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PILARES

Pilares sdo elementos estruturais lineares de eixo reto, usualmente dispostos na
vertical, em que as forgas normais de compressao sdo preponderantes e cuja fungao
principal é receber as ag¢des atuantes nos diversos niveis e conduzi-las até as
fundacoes.

Junto com as vigas, os pilares formam os porticos, que na maior parte dos
edificios s&o os responsaveis por resistir as agdes verticais e horizontais e garantir a
estabilidade global da estrutura.

As acgdes verticais sao transferidas aos poérticos pelas estruturas dos andares, e
as acbes horizontais decorrentes do vento sdo levadas aos porticos pelas paredes
externas.

16.1 CARGAS NOS PILARES

Nas estruturas usuais, compostas por lajes, vigas e pilares, o caminho das
cargas comeca nas lajes, que delas vao para as vigas e, em seguida, para os pilares,
que as conduzem até a fundagao.

As lajes recebem as cargas permanentes (peso proprio, revestimentos etc.) e as
variaveis (pessoas, maquinas, equipamentos etc.) e as transmitem para as vigas de
apoio.

As vigas, por sua vez, além do peso préprio e das cargas das lajes, recebem
também cargas de paredes dispostas sobre elas, além de cargas concentradas
provenientes de outras vigas, levando todas essas cargas para os pilares em que
estdo apoiadas.

Os pilares sédo responsaveis por receber as cargas dos andares superiores,
acumular as reagdes das vigas em cada andar e conduzir esses esforcos até as
fundacoes.

Nos edificios de varios andares, para cada pilar e no nivel de cada andar, obtém-
se o subtotal de carga atuante, desde a cobertura até os andares inferiores. Essas
cargas, no nivel de cada andar, sado utilizadas para dimensionamento dos tramos do
pilar. A carga total & usada no projeto da fundacgao.

Nas estruturas constituidas por lajes sem vigas, os esforgcos sdo transmitidos
diretamente das lajes para os pilares. Nessas lajes, deve-se dedicar aten¢do especial
a verificagao de puncao.

16.2 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS

No dimensionamento de pilares, a determinagéo das caracteristicas geométricas
esta entre as primeiras etapas.
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16.2.1 Dimensoes minimas

Com o objetivo de evitar um desempenho inadequado e propiciar boas
condicbes de execucdo, a NBR 6118:2003, no seu item 13.2.3, estabelece que a
secao transversal dos pilares, qualquer que seja a sua forma, ndo deve apresentar
dimensdo menor que 19 cm. Em casos especiais, permite-se a consideragado de
dimensdes entre 19 cm e 12 cm, desde que no dimensionamento se multipliquem as
acdes por um coeficiente adicional y,, indicado na Tabela 1, onde:

v, =195-0,05-b
b é a menor dimensao da secdo transversal do pilar (em cm).

Tabela 1. Valores do coeficiente adicional y, em fungao de b (NBR 6118:2003)

b(cm) | >19 18 17 16 15 14 13 12
In 1,00 1,05 | 1,10 1,15 1,20 1,25 | 1,30 | 1,35

Portanto, o coeficiente y, deve majorar os esforgos solicitantes finais de calculo
nos pilares, quando de seu dimensionamento.

Todas as recomendacdes referentes aos pilares sao validas nos casos em que a
maior dimensido da secdo transversal ndo exceda cinco vezes a menor dimensao
(h < 5b). Quando esta condicao néao for satisfeita, o pilar deve ser tratado como pilar-
parede.

Em qualquer caso, ndo se permite pilar com se¢ao transversal de area inferior a
360 cm>.

16.2.2 Comprimento equivalente

Segundo a NBR 6118:2003, item 15.6, o comprimento equivalente /. do pilar,
suposto vinculado em ambas extremidades, € o menor dos valores (Figura 1):

< l,+h
) ¢

{, € a distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos
horizontais, que vinculam o pilar;
h é a altura da secao transversal do pilar, medida no plano da estrutura;

£ é a distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta
vinculado.

No caso de pilar engastado na base e livre no topo, /. = 2/.

16.2



USP — EESC - Departamento de Engenharia de Estruturas Pilares

,Jlf,

) 2 T‘

h 2 o+ h /

C 2 y

’JIF’

Figura 1. Distancias ¢, e ¢

16.2.3 Raio de giragao

Define-se o raio de giragcéo i como sendo:

| € o momento de inércia da secéo transversal;
A é a area de secao transversal.

Para o caso em que a segao transversal é retangular, resulta:

16.2.4 indice de esbeltez

O indice de esbeltez é definido pela relagao:

xJ%
1
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16.3 CLASSIFICAGAO DOS PILARES

16.3.1 Pilares internos, de borda e de canto

Os pilares podem ser classificados com relacado as solicitagdes iniciais, como é
mostrado na Figura 2.

Serao considerados pilares internos aqueles submetidos a compressao simples,
ou seja, que ndo apresentam excentricidades iniciais.

Nos pilares de borda, as solicitagdes iniciais correspondem a flexdo composta
normal, ou seja, ha excentricidade inicial em uma diregdo. Para secdo quadrada ou
retangular, a excentricidade inicial ocorre na diregao perpendicular a borda.

Pilares de canto sdo submetidos a flexdo obliqua. As excentricidades iniciais
ocorrem nas direcdes das bordas.

