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RESUMO

O proposito deste trabalho ¢ o desenvolvimento e implementa¢do de um procedimento
numérico unificado voltado para a andlise de pilares de ago, de concreto armado e
mistos de aco e concreto totalmente revestidos. Para esta finalidade, foi desenvolvido
um procedimento computacional para a determinacdo da carga ultima em pilares de
concreto, pilares de aco e pilares mistos de aco e concreto, a partir do Método Geral
adotado pela ABNT NBR 6118:2007. O procedimento tem por base um processo
iterativo a partir de integracdes numéricas sucessivas das curvaturas ao longo do pilar,
obtidas através da determinagdo da relagdo momento-curvatura da secdo transversal
pelo método de Newton-Raphson, com base em um modelo discreto de fibras, que
permite a consideracdo de se¢des transversais genéricas. Varios resultados numéricos e
experimentais sdo utilizados em comparagdes com o programa para verificagdo da

eficacia do procedimento implementado.

Palavras-Chave: Estruturas Mistas, Pilares Mistos, Estruturas de Concreto Armado,
Pilares de Concreto Armado, Método Geral.



ABSTRACT

The purpose of this work is the development and implementation of a numerical
procedure focused on the analysis of reinforced concrete columns and encased
composite columns. For this purpose, a computer program was developed to determine
the ultimate load of concrete columns, steel columns and encased composite columns,
applying the General Method adopted by ABNT NBR 6118:2007. The program is based
on an iterative process from successive numerical integrations of the curvatures along
the column, obtained by determining the moment-curvature relationship of the cross
section by the Newton-Raphson method, based on a discrete fiber model, which allows
for the consideration of generic cross sections. Several experimental and numerical

results are compared to the program’s to verify the efficiency of the procedure.

Keywords: Composite Structures, Composite Columns, Reinforced Concrete Structures,

Reinforced Concrete Columns, General Method.
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1

INTRODUCAO

1.1 — Considerac0es Iniciais

Pilares mistos sdo pecas sujeitas a compressao pura ou flexo-compressdo, formadas por perfis
de aco envolvidos por concreto ou por tubos de ago circulares ou retangulares preenchidos
com concreto, construidos de maneira que o ago e concreto trabalhem em conjunto, sem

escorregamento relativo significativo entre os componentes.

A opcdo pelo sistema construtivo em estruturas mistas (pilares, vigas e lajes) abre a
possibilidade de se edificar primeiramente a estrutura de ago, com fung¢do de resistir apenas as
acOes da etapa construtiva, e posteriormente completar a capacidade resistente da estrutura
com o concreto para resistir as agdes de uso normal. Desta maneira, etapas distintas como
montagem de vigas, concretagem de lajes e pilares e execucdo de alvenarias podem ser
executadas simultaneamente, o que torna a construgdo mais rapida, conforme pode ser

observado na Fig. 1.1.

De acordo com Queiroz et al. (2010), além da variedade de opg¢des disponiveis e a
possibilidade de obtengdo de beneficios arquitetonicos e econdmicos, as estruturas mistas

apresentam outras vantagens, listadas a seguir.

e Com relagdo as estruturas de concreto armado:

a) possibilidade de dispensa de formas e escoramentos;

b) redugdo do prazo de execucao da obra;

¢) redugdo do peso proprio e do volume da estrutura, com consequente redugdo dos
custos da fundagao;

d) aumento da precisdo dimensional da construgao.



e Com relagdo as estruturas de ago:

a) reduc¢do consideravel do consumo de ago estrutural;
b) redugdo das protegdes contra incéndio e corrosao;

¢) aumento da rigidez da estrutura.

Figura 1.1 - Diversas etapas da constru¢ao de uma edificacdo com estruturas mistas.

O uso de pilares mistos proporciona menores segdes transversais do que os pilares em

concreto para um mesmo nivel de carga, resultando em ganho de area util na edificagao.

Segundo Macgregor (1997), a maior parte dos pilares nas edificagcdes em concreto armado
pode ser classificada na categoria de pilares curtos (termo utilizado para pilares em que a
analise dos efeitos locais de segunda ordem pode ser dispensada). Exce¢des ocorrem em
prédios industriais, pontes ¢ em edificios que, por motivos arquitetonicos, apresentam pé-

direito elevado, como ilustrado na Fig. 1.2.



Figura 1.2 - Aplicacdo de pilares esbeltos (Macgregor, 1997).

No Item 1.3 mostra-se que, para pilares mais esbeltos, os pilares mistos calculados conforme a
ABNT NBR 8800:2008 tém capacidades resistentes menores do que os pilares de concreto
calculados conforme a ABNT NBR 6118:2007 devido aos diferentes modelos de calculo

adotados, fato que motivou este trabalho.
1.2 — Objetivo

O objetivo geral deste trabalho ¢ implementar um modelo geral de calculo que possa ser
utilizado tanto para a verificagdo de pilares de concreto armado quanto para pilares mistos

totalmente revestidos.
1.3 — Motivacgéao

A motivagdo deste estudo partiu de observagdes do dimensionamento de edificios de andares
multiplos com pilares mistos. Constatou-se uma reducdo consideravel na capacidade
resistente a compressao de pilares mistos totalmente revestidos calculados conforme a ABNT
NBR 8800:2008 a medida que se aumenta a esbeltez da peca, chegando ao extremo de o pilar
em concreto armado, calculado conforme a ABNT NBR 6118:2007, apresentar melhores
resultados do que o pilar misto de mesmas dimensdes externas ¢ com a mesma quantidade de

barras de armadura.



Para ilustrar esse fato, dois pilares com as mesmas caracteristicas geométricas ¢ de material,
diferenciados apenas pela presenca ou nao do perfil de ago, foram analisados com os
procedimentos da ABNT NBR 8800:2008 (pilar misto) e da ABNT NBR 6118:2007 (pilar de

concreto armado). A geometria da se¢do transversal ¢ descrita na Fig. 1.3.
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Figura 1.3 - Caracteristicas geométricas dos pilares comparados (dimensdes em mm).

Foi adotado concreto de resisténcia caracteristica a compressao de 40 MPa e perfil de ago com
resisténcia ao escoamento de 350 MPa. Para se manter o mesmo parametro de comparagao de
esbeltez entre os métodos, fixou-se como varidvel o comprimento destravado do pilar, uma
vez que, para os pilares mistos, utiliza-se o indice de esbeltez reduzido 4y, ao invés do indice

de esbeltez A = KL/r adotado para pilares de concreto.

Foram simulados onze pilares, com comprimento equivalente a uma varia¢do de esbeltez
(A = kL/r) na faixa de 40 a 90, com intervalos de 5. Nesse caso, os pilares sdo chamados de
moderadamente esbeltos (Carvalho e Pinheiro, 2009), e, conforme a ABNT NBR 6118:2007,
pode-se fazer uso de métodos simplificados para a consideracao dos efeitos de segunda

ordem.

Para o pilar misto, os efeitos das imperfei¢does e de segunda ordem sdo levados em conta a

partir de uma curva tnica de flambagem, fun¢ao do indice de esbeltez reduzido A,,.

Para o pilar de concreto adota-se para a excentricidade de primeira ordem o maior valor entre
a excentricidade acidental e a excentricidade correspondente a0 momento minimo. A

excentricidade de segunda ordem ¢ dada através de uma expressdo aproximada da curvatura



na se¢do critica. As analises para este tipo de pilar foram feitas com o uso do programa
CAD/TQS (2011).

Os resultados sao apresentados na Tabela (1.1) e na Fig. 1.4 a seguir.

Tabela 1.1 - Andlise comparativa das capacidades resistentes de pilar misto e pilar de

concreto.
3 L Nr4 (kKN) Razdo
(m) NBR 8800 NBR 6118  NBR 6118/ NBR 8800

40 4,62 5768 4405 0,76
45 5,20 5366 4233 0,79
50 5,77 4944 4042 0,82
55 6,35 4513 3806 0,84
60 6,93 4091 3571 0,87
65 7,51 3669 3286 0,90
70 8,08 3267 3029 0,93
75 8,66 2884 2811 0,97
80 9,24 2531 2594 1,02
85 9,81 2246 2399 1,07
90 10,39 2001 2158 1,08
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=== Pilar de concreto armado de acordo com a ABNT NBR 6118:2003
== Pilar misto de acordo com a ABNT NBR 8800:2008

Figura 1.4 - Comparacao de capacidades resistentes entre pilar misto e pilar de concreto.



Observa-se que a forca axial resistente de calculo do pilar misto cai mais rapidamente com o
aumento de esbeltez do que no pilar de concreto. A relagdo entre as forgas resistente dos
pilares a compressao conforme a ANBT NBR 6118:2007 e a ABNT NBR 8800:2008 comega
em 0,76 e evolui até 1,08 numa taxa crescente. A partir de A = 80 o pilar misto resiste a uma
forca axial de compressdo de calculo menor do que um pilar de concreto armado com as
mesmas caracteristicas, o que nao justifica economicamente a inser¢ao do perfil de ago para

efeitos de ganho de resisténcia tltima.
1.4 — Apresentacéao

Este trabalho encontra-se dividido em cinco capitulos. No segundo capitulo apresenta-se uma
revisdo bibliografica acerca dos diferentes procedimentos de calculo dos pilares de concreto
armado e pilares mistos, com uma abordagem voltada para os métodos simplificados de
dimensionamento. Ao final de cada topico ¢ feita uma comparagdo entre as normas brasileira,
norte-americana e europeia. Uma sintese das principais pesquisas recentes sobre o assunto

também ¢é apresentada.

No Capitulo 3 ¢ feito um estudo voltado para analise de segdes transversais mistas genéricas,
observando-se a obtencdo dos esfor¢os solicitantes e resistentes nestas secoes, as
caracteristicas dos materiais aco e concreto, € a construcao das relagdbes momento-curvatura a
partir do Método de Newton-Raphson. Mostra-se também a base do programa CSTMI —
Cdlculo de Segoes Transversais Mistas em situa¢do de Incéndio. Ao final do capitulo ¢
apresentado o mddulo de célculo de pilares implementado no programa e seus principais
algoritmos para a determinagdo da forga axial resistente de calculo de pilares de concreto

armado e pilares mistos.

No Capitulo 4 o modulo de célculo de pilares do CSTMI ¢ validado por meio de diversas
comparagdes com programas comerciais de dimensionamento e ensaios realizados por outros
pesquisadores para pilares de ago, pilares de concreto armado e pilares mistos de ago e

concreto.

No Capitulo 5 apresentam-se as conclusdes obtidas e sugestdes para trabalhos futuros.
Finalizando, sdo listadas as referéncias bibliograficas utilizadas no desenvolvimento deste

trabalho.
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REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 — Procedimentos para Dimensionamento de Pilares de Concreto

As principais variaveis que envolvem o dimensionamento de pilares sdo a posi¢ao de projeto
(compressao centrada, flexo-compressao normal ou flexdo composta obliqua); caracteristicas
geométricas da secdo, bem como a natureza das excentricidades de carregamento aplicadas; e
esbeltez da peca, que interfere diretamente na escolha dos possiveis modelos de calculo que

podem ser adotados.

Com foco nessas variaveis, sdo apresentados a seguir os procedimentos de célculo de pilares
de concreto armado segundo a norma brasileira ABNT NBR 6118:2007, a norma americana

ACI 318-11 e a norma europeia EN 1992-1-1:2004.
2.1.1 - ABNT NBR 6118:2007

Os pilares curtos apresentam modos de falha essencialmente por esmagamento do concreto,
sendo a capacidade resistente global dada principalmente pela capacidade resistente da se¢dao
transversal, envolvendo seus materiais componentes. Em contrapartida, 2 medida que se
aumenta a esbeltez da pega, a capacidade resistente passa a ndo depender somente da
resisténcia da secdo transversal, uma vez que geralmente ocorre a instabilidade do pilar antes

da falha dos materiais que compdem a se¢ao.

A ABNT NBR 6118:2007 estabelece que, na analise estrutural de estruturas de noés moveis,

devem ser obrigatoriamente considerados os efeitos da ndo-linearidade geométrica e da nao-



linearidade fisica, sendo portanto obrigatoriamente considerados no dimensionamento os

efeitos globais e locais de segunda ordem.

A andlise global de segunda ordem fornece apenas os esfor¢os nas extremidades das barras,
devendo ser realizada uma analise dos efeitos locais de 2* ordem ao longo dos eixos das
barras comprimidas. Os elementos isolados, para fins de verificagdo local, devem ser
formados pelas barras comprimidas retiradas da estrutura, com comprimento /,, porém

aplicando-se as suas extremidades os esforcos obtidos através de andlise global de 2* ordem.

Os pilares de concreto armado sdo classificados didaticamente quanto ao indice de esbeltez,

A=1/i, em:

e Curtos, quando 4 </;;
e Moderadamente esbeltos, quando 4; < 4 <90
e Esbeltos, quando 90 < 4 <200.

Pilares com indice de esbeltez superior a 200 ndo sdo permitidos pela ABNT NBR

6118:2007.

O valor de A; depende da excentricidade relativa de 1* ordem (e;/h), da vinculagdo das
extremidades do pilar isolado e da forma do diagrama de momentos de 1* ordem sendo estes

dois ultimos fatores representados pelo termo a;, sendo dado pela expressao:

_25+12,5-(el/h)<90

a,

35< 4,

2.1)

onde e; ¢ a excentricidade de primeira ordem na secdo de extremidade do pilar (em geral
obtida da andlise de 2 ordem global), na qual ndo se inclui a excentricidade correspondente a
imperfeicdes locais; e /4 ¢ a dimensdo da se¢do transversal na direcdo considerada. Para pilares
biapoiados sem cargas transversais, o termo aj ¢ dado por:

o, = 0,60 + 0,40 L

> 0,40 (2.2)
A

em que My e Mp sdo os momentos de 1* ordem nos extremos do pilar, sendo [My| > |Mp|. Os

momentos tém o mesmo sinal se a curvatura ¢ simples e sinais opostos se a curvatura ¢

reversa.



Conforme Araujo (2003), os pilares curtos sofrem pouca influéncia dos efeitos locais de 2*
ordem, cuja analise ¢ dispensada. Nos pilares moderadamente esbeltos esses efeitos ja passam
a ser representativos, devendo entdo ser levados em conta, mas permite-se o emprego de
processos simplificados. Nos pilares esbeltos os efeitos de segunda ordem sdo consideraveis,
de grande influéncia nos esforgos solicitantes, e devem ser considerados através de algum
processo que leve em conta as nao-linearidades fisica e geométrica de forma rigorosa. A

norma exige os processos ditos “exatos’ para 4 > 140.

Na determinacdo dos efeitos de segunda ordem das pecas submetidas & compressdo por agdes
de longa duracdo, a principio deve ser considerada a fluéncia do concreto. Em virtude da
complexidade da determinagdo destes efeitos, sao adotados métodos aproximados de calculo.
O efeito da fluéncia ¢ considerado como uma excentricidade adicional, e ¢ exigido para

pilares esbeltos (4 > 90).

As exigéncias feitas pela ABNT NBR 6118:2007 para a verificagdo da seguran¢a dos pilares
estao resumidas na Tab. (2.1), adaptada de Fusco (1981) para a norma de 2007:

Tabela 2.1 - Exigéncias para verificacdo de pilares segundo a ABNT NBR 6118:2007

Consideracao Processo de calculo )
' ' Consideragao
A efeitos globais o
( Rigoroso Simplificado fluéncia
de 2* ordem
<A dispensavel - - -
L<A<90 dispensavel
dispensavel permitido

90 <A<140 obrigatdria

obrigatoria

140 <41 <200 obrigatorio ndo permitido
Nao ¢ permitido empregar-se 4 > 200

Os pilares de concreto sdao classificados quanto ao posicionamento na estrutura em:
intermediarios, nos quais os momentos transmitidos pelas vigas sdo despreziveis nas duas
diregdes (projeto em situacdo de compressao centrada); de extremidade, nos quais 0 momento
transmitido por vigas ¢ relevante em uma das direcdes (projeto em situagdo de flexo-

compressdo normal); e de canto, nos quais o momento transmitido pelas vigas deve ser



considerado nas duas direcdes (projeto em situacdo de flexdo obliqua composta), como

ilustrado na Fig. 2.1.

Pilar de canto

Pilar de
extremidade

Pilar de
extremidade

Pilar intermediario

Figura 2.1 -Situagdes de projeto de pilares de concreto

Conforme descrito por Carvalho e Pinheiro (2009), para os pilares esbeltos submetidos a
flexo-compressao normal ou flexdo composta obliqua, sdo apresentadas a seguir as
excentricidades (referidas ao centro geométrico da secdo de concreto) consideradas pela

ABNT NBR 6118:2007.

Excentricidade inicial da forca normal do pilar (ej): ¢ calculada em teoria de primeira
ordem, isto €, com a geometria inicial do sistema. Ocorre nos pilares de extremidade e de
canto, que, por estarem monoliticamente ligados a extremidade de uma viga, sdo submetidos a
um momento fletor inicial. E o braco de alavanca da forca normal Ns; que gera o0 momento

M Sd-

e, =—% (2.3)

Excentricidade de forma (ef): ocorre quando os eixos das vigas suportadas nao passam pelo
centro geométrico da se¢do transversal do pilar, de maneira que as reagdes das vigas

apresentam excentricidades em relagao ao centro do pilar.
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Excentricidade acidental da for¢ca normal do pilar (e,): é convencionalmente adotada para
levar em conta a incerteza do ponto de aplica¢ao da for¢ca normal na se¢do transversal do pilar
ou desvios do eixo da peca, durante a construcdo, em relacdo a posi¢do prevista no projeto.
Para a avaliacdo de elementos isolados (efeito local), deve ser considerado o efeito da falta de

retilineidade do pilar ou do desaprumo do mesmo (Figs. 2.2-b e 2.2-c, respectivamente).
O valor da excentricidade acidental para o caso de falta de retilineidade ¢ dado por:

e, =0,(H/2) (2.4)

Para pilares em balango, substitui-se o termo H/2 na expressao anterior por H. 8; ¢ dado por:

] ]
0 = < 2.5
" 100VH T 200 (2.5)

onde H ¢ a altura do lance do pilar, em metros. Admite-se que, nos casos usuais, a

consideragdo apenas da falta de retilineidade ao longo do lance do pilar seja suficiente.

Pilar de Pilar
contraventamento contraventado
~
g
~
— R
b, e, 1 e,
Elemento de Rt o .|
travamento
L > T —
H
0, | g 0,1 —r H'/: : 0, ;
77 77 77 77
a) Elementos de travamento b) Falta de retilineidade c¢) Desaprumo do pilar
(tracionado ou comprimido) no pilar

Figura 2.2 - Imperfei¢des geométricas locais (ABNT NBR 6118:2007).

A excentricidade de 1* ordem (e;) ¢ composta das trés parcelas anteriores:

e,=e +te, te, (2.6)
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Excentricidade de segunda ordem ou excentricidade complementar da forca normal do
pilar produzida pelo efeito da esbeltez (e;): para pilares com A < 90, se¢do transversal
constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo, a determinacao dos esfor¢os
locais de 2* ordem pode ser feita por métodos aproximados como o do pilar-padrdo com
curvatura aproximada e o do pilar-padrdo com rigidez aproximada, apresentados adiante. A
nao linearidade geométrica, para o primeiro método (mais comum na pratica), ¢ considerada
supondo-se que a deformacdo da barra seja senoidal; e a ndo linearidade fisica ¢ considerada
através de uma expressdo aproximada da curvatura na se¢do critica. Neste caso a

excentricidade ¢ dada pela Eq. (2.7):

e, =—">—~"—— (2.7)

De acordo com Pfeil (1978), embora deduzida em regime eléstico, esta expressdo pode ser
usada para materiais elastoplasticos, exprimindo-se a curvatura //r por expressoes adequadas
(a ABNT NBR 6118:2007 fornece expressdes para avaliagdo das curvaturas), de modo a
produzir resultados compativeis com os valores experimentais. O valor da excentricidade de

segunda ordem independe da excentricidade inicial.

