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RESUMO

KLEIN JUNIOR, Odinir. Avaliacdo da variabilidade dos efeitos de segunda ordem de
pilares esbeltos de concreto armado. 2021. 247 p. Tese (Doutorado) — Escola Politécnica da
Universidade de Sdo Paulo, Departamento de Engenharia de Estruturas e Geotécnica, Sao
Paulo, 2021.

A seguranca estrutural de pilares de concreto armado precisa ser periodicamente avaliada, por
exemplo, por meio de andlises de confiabilidade. Essas analises dependem da correta
identificacdo e quantificacdo das variaveis envolvidas, sendo uma delas o erro dos modelos de
calculo dos efeitos de segunda ordem. O erro de modelo é avaliado mediante a comparacéo dos
momentos totais tedricos com os experimentais. Para isso, foi organizado um banco de dados
com 210 ensaios de pilares esbeltos biapoiados de concreto armado com se¢do transversal
retangular submetidos a flexdo normal composta com curvatura simples e excentricidades da
forga axial iguais em ambas as extremidades, sob carregamento de curta duragdo. Foram
considerados pilares de concreto de resisténcia normal e de alta resisténcia. Foram avaliadas
diversas combinacdes entre modelos de amplificagdo dos momentos (pilar-padrdo e diferencas
finitas) com curvaturas e rigidezes obtidas de expressdes simplificadas ou de diagramas
momento-curvatura, sendo algumas dessas combinagfes previstas nas normas técnicas. Assim,
foram obtidos os parametros estatisticos do erro dos modelos de célculo dos efeitos de segunda
ordem de pilares esbeltos de concreto armado. Esses valores preenchem uma lacuna existente
até entdo em relacdo aos modelos das solicitacGes utilizados nas analises de confiabilidade. As
investigagcbes permitiram ainda verificar o bom desempenho dos modelos da norma
ABNT NBR 6118:2014, sobretudo o pilar-padrdo com curvatura aproximada e o pilar-padréo
com rigidez x aproximada. As médias da relacdo Miest/Mreo resultaram préximas da unidade
com baixos valores de coeficiente de variagdo. Foram propostos ajustes para o modelo do pilar-

padréo com rigidez k aproximada que proporcionaram melhoria do erro do modelo.

Palavras chave: concreto armado, pilares, analise ndo linear de estruturas.



ABSTRACT

KLEIN JUNIOR, Odinir. Variability assessment of second-order theoretical procedures for
slender reinforced concrete columns. 2021. 247 p. Doctoral thesis — Escola Politécnica da
Universidade de Sdo Paulo, Departamento de Engenharia de Estruturas e Geotécnica, Séo
Paulo, 2021.

The structural safety of slender RC columns must be periodically evaluated, e.g., by
means of the reliability analysis. Such analysis rely on the proper identification and
quantification of the statistical parameters of the involved variables. One of them is the model
error of the second order effects. The model error is evaluated based on the comparison between
theoretical and experimental total moment values. Therefore, a database was assembled,
containing 210 pin-ended slender reinforced concrete columns with rectangular cross section
subjected to uniaxial bending with single curvature and equal load eccentricities in both ends,
under short-term loads, of normal (NSC) and high strength concrete (HSC). This study
combined several moment amplification methods (model column and finite difference method)
with nominal curvatures and nominal stiffnesses obtained from simplified equations or from
moment-curvature diagrams. Some of the combinations correspond to those provided in the
design codes. The statistical parameters of the second order model error were obtained. These
values are suitable for reliability analyses. The model column with nominal curvature and
dimensionless nominal stiffness «k of the Brazilian code ABNT NBR 6118:2014 showed good
agreement between theoretical and experimental results (mean of Mtest/Mieo ratio close to unity
with relatively low coefficient of variation) for both NSC and HSC. The results of the

dimensionless nominal stiffness k were improved with the adjustments proposed in this study.

Keywords: reinforced concrete, columns, nonlinear structural analysis.
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LISTA DE SIMBOLOS

A —area, constante de integragdo

Ac, Ag — area da secéo transversal de concreto

As, Ast, Asg — area da secéo transversal das barras da armadura longitudinal
B - constante de integracao

Cm — fator que relaciona o diagrama real de momento de primeira ordem a um diagrama
uniforme equivalente

CAR - concreto de alta resisténcia

COV - coeficiente de variagédo

CRN - concreto de resisténcia normal

E — modulo de elasticidade

Ec - mddulo de elasticidade do concreto

Ecd — valor de projeto do médulo de elasticidade do concreto

Ecm — modulo de elasticidade médio do concreto, calculado com fem

Es - mddulo de elasticidade do aco

El —rigidez a flexdo

Elaprox., Ele — rigidez aproximada a flex&o

Elets — rigidez efetiva a flexdo

Elsec — rigidez secante a flexdo

Elviga — rigidez a flex&o de viga

ELU — estado-limite ultimo

F — forga normal

Fu — forga normal ultima

FCO - flexdo composta obliqua

FDP — funcdo densidade de probabilidade

FNC — flexdo normal composta

G — margem de seguranca

| — momento de inércia

I, Ice - momento de inércia da se¢do transversal de concreto

Ig - momento de inércia da secéo transversal bruta de concreto

Is, lse, Irs - momento de inércia das barras de aco em relagéo ao centroide da secéo transversal

de concreto



Iss — momento de inércia da se¢do transversal de perfil metalico

K1 — coeficiente para garantir a continuidade da funcdo que define a capacidade resistente do
pilar quando A1 é excedido

Kz, Kr — coeficiente que leva em consideragdo a reducdo da curvatura em funcdo do aumento
da forca axial

K. — fator que considera os efeitos da fissuragéo, fluéncia do concreto etc.

Ks - fator que considera a contribuicdo da armadura longitudinal

Ky - fator que leva em consideracéo a fluéncia

L — comprimento do lance do pilar
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Moe, Mequiv - momento de primeira ordem uniforme equivalente

M1c — momento de primeira ordem no meio do lance do pilar

M1 - momento fletor de primeira ordem

M2 - momento fletor de segunda ordem

Mg, My — valor de célculo do momento fletor

Med, Msd tot, Md,tot — Valor de célculo do momento solicitante

Mm, Mmax - momento fletor maximo

Mgrg— valor de calculo do momento resistente

Msd,1, Moed - momento de calculo solicitante de primeira ordem

Mteo — momento total calculado

Miest — momento total experimental

Miot — momento solicitante total

Ng, Nc¢r — forca critica de flambagem

Nbar — forga normal correspondente ao méximo momento resistente da segéo transversal
Nd, Ned, Nsg — forca normal solicitante de calculo

NeLu — forca normal experimental correspondente ao ELU

NRrd - forga normal resistente de calculo

Nteo — for¢a normal calculada

Neest, Nteste — for¢a normal experimental

Nud — forgca normal nominal para compressédo centrada

NLF — néo linearidade fisica

NLG - ndo linearidade geométrica

P — forca normal, forca concentrada



P - forca critica de flambagem
P, — valor de célculo da forca axial resistente da secédo transversal sob compresséo centrada
Py - forca normal de célculo

R — resisténcia

Rs — mddulo do vetor das forgas resistente calculadas

Rt — mddulo do vetor das forgas obtidas experimentalmente
S - solicitagédo

X — variaveis basicas de um modelo

Y — resultados de um modelo de calculo

1/r — curvatura

1/ro — curvatura bésica

1/r1, 1/ro1 — parcela da curvatura relativa ao momento de primeira ordem

1/r, — parcela da curvatura relativa ao momento de segunda ordem

1/rtot, riotal — CUrvatura total

a — deslocamento lateral total do pilar

a; — parcela do deslocamento lateral total do pilar relativa ao momento de primeira ordem
a, — parcela do deslocamento lateral total do pilar relativa ao momento de segunda ordem

b — comprimento da secdo transversal

¢ — cobrimento, fator de integracdo que leva em consideracao a distribuicdo de curvaturas ao

longo do elemento

¢’ — distancia entre o eixo da armadura e a borda mais proxima

Co — coeficiente que depende da forma do diagrama de momento de primeira ordem
d — altura Util da secéo transversal, altura ou espessura da secao transversal
d’ — distancia entre o eixo da armadura e a borda mais proxima

e — excentricidade da forga axial

€o, €1, €01 — excentricidade de primeira ordem

€2, €24 — excentricidade de segunda ordem

ea — excentricidade acidental

ee — excentricidade inicial equivalente

etot — excentricidade total

f — funcéo, deslocamento lateral total do pilar, flecha

fc — resisténcia a compressdo do concreto

fc’ — resisténcia a compresséo do concreto especificada



fca — resisténcia a compresséo de calculo do concreto

fox — resisténcia & compressdo caracteristica do concreto

fem — resisténcia média do concreto

fc test — resisténcia do concreto reportada no ensaio

fy — tensé@o de escoamento do aco

fya — tensdo de célculo de escoamento do ago

fyk — tensdo caracteristica de escoamento do aco

h — altura ou espessura da secdo transversal

k — fator que leva em conta o comprimento efetivo do pilar
k1 — fator que depende da resisténcia do concreto

ko - fator que depende da forca axial e indice de esbeltez do elemento
I, £ - comprimento do lance do pilar

lo, €0 - comprimento efetivo ou equivalente do lance do pilar
le, e - comprimento efetivo ou equivalente do lance do pilar
lu, €u - comprimento efetivo ou equivalente do lance do pilar
m - margem de seguranca

n - forga normal adimensional

npal - forca normal adimensional correspondente a0 maximo momento resistente da secdo
transversal

nu - forca normal adimensional para compressdo centrada

pr — probabilidade de falha

q — forca uniformemente distribuida

r — resisténcia

l'eo — resultados teoricos

l'este — resultados experimentais

s —solicitacao

Sw — espacamento dos estribos

u — deslocamento axial

v — deslocamento lateral

w — deslocamento lateral

X — posigdo ao longo do eixo do pilar

zZs — distancia entre as camadas de barras de aco longitudinal



o - fator de rigidez efetiva, relacédo entre excentricidades adimensionais, coeficiente de correcao
da forma do diagrama de momento de primeira ordem

ow — coeficiente que relaciona dois momentos de primeira ordem com valores diferentes nas
extremidades do pilar num momento uniforme equivalente

o - fator que leva em consideracdo a intensidade da forca normal, a resisténcia do concreto, 0
indice de esbeltez e a taxa mecénica da armadura longitudinal

o.,fc — multiplicador da resisténcia do concreto reportada no ensaio

op — fator pivo da rigidez efetiva

o — fator de reducdo da rigidez

o - fator que leva em consideragcdo a fluéncia do concreto, o indice de esbeltez e a taxa
mecénica da armadura longitudinal

B - indice de confiabilidade, direcdo da excentricidade total, fator que depende do diagrama de
momento de primeira ordem

Bd - fator que leva em consideracdo a fluéncia

Bans — relacéo entre a maxima forca axial permanente e a maxima forga axial associada a
combinacéo de carregamentos

x - limite de falha

d - fator de amplificagdo do momento

¢ - deformacdo

&c — deformacdo do concreto

&c2 — deformacao do concreto correspondente ao pivo C

gcu — deformacdo Gltima do concreto

&s — deformacao do ago

gsu — deformacéo Ultima do ago

€sd, €’sd, &yd — deformacéo de projeto do ago

Bef, Qeft — COeficiente de fluéncia

@est — didmetro da barra dos estribos

¢k — fator de reducdo da rigidez

@long — didmetro da barra longitudinal

v - coeficiente de seguranca

Yc - coeficiente de seguranca do concreto

vce - coeficiente de seguranca do médulo de elasticidade do concreto



v¢ - coeficiente de seguranca das solicitagdes

vr3 — parcela do coeficiente de seguranca que trata das aproximagdes de projeto

vm - coeficiente de seguranga do material

vn — coeficiente adicional de seguranca

vs - coeficiente de seguranga do aco

vsec — fator que determina o ponto de corte do diagrama momento-curvatura para obtencdo da
rigidez secante

n - fator de reducéo da rigidez das armaduras em fungéo do carregamento de longa duragéo
nrc - fator de ajuste das tensGes do diagrama parabola-retangulo para CAR

¢ - rotacéo

K - rigidez adimensional

Kaprox - rigidez adimensional aproximada

Kd — curvatura maxima

A, Am - indice de esbeltez

M- valor limite de esbeltez

Ag — esbeltez geométrica

u - média, momento fletor adimensional

v - for¢a normal adimensional

0, 0i — erro do modelo

0 — multiplicador das tens6es do concreto no diagrama parabola-retangulo

p, Pg - taxa geométrica da armadura longitudinal

o - desvio-padréo

o - taxa mecénica da armadura longitudinal

§ - parametro adimensional para comparacdo entre forcas resistentes e forcas obtidas
experimentalmente

¢ - parametro adimensional para definicdo de excentricidade

A - deslocamento lateral

Ao - deslocamento lateral relativo ao momento de primeira ordem
A1 - deslocamento lateral relativo ao momento de segunda ordem
Amax - deslocamento lateral m&ximo

@ - funcgéo da distribuicdo normal de probabilidade
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1. INTRODUCAO

As estruturas de edificagdes de concreto armado projetadas no Brasil sao
tradicionalmente mais esbeltas que as construidas em outras partes do mundo. Alguns dos
fatores que levam a isso séo a baixa intensidade dos ventos, a falta de exigéncia de robustez das
estruturas para resistir a sismos e a busca pela reducao de custos utilizando menos materiais.

O crescente uso de concretos cada vez mais resistentes, aliado a processos de célculo
mais precisos executados por computadores cada vez mais potentes tem viabilizado o projeto
de estruturas mais esbeltas. No projeto de pilares esbeltos, busca-se o0 aproveitamento maximo
da capacidade resistente dos materiais (aco e concreto). Uma das consequéncias de uma esbeltez
elevada é a maior probabilidade de se atingir um estado-limite de instabilidade.

A seguranca de pilares esbeltos de concreto armado é normalmente avaliada por meio
de andlises de confiabilidade, as quais dependem da identificacdo e quantificacdo dos
parametros estatisticos das varidveis envolvidas. Uma delas sédo os erros dos modelos de célculo
dos efeitos de segunda ordem, foco deste trabalho.

A literatura e normas técnicas apresentam diversos modelos, aproximados ou gerais,
para o célculo dos efeitos de segunda ordem de pilares esbeltos de concreto armado. E
necessario que tais modelos sejam periodicamente avaliados com base em resultados
experimentais. Assim, é possivel levar em consideracdo, por exemplo, avan¢os na tecnologia
dos materiais (concreto e aco mais resistentes, uso de barras ndo metalicas etc.), bem como
melhores técnicas de execucdo dos ensaios e medicdo dos dados.

O Manual 123 do CEB-FIP (CEB, 1978) apresenta 0s parametros estatisticos da
comparacdo entre os resultados experimentais e teoricos (modelo do pilar-padrdo) de um
conjunto de 503 pilares e porticos esbeltos. Apesar dos bons resultados finais (valor médio da
relacdo Niest/Nieo = 1,06 com desvio-padrdo de 13,6%), foram considerados ensaios
relativamente antigos, realizados entre 1934 e 1971, utilizando apenas concretos de resisténcia
normal (fc <50 MPa). Como as referéncias desse estudo séo de dificil obtencdo (algumas foram
compartilhadas apenas por meio de comunicacdo privada entre 0s autores), € praticamente
impossivel reproduzi-lo e checa-lo. Soma-se a isso as duvidas relativas a execugéo e obtencédo
dos resultados dos ensaios, pois mesmo com a ampla disponibilidade de equipamentos
modernos para aquisi¢do automaética dos dados hoje em dia, 0s ensaios de pilares esbeltos ndo

sdo de facil execucgdo, possuindo diversas particularidades que podem afetar de forma
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significativa os resultados obtidos (ADORNO, 2004; DANTAS, 2006; SANTOS, 2009;
MELO, 2009).

Diversos trabalhos ja compararam o0s resultados tedricos com os resultados
experimentais de pilares esbeltos de concreto armado. No entanto, assim como no Manual 123
do CEB-FIP (CEB, 1978), todas as comparacGes foram feitas em relacdo a forca axial
(Ntest/Nteo), sSem avaliagdo dos momentos totais (Mtest/Mteo), cOmMo feito neste trabalho.

Em trabalhos experimentais mais recentes, é frequente a comparacdo com resultados
teoricos obtidos de formulagdes proprias (MELO, 2009) ou usando modelos de normas técnicas
(ADORNO, 2004). No entanto, praticamente todos os estudos comparam o0s resultados
experimentais (ruina) com resultados tedricos formulados para o estado-limite altimo (ELU),
que se baseia em deformacdes limites convencionais e diagramas tensdo-deformacao dos
materiais definidos para o ELU. Por isso, deve ser investigada a eventual influéncia desses
modelos, visando buscar uma comparacdo justa entre os modelos tedricos e os resultados

experimentais.

1.1. OBJETIVOS GERAIS

Séo objetivos gerais deste trabalho avaliar a variabilidade dos modelos de calculo dos
efeitos de segunda ordem de pilares esbeltos de concreto armado.

1.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

Séo objetivos especificos deste trabalho:

e Avaliar a pertinéncia de se considerar os limites do ELU convencional para a
comparacao justa entre resultados numéricos e experimentais;

e Realizar analises numéricas sobre o comportamento de pilares esbeltos de concreto
armado, utilizando modelos simplificados e gerais;

e Comparar os resultados obtidos numericamente com 0s resultados experimentais;

e Avaliar a influéncia de parametros como: resisténcia do concreto, taxa de armacéo
longitudinal, excentricidades iniciais, esbeltez do pilar, etc.;

e Gerar uma base de dados dos parametros estatisticos do erro dos modelos de célculo
dos efeitos de segunda ordem de forma a permitir analises de confiabilidade mais
realistas.
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1.3. JUSTIFICATIVA

Devido a funcdo indispensavel dos pilares em estruturas de edificacGes para suportar as
forcas gravitacionais (peso préprio, cargas permanentes e variaveis) e laterais (sobretudo vento,
empuxo e sismos) atuantes nas estruturas, transmitindo-as para as fundacdes, é fundamental a
compreenséo precisa da relagdo entre os esforcos solicitantes e resistentes desses elementos. A
importancia é ressaltada quando se leva em conta as elevadas tensdes e a falta de mecanismos
resistentes alternativos em caso de falha, o que resultaria em consequéncias possivelmente
catastroficas.

Por isso, é necessario conhecer o indice de confiabilidade B dos pilares esbeltos de
concreto armado, quando se aplicam os modelos de calculo preconizados pelas normas técnicas
vigentes. O valor do indice de confiabilidade Bobjetivo (Meta) € funcédo das consequéncias da ruina
do elemento estrutural e do custo relativo das medidas de seguranca para um determinado
periodo de referéncia (50 anos de vida Util da estrutura, por exemplo), conforme a 1ISO 2394
(ISO, 1998) e o Probabilistic model code (JCSS, 2001).

A anédlise da confiabilidade de pilares esbeltos de concreto armado envolve a
identificacdo e a quantificacdo dos parametros estatisticos das variaveis envolvidas. Uma delas
é o erro de modelo dos modelos de calculo dos efeitos de segunda ordem, foco deste trabalho.

A variabilidade dos resultados tedricos depende do modelo a ser aplicado. Diferentes
abordagens para a consideracdo da NLG (ndo linearidade geométrica) e NLF (ndo linearidade
fisica) conduzem a diferentes resultados. Por isso, é necessario investigar individualmente cada
modelo, visando obter os parametros estatisticos do erro de cada modelo, para uso nas analises
de confiabilidade. Para isso, a comparacédo entre os resultados teéricos e experimentais precisa
ser baseada num banco de dados de resultados experimentais amplo, ou seja, cujas
caracteristicas dos pilares ensaiados cubram a maior faixa de variacdo possivel em relagéo as
caracteristicas dos pilares usuais reais. Também é desejavel que se disponha de ensaios
realizados por diversos pesquisadores, visando reduzir ou eliminar a influéncia de eventuais

erros sistematicos.

1.4. METODOLOGIA

Para atingir os objetivos deste trabalho, prop6e-se a seguinte metodologia:
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e Revisdo bibliografica (pesquisas anteriores e modelos presentes em normas técnicas
nacionais e estrangeiras);

e Organizacdo de banco de dados com caracteristicas e resultados de ensaios de pilares
esbeltos de concreto armado, visando que sejam usados como varidveis de entrada de
rotinas computacionais;

e Desenvolvimento de rotinas computacionais (modelos simplificados e gerais),
utilizando programas adequados para analises numéricas envolvendo grande volume de
dados e calculos iterativos (por exemplo: o Microsoft Excel® e 0 GNU Octave);

e Comparacdo entre resultados numéricos e experimentais;

e Avaliacdo da variabilidade dos modelos de calculo dos efeitos de segunda ordem de
pilares esbeltos de concreto armado, visando obter os erros dos modelos de calculo dos

efeitos de segunda ordem para permitir analises de confiabilidade mais realistas.

1.5. MATERIAIS E METODOS

1.5.1. Banco de dados

A organizagdo do banco de dados dos ensaios de pilares esbeltos envolve o
levantamento de todas as caracteristicas relevantes as analises numéricas: dimensoes,
resisténcias dos materiais, quantidade e distribuicdo das barras de a¢o na se¢do transversal,
condicdes de contorno, carregamento axial aplicado e respectivas excentricidades etc. Critérios
para a organizacdo e selecdo dos dados do banco de dados sdo apresentados no Capitulo 3 deste
trabalho.

1.5.2. Anélises numéricas

Os estudos utilizaram rotinas desenvolvidas em programas computacionais adequados
para analises numéricas envolvendo grande volume de dados e célculos iterativos. Neste caso,
foi conveniente utilizar o Microsoft Excel® para a organizacdo do banco de dados e 0 GNU
Octave para o processamento e analise dos resultados.

Além de serem programas de uso habitual do autor, aproveita-se a capacidade de
comunicacdo entre eles (leitura e gravacdo de dados), o que agiliza enormemente a analise de

grande volume de dados sob diversas hipoteses.
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1.6. ESTRUTURA DO TRABALHO

Este trabalho esta estruturado em seis capitulos.

O Capitulo 1 apresenta a introducgdo, os objetivos gerais e especificos, a justificativa, a
metodologia e os materiais e métodos utilizados para a obtencdo dos resultados.

O Capitulo 2 apresenta um resumo dos conceitos envolvidos em analises de
confiabilidade, buscando contextualizar os erros de modelo avaliados neste trabalho.

O Capitulo 3 descreve 0s ensaios experimentais que serviram de fonte para o banco de
dados deste trabalho. Sdo resumidas as faixas de variacdo das principais caracteristicas
(geométricas, dos materiais e dos carregamentos) dos pilares ensaiados, visando situar o banco
de dados em relacdo as caracteristicas de pilares usuais reais.

No Capitulo 4 sdo apresentadas as hip6teses basicas dos modelos de célculo dos efeitos
de segunda ordem de pilares de concreto apresentados nas principais normas técnicas e outras
propostas disponiveis nas referéncias consultadas. As discussdes sao divididas entre modelos
de NLG (ndo linearidade geométrica) e NLF (ndo linearidade fisica). Em relacdo aos modelos
de NLG, sdo apresentados os modelos do pilar-padréo e das diferencas finitas, bem como sua
forma de apresentacdo nas principais normas técnicas. No item dedicado aos modelos de NLF,
sdo apresentadas diversas propostas para estimativa da rigidez de pilares de concreto armado
presentes nas normas técnicas, assim como alternativas propostas por outros pesquisadores.

O Capitulo 5 apresenta os estudos comparativos entre os resultados numéricos obtidos
com os modelos do Capitulo 4 em relagdo aos resultados experimentais apresentados no
Capitulo 3. E avaliado o desempenho de diversas combinac@es entre os modelos de NLG e
NLF, visando obter os parametros estatisticos do erro do modelo de cada combinacdo. Séo
propostos ajustes para alguns modelos da norma brasileira ABNT NBR 6118:2014, visando
aproximar os resultados teoricos dos experimentais. A eventual adocdo dessas propostas
depende de futuras analises de confiabilidade.

As conclusdes deste trabalho sdo apresentadas no Capitulo 6.
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2. CONFIABILIDADE ESTRUTURAL

2.1. CONCEITOS BASICOS

A confiabilidade estrutural € a probabilidade de um elemento desempenhar sua funcéo
por um determinado periodo de tempo, sob condicdes definidas. A confiabilidade, ao contrario
da seguranca, pode ser quantificada por métodos apropriados. A seguranca estrutural € um
termo qualitativo, podendo ser assegurada mantendo o risco de falhas sob controle por meio de
medidas apropriadas, limitando esse risco a niveis aceitos pela sociedade. A seguranca
estrutural absoluta é impossivel de ser atingida, havendo sempre algum risco associado
(SCHNEIDER, 1997).

A andlise de confiabilidade € um método racional e amplamente aceito para se analisar
a seguranca de estruturas considerando as diversas incertezas inerentes ao projeto estrutural.
Por exemplo, a resisténcia dos materiais varia conforme as propriedades dos seus elementos
constituintes e processos de fabricacdo. A capacidade resistente dos elementos estruturais varia
conforme as caracteristicas dos materiais, dimensdes dos elementos, propriedades geométricas
das secBes transversais, posicdo das armaduras, nivel de controle da fabricacdo e forma de
atuacdo dos esforcos solicitantes. Os esforcos solicitantes decorrem de acdes permanentes e
variaveis sujeitas a variados niveis de incertezas, somadas as incertezas oriundas dos modelos
de calculo desses esfor¢os. Portanto, é apropriado que todos os dados de entrada, incluindo os
préprios modelos tedricos, sejam tratados como variaveis aleatorias.

No entanto, o enorme esforco computacional que seria necessario para tratar os
problemas estruturais de uma forma estritamente probabilistica impede a utilizacdo desse
modelo nos projetos usuais. Por isso, a analise de confiabilidade & normalmente utilizada para
calibracéo de coeficientes parciais de seguranca das normas técnicas, 0s quais superestimam as
solicitacGes e subestimam as resisténcias, de modo a se obter niveis adequados de seguranga
nos projetos.

O progresso das pesquisas envolvendo as propriedades dos materiais e 0 comportamento
dos elementos estruturais permitem a organizacdo de bancos de dados experimentais
atualizados. Além disso, sdo desenvolvidos novos procedimentos computacionais que podem
ser executados por computadores cada vez mais potentes. Esses avancos viabilizam que os

critérios e coeficientes parciais das normas técnicas sejam periodicamente reavaliados, visando
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obter estruturas com niveis de seguranc¢a adequados e, sempre que possivel, mais econémicas
(NOGUEIRA, 2006; MAGALHAES, 2014).

A filosofia dos estados-limites se baseia no equilibrio entre os esforcos solicitantes e 0s
esforcos resistentes. Ao longo da vida Util da estrutura, se deseja assegurar que a resisténcia (ou
capacidade de carga da estrutura ou de seus componentes) seja sempre superior as solicitagdes.
Uma funcdo de estado-limite pode ser escrita para cada possivel modo de falha, para situacoes
ultimas ou de servico, e € definida de forma geral por (SCHNEIDER, 1997):

G=R-S (1)
onde:

G ¢é a margem de seguranca;

R é a resisténcia;

S é a solicitagdo.

A situacdo de falha ocorre quando G < 0. A probabilidade de falha (pr) é definida por:

p, =P(G<0) @)
O indice de confiabilidade f pode ser calculado em fun¢édo da probabilidade de falha:
p=-0"(p;) 3)

onde:

@1 ¢ a funcdo inversa da distribui¢do normal de probabilidade.

Os conceitos acima sdo apresentados graficamente na Figura 1 (onde M é a margem de
seguranca definida por M=G=R-S), por meio das fun¢des densidade de probabilidade da
resisténcia (R), da solicitacdo (S) e da margem de seguranca (M). Na Figura 1, r e s sdo 0s
valores das resisténcias e solicitagdes, fr(r) e fs(s) sdo as funcdes densidade de probabilidade
das resisténcias e das solicitagdes, ur e us S840 as médias das resisténcias e das solicitagdes, or
e os s80 o0 desvio-padrdo das resisténcias e das solicitagdes. Ainda na Figura 1, m é o valor da
margem de seguranca e fm(m), um € om sdo a fungdo densidade de probabilidade, a média e o

desvio-padrdo da margem de seguranca, respectivamente.
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Figura 1 — Apresentacao gréfica do indice de confiabilidade g (SCHNEIDER, 1997)

fs(s)4
fr(r)
T3
fum(m)
AN 1 ,
KM m

O processo de calibracdo de normas se baseia na avaliacdo do indice de confiabilidade
[ para cada componente estrutural, comparando-0 a um Bobjetivo CUjo valor depende de diversos
fatores como (JCSS, 2001):
e Relacdo entre os custos totais (custos de constru¢cdo somados aos custos
decorrentes da falha) e os custos de construcgéo;
e Comportamento da falha (ductil ou fragil);
e Custo relativo para manutencdo da seguranca ao longo da vida util;

e Consequéncias da falha.
2.2. ERRO DO MODELO

Os modelos que representam as solicitagdes (S) e as resisténcias (R) dependem de um
certo nimero de variaveis béasicas que definem a forma de atuacdo das acdes, as influéncias
ambientais, as propriedades dos materiais e as caracteristicas geométricas das estruturas.

No entanto, na maioria dos casos, tais modelos sdo incompletos e possuem algum grau
de inexatid&o. Isso pode ser resultado de conhecimento insuficiente dos fendmenos envolvidos
ou simplificacdo deliberada dos modelos para aplicagédo pratica mais conveniente. Por isso, 0s
modelos dependem, além das variaveis basicas, de parametros que caracterizam cada modelo
em si, sendo esses parametros considerados também como variaveis basicas (JCSS, 2001). Os
modelos de calculo da resisténcia (R) e da solicitacdo (S) podem ser definidos genericamente

por:

Y = (X, X0 X,,6,,6,....60,) (4)
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onde:

Y representa os resultados do modelo;
f é a funcéo que define o modelo;

Xi sdo as variaveis basicas;

Bi sdo os parametros que contém as incertezas do modelo (erro do modelo).

A Eq. (1) pode ser reescrita, introduzindo o erro do modelo da resisténcia (6r) e do

modelo da solicitacdo (0s):
G=6?R.h(R)—95.f(S) (5)

onde: h(R) é a funcdo de resisténcia e f(S) é a fungdo de solicitacéo.

Os parédmetros 0; (erro do modelo) séo tratados como variaveis aleatorias, cujas
propriedades estatisticas derivam de compara¢fes com resultados experimentais. O erro do
modelo é definido pela comparacédo entre os resultados experimentais e os tedricos:

r
i

Hi — este
r

teo

(6)

onde: reste SA0 0s resultados experimentais e rwo Sa0 0s resultados teoricos.

A partir de 6;, pode-se obter o histograma e calcular as propriedades estatisticas (por
exemplo, a média e o desvio-padrdo). Em seguida, o erro do modelo pode ser substituido por
uma distribuicdo de probabilidade adequada (SCHNEIDER, 1997).

Neste trabalho € investigado o erro de modelo da solicitacdo (6s), em relacdo aos
modelos de calculo dos efeitos de segunda ordem de pilares de concreto armado. As avaliacfes
das propriedades estatisticas do erro desses modelos sdo apresentadas no item 5.4.
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3. ENSAIOS DE PILARES ESBELTOS DE CONCRETO ARMADO
SUBMETIDOS A FLEXAO NORMAL COMPOSTA

3.1. CONSIDERACOES INICIAIS

Uma premissa fundamental desta pesquisa foi a existéncia de ensaios de pilares esbeltos
de concreto armado, com dimensdes as mais proximas possiveis de pilares de edificacdes reais,
cujas caracteristicas e resultados experimentais estivessem bem documentados, permitindo sua
comparagdo com resultados numeéricos.

Os itens a seguir descrevem os trabalhos consultados, cujos resultados experimentais
apresentaram potencial para uso nesta pesquisa. O banco de dados dos pilares é apresentado no
Anexo A e sua homogeneidade foi avaliada pelo processo de validacdo descrito no item 5.3. As
Tabelas 1 a 15 dos itens a seguir apresentam a faixa de variacdo das principais caracteristicas
dos pilares: b e h (comprimento e largura da secdo transversal), L (comprimento do lance), A
(indice de esbeltez), ei/h (excentricidade relativa de primeira ordem) fc (resisténcia do
concreto), d’/h (posigdo relativa das armaduras) e p (taxa geométrica da armadura longitudinal).

Foram considerados apenas ensaios de pilares biapoiados submetidos a flexdo normal
composta com curvatura simples (curvatura numa Unica direcdo), iguais excentricidades da
forca axial nas extremidades e com carregamento de curta duracdo. Ensaios desse tipo sdo 0s
mais amplamente disponiveis na literatura, por serem mais faceis de serem executados (se
comparados a ensaios sob flexdo normal obliqua, com dupla curvatura, com diferentes
excentricidades da forca axial nas extremidades ou sob carregamento de longa duracéo),
permitindo a organizagdo de um banco de dados mais representativo.

3.2. CHANG E FERGUSON (1963)
Seis exemplares de pilares esbeltos submetidos a flexdo normal composta foram
ensaiados pelos autores (Tabela 1 e Figura 2). O carregamento aplicado foi de curta duragéo,

portanto sem efeitos de fluéncia ou retracéo.

Tabela 1 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Chang e Ferguson (1963)

Referéncia Ano ndm. b(m) h(cm) L (cm) A ei/h fe(MPa) d’’h  p (%)

Change
Ferguson

1963 6 15,6 10,3 304,8 102,3 0,06-0,39 23,3-350 0,16 18
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Figura 2 — Pilares ensaiados por Chang e Ferguson (1963)
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Os pilares foram ensaiados na horizontal, com aplicacéo das forcas nos pontos P1 e P>
(Figura 2). Foi aplicada inicialmente uma forca centrada (P=P1+P>). Ao longo do ensaio, a forca
P1 foi aumentada gradualmente, com respectiva reducdo da forca P2, para simular a forca
excéntrica mantendo P constante. Para cada passo do carregamento excéntrico, foram
registradas as deformacdes nas armaduras, deflexdes laterais e angulo de rotacdo de 10 sec¢des
ao longo do pilar. Quando a excentricidade da forga axial se aproximava dos valores criticos,
era possivel observar intensa fissuracdo na regido de médximo momento fletor, com escoamento
das armaduras longitudinais. Um pequeno incremento na excentricidade resultava em aumento
abrupto da deflexdo lateral, com falha do pilar.

Os autores utilizaram equagdes analiticas para o céalculo das relagdes entre forca axial,
momento fletor e deflexdes de pilares retangulares de concreto armado com armadura simétrica
submetidos a flexdo normal composta. A deflexdo lateral do pilar foi calculada por integracao
numérica. Foi adotada a relacéo tensdo-deformacédo de Hognestad para o concreto e 0 modelo

elasto-plastico perfeito para o ago. Foi ignorada a resisténcia a tracao do concreto.
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Ao comparar os resultados do modelo numérico adotado (integracdo numérica) com
teorias que assumem forma senoidal para a deflexdo do pilar, os autores observaram boa
correlacéo para pilares pouco esbeltos submetidos a carregamentos com grande excentricidade.
Por outro lado, observou-se variacao significativa entre os modelos para pilares com maior
esbeltez e carregamentos centrados ou com pequena excentricidade. Os autores atribuem a
diferenca a rigidez: nos modelos que assumem forma senoidal para a deflex&o do pilar, assume-
se rigidez efetiva El constante ao longo do pilar e igual a rigidez da secéo critica. Isso pode
conduzir a resultados excessivamente conservadores. Por outro lado, o modelo numérico
adotado considera a rigidez varidvel ao longo do eixo do pilar, conforme representado pela
relagdo momento-curvatura (CHANG e FERGUSON, 1963).

Observaram-se pequenas diferencas entre as deflexdes medidas no ensaio e as deflexdes
teoricas. As diferencas foram menores no meio do vdo e maiores em outros pontos, conforme
ilustrado pela Figura 3. Os autores explicaram que a secédo transversal critica estava bastante
fissurada, resultando em melhor correlagdo com a teoria (que ignora a resisténcia a tragdo do
concreto). De forma geral, a correlacdo resultou bastante satisfatdria, com diferencas inferiores
a 5%.

Figura 3 — Comparacdo entre as deflexdes experimental e tedrica do pilar 6 (CHANG e FERGUSON,

1963)
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3.3. DRACOS (1982)

Na sua tese de doutorado, o autor ensaiou 40 pilares com grande indice de esbeltez,
sendo 36 submetidos a carregamento de curta duracao e 4 submetidos a carregamento de longa
duracdo (méximo de 625 dias). Apenas os pilares submetidos a carregamento de curta duracdo

foram selecionados para este estudo (Tabela 2 e Figura 4).

Tabela 2 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Dracos (1982)

Referéncia Ano num. b(m) h(m) L (cm) A ei/h fe(MPa) d’’h p (%)
Dracos 1982 36 10,0 10,0 300-600 100,0-200,0 0,10-0,15 20,5-40,2 0,26 4,2-4,3

Figura 4 — Pilares ensaiados por Dracos (1982)
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O equipamento do ensaio possuia altura livre de 6,50 m. Os pilares ensaiados possuiam
secdo transversal de 10 cm para atingir os valores do indice de esbeltez desejados. Devido a
pequena sec¢ao transversal, cuidados especiais foram tomados durante a concretagem e vibragdo
dos pilares. A concretagem foi feita na vertical, para evitar que a rugosidade de uma das faces
do pilar pudesse gerar variagdes na dimensao da secdo transversal e potencialmente afetar o
resultado do ensaio. Espacadores metélicos foram soldados nas barras longitudinais, garantindo
precisdo de + 2 mm na posi¢do das barras. Além disso, foram medidas as se¢des transversais,
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comprimento efetivo e retilineidade dos pilares apds a cura, sendo observados desvios de + 2
mm que foram considerados suficientemente pequenos e permitindo ignora-los nos célculos
analiticos (DRACQOS, 1982).

Os 36 pilares submetidos a carregamento de curta duracao foram ensaiados 28 dias ap0s
a concretagem. A forca axial foi aplicada de forma incremental (variando de 10 a 20 passos),
com leitura das deformacOes e deflexdes laterais em cada passo. Os defletbmetros e
extensdmetros foram removidos logo antes de aplicar a forca maxima esperada, evitando
danifica-los.

Os pilares apresentaram falha por instabilidade, com deflexdo lateral exagerada e
praticamente sem fissuras. As deformacdes do concreto no instante da falha por instabilidade
normalmente foram inferiores a 1 %o.. Ap0s a falha por instabilidade, a forca axial era reduzida
por razBes de seguranca, mas a deflexdo continuava aumentando até o aparecimento de fissuras,
com posterior ruptura final por compressao do concreto na face concava do pilar. A Figura5 e
Figura 6 apresentam o aspecto do pilar S27 (A = 200) antes e ap0s a falha por instabilidade.

A andlise tedrica foi baseada em equacdes baseadas na mecanica classica (equilibrio,
compatibilidade e relagcdes constitutivas dos materiais), resultando num processo de célculo
iterativo. Foi considerado um diagrama parabdlico para a relacdo tensdo-deformacdo do
concreto, ajustado pelo método dos minimos quadrados em funcao de resultados experimentais.
O diagrama elasto-plastico perfeito do aco possuia uma pequena curva entre os trechos
retilineos do regime elastico e plastico. Foi ignorada a resisténcia a tracao do concreto.

Na comparac¢do entre os resultados tedricos e experimentais, Dracos (1982) identificou
que os efeitos da excentricidade acidental do carregamento aplicado sdo pequenos para grandes
excentricidades e significativos para pequenas excentricidades. As deflexdes dos pilares foram
ligeiramente subestimadas pelo modelo numérico porque a teoria ndo considera a velocidade
de aplicacdo do carregamento nem a duracdo do ensaio. De modo geral, as deformacdes obtidas
no modelo numérico se aproximam mais dos resultados experimentais do que as deflexdes.
Segundo Dracos (1982), os principais fatores dessas diferencgas sdo a excentricidade acidental
do carregamento aplicado e as relagdes constitutivas dos materiais adotadas. Por fim, o autor

conclui que a hipdtese da secdo transversal plana (hipotese de Bernoulli) é razoével para pilares.



Figura 5 — Aspecto do pilar S27 (A=200) (a) antes do ensaio e (b) imediatamente antes da falha por
instabilidade (DRACOS, 1982)
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Figura 6 — Aspecto do pilar S27 (A=200) (a) ap0s a falha por instabilidade e (b) deflexao necessaria para
aparecimento de fissuras (DRACOS, 1982)

(@) (b)

Outra discussdo levantada pelo autor foi a relacdo entre a resisténcia do concreto em
pilares curtos e a resisténcia obtida por ensaios com corpos de prova cilindricos. Trabalhos
consultados por Dracos (1982) consideraram fatores entre 0,8 e 1,0 para essa relacdo. Embora
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0 autor tenha sugerido que esse valor de resisténcia possa ser elevado, ndo haveria provas
definitivas do contrario. Por fim, foi considerada a resisténcia do concreto obtida de corpos de
prova cilindricos, sem qualquer correcdo. E importante ressaltar que tal concluséo se baseou
em concretos de resisténcia normal (Tabela 2).

Os pilares ensaiados por Dracos (1982) ndo foram considerados no banco de dados final

deste trabalho, pelos motivos apresentados no item 5.3.

3.4. CLAESON E GYLLTOFT (1995)

Doze pilares esbeltos de concreto armado foram ensaiados neste estudo (Tabela 3 e
Figura 7). As variaveis avaliadas foram a resisténcia do concreto, o espacamento entre estribos
e a esbeltez dos pilares. Metade dos pilares foram feitos com concreto de resisténcia normal e
a outra metade com concreto de alta resisténcia. As caracteristicas dos pilares ensaiados foram
apresentadas com mais detalhes num trabalho posterior (CLAESON e GYLLTOFT, 1998).

Tabela 3 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Claeson e Gylltoft (1995)

Referéncia Ano num. b (cm) h (cm) L (cm) by ei/h fc (MPa) d’/h p (%)
Claeson e 1995 12 12,0- 12,0- 240- 52,0- 0,10- 33,0- 0,15- 2,0-
Gylltoft 20,0 20,0 400 69,3 0,17 93,0 0,22 3,1

Figura 7 — Pilares ensaiados por Claeson e Gylltoft (1995), medidas em milimetros
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Os pilares foram ensaiados com aumento continuo da forga axial, sem interrupg¢éo, com
excentricidade constante de 20 mm nas extremidades para todos os exemplares. Os pilares de

concreto de resisténcia normal falharam por compressdo excessiva do concreto na face
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comprimida, apresentando significativa fissuracdo na face tracionada. Os pilares de concreto
de alta resisténcia apresentaram poucas fissuras ao longo do ensaio e falha explosiva.

Os autores observaram que a capacidade de carga aumentou com o uso de concreto de
alta resisténcia. Para pilares submetidos a pequenas excentricidades iniciais, ndo se observou
variacdo da deflexdo méxima no meio do véo em funcéo de diferentes resisténcias do concreto
(Figura 8). A justificativa seria que ambos 0s concretos possuem praticamente a mesma
capacidade de deformacao (forca maxima dividida pelo modulo de elasticidade secante do
concreto) (CLAESON e GYLLTOFT, 1998). As diferencas ficam mais evidentes para maiores
excentricidades iniciais da forca axial.

Figura 8 — Gréfico forca x deflexdo no meio do vao para os pilares do grupo B (L=3,0m) (CLAESON e
GYLLTOFT, 1998)
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A armadura longitudinal ndo atingiu a tensdo de escoamento em nenhum dos pilares
ensaiados. Se observou maior deformacéo das barras longitudinais nos pilares com menores
espacamentos entre estribos, para todas as resisténcias do concreto. O menor espacamento entre
estribos ndo aumentou a capacidade de carga, mas aumentou a ductilidade. Pilares de concreto
de alta resisténcia necessitam maior quantidade de estribos para ter a mesma ductilidade de
pilares de concreto com resisténcia normal (CLAESON e GYLLTOFT, 1995).

As analises numéricas foram feitas pelos autores com um modelo baseado em mecanica
ndo linear da fratura, implementado no programa ABAQUS®. Foram estudados modelos
usando elementos de barra e elementos solidos. O modelo de barras resultou ligeiramente mais
rigido que o modelo com elementos solidos. Ambos 0os modelos mostraram boa correlagdo com

0s resultados experimentais até o carregamento maximo.
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3.5. KIM E YANG (1995)

Os autores ensaiaram 12 pilares curtos e 18 pilares esbeltos (Tabela 4) de concreto
armado, visando investigar a influéncia de parametros como a resisténcia do concreto e a taxa
de armadura longitudinal na forca Ultima e na relagdo momento-curvatura, assim como o
desempenho de um modelo numérico proposto. Todos os pilares foram submetidos & mesma

excentricidade inicial da forca axial de 24 mm (Figura 9).

Tabela 4 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Kim e Yang (1995)

Referéncia Ano nuam. b(cm) h(cm) L (cm) Iy eh  fc(MPa) d’/h  p (%)
I\({iggge 1995 18 8,0 8,0 144-240 62,4-103,9 0,30 25,5-86,2 0,19 2,0-4,0
Figura 9 — Pilares ensaiados por Kim e Yang (1995)
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Os pilares curtos (A = 10) falharam por compressao excessiva do concreto. Os pilares
esbeltos (A = 62,4 e A = 103,9) falharam por deformagéo excessiva do ago na face tracionada
do pilar, devido as grandes deflexdes laterais do pilar. As deformacdes do aco resultaram
proximas dos valores correspondentes ao escoamento.

Para as analises numéricas, foi utilizado um modelo de elementos finitos, onde a se¢do
transversal do pilar foi discretizada em camadas. Foi assumida a hipétese da secédo transversal
plana (hipotese de Bernoulli), com a forca axial aplicada no centroide da secdo transversal

integra, bem como foram desconsideradas as deformacdes devidas ao esforco cortante. Para o
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calculo das deflexfes do pilar, a solugdo ndo linear foi obtida pelo método iterativo direto
(algoritmo com rigidez secante iterativa). Os pilares foram calculados utilizando controle de
deslocamentos, de modo a analisar 0 comportamento pos-pico.

Foi utilizada a relacdo constitutiva do concreto proposta por Kim e Lee (1993). A
relacdo tensdo-deformacdo do concreto sob compressdo (Figura 10(a)) inclui efeitos do
confinamento e o historico de carregamento e descarregamento. Foi considerada a resisténcia a
tracdo do concreto (Figura 10(b)) e foi ignorado o efeito da fluéncia, uma vez que os ensaios

foram de curta duracao.

Figura 10 — Relacdes tensdo-deformacéo do concreto para (a) compresséo e (b) tragdo (KIM e LEE, 1993)
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A comparacao entre os resultados tedricos e experimentais de Kim e Lee (1993) mostrou
que a capacidade Gltima de pilares esbeltos dependeu mais da rigidez a flexdo do que da rigidez
axial. Por isso, 0 uso de concretos de alta resisténcia em pilares esbeltos foi menos efetivo do
que em pilares curtos, quando se analisou o incremento da capacidade resistente em funcao da
resisténcia do concreto. Quando se aumenta a taxa de aco longitudinal, o aumento relativo da
capacidade resistente é maior em pilares esbeltos de concreto de alta resisténcia do que em
pilares curtos de concreto de resisténcia normal. Em pilares com A = 100 e p = 2,00%, 0
momento fletor maximo se situou proximo a fronteira do diagrama resistente da secédo
transversal (esforco normal — momento fletor) para pilares de concreto de resisténcia normal.
Por outro lado, pilares de concreto de alta resisténcia (mantidas as demais caracteristicas)
apresentaram momento fletor méximo afastado da fronteira do diagrama resistente da secéo

transversal. Por isso, Kim e Yang (1995) concluiram que pilares esbeltos de concreto de alta
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resisténcia estdo mais sujeitos a falhas por instabilidade do que pilares esbeltos de concreto de
resisténcia normal. O mesmo comportamento foi observado para pilares com p = 4,00%.

Por fim, foi avaliado o0 modelo da amplificacdo de momentos da norma ACI 318-89. Os
autores verificaram que o modelo poderia ser contra a seguranca para pilares muito esbeltos,

devendo ser feita correcdo na rigidez dos pilares de concreto de alta resisténcia.

3.6. LLOYD E RANGAN (1996)

O programa de ensaios teve por objetivo avaliar o comportamento de pilares esbeltos de
concreto de alta resisténcia. Foram ensaiados 36 pilares, cujas varidveis foram as dimensdes da
secdo transversal, excentricidade do carregamento, taxa de armadura longitudinal e resisténcia

do concreto (Tabela 5 e Figura 11).

Tabela 5 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Lloyd e Rangan (1996)

Referéncia Ano nim. b(cm) h (cm) (C;) A ei/h fe (MPa) d’/h p (%)
Lloyd e 17,8- 10,2- 32,7- 0,08- 58,0- 0,14- 1,4-
Rangan 9% 36 505 178 16 575 0,39 97,2 024 21

Figura 11 — Pilares ensaiados por Lloyd e Rangan (1996)
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O modo de falha dos pilares com carregamento de grande excentricidade foi por
compressdo e consequente destacamento do cobrimento de concreto na face comprimida.
Pilares com carregamento de pequena excentricidade falharam de modo brusco, semelhante a
rupturas por esforco cortante. Os estribos desses pilares foram insuficientes para garantir a

ductilidade, resultando em ruptura explosiva do cobrimento e flambagem das barras
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longitudinais de ago na secdo critica. Esse tipo de ruptura ocorreu para todas as resisténcias do
concreto avaliadas (58,0 a 97,2 MPa). Para pilares com carregamento com grande
excentricidade, os estribos foram suficientes para prevenir a flambagem das barras de aco
longitudinais na regido comprimida.

Ao se analisar as curvas forca—deflexdo lateral, observou-se que os pilares com
carregamento de pequena excentricidade apresentaram pouca ou nenhuma deflexdo adicional
apos a aplicacdo da forca axial méxima (trecho descendente da curva forca-deflexdo lateral).
Os pilares com maiores excentricidades da forca axial apresentaram maior deflex@o no instante
da forca axial méxima.

As andlises numéricas consideraram deflexdo do pilar com forma senoidal. Foi
assumida a hipdtese da secéo transversal plana (hip6tese de Bernoulli) no céalculo dos diagramas
momento-curvatura. Foi adotada a relacdo tensdo-deformacdo parabdlica para o concreto,
ignorando a resisténcia a tragdo do concreto, e 0 modelo elasto-pléstico perfeito para o0 aco. Os
calculos seguiram um processo iterativo em funcdo de passos de carregamento, buscando o
equilibrio entre esfor¢os internos e externos por meio da posic¢éo da linha neutra mais adequada.
Os autores concluiram ser adequada a hipétese da forma senoidal para as deflex6es do pilar até
a forca axial méxima. Por outro lado, a mesma hipdtese se mostrou inadequada para reproduzir

0 comportamento pds-pico.
3.7. KIM E LEE (2000)
Os autores ensaiaram 16 pilares esbeltos de concreto armado, sendo 4 pilares
submetidos a flexdo normal composta (Tabela 6 e Figura 12) e 12 pilares submetidos a flexdo

composta obliqua, visando validar um modelo numérico proposto no mesmo trabalho.