TN

NP
PILAR DE »
CANTO
PILAR DE
BORDA

L~

PILAR
INTERNO

Figura 2. Classificagdo quanto as solicitagoes iniciais

16.3.2 Classificagao quanto a esbeltez

De acordo com o indice de esbeltez (1), os pilares podem ser classificados em:

e pilares robustos ou pouco esbeltos = A<

e pilares de esbeltez média - M<A< 90

e pilares esbeltos ou muito esbeltos — 90 <A< 140

e pilares excessivamente esbeltos - 140<Xx < 200

A NBR 6118:2003 ndo admite, em nenhum caso, pilares com indice de esbeltez
A superior a 200.
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16.4 EXCENTRICIDADES DE PRIMEIRA ORDEM

As excentricidades de primeira ordem consideradas no projeto de pilares sao
comentadas a seguir.

16.4.1 Excentricidade inicial

Em estruturas de edificios de varios andares ocorre um monolitismo nas ligagoes
entre vigas e pilares que compdem os porticos de concreto armado. A excentricidade
inicial, oriunda das ligagdes dos pilares com as vigas neles interrompidas, ocorre em
pilares de borda e de canto. A partir das a¢des atuantes em cada tramo do pilar, as
excentricidades iniciais no topo e na base séo obtidas pelas expressdes (Figura 3):

ei,topo = N i,base — N

Mbage

i,base

Figura 3. Excentricidades iniciais no topo e na base do pilar (SILVA & PINHEIRO, 2002)

O calculo do momento atuante no topo e na base do pilar é realizado segundo
esquema estatico apresentado na Figura 4.
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Figura 4. Esquema estatico
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Quando nao for realizado um calculo mais rigoroso da influéncia da
solidariedade dos pilares com a viga, pode ser considerado, nos apoios extremos,
momento fletor igual ao momento de engastamento perfeito multiplicado pelos
coeficientes estabelecidos nas seguintes relagdes:

3r. . +3r.
e naviga: inf P
4rVig +3r,, + 3rSup
3r

sup

e no tramo superior do pilar:
4rvig +3r, . + 3rsup

31.inf

4rVig +3r

inf

e no tramo inferior do pilar:
+ 3rSup

r; € a rigidez do elemento i no n6é considerado, avaliada conforme indicado na
Figura 4, dada por:

16.4.2 Excentricidade acidental

Segundo a NBR 6118:2003, na verificagao do estado limite ultimo das estruturas
reticuladas, devem ser consideradas as imperfeicbes do eixo dos elementos da
estrutura descarregada. Essas imperfeicdes podem ser divididas em dois grupos:
imperfeicdes globais e imperfei¢cdes locais.

Muitas das imperfeicdbes podem ser cobertas apenas pelos coeficientes de
ponderagdo, mas as imperfeicbes dos eixos das pecas ndo. Elas devem ser
explicitamente consideradas porque tém efeitos significativos sobre a estabilidade da
construcao.

a) Imperfeigoes globais

Na andlise global das estruturas reticuladas, sejam elas contraventadas ou néo,
deve ser considerado um desaprumo dos elementos verticais conforme mostra a
Figura 5:

| 0 -0 1+%

6 =
TG “ 2

£ é a altura total da estrutura (em metros);

n € o numero total de elementos verticais continuos;

O4min = 1/400 para estruturas de nds fixos ou 1/300 para estruturas de noés
moveis e imperfei¢cdes locais.
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Figura 5. Imperfeigbes geométricas globais (NBR 6118:2003)

Esse desaprumo ndo precisa ser superposto ao carregamento de vento. Entre os
dois, vento e desaprumo, pode ser considerado apenas o mais desfavoravel (que
provoca o maior momento total na base de construgéo). O valor maximo de 64 sera de
1/200.

b) Imperfeicdes locais

Na analise local de elementos dessas estruturas reticuladas, devem também ser
levados em conta efeitos de imperfeicbes geométricas locais. Para a verificagdo de um
lance de pilar deve ser considerado o efeito do desaprumo ou da falta de retilinidade

do eixo do pilar (Figura 6).

Elemento de ligagéo

1.Pilar de contraventamento
2.Pilar contraventado
3.Elemento de ligagdo entre
os pilares 1 e 2

i \
/ \
2 ( \
2 \|/61 \| /64
a)Falta de retilinidade b)Desaprumo

Lance de pilar

Figura 6. Imperfeicoes geométricas locais (NBR 6118:2003)
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Admite-se que, nos casos usuais, a consideracao da falta de retilinidade seja
suficiente. Assim, a excentricidade acidental e, pode ser obtida pela expressao:

eazel-%

No caso de elementos, usualmente vigas e lajes, que ligam pilares
contraventados a pilares de contraventamento, deve ser considerada a tracdo
decorrente do desaprumo do pilar contraventado (Figura 6). Para pilar em balanco,
obrigatoriamente deve ser considerado o desaprumo, ou seja:

16.4.3 Momento minimo

Segundo a NBR 6118:2003, o efeito das imperfei¢cdes locais nos pilares pode ser
substituido em estruturas reticuladas pela consideragdo do momento minimo de 1?2
ordem dado por:

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

h é a altura total da sec¢do transversal na diregdo considerada (em metros).

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

No caso de pilares submetidos a flexdo obliqua composta, esse minimo deve ser
respeitado em cada uma das direcbes principais, separadamente; isto &, o pilar deve
ser verificado sempre a flexao obliqua composta onde, em cada verificagao, pelo
menos um dos momentos respeita o valor minimo indicado.

16.4.4 Excentricidade de forma

Em edificios, as posi¢des das vigas e dos pilares dependem fundamentalmente
do projeto arquitetbnico. Assim, € comum em projetos a coincidéncia entre faces
(internas ou externas) das vigas com as faces dos pilares que as apdiam.

Quando os eixos baricéntricos das vigas nao passam pelo centro de gravidade
da secao transversal do pilar, as reagbes das vigas apresentam excentricidades que
sdo denominadas excentricidades de forma. A Figura 7 apresenta exemplos de
excentricidades de forma em pilares intermediarios, de borda e de canto.

