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No presente trabalho, comparam-se as capacidades resistentes de pilares

esbeltos de concreto armado submetidos a flexdo composta normal, deter -
minadas pelo metodo do pilar padrao e pelos metodos de calculo simplifi
cados das normas NB-1/78, ACI 318-77 e DIN 1045/78. A comparagdoe feita

. utilizando diagramas de interacdo adimensionais v -y, construidos atra

vés de cada um dos metodos citados. Estudam-se pilares biarticulados,
com secao transversal retangular constante e solicitados por. forga
normal de compressao e momento fletor de 12 ordem também  constan

tes. Avalia-se a precisdo dos métodos simplificados das normas, compa

rando os seus resultados com os resultados obtidos pelo metodo do pilar
padrdo e conclui-se que esses metodos conduzem a erros, por vezes signi

fitatives, que em geral sao a favor da seguranga mas em alguns casos

sao contra a segurancga.
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ABSTRACT.

‘The scope of this presentation is to compare the strenght of slender

reinforced concrete columns subjgcted to axial force and wuniaxial
bending moment, computed by the model column method and by the
simplified methods from the codes NB-1/78, ACI 318-77 and DIN 1045/78.

~ Interaction diagrams, which relate the adimensionals v - u, , are

constructed by each one of the forementioned methods and used to compare
the different results obtained from them. This sdudy deals with simply
supported columns of rectangh]ar cross section, subjected to constant
compressive axial force and constant first order moment. The accuracy -
of the simplified methods is. evaluated comparing théir results with the
results computed by the model column method. Is is.conc1uded_that those
methods Tead to errors, sometimes significant, generally on the safe
side but in some cases against safety.
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Notacao

}

area da segdo transversal geomdtrica da peca

area da secao transversal da armadura longitudinal

area da secgao transversal da armadura longitudinal da camada i
dimens3o da se¢do transversal retangular paralela a direcao do vetor
momento '

Distancia do centro da camada de armadura i, generica, a borda mais
encurtada, medida normalmente a linha neutra

distancia do centro da camada de armadura mais comprimida a borda
mais encurtada, medida normalmente a linha neutra; distancia do cen
tro da camada de armadura mais tracionada (ou menos comprimida) a
borda mais alongada (ou menos encurtada), medida normailmente a linha
neutra | . '

modulo de deformacdo longitudinal do concreto

modulo de deformagdo longitudinal do aco

excentricidade '

excentricidade "acidental

excentricidade de 12 ordem

excentricidade de 22 ordem

resisténcja de calculo do concreto a compressdo

resistencia caracteristica do concreto a compressao

resisténcia de calculo do aco @ compressido

resistencia caracteristica do ago @ compressido

resisténcia de calculo do ago d tragdo

resistencia caracteristica do ago @ tracdo

maior dimens3o da segdo transversal perpendicular 3 direcdo do vetor
momento

momento de inercia .

momento de inercia da sec¢do transversal geometrica da peca

momento ae inércia da armadura em relagdo a um.eixo principal de
inércia da secao transversal geometrica da pega

raio de giragao |

comprimento

"comprimento de flambagem"

momento fletor ‘

maximo momento fletor de 12 ordem que ocorre na extremidade de  um
pitar (My = 0) ' '
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minimo momento fletor de 12 ordem que ocorre na extremidade de -um
pi]dr, positivo se traciona do mesmo lado que Mp, negativo em caso
contrario o '
momento fletor de calculo

momento fletor de 12 ordem

momento f]etof de 12 ordem incluindo o momento devido a excentricida

- .~ L4 v 1

de acidental

momento fletor de 22 ordem

for¢a normal

forca normal que atua numa secao quando a deformacgao na armadura mais
tracionada e a deformagao especifica de escoamento do ago e a deforma
cao na fibra mais comprida e a deformagao de rdptura do  concreto
(ACI 318-77)

carga- critica de Euler

forca normal de calculo

numero total de barras existentes na secao transversal (supostas to
dos com o mesmo diametro) .

numero de barras da camada genérica i

numero de camadas de armadura

resultantes das tensoes de compressao no concreto

profundidade da linha neutra

Q/

distdncia da resultante das tensdes de compressoes no concreto
borda mais encurtada, medida normalmente a linha neutra’
curvatura '

coeficiente

coeficiente de minoracdao da ressitencia do concreto

coeficiente de seguranca

coeficiente de minoracdo da resisténcia do aco

deformacao especifica

deformacao especifica do concreto na fibra mais encurtada-
deformacio especifica de ruptura do concreto a compressao
deformag50>espech1ca na fibra mais tracionada ou menos comprida
deformacao especifica do aco , .
defdrmagEO'espechica das barras da camada generica i
deformacao especifica de escoamento do ago '

curvatura relativa

indice de esbeltez

{Le /i)

momento fletor relativo adimensional

momento fletor de 12 ordem relativo adimensional
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momento fletor de 22 ordem relativo adimensional

forga normal relativa adimensional -

forga normal relativa adimensional conforme def1n1gao da NB-1
taxa geometrica de armadura’

taxa de armadura genera11zada

tensdo normal . B

tensdo normal de calculo no concreto

tensao normal de tragao na armadura

tensdo normal nas barras da camada 1 generica

coeficiente de minoracdo de resisténcia (ACI 318-77)
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INTRODUGRO

Muitas criticas tém sido feitas ao matodo simplificado _de calculo de
pilares esbeltos sujeitos a flexdo composta normal apresentado pela
NB-1/78.

W
.. r -

Alega-se que o metodo & traba]hoso e que os resultados obtidos sao anti
economicos. 0 motivo para essas criticas e a comparacao inevitavel que
os projetistas de estruturas mais experimentados fazem entre a NB-1/78
e a NB-1/60, a qual utilizaram com sucesso durante longo:tempo.

Por outro lado, nos G1tim;s vinte anos, houve uma grande evolugao nos
metodos de calculo de pilares esbeltos e portanto & mais razoavel aferir
a qua11dade do metodo proposto pela NB-1/78 comparando 0o com outros
atualmente utilizados.

Neste trabalho sao comparadas as capacidades resistentes de pilares
esbeltos calculadas pelos metodos simplificados das normas NB-1/78,

K AC13]8—77O) e DIN1045/78 e pelo metodo do pilar padrdo. Nao s3ao inclui

dos na comparagao os efeitos da deformacao lenta.

M’sﬁ N

As normas ACI 318-77 e DIN 1045/78 foramescolhidas por serem as normas
estrangeiras de maior divulgagao no Brasil, O metodo do pilar padrdo
foi escolhido por apresentar resultados muito proximos aos do méetodo

geral [5], que e considerado exato, sendo no-entanto muito menos | traba
Thoso.

