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RESUMO

MIRANDA, L. R. (20006). Cdlculo e Detalhamento Pratico de Pilares para Edificagoes de
Pequeno e Médio Porte. Sao Carlos, 2008. 198p. Dissertacdo de Mestrado — Centro de
Ciéncias Exatas e de Tecnologia — Programa de Po6s-Graduagdo em Construcdo Civil -

Universidade Federal de Sao Carlos.

Mesmo nas edificagdes pequenas os pilares podem flambar. E sabido a dificuldade de
projetar e detalhe este tipo de elemento. Portanto, este trabalho pretende fazer uma
descri¢ao e aplicagdo de processo simplificado de pré-dimensionamentos de pilares até a
sua concepgao. O procedimento para a analise da estabilidade de edificio dos parametros o
e v, sdo aplicados a este tipo de estrutura. Também ¢ detalhar e demonstrar como as forcas
do vento sdo importantes ¢ as forcas internas e como considerd-la na concepgdo dos
pilares. O calculo da for¢a do vento ¢ feito um programa livre obtiver na internet. Varios
exemplos sdo feitos considerando-se uma caracteristica do edificio modelo com uma, duas,
trés e quatro pavimentos e demonstrando a analise da estabilidade, o pré-dimensionamento
e a concepcdo do pilar mostrando também os resultados finais. Todas as amostras sao
solucionadas, e isto em comparagdo com um programa profissional e mostrar que os
resultados sdo muito proximos. Finalmente, varios comentarios sobre projeto de pilares sdo
feitos para que os engenheiros possam fazer um bom projeto sobre pilares para as

edificagdes pequenas e médias.

Palavras-chave: pilares, concreto armado, instabilidade, dimensionamento, detalhamento.
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ABSTRACT

MIRANDA, L. R. (2006). Calculation and Practical detailing of Column of Buildings for
Small and Medium Port. Sao Carlos, 2008. 198p. Dissertagdo de Mestrado — Centro de
Ciéncias Exatas e de Tecnologia — Programa de Po6s-Graduagdo em Construcdo Civil -

Universidade Federal de Sao Carlos.

Even the small buildinging column may have a buckled. It’s denoted the difficulty to
design and detail this type of element. So this work intends make a description and
application of a several simplified process of presizing and column’s design. The stability
building procedures of the parameters a e yz are analyzed are applied to this kind of
structure. Also it’s detailing how the wind forces are important in the internal forces and
how to consider it in the column’s design. The reinforced and the wind force are calculate
by using a free program obtains at the internet. Several examples are made considering a
characteristic building with one, two, tree and four pavements showing how to analize the
stability, the presizing and column’s design and showing too the final results. All this
samples are solved and compared with a professional program and the it show that all
results are too close. Finally a lot of commentary how to design the columns are made to

aided engineers to make a good column’s design for small and medium buildinging.

Keywords: Column, reinforced concrete, instability, design, reinforcement.
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1 INTRODUCAO

1.1 CONSIDERACOES INICIAIS

Diante do tipo de esforgos a que sao submetidos, bem como do comportamento do
concreto armado, os pilares sdo elementos de fundamental importancia na estabilidade das
estruturas, sendo que grande parte dos acidentes em estrutura de concreto armado de
edificio ¢ decorrente de falhas no projeto e/ou execugdo dos pilares. Os pilares por estarem
em geral sujeitos a compressdo (dominios 4a e 5) podem entrar em colapso sem que
ocorram grandes deformagdes nas armaduras, ndo sugerem fissuras aparentes no concreto e
a ruptura pode ocorrer de forma fragil, ndo avisada.

Em alguns casos considerar todas as varidveis torna o problema de
dimensionamento e detalhamento muito complexo. Em muitos casos a necessidade de
sofisticar muito o céalculo nem sempre se aplica. E preciso, entdo, estabelecer
procedimentos de projetos que permitam uma maior racionalizacdo, ou seja, em algumas
situagdes € mais interessante o uso de um detalhamento mais simples mesmo que haja um

acréscimo nos insumos de materiais, do que detalhamentos mais complicados.

1.2 OBJETIVOS

O principal objetivo do presente trabalho ¢ o de elaborar um texto didatico que
ajude aos engenheiros civis no célculo e detalhar pilares de concreto armado de estruturas
usuais de pequeno e médio porte. Os objetivos adicionais sdo:

1) Analisar os diversos procedimentos de calculo disponiveis e selecionar aqueles
mais simples que permitam, sem perda de precisdo razoavel de forma ou

econdmica, calcular armaduras de pilares de edificagcdes usuais.

2) Orientar os projetistas no pré-dimensionamento dos elementos (pilares) e verificar

também a estabilidade global das edificagdes de pequeno porte.



1.3 JUSTIFICATIVAS

O célculo de pilares de concreto armado ¢ bastante complexo, principalmente
quando ¢ preciso determinar o efeito de segunda ordem (flambagem). Assim, ¢ importante
que o profissional conhe¢a uma série de conceitos fundamentais e nem sempre disponiveis
em bibliografias acessiveis.

Nota-se que poucos sdo os livros didaticos que abordam o assunto. Alguns livros
sdo defasados por seguirem normas anteriores a NBR 6118:2003[1]. Outra possibilidade
para o calculo seria o uso de programas computacionais que tem, em geral, custos altos, e

requerem que o profissional também pré-dimensione o pilar e analise os resultados obtidos.

1.4 METODOLOGIA

As fontes bibliograficas utilizadas sdo: literaturas técnicas para o dimensionamento
de pilares com indice de esbeltez qualquer, segundo NBR 6118:2003[1]; programa
computacional FTOOL MARTHA, L. F. [2] e ainda os programas especificos para
dimensionamento de pilares, tais como o EBERICK, da AltoQI. [3].

No texto em questdo usaram-se diversas fontes e procurou-se sempre selecionar
aquelas que estavam em acordo com as prescricdes da NBR 6118:2003[1]. Para a redagdo
final do texto, procurou-se fazer andlises de abacos e tabelas usuais para o
dimensionamento da estrutura, usar programas para o dimensionamento e finalmente
tentou-se comparar os resultados com os métodos de dimensionamentos numéricos atuais.

Para aplicacdo dos conceitos usou-se um exemplo de estrutura tipica de um prédio
comercial e o resolveu para diversos andares. A partir dos resultados do céalculo fazem-se

comentarios.

1.5 REVISAO BIBLIOGRAFICA

A construgdo civil no Brasil possui uma historia em que, o grande volume de obras
sdo as de pequeno ou de médio porte, entretanto hd pouco material de dimensionamento e
detalhamento de pilares sobre este tipo de estruturas e suas peculiaridades. Os processos
anteriores de dimensionamento dos pilares eram bem aproximados em processos
simplificados dimensionados em funcdo da flambagem.

Os procedimentos desenvolvidos atualmente permitem dimensionamentos mais

exatos considerando a flexdo normal composta e obliqua. Além disso, a ndo-linearidade



fisica e geométrica esta sendo considerada em processos de calculos principalmente nas
consideracdes de estabilidade global. Claro que para o calculo dos pilares é preciso
conceber inicialmente a estrutura com seus diversos elementos inclusive os pilares.

Em Concreto Armado: Projeto Estrutural de Edificios de GIONGO, J. S.
(1994) [4], sdo abordados varios aspectos sobre a elaboracdo e concepgdo de projetos
estruturais A publicacio de CARVALHO, R. C. e FIGUEIREDO FILHO, J. R. (2004)
[5] Cdlculo e Detalhamento de Estruturas Usuais de Concreto Armado apresenta
procedimentos de célculos com base na NBR 6118:2003[1], para dimensionamento das
acOes de um projeto estrutural, inclusive para a consideragao e determinac¢ao da NLF (nao-
linearidade fisica).

Uma das novidades da NBR 6118:2003 [1] esta na necessidade de se considerar a
estabilidade global das estruturas. A determinagdo dos efeitos globais ou locais depende de
varios fatores, entre eles a concepcao do projeto, a rigidez, a estrutura e as agdes atuantes.
Para os efeitos globais, a NBR 6118:2003[1] permite dois procedimentos para a
verificagdo e classificacdo da estrutura em nds fixos ou deslocaveis, o coeficiente de
estabilidade o e o parametro de estabilidade y,. Este ultimo foi introduzido por
VASCONCELOS, A. C. e FRANCO M. no Colloquium do CEB (1991) no trabalho
Practical Assessment of Second Order Effects in Tall Buildings. A Coletanea de Trabalhos
sobre Estabilidade Global e Local das Estruturas de Edificios publicadas em 1997
apresenta em destaque o Origem dos Parametros de Estabilidade o e . de
VASCONCELOS, A. C. [6] e o Instabilidade Local e Global dos Edificios Altos de
Concreto Armado de FRANCO, M [7].

Os pilares de concreto armado, como ja exposto acima, s3o pecas
geralmente sob a ag¢do de compressdo e submetidas a flexdo (excentricidades). E
RACHID, M. e MORI, R. R. (2000) [8] encontram-se conceitos sobre a instabilidade,
flambagem e o efeito da plastificagdo na estabilidade. Além deste trabalho, ha também o
Introdugdo a Instabilidade das Estruturas (Flambagem) -EESC de LAIER J. E., [9] que
desenvolve procedimentos de calculo que possibilita um estudo mais aprofundado em
pecas sob a acdo de flambagem (pecas comprimidas) com casos de pérticos, mas que nao
sera abordado neste trabalho.

Em relagdo aos pilares, existem poucos livros em portugués sobre o assunto.

FUSCO, P. B. [10] e ARAUJO [11] tém publicagdes no assunto com maior profundidade,



além desses, para armaduras longitudinais, existem outras obras tais como MODESTO, L.
e FERREIRA, J.. A obra de FUSCO, P. B., embora completa, ¢ anterior a edigdo da NBR
6118:2003. As demais publicagdes sdo, em geral, dissertacdes de mestrados, doutorados ou
artigos.

Os procedimentos de dimensionamento da estruturas sob solicitagdes normais sao
complexos necessitando no minimo de auxilio de dabacos. Os procedimentos de
dimensionamento sdo detalhados na publicacio de FUSCO, P. B. [10] em Estrutura de
Concreto e Solicitacoes Normais.

As analises de pegas submetidas a flexdo composta e a flexdo obliqua podem ser
feitas com condi¢des de contornos especificas: momento, excentricidades, tipo de ago
adotado entre outros. Podem ser resolvidas com abacos (de coeficientes adimensionais)
que facilitam os dimensionamentos de pecas submetidas a estes esforgos. Abacos para
Flexdo Obliqua, de PINHEIRO, L. M., et al (1994) [12], apresentam diversos tipos de
abacos para condigdes pré-determinadas. Em Tabelas e Abacos de PINHEIRO, L. M.
(2002) [13], os abacos sdo apenas para pecas sob flexdo composta normal.

A andlise de estabilidade global das estruturas submetidas a for¢a do vento devera
ser determinada, pois estas forgas provocam deslocamentos horizontais dos nos. Estes
deslocamentos determinardo procedimentos de dimensionamento, e também classificagao
da estrutura em estruturas de nds deslocaveis ou de nos fixos. A for¢as do vento serd
determinada conforme a NBR 6123:1988, ¢ uma publicagdo de A¢do do Vento nas
Edificagées, de SALES, J. J., MALITE, M. e GONCALVES R. M. (2002) [14].

SCADELAI, M. A. (2004) [15] apresenta uma pesquisa com exemplos de pilares
em concreto armado comparando os métodos de calculo do pilar-padrao acoplado com
rigidez k aproximada com o método do pilar padrao acoplado a diagrama M-N-1/r, com
base na NBR 6118:2003[1].

SILVA, R. R. e BUFFONI, S. S. O. (2005) [16], em artigo publicado sobre a
Flambagem de Armaduras Longitudinais em Pilares de Concreto Armado, demonstram a
relacdo dos espagamentos entre os estribos e a flambagem das barras, propondo um projeto
racional para a armadura transversal relacionada a flambagem da armadura longitudinal.

PINTO, R. S., CORREA M. R. S. e RAMALHO, M. A. (2005) [17], em artigo

publicado sobre o tema, Utilizacdo do Parametro y, para Estimar Esfor¢os de Segunda



Ordem em Edificios de Concreto Armado, comparam diversos edificios existentes. Além
disso, verificam as ndo linearidades fisica e geométrica das pecas, de forma simplificada.
Por fim, com varias publicac¢des sobre pilares, este assunto estd longe de se esgotar,
por se tratar de assunto complexo e de varias variaveis. Dentre diversas publicacdes,
destaca-se o trabalho de KATAOKA, L. T. [18] por ter desenvolvido diversos exemplos
sobre pilares com dimensdes inferiores a 20cm, sendo laterais e de canto, submetidos a

flexdo composta.



ACOES E MODELO PARA ANALISE

2.1 - INTRODUCAO

As estruturas tém como finalidade resistir a determinadas agdes diretas ou indiretas,
porém, o grande desafio dos engenheiros civis ¢ determinar quais serdo realmente as agdes
que as estruturas estardo submetidas.

Acdes sdo as causas que provocam o aparecimento de esfor¢os ou deformagdes nas
estruturas e, do ponto de vista pratico, as forcas e as deformagdes impostas pelas agdes sao
consideradas como se fossem as proprias agdes conforme descrito na NBR 8681:2003[19].

Os varios tipos de agdes sdo previsdes de probabilidade de ocorréncia. Uma parcela
desta previsdo ¢ o tempo de atuagdo destas a¢des. Devido as condigdes de ocorréncia,
deve-se dividir as acdes em agdes estaticas ¢ acoes dinamicas.

As acdes estaticas sdo aquelas que ndo possuem variacdo em sua intensidade ao
longo do tempo. As ac¢des dinamicas sdo aquelas que variam sua intensidade ao longo do
tempo. Essa variagdo deve ser observada, pois, deve-se transformar estas agdes variaveis
em uma acao estatica equivalente.

Entretanto, além de determinar quais acdes as estruturas estardo submetidas,
devem-se fazer as combinagdes necessarias para cada tipo de carregamento, considerando
a probabilidade de ocorréncia simultanea. As combinagdes que se utilizam nas estruturas
de concreto armado estdo previstas na NBR 6118:2003[1], conforme serd apresentado
mais adiante.

Conceitualmente, as agdes sdo provenientes do tipo de utilizacdo da estrutura, do
tipo de construgdo, do tipo de materiais que serdo empregados na constru¢do do edificio,
do local onde a estrutura serd executada e das interferéncias do meio ambiente.

A importancia em determinar as agdes e, consequentemente, suas reagdes sera para
encontrar os valores reais das solicitagdes nos pilares a assim dimensionar precisamente as
armaduras dos pilares.

Chama-se a atengdo que mesmo usando programas especificos o projetista, em

geral, ¢ preciso definir as condi¢des de combinagdes a serem utilizadas que ¢ fungao, entre



outras coisas, da finalidade das edificagdes, ou seja, por mais completo e automatico que
seja o programa ¢ o engenheiro de projeto que define as condi¢des pertinentes as agdes a

considerar no calculo quanto no detalhamento e nas verificagdes.

2.2 - CLASSIFICACAO DAS ACOES

As agdes sdo classificadas e duas formas: quanto ao movimento — ACOES
ESTATICAS ¢ ACOES DINAMICAS; ¢ quanto ao momento de sua aplicacio —
ACOES DIRETAS ¢ ACOES INDIRETAS, portanto, definem-se as classificagdes em:

- ACOES ESTATICAS: Sio agdes que nio possuem movimento, estas acdes sdo as que
definem os carregamentos das estruturas convencionais. Geralmente sdo atribuidas aos

pesos das estruturas ¢ dos materiais aplicados entre outros.

- ACOES DINAMICAS: Sio agdes que possuem movimento como, por exemplo, os
veiculos de uma ponte, o vento, ponte rolante entre outros. Essas acdes sdo, geralmente,

transformadas em uma agdo estatica equivalente.

- ACOES DIRETAS: Sio as a¢des que incidem diretamente sobre as estruturas, ou seja,

sdo aquelas que provocam as solicitacdes iniciais e as deformacgodes.

- ACOES VARIAVEIS INDIRETAS: Nio se pode afirmar que ha agdo neste caso, uma
vez que, sdo solicitagcdes devido as deformacdes geradas pelas proprias agdes diretas,
assim, os efeitos de 2%, 3% 4%.. n* ordem seriam, teoricamente, causado por agdes ficticias
ou o proprio deslocamento seria a componente dessas agdes ou devido a ndo uniformidade

térmica da estrutura.

Observagdo: Nas edificagdes usuais ha dois tipos de agdes variaveis: a de vento e a carga
acidental (peso das pessoas) que apesar de dinamicas tem cargas estaticas equivalentes
com mesmo resultado (intensidade) que a da sua original (dindmica).

A NBR 8681:2003[16] ndo tem a preocupagdo em classificar as agdes em estéticas

e dindmicas, mas sim pela variacdo de sua intensidade pelo tempo. Por isso t€ém-se trés



tipos de situagdes: ACOES PERMANENTES, VARIAVEIS ¢ ACOES
EXCEPCIONAIS.

2.2.1 A¢des Permanentes

As ACOES PERMANENTES sio as primeiras a serem considerada nos
dimensionamentos das estruturas. A NBR 6118:2003[1] define em seu item 11.3 as acgdes
permanentes como:

“Agoes permanentes sdo as que ocorrem com valores praticamente constantes
durante toda a vida da construcdo. Também sdo consideradas como permanentes as agoes
que crescem no tempo, tendendo a um valor limite constante.

As agoes permanentes devem ser consideradas com seus valores representativos

mais desfavoraveis para a seguran¢a.”

As agdes permanentes sdo divididas em agdes diretas e indiretas.
ACOES PERMANENTES DIRETAS: Sio constituidas pelo peso proprio, pelo peso dos
elementos construtivos, pelas instalagdes permanentes ¢ por equipamentos de duragdo
indeterminada. A massa especifica dos materiais de construcdo ¢ indicada pela
NBR 6120:1988[20], os pesos das instalagdes permanentes, geralmente, sdo indicados
pelos fornecedores que, em casos especiais, deverdo ser analisados isoladamente.

Os pesos das estruturas deverdo obedecer ao peso especifico do item 8.2.2 —
NBR 6118:6003[1] que, em casos de concretos especiais, deverdo ser determinadas
experimentalmente seguindo as recomendagdes da NBR 12654:1992[21] e, com relagdo as
armaduras, deverao seguir as recomendagdes conforme item 8.2.2 da NBR 6118:6003[1].
ACOES PERMANENTES INDIRETAS: As a¢des permanentes indiretas surgem através
das deformacdes impostas pelas agdes permanentes diretas ou por: retracdo do concreto,
fluéncia do concreto, deslocamentos dos apoios, imperfeicdes geométricas (locais e

globais) falhas construtivas, entre outros. Sua consideragdo esta prevista nos itens 11.3.3.1

a11.3.3.4. da NBR 6118:2003[1].

2.2.2 Ac¢oes variaveis:
As acdes variaveis sdo as agdes que possuem um tempo determinado em sua

aplicacdo, ou seja, estas agdes sao definidas em func¢do do uso da estrutura. Assim como as



acdes permanentes, as agdes variaveis também sao divididas em: A¢des Variaveis Diretas

e Acoes Variaveis Indiretas.

A NBR 6118:2003[1] no seu item 11.4.1 define como a¢des variaveis diretas:

“As agoes variaveis diretas sdo constituidas pelas cargas acidentais previstas para
uso da construgdo, pela a¢do do vento e da dgua, devendo-se respeitar as prescrigoes
feitas por Normas Brasileiras especificas.”

As agdes acidentais sdao definidas como:

e Cargas Verticais de uso;

e (Cargas Moveis — considerando o impacto vertical,
e Impacto Lateral;

e Forca Longitudinal de frenacdo ou aceleracdo;

e Forga Centrifuga;

Além das agodes acidentais, devem-se destacar as forgas geradas pelo vento.

Na versdo anterior a norma brasileira prescrevia situacdes em que nio era
necessario considerar a acdo do vento. Na nova versio (NBR 6118:2003) estas
recomendagdes foram suprimidas, entenda-se dai a necessidade de considera-la em todas
as situacdes. Os esfor¢os devido ao vento devem seguir as recomendagdes prescritas na
NBR 6123:1988[22] que deverd ser considerada obrigatoriamente em todos os casos,
embora possa ser desprezivel, em algumas situacdes.

As agdes que poderdao ocorrer no momento das execugdes das estruturas deverao
seguir as recomendacdes da NBR 6118:2003[1] item 11.4.1.4 que especifica:

“As estruturas em que todas as fases construtivas ndo tenham sua seguran¢a
garantida pela verificagdo da obra pronta devem ter, incluidas no projeto, as verificagoes
das fases construtivas mais significativas e suas influéncia na fase final.

A verificagdo de cada uma dessas fases deve ser feita considerando a parte da
estrutura ja executada e as estruturas provisorias auxiliares com o0s respectivos pesos

’

proprios. Além disso, devem ser consideradas as cargas acidentais de execu¢do.’

As ACOES VARIAVEIS INDIRETAS diferentes das agdes permanentes indiretas sao

causadas pela temperatura e por acdes dinamicas.
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2.3 - DETERMINACAO DA ACAO DO VENTO

Outra novidade da NBR 6118:2003 ¢ a necessidade de considerar o vento em todas
as estruturas. O vento de forma simplificada ¢ o deslocamento de massas de ar decorrente
das diferencas de pressdo na atmosfera. Esse deslocamento exerce uma pressdo na
estrutura que devera se considerar, em principio, como for¢a atuante na estrutura.

A estrutura sujeita a este carregamento devera ser verificada, pois, tal carregamento
leva a estrutura ao deslocamento horizontal gerando assim efeitos de segunda ordem. Estes
efeitos ndo poderdo ser maiores que 10% dos efeitos de primeira ordem para as estruturas
serem classificadas como estruturas de nos indeslocaveis. A figura 1 mostra o

comportamento dos porticos sob o carregamento dos ventos.

W= (a,+p) |P Si Pw:(qﬁp,) P, |P
YIJ T T T T Iyl P ]TTTTITY F 77'11llillll'lllllllll'
Pwp:(qﬁ»p“) P P : w,=(q+p) : :

CITT ] I TTIY ] T TT]TT F VI T T T T T LYy T T ]I TTT

Lol Lol

Figura 1 — Portico sob carregamento horizontal (vento)

Ha outro aspecto que os projetistas devem considerar nos projetos estruturais: o
conforto dos usudrios nas edificagdes, principalmente quando se refere as oscilagdes
devido as deslocamento da estrutura. Esta determina¢do ¢ muito complicada devido a
oscilagdo de perceptividade entre os seres humanos, porém, devem-se projetar edificios
cuja freqii€ncia natural seja estudada de tal forma que sejam controlados os deslocamentos

horizontais e a aceleragdo que provoca estes deslocamentos.

Para a determinag¢do da forca do vento, ¢ necessario identificar a velocidade
caracteristica do vento que atuara na estrutura. A NBR 6123:1988[22] prevé que o calculo

da velocidade caracteristica devera ser:

V,=V,-S,S,-S,
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onde:

V, - velocidade basica (contido no mapa das isopletas — ANEXO A.1)
S, - fator topografico
S, - fator de rugosidade do terreno (dimensdes e altura da edificacdo)

S, - fator estatistico

2.3.1 Fator topografico - S;

Para definir o fator topografico deve-se considerar trés situagdes: terreno plano ou
pouco ondulado, talude e morros. As trés possibilidades que correspondem aos pontos A, B
e C. NO caso o ponto seria um terreno plano o ponto B seria um aclive em que ha o
aumento da velocidade do vento e o ponto C que seria correspondente a uma situagdo de
vale protegido em que ha a diminui¢do da velocidade do vento.

Portanto, para terrenos planos utiliza-se S;=1, para vales protegidos S;=0,9 e

finalmente para morros utilizar as expressdes conforme NBR 6123:1988 [22].

2.3.1 Fator rugosidade — S,
O fator de rugosidade considera as particularidades da edificagdo em relagdo a sua
dimensdo e a presenca ou ndo de obsticulos no redor da mesma. Conforme a

NBR 6123:1988 sao consideradas cinco categorias:

Categoria I — Superficies lisas de grandes dimensdes, com mais de Skm de extensdo,
medida na direcdo e sentido do vento incidente. Exemplos: Mar calmo, Lagos e rios,

pantanos sem vegetagao.

Categoria II — Terrenos abertos em nivel ou aproximadamente com poucos obstaculos
isolados, tais como arvores ¢ edificagdes baixas. Exemplos: Zonas costeiras planas,
pantanos com vegetacao rala e campos de aviagdo, pradarias e charnecas e fazendas sem

sebes e muros.

Categoria III — Terrenos planos ou ondulados com obstaculos, tais como sebes ¢ muros,

poucos quebra-ventos de arvores, edificagdes baixas e esparsas. Exemplos: granjas e casas
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de campo, fazendas com sebes e muros, suburbios a consideravel distancia do centro, com

casas baixas e esparsas.

Categoria IV — Terrenos cobertos por obstaculos numerosos e pouco espagados, em zona
florestal, industrial ou urbanizados. Exemplos: zonas de parques bosques com muitas
florestas, cidades pequenas e seus arredores, suburbios densamente construidos de grandes
cidades, areas industriais plena ou parcialmente desenvolvidas. A cota média do topo dos

obstaculos ¢ considerada igual a 10,00m.

Categoria V — Terrenos cobertos por obsticulos numerosos, grandes, altos e pouco
espacados.Exemplos: florestas com arvores altas de copas isoladas, centros de grandes
cidades, complexos industriais bem desenvolvidos. A cota média do topo dos obstaculos ¢

considerada igual ou superior a 25,00m.

Além das categorias outro fator que influéncia diretamente no valor do turbilhdo da
rajada de vento € as caracteristicas fisicas da edificacdo e, assim, defini-se as trés classes

de edificagdes conforme a NBR 6123:1988 [22]:

Classe A — Todas as unidades de vedacao, seus elementos de fixa¢do e pecas individuais
de estruturas sem vedagdo. Toda edificacdo ou parte da edificacdo na qual a maior

dimensao horizontal ou vertical da superficie frontal ndo exceda 20 metros.

Classe B — Toda edificacao ou parte da edificacao na qual a maior dimensao horizontal ou

vertical da superficie frontal esteja entre 20 e 50m.

Classe C — Toda edificag@o ou parte da edificacdo na qual a maior dimensdo horizontal ou
vertical da superficie frontal exceda 50m.

A expressdo para o calculo de S, ¢ dado por:
p
4
S, =bxF x| —
10

7z — ¢ a altura acima do terreno

Com:



F; — Fator de rajada correspondente a classe B, categoria 11

b — pardmetro de correcdo da classe de edificagdo (tabela 3.1)

p — parametro metereoldgico (tabela 3.1)

Tabela 1 — Pardmetro Metereologico para o fator S,

13

. A Classe
Categoria z (m) Parametro A B C

I 250 b 1,10 1,11 1,12
p 0,06 0,0695 0,07

1I 300 b 1,00 1,00 1,00
P, 1,00 0,98 0,95

p 0,085 0,09 0,10

I 350 b 0,94 0,94 0,93
p 0,10 0,105 0,115

v 420 b 0,86 0,85 0,84
p 0,12 0,125 0,135

\% 500 b 0,74 0,73 0,71
p 0,15 0,16 0,175

Da dedugao do teorema de Bernoulli pode-se encontrar a pressao de obstrugao

como:

Avento = 0,613- Vlz (N/m?)

Para determinar as reagdes ocasionadas pelo vento em modelos de calculos, deve-se

transformar a pressao em forca de arrasto, que sera calculada como:

F,=C,-q-A

onde:

F, - Forca de arrasto;

C, - Coeficiente de arrasto;

A - Area de aplicagio do vento;

q - Pressao de obstrugao.

Para a determinagdo da forca de arrasto ¢ necessario a escolha da face do edificio e

ainda o célculo de dois coeficiente Cy e C; (dado as férmulas logo a seguir) e assim, entrar

na tabela da NBR 6123:1988 [22] (ANEXO A.2) e assim determinar o coeficiente de

arrasto. Este processo s6 ¢ valido para edificios retangulares.
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Sendo:

C, = h e GC,= a1
l, s
Para analisar o efeito destas a¢des em um poértico, pode-se usar o programa
FTOOL[2] e obter os esfor¢os (momentos, forca normal e cortante). A acdo de vento pode
ser uniformemente distribuida ao longo dos pilares (efeito das alvenarias), entretanto, este
efeito gera momentos ao longo dos pilares (comportamento semelhante a uma viga). Este
momento pode ndo ocorrer com esta intensidade devido a grande rigidez das vigas e lajes
que vao absorver grande parte do vento.
Esta analise refere-se ao estudo da edificagdo como um todo, para outros tipos de
analise (local e localizado) ha defini¢des de coeficientes de formas (NBR 6123:1988).
Assim, costuma-se considerar que na entrada de dados para a determinagdo dos
esfor¢os solicitantes seja feita com cargas concentradas nos nos dos porticos, conforme a
figura 1.
Além do programa computacional FTOOL [2] os dados serdo obtidos através de
outro programa, mais completo, EBERICK V5 [3] que determina essas forgas em uma

estrutura volumétrica (trés dimensoes).

2.4 COMBINACAO DAS ACOES PARA DIMENSIONAMENTO DE
ESTRUTURAS DE CONCRETO

As acdes devem ser majoradas por um coeficiente de ponderagdo devido as suas
incertezas de ocorréncias. A NBR 6118:2003[1] define-se combinac¢do de uma agdo como:

“Um carregamento é definido pela combinag¢do das agoes que tém probabilidade
ndo despreziveis de atuarem simultaneamente sobre a estrutura, durante um periodo
preestabelecido.

A combinagdo das agoes deve ser feita de forma que possam ser determinados os
efeitos mais desfavoraveis para a estrutura: a verifica¢do da seguran¢a em relagdo aos
estados limites ultimos e aos estados limites de servigo deve ser realizada em fungdo de

combinagoes ultimas e combinagoes de servigo, respectivamente”.
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Além da NBR 6118:2003[1], a NBR 6120:1980[19] no seu subitem 2.2.1.8

descreve: “no calculo dos pilares e das fundagoes de edificios para escritorios, residéncias

e casas comerciais ndo destinados a depositos, as cargas acidentais podem ser reduzidas

de acordo com os valores indicados na Tabela 4.”

Tabela 2 — Reducdo das cargas acidentais — Tabela 4 da NBR 6120:1980[17].

Numero de piso que atuam sobre o

Reducio percentual das cargas

elemento acidentais (%)
1,2e3 0
4 20
5 40
6 ou mais 60

Nota: Para efeito de aplicag¢do destes valores, o forro deve ser considerado como piso.

As combinagdes ultimas sao classificadas em: Combinag¢des ultimas normais,

especiais ou de constru¢do e excepcionais. As combinagdes de servigos sdo classificadas

em: combinagdes quase-permanente de servigos, combinagdes freqiientes de servigos e

combinacodes raras de servicos.

Este trabalho tem como objetivo o dimensionamento dos pilares no Estado Limite

Ultimo, portanto, somente serdo estudados pilares com combinagdo ultima normal. A

equacgdo para determinar a for¢a normal sera:

Fy = Yq 'ng tYeq 'Fegk +Yq ’(Fq1k +z\|’0j 'quk)+qu *WYoe 'Fqk

Fq — Forcga de célculo das agdes — combinagdo ultima normal

Fg — AgOes permanentes diretas

Fqk — AcOes variaveis diretas

Fex — Ag0es indiretas permanentes — retracao e temperatura.

Ye» Yegs Ya» Yeq SA0 Obtidos na tabela 3.

Woj € Yoe sdo obtidos na tabela 4.




Tabela 3 — Coeficiente yyda NBR 6118:2003[1].

Tabela 11.1 - Coeficiente v = y.915

Acdes
Combinacfes Permanentes Wariaveis Protens8o Recalques de apoio
de agdes (g) (@) in) & retragdo
D F G T D F o F
Marmais 14" 10 1.4 1.2 12 09 12 0
Especiais oude | 4 5 10 12 10 12 089 12 0
Construgao
Excepcionais 12 10 1.0 0 12 09 0 a

Onde:

D & desfavoravel, F & favoravel, G representa as cargas variaveis em geral e T & a temperatura.

"' Para as cargas permanentes de peguena variabilidade, como o peso propric das estruturas, especialmente as
pré-meldadas, esse coeficiente pode ser reduzido para 1,3.

Tabela 4 — Coeficiente y;, da NBR 6118:2003[1].

Tabela 11.2 - Valores do coeficiente y

Aches
i uy 1
Locais em gue nao ha predominancia de
pesos de equipamentos gue permanecam 05 04 0.3
fixos por longos periodos de tempo, nem de = - !
glevadas concentragdbes de pessoas L.
Cargas
acidentais de | Locais em que ha predominéncia de pesos
edificios de equipamentos que permaneacem fixos por a7 06
. - 0,7 06 04
longos pericdos de tempo, ou de elevada
- 3
concentragdo de pessoas '
Biblicteca, arquivos, oficinas & garagens 0.8 0,7 06
Presséo dindmica do vento nas estruturas n na
Vento em gera 0.6 03 o
~ Variagbes uniformas de temperatura em A A .
Temperatura relacAo a média anual loca 06 05 03

? Edificios residenciais.

¥ Edificios comerciais, de escritérios, estaghes e edificios publicos.

" Para os valores de yn relativos s pontes e principalmente aos problemas de fadiga, ver secio 23,
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Na estrutura usual, a combinacdo considerada para a determinagdo dos esforcos

solicitantes de célculo devera ser pelo Estado de Limite Ultimo (ELU) e com \y, para as

seguintes situagoes:

- Para a¢des permanentes e acidentais principais e vento secundario

N,=14-g+14-(q+0,6-V)

- Para acdes permanentes e for¢ca do vento principais e a¢des acidentais secundario

N,=14-g+14-(V+05-q)
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- Para combinagdes onde a forca de vento é desfavoravel com relagdo a agao

permanente (Normal de célculo minimo)

Ngwin =10-g—1,4-V

onde

Ng — Forca de calculo das agdes — combinagao ultima normal (ELU)
g — Agdes permanentes diretas

q — Agoes acidentais diretas

V — Forca do Vento.

Além da combinagdo acima citado, deve-se observar ainda que a
NBR 6118:2003[1] em seu subitem 13.2.3 limita as dimensdes dos pilares em 19cm para
evitar problemas construtivos ou falhas executivas que comprometam a estabilidade
estrutural. Entretanto, em casos especiais permite-se a consideracdo de se¢do com
dimensao inferior a 19cm variando de 19cm a 12cm e com area ndo inferior a 360cm?, ou
seja, o pilar de secdo minima serd 12 x 30cm.

Os casos especiais (b < 19cm) deverdo ter suas agdes finais majoradas por um

coeficiente adicional y, conforme ilustra a tabela 5.

Tabela 5 — Coeficiente y, NBR 6118:2003[1].

(clr)n) =19 18 17 16 15 14 13 12
Ya 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 1,25 1,30 1,35

b — ¢ a menor dimensao da se¢do transversal do pilar
Yn é dada pela formula yY,=1,95 — 0,05-b

F4 finat = Yn "Fa

O fator de majoracdo da tabela 5 serd utilizado no Cap. VII no momento do célculo

das armaduras.

2.5 MODELO PARA O EXEMPLO DE DIMENSIONAMENTO

Um estudo bastante amplo do tema pode ver visto em KATAOKA [18]. H4 uma

grande pressdo por parte de proprietarios e arquitetos para o caso de imoveis residenciais
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de poucos andares para que os pilares ndo excedam em sua menor dimensao (b) a largura
da parede que em que estd posicionado. Entretanto, quase todas as normas restringem o uso
de pegas com esta espessura.

Para analisar as estruturas de pequeno e médio porte procura-se desenvolver
diversos exemplos baseados em um modelo de uma estrutura convencional executada em
concreto armado e com fechamento em alvenaria (tijolos cerdmicos). Neste modelo as lajes
macicas, tém revestimento em argamassa mista na espessura de 15mm e na parte superior
revestimento ceramico assentado com argamassa mista dando uma espessura total de
25mm. Considera-se que sob as lajes ¢ executado forro de gesso para reducao do pé-direito
(processo muito utilizado em prédios comerciais para reduzir os custos de climatizacdo do
ar e para criar altura técnica para tubulagdes de instalagdes prediais).

A alvenaria ¢ composta de tijolos ceramicos nas seguintes espessuras; nas paredes
internas com tijolos ceramicos na espessura de 12cm assentados com argamassa mista; nas
paredes externas tijolos cerdmicos na espessura de 19cm assentados com argamassa mista.

Considera-se que o prédio seja executado em local urbanizado na regido de Sao
Carlos, as caracteristicas fisica dos materiais serdo: concreto com resisténcia caracteristica
de 25 MPa ¢ ago CA-50 e CA-60.

Os projetos que compde o modelo estrutural para o exemplo serdo apresentados nas
figuras 2 até 4 e serdo desenvolvidos todos dos dimensionamentos durante todo o trabalho.
O método do trabalho consiste em mostrar como podem ser calculados os diversos pilares
em concreto armado.

Com relagdo as lajes adotada nesta pesquisa ¢ importante lembrar que trata-se de
construcdes usuais de pequeno e médio porte que, que podem também ser construidas com
lajes treligadas cuja altura serd em fungdo do vao. Geralmente sdo adotadas as lajes pré-
moldadas com altura de 16,5cm para lajes piso (B16) € para lajes forro com altura de 12¢m
(B12). Portanto, para recriar com consideragcdes similares de peso proprio e inércia
equivalente adota-se laje macica com altura de 12,59c¢m para a laje do tipo piso e 8,20cm
para a laje do tipo forro, sendo o peso proprio de 3,52kN/m? e 2,58kN/m? respectivamente.

