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RESUMO 
 
SOUZA JR., Paulo José de. Análise de Pórticos de Concreto Armado em Condições 

Sísmicas Considerando o Modelo de Mander. Rio de Janeiro. 2012. Dissertação 

(Mestrado) – Programa de Projeto de Estruturas, Escola Politécnica, Universidade 

Federal do Rio de Janeiro. Rio de Janeiro. 2012. 

 

 

Neste trabalho é apresentado o desenvolvimento do Programa CAPIBA-MK. 

Construído no Microsoft Excel usando a linguagem VBA – Visual Basic for 

Applications, tem por finalidade a elaboração de diagramas momento-curvatura de 

seções retangulares em concreto armado submetidas à flexão composta reta 

considerando a não linearidade física dos materiais. O programa permite ainda a 

consideração dos efeitos do confinamento do concreto provocados pela armadura 

transversal baseando-se na modelo de Mander. São apresentadas as bases para 

formulação da ferramenta, bem como um tutorial para auxílio na utilização do 

programa. O texto apresenta também uma aplicação das curvas momento-curvatura para 

avaliação de estruturas sismo-resistentes.  

 

Palavras-chave: Diagramas momento-curvatura, Concreto confinado, Modelo de 

Mander, Análise sísmica. 
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ABSTRACT 
 
SOUZA JR., Paulo José de. Analysis of Reinforced Concrete Frames in Seismic 

Conditions Considering the Mander’s Model. Rio de Janeiro. 2012. Dissertação 

(Mestrado) – Programa de Projeto de Estruturas, Escola Politécnica, Universidade 

Federal do Rio de Janeiro. Rio de Janeiro. 2012. 

 

 

This work presents the development of the CAPIBA-MK computer program. Built 

on Microsoft Excel using VBA language – Visual Basic for Applications, the software 

has the purpose of elaborating moment-curvature diagrams of reinforced concrete 

sections under eccentric compression, considering the material physical non linearity. 

The program also allows for the consideration of the concrete confinement effects 

caused by transverse reinforcement based on Mander’s Model. The theoretical 

formulation of the software is presented, as well as a tutorial to help the program users. 

This paper also shows an application of the moment-curvature curves in the evaluation 

of the earthquake resistant structures. 

 

 

Keywords: Moment curvature diagrams,  Confined concrete, Mander Model, Seismic 

analysis  
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1 INTRODUÇÃO  

 

Na análise de estruturas de concreto armado usuais é comum atribuir aos elementos 

estruturais uma rigidez flexional com comportamento elástico linear. Apesar da adoção 

dessa hipótese não ter grandes implicações nesse tipo de análise, sabe-se que, devido à 

não linearidade física dos materiais empregados, essa rigidez também tem um 

comportamento não linear. Na Figura 1, tem-se um exemplo do comportamento de uma 

seção típica de concreto armado submetida à flexo-compressão normal, ilustrando bem 

esse comportamento: 

 

 

Figura 1 – Diagrama momento-curvatura típico para uma seção submetida à flexo-

compressão normal. 

 

Já nas análises de sistemas sismo-resistentes, devido à magnitude das solicitações, o 

dimensionamento dos elementos estruturais deve levar em conta o real comportamento 

dos materiais. Nesse tipo de análise não é mais válida a hipótese da linearidade dos 

materiais, por não possibilitar a concepção de estruturas economicamente viáveis e 

capazes de desenvolver grandes deformações. O bom desempenho de uma estrutura 

sujeita à ação sísmica está intimamente ligada à sua capacidade de dissipar energia no 

regime plástico. 
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Seja um pórtico de ponte sujeito a uma força horizontal como mostrado na Figura 

2: 

 

 

Figura 2 – Pórtico de ponte sujeito a uma força horizontal. 

 

A análise estrutural incremental do pórtico considerando os efeitos da não-

linearidade dos materiais, leva a uma resposta similar à mostrada na Figura 1. Para 

facilitar a abordagem, nesse tipo de análise, é conveniente modificar a resposta real de 

modo a representar um sistema elastoplástico perfeito. Essa curva é denominada curva 

idealizada, sendo obtida equalizando-se as áreas hachuradas acima e abaixo da curva 

real (Figura 3).  

 

 

Figura 3 – Diagrama elastoplástico força-deslocamento:  resposta real e idealizada. 
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Na Figura 3 tem-se: 

plastf  força correspondente ao regime plástico de sistemas elastoplásticos; 

elástδ  deformação limite para o regime elástico de sistemas elastoplásticos; 

plástδ  deformação limite para sistemas elastoplásticos . 

 

Apesar da idealização do sistema elastoplástico perfeito, não se evita a 

inconveniência de uma análise não linear. Por isso, é desejável a utilização de um 

sistema elástico equivalente ao sistema elastoplástico. Esse sistema elástico tem a 

característica de, submetido à mesma excitação sísmica, conduzir ao mesmo 

deslocamento de um sistema elastoplástico (Figura 4).  

 

 

Figura 4 – Sistema elastoplástico e elástico correspondente. 

 

Na Figura 4 tem-se que: 

eqelástf _  força elástica equivalente ao regime plástico de sistemas elastoplásticos. 

 

Com base na hipótese de mesmo deslocamento, a não linearidade do material é 

considerada pela utilização do sistema elástico equivalente. Nessa análise as solicitações 
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obtidas por meio de uma análise linear são reduzidas pela aplicação de um coeficiente 

denominado de fator de modificação de resposta R. Com essas solicitações reduzidas, 

são dimensionados e detalhados os elementos da estrutura, assim:  

 

plást

eqelást

f

f
R _=  (Equação 1.1) 

 

Contudo, como existe a equivalência entre os sistemas, pela definição do fator de 

modificação de resposta tem-se que esse parâmetro deve ser igual à ductilidade da 

estrutura: 

  

elást

plástR
δ
δ

µ ==  (Equação 1.2)

 

O coeficiente R é definido por normas sísmicas para cada tipo de estrutura. Por 

outro lado, a ductilidade é uma característica ligada ao material e ao detalhamento da 

estrutura. Assim, ao lançar-se mão desse tipo de análise é necessária a verificação da 

equivalência entre R e µ. Como será visto adiante, para a determinação da ductilidade 

dos elementos estruturais é imprescindível a utilização das curvas momento-curvatura. 

Além do aspecto ligado à não linearidade dos materiais, é sabido que existe um aumento 

na resistência e na deformação limite do concreto devido ao confinamento do material 

provocado pela armadura transversal empregada nos elementos estruturais. Esse 

aumento tem grande influência sobre a ductilidade desses elementos.  

Neste trabalho será apresentado o desenvolvimento do Programa CAPIBA-MK. 