As excentricidades de forma, em geral, ndo sao consideradas no
dimensionamento dos pilares, pelas razées apresentadas a seguir. A Figura 8 mostra
as vigas VT01 e VT04 que se apdiam no pilar PO1, com excentricidades de forma ey, e
e, respectivamente. As tensdes causadas pela reacdo da viga VT01, pelo Principio
de Saint-Venant, propagam-se com um angulo de 45° e logo se uniformizam,
distribuindo-se por toda a seg¢ao transversal do pilar em um plano P.
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Figura 7. Exemplos de excentricidades de forma em pilares

A excentricidade de forma provoca, no nivel de cada andar, um momento fletor
Mvto1 = Ryro1.6r que tende a ser equilibrado por um binario. A Figura 8 tambéem
representa esquematicamente os eixos dos pilares em varios tramos sucessivos, 0s
momentos introduzidos pela excentricidade de forma e os binarios que os equilibram.

Observa-se que, em cada piso, atuam pares de forgas em sentidos contrarios
com valores da mesma ordem de grandeza e que, portanto, tendem a se anular.

A rigor, apenas no nivel da fundacao e da cobertura as excentricidades de forma
deveriam ser levadas em conta. Entretanto, mesmo nesses niveis elas costumam ser
desprezadas.

No nivel da fundacao, sendo muito grande o valor da forga normal proveniente
dos andares superiores, 0 acréscimo de uma pequena excentricidade da reacédo da
viga n&o afeta significativamente os resultados do dimensionamento.

Ja no nivel da cobertura, os pilares sdo pouco solicitados e dispbem de
armadura minima, em geral, capaz de absorver os esforgos adicionais causados pela
excentricidade de forma.
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Figura 8. Excentricidades de forma e bindrios correspondentes

16.4.5 Excentricidade suplementar

A excentricidade suplementar leva em conta o efeito da fluéncia. A consideragéo
da fluéncia é complexa, pois o tempo de duracado de cada acao tem que ser levado em
conta, ou seja, o histoérico de cada agao precisaria ser conhecido.

O calculo da excentricidade suplementar é obrigatério em pilares com indice de
esbeltez A > 90, de acordo com a NBR 6118:2003.

O valor dessa excentricidade e., em que o indice c refere-se a “creep” (fluéncia,
em inglés), pode ser obtida de maneira aproximada pela expressao:

ON,

M
e, =| —2+e, |[2,718% ™ —1
Sg

N, = loi—z“h (forga de flambagem de Euler);

€
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Msy, Nsg s&0 0s esforgos solicitantes devidos &4 combinagdo quase permanente;
e, é a excentricidade acidental devida a imperfei¢gdes locais;

o é o coeficiente de fluéncia;

E. = 5600 f, (MPa);

I € o momento de inércia no estadio I;

¢, € o comprimento equivalente do pilar.

16.5 ESBELTEZ LIMITE

O conceito de esbeltez limite surgiu a partir de analises teéricas de pilares,
considerando material elastico-linear. Corresponde ao valor da esbeltez a partir do
qual os efeitos de 2% ordem comegam a provocar uma redugdo da capacidade
resistente do pilar.

Em estruturas de nos fixos, dificilmente um pilar de pértico, ndo muito esbelto,
tera seu dimensionamento afetado pelos efeitos de 2% ordem, pois 0 momento fletor
total maximo provavelmente sera apenas o de 1° ordem, num de seus extremos.

Diversos fatores influenciam no valor da esbeltez limite. Os preponderantes sao:

e excentricidade relativa de 1% ordem e4/h;
¢ vinculagao dos extremos do pilar isolado;
e forma do diagrama de momentos de 1% ordem.

SOUZA et al. (1994) apresentam um estudo paramétrico de varios casos de
pilares sujeitos a momentos fletores de 1% e 2% ordem. Os resultados obtidos permitem
a formulacdo de um método pratico para a determinagao da esbeltez limite.

Segundo a NBR 6118:2003, os esforgos locais de 2% ordem em elementos
isolados podem ser desprezados quando o indice de esbeltez A for menor que o valor
limite A4, que pode ser calculado pelas expressoées:

25+12,5-¢,/h
xlz( /h) 2@%390
&, a,

sendo e4 a excentricidade de 1% ordem. A NBR 6118:2003 nao deixa claro como se
adota este valor. Na duvida, pode-se admitir, no calculo de A4, e, igual ao menor valor
da excentricidade de 1% ordem, no trecho considerado. Para pilares usuais de edificios,
vinculados nas duas extremidades, na falta de um critério mais especifico, é razoavel
considerar e = 0.

O coeficiente oy, deve ser obtido conforme estabelecido a seguir.

a) Pilares biapoiados sem forgas transversais

MB

a, =0,60+0,40 >0,40 sendo: 1,0<a, <0,4

A

16.11
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Ma é o momento fletor de 1% ordem no extremo A do pilar (maior valor absoluto
ao longo do pilar biapoiado);

Mg é o momento fletor de 1% ordem no outro extremo B do pilar (toma-se para Mg
o sinal positivo se tracionar a mesma face que Ma e negativo em caso
contrario).

b) Pilares biapoiados com forgas transversais significativas, ao longo da

altura
op =1
c) Pilares em balancgo
o, =0,80+O,20%20,85 sendo: 1,0<0, <0,85

A

M, é o momento fletor de 1% ordem no engaste;
M é o momento fletor de 1% ordem no meio do pilar em balango.

d) Pilares biapoiados ou em balangco com momentos fletores menores que
o momento minimo (ver item 3.2.3)

ch=1

16.6 EXCENTRICIDADE DE SEGUNDA ORDEM

A forga normal atuante no pilar, sob as excentricidades de 1% ordem
(excentricidade inicial), provoca deformacbées que ddo origem a uma nova
excentricidade, denominada excentricidade de 2% ordem.