A estrutura serda estudada nas seguintes situacdes: estrutura de um pavimento —
1 laje forro — (Tipo I); estrutura de dois pavimentos — 1 laje piso e 1 laje forro — (Tipo II);
estrutura de trés pavimentos — 2 lajes piso e 1 laje forro — (Tipo III) e estrutura de quatro

pavimentos — 3 lajes piso e 1 laje forro — (Tipo IV). Justifica-se aqui o uso de um exemplo
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de prédio com até 04 lajes, pois, ha uma grande incidéncia deste tipo de edificagdo, pois, a
maioria dos cddigos de obras existente requer o uso de elevadores para edificagdes acima
deste numero de andares. O uso de elevadores encarece ndo so a constru¢ao como o uso da

edificacao.

A figura 2 detalha através de barras, os modelos estruturais (I, II, III e IV)

estudados neste trabalho.

NO NO NO
2 BARRA BARRA
A B c
] NO NO NO ] NO NO NO
BARRA BARRA BARRA BARRA
BASE BASE BASE BASE BASE BASE
4 3 3 % A P B
A B c
| | |
e N6 N
4 BARRA BARRA
A B c
| | |
e | NO o . e NO NO
3 BARRA BARRA 3 BARRA BARRA
NS NO NO NS NO NO
2 BARRA BARRA 2 BARRA BARRA
NS NO NO _ |NO NO NO
1 BARRA BARRA 1 BARRA BARRA
BASE BASE BASE BASE BASE BASE
W 7& Vé/ e Vé/ 7% 7%/ T

Figura 2 — Detalhe unifilar dos tipos de porticos estudados para as diversas situa¢oes de exemplo.




20

A B C
| | |
| | |
[ | |
1 1
SALA COMERCIAL
2 2
3 ‘ 3
[N |
| |
}AcEsso }
| |
4 fes ddud N 4
5 5
SALA COMERCIAL SALA COMERCIAL
6 6

Figura 3 — Projeto arquitetonico do pavimento “TIPO”.

Para efeito de simplifica¢do, todos os exemplos tém a mesma arquitetura para o
pavimento tipo (ver figura 3) inclusive no andar térreo. Para uma visualizacdo melhor das
estruturas que serdo estudadas, foi necessaria a elaboracdo de um corte transversal onde se
destacam os elementos estruturais (vigas e lajes) as alvenarias e o telhado, apresentado nas

figuras 4 e 5.
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1,65

—16 Laje pré-moldada tipo forro esp. de 12cm
considerar maciga - equivalente.

— T

——

T T .
—— N

—20.5 Laje pré-moldada tipo forro esp. de 16.5cm
’ considerar maciga - equivalente.

Forro de gesso esp. 5,0cm -
fixado na laje superior

e
J— R

,\//\,//\,//\.//\.//\.%//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\.//\. q .//\.//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\,//\./\.//\.//\.//\,//\,//\,

Figura 4 — Corte transversal — arquitetura.

Figura 5 - Perspectiva isométrica da fachada do exemplo (Tipo I1).

Para a realiza¢do dos levantamentos das solicitagdes atuantes na estrutura, deve-se

elaborar o detalhamento geométrico dos elementos estruturais que sao resumidos em uma
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PLANTA TIPO FORMA onde se definem as distdncias e também as dimensdes das

vigas e pilares, apresentado nas figuras 6 e 7.

P P2 P3
(19 %19) (19X 19) ”9m
P""‘T'a"’l weﬁiir%%iiiiﬁa o

(19X 65)

CORTE

A

CORTE

A

Laje macica em concfeto armado
esp. 16.5cm p/ piso e 12cm para
forro

|
|
|
|
|
|
\
|
|

|
| |
| |
| |
} L-1 } L-2
| |
| |
|

P4 P3 P6
PORTICO 02 [T VIGA 2 | - e —
\ L-3 g P8 L4 | P9
PORTICO 03 S| (12x30) (19x19)
.C P7 [[VieAs ][ = e
(19x19) ‘ ‘ ‘
| L5 L6 |
P10 P P12
‘ (12 x 30) (19x19)
() roris Wi : fifmfm;ri
L-7 JP14 L-8 P1
@ PORTICO 05 (12x30) +i9x1 )
)4 2 [VIGA5 | ——— e —
P13
| | |
} L-9 } L-10 }
| | |
| | |
~ o 8
< ‘ <‘ ‘ <
S |||VIGA 6 > (19x40)||| S
PORTICO 06 — — — W —— —— —— ] o
Pi 7 PT&
(19X 19) (19 X 19) (19 % 19)

Figura 6 — Projeto estrutural — planta tipo forma.
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| |

| |

) | |
Nivel +1012,5 | Laje Forro |
D R ;

L - ‘ Taje Tipo forto 6m concreto armado - jJ

macica equiv. espessura de 8,2cm R
E i 14

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

| | |

\ | \

Nivel +675 || |Laje Tipo |
| — | 4Laje‘t\pa:plsAo o cancreTs amade T =

;L -L maciga equiv. espessura de 12,59cm ‘L

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

\ \ \

Nivel 337,51 - LaieTipe, ... :
1f (o ps emromerei Ao T

{A ), maciga equiv. espessura de 12.59cm r

\ I il

| |

| |

| |

\ \

\ \

\ \

\ \

Nivel 0,00 || \

SO R NN NN -
X KL

Figura 7 — Corte transversal da estrutura de concreto
2.6 - DETERMINACAO DAS AC()ES PERMANENTES E VARIAVEIS

Neste item ¢ feita a determinagdo das agdes permanentes e variaveis da estrutura
modelo usando-se processos tradicionais como indicados em CARVALHO, R. C.;
FIGUEREDO FILHO, J. R. DE [5] ¢ que se determinam as a¢des nas vigas através de
quinhdes de carga. Posteriormente resolve-se a mesma estrutura usando-se o processo de
grelha equivalente, através do programa computacional EBERICK V5 [3]. Assim os
resultados de esforgos solicitantes por um procedimento e por outro apresentam pequenas

diferengas comentados no final do trabalho.
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2.6.1 — Determinacao das Acoes Permanentes

As agdes permanentes, conforme descrito no item 2.2.1, sdo os pesos das estruturas
e dos elementos da construgao tais como: alvenarias, revestimentos, forros, coberturas
entre outros.

Inicialmente sdo apresentados os carregamentos das lajes e vigas, que serdo
utilizados para a determinagdo das reagdes nos pilares, e apos, realizam-se as combinagdes

necessarias para o dimensionamento desses elementos.

- LAJES: Conforme figura 8 tem o seu carregamento determinado (ANEXO C) a partir
dos valores:

e Peso do concreto — Yeon = 25kN/m?

e Peso do forro de gesso — 0,15kN/m?

e Peso do revestimento em argamassa — 0,38kN/m?

e Peso do piso e argamassa de regularizagao — 0,63kN/m?

\ \
\ ' Piso esp. = 4,0cm
9990 I

Laje

Revestimento esp. = 2,0cm

Figura 8 — Corte esquematico da laje.

Carregamento sobre a laje tipo forro — 3,11kN/m?

Carregamento sobre a laje tipo piso — 4,68KkN/m?

A determinagdo das reacdes das lajes nas vigas serd realizada por meio das tabelas
apresentadas CARVALHO, R. C.; FIGUEREDO FILHO, J. R. [5], usando as tabelas de
coeficientes para determinacdo dessas reagdes em lajes submetidas aos carregamentos
uniformemente distribuidos. Portanto as reagdes do peso proprio das lajes nas vigas

podem ser resumidas nas tabelas 6 e 7 e apresentados esquematicamente na figura 8:



Tabela 6 — Reagdo dos apoios das lajes tipo forro agoes permanentes

x1

vyl LAJE y2

REACAO DOS APOIOS DAS LAJES TIPO FORRO

) (KN/m)

L.
LAJE Xi X, Y, Y,
L-1 2,100 2,100 3,886 5,683
L-2 2,100 2,100 5,683 3,886
L-3 1,853 2,644 0,918 1,340
L-4 1,853 2,644 1,340 0,918
L-5 1,220 1,220 2,500 2,500
L-6 1,220 1,220 2,500 2,500
L-7 2,644 1,853 0,918 1,340
L-8 2,644 1,853 1,340 0,918
L-9 2,100 2,100 3,886 5,683
L-10 2,100 2,100 5,683 3,886

Tabela 7 — Reagdo dos apoios das lajes tipo piso agoes permanentes

x1

vyl LAJE y2

REACAO DOS APOIOS DAS LAJES TIPO PISO

) (KN/m)

L.
LAJE Xi X, Y, Y,
L-1 3,160 3,160 5,848 8,552
L-2 3,160 3,160 8,552 5,848
L-3 2,788 3,978 1,381 2,017
L-4 2,788 3,978 2,017 1,381
L-5 1,836 1,836 3,763 3,763
L-6 1,836 1,836 3,763 3,763
L-7 3,978 2,788 1,381 2,017
L-8 3,978 2,788 2,017 1,381
L-9 3,160 3,160 5,848 8,552
L-10 3,160 3,160 8,552 5,848

- ALVENARIAS: as ag¢oes devido ao peso das alvenarias ficam definidas em fungdo do

tipo de alvenaria, altura e espessura das paredes.

25

A alvenaria definida pelo projeto executivo, do tipo tijolo ceramico furado nas

espessuras de 12cm e 19cm para as alvenarias internas e externas, respectivamente. O peso
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especifico das alvenarias sera determinado conforme (ANEXO B) (yay=13 kN/m?). A agdo
permanente em relacao ao peso proprio das alvenarias sera:
= Alvenaria de 19cm sob viga 19 x 65cm — h= 2,725m (alvenarias externas)

p., =0,19:1,00-2,725-13= p_, =6,73KN/m

= Alvenaria de 19cm sob viga 19 x 40cm — h= 2,975m (alvenarias externas)

p,, =0,19:1,00.2,975-13 = p_, =7,348KN/m

= Alvenaria de 12cm sob viga 12 x 50cm — h= 2,875m (alvenarias internas)

p., =0,12-1,00-2,875-13 = p_, = 4,485KN/m

= Alvenaria de 12cm sob viga 12 x 60cm — h= 2,775m(alvenarias internas)

p., =012:100-2,775-13= p,,, = 4,329KN/m

= Alvenaria de 12cm — h=1,65m (platibanda)
p., =012:1,00-165-13= p,, =2,547TKN/m

- VIGAS: para os carregamentos permanentes nos pilares, deve-se computar o peso
proprio das vigas em concreto armado cujo peso especifico, conforme ANEXO B ¢ de ycon
= 25 KN/m?. O peso da viga serd calculo em metros lineares. A acdo permanente em
relacdo ao peso proprio das vigas sera:
= Viga 19 x 65cm — (V07 e V10)
Pyiga =0,19-0,65-25 = p;,, = 3,0875KN/m

= Viga 19 x 40cm — (V01 e V06)

Pyiga =0,19:0,40-25 = p ... = 1,90KN/m
= Viga 12 x 50cm — (V02, V03, V04 e V05)

Pyiga =0,12-0,50-25 = p,;,, = 1,50KN/m

= Viga 12 x 60cm — (V08 e V09)
Pyiga =0,12-0,60-25 = p,,. = 1,80KN/m
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Figura 9 — Carregamentos permanente sobre as vigas (laje + alvenaria + viga).

Observar que estas agdes de peso proprio de alvenaria, mesmo no caso de uso de
programas automaticos cabe ao projetista definir, portanto, todo este procedimento

mostrado deve ser feito mesmo no caso de uso de programas computacionais.

2.6.2 - DETERMINACAO DAS ACOES VARIAVEIS — CARGAS ACIDENTALIS.

As agoes varidveis devem ser adotadas conforme os valores do ANEXO B. Neste
exemplo o valor adotado sera:

Laje tipo PISO = Escritorios — sala de uso geral e banheiro — 2,0 kN/m?

Laje tipo FORRO = Cobertura e forros — 1,5 kN/m?

Portanto os valores das reagdes dos apoios das lajes tipo forro podem ser resumidos

nas tabelas 8 e 9 e apresentados esquematicamente na figura 9:



Tabela 8 — Reacdo dos apoios das lajes tipo forro para cargas acidentais.

x1

REACAO DOS APOIOS DAS LAJES TIPO FORRO

vyl LAJE y2

, (KN/m)

L.
LAJE X1 X, Y, Y,
L-1 1,013 1,013 1,874 2,741
L-2 1,013 1,013 2,741 1,874
L-3 0,894 1,275 0,443 0,647
L-4 0,894 1,275 0,647 0,443
L-5 0,588 0,588 1,206 1,206
L-6 0,588 0,588 1,206 1,206
L-7 1,275 0,894 0,443 0,647
L-8 1,275 0,894 0,647 0,443
L-9 1,013 1,013 1,874 2,741
L-10 1,013 1,013 2,741 1,874

Tabela 9 — Reacgdo dos apoios das lajes tipo piso para cargas acidentais.

x1

REACAO DOS APOIOS DAS LAJES TIPO PISO

yl  LAJE y2

y (KN/m)

1.
LAJE X1 X, Y, Y,
L-1 1,351 1,351 2,499 3,655
L-2 1,351 1,351 3,655 2,499
L-3 1,191 1,700 0,590 0,862
L-4 1,191 1,700 0,862 0,590
L-5 0,785 0,785 1,608 1,608
L-6 0,785 0,785 1,608 1,608
L-7 1,700 1,191 0,590 0,862
L-8 1,700 1,191 0,862 0,590
L-9 1,351 1,351 2,499 3,655
L-10 1,351 1,351 3,655 2,499

28



29

1,013 1,013 1,351 1,351
< N < D (o2}
N~ e} N~ [©2] b [©]
o < @ N o N
- o) ~ N N~ N
2,288 2,288 3,051 3,051
) < ™ N
3 & 3 5l N 3
S ~—, 0,894 o S) o 1,191 S
1,482 ,894 1,482 1,779 1,191 1,779
© © © © [co) o) © [eo]
o o o o o o o o
Y I3 I3 3 ) @ © ©
1,482 0,89 1,482 1,779 1,19 1,779
) 0,894 T+ ™ 1,191 %

3 & - 3 s 3
o ~ o = o
2,288 2,288 3,051 3,051
< N < D D
N~ © ~ (e} b [©]
el < @ < ) <|
- o) ~ N ~ N

1,013 1,013 1,351 1,351
LAJE TIPO FORRO LAJE TIPO PISO

Figura 10 — Carregamentos das cargas variaveis (sobrecargas).

2.6.3 - DETERMINACAO DAS FORCAS DO VENTO
Para determinar a a¢do do vento na edificagdo consideram-se os seguintes dados:
V, =40 Km/h (velocidade basica)
Categoria IV — Classe B
Baixa turbuléncia

Dimensdes do modelo de calculo: 7,63 m x 18,07 m

Com os valores anteriormente e o descrito em 2.3 criam-se as tabelas 10 a 14 que

permitem o calculo das ag¢des do vento por andar.



Tabela 10 — Determinagdo da pressdo de obstrugdo (ventos).
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Vo, Sq S, S3 Vi q
(Km/h) (Km/h) (KN/m?)
40,00 1,0 0,763 1,0 30,52 0,571
40,00 1,0 0,825 1,0 33,00 0,667
40,00 1,0 0,864 1,0 34,56 0,732
40,00 1,0 0,893 1,0 35,72 0,782
Tabela 11 — Determinagdo dos esforcos horizontais na dire¢do X (ventos) tipo I — por andar
H q Ca A Fa
(m) (KN/m?) total do vento por (m?) (KN
andar
3,69 0,571 1,19 33,34 22,654
Tabela 12 — Determinagdo dos esforgos horizontais na diregdo X (ventos) tipo Il — por andar
H q C. A F.
(m) (KN/m?) total do vento por (m?) (KN)
andar
3,69 0,571 1,19 66,68 45,308
7,06 0,667 1,19 30,44 24,161
Tabela 13 — Determinagdo dos esfor¢os horizontais na diregdo X (ventos) tipo Il — por andar
H q Ca A Fa
(m) (KN/m?) (m?) (KN)
3,69 0,571 1,19 66,68 45,308
7,06 0,667 1,19 60,89 48,330
10,43 0,732 1,20 30,44 26,742
Tabela 14 — Determinagdo dos esforcos horizontais na diregdo X (ventos) tipo IV — por andar
H q C. A F.
(m) (KN/m?) total do vento por (m?) (KN)
andar
3,69 0,571 1,19 66,68 45,308
7,06 0,667 1,19 60,89 48,330
10,43 0,732 1,20 60,89 53,486
13,80 0,782 1,25 30,44 29,755

Os ventos que ocorrem na direcdo X sdo os mais desfavordveis para o modelo

usado, pois sdo aplicados em direcdo de maior rigidez da estrutura do edificio. Entretanto,

para a determinacdo dos esforcos e excentricidades dos pilares devera ser considerada

sempre a pior situagdo X ou Y. Neste caso, somente sera utilizados as a¢des do vento na

dire¢do X para a verificagdo dos deslocamentos horizontais por processo de porticos

associados conforme figura 11.
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29.8 KN

Figura 11 — Entrada de dados no programa computacional FTOOL [2] para determinagdo das reagoes da

agdo do vento por processo de porticos associados (Cap. V).
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3 PRE-DIMENSIONAMENTO DE PILARES

3.1 INTRODUCAO

Na concepgao de um projeto estrutural se faz necessario para o dimensionamento a
pré-determinacdo das secdes dos elementos estruturais (vigas, lajes e pilares). Essa pré-
determinagdo ndo deve ser considerada aleatoriamente para que torne a estrutura eficiente e
economicamente viavel. Pode-se citar, por exemplo, as vigas que geralmente atribui-se a
sua altura em torno de 10% do seu vao.

Contudo, ¢ dificil a determinagdo de uma se¢do de pilar que possa atender as
diversas solicitacdes atuantes nesses elementos e, além disso, por ter algumas restrigdes
para garantir a estabilidade local e global da estrutura.

No caso dos pilares, inicialmente deve-se locar todos os pilares, considerando as
restricdes do projeto arquitetonico e dos elementos estruturais mais simples, quanto a sua
pré-determinacdo (vigas e pilares). Assim obter-se-4 uma idéia das distribuigdes dos
carregamentos e, portanto, estimando os esfor¢os solicitantes desses elementos (pilares).

Esta estimativa deve ser verificada com o dimensionamento da se¢ao do pilar
conforme a NBR 6118:2003[1] como, por exemplo, se¢do minima ou taxa de armadura
maxima. Caso as dimensdes atendam as exigéncias da norma, pode-se afirmar que o pilar
estard proximo de sua se¢do ideal.

Neste trabalho, so serdo considerados os pilares de secao transversal retangular, que

possui, portanto, dois eixos de simetria, que sdo os mais utilizados na pratica.

3.2 PROCEDIMENTO DE CALCULO DE PRE DIMENSIONAMENTO
DE PILARES

O pré-dimensionamento dos pilares necessita inicialmente da locacdo de todos os
pontos onde serao considerados apos, observando, como ja citado as restri¢des do projeto e

dos demais elementos estruturais.
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ApOs esta etapa, deve-se estimar qual sera o carregamento desse pilar, através de
um carregamento ficticio e por area de influéncia. O carregamento ficticio nada mais ¢ que
uma aproximacao de todas as ac¢des atuantes no referido pavimento (piso ou forro).

A area de influéncia é a poligonal formada pela interseccdo das mediatrizes dos

eixos dos pilares proximos ao pilar considerado como indicado na figura 12.

,,‘- 7777777777777777777777 -‘,,
,,+ ,,,,,, ___ B +,,

Figura 12 — Forma de Estrutura com a demonstragdo de dreas de influéncia.

Para a determinacdo da for¢a normal caracteristica de pré-dimensionamento, adota-
se A; como a area de influéncia do pilar P;, dessa forma determina o carregamento por
metro quadrado ((g+q) onde g ¢ o carregamento permanente da estrutura ¢ q ¢ o
carregamento acidental da estrutura dados em kN/m?). Ao multiplicar-se pelo nimero de

pavimentos encontra-se o carregamento estimando do pilar (N*jx), assim, diz-se que;

N*ik =(n+0,70)-(g+q)-Ai

onde

n — numero de laje piso.

g + ¢ — acdo permanente e acdo variavel.
A; — Area de Influencia do pilar P;

Onde o 0,70 visa considerar o efeito do forro

(*) O asterisco refere-se a valores destinados apenas ao pré-dimensionamento, ndo vale para o dimensionamento do

pilar.
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Para o pré-dimensionamento de pilares ter certa precisdo deve-se utilizar
coeficiente de majoracdo para transforma esforcos de Flexdo Composta e Flexdo Obliqua,
que ocorrem em pilares de extremidade e de canto, em compressdo axial. Segundo
BACARUJI et al, 1993 [21] estes coeficientes nao possuem precisdo podendo distorcer os

resultados. Os coeficientes para majoragao dos esfor¢os sdo:

Tabela 15 — Referente aos coeficientes de majoragdo para o pré-dimensionamento

Tipo de pilar Coeficiente o
b=12cm b >19cm
Interno ou Central 2,30 1,20
Extremidade ou Lateral 2,80 1,50
Canto 3,20 1,80

Para valores de b entre 12 cm e 19 cm recomenda-se interpolar ou utilizar o mais
desfavoravel. O carregamento solicitante fica entdo da seguinte forma;
N*y=0a-N* (9
onde:

N*4 — Carregamento de calculo para pré-dimensionamento

N*;x — Carregamento caracteristico para pré-dimensionamento

Com o carregamento determinado pode-se iniciar o pré-dimensionamento
considerando que a taxa da armadura pg deve ficar entre os valores 2,5% a 3,5%, os limites
maximos admitidos atualmente pela NBR 6118:2003 [1] sdo de 8% (4% de taxa de
armadura devido as emendas), entretanto, como se trata de pré-dimensionamento sugere-se
manter os valores inicialmente indicados.

Nos pilares de compressdo centrada parte do carregamento sera absorvida pelo
concreto e parte pela armadura. Portanto, pode-se dizer que:

N *d = Rcc + Rsc
onde:

R.. — resultante de compressdo absorvida pelo concreto

R, — resultante de compressdo absorvida pela armadura



A tensdo atuante no pilar sera:

onde:

A, — area de concreto A, =b-h

A resultante da tensdo de compressao no pilar pode ser escrita como:

oy =085 -f,+p, (0, -085-f,)

onde:
ps - taxa geométrica de armadura transversal ps=As/Ac

o5 = Tensdo na armadura relativa a deformacao de 2%o — conforme tabela 3.2

fck

1,4

f.a — resisténcia caracteristica de calculo do concreto f_, =

A forca normal reduzida para pré-dimensionamento sera:

*
% _ N*, _GCig

Vi=e————=
Ac'fcd fcd

Tem-se:

v*=0,85+p, .(%—0,85)
cd

Portanto, a se¢do do pilar sera dada pela formula:
= N *d
v * 'fcd ) bad

h — altura da se¢do (a ser determinada)

b.q — dimensdo da base a ser adotada conforme tabela 16:



Tabela 16 — Valores de b a ser adotado em fungdo dos numeros de pavimentos

Dimensoes de b

N.° Pavimentos

12cma 19 cm

2 pavimentos

15cma 19 cm

4 pavimentos

19 cma 30 cm

12 pavimentos
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Fixando-se uma dimensdo, por exemplo, com os valores indicados na tabela 16,

tém-se os valores de v* para 2,5% e 3,5% de taxa de armadura e diversas classes de

concreto.

Tabela 17 — Valores de v* para em fung¢do da taxa de armadura e f.; do concreto

os2 Valores de v*
Aco COmPf(ef\flg;)imPles fo. =20 MPa fo =25 MPa fo. = 30 MPa
2,5% 3,5% 2,5% 3,5% 2,5% 3,5%
CA-25 217 1209 1352| 1,133] 1246| 1,082] 1,175
CA-50 420 1564 |  1.849| 1417 1,643] 1319] 1506

Este tipo de pré-dimensionamento serve para pilares retangulares. Ha outros

processos para o pré-dimensionamento de pilares com pouca precisao, mas ao analisar uma

estrutura deve-se levar em conta também o indice de esbeltez (estabilidade local),

contraventamento da estrutura (estabilidade global) ou grandes excentricidades (consolos)

que podem provocar o aumento nas dimensdes dos pilares.

Ha outros métodos para o pré-dimensionamento de pilares, mais simples, porém,

com precisao menor do que o apresentado neste capitulo. Pode-se determinar a partir de

uma tensao média (om), que leva em conta a menor dimensao do pilar (b).

Para b > 19 cm = o, = 65 kgf/cm?

Parab <19 em = o, = 70 a 90 kgf/cm?
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3.3 DIMENSOES MINIMAS

A norma NBR-6118:2003[ 1] em seu item 13.2.3 relata-se as seguintes prescrigoes;

“A se¢do transversal de pilares e pilares-parede macicos, qualquer que seja a sua
forma, ndo deve apresentar dimensdo menor que 19 cm.

Em caso especial, permite-se a consideragdo de dimensoes entre 19 cm e 12 cm
desde que se multipliguem as acoes a serem consideradas no dimensionamento por um
coeficiente adicional y,, de acordo com o indicado na tabela 13.1 e na se¢do 11. Em

2

qualquer caso, ndo se permite pilar com segdo transversal de drea inferior a 360 cm?.

Neste trabalho procura-se usar sempre que possivel em pilares com dimensdes
inferiores a 19cm, pois, ha um forte interesse nas montagens estéticas de sua adogdo como
comentado e, sempre que pilares inferiores a dimensdes de 19cm forem utilizados as agdes

devem ser majoradas conforme descrito no item 2.4 do Cap. II.

3.4 COBRIMENTO

Cobrimento ¢ a prote¢do de concreto que envolve a armadura, esta protecao tem a
fungdo de evitar a contaminac¢do da armadura pelo meio ambiente com oxidacao e perda
das caracteristicas fisicas e suas resisténcias.

Em certos ambientes o cobrimento ¢ muito importante e devera ser rigorosamente

executado (figura 13).

le e .e| COBRIMENTO

4
<
® N )
<
AAGA
pay
e e @

Figura 13 — Cobrimento de se¢do de pilar.
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3.4.1 Cobrimento segundo a NBR-6118:2003

A NBR-6118:2003[1] tem um item novo sobre as diretrizes para durabilidade de
estruturas de concreto armado. Essas diretrizes classificam o ambiente onde a estrutura
encontra-se ¢ assim, estabelece o cobrimento ideal para esta estrutura. Segundo a NBR

6118:2003[1] a exigéncia de durabilidade conceitua-se como:

“As estruturas de concreto devem ser projetadas e construidas de modo que sob as
condi¢oes ambientais previstas na época do projeto e quando utilizadas conforme
preconizado em projeto conservem suas seguranga, estabilidade e aptiddo em servigo

durante o periodo correspondente a sua vida util”.

Para determinar o cobrimento da armadura deve-se, inicialmente, classificar a
estrutura em funcao da agressividade do meio ambiente. A agressividade do meio ambiente
estd relacionada as agdes fisica e quimica que atuam sobre as estruturas de concreto
independentemente das acdes mecanicas.

Nos projetos de estruturas correntes, a agressividade ambiental pode ser

classificada de acordo com o apresentado na tabela 18:

Tabela 18 — Classe de agressividade ambiental — NBR 6118:2003[1] — tabela 6.1

Classe de - = . . -
o= i Classificagde geral do tipo de Risco de deterioragio
agaris;gﬁ:;de Agressividads ambiente para efeito de projeto da estrutura
Rural
I Fraca Insignificante
Submersa
Il Moderada Urbana™? Pequeno
Marinha"
1 Forte - Grande
Industrial’
) Industrial ™
v Muito forte Elevado
Respingos de maré

" Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima) para ambientes
internos secos (salas, dormildrios, banheiros, cozinhas e areas de servipe de aparamenfos residenciais e
cenjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com argamassa e pintura).

“ Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima) em: cbras em regides de cima
seco, com umidade relativa do ar menor ou igual a 65%, partes da esfrutura protegidas de chuva em ambientes
predominantemente secos, ou regides onde chove raramente.

quimi te agressivos, langues ir is, galvanoplastia, brangqueamento em indlsirias de
celulose & papel, armazéns de fertilizantes, inddstrias quimicas.

A partir da classificacdo da agressividade do meio ambiente através da tabela 18,
tem os cobrimentos minimos. Para o projeto de pilares a NBR 6118:2003[1] determina
utilizar um cobrimento minimo ou nominal cno, conforme tabela 19 (cobrimento minimo

acrescido de tolerancia A,).
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Além do minimo o cobrimento devera ser superior a:

Cnom = © barra;

Crom > O feixe =0, = Q/n ;
Cnom = 0,5 @ bainha;

Tabela 19 — Cobrimento nominal — NBR 6118:2003[1] — tabela 7.2

Classe de agrassividade ambiental (tabgla 6.1)

-
Components ou I | I I n I A
slemanto Cobrimento nomina

Tipo de astrutura

mm
Laje® 20 25 35 45
Concreto armado
VigalPilar 25 30 40 50
Concreto p’clercido“ Todos 30 35 45 55

" Cobrimento nominal da armadura passiva que envelve a bainha ou os fios, cabos e cordealhas, sempre superior ao
especificado para o elemento de concreto amado, devido aos riscos de comosio fragilizante sob tensio.

“'Para a face supericr de lajes e vigas que serdo revestidas com argamassa de conirapiso, com revestimentos finais
secos tipo carpete e madeira, com argamassa de revestimenio & acabamenio tais como pisos de elevado
desempenho, pisos ceramicos, pisos asfallicos & outros tantos, as exigéncias desta tabela podem ser substituidas
por 7.4.7.5, respeitado um cobrimento nominal = 15 mm.

¥ Mas faces inferiores de lajes & vigas de reservatdrios, estagies de tratamento de agua e esgoto, condutos de
esgoto, canaletas de efluentes e oufras obras em ambientes quimica e intensamente agressives, a armadura deve ter
cobrimento nominal = 45 mm.

3.5 PRE-DIMENSIONAMENTO DOS PILARES DO MODELO PARA
EXEMPLO

Apresenta-se neste item o pré-dimensionamento dos pilares do modelo apresentado

no capitulo 2 (item 2.5 — figura 6).

3.5.1 Determinacao do N*4
Para calcular o N*d ¢ necessario determinar as cargas distribuidas, como entrada de
dados nas tabelas de pré-dimensionamento ¢ (n+0,70):(g+p), portanto tem-se:
g — carga permanente (lajes, vigas, alvenarias) admite-se uma espessura de
laje ficticia. esp= 17 cm
p — Carga acidental serd determinada pelo ANEXO B, por se tratar de
Edificio Comercial adota-se p=2,0 kN/m?.
Portanto o valor de g + p sera = 2,0 + 0,37-25 = 11,342 kN/m?

Variando n = 0 até 3 tem-se:



= Para Edificio de 01 pavimento: 7,939 kN/m?

= Para Edificio de 02 pavimentos: 19,281 kN/m?

= Para Edificio de 03 pavimentos: 30,623 kN/m?*

= Para Edificio de 04 pavimentos: 41,965 kN/m?
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A partir desses valores determinados e descrito no item 3.4 sdo montadas as tabelas

20 a 27 que permitem o pré-dimensionar os pilares da estrutura do modelo. Em destaque as

situacdes em que o valor minimo foi ultrapassado.

Tabela 20 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo 1

v (2,5% v (3,5%
LA A; N* N*4 feq 5 2, )h 5 G, )h
m? KN KN |KN/cm?| (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P18 5,71 24,982| 82,442 1,429 12 3,39 12 2,93
P2=P17 11,421] 49,965 | 139,902 1,429 12 5,76 12 4,97
P4=P6=P13=P15 6,965 30,471 85,32 1,429 12 3,51 12 3,03
P5=P14 13,93 | 60,943 | 140,168 1,429 12 5,77 12 4,98
P7=P9=P10=P12 3,66 16,012 44,833 1,429 12 1,85 12 1,59
P11="P8 2,509 10,978] 30,738 1,429 12 1,27 12 1,09
Tabela 21 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo 11
v (2,5%) v (3,5%)
PILAR - N | N% fea b h b h
m? KN KN | KN/cm?| (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P18 5,71 110,1] 363,329 1,429 12 14,95 12 12,90
P2=P17 11,421 220,2| 616,559 1,429 12 2537 12 21,88
P4=P6=P13=P15 6,965 134,29| 376,011 1,429 12 15,47 12 13,35
P5=P14 13,93 | 268,58 | 617,733 1,429 12 25,42 12 21,93
P7=P9=P10=P12 3,66| 70,565| 197,581 1,429 12 8,13 12 7,01
P11= P8 2,500 4838 135,464 1,429 12 557| 12 4,81
Tabela 22 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo 111
v (2,5%) v (3,5%)
PILAR A; N*k N*q fea b h b h
m? KN KN | KN/cm?| (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P18 5,711 174,866 | 577,057 1,429 12 23,75 12 20,48
P2=P17 11,4211 349,732 | 979,248 1,429 12 40,30 12 34,76
P4=P6=P13=P15 6,965 | 213,285 | 597,199 1,429 12 24,58 12 21,20
P5=P14 13,93 | 426,571 | 981,113 1,429 12 4038 12 34,82
P7=P9=P10=P12 3,66| 112,074 | 313,807 1,429 12 12,91 12 11,14
P11="P8 2,509 76,839] 215,15 1,429 12 885 12 7,64




Tabela 23 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo IV
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' . . v (2,5%) v (3,5%)
PILAR 0| B e & b h b h
m? KN KN |KN/ecm?| (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P18 5,711 239,632 | 790,785 1,429 12 32,54 12 28,07
P2=P17 11,421|479,263 | 1.341,94 1,429 12 55,23 12 47,63
P4=P6=P13=P15 6,965 | 292,281 | 818,387 1,429 12 33,68 12 29,05
P5=P14 13,93 | 584,562 | 1.344,49 1,429 12 55,33 12 47,72
P7=P9=P10=P12 3,66 | 153,584 | 430,034 1,429 12 17,70 12 15,26
P11="P8 2,509 | 105,299 | 294,836 1,429 12 12,13 12 10,46
Tabela 24 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo 1
' % o v (2,5%) v (3,5%)
PILAR Al NN fea b h b h
m? KN KN |KN/cm?| (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P18 5,71 24,982| 82,442 1,429 19 2,14 19| 1,85
P2=P17 11,421] 49,965 | 139,902 1,429 19 3,64 19| 3,14
P4=P6=P13=P15 6,965 30,471 85,32 1,429 19 2,22 191 1,91
P5=P14 13,93| 60,943 | 140,168 1,429 19 3,64 19| 3,14
P7=P9=P10=P12 3,66 16,012| 44,833 1,429 19 1,17 19] 1,01
P11=P8 2,509 10,978| 30,738 1,429 19 0,80 191 0,69
Tabela 25 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo 11
: . o v (2,5%) v (3,5%)
PILAR - N N fa b h b h
m? KN KN KN/cm? (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P18 5,71 110,1 | 363,329 1,429 19 9,44 19 8,14
P2=P17 11,421 220,2| 616,559 1,429 19 16,03 19 13,82
P4=P6=P13=P15 6,965 134,29 376,011 1,429 19 9,77 19 8,43
P5=P14 13,93 268,58 | 617,733 1,429 19 16,06 19 13,85
P7=P9=P10=P12 3,66 70,565 197,581 1,429 19 5,14 19 4,43
P11=P8 2,509 48,38 | 135,464 1,429 19 3,52 19 3,04
Tabela 26 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo 111
: . o v (2,5%) v (3,5%)
PILAR - N N fe b h b h
m? KN KN KN/cm? (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P13 5,71 174,866 | 577,057 1,429 19 15,00 19 12,94
P2=P17 11,421 | 349,732 979,248 1,429 19 25,45 19 21,95
P4=P6=P13=P15 6,965| 213,285| 597,199 1,429 19 15,52 19 13,39
P5=P14 13,93 | 426,571 | 981,113 1,429 19 25,50 19 21,99
P7=P9=P10=P12 3,66 112,074 313,807 1,429 19 8,16 19 7,03
P11=P8 2,509 76,839 215,15 1,429 19 5,59 19 4,82




Tabela 27 — Pré-dimensionamento dos pilares para estrutura do tipo IV
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A, N*, N, f v (2,5%) v (3,5%)
PILAR b h b h

m? KN KN KN/cm? (cm) (cm) (cm) (cm)
P1=P3=P16=P18 5,71 239,632 | 790,785 1,429 19 20,55 19 17,73
P2=P17 11,421 479,263 | 1.341,94 1,429 19 34,88 19 30,08
P4=P6=P13=P15 6,965| 292,281 | 818,387 1,429 19 21,27 19 18,35
P5=P14 13,93 | 584,562 | 1.344,49 1,429 19 34,95 19 30,14
P7=P9=P10=P12 3,66 | 153,584 | 430,034 1,429 19 11,18 19 9,64
P11="P8 2,509 | 105,299 | 294,836 1,429 19 7,66 19 6,61

A partir dos valores encontrados, para resumir e simplificar o estudo adota-se duas

opgdes para o estudo da estrutura: a utilizagdo do projeto padrio com as dimensdes

determinadas antes do pré-dimensionamento e indicados pelo pré-dimensionamento.