Construído no Microsoft Excel usando a linguagem VBA – Visual Basic for 

Applications, tem por finalidade a elaboração de diagramas momento-curvatura de 

seções retangulares em concreto armado submetidas a flexão composta reta, 

considerando-se a não-linearidade física dos materiais. Além disso, o programa permite 

a consideração dos efeitos do confinamento do concreto provocados pela armadura 

transversal, baseando-se na modelo de MANDER (1988). Nos capítulos que se seguem 
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são apresentadas as bases para formulação da ferramenta, bem como a aplicação dessa 

na avaliação de estruturas sismo-resistentes.  
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2 FORMULAÇÃO DO PROGRAMA CAPIBA M-K 

 

2.1 LEIS CONSTITUTIVAS DOS MATERIAIS 

Na elaboração dos diagramas momento-curvatura o programa leva em consideração 

a não linearidade física dos materiais. Para o aço é utilizada a relação tensão-

deformação específica σ-ε definida na NBR 6118:2007 como segue: 

 

( )

( )

[ ]

[ ]












−−∈−

∈

−∈⋅

=

ydyusyd

yuydsyd

ydydsss

ss

paraf

paraf

paraE

εεε

εεε

εεεε

εσ

;

;

;

 

(Equação 2.1)

 

Onde  

sσ  tensão na barra da armadura passiva; 

sε  deformação específica na barra de aço da armadura passiva; 

sE  módulo de elasticidade do aço da armadura passiva; 

ydf  tensão de escoamento de cálculo do aço da armadura passiva; 

ydε  deformação específica de cálculo de início de escoamento do aço da 

armadura passiva; 

yuε
 

deformação específica última de cálculo do aço da armadura passiva. 
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Figura 5 — Diagrama tensão deformação para o aço. 

 

Para o concreto, existe a possibilidade de utilizar o diagrama definido na NBR 

6118:2007, ou obter a lei constitutiva do material por meio do modelo de MANDER 

(1988) para o concreto confinado. Em ambos casos é desprezada a resistência do 

concreto à tração. 

Para a primeira opção tem-se: 

 

( )
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=
cd
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(Equação 2.2)

 








 +=
‰2

1 cεα
 

(Equação 2.3)

 

Onde 

cσ
 

tensão no concreto; 

cdf
 

resistência à compressão de cálculo do concreto; 
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cε  deformação específica do concreto. 

 

 

 

Figura 6 – Diagrama tensão–deformação específica para o concreto segundo a NBR 

6118:2007. 

 

Em contrapartida ao modelo anterior, tem-se o modelo de tensão-deformação 

específica teórico para o concreto confinado. Segundo MANDER (1988), os testes 

mostraram que para um adequado detalhamento da armadura transversal de seções 

de concreto armado há um aumento na resistência e deformação específica última 

do concreto (  
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Figura 7). 

Seguindo-se a formulação: 

 

r

'
cc

c x1r

rxf
f

+−
⋅⋅=

 
(Equação 2.4) 
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ε
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(Equação 2.5) 
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(Equação 2.6)
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(Equação 2.7)

 

( )MPaf5000E '
coc ⋅=  

(Equação 2.8) 

 

cc

'
cc

sec

f
E

ε
=

 
(Equação 2.9)

 

Onde 

cf  tensão no concreto confinado;  

cε  deformação específica no concreto; 

ccε  deformação específica equivalente à resistência máxima do concreto 

confinado; 

coε  deformação específica equivalente à resistência característica do concreto 

não-confinado ckf ; 

'
ccf  resistência máxima do concreto confinado; 
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'
cof  resistência máxima característica para o concreto não-confinado; 

cE  módulo de elasticidade tangente do concreto não-confinado; 

secE
 

módulo de elasticidade secante do concreto confinado; 

rx,  parâmetros do modelo de Mander. 
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Figura 7 – Modelo tensão-deformação específica para concreto confinado proposto 

para carregamentos monotônicos, adaptado de MANDER (1988). 

 

Para seções retangulares, a resistência última 
'
ccf  para o concreto confinado é 

obtida com o uso do ábaco mostrado na Figura 8. 

 

Figura 8 – Ábaco para determinação da resistência última 
'
ccf  do concreto confinado, 

adaptado de MANDER (1988). 

Na Figura 8 tem-se que: 
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'
1lf  tensão de confinamento lateral mínima;  

'
2lf  tensão de confinamento lateral máxima. 

 

No ábaco deve-se entrar com as razões entre as tensões de confinamento lateral e a 

resistência característica do concreto não confinado.  

Para seções com geometria e/ou arranjo da armadura não simétrica deve-se calcular 

a tensão de confinamento na direção da altura e largura da seção. Além disso, como 

pode ser visto na Figura 9, a ação do confinamento devida à armadura transversal dá-se 

efetivamente na região compreendida entre os arcos formados entre as barras 

longitudinais e entre os estribos, ou seja, apenas nessa região o concreto está 

efetivamente confinado.  

 

Figura 9 – Região da seção onde o concreto está efetivamente confinado, adaptado de 

MANDER (1988).  
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As parábolas mostradas na Figura 9 são assumidas com uma tangente em suas 

extremidades inclinadas de 45°. Assim, a área compreendida em uma dessas parábolas 

é: 

 

6

w
A

2
i

i =
 

(Equação 2.10) 

 

Incorporando-se a influência das áreas não efetivamente confinadas em elevação, 

MANDER (1988) definiu a área efetivamente confinada e o coeficiente de 

confinamento efetivo como: 
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(Equação 2.11) 

 

cc

e
e A

A
k =

 
(Equação 2.12) 

 

Onde 

cb  maior distância entre os centros das pernas extremas dos estribos; 

cd  menor distância entre os centros das pernas extremas dos estribos; 

iw  distância entre as faces das barras longitudinais; 

's  espaçamento entre as faces dos estribos; 

eA  área de concreto efetivamente confinada; 

ccA
 

área de concreto entre os centros das pernas extremas dos estribos; 

ek
 

coeficiente de confinamento efetivo. 
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Considerando-se a possibilidade das áreas de aço nas direções x e y (Figura 9) 

serem diferentes e a área efetivamente confinada da seção do concreto, são definidas 

como tensões efetivas de confinamento lateral: 

 

yd
c

sx
e

'
lx f

ds

A
kf ⋅

⋅
⋅=

 
(Equação 2.13)

 

yd
c

sy
e

'
ly f

bs

A
kf ⋅

⋅
⋅=

 
(Equação 2.14)

 

Onde 

'
lxf  tensão efetiva de confinamento lateral para a direção x; 

'
lyf  

tensão efetiva de confinamento lateral para a direção y; 

sxA  área de aço total da armadura transversal, incluindo a área dos ganchos, 

correndo na direção x; 

syA  área de aço total da armadura transversal, incluindo a área dos ganchos, 

correndo na direção y; 

ydf  tensão do escoamento de cálculo do aço da armadura transversal; 

s  espaçamento entre os estribos. 