A determinacgao dos efeitos locais de 2% ordem, segundo a NBR 6118:2003, em
barras submetidas a flexo-compressao normal, pode ser feita pelo método geral ou por
métodos aproximados.

A consideragdo da fluéncia é obrigatéria para indice de esbeltez L > 90,
acrescentando-se ao momento de 1% ordem M4 a parcela relativa a excentricidade
suplementar e..

16.7 METODOS DE CALCULO

16.7.1 Conceito do método geral

O método consiste em estudar o comportamento da barra a medida que se da o
aumento do carregamento ou de sua excentricidade. O método geral é aplicavel a

16.12
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qualquer tipo de pilar, inclusive nos casos em que as dimensdes da peca, a armadura

ou a forga aplicada sao variaveis ao longo do seu comprimento.
O método geral justifica sua utilizagao pela qualidade dos seus resultados, que

retratam com maior precisdo o comportamento real da estrutura, pois considera a n&o-

linearidade geométrica, de maneira bastante precisa.
Considere-se o pilar da Figura 9 engastado na base e livre no topo, sujeito a

forga excéntrica de compressao Nq.

Nad

Figura 9. Pilar sujeito a compressao excéntrica

Sob a agao do carregamento, o pilar apresenta uma deformagao que, por sua
vez, gera nas segbes um momento incremental Ng.y, provocando novas deformacgdes
€ novos momentos. Se as acgdes externas (Ng e My) forem menores que a capacidade
resistente da barra, essa interacdo continua até que seja atingido um estado de
equilibrio para todas as secbes da barra. Tem-se, portanto, uma forma fletida estavel
(Figura 10.a). Caso contrario, se as agbes externas forem maiores que a capacidade
resistente da barra, o pilar perde estabilidade (Figura 10.b). A verificagdo que se deve

fazer é quanto a existéncia da forma fletida estavel.

Na Nq
e a e
y A 4
TN ;T
rs P
I Iy
Fa S
/ 1%
Iy, I/,
Iy ///
!/ Iy
I /Iy
[/ Iy
11 Iy
I Iy
i y > a I y >
l {
|
|

a) Equilibrio estavel b) Equilibrio instavel

Figura 10. Configuragées fletidas
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A estabilidade sera atingida quando o pilar parar numa forma deformada estavel,
como mostra a Figura 11, de flecha a, com equilibrio alcangado entre esforgos internos
e externos, respeitada a compatibilidade entre curvaturas, deformacoées e posicdes da
linha neutra, assim como as equagdes constitutivas dos materiais e sem haver, na
secao critica, deformagao convencional de ruptura do concreto ou deformacéo plastica
excessiva do acgo.

a e m/
N «
y = n
v X

2 v
1 LAl
0 yo=a
1' -

\
2"

\

\

Figura 11. Deformada estavel

16.7.2 Pilar padrao

Como o método geral é extremamente trabalhoso, tendo em vista o numero
muito grande de operagdes matematicas, torna-se inviavel a utilizagcdo deste método
sem o auxilio do computador.

A NBR 6118:2003 permite a utilizagdo de alguns métodos simplificados, como o
do pilar padréo e o do pilar padrdo melhorado, cujas aproximagdes sao relativas as
nao-linearidades fisica e geométrica.

Por definicdo, pilar padrdao ¢ um pilar em balangco com uma distribuicdo de
curvaturas que provoque na sua extremidade livre uma flecha a dada por:

2 2
320,4_(5_] J_e.(lj
r base 10 r base

Analisando-se a Figura 12 e adotando para a elastica a equacéo (1):
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v
<

Figura 12. Elastica do pilar padrao

y:—a-sen(ﬁxj (1)
l

Assim, tem-se:

'= —a-E-cos Ex "=a- T 2-sen Ex
Y ¢ N Y / ;

Como:

I

Para a secdo média, tem-se:

1), = en=e{3)

Assim, a flecha maxima pode ser:

. _ﬁ.(lj
n’ \r x=t/2

Para o caso do pilar em balango, tem-se:

2
azg—e- 1 em que 7° = 10.
10 r base
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Obtendo-se a flecha maxima, pode-se obter também o momento total, ja que o
momento de 2% ordem pode ser obtido facilmente pela equagao (2).

M2,base = N a
(1
MZ,base = N - [_J (2)
10 r base

16.7.3 Método da curvatura aproximada

O método do pilar padrdao com curvatura aproximada é permitido para pilares de
segdo constante e de armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo e A <90. A
nao-linearidade geométrica é considerada de forma aproximada, supondo-se que a
configuracado deformada da barra seja senoidal. A nao-linearidade fisica é levada em
conta através de uma expressado aproximada da curvatura na segado critica. A
excentricidade de 2% ordem e, é dada por:

1/r é a curvatura na sec¢ao critica, que pode ser avaliada pela expresséo:

1 0,005 < 0,005

r h(v+05)"  h

h é a altura da secao na direcido considerada;
v = Nsq / (Acfeq) € a forgca normal adimensional.