(1) Por oca51ao do inicio da elaboragao deste trabalho'nao se encontrava

disponivel a reda(;ao mais recente do ACIT, publlcada em 1983, Er\tre&,anto,
as modlflcugoes introduzidas pelc ACI 318-83 nao alteram ¢ metodo de cal
culo para os pilares es tufqadc., neste trabalho (pllares isolados) e por
tanto, nao afetam as conclusces obtidas. -
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2v COMPORTAMENTO DE PILARES ESBELTOS DE CONCRETO ARMADO

2.1

Ruptura e instabilidade

Considerem-se tres pilares de concreto armado com segoes transver

sajs iguais.(inclusive a.armadura) e. comprimentos diferentes

L1 < £11 < £111. O carregamento dos tres pilares e identico e con
siste em uma forgca longitudinal de compressao N aplicada com ex
centricidade e.

A Fig. 2.1 mostra o ‘diagrama de interacao forga normal - momento

fletor para a secao transversal considerada.

Cada ponto do diagrama de intéracao representa um par de esforcos
N,M ao qual corresponde um estado limite ultimo, seja por ruptura

~do concreto, seja por deformacao plastica excessiva do ago. Neste

trabalho, por simplicidade, esses dois estados . limites ultimos
sao denominados estados limites ultimos de ruptura ou simplesmente

ruptura.

L |
If,r'
<
j 2} N
__]Nm
Pilar IO
Fig. 2.1 - Possibilidades de ruina de' pilares de concreto armado
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No pilar I, a medida que N] aumenta, o momento fletor aumenta, e
vale M] = N1 . e, pois o pilar I e curto e as —excentricidades de
23 ordem sao despreziveis. Os pares NI, M; estao representados na
Fig. 2.1 pela reta OI. A ruina ocorre quando'a reta O0I cruza o
diagrama de interagao. Neste caso, ocorre um estado limite Qltimo
de ruptura. N .

0 pilar 1T e-esbelto e os momentos de 23 ordem n3o podem mais ser
desprezados. A cada valor da forca normal NjJ corresponde um
momento fletor MI] = Ny1 . (e +e,,II). Os pares Ni1, MII sao repre
sentados fa Fig. 2.1 pela curva OII. Novamente ocorre um estado
limite ultimo de ruptura, desta vez, quando a curva OII cruza o
diagrama de interagao. '

No pilar III, assim como no pilar II,-as excentricidades de 22

ordem nSo,podem ser desprezadas. Os pares Niiy, Miir. com

Mi11 = Ni11 (e+e2,II1) estao representados na Fig. 2.1 pela cur
va OIII . A ruina ocorre quando a curva OIII atinge o ponto III,
a partir do qual a carga Niy1 nac pdde mais ser aumentada. Obser
ve-se que o diagrama de interacao nao € alcancado. No caso do
pilar III ocorre um estado limite ultimo de instabilidade.

0 exemplo acima ilustra que o tipo de estado limite ultime &

funggo da esbeltez do pilar podendo ocorrer ruptura ou insta
bilidade. ' '
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2.2

11

Diagramas de interagdo N-M, ediagramas de interagdo adimensionais

V-1

A Fig. 2.2 mostra a construcao do diagrama de-interagao M-M; para
um pilar biarticulado, com momento de 12 ordem constante e *com
primento de flambagem" £5. . . . o

V=

'Fig.2.2 - Construgdo de um- diagrama de iﬁterogao N - M,
" {(a) Diagrama de interagdo N-M e curvas N, M.
(b} Construgdo do diagrama.

A curva 1 & o diagrama de interacao N-M para a secdo transversal
do pilar considerado. A curva 2 representa os pares N, M, sendo
N=PeMs=N/(e+ e2), que solicitam a secdo critica do pilar
considerado. Repetindo a construgdo geométrica indicada na Fig.
2.2b. para diversos valores da excentricidade e, & possivel
determinar o diagrama de interacdo N-M, para o pilar considerado

(curva 4).

Cada‘ponto da curva 4 representa um‘par de esforgos de 12 ordem
N, M; ao qual corresponde um estado -limite Gltimo de ruptura ou
de instabilidade. '
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A Fig. 2.3 mostra diagramas N-M, péra pilares com diferentes
distribuicBes de momentos de 12 ordem.

g

N
N

- Fig. 2.3 - Diagramas de interdgdo N-M,; para pilares com diferentes distri-

buicoes de momentos de 19 ordem.

Assim como & vantajoso utilizar diagramas adimensionais v - u em
vez de diagramas N-M,.tambem e vantajoso utilizar diagramas adimen
sionais v -y (para A e distribuicdo de momentos dados) em vez de
diagramas N-M (para Lo e distribuigdo de momentos dados), poisA
uma unica curva v =-u; substitui um nlmero muito grande de
curvas N-M,. '

Neste trabalho definem-se os adimensionais:

v = If N , : (2.7)
Ocd Ac ' . '
ocd Ach '
ocd Ach
com ocd = 0,85 fck ' (2.4)
. . : YC g
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Fatores qué influenciam a capacidade resistente de pilares
esbeltos de .concreto armado

A cabacidade resistente de um pilar esbelto de concreto armado

- esta relacionada com os deslocamentos que ocorrem no pilar quando

submetido a agdo de um carregamento (alem, & claro, de estar rela
cionada com a resist@ncia dos materiais que o constituem). Portan
to, os fatores que influem na sua capacidade resistente sdao aque
les que determinam os seus deslocamentos:

a) comprimento do pilar;
b) vinculagao de suas extremidades; _
C) magnitude e duracdo dos esforgos solicitantes de 18 ordem;

d) deformabilidade da secao transversal.

A deformabilidade da secao transversal, por sua vez, depende de:

~d.1) Forma e dimensoes da secao;

d.2) porcentagem de armadura;

d.3) arranjo da armadura;-

d.4) diagrama tensdo-deformacao do concreto, o qual deve Tlevar
em conta a duraéﬁo do carregamento; -

d.5) diagrama tensdo-deformacao do aco.



¢

cccoecaecrvccecceccecccoeccececqeeccecccccccccCccCCc

3

14

METODO DO PILAR PADRAQ

3.1

. Definicao

0 pilar padrao e, por definigao, um pilar perfeitamente engastado

‘na base e Tivre no topo, com uma distribuicao de curvaturas tal

que a flecha e, no topo (Fig. 3.1) pode ser determinada pela
relacao: '

. 2 -1
e = 0,42 o (3.»1)

onde 1/r, e a curvatura da secdo da base.

N
ez

Ne' /N .
.7. oy

~

Fig. 3.1 - Pilar padrao
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3.2

Fundamentos teoricos

Considere-se um pilar como o indicado na Fig. 3.1. S@o conhecidas
as suas dimensdes, armadura e diagramas tensdo-deformagao dos "ma

teriais (ago e concreto) que o constituem.