Excentricidade complementar provocada pela fluéncia do concreto (ec): o concreto,
quando sujeito a cargas de longa duracdo, apresenta deformacgdes adicionais, por efeito de
fluéncia. Essas deformacodes resultam em acréscimos dos deslocamentos transversais das
barras comprimidas, agravando o problema de instabilidade das mesmas. Na resolucdo do
problema geral, a fluéncia do concreto ¢ considerada modificando-se as relagdes momento-
curvatura utilizadas nas iteragdoes. Devido a complexidade deste procedimento, a ABNT NBR
6118:2007 admite processos simplificados, onde o efeito da fluéncia do concreto ¢ levado em

conta por meio da Eq. (2.8), para pilares com 4 > 90:

M 0N
e = % +e |-|expl —=—|-1 2.8
“ (ng a} p( NE - ngl ( )

onde e, ¢ a excentricidade acidental devida a imperfei¢des locais, Mz € Ny sdo os esforcos

solicitantes devidos a combinag@o quase permanente, ¢ ¢ o coeficiente de fluéncia e N, ¢ dada
por:
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_n’El,

e 2
le

N 2.9)

onde E.; ¢ o modulo de elasticidade inicial do concreto, /. ¢ 0 momento de inércia da segdo

bruta de concreto e /, ¢ o comprimento efetivo de flambagem do pilar.

Apesar de os pilares intermediarios se enquadrarem como situacao de projeto de compressao
centrada, a ABNT NBR 6118:2007 exige, para se levar em conta o efeito das imperfei¢cdes
locais, a consideracdo de um momento fletor minimo de primeira ordem atuante na secao,

dado por:

M =N, (0,015 +0,03 /) (2.10)

1d ,min

onde 4 ¢ a altura da secdo transversal na direcdo considerada, em metros. Na Eq. (2.10) a
parcela 0,015 ¢ uma excentricidade minima, enquanto o termo 0,03k corresponde a uma
excentricidade acidental. Ambas estdo relacionadas ao processo construtivo dos pilares de

concreto armado.

Diante da duvida sobre a aplicagdo do momento minimo de primeira ordem em apenas uma
direcdo ou nas duas simultaneamente, a ABNT apresentou em 2013, no projeto de revisao da

NBR 6118, uma envoltéria minima de primeira ordem conforme Fig. 2.3.

Midgmin= Ns4.(0,015+0,03.b) $

M 1'19_"“‘“
‘ Midemin
h Mydgmin = Ng4.(0,015+40,03.h) . ly ~
b My min | r"..‘.fﬂﬁ I 1 / —_
Segdo transversal retangular Midemin)  (Midymin)
Envoltoria minima | Midemin & Midgmin : componentes em flexdo composta normal
de 1a. ordem Mymin & Mymin  : componentes em Flexdo composta obliqua

Figura 2.3 - Envoltéria minima de primeira ordem (Projeto de revisdo da ABNT
NBR 6118, 2013).

Neste caso, a verificacdo do momento minimo pode ser considerada atendida quando, no
dimensionamento adotado, obtém-se uma envoltoria resistente que englobe a envoltéria

minima de primeira ordem (Fig. 2.4).
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T _— Envoltoria resistente
A obtida no dimensionamento

Envoltoria minima —

de 1a. ordem

Figura 2.4 - Verificag¢do da envoltéria de momento minimo (Projeto de revisdao da ABNT
NBR 6118, 2013).

Quando houver a necessidade de calcular os efeitos locais de segunda ordem em alguma das
diregoes do pilar, a verificagdo do momento minimo deve considerar ainda a envoltéria
minima com segunda ordem. A aplicacdo do momento minimo substitui a consideracao de
excentricidades acidentais no pilar, caso seu valor seja maior do que o obtido pela aplicacao

destas excentricidades.

Em pilares sujeitos a flexo-compressdo normal ou flexdo composta obliqua, as deformagdes
de 2% ordem amplificam as excentricidades iniciais da for¢ca normal, produzindo acréscimos de
momento que por sua vez ddo origem a novos aumentos de excentricidade de 2* ordem, e

assim sucessivamente.

Em pilares curtos ¢ moderadamente esbeltos, o processo iterativo é convergente. Atinge-se
entdo uma posicao de equilibrio estavel, na qual as deformagdes transversais calculadas sdao
iguais as excentricidades admitidas pela for¢ca normal. Para estes casos a capacidade resistente

do pilar pode ser obtida diretamente por métodos simplificados.

Em pilares esbeltos pode ndo haver convergéncia, de maneira que as excentricidades
aumentam indefinidamente até provocar a instabilidade do pilar, o que demanda a aplicagao

de métodos mais rigorosos de calculo para determinacao da capacidade resistente.

A ABNT NBR 6118:2007 apresenta os seguintes métodos aproximados para

dimensionamento, aplicaveis para pilares com indice de esbeltez A < 90:

Metodo do pilar-padrdo com curvatura aproximada: o método pode ser empregado no
calculo de pilares de secdo constante e armadura simétrica e constante ao longo do seu eixo. A
ndo-linearidade geométrica ¢ considerada de forma aproximada, supondo-se que a

deformacdo da barra seja senoidal, como apresentado na Fig. 2.5.
14
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Figura 2.5 - Linha elastica senoidal (Fusco, 1981).

De acordo com Fusco (1981), pilar-padrao (Fig. 2.6) ¢ um pilar em balango com uma

distribuicdo de curvaturas que provoque na sua extremidade livre uma flecha a dada por:

r L1
a=04|—| ==%- 2.11
[ r Jbase lo(rjbase ( )

Figura 2.6 — Pilar-padrao (Fusco, 1981).

Observa-se que o valor da flecha a ¢ 0 mesmo da excentricidade de segunda ordem, definida

na Eq. (2.7). O momento total maximo no pilar ¢ calculado pela expressao:
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L1
M,;=a,M, ,+Ny E;ZMM,A (2.12)

onde a; para pilares biapoiados sem cargas transversais ¢ dado pela Eq. (2.2); o momento
Mis4 ¢ 0 momento de primeira ordem (Ny - e;) e I/r € a curvatura critica, avaliada pela
expressao aproximada:

1 0,005 _ 0,005

r hv+05)" h (2.13)

onde / ¢é a altura da secdo transversal na direcdo considerada ¢ v ¢ a for¢a adimensional

definida por:

NSd

V=——"7—
Acfcd

(2.14)

O momento de primeira ordem M, 4 deve ser maior que 0 momento minimo.

Método do pilar-padrdo com rigidez aproximada: este método apresenta os mesmos
principios do método do pilar-padrdo com curvatura aproximada, mas com a nao-linearidade
fisica sendo considerada através de uma expressao aproximada da rigidez. O momento total
maximo no pilar ¢ obtido a partir da majoragdo do momento de primeira ordem pela

expressao:

M _ a,M,, S M, 4
dotot 2 M (2.15)

1 _ 1d ,min
120k /v

sendo o valor da rigidez adimensional x dado aproximadamente por:

K =32 1+5M v (2.16)
h N

d

M. € obtido, neste caso, por processo iterativo. Usualmente duas ou trés iteracdes sdo

suficientes ao se optar por um calculo iterativo.
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Meétodo do pilar-padrédo melhorado

No caso usual de pilares de secao constante, uma solucao suficientemente precisa pode ser
obtida através do método geral com o processo do pilar-padrao. Todavia, em certos casos,
torna-se necessario melhorar a precisdo dos resultados obtidos, uma vez que, para os pilares
de maior esbeltez, nem sempre pode ser admitida uma linha elastica senoidal, o que torna

invalida a Eq. (2.11).

Para maior acuracia dos resultados aplica-se o método do pilar-padrao melhorado, para pilares
com indice de esbeltez 4 < 140, em que ¢ considerada a verdadeira distribui¢do de momentos
de 1* ordem, admitindo-se que apenas os momentos de 2* ordem produzam deslocamentos

transversais com distribuicao senoidal.

A componente de 1? ordem do deslocamento depende da lei de distribuicdo de momentos de
1* ordem. Admite-se que, tanto no pilar-padrdo quanto no pilar-padrdo melhorado, sejam

iguais as curvaturas criticas da base e o momento total critico.

Considera-se a decomposicao da curvatura total da base do pilar-padrao melhorado em duas

parcelas, como expresso na Eq. (2.17) e na Fig. 2.7.
(1 7 )pse = A7) g = A1), + (1 13),, (2.17)

onde (1/r;)n € (1/r2) sdo as parcelas da curvatura na secao da base relativas, respectivamente,
a Munerie € Moperie O indice m indica o uso do método do pilar-padrdo melhorado,

diferenciando do método do pilar-padrao.

17



Fh
o
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0S MESMOS VALORES DE

1
Mml’ '( T)bcu.cnt

PILAR—PADRAO PILAR—PADRAQ MELHORADO

Figura 2.7 - Componentes de deslocamento no método do pilar-padrao melhorado (Fusco,
1981).

Observa-se na relagdo momento-curvatura da Fig. 2.8 que o momento disponivel para os
esforcos de primeira ordem no método do pilar-padrao melhorado ¢ superior ao do método do

pilar-padrao, evidenciando-se o ganho de precisdo ao se adotar esse procedimento.

DIAGRAMA (M—N—-1) DA SEGAO DA BASE
PARA UM DADO VALOR DE N

M
(LINEARIZAGAO)
/
/
//
M 1m,crit / / M lerk
/
7/ Mcrit
/ —
/ arctgEl ﬂ/
/
M2m crit / M 2,crit _
' / ( r )bcse
1 —
(T)crit
1 1
Dy D,

Figura 2.8 - Processo do pilar-padrao melhorado (Fusco, 1981).
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Metodo do pilar-padréo acoplado a diagramas M, N, 1/r: consiste na determinagdo dos
esforcos locais de segunda ordem, através do método do pilar-padrao ou pilar-padrao
melhorado, utilizando-se para a curvatura da secdo critica valores obtidos de diagramas
normal-momento-curvatura especificos para o caso. O método pode ser aplicado para pilares

com A < 140.

Para a analise por métodos rigorosos, deve-se proceder a analise estrutural com efeitos de
segunda ordem, assegurando-se que, para as combinag¢des mais desfavordveis das agdes de
calculo, ndo ocorra perda da estabilidade nem esgotamento da capacidade resistente de
calculo. A ndo linearidade fisica presente nas estruturas de concreto armado deve ser

obrigatoriamente considerada.

O principal efeito da ndo linearidade pode, em geral, ser considerado através da construcdo da
relacdo momento-curvatura para cada se¢do, com armadura suposta conhecida, e para o valor

da for¢a normal atuante. Esta relagdo sera abordada e discutida no Capitulo 3.
2.1.2-AClI 318-11

De acordo com a especificagdo norte-americana, ACI 318-11, a analise de segunda ordem
deve considerar a ndo-linearidade do material, a curvatura e deslocamentos laterais da pega,
duracdo do carregamento, efeitos de retracdo e fluéncia do concreto e interagdo com a

fundacao.

O uso de excentricidades minimas de calculo foi abolido na versdo de 1977 da especificagao,
exceto para a consideragdo dos efeitos de esbeltez para barras comprimidas com momentos de
extremidade pequenos ou nulos. Estas excentricidades tinham anteriormente a finalidade de

limitar a forga axial resistente de calculo, fungdo que atualmente ¢ feita pela Eq. (2.31).

Os efeitos de segunda ordem sdo despreziveis em vdrias estruturas. Nestes casos, ndo ¢
necessario considerar os efeitos da esbeltez e os pilares submetidos & compressao podem ser

dimensionados baseados nas forgas determinadas em andlise de primeira ordem.

A analise de segunda ordem pode ser dispensada para pilares sem travamento lateral se o

indice de esbeltez da peca atender a relacdo da Eq. (2.18).
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r

<22 (2.18)

Para pilares travados lateralmente deve ser atendida a relagdo da Eq. (2.19).

kil

r

M
“ S34—12(—1JS40 (2.19)
M

2

onde M; e M, s@o os momentos de extremidade, sendo a relagdo M;/M, positiva em caso de

curvatura simples e negativa em caso de curvatura reversa.

O procedimento para analise de segunda ordem ¢ feito a partir da amplificagdo dos momentos
atuantes, diferenciado pelo grau de deslocabilidade da estrutura. Um pilar pode ser
considerado nao-deslocavel quando o acréscimo de momento devido aos efeitos de segunda

ordem ndo for superior a 5% do momento de primeira ordem na extremidade da pega.

Num piso a estrutura pode ser considerada como nado-deslocavel se a seguinte relacao for
obedecida:

P, - A
0="21"20 <005 (2.20)

us c

onde 2P, e V,, sdo, respectivamente, o total de cargas verticais e de cisalhamento horizontal
do piso, 4, ¢ o deslocamento lateral relativo de primeira ordem entre o topo e a base do pilar

devido a Vy,, e L. € o comprimento dos pilares do piso.

Para estruturas nao deslocaveis, o momento amplificado devido aos efeitos da curvatura de

uma barra ¢ dado por:

M, =5,M, 2.21)

c ns

onde J,, € o fator de amplifica¢ao dado por:

" .k (2.22)
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Para barras sem cargas transversais entre apoios, o termo C,, ¢ um termo de corre¢do para o
formato do diagrama de momento fletor, e pode ser tomado por:

cm=05+oA§§- (2.23)

2

P, ¢ a forga axial de compressdao atuante na barra ¢ P. ¢ a carga critica de flambagem por

flex@o (carga de Euler), dada por:

(2.24)

De acordo com a especificagdo americana, o maior problema na defini¢do da carga critica P, ¢
a escolha de um fator EI que aproxime adequadamente as variagdes de rigidez devido a
fissuracao, a fluéncia e a ndo-linearidade da relag¢do tensdo-deformagao do concreto. A rigidez

EI, neste caso, é convencionalmente tomada como:

02E 1 +E.]I
EI:( ctg K se)

2.25
1 + IBdns ( )
ou, alternativamente, como:
£ 04E.1, 526
- 1 + ﬂdns ( ' )

onde E. e E; sdo, respectivamente, os modulos de elasticidade do concreto e do ago; e I, € L,
os momentos de inércia da se¢dao bruta de concreto e das armaduras em relagdo ao centroide

da se¢do de concreto.

De acordo com a especificagdo, a Eq. (2.25) é deduzida para pequenas excentricidades e
elevadas cargas de compressdo, situacdo em que os efeitos da esbeltez tornam-se mais

pronunciados. A Eq. (2.26) ¢ uma simplificagdo menos precisa da equacao anterior.

Para melhorar a precisdo da aproximacao, as duas expressdes anteriores sdo divididas pelo

termo (/+fans), em que faus € a propor¢ao entre a maior carga axial sustentada pela peca em
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avaliacdo e a maxima carga axial associada a mesma combinacdo de carga na peca mais

carregada do modelo estrutural completo. Usualmente adota-se f,s = 0,6.

Observa-se que mesmo o termo relacionado a rigidez das armaduras também sofre reducgao
através da divisdo por (/+faus), que € feita para refletir o escoamento prematuro das

armaduras em pilares sujeitos a cargas elevadas.

O momento M, da barra comprimida, na Eq. (2.21), ndo deve ser considerado menor que o

valor dado por:

M, . =P (0,6+0,03h) (2.27)

2,min

onde o termo 0,6 e a altura da secdo transversal 4 sdo dados em polegadas. Nao se considera

que esta excentricidade minima atue nas duas dire¢des simultaneamente.

Para estruturas consideradas deslocaveis os momentos M; € M, nas extremidades da barra

comprimida sao dados por:

+ 5SM1S
+ 5sM2s

lns

{Ml =M
(2.28)

M,=M

2ns

onde M,; ¢ o momento de extremidade da barra comprimida devido a cargas que ndo
provocam um deslocamento lateral apreciavel, calculado através de uma andlise elastica de
primeira ordem; e M; ¢ o momento devido a cargas que provocam deslocamento lateral

apreciavel.

Para estas estruturas, o fator de amplificagdo de momento pode ser calculado por:

o =

1
s @ >1 (2.29)

onde Q ¢ baseado nos deslocamentos calculados ao se usar os valores de E. ¢ I da Eq. (2.20).

A Eq. (2.29) tem boa aproximagdo para momentos de segunda ordem em estruturas

deslocéveis até d; = 1,5. Para valores superiores, ¢ aconselhdvel utilizar a relagao:
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S = >10
R (2.30)

1—
0,755P.

onde 2P, ¢ a soma de todas as cargas verticais atuantes no piso ¢ 2P, ¢ a soma das cargas
criticas dos pilares do sistema de estabilizacao horizontal do piso, calculadas de acordo com a

Eq. (2.24).

A forga axial resistente de calculo, ¢P, de pecas comprimidas ndo pode ser tomada maior do

que a forga axial resistente limite ¢P,, 4, dada por:
0P, e = 085(0.857 (4, =4, )+ 1,4, (231)
ainda que se considere excentricidade zero no posicionamento da forca axial.

2.1.3 - EN 1992-1-1:2004

De acordo com a norma europeia, nas situagdes em que os efeitos de segunda ordem precisam
ser levados em conta, o equilibrio e capacidade resistente sdo verificados no estado
deformado. As deformacdes devem ser calculadas levando em conta os efeitos relevantes de
fissuracdo, fluéncia e a ndo-linearidade fisica (que pode ser considerada como reducdes nos

valores de rigidez).

O estudo da estrutura deve ser considerado na direcdo na qual as deformagdes podem ocorrer,
e a flexdo biaxial deve ser considerada quando necessario. Incertezas na geometria € posi¢ao
das cargas axiais devem ser levadas em conta como um efeito adicional de primeira ordem
baseado em imperfeicdes geométricas. Os efeitos de segunda ordem podem ser ignorados

quando eles sdo menores que 10% dos efeitos de primeira ordem correspondentes.

Para barras isoladas do modelo, os efeitos de segunda ordem podem ser ignorados se o indice

de esbeltez A for menor que o valor de 4, definido por:

_204BC

lim — \/;

A (2.32)

onde 4 ¢ um fator relacionado a fadiga, dado por:
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1

A= -
1+0,2 ¢, (2.33)

sendo ¢, ¢ a taxa efetiva de fadiga. Se ¢, for desconhecido, pode-se adotar 4 = 0,7. O fator B

¢ relacionado a taxa mecanica de armadura, ¢ ¢ dado por:

B=J1+2w (2.34)

sendo w a taxa mecanica de armadura, definida por:

_Asfyd

v (2.35)

Se w for desconhecido, pode-se adotar B = 1,1. O fator C ¢ relacionado aos momentos fletores

de primeira ordem de extremidade da barra e ¢ dado pela expressao:
C=17-r, (2.36)

onde 7, ¢ a taxa de momentos de primeira ordem:

(2.37)

m

s"'a

sendo |My;| > |My;|. Se os momentos de extremidade tracionam o mesmo lado, 7, € positivo,
caso contrario, negativo. O termo r,, pode ser considerado zero para pegas travadas nas quais
os momentos de primeira ordem sdo predominantemente devido a imperfeicdes geométricas
ou carregamento transversal, e para pecas destravadas em geral. Se r,, for desconhecido pode-

se adotar C=10,7.

O termo n ¢ a forca normal relativa, dada por:

(2.38)

onde Ng, ¢ a forca normal solicitante de calculo. Conforme o resultado desta verificagao, os

efeitos de segunda ordem podem ser desprezados nas duas direcdes ou considerados em uma
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ou nas duas dire¢des. A partir da Eq. (2.32) pode-se decidir entre adotar um processo

simplificado ou rigoroso para o dimensionamento do pilar.

Para barras isoladas, o efeito das imperfei¢des locais nas agdes sobre a estrutura pode ser

considerado de duas maneiras: através de uma excentricidade de carregamento e; dada por:
e, =0,L,/2 (2.39)

sendo Ly o comprimento efetivo de flambagem; ou, alternativamente, através de uma forga

transversal H; locada na posi¢ao de momento maximo da peca, dada por:

H,=0, N (2.40)
para barras sem travamento lateral (engastadas-livres), e:

H, =26, N (2.41)
para barras travadas (birrotuladas), sendo N a for¢a axial da pega.