  

Para a determinação da deformação específica limite, cuε ,
 
MANDER (1988) 

propôs um método racional baseado num equilíbrio energético. Nesta aproximação, 

considera-se que a deformação específica limite para o concreto confinado é aquela 
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referente à ruptura da armadura transversal. Considerando-se a curva tensão-deformação 

específica da  

Figura 7, a área abaixo de cada curva representa a energia de deformação por 

unidade de volume necessária para ruptura do concreto.  O incremento na energia de 

deformação do concreto confinado, representado pela região hachurada, só é possível 

devido à energia de deformação armazenada na armadura transversal. Assim: 

 

coscccsh UUUU −+=  (Equação 2.15)
 

∫∫∫∫ ⋅⋅−⋅⋅⋅+⋅=⋅⋅⋅ spcucusf

cccccslccccccssccs dfAdfAdfdfA
εεεε

εερεερ
0000

 

(Equação 2.16)

 

Onde 

shU  energia de deformação armazenada na armadura transversal; 

ccU
 

energia de deformação referente ao concreto confinado; 

coU
 

energia de deformação referente ao concreto não confinado; 

scU
 

energia de deformação referente à armadura longitudinal; 

sρ
 

razão entre o volume da armadura transversal e o volume do concreto 

entre as linhas de eixo das pernas dos estribos; 

ssf ε,
 
 tensão e a deformação específica na armadura transversal, 

respectivamente; 



 

16 

 

sfε
 

deformação específica referente à ruptura da armadura transversal; 

ccf ε,
 
tensão e a deformação específica no concreto, respectivamente; 

cuε
 

deformação específica limite para o concreto confinado; 

ccρ
 

razão entre o volume da armadura longitudinal e o volume do concreto 

entre as linhas de eixo das pernas dos estribos; 

spε
 

deformação específica referente ao concreto não confinado (ver 

 
Figura 7). 

 

Ainda segundo MANDER (1988), o primeiro e o último termo do equilíbrio 

energético podem ser aproximados,  respectivamente, por:  

 

3

0
/110 mMJdf

sf

ss =⋅∫
ε

ε
 

(Equação 2.17) 

3'
coco m/MJf017,0U ⋅=  

(Equação 2.18) 

Considerando-se essas aproximações, constata-se que em alguns casos a 

deformação específica limite cuε  obtida é menor, ou ligeiramente maior que a 

deformação específica limite definida na NBR 6118:2007, que é 3,5‰. 

A fim de contornar esse problema, o CAPIBA-MK possibilita ao usuário escolher 

entre três métodos para determinação da deformação específica última do concreto 

confinado. 
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A primeira, identificada no programa como “Mander”, é proposta por PRIESTLEY 

et al. (1996). A deformação específica última é considerada de forma conservadora 

como: 

 

'
cc

suyds
cu f

f4,1
004,0

ερ
ε

⋅⋅⋅
+=

 
(Equação 2.19) 

 

Onde, 

suε  é a deformação limite da armadura transversal. 

 

A segunda proposta para deformação específica última, nomeada no CAPIBA-MK 

como “Mander Modificado”, está baseada nas conclusões de KOWASKY e 

PRIESTLEY (2000). Ensaios realizados por esses autores mostraram que a proposta 

anterior conduz a valores conservadores da deformação específica limite do concreto 

com uma diferença em torno de 50%. Assim, a proposta anterior é modificada conforme 

sugerido por SUAREZ e HURTADO (2008): 
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(Equação 2.20) 

 

 A última proposta para  cuε  
é a do Model Code-90  (1990): 

 

wsn85,c
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85,ccu 1,0 ωααεεε ⋅⋅⋅+==  (Equação 2.21)
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(Equação 2.23)

 

cd

yd
sw f

f
⋅= ρω

 
(Equação 2.24)

 

Onde 

85,cε  deformação específica limite do concreto não confinado, assumida igual a 

3,5‰ conforme a NBR 6118:2007; 

nα  coeficiente de redução que expressa a área efetiva do concreto confinado no 

plano; 

sα  coeficiente de redução que expressa a área efetiva de concreto confinado na 

elevação; 

n número de barras nos cantos dos estribos, envolvidas pelos ganchos da 

armadura transversal; 

wω  taxa volumétrica do aço da armadura transversal; 

1b  distância entre barras longitudinais, (Figura 10); 

0b  distância entre as pernas extremas dos estribos, (Figura 10); 

s  espaçamento entre os estribos, (Figura 10); 

ydf  tensão de escoamento de cálculo da armadura transversal; 

cdf  resistência de cálculo à compressão do concreto não confinado. 
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Figura 10 – Seções horizontais e verticais do elemento estrutural, MANDER (1988). 

 

No cálculo da deformação específica última são considerados os valores de 1b e 0b

(Figura 10) que resultam nos menores valores de nα  e sα , face à possibilidade de 

análise de seções retangulares e/ou com arranjo de armaduras não simétricas.  

 

2.2 HIPÓTESES BÁSICAS 

Na elaboração do diagrama momento-curvatura são adotadas as seguintes hipóteses 

básicas: 

• as seções do elemento estrutural, originalmente planas, permanecem planas 

após este ser submetido à flexão; 

• admite-se aderência perfeita entre o concreto e o aço; 

• despreza-se totalmente a resistência à tração do concreto; 

• o enrijecimento da armadura tracionada, “tension stiffening”, não é 

considerado; 

• as solicitações, força normal e momento fletor, atuam no centróide da seção; 

• a área de concreto utilizada nas análises não leva em consideração o espaço 

ocupado pelas barras das armaduras longitudinais; 

• a convenção de sinais adotada segue a Resistência dos Materiais (Figura 11); 

• as tensões e deformações específicas devidas à tração são positivas, enquanto 

que as devidas à compressão são negativas; 
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• o sinal do momento de flexão segue a “regra da mão direita”, e será positivo 

quando o binário girar no sentido anti-horário; 

• a força normal de compressão que atua na seção transversal tem sinal negativo. 

 

 

Figura 11 – Convenção de sinais para deformações específicas, tensões e solicitações.  

 

2.3 EQUAÇÕES DE EQUILÍBRIO 

Segundo a Resistência dos Materiais as equações de equilíbrio de uma seção 

composta por um único material submetida à flexão composta reta são (Figura 12):  

 

( )∫ ⋅=
A

dAyN σ
 

(Equação 2.25)

 

( )∫ ⋅⋅=
A

dAyyM σ
 

(Equação 2.26) 
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Figura 12 – Seção em flexão composta reta. 

 

Onde 

A  área da seção transversal; 

)y(σ   tensão normal na seção transversal na altura y ; 

y altura do elemento dA; 

dA elemento de área elementar da seção transversal. 

 

Nos elementos estruturais de concreto armado essas equações não são mais válidas. 

É desprezada a resistência à tração do concreto armado e deve-se considerar a 

contribuição das barras de aço no equilíbrio da seção. As equações podem ser reescritas 

como (Figura 13): 

 

( ) ( )∫∫ ⋅+⋅=
As ssAc ccd dAydAyN σσ

 
(Equação 2.27) 

 

( ) ( )∫∫ ⋅⋅+⋅⋅=
As sssAc cccd dAyydAyyM σσ

 
(Equação 2.28) 
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Figura 13 – Seção de concreto armado em flexão composta reta. 

 

Onde 

cA  área da seção transversal onde o concreto está sendo comprimido; 

sA  área do aço empregado; 

)y(cσ  tensão normal no concreto; 

)y(sσ
 

tensão no aço. 

 

A fim de simplificar as análises, a região da seção transversal comprimida é 

discretizada em Cn  faixas de concreto e em Sn  camadas de barras de aço. Com isso, as 

equações anteriores são escritas na forma de um somatório, evitando-se o inconveniente 

de implementar uma integração numérica. Então, (Figura 14): 
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(Equação 2.29)
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(Equação 2.30)
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Onde 

)( i,cc εσ
 

tensão no centro da lamela de concreto i; 

i,cε
 

deformação específica no centro da lamela de concreto i; 

i,cA
 

área da lamela de concreto i; 

i,cy
 

distância do centro da seção ao centro da lamela de concreto i; 

)( j,ss εσ
 
tensão nas barras de aço da camada  j; 

j,sε
 

deformação específica nas barras de aço da camada  j; 

j,sA
 

área das barras de aço da camada  j; 

j,sy
 

distância do centro da seção ao centro das barras de aço da camada  j. 