Tabela 28 — Comparativo da se¢do dos pilares atribuida no projeto inicial e valores.

Secao dos pilares atribuidos no projeto

Secio dos pilares atribuidos pelo pré-

PILAR inicial dimensionamento (v=2,5%)
1 11 111 1\% 1 11 111 v
P1=P3=P16=P18| 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x21
P2=P17 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x26 19x35
P4=P6=P13=P15 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x22
P5=P14 12x30 12x30 12x30 12x30 12x30 12x30 19x26 19x35
P7=P9=P10=P12| 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19 19x19
P11=P8 12x30 12x30 12x30 12x30 12x30 12x30 12x30 12x30
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4 CLASSIFICACAO DE PILARES

4.1 INTRODUCAO

Os pilares sao elementos de dimensionamento complexo devido as muitas variaveis
que interferem no processo de calculo. Para facilitar a determinacdo dos esfor¢os dos
pilares e o processo de dimensionamento, e interessante determinar dessas varidveis, e
assim, tornar o céalculo das armaduras mais simples. Em vista disso, pode-se agrupar os
pilares que possuem as mesmas caracteristicas, ou seja, classificar o pilar devido a algumas
condicdes pré-definias tais como: sua posi¢do em planta ou sua geometria.

Inicialmente, a principal fase da concepgao estrutural sdo as escolhas dos elementos
num arranjo que a torne eficiente em sua principal fun¢do. Esta eficiéncia é de dificil
percepgdo, somente os calculistas com larga experiéncia pode aproximar de arranjos que
permitam um bom desempenho dos diversos elementos envolvidos na estrutura.

Os elementos verticais sdo definidos devidos alguns fatores; imposi¢ao
arquitetonica, limitacdo dos elementos horizontais, pé-direito, acdes horizontais,
estabilidade global, estabilidade local entre outros. Os elementos verticais (pilares) deverdo
atender todas as acgdes atuantes na estrutura. Essas agdes em algumas edificacdes de
pequena e médio porte, poderd ser de pequena monta, entretanto, poderd superar a secao
minima do elemento estrutural devido aos fatores elencados anteriormente.

No intuito de facilitar tanto o pré-dimensionamento quanto o dimensionamento dos
pilares pode-se classificar os pilares quanto a posicdo em planta e devido sua geometria,
esbeltez. A posicao dos pilares em projeto define a importancia das excentricidades iniciais
ou de primeira ordem. A classificacdo dos pilares quanto a sua esbeltez define as

excentricidades de segunda ordem e os procedimentos de dimensionamento.

4.2 CLASSIFICACAO DOS PILARES QUANTO A POSICAO EM
PLANTA

A classificagdo dos pilares quanto a posi¢do em planta determina o tipo de

solicitagdo em que um pilar estard submetido, pois, as extremidades das vigas, quando
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impedidas de girar pelos pilares provocam o surgimento de efeitos de primeira ordem —
momentos, ou seja, flexdo normal composta ou flexdo obliqua composta. Costuma-se
classificar os pilares quanto a sua posicdo em planta como: pilares centrais, laterais e de

canto.

4.2.1 Pilares Intermediarios ou Centrais

Pilares intermedidrios ou centrais sdo pilares que em cada face ndo existe nem um
final ou inicio de viga. Em principio estd submetida praticamente as cargas verticais (salvo
em casos especiais) de compressao simples. Conforme serd visto posteriormente devido a
possibilidade de instabilidade local e as imprecisdes existentes na execu¢do serd sempre
considerada pelo menos alguma excentricidade com isso, o pilar devera ser dimensionado
sob flexdo normal composta. A figura 14 mostra um exemplo de pilar central.

Normalmente este pilar ¢ encontrado no interior dos edificios.

Viga
r— 7 -
\ \
\ \
\ ‘ \
\ | PILAR |
\ ° ¢ -¢ \
Viga t e P 7 | —

Figura 14 — Detalhe de pilar intermediario.

4.2.2 Pilares de Extremidade ou Laterais

Este tipo de pilar situa-se nas bordas dos edificios e geralmente em uma dos eixos
haverd uma viga iniciando ou terminando. Nesta direcdo quando houver a tendéncia de
rotagdo da viga impedida pelo pilar ocorrerd um momento fletor que deve ser considerado.
Assim, deve-se considerar a solicitagdo por for¢a normal ¢ o momento fletor transmitido
pela ligagao viga-pilar.

Este momento deve ser considerado mesmo nos calculos mais simplificados como
indicada a NBR 6118:2003[1]. A Figura 15 mostra um exemplo de pilar lateral em planta e

em perspectiva esquematica.
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Viga. |1l |
E——

Figura 15 — Detalhe de pilares de extremidade

4.2.3 Pilares de Canto

Os pilares de canto possuem em suas duas dire¢des ortogonais vigas que sao
interrompidas, ou seja, as duas vigas estao ligadas ao pilar por suas extremidades. Desta
forma ocorrem momentos nas duas dire¢des principais estando, portanto, solicitado por
Flexao Obliqua Composta (FOC).

Devem-se calcular as excentricidades iniciais separadas (com atuacdo em cada

eixo) para serem acrescidas das demais excentricidades.

i

Figura 16 — Detalhe de pilar de canto

4.3 CLASSIFICACAO DOS PILARES QUANTO A SUA ESBELTEZ

Os pilares podem ser classificados devido a sua geometria: secao transversal e
comprimento equivalente. Em uma relacdo entre a secdo transversal e seu comprimento
equivalente gera um indice, que mede sua esbeltez. Certos intervalos de valores do indice
de esbeltez classificam o pilar como: Curto ou Robustos, Medianamente Esbelto, Esbelto

e Muito Esbelto. O indice de esbeltez ¢ a razao entre o comprimento equivalente do pilar e
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o raio de giracdo. O comprimento equivalente ¢ fung¢do dos tipos de apoios nas

extremidades do pilar.

onde

¢ ,— ¢é o comprimento equivalente

i — ¢ o raio de giragdo

O comprimento equivalente ¢ ,do pilar suposto vinculado em ambas as

extremidades, deve ser a menor dos seguintes valores:
le=L,+h

le=Ll,+r+1,+h

Pilar |

i | | — | — :

h/2

Viga =

lhi2

Figura 17 — Corte eleva¢do mostrando a defini¢do do comprimento equivalente do pilar.

Observacao: No caso do primeiro pavimento € preciso conhecer o comportamento

da fundagdo se consegue ou ndo impedir as rotagdes dos pilares.

l,— € a distincia entre a face interna dos elementos estruturais supostos

horizontais, que vinculam o pilar.
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h — ¢ a altura da se¢do transversal da viga ou elemento estrutural de travamento dos

pilares.

¢, — ¢ a distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais os pilares estdao

vinculados.

rher, — ¢ a espessura do revestimento superior € do revestimento do piso,

respectivamente.

Os vinculos das extremidades dos pilares influenciam no comprimento de

flambagem e devem ser considerados conforma e figura 18.

le=m-1

e

W /44 W W/ W/
n= 2,00 1,00 0,70 0,50

Figura 18 — Tipo de vinculos e valores do coeficiente 1 para a consideragdo do comprimento de flambagem.

O raio de giragdo sera determinado pela seguindo formula:

. |
i=,—
A
onde
I — Momento de inércia
A — Secdo transversal
Para a classificacdo do pilar deve-se calcular para os eixos principais (X , Y) da

se¢do condicionando a classificagio pelo maior Indice de Esbeltez.
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A classificagdao dos pilares conforme descricdo acima devera sugerir 0s processos

de célculos e as excentricidades atuantes para dimensionamento dos pilares.

4.3.1 Calculo do indice de esbeltez para se¢do retangular
Como descrito o célculo do indice de esbeltez ¢ a razdo entre o comprimento
equivalente e o raio de giragdao. Como nesse trabalho serd sempre usada se¢do retangular

em seguida apresentam-se as expressoes destes indices para as duas diregdes principais.

3 Ee,xx\/ﬁ

X hy
N =€e,yx\/ﬁ
Y h

X

4.3.2 Esbeltez Limite segundo a NB-6118:2003

O indice de esbeltez limite determina o limite em desprezar os efeitos de segunda
ordem, além disso, estabelecem como se devem dimensionar os pilares segundo a
NBR 6118:2003[1].

O valor de A; ¢ dado por:

25+12,5e%
A, = -
b

onde:
e;/h — Excentricidade relativa de primeira ordem.
Sendo:

ES7\.1S90
ayp

Onde o valor de ay, deve ser obtido conforme estabelecido a seguir:

a) Para pilares bi-apoiado sem cargas transversais:

a, =0,60+0,40- % > 0,40
a
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onde:

Os momentos M, e Mg sdo os momentos de 1* ordem nos extremos do pilar.

M, — Maior valor absoluto ao longo do pilar biapoiado
Mjg — Sinal positivo, se tracionar a mesma face que M,, € negativo em caso
contrario.
b) Para pilares bi-apoiado com cargas transversais significativas, ao
longo da altura:

Op = 1,0
¢) Para em pilares em balango,

a, =0,80+0,20- % > 0,85

M, € o momento de 1* ordem no engaste
M¢c ¢ o momento de 1? ordem no meio do pilar em balango.
d) Para pilares bi-apoiado ou em balangco com momentos menores que o

momento minimo estabelecido no item 11.3.3.4.c (NBR 6118:2003):

Op = 1,0
4.3.3 Momento Minimo em pilares conforme NBR 6118:2003[1] — subitem 11.3.3.4.3

M, .., = Nd-(0,015+0,03h)

id,min

onde:
Mig,mim ¢ 0 momento total de primeira ordem, isto ¢, 0 momento de primeira ordem
acrescido dos efeitos das imperfei¢cdes locais (conforme no item 11.3.3.4c da NBR

6118:2003).

h — ¢ a altura total da sec¢do transversal na direcao considerada, em metros.
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A NBR 6118:2003[1] determina que, os efeitos das imperfei¢des locais estejam
atendidos se for respeitado esse valor de momento total minimo. A este momento devem

ser acrescidos os momentos de 2% ordem da secdo 15, quando for o caso.

Segundo FIGUEIREDO FILHO, J.R e CARVALHO, R. C.[5] no caso de
pilares submetidos a flexao obliqua composta, esse minimo deve ser respeitado em cada
dire¢do principal, separadamente (o pilar deve ser verificado sempre a flexdo obliqua
composta onde, em cada verificagdo, pelo menos um dos momentos respeita 0 minimo

acima).

4.3.4 Consideracoes Gerais sobre o indice de esbeltez: baseado no indice de esbeltez os

pilares podem ser classificados em:

- PILAR CURTO OU ROBUSTO: Quando o indice de esbeltez for menor que A, diz-se

que o pilar ¢ curto e o efeito de segunda ordem (local) pode ser desprezado, ou seja, e, = 0.

- PILAR MEDIANAMENTE ESBELTO: O pilar medianamente esbelto ¢ aquele que
tem indice de esbeltez compreendido entre A; e 90. Se a se¢do transversal e a armadura
simétrica forem constantes ao longo de seu eixo o efeito de segunda ordem pode ser
avaliado pelo método do pilar padrdo com curvatura aproximada. 4 ndo linearidade fisica

é considerada através de uma expressdo aproximada da curvatura na se¢do critica.

- PILAR ESBELTOS: Considera-se como pilar esbelto aquele que tem indice de esbeltez
maior que 90, porém, inferior a 140. Para esses pilares o0 método de calculo que pode ser
empregado segundo a NBR 6118:2003[1] ¢ o método do pilar padrao acoplado a
diagramas M, N e 1/r, sendo que o efeito da fluéncia deve ser necessariamente

considerado.

- PILARES MUITOS ESBELTOS: Os pilares muitos esbeltos sdo aqueles que possuem
indice de esbeltez ¢ superior a 140, porém, inferior a 200 (limite maximo permitido pela
NBR 6118:2003[1]). Para esses pilares deve ser considerado o método geral que segundo a

norma “consiste na andlise ndo linear de segunda ordem efetuado com discretizagdo
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adequada da barra consideragdo da relagdo momento curvatura real em cada sec¢do, e

consideragdo da ndo linearidade geométrica de maneira ndo aproximada”.

Lembra-se que todos esses métodos estdo definidos para pilares que nao sao do tipo
parede, ou seja, pilares onde a maior dire¢ao ¢ inferior a 5 vezes a menor diregao.
Na tabela 29 estdo resumidas os processos de calculo previsto na

NBR 6118:2003[1] relacionados com o indice de esbeltez e a classificagdo do pilar.

Tabela 29 — relagdo entre o indice de esbeltez e os processos de dimensionamento.

CLASSIFICACAO DO INDICE DE ESBELTEZ PROCESSOS DE
PILAR CALCULO
Curto ou tobusto A< Dlsgensada 0 uso de efeito
de 2% ordem

Dispensa o uso de efeito de
2*  ordem calculo por
método do pilar padrdo com
curvatura aproximada ou
método do pilar padrdo com
rigidez k (kapa)
aproximada, inclusive para
pilares retangulares
submetidos a flexao
composta obliqua.

Medianamente Esbelto M<A<90

M¢étodo do pilar padrao
acoplado a diagrama M, N,
Esbelto ou muito esbelto 90 <A <140 I/r. Sendo obrigatério a
consideragdo do efeito da
fluéncia

Excessivamente Esbeltos 140 <A <200 Método geral € obrigatoério.

Nao pode dimensionar para
indice de esbeltez superior a
- A>200 200 salvo em caso de postes
com for¢a norma menor que
0,10xf.4xAc.
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ESTABILIDADE

5.1 INTRODUCAO

Entende-se por estabilidade a resposta de uma estrutura sob acgdes que geram

esforcos tanto de primeira’ ordem como de Segunda” ordem devido as deformagdes dos

elementos estruturais. Em um edificio, a estabilidade ¢ garantida por elementos verticais
(pilares’ e pilar-parede’) ¢ ou elemento de contraventamentos de grande rigidez (pilar-
parede, caixa de elevador e caixa de escadas) que absorvem os esforcos horizontais e de
segunda ordem, evitando que a estrutura entre em ruina.

A importdncia de entender o conceito de estabilidade esta ligada ao
dimensionamento dos pilares, pois, sdo estes elementos estruturais que além de direcionar
os carregamentos da estrutura para as fundagdes, também devem absorver esforgos
horizontais (ventos) diminuindo o deslocamento da estrutura, minimizando os esfor¢os de
segunda ordem.

A NBR-6118:2003[1] determina trés tipos de efeitos para andlise e verificacdo da
estabilidade, sdo eles: os EFEITOS GLOBAIS, LOCAIS E LOCALIZADOS. Esses
efeitos sdo gerados devido aos esfor¢os verticais e horizontais e em elementos distintos.
Segue abaixo descri¢do de cada efeito:

e EFEITO GLOBAL: decorre da falta de retilinidade da estrutura quando esta
submetida aos esforgos verticais e horizontais ou pela falta de prumo da
estrutura (desaprumo estrutural) ha um deslocamento dos nds da estrutura, este
tipo de deslocamento determina se a estrutura sera de nds deslocaveis ou

indeslocaveis para efeito de consideragdo dos momentos de segunda ordem (ver

1 — Esforgos decorrentes das agbes atuantes na estrutura

2 — Esforgos adicionais devido a deformagao estrutural

3 — Elemento lineares de eixo reto, usualmente disposto na vertical, e que as forgas normais de compressado sao
preponderantes (NBR-6118:2003 — 14.4.1.2)

4 — Elementos de superficie plana ou casca cilindrica, usualmente dispostos na vertical e submetidos
preponderantemente a compressdo. Podem ser compostos por uma ou mais superficies associadas. Para que se
tenha um pilar-parede, em alguma dessas superficies a menor dimensédo deve ser menor que 1/5 da maior, ambas
consideradas na secao transversal do elemento estrutural. (NBR-6118:2003 — 14.4.2.4)
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figura 19);
e EFEITO LOCAL: ¢ a falta de retilinidade de um lance (isolado) de pilar que

submetido a esforgos verticais deforma-se por flambagem. (ver figura 19);

e EFEITO LOCALIZADO: ocorre apenas em pilar-parede (simples ou
composto) que apresenta uma regido com falta de retilinidade maior em relacao

a do eixo do pilar como um todo. Este efeito ndo sera verificado nesta pesquisa.

3) (4)

Figura 19 Esquema estrutural de prédio alto: 1) perspectiva esquemdtica;, 2) estrutura vertical
indeformada; 3) edificagdo sujeita a instabilidade global; 4) instabilidade local de pilares centrais
inferiores.

Teoricamente devem-se verificar todos esses efeitos numa estrutura, porém, a
dificuldade ¢ a complexidade de dimensionar um sistema tridimensional limitam os
projetistas a executar seus calculos isoladamente (efeito global, local e depois o
localizado), mas com o avango de alguns programas de calculo, considerando-se as nao
linearidades geométrica e fisica, ja& se pode verificar em alguns tipos e tamanhos de

estruturas os efeitos globais, os locais e os localizados num unico sistema.

5.2 ESTABILIDADE GLOBAL OU EFEITO GLOBAL

A andlise da estabilidade global deve iniciar se a estrutura de concreto armado
possui elementos estruturais “deslocaveis” ou “niao deslocaveis”. A NBR-6118:2003[1]
no seu item 15.4.2 define: “para efeito de calculo, de nos fixos, quando os deslocamentos
horizontais dos nos sdo pequenos e, por decorréncia, os efeitos de 2° ordem sdo

despreziveis (inferiores a 10% dos respectivos esforgos de 1“ ordem). Nessas estruturas,
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basta considerar os efeitos locais e localizados de 2 ordem”. Por conseqliéncia, quando os
efeitos de 2* ordem superarem 10% dos esfor¢os de 1* ordem, devem-se considerar como
estrutura de nos deslocaveis e, serd obrigatéria sua consideragdo no dimensionamento,
além dos efeitos locais e localizados.

As estruturas que forem consideradas, estruturas de nos deslocaveis, podera sofrer
alteracdo em seu arranjo estrutural de forma tal que aumente a rigidez na direcdo critica e
por conseqiiéncia torne a estrutura de nos ndo deslocaveis. Esses elementos sdo chamados
de CONTRAVENTAMENTOS conforme NBR-6118:2003[1] em seu item 15.4.3.

Para definir se uma estrutura serd de nos deslocaveis ou de nds nao deslocaveis
pode-se determinar através do parametro de instabilidade o definido por HUBERT
BECK e GERT KONIG apud VASCONCELOS, A. C. [4] em 1967 que passou a ser
adotado pelo CEB até 1990. O CEB-MC 90 suprimiu este util parametro, porém, outras
normas utilizam este pardmetro para a determinacdo do grau de estabilidade da estrutura
como, por exemplo, 0o EUROCODE EC-2 ¢ a NBR 6118:2003[1]. O coeficiente yz foi
introduzido em 1991 por VASCONCELOS, A. C. [4]. Este coeficiente acaba sendo
melhor que o parametro de instabilidade, pois, além de indicar o grau de estabilidade da
estrutura, também avalia o grau de amplificacio dos momentos de 1* ordem sem a

necessidade de analisar os efeitos de 2* ordem.

5.3 PARAMETRO DE INSTABILIDADE o

O parametro de instabilidade ¢ um coeficiente adimensional que pode determinar se
uma estrutura sera de nos deslocaveis ou nao deslocaveis na analise da estabilidade global.
O parametro indica se uma estrutura sera mais ou menos suscetivel a perda de estabilidade
essa condi¢do ¢ sustentada quando os efeitos de segunda ordem ndo ultrapassarem em 10%
os efeitos de primeira ordem.

Segundo VASCONCELO, A. C. [4] em seu artigo que o parametro apareceu pela
primeira vez num trabalho de HUBERT BECK e GERT KONIG apud
VASCONCELOS, A. C. [4] em 1967. Sem o advento dos computadores, os autores
tiveram que desenvolver uma formulacdo para que pudessem avaliar melhor a condigdo de
estabilidade. Para isso ocorrer foi necessario transformar a distdncia finita entre dois
pavimentos sucessivos em um diferencial dx e chamando de dy o deslocamento entre os

dois pavimentos, porém para tratar do edificio como um todo foi necessario imaginar que
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apenas alguns pilares resistiam aos esforcos laterais, os demais pilares com rigidez fraca
ndo foram considerados como colaborantes. A sua estabilidade ficaria garantida por

“tirantes” (lajes e vigas) ligados ao Gnico pilar equivalente’. As forgas nos “tirantes”

denominados pelos autores como Haltekrdfte (forcas de confinamento) deveriam ser
resistidas pelas lajes e vigas. A diferenca que pode notar quando se compara ao tramo de
um pilar (citado acima) ¢ que a carga axial ndo estd posta no topo, mas sim distribuida

uniformemente ao longo do pilar. Abaixo segue a equagdo de Beck e Konig:

w.L?

Y (E)+a?-y'(e)-E] =L

O w representa a carga horizontal uniformemente distribuida em toda a altura L.
Quando se troca o discreto em continuo (carga axial distribuida uniformemente) pode-se
dizer:

P= (p + v)- L

Diz-se que p ¢ a carga distribuida na estrutura de contraventamento e v ¢ a carga
distribuida na estrutura contraventada. Portanto a solucdo da equacao diferencial utilizando
Bessel resulta pela primeira vez o parametro de instabilidade o

o = (p+v)-L°
E-I

O valor critico de a foi estudado para estruturas que justificam a transformagao do

discreto em continuo (edificio iguais ou maiores que 4 pavimentos) encontra-se um valor

igual a a, =2,80. Valores menores que 2,80 podem sugerir uma maior seguranga, porém,

ainda existia deslocamento dos nés que acaba gerando momentos de 2* ordem elevados
(superiores a 10% dos momentos de primeira ordem). Estabeleceu que os momentos
fletores adicionais (2* ordem) ndo poderiam ultrapassar 10% dos momentos de 1* ordem
(momentos de 2% ordem desprezados). Para isso ocorrer é necessario que a < 0,60

Os edificios que possuia pavimento entre 1, 2 ¢ 3 convencionou-se que o valeria
0,3 — 0,4 — 0,5 respectivamente ¢ a justificativa nao foi divulgada. Entretanto no Coldquio
do IBRACON de julho de 1985, VASCONCELOS, A. C. [4] fez um estudo para esses
casos especiais que resultou num ayim maior que os recomendados 0,5 para 1 pavimento e

0,55 para dois pavimentos.

5 — O pilar equivalente sera determinado através do estudo dos deslocamentos dos edificios devido a agdo dos ventos
ou através dos estudos dos deslocamentos de poérticos associados.
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5.3.1 O uso do coeficiente o para a equacao da famblagem de barra reta

A seguir mostra-se como o equacionamento da estabilidade global pode ser igual ao
de uma barra isolada. A equagdo diferencial de uma barra reta de comprimento L secao

constante com carga axial concentrada em sua extremidade permite o calculo da carga

critica:

=—% para M=P.y

Figura 20 — Flambagem de barra reta

A equacao diferencial devido a carga concentrada assume a seguinte expressao a

T =21
y=a sen(ﬁ})x

pilar engastado—livre

mudanca de varidvel § = X/L

3}
b

il
i
n
pilar bi*'rotuladw\\
\
1
1

Figura 21 — Pilar engastado na base e livre na extremidade superior solicitado a uma carga vertical
excéntrica, equivalente a um pilar bi-rotulado com o dobro do comprimento.
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2
PE-LI y(Z;) =0 ouseja y +a’-y=0

y &)+

Portanto a” serd igual a:

P.L? . o
a? = - parametro de instabilidade da barra reta

E-Il

O parametro de instabilidade do pilar também deve estabelecer um equilibrio
elastico da barra impondo a igualdade dos momentos internos e externos.
Admite-se uma barra reta de comprimento L e de se¢do constante, (material-

elastico-linear) com carga axial concentrada na extremidade.

Obtém assim o valor da carga critica (Euler).

2
I:=15EI

crit 2
/€ o

Para determinar o parametro de instabilidade a critico devera verificar as condigdes
de apoio, para uma barra articulada em suas extremidades resulta em oe=m. A
deformabilidade da barra sera verificada pelo parametro a, ou seja, quanto menor for a
capacidade de deformagdo da barra, tanto menor serd o pardmetro de instabilidade.
Grandes valores de o indica a possibilidade de ocorrer a flambagem. Entretanto, como
oaa=m € para diferentes tipos de vinculos, usualmente utiliza-se a carga critica de Euler,

portanto tem Oler:

2
E-I F_.
Fcrit a‘cr 2 - (x‘cr = £° —
l, E-I

5.3.2 Consideracdes finais para determinar o parimetro o

As equagoes acabam sendo idénticas, pois, para v=0, onde v ¢ a carga distribuida na
estrutura contraventada, portanto, s6 possui carregamento uniformemente distribuido ao
longo do pilar que para um elemento estrutural isolado nada mais ¢ do que a carga axial

total dividida por L. O coeficiente o indica a capacidade de flambagem de uma barra

comprimida e F,

. ¢ a forca critica para que ndo ocorra flambagem na barra. Pode-se
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afirmar que o limita as deformagdes e/ou aumenta sua rigidez para que ndo ocorra
flambagem da barra, portanto, ampliando para um caso geral em que ndo se conhece o
valor de Pgritice tem-se: para melhor entendimento convenciona-se conforme NBR

6118:2003[1]; L = H (altura do edificio) e F=N (For¢a normal total):

a=H. —") equacdo da NBR 6118:2003 [1]

(E

sc'C
Para edificios com pavimentos n > 04 = o < 0,60

Para edificios com pavimentos n < 04 = o < 0,10-n + 0,20

Onde:

n — ¢ o namero de andares acima das fundacdes ou de subsolo pouco deslocavel.

H — ¢ a altura do edificio ao nivel da fundagdo ou de subsolo pouco deslocavel.

Ni- A somatdria de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (do nivel para o
calculo de H) com seu valor caracteristico

El. - Rigidez equivalente® de todos os pilares colaborante na direcdo considerada

ou um EI, de pilar equivalente para se¢des variaveis.

A NBR 6118:2003[1] do item 15.5.2 apresenta uma nota onde faz algumas

consideracdes para o uso do o como descrito abaixo:

1. Owvalor de I, deve ser calculado considerando como as segoes brutas dos pilares

2. A rigidez equivalente deve ser considerada da seguinte forma:
a) Calcular o deslocamento horizontal do topo da estrutura de
contraventamento sob a a¢do de carregamentos horizontais;
b) Calcular a rigidez equivalente de um pilar, com se¢do constante, engastado
na base e livre no topo, com altura H sob o mesmo carregamento horizontal

de tal forma que sofra o0 mesmo deslocamento.

3. Ovalor limite de a pode ser adotado como:

6 — O processo de determinagéo da rigidez equivalente sera idéntico ao do pilar equivalente (ver comentario 5)
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a) a=0,6 - Para associagdes de paredes-pilares ou para porticos associados

em paredes-pilares

b) «a=0,7 - Para contraventamentos constituido exclusivamente por paredes-

pilares

c¢) «a=0,5 - Para contraventamentos constituidos por apenas porticos.

5.4 COEFICIENTE v,

Em 1991 no “Rio Colloquium on the CEB-FIP Model Code 90” realizado no Rio
de Janeiro foi que apareceu pela primeira vez o coeficiente 7y, apresentado por
VASCONCELOS, A. C. [4], a utilizagdo do parametro de instabilidade o que determina a
mobilidade dos nos de uma estrutura (estruturas de nos deslocaveis e de nos indeslocaveis).

A desvantagem da utilizacdo do parametro de instabilidade ¢ conseqiiéncia do
comportamento do material da fase elastica sem a consideracdo da ndo-linearidade fisica
do material (j& que a ndo-linearidade geométrica estd contemplada no modelo matematico).
Esse parametro ¢ utilizado pelo EUROCODE EC-2 como um parametro auxiliar de
projetos praticos e pela NBR 6118:2003[1] item 15.5.3.

FRANCO e VASCONCELOS apud VASCONCELOS, A. C. [4] propdes um
coeficiente melhor que o a, pois o y- além de indicar o grau de estabilidade estrutural
também avalia a amplificagdo dos momentos de 1* ordem sem a necessidade de avaliar os
momentos de 2* ordem. Este processo ¢ semelhante ao que foi introduzido no ACI 318 ¢
fornece uma excelente precisao.

A hipotese para a criagdo do coeficiente foi a aplicagdo do método P-A (célculo
iterativo) em projetos. As estruturas que se encontram submetidas a esfor¢os horizontais
promovem um deslocamento dos nds sob a acdo dos momentos de 1* ordem M. Colocam-
se os esforgos verticais na estrutura deslocada que devido a esse deslocamento dos nos (yi)
promove o aparecimento de momentos de 2* ordem (AM; = N; - y = M”}). Esses momentos
provocam novos deslocamentos (y,) e também gera novos momentos e assim por diante.
Na pratica uma progressao geométrica definindo uma série.

Imaginado uma progressao geométrica:
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M, =r M +r"-M+r2-M+r>M +....+r
Fazendo-se o limite da expressdo anterior tem-se

M, =(1+r+r2+r3+...+r")-M,

lim—w

Como arazdoé r = pode-se determinar o momento de segunda ordem sendo:

_ 1
AN’

1- =20
M,

Dividindo o momento de segunda ordem pelo momento de primeira ordem
determina-se o y,, que passa a ser um coeficiente para verificar dos momentos de primeira

ordem com relagdo aos de segunda ordem. A expressao sera:

1

YZ = AM'
1_7
Ml

Classifica-se a estrutura quando v, for:

1.<1,10 - estruturas de nos indeslicaveis, ndo ha necessidade de determinacdo dos
momentos de segunda ordem (NBR 6118:2003 [1]- 15.5.3).
1,10<y,<1,30 — Como solu¢do aproximada para a determinag¢do dos esforgos

globais de 2* ordem consiste na avaliagdo dos esfor¢os finais (1* e 2* ordem) a par
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da majoracao adicional dos esfor¢cos horizontais da combinag¢dao considerada por
0,95y, (NBR 6118:2003 [1] - 15.7.2).

v.<1,30 - Estrutura de nés deslocaveis, deverao ser considerados os esforcos de
segunda ordem utilizando outros processos, por exemplo, o processo geral.

Para projetar estrutura de pequeno porte, ¢ interessante trabalhar com v,<1,10.

5.4.1 Nao linearidades fisica e geométrica das pecas de concreto armado

O processo para a determinagdo das ndo-linearidades fisica e geométrica podera ser
pelo processo P-A ou pelo processo geral que, faga-se a corre¢do da rigidez em fungdo do
diagrama de momento tendo em vista o diagrama momento-curvatura. Esta corre¢do esta
indicada no CEB-FIP Manual of Buckling and Instability, porém ¢ uma correcdo complexa

sugerindo adotar uma rigidez de calculo que represente com certa precisdo os valores finais

de deslocamentos. A NBR 6118:2003[1] propdem:

Para as vigas (EI)q = 0,40E_I,
Para os pilares (EI)g = 0,80EI,

onde:
E. - modulo de deformagdo longitudinal do concreto a compressao;

I; - momento de inércia baricéntrico da se¢do sem a consideragdo das armaduras.

O ACI-318/83 determina que para cargas de curta direcdo (caso de ventos) a rigidez
de célculo devera ser:
(EDg = 0,20E I, + EI,
onde:
E;- modulo de deformacao longitudinal do ago;

I - momento de inércia referente ao centro de gravidade da se¢ao.

O método descrito faz com que o diagrama de momento de 2% ordem se torne linear.
Esta hipotese ndo é correta e deve ser corrigida, pois, os deslocamentos finais acabam
sendo maiores que o determinado. Portanto deve-se multiplicar os deslocamentos de todos

os nos por um coeficiente de corregdo v:
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v=1,00 para contraventamento em pilares-paredes;
v=1,10 para contraventamento misto;

v=1,15 para contraventamento em porticos.

5.5 CONSIDERACOES GERAIS

5.5.1 Correlagao entre a e vy,

No IBRACON de 1995 CORREA ¢ RAMALHO, M. A [22] mostraram a
correlagdo dos coeficientes a e y, por ser simplificada numa equagdo do segundo grau.
Outro trabalho de GRAZIANO [23] mostra uma equagdo correlacionando os coeficientes

e 0 vr. As equacdes estdo descritas abaixo respectivamente.

v, =110-0,33- o + 0,500

5.5.2 Desaprumo estrutural

A NBR 6118:2003[ 1] exige a verificagdo do desaprumo estrutural, ou seja, a falta
de verticalidade em funcao de erro de execucao. Esse tipo de erro provoca o aparecimento
de um momento de segunda ordem e que devera ser considerado no dimensionamento dos

pilares.

A considerag¢ao do desaprumo serd indicada pela equacao descrita abaixo, conforme

NBR 6118:2003[1] item 11.3.3.4.1:

0, =
' 100-vH

o —o. 1+%
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n prumadas de pllares

Figura 22 — Desaprumo de edificio — imperfeicées geométricas globais (Figura 11.1 da NBR 6118:2003
[1]).

onde:

01,im = 1/400 — para estruturas de nos fixos;

01,1im = 1/300 — para estruturas de nds deslocaveis ou imperfei¢des locais;
B1,max = 1/200;

H — Altura total da edificacdo, em metros;

n — Numero de prumadas de pilares.

As estruturas deverao ter arranjo estrutural que permitam deslocamentos inferiores

aos indicados no item 13.3 da NBR 6118:2003 [1] na tabela 13.2.

A NBR 6118:2003[1] indica que: “o desaprumo ndo deve necessariamente ser
superposto ao carregamento de vento. Entre os dois, vento e desaprumo deve ser
considerados o mais desfavoravel, que pode ser definido através do que provoca o maior

momento total na base de construcdo.”

6desp. = ea ) an
Odesp.— Deslocamento do no devido ao desaprumo;
0.— Angulo referente ao desaprumo do pértico — ver Fig. 04;

z ¢, - Soma das prumadas dos pilares até o n6 desejado.

A 1idéia ¢ que, caso o desaprumo for grande, o prédio podera entrar em ruina antes
da ocorréncia do vento maximo, ou seja, periodo de 50 anos. Além disso, o desaprumo ndo

podera gerar momentos maiores que 10% dos momentos de 1* ordem.
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5.5.3 — Processo de determinacio do pilar equivalente através de porticos associados

A determinagdo dos deslocamentos de um edificio através das acdes horizontais
(A¢ao do Vento) ¢ complexa, pois existem varios componentes que colaboram para os
aumentos ou nao das deformagdes nas estruturas, tais como: elementos de grande rigidez,
contraventamentos, as lajes, as vigas, a arquitetura do prédio analisado, o posicionamento

dos pilares, os porticos entre outros.

A determinacdo dessas deformacgdes e da rigidez equivalente pode ser feita através
de programas computacionais que calculam porticos. No dimensionamento o procedimento
mais simples para dimensionar as deformacdes de uma estrutura ¢ associacdao plana dos
porticos (PORTICOS ASSOCIADOS) GIONGO, J. S. [2]. A estrutura estudada deve ser
simétrica e ¢ dividida em porticos que sdo ligados através de uma barra de grande rigidez
(barra de ligagdo) que representa as acdes das lajes e vigas. Estas barras de ligagdao devem

ser articuladas para que ndo ocorrerem momentos entre os porticos.

Esta hipotese pode ser feita, pois, se considera o pavimento rigido em seu plano e,
portanto, quando as acdes laterais de vento forem simétricas todas as pontas de um
pavimento terdo o mesmo deslocamento horizontal, inclusive a extremidade de cada pilar

(ver figura 23).

Resolvendo os porticos em série (ver figura 24) pode-se calcular um pilar com

rigidez equivalente para determinar os deslocamentos devido a agdo do vento.

CORTE .
v

PORTICO 2

o portico
I

forro

RN

R

Figura 23 — Portico em deformagdo em corte e a planta respectiva com a laje rigida.
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Portico 1 Portico 2 Portico 3
elemento de
F, forro ligagdo (laje) forro forro
F pavimento pavimento pavimento
\4
v ya 77T

Figura 24 — Porticos em associagdo plana para a determinagdo dos deslocamentos horizontais

5.6 DETERMINACAO DA ESTABILIDADE DA ESTRUTURA DO
MODELO DE CALCULO

Retomando o edificio modelo (figura 6), este servird para exemplificar a
determinagdo dos coeficientes de estabilidade a e y, de acordo com os dados do item 2.5

do capitulo 2.

5.6.1 Determinagdo do parametro de instabilidade o

A determinagdo do parametro de instabilidade o para poérticos requer a
transformagdo da rigidez do podrtico em uma rigidez de um pilar equivalente. Este
procedimento ¢ simples, mas a determinacdo dos deslocamentos horizontais deve ser

calculada por programa computacional que determinara tais deslocamentos, neste caso, os

programas FTOOL [2] e EBERICK [3].
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A B C 6h(nr. P
| | |
v, | | | ) v, %

g — M, /
LS — AV /
- T R |
H3 H3
Vi, _ Vi
H2 — =1 HZ e
H| Hl (EI)EQ

Figura 25 — Processo de determinagdo do coeficiente de estabilidade.