- n ’ -

Sob a acdo de um carregamento qualquer o pilar se deforma. Demons
tra-se que a'equagﬁo da linha elastica y = f(x) pode ser represen
tada por uma série de Fourier do tipo:

= a; sen L. x + a, sen g—“ﬂ—-x + .... + ap sen LU 3.2)
Y ' n

2L - 2L - 2L

onde os coeficientes a;, @2 ,..., ap,... dependem apenas do carre

gamento.

Em geral, o primeiro terme da (3.2) fornece uma boa aproximagao

- da linha elastica real. Tem-se entdo:

. 1 .
Yy = a; sen 2—££ . (3'3)

A flecha no topo & o valor de y para x = £ e vale aproximadamente
a,. .

.

A curvatura aproximada da sec¢do da base, obtida de (3.3) e:

Loy =2
Fo x=¢  4e* %

e a flecha no .topo resulta:

sendo 92 =~ 10 vem:

e, = 0,4 £2 1 ‘ _ : (3.1a)
ro : X

.{gw"
- ﬁ&

)%.;o gﬂ
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Conclui-se que o valor de e, calculado por (3.1) & uma boa aproxi
magao do seu valor real. ’

Diagrama forca normal-momento fletdr~curvatura

v !
- . L 4 -

Para utilizar o méetodo do pilar padrdo e necessario conhecer 0

diagrama forca normal-momento fletor-curvatura (N-M-1/r) para
a secao da base do pilar.

Conhecidas as dimensoes de uma seg¢ao, sua armadura e as curvas
tensao-deformagao dos materiais, e possivel tracar o diagrama

‘M - 1/r para determinado valor da forca normal N.

~ Cada ponto do diagrama M-1/r mostra quai e o momento fletor M,

que corresponde d@ curvatura.l/r, quando a secdo e solicitada pela

'forga normal N (Fig. 3.2).

MbF-—=- N = constante

Y.

743 v

Fig. 3.2 — Diagrama momento fletor - forca normal- curvatura. .

0 ponto F da Fig. 3.2 corresponde a deformada para a qual a secao
atinge o estado limite ultimo de ruptura.
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Descricao do metodo

0 momento total na secdo critica (segdo 0 da Fig. 3.1) & formado
por duas parcelas: ' '

M =M+ M, o . (3.4)
sendo que o momento de 22 ordem vale:
Mo = Ne, - | (3.5)

ou, com o valor de €, fornecido pela (3.1):

Me = 0,4 N £2 1 | (3.6)

‘Note-se que o valor de M, e diretamente proporcional a curvatura

da secao da base.

A Fig. 3.3 mostra o didgrama N-M-1/r para a segao 0 do pilar da
Fig. 3.1 (curva 1); mostra tambm a reta da expressio (3.6) (reta
2). 0 momento fletor de 12 ordem & obtido fazendo-se a diferenca
entre as curvas 1 e 2.

Vro

Fig. 3.3 — De"{erminag;ﬁo do mdximo momento fletor de 19 ordem na se¢do O
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Interessa determinar o maximo momento fletor de 12 ordem que pode
solicitar a seg¢do critica, ou seja, a maxima diferenca entre as
curvas 1 e 2. ' '

Traga-se uma paralela a reta 2 tangenciando a curva 1 no ponto A.
0 momento procurado M;max € o correspondente ao ponto A,

Quando A coincide com F, ocorre estado limite Ultimo de ruptura,
caso contrario, o estado limite Gltimo € de instabilidade.
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METODOS SIMPLIFICADOS DAS NORMAS NB-1/78, ACI 318-77 e DIN 1045/78

2.1

Introducao

0s metodos simplificados das tres ﬁormas, apresentados neste traba
Tho, ap]icam-sé a pilares submetidos g flexdo composta normal com
forga normal N constante, e secdo transversal também constante,
inclusive a armadura. A NB-1/78 exige,além disso,que a secao trans
versal seja simetrica em relagdo ao vetor momento.

0 c$1cu]o de pilares- esbeltos pelos metodos mencionados faz-se
substituindo o pilar real por outro, dito .pilar equivalente, que

‘tem as seguintes caracteristicas:

biarticulado;

. comprimento igual ao "comprimento de f]ambagem“ do pilar

real; .
secao transversal igual a do pilar real.

Os esforgos solicitantes do'pilar equivalente sdo:

forca normal N constante,igual a forga normal do pilar
real; ' .

momento ffetor-Ml constante, determinado a partir do dia
grama de momentos de 12 ordem do pilar real, e da excentri
cidade acidental. | )

Os efeitos da esbeltez sdo levados em conta calculando-se o mo

mento de 22 ordem M, do pilar equivalente.

Dimensiona-se o pilar real para os esforgos solicitantes N e M,
com:

M=M +M, . (4_])(1)

(1) Ver item 4.5 , alinea e.
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4,2 Metodo da NB-1/78
A.Z.l Campo de aplicagao
~ 0 metodo da NB-1/78 & aplicavel a bi]ares com indice de esbeltez
A < 80, Quando'A £ 40, a norma_permite o_.cdlculo sem consideragdo

dos efeitos de 22 ordem.

4.2.2 Descricao do metodo .

a) Determinagao de M,

M, Mo + Ma C | o (4'?)

- a —~ . . s
Mo € o momento de 1: ordem que ocorre na secdo mais solicitada,
isto €, na secdo onde M & maximo.

No caso de pilares com extremidades indeslocaveis e sem cargas
aplicadas ao longo de sey comprimento, a NB-1/78 permite deter
minar My de forma simplificada através de:

Mo = 0,6 Ma + 0,4 Mg 2 0,4 My ey
My = Ne, | ‘ - (4.4)
i com e = BB | (4.5)
30

b) Determinacdo de M,

2o 1 . (4.6)
M, = N e 1
2 10 r

_ 0,0035+ fyd/Es

onde 1 —
r (v + 0,5) h

(4.7)
com (V + 0,5) 21

(1) Ver item 4.5, alinea e.
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c 5Ny | : (4.8)(")

4.2.3 Fundamentos Tedricos

0 metodo proposto pela NB-1/78-€ uma simplificacao do metodo do
pilar padr3do ja apresentado.

Considere-se o pilar da Fig. 4.la . Esse pilar pode ser entendido
como sendo a juncdo de dois pilares padrao iguais com comprimento
L= Lof2 .

) e |N e N
/ —_ Je.
/
/ /
/ / = 1lg/2
] I
' 0
| Al
\ o
\
\ .
e
(a)
Fig. 4.1 - Analogia entre o pilar equivalente e o pilar padrdo.

(a)Filar equivalente.  (b) Pilar padrdo.

A Fig. 4.2 mostra os diagramas momento fletor-curvatura (curval)
e momento fletor de_‘2iil ordem-curvatura (retas 2) da secao 0 do
pilar padrao mencionado. As retas 2 sao coﬁstru?das a partir da
(3.6) para diversos valores de fg:

\ |
My = 0,4 N [%].l=N£&'l (4.9)
) r .