Assim, o momento total maximo no pilar € dado por:

21
My =] @Miga + Ngo=— [ 2 My
10r

16.7.4 Método da rigidez k¥ aproximada

O método do pilar padrao com rigidez x aproximada é permitido para A < 90 nos
pilares de secdo retangular constante, armadura simétrica e constante ao longo do
comprimento. A nao-linearidade geométrica € considerada de forma aproximada,
supondo-se que a deformada da barra seja senoidal. A nao-linearidade fisica é levada
em conta através de uma expressao aproximada da rigidez.
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O momento total maximo no pilar é dado por:

a M
Md,tot = I_b% 2 Mld,A 3)
120%/v
k € valor da rigidez adimensional, dado aproximadamente por:
M
K =32[1+5—L2 .y
h.N, 4)

Observa-se que o valor da rigidez adimensional k € necessario para o calculo de
Mgy ot, € para o calculo de « utiliza-se o valor de Myt Assim, a solugdo somente pode
ser obtida por tentativas. Usualmente, poucas iteragcdes sao suficientes.

16.8 CALCULO SIMPLIFICADO

A NBR 6118:2003, item 17.2.5, apresenta processos aproximados para
dimensionamento a flexdo composta normal e a flexao composta obliqua.

16.8.1 Flexdao composta normal

O calculo para o dimensionamento de sec¢bes retangulares ou circulares com
armadura simétrica, sujeitas a flexo-compressdo normal, em que a forga normal
reduzida (v) seja maior ou igual a 0,7, pode ser realizado como um caso de
compressao centrada equivalente, onde:

(S
NSd,eq = Nsa[1 + Bﬂj € MSd,eq =0

v = Ny e _ Mgy
Acfcd h NSdh
1
B .

(0,39 +0,01a) - 08

sendo o valor de a dado por:
a =-1/as, se as< 1 em segdes retangulares;
o = as, Se as > 1 em sec¢des retangulares;
o = 6, se as < 6 em segdes retangulares;
o = -4, em sec¢des circulares.
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Supondo que todas as barras sejam iguais, as € dado por:

O arranjo de armadura adotado para detalhamento (Figura 13) deve ser fiel aos
valores de as e d’/h pressupostos.

n» barras de

%\ area A,
d'| /

A
2 o
2 s
h m/ Msq al n, barras de
area A
© &
© d
> G & d)
d'
b N

Figura 13. Arranjo de armadura caracterizado pelo parametro as (Figura 17.2 da NBR 6118:2003)

16.8.2 Flexdao composta obliqua

Nas situacbes de flexdo simples ou composta obliqua, pode ser adotada a
aproximacao dada pela expressao de interagao:

M o M o
Rd
Rd,X + >y — 1
MRd,xx MRd,}’)’
Mra,x; Mray S80 as componentes do momento resistente de calculo em flexdo
obliqua composta, segundo os dois eixos principais de inércia x e y, da se¢ao

bruta, com um esforgo normal resistente de calculo Nrq igual a normal solicitante
Nsq. Esses sdo os valores que se deseja obter;
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Mraxx; Mrayy S80 0S momentos resistentes de calculo segundo cada um dos
referidos eixos em flexao composta normal, com o mesmo valor de Nry. Esses
valores sao 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¢a
normal, a forma da se¢do, o arranjo da armadura e de suas porcentagens. Em
geral pode ser adotado o = 1, a favor da seguranca. No caso de segdes
retangulares, pode-se adotar o = 1,2.

16.9 DISPOSIGOES CONSTRUTIVAS

Seréo considerados o cobrimento das armaduras dos pilares e alguns aspectos
relativos as armaduras longitudinais e as transversais.

16.9.1 Cobrimento das armaduras

O cobrimento das armaduras é considerado no item 7.4.7 da NBR 6118:2003.
Cobrimento minimo & o menor valor que deve ser respeitado ao longo de todo o
elemento considerado. Para garantir o cobrimento minimo (cnn), O projeto e a
execugao devem considerar o cobrimento nominal (Cnom), que € 0 cobrimento minimo
acrescido da tolerancia de execugao (Ac). Assim, as dimensdes das armaduras e os
espacadores devem respeitar os cobrimentos nominais, estabelecidos na Tabela 2,
para Ac =10 mm.

Coom =Copin T AC

nom

Tabela 2. Valores de c,om em pilares de concreto armado para Ac = 10 mm (NBR 6118:2003)

Classe de agressividade I Il 1 v
Chom ( Mm) 25 30 40 50

Nas obras correntes, o valor de Ac deve ser maior ou igual a 10 mm. Quando
houver um adequado controle de qualidade e rigidos limites de tolerdncia da
variabilidade das medidas durante a execugao, pode ser adotado o valor Ac =5 mm,
mas a exigéncia de controle rigoroso deve ser explicitada nos desenhos de projeto.
Permite-se, entéo, reducédo de 5 mm dos cobrimentos nominais prescritos na Tabela 2.

Os cobrimentos sdo sempre referidos a superficie da armadura externa, em
geral a face externa do estribo. O cobrimento nominal deve ser maior que o didmetro
da barra.

A dimensdo maxima caracteristica do agregado graudo utilizado ndo pode
superar em 20% o cobrimento nominal, ou seja:

d.<12-c

max
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16.9.2 Armaduras longitudinais

A escolha e a disposicdo das armaduras devem atender ndo sé a funcéo
estrutural como também as condi¢cdes de execucgao, particularmente com relacdo ao
lancamento e adensamento do concreto. Os espacos devem permitir a introdugao do
vibrador e impedir a segregagao dos agregados e a ocorréncia de vazios no interior do
pilar (item 18.2.1 da NBR 6118:2003).

As armaduras longitudinais colaboram para resistir & compressao, diminuindo a
secao do pilar, e também resistem as tensdes de tragao. Além disso, tém a funcao de
diminuir as deformagdes do pilar, especialmente as decorrentes da retracdo e da
fluéncia.