Para a determina¢do da rigidez equivalente, ¢ necessario determinar um
deslocamento horizontal dos poérticos utilizando uma forga horizontal equivalente a F
(100kN para o programa FTOOL [2] e 2 x 100kN para o programa EBERICK [3]) na
posicdo do topo dos porticos. Assim gera um deslocamento denominado or que feito a

comparagao com o pilar equivalente e substituido na férmula do o fica:

5 -1 _PC
£ 3 (El)equivalente
1 F-H®
(El)equivalente = § ‘ 5
F

oo [P N3
F-H

Oy - ¢ o deslocamento do portico sob uma forga horizontal F (m)

onde:

F — Forcga horizontal de 100kN calculado no programa FTOOL [2] de valor igual a
200kN para o programa EBERICK [3] (kN);
H - ¢ a altura do edificio ou do pilar equivalente (m);

Nx - somatoria de todas as forgas verticais atuantes no pértico (kN).
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Aplica-se a forca de intensidade 100kN no portico associado, ou em série, que
serdo obtidos os deslocamentos horizontais que permitirdo o calculo da rigidez equivalente
a figura 26 ilustra a aplicacdo o diagrama de deslocamentos dos porticos associados

determinados pelo programa computacional FTOOL [2].

Figura 26 — Diagrama de portico associado deformado devido a forca do vento — pértico tipo IV — FTOOL [2]..

A determinacdo do deslocamento, que dessa vez pode fornecer a rigidez
equivalente que, dessa forma, pode-se determinar o coeficiente de estabilidade o da
estrutura, através do programa EBERICK [3]. Aplica-se a mesma caracteristica de projeto
do pértico associado calculados pelo programa FTOOL [2] para efeito de comparacgio e,
dessa forma, estabelecer um parametro proximo da situacdo ideal e assim, classificar a
estrutura conforme estabelecido na NBR 6118:2003 [1]. A figura 27 ¢ o diagrama de
deslocamento da estrutura do programa EBERICK [3], quando aplicado a forca F

(2x100kN) nos nds superiores.
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Figura 27 — Deslocamentos do modelo estrutural determinado por programa computacional

(EBERICK).

Inicialmente, utiliza-se para a determinacdo dos deslocamentos horizontais os

pilares de secdo minima do projeto modelo (figura 6). Dessa forma os resultados do

coeficiente de estabilidade o sao calculados conforme a tabela 29.

Tabela 29 — Determinagdo do o para a estrutura estudada (FTOOL) — utilizando projeto inicial.

Nk H 0100
TIPO (KN) (m) (cm) o
1 565,3 3,69 1,900 0,295
11 1437,5 7,06 3,623 0,470
111 2207,5 10,43 5,365 0,583
v 2790,4 13,80 7,150 0,658

1 — Deslocamento determinado com fissuragdo conforme NBR 6118:2008 indica

Adota-se no programa computacional FTOOL [2] a secdo dos pilares determinados

pelo pré-dimensionamento, apenas ocorrera alteracdo dos valores a partir da estrutura do

tipo III e IV, pois, os demais tipos de estrutura a se¢do minima dos pilares atende

plenamente ao pré-dimensionamento. Na tabela 30 apresenta os valores de o com as

secOes alteradas.

Tabela 30 — Determinagdo do o para a estrutura estudada (FTOOL) — utilizando pré-dimensionamento.

Nk H 0100
TIPO (KN) (m) (o) «
1 565,3 3,69 1,900 0,295
11 1437,5 7,06 3,623 0,470
111 2207,5 10,43 4,789 0,551
v 2790,4 13,80 4,533 0,524

1 — Deslocamento determinado com fissuragdo conforme NBR 6118:2008 indica
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Para comparagao dos valores apresentados na tabela 31 alterou-se o pé-direito do
modelo usual para valores correntes com as se¢des dos pilares sendo a se¢do minima e
determinada pelo pré-dimensionamento, os resultados do coeficiente o estdo apresentados
nas tabelas 31 e 32 respectivamente.

Tabela 31 — Determinagdo do o para a estrutura estudada (FTOOL) — utilizando pé-direito usual de 2,80m
sem pré-dimensionamento.

N H 3
TIFO (KN) (m) (cm) ¢
1 565.3 2.80 0,874 0,230
I 1437.5 5,60 1,970 0,389
11 2207.5 8.40 3,095 0,494
v 2790.4 11,20 4243 0,562

1 — Deslocamento determinado com fissuragdo conforme NBR 6118:2008 indica

Tabela 32 — Determinagdo do o para a estrutura estudada (FTOOL) — utilizando pé-direito usual de 2,80m
com preé-dimensionamento.

N H 3
TIFO (KN) (m) (cm) ¢
1 565.3 2.80 0,595 0,190
1 1437.5 5,60 1,358 0,376
11 2207.5 8.40 2.154 0,412
v 2790.4 11,20 2.973 0,471

1 — Deslocamento determinado com fissuragdo conforme NBR 6118:2008 indica

Por fim, reproduziu-se o modelo usual no programa computacional EBERICK [3] e
determinou o deslocamento dos porticos na situagdo real, ou seja, em portico espacial.
Aplicou-se forca simétrica na estrutura ndo ocorrer tor¢do na estrutura e assim, obter
deslocamentos diferentes nos poérticos. Assim, obtiveram-se valores dos deslocamentos
horizontais e calcularam-se os valores do coeficiente o que estdo apresentados na tabela

33.

Tabela 33 — Determinagdo do o. para a estrutura estudada (EBERICK V5).

N H o
TIFO (KN) (m) (cm) -
1 1413,7 3,69 1,45 0,289
1I 3002,3 7,06 3,57 0,477
111 4584.,9 10,43 5,42 0,598
v 6167.5 13.80 746 0.707

1 — Deslocamento determinado com fissuragdo conforme NBR 6118:2008 indica

Comparando os valores obtidos nas tabelas 30 a 33, sobrepdem-se os resultados

finais de a.. Para melhor visualizagcdo dos resultados obtidos, concentrou-se no grafico 1.
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Dessa forma, pode-se avaliar os diversos processos de determinacdo do coeficiente o e

apontar a melhor opgao estrutural.

Coeficiente de Estabilidade

0,8

0,7

06+
05+
03+ /

U

0,2 +
0,1 +
0
1 2 3 4
—e— Proj. Inicial —e— Proj. ¢/ Pré-dim.
—o— P=2,80 - ¢/ Pré-dim. —e—P=2,80 - s/ Pré-dim.
—e— EBERICK

Gridfico 1 — Determinagdo do coeficiente de estabilidade calculado por porticos associados e por programa
tridimensional.

A classificacdo das estruturas em funcao do coeficiente de estabilidade o permitiria
afirmar que a estrutura com melhor comportamento, sob a a¢do horizontal, indica as
estruturas do tipo pré-dimensionamento que, mesmo com o projeto modelo inicial — pé-
direito alto — provocou clara redugdo do coeficiente de estabilidade. A estrutura com pé-
direto menor, igual da 2,80m ocasionou um coeficiente melhor, portanto, de grande
estabilidade. A determinagcdo do deslocamento na estrutura espacial — EBERICK ([3]
permitiu verificar que o pértico associado ¢ uma ferramenta eficaz para a determinagdo de
estruturas complexas, entretanto, esse processo, porticos associados, ¢ aproximado quando
se aumenta a quantidade de lajes, o que gera valores de o maiores nas estruturas espaciais.

Para uma melhor analise na estabilidade estrutural, devera ser verificado se os

momentos provocados pelos deslocamentos ndo ultrapassam o limite de 10% dos
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momentos de 1* ordem, que dessa forma podera classificar claramente a estrutura e atribuir
os valores das solicitacdes (normal e momento) nos pilares. Esta andlise somente podera
ser realizada por processo geral, entretanto, para efeito de comparagdo serd verificado o

coeficiente de estabilidade v,.

5.6.2 Determinacao do coeficiente vy,
A NBR 6118:2003[1] 15.5.3 determina que a determinagdo do coeficiente y, sera:
“O coeficiente ¥, de avaliagdo da importancia dos esforgos de segunda ordem
globais é valido para estruturas reticuladas de no minimo quatro andares. Ele pode ser
determinado a partir dos resultados de uma andlise linear de primeira ordem, para cada
caso de carregamento, adotando-se os valores de rigidez dados em 15.7.2.

O valor de y, para cada combinagdo de carregamento é dado pela expressdo:

1

Yz =

AMtot,d

q_ —totd
M1,tot,d

onde:

M 00qa € 0 momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as
for¢as horizontais da combinagdo considerada, com seus valores de calculo, em
relacdo a base da estrutura,

AM,o1q € a soma dos produtos de todas as for¢as verticais atuantes na estrutura, na
combinagdo considerada, com seus valores de cdlculo, pelos deslocamentos
horizontais de seus respectivos pontos de aplicagcdo, obtidos da andlise de 1°
ordem;,

Considera-se que a estrutura é de nos fixos se for obedecida a condi¢do: yz <1,1.”

Inicialmente para o calculo do coeficiente y, deve-se obter os valores de
tombamento ocasionado neste exemplo pela agdo do vento. Com os valores determinados
nas tabelas de 11 a 14, e sua distancia de aplicagdo da carga com relacdo ao nivel do piso,
tem-se os valores dos momentos de tombamentos. Nas tabelas 34 e 35 tém-se os valores do

momento de tombamento de altura do projeto inicial e de pé-direito de 2,80m.
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Tabela 34 — Momento de tombamento — a¢do do vento com pé-direito do projeto inicial.

PORTICO F. H M tot.a (KNcm)
I 22,654 - - 3,69 8.837,55
11 45308 | 24,161 - 7,06 39.324,18
111 45308 | 48330 | 26742 10,43 95.528,89
v 45308 | 48330 | 53.486 | 29.755 13,80 144.493,41
Tabela 35 — Momento de tombamento — ag¢do do vento com pé-direito de 2,80m.
PORTICO F. H M tota (KNem)
I 22,654 i i 2,80 6.343,12
11 45308 | 24,161 - 5,60 26.216,40
111 45308 | 48330 | 26,742 8,40 62.214,32
1A% 45308 | 48330 | 53486 | 29.755 11,20 118.004,88

Outro valor necessario para o calculo do coeficiente de estabilidade ¢ o momento
total de primeira ordem que sdo gerados pelo deslocamento da estrutura em funcao as
acOes horizontais. Para comparacao entre os valores de y, e a foi dados as mesmas
condigdes de projeto para o calculo do momento de 1* ordem, ou seja, foram determinados
os deslocamentos horizontais para o projeto inicial, logo em seguida para o projeto com
pré-dimensionamento, com pé-direito de 2,80m com se¢@o de pilares minimos e com pé-
direito utilizando se¢des de pilares com pré-dimensionamento, onde estdo representados
nas tabelas 36 a 39.

Nota-se ainda que, os valores dos deslocamentos determinados pelo FTOOL [2] sdo
a média dos nés do trecho da estrutura indicada que multiplica a agcdo equivalente do

pavimento, conforme indica a figura 28.
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Figura 28 — Estrutura carregada sob a a¢do do vento e deformada e estrutura deslocada com carga equivalente

concentrada.

Tabela 36 — Determinagdo dos momentos de 1° ordem para estrutura do projeto inicial (FTOOL).

DESLOCAMENTO
PORTICO HORIZONTAL MOMENTO NA BASE Ag;')“d
X1 X2 X3 X4 M1 M2 M3 M4
1 0,419 - - - 190,300 - - - 380,60
11 1,298 | 1,736 - - 1.009,56 788,45 - - 3.596,02
111 2,278 | 3,569 | 4,060 - 1.771,78 2.775,90 [ 1.843,95 - 12.783,26
v 3,373 | 5,643 | 7,093 | 7,664 | 2.623,45 | 4.389,01 | 5.516,79 | 3.480,79 | 32.020,96

Tabela 37 — Determinagdo dos momentos de 1° ordem para estrutura — pré-dimensionamento (FTOOL).

DESLOCAMENTO
PORTICO HORIZONTAL AL DN INEA AR A?;[;’)t’d
X X, X3 X4 M, M, M; M,
1 0,419 - - - 190,30 - - - 380,60
11 1,298 | 1,736 - - 1.009,56 788,45 - - 3.596,01
111 2,019 | 3,179 | 3,623 - 1.570,34| 2.472,56 1.645,48 - 11.376,75
v 1,953 | 3,432 | 4,379 | 4,775 | 1.519,00| 2.669,34 3.405,90| 2.168,69| 19.525,86
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Tabela 38 — Determinagdo dos momentos de 1° ordem para estrutura do projeto inicial com pé-direito de
2,80m com pilares de se¢do minima (FTOOL).

DESLOCAMENTO
PORTICO HORIZONTAL MOMENTO NA BASE A?;’gd
X1 X2 X3 X4 M1 Mz M3 M4
1 0,1905 - - - 86,52 173,04
1I 0,589 0,848 - - 458,11 385,14 1.686,51
111 1,036| 1,801 | 2,095 - 805,78 | 1.400,78 951,50 6.316,12
v 1,534 2,882 3,775| 4,091] 1.193,11 2.241,56 2.916,68 1.858,03| 16.418,76

Tabela 39 — Determinagdo dos momentos de 1 ordem para estrutura do projeto inicial com pé-direito de
2,80m e pilares com se¢do de pré-dimensionamento (FTOOL).

DESLOCAMENTO
PORTICO HORIZONTAL AIDRTENIDINA A0 A?;[;’)‘"d
X1 X, X3 Xy M, M, M; M,
I 0.1905 - 86,52 173,04
10 0.589| 0.848 458.11| 38514 1.686,51
I 0919 1.609] 1876 71478| 125145| 85203 5.636,52
v 0.907| 1,797| 2.376] 2.618| 705.45| 1397.67| 1.848.01| 1.189.03| 10.280,31

Dessa forma, obtém-se os valores do y, para as estruturas verificas cujos valores

estdo apresentados na tabela 40.

Tabela 40 —y, determinado por processo de calculo em portico associado calculado pelo FTOOL.

PORTICO Yz~ proj inicial (X) Yz~ proj. ¢/ pré-gim. (X) Yz-p=2.80.(X) Yz - P=2.80 ¢/ pré-dim. (X)
1 1,045 1,045 1,028 1,028
1I 1,101 1,101 1,069 1,069
111 1,154 1,135 1,113 1,100
v 1,285 1,156 1,162 1,095

Por fim, como comparativo, obtém-se os valores do coeficiente de estabilidade

através de programa computacional EBERICK [3] que calcula por portico espacial.

Tabela 41 —y, determinado por processo de calculo tridimensional — EBERICK [3].

PORTICO Yz — inicial (X) Yz- pré-dimensionamento (X) |
I 1,03 1,02
11 1,06 1,04
111 1,10 1,07
v 1,16 1,09
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Coeficiente de Estabilidade gama-z
1,30 -

1,20 /
1,10 —
P

AN

1,00
1 2 3 4
—e— proj. inicial —e— proj. ¢/ pré-dim. —e—p=2,80m
—e— p=2,80 ¢/ pré-dim. —e— EBERICK proj. inic. —e— EBERICK ¢/ pré-dim

Grdfico 2 — Valores do coeficiente de estabilidade Y, calculado por porticos associados e por programa
tridimensional.

Para classificar a estrutura em nos deslocdveis e nds fixos, deve-se verificar que a
estrutura de até quatro pavimentos ndo ¢ permitida pela NBR 6118:2003 a sua
classificacdo pelo coeficiente y,, entretanto, a andlise ¢ didatica para verificar com desse
coeficiente seria, para o modelo estudado, o mais restritivo. Para uma andlise precisa,
necessitaria de um calculo por processo geral. No grafico 2 a estrutura tipo I, ou seja,
térreo fica com valores inferiores a 1,10 ao comparar o coeficiente y,, Y, iimite € 0S valores
de a, verifica-se que todos estdo abaixo dos valores limites. Dessa forma a estrutura do
tipo térrea mesmo com pilares de se¢do minima atende a estabilidade global, com isso ndo
necessitarda de majoragcdo das acdes resultantes. A estrutura do tipo II nos seus diversos
arranjos estruturais tem o coeficiente y, até no limite maximo estabelecido por norma para
desconsiderar os efeitos de segunda ordem, entretanto, o coeficiente de estabilidade a
apenas dois tipos de arranjo estrutural atende o limite da norma que estabelece para este
tipo de estrutura o valor de a=0,40. Os demais tipos estruturais estdo com valores acima do
limite estabelecido. Conclui-se que o coeficiente o € mais restritivo que o y, dessa forma
para atender a estabilidade estrutural deve-se utilizar pé-direito baixo ou, pegas mais

robusta que as encontradas no pré-dimensionamento e adotadas na estrutura inicial. Neste
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tipo de estrutura pode-se adotar como sugestdo, a alteragao da geometria dos pilares ou a
reducdo da altura do edificio. A estrutura do tipo III possui um comportamento similar a
estrutura do tipo II, apesar do v, apresenta para alguns arranjos estruturais valores maiores
que 1,10, mas, dentro do limite maximo da norma que ¢ de 1,30. Os valores do coeficiente
o se comportam da mesma forma que a estrutura II, sujeita as mesmas alteracdes
sugeridas. Enfim, a estrutura do tipo IV tem o coeficiente o com comportamento
alterando-se, ou seja, os arranjos estruturais pé-direito do projeto usual com secgdes
atribuidas no pré-dimensionamento, pé-direito de 2,80m com se¢des minimas e com segdes
de pré-dimensionamentos ficaram com valores inferiores ao limite estabelecido por norma
e a estrutura com arranjo do projeto inicial e por processo de pdrtico espacial (EBERICK
[3]) mostram uma estrutura com valores acima dos limites estabelecidos. Ja o coeficiente vy,
tem valores abaixo de 1,10 para as estruturas com arranjo de pé-direito de 2,80m e com
pré-dimensionamento ¢ a mesma estrutura determinada por portico espacial os outros
arranjos ficaram acima de 1,10, sendo que, o projeto inicial com se¢do minimas dos pilares
tem o pior valor de y,. Portanto, estas estruturas terdo agdes horizontais acrescidas ou

adotar o arranjo que a torne uma estrutura de nos fixos.
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6 CALCULO DA ARMADURA DE PILARES

6.1 INTRODUCAO

O célculo da armadura dos pilares ¢ feito em fun¢do do procedimento de calculo
(portanto em fun¢do do indice de esbeltez) e de maneira mais simplificada ou menos
simplificada em func¢do da magnitude das excentricidades e agdo normal no mesmo.

Excentricidade pode ser considerada como o desvio do carregamento em relagao ao
centro de gravidade do pilar sendo obtido, pela relagdo M/N (com M — momento fletor na
secdo ¢ N — normal na secdo). As excentricidades podem ocorrer por causas de diversos
fatores, tais como: erros de execucdo ou desaprumo estrutural, pela posicao dos pilares na
planta (canto, extremidade ou lateral e central), a momento devido as ligagdes viga-pilar ou
consolos, devido as deformagdes por flambagem ou por fluéncia do concreto, pela forga do

vento e desaprumo global das estruturas.

6.2 CLASSIFICACAO DAS EXCENTRICIDADES

A determinacdo das excentricidades ¢ feita quando o pilar estd sujeito a momentos
devido a acdo do vento e ligacdo viga-pilar, que sdo chamados de excentricidade de
primeira ordem ou quando o pilar submetido aos esforcos de primeira ordem ocorre

deformacao, e assim, o surgimento de excentricidades de segunda ordem.

6.2.1 Excentricidades de Primeira Ordem
As excentricidades de primeira ordem aparecem quando a estrutura esta submetida
a esforgos solicitantes, € sem considerar a sua deformacgao, ocorrem com o surgimento de
momentos devido a ligacdo viga-pilar (engastamento) ou submetidos a forcas horizontais
ou verticais.
As excentricidades de primeira ordem podem ser classificadas como:
e Excentricidade de forma

e Excentricidade inicial
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e Excentricidade acidental ou desaprumo local

6.2.1.1 Excentricidade de Forma (er)

Ocorre quando devido a imposi¢do do projeto arquitetdnico no momento de
elaboracdo dos projetos estruturais ndo permite o alinhamento do eixo da viga com o
centro geométrico do pilar. Pode evitar o surgimento da excentricidade de forma
promovendo o travamento, como uma viga alavanca.

Os pilares intermediarios s6 teriam excentricidade de forma, pois, em varios casos
desconsidera da transmissdo de momento da viga para o pilar em casos de esgastamentos
ou estruturas espaciais. Em edificios de varios pavimentos, pode desprezar as
excentricidades de forma, pois 0 momento fletor produzido ao nivel de cada andar tende a
ser equilibrado por um bindrio. Apenas nos niveis de projeto das fundagdes e do
pavimento de cobertura ¢ que deve ser considerada a excentricidade de forma, porém,

desprezam-se devido as demais forgas envolvidas.

1

\
|
[, [
|
|

& X

Viga

Figura. 29 — Detalhe sobre excentricidade de forma

6.2.1.2 Excentricidade Inicial (e1)
Ocorre devido a existéncia de um momento transmitido pela ligagdo viga-pilar e

seu valor ¢ dado por:

M1d,pi|z«1r
e, =—
1d,pilar
onde
Mid.pilar — Momento de calculo de primeira ordem atuante no pilar
P

Niq,pitar — For¢a Normal de célculo de primeira ordem atuante no pilar
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Verifica-se que dependendo da posicdo dos pilares em planta em relagdo as vigas,

os valores das excentricidades iniciais podem ser despreziveis Assim definindo:

Pilar Intermediario ou Central: Nao ha interrup¢do de vigas nestes pilares, a
NBR 6118:2003[1] permite a desconsideragdo de momentos transmitidos pelas vigas
(ligacdo viga-pilar).

Pilar de Extremidade ou lateral: Em uma das direcdes do pilar ocorre a interrupgdo de
viga e com conseqliéncia o surgimento de um momento devido ao engastamento da viga,

esse momento provoca excentricidade na direcdo perpendicular a esta interrupgao.

Pilares de Canto: Como héa duas extremidades de vigas neste pilar, a excentricidade
inicial ocorrera nas duas direcdes (X e Y), ou seja, para o pilar de canto estara sempre sob
flexdo obliqua.

Na figura 30 mostra-se que para os pilares de canto devem ser consideradas
excentricidades inicial em cada eixo principal de inércia e no caso de pilar lateral apenas
em um dos eixos (naquele em que a viga inicia ou finaliza) ficando claro que para os

pilares centrais a excentricidade inicial pode ser desprezada.

T !
x x x

OERD RE
= s =g
} A;Th‘ } | o ¢ aff !
A | |
o | |

Figura 30 — Detalhe de Excentricidade inicial (gerado por momento de 1° ordem)

6.2.1.3 Excentricidade acidental ou desaprumo (e,)
O proprio nome ja diz, ¢ a excentricidade que ocorre devido a incerteza da posi¢ao
da forca normal no ponto determinado. Esta incerteza ¢ gerada em fun¢do da execucao,

posicdo das pegas estruturais, formas defeituosas etc.
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A NBR 6118:2003[1] no seu item 11.3.3.4 parte do principio que todas as
estruturas sdo geometricamente imperfeitas que se trata de imperfeicdes dos eixos das
pecas estruturais, que deve considerar a verificagdo do estado limite ultimo das estruturas
reticuladas nas quais, por exemplo, existem imperfei¢des na forma dos eixos das pegas, na
forma das dimensoes da secao transversal, distribui¢ao das armaduras, etc.

Muitas dessas imperfei¢des sdao desconsideradas devido aos coeficientes de
ponderagdo, mas as imperfeicdes referentes ao eixo das pegas ndo poderdo ser desprezadas.
Essas imperfeigdes provocam uma grande influéncia na estabilidade da estrutura, portanto,
devera ser explicito nos célculos estruturais (excentricidade acidental)

Admite-se, portanto, o calculo da excentricidade acidental, de forma usual, a falta de
retilinidade ao longo do lance do pilar. Pode-se calcular a excentricidade acidental pela
NBR 6118:2003[1] conforme expressdo abaixo:

ge

1
—0,—= 0,=———26,,,
12 ' 100.,/7,

e

a

onde:

{, — ¢ a altura de um pavimento em metros para o calculo de 0, e em centimetros para o

calculo de e,
O1min = 1/300 para imperfeigdes locais

O1min = 1/200

Pilar de Pilar
contraventamento contraventado
s -~
-
L ] ]
b, e, e,
Elemento de s ._.‘
travamento
4 T — —
H >
5, 0, H,‘, 6,
Verrd Prrd Ve Vers
a) Elementos de travamento b) Falta de retilineidade c¢) Desaprumo do pilar
(tracionado ou comprimido) no pilar

Figura 31 — Imperfeicoes geométricas locais — figura 11.2 da NBR 6118:2003[1]
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6.2.1.4 Excentricidade Minima (€y;n)

A NBR 6118:2003[1] em seu subitem 11.3.3.4.3 recomenda a ado¢do de momento
minimo, Migmin de primeira ordem, isto ¢, o momento de primeira ordem acrescidos das
imperfei¢des locais, devera respeitar o momento minimo dado por:

M

=N,y - (0,015 +0,03-h)

id,min 1d,pilar
Onde
h — ¢ a altura da secao transversal na dire¢ao considerada dados em metros

Niq,pitar — For¢a Normal de célculo de primeira ordem atuante no pilar

Pode admitir que os efeitos das imperfeigdes locais estejam atendidos se o
momento total minimo for respeitado, este fato ¢ dado para estruturas reticuladas usuais.
No caso de pilares submetidos a flexdo obliqua composta, deve-se verificar em ambas as
diregdes, separadamente. Os momentos minimos deverdo ser acrescidos pelas

excentricidades de segunda ordem, conforme especifica.

6.2.2 Excentricidades de Segunda Ordem
As excentricidades de segunda ordem aparecem quando a estrutura esta submetida
a esforgos solicitantes. Estas solicitagdes provocam deformagdes nos pilares e,
consequentemente o surgimento de momentos de segunda ordem.
As excentricidades de segunda ordem podem ser classificadas como:
e Excentricidade de segunda ordem;

e Excentricidade devida 4 fluéncia ou excentricidade suplementar.

6.2.2.1 Excentricidade de Segunda Ordem (e;)

Quando um pilar esta submetida a uma compressdo ocorre o fendmeno da
flambagem, que nada mais ¢ que uma deformacao do pilar. Esta deformacao desloca o eixo
central de sua posicao inicial, promovendo o aparecimento de um momento. Este efeito

pode provocar instabilidade.
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6.2.2.2 Excentricidade devido a fluéncia ou excentricidade suplementar (e.)

A excentricidade devido a fluéncia ou suplementar deve ser prevista para

considerado para pilares esbeltos (A>90).

O item 15.8.4 da NBR 6118:2003[1] determina obrigatoriamente a fluéncia em
pilares com indice de esbeltez A > 90 que devera ser adicionada as excentricidades de 1* e
2* ordem. A excentricidade devido a fluéncia convencionada pela NBR 6118:2003[1]

como excentricidade adicional e sera calculada através:

M ‘Png
€. =[ng +ea]- 2,718 _1

sg

Para
Ne — 10-;ci 1,
e
onde
e, — Excentricidade acidental o desaprumo;
M, e Ny — sdo esforgos solicitantes devido a combinagdo quase permanente;
¢ - o coeficiente de fluéncia;
Ei — Modulo de elasticidade ou modulo de deformagdo tangente inicial do
concreto, referindo-se sempre ao modulo cordal a 30% f.

I. — Momento de inércia da se¢do de concreto

6.3 METODO DE CALCULO

6.3.1 Método Geral (NBR 6118:2003[1] item 15.8.3.2) — consiste na andlise ndo-liner de
2% ordem efetuada com discretiza¢do adequada da barra, considera¢do da relagdo
momento-curvatura real em cada segdo, e consideragdo da ndao-linearidade geométrica de
maneira ndo aproximada.

O método geral é obrigatorio para A > 140

6.3.2 Método do pilar padriao com curvatura aproximada (NBR 6118:2003[1] item
15.8.3.3.2) — pode ser empregado apenas no cdlculo de pilares com A < 90, segcdo

constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo.
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A ndo-linearidade geométrica é considerada de forma aproximada, supondo-se que a
deformacgdo da barra seja senoidal.

O momento total maximo pode ser calculado pela expressao:

21
Md,tot =Qy 'Mid,A +Ny TF 2 Mid,A

Para 1/r dado pela expressao:

1 0.005 < 0,005

r (v+05)-h_ h

onde

h — Altura da se¢do na dire¢do considerada

v - For¢a normal adimensional

Mig,min — Momento minimo, conforme item 6.2.1.4

Mig, A = Mid,min
o — coeficiente conforme NBR 6118:2003[1] item 15.8.2
Portanto a excentricidade de Segunda Ordem sera:

A
210 r

E, ds

&

=00

=

N
N

— (E. +E )ds

Figura 32 - Relagdo entre deformagoes e curvatura em uma barra de concreto armado

6.3.3 Método do pilar padrao com rigidez k aproximado (NBR 6118:2003[1] item
15.8.3.3.3) “Pode ser empregado apenas no cdalculo de pilares com A < 90, segcdo

constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo.
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A ndo-linearidade geométrica é considerada de forma aproximada, supondo-se que a
deformacgdo da barra seja senoidal.
O momento total maximo no pilar deve ser calculado a partir da majorag¢do do momento
de 1°ordem pela expressdo.”
oy - Mig 4 Mg a
Myt =—"—7—2
,tot A'Z M
1 _ id,min
120« /v

Onde o valor da rigidez adimensional k sera determinado pela expressao:

Mdtot
k=32-|1+5. 2 .y
h-Nd

6.3.4 Método do pilar padriao acoplado a diagrama M, N, 1/r (NBR 6118:2003[1] item
15.8.3.3.4) A determinagdo dos esfor¢os locais de 2 ordem em pilares com A<I140 pode
ser feita pelo método do pilar-padrdo ou pilar-padrdo melhorado, utilizando-se para a
curvatura da se¢do critica valores obtidos de diagramas M, N, 1/r especificos para o caso.
Se 2>90, ¢ obrigatoria a consideragdo dos efeitos de fluéncia.

M a Secante Curva obtida

com 1,10 f,

—_—
—
——

- k Curva obtida
com 0,85 f,

v

Figura 33 - Relagdo momento-curvatura (figura 15.1 NBR 6118:2003[1])

6.3.5 Método do pilar padrao para pilares de secido retangular submetido a flexao
composta obliqua (NBR 6118:2003 item 15.8.3.3.5) — Quando a esbeltez de um pilar de

se¢do retangular submetido a flexdo composta obliqua for menor que 90 (A < 90) nas duas
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diregoes principais, pode ser aplicado o processo aproximado descrito em 15.8.3.3.3
(Método do pilar padrao com rigidez k aproximada) simultaneamente em cada uma das
duas direcoes.

A amplifica¢do dos momentos de 1°ordem em cada diregdo é diferente, pois depende de

valores distintos de rigidez e esbeltez.

Uma vez obtida a distribuicdo de momentos totais de 1°e 2° ordens, em cada direcdo, deve
ser verificada, para cada se¢do ao longo do eixo, se a composi¢do desses momentos
solicitantes fica dentro da envoltoria de momentos resistentes para a armadura escolhida.
Essa verifica¢do pode ser realizada em apenas trés se¢oes: nas extremidades A e B e num
ponto intermediario onde admite atuar concomitantemente os momentos My, nas duas

diregoes (x e y).

Figura 34 — Detalhe de Excentricidade de Segunda Ordem, com detalhe de pilar deformado.

6.4 CONSIDERACOES GERAIS

Desta forma identificado o tipo de pilar fica determinado o procedimento mais
simples de calculo e as excentricidades que devem ser consideradas no projeto. Em relagao
as excentricidades a excentricidade minima gerada pelo momento minimo ou a acidental
pela imperfeicdo local da estrutura devem ser sempre consideradas. Para melhor

visualiza¢ao da consideracao das excentricidades recomenda-se a consulta da tabela 42.
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Tabela 42 — Aplicagdo das excentricidades devido a classifica¢do dos pilares quanto ao seu indice de esbeltez.

REFERENTE A NBR 6118:2003

indice de Esbeltez Tipo de pilar Excentricidade Observacio
A> Al Curto €a; €i
A <90 Mediamente Esbelto €a; € €2 Verificar Mtot
A > 90 Esbelto Verificar Mtot
€4, €}, €2, €cc

Quando se usa programas estruturais mais sofisticados a determinagdo das agdes
nos porticos (conjunto de vigas e pilares) permite o calculo do momento e a for¢a normal
de cada pilar, independente da posicdo do mesmo em planta, nas combinagdes indicada por
norma € o quociente entre o momento e a forca normal determina as excentricidades

iniciais.

6.5 HIPOSITO DE DIMENSIONAMENTO DE PILARES

Os pilares em geral sdo submetidos a Flexdo Norma Composta ou Flexdao Obliqua
que geralmente sdo de complexo dimensionamento, pois, ¢ um grande desafio a
determinagdo da linha neutra no caso de momentos nas duas dire¢des. A NBR 6118:12003
no item 17.2.2 — Hipotese Basica determina as linhas gerais para o desenvolvimento do
dimensionamento dos pilares, que sao:
a) as se¢oes transversais se mantém planas apos deformagado;
d) as temnsoes de tragdo no concreto, normais a se¢do tranversal, podem ser
desprezadas, obrigatoriamente no Estado Limite Ultimo (ELU).
e) a distribuicdo de tensoes no concreto se faz de acordo com o diagrama
pardbola-retangulo, definido em 8.2.10, com tensdo de piso igual a 0,85f.4, com f.q
definido em 12.3.3. Esse diagrama pode ser substituido pelo retangulo de altura
0,8 x (onde x é a profundidade da linha neutra), com a seguinte tensdo:
- 0,85f.q no caso da largura da se¢do, medida paralelamente a linha neutra,
ndo diminuir a partir desta para a borda comprimida;
- 0,80f.4 no caso contrario.
g) o estado limite ultimo é caracterizado quando a distribui¢do das deformagoes na
se¢do transversal pertencer a um dos dominios definidos na figura 17.1 da NBR

6118:2003 conforme a figura 35.
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Alongamento Encurtamento
| 2%00 3,5%00
/ 3
a 7"

N A

4a

Ruptura convencional por deformagéo plastica excessiva:

— reta a: tracdo uniforme;

— dominio 1: tragcdo ndo uniforme, sem compressao;

— dominio 2: flex30 simples ou composta sem ruptura & compressdo do concreto (s, < 3,5%. € com o maximo
alongamento permitido);

Ruptura convencional por encurtamento limite do concreto:

— dominio 3: flexao simples (secdo subarmada) ou composta com ruptura & compresséo do concreto e com escoamento
do ago (s = gy);

— dominio 4: flex&o simples (sec&o superarmada) ou composta com ruptura a compressac do concreto e aco tracionado
sem escoamento (g; < g,4);

— dominio 4a: flexao composta com armaduras comprimidas;
— dominio 5: compressao ndo uniforme, sem trag&o;,
— reta b: compressdo uniforme.

Figura 35 — Dominio de ELU da segdo transversal.

Toma-se o valor de 0,20-x a partir da linha neutra do diagrama parabola-retangulo
pode-se desprezar fazendo assim um diagrama equivalente retangular do trecho restante

(0,8x) com distribui¢do de tensdes uniforme, conforme a figura 36.

0,85fcda
0.85 fed 0,80fcq
3,5%0
B T R e
Alg bt =0,8x
- h| |d oY ]
As £g Deformades Tensfies
e L1 __1___ ____

Figura 36 — Dominio de ELU da se¢do transversal.

Definido os conceitos basicos para o dimensionamento de pilares, deve-se dividir

os pilares em duas situacdes: 1* - Pilares com grande excentricidades em uma unica
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direcdo, ou seja, submetidos a Flexdo Normal Composta; 2* - Pilares com excentricidades
nas duas dire¢do da secdo transversal, ou seja, submetidos a Flexdo Obliqua Composta, o
pilar devera ser submetido a analise dos dois tipos de solicitacdes normais, pois, devido a

excentricidade minima estar condicionada nos dois sentidos e sendo obrigatorio.

6.5.1 Flexdo Normal Composta

Os pilares de extremidades estdo mais propenso a ser submetidos a solicitagdo
normal tipo flexdo composta, seja de pequena excentricidade (Dominios 4 e 5) seja de
grande excentricidade (dominios 2, 3, 4 ¢ 47).

Dessa forma, a condi¢do de equilibrio para se¢des submetidas a Flexo-Compressao

(FUSCO P. B. [10]) ¢é:

F,=R_+R -R,

F.-e, =R.(d-&'x)+R, - (d-d')
As equacdes de equilibrio podem ser escritas sob a forma adimensional FUSCO P.

B. [10] assim:

N, 085.ab-xf, A.c, A, o,

Vg = = + -
b-d-f, b-d-f, b-d-f, b-d-f,

e Ny-e, _085-ab-xfy (d-§x) A, ', (d-d)
* b.d?-f, b-d?.f, b.d?.f_,

A formulagdo apresentada ¢ wusada para desenvolve os 4&bacos para o
dimensionamento dos elementos submetidos a Flexdo Normal Composta. O abaco usado
neste trabalho tem como caracteristica ser desenvolvidos para se¢do retangulares e com
armadura simétrica. A entrada no abaco de PINHEIRO [13] e dimensionamento das

armaduras ¢ formulada:

Nd
Vyg=—""—
b-h-f,



&9

Como o e o valor obtido no abaco de PINHEIRO [13] tem a armadura como:

_o-b-h-f,

AS
f

yd

A NBR 6118:2003 [1] no seu item 17.2.5.1 — Flexo-compressao normal define o
dimensionamento de se¢des retangulares e circulares como:

O cdalculo para o dimensionamento de segoes retangulares ou circulares com
armadura simétrica, sujeitas a flexo-compressdo normal, em que a for¢a normal reduzida
(v) seja maior ou igual a 0,7, pode ser realizado como um caso de compressdo centrada

equivalente onde:
e
NSd,eq = NSd -(1+ BH)

MSd,eq = 0

e
NSd,eq =Ngq - (1+ BH)

onde

N
Vg = d

b-h-f

e _ M,

h Ng -h
1

B: dl

(0,39+001-0)-08
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Sendo o valor a dado por:

a=-1/a;se a; < 1, em segoes retangulares,
a= a, se 1 <oy <6, em segoes retangulares;
a =6, se a; > 6, em se¢oes retangulares,

a = -4, em secoes circulares,

Supondo todas as barras iguais, o e dado por:

(nh - 1)

%= n, -1

Para a determinagdo de o, deve-se tomar o arranjo da figura 47 extraida da NBR

6118:2003 [1] (figura 17.2).

n, barras de

T area A,

[
[v]

G-

n, barras de
area A,

>
P
]
gCc 00D Yg
mﬁ
QQGJ\?SJ)OQ”

Figura 37 — Arranjo de armaduras caracterizado pelo parametro a; .