Tabela 6 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Kim e Lee (2000)

Referéncia Ano  ndm. b (cm) h(cm) L (cm) A eh f.(MPa) d’/h p (%)
Kime
Lee

2000 4 10,0-20,0 10,0 1200 416 0,40 27,0 023 21-28
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Figura 12 — Pilares ensaiados por Kim e Lee (2000)
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Todos os pilares apresentaram falha por compressdo do concreto na face comprimida,
com a regido da falha localizada no meio do véo, na maioria dos casos.

Kim e Lee (2000) propuseram um elemento finito de barra, com a se¢éo transversal
discretizada em fibras (Figura 13), que considera a translacdo e rotacdo dos eixos principais de
inércia da secdo transversal devido a fissuracdo do concreto (Figura 14). Para o caso de flexédo
normal composta, uma forca normal aplicada no centroide da parte da secdo transversal integra
(ndo fissurada) pode influenciar na curvatura e no momento fletor. Assim, as deflexdes nas
direcdes dos eixos principais sdo influenciadas pelos momentos fletores em torno de ambos os
eixos principais de inércia (acoplamento). Na formulacéo do elemento finito, foi considerada a
hipdtese da segédo transversal permanecer plana apés a deformacéo (hipotese de Bernoulli), as
deformacdes devido ao esforco cortante foram ignoradas e foi assumida a hipotese de pequenas

deformagdes, mas com possibilidade de grandes deslocamentos.
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Figura 13 — Elemento de barra e discretizagéo da se¢éo transversal do modelo numérico proposto (KIM e

LEE, 2000)
fvdss concrete n
fiber
|\
L ¢
steel
fiber T
Te o

Figura 14 - Translagéo dos eixos principais de inércia sob (a) flexdo normal composta e (b) flex&o
composta obliqua (KIM e LEE, 2000)
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Foi utilizada uma relacdo constitutiva do concreto sob compresséo proposta por Fafiti e
Shaht, a qual considera os efeitos do confinamento. Foi considerada a resisténcia a tragdo do
concreto por meio do modelo de Vebo e Ghali2. O modelo de Ottor e Naaman?® foi utilizado
para levar em conta o historico do carregamento.

A comparacao com os resultados experimentais mostrou que o modelo tedrico proposto
forneceu boas estimativas para o diagrama forga normal — deflexdo lateral. Os autores também
verificaram que o modelo da norma ACI 318-95 se mostrou a favor da seguranga para 0s casos

de flex&do normal composta e flexdo composta obliqua.

L FAFITIS, A., SHAH, S. P. Predictions of ultimate behavior of confined columns subjected to large
deformations. ACI Journal, 82(4), 423-433, 1985.

2 VEBO, A., GHALI, A. Moment-curvature relationship of reinforced concrete slabs. Journal of the
Structural Division, ASCE, 113(3), 515-531, 1997.

30OTTOR, D. E., NAAMAN, A. E. Model for response of concrete to random compressive loads. Journal
of Structural Engineering, ASCE, 115(11), 2794-2809, 1989.
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3.8. LEE E SON (2000)

Lee e Son (2000) ensaiaram 32 pilares, sendo 12 curtos e 20 esbeltos (Tabela 7 e
Figura 15), visando investigar os critérios de projeto da norma ACI 318-95 para pilares esbeltos
de concreto armado. As principais variaveis consideradas foram a resisténcia do concreto, taxa

de armadura longitudinal, excentricidade do carregamento e indice de esbeltez.

Tabela 7 — Resumo das caracteristicas dos pilares esbeltos ensaiados por Lee e Son (2000)

Referéncia Ano ndm. b(cm) h(m) L (cm) Iy ei/h fc (MPa) d’/h p (%)

I_Segne 20000 20  12,0-21,0 120 138-210 39.8-60,6 0,17-0,54 349-932 0,13-0,17 1,1-55

Figura 15 — Pilares ensaiados por Lee e Son (2000)
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Os ensaios mostraram falha mais ductil para pilares com maiores indices de esbeltez.
Os pilares de concreto de resisténcia normal apresentaram falha por compressao do concreto na
face mais comprimida. Os pilares de concreto de alta resisténcia apresentaram destacamento do
concreto de cobrimento das armaduras (spalling), sendo a zona afetada pelo fendmeno maior
em funcdo de maiores resisténcias do concreto e maiores taxas de armadura.

Foram medidas deformagdes maximas de compressdo do concreto variando de 2,65 %o
a 3,55 %o nos pilares com f’c = 70,4 MPa e variando de 3,16 %o a 4,73 %o nos pilares com
f’c= 93,2 MPa (Figura 16). N&o se observa, no entanto, uma tendéncia definida entre o valor
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das deformacdes em funcdo da excentricidade do pilar no instante da falha. Lee e Son (2000)
destacam que as deformacdes medidas foram inesperadamente elevadas.

Figura 16 — Deformac¢do maxima do concreto comprimido em funcdo da excentricidade no instante da
falha (LEE e SON, 2000)
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Os autores discutem também o limite para as deformacbes Ultimas do concreto
comprimido a serem consideradas em projeto. As deformacdes da fibra mais comprimida em
elementos sob flexdo simples variaram de 2,5 %o a 8,0 %o, mas se situaram geralmente entre
3,0 %o € 4,0 %o para concretos com resisténcia a compressdo de 10 a 55 MPa. Para elementos
sob compressdo centrada, a deformacdo se situou entre 1,5 %o e 2,0 %o. Portanto, pilares
submetidos a flexdo composta teriam deformagdes maximas com valores intermediarios entre
0s extremos apresentados (flexdo simples e compressédo centrada). Lee e Son (2000) sugerem
uma deformagdo limite de 3,0 %o para projeto de pilares de concreto de alta resisténcia.
Wang et al.* propuseram anteriormente que as deformagdes limites variassem linearmente em
funcéo do nivel de forca normal.

As analises numéricas consideraram trés diferentes diagramas tensdo-deformacéo para
0 concreto comprimido: retangular equivalente, trapezoidal equivalente (ambos da norma
ACI 318-95) e retangular modificado®. Foi verificado que o diagrama retangular equivalente da
norma ACI 318-95 resultou contra a segurancga, sobretudo para concretos de alta resisténcia

(Figura 17). As curvas forca normal — momento fletor resistente resultam proximas na regiéo

4WANG, Q., ZHAOQ, G., LIN, L. Effect of axial load ratio and stirrups volume ratio on ductility of high-
strength concrete columns. Proceedings of the ACI International Conference, SP-149, 433-448, 1994.

5 IBRAHIM, H. H., MACGREGOR, J. G. Modification of the ACI rectangular stress block for high-
strength concrete. ACI Structural Journal, 94(1), 40-48, 1997.
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controlada pela flexdo (pequenos valores de P/Po), mas as diferengas se tornam significativas
em regides controladas pela compressdo. A Figura 18 ilustra essas diferencas, bem como a
inseguranca detectada pelos autores quando se considera o diagrama retangular equivalente

para as tensOes no concreto.

Figura 17 - Desempenho dos modelos analiticos conforme os diagramas tensao-deformacéo para o
concreto comprimido em func¢do da excentricidade no instante da ruina (LEE e SON, 2000)
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Figura 18 - Curvas forca normal — momento fletor resistente para diversas relagdes tensdo — deformacgéo
do concreto comprimido (LEE e SON, 2000)
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3.9. GERMAIN E ESPION (2002)

Visando melhor compreender o comportamento de pilares de concreto de alta resisténcia
e contribuir com a validacdo consistente de modelos tedricos, Germain e Espion (2002)
ensaiaram 12 exemplares (Tabela 8 e Figura 19) para avaliar a capacidade resistente e a
ductilidade de pilares biapoiados submetidos a flexdo normal composta, com carregamento de
curta duracdo. As principais variaveis foram o indice de esbeltez e a excentricidade do
carregamento. Os mesmos ensaios foram utilizados também para estudos posteriores,
divulgados em outra publicacdo (GERMAIN e ESPION, 2005).

Tabela 8 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Germain e Espion (2002)

Referéncia Ano nim. b(cm) h(m) L (cm) Iy ev/h fe(MPa) d’/h p (%)
Germain e Espion 2002 12 18,0 18,0 378-438 72,7-843 0,01-0,11 80,0-978 020 14

Figura 19 — Pilares ensaiados por Germain e Espion (2005)
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Germain e Espion (2002) alertaram para alguns problemas de pesquisas anteriores.
Muitos ensaios foram realizados com pilares com pequenas dimensfes da segédo transversal
(inferior a 12 cm), ndo sendo classificados como “pilares” por diversas normas técnicas. 1SS0
faz com que os resultados pudessem ser bastante afetados por variacfes na excentricidade do
carregamento aplicado ou posicionamento das armaduras. Outro desejo foi realizar ensaios que
mostrassem o comportamento pds-pico dos pilares, visando avaliar sua ductilidade. 1sso
porque, segundo os autores, para analises de estabilidade de porticos, a ductilidade dos pilares
e a capacidade de resistir a grandes rotacdes das extremidades seriam provavelmente mais
importantes do que a avaliagédo precisa da capacidade resistente.

Os ensaios foram realizados com controle das deflexdes laterais do pilar, de modo que
fosse possivel capturar o comportamento pds-pico. Todos os pilares falharam por instabilidade.
No instante de aplicacdo da forca de pico, nenhuma deterioracdo do material era visivel (fissuras
na face tracionada, esmagamento do concreto na face comprimida, escoamento das armaduras),
sendo tal comportamento inédito até entdo para pilares de concreto de alta resisténcia
(GERMAIN e ESPION, 2005). O concreto da face comprimida sé apresentou esmagamento
sob carregamento inferior ao pico, mas com deflexdo lateral variando de 1,5 a 3 vezes a deflexdo
observada no pico. A maioria das deformacdes ultimas medidas foram superiores a 3,5 %o,
atingindo até 3,8 %o.

A Figura 20 mostra o comportamento do deslocamento axial e transversal de um dos

pilares ensaiados. Segundo 0s autores, tais curvas eram inéditas para pilares esbeltos na época

de sua publicacéo.

Figura 20 — Deslocamento axial e lateral do pilar B-1/90-O (GERMAIN e ESPION, 2005)
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No modelo numérico foi assumida a hipotese da secéo transversal permanecer plana
apos a deformacdo (hipotese de Bernoulli). Foi utilizada a relagdo constitutiva do concreto sob
compressdo, conforme a FIB®. Foi ignorada a resisténcia a tragio do concreto bem como os
efeitos do descarregamento. Segundo Bazant et al.”, essa simplificacdo, que afeta apenas as
fibras do concreto préximas ao ponto médio da secdo transversal submetidas a pequenas
deformac0es e tensdes, tem pequena influéncia no comportamento geral do pilar.

A modelagem do lance do pilar foi feita utilizando dois modelos: diferencas finitas e
pilar-padrdo (CEB, 1978). Ambos os modelos permitem que se encontre configuracbes de
equilibrio ap6s a forca maxima, permitindo também que se obtenha a curva forga — deflexdo
lateral pds-pico. Germain e Espion (2002) observaram que o método das diferencas finitas
impede a convergéncia se o equilibrio implica que a maxima curvatura do pilar (no meio do
vao) corresponde a um ponto no trecho descendente do diagrama momento — curvatura. Sendo
assim, o mesmo critério de parada foi adotado para o modelo do pilar-padréo.

Foi testada a influéncia da excentricidade acidental nos resultados, sendo observada
melhora significativa das previsdes numéricas, sobretudo para pilares submetidos a
carregamentos de pequena excentricidade. A Figura 21 ilustra essa constatacdo para um dos
pilares ensaiados. Os autores ressaltam a importdncia de considerar nos calculos as
excentricidades acidentais, que sdo inevitaveis mesmo no caso de ensaios preparados

cuidadosamente.

Figura 21 - Curva forca — deflex@o com excentricidade acidental (GERMAIN e ESPION, 2005)

2000
1800
1600
1400
1200

1000

Load P kN

500 s EXP:A-1HBR

600 1P | ——FDie=10mm

400 .'I —FD e = 2:5 mm

200 ¢

b
il 20 40 60 BO
Deflection A: mm

6 FIB — FEDERATION INTERNATIONALE DU BETON. Structural Concrete textbook on
behaviour, design and performance. Updated knowledge of the CEB-FIP Model Code 1990. V. 1.Suica. 29-

30, 1999.
"BAZANT, Z., CEDOLIN, L., TABBARA, M. R. New method of analysis for slender columns. ACI

Structural Journal, 86(4), 391-401, 1991.
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Os pilares ensaiados por Germain e Espion (2002) ndo foram considerados no banco de

dados final deste trabalho, pelos motivos apresentados no item 5.3.

3.10. LIMA JUNIOR (2003)

Lima Junior (2003) ensaiou, numa das fases de seu programa experimental, 15 pilares

sob flexdo normal composta (Tabela 9 e Figura 22).

Tabela 9 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Lima Junior (2003)

Referéncia Ano num. b(cm) h(cm) L (cm) Iy ei/h fe(MPa) d’h p (%)
Jlalr?:r 2003 15 15,0 15,0 170,0 39,3 0,07-020 39,2-664 0,15 21

Figura 22 - Pilares ensaiados por Lima Janior (2003)
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Apds pesquisa de ensaios anteriores de pilares submetidos a compressao excéntrica, o
autor adotou a metodologia utilizada por Lloyd e Rangan (1996). Nas extremidades dos pilares
foram utilizadas rétulas denominadas “apoio de faca” (knife bearings) (Figura 23), que podem
ser construidos com razoavel facilidade e garantem a aplicacdo precisa do carregamento

excéntrico com livre rotagéo das extremidades dos pilares.
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Figura 23 - Apoio de faca (knife bearing) (LIMA JUNIOR, 2003)
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Os ensaios visaram capturar o comportamento pés-pico dos pilares, utilizando
equipamento com controle de deslocamento. O ensaio era interrompido quando a deflexd@o
lateral atingia 100 mm, sendo esta deflexdo observada apenas ap6s o carregamento maximo do
pilar. Lima Junior (2003) destacou o excelente desempenho do sistema de apoio dos pilares. Os
deslocamentos medidos pelos LVDT 1 e 3 (Figura 22) resultaram praticamente iguais,
mostrando boa uniformidade na aplicacdo do carregamento excéntrico.

A ruptura de todos os pilares ensaiados ocorreu por esmagamento do concreto na face

comprimida, com flambagem das barras de ago longitudinais na mesma face.
3.11. ADORNO (2004)

O programa experimental de pilares de concreto armado submetidos a flexdo normal
composta teve por objetivo gerar dados para validacdo do modelo numérico desenvolvido por
Mello (2003)8. A formulagdo proposta tira proveito das condicdes fisicas do problema,
viabilizando uma solucdo analitica das equagdes ndo lineares que regem as condicBes de
equilibrio e de resisténcia da secdo transversal, com a utilizacdo do diagrama retangular
equivalente de tensGes de compressdo do concreto.

Seis pilares ensaiados se mostraram adequados para compor o banco de dados deste
trabalho (Tabela 10 e Figura 24).

Tabela 10 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Adorno (2004)

Referéncia Ano ndm. b(cm) h(cm) L (cm) A ei/h fe(MPa)  d’/h  p (%)
Adorno 2004 6 25,0 12,0 2000 57,7 0,13-0,25 388-421 029 1,0

8 MELLO, E. L. Concreto armado: resisténcia limite a flexdo composta normal e obliqua. 1. ed.,
Brasilia: Editora Universidade de Brasilia: FINATEC, 2003. 224 p.
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Figura 24 — Pilares ensaiados por Adorno (2004)
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Os dados dos ensaios foram extensivamente coletados e registrados, sobretudo as
deformacgdes por meio de extensdmetros. Isso permitiu, por exemplo, que a pesquisadora
constatasse experimentalmente a hipotese de Bernoulli de que as se¢Bes permanecem planas
apos as deformacgdes. Um exemplo é mostrado na Figura 25.

Figura 25 - Evolucéo do perfil de deformacdes da se¢do transversal do pilar PCA4-40 (ADORNO, 2004)
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Os diagramas momento—curvatura experimentais também foram registrados por Adorno

(2004) conforme mostra a Figura 26.

Figura 26 - Diagramas momento — curvatura para diversas excentricidades da forca axial aplicada
(ADORNO, 2004)
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Nas comparacGes entre os resultados experimentais e tedricos considerando a

formulacéo desenvolvida por Mello (2003), a pesquisadora encontrou diferengas significativas.

3.12. DANTAS (2006)

As caracteristicas dos pilares ensaiados por Dantas (2006) sdo resumidas na Tabela 11

e Figura 27.

Tabela 11 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Dantas (2006)

Referéncia Ano num. b(cm) h(cm) L (cm) A ei/h fe(MPa) d’’h p (%)
Dantas 2006 5 25,0 12,0 3000 86,6 0,13-050 339-376 029 16
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Figura 27 - Caracteristicas geométricas dos pilares ensaiados (DANTAS, 2006)
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Todos os pilares apresentaram ruptura por compressao do concreto na face comprimida,
aproximadamente no meio do vdo. Assim como feito por Adorno (2004), os dados dos ensaios
foram extensivamente coletados por meio de extensdmetros e defletdmetros. Dantas (2006)
registra, inclusive, deslocamentos na base do poértico durante a aplicacdo do carregamento,
devido a acomodacéo do sistema de fixacdo do portico na placa de reacdo. O autor registra
ainda as rotacGes nas extremidades dos pilares. Tal medicdo foi viabilizada pela adocéo de

balancos simétricos (Figura 28).
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Figura 28 — Configuracéo inicial (A) e deslocada (B) dos pilares ensaiados por Dantas (2006).
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O autor fez uma extensa comparacdo entre os resultados experimentais com os valores
teoricos calculados pelo programa CACODI (Campo de Compressdo Diagonal) desenvolvido
pelo professor Yosiaki Nagato em sua tese de Doutorado®. Foram analisadas, para sucessivos
passos de carregamento, as flechas, as deformag6es no ago e no concreto, a forga no instante da
fissuracdo e a forca de ruptura. Observou-se boa correspondéncia entre os resultados tedricos e
experimentais, sendo as diferencas devidas provavelmente a erros de medicdo ou
excentricidades construtivas.

A excentricidade do carregamento, Unica variavel dos ensaios, mostrou ter grande
influéncia sobre a capacidade resistente dos pilares. A for¢a ultima do pilar com excentricidade
relativa e/h = 0,5 correspondeu a aproximadamente 12% da forca Gltima do pilar submetido a
carregamento centrado. O indice de esbeltez também mostrou grande influéncia na forca de
ruptura. Ao comparar com resultados de outros ensaios, Dantas (2006) relatou que a forca
ultima de pilares com 3,0 m de altura resultou de 30 a 38% inferior a forca Gltima de pilares

com 2,0 m de altura com as demais caracteristicas semelhantes.

® NAGATO, Y.. Resisténcia ao esforco cortante combinado com compresséo e flexdo de pecas de
concreto armado com secdo transversal circular. Tese (Doutorado). COPPE/UFRJ, 1987.
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3.13. GALANO E VIGNOLI (2008)

Os autores ensaiaram 60 pilares de concreto armado, sendo 12 de concreto de resisténcia
normal e 48 de concreto de alta resisténcia. Foram utilizados o processo convencional de
vibragcdo e também concreto autoadensavel. As principais varidveis dos ensaios foram a
resisténcia do concreto, a taxa de armadura longitudinal, o espacamento entre estribos e a
excentricidade da forca axial. Os ensaios visaram avaliar a influéncia das variaveis na forca
méaxima suportada e na ductilidade. As caracteristicas dos pilares ensaiados sao resumidas na
Tabela 12 e Figura 29.

Tabela 12 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Galano e Vignoli (2008)

Referéncia Ano ndm. b(m) h(m) L(m) A ei/h fe(MPa)  d/h  p (%)

Galano e
Vignoli

2008 60 10,0 10,0 2120 734 0,06-0,30 40,2-1133 0,20 2,0-45

Figura 29 — Pilares ensaiados por Galano e Vignoli (2008): (a) elevacdo esquematica e (b) detalhe do apoio.
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Os pilares foram ensaiados com controle dos deslocamentos, para capturar o
comportamento pds-pico e viabilizar a avaliacdo da ductilidade. Todos os pilares apresentaram
ruina caracterizada por esmagamento do concreto na face mais comprimida, aproximadamente
no meio do vao, com destacamento (spalling) do concreto do cobrimento. Dos 60 pilares

ensaiados, 58 apresentaram deformac@es Ultimas do concreto comprimido superiores a 3,0 %o
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(Figura 30). Os autores afirmaram que, por isso, o valor de e;=3,0 %o seria adequado para fins

de projeto.

Figura 30 — Deformacdao ultima do concreto comprimido em funcéo da excentricidade da forca axial
(GALANO e VIGNOLI, 2008)
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Os pilares executados com concreto autoadensavel (CRN e CAR) apresentaram menor

capacidade resistente que pilares de concreto vibrado de forma convencional. Segundo o0s

autores, isso se deve ao menor mddulo de elasticidade do concreto autoadensavel. As diferencas

sdo mais evidentes para pequenas excentricidades da forca axial inicial.

Galano e Vignoli (2008) discutem a influéncia das pequenas dimensdes da segdo

transversal (scaling effects) nos resultados dos ensaios. Segundo os autores, a influéncia é

minima no ramo ascendente da curva forga-deslocamento, portanto haveria pouca influéncia na

capacidade resistente dos pilares. Por outro lado, a influéncia é significativa no ramo

descendente (p06s-pico), o que influencia na avalia¢do da ductilidade.

3.14. PALLARES et al. (2008)

Com o objetivo de gerar mais dados para validacdo de modelos numéricos e melhorar a

compreensdo sobre o comportamento de pilares esbeltos de concreto armado de alta resisténcia,
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0s autores ensaiaram 56 exemplares submetidos a flexdo composta normal e obliqua. Desses, 8
pilares puderam ser incorporados ao banco de dados deste trabalho (Tabela 13). O aspecto geral

dos ensaios € mostrado na Figura 31.

Tabela 13 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Pallarés et al. (2008)

Referéncia Ano num. Db(cm) h(m) L (cm) A evh fe(MPa) d’/h  p (%)
PZ{'ZTéS 2008 8 200 100 100-300 34,6-1039 0,10-0,80 77,6-880 020 16
Figura 31 — Esquema tipico dos ensaios de Pallarés et al. (2008)
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As principais varidveis do ensaio foram a excentricidade da forca axial, o &ngulo de

aplicacdo da forca em relagdo a secdo transversal (Figura 32) e o indice de esbeltez.
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Figura 32 — Definic8o das excentricidades e pontos de aplicacdo da forga axial dos pilares ensaiados por
Pallarés et al. (2008)
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Os pilares ensaiados apresentaram falhas por instabilidade ou por esgotamento da
resisténcia dos materiais. Os autores avaliaram a dificuldade de caracterizar o tipo de falha de
pilares de concreto armado, sendo esta agravada no caso de flexdo composta obliqua.
Diferentes critérios de falha podem ser aplicados: avaliacdo dos esfor¢os solicitantes na secéo
critica em relag&o a diagramas de interacdo Nr-Mg, critério baseado em forca normal critica e
critério baseado em deformacdes dos materiais sdo algumas das possibilidades.

Na tentativa de contribuir para a caracterizacdo dos modos de falha, os autores
propuseram “mapas” para a classificagdo da falha de pilares esbeltos, em funcdo de algumas
propriedades:

e Esbeltez Ag = L/b;

e Excentricidades adimensionais ey/b e ex/h;

e Relacdo entre as excentricidades adimensionais o = (ey/b)/( ex/h);

e Direcédo da excentricidade total 3, conforme a Figura 32;

e Parametro adimensional £, com valores adotados de 0,1, 0,2, 0,4 € 0,8, o qual define

a excentricidade total e aplicada no pilar:

h2.[1+(a.%)2} @)

1+ a?

e=¢

Um exemplo desses mapas é mostrado na Figura 33. A partir do mapa, € possivel
classificar o tipo de falha esperada para um determinado pilar. Para auxiliar nessa classificagéo,
foram definidas linhas de isofalhas (y), variando de zero (falha apenas por instabilidade) a um

(falha apenas por esgotamento da secéo transversal). Os autores tragaram linhas para y = 0,35,
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v = 0,50 e x = 0,65, para melhor definir as fronteiras de cada tipo de falha. Entre y = 0,35 e

¥ = 0,65, o tipo de falha ndo pode ser claramente classificado.

Figura 33 - Mapa para classificacdo da falha de pilares esbeltos para p = 90° (PALLARES et al., 2008)
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Ao analisar os resultados dos ensaios, 0s autores concluiram que pilares sob
carregamento com pequena excentricidade apresentaram grande variacdo de resultados (forca
ultima) para diferentes indices de esbeltez. Por outro lado, para carregamentos com grande

excentricidade, a for¢a axial Gltima se mostrou praticamente independente do indice de esbeltez.

3.15. MELO (2009)

Melo (2009) realizou um estudo experimental e numérico de 24 pilares biapoiados
submetidos a flexo-compressao normal. Desses, 17 pilares puderam ser incorporados ao banco
de dados (Tabela 14 e Figura 34). A principal variavel estudada foi a excentricidade da forca
axial. Os estudos de Melo (2009) complementam estudos anteriores de Adorno (2004) e Dantas
(2006).

Tabela 14 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Melo (2009)

Referéncia Ano ndm. b(cm) h(cm) L (cm) Iy ei/h fe(MPa)  d’/h  p (%)
Melo 2009 17 25,0 12,0  200-300 57,7-86,6 0,05-0,50 37,2-458 0,29 16
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Figura 34 — Aspecto tipico dos pilares ensaiados por Melo (2009)

880

-+
-

4240 4 ZB0 o
T

(150, 230 [120] 230 150, ™
T T T T

rﬁl&i"%

2020
2500
2000

SERIE 2=1520
SERIE 3=19020
SERIE 1=3000

SERIE 2
SERIE 3

‘ : I
[— )

SERIE 1

4250 4 240 o

Assim como nos trabalhos anteriores da mesma linha de pesquisa, os pilares ensaiados
tiveram suas caracteristicas e resultados extensivamente registrados. A maioria dos pilares
falhou por flexo-compressdo com grande excentricidade, com esmagamento do concreto na
face comprimida e escoamento das armaduras na face tracionada.

As andlises numéricas foram analogas as feitas por Dantas (2006) usando o programa
CACODI, conforme explicado no item 3.12. O autor reportou bons resultados na comparacao
entre a forca de ruina experimental e a calculada pelo programa. Além disso, Melo (2009) testou
também alguns modelos normativos para estimar a forca de ruina dos pilares ensaiados. Os
melhores resultados em relacéo a forca de ruina foram obtidos com os modelos do pilar-padréo
com curvatura aproximada e pilar-padrdo com rigidez « aproximada, ambos da
ABNT NBR6118:2003 vigente a época da pesquisa.

3.16. ENCISO (2010)
Visando melhor compreender o comportamento de pilares de concreto de alta

resisténcia, Enciso (2010) ensaiou 8 pilares, sendo 4 de CRN e 4 de CAR. Infelizmente, devido

a erros de medicdo durante os ensaios, 0s 4 pilares de CAR nédo foram incorporados ao banco
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de dados deste trabalho. Os 4 pilares de CRN remanescentes puderam ser incorporados e suas

caracteristicas sdo resumidas na Tabela 15. O esquema do equipamento do ensaio é mostrado

na Figura 35.

Tabela 15 — Resumo das caracteristicas dos pilares ensaiados por Enciso (2010)

Referéncia Ano ndm. b(m) h(cm) L (cm) A ei/h  fc(MPa) d’/h p (%)
Enciso 2010 4 25,0 15,0 3000 693 013 46,9-536 0,13-0,15 1,2-4,3

Figura 35 — Esquema do equipamento dos ensaios de Enciso (2010)
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A medicdo das deformacBes indicou que a secdo critica permaneceu inteiramente
comprimida até aproximadamente 70% da forca ultima. A partir desse valor, uma das faces
passou a ser tracionada devido ao aumento do deslocamento lateral de segunda ordem. Em

todos os pilares, a ruptura ocorreu por esmagamento do concreto na face comprimida com
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posterior flambagem das barras de ago no trecho entre os estribos. A Figura 36 mostra o aspecto
de um dos pilares ap6s a ruptura.

Figura 36 — Aspecto do pilar C40 — 3.20 ap6s a ruptura (ENCISO, 2010)

Ao avaliar as deformagbes medidas no ensaio, Enciso (2010) comprovou
experimentalmente, assim como Adorno (2004), ser razoavel a hipétese de Bernoulli, na qual
a secdo transversal permanece plana ap6s as deformacoes.

A pesquisadora comparou ainda os efeitos de segunda ordem medidos nos ensaios com
as estimativas dos modelos da ABNT NBR 6118:2003, obtendo bons resultados com 0s
modelos do pilar-padrdo com curvatura aproximada e pilar-padrdo com rigidez k aproximada.

No entanto, ndo foi feita nenhuma analise estatistica mais detalhada.
3.17. RESUMO DAS CARACTERISTICAS DOS PILARES SELECIONADOS
Com base nas referéncias apresentadas nos itens anteriores, foi montado um banco de

dados de ensaios de pilares biapoiados submetidos a flexdo normal composta com curvatura
simples. O banco de dados inicial contém 259 exemplares e é apresentado no Anexo A. Foram
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registradas as caracteristicas geometricas e dos materiais, for¢a axial, excentricidade inicial da
forca axial e excentricidade total maxima.

Foram descartados os exemplares com dados insuficientes, ensaios com momentos
fletores aplicados na direcdo da maior inércia e pilares curtos, ou seja, cuja esbeltez fosse
inferior ao critério da ABNT NBR 6118:2014 para dispensa da analise dos efeitos locais de
2% ordem (A < A1).

A resisténcia a compressao do concreto foi relacionada a corpos de prova cilindricos de
tamanho padrdo (15 cm de diametro e 30 cm de altura). Para ensaios que utilizaram corpos de
prova cilindricos com 10 cm de didmetro e 20 cm de altura, admitiu-se que a resisténcia do
concreto € a mesma que a obtida com corpos de prova padrdo (MEHTA e MONTEIRO, 2014).
Para ensaios cuja resisténcia do concreto foi medida com corpos de prova cubicos (GALANO
E VIGNOLI, 2008; PALLARES et al., 2008), foram utilizados fatores de conversdo da
resisténcia informados pelos autores, os quais sao apresentados na Tabela A 1.

Todos os ensaios foram realizados com carregamentos de curta duracdo (sem efeitos da
fluéncia dos materiais) e resultaram na ruina do pilar, com ruptura da se¢do transversal mais
solicitada, localizada usualmente no meio do vao no caso de pilares biapoiados.

A Tabela 16 resume as principais caracteristicas dos pilares selecionados para as
investigac®es iniciais desta pesquisa. E importante ressaltar que este banco de dados inicial foi
ajustado em funcédo do processo de validagéo apresentado no item 5.3.

Tabela 16 — Banco de dados inicial (259 pilares)

Referéncia Ano  ndm. b (cm) h (cm) L (cm) IS ei/h fc (MPa) d’/h p (%)
Fi?gzgoen 1963 6 15,6 10,3 304,8 102,3 006039 233-350 0,16 18
Dracos 1982 36 10,0 100  300-600 100,0-2000 010015 205-402 026  4,2-43
Claesone Gylltoft 1995 12 12,0-20,0 12,0-20,0 240-400  52,0-69,3  0,10-0,17 33,0-930 0,15-022 2,0-31
Kime Yang 1995 18 8,0 8,0 144-240  62,4-103,9 0,30 25,5-86,2 0,19 2,0-4,0
LloydeRangan 1996 36 17,8305 102-17,8 1676 327572 008039 58,0-972 0,14-024 14-21
Kire“ee 2000 4 100200 100 120,0 41,6 0,40 27,0 023 2128
L;gne 2000 20 120210 120  138-210 39,8-606  0,17-054 34,9932 013-0,17 1155
Germain e Espion 2002 12 18,0 180  378-438 727-843 001-011 800978 0,20 14
J'air:'i‘jr 2003 15 15,0 15,0 170,0 39,3 007020 392:664 015 21
Adomo 2004 6 25,0 12,0 200,0 57,7 013-0,25 388421 0,29 10
Dantas 2006 5 25,0 12,0 300,0 86,6 013050 339376 029 16
(\Bflﬁ:ghe 2008 60 10,0 100 2120 734 006-030 4021133 020  20-45
Pz't':lfs 2008 8 20,0 100 100-300 346-1039 010080 77,6880 0,20 16
Melo 2009 17 25,0 120  200-300 57,7-866 005050 37,2-458 0,29 16
Enciso 2010 4 25,0 15,0 300,0 69,3 013 469536 013015 1,2-43

TOTAL 259  8,0-30,5 8,0-20,0 100-600 32,7-200,0 0,01-0,80 20,5-113,3 0,13-029 1,0-55
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3.18. ERROS DOS ENSAIOS

Uma parte da variabilidade observada na comparacao entre os resultados tedricos e
experimentais tem origem nas imprecisfes dos ensaios, como serd brevemente discutido a
seguir. Outras parcelas da variabilidade decorrem da inexatiddo dos modelos teoéricos, como ja
discutido no item 2.2, e também da variabilidade intrinseca da resisténcia dos materiais,
especialmente do concreto.

Muitas vezes € necessario construir pilares com pequenas dimensdes da secdo
transversal devido as limitagdes dos equipamentos disponiveis nos laboratorios. Menores
dimensdes da secdo transversal viabilizam ensaios de pilares com indices de esbeltez mais
elevados que podem ser ensaiados em estruturas de reacdo com dimensdes modestas. De fato,
90% dos pilares analisados neste estudo possuiam comprimento inferior a 3,0 m. Além disso,
secdes transversais menores reduzem a intensidade do carregamento aplicado. No entanto, tais
dimensGes reduzidas implicam que qualquer desvio construtivo (variacdo nas dimensfes da
secdo transversal, posicionamento das armaduras etc.) assumam maior importancia relativa, se
comparado a de pilares mais robustos.

Poucas referéncias medem, ou sequer reportam, a existéncia de desvios construtivos.
Lima Junior (2003) relatou variacdo na secdo transversal de pilares devido a reutilizacdo das
formas de madeira. Também reportou presenca de vazios por problemas de vibracdo do
concreto, mas que puderam ser preenchidos com resina epdxi com a mesma resisténcia do
concreto.

Os desvios da posicéo das armaduras foram reportados por apenas uma das referéncias
consultadas neste trabalho (GALANO e VIGNOLLI, 2008). Os autores mediram os cobrimentos
efetivos de pilares com segéo transversal de 10 cm x 10 cm. O cobrimento nominal de 15 mm
variou de 16,75 mm a 23,5 mm (Figura 37), podendo essa variacédo ser significativa para pilares
com dimensdes reduzidas da secao transversal.

Ja foram realizados estudos teoricos sobre o impacto dos desvios construtivos na
seguranca de pilares com dimensdes reduzidas da secdo transversal (STUCCHI e SANTQOS,
2010). Concluiu-se que os coeficientes de ponderacdo dos carregamentos atuantes e das
resisténcias, em pilares com pequena espessura da secdo transversal, eram insuficientes para
garantir indices de confiabilidade adequados. Esse estudo serviu de base para que a norma
ABNT NBR 6118:2014 restringisse a menor dimensdo da sec¢do transversal de pilares em
14 cm e que, para pilares com menor dimenséo inferior a 19 cm, seja aplicado um fator adicional

de majoracdo de esforgos yn. Assim tratou-se com muito cuidado os pilares com alguma
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dimensdo menor que 14 cm e casos duvidosos foram retirados do banco de dados, conforme

apresentado no item 5.3.

Figura 37 - Cobrimentos efetivos dos pilares ensaiados por Galano e Vignoli (2008)
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Outra preocupacao é relativa ao modo de aplicacdo da forca axial para gerar as
excentricidades iniciais desejadas, garantindo ao mesmo tempo o funcionamento das
vinculagdes nos apoios (usualmente rétulas). Algumas referéncias reportaram problemas nas
vinculagbes do modelo experimental, onde as roétulas ndo funcionaram adequadamente e
geraram restricdes parciais a rotacdo das extremidades do pilar (LIMA, 1997). Como as
restricdes ndo foram previstas e nem controladas, ndo é possivel realizar comparacdes
confiaveis com modelos teéricos. Casos assim ressaltam a importancia da selecao criteriosa dos
pilares a serem considerados em estudos comparativos, como o realizado neste trabalho. As
solugdes tém sido aprimoradas em cada pesquisa, com base nas conclusdes e aprendizado de
ensaios anteriores (ADORNO, 2004; DANTAS, 2006; SANTOS, 2009; MELO, 2009).

A leitura dos dados dos ensaios (intensidade dos carregamentos, deformacgdes e
deflexdes) também pode ser uma fonte de erros. Extensdmetros utilizados para a medicéo das
deformacgdes do aco e do concreto necessitam de instalacdo cuidadosa. A leitura dos
extensdmetros € prejudicada na fase préxima a ruina dos pilares, por exemplo, ap6s o inicio da
fissuracdo ou esmagamento do concreto. Os defletbmetros, geralmente utilizados para medigéo
das deflexdes laterais dos pilares, também possuem limitagfes. Nos ensaios de pilares esbeltos

podem ocorrer deflexBes laterais superiores ao curso dos defletdbmetros. 1sso exige o0 uso de
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dispositivos complementares, como réguas, por exemplo. A deflexdo medida pelos
defletbmetros e réguas, para um mesmo carregamento, pode apresentar diferencas

significativas, da ordem de até 20%, sobretudo para pequenas deflexdes (DANTAS, 2006).
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4. MODELOS TEORICOS PARA O CALCULO DOS EFEITOS DE
SEGUNDA ORDEM EM PILARES ESBELTOS DE CONCRETO
ARMADO SOB FLEXAO NORMAL COMPOSTA

4.1. CONSIDERACOES GERAIS

Este capitulo apresenta os modelos tedricos para o calculo dos efeitos de segunda ordem
de pilares de concreto armado disponiveis em normas técnicas e na literatura. Sdo analisados
modelos gerais e simplificados, considerando os deslocamentos num Unico plano (pilares sob
flexdo normal composta - FNC).

Os modelos aqui apresentados visam calcular os efeitos de segunda ordem de pilares na
configuracdo final de convergéncia, se houver convergéncia tedrica segundo o modelo em
questdo. A instabilidade tedrica pode ocorrer, por exemplo, quando a forca normal excede a
forca critica de flambagem (nos modelos que envolvem o pilar-padréo) ou quando ndo ocorre
a convergéncia para uma dada tolerancia entre iteracfes (no método das diferencas finitas).

N&o é objetivo deste trabalho avaliar modelos mais abrangentes, por exemplo, modelos
que simulam o comportamento do pilar para carregamento incremental e com potencial de

detectar o instante de ocorréncia de instabilidades.

4.2. MODELOS DE NAO LINEARIDADE GEOMETRICA (NLG)

4.2.1. Modelos do pilar-padréo e pilar-padréo melhorado

O modelo do pilar-padrdo foi desenvolvido originalmente para um pilar engastado na
base e livre no topo, submetido a curvatura simples, com secdo e armaduras constantes. A
precisdo do deslocamento calculado depende, em grande medida, da distribuicdo de momentos
de primeira ordem (CEB, 1978). A distribuicdo de momentos de primeira ordem é levada em
consideracao por um fator de correcdo, apresentado adiante neste capitulo.

A Figura 38 ilustra 0 modelo do pilar-padrao.
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Figura 38 — Pilar-padrao (FUSCO, 1981)
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A hipotese basica do modelo do pilar-padréo é assumir uma forma senoidal para a linha
elastica (Figura 38):

W_asenzz
BRaa (8)

e

onde: w é a deflexdo lateral, a é a deflexdo lateral da extremidade livre do pilar, le é 0
comprimento efetivo do pilar e z é a posicao do longo do lance.

Assim, a deflexdo lateral da extremidade livre do pilar é representada por:

a-fal ©)
10r

onde: 1/r representa a curvatura na base do pilar sob acdo do momento total. Essa
equacao apresenta resultado exato quando os deslocamentos laterais do pilar seguem uma linha
senoidal e com 72 =~ 10. A Eq. (9) é também a amplitude do primeiro termo da expansio em
série de Fourier da equacéo da linha elastica (CEB, 1978).

O modelo do pilar-padrdo melhorado do Manual de Instabilidade do CEB/FIP (CEB,
1978) é apresentado com detalhes por Fusco (1981), Frangca (1991) e Oliveira (2004).
A Figura 39 ilustra 0 modelo do pilar-padrdo melhorado.
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Figura 39 - Pilar-padrao melhorado (FUSCO, 1981)
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As hipoteses basicas sdo:

A curvatura total da base do pilar (1/rwota)) € composta pela parcela devida ao
momento de primeira ordem (1/r1) e outra parcela devida ao momento de
segunda ordem (1/r2):

o =t (10)
Admite-se a mesma rigidez para o célculo dos deslocamentos de primeira e
segunda ordem.
O deslocamento lateral total do topo é composto pela soma das parcelas de

primeira e segunda ordem:
By =& T8, (11)
Somente a parcela de deslocamentos de segunda ordem segue uma variagao
senoidal, portanto:
el LM ”
10 r, 10 El,

A parcela do deslocamento lateral devida ao momento de primeira ordem (a1) €

composta por trés parcelas, correspondentes as contribuicdes dos diagramas (a), (b) e (c) da

Figura 40.
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Figura 40 — Parcelas do diagrama de momento de primeira ordem (FUSCO, 1981)
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A expressdo que define a1 é demonstrada por Franca (1991), sendo equivalente a
expressao do Manual de Instabilidade do CEB/FIP (CEB, 1978):

M
alz(l_ac)'E'Ell (13)
l-a, « 1l a «a
=1-|125-—"2 A |_—-_ "1 T2
“ ( 2,4 1,2] 6 12 24 (14)

Os coeficientes a1 e a2 sdo obtidos dos diagramas de momento de primeira ordem
(Figura 40). O coeficiente ac tem a fungéo de corrigir o deslocamento a: em funcéo do diagrama
de momento de primeira ordem.

O deslocamento total no topo do pilar € dado por:

£
atot:a1+a2:[(1_ac)Ml+M2:|'10.EI (15)
O momento total na base do pilar é dado por:
l-a.a
Mtot:M1£ l—aEEj (16)
_ Ny
Qe = 10EI_ 17)

A Eqg. (16) com oc = O representa o resultado fornecido pelo pilar-padrdo simples
(FRANGCA, 1991).
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4.2.1.1. CEB-FIP Model Code 1990

O CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993) apresenta o deslocamento de segunda ordem

da seguinte forma:

€, = 0’1'Kl€2'(4/rt0t +1/r01) (18)
2
e, =0L1K.( -(4 + €0/ etot>-]/ Fiot (19)
O deslocamento total € dado por:
€t =€ T €, +€, (20)
O termo eo é a excentricidade de primeira ordem:
e = MSd,l
°ON, (21)

Assumindo a excentricidade acidental ex nula e Ki1=1, tem-se:

My, 0 e, | 1
g =0l 40| =
N, 10 e )r (22)

tot tot

A curvatura total é dada por:

1 Mg
o El (23)
Inserindo as Egs. (23) e (21) na Eq. (22) e multiplicando por Nag:
ﬂz MSd,l Mtot
M'[Ot :MSd,1+Nd'E'[4+ Mtot E (24)
N, (2
M :MSd,l—l—E'E'(Zl'Mtot—l—MSd,l) (25)

Considerando um pilar biapoiado com (= fe/2 e inserindo a Eq. (17):

Mige =Mgq + e (Mtot + 0’25'M5d,1) (26)

Mtot(l_aE): Msa,1(1+0’25-0‘E) (27)
1+0,25.c

Mot = Msu?j (28)

Comparando a Eq. (28) com a Eq. (16), é possivel concluir que o CEB-FIP Model Code
1990 (CEB, 1993) considera ac=-0,25, conforme constatado anteriormente por Franga (1991).
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O termo ac=-0,25 resulta de um diagrama de momentos de primeira ordem uniforme (apenas
parcela | da Figura 40), ou seja, com 01=0 e o2=1.

Para pilares biapoiados com secdo transversal e armadura longitudinal constantes,
submetidos a momentos de primeira ordem variando linearmente ao longo do comprimento e

leo2| > |eo1|, € possivel adotar uma excentricidade inicial equivalente calculada por:
e, =006.e), + 0,48, (29)

Essa excentricidade equivalente define um momento de primeira ordem Msgq,1 constante,

mantendo vélida a Eq. (28).
4.2.1.2. EN 1992-1-1:2004

A norma EN 1992-1-1:2004 apresenta a seguinte equacao para o calculo do momento
total:

B
Mgy = MOE{“ WM)_J (30)

onde:
e Moed € 0 momento de primeira ordem;
e S é um fator que depende dos diagramas de momentos de primeira ordem;
e Neq é a forca axial de calculo;

e Ng é aforga critica de flambagem, calculada com a rigidez aproximada:

72El
N =" (31)

Para pilares com segdo transversal e forgca axial constantes, 0 momento de segunda

ordem pode ser assumido como tendo forma senoidal. Assim, o fator  é definido por:

2

P (32)

0
O coeficiente co depende da forma do diagrama de momento de primeira ordem:
e Co= 8 para diagrama uniforme;
e Co=9,6 para diagrama parabdlico;

e Co=12 para diagrama triangular simetrico.
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Para pilares sem carregamento transversal e com momento de primeira ordem variando

linearmente ao longo do comprimento (Figura 41), é possivel adotar um momento de primeira
ordem uniforme equivalente de:

M, =0,6M,, +0,4M,, >0,4M,, (33)

Moz e Mo2 possuem o mesmo sinal caso tracionem a mesma face do pilar. Caso contrério,

possuem sinais diferentes. Além disso, [Moz2| > |[Mo1|. Essa definicdo é analoga a do CEB-FIP

Model Code 1990 (CEB, 1993).

Figura 41 — Momento de primeira ordem uniforme equivalente ( WESTERBERG, 2002a)
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Ao se adotar o momento de primeira ordem uniforme equivalente Mg, deve-se
considerar co= 8 na Eq. (32). O valor de co = 8 se aplica também a pilares submetidos a dupla
curvatura, desde que seja adotado o momento de primeira ordem uniforme Moe. NO entanto, €
importante ressaltar que, em certos casos, dependendo da esbeltez e da intensidade da forca
axial, os momentos das extremidades do pilar podem ser superiores ao momento fletor total
calculado a partir do momento de primeira ordem uniforme Moe (CEN, 2004).

Apenas para pilares onde ndo se aplicam as condi¢des anteriores (por exemplo: com

secdo transversal variavel e/ou com carregamento transversal), a EN 1992-1-1:2004 sugere
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adotar B = 1 como uma simplificagdo razoavel. A Eqg. (30) assume entdo a seguinte forma
simplificada:

I\/IOEd
1_(NEd/NB) (34)

A Eqg. (30) pode ser escrita na forma:

MEd:

1+ (- 1Ny /No )
M — M | Ed B
Ed OE{ 1_(NEd/NB) (35)
Para um pilar com momento de primeira ordem constante (co = 8):
(B-1)=(7?/8-1)= 0,25 (36)

Ou seja, para um pilar com momento de primeira ordem constante, a Eq. (35) resulta
equivalente as Equacbes (16) e (28) com ac = -0,25, em concordancia com a observacdo de
Franca (1991) e recomendacdo do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993).

4.2.1.3. ABNT NBR 6118:2014

A norma ABNT NBR 6118:2014 apresenta a seguinte expressdo para o calculo do
momento total maximo no pilar:

a.M
d /1{’2"\ >My 4
(37)

1—
120 /v

M Sditot —

onde:
e Muga €0 maior valor absoluto do momento de primeira ordem ao longo do pilar;
e ap € 0 coeficiente que transforma momentos de primeira ordem com valores
diferentes nas extremidades do pilar num momento constante ao longo do pilar;
e )¢ o indice de esbeltez, conforme Eq. (38);
e « ¢ arigidez adimensional, conforme Eq. (39);

e v éaforgca normal adimensional, conforme Eqg. (40).

A== (38)

" Ac'h2'de (39)
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_ Nd
. A&'fcd (40)
O coeficiente ap é definido por:
M
a, =0,60+ 0,40M—B >0,40 (41)

A

Ma e Mg sdo momentos de primeira ordem nas extremidades do pilar, onde Ma é o
maior valor absoluto ao longo do pilar biapoiado. Mg possui sinal positivo se tracionar a mesma
face que Ma, e sinal negativo caso contrario. Ng de compressao tem sinal positivo.

A expressdo da ABNT NBR 6118:2014 (Eq. (37)) é idéntica a expressdo da
EN 1992-1-1:2004 (Eq. (30)) para um pilar com se¢éo retangular, p = 1 e a consideragdo de
(ENsec da ABNT NBR 6118:2014. Portanto, a expressdo da norma brasileira € baseada no
modelo do pilar-padrdo simples, sem consideracdo da forma do diagrama de momento de
primeira ordem.

E possivel observar que a expressio da ABNT NBR 6118:2014 ja considera a
possibilidade do momento total Msqot, calculado pela amplificacdo do momento equivalente
constante (on.Ma1g,a), resultar inferior ao maior momento absoluto numa das extremidades do
pilar (M1g,a).

A EQ. (42) insere o fator B na expressdo original da ABNT NBR 6118:2014, permitindo
considerar o diagrama de momento de primeira ordem de forma andloga a da norma
EN 1992-1-1:2004.

Msaror = %Mug 4 2 Mg a (42)

O fato do modelo do pilar-padréo assumir uma deformada senoidal total no pilar pode
conduzir a resultados contra a seguranca em relacdo ao modelo do pilar-padrédo melhorado, em
certos casos. Oliveira (2004) apresenta a comparacgéo entre os modelos, indicando as situagdes

onde o pilar-padrao esta contra ou a favor da seguranga (Figura 42).
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Figura 42 — Comparacao entre pilar-padrao e pilar-padrao melhorado (OLIVEIRA, 2004)
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Westerberg (2002a) avaliou a influéncia do fator co (Eq. (32)) no célculo de Mt para
um pilar biapoiado, sem carregamento transversal, submetido a diferentes momentos nas
extremidades (Figura 41), com excentricidade inicial igual a Mo2/(N.h) = 0,1 (Mo2 é 0 maior
momento absoluto na extremidade do pilar) e N/Ng = 0,5 (Ng conforme Eg. (31)).
A comparacao dos resultados obtidos usando o modelo simplificado (Eq. (30)) com o modelo
exato (denominado pelo autor) é apresentada na Figura 43.

Figura 43 — Comparacao entre Mmax (0u Mtot) calculado pelo modelo simplificado e calculado pelo modelo
exato (WESTERBERG, 2002a)
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E possivel observar na Figura 43 que a solugido do modelo exato se situa entre os
resultados do modelo simplificado com co = 8 e co = 10. A maior diferenga ocorre para
Mo1/Mo2 = 1, ou seja, para momentos iguais nas extremidades e que tracionam a mesma face
do pilar. Nesse caso, o resultado do modelo simplificado com co = 8 € idéntico ao modelo exato.

Todos os pilares deste estudo foram submetidos a momentos iguais nas extremidades,
tracionando a mesma face do pilar. Portanto, pertencem ao caso Mic > 0,7.M1a (Figura 42).
Isso somado as constatacdes de Westerberg (2002a), evidencia-se a necessidade de se
considerar a forma do diagrama de momento de primeira ordem na expressdo da
ABNT NBR 6118:2014 por meio da Eq. (42) apresentada anteriormente. Essa proposta é

avaliada nos estudos apresentados no Capitulo 5.