(1) Observe-se que v & calculado com fod enquanto que v é calculado com Ong-
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Nas Fig. 4,2a e 4.2b as retas 2 correspondem a pilares com
esbeltez moderada, enquanto que na Fig. 4.2c.. a reta 2 corres
ponde a um pilar muito esbelto.

— a _
M1 e o momento de 1- ordem correspondente a curvatura de ruptura
da secdo 0. o e

Para pilares de esbeltez moderada, M, p3y.determinado como noitem
3.4, & igual (Fig. 4.2a) ou aproximadamente igual a ﬁl (Fig.

4.2b). Para pilares muito esbeltos M, e menor que M;,max - (Fig..
4.2c).
4 . FIA 4
M, Mz — M, M, A F
® | © il
- IM
M, max=[M1 My mox .l

V/ro {b) 1le = Le; /o

“le, < lep<les

N = constante

(c) te = Leg V/ro

Fig. 4.2 - Diagramas M-1/rn e M,-1/ro para se¢do O do pilar padrdo
' (a) e (b) Pilares com A<80segundo a NB-1/78.
(c) Pilares com >80 segundo a NB-1/78.

A NB-1/78 admite que os diagramas das Fig. 4.2a e 4.2b repre
sentem pilares com A < 80, e portanto, para pilares com indice de

esbeltez dentro dessa limitagao M = ﬁi.

1max
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Dessa maneira, o dimensionamento pode ser efetuado considerando-
se 0s esforgcos solicitantes N e M sendo'M = M1 + M; com Mg corres

pondente & curvatura de ruptura.

A NB-1/78 arbitra para valor de curvatura de ruptura o fornecido
por (4.7). - AN ‘ '

0 valor de M, e obtido substituindo-se na (4.9) o valor de 1/r da
(4.7).
4.3 - Metodo do ACI 318-77
'4.3.1 Campo de aplicagdo
.0 metodo do ACI 318-77 & aplticavel a pilares com indice de esbel
~tez X < 100. Permite-se o calculo sem consideracao dos efeitos
de 22 ordem nos seguintes casas:
pilares com extremidades deslociveis e A < 223
pilares com extremidades-indeslocaveis e
A < 34 - 12 Mg/Mp : (4.10)

4.3.2 Descrigdo do metodo

a) Determinagdo de M,

M, = M, | I o 4)

Mo depende das condigdes de vinculagdo das extremidades do pi
lar e do carregamento que o solicita:

- em pilares com extremidades indeslocaveis e sem cargas apli .
cadas ao longo de seu comprimento o valor de My & calculado

pela (4.3)(1),

(1) Ver item 4.5 , alinea e



- b)

24

- em pilares com extremidades indeslocaveis e com carregamento
tal que o maximo momento fletor de 12 ordem ndo ocorra nas
extremidades, M, & o maximo moniento fletor de 12 ordem;

- em pilares com extremidades deslocaveis My & o maximo momen
to fletor de 12 ordem.

.ow « -

Alem disso o ACI 318-77 recomenda um valor minimo para Mo:

Mo 2 N epip com enin = (1,524 +0,03h) cm (4.12).
Determinagao de M,
. 'I .
Mo =My —m— o -1 _ (4.13)
onde:
. Ny & o esforgo normal majorado:
Ny = YN . ) (4.14)

- Sendo que Y varia entre 1,4 e 1,7 dependendd do tipo de carrg'

gamento (item 9.2 do ACI 318-77)

. N¢c & o valor da'carga critica de Euler para o pilar equiva

lente:
92 EI
= . ! .]5
Ne = 25 _ o (4.15)
Ay i ) 1
com EI = Eggl£.+ Es Is (4,16)( )

ou'a favor da seguranca

I = _c__.QEz ; ~ - (4.17)(V)

(1) Ver apéndice 1, alinea a.
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. # & um coeficiente de minoracdo da resistencia e vale:

9=0,70 se@gN2ZN

0,9 N
0,2N + N
_(2)

sendo N 0 menor dos dois valores abaixo:

ougyg = se ﬁ N<N

.. r

g Np

(1) Ver apéndice 1, alfnea e.
(2) Ver apéndice 1, alinea f.
(3) Ver apéndice 1, alinea b.
() Ver apéndice 1, alinea 4.

(4.]8)(1)

(4.19)(1)

(4.20)(%)

(a.21)(*)
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4.3.3 Fundamentos teoricos

0 metodo de calculo proposto pelo ACI 318-77“baseja-se na solucao
elastica de um pilar com as caracteristicas do pilar equivalente.

Considere-se o pilar da Eig.’4.3, conqti;u?do por um material
elastico-linear com modulo de elasticidade E. T e o momento
principal de inercia da secdo transversal em relacdo a direcao do
vetor momento. | ' | |

e LN 2, My = Ne

17
/

/
T

!

|

I

|

|

ML/ N
“Mmnox = Mysec (? ch— )

\
a\
\

1

Fig. 4.3 - Determinagdo de Mmgx pelo metodo do ACI| 318-77.

Demonstra-se que (ver [18], p.12 - 14):

Mméx = M1 sec 1 ’ —N— . (4.22)

onde Nc @ a carga critica de Euler e vale:

N. = g2 E1 g o 4.23
=g (4.23)

Conforme ilustra a Fig. 4.4, para valores de N "bem menores que
Ne — que & 0 que ocorre na pratica — o valor de Mpgx pode ser
determinado de forma aproximada pela relagao:
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Mnax = M; ——— (4.24)
1 - N/N¢ .
de onde decorre:
My = My T 1] . _ ' (4.25)
’ ] - N/NC ’ '. P -
N/Nc o1 |0,2 |03 |0,4 |05 [0,6 |08 ! 1,0
i
Equagdo (4.22) | 1,14 | 1,31 | 1,53 | 1,83 | 2,25 (2,88|6,05| o
i i
Equagdo (4.24) | 1,11 | 1,25 | 1,43 | 1,67 [2,00 (2,50 | 5,00 | w
B ’!
Erro (%) - 2,7 | 46| 65 | 87 | 1,1 |i3,2 [I7,4 | —

Fig. 4.4~ Comparagdo entre os valores de Mmgy /M1 Obtidos pelas equagdes
(4.22) e (4.29)

A (4.25) e identica a (4.13), excecdo feita ao coeficiente de
majoragcao da carga N e ao de minoragdo da carga critica N¢.

Para a aplicacao da (4.13) a pilares de concreto armado, o mais
importante e determinar convenientemente o produto de rigidez EI.