6.5.2 Flexao Obliqua

As pecas de concreto situadas nas posigdes de cantos estdo submetidas a

Qo

solicitacdes normais de flexo-compressao obliqua. Nos elementos estruturais sujeitos
flexdo obliqua, a linha neutra ndo € perpendicular ao plano de carregamento, sendo este a
grande dificuldade de dimensionar sob essa solicitacdo. Na figura 38 mostra basicamente

uma se¢do retangular submetido a flexao obliqua.
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Figura 38 — Se¢do retangular submetido a solicitagdo normal — Flexdo Obliqua.

M;q - componente do momento (Md) na diregdo de um eixo horizontal (x)

Myq4 - componente do momento (Md) na dire¢do de um eixo vertical (y)

€s1 € € - deformacdes especificas das barras de aco 1,2,...

Xalfa — distdncia da linha neutra ao ponto mais comprimido ou menos tracionada,
chamada de profundidade da linha neutra

o - angulo de inclinacdo da linha neutra

o, - tensdo maxima do concreto (normalmente igual a 0,85-f.4)

& - deformagao especifica maxima do concreto

LN - linha neutra

N4 — for¢a normal de compressao

De acordo com a figura 48 e tomando-se uma parte infinitesimal da secdo

transversal as condi¢des de equilibrio podem ser definidas como:

N, =Fy = HAchddXdy"‘ Z::Asi *Osid
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M,,=F,-e, = .Umccd -x-dxdy+zn:Asi “Ogq - X
1

M,, =F,-e, = ”Acccd -y - dxdy + ZAsi *Osig ' Yi
1

As expressoes podem ser reduzidas em suas formas adimensionais, introduzindo as

condi¢cdes de compatibilidade das deformagdes. Dessa forma, resultam nas seguintes

equacoes:

Como ® e o valor obtido no abaco de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e

POREM, M. E. [12] tem a armadura como:
_o-b-h-f,

AS
f

yd

A NBR 6118:2003 no seu item 17.2.5.2 — Flexdo composta obliqua adota-se

expressao para a determinagdo dos esfor¢os resultantes expressa por:

o o
M M
Rd, Rd,
_ Rdx + __ R4y =1
MRd,xx MRd,yy
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onde:
Mpgax; Mray sdo as componentes do momento resistente de cdlculo em flexdo obliqua
composta segundo os dois eixos principais de inércia x e y, da se¢do bruta, com um
esfor¢co normal resistente de calculo Ny igual a normal solicitante Ny, Esses sdo valores
que se deseja obter,
Mpaxe; Mrayy sdo os momentos resistentes de calculo segundo cada um dos referidos eixos
em flexdo composta normal, com o mesmo valor de Ng,. Esses valores sdo calculados a
partir do arranjo e da quantidade de armadura em estudo,
a ¢ um expoente cujo valor depende de varios fatores, entre eles o valor da for¢ca normal,
a forma da se¢do, o arranjo da armadura e de suas porcentagens. Em geral pode ser
adotado «a =1 a favor da seguran¢a. No caso de segoes retangulares, pode-se adotar
a=1,2.

Neste trabalho somente serd utilizando para a determinacdo das armaduras dos

pilares submetidos a flexao obliqua a utilizagdo do abaco de as expressdes adimensionais.

6.6 CONDICAO DE PROJETO PARA DETALHAMENTO DE
ARMADURAS LONGITUDINAL

Na NBR6118:2003, item 17.3.5, estdo relacionados principios basicos que norteiam
a adocao de armaduras minimas e maximas, € os valores correspondentes estdo no item

17.3.5.3.

6.6.1- Taxa minima de armadura longitudinal

De acordo com a NBR 6118:2003 no seu item 17.3.5.3.1, os valores minimos da

taxa de armadura devem estar de acordo com a expressao seguinte:

f
Prin =015+ v 2 0,40%

yd
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A tabela 43 fornece alguns valores para pmin, com CA-50, v.=1,4evy;=1,15.

Tabela 43 — Valores para a taxa minima de armaduras.

Valores de puyin (%) para CA-50, y. =14 e vy, =1,15
fox 20 25 30 35 40 45 50
Valores de v

0,1 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400
0,2 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400
0,3 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400
0,4 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,444 | 0,493
0,5 0,400 | 0,400 | 0,400 | 0,431 | 0,493 | 0,554 | 0,616
0,6 0,400 | 0,400 | 0,444 | 0,518 | 0,591 | 0,665 | 0,739
0,7 0,400 | 0,431 | 0,518 | 0,604 | 0,690 | 0,776 | 0,863
0,8 0,400 | 0,493 | 0,591 | 0,690 | 0,789 | 0,887 | 0,986

6.6.2 Armadura longitudinal maxima
A maior armadura possivel em pilares deve ser de 8% da se¢do real, considerando-
se inclusive a sobreposi¢do de armadura existente em regides de emenda, ou seja:
8,0
As max,tot — A Ac
e 100
6.6.3 DiAmetro minimo da armadura longitudinal
A NBR 6118:2003 no item 18.4.2.1 determina que o didmetro das barras nao deve

ser inferior a ¢10mm, além disso, o didmetro nao deve ser superior a 1/8 da menor

dimensao da se¢do transversal do pilar.

6.7 ROTEIRO PARA CALCULO DE UM PILAR
Resumindo que j& foi escrito nos capitulos anteriores o projeto e céalculo da
armadura de um pilar para edificagdes de pequeno e médio porte devem seguir os

procedimentos seguintes:
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1 — Apos a definicdo do sistema estrutural (posicao de pilares, dimensdes de vigas) pré-
dimensiona-se a se¢ao transversal do pilar (Cap. 3)

2 — Analisa-se a estabilidade Global da Estrutura. De uma maneira geral ¢ interessante
considerar estruturas de nds fixos. Assim, se a estrutura escolhida resultar em estrutura de
nos deslocaveis € interessante considerar um contraventamento (pilar-parede ou aumentar
os elementos em porticos). No caso de estrutura de nds indeslocaveis sdo feitos sem
consideracdo de momentos de segunda ordem nas extremidades dos pilares. E com a
considera¢do dos mesmos no caso das estruturas deslocaveis.

3 — Determina-se em seguida das acdes de vento. A determinagao dos esforgos solicitantes
do vento deve ser feita para ser somada a acdo das cargas verticais.

4 — Faz-se entdo a classificagcdo dos pilares quanto a esbeltez e posi¢cdo em planta. Uma vez
calculda a esbeltez do pilar (curto, medianamente esbelto e esbelto) fica determinado o
procedimento de calculo para a armadura longitudinal. A posi¢ao do pilar em planta
determina como se efetuara o dimensionamento da armadura em relacdo a secao
transversal dos pilares (flexdo normal ou flexao obliqua).

Imaginando que para a maioria das estruturas das edificacdes tende-se tem a
condi¢do de nos fixos e se o vento nao for importante, aconselha-se a usar dimensoes de
pilares de tal forma que resultem em pilares medianamente esbeltos. Desta forma,
calculadas as excentricidades (funcdo dos pilares em posicdo em planta) podem ser usados
abacos de dimensionamento ou mesmo programa computacional de verificagdo de se¢do
como 0 NORMAL COMPOSTA e OBLIQUA [23] para os pilares de canto e lateral o
uso da condicdo de esbelto fica dificil, pois, ndo sdo encontrados dbacos para M, 1/r, N,
para flexdo obliqua.

No caso de uso dos programas comerciais quando se dispdem ferramentas
numéricas o procedimento de calculo pode ser do pilar padrio momento curvatura

acoplado, pois, nao faz muita diferenca para o programa se ha flexao normal ou obliqua.
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7 EXEMPLOS NUMERICOS

7.1 INTRODUCAO

Os exemplos aqui apresentados referem-se ao modelo cujos dados e agdes estao
apresentados no Cap. II.

O modelo para dimensionamento de estrutura conforme item 2.5 do capitulo de
Agoes e Modelo para Andlise propos uma variagdo dos modelos estruturais de I, II, IIT e
IV.

Neste capitulo sdo feitos dois tipos de dimensionamentos. O chamado manual em
que a uUnica ferramenta de calculo ¢ o programa FTOOL [2] e os &bacos de
dimensionamentos. A titulo de comparacdo dimensionam-se os pilares usando o programa
EBERICK VS5 [3].

Além do dimensionamento da estrutura prevista, serd realizado o dimensionamento
da mesma estrutura utilizando as seguintes situagdes: a) as secdes transversais dos pilares
determinadas pelo pré-dimensionamento — redimensione da estrutura proposta no modelo
para analise com as sec¢des indicadas no pré-dimensionamento (Cap. III), comparacao com
as secdes minimas indicada no projeto inicial; b) pé-direito minimo nas construgdes de
pequeno e médio porte - nas construgdes consideradas de pequeno e médio porte,
geralmente, adota-se pé-direito acima dos minimos indicados pelos codigos de obras
podendo ser até pé-direito duplo. Esta andlise propode a verificagdo do comportamento dos
pilares utilizando pé-direito menor; c¢) verificagdo da atuagdo do vento no
dimensionamento dos pilares. Esta analise propde verificar qual a magnitude da ac¢do do
vento no dimensionamento dos pilares, e assim, verificar se estes sdo importantes ou

poderao ser desconsiderados.
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7.2 ESFORCOS DE PRIMEIRA ORDEM DOS PILARES DO
PROJETO PADRAO OBTIDOS DE PROGRAMAS
COMPUTACIONAIS

O programa a ser utilizado para a determinagdo dos diagramas de momentos de 1*
ordem e as a¢des normais ¢ o programa FTOOL [2] que, possui a entrada grafica. Apds as
definicdes das secdes das pegas, agdes atuantes e materiais especificados, processam a
estrutura em plano, ou seja, porticos, gerando graficamente os resultados.

Para a determinag¢do das agdes de calculos (Mg e Ny) sdo separadas as agdes
permanentes, agdes varidveis e de vento.

Para determinar os esfor¢os nos poérticos, serdo dimensionados através do processo
de porticos associados em que consiste considera-los ligados entre si com uma barra de
grande rigidez. Fazem parte desses porticos associados apenas os poérticos 1, 2 e 3 ja que os
demais sdo simétricos a estes.

Na figura 39 apresenta-se a tela do programa FTOOL [2] que ¢ de fécil utilizagdo e

possui manual em portugués disponibilizado na internet.

=lalx]
Fle Options Tramsform Display
NS 3|@m | Load Case Combnaton: -
[Bz]alslm] < leslmla] oy chtamde] tee O Nm
steo 0.00 m o
[t 2 Maturial
% Parameters
v =
L] 5 e

L
¥ 2
L e

| of]

K|
w155 m w1200 m |[eaasm |20 I~ Grd x: moT m

BLL LW |22|o)e 8

Figura 39 — Ambiente de dados programa computacional FTOOL/[2]

Nas figuras 40 a 43 estdo indicados os poérticos equivalentes e as agdes

gravitacionais para as estruturas do tipo I, II, Il e IV.
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Figura 41 — Portico associado em estrutura tipo Il com carregamentos verticais.
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Portico associado em estrutura tipo 11l com carregamentos verticais.
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Na figura 44 estdo indicados as a¢des do vento para o caso da estrutura do tipo IV,

lembrado que para os outros tipos o esquema ¢ similar bastando-se retirar os andares em

questao.
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Figura 44 — Portico associado em estrutura tipo IV com carregamentos horizontais com agdes verticais..

Na figura 45 apresenta-se o diagrama do portico associado deformado pela a¢ao do

vento na estrutura tipo I'V.
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Figura 45 — Diagrama de portico associado deformado devido a for¢a do vento e agées verticais — portico tipo 1V.

Os resultados obtidos inicialmente pelo FTOOL [2] servem de base para o
desse trabalho, entretanto, sdo apresentados resultados do

desenvolvimento
dimensionamento dos pilares pelo programa como o EBERICK V5 [3] conforme figura

46, para efeito de comparacgao.
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Figura 46 — Tela do programa EBERICK V5
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A obtenc¢do de dados para uma andlise adequada dos resultados sera dimensionada
os seguintes pilares; P1, P2, P4, P5, P7 e P8 conforme Cap. II. Os demais pilares ndo
precisardo ser dimensionados devido a sua simetria geométrica, entretanto, nos casos da
ocorréncia de ventos em direcdes contrarias a indicada neste trabalho, os pilares P3, P6 e
P9 poderdo ter armaduras diferentes aos seus pilares equivalentes devido aos esfor¢os nao
uniformes.

Serdo escolhidos como exemplos numéricos, os pilares P1, P2, P4 e P5, pois, estes
pilares apresentam caracteristicas Unicas quanto a sua classificacdo em forma, ou seja,
escolheu-se um pilar de canto, de extremidade e central para determinar suas
peculiaridades nos calculos, entretanto, os pilares P2 e P4 sdo pilares aparentemente de
extremidades, mas no pilar P2 apdia-se uma viga de grande vao diferentemente do pilar P4
que possui uma viga continua de vaos simétricos e de pequeno valor.

O programa FTOOL [2], somente fornece os resultados atuantes nos pilares.
Entrando, com os dados de acdes permanentes, sobrecargas (acdes acidentais) e vento,
deve-se obter resultados separados para a realizagdo de combinagdo. Nas tabelas a seguir,
serdo apresentados os esfor¢os normais ¢ momentos dos pilares: P1, P2, P4, P5, P7 e P§
para os diversos tipos de estruturas I, II, III e IV nas situagdes a, b e ¢ no item 7.1 deste

capitulo.

7.2.1 Forg¢as Normais de Calculo
As tabelas 44 a 47 estao os dados e a determinacao das Forcas Normais de Calculo
(Ngq) para os tipos de estruturas de I, II, III e IV considerando as combinacdes indicado no

Cap. II com agdo do vento atuando no modelo estrutural.

Tabela 44 — Determinagdo de N, para o modelo estrutural tipo I considerando a agdo do vento.

PILARES Permanente | Acidental | Vento Combinagéo 01 Combinagéo 02 Combinagao 03
(g) KN (@) KN | (V) KN | (1,4g+1,4(q+0,6V)) | (1,4g + 1,4(V+0,60)) (1,0g - 1,4V)
ESTRUTURA TIPO 1
P1 33,40 6,30 1,40 56,76 53,13 31,44
P2 70,00 21,50 0,00 128,10 113,05 70,00
P4 74,20 16,20 2,20 128,41 118,30 71,12
P5 68,80 28,80 0,00 136,64 116,48 68,80
p7! -10,70 -1,40 2,00 -15,26 -18,76 -7,90
P8 23,40 5,70 0,00 40,74 36,75 23,40




Tabela 45 — Determinagdo de N, para o modelo estrutural tj

po 1l considerando a a¢do do vento.
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PILARES Permanente | Acidental | Vento Combinagio 01 Combinagéo 02 Combinagio 03
(9) KN (q) KN (V) KN | (1,49 +1,4(q+0,6V)) | (1,49 +1,4(V+0,6q)) (1,09 - 1,4V)
ESTRUTURATIPOII

P1 34,50 6,50 1,50 58,66 54,95 32,40
93,20 15,00 7,00 157,36 150,78 83,40

P2 68,10 20,90 0,00 124,60 109,97 68,10
192,30 49,10 0,00 337,96 303,59 192,30

P4 74,50 16,50 2,40 129,42 119,21 71,14
203,00 38,40 10,90 347,12 326,34 187,74

P5 68,30 28,10 0,00 134,96 115,29 68,30
207,20 65,80 0,00 382,20 336,14 207,20

P71 -9,90 -1,20 2,10 -13,78 -17,64 -6,96
-10,80 -3,00 9,80 -11,09 -30,94 2,92

P8 21,70 5,40 0,00 37,94 34,16 21,70
70,00 12,30 0,00 115,22 106,61 70,00

Tabela 46 — Determinagdo de N, para o modelo estrutural tipo 11l considerando a ag¢do do vento.
PILARES Permanente | Acidental | Vento Combinagio 01 Combinagéo 02 Combinagio 03
(9) KN (q) KN (V) KN | (1,49 +1,4(q+0,6V)) | (1,4g +1,4(V+0,6q)) (1,09 - 1,4V)
ESTRUTURA TIPO Il

35,40 6,80 1,60 60,42 56,56 33,16

P1 95,60 15,80 7,50 162,26 155,40 85,10
154,90 2450 19,10 267,20 260,75 128,16

66,30 20,30 0,10 121,32 107,17 66,16

P2 187,30 47,60 0,10 328,94 295,68 187,16
310,30 75,50 0,00 540,12 487,27 310,30

74,60 16,80 2,60 130,14 119,84 70,96

P4 203,60 39,30 12,00 350,14 329,35 186,80
332,60 61,30 | 30,00 576,66 550,55 290,60

68,10 27,40 0,00 133,70 114,52 68,10

P5 206,30 64,10 0,00 378,56 333,69 206,30
344,80 101,40 0,00 624,68 553,70 344,80

-9,30 -1,10 2,00 -12,88 -16,59 -6,50

P71 -8,90 -2,70| 10,30 -7,59 -28,77 5,52
-9,40 -440| 26,20 2,69 -52,92 27,28

20,50 5,10 0,00 35,84 32,27 20,50

P8 66,20 11,60 0,00 108,92 100,80 66,20
113,50 18,40 0,00 184,66 171,78 113,50




Tabela 47 — Determinagdo de N, para o modelo estrutural tj

po 1V considerando a ag¢do do vento.
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PILARES Permanente | Acidental | Vento Combinagéo 01 Combinagéo 02 Combinagio 03
(g) KN (q) KN (V) KN | (1,49 +1,4(q+0,6V)) | (1,49 + 1,4(V+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
ESTR. TIPO IV

36,50 7,20 1,80 62,69 58,66 33,98

P1 98,30 16,60 8,40 167,92 161,00 86,54
159,40 25,90 | 20,90 276,98 270,55 130,14

219,20 34,70 | 39,30 388,47 386,19 164,18

63,90 19,60 0,00 116,90 103,18 63,90

P2 182,00 45,90 0,00 319,06 286,93 182,00
301,30 72,70 0,10 523,68 472,85 301,16

423,40 100,40 0,00 733,32 663,04 423,40

74,80 17,20 2,90 131,24 120,82 70,74

P4 204,00 40,20 13,30 353,05 332,36 185,38
333,40 62,80 32,90 582,32 556,78 287,34

462,40 85,00| 61,40 817,94 792,82 376,44

67,80 26,60 0,10 132,24 113,68 67,66

P5 205,50 62,30 0,00 374,92 331,31 205,50
343,20 98,40 0,00 618,24 549,36 343,20

481,60 135,50 0,00 863,94 769,09 481,60

-8,50 -0,90 2,50 -11,06 -16,03 -5,00

P71 -7,00 -2,30| 11,50 -3,36 -27,51 9,10
-6,30 -3,50 | 28,30 10,05 -50,89 33,32

-6,20 -5,50| 53,40 28,48 -87,29 68,56

18,80 4,80 0,00 33,04 29,68 18,80

P8 62,40 10,90 0,00 102,62 94,99 62,40
106,80 17,20 0,00 173,60 161,56 106,80

153,60 23,90 0,00 248,50 231,77 153,60

Ja as tabelas 48 a 51 estdo dos dados e a determinag¢do das For¢as Normais de

Calculo (Ng) para dos tipos de estruturas de I a IV considerando as combinag¢des indicada

no Cap. II sem ac¢ao do vento atuando no modelo estrutural.

1 — A concepgdo arquitetonica do Modelo Estrutural para a Andlise possui uma viga com um tramo grande e o outro

tramo muito pequeno, dessa forma transforma o P7 em tirante indicados pelos programas computacionais.




Tabela 48 — Determinagdo de Ny para o modelo estrutural ti

po I sem a consideragdo da agdo do vento.
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PILARES Permanente Acidental Vento | Combinacao 01 (1,4g Combinagao 02 Combinagao 03
(g) KN (q) KN (V) KN +1,4(q+0,6V)) (1,49 + 1,4(V+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
ESTRUTURATIPO |
P1 33,40 6,30 0,00 55,58 51,17 33,40
P2 70,00 21,50 0,00 128,10 113,05 70,00
P4 74,20 16,20 0,00 126,56 115,22 74,20
P5 68,80 28,80 0,00 136,64 116,48 68,80
P7 -10,70 -1,40 0,00 -16,94 -15,96 -10,70
P8 23,40 5,70 0,00 40,74 36,75 23,40
Tabela 49 — Determinagdo de N, para o modelo estrutural tipo 1l sem a considerag¢do da agdo do vento.
PILARES Permanente Acidental Vento | Combinagao 01 (1,49 Combinagao 02 Combinagao 03
(g) KN (q) KN (V) KN + 1,4(q+0,6V)) (1,4g + 1,4(V+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
ESTRUTURATIPO I
P1 34,50 6,50 0,00 57,40 52,85 34,50
93,20 15,00 0,00 151,48 140,98 93,20
P2 68,10 20,90 0,00 124,60 109,97 68,10
192,30 49,10 0,00 337,96 303,59 192,30
P4 74,50 16,50 0,00 127,40 115,85 74,50
203,00 38,40 0,00 337,96 311,08 203,00
P5 68,30 28,10 0,00 134,96 115,29 68,30
207,20 65,80 0,00 382,20 336,14 207,20
p7 -9,90 -1,20 0,00 -15,54 -14,70 -9,90
-10,80 -3,00 0,00 -19,32 -17,22 -10,80
P8 21,70 5,40 0,00 37,94 34,16 21,70
70,00 12,30 0,00 115,22 106,61 70,00

Tabela 50 — Determinagdo de Ny para o modelo estrutural ti

po 11l sem a considerag¢do da ag¢do do vento.

Combinacéo 01

Combinacéao 02

PILARES Permanente | Acidental | Vento 1,49 + 1,49 + Combinagao

(9) KN @KN |(VMKN| 4((q+g,6V)) 5 4((V+g,6q)) 03 (1,0g - 1,4V)
ESTRUTURA TIPO I

35,40 6,80 0,00 59,08 54,32 35,40
P1 95,60 15,80 | 0,00 155,96 144,90 95,60
154,90 24,50| 0,00 251,16 234,01 154,90
P2 66,30 20,30| 0,00 121,24 107,03 66,30
187,30 47,60 0,00 328,86 295,54 187,30
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310,30 75,50 0,00 540,12 487,27 310,30

74,60 16,80| 0,00 127,96 116,20 74,60

P4 203,60 39,30| 0,00 340,06 312,55 203,60
332,60 61,30| 0,00 551,46 508,55 332,60

68,10 27,40 0,00 133,70 114,52 68,10

P5 206,30 64,10| 0,00 378,56 333,69 206,30
344,80 101,40| 0,00 624,68 553,70 344,80

-9,30 -1,10| 0,00 -14,56 -13,79 -9,30

P7 -8,90 -2,70| 0,00 -16,24 -14,35 -8,90
-9,40 -4,40| 0,00 -19,32 -16,24 -9,40

20,50 510| 0,00 35,84 32,27 20,50

P8 66,20 11,60| 0,00 108,92 100,80 66,20
113,50 18,40| 0,00 184,66 171,78 113,50

Tabela 51 — Determinagdo de N, para o modelo estrutural ti

po 1V sem a consideragdo da agdo do vento.

PILARES Permanente Acidental Vento | Combinagao 01 (1,4g Combinagao 02 Combinagao 03
(g) KN (q) KN (V) KN + 1,4(q+0,6V)) (1,49 + 1,4(V+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
ESTRUTURA TIPO IV

36,50 7,20 0,00 61,18 56,14 36,50

P1 98,30 16,60 0,00 160,86 149,24 98,30
159,40 25,90 0,00 259,42 241,29 159,40

219,20 34,70 0,00 355,46 331,17 219,20

63,90 19,60 0,00 116,90 103,18 63,90

P2 182,00 45,90 0,00 319,06 286,93 182,00
301,30 72,70 0,00 523,60 472,71 301,30

423,40 100,40 0,00 733,32 663,04 423,40

74,80 17,20 0,00 128,80 116,76 74,80

P4 204,00 40,20 0,00 341,88 313,74 204,00
333,40 62,80 0,00 554,68 510,72 333,40

462,40 85,00 0,00 766,36 706,86 462,40

67,80 26,60 0,00 132,16 113,54 67,80

P5 205,50 62,30 0,00 374,92 331,31 205,50
343,20 98,40 0,00 618,24 549,36 343,20

481,60 135,50 0,00 863,94 769,09 481,60

-8,50 -0,90 0,00 -13,16 -12,53 -8,50

p7 -7,00 -2,30 0,00 -13,02 -11,41 -7,00
-6,30 -3,50 0,00 -13,72 -11,27 -6,30

-6,20 -5,50 0,00 -16,38 -12,53 -6,20

18,80 4,80 0,00 33,04 29,68 18,80

P8 62,40 10,90 0,00 102,62 94,99 62,40
106,80 17,20 0,00 173,60 161,56 106,80

153,60 23,90 0,00 248,50 231,77 153,60

7.2.2 Momento de 1> Ordem de Calculo

As tabelas 52 a 55 estdo os dados e a determinacao dos Momentos de 1* ordem — na

dire¢do transversal (dire¢do paralela que passa pelo P1, P2 e P3) - (My) para dos tipos de
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estruturas de I a IV considerando as combinagdes indicada no Cap. Il com agdo do vento

atuando no modelo estrutural.

Tabela 52 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo I considerando a ag¢do do vento.

Momento Perm. | Momento Acid. | Momento Vento. Com(tflirl;aggfo o Com(l;i:zgfo e Combinagao 03
PILARES (Mg) KNm (Mg) KNm (Mv) KNm 1, 4(q’ +0,6V)) 1, 4(\; +0,60)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf.* | Sup.** | Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTRUTURA
TIPO |
P1 -0,70 1,30 -0,10 0,20 3,70 -3,40| -4,23 496| -6,23 6,72 448| -3,46
P2 0,00 0,00 0,00 0,00 3,80 -3,80| -3,19 3,19| -5,32 5,32 5,32| -5,32
P4 -0,40 0,80| -0,10 0,30 3,70] -3,60| -3,81 456 | -5,81 6,37 4,78 | -4,24
P5 0,00 0,00 0,00 0,00 8,90| -860| -7/48 722| 12,46 | 12,04 | 12,46 | -12,04
P7 -0,70 1,50 0,20 0,30 3,60 -3,40| -3,72 5,38| -5,88 7,07 4,34 -3,26
P8 0,00 0,00 0,00 0,00 8,50| -7,90| -7,14 6,64 -11,90| 11,06 11,90| -11,06

* Momento na extremidade inferior (base) do pilar no tramo considerado

** Momento na extremidade superior do pilar no tramo considerado

Tabela 53 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo Il considerando a

agdo do vento.

Momento Perm. | Momento Acid. | Momento Vento. Com(l?lirl;zgfo e Com(l;irlzgfo i Combinagéo 03
PILARES (Mg) KNm (Mg) KNm (Mv) KNm 1,4(q,+0,6V)) 1,4(\;+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTR. TIPO Il

P1 -3,30 3,00, -0,50 0,50 240| -3,20| -7,34 7,59 -8,33 9,03 0,06| -1,48
-1,10 2,20 -0,50 0,30| 11,20| -10,30| -11,65| 12,15| 17,57 | 17,71| 14,58| -12,22
P2 0,00 0,00 0,00 0,00 4,30 -4,40| -3,61 3,70 -6,02 6,16 6,02 -6,16
0,00 0,00 0,00 0,00 11,80| -11,60| -9,91 9,74| 16,52 | 16,24| 16,52 | -16,24
P4 -2,00 1,60 -0,60 0,60 3,80 -4,10| -6,83 6,52 -8,54 8,40 3,32 -4,14
-0,70 1,40 -0,20 0,40| 11,80| -11,00| -11,17| 11,76 | -17,64| 17,64| 1582 | -14,00
P5 0,00 0,00 0,00 0,00 8,20 -940| -6,89 790| 11,48 13,16| 11,48 | -13,16
0,00 0,00 0,00 0,00| 26,10| -27,60| -21,92| 23,18| -36,54| 38,64| 36,54 | -38,64
P7 -3,50 3,10 -0,50 0,50 3,10f -3,70| -8,20 8,15 -9,59 9,87 0,84| -2,08
-1,20 2,30 -0,20 0,30| 11,00| -10,30| -11,20| 12,29| -17,22| 17,85| 14,20| -12,12
P8 0,00 0,00 0,00 0,00 6,10| -8,10| -512 6,80 -8,54| 11,34 8,54 | 11,34
0,00 0,00 0,00 0,00 26,30| -23,90| -22,09| 20,08| -36,82| 33,46| 36,82 | -33,46

Tabela 54 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo IlI considerando a agdo do vento.

Momento Perm. | Momento Acid. | Momento Vento. Com(l;ir;ggfo o Com(l:ir‘;:’gfo 2 Combinagéo 03
PILARES (Mg) KNm (Mg) KNm (Mv) KNm 1,4(c;+0,6V)) 1,4(\;+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTRUTURA TIPO Il
P1 -4,20 4,10 -0,70 0,80 290| -3,60| -9,30 9,88| -10,43| 11,34 -0,14| -0,94
-4,10 4,20 -0,60 0,60 9,00 -10,10| -14,14| 15,20| 18,76 | 20,44 8,50 -9,94
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-1,20 2,40| -0,20 0,30| 19,10| -17,10| -18,00| 18,14 | -28,56 | 27,51 | 25,54 | -21,54
0,00 0,00 0,00 0,00 460| -460| -3,86 3,86| -6,44 6,44 6,44| -6,44
P2 0,00 0,00 0,00 0,00| 13,00| -13,10| -10,92| 11,00| 18,20 | 18,34 | 18,20| -18,34
0,00 0,00 0,00 0,00| 20,50| -20,10| -17,22| 16,88 | -28,70 | 28,14 | 28,70 | -28,14
-2,20 1,90 -0,80 0,80 410| -440| -7,64 748 | -9,38 9,38 3,54 -4,26
P4 -2,40 2,40| -0,70 0,70 | 11,70| -12,10| -14,17| 14,50| -20,23 | 20,79 | 13,98 | -14,54
-0,70 1,40 -0,20 0,40] 19,90| -19,10| -17,98| 18,56 | -28,98 | 28,98 | 27,16| -25,34
0,00 0,00 0,00 0,00 9,10| -10,30| -7,64 8,65| 12,74 | 14,42 | 12,74 | -14,42
P5 0,00 0,00 0,00 0,00| 26,30| -27,80| -22,09| 23,35| -36,82 | 38,92 | 36,82 | -38,92
0,00 0,00 0,00 0,00| 48,20| -45,00| -40,49| 37,80 | -67,48 | 63,00 67,48 | -63,00
-4,00 3,80| -0,60 0,70 340| -4,00] -9,30 9,66 | -10,78| 11,41 0,76 -1,80
P7 -4,10 4,20| -0,60 0,60| 10,00| -10,70| -14,98| 15,71 | -20,16 | 21,28 9,90 | -10,78
-1,20 2,50| -0,20 0,40| 19,10| -17,70| -18,00| 18,93 | -28,56 | 28,56 | 25,54 | -22,28
0,00 0,00 0,00 0,00 7,10| -890| -596 748 -9,94| 12,46 9,94 | -12,46
P8 0,00 0,00 0,00 0,00| 21,20| -23,90| -17,81| 20,08 | -29,68 | 33,46 | 29,68 | -33,46
0,00 0,00 0,00 0,00| 45,90 -40,80| -38,56 | 34,27 | -64,26 | 57,12 | 64,26 | -57,12

Tabela 55 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo 1V considerando a agdo do vento.

Momento Perm.

Momento Acid.

Momento Vento.

Combinagao 01
(1,49 +

Combinagao 02
(1,49 +

Combinagao 03

PILARES (Mg) KNm (Mg) KNm (Mv) KNm 1,4(q+0,6V)) 1,4(V+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTR. TIPO IV

-5,50 550| -1,00 1,10 330| -440)| -11,87| 12,94| 13,02| 14,63| -0,88| -0,66
P1 -5,20 540| -0,90 0,90| 10,40 -11,30| -17,28 | 18,31 | -22,47 | 24,01 9,36 | -10,42
-4,50 4,70 -0,70 0,80 16,30 -17,30| -20,97| 22,23 | -29,61| 31,36| 18,32 | -19,52
-1,30 2,60 -0,20 0,40| 28,00 -25,10| -25,62| 25,28 | -41,16| 39,06 | 37,90 | -32,54
0,00 0,00 0,00 0,00 520 -540| -4,37 4,54 | -7,28 7,56 7,28| -7,56
P2 0,00 0,00 0,00 0,00| 14,20| -14,40| -11,93| 12,10| 19,88 | 20,16| 19,88 | -20,16
0,00 0,00 0,00 0,00| 22,80 -22,90| -19,15| 19,24 | -31,92| 32,06 | 31,92 | -32,06
0,00 0,00 0,00 0,00 | 30,20 | -29,60| -25,37 | 24,86 | -42,28 | 41,44 | 42,28 | -41,44
-2,60 2,30| -1,10 1,10 450 -490| -8,96 8,88| -10,71| 10,85 3,70| -4,56
P4 -2,70 2,80| -1,00 1,00 12,90| -13,30| -16,02| 16,49 | -22,54 | 23,24 | 15,36 -15,82
-2,50 2,60| -0,80 0,90| 20,70| -21,10| -22,01| 22,62 | -33,04| 33,81| 26,48 | -26,94
-0,80 1,50 -0,20 0,40| 29,40| -28,00| -26,10| 26,18 | 42,42 | 41,58 | 40,36 | -37,70
0,00 0,00 0,00 0,00| 10,00| -11,40| -8,40 9,58 | -14,00| 15,96 | 14,00 -15,96
P5 0,00 0,00 0,00 0,00 29,10 -30,40| -24,44| 25,54 | -40,74| 42,56 | 40,74 | -42,56
0,00 0,00 0,00 0,00| 46,70 | -48,20| -39,23 | 40,49 | -65,38| 67,48 | 65,38 | -67,48
0,00 0,00 0,00 0,00| 71,10| -66,10| -59,72| 55,52 | -99,54 | 92,54 | 99,54 | -92,54
-4,90 4,70 -0,80 0,80 3,80 450 -11,17| 11,48| -12,74| 13,44 042 -1,60
P7 -4,80 4,90]| -0,70 0,70| 11,10 -11,90| -17,02| 17,84 | -22,75| 24,01| 10,74 | -11,76
-4,40 4,50| -0,60 0,60| 17,90| -18,60| -22,04| 22,76 | -31,64| 32,76 | 20,66 | -21,54
-1,30 2,60| -0,20 0,40 | 28,20| -25,90| -25,79| 25,96 | -41,44| 40,18| 38,18 | -33,66
0,00 0,00 0,00 0,00 7,90| -10,00| -6,64 8,40 | 11,06 | 14,00| 11,06 | -14,00
P8 0,00 0,00 0,00 0,00| 24,00| -26,60| -20,16| 22,34 | -33,60 | 37,24| 33,60 | -37,24
0,00 0,00 0,00 0,00| 38,20| -41,00| -32,09| 34,44 | -53,48| 57,40 | 53,48 | -57,40
0,00 0,00 0,00 0,00| 67,70| -59,70| -56,87 | 50,15| -94,78 | 83,58 | 94,78 | -83,58
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Além dos esforcos determinado no sentido transversal da estrutura (porticos) foi

calculado os momentos fletores no sentido longitudinal, conforme as tabelas 56 a 59 que

provocam excentricidades este plano.

Tabela 56 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo I no sentido longitudinal.