4.2.2. Modelo da amplificacdo do momento

Esse modelo é, na prética, igual ao modelo do pilar-padrdo, sendo desenvolvido por
outros caminhos conforme se apresenta a seguir.

O modelo da amplificacdo do momento considera que a deflexdo Amax € composta pela
deflexdo Ao devido ao momento de primeira ordem somada a deflexdo A1 devida ao momento
de segunda ordem. Assim como no modelo do pilar-padrdo melhorado, assume-se que apenas
o diagrama de momento de segunda ordem possui forma senoidal (Figura 44), o que
corresponde praticamente a solucéo exata para pilares biapoiados cujas deflexdes de primeira e
segunda ordem possuem valor maximo no meio do vdo (WANG, SALMON e PINCHEIRA,
2007).
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Figura 44 — Momentos de primeira e segunda ordem de elemento sob flexdo normal composta (WANG,
SALMON e PINCHEIRA, 2007)
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A deflexdo A1 no meio do vao pode ser calculada pelo método dos momentos de area.
Seu valor corresponde ao momento de area do diagrama M/(EI) do momento de segunda ordem

entre 0 apoio e 0 meio do vao (&rea hachurada da Figura 44), calculado em torno do apoio:

p LY2 (L pL2

Al = E (AO + Al)(zj; (;) = (AO + Al)ﬁ (43)
Isolando Az:
PL*/(zE1) o
A =A.. —A £
o L— PL/(z’El )} ’ (1—05} (44)
P

~ 22El (45)

E oportuno constatar que o da Eq. (45) possui a mesma definicdo de ae da Eq. (17),
sendo também igual ao fator Nea/Ng da Eq. (34).

Como Amax= Ao+ Az, € possivel escrever:

o A
Apax =Dg +A =AMy + Ay — |=—2
max — 5o T A1 = HRo TRy (1_05) - (46)

A Eq. (46) corresponde ao modelo do pilar-padrdo simples, ja apresentado nos itens
anteriores.
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O momento fletor méximo, incluindo 0 momento de segunda ordem, é:
M max — M m + I:)Amélx (47)
Onde Mn, € o valor méximo do momento de primeira ordem (Figura 44).

Definindo & como o fator de amplificacdo do momento:
C

§=—n
l-u (48)
2
7 ElA,
Cm :1+( I\/lmLz —1}0( (49)
Inserindo a Eq. (48) e a Eq. (49) na Eq. (47):
Mméx:Mm( Cm j:Mm'5 (50)
-

Para um elemento submetido a flexdo normal composta, sem forcas transversais, com
momentos iguais nas extremidades (Figura 45), o fator Cy possui o valor aproximado de

(WANG, SALMON e PINCHEIRA, 2007):
Cm =1+O,2.a (51)

Figura 45 — Elemento sob flexdo normal composta, sem forcas transversais (WANG, SALMON e
PINCHEIRA, 2007)
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Inserindo Cry da Eq. (51) na Eqg. (50):
1-0,2.«
M. =M_| —2=~
( . J (52)
Comparando a Eq. (52) com a Eq. (28), seria possivel afirmar que os autores propdem
ac = -0,20 no modelo da amplificagdo do momento (para o caso especifico da Figura 45), ou

seja, um valor inferior a0 ac = -0,25 do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993).
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Aparentemente, houve pequeno equivoco dos autores na apresentacdo da Eq. (51), como sera
discutido adiante.
Para o caso da Figura 45, Wang, Salmon e Pincheira (2007) apresentam a solucdo exata

da equacdo diferencial da linha elastica. Assim, 0 momento Mmax é definido por:

M \/1—Z(Ml/Mz).cosﬂL+(M1/M2)2
e sen?AL

O momento maximo pode ser o proprio M2 do apoio (Figura 45) ou entdo o valor

(53)

calculado com a Eq. (53), variando em funcéao da relacdo M1/M- e do valor de o da Eg. (45). A
avaliacdo da capacidade resistente de um pilar envolveria, nesse caso, saber se 0 momento
méaximo ocorre ao longo do vao e, caso positivo, a que distancia. Para eliminar essa necessidade,

é possivel adotar o conceito de momento uniforme equivalente. Fazendo M1 = M2 = Mequiv:

2.(1—cos AL)
M. =M. === ~—"7J
max equiv senleL (54)
Igualando a Eq. (54) com a Eq. (53):
2
M, =M, (M,/M, ) =2(M, /M, ).cos AL +1 5)
2(1-cos AL)
Para o caso de momento uniforme equivalente (M1 = M2 = Mequiv):
A = I\/lequiv'l-2
0= T gE| (56)
I\/Im = Mequiv (57)
2 2
7°El ) ML
C,=1+ — Jla~1
" K E j 8EI.M,,,,, } (58)
A simplificacéo da Eq. (58) parece inadequada, pois (com 72 =10):
72'2
C =1+|—-1|a=1+0,25¢«
m { 8 } (59)

A Eqg. (59) mostra também um possivel truncamento da parcela 0,250 na Eg. (51).
Inserindo Cr da Eq. (59) na Eq. (50):

(60)

M - Mm(l—O,ZS.aJ

l-«
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Dessa forma, a Eq. (60) se torna idéntica a Eq. (28) e condizente com a recomendacao
do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993). Fica evidente também que a dedu¢do do modelo
da amplificacdo do momento resulta nas mesmas expressdes do modelo do pilar-padréo.

Considerando a simplificacdo da Eq. (58), se obtém uma expressao equivalente ao pilar-
padrdo simples (WANG, SALMON e PINCHEIRA, 2007):

1
M méx — Mequiv'(gj (61)

4.2.2.1. ACI 318M-19

A norma ACI 318M-19 (ACI, 2019) considera 0 modelo da amplificagdo do momento
para o calculo do momento de segunda ordem de pilares de concreto armado. O momento M. a
ser considerado no dimensionamento desses pilares corresponde ao momento de primeira

ordem amplificado pelos efeitos da curvatura do elemento:
M;=0M, (62)
onde M é o momento de primeira ordem (segundo a notagdo da ACI 318M-19).
Como forma de prevenir falhas por instabilidade, a norma ACI 318M-19 orienta que o

momento total M¢ ndo pode exceder 1,4.Mo.

O fator de amplificagéo & ¢ definido por:

o= CT:; >10
1———u (63)
0,75.P,
onde:
Py é a forga normal de célculo;
P € forca critica de flambagem calculada por:
2
P 7 (EI )eff
c (kfu )2 (64)

onde:

Ly € 0 comprimento efetivo do pilar;

k é o fator que leva em conta o comprimento efetivo do pilar, e seu valor varia de 0,5 a
1,0 em funcgéo das condicdes de apoio. A norma ACI 318M-19 recomenda considerar k = 1,0;

Elett € a rigidez efetiva.
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Para pilares sem forcas transversais, 0 momento uniforme equivalente é definido pelo
fator Cr:

C,= O,6—0,4|\|\2—l (65)

M1 e M2 sdo os momentos aplicados nas extremidades do pilar. A Eq. (65) possui sinal
trocado em relacdo as Egs. (33) e (41) porque a norma ACI 318M-19 adota a regra da méo
direita. Portanto, a relagdo M1/M; tem sinal negativo caso M1 e M tracionem a mesma face do
pilar (curvatura simples), e sinal positivo caso contrario.

O fator 0,75 presente na Eq. (63) é o fator de reducéo de rigidez ¢k. Esse fator leva em
consideracdo a probabilidade de ocorrer baixa resisténcia do concreto em um pilar esbelto
isolado (ACI, 2019). Seu valor tem origem nos estudos de Mirza, Lee e Morgan (1987). Com
base em anélises de confiabilidade, os autores propuseram um fator de reducdo de rigidez ¢k
com valor de 0,70 a 0,75 para o calculo da amplificacdo de momentos de pilares submetidos a
curvatura simples e carregamento de curta duragéo.

Como demonstrado anteriormente, o modelo da amplificacdo do momento é equivalente
ao modelo do pilar-padrdao. O modelo da norma ACI 318M-19 corresponde ao pilar-padréo
simples, que ndo considera a forma do diagrama de momento de primeira ordem (por meio do
fator 4 da Eq. (35)). Por outro lado, ¢ introduzido o fator de reducéo de rigidez ¢k, cujo efeito
poderia, em tese, compensar a consideracdo do fator 4. Essa possibilidade é investigada no item
5.4.2.3.

O modelo da norma ACI 318M-19 € equivalente ao modelo da EN 1992-1-1:2004 com
B=1 e acrescentando o fator de reducdo de rigidez ¢« no célculo de Ng. Reproduzindo as Egs.
(34) e (31):

MEd — I\/IOEd 66
1_(NEd/NB) ( )

¢ .7 El
Ng :KT (67)



92

4.2.2.2. Momento inicial uniforme equivalente

Discute-se neste item as origens da formulacdo do momento inicial uniforme
equivalente, baseado nas explicagcdes de Wang, Salmon e Pincheira (2007).
Inserindo a Eq. (55) na Eq. (61):

Cm
I\/Imé\x = MZ.(].—O{) (68)
c :\/(Ml/lvlz)z—2(M1/M2).cos/1L+1 )
" 2(1—cos L)

Comparando a Eq. (68) com a Eq. (61), é possivel considerar CM2 como 0 momento
uniforme equivalente ao longo do véo.

Para elementos sem forgas transversais, a expressdo de Cm que representa 0 momento
uniforme equivalente é:

C =O60+O4ﬂ204
LA VI (70)
Essa expressdo é a mesma ja apresentada anteriormente (Egs. (29), (33) e (41)).
Massonet®® (1959, apud WANG, SALMON e PINCHEIRA, 2007) propds a seguinte

expressdo para o calculo de Cp:

Cn= \/0’3(M1/M ,)" +0,4(M,/M,)+0,3 (71)
A Figura 46 apresenta a comparagdo do fator Cn calculado com a Eq. (69) e com as
versoes simplificadas das Eqgs. (70) e (71).

10 MASSONNET, Charles. Stability considerations in the design of steel columns. Journal of the
Structural Division, ASCE, v. 85, n. 7, p. 75-112, 1959.
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Figura 46 — Comparacao entre o Cm tedrico e versdes simplificadas, para pilares sem forcas transversais e
com momentos concentrados nas extremidades (WANG, SALMON e PINCHEIRA, 2007)
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M, /M, = bending moment ratio (positive for single curvature)

Para um dado valor de a, as curvas da Figura 46 terminam quando 0 momento M2 na
extremidade do pilar supera 0 momento amplificado. As linhas retas definidas pela Eq. (70)
ficam praticamente junto ao limite superior das curvas tedricas para qualquer relacdo M1/Ma,
representando uma aproximacdo simples e bastante razoavel (WANG, SALMON e
PINCHEIRA, 2007).

MacGregor et al. (1970) explicam que as derivac6es originais de Cm levaram em conta
a flambagem no plano de curvatura e também a flambagem lateral com torg&o. Austin!! (1961,
apud MACGREGOR et al., 1970) e Galambos'? (1961, apud MACGREGOR et al., 1970)
mostraram que, se a flambagem lateral com tor¢&o ndo for um problema, o limite inferior de
0,4 ndo seria necessario. O Manual do AISC (AISC, 2001) explica que, nas situacdes em que
Cm possui valor igual ou inferior a 0,4, 0 momento de primeira ordem na extremidade supera o
momento amplificado e, portanto, a limitacéo de 0,4 ndo possuiria efeito pratico. Por outro lado,

MacGregor et al. (1970) afirmam que, embora a flambagem lateral com tor¢do ndo seja um

1 AUSTIN, W. J. Strength and design of metal beam-columns. Proceedings, ASCE, v. 87, n. 4, p. 1-34,
1961.

12 GALAMBOS, T. V. Discussion of “Strength and Design of Metal Beam-Columns”. Proceedings,
ASCE, v. 87, n. 8, p. 241-247, 1961.
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problema para pilares de concreto armado, o limite deveria ser mantido para cobrir incertezas
quando a relagdo M1/M: fica entre -0,5 e -1,0. Tal incerteza é devida ao modo de falha de
elementos com tal relagdo Mi/M>, que se caracteriza por uma transi¢do subita entre dupla
curvatura e curvatura simples (WANG, SALMON e PINCHEIRA, 2007).

O CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993) e o ACI 318M-19 ndo possuem limite
inferior para a excentricidade inicial (ou momento inicial) uniforme equivalente. O fib Model
Code 2010 (FIB, 2013) néo orienta a forma de tratar pilares submetidos a diferentes momentos
nas extremidades, nem apresenta uma expressao para 0 momento inicial uniforme equivalente.
Por sua vez, a EN 1992-1-1:2004 e a ABNT NBR 6118:2014 ainda preservam esse limite
inferior.

Considerando a alegacdo de MacGregor et al. (1970), somada a explicacdo de Wang,
Salmon e Pincheira (2007), torna-se prudente manter o limite inferior de 0,4 na expressdo do
momento inicial uniforme equivalente das normas técnicas, a0 menos até que estudos mais

aprofundados comprovem a possibilidade segura de elimina-lo.

4.2.3. Método das diferencas finitas

Os deslocamentos transversais de um pilar submetido a flexdo normal composta podem
ser obtidos pelo método das diferencas finitas, por meio do célculo das rotacBes e
deslocamentos ao longo do pilar utilizando integracdo numérica em iteracdes sucessivas.
Reproduz-se a seguir as etapas de calculo apresentadas pelo autor na sua dissertacdo de
mestrado (KLEIN JUNIOR, 2011).

Considere-se um pilar em balanco, engastado na base e livre no topo, submetido a flexdo

normal composta (Figura 47).

Figura 47 — Modelo de célculo de pilar em balanco para o método das diferengas finitas
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O equilibrio do pilar na posicao deformada é expresso pela Eq. (72):
M (%) = M, (x)+P.[v(L) =v(x) ] (72)
onde: v(x) é a deflexdo lateral ao longo do pilar e v(L) é a deflexao lateral da extremidade
livre do pilar.
A parcela M1(x) é a equacdo do diagrama de momentos fletores de primeira ordem ao
longo do pilar. Esse diagrama pode ter qualquer forma e pode ter origem em esforgos aplicados
ao longo do pilar (alguns casos basicos sdo apresentados na Figura 48), excentricidade inicial

da forca P ou quaisquer combinacgdes dessas situacoes.

Figura 48 - Alguns casos basicos de esforgos aplicados em um pilar em balanco e seus respectivos
diagramas de momentos fletores de primeira ordem (M)

M
P—> Y g

PL /. | M

q.L?
2

De acordo com a Geometria Diferencial, a curvatura ao longo do eixo x é expressa pela
Eq. (73):

2=t

e lveor ) ™

Para pilares de concreto armado, admite-se a hipdtese de haver somente pequenas
rotacOes e pequenos deslocamentos. Portanto, a parcela (v’(x))? € muito pequena se comparada

a unidade, o que resulta na aproximacao expressa pela Eq. (74):
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1 ”
F(X) = —v"(X) (74)

As rotacdes v’(x) ao longo do eixo da barra sdo obtidas integrando-se a Eq. (74),
conforme mostra a Eq. (75):

jv”(x)dx =Vv'(x)+ A (75)

Inserindo a Eq. (74) na Eq. (75), se obtém a seguinte relacao:

V(X)+A=gp(x)+ A= IE (x)}dx (76)

Os deslocamentos v(x) ao longo do pilar sdo finalmente obtidos integrando-se a Eq. (76)

conforme mostra a Eq. (77):
I[v'(x)+ Aldx = j[¢(x)+ Aldx = v(x)+ Ax + B (77)

As condicdes de contorno de um pilar em balango implicam em rotacdo e deslocamentos

nulos na extremidade engastada, condi¢do expressa pelas Egs. (78) e (79):

V'(O) =0 (78)
V(O) =0 (79)

Dessa forma, as constantes de integracdo A e B da Eq. (77) sdo anuladas.

As curvas v(x) de pilares em balanco ou biapoiados possuem a mesma forma, pois
dependem unicamente do diagrama de momentos fletores ao longo do pilar. Sendo assim, para
calcular um pilar biapoiado basta modificar as condi¢Ges de contorno e aplica-las a Eq. (77).

As seguintes condicdes de contorno séo validas para um pilar biapoiado:
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V'(O) =0 (80)
v'(L)=0 (81)
V(O) = V(L) =0 (82)

Para aplicar as condi¢es de contorno acima, € oportuno avaliar a questdo de maneira
mais pratica. Conforme mencionado, a curva v(x) depende unicamente do diagrama de
momentos fletores, assim o pilar pode ser calculado considerando o modelo em balango e, ao
final do processo, aplica-se uma rotacdao de corpo rigido de modo a respeitar as condicfes de

contorno (Figura 49).

Figura 49 - Método das diferencas finitas para pilar biapoiado

Considerando f o deslocamento na extremidade livre do pilar em balanco, a constante
de integracdo A da Eq. (77) assume o valor mostrado na Eq. (83). A constante de integragéo B

da Eq. (77) é imediatamente anulada quando se considera a Eq. (82).

A=— (83)

Para programacdo computacional do método anteriormente descrito, é conveniente
dividir o pilar em diversos segmentos. Todos os dados de cada etapa (momentos fletores,
curvaturas, rotaces e deslocamentos) sdo calculados somente nas extremidades de cada

segmento (nos). A Figura 50 exemplifica um pilar em balango dividido em n segmentos iguais.
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Figura 50 - Diviséo do pilar em balanco em n segmentos iguais

A 4 >
S

Todas as integrais apresentadas anteriormente podem entdo ser calculadas
numericamente para cada n6 do pilar. Adotando, por exemplo, a integracdo pelo método dos

trapézios, as integrais das Eqs. (76) e (77) resultam conforme segue (Eq. (84) a (86)):

vy 1 1 )Al
Pia =Vin =Vi + ?.+a o (84)
Vi, =V, +(p + )gl
i1 Vi T i) (85)
L
Al =—
- (56)

Lembra-se que as equacgdes acima servem para o calculo de um pilar em balanc¢o. Para
um pilar biapoiado deve-se efetuar a correcao apresentada anteriormente.

Uma vez obtidos os valores dos deslocamentos v(x) ao longo do pilar, o diagrama de
momentos fletores deve ser atualizado utilizando a Eq. (72). O processo de calculo descrito
anteriormente deve ser repetido sucessivamente até a ocorréncia de uma das seguintes
situacoes:

a) convergéncia dos deslocamentos calculados, ou seja, a variagdo dos
deslocamentos transversais de cada ponto entre uma iteracdo e outra é inferior a
uma certa toleréncia (dado de entrada);

b) o numero maximo de iteracbes (dado de entrada) é atingido sem que se verifique
a condicdo de convergéncia. Neste caso, considera-se que houve falha do pilar

por instabilidade;
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c) em casos de dimensionamento: um ou mais pontos do pilar apresentam valor de
momento fletor em modulo superior ao médximo momento fletor suportado pela
secdo transversal naquele ponto (falha por esgotamento da capacidade resistente
da secdo transversal). Esse momento corresponde ao pico do diagrama
momento-curvatura.

O ndmero de divisdes do lance do pilar pode influenciar nos resultados do método das
diferencas finitas. Segundo avaliagcdes anteriores (DRACOS, 1982; KIM e LEE, 2000), o
nimero minimo de divisdes dos pilares varia de 7 a 12, para que sejam obtidos resultados
confidveis. Um breve estudo de convergéncia realizado ao longo da implementacdo dos
algoritmos deste trabalho concluiu que 10 divisfes séo suficientes para se obter resultados

confiaveis, sem necessidade de um maior nimero de divisoes.
4.3. MODELOS DE NAO LINEARIDADE FiSICA (NLF)

A forma de abordagem da ndo linearidade fisica (NLF) desempenha papel fundamental
no desempenho dos modelos de calculo dos efeitos de segunda ordem. Usualmente, a NLF pode
ser considerada por meio de estimativas da curvatura na secao critica, estimativas da rigidez El
ou consideracdo direta das relagbes constitutivas ndo lineares dos materiais em modelos
avancados ou por meio da constru¢do de diagramas momento-curvatura. Os itens a seguir

detalham essas diversas possibilidades.
4.3.1. Método da curvatura aproximada
4.3.1.1. Manual de Instabilidade do CEB/FIP

O Manual de Instabilidade do CEB/FIP (CEB, 1978) indica que, para o0 modelo da

curvatura aproximada, o0 momento total é dado por:

M =|\/|1+|\/|2 (87)

tot
onde:
M: é o momento de primeira ordem devido aos carregamentos externos e
excentricidades adicionais;

M2 & o momento adicional de segunda ordem devido a forca axial.
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O momento de segunda ordem M2z para um pilar biapoiado é calculado utilizando o
modelo do pilar-padréo:
1?1
M,=N—.—
2 10T (88)
A curvatura na secdo critica € estimada pelas seguintes expressoes:
1 (0,005 +f, /E,)

T = N para v <0,5 (89)
1 (0,008 +f, /E,)
P i para v >0,5 (90)

Essas expressdes foram definidas a partir da comparacdo entre a capacidade axial de
pilares segundo resultados tedricos e experimentais (CEB, 1978). Além disso, 0 Manual de
Instabilidade do CEB/FIP informa que os resultados dessa aproximacdo podem ficar contra a
seguranca se comparados ao método geral. Por isso, sugere a consideracdo de um coeficiente
vn=1,2 que multiplica ym no célculo das resisténcias de projeto dos materiais.

A grande vantagem das Equacdes (89) e (90) € que sdo independentes do conhecimento

prévio das armaduras, portanto bastante apropriadas para etapas preliminares de projeto.
4.3.1.2. CEB-FIP Model Code 1990

O CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993) apresenta uma expressao para o célculo da
curvatura total 1/rt de um pilar com secdo transversal retangular e armadura simétrica

distribuida em duas camadas em faces opostas:

1 2.K2.gyd

T 7 (91)

tot S

onde:

eyd & a deformacéo de projeto do aco (fyd/Es);

Zs é a distancia entre as camadas de barras de a¢o, podendo ser aproximada por zs=0,9.d
para uma secdo transversal retangular com armadura simétrica distribuida em duas camadas em
faces opostas;

K2 é um coeficiente que leva em consideracdo a redugdo da curvatura em fungdo do

aumento da forca axial, sendo definido por:

(N =No) _,

-N
K. = ud
’ (Nud - Nbal) (92)
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onde:
Nud é a capacidade resistente da secao transversal sob compressao uniforme:

N, =085f,.A + fyd.AS (93)

Nsq € a for¢a normal de célculo;

Nbal é for¢a normal correspondente ao maximo momento resistente da segéo transversal.
Para uma sec¢do transversal retangular com armadura simétrica, pode ser adotado o valor de
0,4.fcd.Ac.

Seré sempre a favor da seguranca adotar K> = 1 (CEB, 1993).

A Eq. (91) deve ser usada em conjunto com as Equacdes (18) e (19). Portanto, o modelo
do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993) permite considerar a forma do diagrama de

momento de primeira ordem no seu modelo de curvatura aproximada.
4.3.1.3. fib Model Code 2010

O fib Model Code 2010 (FIB, 2013) define a excentricidade de segunda ordem por:

2

€0 = Ky ?0 (94)

onde:
c é um fator de integracdo que leva em conta a distribuicdo de curvaturas ao longo do
elemento;
Kd € a maxima curvatura, calculada pela seguinte expressao:
!
Esq ~ Esq

d-c

Ky = (95)
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Figura 51 — Deformagcdes correspondentes a maxima curvatura (FIB, 2013)

Ny

&
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Para o Nivel | de aproximagcdo, o fator ¢ de integracdo assume o valor:
c=r"=10 (96)
A maxima curvatura pode ser calculada considerando o escoamento simultaneo de

ambas as camadas de aco:

Egq = =&y € &gy = E €y (97)

, (98)

O Nivel Il de aproximacéo do fib Model Code 2010 (FIB, 2013) propGe uma expressao

mais precisa para o céalculo da curvatura de projeto:

K. = n,—n Eyd
“ {n,-n, 0454 (%9)

onde:

n=1+ow;

N = Ned/(Ac.fed);

Nbal € 0 Valor de n correspondente a0 maximo momento resistente da secao transversal,
podendo ser adotado ~ 0,4.

A Eq. (99) leva em consideragéo a redugéo da curvatura em fungdo do aumento da forga
axial, da mesma forma que o coeficiente K> do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993)
apresentado na Eq. (92). O fib Model Code 2010 (FIB, 2013) explica que essa expressdo €

baseada na interpolacéo do diagrama de interacdo mostrado na Figura 52.
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Figura 52 — Representacédo simplificada do diagrama de interacao (FIB, 2013)

N
= Ed
‘ behef g

n, A,

. - real
.~ simplificado

=

Ngal / B
A ]
d P M= c£d

A Eq. (99) representa a interpolagdo entre os pontos A (onde a curvatura é nula, com
k4= 0) e 0 ponto B (onde as armaduras escoam em ambas as faces do pilar, com «q = &ya/0,45d).
O Nivel 111 de aproximacdo do fib Model Code 2010 (FIB, 2013) apresenta a opgéo de
se avaliar de forma mais precisa o fator de integracdo c da Eq. (94). Vérios fatores de integracédo

ci para cada acéo podem ser levados em consideragdo de acordo com a expresséo:

M.
c=r’ N +; | 1- N
N M TN, (100)
izt Ci

Os fatores de integragéo cj sdo apresentados na Figura 53.
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Figura 53 — Fatores de integracéo ci em funcdo do tipo de carregamento e condic¢des de apoio (FIB, 2013)
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O Nivel 1V de aproximacéo do fib Model Code 2010 (FIB, 2013) corresponde a calcular

Harizantal distributed leading

os efeitos de segunda ordem de maneira refinada por meio de analise néo linear considerando
0 comportamento ndo linear do concreto sob compressdo, considerando também fissuracgéo,
fluéncia e retracdo, escoamento das armaduras e outros efeitos ndo lineares sujeitos a variagdes

ao longo do tempo e conforme o estado de solicitagéo.
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4.3.1.4. EN 1992-1-1:2004

A EN 1992-1-1:2004 (CEN, 2004) define 0 momento total como:
Mgy =Mgeq +M, (101)

onde:

Moed € 0 momento de primeira ordem, incluindo imperfeigdes;

M2 & o momento de segunda ordem.

Para pilares sem carregamento transversal e com momento de primeira ordem variando
linearmente ao longo do comprimento (Figura 41), é possivel adotar um momento de primeira
ordem uniforme equivalente conforme a Eq. (33) apresentada anteriormente.

O momento de segunda ordem ¢ definido como (CEN, 2004):

MZZNEd'eZZNEd'E'ﬁ (102)
rc

A expressdo do EN 1992-1-1:2004 corresponde ao Nivel | de aproximacéo do fib Model
Code 2010 (FIB, 2013). Considera também com uma simplificacdo do Nivel Il de aproximacéo,
onde a distancia entre as armaduras corresponde a 0,9d.

A EN 1992-1-1:2004 permite considerar ¢ = 10 (=n®) para pilares com sec¢éo transversal
constante. Para um diagrama de momento de primeira ordem constante, um valor mais baixo
deve ser considerado (sendo 8 o valor limite inferior, correspondente ao momento total
constante). A EN 1992-1-1:2004 enfatiza que o fator ¢ da Eq. (102) é diferente do fator co da
Eqg. (32). Isso porque o fator ¢ depende da distribui¢do de curvaturas totais, enquanto co depende
da distribuicdo de curvaturas devidas ao momento de primeira ordem apenas (CEN, 2004). A
recomendacdo da FIP (FIB, 1999), por sua vez, recomenda adotar ¢ = 8 para diagrama de
momento de primeira ordem constante, sem qualquer ressalva.

A distribuicdo de curvaturas totais de um pilar submetido a diagrama de momento de
primeira ordem constante resulta da contribuicdo do diagrama uniforme (parcela | da Figura
40) somada a contribuicao do diagrama senoidal (parcela I11 da Figura 40). Por isso, o valor de
c da Eq. (102) possui algum valor entre 8 e 10, conforme ilustrado na Figura 43. Isso permite
concluir que é sempre a favor da seguranca utilizar ¢ = 8 na Eq. (102) para pilares submetidos
a diagramas de momento de primeira ordem constantes. Por outro lado, dependendo do quéo
conservadoras sejam as estimativas de curvatura de cada norma, a consideracdo de ¢ = 8 na Eq.
(102) pode resultar excessivamente a favor da seguranca. Essa possibilidade é investigada com
mais detalhes no Capitulo 5.
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Para pilares com sec¢do transversal simétrica (incluindo a distribuicdo de armaduras), a

EN 1992-1-1:2004 apresenta a seguinte expressao para estimativa da curvatura:

1 1
S=K K=
P ety (103)

Kr é um fator de correcdo que leva em consideracao a redugdo da curvatura em funcéo
do aumento da forga axial:
k=) g
(nu - nbal)
Os fatores ny, n e npa possuem as mesmas defini¢des do fib Model Code 2010 (FIB,
2013), conforme Eg. (99).

O fator Ky da Eq. (103) é um fator que leva em consideracao a fluéncia.

(104)

A curvatura bésica 1/rq é definida por:

r 0,454 (105)

E importante esclarecer que d é definido como a altura (til da secfo transversal na
EN 1992-1-1:2004, sendo igual a altura util da ABNT NBR 6118:2014. Por outro lado, d das
Equacdes (98) e (99) do fib Model Code 2010 (FIB, 2013) ¢ a altura total da secéo transversal,
conforme a Figura 51.

Ao se adotar Ky=1 (ou seja, sem contribuicdo da fluéncia), a Eq. (103) assume forma
idéntica ao fator kq do fib Model Code 2010 (FIB, 2013), apresentado na Eq. (99). Permanecem

validas as observacoes feitas anteriormente.
4.3.1.5. ABNT NBR 6118:2014

A norma ABNT NBR 6118:2014 (ABNT, 2014) apresenta a seguinte expressao para o
calculo do momento total de pilares com secdo transversal constante e armadura simétrica pelo

modelo da curvatura aproximada:

21

Mot = Mg o+ Ng ==2 My, (106)
10r
Assim como previsto pela EN 1992-1-1:2004 (CEN, 2004), admite-se considerar um

momento de primeira ordem uniforme equivalente, definido pela primeira parcela da Eq. (106).
A parcela correspondente ao momento de segunda ordem € idéntica a EN 1992-1-1:2004 com
c=10 (Eq. (102)).
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A curvatura na se¢do critica é estimada pela expressdo aproximada:
1 0,005 < 0,005

r h(v+05)" h (107)
Onde v é a forca normal adimensional ja definida na Eq. (40).
A expressdao da ABNT NBR 6118:2014 é uma simplificacdo do EN 1992-1-1:2004,
conforme se apresenta a seguir.
Da Eq. (97) tem-se:

fo (fu/7) (500/115)
== = =0,00207
“TE, E,  210.000 (108)

S S

&

Utilizando a expressdo da EN 1992-1-1:2004 para estimativa da curvatura e
considerando d = 0,9h:
1_ &g _ 000207 _ 0,005
r 045d 045.09h h
A Figura 54 apresenta a comparacao entre as curvaturas 1/r calculadas segundo a ABNT
NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1:2004, para valores usuais de o e h. E possivel observar que a

(109)

expresséo da EN  1992-1-1:2004 resulta em curvaturas maiores que a
ABNT NBR 6118:2014 para v inferior a 0,5 e qualquer valor de . A diferenga entre as
expressdes € maior para menores valores de h. A expressdo da EN 1992-1-1:2004 resulta em
curvaturas menores que a ABNT NBR 6118:2014 para v > 0,5 e o < 0,6. Os resultados sdo

praticamente coincidentes parav >0,5e o > 0,8.
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Figura 54 - Curvaturas 1/r em func¢éo de v, ® e h segundo a ABNT NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1:2004
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4.3.1.6. EN 1992-1-1:2004 — verséo simplificada com K;=1

A expressdo da ABNT NBR 6118:2014 depende de v e h (Eg. (106)), enquanto a
expressdo completa da EN 1992-1-1:2004 depende de h, v e o (Eq. (103)). E possivel eliminar
a dependéncia de v e o (correspondente a influéncia da forca axial e das armaduras) na
formulacdo da EN 1992-1-1:2004 assumindo K= 1, ou seja, com a mesma simplificacdo do
fator K> do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993). A EN 1992-1-1:2004 n&o apresenta
explicitamente essa simplificacdo, mas apenas limita o resultado de K; ao valor maximo de 1,0.

A Figura 55 apresenta a comparacgéo entre as curvaturas 1/r calculadas segundo a ABNT
NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1:2004 com a simplificacdo de K;= 1. A versao simplificada da
expressao da EN 1992-1-1:2004 resulta em curvaturas maiores que a expressao original para
v > 0,4 e conduz, portanto, a maiores momentos de segunda ordem. Essa constatacdo € coerente
com o CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993), que afirma que a consideragdo de K> =1 é
sempre a favor da seguranca. Além disso, a versao simplificada da expressdo EN 1992-1-1:2004
resulta em curvaturas maiores que a expressao da ABNT NBR 6118:2014 em todos 0s casos.

Do ponto de vista fisico, 0 aumento da tensdo axial aumenta a rigidez EI do pilar, o que
reduz a curvatura total. Portanto, a simplificacdo da expressdo da EN 1992-1-1:2004 com
Kr=1 pode levar a resultados excessivamente a favor da seguranca, sobretudo parav > 0,5. Os
efeitos da simplificacdo de K, = 1 sdo investigados com mais detalhes no Capitulo 5.

Figura 55 - Curvaturas 1/r em funcdo de ve h - ABNT NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1:2004 (Kr=1)
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4.3.2. Modelos de rigidez aproximada
4.3.2.1. EN 1992-1-1:2004

A norma EN 1992-1-1:2004 apresenta o seguinte modelo para o célculo da rigidez
aproximada de elementos esbeltos comprimidos com secéo transversal qualquer (CEN, 2004),

para uso em conjunto com a Eq. (30):
El =K.E I, + K.E(I, (110)
onde:
Ecq € valor de projeto do médulo de elasticidade do concreto;
Es € valor de projeto do modulo de elasticidade do aco;
Ic € 0 momento de inércia da secdo transversal de concreto;
Is € 0 momento de inércia das barras de aco em relacdo ao centroide da secéo transversal
de concreto;
K¢ € o fator que considera os efeitos da fissuracao, fluéncia do concreto etc.;
Ks é o fator que considera a contribuicao das armaduras.
Para elementos com p > 0,002:
K,=1
K, =k .k, /(L+ ) (111)
onde:
p é a taxa geométrica de aco (As/Ac);
As é 0 somatdrio da area da secdo transversal das barras de aco;
Ac € a area da secdo transversal de concreto;
ger € 0 coeficiente de fluéncia;

k1 € um fator que depende da resisténcia do concreto:

k, = fo /20 (MPa) (112)

k> € um fator que depende da forca axial e indice de esbeltez do elemento:

A
k, =n.-2—<0,20
2 =15 (113)

onde:
n é a forca normal adimensional, com a mesma definicéo de v da Eq. (40);

A é o indice de esbeltez.
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Se o indice de esbeltez A ndo for definido, k> pode ser calculado por (CEN, 2004):

k, =n.0,30<0,20 (114)
A simplificagdo acima corresponde a adotar A = 51.
Como uma alternativa, desde que p > 0,01, a EN 1992-1-1:2004 propde a seguinte

simplificacdo:

K,=0

K, =0,30/(1+0,5.4, ) (115)
O modulo de elasticidade do concreto é calculado pelas expressdes:
E
E,=—=

i Ve (116)
E,, =22/(f,,/10)]"* (MPa) (117)
1:cm = fck +8(MPa) (118)

Para as avali¢Oes deste trabalho, adotou-se fem = fc, onde fc é a resisténcia do concreto
reportada em cada ensaio. Adotou-se ainda yce = 1,0, sendo que a EN 1992-1-1:2004 sugere
vee = 1,2 em situacédo de projeto.

Adotou-se o valor do mddulo de elasticidade do ago (Es) reportado em cada ensaio e,
guando ndo reportado, o valor de 200 GPa recomendado pela EN 1992-1-1:2004.

4.3.2.2. ABNT NBR 6118:2014

Segundo anorma ABNT NBR 6118:2014 (ABNT, 2014), o modelo pode ser empregado
apenas no calculo de pilares com A <90 com secdo transversal retangular constante e armadura
simétrica e constante ao longo do seu eixo.

A rigidez adimensional k ¢ calculada pela expressdo aproximada (ABNT, 2014):

M Rd,tot
Kaprox = 32(14‘ 5W 1% (119)

d
A Eg. (119) é utilizada em conjunto com a Eq. (37) (pilar-padrdo). A forca axial
adimensional v é definida pela Eq. (40). A rigidez adimensional k é definida pela Eq. (39).
Em um processo de dimensionamento, a ABNT NBR 6118:2014 orienta adotar
MgRd.tot = Msdtot. Em um processo de verificacdo, onde a armadura € conhecida, Mgt € 0

momento resistente calculado com essa armadura e com Ng = Nsqd = Nrd (ABNT, 2014).
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Oliveira (2004) comparou a rigidez adimensional k obtida de diagramas momento-
curvatura com a obtida pela expressdo aproximada (Eg. (119)). Um exemplo é mostrado na
Figura 56, para um pilar retangular com armaduras em duas camadas em faces opostas do pilar
e d’/h = 0,10. E possivel observar que a expressdo aproximada subestima a rigidez, a favor da

seguranga.

Figura 56 — Comparacao entre a rigidez adimensional k obtida de diagramas momento-curvatura (em
azul) e calculada pela expressédo aproximada (em vermelho) (OLIVEIRA, 2004)
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Oliveira (2004) demonstra graficamente que o valor de x que satisfaz simultaneamente
a Eq. (37) e a Eq. (119) é unico. Para exemplificar, é necessério isolar k da Eq. (37):
2
3 Mg ior-d"V
K =
120 -(M sdtot — ab'Mld,A)

(120)

A Figura 57 ilustra a solucdo grafica do modelo do pilar-padrdo com rigidez «
aproximada da ABNT NBR 6118:2014, com base nas Equagdes (119) e (120).
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Figura 57 — Solucéo grafica do modelo do pilar-padrédo com rigidez k aproximada da ABNT NBR
6118:2014 (OLIVEIRA, 2004)

(e/h)yy,
0.8

0.7
0.6 /

0.5

1
\ |

vy

A SOLUCR

0.1

0
K
0 20 40 Kot 60 80 100 120 140

A solucdo analitica de « é dada pelas seguintes equacGes (ABNT, 2014):

A=5h
N,./2

AM{, o + B.Mg, o +C =0,0ndes B=h*N, — 200 ~5ha, My, (121)
C =—N4.h*a, M, ,

~-B++VB*-4.AC (122)

sdtot —
’ 2.A
Ao se considerar a influéncia do fator £, como mostrado na Eq. (42), o termo C da Eq.

M

(121) assume a forma:

£-1).02
C=—Nd.0(b.M1d'A.(hz+% (123)

Por fim, para facilitar a comparagdo da ABNT NBR 6118:2014 com outras referéncias,

é possivel definir a rigidez El aproximada a partir das Equagdes (39) e (119):

El_..,= (32N, +160¢,,/h)h? (124)

aprox
E importante relembrar que a Eq. (124) é valida, seqgundo a ABNT NBR 6118:2014,
para pilares com A < 90 com segdo transversal retangular constante ¢ armadura simétrica e

constante ao longo do seu eixo.
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4.3.2.3. ACI 318M-19

A norma ACI 318M-19 apresenta trés possibilidades para estimativa da rigidez El de

pilares:
0,4.E.l,
(@) (ENy = 1+ 4, (125)
0,2.E.1. + El,
(b) (El ) _ Ty A ) (126)
E.l
©) (BN =1 B (127)
onde:

Ec é valor de projeto do médulo de elasticidade do concreto;

Es € valor de projeto do modulo de elasticidade do aco;

Ic € 0 momento de inércia da se¢do transversal de concreto;

Is € 0 momento de inércia das barras de aco em relacdo ao centroide da secéo transversal
de concreto;

Bans € a relacéo entre a méxima forga axial permanente e a maxima forga axial associada
a combinacdo de carregamentos.

Os numeradores das trés expressdes representam a rigidez para carregamento de curta
duracdo. A divisdo por (1+Bdns) Visa levar em consideracao os efeitos do carregamento de longa
duracdo (ACI, 2019).

A norma ACI 318M-19 esclarece que a expressdo (b) foi deduzida para pequenas
excentricidades e forca axial com elevada intensidade. A expressao (a) € uma aproximacao da
expresséo (b), sendo por isso menos precisa. A expressao (c) apresenta maior precisdo que (a)
e (b), com I dado por (ACI, 2019):

035.1, <[ 080+ 25. 2 |[1-Mu g5 ] cogrs., (128)
A, P, h P,

onde:

I € 0 momento de inércia da se¢éo bruta de concreto;
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Ast € 0 somatdrio da &rea da se¢do transversal das barras de ago (armadura passiva);
Ag é a area da secdo transversal de concreto;

h é a altura da secéo transversal;

My é o valor de calculo do momento fletor;

Py € 0 valor de célculo da forga axial;

P, é 0 valor de célculo da forca axial resistente da secdo transversal sob compressao
centrada:

P, =085.f, (A —A)+ A, (129)

Para comparacdes com resultados de experimentais sob carregamento de curta duracéo,

0 denominador (1+pdns) das expressdes de (El)ess foi adotado com valor igual a 1,0 e o fator 0,85
da Eq. (129) foi igualmente adotado com valor unitario.

4.3.2.4. Propostas alternativas para estimativa da rigidez El

4.3.2.4.1. Mirza (1990)

Mirza (1990) avaliou a influéncia de diversas variaveis na rigidez de pilares de concreto
armado, visando propor novas expressdes para o calculo da rigidez El aproximada, mais
precisas que as da norma ACI 318-89. Os estudos se basearam em analises de regressao linear,
identificando as variaveis independentes e calculando combinac@es entre elas que resultassem
no minimo erro e no maximo coeficiente de correlacdo. Por fim, Mirza (1990) comparou 0s
resultados da expressdo aproximada com a rigidez obtida de diagramas momento-curvatura de
aproximadamente 9500 pilares (tedricos), definidos em funcdo de faixas de variacdo dos
principais parametros observados em pilares convencionais (resisténcia do concreto, resisténcia
do aco, comprimento do lance, excentricidade da for¢a axial e taxa de armadura longitudinal).

A expresséo proposta por Mirza (1990) e:
_aE I +El,
s (130)
O parametro o é definido por duas expressoes:
a =[0,27+0,003.(¢/h)—0,3(e/h)]=0 (131)
a =[0,30-0,3.(¢e/h)]=0 (132)

El
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onde:

Ec € 0 modulo de elasticidade do concreto;

Ig € 0 momento de inércia da secéo transversal bruta de concreto;

Esé 0 modulo de elasticidade do aco;

Ise ¢ 0 momento de inércia das barras de aco na se¢do transversal;

€ é o comprimento efetivo do pilar;

h é a altura da secéo transversal;

e é a excentricidade do da forca axial.

A Eq. (132) é uma simplificagdo da Eq. (131). As duas expressdes apresentam o mesmo
resultado para ¢/h = 10. Mirza (1990) ndo manifesta preferéncia ou restricdes entre as
expressdes, informando apenas que ambas apresentaram COV aproximadamente 50% inferior
que a expressao da norma ACI 318-89.

A validacédo foi feita para pilares com secdo transversal retangular, submetidos a
curvatura simples e carregamento de curta duragdo. A expressao aproximada esta sujeita ainda
aos limites de fc’ < 41,4 MPa, p>0,01, t/h<30ee/h>0,1.

4.3.2.4.2. Westerberg (2002b)

Em estudos relacionados a calibragdo dos modelos simplificados apresentados no FIP
Recommendations 1996 (FIB, 1999), Westerberg (2002b) propds a seguinte expressao para o

calculo da rigidez El aproximada de pilares de concreto armado:
El =, a,E.1 +El (133)
onde:
Ec € 0 mddulo de elasticidade do concreto;
Ic € 0 momento de inércia da secdo transversal bruta de concreto;

Esé o0 modulo de elasticidade do aco;

Is € 0 momento de inércia das barras de ago na se¢éo transversal.

O fator a, leva em conta a fluéncia do concreto, o indice de esheltez e a taxa mecéanica

da armadura longitudinal, sendo definido por:

— ﬁ’m 0,25
a, =1-08.0y -(1_ 200}60 (134)

onde:
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et € 0 coeficiente de fluéncia;
/m € 0 indice de esbeltez;

o € a taxa mecanica da armadura longitudinal na secéo transversal.

O fator oe leva em conta a intensidade da forga normal, a resisténcia do concreto, o

indice de esbeltez e a taxa mecénica da armadura longitudinal, sendo definido por:

a, =0,08.v. fco's.elﬂmoo_z'w <(l+w)-v (135)
onde:
v € a forca normal adimensional;
fc é a resisténcia do concreto;

v é a forca normal adimensional.

Westerberg (2002b) informa que os resultados utilizando a Eq. (133) apresentaram boa

concordancia quando comparados aos resultados do método geral.
4.3.2.4.3. Bonet et al. (2004)

Os autores propuseram a seguinte expressdo para estimativa da rigidez de pilares de
concreto armado submetidos a FNC com carregamento de curta duracéo:

Bl mg—e | 4o

1+ 94 1+n7~ (136)

onde:

a é o fator de rigidez efetiva;

Ice € 0 momento de inércia da se¢do transversal bruta de concreto;
Esé o0 modulo de elasticidade do aco;

Ise € 0 momento de inércia das barras de aco na se¢éo transversal.

O modulo de elasticidade do concreto € definido por:

E, =85003/f,, (137)
Onde fem € a resisténcia média do concreto em MPa.
Bonet et al. (2004) ajustaram o fator de rigidez efetiva a da Eq. (136) utilizando
regressédo linear com base em resultados numéricos obtidos pelo método geral (com elementos

finitos). A Figura 58 apresenta a variacéo de ans (obtido de simula¢fes numéricas utilizando o
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método geral) em funcdo da excentricidade inicial relativa eo/h, para alguns valores de esbeltez
geométrica Aq = t/h.

0.6 |
051" _?Lg=30_ | Armadura nos quatro cantos
_\‘/— =30 MPa; = 0.50
0.4 -
[}
Z 031
=)
S’
0.2
0.1 |
|
0 :
0 02 04 06 08 1 12 14 16

(eg/)

Figura 58 — Coeficiente a em funcéo da excentricidade inicial relativa eo/h (BONET et al., 2004)

As curvas da Figura 58 mostram que o independe de Aq para eo/h = 0,2. Para eo/h < 0,2,
o fator a é fortemente dependente de Ag e pode ser aproximado por retas cuja inclinagdo depende
de Ag. Para eo/h > 0,2, o fator a pode ser aproximado por uma unica reta para qualquer valor de

Ag. A partir dessas observacoes, Bonet et al. (2004) propuseram as seguintes expressoes:

o= (— 0,14.% +2,5-0,35.¢¢ j.(e/h -0,2)+ a, 201 parae/h <0,2

(138)
a= ap.(1,2 ~e/h)>0.1 parae/h>0,2

onde:

¢ € o comprimento efetivo do pilar;

h é a altura da sec¢&o transversal;

pett € 0 coeficiente de fluéncia;

e é a excentricidade do da forca axial.

O fator op corresponde ao ponto e/h = 0,2 e foi denominado pelos autores como “fator

pivo da rigidez efetiva”, sendo definido por:

fC
a, = (200 + 0,12} (139)

onde: f; é a resisténcia do concreto em MPa.
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Por fim,  é o fator de reducdo da rigidez das armaduras em funcdo do carregamento de
longa duragéo:

/
1n=19.0,.eXp -(— 01 Hj (140)

Bonet et al. (2004) validaram a proposta de rigidez EI comparando-a com os resultados
de 371 ensaios de pilares com se¢do transversal retangular, submetidos @ FNC ou FCO, sob
carregamento de curta ou longa duragéo, feitos com concretos de resisténcia normal e alta

resisténcia. O parametro de comparacdo utilizado foi:

R
f=—
R (141)

onde:
Rs € 0 mddulo do vetor das forgas resistentes calculadas;
Rt € 0 mddulo do vetor das forgas obtidas no experimento.

O modulo do vetor das forgas é definido por:

2

M, ) (M
e (e o 142)

As componentes do vetor das forcas se baseia no diagrama de interacdo mostrado na

Figura 59.

Ner (maior . . )
inércia) ; Diagrama de interagdo de pilar contraventado
sob FNC no eixo de maior inércia

\
Ner (menor inércia) ~al b /

Diagrama de intera¢do de pilar FNC no eixo
de menor inércia

Diagrama de interac8o de pilar ndo contraventado
sob FNC no eixo de maior inércia

S L

Secdo transversal

M
2 My,

Figura 59 — Diagrama de interacéo tridimensional de um pilar sob FCO (BONET et al., 2004)
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O estudo comparativo dos autores mostrou também melhor desempenho da expresséo
proposta do que as expressdes das normas ACI 318-02 e EN 1992-1-1:2004.

4.3.2.4.4. Khuntia e Ghosh (2004)

A partir de andlises paramétricas dos principais fatores que afetam a rigidez de vigas e
pilares, 0s autores propuseram a seguinte expressao para o calculo da rigidez El aproximada de

pilares de concreto armado:

h P

0

e P
El, =E.1, 080+ 25.p, )(1———0,5.—)
(143)
El,, <El, <E,I,

viga =

onde:

Ec € 0 mddulo de elasticidade do concreto conforme a ACI 318-02;

Ig € 0 momento de inércia da secéo transversal bruta de concreto;

pg € a taxa geométrica da armadura longitudinal;

e é a excentricidade da forca axial;

h é a altura da se¢do transversal;

Pu € a forca normal atuante no pilar;

P, é a forca normal resistente para carregamento centrado.

Para o célculo de pilares cuja combinacdo de forcas atuantes (N,M) estejam proximas
dos limites do diagrama de interacao, os autores identificaram que a seguinte aproximacao seria
razoavel:

p tp =07 (144)

Assim, a Eq. (143) pode ser simplificada para:

El, =E,1,(080+25.p, )(0,30 ¥ 0,5.%J

0 (145)
Bl <El, <EI_,
A forca normal resistente para carregamento centrado é:
P, =085.f, (A~ A+ T,.A, (146)

onde:

fc ' é a resisténcia do concreto;
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Ag é a area total da secdo transversal,

At € a &rea da secdo transversal da armadura longitudinal,

fy é a resisténcia do ago.

Para comparag6es com resultados experimentais de pilares submetidos a carregamento
de curta duracdo, o fator 0,85 da Eq. (146) deve ser alterado para 1,00.

Os momentos de inércia limites (minimo e m&ximo) da Eq. (145) séo os definidos pela

norma ACI 318M-19, para pilares de concreto armado:
Imin = 0,35' g (147)

l s = 0.875.1 (148)
4.3.2.4.5. Tikka e Mirza (2005)

Baseado em estudos prévios, os autores identificaram que as expressdes para o calculo
da rigidez EI aproximada de pilares de concreto armado da norma ACI 318-02 apresentavam
grande variabilidade, podendo ainda levar a resultados contra a seguranga para pilares com
grande excentricidade da forca axial. Uma expresséo alternativa foi proposta, a partir de
regressao linear com base em resultados tedricos de 11.000 pilares calculados pelo método geral
com diversas configuracdes de armaduras, resisténcias do concreto, cobrimentos, indices de

esbeltez e excentricidades iniciais da forca axial. A expressdo proposta € definida por:

a,.E..l
El =——2+08.E, I,

(1+ﬁd)

1 / (149)
a,=[047-35.°] —= 1400035 |>0
hl1t geh h

onde:

Ec € 0 mddulo de elasticidade do concreto;

Ig € 0 momento de inércia da secéo transversal bruta de concreto;
Esé o modulo de elasticidade do aco;

Irs € 0 momento de inércia das barras de ago na secdo transversal;
fd € o coeficiente de fluéncia;

e é a excentricidade do da forga axial,

h é a altura da sec¢éo transversal;

¢ é o comprimento efetivo do pilar.
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O fator B deve ser adotado 5 =7,0 parap <2%e S = 8,0 para p > 2%. A relagdo e/h deve
ser adotada com valor minimo de e/h = 0,1.