0 ACI 318-77 recomenda para o calculo de EI asexpressoes (4.16)
e (4.17) que sdo fundamentadas em resultados de ensaios e conside
racoes teoricas. Essas expressoes fornecem valores de EI proximos
aos menores valores tedricos correspondentes as secdes usuais, e
portanto, sao a favor da seguranca para o calculo de momentos de
22 ordem. ‘ ' '

A Fig. 4.5 mostra uma comparacao entre os valores deEl das (4.16)e-
(4.17) e aqueles obtidos de diagramas tedricos forga normal-momen
to fletor-curvatura. -
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No = mdxima for¢a normal axiat

~n
|

LRI
~ XXX

XX
p: 1% X >
S

e

o

s

FS
I

o~ 0’:} SRS
LR

El tedrito
El eq.(a37)
W
|

28

resistida pela segdo ' . . £l 2
Ecl : I
El= ;C +Eg 1g T 2,3

| Emeee , RS pols
p= 8%
Pae
o ols 0{7 033 o!s =0 o[s OIT o]s ol.s g
v N/No ' N/No
(@) ' (b)

Fig. 4.5 - Compara¢do entre os valores de EI tedricos e os obtidos pelas

equagdes (4.16) e(4.17) . (a) Equa¢do (4.16) (b) Equacdo (4.17)

Métcdo da DIN 1045/78

4.4.1 Campo de aplicagao

0 metodo da DIN 1045/78 e aplicavel a pilares com A
Permite-se o calculo sem a consideracdo dos efeitos de 22
nos seguintes casos:

. A< 20;

. e;/h z 3,5 para 1 < 70;

v

e;/h 2 (3,5 A/70) para A > 70;

< 70.
ordem
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A < 45 para pilares internos de porticos regulares desde que
se adote para "comprimento de flambagem" a altura do andar;

para pilares com extremidades indeslocaveis, engastados e]&spi
camente nas extremidades e com diagrama de momentos linear
quando: '

o I3 vt

M . ,
‘A < 45 - 25 ﬁ% (4.26)

‘neste caso, quando A > 45 o pilar deve ser dimensionado para
resistir a um momento fletor minimo dado por:

M = 0,1 Nh | (4.27)

4.4.2 Descricdc do metodo

a) Determinacao de M,

My o= Moo+ M, - (4.28)
. Mo & 0 maximo momento fletor de 12 orden que ocorre no tercgo
medio do "comprimento de flambagem" do pilar:

- No caso de pilares com extremidades indeslocaveis e diagra
ma de momentos Tinear a DIN 1045/78 permite adotar:

Mo = 0,65 My + 0,35 Mg (4-29)(1)

- As extremidades de pilares de porticos deslocaveis situam
-se, na maioria dos casos, no.terc¢o medio do "comprimento
de f]ambagem“ dos pilares. A]ém disso, 0s maximos momentos
fletores de 12 ordem ocorrem, em geral, hos nos dos p6rti
cos. Nessas condicoes My e o maximo momento fletor de 12
ordem que solicita o pilar. ]

. My = Neg _ | (4.30)

(1) Ver item 4.5 alinea e
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com ey = Eﬁ%- o (4.30a)

b) Calculo de M,

M, = Ne, . ; _ _ (4.31)

0 valor de e, e determinado pelas expressoes:

A= 20

0<8 <0,30 e,=h 0,1+8 > o 4.32
“h 2 100 " h (4.32a)
0,38 <2,5 e, =022 (4.32b)
h 160
2,5<8 <356, =h2=2 [35_°81 ;g (4.32¢)
h 160 h
Comentarios

A determinagao do "comprimento de flambagem" de pilares de concre
to armado e assunto bastante controvertido e n3o sera abordado
neste trabalho.

A DIN 1045/78 e o ACI 318-77 fornecem elementos para a determina
cao de £, para um grande numero de casos, mas os resultados
obtidos sao, em'gera1, diferentes. AVNB-1/78 fornece apenas dire
trizes basicas para a determinacdao de £,.

AsAtrés normas discordam na fixacdao do valor limite de A para nao
consideracdo dos efeitos de 22 ordem (Fig. 4.6).
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Al
80
80 f——— -1
40 N3-1
ACT
20
| DIN
+1,0 -0 -1,0 o4 -
. © My/Mg +1,0 0 -1,0 M
(a) (b) Ma/Mg

Fig. 4.6 - Valores limite de A para ndo considera¢@o dos efeitos de 22 ordem
. {a) Pglares com extremidades deslocdveis.
(b) Pilares com extremidades indeslocdveis.

c) As trds normas determinam M; de modo diferente:

. A Fig. 4.7 mostra a difetenga no calculo da parcela M, para
pilares com extremidades indeslocaveis e diagrama de momentos
linear,

Mo/ Ma

1,0

0,8

0,6

0,2

-1,0 0 10 Ma/Ma

Fig.4.7- Valores de My/M, para pilares com extremidades indeslocaveis

e diagrama de momentos linear.
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. As imprecisoes geometricas construtivas ea incerteza no ponto

de aplicacao da forca normal N tambem sao introduzidas no cal
culo de maneira distinta: i

. A NB-1/78 e a DIN 1045/78 consideram uma excentricidade
acidental mas discordam quanto ao valor da mesma; ver (4.5)
e (4.30a). -

. 0 ACI 318-77 recomenda a excentricidade acidental minima
da (4.12).

Os fatores que influem nos desloccamentos de pilares esbeltos,
portanto nos momentos de 22 ordem, estao relacionados no item 2.3.

Devido as hipoteses simplificadoras adotadas para a formulagao dos
metodos das normas, alguns fatores ndo sao levados em conta, en
quanto outros o sao de forma simplificada, conforme ilustra a

Fig. 4.8.
Fatéres de acdrdo com:
Fatores dedricos -
NB-1/78 | ACl 318-77| DiN 1045/78
Comprimento e vinculagoo das ( L \
extremidades do pilor e ¢ e
Forga normal N N N
Diograma de momentos
de 12 ordem - My M,
Forma o dimensoes da segdo
A h A.,1 i
transversal tw cric !
Porcentagem e arranjo da ermadura - Ig -
Diagrama tensdo- deformagdo *
- E -
do concreto fed» Eeu .
Diagrama tensao-deformagao § £ E
do ago . yd» Es I
% €eu=35%

Fig. 48 - Fatores que influem nos momentos de 22 ordem: de acordo
com a teoria e de acordo com métodos simplificados

das normas.
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pilares com extremidades indeslocaveis e sem cargas aplicadas
Tongo de seu comprimento, o momento M, calculado com os valores

Mo das (4.3) e (4.29), pode resuTtar.inférior ao maximo momen
de 12 ordem dado por:

NB-1/78 .

My = Mp + Ney (4.33)

com ea da (4;5).

ACI 318-77
My o= My : (4.34)
e Mp 2 Nepz, com eps. = (1,5204 +0,03h) cm (4.12a)

DIN 1045/78
M, = MA + Ney . : (4.35)
com ey da (4.30@)..