Combinacao 01

Combinacéao 02

Momento Perm. | Momento Acid. | Momento Vento. (1,4g + (1,4g + Combinagao 03
PILARES (Mg) KNm (Mqg) KNm (Mv) KNm 1,4(q+0,6V)) 1,4(V+0,6)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTRUTURA TIPO I
P1 -0,90 1,70 -0,20 0,30 0,00 0,00 -1,54 280| -1,40 259 | -0,90 1,70
P2 -0,80 3,00| -0,30 1,20 0,00 0,00 1,54 588 -1,33 5,04| -0,80 3,00
P4 0,40| -0,90 0,10| -0,20 0,00 0,00 0,70| -1,54 0,63| -1,40 0,40| -0,90
P5 1,00 -1,40 0,40| -0,60 0,00 0,00 1,96 | -2,80 1,68 | -2,38 1,00 -1,40
P7 0,10| -0,20 0,00 0,00 0,00 0,00 0,14| -0,28 0,14| -0,28 0,10 -0,20
P8 0,70 -0,70 0,30| -0,30 0,00 0,00 1,40| -1,40 1,19 -1,19 0,70| -0,70
Tabela 57 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo 1I no sentido longitudinal.
Momento Perm. | Momento Acid. | Momento Vento. Com(l;ir;;gfo 2 Com(l?li:e;gfo . Combinagao 03
PILARES (Mg) KNm (Mg) KNm (Mv) KNm 1,4(q’+0,6V)) 1,4(\;+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTRUTURA TIPO 11
P1 -3,90 3,50 -0,70 0,60 0,00 0,00| -6,44 5,74| -595 5,32 -3,90 3,50
-1,30 260| -0,20 0,40 0,00 0,00 -2,10 4,20 -1,96 3,92 -1,30 2,60
P2 -7,10 590| -2,40 2,20 0,00 0,00| 13,30 11,34| -11,62 9,80| -7,10 5,90
-1,50 5,10| -0,50 1,70 0,00 0,00 -2,80 9,52| -2/45 8,33| -1,50 5,10
P4 2,20 -2,20 0,40| -0,40 0,00 0,00 3,64 -3,64 3,36 | -3,36 2,20 -2,20
0,70 -1,40 0,10| -0,20 0,00 0,00 1,12 -2,24 1,05 -2,10 0,70 -1,40
P5 3,80 -3,80 1,30 -1,40 0,00 0,00 714 -7,28 6,23| -6,30 3,80| -3,80
1,60 -2,40 0,50| -0,80 0,00 0,00 294 | -4,48 259 | -3,92 1,60 -2,40
P7 0,70 -0,90 0,170 -0,20 0,00 0,00 1,12 -1,54 1,05 -1,40 0,70| -0,90
0,20| -0,30 0,00| -0,10 0,00 0,00 0,28| -0,56 0,28| -0,49 0,20 -0,30
PS 2,60| -2,80 0,90| -1,00 0,00 0,00 490 | -532 4,27 | -4,62 2,60 -2,80
1,20 -1,40 0,40| -0,50 0,00 0,00 2,24 | -2,66 1,96 | -2,31 1,20 -1,40

Tabela 58 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo Il no sentido longitudinal.

Momento Perm.

Momento Acid.

Momento Vento.

Combinacao 01
(1,49 +

Combinagao 02
(1,49 +

Combinagao 03

PILARES (Mg) KNm (Mg) KNm (Mv) KNm 1,4(q+0.6V)) 1,4(V+0,6q)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTRUTURA TIPO 1l
P1 -420| 370| -0,70| 0,70| 0,00/ 0,00/ -6,86| 6,16| -6,37| 567| -420| 3,70
-440| 450| -0,70| 0,70| 0,00/ 0,00| -7,14| 7,28| -6,65| 6,79| -4,40| 4,50
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-1,30 2,70 -0,20 0,40 0,00 0,00 -2,10 4,34 -1,96 4,06| -1,30 2,70
-9,00 7,80 -3,00 2,90 0,00 0,00| 16,80 | 14,98 | -14,70| 12,95| -9,00 7,80
P2 -8,40 8,60| -2,70 2,80 0,00 0,00| 15,54 | 15,96 | -13,65| 14,00| -8,40 8,60
-1,70 550 -0,60 1,80 0,00 0,00 -3,22| 10,22| -2,80 8,96 | -1,70 5,50
2,80 -2,60 0,50| -0,50 0,00 0,00 4,62| -4,34 4,27 -3,99 2,80 -2,60
P4 260 -270| 040| -0,50| 0,00| 000| 4,20 -448| 392| -413| 260| -2,70
0,70 -1,50 0,170 -0,20 0,00 0,00 1,12| -2,38 1,05| -2,24 0,70f -1,50
4,60 -4,50 1,60 -1,60 0,00 0,00 8,68| -8,54 756 | -7,42 4,60 | -4,50
P5 4,80 -5,00 1,50 -1,60 0,00 0,00 8,82| -9,24 7,77 -8,12 4,80 -5,00
1,70 -2,60 0,50| -0,80 0,00 0,00 3,08| -4,76 2,73| -4,20 1,70 -2,60
1,20 -1,30 0,20 -0,20 0,00 0,00 1,96 | -2,10 1,82 -1,96 1,20 -1,30
P7 0,90 -1,00 0,20 -0,20 0,00 0,00 1,54| -1,68 1,40 -1,54 0,90 -1,00
0,20| -0,40 0,00| -0,10 0,00 0,00 0,28 | -0,70 0,28| -0,63 0,20| -0,40
3,80 -3,90 1,30 -1,40 0,00 0,00 714 -7,42 6,23| -6,44 3,80 -3,90
P8 3,40 -3,80 1,10 -1,20 0,00 0,00 6,30| -7,00 553| -6,16 3,40| -3,80
1,30 -1,70 0,40| -0,60 0,00 0,00 2,38| -3,22 2,10| -2,80 1,30 -1,70
Tabela 59 — Determinagdo de M, para o modelo estrutural tipo 1V no sentido longitudinal.
Momento Perm. | Momento Acid. | Momento Vento. Com(l:irlzgfo & Com(l?linlzgfo e Combinagao 03
PILARES (Mg) KNm (Mq) KNm (Mv) KNm 1,4(q+0.6V) 1,4(V+0.60)) (1,0g - 1,4V)
Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup. Inf. Sup.
ESTRUTURATIPO IV

-4,30 3,80 -0,70 0,70 0,00 0,00| -7,00 6,30 | -6,51 581| -4,30 3,80
P1 -4,60 4,70 -0,70 0,70 0,00 0,00 -7,42 756 | -6,93 7,07| -4,60 4,70
-4,50 4,50 -0,70 0,70 0,00 0,00| -7,28 7,28| -6,79 6,79| -4,50 4,50
-1,30 2,70| -0,20 0,40 0,00 0,00 -2,10 4,34 -1,96 4,06 -1,30 2,70
-10,60 9,40 -3,50 3,40 0,00 0,00| 19,74 | 17,92 | -17,29| 15,54 | -10,60 9,40
P2 -10,20| 10,40| -3,30 3,40 0,00 0,00| -18,90| 19,32 | -16,59| 16,94| -10,20| 10,40
-8,90 9,20 -2,90 2,90 0,00 0,00| 16,52 | 16,94 | -1449| 1491| -8,90 9,20
-1,90 5,70| -0,60 1,80 0,00 0,00| -3,50| 10,50 -3,08 9,24| -1,90 5,70
3,10 -2,90 0,50| -0,50 0,00 0,00 5,04| -4,76 469 | -4,41 3,10 -2,90
P4 3,10 -3,10 0,50| -0,50 0,00 0,00 5,04| -5,04 4,69| -4,69 3,10 -3,10
2,70| -2,80 0,50| -0,50 0,00 0,00 448 | -4,62 413| -4,27 2,70 -2,80
0,80 -1,50 0,10| -0,30 0,00 0,00 1,26 | -2,52 1,19 -2,31 0,80| -1,50
520 -5,10 1,80 -1,80 0,00 0,00 9,80 | -9,66 8,54| -8,40 520| -5,10
P5 550| -5,70 1,80 -1,80 0,00 0,00| 10,22 | -10,50 8,96 | -9,24 550| -5,70
4,90| -5,30 1,60 -1,70 0,00 0,00 9,10 -9,80 798| -8,61 490| -5,30
1,70 -2,70 0,50| -0,90 0,00 0,00 3,08 -5,04 273 441 1,70 -2,70
1,50 -1,50 0,30| -0,30 0,00 0,00 2,52 | -2,52 2,31 -2,31 1,50 -1,50
P7 1,30 -1,40 0,20 -0,30 0,00 0,00 210 | -2,38 1,96 | -2,17 1,30 -1,40
0,90 -1,10 0,20 -0,20 0,00 0,00 1,54| -1,82 1,40 -1,68 0,90 -1,10
0,20| -0,50 0,00 -0,10 0,00 0,00 0,28| -0,84 0,28| -0,77 0,20| -0,50
4,70 -4,90 1,60 -1,70 0,00 0,00 8,82| -9,24 7,70| -8,05 4,70 -4,90
P8 4,60 -4,80 1,50 -1,60 0,00 0,00 8,54| -8,96 749 | -7,84 4,60 -4,80
3,70 -4,20 1,20 -1,30 0,00 0,00 6,86 | -7,70 6,02| -6,79 3,70 -4,20
1,30 -1,80 0,40| -0,60 0,00 0,00 2,38 -3,36 210| -2,94 1,30 -1,80
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7.3 DIMENSIONAMENTO DO PILAR P1

Com a determinacdo dos esforcos solicitantes atuando nos pilares e nas
combinagdes de calculo, segue-se para o dimensionamento dos pilares com a determinagao
das armaduras longitudinais, considerando as estruturas dos tipos I, II, Il e I'V.

Para o dimensionamento da armadura do pilar P1, sdo admitidos os dados abaixo
com a considerag¢do das acdes em situacdo de calculo, sendo o valor de calculo o maior da
combinagdo considerada. (I, I, IIT e I'V).

Nas tabelas que se seguirdo, a indica¢ao de tramo (a, b, ¢ e d) tem o significado
respectivo — da fundacdo a primeira laje (tramo a) — da primeira laje a segunda laje (tramo
b) — da segunda laje a terceira laje (tramo c) e da terceira laje a ultima laje (tramo d).

A determinacdo das armaduras de cada pilar sera feita com a secdo minima
estabelecida no projeto inicial Cap. II (12x30cm para os pilares centrais e 19x19cm para os
demais casos). Apos, efetuado o cdlculo, verifica-se a taxa de armadura e se a mesma
atende as condi¢des normativas e de projeto.

Para cobrimento nominal de 25mm atribui os valores minimos das armaduras
transversal ¢ longitudinal para a determinacdo dos valores de dx e dy, dessa forma,

acrescenta a espessura da armadura transversal ($5Smm) e metade da armadura longitudinal

(610mm) tem-se os valores de d, = 3,5 ¢ d'y =3,5

7.3.1 Dados do pilar P1: Forca Normal de Calculo, Momento de 1* Ordem e

Excentricidade de 1* ordem

DADOS (Estrutura do tipo I):

Nig= 56,76 KN
Tramo a Migsup = 6,72KNm Mg pase = - 6,23KNm

Secao do pilar: 19x19¢m

Exc. inicial ¢; - tramo a €isup = 11,839cm €ibase = 10,976cm




DADOS (Estrutura do tipo II):

Nig = 58,66 KN

Tramo b Migsup = 9,03KNm Midpase = - 8,33KNm
Secao do pilar: 19x19¢m
Nig=157,36 KN

Tramo a Migsup = 17,71KNm Midpbase = - 17,57KNm

Secao do pilar: 19x19¢m

Exc. inicial ¢; - tramo b €isup = 15,393cm

Ci,base = l4,200cm

Exc. inicial ¢; - tramo a €isup = 11,254cm

ei’base = 1 1, 1 65CH1

DADOS (Estrutura do tipo I1I):

Nig = 60,42 KN

Tramo ¢ Mig,sup = 11,34KNm

Mld,base = - 10,43KN1’11

Secdo do pilar: 19x19¢m

Nig=162,26 KN

Tramo b Mig,sup = 20,44KNm

Mld,base =-1 8,76KNH’1

Secdo do pilar: 19x19¢m

Niga=267,20 KN

Tramo a Mig,sup = 27,51KNm

Mld,base = —28,56KNH’1

Secdo do pilar: 19x19¢m

Exc. inicial e; - tramo ¢ €isup = 18,786cm

€ibase = 17,262cm

Exc. inicial ¢; - tramo b €isup = 12,597cm

Ci,base = 11,561cm

Exc. inicial ¢; - tramo a

€isup = 10,296cm

ei’base = 1 O,6880m

DADOS (Estrutura do tipo 1V):

Nig = 62,69 KN

Tramo d Mig,sup = 14,63KNm Midpase = - 13,02KNm
Secdo do pilar: 19x19¢m
Tramo ¢ Nig=167,92 KN
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Mig,sup = 24,01KNm

M 1 d,base = -22,47KNH1

Secdo do pilar: 19x19c¢m

Nig = 276,98 KN

Tramo b Mig,sup = 31,36KNm Mig.pase = -29,6 IKNm
Secdo do pilar: 19x19c¢m
Niga = 388,47 KN

Tramo a Migsup = 39,06KNm Mid,pase = -41,16KNm

Secdo do pilar: 19x19c¢m

Pré-dimensionamento: 19x21¢m

Exc. inicial ¢; - tramo d

€isup = 23,337cm

€ipase = 20,768cm

Exc. inicial ¢; - tramo ¢

€isup = 14,987cm

Ci,base = 13,381cm

Exc. inicial ¢; - tramo b

€isup = 11,322cm

€ibase = 10,903cm

Exc. inicial ¢; - tramo a

€isup = 10,055¢cm

€ipase = 10,595cm

Tramo d

Nig=61,18 KN

Mig,sup = 8,47KNm

Mld,base = - 8,40KN1’11

Secdo do pilar: 19x19¢m

Tramo ¢

Nig = 160,86 KN

Mg = 7,91KNm

Mld,base = —8, 19KNm

Secdo do pilar: 19x19¢m

Tramo b

Niga=259,42 KN

Mig,sup = 6,79KNm

Mld,base = —7, 14KNm

Secdo do pilar: 19x19¢m

Tramo a

Nig = 355,46 KN

Migsup = 1,96KNm

M]d,base = ‘3 ’92KNm

Secdo do pilar: 19x19¢m

Pré-dimensionamento: 19x21c¢m

Exc. inicial ¢; - tramo d

€isup = 13,844cm

€ibase = 13,730cm

Exc. inicial ¢; - tramo ¢

€isup = 4,917cm

ei’base = 5,09 1 cm
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Exc. inicial ¢; - tramo b Cisup = 2,0617cm €ibase = 2,752cm

Exc. inicial ¢; - tramo a €isup = 0,551cm €ipase = 1,102cm

7.3.2Dados Geométricos do pilar P1
Secdo: 19x19 e pré-dimensionamento: resultou em secdo minima nos modelos

estruturais tipo I, II e III e para o modelo tipo IV a secdo serd de 19x21cm.

O comprimento de flambagem dever ser definidas conforme 4.3 do Cap. IV que os
pilares deverdo ser considerados engastados nos dois tramos, permitindo a multiplicacao
do comprimento de flambagem pelo coeficiente n = 0,5. Outra opg¢do seria condicionar o
pilar tendo uma de suas extremidades engastadas e a outra simplesmente apoiada, isso
permite que reduz o comprimento de flambagem em 30%, ou seja, deve-se multiplicar pelo
coeficiente n=0,7. Neste trabalho considera-se que o tramo a, (fundagdo) ndo estara
totalmente engastado necessitando de elementos de fundacdes que permitam este
engastamento, além disso, os demais pilares também podem permitir o giro caso as vigas
ndo estiverem com armaduras para resistirem a estes momentos nas extremidades,
portanto, os pilares que estiverem no tramo a, b, ¢, d serdo multiplicados seus respectivos

comprimento de flambagem /¢, por n=1,0.

- Tramo a:

) < 281+19 =300cm
¢ [281+60 =341cm

- Tramo b, ¢, d:

) < 261+19 =280cm
¢ [261+60=321cm

Portanto o comprimento de flambagem /7, do pilar P1 sera:

- Tramo a = 300 x 1,0 =300cm
-Tramo b, ¢, d = 280 x 1,0 = 280cm
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7.3.3— Classificacao do pilar P1
7.3.3.1 — Classificacao quanto a posi¢cao em planta:

- De acordo com o Cap. IV o pilar P1 deve ser classificado quanto a sua posi¢do em

planta como: pilar de canto.
7.3.3.2 — Classificagdo quanto ao indice de esbeltez:

O indice de esbeltez sera:

Para o tramo a;

300x+12

A=A, =—"—— = A, =A, = 54,696
h, 19
Para o tramo b, ¢, d;
14 12
Ay =7‘~y =e”‘hx—\/_ = A, =)\,y =%=51’05

y

7.3.4 Determinacio do Momento Minimo (Mg, min)

Parah=19,0cm
€.in. =(0,015+0,03-0,19)
e.in =2,07

7.3.5 Dimensionamento do pilar P1 para o modelo estrutural tipo I com acio do vento
Dados:

Nig = 56,76KN

Migsup= 672KNcm

Mid,pase = 623KNem
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Cisup = 11,839cm

€ipase = 10,976cm

7.3.5.1 — Determinacao do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite sera:

25+12,5e%
A, =
ayp

o, =0,60+0,40-— 623
672

> 0,40

a, = 0,229 > 0,40

a, = 0,40
Portanto A; serd igual a:
10,976
25+125"™
%
0,40

A, = 80,552 > 54,70

Como A < A; classifica-se o pilar P1 da seguinte forma:

No eixo X e Y — pilar curto ou robusto conforme tabela 29 do Cap. IV.

7.3.5.2 — Determinacao da excentricidade total
Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P1, ou seja: no
topo, na base ¢ no meio do vao do pilar. Este tipo de pilar dispensa o célculo de

excentricidade de 2% ordem.

- Excentricidade de primeira ordem:
Eixo X

€isup = 11,839¢cm

€ibase = 10,976cm
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EixoY
€isup = 2,81cm

ei,base = 5,11cm

- Excentricidade minima:

€min = 2,07cm

- Imperfei¢des Locais:

9, , portanto

1 1 1
= > e = =
100- /7, ' 100-3,41 1846

e =1,73cm e = 0,86cm < enin

a,topo a,meio

Dessa forma, tém-se trés tipos de situacdo de calculo, conforme figura 47, que deve
ser dimensionado pela pior situagdo. No caso de pilares submetidos a flexdo obliqua, deve-
se verificar as varias situagdes de projeto e determinar a taxa de armadura, para assim,

identificar a situacdo mais desfavoravel.

INICIAL

11,839¢n|
= 10,976¢

e=>5,11cm

=1,

L
e=2,8lcm

€
€

TOPO INTERMEDIARIO BASE
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PROJETO 1 - .
y y y
3 £ E 3 |
e=2.8lcm [:‘6 I {Ee e=>5,11cm La‘; T)
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE
PROJETO 2 - :
y y y
% e,=2,07cm §
e,=2,07cm — =4
e=2,.8lcm {TJ e,=2.07cm? e=>5,11cm T“;
T X X - X
TOPO INTERMEDIARIO BASE

Figura 47 — Situagées de cdlculo do pilar Pl (modelo estrutural ).

7.3.5.3 Determinacao da forca normal de calculo v.

N, 56,76
V=——""— = V=

A, -fe 19.19.23

c

14
v =0,088

7.3.5.4 Determinacio dos coeficientes adimensionais p, e py
- TOPO:
— Situacio de Projeto 1

Determinagao de pu em x:

n, —0,088- 1391 00644
Determinacao de pem y:
u, = 0,088 2,84 = u, =0,013
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— Situacio de Projeto 2

Determinacao de pu em x:

n, =0,088- 1184 u, =0,0633
Determinacdo de pem y:
u, = 0,088 4,91 = p, =0,0227
19
- INTERMEDIARIO:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de 1 em X:
n, =0,088- 2,07 = u, =0,0096
19
— Situacio de Projeto 2
Determinacao de p em y:
n, = 0,088 - 2‘;(;7 = u, =0,0096
- BASE:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de 1 em x:
n, =0,088- 13,04 = u, =0,060
19
Determinacdo de pem y:
n, = 0,088 - 51’191 = p, =0,0236
— Situacio de Projeto 2
Determinagao de pu em x:
u, =0,088- 10,97 = u, =0,051
19
Determinacdo de p em y:
u, = 0,088 71’198 = u, =0,033
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A tabela 60 apresenta de forma condensada os valores calculados para o

dimensionamento estrutural.

Tabela 60 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar Pl (modelo estrutural I).

Topo Intermediario Base
Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj
1 2 1 2 1 2
v 0,088 0,088 0,088 0,088 0,088 0,088
Lx 0,064 0,063 0,009 - 0,060 0,051
Ly 0,013 0,022 - 0,009 0,023 0,033

Por analogia da tabela 61 o pilar P1 devera ser dimensionado pela situacao de topo,

portanto, os valores sdo: v = 0,088, p, = 0,063 e p, = 0,022 (TOPO sit. de projeto 2).

7.3.5.5 Determinacio da taxa de armaduras o determinados pelo Abaco de

PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. ¢ POREM, M. E. [12]

Com os dados da tabela 60 como visto sdo dados para a determinacdo da taxa de

armadura . O abaco usado foi A-59 de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM,

M. E. [12] conforme figura 48 e os dados est4 apresentado na tabela 61.

R-53

CA-58 R

Ae fea 'd;
(VO d, = B.158 h,
fe Foa by W . di = B.158h, |
Py= J:_h ot " Fu /Ry =274 |
Re Fos by A /R, = 204 [
W ﬁuﬂ_ |
e Fea R = hyh
h, ¥
”u=a.2 P v-ee|
2.4 AT
i
VAL
% f o R M
. ziy .9/ — \\ L, ;\\\*
A ¥ -l B \Lg
Bl Vil Wi '(/—— ‘Q'». \\\ O
P TN
(AT AV AL NI
ANNANN sV VNI LT
o1 J b \QQ ALY / |
| - N ‘Q“ N5 ’;// 4 *'
2.2 [ B K vy
SRS ] ¢ >’-’/ }
- SNNEAAAT :
B ‘// |
- N\ 24
NN
sl V= 0.8 b [ Jp-es
; 4 a3 8.2 21 e LB o2 2.3 L)

Figura 48 — Abaco para a determina¢do da taxa de armadura do pilar P1 (modelo estrutural ).




Tabela 61 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural I).
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Topo Intermediario Base
Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj
1 2 1 2 1 2
0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00

Neste caso, utiliza-se a taxa de armadura minima que deve ser:

f
Pin = 0,15-f°—d-v >0,40%

yd
Para C-25 e CA50A tém-se:
25
1,4
Pmin = 0,15 50 -0,088 > 0,40%
A1 5

P = 0,054% > 0,40%

0,4
100

As,minzAc'pmin = A =19-19-

s,min

A__. =144cm? (0,40%)

s,min

7.3.5.6 Calculo das armaduras pelo programa computacional de OBLIQUA 1.0 [23]
Para a determinacdo das armaduras do pilar P1 para o modelo estrutural tipo I

utilizou-se também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme figura 49. O

diagrama de interacdo mostra que o pilar, mesmo com grande excentricidade, com

armadura minima com 4¢10.0mm (0,87%) resiste muito acima do necessario.



121

Figura 49 — Diagrama de interacdo do pilar P1 da estrutura tipo 1.

7.3.6 Dimensionamento do pilar P1 para o modelo estrutural tipo Il com acio do

vento

Dados:
Nig = 157,4KN
Migsup= 1771KNcm
Midpase = 1757KNcem
€isup = 11,25cm

ei,base = 1 1 5 ]. 6Cm

7.3.6.1 — Determinagao do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite sera:

e
| _25+125 %g
ap

1

-1771
1757

a, =0,196 > 0,40

a, = 0,60+ 0,40 -

> 0,40

a, = 0,40

Portanto A, serd igual a:
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25+12,5111 %9
B 0,40

Ay

A, =80,85 >54,70

Como A < A; classifica-se o pilar P1 da seguinte forma:

No eixo X e Y — pilar curto ou robusto conforme tabela 29 do Cap. IV.

7.3.6.2 — Determinacao da excentricidade total

Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P1, ou seja: no
topo, na base ¢ no meio do vao do pilar. Este tipo de pilar dispensa o calculo de
excentricidade de 2* ordem.

- Excentricidade de primeira ordem:

Eixo X

€isup = 11,25¢cm

€ibase = 11,16cm

EixoY

€isup = 2,66cm

ei,base = 1 ,33cm

- Excentricidade minima:

€min = 2,07cm

- Imperfei¢des Locais:

1 1 1
0, =——=0,= = , portanto
' 100- 1, ""100.y300 1732'°

e =1,73cm e = 0,86cm < enin

a,topo a,meio
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Dessa forma, tém-se trés tipos de situacdo de céalculo, conforme figura 50, que deve
ser dimensionado pela pior situagdo. No caso de pilares submetidos a flexdo obliqua, deve-

se verificar as vdrias situagdes de projeto e determinar a taxa de armadura, para assim,

identificar a situacdo mais desfavoravel.

INICIAL
y y y |
€= 2,66cm TI: e=1,33cm ‘:5
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE
PROJETO1
y y y ‘
g g g § g
€= 2,66cm i :i E e=1,33cm ‘: (E"
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE
PROJETO2
y y y ‘
G E
g €=2,07cm e
¢=2,07cm = z
€= 2,66cm w eu= 2,07 e=1,33cm L
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE

Figura 50 — Para a determinagdo da situagdo mais desfavoravel, elabora trés situagdes. A primeira somente

com as excentricidades iniciais, a segunda situagdo com a soma das minimas no sentido X e a ultima situagdo,

com a soma das excentricidades minimas no sentido Y.

7.3.6.3 Determinacio da for¢a normal de calculo v

Ng 157,4

v=——""—"" =
Ac 'fcd 19192’514

v =0,244
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7.3.6.4 Determinacio dos coeficientes adimensionais p, e p,.

- TOPO:

— Situacio de Projeto 1

Determinagao de 1 em x:

u, =0,244. 13,32 = u, =071
Determinacdo de pLem y:
n, =0,244. 2,66 = p, =0,034
19
— Situacio de Projeto 2
Determinacao de pu em x:
u, = 0,244 . 11,25 = u,=0,144
Determinagao de pLem y:
n, =0,244. 4,73 = u, =0,060
y 19 y
- INTERMEDIARIO:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de 1 em x:
n, =0,244. 2,07 = u, =0,026
19
— Situacio de Projeto 2
Determinacdo de pLem y:
n, =0,244. 2,07 = u, =0,026
y 19 y
- BASE:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de pu em x:
13,23

= 0,244 == =0,170
18 19 = M
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Determinagao de pLem y:

n, = 0,244 . 1,33 = u, =0,017
y 19 y
— Situacio de Projeto 2
Determinagao de 1 em X:
p, =0,244. 11,16 = pn, =043
19
Determinacdo de pL em y:
u, = 0,244 ?l,: = u, =0,043

A tabela 62 apresenta de forma condensada os valores calculados para o

dimensionamento estrutural.

Tabela 62 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural ).

Topo Intermediario Base
Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,244 0,244 0,244 0,244 0,244 0,244
Ly 0,171 0,144 0,026 - 0,170 0,143
Ly 0,034 0,060 - 0,026 0,017 0,043

Por analogia da tabela 63 o pilar P1 devera ser dimensionado pela situacao de topo,

portanto, os valores sdo: v = 0,244, u, = 0,171 e py = 0,034 (TOPO sit. de projeto 1).

7.3.6.5 Determinacio da taxa de armaduras ® determinados pelo Abaco de

PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM, M. E. [12].

Com os dados da tabela 62 como visto sdo dados para a determinacdo da taxa de

armadura . O abaco usado foi A-59 de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM,

M. E. [12] conforme figura 51 e os dados esta apresentado na tabela 63.
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Figura 51 — Abaco para a determinagdo da taxa de armadura do pilar P1 (modelo estrutural II).

Tabela 63 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural I).

Topo Intermediario Base
Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj
1 2 1 2 1 2
[0 0,25 0,26 0,00 0,00 0,25 0,23
Neste caso, utiliza-se a taxa de armadura como:
A fo-Ac
S de
0,26-25,,.19.19
A, = ’ = A, = 3,85cm?

015
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Adota-se: 4912,5 mm (1,38%)

7.3.6.6 Calculo das armaduras pelo programa computacional de OBLIQUA 1.0 [23].
Para a determinac¢do das armaduras do pilar P1 para o modelo estrutural tipo II

utilizou também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme figura 52. O

diagrama de interagdo mostra que o pilar com grande excentricidade estd no limite,

utilizando 4¢12,5mm (1,36%).

Figura 52 — Diagrama de interacdo do pilar P1 da estrutura tipo II.

7.3.7 Dimensionamento do pilar P1 para o modelo estrutural tipo III com acio do
vento
Dados:

Nig=267,2KN

Migsup=2751KNcm

Midpase = -2856KNem

€isup = 10,3cm

ei’base = 10,7CIT1
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7.3.7.1 — Determinacao do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite sera:

25+12,5e%
A, = -
b

a, = 0,60+0,40.— 2856
2751

> 0,40

a, =0,185> 0,40

a, = 0,40
Portanto A; serd igual a:
254+12,510,3
A = 19
,=
0,40

A, =T79,44 > 54,70

Como A < A; classifica-se o pilar P1 da seguinte forma:

No eixo X e Y — pilar curto ou robusto conforme tabela 29 do Cap. IV.

7.3.7.2 — Determinacao da excentricidade total

Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P1, ou seja: no
topo, na base ¢ no meio do vao do pilar. Este tipo de pilar dispensa o célculo de
excentricidade de 2 ordem.

- Excentricidade de primeira ordem:

Eixo X

€isup = 10,7cm

ei,base = 1 0’3cm

FixoY
€isup = 1,62cm

ei,base = 0,78cm
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- Excentricidade minima:

€min = 2,07cm

- Imperfei¢des Locais:

|
L
~
(]
I
L
o

e a,meio

, portanto

oo 1 _a_ 1 1
' 100-/¢, " 100-300 173,2

e =1,73cm e = 0,86cm < enin

a,topo a,meio

Dessa forma, tém-se trés tipos de situacdo de calculo, conforme figura 53, que deve
ser dimensionado pela situagdo mais desfavoravel. No caso de pilares submetidos a flexao
obliqua, deve-se verificar as varias situagdes de projeto e determinar a taxa de armadura,

para assim, identificar a situagdo mais desfavoravel.

INICIAL

e=0,78cm

= 10,7cm
10,3cm

e=1,62cm

¢
¢

TOPO INTERMEDIARIO BASE
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PROJETO1 ]
y Yy Yy
e |5 £ -
e=1,62cm % E 1‘; &=0,78cm %: E
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE
PROJETO2 S ]
y y y
.5 e,=2,07cm I_E
¢=2,07cm =l 2
= 1,62cm v ¢, 2,07cm o O-78em 5
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE

Figura 53 — Situagées de calculo do pilar P1 (modelo estrutural I1I).

7.3.7.3 Determinacao da forca normal de calculo v.

N, 267,2
V=——"7—"7" > V=
A fy 19.19.2°

[

14
v=0,414
7.3.7.4 Determinacio dos coeficientes adimensionais p, e p,.

- TOPO:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de 1 em x:
n, = 0,414-% = n, =0,278
Determinacao de pL em y:

1,62
b, =0414.-

= p, =0,035

— Situacio de Projeto 2

Determinacao de pu em x:
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10,7

- 0,414 = p, =0,233
My 19 Hx
Determinacdo de pLem y:
u, =0,414. 3,69 = u, =0,08
19
- INTERMEDIARIO:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de 1 em X:
n, =0414. 2,07 = p, =0,045
19
— Situacio de Projeto 2
Determinacao de pL em y:
n, =0,414. 2,07 = u, =0,045
19
- BASE:
— Situacio de Projeto 1
Determinacao de pu em x:
u, =0,414. 12,37 = u, =0,269
Determinacao de pL em y:
n, =0,414. 0,78 = u, =0,017
19
— Situacio de Projeto 2
Determinacao de pu em x:
n, =0,414. 10,3 = u, =0,224
19
Determinagao de pem y:
p, =0,414. 2,85 = u, =0,062

19
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A tabela 64 apresenta de forma condensada os valores calculados para o

dimensionamento estrutural.

Tabela 64 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural III).

Topo Intermediario Base
Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,414 0,414 0,414 0,414 0,414 0,414
Lx 0,278 0,233 0,045 - 0,269 0,224
Ly 0,035 0,080 - 0,045 0,017 0,062

Por analogia da tabela 65 o dimensionamento do pilar P1 torna-se uma incognita,

pois, hd uma variagdo entre os dois coeficientes; Lk € [y. A situagdo de topo, com valores

de: v =0,414, py = 0,278 e py = 0,035 (TOPO, sit. de projeto 1) pode ser a situagdo

determinante.

7.3.7.5 Determinacio da taxa de armaduras ® determinados pelo Abaco de

PINHEIRO, L. M., BARALDL L. T. e POREM, M. E. [12]

Com os resultados da tabela 64 serdo utilizados para a determinagdo da taxa de

armadura . O abaco usado foi A-59 de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM,

M. E. [12] conforme figura 54 e os dados estd apresentado na tabela 65.

Ag fog

Ae Feu b

Ae fog by
. ™
Fe Fea

= 8.2

A/

Ini
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“"‘"\.9'\\

—t—

— A
\\-..__.- V.
NS
[

Vi

N

/
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1
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[

|

I
| Tv-es
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Figura 54 — Abaco para a determina¢do da taxa de armadura do pilar P1 (modelo estrutural I11).




Tabela 65 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural III).
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Topo Intermediario Base
Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj
1 2 1 2 1 2
® 0,54 0,50 0,00 0,00 0,47 0,46
Neste caso, utiliza-se a taxa de armadura como:
A O fo-Ac
s de
0,54-25,,.19-19
A, = = A_ =8,00cm’

15

Adota-se: 4$16 mm (2,21%)

7.3.7.6 Calculo das armaduras pelo programa computacional de OBLIQUA 1.0 [23]

Para a determinacdo das armaduras do pilar P1 para o modelo estrutural tipo III

utilizou também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme figura 55. O

diagrama de interacdo mostra que o pilar com grande excentricidade estd no limite,

utilizando 4¢20mm (3,48%).

[H obliqua 1.0

Arguivoe Configuracdes Sobre

[ Solicitage:

I [kN]: -267.2

Mad [kM.m]: [4.32

Myd (kN.m]: [3412

~Segdo Transver

ITA]:I HLUITIL|&

Diagrama de Interacio

Myd (khLm)
0

Taxa de fmadura:

348%

Mateniais Bleml [15

Concreto: |C.25 - H o |13—

Aga [cesna =] 35 25 15 5 5 15 25 35

Ce502 8 Moxd (kN.m)
umadura
. ) - w

Namera de barras na linha: 2 Linha 1 3 ¥ r

Digmetio das barras (mm]: m -

% [eml |35 R feml [155 i

¥, [em] [155 e leml 155 Adicionar v

& Hotortdl © Veloal ¢ Quger _ Ewbi | %

Figura 55 — Diagrama de interag¢do do pilar P1 da estrutura tipo I11.
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7.3.8 Dimensionamento do pilar P1 para o modelo estrutural tipo IV com acio do

vento

Dados:
Njg =388,5KN
Mig,sup = 3906KNcm
Midpase = -4116KNcm
€isup = 10,05cm

ei’base = 10,6Cm

7.3.8.1 — Determinacao do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite sera:

25+12,5"%
Dy =
ay,

-4116
3906

a, = 0,178 > 0,40

o, = 0,60+ 0,40 -

> 0,40

a, = 0,40
Portanto A, serd igual a:
10,05
| _25+125 %40
! 0,40
A, =79,03

Como A <A classifica-se o pilar P1 da seguinte forma:

No eixo X e Y — pilar curto ou robusto conforme tabela 29 do Cap. I'V.

7.3.8.2 — Determinacao da excentricidade total

Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P1, ou seja: no

topo, na base e no meio do vao do pilar. Este tipo de pilar dispensa o célculo de

excentricidade de 2? ordem.
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- Excentricidade de primeira ordem:
Eixo X

€isup = 10,05cm

€i,base = 10,6cm

EixoY

€isup = 1,12cm

ei,base = 0,54cm

- Excentricidade minima:

€min = 2,07cm

- Imperfei¢des Locais:

e a,meio

, portanto

R, K
' 100-/¢, ' 100-,3,00 1732

e =173cm e, ., =0,86cm <eni

a,topo

Dessa forma, tém-se trés tipos de situacdo de céalculo, conforme figura 56, que deve
ser dimensionado pela pior situagdo. No caso de pilares submetidos a flexdo obliqua, deve-

se verificar as varias situagdes de projeto e determinar a taxa de armadura, para assim,

identificar a situacdo mais desfavoravel.

INICIAL

10,05¢cm
e=10,6cm

¢,=0,54cm

e=1,12cm

e
bl
>
>

TOPO INTERMEDIARIO BASE
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PROJETO1
y y y
e=1,12cm T—‘i ‘I: 1; e=10,54cm % (I_
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE
PROJETO2
y y y
g ¢=2,07cm g
e=2,07cm =l =
o= 1,12em X oum 2,07 e=054cm v
X X X
TOPO INTERMEDIARIO BASE

Figura 56 — Situagées de cadlculo do pilar P1 (modelo estrutural IV).

7.3.8.3 Determinacao da forca normal de calculo v.
N, 388,5
V= AT = v= 25
¢ ‘cd 19.19. ’A4

v =0,60

7.3.8.4 Determinacio dos coeficientes adimensionais p, e p,.

- TOPO:
— Situacio de Projeto 1

Determinacao de pu em x:

n, =0,60-ﬂ = u, =0,382
19
Determinagao de pem y:
u, =0,60- 1;192 p, = 0,035

— Situacio de Projeto 2

Determinagao de pu em x:



1
1. =0,60- 0,05
Determinacdo de pLem y:
3,17
=0,60-—
Hy 19
- INTERMEDIARIO:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de 1 em X:
1, = 0,60- 2,07
19
— Situacio de Projeto 2
Determinacao de pL em y:
2,07
=0,60-—
Hy 19
- BASE:
— Situacio de Projeto 1
Determinagao de pu em x:
1, = 0,60- 12,67
19
Determinacao de pL em y:
0,54
=0,60-—
Hy 19
— Situacio de Projeto 2
Determinagao de 1 em x:
10,6
=0,60-—
H 19
Determinagao de pem y:
2,61
u, =0,60- 5

19

= p,=0,317

= p, =0,100

= p, =0,065

= p, =0,065

= n, =0,40

= p, =0,017

= p,=0,337

= p, =0,083

137
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A tabela 66 apresenta de forma condensada os valores calculados para o

dimensionamento estrutural.