O modulo de elasticidade do concreto € definido por:

E, = 4700 \/? (150)

Onde f.’ é a resisténcia do concreto em MPa.
Segundo os autores, a Eq. (149) esta sujeita as seguintes limitacGes: e/h > 0,1, £/h < 30,
p>1%efc’ <55 MPa.

4.3.2.4.6. Tikka e Mirza (2008)

De forma analoga as analises feitas em relacdo a norma ACI 318-02 (item 4.3.2.4.5), 0s
autores analisaram e propuseram uma expressao alternativa para o célculo da rigidez El
aproximada de pilares de concreto armado a da norma canadense CSA A23.3. Nesse estudo
foram incluidos também pilares mistos (concreto armado com perfil metalico embutido). Foram
propostas duas expressdes alternativas, a partir de regressdo linear com base em resultados
tedricos de 27.000 pilares calculados pelo método geral com diversas configuracdes de
armaduras, resisténcias do concreto, cobrimentos, indices de esbeltez, excentricidades iniciais

da forca axial e modelos de perfis metalicos. A primeira expressdo proposta € definida por:

El -1 -1
g - %Eelly s r5)+0,85.E5.(ISS+IrS)

(1+,Bd)
. (151)
a, = {0,48 —3,5.3(—) n 0,002{] >0
h\1+ peh h

onde:

Ec € 0 mddulo de elasticidade do concreto;

Ig € 0 momento de inércia da secdo transversal bruta de concreto;
Es € 0 modulo de elasticidade do ago;

Iss € 0 momento de inércia do perfil metalico;

Irs € 0 momento de inércia das barras de ago na secdo transversal,
P € o coeficiente de fluéncia;

e é a excentricidade do da forga axial,

h é a altura da secéo transversal;

¢ é o comprimento efetivo do pilar.
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Na Eqg. (151) o fator B deve ser adotado B = 7,0 para p < 2%, 3 = 8,0 parap > 2% e
B = 9,0 para pilares mistos. A relacdo e/h deve ser adotada com valor minimo de e/h = 0,1.

A segunda expressao proposta ¢é definida por:

El -1
El :mw,&g (.+1.)
(1+ﬂd)
. g (152)
o, =|047-35°. +0,003.-|>0
hl1+ peh h

Na Eqg. (152) o fator  deve ser adotado B = 7,0 para p < 2%, 3 = 8,0 parap > 2% e
B =9,5 para pilares mistos. A relacdo e/h deve ser adotada com valor minimo de e/h = 0,1. Na
pratica a Eq. (152) deriva da Eq. (149), apenas com a introducdo de Iss para o caso de pilar
misto.

O modulo de elasticidade do concreto é definido por:

E, = 4500 \/? (153)

Segundo os autores, ambas as expressdes propostas estdo sujeitas as seguintes
limitagGes: e/h > 0,1, £/h < 30, pss> 4%, prs> 1% e fc’ <55 MPa.

4.3.3. Método da rigidez secante acoplada a diagramas N-M-1/r da ABNT NBR
6118:2014

Os célculos da relacdo momento-curvatura da secdo transversal de pilares devem
considerar as seguintes hipoteses:

a) As secOes transversais permanecem planas apds a deformacdo (hipGtese de
Bernoulli);

b) Ha perfeita aderéncia entre 0 aco e o concreto, ou seja, a deformacéo das barras de
aco é igual a deformacdo do concreto adjacente;

c) As deformacdes devidas ao esfor¢o cortante sdo desprezadas;

d) A relacdo constitutiva do aco é considerada segundo o diagrama elasto-plastico
perfeito (item 4.4.1);

e) A relacdo constitutiva do concreto é considerada conforme o diagrama parébola-
retangulo (item 4.4.2);

f) A resisténcia a tracdo do concreto € desprezada;
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g) O maximo momento do diagrama momento-curvatura respeita os limites dos
dominios de deformagdes no estado-limite dltimo (ELU) de uma se¢éo transversal
(Figura 60);
h) N&o foram considerados carregamentos de longa duracao e efeitos da fluéncia.
A hipétese da secdo transversal permanecer plana apds a deformacdo (hipétese de
Bernoulli) j& foi comprovada experimentalmente para pilares de concreto armado (IBRAHIM
E MACGREGOR, 1996, ADORNO, 2004; DANTAS, 2006).

Figura 60 — Dominios do estado-limite tltimo de uma secéo transversal da ABNT NBR 6118:2014

Alongamento Encurtamento

4a

Os diagramas momento-curvatura foram calculados utilizando o processo apresentado
por Franga (1984).
A rigidez El secante (Else) € definida na norma ABNT NBR 6118:2014 conforme

mostra a Figura 61.
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Figura 61 — Definicdo da rigidez EI secante da ABNT NBR 6118:2014

M Curva obtida
4 Secante (com 1,10 fq € Ngq
e

MRd____________ T el o
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P com 0,857,
/,/
/,’ arctg (EI) , ~ Rigidez secante
v
A 1r

A definicdo de Elsec da ABNT NBR 6118:2014, por envolver conceitos de seguranca,
como o coeficiente ys3, € também conceitos relacionados aos efeitos do carregamento de longa
duracéo (fator 0,85 que multiplica fcq), ndo se mostra imediatamente adequada para comparagéo
com resultados experimentais. Por isso, outras possibilidades de definicdo de Elsec foram
testadas neste estudo, representadas pelas linhas (Figura 62):

e Linha 0-A: rigidez Else definida pelo maximo valor do diagrama momento-

curvatura calculado com 6c.f;

e Linha 0-B: rigidez Elsc definida pelo méximo valor do diagrama momento-

curvatura calculado com 8c.fc dividido por ysec;

e Linha 0-C: rigidez Elsc definida pelo méaximo valor do diagrama momento-

curvatura calculado com 0,85.fc dividido por ysec.

A rigidez Elsec € sempre calculada pela curva azul (calculada com 6c.fc) da Figura 62. A
curva calculada com 0,85.fc tem a Unica funcéo de fornecer mais um possivel ponto de corte da
curva calculada com 6c.f, semelhante ao critério da ABNT NBR 6118:2014. O fator 6. que
multiplica as tensdes do concreto tem a Unica funcdo de possibilitar o célculo de diversas
rigidezes Elsec para as investigagdes deste trabalho. Mr € 0 momento méximo do diagrama
momento-curvatura, definido em funcéo das deformacdes limites do ELU (Figura 60).

Nas linhas 0-B e 0-C adotou-se ysec= 1,10. Esse valor € apenas um critério para defini¢éo

de Elsec € ndo esté relacionado ao fator ysa.
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Figura 62 — DefinicBes da rigidez El secante
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4.3.4. Método geral

Segundo definicdo da ABNT NBR 6118:2014, o método geral consiste na analise nao
linear de segunda ordem efetuada com discretizagdo adequada da barra. Deve ser considerada
a relacdo momento-curvatura real aplicada em cada secdo, juntamente com a néo linearidade
geométrica de forma ndo aproximada.

A EN 1992-1-1:2004 permite a utilizacdo de analise ndo linear (primeira e segunda
ordem) para os estados limites ultimo (ELU) e de servi¢o (ELS), devendo ser garantidas as
condigdes de equilibrio e compatibilidade. Devem ser consideradas relagfes constitutivas ndo
lineares adequadas para os materiais. No ELU, deve ser verificada a capacidade resistente das
secOes criticas, levando em conta as possiveis incertezas. Para estruturas submetidas
majoritariamente a forgas estaticas é possivel considerar a atuacdo monotonica das forcas, ou
seja, ignorando os efeitos das etapas anteriores do carregamento. A norma EN 1992-1-1:2004
faz uma ressalva importante: para analises da seguranca das estruturas no ELU é necessario
considerar caracteristicas dos materiais que resultem em estimativas realisticas da rigidez, mas
que levem em consideragéo as incertezas relacionadas a falha. E necessario considerar, também,
formatos de seguranca validos para esse fim.

A norma ACI 318M-19 permite utilizar analises inelasticas e também com elementos

finitos, apresentando as mesmas exigéncias da EN 1992-1-1:2004. A norma ACI 318M-19
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exige ainda a demonstracdo de que os resultados da analise ineléstica apresentam substancial
concordancia com resultados experimentais.

O ponto em comum entre as definicdes das normas é a exigéncia da verificacdo das
condicdes de equilibrio e compatibilidade na configuracdo deformada. Apenas a norma
ACI 318M-19 exige a demonstracdo de que os resultados teodricos apresentam substancial
concordancia com os resultados experimentais.

Por fim, € importante ressaltar que o método geral como definido na norma
ABNT NBR 6118:2014 é adequado para fins de projeto e permite detectar o ponto de

instabilidade do pilar.

4.3.5. Modelo mecanico avancado

Para as investigagdes realizadas neste trabalho, foi implementado um modelo mecanico
avancado derivado do método geral da ABNT NBR 6118:2014. O modelo associa 0 método
das diferencas finitas (apresentado no item 4.2.3) com a leitura das rotac6es 1/r diretamente do
diagrama N-M-1/r calculado com as premissas apresentadas no item 4.3.3.

A construcdo do diagrama N-M-1/r considerou a tensdo do concreto fc reportada em
cada ensaio, utilizando o diagrama parabola-retangulo conforme descrito no item 4.4.2 adiante.
Foi considerada ainda uma unica forca normal N, conforme reportada em cada ensaio, para a
construcdo do diagrama N-M-1/r e também para uso no método das diferencas finitas. N&o foi

realizado estudo com forca normal incremental.

4.4. PROPRIEDADES MECANICAS DOS MATERIAIS

4.4.1. Propriedades mecanicas do ago

Foi adotado o diagrama tensdo-deformacdo elasto-plastico perfeito para representar a
relagdo constitutiva das barras de ago (Figura 63). Os valores da tensdo de escoamento fy e do
modulo de elasticidade Es foram considerados conforme os resultados dos ensaios. Quando nédo
reportado nos ensaios, adotou-se o valor de 210 GPa para 0 modulo de elasticidade do aco,
conforme a ABNT NBR 6118:2014.
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Figura 63 — Diagrama tensédo-deformacao do aco
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4.4.2. Propriedades mecanicas do concreto

Foi utilizado o diagrama parabola-retangulo proposto pela ABNT NBR 6118:2014 para
representar o comportamento do concreto comprimido (Figura 64).

Figura 64 — Diagrama tensdo-deformacéao do concreto comprimido
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O trecho parabdlico do diagrama é definido por:

&
= f|1-|1-"c
o=, ( gczj (154)

A resisténcia do concreto (fc) foi considerada com o valor reportado em cada ensaio.
Os demais parametros do diagrama sao definidos pela ABNT NBR 6118:2014:
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e Para CRN (fc<50 MPa):

&,y = 2,0%o (155)
€0 = 3,5%0 (156)
n=2 (157)

e Para CAR (fc>50 MPa):
&4 = 2,0%0+0,085%o( f, —50)**° (158)
£q = 2,6%0+35%0[(90— f_)/100]" (159)
n=14+234(90- f,)/100[ (160)

O fator 6. da Figura 64 multiplica as tens@es, ajustando o diagrama parabola-retangulo
unicamente para a geracdo de diversos diagramas momento-curvatura visando obter diferentes
rigidezes Elsec (item 4.3.3) ou utilizando as curvaturas diretamente (item 5.4.5). O fator 6. é
apenas um fator de ajuste e ndo esta relacionado aos efeitos do carregamento de longa duracéo.

O fator nt tem a fungdo de ajustar a tensdo do CAR também unicamente para fins de

investigacOes relacionadas a rigidez dos pilares, conforme se explica no item a seguir.
4.4.2.1. Proposta de ajuste do diagrama para CAR

Muttoni, Ruiz e Moccia (2018), a partir da comparacao de resultados experimentais de
pilares curtos submetidos a compressao centrada e excéntrica com os resultados do modelo
tedrico da EN 1992-1-1:2004, detectaram que a horma superestima a capacidade resistente de
pilares de CAR. Para corrigir esse problema, os autores propuseram:

e Alterar a defini¢do do pivo C, fixando ec2 = 2%o para CAR, assim como ja feito
para CRN;

e Modificar a tensdo do diagrama parabola-retangulo para CAR por meio do fator
nte definido no fib Model Code 2010 (FIB, 2013) para o célculo de forcas
resistentes de cisalhamento, para levar em considera¢do o comportamento mais

fragil de concretos com fc > 30 MPa (brittleness effect):

30 1/3
M = (f—kj <10 (161)
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As propostas acima resultaram em melhores valores da rela¢do Nieste/Ntesrico, COM médias
mais proximas da unidade e menor coeficiente de variagdo se comparados aos modelos da
norma europeia (MUTTONI, RUIZ e MOCCIA, 2018).

Visando padronizar a resisténcia que diferencia CRN e CAR ao valor de 50 MPa para

todas as expressdes anteriores, é necessario alterar a Eq. (161) para:

50 1/3
M = (f_j <10 (162)

c
A norma ABNT NBR 6118:2014 apresenta um modificador das tensfes de concretos
de classes C50 até C90, valido apenas para o diagrama retangular simplificado:
a, =085 [1,0—(f, —50)/200] (163)
Para comparacdes com ensaios de curta duracdo, o termo 0,85 da Eq. (163) deve ser
adotado com valor unitério.
Considerando-se as propostas apresentadas anteriormente, é possivel definir os
seguintes cenarios para analise dos efeitos de segunda ordem de pilares esbeltos de CAR:
e Alterar o pivd C para gc2 = 2%o;
e Em conjunto com a alteracdo do pivo C, modificar as tensdes do CAR:
o Fator adaptado do fib Model Code 2010:

50 13
N = (f_j <10 (164)

o Fator da ABNT NBR 6118:2014 para diagrama retangular simplificado:
1. =[L0—(f, —50)/200]<1,0 (165)

O fator n das expressdes anteriores tem a fungdo de modificar as tensdes do CAR e
ndo esta relacionado ao conceito de fragilidade.

A Figura 65 apresenta as propostas de nt em funcdo da resisténcia do concreto. E
possivel verificar que o valor de nr € muito semelhante para resisténcias variando de 50 MPa a
80 MPa. Para fc > 80 MPa, o fator n« baseado na ABNT NBR 6118:2014 é mais conservador.
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Figura 65 — Fator nr para CAR
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A Figura 66 apresenta as defini¢des do pivé C para CRN e CAR.

Figura 66 — Defini¢des do pivd C para CRN e CAR
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A Figura 67 apresenta um exemplo de diagramas momento-curvatura sob influéncia de
nre. E possivel observar que, mesmo neste caso (f= 113,32 MPa) que sofre maior influéncia de
nfe, 0S valores da rigidez secante pouco se modificam. As diferencas s&o menores quando se
considera a definicdo dada pela linha 0-B da Figura 62.
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Figura 67 — Diagramas momento—curvatura do pilar HSCC1-A-25 (GALANO e VIGNOLLI, 2008) com
fc=113,32 MPa (linhas tracejadas: possiveis defini¢des da rigidez Elsc)
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As figuras a seguir mostram o comparativo de Elsec calculados com nr em relagédo a
Elsec original, ou seja, sem consideragao de nr. E possivel observar que a relagio entre rigidezes
se situa majoritariamente na faixa de 0,95 a 1,05, com tendéncia de aumento da relacdo
Elsec-mod/Elsec-origina €m fungdo do aumento de f., sobretudo quando n« Se baseia na
ABNT NBR 6118:2014.
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Figura 68 — Comparativo entre Elsec (com nr adaptado do fib Model Code 2010) e Elsec (original), ambas
com ysec = 1,0 (linha 0-A)
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Quando as rigidezes sdo obtidas pela linha 0-B da Figura 62, as relagdes entre rigidezes

Elsec resultam conforme as figuras a seguir. Nesse cendrio, as relagdes entre rigidezes se situam

majoritariamente na faixa 1,0 a 1,05, sem tendéncia definida em funcéo de f..
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Figura 70 - Comparativo entre Elsc (com nre adaptado do fib Model Code 2010) e Elsc (original), ambas
com ysec = 1,1 (linha 0-B)
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Figura 71 - Comparativo entre Elsec (com nr baseado na ABNT NBR 6118:2014) e Els. (original), ambas
COMm 7ysec = 1,1 (Ilnha O-B)

1.05 . 3 i . ;.. E !
= I i .t e - *
¥ . s ' : *s . 0 L ¢ .
j [ — : L ] b -z; .
L . : .
E * ' b ’ : *
5 0.95 ot . -
i »
0.9 r
0.85 - - - - -
50 60 70 80 80 100 110 120
f. (MPa)

A influéncia das propostas de nr em conjunto com o ajuste do pivd C no erro dos
modelos dos efeitos de segunda ordem de pilares de CAR é avaliada no item 5.4. E importante
ressaltar que as implicagOes dessas propostas na capacidade resistente e na confiabilidade dos

pilares de CAR devem ser avaliadas em outros estudos.
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5. ESTUDOS COMPARATIVOS

5.1. CONSIDERACOES INICIAIS

Diversos trabalhos ja compararam o0s resultados tedricos com o0s resultados
experimentais de pilares esbeltos de concreto armado (CEN, 1978; DRACOS, 1982; KIM E
YANG, 1995; LLOYD E RANGAN, 1996; CLAESON E GYLLTOFT, 1998; KIM E LEE,
2000; LEE E SON, 2000; GERMAIN E ESPION, 2002; LIMA JUNIOR, 2003; ADORNO,
2004: DANTAS, 2006; GALANO E VIGNOLLI, 2008; MELO, 2009; ARAUJO, 2011; BONET
etal., 2011), entre outros.

No entanto, todas as comparagdes foram feitas em a relacdo a forca axial (Niest/Nteo),
sem avaliacdo dos momentos totais (Mtst/Mteo), cOmo feito neste trabalho. As comparacoes
envolvendo a forca axial, de maneira geral, podem apresentar indicios do bom desempenho dos
modelos avaliados. Por outro lado, analises de confiabilidade necessitam uma separacéo clara
entre os modelos solicitante e resistente, cada qual com seus valores do erro do modelo.

Por isso, os estudos comparativos deste trabalho visam avaliar o erro dos modelos de
calculo dos efeitos de segunda ordem de pilares, para avaliar o seu desempenho e também

permitir analises de confiabilidade mais realistas.

5.2. CRITERIOS DOS CALCULOS E ANALISES

Como as analises sdo baseadas em comparacGes com resultados de ensaios, foram

considerados alguns critérios para os calculos:

e aresisténcia dos materiais foi considerada com os valores reportados nos ensaios;

e ndo foram considerados fatores relacionados a fluéncia ou a carregamento de longa
duracdo. Por exemplo: em diagramas tensdo-deformacéo ou modelos de célculo que
consideram a resisténcia do concreto como 0,85.fcq, foi considerado 1,00.fc neste
estudo;

e ndo foram considerados quaisquer coeficientes de seguranga, ou seja, os coeficientes
indicados nas normas foram adotados com valor unitario;

e a forga normal foi aplicada com o valor total conforme reportado nos ensaios. N&o

foi realizado estudo incremental.
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Os modelos identificados pelo simbolo ¢ foram aplicados conforme definidos nas
normas técnicas, mas com os critérios listados acima.

Todas as analises deste capitulo foram baseadas na comparacgéo entre 0 momento fletor
solicitante maximo Miest medido no ensaio (multiplicagdo do esforgo normal maximo pela
deflex&o lateral correspondente) e 0 momento fletor maximo calculado Mieo. Para cada pilar
ensaiado, foi calculada a relago Miest/Mieo € 0S parametros estatisticos dessas relagdes: média
(m), desvio-padrdo (SD) e coeficiente de variacdo (COV). Por razGes de concisdo na
apresentacdo dos resultados, apenas a média e 0 COV sao mostrados nas tabelas deste capitulo.

Como o objetivo deste estudo € avaliar o erro dos modelos de célculo dos efeitos de
segunda ordem, foram considerados todos os resultados numericamente estaveis, ou seja, para
os quais foi possivel calcular Mo. N80 foi feita qualquer avaliacdo a respeito do momento
resistente da secédo transversal, o que deve ser avaliado nas analises de confiabilidade.

Todas as afirmac0es a respeito da seguranca dizem respeito exclusivamente ao valor da
relacdo entre momentos solicitantes Miest/Mteo. OS €asos com Miest/Mieo<1,0 sdo considerados
“seguros”, ou seja, 0 momento tedrico € superior ao momento medido no ensaio. Os casos com
Miest/Mteo>1,0 s@o considerados “inseguros”, significando que o modelo tedrico ndo foi capaz

de prever o valor observado no ensaio.

5.3. ESTUDOS INICIAIS PARA VALIDACAO DO BANCO DE DADOS

5.3.1. Identificacdo do ELU

Uma comparacdo justa entre resultados experimentais e numéricos no ELU deve
considerar as mesmas deformagGes limites. No entanto, praticamente nenhuma referéncia
identifica o ponto no qual o pilar atingiu o ELU (especialmente em relacdo as deformacdes
limites), reportando apenas a for¢a normal no instante da ruina. O processo descrito a seguir
visa avaliar as deformacOes da secdo transversal critica, compara-las aos limites do ELU
convencional e sugerir eventuais corre¢des da for¢a normal.

S&o apresentados a seguir 0s passos para identificar as deformagdes na secdo critica no
instante do ELU e a correspondente forga normal. Foi adotado como exemplo um pilar curto
ensaiado por Ramos e Giongo (2005), ndo utilizado nesta pesquisa, mas cujos resultados

ilustram com mais clareza o processo de identificacdo do ELU e a corre¢édo da forga normal.
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Para o pilar adotado como exemplo, foram registradas as deformagdes do concreto nas
faces do pilar, registradas por meio de transdutores. A disposi¢do dos transdutores é mostrada

na Figura 72 e o gréafico das deformacdes € apresentado na Figura 73.

Figura 72 — Disposi¢do dos transdutores do pilar Ramos-P1-12.5-150 (RAMOS e GIONGO, 2005)
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Figura 73 — Deformagdes no concreto registradas pelos transdutores do pilar Ramos-P1-12.5-150
(RAMOS e GIONGO, 2005)

-1500

-1400

-1300

-1200 >

-1100 7N\ \\

-1000 /l/ \ \ AN
SRRV

-900
-800
-700
-600

-500 /
-400 I

\ —— Transdutor 1
— Transdutor 2
—— Transdutor 3
— Transdutor 4

Forga (kN)

]

—
e

i

-300
200 Transdutores
- I

0
o0 -10 -20 -30 -40 -50 60 -70 -80 -90 -10,0 -11,0 -12,0 -13,0 -14,0 -15,0
Deformagao (mm/m)

A forca ultima reportada pelos autores foi de 1223 kN. Ao plotar as deformagdes das
faces opostas do pilar no diagrama de deformacdes no ELU da ABNT NBR 6118:2014 (Figura
60), verifica-se que a configuragéo da sec¢éo transversal ultrapassa os limites do diagrama.

Por tentativas, escolheu-se a forca de 1130 kN e respectivas deformacgdes para serem

analisadas, conforme mostra a Figura 74.
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Figura 74 — Deformacdes para a forca de 1130 kN do pilar Ramos-P1-12.5-150 (RAMOS e GIONGO,
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Para a forca de 1130 kN, os valores de deformacdo minima e méxima séo 1,7%o e 2,3%o.

Essas deformacdes foram plotadas no diagrama de dominios no ELU correspondente ao

concreto de fc = 27,06 MPa (reportado para o pilar Ramos-P1-12.5-150) conforme mostra a

Figura 75.

Figura 75 — Deformacdes para a forca de 1130 kN do pilar Ramos-P1-12.5-150 (linha vermelha) em
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Verifica-se na Figura 75 que a secdo transversal deformada sob forga de 1130 kN esta
totalmente dentro do diagrama de dominios no ELU e tangenciando o pivd C. Assim, conclui-
se que 1130 kN ¢é a forca normal para a qual o pilar Ramos-P1-12.5-150 atinge o ELU. Esse
processo implica em corrigir também o deslocamento lateral do pilar, para o valor
correspondente a mesma forca normal.

Neste trabalho, todos os pilares foram analisados quanto ao ELU, verificando a
necessidade de eventual correcao da forca normal e respectivo deslocamento lateral do pilar. A
analise esta registrada na coluna Tipo ELU da Tabela A 2 do Anexo A, segundo 0s ndmeros:

1 — ELU analisado: ensaios com todos os diagramas disponiveis, possibilitando
avaliagdo do ELU e eventual corregdo da forga normal;

2 — ELU néo analisado: ensaios que reportam apenas a forca normal ultima, mas sem
registro das deformacdes, impossibilitando qualquer avaliacdo do ELU,;

3 — ELU ultrapassado: ensaios que reportam a forca normal ultima e as respectivas
deformacdes, mas sem diagramas das deformacdes, impossibilitando correces.

A forca normal so foi corrigida caso diferisse mais do que 5% entre o valor reportado
(ruina) e o valor analisado (ELU convencional). Essa tolerancia se deve aos possiveis erros de
medicdo (conforme discutido no item 3.18) e também ao fato do diagrama forca normal x
deslocamento lateral possuir pequena inclinacdo préximo a carga ultima, resultando em
praticamente um mesmo valor de deslocamento para pequenas variagdes da for¢ca normal.

Dos 259 pilares do banco de dados inicial (Tabela A 1):

1 - ELU analisado: 109 pilares (apenas 1 precisou ter a forca normal corrigida);

2 — ELU néo analisado: 149 pilares;

3 — ELU ultrapassado: 1 pilar.

5.3.2. Validagao das referéncias

O primeiro estudo visou avaliar a consisténcia dos resultados entre as diversas
referéncias que compdem o banco de dados. Foram calculados 0s momentos totais utilizando
0s modelos cujas médias da relacdo Miest/Mrweo Se mostraram mais proximas da unidade. Os
resultados foram plotados em diagramas apresentados a seguir (Figura 76 e Figura 77).

Em todas as figuras se destacam 0s grupos correspondentes aos ensaios de Dracos
(1982) e Germain e Espion (2002). E possivel observar que esses grupos diferem de forma
consistente de todas as demais referéncias. Os resultados dos momentos tedricos (Mieo) SA0

sempre significativamente superiores aos momentos medidos nos ensaios (Mtest).
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Figura 76 - Mo X Mtest — banco de dados inicial (figuras a esquerda: todos os momentos; figuras a direita:
ampliacdo entre 0 e 14 KNm)
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Figura 77 — Mo X Meest — banco de dados inicial (figuras a esquerda: todos os momentos; figuras a direita:

ampliacdo entre 0 e 14 kNm)
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Na sua pesquisa, Dracos (1982) ensaiou pilares muito esbeltos (A = 100, A = 133,

A =166 e A = 200), onde os mesmos falharam por instabilidade, apresentando valores muito

pequenos de momento fletor total. Os pilares possuiam pequena se¢do transversal (10 cm x 10

cm, ndo permitido pelas normas técnicas) com comprimentos de até 6,0 m (A = 200, ndo usual

nas edificagdes). A pequena secao transversal aumenta a probabilidade de desvios construtivos,

conforme discutido no item 3.18. Além disso, a época da realizacdo da pesquisa permite

levantar davidas quanto a precisdo da aquisi¢do dos dados do ensaio, devido aos equipamentos

disponiveis naquele momento. Os pilares de Dracos (1982) eram 0s Unicos com A > 105 no

banco de dados inicial, e por isso seria inadequado tirar conclusées, considerando os objetivos

desta pesquisa, para pilares muito esbeltos baseado nos ensaios de um (nico autor.

Considerando todos os motivos anteriores, decidiu-se retirar todos os exemplares de Dracos

(1982) do banco de dados inicial.

Os pilares ensaiados por Germain e Espion (2002) possuiam secao transversal de

18 cm x 18 cm e relacdes e/h muito pequenas (inferiores a 0,10), com excentricidades da forca

axial variando entre 5 e 20 mm. Ensaios com excentricidades muito pequenas, em situagoes
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proximas de forca centrada, podem resultar em elevadas tensdes axiais que enrijecem o pilar a
flex&o, reduzindo os deslocamentos laterais. Isso pode ser agravado pelos erros construtivos,
que podem gerar excentricidades acidentais que reduzem ainda mais a ja pequena
excentricidade da forca axial, como foi de fato constatado pelas analises dos autores. Devido as
caracteristicas desses pilares, em conjunto com as dividas levantadas pelos pesquisadores,
decidiu-se retirar esses exemplares do banco de dados inicial.

Os 36 pilares de Dracos (1982) e os 12 pilares de Germain e Espion (2002) representam
18,5% do numero de exemplares do banco de dados inicial de 259 pilares. Apds sua remocao,
0 banco de dados permaneceu com 211 exemplares de 13 referéncias, o que pode ser
considerado bastante adequado para o0 prosseguimento das investigacoes.

A Tabela 17 apresenta os parametros estatisticos da relacdo Miest/Mreo dos estudos
iniciais, para o banco de dados inicial (todas as referéncias) e ap6s a exclusao dos ensaios de
Dracos (1982) e Germain e Espion (2002). O segundo grupo apresentou ligeira melhoria das
médias, que se aproximaram da unidade, e reducdo significativa do COV, indicando menor

dispersdo dos resultados.

Tabela 17 — Estudo inicial para validagéo das referéncias

Método Miest/ Mieo
Norma
NLG NLF np Média COV
Pilar-padréo Curvatura ABNT NBR 6118:2014
aproximada (item 18.5.3.3.2) 259 0,88 0,33
Pilar-padréo Curvatura EN 1992-1-1
2 aproximada (item 5.8.8) 259 0,76 0,36
2 Pilar-padréo Rigidez ABNT NBR 6118:2014
EJ aproximada (item 18.5.3.3.3) 259 117 0,42
2 Pilar-padrio Rigidez EN 1992-1-1
§ aproximada (item 5.8.7) 218 091 0.41
§ Amplificagio de Rigidez ACI 318M-19
~ momentos aproximada (item 6.6.4.5) 259 1,09 0,82
(eg. 6.6.4.4.4c)
Diferencas finitas Rigidez ABNT NBR 6118:2014
secante (item 15.8.3.2) 231 091 0,30
Pilar-padrédo Curvatura ABNT NBR 6118:2014
— aproximada (item 18.5.3.3.2) 211 099 0.18
N
= Pilar-padrédo Curvatura EN 1992-1-1
2 s aproximada (item 5.8.8) 211 084 0,26
N o - = P
xS Pilar-padrédo Rigidez ABNT NBR 6118:2014
4 u% aproximada (item 18.5.3.3.3) 211 113 021
(%2} . ~ L.
S w Pilar-padréo Rigidez EN 1992-1-1
g £ aproximada (item 5.8.7) 196 098 031
e E Amplificacio de Rigidez ACI 318M-19
H O momentos aproximada (item 6.6.4.5) 211 1,10 0,27
= (eq. 6.6.4.4.4¢)
@ Diferencas finitas Rigidez ABNT NBR 6118:2014

secante (item 15.8.3.2) 208 0.96 0,23
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5.3.3. Validagdo quanto ao ELU

Conforme discutido na Introducdo deste trabalho, uma comparagdo justa entre 0s
modelos teoricos e os resultados experimentais envolve relaciona-los aos mesmos limites de
deformacgéo do ELU convencional.

Durante a montagem do banco de dados inicial se verificou que muitas referéncias
reportaram a forca normal maxima do ensaio sem nenhum registro das deformacGes,
impossibilitando qualquer analise do ELU ou eventuais correcdes. O descarte automatico
desses ensaios significaria grande perda de informacgdes. Por isso, foi verificado se os resultados
desses pilares diferiam muito em relacdo aqueles onde o ELU p6de ser devidamente analisado.

A Tabela 18 apresenta os parametros estatisticos da relagdo Miest/Mieo para 0s grupos
descritos no item 5.3.1, ja considerando exclusdo das referéncias citadas no item 5.3.2:

1 — ELU analisado: ensaios com todos os diagramas disponiveis, possibilitando
avaliagdo do ELU e eventual corregdo da forga normal;

2 — ELU néo analisado: ensaios que reportam apenas a for¢a normal Gltima, mas sem
registro das deformacdes, impossibilitando qualquer avaliacdo do ELU,;

3 — ELU ultrapassado: ensaios que reportam a forca normal Ultima e as respectivas

deformacdes, mas sem diagramas das deformacdes, impossibilitando correces.



Tabela 18 — Estudo inicial para validacdo quanto aoc ELU

MtesllMteo
Método fc <50 MPa fc > 50 MPa
Norma Grupo <90 %> 90 1 <90 1>90
NLG NLF np Média COV np Média COV np Média COV np Média COV
Todos os pilares 64 1,00 020 10 094 012 125 1,00 017 12 086 0,18
Dilar-badio Curvatura ABNT NBR 6118:2014 1-ELU analisado 33 098 0,24 097 006 20 107 005 12 0,86 0,18
P aproximada (item 18.5.3.3.2) 2-ELU ndo analisado 31 1,02 015 092 015 104 09 019 0,00 0,00
3-ELU ultrapassado 0 0,00 0,00 0,00 0,00 1 1,06 0,00 0,00 0,00
Todos os pilares 64 0,78 0,30 10 097 012 125 087 024 12 0,78 0,23
ilar-oadiio Curvatura EN 1992-1-1 1-ELU analisado 33 0,73 0,33 094 006 20 09 016 12 0,78 0,23
P aproximada (item 5.8.8) 2-ELU nédo analisado 31 0,84 0,26 6 1,00 0,15 104 086 0,26 0,00 0,00
3-ELU ultrapassado 0 000 000 O 0,00 0,00 1 1,03 0,00 0,00 0,00
Todos os pilares 64 111 021 10 099 016 125 104 021 12 0,76 0,36
ilar-oadiio Rigidez ABNT NBR 6118:2014 1-ELU analisado 33 1,03 024 4 098 011 20 114 008 12 0,76 0,36
P aproximada (item 18.5.3.3.3) 2-ELU néo analisado 31 1,19 015 6 099 019 104 1,02 023 0,00 0,00
3-ELU ultrapassado 0 000 000 O 0,00 0,00 1 1,05 0,00 0,00 0,00
Todos os pilares 58 086 0,31 8 091 045 119 091 034 11 1,07 0,21
Dilar-0adio Rigidez EN 1992-1-1 1-ELU analisado 28 09 028 4 09 007 19 102 008 11 1,07 021
P aproximada (item 5.8.7) 2-ELU ndo analisado 30 083 034 4 093 068 99 089 037 0,00 0,00
3-ELU ultrapassado 0 000 000 O 0,00 0,00 1 1,07 0,00 0,00 0,00
Todos os pilares 64 1,09 024 10 144 015 125 1,06 029 12 1,25 0,26
Amplificacio de . Fricl)?(li?negda ACI 318M-19 1-ELU analisado 33 1,09 025 4 125 007 20 1,10 022 12 125 0,26
momentos (eqp6 6.4.4.4¢) (item 6.6.4.5) 2-ELU nédo analisado 31 1,09 0,22 6 157 011 104 1,05 0,30 0,00 0,00
3-ELU ultrapassado 0 0,00 0,00 0,00 0,00 1 1,05 0,00 0,00 0,00
Todos os pilares 63 088 029 10 0,88 031 125 101 019 10 0,82 0,08
Diferencas finitas Rigidez ABNT NBR 6118:2014 1-ELU analisado 32 0,79 0,36 083 009 20 1,10 010 10 0,82 0,08
¢ secante (item 15.8.3.2) 2-ELU ndo analisado 31 098 0,19 091 040 104 099 0,20 0,00 0,00
3-ELU ultrapassado 0 0,00 0,00 0,00 0,00 1 1,03 0,00 0,00 0,00
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E possivel verificar na Tabela 18:

fc <50 MPa e A < 90: a média é semelhante entre os grupos 1 e 2, com valor
maior no grupo 2 na maioria dos modelos. O COV é menor no grupo 2 na
maioria dos modelos.

fc <50 MPa e L > 90: a média é semelhante entre os grupos 1 e 2, com valor
maior no grupo 2 na maioria dos modelos. O COV é maior no grupo 2 na maioria
dos modelos. Obs.: se trata de um pequeno grupo de 10 pilares e
Amax = 105.

fc > 50 MPa e A <90: a média do grupo 2 € menor (mais a favor da seguranca)
do que no grupo 1, para todos os modelos. O COV € maior no grupo 2, com
ordem de grandeza semelhante aos pilares com f; <50 MPa.

fc > 50 MPa e A > 90: neste caso, todos os pilaretes tiveram seu ELU analisado.
As médias sdo menores (mais a favor da seguranga) que nos pilares com fc <50
MPa, na maioria dos modelos. O COV é maior que nos pilares com fc <50 MPa,
na maioria dos modelos. Obs.: se trata de um pequeno grupo de 12 pilares e
Amax = 103,9.

A média da relacdo Meest/Mteo do grupo 2 (ELU ndo analisado) resultou muito parecida,

ou até mesmo mais a favor da seguranca, do que no grupo 1 (ELU analisado). O COV tem

ordem de grandeza semelhante entre os grupos. Por isso, decidiu-se manter os pilares do grupo

2 no banco de dados, sem necessidade de correcdes.

Além disso, 0 grupo 2 é composto por 104 pilares (49% do banco de dados de 211

pilares) com fc > 50 MPa e A < 90, 0 que representaria grande perda de informagdes caso esse

grupo fosse excluido do banco de dados.

O grupo 3 (ELU ultrapassado) possui um unico pilar (exemplar A10_aco_(4 de Pallarés

et al. (2008)), que pode ser excluido do banco de dados sem maiores preocupacoes.

5.3.4. Banco de dados final

Ap0s as validagdes dos itens 5.3.2 e 5.3.3, foram removidos do banco de dados inicial:

Todos os exemplares de Dracos (1982) — 36 pilares
Todos os exemplares de Germain e Espion (2002) — 12 pilares

Pilar A10_aco_(4 de Pallarés et al. (2008)

Os 49 pilares removidos correspondem a 19% do banco de dados inicial.
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A Tabela 19 e Figura 78 resumem as caracteristicas dos 210 pilares remanescentes no
banco de dados.

Tabela 19 — Banco de dados dos pilares remanescentes (210 pilares)

Referéncia Ano n° b (cm) h (cm) L (cm) Py ei/h fc (MPa) d’/h p (%)
Chang e 1963 6 15,6 10,3 304,8 102,3 0,06-0,39  23,3-35,0 0,16 18
Ferguson
Claeson e 1995 12 12,0-20,0 12,0-20,0 240-400 52,0-69,3 0,10-0,17 33,0930 0,16-0,23 2,0-3,1
Gylltoft

Kime 1995 18 8,0 8,0 144-240 62,4-103,9 0,30 25,5-86,2 0,19 2,0-4,0
Yang
Lloyd e Rangan 1996 36 17,8-305 10,2-17,8  167,6 32,7-572 0,08-039 58,0-972 014-025 14-2,1
Kime 2000 4  10,0-20,0 10,0 120,0 41,6 0,40 27,0 0,23 2,1-2,8
Lee
Leee 2000 20 12,0-21,0 12,0 138-210  39,8-60,6 0,17-054  34,9-932 0,13-0,18 1,1-55
Son
Lima 2003 15 15,0 15,0 170,0 39,3 0,07-0,20  39,2-66,4 0,15 21
Junior
Adorno 2004 6 25,0 12,0 200,0 57,7 0,13-0,25  38,8-42,1 0,29 1,0
Dantas 2006 5 25,0 12,0 300,0 86,6 0,13-050  33,9-37,6 0,29 1,6
Galano e 2008 60 10,0 10,0 212,0 734 0,06-0,30 40,2-113,3 0,20-0,22 2,0-4,5
Vignoli
Pallarés 2008 7 20,0 10,0 100-300 34,6-103,9 0,20-0,80  77,6-88,0 0,20 1,6
etal.
Melo 2009 17 25,0 12,0 200-300 57,7-86,6  0,05-0,50  37,2-45,8 0,29 1,6
Enciso 2010 4 25,0 15,0 300,0 69,3 0,13 46,9-536 0,13-0,15 1,243

TOTAL 210 8,0-30,5 8,0-200 100-400 32,7-103,9 0,05-0,80 23,3-113,3 0,13-0,29 1,0-55
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Figura 78 — Histogramas do banco de dados dos pilares remanescentes (210 pilares)
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5.4. ESTUDOS DAS VARIABILIDADES

Os modelos tedricos apresentados no Capitulo 4 foram aplicados ao banco de dados
final, com posterior analise dos parametros estatisticos da relacdo Miest/Mreo Segundo as
considerac0es feitas no item 5.2.

Os resultados sdo agrupados para pilares de concreto de resisténcia normal (CRN) com
fc <50 MPa (74 pilares) e concreto de alta resisténcia (CAR) com f.> 50 MPa (136 pilares). A
norma ABNT NBR 6118:2014 limita a aplicacdo do modelo do pilar-padrdo com curvatura
aproximada e do modelo do pilar-padrdo com rigidez x aproximada a pilares com indice de
esbeltez A < 90. Por isso, por questdo de formalidade, foi mantida a mesma divisdo de grupos
para pilares com A <90 (189 pilares) e L > 90 (21 pilares). O pequeno namero de pilares com
A > 90, somado ao fato do méximo A do banco de dados ser igual a 103,9, impede qualquer
avaliagdo mais ampla a respeito do desempenho dos modelos para pilares muito esbeltos.

Como ja informado anteriormente, todas as afirmacfes a respeito da seguranca dizem
respeito exclusivamente ao valor da rela¢éo Miest/Mteo, que reflete a aderéncia entre os modelos
tedricos e os resultados experimentais. Os casos com Miest/Mieo < 1,0 sdo considerados
“seguros”, ou seja, 0 momento tedrico € superior ao momento medido no ensaio. Os casos com
Miest/Mteo > 1,0 sdo considerados “inseguros”, significando que o modelo tedrico ndo foi capaz
de prever o valor observado no ensaio. As discussdes a seguir ndo implicam diretamente nas
mesmas conclusdes a respeito dos critérios de seguranca das normas técnicas ou confiabilidade
estrutural, os quais devem ser avaliados por estudos especificos.

Foram excluidos das analises os pilares que se mostraram numericamente instaveis:

e Meétodo do pilar-padrdo: quando a forca aplicada € superior a forca critica de

flambagem;

e Método das diferencas finitas, quando se verifica uma das seguintes condigdes:

o Foi ultrapassado o nimero maximo de iteracdes sem atingir a convergéncia,
ou seja, as diferencas entre os deslocamentos transversais de iteragOes
sucessivas sdo superiores a tolerancia adotada;

o Um ou mais nos do pilar apresenta momento fletor superior ao maximo valor
do diagrama momento-curvatura, apenas quando a curvatura é lida
diretamente do diagrama.

Os modelos identificados pelo simbolo ¢ sdo derivados das normas técnicas, mas com

critérios descritos no item 5.2.
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5.4.1. Modelos com curvatura aproximada

A Tabela 20 apresenta os resultados da relagdo Miest/Mteo considerando os modelos com

curvatura aproximada (item 4.3.1).

Tabela 20 — Resultados — Modelos com curvatura aproximada

MIE‘SI/MIEO
) f: <50 MPa f. > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV|np(Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV [np|Méd|COV
Pilar-padrdo | Curvatura ABNT NBR
_p . 6118:2014 (item 210{0,99( 0,18 |74|0,99( 0,19 |64|1,00( 0,20 |10|0,94 0,12 |136|0,99( 0,17 |125/1,00( 0,17 |11|0,89| 0,14
(c=10) aproximada 18.5.3.3.2)
Pilar-padrdo | Curvatura | EN 1992-1-1:2004 |,/ a5l 25 |74|0.86| 0.27 |64[0,84| 0,20 [10]0.98| 0,12 |136(0,90| 0,23 [125]0,90| 0,23 |11/0.:81| 0.16
(c=10) aproximada (item 5.8.8)¢
Pilar-padrédo | Curvatura EN 1992-1-1:2004
(c=8) aproximada (item 5.8.8) 210(0,79(0,28 |74|0,76| 0,30 |64|0,75| 0,32 |10|0,84| 0,14 |136|0,81| 0,26 |125|0,82( 0,27 |11|0,71| 0,17

O modelo da ABNT NBR 6118:2014 apresentou excelentes resultados, com médias da
relacdo Miest/Mteo muito proximas de 1,0. O coeficiente de variacdo apresentou valor maximo
igual a 0,20, o que é normal para ensaios de flexdo normal composta, conforme ja detectado em
outros estudos (CALIXTO, SOUZA e MAIA, 2012). O modelo da EN 1992-1-1:2004 se
apresentou mais a favor da seguranca, com médias da relacdo Miest/Mrieo inferiores a 1,0. Os
coeficientes de variacdo sdo maiores que 0 modelo da ABNT NBR 6118:2014 para todas as
faixas de fc e A.

Ambos os modelos apresentaram bons resultados, a favor da seguranga, para os 21
pilares com A > 90 (Iembrando que Amax = 103,9 no banco de dados deste estudo).

Foi testada ainda a influéncia do fator c presente na formulacdo da EN 1992-1-1:2004
(Eq. (102)) e no Nivel 111 de aproximagéo do fib Model Code 2010. Os resultados da Tabela 20
mostram que a consideracdo de ¢ = 8 resultou mais a favor da seguranca que ¢ = 10, como era
esperado. Por outro lado, tanto os resultados da ABNT NBR 6118:2014 quanto os da
EN 1992-1-1:2004 apresentaram médias da relacdo Miest/Mteo iguais ou inferiores a 1,0 mesmo
com ¢ = 10. Isso permite concluir que as expressdes para estimativa da rigidez aproximada de
ambas as normas sdo suficientemente conservadoras, ndo parecendo necessario, nesse €aso,
considerar ¢ com valores inferiores a 10.

Os resultados da Tabela 20 séo apresentados nas figuras a seguir.
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Figura 79 —Pilar-padréo (c = 10) com curvatura aproximada ABNT NBR 6118:2014¢
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Figura 80 - Pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada EN 1992-1-1:2004 4
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Figura 81 - Pilar-padréo (c=8) com curvatura aproximada EN 1992-1-1:2004¢
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A Tabela 21 apresenta os resultados da relagdo Miest/Mteo considerando o modelo com
curvatura aproximada da EN 1992-1-1:2004 com a simplificagdo de K;=1, conforme discutido
no item 4.3.1.6.

Tabela 21 — Resultados — Método com curvatura aproximada da EN 1992-1-1:2004 com K=1

Miest/ Mieo
fc <50 MPa fc > 50 MPa

NLG NLF Referéncia Todos

Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90

np [Méd|COV|np|Méd|COV np|Méd|COV|np|Méd|COV|np [Méd|COV| np |Méd|COV np[Méd|COV

Pilar-padréo | Curvatura [EN 1992-1-1:2004
(c=10) aproximada | (item 5.8.8)¢
Pilar-padréo | Curvatura |[EN 1992-1-1:2004
(c=8) aproximada | (item 5.8.8)¢
Pilar-padréo | Curvatura |[EN 1992-1-1:2004

(c=10) aproximada |(item 5.8.8) Kr=1¢
Pilar-padrdo | Curvatura |EN 1992-1-1:2004
(c=8) aproximada |(item 5.8.8) Kr=1¢

210(0,88(0,25|74(0,86 0,27 |64|0,84| 0,29 {10|0,98| 0,12 |136/|0,90| 0,23 |125(0,90( 0,23 |11{0,81 0,16

210/0,79(0,28 |74(0,76| 0,30 |64|0,75( 0,32 [10{0,84| 0,14 |136|0,81| 0,26 |125|0,82| 0,27 {11|0,71| 0,17

N

10(0,84| 0,26 |74|0,81 0,28 [64|0,78| 0,30 |10|0,97| 0,12 |136{0,86| 0,24 {125|0,87| 0,24 |11(0,81| 0,16

N

10(0,75| 0,29 |74|0,71| 0,31 [64/0,70| 0,33 10|0,84| 0,15 |136{0,78| 0,27 |{125|0,78| 0,28 |11(0,71| 0,17

Os resultados da Tabela 21 com a simplificagéo de K;=1 resultaram sempre mais seguros
(menores médias da relacdo Miest/Mteo) do que adotando a expressdo original de K, em
conformidade com a afirmagéo do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993). Os resultados da
EN 1992-1-1:2004 com a expressao original de K, ja se apresentaram suficientemente seguros,
com médias da relacdo Meest/Mteo Sempre inferiores a 1,0. Por outro lado, a simplificacdo de
Kr=1 tem a vantagem de eliminar a dependéncia de v e ®, viabilizando calculos preliminares

sem a necessidade de se conhecer a armacao longitudinal.
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Os resultados da Tabela 21 sdo apresentados nas figuras a seguir.

Figura 82 - Pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada EN 1992-1-1:2004 (Kr=1)+
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Figura 83 - Pilar-padréo (c=8) com curvatura aproximada EN 1992-1-1:2004 (Kr=1)+
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A Tabela 22 apresenta os resultados da relagcdo Miest/Mtwo dos modelos com curvatura

aproximada apenas para pilares com v > 0,5, considerando ¢ = 10 em todos 0s casos, visando
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avaliar os efeitos das diferentes expressdes para estimativas da curvatura conforme mostrado

na Figura 54.

Tabela 22 — Resultados — Modelos com curvatura aproximada para pilares com v>0,5

Mlest/Mteo
o fc <50 MPa fc > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90

np|Méd|COV|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np [Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np (Méd|COV
Pilar-padrdo | Curvatura ABNT NBR

_p : 6118:2014 (item  |52|0,96 0,18 |22|0,98 0,19 |22(0,98| 0,19 |0,00(0,00( 0,00 |30{0,95| 0,18 |30{0,95| 0,18 [0,00{0,00| 0,00
(c=10) aproximada 185.3.3.2)

Pilar-padrdo | Curvatura EN 1992-1-1:2004
(c=10) aproximada (item 5.8.8)¢
Pilar-padrdo | Curvatura EN 1992-1-1:2004

(c=10) aproximada | (item 5.8.8) Kr=1

a

2(0,90|0,25]22|0,86| 0,27 {22|0,86| 0,27 |0,00{0,00{ 0,00 |30|0,94| 0,23 {30{0,94| 0,23 |0,00{0,00{ 0,00

a1

2(0,76| 0,26 [22(0,71| 0,26 {22(0,71| 0,26 (0,00(0,00| 0,00 {30(0,80| 0,26 (300,80 0,26 (0,00(0,00| 0,00

Os resultados dos 52 pilares com v > 0,5 da Tabela 22, quando comparados ao grupo
original de 210 pilares, apresentaram pequena variacdo quando se utilizou a formulagéo
proposta pelas normas ABNT NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1:2004, as quais consideram a
influéncia de v na estimativa da curvatura aproximada. Por outro lado, a simplificacdo de
Kr =1 apresentou resultados significativamente mais seguros para o grupo pilares com v > 0,5,

como era esperado a partir das discussdes do item 4.3.1.6.
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5.4.2. Modelos com rigidez aproximada

5.4.2.1. Modelos com rigidez aproximada das normas ABNT NBR 6118:2014 e EN
1992-1-1:2004

A Tabela 23 apresenta os resultados da relacdo Miest/Mieo dos modelos com rigidez
aproximada das normas ABNT NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1:2004, conforme apresentados

nos itens 4.3.2.1 e 4.3.2.2.