Quando isto ocorre.a secio deve ser dimensionada para o par de
esforgcos N, M,.
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PROCEDIMENTO UTILIZADO PARA A COMPARACAO

Conforme visto nos capitulos 3 e 4, sdo muitos os:fatores levados em
conta pelos metodos simplificados no calculo da capacidade resistente
de pilares esbeltos. Alem disso, na pratica, esses fatores (por exemplo
a forma da secdo transversal) +em uma variacdo muito grande. Por isso
e praticamente impossivel fazer uma comparagao que abranja todos os
casos. ’

Neste trabalho a comparacao e efetuada utilizando-se diagramas de inte
ragdo v - u,; obtidos atraves de cada um dos quatro metodos apresentados.
Os diagramas sao construidos para pilares biarticulados, com segao
transversal constante (inclusive a armadura) e solicitados por uma for
¢a normal constante e por um momento fletor de 12 ordem tambem constan
te, ou seja, pilares com as caracteristicas do pilar equivalente.

Comparam-se apenas secOes retangulares.comas seguintes caracteristicas:

©a) tres arranjos de armadura conforme mostra a Fig. 5.1;
b) tres taxas de armadura genera]izada(l):
P = 0,0200
_ p = 0,0125
)
? = 0,0050

Definidas para fci em kN/cm?.

Para definigao de taxa de armadura generalizada, ver item 6.1.2,

equacao (6.10)
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¥
S
|

(b) (c)
d'/h=01 . .

Fig. 5.1 - Amanjos de armadura: (a) Segdo tipo 1.(b) Se¢do tipo 2(c) Segdo tipo 3.

A armadura @ constituida por barras de aco CA-50A ou CA-50B.

] Apesar das restrigoes feitas, a comparagdo & bastante abrangente pois

as segOes transversais acima descritas representam a maioria dos casos
que ocorrem na pratica e, alem disso, as normas efetuam o dimensionamen
to de pilares esbeltos substituindo ¢ pilar real pelopilar equivalente.

Sao construidos diagramas v - p, para Tndices de esbeltez 20, 30, 40,
60, 80, 100 e 120. ‘

0 valor minimo, A = 20, foi escolhido com o objetivo de verificar se os

limites de X recomendados pelas normas, para ndo consideracdo dos efei
a o

tos de 2- ordem, sao adequados.

Foram escolhidos valores de X maiores que.os valores maximos recomenda

. dos pelos metodos $1mp1ificados com o objefiVo de verificar a validade

dos metodos acima desses limites.

Como sera visto adiante, os diagramaé v -y sao obtidos a partir dos
diagramas. v -y, 0os quais dependem do metodo de calculo adotado no dimen
sionamento a flexdo composta normal. Neste trabalho 0s diagramas v - p
s30 determinados com os critérios de calculo da MB-1/78.
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6  CONSTRUGAO DOS DIAGRAMAS DE INTERAGAO ADIMENSIONAIS v -

6.1 Construgdo de diagramas de interagdo adimensionais

Vv - u para secoOes retangulares

6.1.1 Hipoteses de’ c3lculo c s

Adotam-se as hipoteses de calculo da NB-1/78:

36

as secoes transversais planas antes do carregamento permanecem

planas ate a ruptura;

. . a deformacdo em cada barra da armadura e a mesma do concreto

adjacente, ou seja, existe perfeita aderencia entre 0 agco e o

concreto;
as deformadas de ruptura sdo as correspondentes aos dominios
de deformag¢ao indicados na Fig. 6.1;
ALONGAMENTO - ENCURTAMENTO
‘ 2%, 35%0
i —
1 3
,/’//// 7"
- ‘ :
h
2 4
A
5

Eyd

4q

Fig. 6.1 - Dominios de deformagdo

.o diagrama tensdo-deformacao de calculo adotado para o concreto

e 0 indicado na Fig. 6.2;
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- 0,85fc4

\GkO@skdb~b——§£—)1

0,002

2% 35%0 &

Fig.6.2- Diagrama tensdo-deformagdo de cdlculo para o concreto.

CA-50A e o indicado na Fig. 6.3;

Ia's
fyd
(&)
1<
[ &3
L=
[1 4
'_
Es
3,5 %o
Eyg 10 %o b
S
§ fyd = 50 kN/cm2
? AR
z fyea®~tyd
153 . fyd
f €yd = &5 .
S —— —1 yed Es = 21.000 kN/cm?
£s = 1,15 ‘

-

. Fig. 6.3 - Diagrama fens‘o‘b-deformog:do de calculo para 0 ago CA-50 A.

37

". o0 diagrama tensé’o-defohnégéo de calculo adotado para o aco
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. 0 diagrama tensdo-deformagao de calculo adotado para o. égo
CA-50B e o indicado na Fig. 6.4,

“f, 4
: : T, 1 (s 2
. S T e—— —— - 7
L — & et (f,d o7)
C T 0
'yd y fs .
" fycd= - fyd
0.7 tyq Eyd = —%d— +0,002
' £ Eg = 21.000 kN/cm?
3 =
3,_50/:> zo/oo . f;—' 1,15
2%00 Eyd 10 %0 €s
N Y LY )2
) . 0,7 f fe——t— | ——-0,7
i & 10 Tycd d,,/ﬁs Es 45\ fyeq
1 fyed . :

Fig.6.4 — Diagrama tensdo-deformagdo de céiculo para o ago CA-50 B.

+

6.1.2 Formulagao adimensional do problema da flexdo normal composta
a) Convengao de sinais
ConsidéramFse com sinal positivo as forcas de compressao, as
tensoes de compressdo e as deformagbes que correspondem a encur
tamentos. Consequentemente sdo negativas as forgas de tracgao,
as tensGes de tracdo e as deformacles. que correspondem a alon
gamentos. ‘

b) ‘Coeficientes adimensionais

Definem-se os seguintes coeficientes adimensionais:
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=43
h
X
B = 2.
*“h
s =4 s ‘
h
n = Rec
. Ocd;;C
n':M
' gcd Ach
0 =¢ec - €1 (Ec € €cp em °/o0)
_As -
p = KE‘
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(6.1)
(6.2)
o  (6.3)

(6.4)

(6.5)

(6.6)

(6.7)

 S3o0 utilizados tambem os coeficientes adimensionais v, u e 1

ja definidos no item 2.2.

Eqdagﬁes-de equilibrio

As equagoes de equilibrio de forgas e de momentos para a $e¢ao

da Fig. 6.5 sao:

H

n
Ree + % Asi 9si

1]

Nd

: h- n' h
Md = RCC [E -4ZG] + );; AS'i Gs-i' ['2-

(6.8a)

"di) f (6.8b)
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- Fig. 6.5~ Notagdo utilizada na equagdo (6:8)
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Agp

N s

}/7 / /}Hinha |d2
/. /4 neutrg d,

(a) | (b) () 7

(a) Segdo transversal. (b) Diagramas de deformagdes.
(c)Diagrama de tensdes e forgas.