 

 

Figura 14 – Discretização da seção. 

 

2.4 CONSTRUÇÃO DA ENVOLTÓRIA 

Com as leis constitutivas dos materiais e a discretização da seção definida restam 

como incógnitas os pares de deformações específicas das fibras superior e inferior da 

seção que atendem à equações de equilíbrio. Para a determinação dos pontos para a 

construção da envoltória, são arbitrados valores para a deformação específica superior e, 

por meio de um processo iterativo, são obtidos os valores das respectivas deformações 
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específicas inferiores. A sequência de operações para obtenção de um ponto da 

envoltória segue as etapas a seguir descritas: 

 

2.4.1 DEFINIÇÃO DA DEFORMAÇÃO SUPERIOR 

Para um determinado ponto da envoltória, a deformação específica superior deve 

ser definida no intervalo que compreende a deformação específica limite do concreto e a 

do aço: 

 

susupcu εεε ≤≤
 (Equação 2.31)

 

Onde 

cuε
 

deformação específica limite do concreto; 

supε
 

deformação específica da fibra superior; 

suε
 

deformação específica limite do aço. 

 

2.4.2 DEFINIÇÃO DOS EXTREMOS DO INTERVALO DA DEFORMAÇÃO 
INFERIOR 

Assim como a deformação específica superior, a deformação inferior deve variar 

num determinado intervalo. Os extremos desse intervalo compreendem o valor da 

deformação específica superior e a deformação específica para qual as barras de aço da 

camada mais inferior estejam submetidas à deformação específica limite do aço: 

 

sup0inf_ εε =
 (Equação 2.32)

 

)(
d

h
supsusup1inf_ εεεε −⋅+=

 
(Equação 2.33)
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Onde 

0inf_ε  extremo inferior do intervalo da deformação específica inferior; 

1inf_ε  extremo superior do intervalo da deformação específica inferior; 

h
 

altura da seção; 

d  altura útil da seção. 

 

2.4.3 PROCESSO ITERATIVO PARA A DETERMINAÇÃO DA 
DEFORMAÇÃO ESPECÍFICA INFERIOR 

Definido o valor da deformação específica superior, o respectivo valor da 

deformação específica inferior é apróximado por meio do método iterativo da bisseção. 

A função utilizada na iteração é: 

 

( ) ( ) NAAf
sc n

j
jsjss

n

i
icicc −⋅+⋅= ∑∑

== 1
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1
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(Equação 2.34) 

 

Antes de iniciar o processo iterativo é verificado se a deformação específica inferior 

procurada encontra-se no intervalo ],[I 0inf_0inf_ εε=  , ou seja, se: 

 

0),(),( 1inf_sup0inf_sup <⋅ εεεε ff
 (Equação 2.35) 

 

Sendo atendida a condição anterior, a primeira aproximação da deformação 

específica inferior é feita a partir da seguinte expressão: 

 

),(f),(f

),(f),(f

0inf_sup1inf_sup

0inf_sup1inf_1inf_sup0inf_
minf_ εεεε

εεεεεε
ε

−
⋅−⋅
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(Equação 2.36)
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Caso ),( inf_sup mf εε  seja menor que o erro adotado para o equilíbrio de forças 

axiais na seção, a deformação específica inferior procurada será igual a minf_ε . Caso 

contrário, é realizada a “quebra” do intervalo de procura, assim:  

 







 <
=

contráriocaso]ε,[ε

0)ε,f(εse]ε,[ε

I

1inf_inf_m

inf_m0inf_inf_m0inf_

 

(Equação 2.37) 

 

Repete-se o processo até que se encontra um valor aproximado da deformação 

específica inferior que atenda ao critério de parada.  

 

2.4.4 VERIFICAÇÃO DOS DOMÍNIOS DE DEFORMAÇÃO 

O item 17.2.2 da NBR 6118:2007 define os domínios de dimensionamento para 

seções submetidas a solicitações normais. A ruptura convencional por deformação 

específica plástica excessiva, nos domínios 1 e 2, definida nesse item, foi 

implicitamente atendida durante a definição dos intervalos para a deformação específica 

superior e inferior. Da mesma forma os domínios 3 e 4 da ruptura convencional por 

encurtamento limite do concreto foram atendidos. Portanto, resta verificar se o par de 

deformações específicas encontrado atendem aos domínios 4a e 5. Essa verificação é 

realizada limitando-se em 2‰ o encurtamento no ponto C da seção (Figura 15). 
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Figura 15 – Domínios de deformações específicas para o dimensionamento.  

 

2.4.5 CÁLCULO DO PAR MOMENTO-CURVATURA 

O cálculo da curvatura e do respectivo momento resistente, para determinado par de 

deformações específicas é realizado por meio das seguintes expressões: 

 

h
supinf εε

κ
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=
 

(Equação 2.38)
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(Equação 2.39)

 

Onde κ  é a curvatura da seção.  
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3 PROGRAMA CAPIBA-MK 

 

O programa CAPIBA-MK foi desenvolvido no Microsoft Excel utilizando a 

linguagem VBA – Visual Basic for Applications. Tem uma interface gráfica composta 

por três telas: tela principal, de configurações e secundária. 

A implementação computacional do programa está baseada nos conceitos 

apresentados no capítulo anterior. As rotinas e sub-rotinas estão apresentadas no anexo 

A. 

 

3.1 TELA PRINCIPAL 

A Figura 16 apresenta a tela inicial do programa, na qual é gerada a envoltória de 

momentos-curvatura e são invocadas a tela secundária e a tela de configurações. 

 

 

Figura 16 – Tela principal do programa CAPIBA-MK. 
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Seguem a seguir as descrições dos itens dessa tela. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Exibe uma lista das forças normais armazenadas. 

Armazena uma força normal. 

Dimensão da altura da seção. 

Dimensão da base da seção. 

Armazena dados da camada de aço. 

Resistência característica do concreto. 

Valor da força normal na seção. O programa permite a 

consideração de mais de um valor para a mesma seção. 

Dessa forma é gerada uma envoltória para cada força 

normal armazenada. Esses resultados são plotados no 

mesmo gráfico. 

Apaga as forças normais armazenadas. 

Coeficiente de minoração da resistência do concreto. 

Resistência característica das barras de aço. 

Módulo de elasticidade das barras de aço. 

Coeficiente de minoração da resistência das barras de aço. 

Números de barras de aço da camada. 

Diâmetro das barras de aço da camada. 

Distância do centro da seção ao eixo da camada de barras de 

aço.  

Exibe uma lista com o resumo dos dados da(s) camada(s) de 

aço armazenada(s). 

Apaga a(s) camada(s) de aço armazenada(s). 
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3.2 TELA DE CONFIGURAÇÕES 

Essa tela é invocada a partir da tela inicial, na qual é possível configurar os 

parâmetros utilizados na determinação da envoltória de momento-curvatura e no modelo 

de MANDER (1988), Figura 17. 