Tabela 23 - Resultados — Métodos com rigidez aproximada — ABNT NBR 6118:2014 e EN 1992-1-1:2004

Mtesthteo
. f. <50 MPa fc > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV|np(Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV | np |Méd|COV [np|Méd|COV
Pilar-padrdo |  Rigidez ABNT NBR
P OICeZ K | 6118:2014 (item [210[1,09] 0,17 [73]1,08| 0,17 |63]1,09| 0,18 [10[0,98| 0,08 |137|1,10| 0,16 |125(1,12| 0,15 |12|0,87| 0,16
(co=10) aproximada
18.5.3.3.3)¢
Pilar-padrao Rigidez « ABNT NBR
P 91 6118:2014 (item (210|1,03| 0,17 {73[1,02|0,17 |63|1,03| 0,18 |10|0,93| 0,08 [137|1,04| 0,16 |125|1,06| 0,15 |12|0,82| 0,16
(co=8) aproximada 18.5.33.3)

Pilar-padréo Rigidez EI EN 1992-1-1:2004
(co=10) aprox. original (item 5.8.7)
Pilar-padréo Rigidez El EN 1992-1-1:2004
(co=8) aprox. original (item 5.8.7)¢
Pilar-padréo Rigidez El EN 1992-1-1:2004
(co=10) aprox. simplif. (item 5.8.7)
Pilar-padréo Rigidez El EN 1992-1-1:2004
(co=8) aprox. simplif. (item 5.8.7)¢

=

91|1,01{0,27 [63]0,99| 0,24 |56(0,97( 0,24 | 7 |1,16| 0,20 |128|1,01| 0,29 {117(1,00{ 0,30 |11|1,17| 0,20

=

87|0,93(0,27 [62(0,91| 0,25 |55(0,90{ 0,25 | 7 |1,03| 0,23 |125|0,95| 0,28 {114(0,94| 0,29 |11|1,06| 0,22

=

35|0,80( 0,32 [49(0,89| 0,28 |44/0,90{ 0,26 | 5 |0,81| 0,44 | 86 |0,76(0,33 | 78 (0,77| 0,32 | 8 |0,61| 0,46

ey

32|0,74{0,33 [49(0,80| 0,31 |144/0,81{ 0,29 | 5 |0,70| 0,47 | 83 0,70( 0,34 | 77 (0,71| 0,34 | 6 |0,63| 0,35

Segundo os resultados da Tabela 23, o modelo com rigidez « aproximada da
ABNT NBR 6118:2014 apresentou menores dispersdes (COV) que o modelo da
EN 1992-1-1:2004, em todos 0s cenarios. Por outro lado, o modelo da norma brasileira
apresentou médias da relacdo Miest/Mreo SUperiores 1,0 (contra a seguranca) para pilares com
A <90, sendo verificadas maiores médias para pilares com CAR (f:>50 MPa). Apenas os pilares
com A > 90 apresentaram resultados adequados, com médias da relacdo Mies/Mteo inferiores a
1,0 e pequeno COV.

A consideracdo de co=8 na expressao do pilar-padréo, utilizando a modificagcdo proposta
na Eq. (123), em conjunto com a rigidez k aproximada da ABNT NBR 6118:2014 resultou em
médias da relacdo Miest/Mieo mais proximas dos resultados experimentais (valores mais
proximos da unidade), com variacdo muito pequena do COV. No entanto, a melhoria ndo foi
suficiente para que as medias dos pilares com A < 90 resultassem inferiores a 1,0. Essas
constatacdes sugerem que: (a) seja adotado na ABNT NBR 6118:2014 o mesmo critério da

EN 1992-1-1:2004 em relagdo ao co, ou seja, levando em conta a forma do diagrama de
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momento de primeira ordem e (b) seja avaliada uma possivel superestimacao da rigidez pela
norma brasileira. Uma proposta de modificacdo da expressdo da rigidez x aproximada é
apresentada no item a seguir. Ambas as modificacdes precisam ser validadas por meio de
estudos de confiabilidade antes da sua efetiva ado¢do na norma brasileira.

Os resultados também mostraram um potencial de uso do modelo da norma brasileira
com pilar-padrdo com co = 8 para pilares com A > 90. No entanto, sdo necessarios mais estudos
para tal, os quais dependem da disponibilidade de banco de dados experimentais adequados.

Os resultados do modelo do pilar-padréo com rigidez aproximada da EN 1992-1-1:2004
se mostraram a favor da seguranca (médias da relacdo Miest/Mieo iguais ou inferiores a 1,0) para
pilares com A < 90. Por outro lado, 0 modelo resultou ligeiramente contra a seguranca para
pilares com A > 90. Como se trata de um grupo muito pequeno de pilares, analises mais
conclusivas dependem da disponibilidade de um maior nimero de resultados de ensaios, que
permitam organizar um banco de dados adequado.

A formulagéo simplificada para estimativa da rigidez da EN 1992-1-1:2004, segundo a
Eq. (115), pode ser aplicada a todo o banco de dados, pois p > 0,01 em todos 0s casos. A versao
simplificada resultou mais segura que a expressdo original da rigidez aproximada. Houve
ligeiro aumento dos valores do COV, que ja eram elevados se comparados aos resultados da
ABNT NBR 6118:2014.

Por fim, é possivel observar que aproximadamente 10% dos pilares do banco de dados
original apresentaram instabilidade numérica (forca normal aplicada superior a forca critica)
para 0 modelo com rigidez aproximada da EN 1992-1-1:2004 usando a formulacédo original,
enquanto aproximadamente 35% dos pilares apresentaram instabilidade numérica quando a
formulacdo simplificada foi usada.

Os resultados da Tabela 23 séo apresentados nas figuras a seguir.
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Figura 84 - Pilar-padrao (co=10) com rigidez k aproximada ABNT NBR 6118:2014¢
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Figura 85 - Pilar-padrao (co=8) com rigidez k aproximada ABNT NBR 6118:2014
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Figura 86 - Pilar-padréo (co=10) com rigidez El aproximada original EN 1992-1-1:2004
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Figura 87 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez El aproximada original EN 1992-1-1:2004¢
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Figura 88 - Pilar-padrao (co=10) com rigidez El aproximada simplificada EN 1992-1-1:2004
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Figura 89 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez El aproximada simplificada EN 1992-1-1:2004 ¢
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5.4.2.2. Proposta de ajustes do modelo do pilar-padrdo com rigidez k aproximada
da ABNT NBR 6118:2014

A partir dos resultados apresentados no item anterior, propde-se considerar a forma do
diagrama de momento de primeira ordem na expressao da ABNT NBR 6118:2014 por meio do
fator B, de maneira andloga a EN 1992-1-1:2004.

Por conveniéncia, reproduz-se a seguir as expressdes modificadas da
ABNT NBR 6118:2014 ja apresentadas no item 4.3.2.2.

Mg or = %Myg 4 7 > My 4 (166)
1—
[120 K‘/Vj
A=5.h
N,./2

AMZ,  +BMg,, +C=0,0nde] B=hZN, - ~5ha,My . (167)

~1).02
C=—N,.ao..M., .. h2+(ﬂ—e
4 1d,A( 320 j

~-B++B*-4.AC

M Sd,tot — 2 A

(168)

p=— (169)

Além disso, os resultados apresentados no item anterior sugeriram uma possivel
superestimacao da rigidez pela norma brasileira. Por isso, foram avaliadas duas propostas de
ajuste da formulacéo da rigidez «k aproximada.

A primeira proposta envolve multiplicar a expressao original da rigidez « aproximada
por um fator de reducgéo da rigidez denominado ar. A expressao da ABNT NBR 6118:2014 ¢
modificada conforme segue:

M
Proposta 1: Kaprox = .32£1+ 5%} (170)
d

A segunda proposta modifica apenas a inclinacdo da reta definida pela expressao
original da rigidez x aproximada:
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Proposta 2: Kprox = 32(1+ a, .5%}/ (171)
Nd
O valor mais adequado do fator or pode ser avaliado por tentativas. 1sso é possivel, neste
caso, pois se trata de uma proposta de modificacdo de uma expressao ja simplificada, em
conjunto com a facilidade e rapidez de processamento do banco de dados deste estudo. A
Figura 90 apresenta a comparacao das diferentes propostas com a expressdo original da rigidez
Kk aproximada. E possivel observar que as propostas apresentam, na pratica, valores muito

semelhantes de k. A Proposta 1 resulta em « ligeiramente inferior & Proposta 2.

Figura 90 — Rigidez k aproximada (original e propostas), ar=0,7 apenas para fins ilustrativos

1000 . : ; ; .
— Original
— Proposta 1
800 r|_ . Proposta 2
600
=
2
400
200
[J' 1 1 1 1 1
0 1 2 3 4 5 6

e/h

A Tabela 24 apresenta a comparacao dos resultados da expressao original da rigidez
aproximada com as propostas deste trabalho, com co = 8.



Tabela 24 — Resultados - rigidez k aproximada — expressdo original e propostas

161

MIE‘SI/MIEO
o f. <50 MPa f. > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV/|np[Méd|COV |np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV|np |Méd|COV [np|Méd|COV
Pilar-padréo Rigidez ABNT NBR
p: : 6118:2014 (item [210[1,03| 0,17 |73[1,02| 0,17 |63|1,03| 0,18 |100,93| 0,08 |137|1,04| 0,16 [125[1,06| 0,15 |12[0,82| 0,16
(co=8) aproximada 18.5.3.3.3)
Pilar-padrdo | i aproximada | g 170y ¢ ,=0,75 [2100,89| 0,20 | 73(0,86| 0,21 63]0,88| 0,21 [10[0,74{ 0,12 [137]0,90| 0,20 [125(0,92| 0,18 |12{0,67| 0,18
(co=8) Proposta 1
Pilar-padrdo | aproximada | g 1 70) ¢ ,=0,80 [2100,92| 0,19 | 73(0,90| 0,20 63]0,92| 0,20 [10[0,78| 0,11 [137]0,93| 0,19 [125(0,95 0,17 |12{0,70| 0,18
(co=8) Proposta 1
Pilar-padrdo | i aproximada |z 1 70) ¢ ,=0,85 [210(0,95| 0,19 | 73(0,93| 0,19 [63]0,95| 0,19 [20[0,82| 0,10 [137]0,96| 0,18 [125(0,98 0,17 |12{0,73| 0,27
(co=8) Proposta 1
Pilar-padréo |« aproximada | £ ;70 o 420,90 [210]0.98| 0,18 |73]0,96| 0,19 |63|0.98| 0,19 [10]0,85 0,09 |137{0,99| 0,17 [125(1,01| 0,16 |12]0,76| 0.17
(co=8) Proposta 1
Pilar-padrdo |« aproximada | = 170y ¢ ¢,=0,95210|1,00 0,17 | 73|0,99| 0,18 |63]1,00| 0,18 |10]0.89| 0,08 |137|1,01| 0,17 |125(1,03| 0.15 |12[0,79 0,16
(co=8) Proposta 1
Pilar-padrdo | i aproximada | & 171y ¢ 420,75 [2100,94| 0,19 [73(0,92| 0,20 [63]0,94| 0,20 [10[0,78| 0,10 [137]0,95| 0,19 [125(0,98 0,17 |12{0,70| 0,27
(co=8) Proposta 2
Pilar-padrdo | i aproximada | £ 171y o 420,80 [210/0,96| 0,19 |73(0,94| 0,19 [63]0,96| 0,19 [20[0,81| 0,09 [137]0,97| 0,18 [125(1,00| 0,16 |12{0,72| 0,27
(co=8) Proposta 2
Pilar-padrdo | aproximada | £ 171y ¢ 4,20 85 [2100,98| 0,18 |73(0,96| 0,19 [63]0,98| 0,19 [10[0,84| 0,09 [137]0,99| 0,18 [125(1,01| 0,16 |12{0,75 | 0,17
(co=8) Proposta 2
Pilar-padréo | « aproximada _
i broposta 2 | EC-(171) € =090 [210]1,00 0,18{73|0,98| 0,18 |63|1,00] 0,19 {10|0,87| 0,08 |137]1.01] 0,17 [125{1,03| 0,16 [12]0,77 0,16
Pilar-padréo | « aproximada _
i broposta 2 | EC-(L71) € =095 [210/1,010,17{73|1,00| 0,18 |63(1,01| 0,18 {10|0,90| 0,08 |137]1,02| 0,17 [125{1,04| 0,15 [12]0,79) 0,16

Focando a analise no grupo de pilares com A <90, correspondente ao campo de validade

desse modelo conforme a ABNT NBR 6118:2014, podem ser obtidas as seguintes conclusdes

baseadas na Tabela 24:

a) Proposta 1: as médias se situam mais préximas da unidade para ar= 0,95 (CRN)
e or= 0,85 (CAR);
b) Proposta 2: as médias se situam mais proximas da unidade para or= 0,95 (CRN)

e ar= 0,80 (CAR). No entanto, seria aceitavel assumir ar = 0,85 (CAR), assim

como na Proposta 1.

Como a rigidez « aproximada da Proposta 1 € ligeiramente inferior a Proposta 2

(Figura 90), as médias relacionadas a Proposta 1 resultaram tambéem ligeiramente inferiores que

a Proposta 2, como era esperado. O COV é muito parecido nas duas propostas, portanto ambas

seriam viaveis. As conclusdes sdo as mesmas caso se considere os pilares com A > 90 deste

estudo.

As propostas de ajuste da expressédo da rigidez k aproximada séo resumidas a seguir. Os

fatores A, B e C sdo usados com a Eq. (168). A Proposta 2 é que introduz menos modificagdes

nas formulagdes atuais, afetando apenas as parcelas A e B da Eq. (167).
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Proposta 1:
M
Kaprox = ar'32[1+ 5%}1/ (172)
d

ar = 0,95 para fc <50 MPa

ar = 0,85 para fc > 50 MPa (173)
A=a,5h
2
B=a, h’N, - Ny L -a,5ha, M, ,
320 ’ (174)
2
C=—N,aM,, (a,.hz N (ﬂszt)[ej
Proposta 2:
M
Faprox ™ 32(“ ar.sﬁ} (175)
d

ar = 0,95 para fc <50 MPa

ar = 0,85 para fc > 50 MPa (176)
A=¢a, 5h
2
B=heN, —Nse 4 5hayM,,
' 177
B-1).02
C =—Nd.ozb.MlM.[h2 +%

E importante relembrar que ambas as propostas precisam ser validadas por meio de
estudos de confiabilidade antes da efetiva adoc¢do na norma brasileira.
As figuras a seguir apresentam os resultados das Propostas 1 e 2 que se mostraram mais

viaveis (médias mais préximas da unidade).



Figura 91 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada e ,=0,85 — Proposta 1
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Figura 92 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada e a,=0,95 — Proposta 1
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Figura 93 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada e ,=0,85 — Proposta 2
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Figura 94 - Pilar-padrao (co=8) com rigidez k aproximada e a,=0,95 — Proposta 2
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5.4.2.3. Metodos com rigidez aproximada da norma ACI 318M-19

A Tabela 25 apresenta os resultados da relagdo Miest/Mteo dos modelos com rigidez
aproximada da norma ACI 318M-19, conforme apresentado no item 4.3.2.3, em conjunto com

as expressoes para NLG do item 4.2.2.1.

Tabela 25 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — ACI 318M-19

Mtest/Mteo
. fc <50 MPa fc > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV|np(Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV | np |Méd|COV [np|Méd|COV
Pilar-padréo
_ Eleff (a) ACI 318M-19
(¢Kc_oifg)0u (Eq. 6.6.4.4.43) (item 6.6) 162|0,92| 0,28 |54/|0,96| 0,27 |47|0,98( 0,23 | 7 |0,80| 0,51 |108/0,90| 0,29 | 97 |0,90| 0,28 (110,89 0,31
Pilar-padréo
_ El.eff (b) ACI 318M-19
(¢Kc_oifg)0u (Eq. 6.6.4.4.4b) (item 6.6) 147)0,83| 0,26 |53/0,80| 0,33 |46|0,79( 0,33 | 7 |0,89| 0,31 | 94 [0,84| 0,23 | 84 |0,85| 0,23 (10|0,74| 0,19
Pilar-padréo
~ Eleff (c) ACI 318M-19
(¢Kc_oi’:l(_)(§))0u (Eqg. 6.6.4.4.4c) (item 6.6) 210(1,32| 0,23 |74(1,41(0,26 |64|1,32| 0,15 {10|1,98| 0,30 [136|1,28| 0,20 |125|1,26| 0,20 |{11{1,53| 0,12
Pilar-padrao El eff (a) ACI 318M-19
(co=8) (Eq. 6.6.4.4.43) (item 6.6) 157(0,86| 0,27 |53|0,88| 0,28 (47|0,90| 0,25 | 6 |0,77| 0,46 [104{0,84| 0,27 | 94 |0,84| 0,28 |10(0,84| 0,22
Pilar-padréo El eff (b) ACI 318M-19
(co=8) (Eq. 6.6.4.4.4b) (item 6.6) 145(0,75| 0,28 |51|0,74| 0,32 (44/0,73| 0,32 | 7 |0,78( 0,34 | 94 [0,76| 0,26 | 84 |0,77| 0,25 |10(0,64 | 0,22
Pilar-padréo El eff (c) ACI 318M-19
(co=8) (Eq. 6.6.4.4.4c) (item 6.6) 210(1,23| 0,22 |74{1,30( 0,24 |64|1,23| 0,16 {10|1,79| 0,27 |136/|1,20| 0,21 |125|1,18| 0,20 |11{1,43| 0,12
Pilar-padréo El.eff (a) ACI 318M-19
(6<=0,75) | (Eq. 6.6.4.4.43) (item 6.6) 134|0,78| 0,32 [45/|0,82| 0,30 |42(0,82| 0,30 | 3 |0,77| 0,46 | 89 |0,76( 0,32 (81 |0,78| 0,31 | 8 |0,64| 0,42
Pilar-padréo Eleff (b) ACI 318M-19
(6=0.75) | (Eq. 6.6.4.4.4b) (item 6.6)0 113|0,68| 0,33 38/0,67| 0,36 |35|0,67( 0,36 | 3|0,73|0,45|75(0,69|0,32|71|0,70{ 0,31 | 4 |0,47| 0,59
Pilar-padréo El eff (c) ACI 318M-19
(6<=0,75) | (Eq. 6.6.4.4.4c) (item 6.6)% 207(1,11|0,25|74(1,14(0,25|64|1,09| 0,24 {10|1,44| 0,15 [133|1,10| 0,25 |122|1,08| 0,25 |11{1,32| 0,14

As trés primeiras linhas da Tabela 25 avaliam as trés expressoes de rigidez aproximada
do ACI 318M-19 associadas a0 modelo do pilar-padrdo simples, correspondente a adotar
co= 10 na Eq. (32) ou ¢k = 1 na Eq. (67). A consideracdo de ¢k = 1 (ou seja, o pilar-padréo
simples) para comparacdo com resultados experimentais ja foi utilizada por outros
pesquisadores (KIM e YANG, 1995; BONET et al., 2011). Para as rigidezes El ¢(a) € El ¢f(b)
da norma ACI 318M-19, as médias da relacdo Mzest/Mreo resultaram sempre inferiores 1,0
(a favor da seguranca). As dispersdes séo elevadas, mas com valores semelhantes aos modelos
com rigidez aproximada da EN 1992-1-1:2004. A rigidez El ¢f(c) resultou significativamente
contra a seguranga em todos 0s cenarios, mas com pequena disperséo.

Quando se considera o pilar-padrdo com co = 8, de modo a levar em consideracdo a
forma do diagrama de momento de primeira ordem, as médias da relacdo Miest/Mteo S€ reduzem,
ficando mais a favor da seguranga. No entanto, isso ndo foi suficiente para que o modelo com
rigidez El er(C) resultasse a favor da seguranca. E possivel concluir que a expressdo de El e(c)

superestima significativamente a rigidez dos pilares.
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E interessante observar que a rigidez Ele(a) associada ao pilar-padrdo com co = 8
apresentou resultados muito préximos aos obtidos com a rigidez El aproximada da
EN 1992-1-1:2004, sobretudo para pilares com f. <50 MPa e A < 90. O fato a ressaltar é que a
rigidez Ele(a) é calculada de forma muito mais simplificada que a rigidez El da
EN 1992-1-1:2004. Para pilares com CAR (fc > 50 MPa), a rigidez El ef(a) resulta em valores
significativamente a favor da seguranca.

Por fim, as trés Gltimas linhas da Tabela 25 avaliam a expressdo de amplificacdo do
momento da ACI 318M-19, a qual considera um fator de reducéo de rigidez ¢k conforme
explicado no item 4.2.2.1. A consideragdo de ¢k = 0,75 conforme proposto na ACI 318M-19
conduziu a resultados excessivamente a favor da seguranca para as rigidezes El ¢(a) € El efr(b).
Além disso, ndo foi suficiente para garantir resultados a favor da seguranca com a rigidez
Elefr(c). Em todos os casos, as dispersdes (COV) resultaram maiores do que as do modelo do
pilar-padrdo com co = 8. Em relacdo as diferentes abordagens da NLG, os resultados deste
estudo mostraram que o modelo do pilar-padréo com co = 8 conduziu a resultados tedricos mais
coerentes com os resultados experimentais do que o0 modelo do pilar-padréo com ¢k = 0,75.

Os resultados da Tabela 25 sdo apresentados nas figuras a seguir.

Figura 95 - Pilar-padréo (co=10) com rigidez aproximada Eler(a) ACI 318M-19
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Figura 96 - Pilar-padrao (co=10) com rigidez aproximada Eler«(b) ACI 318M-19
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Figura 97 - Pilar-padrao (co=10) com rigidez aproximada Eles(c) ACI 318M-19
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Figura 98 - Pilar-padrao (co=8) com rigidez aproximada Eler(a) ACI 318M-19
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Figura 99 - Pilar-padrao (co=8) com rigidez aproximada Elesi(b) ACI 318M-19
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Figura 100 - Pilar-padré&o (co=8) com rigidez aproximada Elesi(c) ACI 318M-19
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Figura 101 - Pilar-padr&o (¢x=0,75) com rigidez aproximada Elett(a) ACI 318M-19¢
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Figura 102 - Pilar-padr&o (¢x=0,75) com rigidez aproximada Eler(b) ACI 318M-19¢

140 : : . . . .
e =50 MPa; A<90
o {50 MPa; A=50
120 1| & 250 MPa: A=90 I
& =50 MPa; A=90
100 | 1
E sop .
=
8 gol o go ]
< &0 o &
=]
40 o o s @ L -
@ Cw @
20 1 "o oE c-m o 5 J
o o
Bos SR %
ﬂ 1 1 1 1 1 1
0 20 40 60 80 100 120 140
Mg (KN.m)

Figura 103 - Pilar-padr&o (¢x=0,75) com rigidez aproximada Elert(c) ACI 318M-19¢
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5.4.2.4. Rigidez aproximada de Mirza (1990)

A Tabela 26 apresenta os resultados das propostas de Mirza (1990) para o célculo de EI
(item 4.3.2.4.1).

Tabela 26 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — Mirza (1990)

MIE‘SI/MIEO
f. <50 MPa f.>50 MPa
NLG NLF Referéncia| Todos
Todos L<90 r>90 Todos L<90 2>90

np [Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV| np [Méd|COV|np[Méd|COV

(¢K:i"f)g‘ffriilo) Rig_idéé_f'lgf)mx' (“fg'gzoa) 173[0,88| 0,26 |63]0,89| 0,25 [55(0,86| 0,24 | 8 |1,05| 0,24 [110|0,87| 0,26 [100{0,86| 0,27 |10[0,94| 0,08
(4)2';;"0332?210) Rig_idéé_f'lgg)mx' (“fg'gzoa) 165(0,83| 0,27 |60|0,82| 0,27 [53]0,81| 0,27 | 7 |0,93| 0,23 [105|0,83| 0,27 | 95 |0,84| 0,27 |10[0,71| 0,13
P"?;‘f;'éo Rig_idé;_'i'lgf)mx' ('\l’ggzoa) 169)0,80{ 0,26 [610,81| 0,25 [54|0,79| 0,25 | 7 |0,98| 0,19 [108]0,80] 0,26 | 98 |0,80| 0,27 |10{0,82| 0,08
P"?;‘f;'éo Rig_idé;_'i'lgg)mx' ('\l’ggzoa) 161/0,76| 0,27 60|0,73| 0,30 |53(0,72| 0,30 | 7 [0,81] 0,25 |101(0,77| 0,25 | 91 |0,79| 0,25 |100,61| 0,13
PEE::%a;’;O Rig_idéé_'%'lgf)mx' (“fg'gzoa) 141(0,70/ 0,28 |51/0,67| 0,34 [44|0,67| 0,33 | 7 |0,67| 0,42 [ 90 |0,72| 0,25 | 80 |0,75| 0,23 | 10| 0,54| 0,14
PEE::%a;’;O Rig_idéé_f'lsa%mx' ('\l’ggzoa) 123(0,68| 0,32 |42(0,65| 0,35 [38]0,65| 0,34 | 4 |0,60{ 0,51 | 81 |0,69| 0,31 | 77 |0,71| 0,27 | 4 |0,30| 0,23

As propostas de ElI de Mirza (1990) resultaram em médias da relagdo Miest/Mieo
inferiores a 1,0 (a favor da seguranca) em praticamente todos os cenarios, mas com dispersdes
superiores aos modelos com Eles(c) da ACI 318M-19. A Eq. (132) de Mirza (1990), por ser
uma simplificagdo da Eq. (131), conduziu a resultados mais a favor da seguranga (menores
médias de Mtest/Mteo) € com COV ligeiramente menores que a Eq. (131).

Como as expressdes propostas por Mirza (1990) resultam em rigidezes razoavelmente
baixas, o0 modelo do pilar-padrdo simples conduziu a resultados a favor da seguranca em
praticamente todos os casos (exceto para pilares com fc < 50 MPa e A > 90), ndo se mostrando
necessario considerar a forma do diagrama do momento de primeira ordem (Co = 8) ou reducéo
adicional da rigidez (¢k = 0,75).

Como apresentado no item 4.3.2.4.1, Mirza (1990) alerta que a expressao aproximada
esta sujeita aos limites de fc’ <41,4 MPa, p > 0,01, £/h <30 e e/h > 0,1. Os pilares do banco de
dados deste trabalho (item 5.3.4) respeitam boa parte desses limites, exceto pela resisténcia do
concreto. Mesmo assim, os resultados da Tabela 26 para fc > 50 MPa sé&o muito parecidos com
0s resultados do grupo com fc <50 MPa.

As figuras a seguir mostram os resultados da Tabela 26 para ¢ = 10, os quais

apresentaram médias mais proximas da unidade.



Figura 104 - Pilar-padréo (co=10) com rigidez El aproximada de Mirza (1990) Eqg. (131)
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Figura 105 - Pilar-padré&o (co=10) com rigidez El aproximada de Mirza (1990) Eq. (132)
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5.4.2.5. Rigidez aproximada de Westerberg (2002b)

A Tabela 27 apresenta os resultados para a proposta de Westerberg (2002b) para o
calculo de El (item 4.3.2.4.2). Em sua pesquisa, Westerberg (2002b) utilizou 0,85.f.>¢ contido
dentro do termo ae. O fator 0,85, neste caso, ndo é o fator para levar em consideracao os efeitos
do carregamento de longa duracéo, mas sim um fator de ajuste da prdpria expresséo da rigidez
El aproximada. Para fins comparativos, os estudos da Tabela 27 foram feitos também com
1,00.f.%6

Tabela 27 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — Westerberg (2002b)

Mtesthleo
fc <50 MPa f. > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np [Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV| np [Méd|COV|np(Méd|COV
P"(ago'fig)réo Rigi?fég;ﬁ%mx“ Wéségrzie)rg 210|1,03 0,24 74|1,01| 0,32 [64|0,96| 0,26 |10|1,28| 0,43 |136/1,04| 0,18 |125(1,05| 0,18 |11|0,86| 0,12
p”(a‘go'fig)réo Rig‘?g;g;;'g;“-- W(ezsgg;%e)rg 210/0,97| 0,25 | 74|0,93| 0,33 [64|0,89| 0,30 |10]1,14| 0,39 |136(0,99] 0,20 |125|1,01| 0,19 |11[0,77| 0,14
pn?;,igrao Rig‘?fgg;;'g;“-- W(ezsgg;%e)rg 210{0,93| 0,25 | 74|0,90| 0,32 [64|0,87| 0,28 |10]1,11| 0,43 |136(0,95| 0,20 |125/0,96| 0,19 |11[0,75| 0,12
P”‘zg’g‘gra" Rigi?;;gj’e’)rox" V\’(‘;Sggrzie)rg 210/0,88| 0,27 |74/0,82| 0,34 |64|0,80| 0,32 [10{0,98 0,39 [136[0,90| 0,22 |1250,92| 0,20 |11|0,67] 0,14

A proposta de Westerberg (2002b) com 1,00.f:.°° apresentou resultados muito préximos
ao modelo da rigidez aproximada da EN 1992-1-1:2004 para pilares com f.<50 MPa e A < 90.
A proposta apresentou desempenho superior ao modelo da EN 1992-1-1:2004 para pilares com
fo> 50 MPa e A < 90, com média da relacdo Miest/Mieo ligeiramente a favor da seguranga e
pequena dispersdo (COV) se comparada a outros modelos.

Para pilares com A > 90, a proposta de Westerberg (2002b) se mostrou a favor da
seguranca apenas com 0,85.f%6 e co = 8 para f. < 50 MPa e significativamente a favor da
seguranca para fc > 50 MPa.

A consideracéo de 0,85.f.® ndo se mostrou necessaria quando co = 8. Os resultados com
1,00.f.%6 se mostraram a favor da seguranca e com menores dispersoes que 0,85.f.>5.

As figuras a seguir mostram os resultados da Tabela 27 para 1,00.f%°.



Figura 106 - Pilar-padrao (co=10) com rigidez El aproximada de Westerberg (2002b) com 1,00.f.>¢
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Figura 107 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez El aproximada de Westerberg (2002b) com 1,00.f:%6
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5.4.2.6. Rigidez aproximada de Bonet et al. (2004)

A Tabela 28 apresenta os resultados para os estudos das propostas de Bonet et al. (2004)

para o calculo de EI (item 4.3.2.4.3). Foi utilizado E. informado pelos autores.

Tabela 28 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — Bonet et al. (2004)

MIESI/MIEO
_ f. <50 MPa f, > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV|np(Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV [np|Méd|COV
Pilar-padrao | Rigidez El Bonetetal. 1,311 03] 0,27 [69|0,97| 0,31 |59]0,91| 0,24 |10]1,20| 0,36 [1341,06| 0,25 [123]1,05| 0,25 |11|1,27[ 0,17
(co=10) aproximada (2004)
Pilar-padrdo | Rigidez El Bonetetal. 1,510,904/ 0,28 |69]0,86] 0,31 [59]0,82| 0,27 |10]1,12| 0,35 [133]0,98| 0,25 [122]0,97| 0,26 |11[1,06| 0,18
(co=8) aproximada (2004)

A proposta de Bonet et al. (2004) se mostrou ligeiramente mais a favor da seguranca
que a proposta de Westerberg (2002b), mas com maiores dispersées. Em outras palavras, a
proposta de Westerberg (2002b) com co = 8 apresentou melhor concordéncia com os resultados
experimentais do que a proposta de Bonet et al. (2004) com co = 8 para 0 banco de dados deste
estudo, sobretudo para pilares com A < 90.

A rigidez calculada segundo a norma EN 1992-1-1:2004 apresentou melhor
desempenho para pilares com fc < 50 MPa, enquanto a proposta de Bonet et al. (2004)
apresentou melhor desempenho para pilares com fc > 50 MPa.

Os resultados se mostraram contra a seguranca (média de Mrest/Mieo SUperior a 1,0) para
pilares com A > 90. No entanto, se trata de uma amostra com apenas 21 pilares, sendo
necessarios estudos baseados num banco de dados mais amplo que possibilitem obter
conclusBes mais assertivas.

As figuras a seguir apresentam os resultados da Tabela 28.
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Figura 108 - Pilar-padr&o (co=10) com rigidez EIl aproximada de Bonet et al. (2004)
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Figura 109 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez EIl aproximada de Bonet et al. (2004)
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5.4.2.7. Rigidez aproximada de Khuntia e Ghosh (2004)

A simplificacdo para a formulacdo do ACI proposta Khuntia e Ghosh (2004) (descrita

no item 4.3.2.4.4) resultou nos valores apresentados na Tabela 29.

Tabela 29 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — Khuntia e Ghosh (2004)

MIESI/MIEO
. f. <50 MPa f. > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV|np(Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV [np|Méd|COV

Pilar-padréo i .
(d=L000u | Rigidez Bl - Khuntiae Ghoshly) oy 141095 |74|1,16] 0,21 |64|1,16] 0,22 |10[1,18] 0,15 [1361,13| 0,23 |125|1,12| 0,23 |11]1,17] 0,24

c=10) aproximada (2004)
Pilar-padréo Rigidez EI  |Khuntia e Ghosh

(ons) aproximada o0a) . [209[1.05|0.23|73(1.07| 0,21 |63[1,08| 0,21 [10] 1,03 0,18 136|1.04| 0.24 |125|1,04| 0.24 111,06 0.25
Pilar-padrdo | - Rigidez EI | Khuntia e Ghosh|, g 951 g 26 (660,95 0,25 [59(0,96] 0,25 | 7 [0,85| 0.26 [124]0,96 | 0.27 [114]0,96| 0,27 |10|0.94] 0,16
(9x=0,75) aproximada (2004)

As médias da relacdo Mres/Mieo da proposta de Khuntia e Ghosh (2004) resultaram
contra a seguranca quando associadas ao pilar-padrdo com co = 10 ou co = 8, em todos 0s
cenarios. Por outro lado, a proposta apresentou médias muito proximas da unidade, e
ligeiramente a favor da seguranca, quando associada ao pilar-padréo e ¢k = 0,75. Os resultados
se mostraram melhores que os da rigidez Ele(c) da norma ACI 318M-19, mantendo

praticamente os mesmos valores do COV.

Figura 110 - Pilar-padréo (co=10) com rigidez El aproximada de Khuntia e Ghosh (2004)
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Figura 111 - Pilar-padré&o (co=8) com rigidez El aproximada de Khuntia e Ghosh (2004)
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Figura 112 - Pilar-padréo (¢x=0,75) com rigidez El aproximada de Khuntia e Ghosh (2004)
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5.4.2.8. Rigidez aproximada de Tikka e Mirza (2005, 2008)

A Tabela 30 apresenta os resultados para os estudos das propostas de Tikka e Mirza
(2005, 2008) para o célculo de El (itens 4.3.2.4.5 e 4.3.2.4.6).

Tabela 30 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — Tikka e Mirza (2005, 2008)

MIESI/MIEO
f. <50 MPa fc > 50 MPa
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90

NLG NLF Referéncia Todos

np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV|np |Méd|COV np|Méd|COV |np(Méd|COV

Pilar-padréo Rigidez EI Tikka e Mirza
(6x=1,00 ou c;=10)| _aproximada (2005) 1690,77] 0,28 |60(0,77| 0,26 {53(0,76| 0,26 | 7 {0,84] 0,25 [{109(0,78| 0,29 {99(0,78| 0,30 {10(0,73| 0,10
Pilar-padréo Rigidez EI Tikka e Mirza
(4x=1,00 ou co=10)|aprox. £q. (151) (2008) 159|0,75| 0,27 |59/0,71{ 0,30 |52|0,71| 0,30 | 7 |0,75| 0,30 |100|0,77 | 0,25 |90|0,79| 0,25 |10(0,60| 0,13
Pilar-padréo Rigidez El Tikka e Mirza
(6x=1,00 ou c;=10)|aprox. Eg. (152) (2008) 163(0,76] 0,27 |59(0,74| 0,27 {52(0,74| 0,27 | 7 {0,80| 0,27 {104(0,77| 0,26 {94(0,78| 0,27 {10(0,69| 0,11
Pilar-padrdo | Rigidez EI | Tikka e Mirza ;5310 7| 0 57 |59|0,60| 0,27 |52|0,68( 0,27 | 7 0.73] 0,27 [104|0,72| 0.26 [94|0,73| 0.27 [10[0,63] 0.11
(co=8) aproximada (2005)
Pilar-padréo Rigidez EI Tikka e Mirza
(co=8) aprox. Eq. (151) (2008) 158(0,67| 0,30 |59(0,63| 0,33 {52(0,63| 0,34 | 7 {0,64]| 0,33 (99 [0,69] 0,27 {89(0,71| 0,26 {10(0,51| 0,15
Pilar-padréo Rigidez EI Tikka e Mirza
(co=8) aprox. Eq. (152) (2008) 159|0,69] 0,27 |59/0,66 | 0,30 |52|0,65| 0,30 | 7 |0,69 0,30 |100|0,71 0,25 |90|0,73| 0,25 |10(0,59| 0,12
Pilar-paddo | - Rigidez Bl | Tikka e Mirza 15,4 61 o 35 |42|0,56| 0,40 |39]0,56| 0,40 | 3 |0,58| 0,48 | 79 |0,64| 0,32 [750,65)| 0,30 | 4 [0,36| 0,41
(dk=0,75) aproximada (2005)
Pilar-padréo Rigidez El Tikka e Mirza
(6=0,75) aprox. Eq. (151) (2008) 1050,62| 0,34 [34(0,58| 0,38 {32(0,57|0,39 | 2 {0,63]| 0,16 | 71 {0,64| 0,31 {70{0,64| 0,31 | 1 {0,44| 0,00

Pilar-padréo Rigidez EI Tikka e Mirza

(6=0,75) aprox. Eq. (152) (2008) 112/0,61| 0,34 |37|0,57| 0,39 [35/0,56| 0,40 | 2 |0,70{ 0,15 | 75 |0,63| 0,32 |72|0,64| 0,31 | 3 |0,34| 0,52

As médias da relacdo Miest/Mreo resultaram significativamente a favor da seguranca em
todos os cenarios.

A proposta de Tikka e Mirza (2008) com a Eq. (151) resultou mais a favor da seguranca
que Tikka e Mirza (2005), mas com maiores dispersdes em praticamente todos 0s casos.

A Unica diferenga entre a rigidez El de Tikka e Mirza (2005) e a rigidez El da Eq. (152)
é o valor do médulo de elasticidade do concreto, o qual possui menor valor na segunda
expressao, como pode ser visto na comparacao entre a Eq. (150) e a Eq. (153). Assim, a rigidez
da Eq. (152) resultou ligeiramente mais a favor da segurancga que a proposta de Tikka e Mirza
(2005), com COV apresentando ligeiro aumento para fc < 50 MPa e ligeira diminuicdo para
fc> 50 MPa.

Para o banco de dados deste estudo, as propostas de Tikka e Mirza (2005, 2008)
apresentaram desempenho inferior se comparado a todas as demais propostas alternativas para
o calculo da rigidez EI aproximada.

As figuras a seguir mostram os resultados da Tabela 30 com c¢o = 10.
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Figura 113 - Pilar-padré&o (co=10) com rigidez El aproximada de Tikka e Mirza (2005)
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Figura 114 - Pilar-padréo (co=10) com rigidez El aproximada de Tikka e Mirza (2008) Eq. (151)
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Figura 115 - Pilar-padréo (co=10) com rigidez El aproximada de Tikka e Mirza (2008) Eq. (152)
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5.4.3. Método do pilar-padrdo com rigidez El secante obtida de diagramas
N-M-1/r

Conforme apresentado no item 4.3.3, a ABNT NBR 6118:2014 sugere a linearizacao da
curva N-M-1/r para obtencdo da rigidez secante El a ser usada com modelos aproximados de
NLG. A mesma norma indica que o ponto de corte do diagrama calculado com 1,10.fcq
corresponda a Mrd/yr, com vy = 1,10 e Mgrg Obtido da curva calculada com 0,85.fcq. A
linearizacdo viabiliza o desacoplamento de andlises de flexdo composta obliqua, separando-o
em duas analises independentes segundo as direcdes principais da secdo transversal
(FRANCA, 1991).

Os valores de tensdes do concreto para obtencdo das curvas N-M-1/r embutem o
conceito de que seria mais realista assumir valores mais proximos aos medios para a resisténcia
do concreto no célculo da deformabilidade, com posterior verificacdo das secOes criticas
considerando a resisténcia caracteristica do concreto (fe). Franca (1991) discute esse conceito
com maiores detalhes.

Neste trabalho foram avaliadas diversas tensdes do concreto para a construcdo dos
diagramas N-M-1/r para obtenc¢éo da rigidez secante El, associadas a diferentes possibilidades
para 0 ponto de corte do diagrama. Foi considerado o diagrama parabola-retangulo para o

concreto (item 4.4.2). O modulo de elasticidade do ago (Es) foi considerado conforme reportado
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nos ensaios, sendo adotado 210 GPa caso seu valor ndo tenha sido reportado. O intuito dessas

andlises é investigar o desempenho das diferentes abordagens em relacdo aos resultados

experimentais.

E importante ainda relembrar alguns pontos fundamentais para as analises a seguir:

O fator 0. que multiplica as tensdes do concreto (item 4.4.2) tem como unica fungao

ajustar o diagrama parabola-retangulo para obtencao de outras rigidezes Elsec. Seu

valor ndo esta relacionado aos efeitos do carregamento de longa duracéo;

O coeficiente ysec tem como Unica funcdo definir o ponto de corte do diagrama

N-M-1/r para o calculo da rigidez El secante (Elsec), como mostrado no item 4.3.3.

Nos diversos estudos a seguir, as linhas 0-A, 0-B e 0-C s&o aquelas mostradas na

Figura 62.

ESTUDO 1 — pilar-padréo (co = 10) e rigidez Else calculada pelo momento méaximo do

diagrama momento-curvatura (ysec = 1,0 — Linha 0-A)

Os resultados da Tabela 31 se mostraram muito a favor da seguranca e com elevada

dispersdo para CRN. Por outro lado, os resultados se mostraram adequados para CAR com a

utilizacdo de diagrama momento-curvatura construido com 6.=0,85 (Figura 116).

Tabela 31 — Resultados — Pilar-padréo (co=10) com rigidez secante (ysc=1,0 — Linha 0-A)

NLG

NLF

Tensdo
conc.

M test/ M teo

Todos

fe <50 MPa

fe > 50 MPa

Todos

L<90

A>90

Todos

1<90

A>90

np

Méd|COV

np

Méd|COoV|

np

Méd

Cov

np

Méd|COoV|

np

Méd|COV/

np

Méd

cov

np

Méd

cov

Pilar-padrdo
(co=10)

El sec.
'Yseczlyo

0.=0,75

183

0,89/0,29

54

0,72|0,33

52

0,73

0,32

2

0,43/0,03

129

0,96/ 0,25

124

0,98

0,21

5

0,39

0,33

Pilar-padréo
(co=10)

El sec.
'Yseczlyo

0.=0,80

183

0,91{0,28

55

0,74|0,33

53

0,75

0,31

2

0,40|0,05

128

0,98(0,22

124

1,00

0,20

4

0,43

0,03

Pilar-padréo
(co=10)

El sec.
YSEC:lIO

0.=0,85

186

0,91{0,29

57

0,74|0,35

55

0,75

0,34

2

0,38/0,06

129

0,99|0,23

125

1,01

0,20

4

041

0,04

Pilar-padrdo
(co=10)

El sec.
YSEC:lIO

6,=0,90

187

0,92|0,29

58

0,75|0,36

56

0,76

0,34

0,36(0,07

129

1,00{0,23

125

1,02

0,20

4

0,38

0,05

Pilar-padrdo
(co=10)

El sec.
'Yseczlyo

0,=0,95

187

0,93/0,30

58

0,76|0,36

56

0,77

0,34

0,35/0,07

129

1,00{0,24

125

1,02

0,21

4

0,35

0,05

Pilar-padréo
(co=10)

El sec.
'Yseczlyo

0,=1,00

187

0,93|0,30

58

0,76|0,36

56

0,78

0,34

2

0,32|0,06

129

1,00/ 0,25

125

1,03

0,21

4

0,34

0,05

Pilar-padréo
(co=10)

El sec.
YSEC:lIO

0.~1,05

187

0,93|0,31

58

0,77|0,37

56

0,78

0,35

2

0,30(0,08

129

1,00/ 0,26

125

1,03

0,22

4

0,32

0,04

Pilar-padrdo
(co=10)

El sec.
YSEC:lIO

0,~1,10

186

0,93(0,31

57

0,78|0,37

56

0,79

0,36

0,30(0,00

129

1,00{0,26

125

1,03

0,23

4

0,29

0,12
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Figura 116 - Pilar-padr&o (co=10) com rigidez El secante (0.=0,85 € ysec=1,0 — Linha 0-A)
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ESTUDO 2 —pilar-padréo (co = 8) e rigidez Elsec calculada pelo momento maximo do diagrama
momento-curvatura (ysec = 1,0 — Linha 0-A)

Os resultados da Tabela 32 se mostraram muito a favor da seguranca e com elevada
dispersdo para CRN. Os resultados se mostraram adequados para CAR para todos os valores de
0. considerados para e construcdo do diagrama momento-curvatura. A Figura 117 apresenta 0s
resultados com 6c = 1,00, que apresentou médias para CAR mais proximas da unidade, sendo
praticamente idéntica as médias com 6. = 1,05 e 6. = 1,10.
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Tabela 32 — Resultados — Pilar-padréo (co=8) com rigidez secante (ysc=1,0 - Linha 0-A)

Mues/Meeo
we | one | Temsmo | f.<50 MPa . > 50 MPa
conc. Todos A<90 A>90 Todos 1<90 A>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV
P“"’E;‘i%‘;rao YE'jelco 0:=0,75 [182(0,80| 0,31 [54(0,63|0,36 [52(0,64|0,35 | 2 0,36| 0,03 [128/0,88| 0,26 |124(0,89| 0,23 | 4 [0,37(0,03
P“?;‘i%‘;rao yilciel?b 0:=0,80 |183]0,82| 0,30 |55(0,65( 0,36 |53(0,66(0,35 | 2 [0,33| 0,05 [128]0,89| 0,25 1240,91| 0,22 | 4 |0,36| 0,03
P"?;‘g‘;réo Y'i';el% 0.=0,85 [184/0,83|0,30(55(0,67|0,35 53(0,68|0,34 | 2 [0,31|0,06 [1290,90| 0,25 |125(0,92( 0,22 | 4 [0,34| 0,04
P"?;‘g‘;réo YE'ielco 0.=0,90 [186|0,84|0,31(57|0,67|0,38 |55(0,68/0,36 | 2 [0,30| 0,07 [1290,91| 0,25 [125/0,93| 0,22 | 4 |0,31{ 0,05
P“"’ngg‘;rﬁo YE'jelco 0.=0,95 [187|0,84|0,32 [58(0,67|0,39 [56(0,69(0,37 | 2{0,29| 0,07 [129]0,91(0,26 |125(0,93| 0,23 | 4 0,29( 0,05
P“"’E;ng;rﬁo yilciel(,:b 0:=1,00 |186/0,84|0,32|57(0,68(0,38 |56(0,69|0,37 | 1 |0,28/ 0,00 [129/0,92] 0,27 |125(0,94| 0,23 | 4 |0,28/ 0,05
P"?;‘;%d)réo y'i'cj‘fb 0:=1,05 [186(0,85|0,33 [57(0,69/0,39 [56(0,70|0,38 | 1 |0,26|0,00 |129|0,92|0,28 [125(0,94| 0,24 | 4 |0,26|0,04
P“"Z;‘iag(;réo YE'jelco 01,10 [183(0,86|0,32 [56(0,70|0,38 |56(0,70(0,38 | 0 0,00/ 0,00 [127|0,93| 0,27 |125(0,94| 0,25 | 2 0,27 | 0,00

Figura 117 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez El secante (0.=1,00 e ysec=1,0 - Linha 0-A)
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ESTUDO 3 - pilar-padrdo (co = 10) e rigidez Elsec calculada pelo momento méaximo do

diagrama momento-curvatura dividido por 1,1 (ysec= 1,1 - Linha 0-B)

A mudanca do ponto de corte do diagrama momento-curvatura resultou em maiores

rigidezes Elsec, cOmo era esperado. Por isso, os resultados da Tabela 33 apresentam maiores

médias que os da Tabela 31, porém com menores dispersoes.
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Os resultados da Tabela 33 se mostraram adequados para CRN quando considerado
0. = 1,00 (Figura 118). Para CAR, os resultados séo contra a seguranca para todos os valores de
Oc.

Tabela 33 — Resultados — Pilar-padréo (co=10) com rigidez secante (ysc=1,1 - Linha 0-B)

MtESI/MIEO

Tensio fc <50 MPa fc > 50 MPa
Todos
conc. Todos 1<90 A>90 Todos A<90 A>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV/|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV| np [Méd|COV|np|Méd|COV

NLG NLF

Pilar-padrao| El sec.
(C(): 10) 'Yseczl s 1
Pilar-padrao| EI sec.
(co=10) Vsec=1,1
Pilar-padrao| El sec.
(co=10) Vsec=1,1
Pilar-padrao| El sec.
(C(): 10) 'Yseczl ) 1
Pilar-padrao| EI sec.
(C(): 10) 'Yseczl s 1
Pilar-padrdo| El sec.
(co=10) Vsec=1,1
Pilar-padrao| El sec.
(co=10) Vsec=1,1
Pilar-padrao| El sec.
(C(): 10) 'Yseczl ) 1

6.=0,75 |199(1,01{0,22 65/0,90( 0,27 |58/0,89| 0,27 | 7 |0,99| 0,24 |134(1,06| 0,18 {124|1,07| 0,18 |{10|0,90{ 0,07

6.=0,80 |200(1,03(0,21 (65(0,940,24|58/0,93|0,25| 7 {1,02| 0,22 |135(1,08| 0,18 |125|1,09| 0,18 |10|0,92| 0,05

6.~0,85 [200/1,06(0,19 |65|0,97{0,23 |58|0,96| 0,23 | 7 {1,05| 0,21 {135/1,10| 0,16 |125|1,11{ 0,16 |{10|0,94| 0,06

6.~0,90 [201|1,08(0,19 |66|0,98|0,24 |59|0,97|0,24 | 7 {1,08| 0,21 {135/1,12| 0,16 |125|1,13( 0,16 |{10|0,96| 0,07

6.=0,95 |202(1,09(0,20 (67(1,00(0,25|60|0,98|0,25| 7 {1,11| 0,20 |135(1,14| 0,16 |125|1,15| 0,16 |{10|0,97| 0,05

6.~1,00 |205(1,10{0,20 (70(1,00(0,26 |61]|0,99| 0,26 | 9 |1,06| 0,24 |135(1,15(0,16 (125|1,16| 0,15 |10|0,96{ 0,07

0.~1,05 |208|1,10(0,21|72|1,01{0,26 |62|1,00| 0,27 (10{1,07| 0,23 {136/1,15|0,17 |125/1,17(0,15 |11]|0,89| 0,26

0.~1,10 [208|1,11|0,21|72|1,03|0,26 |62|1,01| 0,27 (10{1,13| 0,19 {136/1,16| 0,18 |125|1,18(0,15|11|0,88| 0,25

Figura 118 - Pilar-padréo (co=10) com rigidez EIl secante (8:=1,00 e ysc=1,10 - Linha 0-B)
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ESTUDO 4 —pilar-padréo (co = 8) e rigidez Elsec calculada pelo momento maximo do diagrama

momento-curvatura dividido por 1,1 (ysec= 1,1 - Linha 0-B)

Quando se considera co = 8, 0s resultados da Tabela 34 se mostraram adequados para
CRN com 6c = 1,10 (Figura 119) e para CAR com 0. = 0,85 (Figura 120). As dispersdes sdo
sempre inferiores as apresentadas na Tabela 32.