O didmetro das barras longitudinais ndo deve ser inferior a 10 mm e nem
superior a 1/8 da menor dimensdo da segado transversal (item 18.4.2.1 da
NBR 6118:2003):

10 mms@s%

16.9.3 Limites da taxa de armadura longitudinal

Segundo o item 17.3.5.3 da NBR 6118:2003, a armadura longitudinal minima
deve ser:

~015-Ns > 0004 A,

yd

A

s,min

O valor maximo da area total de armadura longitudinal € dado por:

— o

As,max - 8 /° Ac
A maior area de armadura longitudinal possivel deve ser 8% da secao real,

considerando-se inclusive a sobreposi¢do de armadura nas regides de emenda.

16.9.4 NGmero minimo de barras

A NBR 6118:2003, no item 18.4.2.2, estabelece que as armaduras longitudinais
devem ser dispostas de forma a garantir a adequada resisténcia do elemento
estrutural. Em seg¢bes poligonais, deve existir pelo menos uma barra em cada vértice;
em secdes circulares, no minimo seis barras distribuidas ao longo do perimetro. A
Figura 14 apresenta o numero minimo de barras para alguns tipos de segéao.
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Figura 14. Numero minimo de barras

16.9.5 Espagamento das barras longitudinais

O espacamento minimo livre entre as faces das barras longitudinais, medido no
plano da secéo transversal, fora da regiao de emendas, deve ser igual ou superior ao
maior dos seguintes valores (Figura 15):

20 mm

a> q)[

1,2-d__ (didmetro maximo do agregado)

max

Esses valores se aplicam também as regides de emenda por traspasse.

a =3
a ,a @C‘J %&

- -
I I
[ | T
© | \
I \
| | \.3
[ \
[ \
I \
| |
e P
Sem emendas Com emendas
por traspasse por traspasse

Figura 15. Espacamento entre as barras da armadura longitudinal

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

O espacamento maximo s, entre os eixos das barras deve ser menor ou igual a
duas vezes a menor dimensao da secao no trecho considerado, sem exceder 40 cm,
ou seja:
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2b
s, <
‘ 40 cm

Para LEONHARDT & MONNIG (1978) esse espagamento maximo ndo deve ser
maior do que 30 cm. Entretanto, para pilares com dimensdes até 40 cm, basta que
existam as barras longitudinais nos cantos.

16.9.6 Armaduras transversais

A armadura transversal de pilares, constituida por estribos e, quando for o caso,
por grampos suplementares, deve ser colocada em toda a altura do pilar, sendo
obrigatéria sua colocacao na regido de cruzamento com vigas e lajes (item 18.4.3 da
NBR 6118:2003). Os estribos devem ser fechados, geralmente em torno das barras de
canto, ancorados com ganchos que se transpassam, colocados em posi¢des
alternadas.

Os estribos tém as seguintes fungdes:

a) garantir o posicionamento e impedir a flambagem das barras longitudinais;

b) garantir a costura das emendas de barras longitudinais;

c¢) confinar o concreto e obter uma pega mais resistente ou ductil.

De acordo com a NBR 6118:2003, o diametro dos estribos em pilares ndao deve
ser inferior a 5 mm nem a 1/4 do didmetro da barra isolada ou do didmetro equivalente
do feixe que constitui a armadura longitudinal, ou seja:

; >{5 mm
" g /4

Em pilares com momentos nas extremidades (portanto, nos pilares em geral), e
nos pré-moldados, LEONHARDT & MONNIG (1978) recomendam que se disponham,
nas suas extremidades, 2 a 3 estribos com espagamento igual a s/2 e s/4 (Figura 16).

FUSCO (1995) ainda comenta que, de modo geral, nos edificios, os estribos ndo
sdo colocados nos trechos de intersec¢cdo dos pilares com as vigas que neles se
apoéiam. Isso decorre do fato de a presenca de estribos nesses trechos dificultar muito
a montagem da armadura das vigas. A NBR 6118:2003 deixa claro que é obrigatéria a
colocagao de estribos nessas regides.
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R

2000Q

LM

7 5,/2

L s, /4

N

Figura 16. Estribos adicionais nos extremos e ganchos alternados (LEONHARDT & MONNIG, 1978)

16.9.7 Espagamento maximo dos estribos

O espagamento longitudinal entre estribos, medido na dire¢ao do eixo do pilar,
deve ser igual ou inferior ao menor dos seguintes valores:

20 cm
_ |menor dimensao da se¢do
"7 |12¢, para CA-50

25¢, para CA-25

Permite-se adotar o didmetro dos estribos ¢, < ¢,/4, desde que as armaduras

sejam constituidas do mesmo tipo de aco e o espagamento respeite também a
limitag&o (f,x em MPa):

16.9.8 Estribos suplementares

Sempre que houver possibilidade de flambagem das barras da armadura,
situadas junto a superficie, devem ser tomadas precaugbes para evita-la. A NBR
6118:2003 (item 18.2.4) considera que os estribos poligonais garantem contra
flambagem as barras longitudinais situadas em seus cantos e as por eles abrangidas,
situadas no maximo a distancia de 20¢; do canto, se nesse trecho de comprimento
20¢; ndo houver mais de duas barras, ndo contando a do canto (Figura 17).
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(] ]
N W Yy N

208, ¢ <200, <200, <200, <200,

1/
N
o

N

(todas protegidas) (todas protegidas) (barra intermediéria ndo protegida)

Figura 17. Protecdo contra a flambagem das barras longitudinais (LEONHARDT & MONNIG, 1981)

Quando houver mais de duas barras no trecho de comprimento 20¢; ou barras
fora dele, deve haver estribos suplementares. Se o estribo suplementar for constituido
por uma barra reta, terminada em ganchos, ele deve atravessar a seg¢ao do pilar e os
seus ganchos devem envolver a barra longitudinal. Se houver mais de uma barra
longitudinal a ser protegida junto a extremidade do estribo suplementar, seu gancho
deve envolver um estribo principal em um ponto junto a uma das barras, o que deve
ser indicado no projeto de modo bem destacado (

Figura 18). Essa amarra garantira contra a flambagem essa barra encostada e
mais duas no maximo para cada lado, ndo distantes dela mais de 20¢.. No caso da
utilizacdo dessas amarras, para que o cobrimento seja respeitado, é necessario prever
uma distancia maior entre a superficie do estribo e a face do pilar.