Tabela 66 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural IV).

Topo Intermediario Base
Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60
Lx 0,382 0,317 0,065 - 0,400 0,337
Ly 0,035 0,100 - 0,065 0,017 0,083

Por analogia da tabela 67 o dimensionamento do pilar P1 torna-se uma incognita,

pois, hd uma variagdo entre os dois coeficientes; L € L,. A solugdo serd dimensionar a taxa

de armadura para verificar qual ¢ a maior taxa e por conseqiiéncia a pior situagao.

7.3.8.5 Determinacio da taxa de armaduras ® determinados pelo Abaco de

PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM, M. E. [12].

Com os resultados da tabela 66 serdo utilizados para a determinagdo da taxa de

armadura . O abaco usado foi A-59 de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM,

M. E. [12] conforme figura 57 e os dados estd apresentado na tabela 67.

gl e
L e dy, = B.158h,
Fe Fou P 7 d, = 8,158 h,
Py = St '™ i By, /R, = 244
fasraty Ao R, = 204
Woe—tefw .
R Fog " R = h.hy
V-8.2 ] e Us o
i FA 1]
. = ;
% mENNNN
4 36/ ERNTUNNN
JA A S mm NN NN NN
g o 11 e INNA
. Eeh VA\NTAL Y
REriTagiraa i TLOTT AT LI
AARRSAENANY VIV
o N3 e
N \‘(\\ LY E
~ ‘Q? -\"“- 7
AN ! Hid
i 7
NN P
—
U= 2.4 [ | | PR

Figura 57 — Abaco para a determinagio da taxa de armadura do pilar P1 (modelo estrutural IV).




Tabela 67 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural IV).
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Topo Intermediario Base
Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj
1 2 1 2 1 2
1,05 0,95 0,00 0,00 1,05 0,93

Neste caso, utiliza-se a taxa de armadura como:

A

A _o-fq-Ac
S de
2,5
1,05-%74 4-19-19
= =

015

A, =1557cm?

Adota-se: 4922,2mm (4,31%)

7.3.8.6 Calculo das armaduras pelo programa computacional de OBLIQUA 1.0 [23]

Para a determinag¢do das armaduras do pilar P1 para o modelo estrutural tipo IV

utilizou também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme figura 58. O

diagrama de interagdo mostra que o pilar com grande excentricidade estd no limite,

utilizando 10¢16mm (5,57%).

[H obliqua 1.0

Arquivo  Configuracdes Sobre

~Solicitagies

~Segdo Transversat

W ADHLITL &

Diagrama de Interagio

=

Nd [kN): I—EBE,E
biod b [205
My (kN il [49.22

Lo BES

e (khm)

=1

=21
-1

Tara de Amadura: 557 %

Figura 58 — Diagrama de interacdo do pilar P1 da estrutura tipo IV.

Materiss B [em) ITS— -

Concreta: |25 - H [em) Im— =

Ao 33 23 43 3 ¥ 17 2T

CAS0 Aj' Mxd (kN.m)
[Armadura
" # ¥
Numero de barras na linha: 5 ,—|f
Linha 2 T

Dismetro das banas mm; T

¥, fem: 35 ®, femk |35 i

¥, (em: [155 ¥, fem} [35 Adicionar v,

 Horzontal & Vetical ¢ Dualquer Excluir | X
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Em uma das situagdes (BASE sit. de projeto 1) o coeficiente de momento na
dire¢do x ¢ muito grande em comparacdo com o coeficiente de momento do eixo v,
portanto, verifica-se o pilar numa situagdo de ocorréncia de solicitagdo em Flexao Normal

Composta conforme figura 59.

Einormal 1.3
Arquive Sobre
Solicitagfes Secdo Transversal .
T— Diagrama de Interagéo
H
™ | n
= 40
Z
Nd (kM) -388.5 Largura [cm] 19 2
td [kN.m] 43,22 Altura [em) 19
[k.m) ©
Materiais 0
-1000 -500 500
(Cun:rEtU[MPa]_ 25 Ago: [casua ‘ wa

- Amadura
Nimero de b linh

imero de barras nalisha ey
Digmetra das barras [mm) 6

35 Adicionar

]

): |16 E keluir
e ¥ len). [155 & Horizantal

]

X; *, [cm]

 Vertical
155 © Qualquer

Taxade amaduwa: 557 %

Figura 59 — Diagrama de interagdo do pilar P1 da estrutura tipo 1V — flexdo normal composta.

7.3.8.7 Verificacao da se¢io determinada pelo pré-dimensionamento

No Cap. 111, tabela 28, o pré-dimensionamento indica que o pilar P1 devera ter uma
secdo de 19x21cm, ou seja, a se¢do minima ndo as recomendagdes do pré-
dimensionamento. Realmente, o P1 tem taxas de armaduras altas de 4,31% e 5,57%. Essas
taxas devem ter arranjos de armaduras para atender a prescrigao de norma que limita a taxa
de armadura do pilar em 8%. Dessa forma, as armaduras do pilar P1 para a se¢do 19x21

sera:

Tabela 68 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural IV).

Topo Intermediario Base
Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
\ 0,54 0,54 0,54 0,54 0,54 0,54
Lx 0,312 0,258 0,053 - 0,325 0,273
Ly 0,035 0,100 - 0,065 0,017 0,083




141

Com os resultados da tabela 68 serdo utilizados para a determinagdo da taxa de

armadura . O abaco usado foi A-58 de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM,

M. E. [12] conforme figura 60 e os dados est4 apresentado na tabela 69.

A-58

R feq
e d, = 8.158 h,
R foa b dl = 8,158 h,
e —le " Aoy /R = 2/6
Re Fea by A /R, = 3/8
Wo.—Taf ‘
L A = hh,
= =22 [ V=00
.4l |
| [ e
sl 5 Ny .‘
| £y, ///::'—.‘HM Y "-\‘ |
"2 ” l’( P NN \‘)\Qt i
f }‘;//"““‘ ANV
nt S N S O J L
a;'_""-? \\K
A SITAENAA VIS, YO LIN 4Oyl
AN NARANY Y]/ VIV
a1 Y‘K /4 d
i NSRS 17
2 % —1 J/ ]
N . 5
2.3 1
! | 1 |
I~ [ — |
”.u-n,a | | V=86
i o . 3 8z 1 e 2.1 8.2 8.3 a4

Figura 60 — Abaco para a determina¢do da taxa de armadura do pilar P1 (modelo estrutural IV).

Tabela 69 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P1 (modelo estrutural IV).

Topo Intermedidrio Base
Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj | Sit. Proj
1 2 1 2 1 2
® 0,80 0,85 0,00 0,00 0,80 0,85

Neste caso, utiliza-se a taxa de armadura como:

A :m-fcd-Ac
s de
0,85-2’514-19-21
A, = = A, =1392cm’

o s

Adota-se: 12¢12,5 mm (3,76%)
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Para a determinacdo das armaduras do pilar P1 para o modelo estrutural tipo IV
utilizou também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme figura 61, com a
secdo de pré-dimensionamento. O diagrama de interagdo mostra que o pilar com grande
excentricidade estd no limite, utilizando 6¢p20mm (4,72%), entretanto, com taxa de

armadura menor que o pilar com se¢do minima.

Figura 61 — Diagrama de intera¢do do pilar Pl da estrutura tipo IV utilizando a se¢do de pré-

dimensionamento.

7.3.9 Dimensionamento do pilar P1 para o modelo estrutural tipo IV sem a a¢do do
vento
Dados:

Nig = 355,5KN

Migsup= 196KNcm

Midpase = -392KNcem

€isup = 0,55cm

Ci,base = l,lOcm

7.3.9.1 — Determinacao do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite sera:
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25+12,5"%
Dy =
ay,

Quando o momento de primeira ordem for inferior ao momento minimo a,, = 1,0

Portanto A; serd igual a:

0,55
_ 254125 % o
1,0

A

A, = 25,36 < 54,7

Como A < A; classifica-se o pilar P1 da seguinte forma:
No eixo X e Y — pilar medianamente esbelto, ou seja, necessidade de

consideragao de excentricidade de segunda ordem.

7.3.9.2 — Determinacao da excentricidade total
Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P1, ou seja: no

topo, na base e no meio do vao do pilar.

7.3.9.3 Determinacio dos efeitos de segunda ordem.

Como o pilar PS5 — possui esbeltez inferior a 90, pode-se utilizar métodos
aproximados para determinar o0 momento total. O método a ser utilizado este trabalho sera
o0 “Meétodo do pilar padrao com curvatura aproximada (NBR 6118:2003 item 15.8.3.3.2)”

que sera:

2 1
j— e
Md,tot =Qy - Mid,A +N,y ﬁ : F 2 Mid,A

Inicialmente determina-se 1/r ser é expressa para v = 0,60 :

1__ 0005 0,005
r (0,6+0,5)-19 19
1

o= 0,000239 < 0,000263
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€2 2
e,, == 1 , portanto e,, = 3007, 0,000239
=10 r ‘ 10
e,, =2,151cm
A tabela 70 resume as excentricidades do pilar Pl no tramo a, com as

excentricidades de 1* ordem e a excentricidade de 2% ordem. Esses valores, substituidos nas

formulas a seguir, pode-se geral grafico para a analise das excentricidades do pilar.

Tabela 70 — Valores das excentricidades do pilar P1 sem a agcdo do vento (modelo estrutural IV).

X Y €min €a
TOPO 0,55 1,12 1,73
INTER. 2,151 2,151 2,07 0,86
BASE 1,10 0,54 1,73

XX

e2(x)= ey x sen i

a excentricidade de primeira ordem ¢ dada por:

€y tey

e1(x)= x(0)—e,

portanto

T XX e, te
€rotal= €2(X)tTe1(X)= €2 x sen ; 4+ Zl4 18

X(x)— e

Excentricidade
o)
o
N
|
0 OrNOTOO
0 T Orrrrrr T
0
I - O
3 -
- o
o)
E A o]
8 N
X
w
o)
o
¢
ol -] e+l

Gridfico 3 — Excentricidades do pilar Pl sem a agdo do vento (modelo estrutural IV).
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O grafico 3, mostra o comportamento das excentricidades do eixo x e y, o pilar P1
tem a excentricidade de 2* ordem como situacdo critica. Lembrar que a soma do el+e2 ¢
uma aproximacgao, pois o fendmeno ¢ mais complexa que a simples soma.

€, = 0 * €, + e,, portanto

e =1-110+2,151

€t = 3,251cm, para o eixo oposto serd adotado 0 emin

Para a determinacdo das armaduras do pilar P1 para o modelo estrutural tipo IV
utilizou também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme figura 62, com a
se¢dao de minima e desconsiderando a a¢do do vento. O diagrama de interagdo mostra que o
pilar sem a agdo do vento estara submetido a esforcos pequenos, mesmo considerando os
efeitos de segunda ordem, e resultando em armadura minima, ou seja, utilizando 4¢10mm

(0,87%).

[H obliqua 1.0
Arquive Configuracies Sobre

Solicitagies [~ Segdo Transversal

IT‘ anlulT Ll‘l Diagrama de Interacido
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H E 4
Nd[kNE  [3885 : -
oy _ z ( )
M (KNl [12.63 E
=
blpd (kM. |2.04 -7
Materiais————————— B lem): {19 -
Concreto: I[:-25 hd Hem) [19 17 \ /
Ao -7 -2 -7 -2 3 2 13
£o [cosna~ Macd (KN.m)

Armadura

p p #
Niimera de barras na linha: |2 Linha 1 '—f|
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Figura 62 — Diagrama de interagdo do pilar P1 da estrutura tipo IV sem a agdo do vento.

7.3.10 Resumo total dos Dimensionamentos do Pilar P1

Na tabela a seguir, estdo os resultados finais dos dimensionamentos do pilar P1 nas

diversas situagoes.
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Tabela 71 — Resumo do dimensionamento do pilar P1 para os diversos modelos estruturais (1, II, 11l e VI).

PILAR P1 (Canto)

- Estrutura de uma laje, ou seja, apenas

térrea, armadura minima.

Agmin
' 4¢10mm (0,87%)
1l 4912,5mm (1,38%) | Secdo 19x19
1 4916mm (2,21%)
4¢22,2mm (4,31%)
v 12¢12,5mm (3,76%) Secao 19x21

- Pilar com secao dimensionada pelo

pré-dimensionamento Cap. II1

410mm (0,87%) | Secdo 19x19

- Pilar sem a acao do vento (V=0)

7.4 DIMENSIONAMENTO DO PILAR P2

Para o dimensionamento da armadura do pilar P2, sdo admitidos os dados abaixo

com a consideragao das acdes me situagao de calculo, sendo a mesma no seu valor maximo

da combinagao considerada. (I, II, III e IV):

Nas tabelas que se seguirdo, a indicagdo de tramo (a, b, ¢c e d) tem o significado

respectivo — da fundagdo a primeira laje (tramo a) — da primeira laje a segunda laje (tramo

b) — da segunda laje a terceira laje (tramo c) e da terceira laje a ultima laje (tramo d).

A determinacdo das armaduras de cada pilar sera feita com a secdo minima

estabelecida no projeto usual Cap. II (19x19cm). Apds, efetuado o calculo, verifica-se a

taxa de armadura atende as condi¢des normativas e projeto, caso contrario troca-se a se¢ao

pela obtida pelo pré-dimensionado.

7.4.1 Dados do pilar P2: Forca Normal de Calculo, Momento de 1* Ordem e

Excentricidade de 1* ordem

DADOS (Estrutura do tipo I):

Tramo a

Nijg = 128,10 KN

Midsup = -5,32KNm

Mld,base = - 5,32KN1’1’1

Secao do pilar: 19x19¢m




Exc. inicial ¢; - tramo a

€isup = 4,153cm

€ipase = 4,153cm

DADOS (Estrutura do tipo II):

Nig = 124,60KN

Tramo a Migsup = 6,16KNm Midpase = - 6,02KNm
Secdo do pilar: 19x19¢m
Nig =337,96KN

Tramo b Migsup = 16,24KNm Midpbase = - 16,52KNm

Secdo do pilar: 19x19¢m

Exc. inicial ¢; - tramo a

€isup = 4,943cm

Ci,base = 4,83 lem

Exc. inicial ¢; - tramo b

€isup = 4,805cm

€i base = 4,888cm

DADOS (Estrutura do tipo III):

Tramo a

Nig=121,24KN

Mig,sup = 6,44KNm

M]d,base = - 6,44KNm

Secdo do pilar: 19x19c¢m

Tramo b

Nig = 328,86KN

Mig,sup = 18,34KNm

Midpase = -18,20KNm

Secdo do pilar: 19x19c¢m

Tramo c

Nig = 540,12KN

Mig,sup = 28,14KNm

Midpase = -28,70KNm

Secdo do pilar: 19x19c¢m

Pré-dimensionamento: 19x26c¢m

Exc. inicial ¢; - tramo a

Cisup = J,311cm

€ipbase = 3,311cm

Exc. inicial ¢; - tramo b

ei’sup = 5,534C1’1’1

ei)base = 5,534Cm

Exc. inicial ¢; - tramo ¢

€isup = 3,210cm

Ci,base = 5,3 1l4cm
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DADOS (Estrutura do tipo IV):
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Tramo a

Nig=116,90 KN

Miqsup = 7,56KNm

Ml d,base

=-7,28KNm

Secao do pilar: 19x19¢m

Tramo b

Nia=319,06 KN

Miq.up = 20,16KNm

Ml d,base =

-19,88KNm

Secao do pilar: 19x19¢m

Tramo ¢

Nig= 523,68 KN

Miq.up = 32,06KNm

Ml d,base =

-31,92KNm

Secdo do pilar: 19x19¢m

Tramo d

Nig=733,32 KN

Mig,sup = 41,44KNm

Ml d,base =

-42,28KNm

Secdo do pilar: 19x19¢m

Pré-dimensionamento: 19x35c¢m

Exc. inicial ¢; - tramo a

€isup = 0,467cm

Ci,base = 6,227cm

Exc. inicial ¢; - tramo b

Cisup = 0,318cm

ei,base = 6,23 1Cm

Exc. inicial ¢; - tramo ¢

€isup = 0,122cm

ei)base = 6,095Cm

Exc. inicial e¢; - tramo d

ei’sup = 5,65 lcm

ei’base = 5,7650m

Para efeito de comparagdo foi determinada para a estrutura tipo IV a

desconsideragdo do vento, dessa forma, pode-se verificar qual a intensidade do vento no

pilar P2, que sera:

DADOS (Estrutura do tipo IV):

Nig=116,90 KN

Tramo a Mig,sup = 0,00KNm Mig.pase = -0,00KNm
Secdo do pilar: 19x19c¢m
Niga=319,06 KN

Tramo b Mig,sup = 0,00KNm Mig.pase = -0,00KNm

Secdo do pilar: 19x19c¢m
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Nig=1523,68 KN
Tramo ¢ Mig,sup = 0,00KNm Mig.pase = -0,00KNm

Secdo do pilar: 19x19¢m

Nig=733,32 KN

Mld,sup = 0,00KNH’I Mld,base = —0,00KNI’I’I
Tramo d :

Secdo do pilar: 19x19¢m

Pré-dimensionamento: 19x35¢m
Exc. inicial ¢; - tramo a €isup = 0,00 €ipase = 0,00cm
Exc. inicial ¢; - tramo b €isup = 0,00 €ipase = 0,00cm
Exc. inicial e; - tramo ¢ €isup = 0,00 €ipase = 0,00cm
Exc. inicial ¢; - tramo d €isup = 0,00 €ipase = 0,00cm

7.4.2 Dados Geométricos do pilar P2

- Dados geométricos do Pilar P2

Secdo: 19x19 e pré-dimensionamento: resultou em se¢do minima para os dois
primeiros tipos estruturais (I e II) para o caso do modelo estrutural III e IV resultou nas
secdes 19x26 e 19x35 respectivamente.

Conforme dito anteriormente, portanto, os pilares que estiverem no tramo a, b, ¢, d

serdo multiplicados seus respectivos comprimento de flambagem 7, por n=1,0.

- Tramo a:

) < 281+19=300cm
® "7 1281+ 60 = 341cm

- Tramo b, ¢, d:

< 261+19 =280cm
° " |261+60 =321cm

Portanto o comprimento de flambagem /7, do pilar P2 sera:

- Tramo a = 300 x 1,0 = 300cm
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-Tramo b, ¢, d = 280 x 1,0 =280cm

Posi¢ao do centro da armadura.

d =35 e d =35

X

7.4.3— Classificagao do pilar P2
7.4.3.1 — Classificagdo quanto a posi¢ao em planta:

- De acordo com o Cap. IV o pilar P2 deve ser classificado quanto a sua posi¢do em

planta como: pilar extremidade.

7.4.3.2 — Classificagdo quanto ao indice de esbeltez:
O indice de esbeltez sera:

Para o tramo a;

300x+12

Ay=A,=—"—— = A, =4, = 54,696
h, 19
Para o tramo b, ¢, d;
0, x~\12
Ao=hy = o gL ea, =%=51,05

y

7.4.4 Determina¢do do Momento Minimo (Mig,min)

Parah=19,0cm
e.. =(0,015+0,03-0,19)
€.in = 2,07
Para h=26,0cm
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e, =(0,015+0,03-0,26)
e, =228

Para h =35cm
€. =(0,015+0,03-0,35)
e.in =2,95

7.4.5 — Determinacio do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite dos modelos estruturais de dimensionamentos sera:

Tabela 72 — Valores do indice de esbeltez limite para os modelos estruturais I, II, Il e IV.

€i h Olp Ad
I 4,15 19 69,33
II 4,81 19 0.4 70,40
111 5,21 19 ’ 71,06
IV 5,65 19 71,79

Analisando o A A, com a tabela 72, verifica-se que o pilar P2 nos diversos modelos
estruturais ndo ultrapassa os valores de A;, dessa forma, o pilar ¢ classificado como curto

ou robusto.

7.4.6 — Determinacao da excentricidade total

Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P2, ou seja: no
topo, na base ¢ no meio do vao do pilar. Este tipo de pilar dispensa o calculo de
excentricidade de 2* ordem. A tabela 73 demonstra a excentricidade inicial de projeto, ja as
tabelas 74 e 75 tem os valores das excentricidades de projeto considerando duas situagdes:
1* somando a excentricidade acidental em X e a 2% situagdo somando a excentricidade
acidental no eixo Y.

- Excentricidade de primeira ordem (e;) para o tramo a do pilar P2.




Tabela 73 — Excentricidade de 1 ordem do pilar P2.
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Inicial BASE INTERMEDIARIA
- X Y X Y X Y
| 4,15 1,20 0,00 0,00 4,15 4,59
11 4,90 0,82 0,00 0,00 4,81 2,81
111 5,31 0,60 0,00 0,00 5,21 1,89
1V 5,76 0,47 0,00 0,00 5,65 1,43
— Situacio de Projeto 1
Tabela 74 — Excentricidade de 1°ordem do pilar P2 somado a excentricidade minima (e,,;,).
Proi. 1 BASE INTERMEDIARIA
~rol- 2 X Y X Y X Y
| 6,22 1,20 2,07 0,00 6,22 4,59
11 6,97 0,82 2,07 0,00 6,88 2,81
11 7,59 0,60 2,28 0,00 7,49 1,89
10% 8,31 0,47 2,55 0,00 8,20 1,43
— Situacio de Projeto 2
Tabela 75 — Excentricidade de 1 ordem do pilar P2 somado a excentricidade minima (e,,,).
Proi. 2 BASE INTERMEDIARIA
e X Y X Y X Y
| 4,15 3,27 0,00 2,07 4,15 6,66
11 4,90 2,89 0,00 2,07 4,81 4,88
111 5,31 2,88 0,00 2,28 5,21 4,17
v 5,76 3,02 0,00 2,55 5,65 3,98

Na se¢do intermedidria, as excentricidades sdo apenas os valores do momento

minimo, o que as demais se¢des superam.

7.4.7 Determinacio da forca normal de calculo v, para os modelos estruturais I, I1, ITT

elV

V=

Ny
A, -f,

c

Tabela 76 — Excentricidade de 1 ordem do pilar P2 somado a excentricidade minima (e,,;,).

Valores de v

I 11 11T v
1,31 1,81
pré-dimensionamento 0,29 0,80 0,71 0,73




7.4.8 Determinagao dos coeficientes adimensionais pi e py

u:v._

e
h
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As tabelas 77 a 80 apresentam de forma condensada dos valores calculados para o

dimensionamento estrutural, através de flexao obliqua composta.

Tabela 77 — Valores dos coeficientes adimensionais de cdlculo do pilar P2 (modelo estrutural I).

Topo Intermediario Base
I Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,29 0,29 0,29 0,29 0,29 0,29
Ly 0,095 0,063 0,032 - 0,095 0,063
Ly 0,070 0,102 - 0,032 0,018 0,050
Tabela 78 — Valores dos coeficientes adimensionais de cdlculo do pilar P2 (modelo estrutural II).
Topo Intermediario Base
I Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2

v 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80
K 0,290 0,203 0,087 - 0,293 0,206
Ly 0,118 0,205 - 0,087 0,035 0,122

Tabela 79 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P2 (modelo estrutural I1).
Topo Intermediario Base
111 Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2

\ 0,71 0,71 0,71 0,71 0,71 0,71
Ly 0,280 0,195 0,085 - 0,284 0,198

Ly 0,052 0,114 - 0,062 0,016 0,079

Tabela 80 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P2 (modelo estrutural IV).
Topo Intermediario Base
v Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2

\ 0,73 0,73 0,73 0,73 0,73 0,73

Ly 0,315 0,217 0,098 - 0,319 0,221

Ly 0,030 0,083 - 0,053 0,010 0,063

Analisando as tabelas 77 a 80, pode-se dimensionar o pilar P2 para os diversos

modelos estruturais (I, I1, IIT e IV).
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7.4.9 Determinacio da taxa de armaduras ® determinados pelo Abaco de
PINHEIRO, L. M., BARALDI L. T. ¢ POREM, M. E. [12]

Para o dimensionamento do pilar P2, admite-se a situagdo de projeto critico, ou
seja, a que gera a maior taxa de armadura, a tabela 81 tem os valores da taxa de armadura
® que foram obtidos do dbaco A-59 de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e POREM,
M. E. [12].

N L 7 Ll ot "'-d, CA-52 A
P o __f e A-se A '\: . %
e Foa P LA i S B dy = 8150k,
i, ot | 4, = B.158h, A Foa b Sl 4. = B.158h,
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Figura 63 — Abaco para a determina¢do da taxa de armadura do pilar P2 (modelo estrutural I, II, III e IV).
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° f
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Tabela 81 — Area das armaduras dimensionadas pelo Abaco para os modelos estruturais (I, II, 11l e IV).

I 1T 111 v
Secio 19x19 19x19 19x26 19x35
) 0,125 1,05 0,825 0,85
A 1,85 15,57 16,74 23,22
Taxa (%) 0,51% 4,31% 3,39% 3,49%

7.4.10 Calculo das armaduras pelo programa computacional de OBLIQUA 1.0 [23].

Para a determinagdo das armaduras do pilar P2 para os modelos estruturais, I, II, ITI
e IV utilizou também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme as figuras 64 a
67.
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Figura 64 — Diagrama de interagdo do pilar P2 da estrutura tipo I com a agdo do vento.

UUhI\'uua 1.0

Figura 65 — Diagrama de interagdo do pilar P2 da estrutura tipo Il com a a¢do do vento.
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Figura 66 — Diagrama de interagdo do pilar P2 da estrutura tipo III com a agdo do vento.

Figura 67 — Diagrama de interacdo do pilar P2 da estrutura tipo IV com a agdo do vento.

A utilizagdo de um Unico abaco para o dimensionamento das armaduras dos pilares
pode gerar taxas muito altas, ou a necessidade de bitolas grandes. A solugdo seria utilizar
diversos abacos até encontrar uma op¢ao técnica e economicamente viavel. Como efeito de

comparagdo, o pilar P2 para estruturas do tipo III e IV foram encontrados novas taxas
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utilizando outro arranjo das armaduras, utilizando o programa computacional OBLIQUA

[23], dessa forma as armaduras ficaram como:

Linha 3
Linha 4

Figura 68 — Diagrama de interagdo do pilar P2 da estrutura tipo III com a ag¢do do vento.

[H obliqua 1.0

Representacdo gréfica da segao transversal

Figura 69 — Diagrama de interagdo do pilar P2 da estrutura tipo IV com a agdo do vento.

7.4.11 Dimensionamento do pilar P2 para o modelo estrutural tipo IV sem a acio do

vento
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Dados:
Nig=733,3KN
Mig,sup = 0,00KNcm
Midpase = 0,00KNcm

Eixo X
ei’sup = 0,00Cm

ei,base = 0,00Cm

Eixo Y
ei’sup = 3,98Cm

Ci,base = 3 ,OZcm

7.4.11.1 — Determinacao do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite sera:

e
A - 25+12,5 %
ay,

1

Quando o momento de primeira ordem for inferior a0 momento minimo a, = 1,0

Portanto A, serd igual a:

25+12,5 °’5% 9

A
! 1,0

A, = 25,36 < 54,7

Como A > A; classifica-se o pilar P2 da seguinte forma:
No eixo X e Y — pilar medianamente esbelto, ou seja, necessidade de

consideracao de excentricidade de segunda ordem.
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7.4.11.2 — Determinacio da excentricidade total
Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P2, ou seja: no

topo, na base e no meio do vao do pilar.

7.4.11.3 Determinacio dos efeitos de segunda ordem

Como o pilar P2 — possui esbeltez inferior a 90, pode-se utilizar métodos
aproximados para determinar o momento total. O método a ser utilizado este trabalho sera
0 “Meétodo do pilar padrdao com curvatura aproximada (NBR 6118:2003 item 15.8.3.3.2)”

que sera:

21
Mot =0y - Miga + Ny ﬁ =2 My,

Inicialmente determina-se 1/r ser € expressa para v = 1,13 usando a se¢do minima.

1 0.005 < 0,005

r (113+0,5)-19 19

; —0,000161< 0,000263

2 2
e,, = E—el, portanto e, =ﬂ-0,000161
10 r ’ 10

e,, =144 cm

A tabela 82 resume as excentricidades do pilar P2 no tramo a, com as
excentricidades de 1* ordem e a excentricidade de 2* ordem. Esses valores, substituidos nas

formulas a seguir, pode-se geral grafico para a analise das excentricidades do pilar.

Tabela 82 — Valores das excentricidades do pilar P2 sem a acdo do vento (modelo estrutural IV).

X Y €min €a
TOPO 0,00 3,98 1,73
INTER. 1,44 1,44 2,07 0,86
BASE 0,00 3,02 1,73
T XX

e2(X)= ey x sen

a excentricidade de primeira ordem ¢ dada por:

€y tep

e1(x)~ x(0) e,

portanto
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T XX e, te
rotal= €2(X)tTe1(X)= €2 x sen ; 4+ Zl4 18

X(x)— e,

Excentricidade X

-5,00

OrNMTVO

N

dades

N0

ici
0,00
L/x

Excentr

—~4—el-a-e)  eltel

Grdfico 4 — Excentricidades do pilar P2 sem a agdo do vento (modelo estrutural IV).

O grafico 3, mostra o comportamento da excentricidade do eixo y, o pilar P2 tem a
excentricidade de 2* ordem como situagdo critica a excentricidade de primeira ordem na
base. Entretanto, o pilar P2 devera ser dimensionado nas diversas situagdes, sendo a mais

critica, a situagdo intermedidria devido as condi¢des de normas e,, = o, - €, +e,. Este
pilar esta submetido a flexdo normal composta.
€t =0, * €, +e,, portanto
e, =1-3,98+144

€.t = 9,42 cm, para o eixo oposto serd adotado 0 emin

Para a determina¢do das armaduras do pilar P2 para o modelo estrutural tipo IV
utilizou também o programa computacional NORMAL [24] conforme figura 70, com a

secao minima e desconsiderando a a¢ao do vento.
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Linha 2

i
:

—

Figura 70 — Diagrama de interagdo do pilar P2 da estrutura tipo IV sem a agdo do vento.

hal |
Linha 2 |—

Figura 71 — Diagrama de interagdo do pilar P2 da estrutura tipo IV sem a agdo do vento.

Na figura 70, o dimensionamento das armaduras para a secado minima (19x19) ndo ¢é
possivel, pois, a taxa de armadura ficara muito elevada, impossibilitando o detalhamento

devido a taxa maximo de armaduras nos pilares (8%). A figura 71 mostra o
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dimensionamento pela se¢ao de pré-dimensionamento (19x35), esta secdo se mostrou
compativel ao dimensionamento da estrutura, visto que, sem a a¢do do vento o pilar esta

submetido a a¢do de segunda ordem (e;) e sob flexdo normal composta.

7.4.12 Resumo total dos Dimensionamentos do Pilar P2
Na tabela a seguir, estdo os resultados finais dos dimensionamentos do pilar P2 nas

diversas situagoes.

Tabela 83 — Resumo do dimensionamento do pilar P2 para os diversos modelos estruturais (I, II, 11l e VI).

PILAR P2 (Extremidade)

- As,min - Estrutura de uma laje, ou seja,
4¢10mm (0,87%) apenas térrea, armadura minima.
Se¢ao 19x19
- Devera obter novo arranjo de
11 4¢22,2mm (4,31%)
armadura ou detalhar para esta taxa.
111 8¢16mm (3,71%) Secdo 19x26
12¢16mm (3,63%) | Secdo 19x35
v Imp. dimensionar Secdo 19x19
12¢16mm (3,63%) Secdo 19x35 | - Pilar sem a agdo do vento (V=0)

7.5 DIMENSIONAMENTO DO PILAR PS

Para o dimensionamento da armadura do pilar P5, sdo admitidos os dados abaixo
com a consideragao das acdes me situagao de calculo, sendo a mesma no seu valor maximo
da combinagao considerada. (I, II, III e IV):

Nas tabelas que se seguirdo, a indicagdo de tramo (a, b, ¢ e d) tem o significado
respectivo — da fundagdo a primeira laje (tramo a) — da primeira laje a segunda laje (tramo
b) — da segunda laje a terceira laje (tramo c) e da terceira laje a Gltima laje (tramo d).

A determinacdo das armaduras de cada pilar serd feita com a secdo minima
estabelecida no projeto usual Cap. II (12x30cm). Apos, efetuado o calculo, verifica-se a
taxa de armadura atende as condi¢des normativas e projeto, caso contrario troca-se a se¢ao

pela obtida pelo pré-dimensionado.




7.5.1 Dados do pilar P5: Forca Normal de Calculo, Momento de 1* Ordem e

Excentricidade de 1* ordem

DADOS (Estrutura do tipo I):

Nig = 136,64 KN

Tramo a Mig,sup = -12,04KNm

M]d,base = - 12,46KNm

Secdo do pilar: 12x30cm

Exc. inicial e; - tramo a €isup = 8,8lcm

ei’base = 9, 1 zcm

DADOS (Estrutura do tipo II):

Nig = 134,96KN

Tramo a Migsup = 13,16KNm Migpase = - 11,48KNm
Secdo do pilar: 12x30cm
Nig =382,20KN

Tramo b Migsup = 38,64KNm Migpase = - 36,54KNm

Secdo do pilar: 12x30cm

Exc. inicial ¢; - tramo a €isup = 9,75cm

€ipase = 8,00cm

Exc. inicial ¢; - tramo b €isup = 10,11cm

ei,base = 9,5 6Cm

DADOS (Estrutura do tipo III):

Nig=133,70KN

Tramo a Migsup = 14,42KNm

Mld,base = - 12,74KNH’1

Secao do pilar: 12x30cm

Nig=350,14KN

Tramo b Migsup = 38,92KNm

Mld,base =.3 6,82KNm

Secao do pilar: 12x30cm

Nig = 624,68KN

Mig,sup = 63,00KNm
Tramo c

Mld,base = -67,48KNm

Secao do pilar: 12x30cm

Pré-dimensionamento: 19x26




Exc. inicial ¢; - tramo a

€isup = 10,78cm

ei’base = 9,5 3Cm

Exc. inicial ¢; - tramo b

Cisup = 11,11cm

€ipase = 10,52cm

Exc. inicial ¢; - tramo ¢

€isup = 10,08cm

€ibase = 10,80cm

DADOS (Estrutura do tipo IV):

Trameo a

Nig=132,24 KN

Mig,sup = 15,96KNm

M]d,base = - 14,00KNm

Secdo do pilar: 12x30cm

Tramo b

Niga=374,92 KN

Mig,sup = 42,56KNm

M 1 d,base = ‘40’74KNm

Secdo do pilar: 12x30cm

Tramo ¢

Nig=582,32 KN

M gsup = 65,38KNm

Mld,base = -67,48KNm

Secdo do pilar: 12x30cm

Tramo d

Nig = 863,94 KN

M gup = 92,54KNm

Mld,base = -99,54KNm

Secdo do pilar: 12x30cm

Pré-dimensionamento: 19x35¢m

Exc. inicial ¢; - tramo a

€isup = 12,07cm

€ipase = 10,59cm

Exc. inicial ¢; - tramo b

€isup = 11,35cm

€ibase = 10,87cm

Exc. inicial ¢; - tramo ¢

Cisup = 11,22cm

ei,base = 1 1,59Cm

Exc. inicial ¢; - tramo d

€isup = 10,71cm

€ipase = 11,52cm
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Para efeito de comparacdo foi determinada para a estrutura tipo IV a

desconsidera¢do do vento, dessa forma, pode-se verificar qual a intensidade do vento no

pilar PS5.

Tramo a

Nig=132,16 KN

Mig,sup = 0,00KNm

Mld,base = - 0,00KNI’H
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Secdo do pilar: 12x30cm

Nig=374,92 KN
Tramo b Mig,sup = 0,00KNm Mg .pase = -0,00KNm

Secao do pilar: 12x30cm

Nig=61824 KN
Tramo c Migsup = 0,00KNm Mg pase = -0,00KNm

Secao do pilar: 12x30cm

Nig= 863,94 KN

Mld,sup = 0,00KNm Mld,base = -0,00KNm
Tramo d

Secao do pilar: 12x30cm

Pré-dimensionamento: 19x21cm
Exc. inicial ¢; - tramo a €isup = 0,00cm €ibase = 0,00cm
Exc. inicial ¢; - tramo b €isup = 0,00cm €ipase = 0,00cm
Exc. inicial e; - tramo ¢ €isup = 0,00cm €ipase = 0,00cm
Exc. inicial e; - tramo d €isup = 0,00cm €ibase = 0,00cm

7.5.2 Dados Geométricos do pilar P5

- Dados geométricos do Pilar P5

Secdo: 12x30 e pré-dimensionamento: resultou em se¢do minima para os dois
primeiros tipos estruturais (I e II) para o caso do modelo estrutural III e IV resultou nas
secdes 19x26 e 19x35 respectivamente.

Conforme dito anteriormente, portanto, os pilares que estiverem no tramo a, b, ¢, d

serdo multiplicados seus respectivos comprimento de flambagem 7, por n=1,0.