Tabela 34 — Resultados — Pilar-padréo (co=8) com rigidez secante (ysec=1,1 - Linha 0-B)

M/ Meeo
e | nee | Tensto | oo f.<50 MPa f.>50 MPa
cone. Todos L9 1>90 Todos A<90 1>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV
P"?;‘;%d)réo y'i';‘fl 0:=0,75 |1980,92|0,24 |64/0,82| 0,28 |57(0,81| 0,28 | 7 [0,86| 0,27 [134/0,97| 0,20 |1240,98| 0,20 |10/0,78| 0,07
P"?;‘;%d)réo y'i';‘fl 0:=0,80 |200[0,94|0,22 |65/0,84|0,27 [58(0,84| 0,27 | 7 [0,90| 0,25 [135(0,99| 0,19 |125(1,00| 0,19 [10/0,81| 0,06
P“"Z;‘iag(;réo YE'jicl 0:=0,85 |2000,97|0,21 65/0,87|0,25 [58(0,86| 0,26 | 7 [0,92| 0,24 [135(1,01| 0,18 |125(1,03| 0,17 [10/0,83| 0,06
P“"’ngg‘;rﬁo YE'jicl 0:=0,90 |201(0,98/0,21 |66/0,89| 0,26 [59/0,88( 0,26 | 7 [0,95| 0,23 [135(1,03| 0,17 |125(1,05| 0,17 |100,85| 0,07
P"?;ng)réo Y'i';‘fl 6:20,95 |201/1,00(0,20 |66/0,91| 0,24 [59/0,90| 0,25 | 7 [0,98| 0,23 [135(1,05| 0,17 |125|1,06| 0,16 |10/0,86| 0,05
P"?;ﬂ%‘;ré" Y'i';‘fl 0:=1,00 |2041,01|0,21 690,91|0,27 |61/0,90| 0,28 | 8 [0,97| 0,25 [135(1,06| 0,17 |125(1,07| 0,16 |10/0,85| 0,07
P“?;ﬂ%‘;réo Y'f:;‘fl 0:=1,05 |205(1,02(0,2170]092|0,27 [61/0,92( 0,27 | 9 |0,96| 0,26 [135(1,07| 0,17 |125(1,09| 0,16 |10(0,84| 0,08
P“?;‘g‘;rﬁo Y'f:;‘fl 0:=1,10 |205(1,03/0,20 70]0,95| 0,24 [60/0,95| 0,24 [10(0,98| 0,23 [135(1,07| 0,17 |125|1,09| 0,16 |10/0,83| 0,08

Figura 119 - Pilar-padréo (co=8) com rigidez El secante (8c=1,10 € ysec=1,10 - Linha 0-B)
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Figura 120 - Pilar-padré&o (co=8) com rigidez EIl secante (6.=0,8
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ESTUDO 5 — pilar-padréo (co= 8) e rigidez Elsec definida por Mg obtido com 0,85.fc e dividido
por 1,1 (ysec= 1,1 - Linha 0-C)

A definicao do ponto de corte do diagrama momento-curvatura segundo a norma ABNT

NBR6118:2014 (ponto definido por Mgr/1,1, sendo Mr 0 momento méximo do diagrama

calculado com 6= 0,85 - Linha 0-C) resultou em ligeira reducéo do COV em todos 0s cenarios.

Os resultados da Tabela 35 se mostraram adequados para CRN com 6. = 0,95 (Figura 121) e

para CAR com 6. = 0,85 (Figura 120 apresentada anteriormente).

Tabela 35 — Resultados — Pilar-padréo (co=8) com rigidez secante (ysec=1,1) e Mr obtido com 0,85.fc (Linha

0-C)
Mues/Meeo
we | ne | Temsmo | oo f.<50 MPa . > 50 MPa
con. Todos L9 1>90 Todos A<90 1>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV
PRy | =13 | o085 [2000.87) 0.21{65|087| 025 |58(0.86| 026 | 7 |0.92{ 0,24 [135) 1,01 0,18 125(1.03 0.17 10]0,83( 0,06
P"?;‘fsd)ré" YE'j‘icl 6:20,90 |206(1,01(0,21 71/0,92| 0,26 [62(0,92( 0,27 | 9 [0,92| 0,25 [135(1,06| 0,16 |125|1,07| 0,16 |10/0,87| 0,06
P"?;‘i%d)ré" Y'i';i‘j"l 0:=0,95 |209|1,05(0,20 |73]0,99| 0,23 |63(0,99| 0,23 [10(0,97| 0,20 [136(1,09| 0,17 |125(1,11| 0,15 |11(0,83| 0,26
P"?;‘g‘;réo Y'i';iﬁ 0:=1,00 [209[1,10/0,18 |73]1,06| 0,21 |63|1,06| 0,22 [10|1,07| 0,17 [136|1,12( 0,17 |125|1,14| 0,15 |11(0,87| 0,25
P”"(‘;‘g‘;réo YE'jelcl 0:=1,05 [210|1,13(0,19 |73|1,12|0,21 [63|1,12|0,2210|1,16] 0,17 [137|1,14| 0,18 [125/1,17 | 0,15 | 120,85 0,30
P“‘z;‘i%‘;réo YE'fi'Cl 0:=1,10 [210{1,17/0,1973(1,17| 0,21 |631,16| 0,22 [10|1,24| 0,20 [137|1,17| 0,17 |125|1,19| 0,15 |12(0,87| 0,28
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Figura 121 - Pilar-padr&o (co=8) com rigidez El secante (0.=0,95 e ysec=1,10) e Mr obtido com 0,85.fc

(Linha 0-C)
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Para manter a coeréncia com as discussfes feitas no item 4.2.1.3 a respeito da
consideracdo da forma do diagrama de momento de primeira ordem na expressdo do pilar-
padrdo, as andlises a seguir priorizam os resultados obtidos com co = 8.

A rigidez Elsec calculada com ysec = 1,0 (Linha 0-A), ou seja, pelo ponto do maximo
momento do diagrama momento-curvatura, conduziu a resultados com COV bastante elevados
em comparagdo com outros modelos.

As rigidezes Else calculadas com ysec = 1,1 apresentaram COV da mesma ordem de
grandeza tanto para Mr obtido do mesmo diagrama momento-curvatura (Linha 0-B) quanto
para Mr obtido de diagrama momento-curvatura calculado com 6; = 0,85 (Linha 0-C), com
ligeira vantagem para o Ultimo caso (menores COV). Os cenarios que apresentaram médias da
relagdo Miest/Mteo mais proximos da unidade foram:

1) Pilar-padrdo (co = 8) com Elsec definido por Mgr/ysec, cOM ysec = 1,1 € Mg 0Dbtido do
mesmo diagrama momento curvatura (Linha 0-B) calculado com as tens6es do concreto
multiplicadas por:

a) 0c=1,10 para CRN
b) 6.=0,85 para CAR
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2) Pilar-padrdo (co = 8) com Elsec definido por Mr/ysec, COM ysec = 1,1 € Mg obtido de
diagrama momento-curvatura calculado com 6. = 0,85 (Linha 0-C). Elsec é obtido de
diagrama momento curvatura calculado com as tensées do concreto multiplicadas por:

a) 0c=0,95 para CRN

b) 6.=0,85 para CAR
Esses possiveis cenarios podem ser melhor avaliados em estudos futuros, por meio de
analises de confiabilidade. O cenario 1 (Linha 0-B) tem a vantagem de permitir o calculo da

rigidez Elsec cOm base num unico diagrama momento-curvatura.

5.4.3.1. Rigidez EI secante obtida de diagramas N-M-1/r com diagrama parabola-

retdngulo modificado para CAR

Os estudos a seguir avaliam a influéncia do fator nt no erro dos modelos de calculo dos
efeitos de segunda ordem de pilares de CAR, baseado nas explicaces do item 4.4.2.1. E
importante ressaltar que as implicacdes da consideracdo de nr na capacidade resistente e na
confiabilidade dos pilares de CAR devem ser avaliadas em outros estudos.

E importante ainda relembrar alguns pontos fundamentais para as analises a sequir:

e O fator 6c que multiplica as tens6es do concreto (item 4.4.2) tem como Unica funcédo
ajustar diagrama parabola-retangulo para obtencdo de outras rigidezes Elsec. Seu
valor ndo esta relacionado aos efeitos do carregamento de longa duracéo;

e O coeficiente ysec tem como Unica fungdo definir o ponto de corte do diagrama
N-M-1/r para o célculo da rigidez EIl secante (Elsec), como mostrado no item 4.3.3.
Nos diversos estudos a seguir, as linhas 0-A, 0-B e 0-C séo aquelas mostradas na

Figura 62.

ESTUDO 1-CAR — pilar-padrdo (co = 10) e rigidez Else calculada pelo momento maximo do

diagrama momento-curvatura (ysec = 1,0 - Linha 0-A)

Os resultados da Tabela 36 resultaram idénticos aos da Tabela 31. Sdo também idénticos
para ambas as propostas de nyc.
Os resultados se mostraram adequados para CAR com o diagrama momento-curvatura

construido com 0. = 0,85.
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Tabela 36 — Resultados — Pilar-padréo (co=10) com rigidez secante (ysec=1,0 - Linha 0-A) — estudo CAR

Mtest/ M teo

CAR (f. > 50 MPa)

CAR (f. > 50 MPa)

NLG NLF ze()n:go i adaptado do fib Model Code 2010 nrc baseado na ABNT NBR 6118:2014
Todos 1<90 1>90 Todos 1<90 1>90
np |Méd{COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV/|np [Méd|COV/|np [Méd|COV|np|Méd|COV
P“g;fi‘g)rao Y'i';i% 00,75 [129/0,96| 0,25 124(0,98| 0,21 | 5 0,39/ 0,33 [129/0,96| 0,25 124(0,98| 0,21 | 5 0,39/ 0,33
P"g;fig)réo Y'i';‘fb 0:=0,80 [128(0,98| 0,22 [124/1,00( 0,20 | 4 [0,43] 0,03 [128|0,98| 0,22 |124]1,00{ 0,20 | 4 [0,43| 0,03
P"(acr;fig)réo yEI:iCO 0.=0,85 [129]0,99]0,23 [125/1,01|0,20 | 4 [0,41( 0,04 1290,990,23 |125(1,01{ 0,20 | 4 0,41 0,04
P“f‘cro'fi‘g)rao YE'jiCO 0:=0,90 (129(1,00| 0,23 [125/1,02( 0,20 | 4 [0,38| 0,05 [129|1,00| 0,23 |125(1,02| 0,20 | 4 [0,38| 0,05
P“(acr;fig)rﬁo st | 0=085 [1291,00/0,24125/1.02(021 | 4 |035| 005 [126]1,00| 0,24 125(1,02 0,21 | 4 0,35 0,05
P"(acro'fig)réo y'i';i‘?b 0:=1,00 (129|1,00]0,25 [125/1,03| 0,21 | 4 [0,34] 0,05 [129|1,00| 0,25 |125(1,03| 0,21 | 4 (0,34| 0,05
P"(acro'fig)réo YE'jiCO 0:=1,05 (129(1,00/0,26 [125/1,03| 0,22 | 4 (0,32 0,04 [129|1,00| 0,26 [125/1,03| 0,22 | 4 |0,32| 0,04
P“(acro'fig)rﬁo YE':?LCO 01,10 {129|1,00] 0,26 [125(1,03| 0,23 | 4 [0,20] 0,12 [129|1,00| 0,26 |125(1,03| 0,23 | 4 (0,29| 0,12

ESTUDO 2-CAR - pilar-padréo (co = 8) e rigidez Elsec calculada pelo momento méximo do

diagrama momento-curvatura (ysec = 1,0 - Linha 0-A)

Os resultados da Tabela 37 resultaram idénticos aos da Tabela 32. Sdo tambhém idénticos

para ambas as propostas de nyc.

Os resultados se mostraram adequados para CAR para todos os valores de 6c

considerados para a construcao do diagrama momento-curvatura.

Tabela 37 — Resultados — Pilar-padréo (co=8) com rigidez secante (ysc=1,0 - Linha 0-A) — estudo CAR

Mlest/ M teo

CAR (f. > 50 MPa)

CAR (f. > 50 MPa)

NLG NLE Tceonr?fo . adaptado do fib Model Code 2010 " baseado na ABNT NBR 6118:2014

' Todos <90 2>90 Todos A<90 2>90
np |Méd{COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV|np [Méd|COV/|np [Méd|COV|np|Méd|COV
PR | mSF | e=075  [126|088|0.26[124/089| 023 | 4 0,37 0,03 126[0.88 | 026 [124]0.89| 023 | 4 037|003
PR | 2P | e=0s0 [126l089|0.25[124091] 022 | 4 0,36 0,03 [126[0.89| 025 1241091 022 | 4 |0.36| 0,03
P"?;‘i%d)ré" YE':elCO 0:=0,85 [129[0,90(0,25 |125/0,92|0,22 | 4 |0,34| 0,04 129|0,90| 0,25 [125(0,92 0,22 | 4 |0,34| 0,04
P"?;ﬂ%‘;réo Yfe';efb 0:=0,90 |129]0,91|0,25 [125(0,93|0,22| 4 0,31] 0,05 [129]0,91| 0,25 |125(0,93| 0,22 | 4 {0,31{0,05
PR | P | e=005  [120]091(0.26[125(093| 023 | 4 [0.29] 0,05 |126]0.91| 0,26 125(0.93] 023 | 4 |0.29 | 0,05
PR | ST | e=100  [120]092(0.27[125(0.94| 023 | 4 [0.28 0,05 [126]0.92| 027 [125(0.94| 023 | 4 |0.28| 0,05
P"?;‘i%d)ré" YE':elCO 0:=1,05 [1290,92(0,28 |125(0,94| 0,24 | 4 0,26( 0,04 129|0,92| 0,28 [125(0,94| 0,24 | 4 |0,26|0,04
P"?;‘g;réo Yfe';efb 0:=1,10 |127/0,93|0,27 [125(0,94| 0,25 | 2 0,27] 0,00 [127]0,93| 0,27 |125(0,94| 0,25 | 2 |0,27| 0,00
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ESTUDO 3-CAR - pilar-padréo (co = 10) e rigidez Elsec calculada pelo momento maximo do
diagrama momento-curvatura dividido por 1,1 (ysec= 1,1 - Linha 0-B)

Os resultados da Tabela 38 resultaram idénticos aos da Tabela 33. Sdo também idénticos
para ambas as propostas de nc.

Os resultados para CAR permaneceram contra a segurancga para todos os valores de ..

Tabela 38 — Resultados — Pilar-padréo (co=10) com rigidez secante (ysec=1,1 - Linha 0-B) — estudo CAR

Mtest/Mteo
i CAR (f. > 50 MPa) CAR (f. > 50 MPa)
NLG NLF Tensdo 1) adaptado do fib Model Code 2010 1. baseado na ABNT NBR 6118:2014
conc. Todos A<90 %> 90 Todos <90 %> 90
np [Méd|COV/| np [Méd|COV|np|Méd|COV|np [Méd|COV/|np [Méd|COV|np|Méd|COV
P"(acr'fig)rao yE' fic'l 0.=0,75 |134|1,06| 0,18 |124]1,07|0,18 |10]0,90| 0,07 [134|1,06 0,18 [124|1,07| 0,18 |10(0,90| 0,07
0= Sec™ 4y
P"(acr'fig)rao YE' fic'l 0:=0,80 |1351,08|0,18 [125/1,09| 0,18 |10/0,92| 0,05 [135|1,08| 0,18 |125|1,09| 0,18 |10{0,92| 0,05
0— sec— 4,
P"(acr'f’ig)rao YE' % | o=085 [135110|0,16 [125[1,11] 0,16 |10|094|0,06 [135(1,10| 0,16 125111 | 0,16 [10[0.94| 0,06
0— sec— 4,
P"(acr'fig)rao yE' ¢ | 0=090 [135112|0,16 [125[1,13] 0,16 |10]0.96| 0,07 [135[1,12| 0,16 [125(1,13| 0,16 |10[0.96| 0,07
0= Sec™ =4y
P"(acr'fig)rao YE' fic'l 0.=0,95 |135/1,14| 0,16 |125/1,15| 0,16 |10]0,97| 0,05 [135|1,14| 0,16 [1251,15| 0,16 |10(0,97 0,05
0— Sec™ =4y
P"f‘cr'fi‘g)ra" YE' Eici 0:=1,00 |1351,15|0,16 [125/1,16|0,15 |10/0,96| 0,07 [135|1,15| 0,16 |125|1,16| 0,15 |10{0,96| 0,07
0— SeC™ 4y
P"(acr'f’i‘g)rao YE' ¢ | o0=105 [136115|0,17 [125[1,17| 045 |11/089| 0,26 [136[1,15| 0,17 [125(1,17| 0,15 |11|0.89| 0,26
0— Sec— 4y
P"(acr'f’i‘g)rao YE' ¢ | 0=110 [136[116|0,18 [125[1,18] 015 |11/0,88| 0,25 [136[1,16| 0,18 125118/ 0,15 |11|0.88| 0,25
0— Sec™ =4y

ESTUDO 4-CAR — pilar-padréo (co = 8) e rigidez Els calculada pelo momento méximo do
diagrama momento-curvatura dividido por 1,1 (ysec= 1,1 - Linha 0-B)

Os resultados da Tabela 39 resultaram idénticos aos da Tabela 34. Sdo também idénticos
para ambas as propostas de nyc.
Os resultados se mostraram adequados para CAR com o diagrama momento-curvatura

construido com 0. = 0,85.
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Tabela 39 — Resultados — Pilar-padréo (co=8) com rigidez secante (ysec=1,1 - Linha 0-B) — estudo CAR

Mtest/Mteo
) CAR (f. > 50 MPa) CAR (f. > 50 MPa)
NLG NLF Tenséo 1+ adaptado do fib Model Code 2010 1+ baseado na ABNT NBR 6118:2014
eon. Todos %< 90 %> 90 Todos % <90 %> 90
np |Méd{COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV/|np [Méd|COV/|np [Méd|COV|np|Méd|COV
P"?E'E‘;‘;rao yEIEiCi 0:20,75 |134]0,97(0,20 [124]0,98| 0,20 |10(0,78| 0,07 [134/0,97| 0,20 |124{0,98| 0,20 |10/ 0,78 0,07
0= Sec— 4y
P"?L'E%‘;rao YE' f‘ic'l 0:=0,80 [135(0,99]0,19 |125/1,00| 0,19 [10[0,81| 0,06 |135|0,99| 0,19 |125(1,00| 0,19 |10|0,81| 0,06
0= Sec— 4y
P"?E'Eigrao YE' fic'l 0.=0,85 |135|1,01|0,18 [125/1,03|0,17 |10|0,83| 0,06 |135|1,01| 0,18 |125|1,03| 0,17 |10|0,83| 0,06
0= sec—4,
P""’Eg‘i‘;‘;wo YE'fic'l 0:=0,90 [135[1,03|0,17 |125|1,05| 0,17 [10[0,85| 0,07 |135|1,03| 0,17 |125|1,05| 0,17 |10[0,85| 0,07
0— sec— 4,
P"?L‘Eas‘;rao vEI e 02095 |135/1,05|0,17 |125|1,06| 0,16 |10[0,86| 0,05 [135/1,05 0,17 [125(1,06| 0,16 |10|0,86| 0,05
0= Sec™ =y
P"%L‘Easd)rao vEI felc'l 0:=1,00 [135[1,06/0,17|125|1,07| 0,16 [10[0,85| 0,07 |135|1,06| 0,17 [125|1,07 0,16 |10[0,85| 0,07
0= Sec™ -y
P"?L‘Ezd)rao YE' felc'l 0:=1,05 [1351,07|0,17|125|1,09| 0,16 [10|0,84| 0,08 |135|1,07| 0,17 |125(1,09] 0,16 |10|0,84 | 0,08
0— sec— 4,
P"?L'Eag‘;rao YE' e 021,10 |135/1,07|0,17 |125|1,09] 0,16 |10[0,83] 0,08 [135/1,07| 0,17 [125(1,09| 0,16 |10|0,83| 0,08
0— sec— 4,

ESTUDO 5-CAR — pilar-padrdo (co = 8) e rigidez Else definida por Mr obtido com 0,85.f; e
dividido por 1,1 (ysec = 1,1 - Linha 0-C)

Os resultados da Tabela 40 resultaram idénticos aos da Tabela 35. Sdo também idénticos
para ambas as propostas de nyc.
Os resultados se mostraram adequados para CAR com o diagrama momento-curvatura

construido com 0. = 0,85.

Tabela 40 — Resultados — Pilar-padréo (co=8) com rigidez secante (ysec=1,1) e Mr obtido com 0,85.fc —
(Linha 0-C) - estudo CAR

Mtest/Mteo
) CAR (. > 50 MPa) CAR (f. > 50 MPa)
NLG NLF Tenséo 1+ adaptado do fib Model Code 2010 1+ baseado na ABNT NBR 6118:2014
cone. Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd{COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV|np [Méd|COV/|np [Méd|COV|np|Méd|COV
P"?L‘E%‘;mo YE' Eelc'l 0.=0,85 [135[1,01|0,18|125/1,03| 0,17 [10[0,83| 0,06 |135|1,01| 0,18 |125(1,03| 0,17 |10|0,83| 0,06
0— Sec™ 4y
P"?L‘E%‘;mo YE' e 020,90 |135/1,06|0,16 |125|1,07| 0,16 |10[0,87| 0,06 [135/1,06| 0,16 [125(1,07| 0,16 |10|0,87| 0,06
0— Sec— 4y
P"?L'E%d)ra" YE' | a=095 [1361,00|0.17 [1251,11|015 |11]0,83 0,26 [136(1,09| 0,17 [125(1,11| 015 110,83 0,26
0~ sec—4,
P"?L'Eagra" YE' felc'l 01,00 |136]1,12|0,17 [125/1,14|0,15 |11[0,87| 0,25 |136|1,12| 0,17 |125|1,14| 0,15 |11]0,87| 0,25
0~ sec—4,
P"?L‘E%‘;mo YE' oy 01,05 [137/1,14]018 [1251,17] 0,15 [12]0,85| 0,30 [137]1,14| 0,18 [125(1,17| 0,15 |12/0,85| 0,30
0— Sec™ 4y
P"?L‘E%‘;mo YE' e 021,10 |137|1,17]0,17 |125|1,19] 0,15 |12]0,87| 0.28 [137]1,17| 0,17 [125(1,19| 0,15 |12|0,87| 0,28
0— Sec— 4y




193

5.4.4. Método das diferencas finitas com rigidez El secante obtida de diagramas
N-M-1/r

Apresenta-se a seguir uma sequéncia de estudos analogos aos realizados no item 5.4.3.
A NLG é considerada usando o método das diferencas finitas, conforme exposto no item 4.2.3.

E importante ainda relembrar alguns pontos fundamentais para as analises a seguir:

e O fator 6. que multiplica as tensdes do concreto (item 4.4.2) tem como Unica funcéo
ajustar diagrama parabola-retangulo para obtencdo de outras rigidezes Elsec. Seu
valor ndo esta relacionado aos efeitos do carregamento de longa duracgéo;

e O coeficiente ysec tem como Unica fungdo definir o ponto de corte do diagrama
N-M-1/r para o célculo da rigidez El secante (Elsec), como mostrado no item 4.3.3.
Nos diversos estudos a seguir, as linhas 0-A, 0-B e 0-C séo aquelas mostradas na

Figura 62.

5.4.4.1. Rigidez EIl secante obtida da curva N-M-1/r gerada com o diagrama
parabola-retangulo e critérios originais da ANBT NBR 6118:2004

Os resultados da Tabela 41 se mostraram muito a favor da seguranca e com elevada
dispersdo para CRN, sendo muito parecidos com os do modelo do pilar-padrdo com co= 8 e
mesma rigidez El secante.

Os resultados se mostraram adequados para CAR para todos os valores de 6c
considerados para a construcdo do diagrama momento-curvatura.

A Figura 122 apresenta os resultados com 6. = 1,00, que apresentou medias mais
proximas da unidade para CAR, sendo praticamente idéntica as médias para a faixa de 6. = 0,90
a6.=1,10.
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Tabela 41 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez secante (ysc=1,0 — Linha 0-A)

MteSI/MIeU

x fc <50 MPa f. > 50 MPa
NLG NLE | Tems80 | ohos - -
conc. Todos 1<90 1>90 Todos L<90 1>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV/| np |Méd|COV|np|Méd|COV

Diferencas | El sec.
finitas Ysec=1,0
Diferencas | El sec.
finitas Ysec=1,0
Diferencas | El sec.
finitas Ysec=1,0
Diferencas | El sec.
finitas Ysec=1,0
Diferengas | El sec.
finitas Ysec=1,0
Diferencas | El sec.
finitas Ysec=1,0
Diferencas | El sec.
finitas Ysec=1,0
Diferengas | El sec.
finitas Ysec=1,0

6.=0,75 |185/0,80|0,32 56/0,63|0,38 |54|0,63/0,38 | 2 |0,38| 0,03 |129/0,88| 0,26 {124/0,90/ 0,23 | 5 |0,34| 0,32

6.=0,80 |187/0,82|0,32 (58/0,63{0,39 |56|0,65(0,38 | 2 {0,35| 0,04 |129/0,90| 0,25 {125|0,91| 0,23 | 4 |0,38/| 0,03

6.=0,85 |187(0,83|0,31 |58/|0,660,38 [56/0,67(0,37 | 2 |0,34| 0,06 |129{0,91| 0,25 |125/0,93| 0,22 | 4 |0,36| 0,04

6.=0,90 |188(0,84|0,32 |59|0,66(0,39 [57|0,67|0,38 | 2 |0,32]| 0,06 |129(0,92| 0,25 |125(0,94|0,22 | 4 |0,33| 0,05

6.=0,95 |187/0,85|0,31 (58/0,68|0,38 |56|0,70(0,36 | 2 {0,31| 0,06 {129/0,92| 0,25 {125|0,94| 0,22 | 4 |0,31| 0,05

6.=1,00 |187/0,85|0,32 (58/0,69|0,38 |56|0,70(0,36 | 2 {0,29| 0,05 |129(0,92| 0,26 {125/0,94|0,23 | 4 |0,30| 0,04

6.=1,05 |188|0,85|0,33|59|0,68|0,40|57(0,70|0,38 | 2 |0,27(0,07 |129|0,92| 0,27 |{125|0,94| 0,24 | 4 |0,28| 0,04

6.~1,10 |188/0,85|0,34 (59/0,68(0,41|57|0,70(0,39| 2 |0,25| 0,09 |129/0,92| 0,28 {125|0,94|0,25| 4 |0,26| 0,11

Figura 122 — Diferencas finitas com rigidez EIl secante (8.=1,00 e ysc=1,0 - Linha 0-A)

140 , , . . . .
o =50 MPa; A=00
o f»50 MPa; A=90
120 Ml & £.250 MPa; A=90 I
& =50 MPa; A=00
100 a J
L&}
o o
Eosof 1
=
B a
£ 60 [ * 1
40 | & -
[=] Od@
s} L}
20 r . . .
. * o
o~ .
D 1 1 L 1 1 1
0 20 40 60 a0 100 120 1440
M,e, (kN.m)

Quando se considera ysec = 1,1 (Linha 0-B), os resultados da Tabela 42 apresentaram
médias mais proximas da unidade para CRN com 6. = 1,10 (Figura 123) e para CAR com
0c = 0,80 (Figura 124). As dispersbes sdo sempre inferiores as apresentadas na Tabela 41.
Novamente, os resultados foram muito parecidos com os do modelo do pilar-padrdo com
Co = 8 e mesma rigidez EI secante, sendo que o pilar-padréo apresentou COV ligeiramente

menor para CRN.



Tabela 42 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez secante (yse.=1,1 - Linha 0-B)
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Mtest/Mteo
x fc <50 MPa f. > 50 MPa
NLG NLE | Temsd0 | rogos . i
conc. Todos L<90 1>90 Todos L<90 2>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV/| np |Méd|COV|np|Méd|COV

D']fier:ftggas YE'ielc'l 6:=0,75 [200[0,92| 0,24 |65(0,82|0,28 |58|0,81| 0,29 | 7 |0,88| 0,26 [135|0,97 0,21 |125|0,98| 0,21 |10|0,79] 0,07

D']fienrﬁggas YE'felc'l 0:=0,80 |202|0,94|0,24 |67/0,83|0,30 |60[0,82[0,31 | 70,91| 0,25 |135|1,00] 0,19 |125|1,01| 0,19 |10|0,82] 0,06
Sec— 4y

D']fier:i‘ira‘gas YE'felc'l 0:=0,85 [204/0,96/0,24 [69(0,84| 0,32 |61|0,84| 0,31 | 8 {0,86|0,35 [135(1,02| 0,18 |125|1,03| 0,17 |10|0,84| 0,06
Sec™ =y

D'fffr:ﬁggas yEliici 820,90 |207]0,97|0,25 |71/0,85|0,33 |62[0,85|0,32 | 9 |0,83| 0,40 |136]1,03| 0,19 |125|1,05| 0,17 |11|0,79] 0,28

D'Iienrﬁ';gas YE'ielc'l 020,95 |208|0,990,24 |72|0,87|0,31 |62]0,87|0,30 |10|0,84| 0,36 |136]1,05| 0,18 |125|1,07| 0,16 |11|0,80| 0,27

D'{f;ﬁggas YE'felc'l 0:=1,00 |208]1,000,23 [72]0,90]0,29 |62]0,90] 0,29 |10]0,90| 0,30 |136|1,06| 0,18 |125|1,08| 0,16 |11|0,79] 0,27
Sec™ =y

D']fier:ﬁggas YE'f‘ic'l 0:=1,05 [209]1,01|0,23|73|0,91|0,29 |63(0,90|0,30 |10[0,96| 0,24 |136/1,07| 0,18 [125/1,09| 0,16 |11|0,79| 0,26
Sec™ -y

D'fffr:ﬁggas YE'i‘ic'l 8:=1,10 |209]1,02|0,23 730,93 0,28 |63[0,92| 0,29 |10|1,01| 0,21 |136]1,07 0,18 |1251,10| 0,16 |11|0,78] 0,25

Figura 123 - Diferencas finitas com rigidez El secante (0.=1,10 e ysec=1,1 - Linha 0-B)
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Figura 124 - Diferencas finitas com rigidez El secante (6.=0,80 e ysec=1,1 - Linha 0-B)
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Novamente, os resultados da Tabela 43 foram muito parecidos com os do modelo do

pilar-padrdo com co = 8 e mesma rigidez El secante (Tabela 35). As médias resultaram mais

préximas da unidade para CRN com 6. = 0,95 (Figura 125) e para CAR com 6. = 0,85

(Figura 124 apresentada anteriormente).

Tabela 43 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez secante (ysc=1,1) e Mr obtido com 0,85.fc (Linha

0-C)
Mtest/Mteo
. f.<50 MPa f.>50 MPa
NLG NLE | TeMS30 | roos - -
conc. Todos <90 %>90 Todos A<90 %>90
np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV|np|Méd|COV
Diferencas YE'j‘iC'l 6:=0,85 [204/0,96|0,2469|0,84|0,32 [61|0,84| 0,31 | 8 {0,86| 0,35 [135/1,02| 0,18 [125(1,03| 0,17 |10|0,84| 0,06
D'}fﬁ:ﬁggas YE'j‘iC'l 0:=0,90 [209|1,01| 0,22 |73|0,91|0,27 63]0,92| 0,27 |10|0,88| 0,27 [136|1,06| 0,18 |125|1,08| 0,16 |11|0,81| 0,27
D';ienrietggas YE'fic'l 0:=0,95 [210|1,06|0,20|73|1,00|0,22 63|1,00| 0,23 10(0,99| 0,19 [137|1,09| 0,18 |125|1,11| 0,15 |12|0,79] 0,36
Sec™ 4y
D';ienrietggas YE'fic'l 021,00 [210]1,10]0,19|73|1,07| 0,21 |63]1,07| 0.22 [10|1,09| 0,16 [137|1,12| 0,18 |125/1,15| 0,15 |12]0,83] 0,32
Sec™ 4y
Plreas™™ | E153% | 0105 [210/1.14|0,19|73[113| 021 [63[1,12] 0.21 101,18 0,18 137|115 017 |125]1,17| 0,15 12]0.86 028
D'}fﬁ:ﬁggas YE'jelC'l 0.=1,10 |210|1,180,19 |73|1,18] 0,21 |63]1,17| 0,22 [10|1,26| 0,20 |137|1,17| 0,17 [125|1,20| 0,15 |12]0,88| 0,27
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Figura 125 - Diferengas finitas com rigidez El secante (0.=0,95 e ysec=1,1) e Mr obtido com 0,85.f: (Linha

0-C)
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Os resultados obtidos pelo método das diferencas finitas foram muito parecidos com 0s
do pilar-padréo com co = 8, para a mesma rigidez EIl secante. I1sso corrobora a necessidade de
se considerar co= 8 no modelo do pilar-padréo, de forma a levar em consideracéo a forma do

diagrama de momento de primeira ordem.

5.4.4.2. Rigidez EIl secante obtida da curva N-M-1/r gerada com o diagrama

parabola-retangulo ajustado para CAR

Assim como feito no item 5.4.3.1, foi avaliada a influéncia do fator nw no erro dos
modelos de célculo dos efeitos de segunda ordem de pilares de CAR, baseado nas explicagdes
do item 4.4.2.1. A NLG, neste caso, considerou o método das diferencas finitas (item 4.2.3).

E importante relembrar que as implicacdes da consideracdo de mw na capacidade
resistente e na confiabilidade dos pilares de CAR devem ser avaliadas em outros estudos.

Os resultados da Tabela 44 sdo idénticos aos da Tabela 41. Sdo também idénticos para

ambas as propostas de nyc.
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Tabela 44 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez secante (ysc=1,0 — Linha 0-A) — estudo CAR

MIE‘SI/MIEO
CAR (f. > 50 MPa) CAR (f. > 50 MPa)
NLG NLF | Tensdo conc. 1+ adaptado do fib Model Code 2010 1+ baseado na ABNT NBR 6118:2014
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV | np [Méd|COV |np|Méd|COV | np [Méd|COV | np |Méd|COV |np|Méd | COV
Diferencas | EIsec. | o 475 |129]0,88| 0,26 |124|0,90| 023 | 50:34| 0,32 [129] 0,88 | 0,26 |124]0,90| 0.23 | 5 |0.34| 0.32
finitas | yec=1,0
Diferencas | EIsec. | o 480 |129]0,90| 0,25 |125|0,91| 023 | 4 |0:38| 0,03 [129] 0,90 | 0,25 |125]0,91| 0.23 | 4 |0.38| 0,03
finitas | yec=1,0
D'ffﬁ]rﬁggas YE' jic(') 0:=0,85 |129/0,91| 0,25 |125]0,93| 0,22 | 4 |0,36| 0,04 {129/0,91 | 0,25 |125|0,93| 0,22 | 4 | 0,36 | 0,04
D'Iienrﬁggas YE'zic(') 0:20,90 [129]0,92| 0,25 [125(0,94 | 0,22 | 4 [0,33| 0,05 |129]0,92| 0,25 |125|0,94| 0,22 | 4 |0,33| 0,05
Diferencas | EIseC. | o 95 |129]0,92| 0,25 [125[0,94| 0,22 | 4 [0,31] 0,05 |129]0,92| 0,25 |125|0.94| 0,22 | 4 |0:31| 0,05
finitas | yec=1,0
Diferencas | EIsec. | o 100 |129]0,92| 0,26 [125[0,94| 0,23 | 4 [0,30| 0,04 |129]0,92| 0,26 |125|0,94| 0,23 | 4 |0,30| 0,04
finitas | yec=1,0
D'{fgﬁggas YE' ¢l 0=105  |129/092| 027 |125/094| 024 | 4 [0.28| 0,04 |120(0,92 | 0,27 |125(0,94 | 0,24 | 4 {0,28| 0,04
D'Iier:ﬁggas YE' zelc(') 0:=1,10 |129]0,92] 0,28 [1250,94| 0,25 | 4 [0,26] 0,11 |129]0,92 | 0,28 |125/0,94| 0,25 | 4 |0,26| 0,11

Apenas ao se considerar ysec= 1,1 (Linha 0-B) em conjunto com o0 método das diferencas

finitas, é possivel observar ligeira variacao dos resultados da Tabela 45 em relacdo a Tabela 42
para CAR. Para 6. < 1,0, as médias para CAR com n¢ adaptado do fib Model Code 2010
resultaram ligeiramente menores que as médias da Tabela 42, com pequeno aumento do COV.

O fator nre baseado na ABNT NBR 6118:2014 conduziu a médias mais conservadoras que 0

fator n¢. adaptado do fib Model Code 2010, como ja era esperado em fungdo das observacdes

feitas no item 4.4.2.1. Considerando o grupo completo de pilares de CAR, € possivel observar

que 6c = 0,85 conduziu a médias mais proximas da unidade.

Tabela 45 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez secante (ysec=1,1 - Linha 0-B) — estudo CAR

M test/ M teo

1+ adaptado do fib Model Code 2010

CAR (f. > 50 MPa)

CAR (fc > 50 MPa)
1+ baseado na ABNT NBR 6118:2014

NLG NLF | Tensao conc.
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV | np [Méd|COV |np|Méd|COV | np [Méd|COV | np |Méd|COV |np|Méd | COV
Diferencas | EIsec. | o 75 |134]0,95| 0,25 |124|0,96| 025 |10 0,82 0,07 |134] 0,94 | 0,28 |124] 0,95 | 0.28 |10|0,81| 0,07
finitas | yec=1,1
Diferencas | Bl sec. | o 99 |135(0,98| 0,21 |125/0,99| 0.21 |10]0,84| 0,06 |135|0,96 | 0,23 |125]0,97| 0,23 |10|0,84 | 0,07
finitas | ysec=1,1
Dlfens®® | 7151|0085 |136100| 020 |125/1,02| 0,19 |11|0.80 | 0,26 |136[0.99 | 021 |125| 101 020 |11] 080 028
D'Ifgﬁggas YE' jelc'l 020,90 |136]1,03| 0,29 [125|1,04| 0,17 |11]0,82| 0,27 |136]1,02| 0,19 |125|1,03| 0,18 |11|0,82| 0,27
Diferencas | EIsec. | o 495 |136]1,05| 0,18 |125|1,07| 0,16 |11]0:84| 0,27 |136| 1,04 | 0,18 |125| 1,06 | 0.17 |11|0,84| 0,27
finitas | yec=1,1
Diferencas | Bl sec. | o 1 59 |136]1,06| 0,17 |125/1,08| 0.16 |11]0,85| 0,26 |136|1,06 | 0,18 |125]1,07| 0,16 |11[0,85 | 0,26
finitas | ysec=1,1
D'Iienrﬁggas YE' jic'l 0.=1,05 |136/1,08| 0,17 [125|1,10| 0,16 |11|0,84| 0,25 |136]1,07 | 0,17 |125|1,09| 0,16 |11|0,85| 0,25
Diferengas YE' 5%l 0=110  [136(1,09] 017 125|111 0,15 |11/0,83| 0,24 136|108 | 0,18 [125|1,10| 0,16 |11{0,83| 0,24
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Assim como observado no caso anterior, a consideragdo de ysec = 1,1 com Mg obtido da
curva com 0,85.fc (Linha 0-C), em conjunto com o método das diferencas finitas, resultou em
ligeira variacdo das meédias e COV da Tabela 46 em relacdo a Tabela 43. Os melhores
resultados, com médias mais proximas da unidade, foram observados para 6. = 0,85. Nesse
mesmo caso, a média com n¢ adaptado do fib Model Code 2010 resultou ligeiramente menor
que a média da Tabela 43, com pequeno aumento do COV. O fator nr baseado na
ABNT NBR 6118:2014 conduziu a média mais conservadora que o fator ns adaptado do

fib Model Code 2010, assim como observado anteriormente.

Tabela 46 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez secante (ysc=1,1) € Mr obtido com 0,85.fc (Linha
0-C) — estudo CAR

Mtest/Mleo
CAR (f. > 50 MPa) CAR (f. > 50 MPa)
NLG NLF | Tensdo conc. Ny adaptado do fib Model Code 2010 1. baseado na ABNT NBR 6118:2014
Todos 2<90 21>90 Todos 1<90 1>90

np |Méd|COV | np [Méd|COV |np|Méd|COV | np [Méd|COV | np |Méd|COV |np|Méd | COV

Diferencas | El sec.
finitas | yec=1,1
Diferencas | EISec. | 0,90 |137|1,06| 0,19 |125[1,08 | 0,16 |12|0,78 | 0,36 |137| 1,05| 0,20 [125|1,07 | 0,16 |12|0,78| 0,36
finitas | yec=1,1
Diferencas | El sec.
finitas | ysec=1,1
Diferencas | El sec.
finitas | yec=1,1
Diferencas | El sec.
finitas | yec=1,1

Diferencas | EIsec. | o 115 |137]1,20| 0,17 |125|1,23| 015 |12] 092 0,23 [137| 1,19 | 0,17 |125]1.22| 0.15 |12] 0,92 0.23
finitas | yec=1,1

0.=0,85 136(1,00| 0,20 {125/1,02| 0,19 ({11|0,80 0,28 |136|0,99 | 0,21 |125|1,01| 0,20 {11|0,80] 0,28

0.~0,95 137|1,10| 0,18 |125/1,13| 0,15 |12|0,82| 0,32 |137|1,09 | 0,18 |125|1,12| 0,15 (12| 0,82 0,32

0,~1,00 137|1,14| 0,17 |125(1,17| 0,15 |12|0,86| 0,28 |137|1,13| 0,17 |125|1,16| 0,15 (12| 0,86 | 0,28

0,=1,05 137|1,17| 0,17 |125(1,20| 0,15 |12|0,89| 0,25 |137|1,16 | 0,17 |125|1,19| 0,15 (12| 0,89 | 0,25

5.4.5. Método das diferencas finitas com rigidez obtida da curva N-M-1/r

Nos estudos apresentados a seguir, a curvatura utilizada no método das diferencas finitas
é lida diretamente dos diagramas momento-curvatura, para cada nd do pilar discretizado em
funcdo do momento atuante no no. Este modelo mecénico avancado, assim denominado para
uso neste trabalho, foi explicado no item 4.3.5 e deriva do método geral.
Foram excluidos das analises os pilares que se mostraram numericamente instaveis, ou
seja, que apresentaram uma das condicdes a seguir:
e Foi ultrapassado o nimero maximo de iteracdes sem atingir a convergéncia, ou seja,
as diferencas entre os deslocamentos transversais de iteragdes sucessivas S&o

superiores a tolerancia adotada;
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e Um ou mais nds do pilar apresenta momento fletor superior ao maximo valor do

diagrama momento-curvatura.

5.4.5.1. Rigidez obtida da curva N-M-1/r gerada com o diagrama parabola-retangulo

Esta anélise foi realizada com o0 modelo mecénico avancado descrito no item 4.3.5.

A leitura das curvaturas diretamente dos diagramas momento-curvatura, sem
linearizacdo, conduziu a médias contra a seguranca (superiores a 1,0) em praticamente todos 0s
cenarios (Tabela 47). Além disso, muitos pilares apresentaram instabilidade numérica (ndo
convergiram), sobretudo para menores valores de 6c. 1sso ocorreu, em muitos casos, devido a
elevada forca axial, ja proxima do esgotamento da capacidade resistente da secéo transversal,

que levou a momentos superiores ao maximo momento do diagrama momento-curvatura.

Tabela 47 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez obtida da curva N-M-1/r

Mtest/Mteo

= f. <50 MPa f. > 50 MPa
NLG NLE | Tensdo Todos - :
conc. Todos A<90 A>90 Todos 1<90 1>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV/|np|Méd|COV |np|Méd|COV| np |Méd|COV| np [Méd|COV|np|Méd|COV

Diferencas | Curva
finitas | N-M-1/r
Diferencas | Curva
finitas N-M-1/r
Diferencas | Curva
finitas N-M-1/r
Diferengas | Curva
finitas | N-M-1/r
Diferencas | Curva
finitas | N-M-1/r
Diferencas | Curva
finitas N-M-1/r
Diferencas | Curva
finitas N-M-1/r
Diferencas | Curva
finitas N-M-1/r

6.=0,75 |541,09/0,3819|1,13|0,53|13|0,91|0,39 |6 |1,61|0,48 | 35|1,08/0,26 | 30|1,11|0,26 |5 |0,86| 0,12

6.=0,80 [85(1,15|0,32|24|1,23|0,46|18|1,02|0,24 | 6 (1,83|0,44 (61 {1,12|0,23 |56 |1,13(0,23 |5 |0,95/ 0,06

6.=0,85 (118/1,18|0,31 (38|1,22|0,45|30|1,07|0,29 | 8 {1,79|0,47 (80 (1,15|0,20|71|1,18(0,20| 90,98/ 0,09

6,=0,90 (131/1,25/0,28 |41|1,38/| 0,37 |34|1,25|0,22| 7 |2,05|0,42|901,19(0,19 |82|1,21|0,18 | 8 |0,99|0,18

6.=0,95 (155|1,27|0,28 |52|1,38| 0,36 |44|1,27|0,21| 8 |2,00|0,47 [103(1,21|0,19 | 95|1,23| 0,18 | 8 |1,03| 0,21

6,=1,00 (173]1,29|0,28 |55|1,43|0,36 |46|1,32|0,21 |9 (1,98|0,50 (118(1,23|0,19 |109|1,24(0,19|9|1,10(0,13

6,=1,05 (190/1,30(0,29 |63|1,41|0,38|53|1,31| 0,24 |10|1,95|0,53 [127|1,25|0,19 (116/1,27| 0,18 |{11|1,02| 0,27

6.~1,10 [200/1,33/0,29|70|1,42|0,39|60|1,32| 0,26 |10|2,03| 0,52 [130(1,29|0,18 |120|1,30| 0,18 |{10{1,16| 0,18

Destaca-se que o numero de pilares remanescentes (colunas np da Tabela 47) é
significativamente menor se comparado aos demais modelos deste trabalho. A exclusdo de
muitos pilares de uma analise pode distorcer os resultados, por isso 0s numeros da Tabela 47
devem ser vistos com cautela.

O método das diferencas finitas com leitura das curvaturas diretamente dos diagramas
momento-curvatura apresentou resultados contra a seguranca e com desempenho inferior a
diversos modelos simplificados. Tal desempenho pode ser explicado, em parte, pela aplicacédo
da forca normal reportada no ensaio na sua totalidade, sem processo incremental. As forgas
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normais dos pilares do banco de dados deste trabalho séo elevadas, levando muitos pilares a

apresentar instabilidade numérica, sem resultado convergente. Melhores resultados podem ser

obtidos com aplicacdo incremental da forca normal, mas ja fora do escopo deste trabalho.

5.4.5.2. Rigidez obtida da curva N-M-1/r gerada com o diagrama parabola-retangulo

Esta analise foi realizada com o0 modelo mecanico avancado descrito no item 4.3.5.

ajustado para CAR

A proposta de ajuste do pivd C e tensdo do diagrama parabola-retdngulo do concreto

(item 4.4.2.1) resultou em maior numero de pilares com instabilidade numérica, principalmente

por levar a momentos superiores a0 maximo momento do diagrama momento-curvatura. O

numero de pilares (coluna np) de cada linha da Tabela 48 ¢ significativamente menor que na

Tabela 47, o que distorceu os resultados, que se mostraram mais contra a seguranca (maiores

médias) do que os da Tabela 47. Tal conclusdo é o oposto do observado nos modelos com

rigidez El secante (linearizada), nos quais se observou que a consideracdo de nt conduziu a

resultados ligeiramente mais a favor da seguranca, como ja era esperado em funcdo das

observagoes feitas no item 4.4.2.1.

Tabela 48 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez obtida da curva N-M-1/r - estudo CAR

Mtest/ M teo

CAR (f. > 50 MPa)
1. adaptado do fib Model Code 2010

CAR (f. > 50 MPa)
1. baseado na ABNT NBR 6118:2014

NLG NLF |Tensdo conc.
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np [Méd|COV| np |Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV| np [Méd|COV |np|Méd|COV
Diferencas Curva _
finitas NoMozi| =075 | 31]1,06/027 |23 (1,14|0,25| 8 [0,83| 0,15 |28 (1,01(0,34 231,08 031 | 5|0,73/ 032
Diferencas | Curva | o 450 |41 |114|026 |33(1,19]0,26 | 8[0,92] 0,09 |39 [1,12] 025 |31 |1,16| 0,25 | 8 |0,96] 0,12
finitas N-M-1/r
Diferencas | Curva | a5 |561,17(0.20 | 47|1,20] 0.21 | 9 |1,02| 0,07 | 50 |1,15| 0,21 | 42 |1,18] 0.22 | 8 |1,03] 0,07
finitas N-M-1/r
Diferencas | Curva | 99 |75 1,20{0.20 | 67|1,23] 0,19 | 8 |1,00{ 0,25 | 67 |1,16] 0,24 | 57 |1,20{ 0,20 |10|0,93| 0,38
finitas N-M-1/r
Diferencas Curva _
finitas NoMzi| 070,95 | 87(1,23/021 |78(1,25(0,20 |9 1,07| 01879 (121(0,22 72|1,22 023 | 7 |1,11] 019
Diferencas | Curva | o 1 50 |105|1,26|0,18 | 95 |1,27] 0,18 |10]1,12| 0,13 | 96 [1,24| 0.18 | 87 | 1,26 | 0,18 | 9| 1,12] 0,16
finitas N-M-1/r
Diferencas | Curva | 9 05 |11g|1,27| 0,18 |109]1,28| 0,19 | 9 |1,21| 0,12 |108|1,26| 0,18 | 98 |1.27| 0.18 |10|1,17| 0,15
finitas N-M-1/r
Diferencgas finitas ch’/l“’f/r 01,10 |124]1,30] 0,29 |113(1,31] 0,18 |11]1,18]| 0,21 [121|1,28| 0,19 |110[1,29] 0,18 |11]1,19] 0,20
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Resumem-se a seguir os parametros estatisticos do erro dos modelos de calculo dos

efeitos de segunda ordem de pilares de concreto armado apresentados nos itens anteriores.

Os resultados sdo validos para pilares de concreto armado biapoiados submetidos a

flexdo normal composta, com diagrama de momento de primeira ordem uniforme e

excentricidades da forca axial iguais em ambas as extremidades. As caracteristicas geometricas

e dos materiais dos pilares do banco de dados deste trabalho séo apresentadas no item 5.3.4.