Pode-se por simplificagdo adotar para barras isoladas em sistemas travados horizontalmente
uma excentricidade e; = Ly/400 para cobrir todas as imperfei¢des relacionadas aos desvios

normais de execugao (Fig. 2.9).

=
N
o N

oY v

_> Ny 7 r
H =
I=hi2 g | IS

A —

77 7 F LS
al) Destravado a2) Travado

Figura 2.9 - Exemplos de imperfeigdes geométricas locais (EN 1992-1-1:2004).

Os efeitos da fluéncia do concreto podem ser levados em conta numa analise de segunda

ordem, de forma simplificada, através de uma taxa de fluéncia efetiva, dada pela Eq. (2.42),
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que, usada juntamente com a carga de calculo, resulta numa deformacao (curvatura) de

fluéncia correspondente a carga quase permanente.

M

0Eqgp
(2.42)
MOEd

(Def = ¢(w,t0)

onde ¢, ) € o coeficiente de fluéncia final, obtido através de abacos e variavel de acordo com
a umidade do ambiente, dimensdes da pega e composi¢do do concreto; Myg,, ¢ 0 momento de
primeira ordem em combinagdo quase permanente (estado-limite de servigo) e Mygs € 0
momento de primeira ordem em combinagdo de calculo (estado-limite ultimo). A relacao

Mokg/Mora deve ser calculada na se¢do de momento maximo da peca.

Os métodos de andlise incluem um método geral, baseado em andlise ndo-linear de segunda
ordem, e em dois métodos simplificados: baseado na rigidez nominal (usado para pegas
isoladas e estruturas completas); e baseado na curvatura nominal (usado sobretudo para pecas

isoladas).

Meétodo Geral: o método geral inclui efeitos de segunda ordem e nio-linearidade geométrica,
bem como da fluéncia do concreto. Na auséncia de modelos mais refinados, a fluéncia pode
ser levada em conta através da multiplicacdo de todos os valores de deformagao nas relagdes

tensdo-deformacdo do concreto pelo fator (1 + ¢.), onde ¢ € definido pela Eq. (2.42).

Método da Rigidez Nominal: no método simplificado baseado na rigidez nominal, os
valores nominais de rigidez a flexdo devem ser usados em analise de segunda ordem, levando
em conta os efeitos da fissuracdo, ndo-lincaridade do material e fluéncia do concreto. A
rigidez nominal para pegas esbeltas sujeitas & compressao, com secdo transversal arbitraria,

pode ser estimada pela expressao:
El=K.E,I. +K.E I, (2.43)

onde E.; e E; sdo, respectivamente, os modulos de elasticidade de calculo do concreto e do
aco; I. ¢ I; sio os momentos de inércia da se¢do de concreto e das armaduras, ambos em
relagdo ao centroide da segdo bruta de concreto; K ¢ o fator de contribui¢do da armadura,
igual a 1,0 para taxas de armadura p = 4/4. > 0,002; ¢ K. € o fator para efeitos de fissuracao e

fluéncia do concreto, dado por:
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kl k2

= (1+—(Pef) (2.44)

c

onde ¢, ¢ a deformagdo de fluéncia dada pela Eq. (2.42), k; ¢ um fator vinculado a classe de

resisténcia do concreto, dado por:

ki =/ /20 (2.45)

em Megapascal; e k, ¢ um fator relativo a carga axial e a esbeltez da peca, dado por:
Ky =n-2 <020 (2.46)
o170 '

sendo 4 o indice de esbeltez da pega e n a carga axial relativa, dada por:

NEd
Acfcd

n=

(2.47)

onde Ng, € a forga axial de compressdo atuante de calculo na pega.

Em estruturas estaticamente indeterminadas, os efeitos desfavoraveis da fissuracdo em barras
adjacentes precisam ser levados em conta. Por simplificagdo, estas secdes sao consideradas
totalmente fissuradas. A rigidez deve ser entdo baseada num moddulo de elasticidade efetivo

do concreto, dado por:

Ecd

—(1 ro,) (2.48)

E cd eff =
Além das alteragdes na rigidez do concreto, o método também prevé a majoragdo dos

momentos de primeira ordem atuantes através de um fator de amplificacdo de momentos, que

representa os momentos de segunda ordem, sendo o valor resultante dado pela expressao:

B B
My, —MOE{H(NB/NM)_J (2.49)
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em que My gs ¢ o momento atuante de primeira ordem, Np ¢ a carga de flambagem (carga de
Euler) considerando a rigidez nominal, Ng, € a forca axial solicitante de calculo e f ¢ um fator

que depende da distribuicdo dos momentos de primeira e segunda ordem, dado por:

2
p=" (2.50)

Co
Assume-se para a determinagdo de f em barras isoladas que o momento de segunda ordem
tem um diagrama em forma senoidal, e que a secdo transversal e carga axial sdo constantes. O
coeficiente ¢ ¢ relativo ao formato do diagrama de momento fletor de primeira ordem, sendo,
por exemplo, igual a 8 para diagrama constante, 9,6 para diagrama parabdlico e 12 para

diagrama triangular. Caso estas condi¢des ndo sejam aplicaveis, pode-se considerar, a favor

da seguranca, f = 1.

Método da Curvatura Nominal: o método simplificado baseado na curvatura nominal ¢é
primariamente aplicavel em pecas isoladas com for¢ca normal constante e um comprimento
efetivo Ly definido. O método fornece um momento nominal de segunda ordem baseado num
deslocamento, que, em conjunto com o comprimento efetivo da peca, pode ser usado para

estimar sua curvatura maxima.
O momento de calculo ¢ definido por:
My =M + M, (2.51)

onde Myg; ¢ o momento de célculo de primeira ordem, incluindo o efeito das imperfeigdes.
Em caso de diferentes momentos de extremidade My; e My,, o momento equivalente ¢ dado

por:

M, =0,6M, +0,4M, >0,4M,, (2.52)

em que |My:| > |My;|. Os momentos t€ém o mesmo sinal se a curvatura ¢ simples e sinais
opostos se a curvatura ¢ reversa. O momento nominal de segunda ordem M; na Eq. (2.51) ¢

definido por:
M,=N,, e, (2.53)
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onde Ng, € a forga axial solicitante de célculo e e, ¢ a excentricidade de segunda ordem, que

para segOes transversais constantes ¢ definida por:

oE
e, =| |2 (2.54)

r)mw

em que Ly ¢ o comprimento efetivo da barra e //r ¢ a curvatura da secdo. Para secoes

constantes e simétricas, a curvatura pode ser definida pela expressao:
1
o= K.K,— (2.55)

K, ¢é o fator de corregdo variavel com a carga axial, dado por:

(,-m

K = <
(nu - nbal)

p (2.56)
onde n ¢ definido pela Eq. (2.47); npy € o valor de n correspondente a0 maior momento
resistente, usualmente adotado como 0.4; e n, = 1 + w, onde w é a taxa mecanica de

armadura, definida por:

W= ji—j;:i (2.57)
K, é o fator de consideragdo da fluéncia, definido por:
K,=1+p¢p, 21 (2.58)
onde ¢, ¢ a taxa efetiva de fluéncia e S ¢é dado por:
A
ﬁ=0,35+2f—5’z)—ﬁ (2.59)
A curvatura inicial //r é dada por:
Lt (2.60)
r, 0,45d
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onde &4 € a deformacdo de calculo correspondente ao escoamento das armaduras (&,4=f,7/E;) €
d ¢ a profundidade efetiva da armadura. Para o caso mais habitual, em que a armadura nao
estd totalmente concentrada em lados opostos do pilar, mas também distribuida paralelamente

ao plano de flexao, d ¢ dado por:

d=(h/2)+i, (2.61)
em que 4 ¢ a altura da se¢do transversal e i; € o raio de giracdo da area total de armadura.
2.1.4 — Comparacéo entre os procedimentos de calculo

Observa-se, de modo geral, que o indice de esbeltez ¢ o fator determinante para a decisdao
entre um método aproximado ou rigoroso de dimensionamento. Os trés procedimentos citados
apresentam indices limites de esbeltez para direcionar o tipo de procedimento para calculo do

pilar.

A Tab. (2.2) apresenta um comparativo resumo entre os procedimentos apresentados a
respeito dos critérios de esbeltez, imperfeicdes geométricas, consideragdo de momento fletor

minimo de primeira ordem e os métodos simplificados de dimensionamento.

As nio-linearidades geométricas sdo levadas em conta nos processos simplificados de
dimensionamento através da considera¢do de excentricidades de calculo, como no caso da
norma brasileira e europeia, ou através de fatores amplificadores de momentos, como na

especificagdo americana e também na europeia.

As nido-linearidades fisicas sdo consideradas nesses processos através de alteragdes na rigidez
a flexdo ou na curvatura, normalmente por equagdes empiricas, como as aproximagdes do
pilar-padrdo para a norma brasileira, as rigidezes padronizadas na especificagdo americana e

as reducdes de rigidez do Eurocode.
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Tabela 2.2 - Comparativo entre os procedimentos de dimensionamento de pilares de concreto armado

Critério

ABNT NBR 6118:2007

ACI 318-11

EN 1992-1-1:2004

Dispensa de analise de segunda

ordem de acordo com a esbeltez

_25+12,5-(e, /1)

a,

35< 4,

<90

_204BC

/Ilim - \/;

Imperfeigdes geométricas

Imperfeigdes locais:

e, =0, (H/2)

Nao ha consideragao de

excentricidades

Imperfei¢des locais:
e, =0, L,/2
Imperfeigdes globais:

0,=0,a,ca

m

Momento minimo

M,; . =Ng (1,5+0,037)

1d ,min

M, . =P (0,6+0,03h)

2,min

Nao existe limite minimo para o

momento

Métodos simplificados

- Pilar-padrao com curvatura
aproximada
- Pilar-padrao com rigidez
aproximada
- Pilar-padrao melhorado
- Pilar-padrao acoplado a

diagramas N, M, 1/r

Amplificagdo dos momentos
solicitantes, diferenciada pelo
grau de deslocabilidade da

estrutura

- Método da rigidez nominal

- Método da curvatura nominal
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2.2 — Procedimentos para Dimensionamento de Pilares Mistos de Ago e
Concreto

Sdo apresentados a seguir os procedimentos de calculo de pilares mistos de ago e concreto
segundo a norma brasileira ABNT NBR 8800:2008, a norma americana ANSI/AISC 360-10 e
a norma europeia Eurocode EN 1994-1-1:2004.

2.2.1 - ABNT NBR 8800:2008

As segoes transversais de pilares mistos sao classificadas conforme a Fig. 2.10 em: totalmente
revestidas em concreto (figura a), parcialmente revestidas em concreto (figura b) e

preenchidas em concreto (figuras c e d).

bC

Figura 2.10 - Tipos de se¢des transversais de pilares mistos (ABNT NBR 8800:2008).

A forga axial resistente de calculo para pilares mistos comprimidos sujeitos a instabilidade por

flexao (flambagem) é dada por:
Nra = X Npira (2.62)

onde N, rs ¢ a for¢a axial de compressdo resistente de calculo da segdo transversal a
plastificagdo total, definida pela soma das parcelas de capacidade resistente do perfil de ago,

concreto ¢ armaduras:
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Npl,Rd = Npl,a,Rd + Npl,c,Rd + Npl,.v,Rd = fyd A4, + afcd 4, + f&'d A, (2.63)

onde o coeficiente o ¢ igual a 0,95 para se¢des tubulares circulares preenchidas com concreto
e 0,85 para as demais segdes. O fator de reducdo y ¢ calculado em funcdo do indice de

esbeltez reduzido Ay, dado por:

N
Ao = j%ﬁ (2.64)
Para A9, < 1,5, y € dado por:
)2
X — 0,658 0,m (265)
Para 4, > 1,5, tem-se:
0,877
Y= E (2.66)
0,m

As fungdes da Eq. (2.65) e Eq. (2.66) compdem a curva Unica de resisténcia da ABNT NBR
8800:2008. Na Eq. (2.64), N, ¢ a carga critica de flambagem, dada pela expressao:

7* (ED),
e T T (2.67)
(KL)
onde (EI). ¢ arigidez a flexao efetiva da secdo transversal mista, dada por:
(El)c =Ea1a+0’6Ec,red [c+EsIs (268)

sendo /,, I. ¢ I, os momentos de inércia do perfil de ago, da se¢do de concreto e das
armaduras, respectivamente; £, o modulo de elasticidade do perfil de ago, E; o modulo de
elasticidade do aco das armaduras e £, ,.; 0 mddulo de elasticidade reduzido do concreto, que

contempla os efeitos de retracdo e fluéncia do material, dado por:

E E

E_ = < = < —04E,
cred {N@wJ 1+2,5-0,6 (2.69)
1+¢
NSd
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onde E. ¢ o modulo de elasticidade do concreto, ¢ ¢ o coeficiente de fluéncia, que pode ser
adotado como 2,5 para segdes total ou parcialmente revestidas de concreto; a relacdo Ngsq/
Nsq pode ser tomada igual a 0,6; Ng, € a forga axial solicitante de calculo e Ng s, ¢ a parcela de

Nsq devida a agdo permanente e a agdo quase permanente.

A forga axial de compressao resistente nominal Ny r, na Eq. (2.64), é dada por:
Npl,R = fyAs + afck Ac + fys A.&' (270)
2.2.2 — ANSI/AISC 360-10

De acordo com a ANSI/AISC 360-10, até a especificagdo ANSI/AISC 360 de 2005, admitia-
se também o uso do procedimento descrito na ACI 318 para o dimensionamento de se¢des
mistas ago-concreto. Entretanto, nesta ultima versdo da especificacdo, publicada em 2010,
afirma-se que os procedimentos da ACI 318 permaneceram inalterados por varios anos,
decidindo-se entdo por parar de usd-los para tomar vantagem de pesquisas mais recentes,

incorporadas no procedimento do AISC.

A especificacdo ACI 318 continua sendo referéncia para os valores de resisténcia do concreto

e para os critérios de detalhamento de armaduras.

Para pilares total ou parcialmente revestidos duplamente simétricos, a forca de compressao de
calculo ¢.P, (¢. = 0,75 para Método dos Estados-Limites) ¢ determinada pelo estado-limite de

flambagem por flexao, conforme a esbeltez da peca.
Para P,,/ P.<2,)25:
P =0,658 "mo'"e (2.71)
Para P,,/ P.>2,25:
P, =0_877P, (2.72)

P,, ¢ a forca axial de compressdo resistente nominal, dada pela soma das parcelas de

capacidade resistente do perfil de aco, armaduras e concreto, conforme a equagao:
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Pno = fyAs + fysrAsr + 0’85](:Ac (273)

sendo Ay, Ay € A, as areas do perfil de ago, armaduras e concreto, respectivamente; f, € fy,- as
tensdes de escoamento do perfil de ago e das armaduras; e f.” a resisténcia a compressao

especificada do concreto.

P, ¢ a carga critica de flambagem (carga de Euler), dada por:

p =) (2.74)
(KL)

onde El.y ¢ a rigidez efetiva da se¢do mista, dada pela expressao:

El , =EI +05E1I, +CE.I (2.75)

sendo I, I. e I, os momentos de inércia do perfil de aco, da secdo de concreto ¢ das
armaduras, respectivamente; ¢ E;, E. ¢ E; os modulos de elasticidade do perfil de ago, do
concreto e das armaduras. C; € o coeficiente para calculo da rigidez efetiva da segdo revestida

mista comprimida, dado por:

A
C=01+2|—=—1<03 ,
: (A +ASJ (2.76)

c

2.2.3 - EN 1994-1-1:2004

A especificacdo europeia apresenta dois métodos para dimensionamento de segdes mistas
sujeitas a compressao: o método simplificado, direcionado a pecas duplamente simétricas e de
secdes transversais constantes ao longo do comprimento; e o método geral, cujo escopo inclui

pecas com sec¢des transversais ndo simétricas e nao uniformes ao longo do comprimento.

No método simplificado, a resisténcia plastica a compressao de calculo de se¢des transversais

mistas pode ser calculada pela soma das resisténcias plasticas de seus componentes:

Noyre =Aifys 0854, fy + A [y (2.77)
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sendo A,, As e A. as areas do perfil de ago, armaduras e concreto, respectivamente; f,4 € foa as
tensdes de escoamento de calculo do perfil de aco e das armaduras; e f.; a resisténcia de
calculo do concreto a compressdo. A expressao se aplica para pilares total ou parcialmente

revestidos. Para pilares preenchidos o fator 0,85 deve ser substituido por 1,00.

Simplificadamente, considera-se para pe¢as em compressao axial que o valor de calculo para

a for¢a normal atuante Ny, deve atender a relagao:

NEd

<10 2.78
X Npl,Rd ( )

onde y ¢ o fator de reducao de acordo com o modo de flambagem, dado por:

onde @ ¢ dado por:

®=05)+ali-02)+ 7] (2.80)

sendo o um fator de imperfeigao e A 0 indice de esbeltez adimensional, dado pela expressao:

—~ [N
A= |22 2.81
N (2.81)

cr

onde N, pr € a resisténcia plastica a compressio nominal, definida pela Eq. (2.77)
substituindo-se os valores de calculo por valores nominais. N, € a carga critica de flambagem,
ou carga de Euler, dada analogamente pela Eq. (2.74). A rigidez equivalente da se¢do mista,

(ED)ey, para o célculo da esbeltez relativa, ¢ dada por:

El,=E]I,+EI +KE,I, (2.82)

e cm=— ¢

sendo /,, I, e I, os momentos de inércia do perfil de ago, da se¢do de concreto e das
armaduras, respectivamente; e E,, Es e E., os modulos de elasticidade do perfil de ago, das

armaduras e do concreto. K, € o fator de correcdo da rigidez do concreto, igual a 0,6.
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Para se levar em conta os efeitos dos carregamentos de longa duragdo, o modulo de

elasticidade do concreto E,,, deve ser reduzido para o valor efetivo, dado por:

1

Ec,eﬂ‘ = Ecm
) 1 + (NG,Ed /NEd)¢t

(2.83)

onde Ng s/ NEg € a parcela da carga permanente em relagdo a carga total de calculo, e ¢, € o
coeficiente de fluéncia ¢ ), dependendo da idade (¥) do concreto no momento considerado e

da idade (#y9) quando carregado, conforme Eq. (2.42).

Para a determinagao de forgas internas, o valor de calculo da rigidez efetiva a flexao, (El)¢g1,

pode ser determinado de acordo com a expressao:

(E]) = KO(Ea[a +ES1,Y + Ke,IIE [ ) (284)

eff I cm” ¢

onde K,y ¢ um fator de corre¢do igual a 0,5 e Ky um fator de calibragdo igual a 0,9. A
consideragao dos efeitos de carregamentos de longa duracao deve ser feita de acordo com a

Eq. (2.83).

A influéncia de imperfeicdes geométricas e estruturais pode ser levada em conta pela
consideracao de imperfei¢des geométricas equivalentes. Para pilares totalmente revestidos, as
imperfei¢des consideradas sao de L/200 em relacdo ao eixo de maior inércia do perfil de ago,

e de L/150 em relacao ao eixo de menor inércia.

Os efeitos de segunda ordem podem ser considerados através da multiplicagdo do maior
momento de primeira ordem Mg, por um fator de amplificagdo k dado por:
B

k= >1,0
1 - NEd /Ncr,eff (285)

onde N...; € a carga de Euler, tomando-se a rigidez E/ de acordo com a Eq. (2.84) e f é o
fator de momento equivalente, igual a 1,0 para diagramas de momento fletor parabolicos e
triangulares, e igual a 0,06+0,44-r para diagramas trapezoidais, sendo » a razao entre o0 menor

e 0 maior momento de extremidade.
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2.2.4 — Comparacao entre os procedimentos para dimensionamento

De maneira geral, os trés procedimentos consideram a capacidade resistente & compressao de
um pilar misto como a soma das capacidades resistentes de seus componentes: concreto, perfil

metalico e armaduras.