 

 

Figura 17 – Tela de configurações do programa CAPIBA-MK. 

Valor do momento resistente máximo da seção 

obtido entre as forças normais analisadas. 

Curvatura máxima da seção obtida entre as forças 
normais analisadas. 

Calcula a envoltória e exibe gráfico no “display” 

da tela principal. 

Calcula a envoltória e gera uma planilha com os 
resultados e outra com o gráfico. 

Invoca a tela secundária para consideração do 
modelo de Mander. 

Invoca a tela de configurações.  
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Seguem abaixo as descrições dos itens dessa tela. 

 

É o erro admissível na verificação do 

equilíbrio de forças normais na seção. Ver 

item 2.4.3. 

Número de faixas de concreto em que a 

seção será dividida ao longo da sua altura. 

Ver item 2.3. 

Diz respeito à deformação específica εyu  

descrita no item 2.1. Ver Figura 5. 

Para a construção da envoltória, o 

programa obtém um número finito de 

pares de deformações específicas das fibras extremas da seção, “varrendo” todo o 

intervalo estabelecido para a deformação específica da fibra superior conforme 2.4.  

Ver Figura 6. 

Diz respeito à deformação específica εcu 

descrito no item 2.1. Ver Figura 6. 

Diz respeito à configuração de plotagem 

de diagramas gerados na tela secundária.
 

 

 

  

Restaura os valores padrão dos 

parâmetros do programa.  

Armazena os valores modificados.  
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3.3 TELA SECUNDÁRIA  

A tela secundária também é invocada a partir da tela inicial. Aqui é aplicado o 

modelo de MANDER (1988) para o concreto confinado. Esse modelo pode ser 

considerado ou não na elaboração das envoltórias momento-curvatura (Figura 18). 

 

 

Figura 18 – Tela secundária do programa CAPIBA-MK. 

 

Seguem-se as descrições dos itens dessa tela. 

 

 

 

 

 

Distância vertical entre os eixos das pernas extremas do estribo. 

Distância horizontal entre os eixos das pernas extremas do 
estribo. 
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Coeficiente de minoração da resistência do concreto. 

Resistência característica do concreto não confinado. 

Deformação específica limite do trecho parabólico do 
concreto não confinado. 

Coeficiente de minoração da resistência do aço. 

Módulo de elasticidade do aço. 

Resistência característica do aço. 

Número total de barras longitudinais na seção. 

Número de barras longitudinais na camada superior da seção. 

Número de barras longitudinais na camada inferior da seção. 

Número de barras longitudinais da seção protegidas por canto 
de estribo ou envolvidas por gancho.  

Diâmetro das barras longitudinais na seção. 

Área de aço total das pernas dos estribos e ganchos na 
direção x. 

Área de aço total das pernas dos estribos e ganchos na 
direção y. 

Volume de aço de um nível de estribos e ganchos. 

Diâmetro dos ganchos e estribos da armadura. 
transversal 

Deformação específica última do concreto confinado obtida 
pelo modelo de Mander. 

Deformação específica última do concreto confinado obtida 
pelo modelo de Mander Modificado.  

Deformação específica última do concreto confinado obtida 
pelo método do Model Code-90. 

Espaçamento entre níveis de estribos. 
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Armazena a lei constitutiva do concreto confinado. 

Resistência característica limite para o concreto confinado. 

Deformação específica limite para o concreto confinado. 

Calcula a lei constitutiva do concreto confinado. 

Calcula a lei constitutiva do concreto confinado e gera uma 
planilha com os resultados e outra com o gráfico. 

Apaga a lei constitutiva do concreto confinado armazenado. 

Invoca a tela principal. 
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3.4 EXEMPLO DE UTILIZAÇÃO DO PROGRAMA 

Para exemplificar a utilização do programa CAPIBA-MK serão obtidas as 

envoltórias de momento-curvatura para duas seções tomadas como exemplo. Para cada 

seção será avaliada a influência das armaduras transversal e longitudinal, a força normal 

e a consideração do confinamento do concreto.   

Primeiramente segue a configuração utilizada no exemplo (Figura 19). 

 

Figura 19 – Configurações utilizadas no exemplo. 

 

3.4.1 SEÇÃO 1 

A seção 1 consiste numa seção retangular. Serão avaliados quatro casos de 

armadura para essa seção. No início será utilizada a taxa mínima para as armaduras 

longitudinal e transversal definida na NBR 6118:2007.  Avalia-se o efeito que ocorre ao 

se dobrar as armaduras. A Tabela 1 mostra o resumo dos casos que serão analisados e a 

Figura 20 ilustra os detalhes das disposições das armaduras.  
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Tabela 1 – Resumo dos casos analisados para a seção 1. 

CASO 
GEOMETRIA 

(cm) 

ARMADURA 
 (cm2) 

CONCRETO AÇO FORÇA 
NORMAL  

(kN) As Asw ckf
 

(MPa) 
cγ

 

ykf
 

(MPa) 
sγ
 

A 

30x60 

Cob = 2,5 

10φ10,0 φ6,3c.20 

20 1,4 500 1,15 

0 

-500 

-1500 

B 10φ10,0 φ6,3c.10 

C 8φ16,0 φ6,3c.20 

D 8φ16,0 φ6,3c.10 

 

 

 

Figura 20 – Detalhes das armaduras dos casos analisados da seção 1. 

 

3.4.1.1 DETERMINAÇÃO DA LEI CONSTITUTIVA DO CONCRETO COM A 
CONSIDERAÇÃO DO CONFINAMENTO 

A seguir será mostrado o diagrama tensão-deformação específica obtido com a 

consideração do confinamento do concreto (Figura 21, Figura 22, Figura 23 e Figura 

24). 
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Figura 21 – Diagrama tensão-deformação específica para o concreto confinado para o 

caso A. 

  

Figura 22 – Diagrama tensão-deformação específica para o concreto confinado para o 

caso B. 
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Figura 23 – Diagrama tensão-deformação específica para o concreto confinado para o 

caso C. 

 

Figura 24 – Diagrama-tensão deformação específica para o concreto confinado para o 

caso D. 
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A Figura 25, mostra que há um aumento significativo na resistência e na 

deformação específica do concreto com a consideração do confinamento.  

 

 

Figura 25 – Comparação entre os diagramas tensão-deformação específica obtidos. 

 

Comparando-se os resultados obtidos para os casos A e C ou B e D, verifica-se que 

a taxa da armadura longitudinal tem pouco influência sobre os resultados, apesar da 

razão entre as armaduras adotadas ser praticamente o dobro. Se para o caso A for 

mantida a taxa de armadura e for modificada apenas o número e o diâmetro das barras 

utilizadas, passando de 10 barras de 10 mm para 4 barras de 16mm, verifica-se que essa 

alteração é mais significativa do que a variação da taxa da armadura longitudinal (ver 

caso A’ na Figura 26). Esse efeito deve-se ao fato de que, diminuindo o número de 

barras, diminui-se também a área do concreto efetivamente confinado da seção, o que 

tem reflexos diretos no diagrama tensão-deformação específica para o concreto 

confinado (Figura 9 e (Equação 2.11)). 
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Figura 26 – Efeito da alteração do arranjo das barras longitudinais. 