Os modelos identificados pelo simbolo ¢ foram aplicados conforme definidos nas

normas técnicas, mas com os critérios apresentados no item 5.2.

a) Métodos com curvatura aproximada

A partir dos resultados da Tabela 49 é possivel concluir:

e O modelo do pilar-padrdo com curvatura aproximada da norma ABNT NBR 6118:2014

apresentou melhores resultados que os da norma europeia. As médias resultaram mais

préximas da unidade, com menores COV;

e As curvaturas aproximadas de todos os modelos se mostraram suficientemente

conservadoras, permitindo adotar o pilar-padrdo com ¢ = 10, sem necessidade de

considerar ¢ = 8 (item 4.3.1.4).

Tabela 49 — Resultados — Métodos com curvatura aproximada - normas técnicas

Mtesl/Mleo
) fc >50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
A>90 Todos L<90 2>90
Méd|COoV/ np|Méd|COV| np [Méd|COV| np [Méd|COV|np|Méd|COV
Pilar-padrdo | Curvatura ABNT NBR
N ) 6118:2014 (item 0,99(0,18 10|0,94| 0,12 (136(0,99( 0,17 |125(1,00| 0,17 {11/0,89| 0,14
(c=10) aproximada
18.5.3.3.2)¢
Pilar-padrédo | Curvatura EN 1992-1-1:2004
(c=10) aproximada (item 5.8.8) 0,88(0,25 10{0,98| 0,12 |136(0,90| 0,23 |125|0,90( 0,23 {11|0,81| 0,16
Pilar-padréo | Curvatura EN 1992-1-1:2004
(c=8) aproximada (item 5.8.8)+ 0,79|0,28 10|0,84| 0,14 |1136|0,81 0,26 (125|0,82| 0,27 |11|0,71| 0,17
Pilar-padrdo | Curvatura EN 1992-1-1:2004
(c=10) aproximada | (item 5.8.8) Kr=1¢ 0,84 0,26 10/0,97| 0,12 (136|0,86 | 0,24 |125(0,87| 0,24 {11/0,81| 0,16
Pilar-padrdo | Curvatura EN 1992-1-1:2004
(c=8) aproximada | (item 5.8.8) Kr=1+ 0,75(0,29 10|0,84| 0,15 |136|0,78 0,27 (125|0,78| 0,28 |11|0,71| 0,17
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b) Métodos com rigidez aproximada — normas técnicas

A partir dos resultados da Tabela 50 é possivel concluir:

O modelo do pilar-padrdo com rigidez « aproximada da ABNT NBR 6118:2014
apresentou o menor COV para o grupo de 210 pilares, com valores muito semelhantes
para CRN e CAR. No entanto, as médias sdo ligeiramente contra a seguranca;

O modelo do pilar-padrao com rigidez EI aproximada da EN 1992-1-1:2004 apresentou
melhores resultados para a sua versdo original, sem a simplificagdo permitida para
pilares com p > 0,01 (item 4.3.2.1);

As rigidezes da norma ACI 318M-19 apresentaram elevada disperséo dos resultados em
praticamente todos os cenarios. Curiosamente, a rigidez Elesf(a) apresentou bons
resultados com pilar-padrdo com co=10, com valores semelhantes aos obtidos com a
rigidez EIl aproximada da EN 1992-1-1:2004 com pilar-padrdo com co=8. A norma
ACI 318M-19 informa que a rigidez Elefr(a) seria menos precisa que a rigidez Eles(b),
0 que n&o se observou nos resultados da Tabela 50;

A rigidez Eler(c) da norma ACI 318M-19 se mostrou consistentemente contra a

seguranga, mesmo quando associada ao pilar-padrdo com o redutor de rigidez ¢x = 0,75.

Tabela 50 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — normas técnicas

Mtest/Mteo
i fc <50 MPa fc > 50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV|np(Méd|COV|np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV| np |Méd|COV [np|Méd|COV
Pilar-padréo Rigidez « ABNT NBR
v - 6118:2014 (item |210(1,09(0,17 {73|1,08| 0,17 |63|1,09| 0,18 [10|0,98| 0,08 |137|1,10| 0,16 [125|1,12| 0,15 |12|0,87| 0,16
(co=10) aproximada
18.5.3.3.3)¢
Pilar-padrao Rigidez ABNT NBR
P gidez « 6118:2014 (item |210|1,03|0,17 [73|1,02| 0,17 |63|1,03| 0,18 |10(0,93| 0,08 137|1,04| 0,16 |125|1,06| 0,15 |12|0,82| 0,16
(co=8) aproximada 185.3.3.3)
Pilar-padréo | Rigidez El | EN 1992-1-1:2004 |, o7 931 ¢ 57 [62|0,01 0,25 |55(0,90] 0,25 | 7 |1,03] 0,23 |125(0,95 0,28 [1140,94| 0,29 |11]1,06| 0,22
(co=8) aprox. original (item 5.8.7)¢
Pilar-padréo | Rigidez El | EN 1992-1-1:2004 |, 5 741 33 49|0,80| 0,31 |44|0.81] 0,29 | 5 |0,70[ 0,47 | 83|0,70] 0,34 | 770,71] 0,34 | 6 |0,63| 0,35
(co=8) aprox. simplif. (item 5.8.7)¢
Pilar-padréo El eff (a) ACI 318M-19
(06=0.75) | (Eq. 6.6.4.4.42) (item 6.6)9 134/0,78( 0,32 |45(0,82| 0,30 |42|0,82| 0,30 | 3 |0,77| 0,46 | 89 |0,76| 0,32 | 81 |0,78| 0,31 | 8 |0,64| 0,42
Pilar-padréo El eff (b) ACI 318M-19
(0=0.75) | (Eq. 6.6.4.4.4b) (tem 6.6y |113|068| 0:33|38|0,67| 0,36|35(0,67| 0,36 | 3 |0,73| 0,45| 750,69/ 0,32 | 71|0,70| 031 | 4 |0,47| 059
Pilar-padréo El.eff (c) ACI 318M-19
(6<=0.75) | (Eq. 6.6.4.4.40) (item 6.6)% 207(1,11| 0,25 |74|1,14| 0,25 [64|1,09| 0,24 |10|1,44| 0,15 |133[1,10 0,25 [122|1,08| 0,25 |11|1,32| 0,14
Pilar-padrao
~ Eleff (a) ACI 318M-19
(¢KC_E,10(()))ou (Eq. 6.6.4.4.42) (item 6.6) 162|0,92( 0,28 |54(0,96| 0,27 |47|0,98| 0,23 | 7 |0,80| 0,51 [108|0,90 0,29 | 97 |0,90] 0,28 11{0,89| 0,31
o=
Pilar-padrao
~ El eff (b) ACI 318M-19
(¢KC—E,;)(()))0U (Eq. 6.6.4.4.4b) (item 6.6) 147/0,83( 0,26 |53|0,80| 0,33 |46(0,79| 0,33 | 7 |0,89| 0,31 | 94 |0,84| 0,23 | 84 |0,85| 0,23 [10{0,74| 0,19
o=
Pilar-padréo
~ El,eff (c) ACI 318M-19
(¢,<C_Oi,loé))ou (Eq. 6.6.4.4.40) (item 6.6) 210(1,32| 0,23 74]1,41| 0,26 [64|1,32| 0,15 |10|1,98 0,30 |136{1,28| 0,20 [125|1,26| 0,20 |11|1,53| 0,12
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c) Meétodos com rigidez aproximada — propostas alternativas

As propostas alternativas para rigidez EI aproximada sdo apresentadas na Tabela 51

apenas para Co = 8, pelos motivos discutidos nos itens 4.2.2,5.4.2.1 e 5.4.4.

e As propostas de ajuste da rigidez k aproximada para CRN e CAR apresentadas no
item 5.4.2.2 resultaram em médias mais proximas da unidade, com praticamente 0s
mesmaos valores de COV em relacdo a formulacédo original da ABNT NBR 6118:2014;

e Asdemais propostas para o calculo da rigidez EI aproximada apresentaram desempenho
inferior ou no maximo equivalente aos modelos das normas técnicas. As medias
resultaram excessivamente a favor da seguranca na maioria dos casos, exceto para a
proposta de Khuntia e Ghosh (2004) que resultou contra a seguranca;

e A proposta de Westerberg (2002b) apresentou bons resultados para CAR, porém com
desempenho ligeiramente inferior as propostas de ajuste da rigidez k aproximada da
ABNT NBR 6118:2014.

Tabela 51 — Resultados — Métodos com rigidez aproximada — propostas alternativas

MIESl/MlEO
o f. <50 MPa f. >50 MPa
NLG NLF Referéncia Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90
np |Méd|COV/|np[Méd|COV |np|Méd|COV [np|Méd|COV| np |Méd|COV | np |Méd|COV [np|Méd|COV
Pilar-padrdo |k aprox.. | gq (170) ¢ a,=0,85 [210|095| 0,19 |73[0,93| 0,19 630,95/ 0,19 |10[0,82| 0,10 [137]0,96| 0,18 [125(0,98| 0,17 [12]0,73] 0,17
(co=8) Proposta 1
Pilar-padrao | « aprox.. _
(coo8) | Proposta1 | E9 (170)e =095 [21011,00/0,17|73|0,99| 0,18 63|1,00| 0,18 |10|0,89| 0,08 |137|1,01| 0,17 [125|1,03| 0.15|12|0,79| 0,16
Pilar-padrdo | < aprox.. | £q (171) e 4,=0,85 [210[0,98(0,18|73|0,96|0,19|63[0,98| 0,19 |10[0,84( 0,09 |137|0,99 0,18 [1251,01| 0,16 |12 0,75| 0,17
(co=8) Proposta 2
Pilar-padtdo | «aprox.. | gq (171 ¢ 20,05 [210[1,010,17|73|1,00( 0,18 [63]1,01| 0,18 |10]0,90| 0,08 |137|1,02| 0,17 [125|1,04| 0,15 [12]0,79| 0,16
(co=8) Proposta 2
Pilar-padrao Rigidez El .
(o) [amrox. - Ea. Mirza (1990)  [169]0,80| 0,26 |61[0,81| 0,25 |54|0,79] 0,25 | 7 |0,98| 0,19 |108|0,80| 0,26 | 98 [0,80{ 0,27 |10|0,82] 0,08
- (131)
Pilar-padréo Rigidez El .
(covg) | amrox. - Ea. Mirza (1990)  [161]0,76] 0,27 60[0,73| 0,30 |53[0,72| 0,30 | 7 |0,81| 0,25 |101{0,77| 0,25 | 91 [0,79{ 0,25 |10[0,61| 0,13
- (132)
Pilar-padréo Rigidez EI
(00‘18) aprox.. | Westerberg (2002b) [210/0,93| 0,25 [74]0,90] 0,32 [64|0,87 0,28 |10[1,11| 0,43 |136[0,95| 0,20 |125|0,96| 0,19 |11]0,75| 0,12
= (1,00.£09)
Pilar-padréo | Rigidez Bl | g 00 o a1 (2004) [202]0,94] 0,28 |69|0,86| 0,31 |59|0,82| 0,27 |10|1,12| 035 [133]0,98 | 0,25 [122]0,97| 0,26 |11|1,06| 0,18
(co=8) aproximada
Pilar-padréo | Rigidez EI | Khuntiae Ghosh 1,411 51 >3 7311,07| 0,21 |63(1,08] 0,21 |10]1,03 0,18 [136]1,04| 0,24 [125|1,04| 0,24 |11|1,06| 0,25
(co=8) aproximada (2004)
Pilar-padrédo | Rigidez El . .
(coo8) | aproximada | Tikka e Mirza (2005) [16310,71/0,27 |59|0,69| 0,27 |52|0,68| 0,27 | 7 |0,73| 0,27 [104{0,72| 0,26 | 94 0,73] 0,27 10|0,63| 0,11
Pilar-padréo Rigidez EI ] .
(o) aprox. Eq. | Tikka e Mirza (2008) |1580,67| 0,30 [59|0,63| 0,33 [52{0,63| 0,34 | 7 [0,64| 0,33 | 99 [0,69]| 0,27 | 89 |0,71| 0,26 |10]0,51| 0,15
- (151)
Pilar-padréo Rigidez EI | ;
(co28) aprox. Eq. | Tikka e Mirza (2008) |159]0,69| 0,27 [59|0,66 0,30 [52{0,65| 0,30 | 7 [0,69| 0,30 |100[0,71| 0,25 | 90 |0,73| 0,25 |10]0,59] 0,12
- (152)
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d) Meétodos com rigidez EI secante

As diferentes estimativas para a rigidez El secante sdo apresentadas na Tabela 52 apenas
para co = 8, pelos motivos discutidos nos itens 4.2.2, 5.4.2.1 e 5.4.4. As linhas 0-A, 0-B e 0-C
mencionadas a seguir se referem aquelas da Figura 62.

e Osresultados com ysec = 1,0 (Linha 0-A) apresentaram elevada dispersdo (COV) quando
comparados aos resultados com ysec = 1,1 (Linhas 0-B e 0-C), independentemente do
modelo de NLG.

e A consideracdo de ysec = 1,1 (Linha 0-B) com o pilar-padrdo apresentou melhores
resultados para CRN com 6. = 1,10 e para CAR com 6. = 0,85;

e A consideracgdo de ysec= 1,1 com Mg obtido da curva calculada com 0,85.f; (Linha 0-C,
critério andlogo a ABNT NBR 6118:2014) apresentou melhores resultados para CRN
com ¢ = 0,95 e para CAR com 6. = 0,85;

e O método das diferencas finitas apresentou resultados muito parecidos com o
pilar-padrdo (co = 8) quando se considera as mesmas rigidezes Elsec;

e O ajuste do pivd C e a consideracdo de nr para CAR (conforme discutido no item
4.4.2.1) ndo modificou os resultados obtidos com o pilar-padréo. Se observou pequena
variacdo dos resultados nos pilares calculados pelo método das diferencas finitas.

Tabela 52 — Resultados — Métodos com rigidez El secante

Miest/ Mieo
f. <50 MPa fc > 50 MPa

NLG NLF Tensdo conc. Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90

np [Méd|COV |np|Méd|COV [np|Méd|COV|np|Méd|COV| np |Méd|COV/| np |Méd|COV|np|Méd|COV

Pilar-padrdo| Elsec. | 6:=1,00 (Mg)
(co=8) vsec=1,0 | 6:=1,00 (curva)
Pilar-padrdo| Elsec. | 6.=0,85(Mg)
(co=8) vsee=1,1 | 6:=0,85 (curva)
Pilar-padrdo| Elsec. | 6,=1,10 (Mg)
(co=8) ¥see=1,1 | 6.=1,10 (curva)
Pilar-padrdo| Elsec. | 6,=0,85 (Mg)
(co=8) vsee=1,1 | 6,=0,95 (curva)
Diferencas YE'jiCO =100  |187/0,85|0,32[580,69|0,38[56(0,70|0,36 | 2 [0,29)0,05|129|0,92|0,26 |125(0,94(0,23| 4 |0,30|0,04
Diferengas | El sec.
finitas Vsec=1,1
Diferengas | El sec.
finitas Ysec=1,1

[y

86|0,84(0,32(57/0,68|0,38|56|0,69|0,37| 1 |0,28|0,00(129|0,92|0,27|125|0,94/|0,23| 4 |0,28|0,05

200/0,97|0,21(65(0,87|0,25|58|0,86(0,26| 7 |0,92|0,24 {135/1,01|0,18|125|1,03/0,17|10(0,83| 0,06

205|1,03/0,20(70(0,95|0,24|60|0,95(0,24|10|0,98|0,23(135(1,07|0,17|125|1,09/0,16|10(0,83| 0,08

N

091,05|0,20(73/0,99|0,23|63|0,99|0,23|10|0,97|0,20(136|1,09|0,17|125|1,11|0,15|11/0,83| 0,26

6.=0,85 204/0,96|0,24 (69(0,84/0,32|61/0,84{0,31| 8 |0,86|0,35(135|1,02|0,18|125|1,03/0,17|10(0,84|0,06

6.=1,10 209|1,02|0,2373|0,93|0,28|63|0,92(0,29|10|1,01|0,21 {136(1,07|0,18|125|1,10/0,16|11(0,78|0,25

Diferengas | El sec 8:=1,00
finita(s; -1 0 Me(MC2010 | - | - | - |-| - | - |-|-1-|-]-| - |129/0,92[0,26|125(0,94/|0,23| 4 |0,30(0,04
Ys=HY | 5y NBR 6118)
Diferencas | EI sec. 6.=0,85
finitas ye=L1 | 1 (MC 2010) 136/1,00(0,20(125|1,02(0,19(11/0,80{0,28
Diferencas | EI sec. 6.=0,85

136/0,99|0,21125|1,01)0,20(11/0,80|0,28

finitas | sec=1,1 | e (NBR 6118)
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e) Meétodo das diferencgas finitas com rigidez obtida da curva N-M-1/r

A partir dos resultados da Tabela 53 é possivel concluir:

O método das diferencas finitas com curvaturas lidas diretamente dos diagramas
momento-curvatura (modelo mecénico avancado) resultou em médias contra a
seguranca (superiores a 1,0) em praticamente todos 0s cenarios;

A reducdo da rigidez por meio do fator 6. para reducao da tensao do diagrama parabola-
retdngulo ndo foi suficiente para que as médias resultassem a favor da seguranca
(menores ou iguais a 1,0);

Muitos pilares apresentaram instabilidade numérica (ndo convergiram), sobretudo para
menores valores de 6. 1sso ocorreu, em muitos casos, devido a elevada forga axial, ja
préxima do esgotamento da capacidade resistente da secdo transversal, que levou a
momentos superiores ao maximo momento do diagrama momento-curvatura,;

O ajuste do pivd C e a consideragdo de nr para CAR (conforme discutido no item
4.4.2.1) resultou em maior nimero de pilares numericamente instaveis. As médias

resultaram contra a seguranca (superiores a 1,0) em praticamente todos 0s casos.

Tabela 53 — Resultados — Diferencas finitas com rigidez obtida da curva N-M-1/r

Mtest/Mteo
f: <50 MPa fc > 50 MPa
NLG NLF | Tenséo conc. Todos
Todos A<90 A>90 Todos A<90 A>90

np |Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV|np|Méd|COV| np |Méd|COV| np [Méd|COV |np|Méd|COV
Dif. Curva _
finitas | N-M-1/r 0.=0,75 541,09/ 0,38 (19(1,13/0,53|13|0,91|0,39 |6 {1,61|0,48 | 35|1,08(0,26 | 30|1,11|0,26 | 5 |0,86| 0,12
Dif. Curva _
finitas | N-M-1/r 0,=1,00 |173|1,29|0,28 |55|1,43|0,36 |46|1,32|0,21|9 (1,98|0,50 (118(1,23| 0,19 {109(1,24{0,19|9|1,10( 0,13
Dif. Curva 0.=0,75
finitas | N-M-1/r |1 (MC 2010)| ~ 31|1,06(0,27 [ 23|1,14|0,25| 80,83/ 0,15
Dif. Curva 0.=0,75
finitas | N-M-L/r |« (NBR 6118)| " 281(1,01(0,34|23|1,08{0,31|5|0,73| 0,32
Dif. Curva 0.=1,00
finitas | N-M-1/r |n (MC 2010) - 105|1,26(0,1895(1,27|0,18 (10{1,12| 0,13
Dif. Curva 0.=1,00
finitas | N-M-Lr [ (NBR 6118)| ~ 961,24/0,18(87|1,26/0,18|9|1,12| 0,16
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5.6. ESTUDOS PARAMETRICOS

Foram realizados alguns estudos paramétricos para avaliacdo da influéncia das
principais variaveis na relagdo Mes/Mteo. As Varidveis avaliadas foram: resisténcia do concreto,
altura da secdo transversal, indice de esbeltez, taxa de armadura longitudinal e excentricidade
inicial da forca axial.

Os estudos foram feitos para alguns modelos com diferentes abordagens para NLG e
NLF, que apresentaram bom desempenho nas analises do item 5.4:

e Pilar-padrao (c = 10) com curvatura aproximada da ABNT NBR 6118:2014;

e Pilar-padréo (Co = 8) com rigidez k aproximada da ABNT NBR 6118:2014;

e Pilar-padréo (co = 8) com rigidez aproximada da EN 1992-1-1:2004;

e Diferengas finitas com rigidez Elsec (6c = 0,85 e ysec = 1,1 — Linha 0-B da Figura 62).

A linha tracejada nos graficos representa a regresséao linear dos resultados.

5.6.1. Influéncia da resisténcia do concreto

As figuras a seguir apresentam a relagcdo Miest/ Mo em fungéo da resisténcia do concreto.

Os modelos com curvatura aproximada e rigidez « aproximada da
ABNT NBR 6118:2014 praticamente ndo variam em funcdo de fc, ou seja, € muito pequena a
influéncia de fc contido na forga normal adimensional v desses modelos. Mesmo o formato de
rigidez EIl da norma EN 1992-1-1:2004 apresentou comportamento semelhante, com pequena
influéncia de f.. Por outro lado, 0 modelo com rigidez Elsec apresentou maior variacdo em
funcdo de fc. Os resultados da relacdo Miest/Mieo S80 progressivamente menos a favor da

seguranga com o aumento de fc.
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Figura 126 — Meest/Mteo em funcéo de f. - pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada da ABNT NBR

6118:2014
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Figura 127 - Mtest/Mteo em funcgao de fc - pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada da ABNT NBR

6118:2014
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Figura 128 - Mest/Mteo em fungéo de fc - pilar-padréo (co=8) com rigidez EIl aproximada da EN 1992-1-

1:2004
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Figura 129 - Mtest/Mteo em fungéo de fc - diferencas finitas com rigidez EI secante (0.=0,85 e ysec=1,1 —
Linha 0-B da Figura 62)
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5.6.2. Influéncia da altura da se¢éo transversal

As figuras a seguir apresentam a relacdo Mest/Mweo em fungdo da altura da secéo
transversal.

Os modelos com curvatura aproximada da ABNT NBR 6118:2014 e rigidez aproximada
El da EN 1992-1-1:2004 apresentaram menor variacdo em funcao de h.

Os modelos com rigidez x aproximada da ABNT NBR 6118:2014 e rigidez Elsec
apresentaram maior variacdo em funcédo de h. O modelo com rigidez Elsec apresentou resultados
majoritariamente a favor da seguranca. JA o modelo com rigidez x aproximada da
ABNT NBR 6118:2014 apresentou resultados contra a seguran¢a (Mtst/Mwo > 1) para
h > 12 cm. Embora esse modelo tenha apresentado bons resultados de forma geral, sugere-se

investigar a influéncia de h com mais detalhes em estudos futuros.

Figura 130 — Mtest/Mteo em funcéo de h - pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada da ABNT NBR
6118:2014
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Figura 131 - Mtest/Mteo em fungéo de h - pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada da ABNT NBR

6118:2014
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Figura 132 - Mtest/Mteo em funcao de h - pilar-padréo (co=8) com rigidez El aproximada da EN 1992-1-

1:2004
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Figura 133 - Mtest/Mteo em fungéo de h - diferengas finitas com rigidez EI secante (0:=0,85 e ysec=1,1 - Linha
0-B da Figura 62)
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5.6.3. Influéncia do indice de esbeltez

As figuras a seguir apresentam a relacéo Mtest/Mteo em fungéo do indice de esbeltez (1).

Todos os modelos analisados apresentaram a mesma tendéncia, ou seja, menos a favor
da seguranca em funcdo do aumento de A. Os resultados com rigidez aproximada EIl da
EN 1992-1-1:2004 foram menos influenciados pelo indice de esbeltez. Os modelos com
curvatura aproximada e rigidez x aproximada da ABNT NBR 6118:2014 apresentaram maior
influéncia de A, mas com linha de tendéncia ainda pouco inclinada.

Os pontos do grafico do modelo com rigidez Elsec mostram aparente tendéncia da
relagcdo Meest/Mieo SEr mais segura em funcéo do aumento de L. No entanto, a linha de regresséo
linear mostra o oposto, com provavel influéncia de alguns resultados extremos. Mesmo assim,

a maioria dos resultados ainda ficou dentro da mesma faixa de valores dos outros modelos.
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Figura 134 — Meest/M+teo em funcéo de A - pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada da ABNT NBR
6118:2014
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Figura 135 - Mtst/Mteo em funcgo de A - pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada da ABNT NBR

6118:2014
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Figura 136 - Mwst/Mtwo em fungéo de A - pilar-padréo (co=8) com rigidez EIl aproximada da EN 1992-1-

1:2004
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Figura 137 - Mwest/Mto em funcgéo de A - diferencas finitas com rigidez EI secante (0.=0,85 e ysec=1,1 - Linha

0-B da Figura 62)
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5.6.4. Influéncia da taxa de armadura longitudinal

As figuras a seguir apresentam a relagdo Miest/Mteo em fungdo da taxa de armadura
longitudinal (p).

Todos os modelos analisados apresentaram variagdo muito pequena de Meest/Mieo €M
funcdo da taxa de armadura longitudinal. Apenas o método das diferengas finitas com rigidez
El secante apresentou maior variacdo, ainda assim pequena. A relacdo Miest/Mieo S mostrou
menos a favor da seguranca em funcdo do aumento de p. Isso pode ser explicado pelo aumento
darigidez dos pilares para maiores taxas de armadura longitudinal, em fun¢do do maior médulo

de elasticidade do aco em relacdo ao modulo de elasticidade do concreto.

Figura 138 — Mtest/Mteo em funcéo de p - pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada da ABNT NBR

6118:2014
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Figura 139 - Mtest/Mteo em funcgao de p - pilar-padréo (co=8) com rigidez x aproximada da ABNT NBR

1.6

147

II""'IIt-est"'r Mten
o -
oo — [

o
(o]

0.4

Figura 140 - Mwst/Mto em fungéo de p - pilar-padréo (co=8) com rigidez El aproximada da EN 1992-1-

1.6

1471

II""'IItest"r Mt&n
= -
oo — M3

2
o}

0.4

6118:2014

—— —— — = - — ——

L B LN ]

2 3
p (%)

P (%)

1:2004

i, :

. L)

'f '! [ ] ] : .
=" %3 * . L] .
E:L: . : H
3 | E—
" : : .
L] . L "

«® : . :

o : ;
. b . . . |




217

Figura 141 - Mtst/Mteo em funcdo de p - diferencas finitas com rigidez EI secante (0:=0,85 e ysec=1,1 - Linha
0-B da Figura 62)
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5.6.5. Influéncia da excentricidade inicial da forca axial

As figuras a seguir apresentam a relacéo Meest/Mteo em funcdo da excentricidade inicial
da forca axial.

Todos os modelos analisados apresentaram a mesma tendéncia, ou seja, menos a favor
da seguranca em funcio do aumento de e1/h. E possivel notar também a diminuic&o da disperso
dos resultados em fungdo do aumento de e1/h.

De forma geral, os modelos apresentaram dispersdo razoavelmente uniforme em torno
de Miest/Mieo = 1 para diversos valores de ei/h, exceto o modelo com rigidez aproximada El da

EN 1992-1-1:2004 que apresentou mudanca de tendéncia entre e1/h < 0,2 e er/h > 0,2.
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Figura 142 — Meest/M o em funcéo de ev/h - pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada da ABNT NBR

6118:2014
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Figura 143 - Mwst/Mto em fungéo de ei/h - pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada da ABNT NBR

6118:2014
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Figura 144 - Mwst/Mteo em fungéo de ev/h - pilar-padréo (co=8) com rigidez El aproximada da EN 1992-1-

1:2004
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Figura 145 - Mtest/Mteo em fungéo de ei/h - diferengas finitas com rigidez EI secante (0=0,85 e ysec=1,1 -
Linha 0-B da Figura 62)
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5.7. TESTES ESTATISTICOS

Além dos pardmetros estatisticos (média e COV), € necessario avaliar a distribuicdo de
probabilidades mais adequada para o erro do modelo a ser usada nas analises de confiabilidade.
Devido as dificuldades e incertezas presentes nos ensaios de pilares esbeltos sob flexdo normal
composta, é esperada (e foi observada) significativa dispersdo dos resultados. Mesmo testes
desenvolvidos para grandes amostras (por exemplo, o teste de Shapiro-Wilk) podem facilmente
rejeitar a hipotese de que os resultados provém de uma distribuicdo normal, como de fato
ocorreu para as relacbes Mrest/Mteo deste trabalho. Por isso, para fins praticos, pode ser mais
conveniente avaliar qualitativamente a tendéncia dos resultados e buscar compreender se 0s
mesmos sdo compativeis com a distribuicdo normal de probabilidades.

Foi avaliada a compatibilidade com a distribuicdo normal de probabilidades de alguns
modelos com diferentes abordagens para NLG e NLF:

e Pilar-padrao (c = 10) com curvatura aproximada da ABNT NBR 6118:2014;

e Pilar-padréo (Co = 8) com rigidez k aproximada da ABNT NBR 6118:2014;

e Pilar-padrdo (co= 8) com rigidez EI secante (0c = 0,85 € ysec = 1,10 - Linha 0-B da

Figura 62);
e Diferengas finitas com rigidez EI secante (6c = 0,85 ¢ ysec = 1,10 - Linha 0-B da
Figura 62).

As figuras a seguir mostram os histogramas sobrepostos com a funcdo densidade de

probabilidade (FDP) da distribuicdo normal para os modelos citados. Sdo apresentados também

os graficos quantil-quantil para os mesmos modelos.
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Figura 146 — Histograma e FDP da distribui¢do normal - pilar-padréo (c=10) com curvatura aproximada
da ABNT NBR 6118:2014
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Figura 147 — Gréfico quantil-quantil - pilar-padréao (c=10) com curvatura aproximada da ABNT NBR
6118:2014
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Figura 148 — Histograma e FDP da distribuicdo normal - pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada
da ABNT NBR 6118:2014
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Figura 149 — Gréfico quantil-quantil - pilar-padréo (co=8) com rigidez k aproximada da ABNT NBR
6118:2014
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Figura 150 — Histograma e FDP da distribuicdo normal - pilar-padréo (co=8) com rigidez El secante

40

30 1

Frequéncia
]
o

—i
o

(0=0,85 e ’Yseczl,lo)

~]
~

1 LTSS

05 1 1.5
Miest/ Mieg

Figura 151 — Grafico quantil-quantil - pilar-padrao (co=8) com rigidez EI secante (0:=0,85 e ysec=1,10)
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Figura 152 — Histograma e FDP da distribuicdo normal - diferencas finitas com rigidez EI secante (8.=0,85
e ysec=1,1 - Linha 0-B da Figura 62)
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Figura 153 — Gréfico quantil-quantil - diferengas finitas com rigidez EI secante (0.=0,85 e ysec=1,1 - Linha
0-B da Figura 62)
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Tanto a analise dos histogramas sobrepostos com a funcdo densidade de probabilidade

da distribuicdo normal quanto a anélise dos graficos quantil-quantil permitem concluir que é

razodvel assumir que o erro dos modelos é compativel com a distribuicdo normal.
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Nos gréficos quantil-quantil se observou boa aderéncia dos resultados no trecho central
entre quantis tedricos -1 e 1, ou seja, dentro da faixa que contém aproximadamente 68% dos
resultados. Os desvios das caudas dos graficos quantil-quantil podem indicar a presenca de

outliers, o que pode ser avaliado com mais cuidado em outros estudos.
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6. CONCLUSOES

Os parametros estatisticos do erro de modelos dos efeitos de segunda ordem de pilares
esbeltos de concreto armado foram obtidos neste trabalho, para diversas possiveis combinacdes
de modelos de NLG e NLF. Esses valores preenchem uma lacuna existente até entdo em relacéo
aos modelos das solicitacGes utilizados nas analises de confiabilidade.

A organizacgdo criteriosa do banco de dados foi imprescindivel para a realizacdo dos
estudos deste trabalho. E sempre desejavel considerar o maior nimero possivel de fontes,
visando reduzir a probabilidade de erros sistematicos dos ensaios. E preciso avaliar a
documentacdo e os relatos da execucdo de cada ensaio, visando eliminar aqueles que
apresentaram erros de execucao ou informacdes insuficientes.

A comparacdo justa entre resultados tedricos e experimentais precisa considerar sempre
uma mesma referéncia. No caso deste trabalho, foram adotadas as deformac6es limites do ELU
convencional, que sdo nimeros absolutos ndo atrelados a quaisquer outras suposicdes.

O modelo mecanico avancado utilizado neste trabalho, derivado do método geral da
ABNT NBR 6118:2014, ndo apresentou bom desempenho. Muitos pilares apresentaram
instabilidade numérica (ndo atingiram a convergéncia ou 0s momentos ultrapassaram o0 maximo
do diagrama momento-curvatura), principalmente porque as forcas normais reportadas nos
ensaios sao elevadas, ja proximas do limite de esgotamento do pilar. Por isso, um numero
significativo de pilares foi excluido das anlises, o que pode ter distorcido os resultados.

Os estudos envolvendo os modelos de NLG mostraram os bons resultados apresentados
pelo modelo do pilar-padrdo, desde que seja considerada a forma do diagrama de primeira
ordem. Essa consideracdo pode ser feita por meio do pardmetro B derivado do pilar-padrdo
melhorado.

Os modelos da norma ABNT NBR 6118:2014, sobretudo o pilar-padrdo com curvatura
aproximada e pilar-padrdo com rigidez « aproximada, apresentaram bom desempenho em
relacdo aos resultados experimentais. As médias da relacdo Miest/Mreo resultaram proximas da
unidade com baixos valores de COV. As propostas de ajustes para o0 modelo do pilar-padréo
com rigidez « aproximada melhoraram os resultados do erro do modelo. Tais propostas
precisam, no entanto, ser validadas futuramente por meio de andlise de confiabilidade para

efetiva adogdo na norma.
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6.1. SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

A avaliacdo da seguranca estrutural por meio de analises de confiabilidade exige
reavaliacdes periodicas, levando em considera¢do 0s novos materiais, 0S avangos nas técnicas
de execucdo dos ensaios, 0os novos modelos de célculo, entre outras possibilidades. Por isso, a
realizacdo de ensaios em laboratério € uma necessidade constante, tanto para reavaliacdo
periddica de modelos ja validados quanto para avaliagdo de outras possibilidades. Todas as
avaliacdes sugeridas a seguir s6 podem ser realizadas mediante a disponibilidade de resultados
experimentais adequados.

As avaliagdes deste trabalho devem ser estendidas para pilares esbeltos sob outras
condicdes de apoio e carregamentos:

e Pilares biapoiados sob flexdo normal composta com diferentes excentricidades da
forca axial nas extremidades, com curvatura simples ou dupla, para avaliacdo do
fator ap ou Cr;

e Pilares com outras se¢des transversais (circular, em L etc.);

e Pilares em balanco;

e Pilares com carregamento lateral, concentrado ou uniformemente distribuido;

e Pilares muito esbeltos (A > 100).

A influéncia da altura da secdo transversal (h) no desempenho da rigidez k aproximada

da ABNT NBR 6118:2014 precisa ser avaliada com mais detalhes.

E preciso reconhecer as dificuldades técnicas e os custos envolvidos nos ensaios de
laborat6rio. Por isso, uma possivel solucéo seria o desenvolvimento de modelos computacionais
para se gerar um banco de dados de resultados a ser usado nas analises de confiabilidade e
validagdes de outros modelos tedricos. Esse modelo precisa ser capaz de reproduzir as diversas
etapas do ensaio real, por exemplo, simular com fidelidade a curva forca axial-deslocamento
lateral. E imprescindivel que o modelo seja rigorosamente validado baseado nos resultados

experimentais ja disponiveis.



228

REFERENCIAS

ABNT. NBR 6118 - Projeto de Estruturas de Concreto - Procedimento. ABNT
(ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS). Rio de Janeiro. 2014.

ACI. ACI 318M-19 - Building code requirements for structural concrete and commentary.
American Concrete Institute. Michigan, Estados Unidos. 2019.

ADORNO, Ana Lducia Carrijo. Analise teorica e experimental de pilares em concreto
simples e armado sob flexo-compressao reta. 399 p. Tese (Doutorado). Universidade de
Brasilia, Departamento de Engenharia Civil e Ambiental. Brasilia. 2004.

AISC. Manual of Steel Construction, Load and Resistante Factor Design. 3. ed. Chicago:
American Institute of Steel Construction, 2001.

BONET, J. L. et al. Biaxial bending moment magnifier method. Engineering Structures, v.
26, p. 2007-2019, 2004.

BONET, J. L.; ROMERO, M. L.; MIGUEL, P. F. Effective flexural stiffness of slender
reinforced concrete columns under axial forces and biaxial bending. Engineering Structures,
v. 33, p. 881-893, 2011.

CALIXTO, J. M.; SOUZA, T. H.; MAIA, E. V. Design of slender reinforced concrete
rectangular columns subjected to eccentric loads by approximate methods. Revista Ibracon de
Estruturas e Materiais, Vol. 5, N° 4, 2012. p. 548-554.

CEB. Comite Euro-International du Béton. CEB-FIP Manual of buckling and instability, N°
123. Lancaster, England, 1978.

CEB. Comité Euro-International du Béton. CEB-FIP Model Code 1990 - design code,
Thomas Telford, Suica, 1993.

CEN. Eurocode 2: design of concrete structures - part 1: general rules and rules for
buildings. EN 1992-1-1. CEN (European Committee for Standardization). Bruxelas, Bélgica.
2004.

CHANG, Wen F.; FERGUSON, Phil M. Long hinged reinforced concrete columns. Journal
of the American Concrete Institute, v. 60, n. 1, p. 1-25, Janeiro 1963.

CLAESON, C.; GYLLTOFT, K. Reinforced normal and high strength concrete columns —
fracture mechanics and experiments. Proceedings FRAMCOS-2, 1995. p. 1209-1218.
CLAESON, Christina; GYLLTOFT, Kent. Slender high-strength concrete columns subjected
to eccentric loading. Journal of Structural Engineering, v. 124, n. 3, p. 233-240, 1998.



229

DANTAS, Alexon Braga. Estudo de pilares de concreto armado submetidos a flexé@o
composta reta. 180 p. Dissertacdo (Mestrado). Universidade de Brasilia, Departamento de
Engenharia Civil e Ambiental. Brasilia. 2006.

DRACOS, Andreas. Long slender reinforced concrete columns. Tese (Doutorado) -
University of Bradford, Inglaterra, p. 240. 1982.

ENCISO, Roxana Olarte. Comportamento de pilares esbeltos de concreto de alta resisténcia
sujeitos a flexdo composta reta. 88 f. Dissertacdo (Mestrado). Pontificia Universidade
Catolica do Rio de Janeiro, Programa de Pds-Graduacdo em Engenharia Civil da PUC-Rio. Rio
de Janeiro. 2010.

FIB. Fédération Internationale du Béton. FIP Recommendation (1996) - Practical design of
structural concrete, Londres: SETO, 1999.

FIB. Fédération Internationale du Béton. Fib Model Code for concrete structures 2010,
Alemanha: Wiley, 2013.

FRANCA, Ricardo L. S. Relagfes momento-curvatura em pegas de concreto armado
submetidas a flexdo obliqgua composta. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia de Estruturas)
- Escola Politécnica, Universidade de Séo Paulo, S&o Paulo. 1984.

FRANCA, Ricardo L. S. Contribui¢ao ao estudo dos efeitos de segunda ordem em pilares
de concreto armado. Tese (Doutorado em Engenharia de Estruturas) - Escola Politécnica,
Universidade de S&o Paulo, Séo Paulo. 1991.

FUSCO, Péricles B. Estruturas de concreto - solicitagdes normais e estados limites tltimos
- teoria e aplicacOes. Rio de Janeiro: Guanabara Dois, 1981.

GALANO, L.; VIGNOLLI, A. Strength and ductility of HSC and SCC slender columns subjected
to short-serm eccentric load. ACI Structural Journal, 105(3), 2008. p. 259-269.

GERMAIN, Olivier; ESPION, Bernard. Buckling of slender high strength reinforced concrete
columns. 6th International Symposium on high strength / high performance concrete,
Bruxelas, Bélgica, p. 247-262, 2002.

GERMAIN, Olivier; ESPION, Bernard. Slender high-strength RC columns under eccentric
compression. Magazine of concrete research, 57(6), 2005. p. 361-370.

IBRAHIM, Hisham H. H.; MACGREGOR, James G. Tests of eccentrically loaded high-
strength concrete columns. ACI Structural Journal, v. 93, n. 5, p. 585-593, Setembro-Outubro
1996.

ISO. International Organization for Standardization. 1SO 2394 - General principles on
reliability for structures, Genebra, 1998.



230

JCSS. Joint Committee on Structural Safety. Probabilistic model code, 2001. Disponivel em:
https://www.jcss-Ic.org/jcss-probabilistic-model-code/. Acesso em: 22 Setembro 2020.
KHUNTIA, Madhu; GHOSH, S. K. Flexural stiffness of reinforced concrete columns and
beams: analytical approach. ACI Structural Journal, v. 101, n. 3, p. 351-363, Maio-Junho
2004.

KIM, J. K.; LEE, S. S. Failure behavior of reinforced concrete frames by the combined layered
and nonlayered method. Computer Structures, 48(5), 1993. p. 819-825.

KIM, J. K.; LEE, S. S. The behaviour of reinforced concrete columns subjected to axial force
and biaxial bending. Engineering Structures, 23, 2000. p. 1518-1528.

KIM, J. K.; YANG, J. K. Buckling behaviour of slender high-strength concrete columns.
Engineering Structures, 17, 1995. p. 39-51.

KLEIN JUNIOR, Odinir. Pilares de concreto armado em situacéo de incéndio submetidos
a flexdo normal composta. Dissertacdo (Mestrado) - Escola Politécnica, Universidade de Sdo
Paulo, S&o Paulo. 2011.

LEE, J. H.; SON, H. S. Failure and strength of high-strength concrete columns subjected to
eccentric loads. ACI Structural Journal, 97(1), 2000. p. 75-85.

LIMA JUNIOR, Humberto Correia. Avaliacio da ductilidade de pilares de concreto armado
submetidos a flexo-compressao reta com e sem adicdo de fibras metalicas. 324 p. Tese
(Doutorado). Universidade de S&o Paulo, Escola de Engenharia de S8o Carlos. S&o Carlos.
2003.

LIMA, Flavio Barboza. Pilares de concreto de alto desempenho: fundamentos e
experimentacdo. 170 p. Tese (Doutorado). Universidade de S&o Paulo, Escola de Engenharia
de Séo Carlos. Séo Carlos. 1997.

LLOYD, N. A.; RANGAN, B. V. Studies on high-strength concrete columns under eccentric
compression. ACI Structural Journal, 93(6), 1996. p. 631-638.

MACGREGOR, James G.; BREEN, John E.; PFRANG, Edward O. Design of slender concrete
columns. ACI Journal, Janeiro 1970. 6-28.

MAGALHAES, Fabio C. A problemética dos concretos ndo conformes e sua influéncia na
confiabilidade de pilares de concreto armado. Tese (Doutorado em Engenharia Civil) -
Universidade Federal do Rio Grande do Sul, Porto Alegre. 2014.

MEHTA, Kumar; MONTEIRO, Paulo J. M. Concreto - Microestrutura, propriedades e
materiais. 2. ed. S&o Paulo: IBRACON, 2014.



231

MELO, Carlos Eduardo Luna. Analise experimental e numérica de pilares birrotulados de
concreto armado submetidos a flexo-compressdo normal. 415 p. Tese (Doutorado).
Universidade de Brasilia, Departamento de Engenharia Civil e Ambiental. Brasilia. 20009.
MIRZA, S. A. Flexural stiffness of rectangular reinforced concrete columns. ACI Structural
Journal, v. 87, n. 4, 1990.

MIRZA, S. A.; LEE, P. M.; MORGAN, D. L. ACI stability resistance factor for RC columns.
Journal of structural engineering, v. 113, n. 9, p. 1963-1976, Setembro 1987.

MUTTONI, Aurelio; RUIZ, Miguel F.; MOCCIA, Francesco. PT-SC2-T1 D3BG -
Background documents to prEN 1992-1-1 - Background document to clause 5.1.7(1) -
Strength reduction factor for concrete in compression. Lausanne, Suica: [S.n.], 2018.
NOGUEIRA, Henrique A. T. Avaliacdo da confiabilidade de pilares curtos em concreto
armado projetados segundo a NBR 6118:2003. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia de
Estruturas) - Escola de Engenharia, Universidade Federal de Minas Gerais, Belo Horizonte.
2006.

OLIVEIRA, Patricia H. A. S. Processo aproximado para consideracdo da ndo-linearidade
fisica de pilares de concreto armado. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia de Estruturas) -
Escola Politécnica, Universidade de S&o Paulo, Sdo Paulo. 2004.

PALLARES, L. et al. Experimental research on high strength concrete slender columns
subjected to compression and biaxial bending forces. Engineering Structures, 30, 2008. p.
1879-1894.

RAMOS, R. F.; GIONGO, J. S. Pilares de concreto armado sob acdo centrada com resisténcia
do concreto de 25 MPa. Cadernos de Engenharia de Estruturas, v. 7, n. 27. S&o Carlos, 2005.
p. 59-92.

SANTOS, Galileu Silva. Anélise experimental e numérica de pilares de concreto armado
submetidos a flexdo composta reta. 218 p. Dissertacdo (Mestrado). Universidade de Brasilia,
Departamento de Engenharia Civil e Ambiental. Brasilia. 2009.

SCHNEIDER, Jorg. Introduction to safety and reliability of structures. Zurique, Suica:
IABSE, 1997.

STUCCHI, F. R.; SANTOS, S. H. Evaluation of the safety criteria of brazilian standard NBR
6118 based on reliabilty analyses. Joint IABSE fib Conference: Codes in Structural
Engineering, Dubrovnik, 2010.

TIKKA, Timo K.; MIRZA, S. A. Nonlinear El equation for slender reinforced concrete
columns. ACI Structural Journal, v. 102, n. 6, 2005.



232

TIKKA, Timo K.; MIRZA, S. A. Effective flexural stiffness of slender structural concrete
columns. Canadian Journal of Civil Engineering, v. 35, p. 384-399, 2008.

WANG, Chu-Kia; SALMON, Charles G.; PINCHEIRA, José A. Reinforced concrete design.
7. ed. Estados Unidos: John Wiley & Sons, 2007.

WESTERBERG, Bo. Second order effects - Background to chapters 5.8, 5.9 and Annex H
in EN 1992-1-1. Estocolmo: [S.n.], 2002a.

WESTERBERG, Bo. Slender column with uniaxial bending. fib Bulletin 16: Design examples
for the 1996 FIP Recommendations 'Practical design of concrete structures’, Lausanne,
Suica, p. 121-141, Janeiro 2002b.