E utilizada uma rigidez equivalente no dimensionamento, conforme Eq. (2.68), Eq. (2.75) e
Eq. (2.84), todas elas com reducao da rigidez do concreto, de maneira a se considerar os

efeitos da fissuragao, fluéncia, entre outros.

Observa-se ainda que no dimensionamento de pilares mistos ndo sdo consideradas as mesmas
excentricidades adotadas pelas especificagdes para estruturas de concreto. As imperfeigdes
sao levadas em conta apenas através do uso do indice de esbeltez reduzido, em procedimento

analogo ao usado para pilares de ago.
2.3 — Pesquisas Sobre Pilares Mistos de A¢o e Concreto

Nesta se¢do, apresenta-se um levantamento geral sobre as pesquisas realizadas a respeito dos

pilares mistos, ordenadas por ordem cronoldgica.

El-Tawil et al. (1995) implementaram um programa baseado em um modelo de fibras para
integrar a distribuicdo de tensdes na se¢do transversal de um pilar misto e obter a
configuracdo deformada de equilibrio devido aos esforgos solicitantes. O programa gera
também o diagrama de intera¢do normal-momento da secdo. Os efeitos das ndo linearidades
geométrica e fisica foram considerados a partir da amplificacdo dos esfor¢os solicitantes,
conforme procedimento do ACI-318-92, e os resultados foram comparados com célculos

baseados na metodologia apresentada pelo AISC-LRFD-1993.

Shanmugam e Lakshmi (2001) compilaram um levantamento de pesquisas realizadas desde a
década de 1960, gerando um banco de dados envolvendo pesquisas sobre diversos parametros
em relacdo a pilares mistos, como flambagem local, capacidade resistente, carregamento
sismico, e confinamento. Os trabalhos descritos datam até o ano de 1999. A Tab (2.3),
adaptada por Caldas (2004), resume as principais varidveis observadas nos ensaios de pilares

mistos totalmente revestidos levantados pelos autores.
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Chen et al. (2001) desenvolveram um método computacional iterativo para formas arbitrarias
de secdo transversal de pilares mistos totalmente revestidos sujeitos a flexao obliqua. A
formulagdo utilizou o processo iterativo quase-Newton baseado no esquema numérico
Regula-Falsi para solucionar as equagdes de equilibrio. Um modelo de fibras foi aplicado para

se obter as tensdes no perfil e nas armaduras.

Stakianakis (2002) propds um novo método para o estudo do mecanismo de falha de pilares
mistos e pilares de concreto armado sujeitos a flexdo obliqua. O procedimento ¢ baseado em
um modelo de fibras, empregando computagcdo grafica para a integracdo das tensoes,
considerando-se o comportamento nao linear ¢ os modelos constitutivos dos materiais

componentes da se¢ao transversal.

Weng e Yen (2002) apresentaram comparagdes entre as normas ACI e AISC vigentes sobre o
projeto de pilares mistos totalmente revestidos. O objetivo do trabalho foi estudar as
diferengas entre as normas e compara-las com uma amostra de 71 ensaios realizados por
outros pesquisadores. Foram investigadas a diferenga de filosofia entre as normas, o modo de
falha dos prototipos ensaiados, diagramas e interagdo dos pilares e os efeitos da porcentagem

de aco na secdo para a previsdo da capacidade resistente do pilar.

Caldas (2004) implementou um programa computacional para analise de secdes transversais
arbitrarias, baseado no modelo de fibras, podendo-se obter relagdes momento-curvatura e
superficies de interacdo bi e tridimensionais. Os resultados foram validados a partir de ensaios

realizados por outros pesquisadores.

Kim (2005) montou um banco de dados com ensaios realizados por outros pesquisadores,
incluindo 117 resultados de ensaios de pilares mistos totalmente revestidos submetidos a
flexo-compressao normal. Os resultados foram comparados com os valores de célculo obtidos

através dos procedimentos do AISC e Eurocode.

Dundar et al. (2007) executaram uma investigagdo experimental sobre pilares de concreto
armado e pilares mistos totalmente revestidos com se¢do transversal arbitraria, submetidos a
flexdo composta obliqua. Foram utilizadas amostras de pilares curtos e esbeltos. O

procedimento de calculo proposto adota varias relacdes tensdo-deformagdo nao lineares para
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os materiais, aplicados em fibras de acordo com sua posi¢ao na secao transversal. Os autores

executaram ensaios € compararam com os valores numéricos obtidos.

Charalampakis e Koumosis (2008) apresentam um algoritmo baseado no modelo de fibras
para andlise de secdes transversais genéricas solicitadas a flexdo composta obliqua, onde a
integracdo do campo de tensdes ¢ obtida de forma analitica. O programa implementado ¢
focado na obtengdao de relacdes momento-curvatura, curvas de interagdo e superficies de

falha.

Ellobody e Young (2011) investigaram o comportamento de pilares mistos totalmente
revestidos birrotulados. Um modelo ndo linear de elementos finitos foi desenvolvido para
analisar o comportamento inelastico dos materiais, com enfoque na interacao entre o ago do
perfil e o concreto, aplicacdo das imperfeicdes geométricas e utilizagdo de materiais de alta

resisténcia.

Papanikolaou (2012) apresentou um novo método para analise da capacidade resistente e
obteng¢do da relacdo momento-curvatura para segoes transversais arbitrarias de pilares mistos
totalmente revestidos solicitados a flexdo composta obliqua. Baseada numa implementacao
em programacao orientada a objetos, a integracdo ¢ feita analiticamente, através do Teorema

de Green, com amostragem gaussiana adaptativa para mapeamento das deformagdes.
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Tabela 2.3 - Experimentos realizados em pilares mistos envolvidos (adaptado de Shanmugam e Lakshmi, 2001)

Tino d A - Analise
N° Referéncia Pais Secdo bode E - Exper. Variaveis Analisadas Observagoes
carregamento . Testes
P - Projeto
.. Os prototipos ensaiados tinham 4,57 m
. Excentricidade do carregamento, .
Reino  Quadrada .. A . N de comprimento, carregados
1 Stevens, 1965 . Excéntrico E 11  resisténcia do concreto ¢ ago, dimensio . .
Unido  Retangular . excentricamente ao longo do eixo de
da secdo. .
menor inércia.
Reino Comprimento, excentricidade ao longo
2 Virdi e Dowling, 1973 Unido Retangular ~ Excéntrico AE 9 do maior e menor eixo, resisténcia do  Prop6s um método analitico numérico.
concreto.
Comprimento efetivo, esbeltez relativa, "
.. Lo . . . - Os protdtipos foram testados sem
3 Anslijn e Janss, 1974 Bélgica Retangular  Excéntrico E 30 resisténcia do concreto e ago, dimensdes oo
. armadura longitudinal.
da segdo.
4 Roderick e Loke, 1975 Australia  Retangular Excéntrico AE, P 15 Excen‘mc@ade do carregamento Prc.)pcA)s uma' metodc?lo gia de calcu19 da
aplicado, esbeltez. resisténcia e procedimentos de projeto.
- Segdes foram sujeitas a uniaxial
Estad Contrib d trutur:
5 Johnston, 1976 S . o8 Quadrada Excéntrico E 13 ontribuicao (.) ?QO © al, momentos sobre ambos eixos e
Unidos excentricidade. .
carregamento axial.
Excentricidade do carregamento, . L.
. . Quadrada . R . . Comparagdo com modelo tedrico
6 Morino et al., 1984 Japdo Excéntrico E 40  resisténcia do concreto e ago, dimensao ..
Retangular N analitico.
da secdo.
. . rimento efeti It lati Prototi fi test:
. Matsui, 1979 Japio  Quadrada Excéntrico E 4 Comp : Ano. efetivo, esbeltez relativa, rototipos foram tes aflos. com
resisténcia do concreto € ago. armaduras longitudinais.
.. Pilares bi-rotulados com 3 mde
Excentricidade do carregamento, imento f testad b uniaxial
. . . . . rimento foram
8 Roik e Schwalbenhofer, 1989 Alemanha Quadrada Excéntrico E 27  resisténcia do concreto e ago, dimensido comp .e 0 oratifestacos sob uniaxia
~ ou biaxial momentos com carregamento
da segdo. .
axial
9 Roik ¢ Bergmann, 1984 Alemanha Quadrada Excéntrico E, P 12 Comprimento efetivo, resisténcia do Prop6s uma metodologia de projeto e

concreto e ago.

equagdo de interacdo.
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Tabela 2.3 — Continuagao.

Tivo d A - Analise o
N° Referéncia Pais Secdo o de E - Exper. Variaveis Analisadas Observagdes
carregamento . Testes
P - Projeto
. , . Resisténcia do concreto, razdo do ago  Comparou com metodologia de projeto
10 Mirza e Skrabek, 1991 Canada Quadrada Excéntrico AE, P 16 ..
estrutural, excentricidade, esbeltez. proposta e com a norma ACL
1 Elnashai et al., 1991 Repo Quadrada Clch.ccz, . AE 6 Tipo de carregamento e po.rcentagem de Resultados comparad9s com programa
Unido pseudodinidmico carregamento axial. computacional.
12 Mirza e Skrabek, 1992 Canada Quadrada Excéntrico E 16 Encruamento, resisténcia do concreto e Comparagdo com a norma ACL
aco, esbeltez.
13 Matsui, 1993 Japio  Quadrada Excéntrico AE P 6 CompnmeTlt(i effatwo, esbeltez relativa, Propds uma metO('iolog1'a para calculo da
resisténcia do concreto. resisténcia.
. N Comprimento efetivo, esbeltez relativa, .
14 Nakamura, 1994 Japdo  Quadrada Excéntrico E 7 o Variou a esbeltez.
resisténcia do concreto.
Excentricidade d ¢ Comparagdo com carregamento tedrico
15 Hunaiti e Fattah, 1994 Jorddnia Retangular  Excéntrico AE P 19 xeen! 0c1Aa ‘e O Carregamerto, de analise via computador e metodologia
resisténcia do concreto. .
de projeto baseada na BS 5400.
[ N Espessura do cobrimento de concreto . S
Africa d T , > P todol lificada d
16 Wium e Lebet, 1994 ca , © Quadrada ragao . A E P 27  tamanho da sec¢do de acgo, retragdo do fOPOS i Tefo qogla simpificada de
Sul, Suica compressao projeto.
concreto.
Estad Confinamento d to, resisténci
17 Ricles e Paboojian, 1994 > E.l o8 Quadrada Sismico AE 8 © e 0. ? 09ncre O, TesiIEncia ao Comparou com as normas ACI e AISC.
Unidos cortante, resisténcia do concreto e ago.
E . Axial, cicli Razdo D i .
18 Boyd et al., 1995 stz'1dos Circular ], ciclico A E 5 aza0 ,/t’A Co,n ectores de cisalhamento, Propds um método numérico.
Unidos reverso resisténcia do concreto e ago.
19 Mitza et al, 1996 Camadd  Quadrada Excéntrico AE 16 Resisténcia do concreto, e}rdeuras, aco Coznparou como ACI, Eurocode' e
estrutural, excentricidade. propds um modelo de elementos finitos.
20 Munoz e Hsu, 1997 Estz.ldos Quadrada Axiale excéntrico A, E Excentrlc.ldaide.do carregamento, Propds um mode’lo~ computacional
Unidos esbeltez, resisténcia do concreto e ago. numérico.
1 Wang, 1999 R@no Quadrada Excéntrico E, P Excentricidade, resisténcia do concreto ¢~ Propds uma metodologia de projeto
Unido aco. baseada na BS 5950.
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3

MODELO NUMERICO

Neste capitulo apresentam-se as premissas iniciais e conceitos adotados no programa CSTMI.
Em seguida sdo apresentados os novos codigos implementados durante este estudo para a

verificacdo de pilares.
3.1 — Relacdo Deformacéo-Deslocamento

Para obtencdo dos esforgos resistentes de uma segao transversal, Mgy, Mg, € Ni., consideram-
se as hipoteses de que a se¢do plana permanece plana apos a deformacao, da ndo existéncia de

tensoOes iniciais ou residuais na se¢do, e da perfeita aderéncia entre o concreto € o ago.

Apresenta-se na Fig. 3.1 uma barra nas configura¢des deformada e indeformada. As cargas
externas sdo aplicadas no plano x-y, que contém os eixos de simetria das se¢des transversais

da barra, sendo entdo a barra sujeita a flexo-compressao normal.

q(x)
M Q @
(N T p(x) i N>
Q
S L 0
UO
/ y -
Ui

Figura 3.1- Deslocamentos e for¢cas em uma barra esbelta (Aradjo, 2003).
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O eixo da barra sofre um deslocamento uy na dire¢ao x e um deslocamento transversal # na
direcdo y. Além disso, uma secdo transversal genérica sofre uma rotacdo € para se manter
plana e perpendicular ao eixo deformado. Desta maneira, o deslocamento u(x,y) em uma fibra

genérica da secdo, situada a uma distancia y qualquer do eixo da barra, ¢ dado por:

u(x, y) = uy(x) +u,(x, y) (3.1)

Onde u;(x,y) € o deslocamento provocado pela rotagdo, dado por:

aw
u (x,y)=—yO=—y—— (3.2)
dx
Substituindo a Eq. (3.2) na Eq. (3.1), obtém-se:
aw
u(x, y) =uy(x) = y—— (3.3)
dx

Sendo o deslocamento transversal # apenas em fungdo de x. O campo de deformagdes a partir

de um segmento de barra com os respectivos deslocamentos (Araujo, 2003):

A 4 B

Yy

Figura 3.2 - Deslocamentos de um elemento infinitesimal de barra (Aragjo, 2003).

As coordenadas do elemento, na configuracdo deformada, sdo dadas por:

L)

34
! u+@dx+dx 34)

Vs’ W+d—de
dx

44



O comprimento nesta configuracao ¢ dado por:

dS:\/(xB'_xA')z +(yB'_yA')2 (3.5)

Substituindo a Eq. (3.4) na Eq. (3.5) obtém-se:

2 2
ds=dx,|[1+24) L[4 (3.6)
dx 2\ dx
Expandindo o segundo termo da Eq. (3.6) em série de Taylor, resulta:
du 1(dw
ds=dx|1+—+—| — 3.7
{ dx 2 ( dx j } SR

Considerando a deformag@o normal do elemento, dada por:

_ds—dx

£
* dx

(3.8)

Substituindo a Eq. (3.7) na Eq. (3.8) tem-se:

2
g, =ﬂ+l d—W) (3.9)
dx 2\ dx

Substituindo a Eq. (3.3) na Eq. (3.9) e derivando, obtém-se:

(3.10)

du, 1 (dWT d*w
£, =——+— -y
dx 2\ dx dx?

Definindo-se a deformacao axial como:

2
£, :%Jrl(d_Wj (3.11)
dcx 2\ dx

€ a curvatura média como:
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=-— 3.12
X=-""3 (3.12)
pode-se reescrever a Eq. (3.10) como:
E. =&, + k., (3.13)

A Eq. (3.13) relaciona a deformagdo normal em um ponto genérico da barra com os
deslocamentos do seu eixo, provocados pela aplicacdo de forca normal e momento fletor.
Observa-se que esta relagcdo ¢ ndo-linear, devido ao ultimo termo da Eq. (3.11). Este termo
introduz a ndo-linearidade geométrica do problema. Reproduzindo esta deducdo no espaco,

obtém-se:
e(x,y)=¢&,+yk, —xk, (3.14)
3.2 — Relagbes Tensdo-Deformacéao

Apresentam-se a seguir as relagdes tensdo-deformagdo para os materiais componentes das

secdes transversais empregadas nas analises de pilares mistos deste trabalho.
3.2.1 — Relagao tenséo-deformagéo do concreto

Para o concreto, considerou-se o diagrama tensdo-deformacgdo parabola-retingulo proposto
pelo Codigo Modelo do CEB (1990) e adotado pela ABNT NBR 6118:2007:

(SN
f

ck

0.85f,,

{ 2% 35% &,

o, =085, [1'(1' 2(‘_;;)2]

Figura 3.3 - Diagrama tensao-deformacao idealizado para o concreto (ABNT NBR
6118:2007).

v
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A tensao resistente de calculo do concreto, para pilares sem confinamento, ¢ dada por:

_Ja
Ja = (3.15)

Ve
Onde f.x ¢ a resisténcia caracteristica do concreto a compressdo ¢ y. € o coeficiente de
ponderacdo da resisténcia. Desprezando-se a resisténcia do concreto a tracdo e

convencionando-se sinal negativo para compressdo e positivo para tra¢do, as tensdes podem

ser divididas em quatro intervalos:

| : para £.>0 (3.16a)
&
~0,85f,,|1-|1-—= _ < .
o - Jea ( 0. oozj para —0,002<¢g, <0 (3.16b)
-0.85f., para &, <¢.<-0,002 (3.16¢)
0 para & <&, (3.16d)

A Eq. (3.16a) corresponde a faixa em que o concreto estd tracionado, sem contribuicdo para a
resisténcia da secdo transversal; a Eq. (3.16b) corresponde a faixa em que o concreto esta
comprimido, com variagdo parabolica das tensdes; a Eq. (3.16¢) corresponde a faixa em que o
concreto estd comprimido, em tensdo constante e igual a 0,85 f.;; ¢ a Eq. (3.16d) ¢

correspondente a regido em que o material ja ultrapassou sua capacidade resistente.

A ABNT NBR 6118:2007 considera para o concreto o diagrama tensao-deformacao parabola-
retangulo proposto pelo Cédigo Modelo do CEB (1990), conforme apresentado na Fig. 3.3.
Para o dimensionamento em estado-limite ultimo, a resisténcia de calculo a compressdo do
concreto, f.s, € obtida pela multiplicacio por um fator & = 0,85 sobre a resisténcia
caracteristica do concreto a compressdo, fx (uso da curva inferior da Fig. 3.3), além da

aplicacdo dos coeficientes de ponderacao das resisténcias, conforme adaptado na Eq. (3.17):

St = ol —ogs (3.17)
Ve 2

O fator de reducdo a ¢ devido aos fendomenos observados por Riisch (1960), que testou a
capacidade resistente a flexao de corpos de prova de concreto em diferentes idades, avaliando

o comportamento da regido comprimida da secdo transversal fletida. Os testes foram
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realizados para incrementos continuos de carregamento em diferentes taxas de deformagao, e

para cargas mantidas constantes.

O estudo de Riisch levou a uma importante conclusdo a respeito das propriedades do
concreto: a capacidade resistente e deformacdo do material sdo influenciadas pelo tempo de
utilizagdo. As pecas de concreto apresentam uma elevagdo de capacidade resistente com o
passar do tempo, devido ao continuo processo de cura do material apds os 28 dias, prazo de
referéncia normativa para a determinagdo do f,. Concomitantemente ocorre também a perda
de capacidade resistente devida a degradagdo do concreto por causa do processo de
microfissuracdo quando sujeito a uma carga mantida ao longo do tempo. Estes fendmenos
ficaram conhecidos na literatura como efeitos de longa duragdo, efeitos de carga mantida, ou

efeito Riisch.

Diversos autores estipularam diferentes fatores para os efeitos de longa duracdo obtendo o =

0,85. Neste estudo, a composicdo do fator a sera adotada conforme Fusco (2012):

Jea =kmod&=a& (3.18)
Ve Ve
Sendo k.4 0 coeficiente de modificagdo dado pela Eq. (3.19):
kmod :azkmodl km0d2 km0d3 (319)

onde:
kmoar = 0,95, considera a influéncia da altura do corpo de prova;
kmoa2 = 1,20, considera o aumento de resisténcia do concreto com o tempo;
kmoaz = 0,75, considera a perda de resisténcia devido a carga mantida.
Observa-se que o produto dos coeficientes de modificagdo resulta em 0,85.