Dividindo (6.8a) por ocq Ac e (6.8b) por 0cd Ac h resulta:

n' -
v=n+£ s nj 9si . : _ : (6.9a)
L Ocd "
n' Oed ,
w=0,5n-n"+2 1 pn; %81 (0,5 « gy) L (6.9b)
n 1 Ocd -

E possivel tornar as (6.9) independentes de o.4q substituindo p
pela taxa de armadura generalizada p, tal que:

= ¥bk
-p =p Tk | | | ‘6.10)

onde f.y tem valor unitario. Neste trabalho adota-se
:Fck =] kN/Cm2

De (6.10) vem:

p_ 7P fc

~

|

(6.10a)

e

k .
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Substituindo-se (6.10a) nas (6.9) resulta:

= n' . Ll
v =1+ 1,6471 ;pl— L. ng Osj P : ~(6.11a)
. T — n _ :
p=0,5n-n"+1,6471 % L ng os; (0,5-84) (6.11b)
com og; em kN/cm?. . . :

d) Equagoes de compatibilidade

A

Considerando o diagrama de deformacdo da Fig. 6.5 tem-se:

-
/

esi_ _ ec _' | | (6.12)
X - dj X

da qual resulta:

€5 = € El—é—gi - (6.13)
X :

‘e) Relagoes tensao-deformagao
Para o concreto
Do diagrama da Fig. 6.2 decorre:

2

o = ocd [g - £ ] para e <2 - _ - (6.‘143)
A | _ ,

O¢ = Ocd para 2 < € < 3,5 . (6.14b)
com € em °/oq

As relagdes (6.14) s3o introduzidas nas (6.11) atraves dos
adimensionais n e n'. '
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v 2;/¢£ ,. | -.@
fdv////'/‘h-

—
\*ﬂnha ’ . o
neutrag ot £

b . €cr

(a) | (b) (c)

Fig.6.6 - Notagdo utilizada nas equagdes (6.16) e (6.17)
(a) Segdo transversal.(b) Diograma de deformagdes.
(c) Diagrama de tensdes.

Para a secao da'Fig. 6.6 ,tem-se:

e (V) = ec ﬁ-!)-

X

.ene n' podem ser calculados por:

| h
_ 1
n-m/c) OC(V) b dV
Y ) , h

Ocd ACh A 0

oc (vl b v dv

onde oc (v) e o valor de oc que se obtem das (6.14)
€e=¢e (v]. '

(6.15)

(6.16)

(6.17)

para
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Para o ago CA-50A

Do diagrama da Fig. 6.3, e com a convencdo de sinais adota

da, decorre: '

os = 43,478 Es
. Es

-

para 10 2 |eg| > 2,0704 (6.18a)

os=2leg _para |eg| < 2,0704 (6.18b)
~com og em kN/cm? e eg em Y,

Para olago CA-508

Do diagrama da Fig. 6.4, e com a convengdo de sinais adota
da, decorre:

.og = 43,478 ES para 4,0704 < |eg| < 10 (6.19a)
oy = 526794+ /64,7022 es]- 6,5881 eg
" 0,23511 |es] |
para 1,4493 < |es| <4,0704  (6.19b) -
05=21 €g4 para |eg| < 1,4493 . (6.19c)

com og em kN/cm? e eg em Y%,
f) Deformadas de ruptura
Na construgao dos diagramas de interagdo v - y a deformada da
secao deve corresponder a uma das deformadas de ruptura defini

das pelos dominios indicados na Fig. 6.1.

Para que isto ocorra, os valores de ec e By que caracterizam a
deformada devem manter as seguintes relacbes:
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= ara By < 6.20a
(]‘5)'Bx P X 27 ( )
ec = 3,5 para - L0 =8) < < (6.20b) -
27
o 2 . o~ ow r v ‘ R
€ = —5~ para 1.< By € = (6.20c)
] . 3 _
7Bx

A (6.20a) corresponde ao dominio 2, a (6.20b) aos dominios 3,4
e 4a e a (6.20c) -ao dominio 5.

Neste trabalho ndo tém interesse as deformadas de ruptura do
~ dominio 1, pois correspondem a solicitacles de flexo-tracdo.

6.1.3 Construgao de um diagrama
~ Para a‘construgﬁo do diagrama de interacdo adimensional v - u de
uma segdo retangular escolhe-se inicialmente o tipo do ago, o ar
ranjo da .armadura e o valor da taxa de armadura generalizada.
A obtengdo de um ponto do diagrama obedece a seguinte sequénéia:
a) escolhe-se um valor para Bx; ~./’4
b) calcula-se . por uma das (6.20j;

c) calculam-se n e n' pelas (6.16) e (6.17) respectivamente;

d) determinam-se as deformagoOes nas barras da armadura atraves de
(6.13);

e) calculam-se. as tensoes na armadura pelas (6.18) ou (6.19);

f) calculam-se os valores de v e u atraves das (6.11).
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0s valores de v e p assim obtidos constituem um ponto do diagrama
de interacdo. Escolhendo outros valores para Bx obtem-se outros
pontos do diagrama, e assim & possivel tracar @ curva v - u para
a secdo com as caracteristicas inicialmente escolhidas.

Construcao dos diagramas v - p1 de acordo com 0S metodos
simplificados das normas

Introducgao

Considere-se um pilar com ndice de esbeltez A e com a geometria'
e 0 carregamento descritos no capitulo 5. Conhecidas as caracte
risticas da sec¢do transversal (tipo do ago, arranjo de armadura e
taxa de armadura generalizada) fica definido o diagrama de intera
gﬁo v -u. A partfr desse diagrama podem ser obtidos os diagramas

v - u, correspondentes aos metodos de cada uma das normas.

Para cada valor de v, ao qual esta associado um va1or'u do dia
grama v - u, pode-se calcular o correspondente ﬁl. 0 valor de
& funcdo do proprio v, do u correspondente, de A.(ou £,/h) e de
out;os fatores os quais variam conforme 0 metodo considerado.

Para a construcdo do diagrama v, u; basta calcular y,; variando-se
v dentro da faixa desejada. .

Determinacdo de u; pelo metodo da NB-1/78

0 valor de yu; decorre da (4.7): .

2 - :
TR [&] s  (6.21)
wov |

10 (0,85v+0,5)
com (0,85 v + 0,5) 21
Determinacdo de y; pelo método do ACI 318-77

Das (4.13) a (4.21) decorre:
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Y ﬂe]z
? Y 4
My = w1 - { | (6.22)
' 568,954 -vfck' y 455163 kB - N

6.2.4

fck

com fck em kN/cm?