 

Analisando-se os resultados obtidos entre os casos A e B ou C e D (Figura 25), 

tem-se o efeito da variação da armadura transversal. Ao contrário do ocorrido entre os 

casos A e A’, a diminuição do espaçamento dos estribos provocou um aumento na área 

do concreto efetivamente confinado da seção, levando a um acréscimo na resistência e 

na deformação específica do concreto confinado como esperado. 

Considere-se a seção A como base novamente, mas com o dobro da taxa da 

armadura transversal. Alterando-se o diâmetro dos estribos ao invés de reduzir o 

espaçamento (caso A’’), como realizado no caso B, verifica-se novamente que a 

variação no arranjo da armadura tem uma influência maior do que a alteração na área de 

aço adotada (Figura 27). 
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Figura 27 – Efeito da alteração do arranjo das barras transversais. 

 

A partir dos diagramas de tensão-deformação específica com a consideração do 

concreto confinado como definido nos exemplos são obtidas as envoltórias de momento 

curvatura para os casos com a mesma armadura longitudinal. 

 Pelas FigurasFigura 28 eFigura 29 vê-se que a influência da consideração do 

concreto confinado cresce com o aumento da força normal na seção. Nesses casos existe 

um considerável aumento no momento resistente e curvaturas limites da seção.  Esse 

incremento na resistência e na deformação da seção garante a elementos estruturais 

submetidos a tensões de compressão significativas uma maior ductilidade e capacidade 

de deslocamentos, como será visto no capítulo que se segue. 
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Figura 28 – Curvas momento-curvatura obtidas para os casos A e B. 
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Figura 29 – Curvas momento-curvatura obtidas para os casos C e D. 
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3.4.2 SEÇÃO 2 

O segundo exemplo analisado consiste em uma seção quadrada armada 

simetricamente. Similarmente ao exemplo anterior será investigada a influência das 

armaduras longitudinais e transversais nos diagramas de tensão-deformação específica 

do concreto confinado. A Tabela 2 mostra o resumo dos casos que serão analisados e a 

Figura 30 mostra o esboço com os detalhes das disposições das armaduras. 

 

Tabela 2 – Resumo dos casos analisados para a seção 2. 

CASO 
GEOMETRIA 

(cm) 

ARMADURA 
 (cm2) 

CONCRETO AÇO FORÇA 
NORMAL  

(kN) As Asw ckf
 

(MPa) 
cγ

 

ykf
 

(MPa) 
sγ
 

E 

50x50 

Cob = 2,5 

12φ12,5 φ8,0c.20 

20 1,4 500 1,15 

0 

-1000 

-2500 

F 12φ12,5 φ8,0c.10 

G 12φ20,0 φ8,0c.20 

H 12φ20,0 φ8,0c.10 

 

 

Figura 30 – Detalhe da armadura da seção 2. 
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3.4.2.1 DETERMINAÇÃO DA LEI CONSTITUTIVA DO CONCRETO COM A 
CONSIDERAÇÃO DO CONFINAMENTO 

A seguir será mostrado o diagrama tensão-deformação específica obtido com a 

consideração do confinamento do concreto (Figura 31, Figura 32, Figura 33 e Figura 34 

). 

 

Figura 31 – Diagrama tensão-deformação específica para o concreto confinado para o 

caso E. 
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Figura 32 – Diagrama tensão-deformação específica para o concreto confinado para o 

caso F. 

 

Figura 33 – Diagrama tensão-deformação específica para o concreto confinado para o 

caso G. 
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Figura 34 – Diagrama tensão-deformação específica para o concreto confinado para o 

caso H. 

 

A Figura 35 mostra que, similarmente ao exemplo anterior, ocorre um aumento 

significativo na resistência e deformação específica do concreto com a consideração do 

confinamento.  
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Figura 35 – Comparação entre os diagramas tensão-deformação específica obtidos para 

a seção 2. 

 

Analisando-se os casos E e G ou F e H, observa-se que a armadura longitudinal 

pouco influenciou nos diagramas obtidos, como observado no exemplo anterior. 

Tomando-se o caso G por base e trocando-se a armadura longitudinal por 8 barras de 

25mm ao invés de 12 barras de 20 mm (caso G’), observa-se que essa alteração não 

resulta em modificação significativa dos resultados, mesmo que provoque a diminuição 

da área do concreto efetivamente confinado (Figura 36). 

No que diz respeito aos efeitos da armadura transversal, comparando-se os casos E 

F ou G e H (Figura 35), observa-se que os resultados são semelhantes aos encontrados 

para a seção 1. Essa armadura continua governando o acréscimo de resistência e de 

capacidade de deformação específica do concreto confinado.  
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Figura 36 – Efeito da alteração do arranjo das barras longitudinais para a seção 2. 

 

Realizando-se uma análise similar à efetuada entre os casos A, A’’ e B, dobra-se a 

área de aço da armadura transversal do caso E, alterando-se o diâmetro dos estribos 

empregados (caso E’). Na Figura 37 percebe-se que a diminuição do espaçamento dos 

estribos, como observado para a seção 1, continua conduzindo a resultados mais 

favoráveis do que o aumento proporcional da armadura em cada nível de estribo. 
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Figura 37 – Efeito da alteração do arranjo das barras transversais para a seção 1. 

 

A partir dos diagramas de tensão-deformação específica com a consideração do 

concreto confinado conforme definido nos exemplos, são obtidas as envoltórias de 

momento curvatura para os casos com a mesma armadura longitudinal. 

Na  Figura 38 e Figura 39, observa-se que os resultados são semelhantes aos 

obtidos no exemplo anterior (seção 1).  

  



 

51 

 

 

 

Figura 38 – Curvas momento-curvatura obtidas para os casos E e F. 
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Figura 39 – Curvas momento-curvatura obtidas para os casos G e H. 
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4 APLICAÇÃO DAS CURVAS MOMENTO-
CURVATURA NA ANÁLISE DE SISTEMAS SISMO-
RESISTENTES 

 

Neste capítulo será feita  a aplicação das curvas momento-curvatura na avaliação do 

deslocamento e ductilidade dos pilares de um pórtico de ponte. 

Nos exemplos que se seguem, a partir de um espectro de acelerações de projeto, 

será realizada uma análise estática equivalente da estrutura para dimensionamento da 

armadura dos pilares. Os resultados dessa análise, forças e deslocamentos, serão 

corrigidos utilizando-se os parâmetros de modificação de resposta com intuito de 

incorporar o efeito da não linearidade do material na análise sísmica. Por fim, com base 

nas curvas momento-curvatura obtidas para as armaduras determinadas, será avaliada se 

a capacidade de deslocamento da estrutura e a ductilidade dos pilares estão coerentes 

com os parâmetros adotados. 

 

4.1 DADOS DOS EXEMPLOS UTILIZADOS 

As informações mostradas na Tabela 3 se referem à estrutura em pórtico 

esquematizada na Figura 43.  Os dados diferenciam-se pelo valor adotado para o 

comprimento do pilar, de modo que no exemplo 1 tem-se um pilar mais curto enquanto 

que no exemplo 2 um pilar mais esbelto.  

Tabela 3 – Resumo dos dados dos exemplos. 