O valor de a = 0,85 ¢ adotado para dimensionamento em estado limite Ultimo. Para
comparagdes com ensaios, como as dos itens 5.3 e 5.4, os coeficientes kyoq2 € kmoaz N30 30
considerados, uma vez que as cargas sdo de curta duragdo. Tem-se entdo a = 0,95 para esta
situagao.
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3.2.2 — Relacéo tensdo-deformacéo do ago das armaduras

A relagao tensao-deformacdo para o ago das armaduras segue o proposto pela ABNT NBR

6118:2007 para aco de armadura passiva, conforme Fig. 3.4.

A resisténcia de calculo ao escoamento do ago das armaduras ¢ dada por:

s
Vs

Soa = (3.20)

onde f;, ¢ a resisténcia ao escoamento do ago € y, € o coeficiente de ponderacdo da resisténcia

do aco das armaduras.

Os

fys |

fyd 1

\ Ecs

Eyd  Ey 10% &

Figura 3.4 - Diagrama tensao-deformacao para aco de armaduras passivas (ABNT NBR
6118:2007).

O diagrama da Fig. 3.4 pode ser aplicado tanto para tragdo quanto para compressdo. As

tensdes podem ser divididas em trés intervalos:

_fyd para & <-¢&, (21
R para —¢&,<& <&, (3.21b)
fyd para gyd < &, <10%o (3210)

Onde a deformacdo ¢, ¢ dada por:

£, == (3.22)
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Sendo E; 0 médulo de elasticidade longitudinal do ago das armaduras.
3.2.3 — Relacéo tensdo-deformacéo do ago do perfil

Admitiu-se para o ago do perfil o0 mesmo comportamento do aco das armaduras, conforme

Fig. 3.4. A resisténcia de calculo do ago do perfil ¢ dada por:

Jra
Ve

Soa = (3.23)

onde f;, € a resisténcia ao escoamento do ago € y, € o coeficiente de ponderagdo da resisténcia

do ago do perfil. As tensdes podem ser divididas em trés intervalos:

_ fyd para ¢, < —gyd (3243)
o, =1E, ¢, para —é&,<¢&,<¢&, (3.24b)
fyd para Eyd Sé‘a <10%o (3240)

Onde a deformacdo ¢, ¢ dada por:

£,y =" (3.25)

Sendo E, o mddulo de elasticidade longitudinal do aco do perfil.
3.3 — Determinacao dos Esforgos Resistentes

Conforme Caldas (2004), a partir das deformagdes impostas a se¢do transversal ¢ possivel
determinar os esforgos resistentes Mgy, Mg, € Ni. através da integragdo numérica das tensoes
obtidas para cada elemento discretizado (foram adotados elementos de trés e quatro lados) da

secdo, através das expressoes:

NRZ - i:ACiGci + i:Aaio-ai + iA.fia.fi (3 2621)

MRX = iACiGCiyci + niAaiGaiyai + HZASiGSini (326]3)
i=1

i=1 i=1
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n, n, 7,
MRy = ZAcio-cixci + ZAaiaaixai + Z Asio-sixsi (326C)
i=1 i=1 i=1

3.4 — Relagdo Momento-Curvatura

O diagrama momento-curvatura relaciona a resposta da estrutura (curvatura) devida a um

momento fletor solicitante, para uma dada for¢a normal atuante.

De acordo com a ABNT NBR 6118:2007, o principal efeito da ndo-linearidade pode, em
geral, ser considerado através da construgdo da relagdio momento-curvatura para cada secao,

com armadura conhecida. Esta relacdo apresenta o aspecto da Fig. 3.5.

M Curva obtida
4 Secante 7/ com 1,10 £,
M‘{d
Mu(g —————————— -7 iy ELU
1.1 -~~~ \__ Curva obtida
com 0,85f,
-~
27 \arctg (EI). —~ Rigidez secante
| sac
A 1r

Figura 3.5 - Relagdo momento-curvatura (ABNT NBR 6118:2007).

Na Fig. 3.5, a curva cheia AB, que, a favor da seguranca, pode ser linearizada pela reta AB
conforme detalhado por Franca (1991), ¢ utilizada no calculo das deformagdes. A curva
tracejada, obtida com os valores de calculo das capacidade resistente s do concreto e do aco, ¢

utilizada somente para definir os esforgos resistentes Mz, € Ngs (ponto de maximo).

O fator y = 1,10 que divide Mg, na Fig. 3.5 leva em conta as aproximacgdes feitas em projeto.
Conforme Kimura (2008), a tensdo de pico do concreto foi elevada em 30% em relagdo a
0,85 fca (0,85 fca - 1,3 = 1,10.4) de maneira a uniformizar a condicao das secdes ao longo de
todo o lance de um pilar no estado-limite Gltimo, uma vez que seria exagerado considerar que,

no momento da perda de estabilidade, sera atingido o esgotamento da capacidade de todas as
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se¢oes do pilar simultaneamente. A avaliagao feita com /,/0f.; se destina exclusivamente

para avaliar a deformabilidade de um lance de pilar.

O ponto méaximo do diagrama momento-curvatura para um dado valor de for¢a normal
corresponde ao ponto de falha da superficie de interacdo de momentos fletores para aquele
esfor¢o normal. O diagrama obtido expressa o comportamento da estrutura em cada nivel de

carregamento até a falha.

Neste trrabalho, a obtencdo das relagdes momento-curvatura é feita através do método de
Newton-Raphson. Este método ¢ um processo iterativo, que leva em conta uma fung¢do, sua
derivada e um valor inicial adotado. A determinacdo das raizes ¢ feita aproximando-se a
fungdo por uma reta tangente num ponto X, obtendo-se a abcissa correspondente a ordenada
nula desta reta (x;), e repetindo-se o processo para a nova abcissa x até a convergéncia. O

processo ¢ ilustrado pela Fig. 3.6.

A equagdo para o caso geral do método de Newton-Raphson é dada por:
X =X, — [Vf(fi )]71 f(fl) (3.27)

onde X, é o vetor das varidveis que se deseja encontrar; f, ¢ o vetor de erro, que deve tender

1

a zero a medida que o processo convergir; € Vf(x,) € o matriz jacobiana.

.
o

I2 L1 Iy

Figura 3.6 - Método de Newton-Raphson.
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Utilizando-se deste método, Caldas (2004) implementou dois algoritmos: algoritmo para
obtencdo das relagdes momento-curvatura através do controle do momento solicitante
(controle de carga), dado por incrementos nos momentos solicitantes a se¢do; e algoritmo de
controle através de incrementos de curvatura da secdo transversal. Para o calculo dos pilares

neste trabalho sera utilizado o algoritmo de controle de carga.
3.4.1 - Controle de carga

Fixado um valor de esfor¢o normal Ng., obtém-se, de forma iterativa, para cada incremento de
momento, os parametros &, k. € k, que definem a configuracdo deformada da segdo, que

resiste aos esforgos solicitantes Ns., M, € Ms,.

Os momentos solicitantes sdo incrementados através da multiplicagdo de uma excentricidade
pelo esfor¢o normal solicitante, sendo estas duas variaveis dados de entrada do problema. A
excentricidade pode ser aplicada em uma direcdo, resultando em flexo-compressao normal; ou
em duas diregdes, resultando em flexdo composta obliqua. No caso de flexdo composta
obliqua, sdao geradas duas relagdes momento-curvatura, cada uma em relagdo a um dos eixos.

O mesmo ocorre se a se¢ao transversal for assimétrica.

As equagoes ndo lineares de equilibrio a serem resolvidas em cada incremento de momentos

sao:

Ny, — Ny, =0
My, —M;,=0 (3.28)
My, -Mg, =0

onde os esforcos resistentes Ng., Mg, € Mg, sdo dados pela Eq. (3.26) em fungdo dos
parametros &y, k, € k,, conforme descrito no Item 3.1. Aplicando as varidveis em questdo na

Eq. (3.27), obtém-se:
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- =41
ON,. ON, ON,.
€041 ) 6?\/8[0 ail;x 8(]9\? Ng, =Ny,
k., t=3k t+| —= & Bl My -M,, (3.28)
. . os, Ok, Ok, Yy
o v\ oMy, oM, oM, Ry
os, Ok, Ok,

Reescrevendo o sistema no formato A-x = b:

ON,, ~ON, ON,.

Oy Ok Ok, | (pp) (N.-N,
oM, oM, M,

’ Akx = MSz - MRx (329)
osy Ok, ak, || [T
oM, M, oM, | \*% v~V
e, ok, ok,

Na Eq. (3.29), os esfor¢os solicitantes sdo valores constantes de entrada do problema. Os
momentos solicitantes sdo obtidos a partir do esfor¢o normal multiplicado por uma
excentricidade para cada incremento, durante o qual o sistema sera resolvido. O valor do
incremento de excentricidade também ¢é um dado de entrada, através dele as excentricidades

nas direcdes X e y sdo obtidas.

As derivadas da matriz jacobiana sdo obtidas numericamente, aplicando-se o conceito de

derivada:

i@~ f@

xX—>a xXxX—a

(3.30)

A partir de um par inicial esfor¢o-deformagao (por exemplo, esforco normal e parametro de
deformacdo g), promove-se uma pequena redu¢do no valor da deformacgdo e calcula-se o
esforco resistente para esta nova configuracdo. Calculando-se a variagdo, a partir da Eq.

(3.30), obtém-se o valor de cada derivada do jacobiano na Eq. (3.29).

Para cada etapa de incremento dos momentos solicitantes, as derivadas sao obtidas, os

esforgos resistentes sdo calculados e resolve-se o sistema linear. Estas etapas sdo repetidas até
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que as expressoes do vetor “b” da Eq. (3.29) sejam suficientemente proximas de zero, até que

o0 sistema nao possa ser resolvido ou até que seja atingido o nimero maximo de iteragoes.

No final do processo sdo obtidos os valores de ¢y, k. € k, para os quais os esforgos resistentes

sdo aproximadamente iguais aos solicitantes, de acordo com uma dada tolerancia.

Esforcos resistentes: Ny, Mg, & My,

|

Derivadas: Matriz A

|

Obtem-se: Vetor b

Resolve-se: Ax=b

£o, k. €K,

Iteragdes < MAX

Figura 3.7 - Fluxograma do processo iterativo utilizado em um incremento no método de
Newton-Raphson para controle de carga (Caldas, 2004).

Na Fig. 3.7 ¢é apresentado um fluxograma com a estrutura tipica do processo iterativo dos
algoritmos que utilizam o método de Newton-Raphson para controle de carga, conforme

Caldas (2004).
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3.4.2 — Controle de curvatura

De acordo com Caldas (2004), o processo por controle de curvatura ¢ similar ao apresentado
anteriormente, controlando, através de incrementos, a curvatura da se¢do. Desta forma, para

cada incremento o valor da curvatura em cada plano ¢ conhecido.

Diferentemente do processo por controle de carga, que permite diagramas momento-curvatura
apenas ascendentes, pelo método de controle de curvatura € possivel que o grafico apresente

ramos descendentes.

As equagoes ndo lineares de equilibrio a serem resolvidas em cada incremento de momentos
sao:

Ng. — Ny, =0

M, -Nge, = (3.31)
My, —Nge, =0

O momento solicitante ¢ obtido pela multiplicagdo da for¢a normal solicitante Ng, por uma
excentricidade e, e e,, a determinar. Expandindo as expressdes da Eq. (3.31) em série de

Taylor, em relagdo aos parametros ey, k. € k,, € desprezando-se os termos de segunda ordem,

obtém-se o sistema linear no formato 4-x = b:

— aNR -
aijo AgO NSz - NRz
ang - NSZ 0 : Aex = NSZ ex _MR.X (332)
0
oM Ae, Ny e, —M,,
a 0 - N,
| Og, |

Assim como no processo de controle de carga, para cada etapa de incremento dos momentos
solicitantes, as derivadas sdo obtidas, os esforcos resistentes sao calculados e resolve-se o
sistema linear. Estas etapas sdo repetidas até que as expressoes do vetor “b” da Eq. (3.32)
sejam suficientemente proximas de zero, até que o sistema ndo possa ser resolvido ou até que

seja atingido o nimero maximo de iteragdes.
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A cada iteragdo, os valores de Aey, de, e de, sio somados aos valores iniciais. No final do
processo sdao obtidos os valores de &, k. e k, para os quais os esforgos resistentes sdo
numericamente iguais aos solicitantes, obtendo-se entdo um ponto do diagrama momento-

curvatura.
3.5 — Implementacdo Computacional

3.5.1 — Capacidade ultima de se¢des transversais mistas

Foi utilizada na implementagdo computacional a linguagem C++. Conforme Deitel e Deitel
(2006), esta ¢ uma linguagem de alto nivel que evoluiu a partir da linguagem C, desenvolvida

por Bjarne Stroustup no inicio da década de 1980.

O programa CSTMI, Cdlculo de Segoes Transversais Mistas em situagdo de Incéndio, foi
desenvolvido por Caldas e Sousa Jr. (2004), com o objetivo de verificar a capacidade
resistente de secdes transversais mistas genéricas em temperatura ambiente (Caldas, 2004) e
elevada (Caldas, 2008). O programa foi implementado na plataforma Windows, apresentando

uma interface grafica interativa.

A metodologia de programagdo adotada pelos desenvolvedores € a programacao orientada a
objetos (POO), visando compatibilidade, portabilidade e facilidade de integracdo. De acordo
com Deitel e Deitel (2006), essa metodologia modela objetos do mundo real de maneira a se
obter duplicatas em software, partindo da relacdo de classe e heranga onde objetos de uma
mesma classe possuem as mesmas caracteristicas e classes derivadas sdo criadas herdando e
definindo suas caracteristicas particulares. As classes criadas contém tanto os dados como

também o conjunto de fungdes que manipulam os dados.

Conforme Caldas (2004), no desenvolvimento do programa CSTMI foram utilizados alguns

pacotes, tais como:

a) IUP, Sistema Portatil de Interface com o Usuario, versao 1.8.8 (www.tecgraf.puc-
rio.br). E um sistema de cria¢do de interfaces com aproximadamente 100 fun¢des para
criacdo e manipulacdo de didlogos. Permite que um programa possa ser executado sem

modifica¢des em diferentes sistemas operacionais como Windows e Linux;
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b) CD, Canvas Draw, biblioteca grafica 2D, versdo 4.1 (www.tecgraf.puc-rio.br). E uma
biblioteca grafica independente da plataforma, contendo fungdes para suportar
aplicacdes com vetores e imagens. Permite a visualizacdo de superficies abstratas
como Clipboard, Metafile e OS. Possui alguns drivers que permitem, por exemplo, a

geragdo de arquivos em formato DXF, EMF e WMF.

Os principais algoritmos implementados no CSTMI sao: algoritmos para obtengao de relagdes
momento-curvatura (conforme descrito no Item 3.4); algoritmos para obtencdo da deformada
da secdo transversal em funcdo dos esforcos solicitantes; algoritmos para obtencdo da
superficie de interagdo normal-momento e superficie de interagdo dos momentos nos eixos x €
y para um dado esfor¢o normal; superficie de interacao tridimensional, normal e momentos. O
programa apresenta ainda func¢des de verificacdo de estruturas mistas em situacdo de incéndio,

que ndo serao abordadas neste trabalho.

Um modelo de fibras ¢ aplicado no programa para a integracdo das tensdes e determinacao
dos esfor¢os. De modo geral, o método consiste na discretizagdo da secdo transversal em
pequenos elementos de quatro ou trés lados (denominados fibras), e cada um deles pode
assumir diferentes modelos constitutivos. Neste estudo s@o aplicados os modelos apresentados

no Item 3.2.

As propriedades do ago da armadura sdao consideradas separadamente, nao sendo incluidas na
malha de fibras. Por simplicidade, as areas de concreto ocupadas pela armadura nio sdo

deduzidas da segao transversal discretizada.

Na Fig. 3.8 apresenta-se um exemplo da interface do programa CSTMI, com a entrada de
dados de geometria da se¢do transversal. Todas as malhas sdo geradas com auxilio do
programa Gmsh (Geuzaine e Remacle, 2009), que utiliza uma saida de texto do CSTMI como
entrada de dados de geometria e discretiza a se¢do transversal em elementos de 3 ou 4 faces.

Um exemplo da interface do Gmsh ¢é apresentado na Fig. 3.9 a seguir.
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tam)= p3g

twim) = g63

Concreto
be{am) = 49

helam) = 40

nx{am)= >

ny(m)= 2
diam (cm) = 3
cob(am)= 3

J1

Figura 3.8 - Interface principal do CSTMI e entrada de dados da sec¢do transversal.
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File Tools Help

First order
Second order
Refine by splitting
Optimize
Optimize (Netgen)
Partition

Reclassify
Save

Figura 3.9 — Gerador de malhas do programa Gmsh.
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3.5.2 — Verificacdo da capacidade ultima de pilares

No Capitulo 2 foram apresentados os métodos simplificados para dimensionamento de pilares
de concreto armado e pilares mistos de aco e concreto de acordo com as normas brasileiras,

norte-americanas € europeias.

A solugao pelo método geral consiste em se encontrar o equilibrio dos esfor¢os internos em
relagdo aos esforcos externos aplicados em todas as segdes transversais ao longo do pilar,

levando em consideracdo os efeitos da ndo linearidade fisica e geométrica.

A metodologia adotada neste estudo para o céalculo de pilares se baseia na integracao
numérica das curvaturas obtidas do diagrama momento-curvatura. Desta maneira, obtém-se
um deslocamento inicial para o pilar, o que conduz a uma configuracao deformada do pilar.
Repete-se o processo, agora considerando os efeitos de segunda ordem, sucessivamente até a

convergéncia dos deslocamentos, atingindo-se ou ndo uma configuragdo final de equilibrio.

A geometria do pilar ¢ simplificada por uma barra formada por um nimero finito de
elementos, informado pelo usuario do programa. Os calculos do equilibrio da se¢do sdo

realizados para cada um dos n6s da barra.

Considera-se um pilar engastado-livie com se¢do transversal e armadura pré-definidas,
submetido a uma carga axial de compressao Ng.. A partir do algoritmo de controle de carga,

descrito no Item 3.4, obtém-se uma relagio momento-curvatura como a da Fig. 3.10.

SECAO E ARMADURA
PRE—DEFINIDAS

Figura 3.10 - Relagdo momento-curvatura para uma carga N..
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Considera-se que os esforcos externos sdo aplicados apenas nas extremidades da barra,
através de excentricidades de base e topo, conforme Fig. 3.11, que ilustra o caso de flexo-
compressao normal. Os esforcos sdo aplicados no centro geométrico da se¢ao transversal. Os
esforcos sdo equilibrados em cada nd da barra, portanto a precisdo do modelo aumenta a

medida que se utiliza mais elementos.

Mtopo

O [ ]

=L

O

< . L

™

D [ ]
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T

dL

9 i

M

Figura 3.11 - Discretizacdo da barra e aplicacdo dos esforcos solicitantes.

base

O momento solicitante da barra na condi¢ao indeformada, em cada né i, ¢ dado por:

Z.

—_ 1
Mi _Mbase +(Mtap0 _Mbase)_ (333)

L
O programa constréi um vetor posi¢do, com as coordenadas dos ndés e um vetor com o0s
momentos solicitantes correspondentes a eles. Introduzindo-se cada ponto do vetor de

momentos solicitantes na relagdo momento-curvatura e interpolando linearmente, obtém-se

um vetor com as curvaturas correspondentes para cada n6 da barra.

A rotacdo da se¢do transversal em qualquer ponto pode ser obtida através da integracao das

curvaturas ao longo do comprimento da barra:
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¢(Z):I0Lk(z) dz+C, (3.34)

Aplicando a condicao de contorno ¢(0) = 0 na Eq. (3.34), chega-se a C; = 0. A integragao
numérica da curvatura ¢ obtida pelo somatorio das areas sob o grafico formado pelos pontos

do vetor de curvaturas, conforme Fig. 3.12.

Figura 3.12 - Integracdo numérica de k(z)

A partir da integracdo das curvaturas, monta-se um vetor com as rotagdes dos nos, obtidas
conforme a Eq. (3.35). Observa-se que ¢ tomado o ponto médio entre a curvatura de um no e

0 seu no anterior no grafico para o calculo da area.

b o) (3.35)

¢i :¢i—1 + 2 i

A Eq. (3.35) ¢ valida para i > 1. Para ¢(0) tem-se rotagdo nula, o que ¢ determinado pelas

condig¢des de contorno.