- Tramo a:

) < 281+12=293cm
® 7 1281+ 60 = 341cm

- Tramo b, ¢, d:

<

e =

261+12 =273cm
261+ 60 =321cm
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Portanto o comprimento de flambagem ¢ _ do pilar P2 sera:

- Tramo a = 300 x 1,0 =293cm
-Tramo b, c,d = 280x 1,0 =273cm

d =35 ¢ d =35

y

7.5.3— Classificagao do pilar P5

7.5.3.1 — Classificagdo quanto a posi¢ao em planta:

- De acordo com o Cap. IV o pilar P5 deve ser classificado quanto a sua posi¢do em

planta como: pilar interno ou central.

7.5.3.2 — Classificag¢do quanto ao indice de esbeltez:
O indice de esbeltez sera:

Para o tramo a;
Loy X112

X,y

X,y

Tabela 84 — Valores do indice de esbeltez limite para os modelos estruturais I, II, Il e IV.

A Ay
12x30 33,83 84,58
19x26 39,03 53,42
19x35 29,00 53,42

7.5.4 Determinacio do Momento Minimo (Mg, min)

Parah=12,0cm
€.in. =(0,015+0,03-0,12)
e.. =186
Para h = 30,0cm
e.. =(0,015+0,03-0,30)
e.in =2,40




7.5.5 — Determinacio do indice de esbeltez limite
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O indice de esbeltez limite dos modelos estruturais de dimensionamentos sera:

Tabela 85 — Valores do indice de esbeltez limite para os modelos estruturais I, II, Il e IV.

€i h (04 A
I 8,81 30 71,68
11 9,56 30 0.4 72,46
111 10,08 30 ’ 73,00
13% 10,71 30 73,66
Tabela 86 — Valores do indice de esbeltez limite para os modelos estruturais I, II, Il e IV.
¢ h Olp M
I 8,81 12 85,44
11 9,56 12 0.4 87,40
111 10,08 12 ’ 88,75
v 10,71 12 90,39

Analisando o A, Ay (tabela 84) com as tabelas 85 e 86, verifica-se que o pilar P5 nos
diversos modelos estruturais ndo ultrapassa os valores de A;, dessa forma, o pilar ¢

classificado como curto ou robusto, quando estdo sob a agdo do vento.

7.4.6 — Determinacao da excentricidade total
Deve-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar PS5, ou seja: no
topo, na base ¢ no meio do vao do pilar. Este tipo de pilar dispensa o célculo de

excentricidade de 22 ordem.

- Excentricidade de primeira ordem (e;) para o tramo a do pilar P5.

Tabela 87 — Excentricidade de 1°ordem do pilar P5.

Inicial BASE INTERMEDIARIA TOPO
- X Y X Y X Y
I 9,12 1,43 0,00 0,00 8,81 2,05
1T 9,56 0,77 0,00 0,00 10,11 1,17
111 10,8 0,49 0,00 0,00 10,08 0,76
1A% 11,52 0,36 0,00 0,00 10,71 0,58




— Situacio de Projeto 1

Tabela 88 — Excentricidade de 1 ordem do pilar P5 somado a excentricidade minima (e,,,).
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Proi. 1 BASE INTERMEDIARIA TOPO
— X Y X Y X Y
| 11,52 1,43 2,40 0,00 11,21 2,05
11 11,96 0,77 2,40 0,00 12,51 1,17
111 13,20 0,49 2,40 0,00 12,48 0,76
IV 13,92 0,36 2,40 0,00 13,11 0,58
— Situacio de Projeto 2
Tabela 89 — Excentricidade de 1°ordem do pilar P5 somado a excentricidade minima (ey,;,).
Proi. 2 BASE INTERMEDIARIA TOPO
~ol-= X Y X Y X Y
| 9,12 3,29 0,00 1,86 8,81 3,91
I 9,56 2,63 0,00 1,86 10,11 3,03
111 10,80 2,35 0,00 1,86 10,08 2,62
1V 11,52 2,22 0,00 1,86 10,71 2,44

Na secao intermediaria, as excentricidades sdo apenas os valores do momento

minimo, o que as demais se¢des superam.

7.5.7 Determinacgao da forca normal de calculo v, para os modelos estruturais I, I1, I11
elV

N,
A -f,

c

Tabela 90 — Excentricidade de 1 ordem do pilar P5 somado a excentricidade minima (e,,,).

Valores de v

I 11 111 v
usual 0,97 1,34
pré-dimensionamento 0,21 0,60 0,71 0,73

7.5.8 Determinagdo dos coeficientes adimensionais pi, e py

.8
S

As tabelas 91 a 94 apresentam de forma condensada dos valores calculados para o

dimensionamento estrutural, através de flexao obliqua composta.



Tabela 91 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P5 (modelo estrutural I).

169

Topo Intermediario Base
I Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,21 0,21 0,21 0,21 0,21 0,21
Lx 0,078 0,062 0,017 - 0,081 0,064
Ly 0,036 0,068 - 0,033 0,025 0,058
Tabela 92 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P5 (modelo estrutural I).
Topo Intermedidario Base
I Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60
Ly 0,250 0,202 0,048 - 0,239 0,191
Ly 0,059 0,152 - 0,093 0,039 0,132
Tabela 93 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P5 (modelo estrutural III).
Topo Intermediario Base
I Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,71 0,71 0,71 0,71 0,71 0,71
Lx 0,341 0,275 0,066 - 0,360 0,295
Ly 0,028 0,098 - 0,070 0,018 0,088
Tabela 94 — Valores dos coeficientes adimensionais de calculo do pilar P5 (modelo estrutural IV).
Topo Intermediario Base
v Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto | Projeto
1 2 1 2 1 2
v 0,73 0,73 0,73 0,73 0,73 0,73
Lx 0,273 0,223 0,050 - 0,290 0,240
Ly 0,022 0,094 - 0,071 0,014 0,085

Analisando as tabelas 91 a 94, pode-se dimensionar o pilar P5 para os diversos

modelos estruturais (I, I, IIT e IV).

7.5.9 Determinacio da taxa de armaduras ® determinados pelo Abaco de

PINHEIRO, L. M., BARALDL L. T. e POREM, M. E. [12]

Para o dimensionamento do pilar P5, admite-se a situacdo de projeto critico, ou

seja, a que gera a maior taxa de armadura, a tabela 95 tem os valores da taxa de armadura
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o que foram obtidos do abaco A-59 e A-70 de PINHEIRO, L. M., BARALDI, L. T. e
POREM, M. E. [12].
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Figura 72 — Abaco para a determinagio da taxa de armadura do pilar P5 (modelo estrutural 1, II, Il e IV).

A =oo-fcd-Ac
s f

yd

Tabela 95 — Area das armaduras dimensionadas pelo Abaco para os modelos estruturais (I, II, III e IV).

1 11 111 v
Sec¢ao 12x30 12x30 19x26 19x35
® 0,0 0,70 1,06 0,90
A Asmin 10,35 21,51 24,58
Taxa (%) 0,87% 2,87% 4,35% 3,69%

Os abacos empregados para a determinagdo das armaduras do pilar P5 s6 foram

possivel na estrutura tipo I.

7.5.10 Calculo das armaduras pelo programa computacional de OBLIQUA 1.0 [23]
Para a determinagdo das armaduras do pilar P5 para os modelos estruturais, I, II, ITI

e IV utilizou também o programa computacional OBLIQUA [23] conforme as figuras 69 a
72.




Figura 73 — Diagrama de interag¢do do pilar P5 da estrutura tipo I com a agdo do vento.

Lir

Figura 74 — Diagrama de interagdo do pilar P5 da estrutura tipo Il com a ag¢do do vento.
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Figura 75 — Diagrama de interagdo do pilar P5 da estrutura tipo 11l com a agdo do vento.

Linha 1

Figura 76 — Diagrama de interagdo do pilar P5 da estrutura tipo IV com a a¢do do vento.

As excentricidades do pilar P5 na dire¢do do vento ¢ muito grande em comparagio
ao do sentido perpendicular, dessa forma deve-se verificar o dimensionamento do pilar P5
por flexdo Normal Composta. Como efeito de comparacdo, o pilar P5 para estruturas do

tipo III e IV foram encontrados novas taxas utilizando outro arranjo das armaduras,
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utilizando o programa computacional NORMAL [24], dessa forma as armaduras ficaram

como:

lLinha2 |
Linha

Figura 77 — Diagrama de interagdo do pilar P5 da estrutura tipo III com a agdo do vento.

Figura 78 — Diagrama de interagdo do pilar P5 da estrutura tipo IV com a agdo do vento.
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7.5.11 Dimensionamento do pilar P5 para o modelo estrutural tipo IV sem a acio do
vento
Dados:

N4 = 836,9KN

Mig,sup = 0,00KNcm

Mid.pase = 0,00KNcm

Eixo X
€isup = 0,00cm

€ipase = 0,00cm

EixoY
Cisup = 3,98cm

€ipase = 3,02cm

7.5.11.1 — Determinacao do indice de esbeltez limite

O indice de esbeltez limite sera:

25+12,5e%
A, =
ayp

Quando o momento de primeira ordem for inferior ao momento minimo a, = 1,0

Portanto A; serd igual a:

25+12,5 0’5%2
A= 1,0

A, =25,57 <85,44
Como A > A; classifica-se o pilar PS5 da seguinte forma:

No eixo X e Y — pilar medianamente esbelto, ou seja, necessidade de

consideracao de excentricidade de segunda ordem.
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7.5.11.2 — Determinacio da excentricidade total
Devem-se verificar as excentricidades nos diferentes niveis do pilar P5, ou seja: no

topo, na base e no meio do vao do pilar.

7.5.11.3 Determinacio dos efeitos de segunda ordem

Como o pilar PS — possui esbeltez inferior a 90, pode-se utilizar métodos
aproximados para determinar o momento total. O método a ser utilizado este trabalho sera
0 “Meétodo do pilar padrdao com curvatura aproximada (NBR 6118:2003 item 15.8.3.3.2)”

que sera:

21
Mot =0y - Miga + Ny ﬁ =2 My,

Inicialmente determina-se 1/r ser € expressa para v = 1,13 usando a se¢do minima.

1 0.005 < 0,005

r (134+05)-12 12

; — 0,000226 < 0,000416

21 293?
e,, =—--—,portanto e,, =———-0,000226
=10 r ’ 10
e,, =194 cm
A tabela 96 resume as excentricidades do pilar P5 no tramo a, com as

excentricidades de 1* ordem e a excentricidade de 2* ordem. Esses valores, substituidos nas

formulas a seguir, pode-se geral grafico para a analise das excentricidades do pilar.

Tabela 96 — Valores das excentricidades do pilar P5 sem a a¢do do vento (modelo estrutural IV).

X Y €min €a
TOPO 0,00 0,58 1,46
INTER. 1,94 1,94 186 0,73
BASE 0,00 0,36 1,46

TTXX
e2(X)= ey x sen

a excentricidade de primeira ordem ¢ dada por:

ey tey

e1(x)= x(£)—e,
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portanto

T X e, te
rotal= €2(X)+e1(X)= e x sen ; X + 14 ; 18

X(x)— e

Excentricidade X
o)
)
-
mvmwhw®0rwm¢m®'
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Grdfico 5 — Excentricidades do pilar P2 sem a agdo do vento (modelo estrutural IV).

O grafico 3, mostra o comportamento da excentricidade do eixo y, o pilar P5 tem a
excentricidade de 2* ordem como situacao critica a excentricidade de primeira ordem na
base. Entretanto, o pilar P5 devera ser dimensionado nas diversas situagdes, sendo a mais

critica, a situagdo intermedidria devido as condigdes de normas e, = a, - €, +€,. Este
pilar esta submetido a flexdo normal composta.
€t = O, - €, + €,, portanto
e, =1:0,58+194

€.t = 2,52 cm, para o eixo oposto serd adotado o emin

Para a determinag¢do das armaduras do pilar PS5 para o modelo estrutural tipo IV
utilizou o programa computacional OBLIQUA [23] e NORMAL [24] conforme figuras 84,
85 e 86, com a secdo minima e desconsiderando a acdo do vento e a secdo de pré-

dimensionamento.
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ESE k]

u

Figura 80 — Diagrama de interagdo do pilar P5 da estrutura tipo IV sem a agdo do vento ¢/ se¢do

12x30cm.
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Figura 81 — Diagrama de intera¢do do pilar P5 da estrutura tipo IV sem a ag¢do do vento ¢/ segdo

19x35¢cm.

Na figura 84 e 85, o dimensionamento das armaduras para a secdo minima (12x30)
ndo ¢ possivel, pois, a taxa de armadura ficard muito elevada, impossibilitando o
detalhamento devido a taxa maximo de armaduras nos pilares (8%). A figura 86 mostra o
dimensionamento pela secdo de pré-dimensionamento (19x35), esta se¢do se mostrou
compativel ao dimensionamento da estrutura, visto que, sem a acdo do vento o pilar esta

submetido a a¢do de segunda ordem (e,).

7.5.12 Resumo total dos Dimensionamentos do Pilar P5
Na tabela a seguir, estdo os resultados finais dos dimensionamentos do pilar P5 nas

diversas situagoes.

Tabela 97 — Resumo do dimensionamento do pilar P5 para os diversos modelos estruturais (I, II, III e VI).

Agmin Se¢do 12x30 | - Estrutura de uma laje, ou seja,

4$10mm (0,87%) apenas térrea, armadura minima.
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- Devera obter novo arranjo de

II 4¢20mm (3,50%) armadura para reducdo do ¢ da
armadura longitudinal.
Imp. dimensionar Secao 12x30
- - Devera ser redimensionada a se¢ao
12¢16mm (4,85%) | Secdo 19x26 | de concreto, para a reducdo da taxa
de armadura.
12¢16mm (3,63%) | Secdo 19x35
v Imp. dimensionar Secao 12x30

4¢12,5mm (0,75%)

Se¢ao 19x35

- Pilar sem a a¢ao do vento (V=0)

7.6 ANALISE DOS PILARES P1, P2 e P5 POR PROGRAMA
COMPUTACIONAL EBERICK

Para finalizar as analises das armagdes dos pilares P1, P2 e P5, a estrutura foi

analisada pelo programa EBERICK [3] e dimensionadas com as seguintes situacdes: a)

Estrutura com acdo do vento; b) Estrutura sem a acdo do vento; c¢) Se¢do dos pilares

determinados pelo processo de pré-dimensionamento; d) Cobrimentos utilizados na NBR

6118:1981 apenas para efeito de comparagdo. Os resultados sdo apresentados na tabela 99.

Tabela 98 — Resumo do dimensionamento dos pilares P1, P2 e P5 nos diversos modelos estruturais (I, II, 11l e VI)
através do programa EBERICK [3].

EBERICK V5 [3]
P1 P2 P5
, , 14$10mm
As,mm As,mm 3’ 05% ¢/ vento
, , 14$10mm _
I As,mm As,mln 3 ’05% V 0
- - - Pré-dim.
, , 8¢10mm _
Ag min Ag min 1,78% Cobr. c=15mm
12x30 — imp.
6¢10mm 14x30
11 ;
As.ni 1,33% 1212.5mm ¢/ vento
3,51%
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12x30 — imp.
' 6¢10mm 14x30 _
Asain 1,33% 18¢10mm v=0
3,37%
- - - Pré-dim.
12x30 — imp.
14x30 _
Ag min Asmin 10612.5mm Cobr. c=15mm
2,95%
12x30 — imp.
6¢10mm 4¢p16mm 16x30 o/ vento
1,31% 2,23% 14¢12.5mm
3,64%
12x30 — imp.
4¢16mm 16x30 _
I Asmin 2,23% 8d16mm v=0
3,35%
19x21 19x26
- 8¢10mm 10$10mm Pré-dim.
1,57% 1,59%
16x30
As,min 6(1); %jor/nm 12¢125mm Cobr. c=15mm
e 3,07%
1
4916mm 6¢20mm 1 0¢71)(63r?1m ¢/ vento
0 o
2,23% 5,22% 3.94%
17x30
4$12.5mm 8dp16mm _
1,36% 4,46% 12¢16mm v=0
v 4,73%
19x21 19x35 19x35
8¢10mm A 4¢16mm Pré-dim.
1,57% s 1,21%
17x30
6¢12.5mm 12¢12.5mm _
2.04% 4.08% 10¢p16mm Cobr. c=15mm

3,94%
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8 CONSIDERACOES E CONCLUSAO

8.1 ANALISE FINAL COMENTARIOS E SUGESTOES

O trabalho feito aqui nas assertivas que para obras de pequeno porte, de um e dois
pavimentos, ndo ha grandes variacao de secdo transversal com relagdo a se¢cdo minima,
pois, a economia de material obtida em novos arranjos seria inferior, provavelmente ao
custo da mao de obra gasto para as adaptagdes necessarias.

Antes de iniciar a discussao dos resultados obtidos nos exemplos feitos no capitulo
anterior, que algumas das assertivas feitas aqui podem nao ser valido para edificagdes com

outras configuracdes ou sistemas estruturais diferentes.

8.2 PRE-DIMENSIONAMENTO

Quanto aos pré-dimensionamentos o que se pode concluir para os exemplos
calculados na situacdo de apenas uma laje, as dimensdes resultam em valores muito
pequenos que nem s3o permitidos pela norma brasileira. Quando se considera dois
pavimentos e a se¢ao constante, considerando uma das dimensao do pilar igual a 12cm a
outra dimensdo dos pilares ja se aproxima de valores que foram satisfatdrios para o
calculo.

Cumpre ressaltar que para pilares laterais ou de canto, o uso de 12c¢m para o lado do pilar
acaba por ndo permitir a ancoragem das vigas ou entdo acaba levando uma quantidade de
armadura muito grande pela presenca de momento na ligacdo viga-pilar. Sendo assim ¢
importante ressaltar que o projetista ndo deve considerar pilares (laterais e de canto) com
larguras de 12c¢m na dire¢ao que ha uma extremidade de viga. Na regido de Ribeirdo Preto,
existe um bloco ceramico para a execucao das alvenarias com largura de 14cm, que faz
com que a parede de % tijolo acabada seja de 17cm o que possibilita o uso de pilares com
b=14cm. Para dois andares o calculo do pré-dimensionamento passa a ser insuficiente para
o pilar central e lateral. Para trés andares (quatro lajes) o pré-dimensionamento para
b=12cm acaba sendo insuficiente, refazendo o pilar P5 para b=19cm a secao obtida serd de
19x35, ou seja, uma 4rea de 665cm? ou 84,72% maior que a minima. Conclui-se que a

secdo 19x35cm pode ser aceita pelo dimensionamento. Assim chega-se em uma conclusio
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que os pilares com b=12cm deverdo ser utilizados para prédios no maximo de duas lajes e
em posi¢ao de pilares centrais. Outra restri¢cdo dos pilares de 12c¢m esta ligado ao pé-direto,
ou seja, para pé-direto acima de 3,12m pode se tornar esbelto em funcio da fundacao (bi-
rotulado) o que dificulta seu dimensionamento. Com rela¢do a largura de 12cm, ¢ muito
utilizada por permitir acabamentos ou seu embutimento total nas alvenarias, deve se
entender que com a atualizagdo da NBR 6118:2003 o cobrimento aumentou de 1,5cm para
no minimo 2,5cm o que reduz o brago de alavanca da armadura (forca de reacdo)
reduzindo a capacidade a flexdo do pilar. KATAOKA, L. T. [18] em seu trabalho ja havia
alertado sobre esse problema. Ainda sobre essa questao salienta-se os resultados obtidos no
item 7.5 do pilar de 12cm os resultados de taxa de armaduras para os modelos estruturais
tipo I e Il sdo 0,87% e 2,87% respectivamente. Para os demais modelos o pilar P5 somente
podera ser dimensionado por se¢des superiores a de 12x30cm. Mesmo assim, o pré-
dimensionamento determina uma area que, atenderd as condi¢des de calculo se o pilar for
quadrado. Ainda em rela¢do aos 12cm existe uma possibilidade de se ter pilares com se¢ao

de 12x30cm fazendo o mesmo rotulado, ou seja, ndo recebendo momentos fletores iniciais.

8.3 DETALHES ARQUITETONICOS

Outra questdo sdo as disposigdes dos pilares que, com distdncias entre eles
inferiores a 5,00m poderdo reduzir os momentos de primeira ordem nos pilares o que

ocasionaria em armaduras longitudinal inferior a 12.5mm.

8.4 ESTABILIDADE

Com relagdo a estabilidade, foram utilizados, a titulo de comparacdo, os
coeficientes a e v,. Este ultimo nao ¢ permitido para edificagdes com menos que 4 andares.
Os resultados obtidos mostram que as estruturas cujos pilares que atendem ao calculo do
estado de limite Ultimo com estabilidade local também atendem como estrutura plenamente
o coeficiente o (ou seja) podera ser considerado como noés fixos, - verifica-se que ao ser
feito o pré-dimensionamento e o dimensionamento das se¢des dos pilares, levando em
conta a estabilidade local, em todos os casos as estruturas obtidas resultaram em estruturas
de nos fixos, ou seja, realmente a rigidez necessaria para o calculo de estabilidade local ja ¢
suficiente para evitar o calculo dos esforcos de segunda ordem globais. Acrescenta-se

ainda, embora nao tenham sido considerada no texto, as estruturas rotuladas (situagdo usual
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de pré-moldados) ou ainda a situacao inexisténcia de vigas (lajes sem vigas) a maioria das
estruturas seria de nos deslocaveis. Isto ocorre mesmo considerado o EI=0,85-Els.
Inicialmente foram realizados os calculos para efeito de comparacdo que se usou a se¢ao
dos pilares 12x30cm e 19x19cm. Para edificio pequenos ou de médio porte a NBR
6118:2003 considera apenas o coeficiente o.. A secdo minima de pilares sdo interessantes
para térreos e sobrados, que segundo a norma nio podem ter a aplicagdo do y,, mesmo
assim, s6 por comparacao calculou-se esse parametro para estas situacdes (I, II, III e V).
Com relagdo ao coeficiente v, os resultados no caso do térreo e do sobrado apenas poderao
ser considerados, devido a secao dos pilares ndo forem superiores ao minimo e se
efetivamente identificado que a acdo do vento terd condi¢des de ter valores proximos dos
valores apontados neste trabalho, isso ocorrerd caso ndo ter condi¢des de obter y, inferior a
1,10 e nao atender o coeficiente . Dessa forma, chama-se a atencdo que o calculista
podera realizar o dimensionamento apenas os efeitos locais dos pilares e, assim, estard
atendendo os coeficientes nessas alturas de edificios. Com relagdo ao deslocamento
transversal, para os modelos estruturais I e II, os valores y, ficam abaixo dos valores
limites da norma, ou seja, valores inferiores a 1,10. Ja o coeficiente oo somente a estrutura
térrea ficou com valores abaixo do limite estabelecida na NBR 6118:2003 [1], entretanto,
com outros arranjos estruturais tais como: redug¢do do pé-direto, utilizacdo de segdes pré-
dimensionadas podera melhorar os coeficiente a e y,, € assim atender as prescrigdes de
norma. Outro fator interessante para se notar ¢ que o coeficiente o ¢ mais restritivo que o
v.. Portanto, seria interessante analisar através do processo geral o comportamento dessas

estruturas se realmente estao sendo representadas pelo o ou pelo v,.

8.5 ACAO DO VENTO

A acdo de primeira ordem do vento ¢ sempre obrigatéria ser considerada nos
dimensionamentos estruturais, porém, esta a¢ao podera ser desprezada quando seus valores
forem inferiores a 10% das ac¢des verticais.

Nas alternancias de esfor¢os — mesmo mudando a dire¢ao da a¢ao do vento nao ha
variagdo de sinal do momento fletor nas vigas dos porticos até quatro andares, os
detalhamentos poderdo ser simplificados sem a preocupacdo de detalhamento de armadura

positiva e negativa para a mesma se¢do. Em relagdo aos pilares, os momentos dos quatros



184

exemplos (momentos de ventos) sdo muito grandes, sendo em sua maioria superiores a
10% dos demais momentos (momento de 1* ordem). E necessario lembrar que o pilar
central e intermedidrio sdo aqueles que se considera que ndo hé excentricidade inicial (de
cargas verticais), porém, verifica-se agora que esses pilares estdo sujeitos a agdo de vento
que se forem grandes os transformaria em pilares laterais. Lembra-se que o valor do
momento do vento estd ligado a sua rigidez na dire¢do da acdo do vento, dessa forma
apenas uma alteragdo na posi¢do do pilar poderd reduzir a importancia desse momento.
Outro fator importante ¢ que as edificagdes podem ser construidas ao lado de outras
(germinadas) as que impedem a agdo do vento a 90°, nesses casos verificar a agdo do vento
no sentido perpendicular ou podendo até desprezar sua verificagdo. E ao contrario dessa
situacdo (construgdes germinadas) ocorrera situagdo especificas como: residéncia proxima
a penhasco. A variagdo entre a taxa de aco considerando a a¢do do vento V#0 e V=0, sera

de:

Tabela 99 — Varia¢do da taxa de armadura

IV
P1 4,31% Variagao de
0,87% 79,81%
3,63% o
P2 3.63% Variacao de 0%
Ps 3,63% Variagao de
0,75% 79,33%
Tabela 100 — Variagdo da taxa de armadura considerando o vento e para V=0 utilizando o programa EBERICK.
| 11 111 v
Asmin Asmin 1,31% 2,23%
0% 0% -33,58% -39,01%
Pl As min i As min i As min i 1 73 6% i
Agmin 1,33% 2,23% 5,22%
0% 0% 0% -14,56%
P2 A min 1,33% 2,23% 4,46%
3,05% 3,51% 3,64% 3,94%
PS 17305% | 0% | 337% | “4% | 335% | "79% [ 4730 | T20%

Os momentos devido ao vento s3o responsaveis em geral por um aumento no
consumo da armadura, entretanto, ¢ a posicao do pilar que definird esse ganho. Analisando
as tabelas 99 e 100, pode-se verificar que o pilar de canto apresenta uma variacdo maior
em comparacdo aos demais tipos de pilares, outra observagao a ser feita ¢ que o vento tem
valores despreziveis para os modelos estruturais tipo I, somente sendo significativo para os

modelos estruturais tipo III e IV. Outra caracteristica do vento, de uma maneira em geral,
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se comporta como pilares curtos, ou seja, o valor de A; acaba sendo superior ao valor de A,
neste caso, em todas as situagdes. Sendo assim pode-se dizer apoiados nos exemplos
resolvidos que os efeitos de segunda ordem, quando considerado o vento sdo despreziveis
para as estruturas dos modelos tipo I e II e deverdo ser analisadas as duas situagdes (vento
e efeito de 2* ordem) para os modelos estruturais tipo III e IV, sendo a armadura

predominante a maior entre as duas.

8.6 PROCESSOS DE CALCULO

A analise do comprimento de flambagem, percebe-se que basta o procedimento de
pilar padrdo de curvatura méaxima para calcular as armaduras dos pilares, pois, somente

com comprimentos grandes (pé-direito duplo ou em casos especiais) o A>90.

8.7 CONSIDERACOES FINAIS

Por fim, pode-se afirmar que os pilares tém comportamentos variados com fatores
determinantes, tais como: pé-direto, se¢do minima, momentos de 1 ordem e agdo do vento.
Dessa forma sugere-se:

a) Estruturas térreas de dois andares arbitram-se a se¢do nas dimensdes minimas
da norma, (12x30, 19x19cm) efetuar o calculo das cargas verticais, ja
dimensionando os pilares — inclusive as armaduras. Fazer a verificacdo de
estabilidade. Verificar se a acdo do vento ¢ maior que 10% do valor das agdes,
em caso afirmativo — considerar nos dimensionamentos. Além do roteiro
estabelecido ao final do Cap. 6.

b) Estruturas de trés e quatro lajes avaliar as segdes por processo de areas
utilizando o pré-dimensionamento podendo considerar taxas de armaduras
abaixo de 3,5% para assim, utilizar bitolas menores que 12.5mm. Fazer a
verificacdo da estabilidade. Verificar se a acdo do vento ¢ maior que 10% do
valor das agdes, em caso afirmativo — considerar nos dimensionamentos.

¢) Em principio a norma permite que as estruturas sejam calculadas sem efeito de
porticos. A unica restricdo que € feita estd no tramo inicial ou final de uma viga
que deve ser parcialmente engastada ao pilar, ou seja, deve ser considerada uma
armadura negativa entre a ligacdo viga-pilar. Nos exemplos em questdo fica

facil de verificar o porqué dessa exigéncia, pois, ao considerar rotulas nas
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ligacdes de viga e pilar um valor de y, ficard préximo de 1,40 mostrando que a
estrutura passaria ser bastante deslocavel. Para considerar a acdo do vento ¢
necessario considerar o efeito de portico dos elementos.

Lembrar que no caso de pilares com dimensdes abaixo de 19cm haverd a
necessidade de considerar o coeficiente de majoragdo de cargas que faz com
que este tipo de pilares requeiram um pré-dimensionamento especial o que
resultam em grandes consumo de armaduras. Neste caso, a intensidade da forca
normal dos pilares de secdo inferior de 19cm serd majorada devido ao
coeficiente adicional (yn).

Como sugestdo, considera-se que outros trabalhos desse tipo considerando-se
edificagdes de pequeno porte sem poérticos caracteristicos como este e também
pesquisar se para este tipo de estruturas os valores de y, terdo valores
semelhantes ao coeficiente a. Finalmente através de programa especifico, os
exemplos feitos aqui e outros de pequenas estruturas, podera ser avaliada a
estabilidade global por um processo geral com o intuito de se verificar a

possivel validade do coeficiente vy,.
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ANEXO A.l

ISOPLETAS DA VELOCIADA BASICA
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ANEXO A.2

PARA EDIFICACOES COM PLANTA
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ANEXO B

NBR 6120/1980: Valores Minimos das Cargas Verticais

Local Carga
(kN/m’)
1 Arquibancadas 4
2 Balcoes Mesma carga da pega com a qual se comunicam e¢| -
as previstas em 2.2.1.5
3 Bancos Escritorios e banheiros 2
Salas de diretoria e de geréncia 1,5
4 Bibliotecas Sala de leitura 2.5
Sala para depositos de livros 4
Sala com estantes, de livros a ser determinada em
cada caso ou 2,5 kN/m’> por metro de altura) 6
observado, porém o valor minimo de
5 Casas de maquinas (incluindo o peso das maquinas) a ser 7,5
determinada em cada caso, porém com o valor
minimo de
6 Cinemas Platéia com assentos fixos
Estudio e platéia com assentos moveis
Banheiro
7 Clubes Sala de refeicdes e de assembléia com assentos 3
fixos
Sala de assembléia com assentos moveis
Saldo de dangas e saldo de esportes
Sala de bilhar e banheiro
8 Corredores Com acesso ao publico
Sem acesso ao publico
9 Cozinhas nao| A ser determinada em cada caso, porém com o 3
residenciais minimo de
10 Depésitos A ser determinada em cada caso e na falta de -
valores experimentais conforme o indicado em
2213
11 Edificios|] Dormitoérios, sala, copa, cozinha e banheiro 15
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residenciais Despensa, area de servico e lavanderia 2
12 Escadas (ver 2.2.1.7)| Com acesso ao publico. 3
Sem acesso ao publico. 2,5
13 Escolas Anfiteatro com assentos fixos.
Corredor e sala de aula.
Outras salas.
14 Escritérios Salas de uso geral e banheiro. 2
15 Forros Sem acesso a pessoas. 0,5
16 Galerias de arte A ser determinada em cada caso, porém com o 3
minimo.
17 Galeria de lojas A ser determinada em cada caso, porém com o 3
minimo.
18 Garagens el Para veiculos de passageiros ou semelhantes com 3
estacionamentos carga maxima de 25 kN por veiculo. Valores de 7]
indicados em 2.2.1.6
19 Ginasios de esportes 5
20 Hospitais Dormitérios, enfermarias, sala de recuperagao, 2
sala de cirurgia, sala de raio X e banheiro.
Corredor. 3
21 Laboratorios Incluindo equipamentos, a ser determinada em 3
cada caso, porém com o minimo.
22 Lavanderias Incluindo equipamentos. 3
23 Lojas 4
24 Restaurantes 3
25 Teatros Palco. 5
Demais dependéncias: cargas iguais  as -
especificadas para cinemas.
26 Terracos Sem acesso ao publico.

Com acesso ao publico.
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Inacessivel a pessoas. 0,5
Destinados a heliportos elevados: as cargas -
deverdo ser fornecidas pelo 6rgdo competente do
Ministério da Aeronautica

27 Vestibulo Sem acesso ao publico 1,5
Com acesso ao publico 3
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ANEXO C

NBR 6120/1980: Peso especifico dos materiais de constru¢do

Materiais Peso especifico aparente
(KN/m’)
1 Rochas Arenito 26
Basalto 30
Gneiss 30
Granito 28
Marmore e calcareo 28
2 Blocos| Blocos de argamassa 22
artificiais Cimento amianto 20
Lajotas ceramicas 18
Tijolos furados 13
Tijolos macicos 18
Tijolos silico-calcareos 20
3 Argamassa de cal, cimento e areia 19
Revestimentos Argamassa de cimento e areia 21
e concretos
Argamassa de gesso 12,5
Concreto simples 24
Concreto armado 25
4 Madeiras Pinho, cedro 5
Louro, imbuia, pau 6leo 6,5
Guajuvira, guatambu, grapia 8
Angico, cabriuva, ipé€ rdseo 10
5 Metais Aco 78,5
Aluminio e ligas 28
Bronze 85
Chumbo 114
Cobre 89
Ferro fundido 72,5
Estanho 74
Latao 85
Zinco 72
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6 Materiais
diversos

Alcatrao

Asfalto

Borracha

Papel

Plastico em folhas

Vidro plano

12
13
17
15
21
26
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ANEXOD

NBR 6118:2003 — Tabela 13.3

Tipo de efeito ?;nggg Exemplo Deslocamento a considerar | Deslocamento limite
- Deslocamentos visiveis .
Aceitabilidade Visual em elementos estruturais Total £/250
sensorial Qutro ;lstzagoes sentidas no Devido a cargas acidentais 21350
Superficies que )
devem drenar Coberturas e varandas Total ¢ 250"
agua
Pavimentos que Total £ /350+ N
Efeitos devem Ginasios e pistas de contraflecha”
estruturais em | permanecer boliche Ocorrido ap6s a construg &0 1600
Servico planos do piso -
Elementos que De acordo com
suportam Laboratérios Ocorrido apds nivelamento do | recomendacdo do
equipamentos equipamento fabricante do
sensiveis equipamento
Al . sdilh £/500% ou
re:zgﬁr[rl\%niglsm 0s € Apods a consfrucdo da parede 1M0mmou
8 =0,0017 rad”
Divisorias leves e Ocorrido apds a instalacéo da £1250% ou
Paredes caixilhos telescopicos diviséria 25 mm
Movimento lateral de Provocado pela z_igéomdo HAM ?g{] ou
edificios vento para combinacéo Hif'B,_‘i[] ! entrEe
frequente (y1=0,30) pavimentos®’
Efeitos em Movimentos térmicos Provocado por diferenca de /400" ou
elementos néo verticais temperatura 15 mm
estruturais Maovimentos térmicos Provocade por diferenca de 14500
- : i
horizontais temperatura
Forros Revestimentos colados g:;mdo apos construcdo do /350
Revestimentos Deslocamento ocorrido apds /175
pendurados ou com juntas | construcdo do forro )
Deslocamento provocado
Pontes rolantes | Desalinhamento de trilhos | pelas acdes decorrentes da H/400
frenacdo
Elfétﬂ%igg .?ggsgtggwggto €M |se os deslocamentosﬂ forem relevantes para o elemento considerado, seus
estruturais hipdteses de efew(_:s sobre as tensdes ou sobre a estabilidade da estrutura devem ser
calculo adotadas considerados, incorporando-os ao modelo estrutural adotado.

" As superficies devem ser suficientemente inclinadas ou o deslocamento previste compensado por contraflechas, de mode a nio
se ter acimulo de agua.

2 0s deslocamentos podem ser parcialmente compensados pela especificacio de confraflechas. Entretanto, a atuagdo isolada da
contraflecha ndo pode ocasionar um desvio do plano maior que { /350,

0 vio { deve sertomade na direcio na qual a parede ou a divisoria se desenvalve.

“ RotagSo nos elementos que suportam paredes.

*'H & a altura total do edificio e H| o desnivel entre dois pavimentos vizinhos.

®' Esse limite aplica-se ac deslocamento lateral entre dois pavimentos consecutivos devido 3 atuagdo de agdes horizontais. Nio
devem ser incluidos os deslocamentos devidos a deformagdes axiais nos pilares. O limite também se aplica para o deslocamento
vertical relativo das extremidades de lintéis conectados a duas paredes de contraventamento, quando H representa o comprimento
do lintel.

'O valor { refere-se a distancia entre o pilar externo e o primeiro pilar interno.

NOTAS

1 Todos os valores limites de deslocamentos supdem elementos de vdo [ suportados em ambas as extremidades por apoios que
ndo se movem. Cluando se tratar de balancos, o v3o equivalente a ser considerado deve ser o dobro do comprimento do balanco.

2 Para o caso de elementos de superficie, os limites prescrtos consideram que o valer [ & o menor vio, exceto em casos de
verificaco de paredes e divisorias, onde interessa a diregdo na qual a parede ou divisoria se desenvolve, limitando-se esse valor a
duas vezes o vio menor.

3 O deslocamento fotal deve ser cbtido a partir da combinagdo das aces caracteristicas ponderadas pelos coeficientes definidos na
segdo 11.

4 Deslocamentos excessivos podem ser parcialmente compensados por contraflechas.