233

ANEXO A — Banco de dados de pilares esbeltos de concreto armado biapoiados sob

flexo-compressdo normal e curvatura simples
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Tabela A 1 — Banco de dados de pilares esbeltos de concreto armado biapoiados sob flexo-compressao normal e curvatura simples - caracteristicas geométricas e dos

materiais
Secdo transv. L e Materiais c & Armaduras
Referéncia Ano  Rétulo b h ! ei/h A fotest fe fy Es glong gest sy As,g As,tot

em) (cm ™ (MM P “f Py P v ™ M ) mm) em) ) em) P
Chang e Fergunson 1963 1 156 10,3 3048 752 0,073 1023 23,34 1 233 336 206842 0,952 1,695 9,525 2,667 10,16 0,710 284 177%
Chang e Fergunson 1963 2 156 10,3 304,8 40,13 0,389 102,3 34,96 1 35,0 336 206842 0,952 1,695 9,525 2,667 10,16 0,710 284 177%
Chang e Fergunson 1963 3 156 10,3 3048 6,27 0,061 1023 28,89 1 28,9 336 206842 0,952 1,695 9,525 2,667 10,16 0,710 284 177%
Chang e Fergunson 1963 4 156 10,3 3048 39,37 0,382 1023 30,06 1 30,1 336 206842 0,952 1,695 9,525 2,667 10,16 0,710 284 177%
Chang e Fergunson 1963 5 156 10,3 304,8 21,46 0,208 102,33 32,75 1 32,8 336 206842 0,952 1,695 9,525 2,667 10,16 0,710 284 177%
Chang e Fergunson 1963 6 156 10,3 3048 6,65 0,064 1023 33,58 1 33,6 396 206842 0,952 1,695 9,525 2,667 10,16 0,710 284 177%
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" | Secdo transv. L e " Materiais c @ Armaduras
Referéncia Ano  Rétulo b h e A fo test fe f Es g,long g,est Sw As,g As,tot
em) (cm) ©m (mm) Mo Mt P MP) g O™ M T O em ) o P
Claeson e Gylltoft 1995 1 12,0 12,0 240,0 20,00 0,167 69,3 43 1 43,0 500 200000 15 2,7 12 6 10 1,130 452 3,14%
Claeson e Gylltoft 1995 2 12,0 12,0 240,0 20,00 0,167 69,3 43 1 43,0 500 200000 15 2,7 12 6 18 1,130 452 3,14%
Claeson e Gylltoft 1995 3 12,0 12,0 240,0 20,00 0,167 69,3 86 1 86,0 500 200000 1,5 2,7 12 6 10 1,130 452 3,14%
Claeson e Gylltoft 1995 4 12,0 12,0 240,0 20,00 0,167 69,3 86 1 86,0 500 200000 15 2,7 12 6 18 1,130 452 3,14%
Claeson e Gylltoft 1995 5 20,0 20,0 3000 20,00 0,100 52,0 33 1 33,0 500 200000 15 3,1 16 8 13 2,000 8,00 2,00%
Claeson e Gylltoft 1995 6 20,0 20,0 3000 20,00 0,100 52,0 33 1 33,0 500 200000 1,5 3,1 16 8 24 2,000 8,00 2,00%
Claeson e Gylitoft 1995 7 20,0 20,0 3000 20,00 0,200 52,0 91 1 91,0 500 200000 15 31 16 8 13 2,000 8,00 2,00%
Claeson e Gylltoft 1995 8 20,0 20,0 3000 20,00 0,00 520 92 1 92,0 500 200000 15 3,1 16 8 24 2,000 8,00 2,00%
Claeson e Gylltoft 1995 9 20,0 20,0 4000 20,00 0,100 69,3 37 1 37,0 500 200000 1,5 3,1 16 8 13 2,000 8,00 2,00%
Claeson e Gylltoft 1995 10 20,0 20,0 4000 20,00 0,200 69,3 37 1 37,0 500 200000 15 3,1 16 8 24 2,000 8,00 2,00%
Claeson e Gylltoft 1995 11 20,0 20,0 4000 20,00 0,100 69,3 93 1 93,0 500 200000 15 3,1 16 8 13 2,000 8,00 2,00%
Claeson e Gylitoft 1995 12 20,0 20,0 4000 20,00 0,200 69,3 93 1 93,0 500 200000 15 31 16 8 24 2,000 8,00 2,00%
Kim e Yang 1995 60L2-1 8,0 8,0 1440 24,00 0,300 62,4 25,5 1 25,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 60L2-2 8,0 8,0 1440 24,00 0,300 624 25,5 1 25,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100L2-1 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 1039 25,5 1 25,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100L2-2 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 25,5 1 25,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100L4-1 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 25,5 1 25,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 256 4,00%
Kim e Yang 1995 100L4-2 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 25,5 1 25,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 256 4,00%
Kim e Yang 1995 60M2-1 8,0 8,0 1440 24,00 0,300 624 63,5 1 63,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 60M2-2 8,0 8,0 1440 24,00 0,300 624 63,5 1 63,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100M2-1 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 63,5 1 63,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100M2-2 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 63,5 1 63,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100M4-1 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 1039 63,5 1 63,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 256 4,00%
Kim e Yang 1995 100M4-2 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 63,5 1 63,5 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 256 4,00%
Kim e Yang 1995 60H2-1 8,0 8,0 1440 24,00 0,300 624 86,2 1 86,2 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 60H2-2 8,0 8,0 1440 24,00 0,300 62,4 86,2 1 86,2 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100H2-1 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 86,2 1 86,2 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100H2-2 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 86,2 1 86,2 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 1,28 2,00%
Kim e Yang 1995 100H4-1 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 1039 86,2 1 86,2 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 256 4,00%
Kim e Yang 1995 100H4-2 8,0 8,0 240,0 24,00 0,300 103,9 86,2 1 86,2 387 200000 0,88 15 6,4 3 6 0,320 256 4,00%
Lloyd e Rangan 1996 1A 178 17,8 1676 1500 0,084 32,7 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,09%
Lloyd e Rangan 1996 IB 178 17,8 1676 50,00 0,281 32,7 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,09%
Lloyd e Rangan 1996 IC 178 17,8 167,6 6500 0,366 32,7 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,09%
Lloyd e Rangan 1996 1A 305 10,2 167,6 10,00 0,098 57,2 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,13%
Lloyd e Rangan 1996 1IB 305 10,2 167,6 30,00 0,295 57,2 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,13%
Lloyd e Rangan 1996 IIC 305 10,2 167,6 40,00 0,394 57,2 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,13%
Lloyd e Rangan 1996 A 178 17,8 1676 1500 0,084 32,7 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 139%

continua
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Referéncia Ano  Rétulo b h e A fo test fe f Es g,long g,est Sw As,g As,tot
cm) (cm) ©m (mm) Mo Mt P MP) g O™ M T O em ) o P
Lloyd e Rangan 1996 I1IB 178 178 167,6 50,00 0,281 32,7 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 IlIC 178 17,8 167,6 6500 0,366 32,7 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 IVA 30,5 10,2 167,6 10,00 0,098 57,2 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,42%
Lloyd e Rangan 1996 IVB 305 10,2 1676 30,00 0,295 57,2 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 IVC 305 10,2 1676 40,00 0394 572 58 1 58,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 VA 178 17,8 167,6 1500 0,084 32,7 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,09%
Lloyd e Rangan 1996 VB 178 17,8 167,6 50,00 0,281 32,7 92 1 92,0 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,09%
Lloyd e Rangan 1996 VC 178 17,8 167,66 6500 0,366 32,7 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,09%
Lloyd e Rangan 1996 VIA 305 10,2 167,6 10,00 0,098 57,2 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,13%
Lloyd e Rangan 1996 VIB 305 10,2 167,6 30,00 0,295 57,2 92 1 92,0 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,13%
Lloyd e Rangan 1996 VIC 305 10,2 167,6 40,00 0,394 57,2 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 6,60 2,13%
Lloyd e Rangan 1996 VIIA 178 17,8 167,6 1500 0,084 32,7 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 VIIB 178 17,8 167,6 50,00 0,281 32,7 92 1 92,0 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 VIIC 178 17,8 167,66 6500 0,366 32,7 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 VIIIA 305 10,2 167,6 10,00 0,098 57,2 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 VIIIB 305 10,2 167,6 30,00 0,295 57,2 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,42%
Lloyd e Rangan 1996 VIIIC 305 10,2 167,6 40,00 0,394 57,2 92 1 92,0 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,42%
Lloyd e Rangan 1996 IXA 178 17,8 167,6 15,00 0,084 32,7 97,2 1 97,2 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 IXB 178 17,8 167,66 50,00 0,281 32,7 97,2 1 97,2 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 139%
Lloyd e Rangan 1996 IXC 178 17,8 167,6 6500 0,366 32,7 97,2 1 97,2 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 XA 305 10,2 167,6 10,00 0,098 57,2 97,2 1 97,2 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 XB 305 10,2 1676 30,00 0,295 57,2 97,2 1 97,2 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 XC 305 10,2 1676 40,00 0,394 572 97,2 1 97,2 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 XIA 178 17,8 167,6 15,00 0,084 32,7 97,2 1 97,2 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 XIB 178 17,8 167,66 50,00 0,281 32,7 97,2 1 97,2 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 139%
Lloyd e Rangan 1996 XIC 178 17,8 167,6 6500 0,366 32,7 97,2 1 97,2 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 4,40 1,39%
Lloyd e Rangan 1996 XIIA 305 10,2 167,6 10,00 0,098 57,2 97,2 1 97,2 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 XIIB 305 10,2 1676 30,00 0,295 57,2 97,2 1 97,2 430 200000 15 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Lloyd e Rangan 1996 XIIC 305 10,2 167,6 40,00 0394 57,2 97,2 1 97,2 430 200000 1,5 2,5 12 4 6 1,100 4,40 142%
Kime Lee 2000 RSO0-1 20,0 10,0 120,0 40,00 0,400 416 27 1 27,0 436 200000 1,355 2,3 9,5 47 10 0,710 426 213%
Kim e Lee 2000 RSO0-2 20,0 10,0 120,0 40,00 0,400 416 27 1 27,0 436 200000 1,355 2,3 9,5 47 10 0,710 426 213%
Kime Lee 2000 SSO0-1 10,0 10,0 120,0 40,00 0,400 41,6 27 1 27,0 436 200000 1,355 2,3 9,5 47 10 0,710 2,84 284%
Kime Lee 2000 SS0-2 10,0 10,0 120,0 40,00 0,400 41,6 27 1 27,0 436 200000 1,355 2,3 9,5 47 10 0,710 284 284%
Lee e Son 2000 LM-1 21,0 12,0 138,0 20,00 0,167 39,8 41,8 1 41,8 319 200000 1 2,1 10 6 6 0,713 285 1,13%
Lee e Son 2000 LM-2 21,0 12,0 1380 4500 0,375 398 41,8 1 41,8 319 200000 1 2,1 10 6 6 0,713 285 113%
Lee e Son 2000 LM-3 21,0 12,0 138,0 65,00 0,542 39,8 41,8 1 41,8 319 200000 1 2,1 10 6 6 0,713 285 113%
Lee e Son 2000 LL-1 21,0 12,0 210,0 20,00 0,167 60,6 34,9 1 34,9 319 200000 1 2,1 10 6 6 0,713 285 1,13%
Lee e Son 2000 LL-2 21,0 12,0 2100 45,00 07375 60,6 34,9 1 34,9 319 200000 1 2,1 10 6 6 0,713 285 113%
Lee e Son 2000 LL-3 21,0 12,0 210,0 65,00 0542 60,6 34,9 1 34,9 319 200000 1 2,1 10 6 6 0,713 285 113%
Lee e Son 2000 HM-1 12,0 12,0 138,0 20,00 0,167 39,8 70,4 1 70,4 319 200000 0,5 1,6 10 6 4 0,713 2,85 1,98%
Lee e Son 2000 HM-2 120 12,0 138,0 4500 0,375 39,8 70,4 1 70,4 319 200000 0,5 1,6 10 6 4 0,713 285 198%
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Lee e Son 2000 HM-3 12,0 12,0 138,0 65,00 0,542 39,8 70,4 1 70,4 319 200000 0,5 1,6 10 6 4 0,713 2,85 1,98%
Lee e Son 2000 HL-1 12,0 12,0 210,0 20,00 0,167 60,6 70,4 1 70,4 319 200000 0,5 1,6 10 6 4 0,713 2,85 1,98%
Lee e Son 2000 HL-2 12,0 12,0 210,0 45,00 0,375 60,6 70,4 1 70,4 319 200000 0,5 1,6 10 6 4 0,713 2,85 1,98%
Lee e Son 2000 HL-3 12,0 12,0 210,0 6500 0,542 60,6 70,4 1 70,4 319 200000 05 1,6 10 6 4 0,713 2,85 1,98%
Lee e Son 2000 HM-1A 12,0 12,0 138,0 20,00 0,167 39,8 70,4 1 70,4 348 200000 05 1,9 16 6 4 1,985 7,94 551%
Lee e Son 2000 HM-3A 12,0 12,0 138,0 6500 0542 398 70,4 1 70,4 348 200000 0,5 1,9 16 6 4 1,985 7,94 551%
Lee e Son 2000 HL-1A 12,0 12,0 210,0 20,00 0,167 60,6 70,4 1 70,4 348 200000 0,5 1,9 16 6 4 1,985 7,94 551%
Lee e Son 2000 HL-3A 12,0 12,0 210,0 65,00 0,542 60,6 70,4 1 70,4 348 200000 0,5 1,9 16 6 4 1,985 7,94 551%
Lee e Son 2000 VM-1 12,0 12,0 138,0 20,00 0,167 39,8 93,2 1 93,2 397 200000 0,5 1,6 10 6 4 0,713 2,85 1,98%
Lee e Son 2000 VM-2 120 12,0 138,0 4500 0,375 39,8 93,2 1 93,2 397 200000 0,5 1,6 10 6 4 0,713 2,85 1,98%
Lee e Son 2000 VM-1A 120 12,0 138,0 20,00 0,167 39,8 93,2 1 93,2 348 200000 0,5 1,9 16 6 4 1,985 7,94 551%
Lee e Son 2000 VM-2A 120 12,0 138,0 4500 0,375 39,8 93,2 1 93,2 348 200000 05 1,9 16 6 4 1,985 7,94 551%
Lima Jlnior 2003 P140 150 150 170,0 10,40 0,069 39,3 39,21 1 39,2 5975 197750 1 2255 125 6,3 15 1,192 477 212%
Lima Janior 2003 P240 150 15,0 170,0 20,00 0,133 39,3 39,21 1 39,2 597,5 197750 1 2,255 125 6,3 15 1,192 477 2,12%
Lima Jlnior 2003 P340 150 150 170,0 30,00 0,200 39,3 39,21 1 39,2 5975 197750 1 2,255 125 6,3 15 1,192 477 212%
Lima Jlnior 2003 P160150 150 15,0 170,0 10,00 0,067 39,3 66,38 1 66,4 5975 197750 1 2255 125 6,3 15 1,192 477 212%
Lima Janior 2003 P260150 150 15,0 170,0 20,00 0,133 39,3 66,38 1 66,4 597,5 197750 1 2,255 125 6,3 15 1,192 477 2,12%
Lima Jlnior 2003 P360150 150 150 170,0 30,00 0,200 39,3 66,38 1 66,4 5975 197750 1 2,255 125 6,3 15 1,192 477 212%
Lima Janior 2003 P16050 150 15,0 170,0 10,00 0,067 39,3 66,38 1 66,4 597,5 197750 1 2,255 125 6,3 5 1,192 477 2,12%
Lima Janior 2003 P26050 150 15,0 170,0 20,00 0,133 39,3 66,38 1 66,4 597,5 197750 1 2,255 125 6,3 5 1,192 477 2,12%
Lima Janior 2003 P36050 150 150 170,0 30,00 0,200 39,3 66,38 1 66,4 5975 197750 1 2255 125 6,3 5 1,192 477 212%
Lima Janior 2003 P1601505 150 15,0 170,0 10,00 0,067 39,3 62,48 1 62,5 597,5 197750 1 2,255 125 6,3 15 1,192 477 2,12%
Lima Jinior 2003 P2601505 150 150 170,0 20,00 0,133 39,3 62,48 1 62,5 5975 197750 1 2,255 125 6,3 15 1,192 477 212%
Lima Jinior 2003 P3601505 150 15,0 170,0 30,00 0,200 39,3 62,48 1 62,5 5975 197750 1 2255 125 6,3 15 1,192 477 212%
Lima Janior 2003 P160505 150 15,0 170,0 10,00 0,067 39,3 62,48 1 62,5 597,5 197750 1 2,255 125 6,3 5 1,192 477 2,12%
Lima Jinior 2003 P260505 150 150 170,0 20,00 0,133 39,3 62,48 1 62,5 5975 197750 1 2255 125 6,3 5 1,192 477 212%
Lima Janior 2003 P360505 150 15,0 170,0 30,00 0,200 39,3 62,48 1 62,5 597,5 197750 1 2,255 125 6,3 5 1,192 477 2,12%
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Adorno 2004 PCA4-15a 250 12,0 200,0 15,00 0,125 57,7 38,8 1 38,8 594 212200 2,5 3,5 10 5 10 0,785 3,14 1,05%
Adorno 2004 PCA4-15b 250 12,0 200,0 15,00 0,125 57,7 40,2 1 40,2 594 212200 2,5 3,5 10 5 10 0,785 3,14 1,05%
Adorno 2004 PCA4-20 250 12,0 200,0 20,00 0,167 57,7 40,7 1 40,7 594 212200 2,5 3,5 10 5 10 0,785 3,14 1,05%
Adorno 2004 PCA4-25 250 12,0 200,0 25,00 0,208 57,7 42,1 1 42,1 594 212200 2,5 3,5 10 5 10 0,785 3,14 1,05%
Adorno 2004 PCA4-30a 250 12,0 200,0 30,00 0,250 57,7 40,5 1 40,5 594 212200 2,5 3,5 10 5 10 0,785 3,14 1,05%
Adorno 2004 PCA4-30b 250 12,0 200,0 30,00 0,250 57,7 41,3 1 41,3 594 212200 2,5 3,5 10 5 10 0,785 3,14 1,05%
Dantas 2006 PFN15-3 250 12,0 300,0 15,00 0,125 86,6 35,8 1 35,8 592 189000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Dantas 2006 PFN30-3 250 12,0 300,0 30,00 0,250 86,6 33,9 1 33,9 592 189000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Dantas 2006 PFN40-3 250 12,0 300,0 40,00 0,333 86,6 33,9 1 33,9 592 189000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Dantas 2006 PFN50-3 250 12,0 300,0 50,00 0,417 86,6 37,6 1 37,6 592 189000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Dantas 2006 PFN60-3 250 12,0 300,0 60,00 0,500 86,6 37,6 1 37,6 592 189000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Galano e Vignoli 2008 HSCA-A-25 10,0 10,0 2120 2450 0,245 734 75,15 1 75,2 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCA-A-13 10,0 10,0 2120 13,00 0,130 734 75,15 1 75,2 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCA-A-8 10,0 10,0 2120 750 0,075 734 75,15 1 75,2 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCA-B-25 10,0 10,0 2120 25,00 0,250 734 75,15 1 75,2 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCA-B-13 10,0 10,0 212,0 13,00 0,130 73,4 75,15 1 75,2 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCA-B-8 10,0 10,0 212,0 7,00 0,070 73,4 75,15 1 75,2 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCB-A-25 10,0 10,0 212,0 24,00 0,240 734 86,95 1 87,0 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCB-A-13 10,0 10,0 2120 13,00 0,130 734 86,95 1 87,0 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 201 201%
Galano e Vignoli 2008 HSCB-A-8 10,0 10,0 2120 750 0,075 734 86,95 1 87,0 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCB-B-25 10,0 10,0 212,0 25,00 0,250 734 86,95 1 87,0 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCB-B-13 10,0 10,0 2120 1250 0,125 734 86,95 1 87,0 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCB-B-8 10,0 10,0 2120 850 0,085 734 86,95 1 87,0 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-A-25 10,0 10,0 2120 25,00 0,250 734 113,32 1 113,3 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-A-20 10,0 10,0 212,0 19,00 0,190 734 113,32 1 113,3 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-A-13 10,0 10,0 212,0 13,00 0,130 734 113,32 1 113,3 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-B-30 10,0 10,0 212,0 30,00 0,300 734 113,32 1 113,3 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-B-20 10,0 10,0 212,0 19,00 0,190 73,4 113,32 1 113,3 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-B-13 10,0 10,0 212,0 13,00 0,130 734 113,32 1 113,3 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-A-25 10,0 10,0 2120 2500 0,250 734 131,23 0,83 108,9 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-A-18 10,0 10,0 212,0 18,00 0,180 734 131,23 0,83 108,9 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-A-13 10,0 10,0 212,0 13,00 0,130 734 131,23 0,83 108,9 549,3 200000 1 2 8 6 8 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-B-25 10,0 10,0 212,0 2500 0,250 734 131,23 0,83 108,9 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-B-18 10,0 10,0 212,0 20,00 0,200 73,4 131,23 0,83 108,9 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-B-13 10,0 10,0 2120 12,00 0,120 734 131,23 0,83 108,9 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-C-25 10,0 10,0 212,0 2500 0,250 734 118,34 0,83 98,2 549,3 200000 1 2 8 6 4 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-C-18 10,0 10,0 212,0 18,00 0,180 734 118,34 0,83 98,2 549,3 200000 1 2 8 6 4 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-C-13 10,0 10,0 212,0 13,00 0,130 734 118,34 0,83 98,2 549,3 200000 1 2 8 6 4 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-D-25 10,0 10,0 212,0 24,00 0,240 734 118,34 0,83 98,2 541,3 200000 1 2,2 12 6 4 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-D-18 10,0 10,0 212,0 18,00 0,180 734 118,34 0,83 98,2 541,3 200000 1 2,2 12 6 4 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-D-13 10,0 10,0 212,0 12,00 0,120 734 118,34 0,83 98,2 541,3 200000 1 2,2 12 6 4 1,131 452 4,52%
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Galano e Vignoli 2008 HSCC4-C-25 10,0 10,0 212,0 24,00 0,240 73,4 118,7 0,83 98,5 549,3 200000 1 2 8 6 4 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-C-18 10,0 10,0 212,0 18,00 0,180 734 118,7 0,83 98,5 549,3 200000 1 2 8 6 4 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-C-13 10,0 10,0 212,0 13,00 0,130 73,4 118,7 0,83 98,5 549,3 200000 1 2 8 6 4 0,503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-D-25 10,0 10,0 2120 2500 0,250 734 118,7 0,83 98,5 541,3 200000 1 2,2 12 6 4 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-D-18 10,0 10,0 2120 17550 0,175 734 118,7 0,83 98,5 541,3 200000 1 2,2 12 6 4 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 HSCCA4-D-13 10,0 10,0 212,0 12,00 0,120 73,4 118,7 0,83 98,5 541,3 200000 1 2,2 12 6 4 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 NSCD-A-25 10,0 10,0 2120 24,00 0,240 734 43,11 1 43,1 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 NSCD-A-13 10,0 10,0 2120 13,00 0,130 73,4 43,11 1 43,1 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 NSCD-A-8 10,0 10,0 2120 7,00 0,070 734 43,11 1 43,1 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 NSCD-B-25 10,0 10,0 212,0 24,00 0,240 734 43,11 1 43,1 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 NSCD-B-13 10,0 10,0 212,0 12,00 0,120 73,4 43,11 1 43,1 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 NSCD-B-8 10,0 10,0 2120 6,00 0,060 734 43,11 1 43,1 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCE-A-25 10,0 10,0 2120 25,00 0,250 73,4 88,83 1 88,8 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCE-A-13 10,0 10,0 2120 12,00 0,120 73,4 88,83 1 88,8 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCE-A-8 10,0 10,0 2120 7,00 0,070 734 88,83 1 88,8 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCE-B-25 10,0 10,0 2120 2500 0,250 73,4 88,83 1 88,8 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCE-B-13 10,0 10,0 2120 12,00 0,120 73,4 88,83 1 88,8 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCE-B-8 10,0 10,0 2120 7,00 0,070 734 88,83 1 88,8 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCF-A-25 10,0 10,0 2120 2500 0,250 734 100,11 1 100,1 549,3 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCF-A-13 10,0 10,0 2120 12,00 0,120 734 100,11 1 100,1 549,38 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCF-A-8 10,0 10,0 2120 8,00 0,080 734 100,11 1 100,1 549,38 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCF-B-25 10,0 10,0 212,0 24,00 0,240 73,4 100,11 1 100,1 541,3 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 4,52%
Galano e Vignoli 2008 SCCF-B-13 10,0 10,0 2120 13,00 0,130 734 100,11 1 100,1 541,38 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCF-B-8 10,0 10,0 2120 7,00 0,070 734 100,11 1 100,1 541,38 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCG-A-25 10,0 10,0 2120 24,00 0,240 734 48,38 0,83 40,2 603,9 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCG-A-13 10,0 10,0 2120 13,00 0,130 734 48,38 0,83 40,2 603,9 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCG-A-8 10,0 10,0 2120 8,00 0,080 734 48,38 0,83 40,2 603,9 200000 1 2 8 6 8 0503 2,01 2,01%
Galano e Vignoli 2008 SCCG-B-25 10,0 10,0 2120 24,00 0,240 734 48,38 0,83 40,2 555,1 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCG-B-13 10,0 10,0 2120 13,00 0,130 734 48,38 0,83 40,2 555,1 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Galano e Vignoli 2008 SCCG-B-8 10,0 10,0 2120 9,00 0,090 734 48,38 0,83 40,2 555,1 200000 1 2,2 12 6 8 1,131 452 452%
Pallarés et al 2008 230 oo L1 20,0 10,0 300,0 10,00 0,100 103,9 97 0,8 77,6 558 200000 1,1 2 10 4 15 0,800 3,20 1,60%
Pallarés et al 2008 A30 oo 2 20,0 10,0 300,0 20,00 0,200 1039 97 0,8 77,6 558 200000 1,1 2 10 4 15 0,800 3,20 1,60%
Pallarés et al 2008 A30 o (3 20,0 10,0 300,0 40,00 0,400 1039 106 0,8 84,8 558 200000 1,1 2 10 4 15 0,800 3,20 1,60%
Pallarés et al 2008 30 oo (4 20,0 10,0 300,0 80,00 0,800 1039 110 0,8 88,0 558 200000 1,1 2 10 4 15 0,800 3,20 1,60%
Pallarés et al 2008 A\20 o« 2 20,0 10,0 200,0 20,00 0,200 69,3 109 0,8 87,2 558 200000 1,1 2 10 4 15 0,800 3,20 1,60%
Pallarés et al 2008 220 ow (3 20,0 10,0 200,0 40,00 0,400 69,3 107 0,8 85,6 558 200000 1,1 2 10 4 15 0,800 3,20 1,60%
Pallarés et al 2008 220 oo (4 20,0 10,0 200,0 80,00 0,800 69,3 99 0,8 79,2 558 200000 1,1 2 10 4 15 0,800 3,20 1,60%
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Melo 2009 PFN-6-3 25,0 12,0 3000 6,00 0,050 86,6 39,6 1 39,6 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-12-3 250 12,0 300,0 12,00 0,100 86,6 39,6 1 39,6 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-18-3 25,0 12,0 300,0 18,00 0,150 86,6 39,7 1 39,7 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-24-3 250 12,0 300,0 24,00 0,200 86,6 39,7 1 39,7 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-50-3 250 12,0 300,0 50,00 0,417 86,6 37,6 1 37,6 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-15-25 250 12,0 250,0 1500 0,125 722 43,1 1 43,1 595 190000 25 35 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-24-25 250 12,0 250,0 24,00 0,200 72,2 45,8 1 45,8 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-30-25 250 12,0 250,0 30,00 0,250 72,2 41,6 1 41,6 595 190000 2,5 35 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-40-25 250 12,0 250,0 40,00 0,333 722 41,6 1 41,6 595 190000 25 35 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-50-25 250 12,0 250,0 50,00 0,417 72,2 41,6 1 41,6 595 190000 25 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-60-25 250 12,0 250,0 60,00 0500 72,2 43,1 1 43,1 595 190000 2,5 35 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-15-2 250 12,0 200,0 15,00 0,125 57,7 38,5 1 38,5 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-24-2 250 12,0 200,0 24,00 0,200 57,7 45,8 1 45,8 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-30-2 250 12,0 200,0 30,00 0,250 57,7 37,2 1 37,2 595 190000 25 35 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-40-2 250 12,0 200,0 40,00 0,333 57,7 37,2 1 37,2 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-50-2 250 12,0 200,0 50,00 0417 57,7 37,2 1 37,2 595 190000 25 35 10 5 10 0,785 4,71 157%
Melo 2009 PFN-60-2 250 12,0 200,0 60,00 0500 57,7 38,5 1 38,5 595 190000 2,5 3,5 10 5 10 0,785 4,71 157%
Enciso 2010 C40-1.3 25,0 15,0 300,0 20,00 0,133 69,3 53,6 1 53,6 539,1 190946 1 2 10 5 15 0,790 4,74 1,26%
Enciso 2010 C40-2.1 250 15,0 300,0 20,00 0,133 69,3 49,1 1 49,1 546,9 188071 1 2,3 16 5 15 2,010 8,04 214%
Enciso 2010 C40-3.2 250 15,0 300,0 20,00 0,133 69,3 46,9 1 46,9 546,9 188071 1 2,3 16 5 15 2,010 12,06 3,22%
Enciso 2010 C40-4.3 250 15,0 300,0 20,00 0,133 69,3 48,7 1 48,7 546,9 188071 1 2,3 16 5 15 2,010 16,08 4,29%

* Exemplares excluidos das analises, conforme validacdo do item 5.3



Tabela A 2 — Banco de dados de pilares esbeltos de concreto armado biapoiados sob flexo-compressdo normal e curvatura simples — resultados dos ensaios

Forcas normais

Tipo

Deslocamentos laterais

Momentos totais

Referéncia Ano Rétulo N, teste N,ELU ELU+ v,teste v,ELU e;+v,teste e+v,ELU M, teste M,ELU

(KN) (KN) (mm) (mm) (mm) (mm) (KNm) (KNm)
Chang e Fergunson 1963 1 168,14 168,14 2 32,00 32,00 39,52 39,52 6,65 6,65
Chang e Fergunson 1963 2 68,95 68,95 2 53,85 53,85 93,98 93,98 6,48 6,48
Chang e Fergunson 1963 3 189,49 189,49 2 35,05 35,05 41,33 41,33 7,83 7,83
Chang e Fergunson 1963 4 72,51 72,51 2 51,82 51,82 91,19 91,19 6,61 6,61
Chang e Fergunson 1963 5 122,77 122,77 2 38,86 38,86 60,33 60,33 7,41 7,41
Chang e Fergunson 1963 6 197,50 197,50 2 39,37 39,37 46,02 46,02 9,09 9,09
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Forcas normais Tio Deslocamentos laterais Momentos totais
Referéncia Ano Rétulo N,teste N,ELU ELFEJ ¥ v,teste  v,ELU etv,teste e+v,ELU M teste M,ELU
(kN) (kN) (mm) (mm) (mm) (mm) (KNm) (kNm)

Claeson e Gylltoft 1995 1 320,00 320,00 2 26,00 26,00 46,00 46,00 14,72 14,72
Claeson e Gylltoft 1995 2 280,00 280,00 2 46,00 46,00 66,00 66,00 18,48 18,48
Claeson e Gylltoft 1995 3 370,00 370,00 2 36,00 36,00 56,00 56,00 20,72 20,72
Claeson e Gylltoft 1995 4 330,00 330,00 2 47,00 47,00 67,00 67,00 22,11 22,11
Claeson e Gylltoft 1995 5 990,00 990,00 2 22,00 22,00 42,00 42,00 41,58 41,58
Claeson e Gylltoft 1995 6 990,00 990,00 2 21,00 21,00 41,00 41,00 40,59 40,59
Claeson e Gylltoft 1995 7 2310,00 2310,00 2 23,00 23,00 43,00 43,00 99,33 99,33
Claeson e Gylltoft 1995 8 2350,00 2350,00 2 18,00 18,00 38,00 38,00 89,30 89,30
Claeson e Gylltoft 1995 9 900,00 900,00 2 40,00 40,00 60,00 60,00 54,00 54,00
Claeson e Gylltoft 1995 10 920,00 920,00 2 36,00 36,00 56,00 56,00 51,52 51,52
Claeson e Gylltoft 1995 11 1530,00 1530,00 2 39,00 39,00 59,00 59,00 90,27 90,27
Claeson e Gylltoft 1995 12 1560,00 1560,00 2 41,00 41,00 61,00 61,00 95,16 95,16
Kim e Yang 1995 60L2-1 63,70 63,70 1 14,88 14,88 38,88 38,88 2,48 2,48
Kim e Yang 1995 60L2-2 65,70 65,70 1 16,20 16,20 40,20 40,20 2,64 2,64
Kim e Yang 1995 100L2-1 38,20 38,20 1 29,84 29,84 53,84 53,84 2,06 2,06
Kim e Yang 1995 100L2-2 35,00 35,00 1 32,72 32,72 56,72 56,72 1,99 1,99
Kim e Yang 1995 100L4-1 49,00 49,00 1 38,20 38,20 62,20 62,20 3,05 3,05
Kim e Yang 1995 100L4-2 47,00 47,00 1 36,24 36,24 60,24 60,24 2,83 2,83
Kim e Yang 1995 60M2-1 102,80 102,80 1 20,32 20,32 44,32 44,32 4,56 4,56
Kim e Yang 1995 60M2-2 113,50 113,50 1 18,08 18,08 42,08 42,08 4,78 4,78
Kim e Yang 1995 100M2-1 45,20 45,20 1 26,24 26,24 50,24 50,24 2,27 2,27
Kim e Yang 1995 100M2-2 47,60 47,60 1 27,24 27,24 51,24 51,24 2,44 2,44
Kim e Yang 1995 100M4-1 59,60 59,60 1 31,08 31,08 55,08 55,08 3,28 3,28
Kim e Yang 1995 100M4-2 60,50 60,50 1 34,24 34,24 58,24 58,24 3,52 3,52
Kim e Yang 1995 60H2-1 122,10 122,10 1 15,40 15,40 39,40 39,40 4,81 4,81
Kim e Yang 1995 60H2-2 123,70 123,70 1 16,72 16,72 40,72 40,72 5,04 5,04
Kim e Yang 1995 100H2-1 54,30 54,30 1 24,30 24,30 48,30 48,30 2,62 2,62
Kim e Yang 1995 100H2-2 54,90 54,90 1 23,68 23,68 47,68 47,68 2,62 2,62
Kim e Yang 1995 100H4-1 66,60 66,60 1 32,44 32,44 56,44 56,44 3,76 3,76
Kim e Yang 1995 100H4-2 64,70 64,70 1 33,32 33,32 57,32 57,32 3,71 3,71
Lloyd e Rangan 1996 1A 1476,00 1476,00 2 8,30 8,30 23,30 23,30 34,39 34,39
Lloyd e Rangan 1996 1B 830,00 830,00 2 12,50 12,50 62,50 62,50 51,88 51,88
Lloyd e Rangan 1996 IC 660,00 660,00 2 13,20 13,20 78,20 78,20 51,61 51,61
Lloyd e Rangan 1996 1IA 1192,00 1192,00 2 10,20 10,20 20,20 20,20 24,08 24,08
Lloyd e Rangan 1996 1IB 436,00 436,00 2 23,10 23,10 53,10 53,10 23,15 23,15
Lloyd e Rangan 1996 lIC 342,00 342,00 2 23,00 23,00 63,00 63,00 21,55 21,55
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Lloyd e Rangan 1996 IIIA 1140,00 1140,00 2 8,80 8,80 23,80 23,80 27,13 27,13
Lloyd e Rangan 1996 1B 723,00 723,00 2 12,90 12,90 62,90 62,90 45,48 45,48
Lloyd e Rangan 1996 IIIC 511,00 511,00 2 11,70 11,70 76,70 76,70 39,19 39,19
Lloyd e Rangan 1996 IVA 915,00 915,00 2 12,30 12,30 22,30 22,30 20,40 20,40
Lloyd e Rangan 1996 IVB 425,00 425,00 2 18,60 18,60 48,60 48,60 20,66 20,66
Lloyd e Rangan 1996 IVC 262,00 262,00 2 21,80 21,80 61,80 61,80 16,19 16,19
Lloyd e Rangan 1996 VA 1704,00 1704,00 2 6,20 6,20 21,20 21,20 36,12 36,12
Lloyd e Rangan 1996 VB 1018,00 1018,00 2 9,70 9,70 59,70 59,70 60,77 60,77
Lloyd e Rangan 1996 VC 795,00 795,00 2 12,30 12,30 77,30 77,30 61,45 61,45
Lloyd e Rangan 1996 VIA 1189,00 1189,00 2 16,10 16,10 26,10 26,10 31,03 31,03
Lloyd e Rangan 1996 VIB 471,00 471,00 2 23,60 23,60 53,60 53,60 25,25 25,25
Lloyd e Rangan 1996 VIC 422,00 422,00 2 22,20 22,20 62,20 62,20 26,25 26,25
Lloyd e Rangan 1996 VIIA 1745,00 1745,00 2 7,60 7,60 22,60 22,60 39,44 39,44
Lloyd e Rangan 1996 VIIB 908,00 908,00 2 11,10 11,10 61,10 61,10 55,48 55,48
Lloyd e Rangan 1996 VIIC 663,00 663,00 2 15,40 15,40 80,40 80,40 53,31 53,31
Lloyd e Rangan 1996 VIIIA 1043,00 1043,00 2 13,40 13,40 23,40 23,40 24,41 24,41
Lloyd e Rangan 1996 VIIIB 369,00 369,00 2 20,40 20,40 50,40 50,40 18,60 18,60
Lloyd e Rangan 1996 VIIIC 312,00 312,00 2 21,50 21,50 61,50 61,50 19,19 19,19
Lloyd e Rangan 1996 IXA 1975,00 1975,00 2 6,40 6,40 21,40 21,40 42,27 42,27
Lloyd e Rangan 1996 IXB 1002,00 1002,00 2 10,90 10,90 60,90 60,90 61,02 61,02
Lloyd e Rangan 1996 IXC 746,00 746,00 2 14,20 14,20 79,20 79,20 59,08 59,08
Lloyd e Rangan 1996 XA 1610,00 1610,00 2 13,30 13,30 23,30 23,30 37,51 37,51
Lloyd e Rangan 1996 XB 436,00 436,00 2 20,50 20,50 50,50 50,50 22,02 22,02
Lloyd e Rangan 1996 XC 333,00 333,00 2 20,20 20,20 60,20 60,20 20,05 20,05
Lloyd e Rangan 1996 XIA 1932,00 1932,00 2 5,60 5,60 20,60 20,60 39,80 39,80
Lloyd e Rangan 1996 XIB 970,00 970,00 2 10,70 10,70 60,70 60,70 58,88 58,88
Lloyd e Rangan 1996 XIC 747,00 747,00 2 13,90 13,90 78,90 78,90 58,94 58,94
Lloyd e Rangan 1996 XIIA 1650,00 1650,00 2 13,20 13,20 23,20 23,20 38,28 38,28
Lloyd e Rangan 1996 XIIB 509,00 509,00 2 21,30 21,30 51,30 51,30 26,11 26,11
Lloyd e Rangan 1996 XIIC 314,00 314,00 2 20,60 20,60 60,60 60,60 19,03 19,03
Kim e Lee 2000 RSO0-1 204,00 204,00 1 15,60 15,60 55,60 55,60 11,34 11,34
Kim e Lee 2000 RSO0-2 206,00 206,00 2 17,30 17,30 57,30 57,30 11,80 11,80
Kim e Lee 2000 SSO0-1 119,00 119,00 1 16,00 16,00 56,00 56,00 6,66 6,66
Kim e Lee 2000 SS0-2 126,00 126,00 2 18,10 18,10 58,10 58,10 7,32 7,32
Lee e Son 2000 LM-1 653,00 653,00 2 7,00 7,00 27,00 27,00 17,63 17,63
Lee e Son 2000 LM-2 360,00 360,00 2 12,50 12,50 57,50 57,50 20,70 20,70
Lee e Son 2000 LM-3 146,00 146,00 2 11,00 11,00 76,00 76,00 11,10 11,10
Lee e Son 2000 LL-1 413,00 413,00 2 17,50 17,50 37,50 37,50 15,49 15,49
Lee e Son 2000 LL-2 172,00 172,00 2 21,70 21,70 66,70 66,70 11,47 11,47
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Lee e Son 2000 LL-3 108,00 108,00 2 16,00 16,00 81,00 81,00 8,75 8,75
Lee e Son 2000 HM-1 508,00 508,00 2 8,10 8,10 28,10 28,10 14,27 14,27
Lee e Son 2000 HM-2 307,00 307,00 2 10,80 10,80 55,80 55,80 17,13 17,13
Lee e Son 2000 HM-3 156,00 156,00 2 10,10 10,10 75,10 75,10 11,72 11,72
Lee e Son 2000 HL-1 523,00 523,00 2 19,70 19,70 39,70 39,70 20,76 20,76
Lee e Son 2000 HL-2 205,00 205,00 2 18,40 18,40 63,40 63,40 13,00 13,00
Lee e Son 2000 HL-3 118,00 118,00 2 14,90 14,90 79,90 79,90 9,43 9,43
Lee e Son 2000 HM-1A 631,00 631,00 2 6,50 6,50 26,50 26,50 16,72 16,72
Lee e Son 2000 HM-3A 273,00 273,00 2 10,40 10,40 75,40 75,40 20,58 20,58
Lee e Son 2000 HL-1A 488,00 488,00 2 18,50 18,50 38,50 38,50 18,79 18,79
Lee e Son 2000 HL-3A 216,00 216,00 2 23,20 23,20 88,20 88,20 19,05 19,05
Lee e Son 2000 VM-1 639,00 639,00 2 8,20 8,20 28,20 28,20 18,02 18,02
Lee e Son 2000 VM-2 324,00 324,00 2 13,50 13,50 58,50 58,50 18,95 18,95
Lee e Son 2000 VM-1A 796,00 796,00 2 10,50 10,50 30,50 30,50 24,28 24,28
Lee e Son 2000 VM-2A 475,00 475,00 2 12,00 12,00 57,00 57,00 27,08 27,08
Lima Janior 2003 P140 823,00 823,00 2 7,94 7,94 18,34 18,34 15,09 15,09
Lima Janior 2003 P240 653,00 653,00 2 10,45 10,45 30,45 30,45 19,89 19,89
Lima Janior 2003 P340 500,00 500,00 2 12,16 12,16 42,16 42,16 21,08 21,08
Lima Janior 2003 P160150 1053,00 1053,00 1 6,73 6,73 16,73 16,73 17,61 17,61
Lima Janior 2003 P260150 875,00 875,00 1 9,56 9,56 29,56 29,56 25,87 25,87
Lima Janior 2003 P360150 722,00 722,00 1 13,22 13,22 43,22 43,22 31,21 31,21
Lima Janior 2003 P16050 1087,00 1087,00 1 8,49 8,49 18,49 18,49 20,10 20,10
Lima Janior 2003 P26050 859,00 859,00 1 10,76 10,76 30,76 30,76 26,43 26,43
Lima Janior 2003 P36050 685,00 685,00 1 11,86 11,86 41,86 41,86 28,68 28,68
Lima Janior 2003 P1601505 1182,00 1182,00 1 7,17 7,17 17,17 17,17 20,29 20,29
Lima Janior 2003 P2601505 928,00 928,00 1 9,75 9,75 29,75 29,75 27,61 27,61
Lima Janior 2003 P3601505 679,00 679,00 1 11,88 11,88 41,88 41,88 28,44 28,44
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Lima Janior 2003 P160505 1089,00 1089,00 1 8,51 8,51 18,51 18,51 20,16 20,16
Lima Janior 2003 P260505 937,00 937,00 1 10,26 10,26 30,26 30,26 28,36 28,36
Lima Janior 2003 P360505 605,00 605,00 1 10,88 10,88 40,88 40,88 24,73 24,73
Adorno 2004 PCA4-15a 553,00 553,00 1 20,02 20,02 35,02 35,02 19,37 19,37
Adorno 2004 PCA4-15b 566,00 566,00 2 15,83 15,83 30,83 30,83 17,45 17,45
Adorno 2004 PCA4-20 460,00 460,00 2 11,20 11,20 31,20 31,20 14,35 14,35
Adorno 2004 PCA4-25 360,00 360,00 1 10,95 10,95 35,95 35,95 12,94 12,94
Adorno 2004 PCA4-30a 291,00 291,00 1 18,04 18,04 48,04 48,04 13,98 13,98
Adorno 2004 PCA4-30b 298,00 298,00 1 17,15 17,15 47,15 47,15 14,05 14,05
Dantas 2006 PFN15-3 404,00 404,00 1 11,30 11,30 26,30 26,30 10,63 10,63
Dantas 2006 PFN30-3 200,00 200,00 1 9,10 9,10 39,10 39,10 7,82 7,82
Dantas 2006 PFN40-3 170,00 170,00 1 38,20 38,20 78,20 78,20 13,29 13,29
Dantas 2006 PFN50-3 155,00 155,00 1 55,40 55,40 105,40 105,40 16,34 16,34
Dantas 2006 PFN60-3 110,00 110,00 1 23,40 23,40 83,40 83,40 9,17 9,17
Galano e Vignoli 2008 HSCA-A-25 154,92 154,92 2 20,49 20,49 44,99 44,99 6,97 6,97
Galano e Vignoli 2008 HSCA-A-13 290,48 290,48 2 16,19 16,19 29,19 29,19 8,48 8,48
Galano e Vignoli 2008 HSCA-A-8 417,40 417,40 2 15,40 15,40 22,90 22,90 9,56 9,56
Galano e Vignoli 2008 HSCA-B-25 191,50 191,50 2 36,03 36,03 61,03 61,03 11,69 11,69
Galano e Vignoli 2008 HSCA-B-13 336,56 336,56 2 20,50 20,50 33,50 33,50 11,27 11,27
Galano e Vignoli 2008 HSCA-B-8 452,87 452,87 2 14,02 14,02 21,02 21,02 9,52 9,52
Galano e Vignoli 2008 HSCB-A-25 171,52 171,52 2 20,59 20,59 44,59 44,59 7,65 7,65
Galano e Vignoli 2008 HSCB-A-13 338,32 338,32 2 18,11 18,11 31,11 31,11 10,53 10,53
Galano e Vignoli 2008 HSCB-A-8 444,70 444,70 2 8,68 8,68 16,18 16,18 7,20 7,20
Galano e Vignoli 2008 HSCB-B-25 198,75 198,75 2 31,53 31,53 56,53 56,53 11,24 11,24
Galano e Vignoli 2008 HSCB-B-13 378,86 378,86 2 12,59 12,59 25,09 25,09 9,51 9,51
Galano e Vignoli 2008 HSCB-B-8 437,13 437,13 2 7,97 7,97 16,47 16,47 7,20 7,20
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-A-25 173,22 173,22 2 22,86 22,86 47,86 47,86 8,29 8,29
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-A-20 242,89 242,89 2 18,02 18,02 37,02 37,02 8,99 8,99
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-A-13 348,07 348,07 2 11,65 11,65 24,65 24,65 8,58 8,58
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-B-30 182,83 182,83 2 35,85 35,85 65,85 65,85 12,04 12,04
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-B-20 269,15 269,15 2 22,29 22,29 41,29 41,29 11,11 11,11
Galano e Vignoli 2008 HSCC1-B-13 361,02 361,02 2 14,82 14,82 27,82 27,82 10,04 10,04
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-A-25 195,89 195,89 2 22,79 22,79 47,79 47,79 9,36 9,36
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-A-18 280,21 280,21 2 17,62 17,62 35,62 35,62 9,98 9,98
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-A-13 419,02 419,02 2 16,89 16,89 29,89 29,89 12,52 12,52
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-B-25 206,48 206,48 2 29,76 29,76 54,76 54,76 11,31 11,31
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-B-18 284,39 284,39 2 24,27 24,27 44,27 44,27 12,59 12,59
Galano e Vignoli 2008 HSCC2-B-13 405,99 405,99 2 17,86 17,86 29,86 29,86 12,12 12,12
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-C-25 190,72 190,72 2 20,52 20,52 45,52 45,52 8,68 8,68
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Galano e Vignoli 2008 HSCC3-C-18 264,54 264,54 2 16,70 16,70 34,70 34,70 9,18 9,18
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-C-13 384,63 384,63 2 12,26 12,26 25,26 25,26 9,72 9,72
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-D-25 229,43 229,43 2 37,74 37,74 61,74 61,74 14,17 14,17
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-D-18 296,69 296,69 2 20,36 20,36 38,36 38,36 11,38 11,38
Galano e Vignoli 2008 HSCC3-D-13 406,16 406,16 2 17,01 17,01 29,01 29,01 11,78 11,78
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-C-25 164,08 164,08 2 19,56 19,56 43,56 43,56 7,15 7,15
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-C-18 246,83 246,83 2 17,90 17,90 35,90 35,90 8,86 8,86
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-C-13 384,90 384,90 2 17,64 17,64 30,64 30,64 11,79 11,79
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-D-25 229,16 229,16 2 33,35 33,35 58,35 58,35 13,37 13,37
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-D-18 282,12 282,12 2 22,31 22,31 39,81 39,81 11,23 11,23
Galano e Vignoli 2008 HSCC4-D-13 424,07 424,07 2 18,15 18,15 30,15 30,15 12,79 12,79
Galano e Vignoli 2008 NSCD-A-25 126,24 126,24 2 26,05 26,05 50,05 50,05 6,32 6,32
Galano e Vignoli 2008 NSCD-A-13 216,14 216,14 2 14,94 14,94 27,94 27,94 6,04 6,04
Galano e Vignoli 2008 NSCD-A-8 296,95 296,95 2 13,20 13,20 20,20 20,20 6,00 6,00
Galano e Vignoli 2008 NSCD-B-25 164,02 164,02 2 30,06 30,06 54,06 54,06 8,87 8,87
Galano e Vignoli 2008 NSCD-B-13 249,39 249,39 2 16,96 16,96 28,96 28,96 7,22 7,22
Galano e Vignoli 2008 NSCD-B-8 326,78 326,78 2 13,71 13,71 19,71 19,71 6,44 6,44
Galano e Vignoli 2008 SCCE-A-25 141,37 141,37 2 28,09 28,09 53,09 53,09 7,51 7,51
Galano e Vignoli 2008 SCCE-A-13 283,65 283,65 2 10,93 10,93 22,93 22,93 6,50 6,50
Galano e Vignoli 2008 SCCE-A-8 336,67 336,67 2 7,00 7,00 14,00 14,00 4,71 4,71
Galano e Vignoli 2008 SCCE-B-25 212,97 212,97 2 32,57 32,57 57,57 57,57 12,26 12,26
Galano e Vignoli 2008 SCCE-B-13 327,88 327,88 2 13,17 13,17 25,17 25,17 8,25 8,25
Galano e Vignoli 2008 SCCE-B-8 424,90 424,90 2 9,22 9,22 16,22 16,22 6,89 6,89
Galano e Vignoli 2008 SCCF-A-25 169,92 169,92 2 22,45 22,45 47,45 47,45 8,06 8,06
Galano e Vignoli 2008 SCCF-A-13 335,21 335,21 2 11,76 11,76 23,76 23,76 7,96 7,96
Galano e Vignoli 2008 SCCF-A-8 450,88 450,88 2 9,14 9,14 17,14 17,14 7,73 7,73
Galano e Vignoli 2008 SCCF-B-25 210,39 210,39 2 33,74 33,74 57,74 57,74 12,15 12,15
Galano e Vignoli 2008 SCCF-B-13 340,23 340,23 2 14,16 14,16 27,16 27,16 9,24 9,24
Galano e Vignoli 2008 SCCF-B-8 530,64 530,64 2 6,51 6,51 13,51 13,51 7,17 7,17
Galano e Vignoli 2008 SCCG-A-25 110,55 110,55 2 25,41 25,41 49,41 49,41 5,46 5,46
Galano e Vignoli 2008 SCCG-A-13 177,64 177,64 2 17,36 17,36 30,36 30,36 5,39 5,39
Galano e Vignoli 2008 SCCG-A-8 231,90 231,90 2 14,59 14,59 22,59 22,59 5,24 5,24
Galano e Vignoli 2008 SCCG-B-25 153,84 153,84 2 30,53 30,53 54,53 54,53 8,39 8,39
Galano e Vignoli 2008 SCCG-B-13 222,37 222,37 2 20,77 20,77 33,77 33,77 7,51 7,51
Galano e Vignoli 2008 SCCG-B-8 225,72 225,72 2 17,29 17,29 26,29 26,29 5,93 5,93
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Pallarés et al 2008 230 ow (1 429,71 429,71 1 19,52 19,52 29,52 29,52 12,69 12,69
Pallarés et al 2008 230 aw (2 267,26 267,26 1 20,72 20,72 40,72 40,72 10,88 10,88
Pallarés et al 2008 A30 o (3 131,80 131,80 1 49,44 49,44 89,44 89,44 11,79 11,79
Pallarés et al 2008 230 ax (4 76,57 76,57 1 47,01 47,01 127,01 127,01 9,73 9,73
Pallarés et al 2008 X200 o« 2 439,06 439,06 1 21,15 21,15 41,15 41,15 18,07 18,07
Pallarés et al 2008 220 aw (3 216,14 216,14 1 28,45 28,45 68,45 68,45 14,79 14,79
Pallarés et al 2008 220 aw (4 106,29 106,29 1 31,09 31,09 111,09 111,09 11,81 11,81
Melo 2009 PFN-6-3 652,00 652,00 1 18,28 18,28 24,28 24,28 15,83 15,83
Melo 2009 PFN-12-3 535,00 535,00 1 16,96 16,96 28,96 28,96 15,49 15,49
Melo 2009 PFN-18-3 460,50 460,50 1 15,17 15,17 33,17 33,17 15,27 15,27
Melo 2009 PFN-24-3 241,00 241,00 1 25,53 25,53 49,53 49,53 11,94 11,94
Melo 2009 PFN-50-3 155,00 155,00 1 40,41 40,41 90,41 90,41 14,01 14,01
Melo 2009 PFN-15-25 670,40 670,40 1 14,72 14,72 29,72 29,72 19,92 19,92
Melo 2009 PFN-24-25 360,80 360,80 1 14,60 14,60 38,60 38,60 13,93 13,93
Melo 2009 PFN-30-25 336,00 336,00 1 72,59 20,00 102,59 50,00 34,47 16,80
Melo 2009 PFN-40-25 246,00 246,00 1 27,49 27,49 67,49 67,49 16,60 16,60
Melo 2009 PFN-50-25 202,20 202,20 1 43,60 43,60 93,60 93,60 18,93 18,93
Melo 2009 PFN-60-25 164,80 164,80 1 39,71 39,71 99,71 99,71 16,43 16,43
Melo 2009 PFN-15-2 662,00 662,00 1 15,09 15,09 30,09 30,09 19,92 19,92
Melo 2009 PFN-24-2 456,00 456,00 1 13,98 13,98 37,98 37,98 17,32 17,32
Melo 2009 PFN-30-2 317,00 317,00 1 18,76 18,76 48,76 48,76 15,46 15,46
Melo 2009 PFN-40-2 294,00 294,00 1 28,21 28,21 68,21 68,21 20,05 20,05
Melo 2009 PFN-50-2 232,00 220,00 1 31,70 27,00 81,70 77,00 18,95 16,94
Melo 2009 PFN-60-2 198,40 198,40 1 33,73 33,73 93,73 93,73 18,60 18,60
Enciso 2010 C40-1.3 1235,00 1235,00 1 31,20 31,20 51,20 51,20 63,23 63,23
Enciso 2010 C40-2.1 1168,00 1168,00 1 35,00 35,00 55,00 55,00 64,24 64,24
Enciso 2010 C40-3.2 1147,00 1147,00 1 34,80 34,80 54,80 54,80 62,86 62,86
Enciso 2010 C40-4.3 1412,00 1412,00 1 41,80 41,80 61,80 61,80 87,26 87,26

+Tipo ELU: 1 - ELU analisado; 2 - ELU né&o analisado; 3 — ELU ultrapassado. Ver item 5.3.

* Exemplares excluidos das andlises, conforme validacao do item 5.3
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