O deslocamento horizontal do eixo do pilar € obtido pela integracdo dupla das curvaturas, ou

seja, pela integral simples das rotagdes das se¢des transversais, conforme Eq. (3.36):

62



d(z)zJj¢(z)dz+C2 (3.36)

Aplicando a condi¢do de contorno d(0)) = 0 na Eq. (3.36), chega-se a C; = 0. O raciocinio
numérico para a obten¢do da integracdo das rotagdes € idéntico ao utilizado para a integracao

das curvaturas. O programa constréi um vetor com os deslocamentos dos nos, dados por:

-+ ¢
d,=d,_ + 94 2"”* (z,-2.) (3.37)
E obtida entdo através deste processo a posi¢io deformada das segdes transversais nos nos, a
partir da posi¢do indeformada. Uma segunda iteragdo ¢ feita a partir da posicao deformada do
pilar, agora se considerando os efeitos adicionais devido ao deslocamento do pilar (efeitos de
segunda ordem). O momento solicitante na condi¢ao deformada, no no i, ¢ dado por:

M, :Mbase""(M

Zi
topo _Mbase)f-i_NSz (dn _di) (338)
Sendo d; o deslocamento obtido na iteracdo anterior para o nd considerado e d, o

deslocamento obtido na itera¢do anterior para o topo do pilar.

Os acréscimos de esforcos na segunda iteragdo resultam em uma nova configuragdo
deformada de cada segdo transversal da barra, que por sua vez geram uma nova posi¢ao
deslocada dos nds e o respectivo aumento de esforgos. O processo € repetido até que uma das

seguintes situacdes ocorra:

a) Convergéncia dos deslocamentos para uma dada tolerancia;
b) Instabilidade da barra por deslocamento excessivo;
¢) Ruptura dos materiais devido a ocorréncia de tensdes superiores aos limites de norma

(neste estudo os limites adotados sdo os apresentados no Item 3.2).

Observou-se que a ocorréncia dos itens b e ¢ € percebida na execu¢do do programa CSTMI
pelo fato de o momento solicitante analisado estar acima do ponto de maior momento do
diagrama momento-curvatura, ndo sendo possivel neste caso obter uma curvatura

correspondente ao esforco.
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Para o calculo de pilares birrotulados ¢ adotada a mesma formulagao dos pilares engastados-
livres, porém usa-se a metade do valor do comprimento da barra nos célculos, uma vez que os
pilares birrotulados apresentam coeficiente de flambagem K igual a 1,0, frente ao valor de

K =2,0 dos pilares engastados-livres. Este método ¢ ilustrado pela Fig. 3.13:

Fyv Fv

Figura 3.13 — Conversao do calculo de pilares engastados-livres para birrotulados

A partir do processo iterativo apresentado € possivel identificar se o pilar resiste aos esforgos

solicitantes.

Para se obter a forca axial de compressdo ultima do pilar, foi desenvolvido um segundo

algoritmo, baseado em estimativa de cargas normais e repeti¢do do processo anterior.

Primeiramente é considerada uma carga normal de referéncia, no caso a capacidade resistente

da secdo transversal a plastificacdo sob compressao, dada por:
NREF = Aa fya + Ac fck + As fys (3.39)

O programa inicia considerando, para a determinagdo da relagdo momento-curvatura, uma
forca normal Ns. igual a 10% da for¢a normal de referéncia. Caso o processo resulte em
convergéncia, aumenta-se 10% de Nggr na carga inicial, e assim sucessivamente até que a
convergéncia ndo seja atingida. A partir deste ponto, sdo feitas redugdes de 1% de Nggr até
que ocorra a convergéncia do modelo novamente, obtendo-se entdo, com precisdo de 1% de

Nrer, a carga Ultima do pilar.
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A

RESULTADOS E DISCUSSAO

Neste capitulo sdo apresentados os resultados da implementacdo do Método Geral no
programa CSTMI, comparando-os com resultados de programas comerciais de

dimensionamento e ensaios realizados por outros pesquisadores.
4.1 — Validacdo da Relagdo Momento-Curvatura com o CAD/TQS

O CAD/TQS (2011) é um sistema computacional grafico destinado a elaborag¢do de projetos
de estruturas de concreto armado, protendido e em alvenaria estrutural. Sua filosofia de
trabalho engloba todas as etapas de um projeto, isto €, desde a concepgdo estrutural, passando
pela andlise de esfor¢os e deslocamentos, dimensionamento e detalhamento de armaduras, até
a emissdo dos projetos finais. Todo o seu desenvolvimento esta integralmente baseado na
ABNT NBR 6118:2007, o que faz com que o programa seja atualmente o de maior respaldo

técnico no mercado brasileiro do setor.

O CAD/TQS possui um moddulo para analise de secdes transversais que gera os seguintes

gréaficos, dado uma forca normal solicitante:

a) Curva de interagdo normal-momento;
b) Curva de interagdo dos momentos M, e M,;

¢) Diagrama normal-momento-curvatura.

O aspecto da entrada de dados ¢ apresentado na Fig. 4.1.
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Dados | [ELU) Curva de interagiio N, Mx, My| [ELU] Diagrama N. M. 1| [ELU] Curva de interagBo N.M | [ELS] Tensdo nas amaduras |
Seclo transversal (cm) Armaduras

Titdo da segdo | Obzervagio | ™ Potdea i:lﬁl

x | v | sitola
1| 40 40200
2] 350 40200
40 3,0 20,0
2| 36,0 350200

w

[

Materiais (concreto e ago)
fick (MPa) fyk (MPa)
B <] ]
Tc 1s
1.00 .00

Q Es (MPa)

0.0 210000

Protens3o (Armaduras e Material) ‘

Figura 4.1 - Entrada de dados da calculadora de se¢des transversais do TQS
(CAD/TQS, 2011).
Para a validacdo da relagdo momento-curvatura obtida com o CSTMI, foi reproduzida a secao
transversal do pilar de concreto armado analisado no Item 1.3, Fig. 1.3, adotando-se duas

situagoes:

a) Forca normal solicitante constante de 150 tf (1500 kN) e resisténcia caracteristica do
concreto variando entre 20 ¢ 40 MPa;
b) Resisténcia caracteristica do concreto constante de 35 MPa e forga normal solicitante

variando entre 100 tf (1000 kN) e 200 tf (2000 kN).

Para esta comparagdo foram adotados coeficientes de ponderacdo das resisténcias unitarios
para o concreto e o aco das armaduras, e a = 0,85. Todos os pilares tiveram discretizagao da
secdo transversal em elementos de 3 ou 4 lados de aproximadamente 1 cm, andloga a

apresentada na Fig. 3.9.
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O CAD/TQS gera o diagrama momento-curvatura em formatos .DWG e .DXF, de maneira

que se possa extrair qualquer ponto (M, 1/r) da curva em escala, em programas graficos como

0 AutoCAD e o proprio CAD/TQS. O diagrama ¢ apresentado ao usuario conforme Fig. 4.2.

Dados | [ELU) Curva de interagdo M, Mx, My | [ELU] Diagrar 171§} [ELU] Curva de interagdo M, M \ [ELS) Tensdo nas armaduras

I~
Montar diagrama

Forga normal

NSd (tf) |150,0
v ]

Rigidez secante

Mxd (tf.m)

t)s 110
B [0
MSd (4.m) ID,EIJ

Diagrama

[ ]
ST 1,992 e e ! (tim)
['U'.bﬁ EJ Eisec = 2711, 7tt.m2 (Kapa = a7

Superficie obiqua

[T Montar superficie
Num curvas: [10
¥ Curva 0,85.fcd
[v Curva oLlcd

[V Linhas suxkates

Gl C 'g:

Gerar relatério

Figura 4.2 - Diagrama momento-curvatura gerado pelo TQS (CAD/TQS, 2011).

Nas Figs. 4.3 a 4.7 sdo apresentados os graficos comparativos entre a relacdo momento-
curvatura obtida pelo CAD/TQS e a obtida pelo CSTMI, mantendo-se a forga normal
solicitante constante igual a 150 tf (1500 kN) e variando-se o fx do concreto de 20 a 40 MPa,

em intervalos de 5 MPa:
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Figura 4.3 - Comparagao da relagdo momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para
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e CSTMI

/
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0,002 0,004 0,006 0,008 001 0,012 0,014 0,016 0,018
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Figura 4.4 - Comparacao da relagdo momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para

Ns, = 1500 kN e fix =25 MPa.
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e CSTMI
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Figura 4.5 - Comparac¢ao da relagio momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para

Momento (tf.m)
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Ns, = 1500 kN e f = 30 MPa.

Relagdo momento-curvatura para N, = 1500 kN e f, = 35 MPa

——TQS

e CSTMI

0,005 0,01 0,015 0,02 0,025
Curvatura (1/m)

Figura 4.6 - Comparacao da relagdo momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para

Ns, = 1500 kN e f = 35 MPa.
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Relagdo momento-curvatura para N, = 1500 kN e f,, = 40 MPa
35

25 /

20 /

15 —TQS
/ e CSTMI

10

Momento (tf.m)

O T T T T T 1
0 0,005 0,01 0,015 0,02 0,025 0,03

Curvatura (1/m)

Figura 4.7 - Comparacao da relagdo momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para
Ngz = 1500 kN e fe = 40 MPa.

Em seguida, sdo apresentados nas Figs. 4.8 a 4.11 os graficos comparativos mantendo-se o fok
do concreto constante em 35 MPa e variando-se a for¢a normal solicitante de 100 tf (1000
kN) a 200 tf (2000 kN), em intervalos de 25 tf (250 kN). O grafico para Ng, = 150 tf ja foi

apresentado na Fig. 4.6, por isso foi omitido nesta segunda comparagao.
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Figura 4.8 - Comparagao da relagdo momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para
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4.9 - Comparacao da relagdo momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para
Ns, = 1250 kN e f = 35 MPa.
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Figura 4.10 - Comparac¢do da relagio momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para

Momento (tf.m)
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Figura 4.11 - Comparagdo da relagio momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI para

Ng, = 2000 kN e fx = 35 MPa.
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De maneira geral, observa-se que em todas as situacdes o diagrama momento-curvatura
obtido via CSTMI ¢ compativel aos obtidos pelo CAD/TQS, principalmente nos trechos
iniciais das curvas. Ressalta-se que as ordenadas dos ultimos pontos da curva, que
correspondem ao momento fletor resistente para a configuragdo de armadura e forca normal

solicitante em questdo, sdo iguais pelos dois programas.

Em todos os graficos analisados ¢ possivel observar que a curva obtida pelo CSTMI esta
acima da obtida pelo CAD/TQS em todos os pontos, ou seja, a rigidez encontrada para a barra
¢ ligeiramente maior no calculo feito pelo CSTMI. Isso pode estar relacionado ao fato de nao
se descontar a area de concreto ocupada pelas armaduras no CSTMI, e, principalmente, por
diferencas entre os métodos numéricos dos dois programas (enquanto o CSTMI faz a
aproximag¢ao ao momento resistente maximo por convergéncia, o CAD/TQS calcula seu valor
primeiramente, construindo a curva até chegar neste ponto maximo pré-definido), que ¢ mais

notavel nos trechos finais das curvas.

Para se ilustrar este fato, foi feita uma malha com furos nas regides ocupadas pelas barras de
armadura, determinando-se novamente a relagdo momento-curvatura para Ng. = 150 tf (1500

kN) e for = 35 MPa. A curva resultante foi denominada CSTMI-1 no grafico da Fig. 4.12.

Relagdo momento-curvatura para N, = 1500 kN e f , = 35 MPa
35

30

. P e

20

e TQS
15

e CSTMI

Momento (tf.m)

10 / CSTMI-1

0 n T T T T 1
0 0,005 0,01 0,015 0,02 0,025

Curvatura (1/m)

Figura 4.12 - Comparagao da relagdo momento-curvatura entre CAD/TQS e CSTMI
descontando-se a area de concreto ocupada pela armadura
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Conclui-se que, para as interpolagdes feitas no calculo de pilares conforme procedimento
descrito no Capitulo 3, as diferencas encontradas entre os programas sao pequenas €
aceitaveis, de maneira que se pode admitir que os resultados obtidos pelos dois programas sao

compativeis.
4.2 — Validacgéao dos resultados com ensaios de pilares de concreto

Para a validacdo do célculo de pilares de concreto armado via CSTMI foram modelados os
pilares submetidos a flexo-compressdo normal de ensaios estudados por Araujo (2011), que
comparou resultados tedricos obtidos a partir de um programa implementado pelo autor com

resultados de diversos experimentos de outros pesquisadores.

Ressalta-se que, por ser uma comparagdo com ensaios, todos os coeficientes de ponderagdo de
resisténcia foram considerados unitarios. O autor também especificou o fator a, discutido no

Item 3.2.1, com valor unitario, o que também sera adotado nesta comparagao.
a) Ensaios realizados por Goyal e Jackson

Goyal e Jackson apud Araujo (2011) apresentaram resultados experimentais de pilares
birrotulados, submetidos a flexo-compressdo normal. No total, foram ensaiados 26 pilares
submetidos a cargas de curta duracdo, com geometria descrita na Fig. 4.13. Os dados dos

ensaios, bem como os resultados tedricos obtidos por Aratjo sdo apresentados na Tab. (4.1).

A 1,27
i |
@ F *_11.27 |l
7,62 Te1 > '[
|

* TE127
7.62

Secdao transversal

N

|

|
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[

I

|

(medidas em cm) L 2 >—T
F

Figura 4.13 - Pilares ensaiados por Goyal e Jackson apud Aratjo (2011).
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Tabela 4.1 - Ensaios realizados por Goyal e Jackson apud Araujo (2011).

ﬁ: €1 Fu,exp Fu,teo R=
(MPa)  (cm) (kN) (kN)  Futeo/ Fuexp
L=182cm ; A=283
f; =352 MPa ; A;=1,42cn?

Al 19,9 3,81 33,1 34,4 1,04
A2 19,9 3,81 33,4 34,4 1,03
Cl 23,3 2,54 44,5 48,9 1,10
C2 23,3 2,54 46,8 48,9 1,04
El 21,9 1,27 66,7 69,4 1,04
E2 21,9 1,27 65,4 69,4 1,06
Gl 22,2 1,91 55,4 56,5 1,02
G2 22,2 1,91 53 56,5 1,07

L=182cm ; A=283
f, =310 MPa ; A;=1,00 cn?

I1 22,7 1,27 60,0 61,2 1,02
12 22,7 1,27 57,4 61,2 1,07
K1 22,8 1,91 46,6 47,5 1,02
K2 22,8 1,91 45,6 47,5 1,04
Ml 22,9 2,54 37,1 38,6 1,04
M2 22,9 2,54 37,0 38,6 1,04

L=122cm ; A=55
f; =310 MPa ; A;=1,00 cn?

Ol 23,6 1,27 82,3 87,2 1,06
02 23,6 1,27 92,4 87,2 0,94
P1 23,6 1,91 64,5 67,1 1,04
P2 23,6 1,91 72,7 67,1 0,92
Ql 19,9 2,54 51,4 50,4 0,98
Q2 19,9 2,54 48,9 50,4 1,03

L=274cm ; A=125
f; =310 MPa ; A;=1,00 cn?

R1 214 1,27 33,5 32,2 0,96
R2 214 1,27 31,1 32,2 1,04
S1 20,9 1,91 23,0 25,8 1,12
S2 20,9 1,91 24,3 25,8 1,06
T1 20,7 2,54 19,4 22,1 1,14
12 20,7 2,54 20,6 22,1 1,07

f.: resisténcia obtida em prismas com a mesma se¢ao dos pilares
Aq: area total de aco na segao

A: indice de esbeltez




A razdo entre a carga resistente obtida numericamente (F,.,) € a obtida nos ensaios (£, exp)

pelo autor serd denominada R, neste estudo.
b) Ensaios realizados por Kim e Yang

Kim e Yang ensaiaram 18 pilares birrotulados sob flexo-compressao normal, cujas dimensdes

sdo apresentadas na Fig. 4.14.

d' d'=15cm
= H .

L ] l—}—d L J L ] [ ]

8 p=1 ,980/!: 8 p=3,950/c
A=12T cm? . .
As=253 cme
[ ] ® [ ® L ]

L 8cm 4 . 8cm 'I
Aco: f,=387 MPa

Figura 4.14 - Ensaios realizados por Kim e Yang apud Aratjo (2011).

O carregamento ¢ o mesmo apresentado na Fig. 4.13, sendo e¢; = 2,4 cm para todos os pilares.
Foram ensaiados trés grupos de pilares, com alturas L =24 cm, L = 144 cm e L = 240 cm, o

que corresponde aos indices de esbeltez 4 = 10, A = 62 e A = 104, respectivamente.

Na Tab. (4.2) apresentam-se os resultados para este grupo de pilares.
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Tabela 4.2 - Ensaios realizados por Kim e Yang apud Araajo (2011).