 GEOMETRIA MATERIAL MASSA 

EXEMPLO 1 

Largura = 70 cm 
Altura = 70 cm 

Cobrimento = 4 cm 
Comprimento = 5,5 

fck = 20 MPa 
γc =1,4 

 
 

fyk = 500 MPa 
γs = 1,15 

980 t 

EXEMPLO 2 

Largura = 70 cm 
Altura = 70 cm 

Cobrimento = 4 cm 
Comprimento = 8,5 
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4.2 ESPECTRO DE PROJETO 

Para efeito da definição das ações sísmicas a serem consideradas nos exemplos foi 

utilizado um espectro de projeto obtido por meio da formulação da NBR 15421:2006. 

Segundo essa norma, o espectro de projeto para acelerações horizontais, 

correspondentes à resposta elástica de um sistema de um grau de liberdade com uma 

fração de amortecimento crítico de 5%, é definido a partir do zoneamento sísmico e da 

classe do terreno. 

 

4.2.1 ZONEAMENTO SÍSMICO 

A norma estabelece cinco zonas sísmicas a serem consideradas conforme mostram 

a Figura 40 e a Tabela 4. Para cada zona é definido um valor para a aceleração sísmica 

horizontal característica ag a ser considerada na elaboração do espectro. 

 

 

Figura 40 – Mapeamento da aceleração sísmica horizontal característica no Brasil para 

terrenos classe B (“Rocha”), NBR 15421:2006. 
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Tabela 4 – Zonas Sísmicas,  NBR 15421:2006. 

ZONA  
SÍSMICA  VALORES DE ag 

Zona 0 ag = 0,025g 

Zona 1 0,025g ≤ ag ≤ 0,05g 

Zona 2 0,05g ≤ ag ≤ 0,10g 

Zona 3 0,10g ≤ ag ≤ 0,15g 

Zona 4 ag = 0,15g 

 

4.2.2 DEFINIÇÃO DA CLASSE DO TERRENO 

A classe do terreno é definida, conforme a 

Tabela 5, a partir dos parâmetros geotécnicos médios avaliados para os 30 m 

superiores do terreno. O principal parâmetro a ser considerado é a velocidade de 

propagação de ondas de cisalhamento. Alternativamente, pode-se utilizar o número de 

golpes médio do ensaio SPT.  

As classes de rocha A e B não devem ser consideradas caso exista uma camada de 

solo superficial com mais de 3 m. 

Para solos estratificados devem ser avaliados os valores médios dos parâmetros do 

terreno de acordo com as seguintes expressões: 

 

∑

∑

=

==
n

1i si

i

n

1i
i

s

v

d

d
v

 
 

(Equação 4.1)
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∑

∑

=

==
n

1i i

i

n

1i
i

N

d

d
N (Equação 4.2)

 

Onde 

n número de camadas de solo; 

id  
espessura da i-ésima camada de solo; 

siv  
velocidade de propagação das ondas de cisalhamento da i-ésima 

camada de solo; 

siN  
número médio de golpes do ensaio SPT para a i-ésima camada de 

solo; 

sv  
velocidade de propagação das ondas de cisalhamento a ser 

considerada em solos estratificados; 

N  número médio de golpes do ensaio SPT a ser considerado em solos 

estratificados. 

 

 

Tabela 5 – Classe do terreno, NBR 15421:2006. 

CLASSE  
DO 

TERRENO 

DESIGNAÇÃO 
DA CLASSE DO 

TERRENO 

PROPRIEDADES MÉDIAS PARA OS 30 m  
SUPERIORES DO TERRENO 

A Rocha sã sm1500
s

v ≥
 

(não aplicável) 

B Rocha sm7
s

vsm 601500 ≥≥
 

(não aplicável) 

C 
Rocha alterada ou 
solo muito rígido 

sm
s

vsm 370760 ≥≥
 50N ≥  

D Solo rígido sm
s

vsm 180370 ≥≥
 550 1N ≥≥  

E 

Solo mole sm
s

v 180≤
 51N ≤  

─ Qualquer perfil, incluindo camada com mais de  
3 m de argila mole. 
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F ─ 

Solo exigindo avaliação específica, como: 
Solos vulneráveis à ação sísmica, como 
liquefazíveis, argilas muito sensíveis e solos 
colapsíveis cimentados; 
Turfa ou argilas muito orgânicas; 
Argilas muito plásticas; 
Estratos muito espessos (≥35m) de argilas moles 
ou médias 

4.2.3 CONSTRUÇÃO DO ESPECTRO DE RESPOSTA DE PROJETO 

O espectro de resposta de projeto é definido numericamente pelas seguintes 

expressões: 

 

ga0gs aCa ⋅=
 (Equação 4.3)

 

gv1gs aCa ⋅=
 (Equação 4.4)

 

)0,1/75,18()( 0 +⋅⋅= vagsa CCTaTS
 )08,0/0( ⋅≤≤ av CCTpara  (Equação 4.5) 

 

05,2)( gsa aTS ⋅=
 )4,0/08,0/( ⋅≤≤⋅ avav CCTCCpara  (Equação 4.6) 

 

TaTS gsa /)( 1=
 )4,0/( ⋅≥ av CCTpara  (Equação 4.7) 

 

 

Onde 

)T(Sa
 

espectro de resposta de projeto; 

T
 

período natural, em segundos, associado a cada um dos modos de 

vibração da estrutura; 

ga
 

aceleração sísmica horizontal característica de projeto; 
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1gs0gs aea
 
acelerações espectrais para os períodos de 0,0 e 1,0 s respectivamente, 

já considerado o efeito da amplificação sísmica no solo; 

va CeC
 

fatores de amplificação sísmica no solo, para os períodos de 0,0 e 

1,0 s, respectivamente, conforme A Tabela 6 mostra os fatores de 

amplificação sísmica no solo segundo a normalização brasileira. 

 

Tabela 6, em função da aceleração característica de projeto ag e da 

classe do terreno. 
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A Tabela 6 mostra os fatores de amplificação sísmica no solo segundo a 

normalização brasileira. 

 

Tabela 6 – Fatores de amplificação sísmica no solo,  NBR-15421:2006. 

CLASSE DO 
TERRENO 

Ca Cv 

ag ≤ 0,10g ag = 0,15g ag ≤ 0,10g ag = 0,15g 

A 0,8 0,8 0,8 0,8 
B 1,0 1,0 1,0 1,0 
C 1,2 1,2 1,7 1,7 
D 1,6 1,5 2,4 2,2 
E 2,5 2,1 3,5 3,4 

 

 

O espectro de resposta de projeto pode ser representado graficamente como mostra 

a Figura 41. 

 

Figura 41 – Variação do espectro de resposta de projeto (Sa/ags0) em função do período 
T,  NBR 15421:2006. 
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A partir da formulação anterior e adotando-se como parâmetros de entrada uma 

região da zona sísmica 2, ag = 0,10g e classe de terreno C, foi construído o espectro de 

resposta a ser utilizado nos exemplos deste capítulo (Figura 42). 

 

 Figura 42 – Espectro de resposta de projeto elaborado. 