D ————

~
7,
—F-
L | 2 y y
- ___2JJ
(dois estribos poligonais) (um estribo poligonal e uma barra (barra com gancho envolvendo o
com ganchos) estribo principal)

Figura 18. Estribos suplementares e ganchos

E oportuno comentar que a presenca de estribos suplementares pode dificultar a
concretagem. Uma alternativa seria concentrar as barras nos cantos, para evitar os
estribos suplementares.

A NBR 6118:2003 comenta ainda que, no caso de estribos curvilineos cuja
concavidade esteja voltada para o interior do concreto, ndo ha necessidade de
estribos suplementares. Se as sec¢bes das barras longitudinais se situarem em uma
curva de concavidade voltada para fora do concreto, cada barra longitudinal deve ser
ancorada pelo gancho de um estribo reto ou pelo canto de um estribo poligonal.

16.24



USP — EESC - Departamento de Engenharia de Estruturas Pilares

16.10 EXEMPLOS DE CALCULO

Sera feito o dimensionamento do pilar P5 (Figura 19), utilizando-se o Método da
Curvatura Aproximada, segundo a NBR 6118:2003.

16.10.1 Dados

e Concreto C25, ago CA 50;

e Cobrimento nominal c,om = 2,5 cm e d'=4,0 cm;
e Nx =650 kN;

e Comprimento do pilar: 290 cm (Figura 20);

e Secao transversal: 15 cm x 45 cm;

e Carga total na viga px = 24 kN/m.

Como a menor dimensao do pilar é inferior a 19 cm, no dimensionamento deve-
se multiplicar as agbes por um coeficiente adicional vy,, indicado na Tabela 1, onde b é
a menor dimensao da secao transversal do pilar. Dessa forma, tem-se:

¥, =120(b=15¢m) = N, =y, -7, N, =1,4-1,2-650 = N, = 1092 kN

N 1092
V= f =
b-hfy 15.45.

25 Sv=0,91

16.10.2 Comprimento equivalente, raio de giragao e indice de esbeltez

O comprimento equivalente ¢, do pilar deve ser o menor dos seguintes valores:

= (, =265cm

e

0, +h 250+15 = 265 cm
< =/ <
/ 1290 cm

Calculando-se o raio de giragao e o indice de esbeltez, tem-se:

h 15

i=——=—"-i=433 cm
V2o 12

p=te 2205 5 612
i 433

16.10.3 Excentricidade inicial

Para o calculo da excentricidade inicial, devem ser definidas algumas grandezas.
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| 6,00 ‘ 6,00 |
V1 (15 x 50)
77TF1 — — 1 5 - T P3
| |
§ | h=9cm |
| |
‘ V2 (15 x 60) ‘
fﬁ P5 ﬂ P6
(15x45)
| | |
g ‘ h=9cm ‘ h=9cm ‘
=
| | |
1og V3sxe iii .
FP7 P8 N P9
‘ ‘ (25x45) ‘
§ é‘ h=9cm é‘ h=9cm E‘
S S >
V4 (15 x 50) I
T """
P10 P11 P12
Figura 19. Planta de forma do edificio
e e
- V6 (15x40) -
Sl
H V2 V3
@
S o
Q)
I V6 (15x40) K]
V2 V3
L Ly
P5 P8
(15x45) (25x45)

Figura 20. Vista em corte
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a) Vao efetivo da viga

O véo efetivo da viga V6 é calculado conforme a Figura 21.

ly=0,+a +a,

a, = {é th - :-? ;ss}:l =a = 7,5 cm

t, =4 22,5cm
a, < {//h 4é 20 em = a, =20cm

g =lota +a,=4625+75+20= (=490 cm

D

ti Iz t2

Figura 21. Vao efetivo da viga

b) Momentos na ligagao viga-pilar

Para o calculo dos momentos na ligac&o viga-pilar, sera considerado o esquema
apresentado na Figura 22. Portanto, para o caso em estudo, tem-se (Figura 23):

45.15°
1 12 12656,25
=y == = =r = —955cm
I"sup Ving / . @ 1 32’5 sup mf
2
15-40°
|
_e_ 12 80000 633

rvi
T, 490 490
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o

gvig

Figura 22. Esquema estatico para calculo do momento de ligagao viga-pilar

l 650 kN

A

24 KN/m
£ [ A A A A A A A A A A A A A A
4,90 m
A
Figura 23. Esquema estatico para pilar em estudo
2 2
M, =P 20Ty 4802KkN-m
i 12 12 8
= Men ) 3. rsup — 48,02 . 3. 95,5 = Msup — 11’22 kN -m
P © 3er, t A, 3, 3.955+4-163,3+3-95,5
My =M, 3 Tig _ 4802 3955 —~ M, =11,22kN-m
3org+deor, +30r, 3.955+4-1633+3-95,5
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M, =M +M, =1122+11,22=22,44 kN.m

O momento total no topo e base do pilar em estudo resulta:

My o = My e = 141,211,225 My 0 = —M,,,.. = 18,85kN-m = 1885kN-cm

d, topo d, topo
c) Excentricidade inicial no topo e na base
M 1885
=—%=——"=¢ =1,73cm
N, 1092
d) Momento minimo
M, i =Nd(0,015+0,03-h):1,4~1,2~650—(0,015+0,03-0,15): My min = 21,29 KN.m

e) Verificagdo da dispensa dos efeitos de 2% ordem

Para pilares biapoiados sem cargas transversais, € sendo os momentos de
1% ordem nos extremos do pilar M, =-M; =1885kN.m<M =21,29kN.m,

tem-se, segundo o item 15.8.2.d da NBR 61128:2003:

1d,min

a, =1,0
Considerando-se e = 0, resulta:

25+125-¢,/h 25

Ay = A, =25
oy, 1,
3—5S}L1S90:>35S7LIS90:> A, =35

a‘b

Como A =61,2 > A4 = 35 = Devem ser considerados os efeitos de 2% ordem.