N
(Cm) (kN) (kN) Fu,teo /Fu,exp
f. = 25,5 MPa
L4-1 3,95 24 109,5 118,3 1,08
L4-2 3,95 24 109,3 118,3 1,08
L2-1 1,98 144 63,7 67,5 1,06
[2-2 1,98 144 65,7 67,5 1,03
L[2-3 1,98 240 38,2 38,2 1,00
L2-4 1,98 240 35,0 38,2 1,09
14-3 3,95 240 49,0 48,0 0,98
L4-4 3,95 240 47,0 48,0 1,02
f. = 63,5 MPa
M2-1 1,98 24 179,0  204,1 1,14
M2-2 1,98 24 182,8  204,1 1,12
M4-1 3,95 24 207,7 2243 1,08
M4-2 3,95 24 204,6 2243 1,10
M2-3 1,98 144 102,8 115,1 1,12
M2-4 1,98 144 113,5 115,1 1,01
M2-5 1,98 240 45,2 57,0 1,26
M2-6 1,98 240 47,6 57,0 1,20
M4-3 3,95 240 59,6 73,9 1,24
M4-4 3,95 240 60,5 73,9 1,22

Na Tab. (4.3) sdo apresentados os resultados dos ensaios descritos em comparacdo com o0s
resultados obtidos pelo CSTMI. Todos os pilares foram divididos em 10 elementos
longitudinais, e a se¢do transversal foi discretizada em elementos de 3 ou 4 lados de

aproximadamente 1 cm, de maneira analoga a se¢do representada na Fig. 3.9.
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Tabela 4.3 - Comparacao de resultados entre os ensaios de pilares de concreto e o calculo pelo CSTMI

Autores (ex;il;l:(pb Base (cm) Altura (cm) Ba?rtas As (:Ef;m A(SC:;;; : C?f;ln;l L (cm) fc (MPa) fy (MPa) el (cm) Flzg\?)) ! Flz’lf;l)) 2 Fu’(CkNST)MI F/qui;h/;l F/UFESe;]\gI FF:;S(?)LI\:;,
Goyale Jackson Al A2 762 7,62 4 0,355 142 127 182 199 352 381 331 334 331 1,00 0,99 1,00
Goyale Jackson Cl1 C2 762 7,62 4 0,355 142 127 182 233 352 254 445 468 482 1,08 1,03 1,06
Goyal e Jackson El1  E2 7,62 7,62 4 0,355 142 1,27 182 21,9 352 1,27 66,7 654 673 1,01 1,03 1,02
Goyal e Jackson Gl G2 7,62 7,62 4 0,355 142 1,27 182 222 352 1,91 554 53,0 55,5 1,00 1,05 1,02
Goyal e Jackson 11 12 7,62 7,62 4 0,25 1,00 1,27 182 22,7 310 1,27 60,0 574 58,6 0,98 1,02 1,00
Goyal e Jackson K1 K2 7,62 7,62 4 0,25 1,00 1,27 182 228 310 1,91 46,6 45,6 45,7 0,98 1,00 0,99
Goyal e Jackson M1 M2 7,62 7,62 4 0,25 1,00 1,27 182 229 310 2,54 37,1 37,0 344 0,93 0,93 0,93
Goyale Jackson Ol 02 7,62 7,62 4 0,25 1,00 1,27 122 23,6 310 1,27 82,3 924 84,0 1,02 091 0,96
Goyal e Jackson P1 P2 7,62 7,62 4 0,25 1,00 1,27 122 23,6 310 191 64,5 72,7 65,5 1,02 0,90 0,96
Goyale Jackson QI Q2 762 7,62 4 025 100 127 122 199 310 254 514 489 454 0,88 093 091
Goyale Jackson R1 R2 762 7,62 4 025 100 127 274 214 310 127 335 31,1 31,1 093 1,00 0,96
Goyal e Jackson S1  S2 7,62 7,62 4 0,25 1,00 1,27 274 20,9 310 1,91 23,0 243 244 1,06 1,00 1,03
Goyal e Jackson T1 T2 7,62 7,62 4 0,25 1,00 1,27 274 20,7 310 2,54 194 20,6 212 1,09 1,03 1,06

Kime Yang L2-1 L2-2 8,00 8,00 4 0,3175 1,27 1,50 144 25,5 387 2,40 63,7 65,7 65,8 1,03 1,00 1,02
Kime Yang L[2-3 L2-4 8,00 8,00 4 0,3175 1,27 1,50 240 25,5 387 2,40 382 35,0 36,1 0,95 1,03 0,99
Kime Yang L[4-1 L4-2 8,00 8,00 8 0,3175 2,54 1,50 24 25,5 387 2,40 109,5 109,3 102 0,93 0,93 0,93
Kime Yang L[4-3 L4-4 8,00 8,00 8 0,3175 2,54 1,50 240 255 387 2,40 49,0 47,0 47,1 0,96 1,00 0,98
Kime Yang M2-1 M2-2 8,00 8,00 4 03175 1,27 1,50 24 63,5 387 2,40 179,0 182,8 168,6 0,94 0,92 0,93
Kime Yang M2-3 M2-4 8,00 8,00 4 03175 1,27 1,50 144 63,5 387 2,40 102,8 113,5 100,2 0,97 0,88 0,93
Kime Yang M2-5 M2-6 8,00 8,00 4 03175 1,27 1,50 240 63,5 387 2,40 452 47,6 54,7 1,21 1,15 1,18
Kime Yang M4-1 M4-2 8,00 8,00 8 0,3175 2,54 1,50 24 63,5 387 2,40 207,7 2046 186,7 0,90 0,91 0,91
Kime Yang M4-3 M4-4 8,00 8,00 8 0,3175 2,54 1,50 240 63,5 387 2,40 59,6 60,5 70,7 1,19 1,17 1,18

Média Global 1,00

Desvio Padrio 0,07

Coef. Variagdo 0,07
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Tanto para os ensaios de Goyal e Jackson quanto para de Kim e Yang, foram avaliados, para
cada caso, dois pilares com as mesmas caracteristicas geométricas e de material (por exemplo,
na primeira linha da Tabela, pilares A1 e A2). Sendo assim, hé dois resultados experimentais,

Foyexpr € Fyexp2, para cada tipologia de pilar.

As amostras de pilares com as mesmas caracteristicas podem ser consideradas dependentes
entre si, de maneira que ndo devem ser avaliadas separadamente para nao violar o principio
estatistico da independéncia. Neste caso, utiliza-se apenas o valor de F).,;, apenas o de

F, exp2, 0u a média entre os dois.

Para escolher entre as opgdes acima, foram avaliados os valores das relagdes R = F,, cstvr /
F.exp; conforme Fig. 4.15, podendo-se concluir que ¢ possivel adotar o valor médio entre os
ensaios com as mesmas caracteristicas, uma vez que eles nao se diferem (P-valor = 0,357, a
partir do teste T-pareado, considerando 5% de significancia). O valor da média para cada par

de ensaios ¢ apresentado na ultima coluna da Tab. (4.3).

Interval Plot
1C%5% parm a média

1,04 - B —
1,03 ~
1,02 4
1,01 1
1,00 A
0,99 - &

Relagio R

0,98 4

0,97 -

0,96 —1

0,954

FuCSTM / Fuexpl FuCSTM /Fuexp2

Figura 4.15 - Interval plot para as relagdes R consideradas.

O histograma da Fig. 4.16 mostra a distribuicdo de frequéncia para os valores médios de R
obtidos para cada par de pilares ensaiados (por exemplo, Al e A2). Observa-se que a

distribui¢do ¢ normal (P-valor > 0,15, pelo teste de Kolmogorov-Smirnov).
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Figura 4.16 - Histograma das relagdes R para ensaios de pilares de concreto armado

O valor médio das relagdes R = F, cstmr / Fuexp foi de 1,0, com desvio-padrdo igual a 0,07.
Com o objetivo de verificar se o valor tedrico calculado pelo CSTMI equivale aos valores de
ensaio, foi realizado o teste T para comparacdo da média igual a 1. O P-valor encontrado foi
de 0,887, indicando que o valor médio ndo se difere de 1,0, portanto, pode-se afirmar que a
capacidade resistente ultima para o pilar determinada pelo CSTMI equivale aos valores de

ensaio.
4.3 — Validacgao dos resultados com ensaios de pilares mistos

Para a validagdo do calculo de pilares mistos de ago e concreto via CSTMI, foram modelados
pilares submetidos a flexo-compressao normal, estudados por Kim (2005). O autor levantou
um extenso banco de dados de resultados experimentais de diversos pesquisadores, com
amostras de pilares mistos totalmente revestidos, tubulares circulares preenchidos de concreto

e tubulares retangulares preenchidos de concreto.

Os resultados de pilares mistos totalmente revestidos foram divididos nas categorias colunas,
com 119 ensaios de barras submetidas a compressdo centrada; e vigas colunas, com 136
ensaios de pilares submetidos a flexo-compressao normal.

80



Uma vez que ¢ necessaria uma excentricidade de entrada para disparar o processo iterativo de
calculo da capacidade resistente Gltima dos pilares, as amostras de colunas foram desprezadas.
Retirando-se também os ensaios de pilares mistos com perfis vigas colunas, com concreto de
baixa densidade, sem barras de armadura, bem como espécimes com ocorréncia de flexao

obliqua, restou uma amostra de 87 experimentos.

O sistema de carregamento dos ensaios consiste na aplicagdo de uma forga axial centrada e
um par de forgas transversais atuando simultaneamente em pontos intermediérios ao longo do
comprimento de pilares birrotulados, produzindo uma excentricidade maxima no meio da
barra. No CSTMI foi aplicada uma excentricidade no topo do pilar engastado-livre cujo
comprimento ¢ a metade do pilar ensaiado, o que equivale a aplicagdo de uma excentricidade
no meio do vao de um pilar birrotulado. Foi considerado para o concreto o fator de redu¢do da

resisténcia caracteristica devido aos efeitos de longa duracdo (efeito Riisch) a = 0,85.

No calculo via CSTMI, todos os pilares foram divididos em 10 elementos longitudinais, ¢ a
se¢do transversal foi discretizada em elementos de 3 ou 4 lados de aproximadamente 1 cm, de

maneira andloga a secdo representada na Fig. 3.9.

Kim comparou os resultados experimentais com o calculo tedrico a partir dos procedimentos

do ANSI/AISC 360-05 (método idéntico ao do ANSI/AISC 360-10) e do EN 1994-1-1:2004.

A Tab. (4.4), adaptada de Kim (2005), apresenta a lista dos ensaios avaliados, com as
caracteristicas dos pilares, as excentricidades aplicadas e o valor da carga ultima
experimental. S3o apresentadas também as relacdes R = Nggxp / Nrrro para cada uma das
normas testadas e para o programa CSTMI. No trabalho de Kim, a razdo R ¢ inversa a razio
considerada por Araajo (2011), apresentada no Item 4.2, ou seja, para os pilares mistos, R € a

razdo entre a carga ultima obtida experimentalmente (Ngrxp) € a obtida numericamente

(NR 1EO0).
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Tabela 4.4 - Banco de dados de resultados de ensaios com pilares mistos totalmente revestidos.

Pilar de Concreto

Item Fonte Espec. fy fe fys Perfil de Ago As unit kL ey ex Nnexp NnCSTMI Nn exp / Nn num
(MPa) (MPa) (MPa) d(mm) bf(mm) tf(mm) tw(mm) bc (mm) hc (mm) (cm?) (m) (m) (m) (kN) (kN) CSTMI AISC 2010 Eurocode 4
6 Stevens, 1965 FE3 218 174 270 3048 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 4,57 0,0000  0,0254 2885 2776 1,04 1,19 1,41
7 Stevens, 1965 FEA 218 16,3 270 3048 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 4,57 0,0000  0,0508 2087 1921 1,09 1,08 1,29
8 Stevens, 1965 FES 218 27,0 270 3048 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 4,57 0,0000  0,0508 2212 2534 0,87 0,92 118
9 Stevens, 1965 FE6 218 18,5 270 3048 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 4,57 0,0000  0,0762 1548 1648 0,94 0,90 1,13
10 Stevens, 1965 FE7 218 18,5 270 304.8 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 4,57 0,0000  0,1016 1269 1282 0,99 0,85 1,12
11 Stevens, 1965 FE8 218 19.3 270 304.8 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 4,57 0,0000  0,1270 1125 1163 0,97 0,84 1,14
12 Stevens, 1965 FE9 218 18,8 270 304.8 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 4,57 0,0000  0,1524 91 966 1,03 0,84 1,17
13 Stevens, 1965 FEI0 218 212 270 304,8 203,2 2122 14,15 305 406 4 127 457 00000 0,1778 856 872 098 0,75 1,14
14 Stevens, 1965 FEI 218 20,7 270 3048 2032 21,22 14,15 305 406 4 127 457 00000 02032 721 766 094 0,70 1,11
28 Janss e Anslijn, 1974 11.1 281 343 270 140 140 12 7 240 240 4 1,13 345 00000 00399 1095 1342 0,82 0,89 1,08
29 Janss e Anslijn, 1974 112 281 33,1 270 140 140 12 7 240 240 4 1,13 345 0,0000  0,0399 1156 1286 0,90 0,96 1,16
30 Janss e Anslijn, 1974 113 281 28,8 270 140 140 12 7 240 240 4 1,13 345 0,0000  0,0399 1047 1198 0,87 0,93 113
31 Janss e Anslijn, 1974 12.1 372 322 270 140 140 12 7 240 240 4 1,13 345 0,0000  0,0399 1156 1318 0,88 0,90 1,08
32 Janss e Anslijn, 1974 122 372 312 270 140 140 12 7 240 240 4 1,13 345 0,0000  0,0399 1095 1298 0,84 0,86 1,04
33 Janss e Anslijn, 1974 123 372 28,8 270 140 140 12 7 240 240 4 1,13 345 0,0000  0,0399 973 1253 0,78 0,79 0,96
34 Janss e Anslijn, 1974 13.1 267 332 270 220 110 9.2 5.9 210 320 4 1,13 245 0,0000  0,0399 1173 1309 0,90 0,94 1,12
35 Janss e Anslijn, 1974 132 267 312 270 220 110 9.2 5.9 210 320 4 1,13 245 0,0000  0,0399 1021 1309 0,78 0,85 1,01
36 Janss e Anslijn, 1974 133 267 30,6 270 220 110 9.2 5.9 210 320 4 1,13 245 0,0000  0,0399 999 1243 0,80 0,84 1,00
50 Roik e Schwalbenhofer, 1989 Vi1 251 438 412 120 120 11 65 280 280 4 1,53 300 01600 00000 748 851 0,88 0,66 1,17
51 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V12 251 438 412 120 120 11 65 280 280 4 153 300 00599 00000 1597 1973 0381 0,87 0.96
52 Roik e Schwalbenhofer, 1989 VI3 251 46,8 412 120 120 11 65 280 280 4 1,53 300 01001 00000 1407 1423 0,99 0,92 1,26
53 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V21 335 46,8 412 152 160 9 6 280 280 4 1,53 3,00 0,1001  0,0000 1474 1606 0,92 0,79 1,01
54 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V22 335 37,0 412 152 160 9 6 280 280 4 1,53 3,00 0,1600  0,0000 932 998 0,93 0,74 1,12
55 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V23 335 37,0 412 152 160 9 6 280 280 4 1,53 3,00 0,0599  0,0000 1905 1997 0,95 0,95 1,05
56 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V31 256 40,7 412 200 200 15,00 9,00 280 280 4 1,53 3,00 0,1001  0,0000 1674 1992 0,84 0,75 0,94
57 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V32 256 40,7 412 200 200 15,00 9,00 280 280 4 1,53 3,00 0,0599  0,0000 2210 2594 0,85 0,81 0,91
58  Roik e Schwalbenhofer, 1989 V33 256 393 412 200 200 15,00 9,00 280 280 4 1,53 3,00 0,1600  0,0000 1283 1410 091 0,75 1,03
59 Roik e Schwalbenhofer, 1989 Val 333 393 412 200 186 24,00 14,50 280 280 4 1,53 3,00 0,1001  0,0000 2082 2607 0,80 0,72 0,87
60 Roik e Schwalbenhofer, 1989 Va2 333 422 412 200 186 24,00 14,50 280 280 4 1,53 3,00 0,1600  0,0000 1503 1912 0,79 0,65 0,85
61 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V43 335 42 412 200 186 24,00 14,50 280 280 4 1,53 300 00599 00000 2680 3442 0,78 0,73 0,85
65 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V111 306 40,1 412 152 160 9,00 6,00 280 280 4 6,16 300 01001 00000 1721 2955 0,58 0,90 0,98
66 Roik e Schwalbenhofer, 1989 V112 306 40,1 412 152 160 9,00 6,00 280 280 4 6,16 300 00599 00000 2466 3828 0,64 1,03 1,01
67  Roik e Schwalbenhofer, 1989 Vi21 237 40,1 412 120 120 11 6,5 280 280 4 6,16 3,00 0,1600  0,0000 1116 1306 0,85 0,88 1,05
68  Roik e Schwalbenhofer, 1989 Vi22 237 40,1 412 120 120 11 6,5 280 280 4 6,16 3,00 0,1999  0,0000 797 1088 0,73 0,73 0,95
69  Roik e Schwalbenhofer, 1989 vi23 237 40,1 412 120 120 11 6,5 280 280 4 6,16 3,00 0,1001  0,0000 1505 1872 0,80 0,91 0,97
70 Roik ¢ Mangerig, 1990 7 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 3,00 0,0000  0,0300 4460 3537 1,26 143 1,50
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Tabela 4.4 — Continuagao.

Item Fonte Espec. fy fc fys Perfilde Ago Pilar de Concreto As unit kL ey ex Nnexp NnCSTMI Nn exp / Nn num
(MPa) (MPa) (MPa) d(mm) bf(mm) tf(mm) tw(mm) bc(mm) hc (mm) (cm?) (m) (m) (m) (kN) (kN) CSTMI AISC 2010 Eurocode 4
71 Roik ¢ Mangerig, 1990 8 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 3,00 0,0000  0,0899 2188 1948 1,12 1,07 1,34
72 Roik ¢ Mangerig, 1990 9 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 5,00 0,0000  0,0300 3595 3024 1,19 1,50 1,55
73 Roik ¢ Mangerig, 1990 10 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 5,00 0,0000  0,0899 1791 1640 1,09 1,05 1,34
74 Roik ¢ Mangerig, 1990 11 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 8,00 0,0000  0,0300 1983 1897 1,05 1,61 1,39
75 Roik e Mangerig, 1990 12 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 8,00 0,0000  0,0899 976 1076 091 0,96 1,19
76 Roik ¢ Mangerig, 1990 23 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 5,00 0,0899  0,0000 2294 2102 1,09 0,99 1,28
77 Roik ¢ Mangerig, 1990 24 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 5,00 0,1501  0,0000 1605 1538 1,04 0.87 1,30
78 Roik ¢ Mangerig, 1990 25 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 8,00 0,0899  0,0000 1647 1640 1,00 1,02 1,38
79 Roik ¢ Mangerig, 1990 26 265 42,0 412 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 8,00 0,1501  0,0000 876 1230 0,71 0,64 1,01
80 Roik ¢ Mangerig, 1990 27 265 42,0 412 220 206 25,00 15,00 300 300 4 1,13 5,00 0,0300  0,0000 4099 4188 0,98 1,01 1,12
81 Roik ¢ Mangerig, 1990 28 265 42,0 412 220 206 25,00 15,00 300 300 4 1,13 8,00 0,0300  0,0000 2265 3300 0,69 0,79 0,89
82 Roik ¢ Mangerig, 1990 29 265 42,0 412 220 206 25,00 15,00 300 300 4 1,13 5,00 0,0300  0,0000 3433 4188 0,82 0,85 0,94
83 Roik ¢ Mangerig, 1990 30 265 42,0 412 220 206 25,00 15,00 300 300 4 1,13 8,00 0,0300  0,0000 1854 3300 0,56 0,64 0,73
84 Mirza e Hyttinen, 1997 RHB-1 287 272 554 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,0396  0,0000 933 996 0,94 121 1,20
85 Mirza e Hyttinen, 1997 RHB-2 287 272 554 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,0658  0,0000 540 732 0,74 0,82 0,92
86 Mirza e Hyttinen, 1997 RHB-3 287 27,7 554 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,1057  0,0000 560 515 1,09 1,02 1,40
87 Mirza e Hyttinen, 1997 RHB-4 305 259 622 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,2004  0,0000 302 284 1,06 0,80 1,30
88 Mirza ¢ Hyttinen, 1997 RHB-4A 287 25,1 554 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 03711 0,0000 151 135 1,12 0,64 1,23
90 Mirza e Hyttinen, 1997 RNHB-1 305 27,5 622 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,0493  0,0000 908 885 1,03 1,18 1,21
91 Mirza e Hyttinen, 1997 RNHB-2 305 27,5 622 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,0577  0,0000 761 801 0,95 1,04 1,10
92 Mirza e Hyttinen, 1997 RNHB-3 287 26,8 554 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,1059  0,0000 530 523 1,01 0,95 1,28
93 Mirza e Hyttinen, 1997 RNHB-4 287 272 554 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,2093  0,0000 346 264 1,31 0,89 1,52
95 Mirza e Hyttinen, 1997 RHNB-1 305 275 622 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,0419  0,0000 910 948 0,96 1,13 1,12
96 Mirza e Hyttinen, 1997 RHNB-2 305 275 622 9 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,0594  0,0000 707 780 091 0,97 1,04
97 Mirza e Hyttinen, 1997 RHNB-3 305 259 622 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,0986  0,0000 530 548 0,97 0,92 L17
9% Mirza e Hyttinen, 1997 RHNB-4 305 259 622 96 100 8,00 5,00 240 240 4 0,79 4,00 0,2060  0,0000 291 284 1,02 0,75 1,21
100 Roik ¢ Diekmann, 1989 11 279 46,6 270 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 3,00 0,0500  0,0000 3902 3293 1,18 1,12 1,22
101 Roik e Diekmann, 1989 12 279 46,6 270 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 3,00 0,0500  0,0000 3180 3293 0,97 0,92 0,98
102 Roik ¢ Dickmann, 1989 13 279 46,6 270 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 3,00 0,0500  0,0000 3719 3293 1,13 1,07 1,16
103 Roik ¢ Dickmann, 1989 14 242 46,6 270 152 160 9 6 300 300 4 1,13 3,00 0,0500  0,0000 2792 2615 1,07 1,12 1,25
104 Roik ¢ Dickmann, 1989 15 392 46,6 270 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 3,00 0,0500  0,0000 4297 3804 1,13 1,09 1,19
105 Roik ¢ Dickmann, 1989 16 279 46,6 270 200 200 15,00 9,00 300 300 4 1,13 3,00 0,100l 0,0000 2633 2663 0,99 0,98 1,26
110 Han e Kim, 1995 AH2-E2-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 0,70 0,0201  0,0000 1175 706 1,66 143 1,52
111 Han e Kim, 1995 AH2-E4-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 0,70 0,0399  0,0000 808 544 1,48 1,29 1,44
112 Han e Kim, 1995 AH2-E8-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 0,70 0,0800  0,0000 517 371 1,39 111 1,28
113 Han e Kim, 1995 BH2-E2-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 1,20 0,0201  0,0000 952 706 1,35 1,24 1,40
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Tabela 4.4 — Continuagao.