L 4 v

onde @ = 0,7 para. v 2 0,3294]

g 0.9

= para . 0
. 1+0,86734v

IA

v < 0,32941

k @ um coeficfente que depende do arranjo da armadura e vale:
k=0,16 para a secdo tipe 1
k = 0,1075 para a segao tipo 2

>
n

1/15 _‘ para a segao tipo 3

Como os diagramas de interacao independem de fek € v,determina-se

uma faixa de valores de u, = f {v) para fck variando entre
1,5 kN/cm?® e 3,0 kN/cm? e para <y variando entre 1,4 e 1,7.

0 valor maximo de p, ocorre para y = 1,4 e fck = 1,5 kN/cm?

2 . : :
gy = u (1 - 4y (Le/h)” /0 C (6.23)
- 464,55 + 455163 k B

0 valor minimo ocorre para y = 1,7¢ fc = 3,0 kN/cm?

: , ) |
Maim = b [1 - TV (Le/h)? /2 (6.24)
- 328,49 + 455163k b
Determinagao de u, pelo metodo da DIN 1045/78
Das equagoes (4.32) decorre:
o< Meg)3 y, = (20t A%/ V) - /B (6.25a)
\Y 2

onde A = (2u + A2/v)® = 4 (u? - 0,1A2)
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eA=v (A~ 20)/100
u - 20
.0,3 < 33. < 2,5 My == v oS (6.25b)
25sM 35 g, =M-85BV (6.25¢)
C v .. 1.-8B T

onde B = (x.- 20)/160

Nos casos em que (ul/v) 2 3,5 a DIN 1045/78 permite o calculo sem
a consideracdo dos efeitos de 22 ordem, tem-se entdo:

%12 3,5 mo=u : S (6.26)

Construgao dos diagramas v - u, pelo metodo do pilar padrao
Introducdo

Conforme visto no item’'4.2.3, um pilar biarticulado com comprimeg
to £, pode ser entendido como dois pilares padrao com comprimento
Lo/2 (Fig. 4.1).

0 maximo momento fletor de 12 ‘ordem relativo que o pilar suporta
pode ser determinado de forma analoga a des¢r1ta no capitulo 3,
mas utilizando diagramas adimensionais v-u-6, e v - u, -8, em
vez dos diagramas N - M - 1/r, e N - M, - 1/r,.

Construcao dos diagramas v - u - 8o

Os diagramas v - u - 8¢ caracterizam a deformabilidade da segao
transversal e dependem das relacoes tensdo-deformacao do ago e do
concreto.

A escolha adequada da curva o - € para 0 concreto & assunto con
trovertido. Neste trabalho adota-se a mesma curva utilizada para
os estados limites Gltimos (Fig. 6.2) que & o recomendado pelo CEB
para a maioria dos'casds._ ' ' |
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Adotam-se para oago'CA—5OA as relacdes tensdo deformacgao das
. (6.18) e para o ago CA-50B as das (6.19).

Para a construgao de um diagrama'v - u - B8p escolhe-se inicial
mente o tipo de ago, o arranjo de armadura e a taxa de armadura
generalizada. Fixa-se tambem q valor de v.

A obtencdo de um ponto do diagrama obedece 3 seguinte segiiencia:
a) escolhe-se um valor de 6o;

b).eséo1he—se4um valor de ec;

c) calcula-se n pela (6.16);

d) calcula-se Bx==€c /6 e determinam-se as deformagoes nas barras
da armadura através da-(6.13};

e) calculam-se as tensdes na armadura pelas (6.18) ou (6.19);
f) calcula-se v pela (6.17a);

g) se o valor calculado para v for diferente do va]or‘de v fixado,
esco]he -se um novo valor para g¢c e retorna- Se ao passo C;

h) se v calculado for jgual ao v fixado, a menos de uma to1er5ﬂ
cia, calcula-se n' pela (6.17) e u pela (6.11b). | '

0 par ¥ ,8o obtido & um ponto da curva u - 8, correspondente  ao
valor de v fixadb.‘Repetindo o processo para outros valores de 8¢
obtem-se outros pontos do diagrama.

Um caso particular ocorre quando 8o e € escolhidos satisfazem a
" condicdo do passo h e caracterizam uma das deformadas de ruptura.
Nesse caso o par v,u & um dos pontos do diagrama de interagao v -u
correspondente a sec¢do considerada e o par 8o, 1 corresponde ao-
ponto F da Fig. 6.7. ' | '
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6.3.3 Construgao do diagrama v - p, - @

De acordo com o metodo do pilar padrao, para“um N dado M, & funcdo
linear de 1/ry e & determinado pela (3.6).

Multiplicando ambos os membros da (3. 6) por Yf/gcd Ach ¢ substi
tuindo £ por £,/2 vem:- - - * ¢

. 2 - '
e =¥ Lt 1 : , (6.27)

10 ry

=<

Lembrando que:

1 L eg-ea o / (6.28)
ro 1000 h

onde e¢ e ec;, dados em Y%, , sd0 respectivamente as deformacoes

"das fibras mais encurtada e menos encurtada da secdo da base do

" pilar, da (6.6) decorre:

6.3.4

'l .
do 8o — . , _ . (6.29)
r, h 1000

que substituida na (6.27) fornece:

Mz =V L%g)z o : (6.30)
J 70000 | o

com a qual constroi-se o diagrama pp - 6, para v e £o/h fixados.
Construcao dos diagramas v - u,

A determinacao de um ponto de um diaérama faz-se conforme indica
do na Fig. 6.7.

A curva ‘1 representa o diagrama v - u - 8, e a curva 2 0 v=y,-8.
0 valor u,.procurado corresponde a maxima d1ferenga entre  as
curvas 1e 2.
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Fig. 6.7 ~ Determinagdo de p; pelo método do pilar padrdo.

0 par v, u; € um ponto do diagrama v - u; correspondente ao tipo
de ago, arranjo de armadura, taxa de armadura generalizada e es

beltez £,/h considerados,

Outros pontos sao determinados fixando outros valores de v e

e repetindo-se o processo,

1
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APRESENTAGAO DOS RESULTADOS

Nas Fig. 7.1 a 7.42 eétia apresentados os diagraméé v - u; obtidos de
acordo com o método do pilar padrdo e com os metodos simplificados das
normas NB-1/78, ACI 318-77 e DIN 1045/78 para os casos selecionados no
capitulo 5, Lo ..

Vo e o« L

Cada figura refere-se a um tipo de ago, um arranjo de armadura e um
valor e A e mostra as curvas correspondentes a cada um dos quatro
metodos para as tres taxas de armadura generalizada escolhidas.

Quando A @& menor ou igual a 40 apresentam-se tambem os diagramas de
interacdo v - p para a secao considerada (tipo de ago e arranjo de
armadura) e para as tres taxas p. ’
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