16.10.4 Método da Curvatura Aproximada

M =Nd(0,015+0,03-h):1,4-1,2‘650‘(0,015+0,03-0,15):>M =21,29kN.m

1d,min 1d,min

(M, =18,85kN.m) < (M, =21,29 kN.m).. M, , = 21,29kN.m

16.29



USP — EESC - Departamento de Engenharia de Estruturas Pilares

1 0,005 Py 0,005 - 1 0,005 0,005 0,033 1 10,0236
r

—= =0,0236 <
r h(v+05)" h r 015091+0.,5) 0,15

2

21 2,65
Mdjmt=ocb-Mlde+Nd-E-—=l,0-21,29+1,4~1,2-650~ 0 -0,0236 = 39,39 kN.m
T

M

ey =t =390 _361em
N, 1,4-1,2-650
v-e, 091-3,61

= 2 = Sopu=0,22
= s
Sera considerado:
d 4

—=—=0,27=0,25
h 15

Utilizando-se o abaco A-5 de Venturini (1987), obtém-se:

A f 15-45-?’2
0=090= A ==t 0= —— 20 =27,72.0=27,72-0,90 . A  =2495cm’
yd -
1,15
Taxa de Armadura: p = 24,95 =3,70%
15x45

Armadura adotada: 12 ¢ 16 mm (24,0 cm?). Alternativa: 8 ¢ 20 mm (25,20 cm?)

16.10.5 Estribos
a) Didametro

0 2{¢%:164:4mm

5mm

Adotado ¢ =5 mm

b) Espagamento

15 cm (menor dimenséo)
¢, 24129, =12-16=19,2cm
20cm
Adotado s =15 cm
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15
:;- 10 _
204y
& &
25
=x — - ~
X S0 : ]
1]
O
-+
[y b=
¥ ; Q W -
25
& &
o Q \Af
=y 10

Figura 24. Detalhe da se¢éo: 12 ¢ 16, estribos ¢ 5 ¢/ 15

c) Estribos suplementares

20¢, =20-0,5=10cm

As quatro barras centrais precisam de estribo suplementar. Sdo adotados os
estribos multiplos, indicados na Figura 24.

16.10.6 Método da Rigidez k Aproximada
Utilizando as eq.(3) e (4), item 16.7.4, tem-se:

e 17Iteragdo:

Sera adotado para 12 aproximagdao o momento total obtido pelo método anterior.

Mo, =39358m > () - 32[1 015 1?29 ’.31,94 - 650j - 55), = 7048
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1,0-21,29
61,207
120-70,48

(Md,tot )Ll = = 38,21 kN.m

Para a segunda iteragao, pode-se considerar como estimativa razoavel a média
entre os valores anteriores:

~ 39,39 +38,21

M), = 5 = (M), = 38,80 kN.m

e 2°%|teragdo:

(Md,tot )2.0 =38,80kN.m < (%)1 B 32(1 > 0,15- 1?28,81?4 . 650J (%)2 = 69,90

1,0-21,29
61,20
120 69,90

(Md,tot )2‘1 = = 38,47 kN.m

Adotando-se a média dos dois ultimos valores, tem-se:

38,80 + 38,47
(Mdatot )3.0 - f = (M dtot )3.0 =38,64kN.m
M
e _ d,tot 38;64 . et = 0’0354 m= 3,54 cm

ot

“TN, 1,4-1,2-650

v-e .
o 091354 4oy
h 15

M:

Utilizando-se o abaco A-5 de Venturini (1987), obtém-se:

2,5

15-45-
A -f

0=088=>A =—9 -szM-O,86:27,72-0,88.'. A, =2439cm’
yd

L1s

Taxa de Armadura: p = 24,39
15%x45

=3,61% (2% menor que o anterior)
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16.11 CONCLUSOES

Neste item serdo apresentados alguns aspectos que foram observados durante
a evolucdo do trabalho, no que diz respeito aos métodos apresentados pela
NBR 6118:2003 para dimensionamento de pilares.

Inicialmente, é importante salientar que a excentricidade de 1% ordem e; ndo
inclui a excentricidade acidental e,, apenas a excentricidade inicial e;, sendo que a
excentricidade acidental n&o interfere no resultado quando Miga > Mg, wmin, POIS este
ultimo leva em conta uma excentricidade acidental minima.

No calculo de A4, a NBR 6118 ndo deixa claro qual a secdo em que se deve
considerar a excentricidade de primeira ordem e;. Para pilares usuais de edificios,
ainda se pode imaginar que e, deva ser considerado no centro do pilar. No entanto,
para pilares em balango, existe a duvida de onde considerar a excentricidade, se no
meio do pilar ou no engaste.

Para se determinar a influéncia da solidariedade dos pilares com a viga, no
célculo do momento atuante no pilar, deve-se considerar o esquema estatico da Figura
17. No entanto, os coeficientes da NBR 6118:2003 ndo estdo em acordo com esse
esquema, conforme pode ser constatado no item 14.6.7.1 dessa Norma.
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