Item Fonte Espec. fy fc fys Perfilde Ago Pilar de Concreto no As unit kL ey ex Nnexp NnCSTMI Nn exp / Nn num
(MPa) (MPa) (MPa) d(mm) bf(mm) tf(mm) tw(mm) bc(mm) hc (mm) (cm?) (m) (m) (m) (kN) (kN) CSTMI AISC 2010 Eurocode 4

114 Han e Kim, 1995 BH2-E4-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 1,20 0,0399  0,0000 735 544 1,35 127 1,52
115 Han e Kim, 1995 BH2-E8-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 1,20 0,0800  0,0000 489 371 1,32 1,07 1,28
116 Han e Kim, 1995 CHI-E2-80 310 214 275 100 75 4,50 3.20 160 160 4 0,71 1,70 0,0201  0,0000 860 512 1,68 1,59 1,63
117 Han e Kim, 1995 CHI-E4-80 310 214 275 100 75 4,50 3.20 160 160 4 0,71 1,70 0,0399  0,0000 552 388 142 1,25 1,37
118 Han e Kim, 1995 CHI-E8-80 310 214 275 100 75 4.50 3.20 160 160 4 0,71 1,70 0,0800  0,0000 339 256 1,32 1,04 1,42
119 Han e Kim, 1995 CH2-E2-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 1,70 0,0201  0,0000 965 706 1,37 1.43 1,85
120 Han e Kim, 1995 CH2-FA-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 1,70 0,0399  0,0000 671 544 123 1,08 1,24
121 Han e Kim, 1995 CH2-E8-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 1,70 0,0800  0,0000 467 371 1,26 1,05 1,30
122 Han e Kim, 1995 DH2-E2-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 2,20 0,0201  0,0000 831 706 1,18 1,39 2,08
123 Han e Kim, 1995 DH2-E4-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 2,20 0,0399  0,0000 600 544 1,10 1,02 1,20
124 Han e Kim, 1995 DH2-E8-80 310 214 275 100 100 8 6 160 160 4 0,71 2,20 0,0800  0,0000 470 347 1,35 1,10 1,42
Média 1,01 0,98 1,19

Desvio-padrdo 0,22 0,22 0,22

Coef. Variagdo 022 022 0,19
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Observa-se que as relagdes R referentes a todos os métodos avaliados apresentaram uma
grande variabilidade (para o CSTMI o menor valor foi R = 0,56 e o maior, R = 1,68), o que
mostra a dificuldade em se calibrar um método numérico a resultados tao diferentes. Com a
eliminagdo dos outliers do mesmo grupo de ensaio (ensaios 106 a 109, de Han, 1992), a

amostra foi reduzida de 87 para 83 pilares.

A Tab. (4.5) lista os valores de média e desvio-padrao referentes ao fator R para os métodos
avaliados por Kim e para o CSTMI. Na Fig. 4.17 ¢ apresentado um box-plot que ilustra estas

informacoes.

Tabela 4.5 - Valores médios da relagdo R para comparacdes entre os ensaios de pilares mistos
e os procedimentos de calculo avaliados.

, , ;. Desvio- Coef. . 10 . 30 , .
Métodos N Média n Minimo .. Mediana .. Maximo
padrdo Var. Quartil Quartil
CSTMI 83 1,01 0,22 22,16 0,56 0,85 0,98 1,12 1,68
AISC2010 83 0,98 0,22 22,46 0,64 0,84 0,94 1,08 1,61
Eurocode 4 83 1,19 0,22 18,75 0,73 1,03 1,17 1,30 2,08
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Figura 4.17 — Box-plot das relagdes R para cada método.
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Com o objetivo de verificar se o valores tedricos equivalem aos valores de ensaio, foi
realizado o teste Z para comparacao da média igual a 1. O método do CSTMI obteve o melhor
resultado, ndo se diferindo significativamente de 1 (P-valor = 0,611, considerando 5% de

significancia).

Para o CSTMI obteve-se um valor médio de relagdo R igual a 1,01, com desvio-padrdo de
0,22. A Fig. 4.18 apresenta uma dispersao dos valores de R encontrados para todos os ensaios
calculados pelo CSTMI. O intervalo de confianca de 95% ficou situado entre 0,33 e 1,54, ou

seja, 95% dos valores de R estdo nesta faixa.
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Figura 4.18 - Dispersao dos resultados do fator R para calculo via CSTMI.

Para verificar a equivaléncia dos valores tedricos aos valores de ensaio, foi realizado o teste Z
para comparagdo da média igual a 1,0. O método do CSTMI obteve resultado satisfatorio (P-
valor = 0,611, considerando 5% de significancia). Observa-se que um P-valor a partir de 5%
indica que ndo ha diferenca entre o valor da média e 1,0, de maneira que o resultado obtido
através CSTMI ¢ satisfatorio, com uma qualidade de aproximagdo maior do que o resultado

obtido através do ANSI/AISC 360-10 (P-valor = 0,377).
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Foi calculado o coeficiente de correlacdo de Spearman (dados ndo seguem distribuigdo
normal) entre os resultados do CSTMI e os experimentais. O coeficiente de correlagdao (que
varia entre -1 e 1) igual a 0,964 indica correlagdo positiva e forte entre os resultados, ou seja,
se um tende a ter o valor do fator R elevado, o outro também o tera ou se um tende a ter o
valor do fator R baixo, o outro também sera baixo. O P-valor foi inferior a 0,001, o que para

este teste em questao indica que o coeficiente € estatisticamente significativo.

A partir desta analise, pode-se concluir que o modelo implementado ¢ satisfatorio para a
determinagdo da for¢a normal resistente de pilares mistos de ago e concreto em geral, com
aproximagoes de melhor qualidade, para os ensaios em questao, do que o ANSI/AISC 360-10

e 0 EN 1994-1-1:2004.
4.4 — Validacao dos resultados para pilares de aco

Devido a dificuldade em encontrar publicagdes com resultados de ensaios em pilares de ago
realizados por outros pesquisadores, optou-se por se fazer uma comparagdo com resultados

obtidos com o procedimento da ABNT NBR 8800:2008.

Para esta comparagdo, foi adotada a mesma se¢o transversal de pilar metalico do exemplo
apresentado no Item 1.3, com perfil 250 x 250 x 8.0 x 6.3 mm. Foram aplicadas
excentricidades correspondentes a flechas de L/350, L/300, L/250, L/200 e L/150 no meio do
vao do pilar birrotulado, no eixo de menor inércia da secdo transversal. Para o calculo pelo
CSTMI a excentricidade ¢ simulada no topo do pilar engastado-livre com metade do

comprimento, conforme descrito na Fig. 3.13.

Os pilares calculados com o procedimento da ABNT NBR 8800:2008 foram considerados na
situacdo de compressdo centrada, uma vez que as imperfeigdes geométricas ja sao levadas em

conta através da curva tnica de flambagem.

Os resultados para pilares birrotulados sdo apresentados na Tab. (4.8). Todos os pilares foram
divididos em 10 elementos longitudinais, ¢ a se¢do transversal foi discretizada em elementos
de 3 ou 4 lados de aproximadamente 1 cm, de maneira analoga a secdo representada na

Fig. 3.9.
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Tabela 4.6 — Comparacao das capacidades resistentes de pilares de ago obtidas com a ABNT

NBR 8800:2008 e com o CSTMI — PS 250x250x8x6,3 — excentricidade = L/350

L (m) Nra (kN) Razdo
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,60 1369 1686 0,79
4,0 0,80 1186 1437 0,83
5,0 1,00 1014 1188 0,85
6,0 1,20 838 920 0,91
7,0 1,40 669 709 0,94
8,0 1,60 517 556 0,93
9,0 1,80 409 441 0,93
10,0 2,00 331 364 0,91

Tabela 4.7 - Comparacao das capacidades resistentes de pilares de aco obtidas com a ABNT

NBR 8800:2008 € com 0 CSTMI — PS 250x250x8x6,3 — excentricidade = L/300

L (m) Nrd (kN) Razao
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,60 1339 1629 0,82
4,0 0,80 1186 1399 0,85
5,0 1,00 1014 1150 0,88
6,0 1,20 838 901 0,93
7,0 1,40 669 690 0,97
8,0 1,60 517 556 0,93
9,0 1,80 409 441 0,93
10,0 2,00 331 364 0,91

Tabela 4.8 - Comparacao das capacidades resistentes de pilares de aco obtidas com a ABNT

NBR 8800:2008 ¢ com o CSTMI — PS 250x250x8x6,3 — excentricidade = L/250

L (m) Nra (kN) Razdio
NBR 8800 CSTMI  NBR 8800/ CSTMI
3,0 0,60 1339 1590 0,84
4,0 0,80 1186 1380 0,86
5,0 1,00 1014 1111 0,91
6,0 1,20 838 862 0,97
7,0 1,40 669 671 1,00
8,0 1,60 517 537 0,96
9,0 1,80 409 441 0,93
10,0 2,00 331 345 0.96
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Tabela 4.9 - Comparacao das capacidades resistentes de pilares de aco obtidas com a ABNT
NBR 8800:2008 e com o CSTMI — PS 250x250x8x6,3 — excentricidade = L/200

L (m) Nra (kN) Razao
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,60 1339 1552 0,86
4,0 0,80 1186 1322 0,90
5,0 1,00 1014 1073 0,95
6,0 1,20 838 843 0,99
7,0 1,40 669 651 1,03
8,0 1,60 517 517 1,00
9,0 1,80 409 422 0,97
10,0 2,00 331 345 0,96

Tabela 4.10 - Comparagado das capacidades resistentes de pilares de aco obtidas com a ABNT
NBR 8800:2008 e com o0 CSTMI — PS 250x250x8x6,3 — excentricidade = L/150

L (m) Nra (kN) Razao
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,60 1339 1514 0,88
4,0 0,80 1186 1245 0,95
5,0 1,00 1014 996 1,02
6,0 1,20 838 786 1,07
7,0 1,40 669 613 1,09
8,0 1,60 517 498 1,04
9,0 1,80 409 402 1,02
10,0 2,00 331 326 1,02

Através dos valores das razdes entre os resultados obtidos através da ABNT NBR 8800:2008
e do CSTMI, apresentadas na ultima coluna das tabelas, observa-se que hd uma diferenca
entre os resultados, que chega até a 21%. Esta diferenca ¢ essencialmente referente aos efeitos
da flambagem local na mesa e alma, o que se evidencia pelo aumento da razdo entre os dois
procedimentos quando se aumenta a esbeltez global. A medida que o pilar fica mais esbelto
(globalmente), a flambagem local perde importancia na capacidade resistente final da peca,
conforme pode ser observado pelos valores das Tabs. (4.8 a 4.12), uma vez que o CSTMI nao

leva em conta a flambagem local dos elementos que compdem a secao transversal.

Para exemplificar a diferenga devida a consideracdo da flambagem local, repetiu-se o
exemplo com um perfil laminado HP 250 x 62,0 (246 x 256 x 10,7 x 10,5). Os resultados sdao

apresentados nas Tabs. (4.13 a 4.17).
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Tabela 4.11 - Comparagao das capacidades resistentes de pilares de ago obtidas com a ABNT
NBR 8800:2008 ¢ com o CSTMI — HP 250x62,0 — excentricidade L/350

L (m) N Nra (kN) Razio
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,65 2140 2414 0,89
4,0 0,86 1864 2057 0,91
5,0 1,08 1561 1701 0,92
6,0 1,29 1257 1317 0,95
7,0 1,51 971 1015 0,96
8,0 1,73 743 795 0,93
9,0 1,94 587 631 0,93
10,0 2,16 476 521 0,91

Tabela 4.12 - Comparagdo das capacidades resistentes de pilares de aco obtidas com a ABNT
NBR 8800:2008 € com o0 CSTMI — HP 250x62,0 — excentricidade L/300

L (m) N Nra (kN) Razdo
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,65 2140 2331 0,92
4,0 0,86 1864 2002 0,93
5,0 1,08 1561 1646 0,95
6,0 1,29 1257 1289 0,97
7,0 1,51 971 987 0,98
8,0 1,73 743 795 0,93
9,0 1,94 587 631 0,93
10,0 2,16 476 521 0,91

Tabela 4.13 - Comparagao das capacidades resistentes de pilares de ago obtidas com a ABNT
NBR 8800:2008 € com o0 CSTMI — HP 250x62,0 — excentricidade L/250

L (m) A Nra (kN) Razao
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,65 2140 2277 0,94
4,0 0,86 1864 1975 0,94
5,0 1,08 1561 1591 0,98
6,0 1,29 1257 1234 1,02
7,0 1,51 971 960 1,01
8,0 1,73 743 768 0,97
9,0 1,94 587 631 0,93
10,0 2,16 476 494 0,96
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Tabela 4.14 - Comparagao das capacidades resistentes de pilares de ago obtidas com a ABNT
NBR 8800:2008 ¢ com o CSTMI — HP 250x62,0 — excentricidade L/200

L (m) N Nra (kN) Razio
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,65 2140 2222 0,96
4,0 0,86 1864 1893 0,98
5,0 1,08 1561 1536 1,02
6,0 1,29 1257 1189 1,05
7,0 1,51 971 933 1,04
8,0 1,73 743 741 1,00
9,0 1,94 587 603 0,97
10,0 2,16 476 494 0,96

Tabela 4.15 - Comparagdo das capacidades resistentes de pilares de aco obtidas com a ABNT
NBR 8800:2008 € com o0 CSTMI — HP 250x62,0 — excentricidade L/150

L (m) N Nra (kN) Razdo
NBR 8800 CSTMI NBR 8800 / CSTMI
3,0 0,65 2140 2167 0,99
4,0 0,86 1864 1783 1,05
5,0 1,08 1561 1426 1,09
6,0 1,29 1257 1125 1,12
7,0 1,51 971 878 1,11
8,0 1,73 743 713 1,04
9,0 1,94 587 576 1,02
10,0 2,16 476 466 1,02

Observa-se que as razdes entre as capacidades resistentes obtidas via ABNT NBR 8800:2008
e via CSTMI apresentam menores variagcdes a medida que se aumenta a esbeltez. Os valores
das razdes entre os procedimentos sdo mais proximos de 1,0 para as excentricidades de L/200

e L/250, mais proximas da referéncia da curva tinica da ABNT NBR 8800:2008.

Pode-se concluir que o modelo de célculo implementado no CSTMI apresenta resultados com
comportamento andlogo aos obtidos pela norma brasileira, ao se fazer comparacdes entre
pilares com perfis compactos. Ao se comparar pilares com perfis de se¢do transversal esbelta,
cujos efeitos da flambagem local passam a ser importantes na definicdo da capacidade
resistente do pilar, os resultados obtidos pelo CSTMI ja nao apresentam a mesma qualidade,

uma vez que o programa nao avalia estes efeitos.
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S

CONCLUSOES E SUGESTOES

5.1 — Comentarios gerais e conclusdes

Neste trabalho foi desenvolvido e implementado um procedimento para a verificagdo de

pilares de concreto armado e mistos de aco e concreto totalmente revestidos.

No Capitulo 1, apresentou-se uma visdo geral acerca das vantagens da utilizagdo de estruturas
mistas. Em seguida foi apresentado um exemplo comparativo entre resultados de
dimensionamento, evidenciando a perda de capacidade resistente do pilar misto em relagao ao
pilar de concreto de mesma se¢do bruta a medida que se aumenta a esbeltez, fato que mostrou

uma incoeréncia entre os processos de dimensionamento, o que fomentou este estudo.

Uma revisdo bibliografica a respeito dos métodos usados para dimensionamento de pilares de
concreto armado e mistos, além de um levantamento sobre trabalhos ja realizados por outros
pesquisadores, sdo apresentados no Capitulo 2. Apresentou-se também neste topico uma

discussao sobre a composicao e emprego do fator 0,85 no calculo da resisténcia do concreto

No Capitulo 3 foram abordadas a determina¢do do campo de deformagdes e a obtencdo dos
esforcos resistentes da se¢do transversal, com base nas relagdes tensdo-deformagdo
estabelecidas pela ABNT NBR 6118:2007. Posteriormente foram obtidas relagdes momento-
curvatura através do Método de Newton-Raphson, com controle do momento atuante na

sec¢ao.

No mesmo capitulo mostrou-se a base e os conceitos do programa CSTMI — Cdlculo de
Secoes Transversais Mistas em situa¢do de Incéndio. Ao final do tdpico foi apresentado o
modulo de calculo de pilares implementado no programa e seus principais algoritmos para a

determinagdo da carga tltima em pilares de concreto armado e pilares mistos.
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No Capitulo 4 o modulo de pilares implementado no CSTMI como produto deste trabalho ¢
validado por comparagdes com as normas, resultados de ensaios e calculos por programas

comerciais consagrados.

Para o célculo de pilares de concreto armado, o CSTMI mostrou-se adequado. As relagdes
momento-curvatura foram comparadas com as saidas do programa CAD/TQS, fazendo-se
diversas variacdes de carga e resisténcia caracteristica do concreto (f;x) para uma mesma
secdo transversal, obtendo-se resultados satisfatorios. Os resultados de cargas tltimas também

se mostraram compativeis com a amostra de 44 pilares ensaiados por outros pesquisadores.

Para o célculo de pilares de ago, a comparacao foi feita com os resultados obtidos através da
ABNT NBR 8800:2008 para uma dada se¢ado transversal. Observou-se que quando o perfil de
aco tem secdo ndo compacta (sujeita a flambagem local das mesas ou alma antes da
plastificacdo) os resultados obtidos pelo CSTMI sdo menos precisos quando os pilares
apresentam menor esbeltez global. A medida que se aumenta a esbeltez da barra, os efeitos da
flambagem local passam a ter menor relevancia no valor final da capacidade resistente. Para
perfis de secdo compacta os resultados foram aceitaveis independente do indice de esbeltez,
de maneira que pode-se concluir que o CSTMI ¢ adequado para o calculo da instabilidade

global de pilares de ago, mas ndo da local, cujos efeitos ndo sdo detectados pelo programa.

Para o calculo de pilares mistos de aco e concreto, o programa CSTMI foi comparado com
uma amostra de 87 ensaios realizados por outros pesquisadores. Os resultados obtidos
numericamente ficaram calibrados com os experimentais, para diversos valores de indice de

esbeltez.

Conclui-se que o procedimento implementado apresenta bons resultados para a determinagao
da forg¢a normal resistente de pilares de concreto armado, pilares de aco e pilares mistos de
aco e concreto com se¢do transversal genérica, para qualquer propor¢ao entre ago e concreto,

sendo valido como um método geral para calculo em situacao de flexo-compressao normal.
5.2 — Sugestoes

Apresentam-se a seguir algumas sugestdes para complemento deste trabalho, listadas em

topicos:
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b)

Execugdo de ensaios de determinagdo da carga ultima em pilares mistos com uma
amostra maior, de maneira a se produzir resultados experimentais mais homogéneos e
confiaveis, com menor variabilidade;

Estudo de pilares mistos tubulares retangulares e circulares preenchidos de concreto.
Diversos resultados de ensaios estdo disponiveis no trabalho de Kim (2005), e podem
ser comparados a um modelo numérico semelhante ao implementado neste trabalho,
mas que contemple também as variagdes de capacidade resistente dos pilares oriundas
do efeito do confinamento do concreto pelos tubos;

Estudo de pilares mistos parcialmente revestidos;

Aplicagado do método de calculo de pilares apresentado neste trabalho para
dimensionamento de pilares de concreto e mistos de aco e concreto em situagdo de
incéndio.

Estudo aprofundado a respeito das excentricidades de célculo a serem consideradas no

procedimento de célculo apresentado.
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