 

4.3 ANÁLISE ESTRUTURAL 

Para avaliação estrutural do pórtico tomado como exemplo, será utilizado um dos 

métodos estáticos equivalentes propostos pela AASHTO (1996), o Uniform Load 

Method. Também recomendado pelo CALTRANS (2006), o método é indicado para 

pontes simples, com vãos regulares e com massas e rigidezas bem distribuídas. Para 

pontes mais complexas é aplicável num dimensionamento preliminar e para avaliação 

dos resultados de métodos mais precisos como a análise no tempo. 

O Uniform Load Method consiste em aproximar a ação devida ao sismo pela 

aplicação de uma carga uniforme equivalente. A obtenção das solicitações e 

deslocamentos da estrutura é realizada por meio de uma análise estática, onde a carga 
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uniforme equivalente ao sismo é aplicada na altura do centro de massa ( FFigura 43 – 

Esquema da estrutura analisada.).  

 

Figura 43 – Esquema da estrutura analisada. 

 

 

4.3.1 DETERMINAÇÃO DA RIGIDEZ 

A rigidez da estrutura é avaliada equalizando-se o deslocamento obtido pela 

aplicação da carga estática equivalente na direção em análise, longitudinal ou 

transversal (Figura 43 e E(Equação 4.8)). No exemplo considerado, com pilares de 

seção quadrada, a rigidez nas duas direções é dada por: 

 

3

12
2

L

EIP
K e ⋅×=

∆
=

 
(Equação 4.8) 

 

ckfE ××= 85,05600  (Equação 4.9)

 

12

4h
I =

 
(Equação 4.10) 
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Onde 

K rigidez da estrutura na direção longitudinal ou horizontal; 

E  módulo de elasticidade do concreto; 

 

I  momento de inércia da seção do pilar; 

L  comprimento do pilar; 

h dimensão da seção do pilar. 

 

Avaliando-se as expressões anteriores seguem-se: 

 

Tabela 7 – Resumo da determinação da rigidez. 

 E (MPa) I (m4) K (kN/m) 

EXEMPLO 1 21,3 20,0 × 10-3 61440,7 

EXEMPLO 2 21,3 20,0 × 10-3 16645,1 

 

 

4.3.2 DETERMINAÇÃO DO PERÍODO DA ESTRUTURA 

O período da estrutura é calculado utilizando-se a expressão: 

 

m

K
T

π⋅= 2
 

(Equação 4.11)

 

 

Onde m  é a massa da estrutura. Avaliando-se a expressão anterior: 
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Tabela 8 – Resumo dos períodos determinados. 

 T (s) 
EXEMPLO 1  0,79 

EXEMPLO 2  1,52 

 

 

4.3.3 DETERMINAÇÃO DA FORÇA ESTÁTICA EQUIVALENTE 

A força estática equivalente é numericamente igual ao produto da massa da 

estrutura pela aceleração espectral. Essa aceleração é obtida por meio do espectro de 

projeto definido no item 4.2 e mostrado na FiguraFigura 42. 

 

mCP se ⋅=  (Equação 4.12) 

 

Onde 

eP 
carga estática equivalente; 

sC  
aceleração espectral de projeto. 

 

Para os períodos obtidos, as acelerações espectrais e as forças estáticas são 

mostradas a seguir: 

 

Tabela 9 – Resumo da determinação da força estática equivalente. 

 Cs (m/s2) Pe (kN) 
EXEMPLO 1  2,15 2107,0 
EXEMPLO 2  1,12 1097,6 
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4.3.4 ANÁLISE ESTÁTICA EQUIVALENTE 

Aplicando-se a força estática equivalente a estrutura, resultam as solicitações e os 

deslocamentos devido ao sismo, seguindo-se:  

 

2
e

H

P
R =  (Equação 4.13) 

 

221

W
RR ==  (Equação 4.14)

 

2

LR
M H ⋅=  (Equação 4.15)

 

EI

LRH

⋅
⋅=∆

12

3

 (Equação 4.16)

 

Onde 

HR  
reação de apoio horizontal; 

iR  
reação de apoio vertical no pilar i; 

M  momento fletor nas extremidade dos pilares; 

W peso da estrutura; 

x distância entre os pilares da estrutura; 

∆  deslocamento horizontal da estrutura. 
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A Tabela 10 mostra os resultados obtidos para os exemplos abordados: 

 

Tabela 10 – Resumo da análise estática equivalente. 

 RH (kN) R1,R2 (kN) M (kN.m) ∆∆∆∆    (m)    
EXEMPLO 1 1053,5 4900,0 2897,1 0,034 

EXEMPLO 2 548,8 4900,0 2332,4 0,066 

 

 

4.3.5 SOLICITAÇÕES E DESLOCAMENTOS DE DIMENSIONAMENTO 

Segundo a NBR 15421:2006 as respostas em termos de forças, momentos e reações 

de apoio devem ser multiplicadas pelo fator R
I .  Já as respostas em termos de 

deslocamentos absolutos e relativos devem ser multiplicadas pelo fator R
Cd . 

 

Onde 

I  fator de importância de utilização; 

R  coeficiente de modificação de resposta; 

dC  
coeficiente de amplificação de deslocamentos. 

 

Os fatores I e R definidos na NBR 15421:2006 são reproduzidos a seguir nas 

Tabelas Tabela 11 e Tabela 12. 
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Tabela 11 – Definição das categorias de utilização e dos fatores de importância de 

utilização I,  NBR 15421:2006. 

CATEGORIA  

DE 

UTILIZAÇÃO  

NATUREZA DA OCUPAÇÃO 
FATOR 

I 

I Todas as estruturas não classificadas como de categoria 
II ou III 

1,0 

II 

Estruturas de importância substancial para a preservação 

da vida humana no caso de ruptura, incluindo, mas não 

estando limitadas às seguintes: 

 
− Estruturas em que haja reunião de mais de 300 

pessoas em uma única área. 

− Estruturas para educação pré-escolar com capacidade 

superior a 150 ocupantes. 

− Estruturas para escolas primárias ou secundárias com 

mais de 250 ocupantes. 

− Estruturas para escolas superiores ou para educação de 

adultos com mais de 500 ocupantes. 

− Instituições de saúde para mais de 50 pacientes, mas 

sem instalações de tratamento de emergência ou para 

cirurgias. 

− Instituições penitenciárias. 

− Quaisquer outras estruturas com mais de 5 000 

ocupantes. 

− Instalações de geração de energia, de tratamento de 

água potável, de tratamento de esgotos e outras 

instalações de utilidade pública não classificadas como 

de categoria III. 

− Instalações contendo substâncias químicas ou tóxicas 

cujo extravasamento possa ser perigoso para a 

população, não classificadas como de categoria III. 

1,25 
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III 

 

Estruturas definidas como essenciais, incluindo, mas 

não estando limitadas, às seguintes: 

 

− Instituições de saúde com instalações de tratamento de 

emergência ou para cirurgias. 

− Prédios de bombeiros, de instituições de salvamento e 

policiais e garagens para veículos de emergência.  

− Centros de coordenação, comunicação e operação de 

emergência e outras instalações necessárias para a 

resposta em emergência.  

− Instalações de geração de energia e outras instalações 

necessárias para a manutenção em funcionamento das 

estruturas classificadas como de categoria III. 

− Torres de controle de aeroportos, centros de controle 

de tráfego aéreo e hangares de aviões de emergência. 

− Estações de tratamento de água necessárias para a 

manutenção de fornecimento de água para o combate ao 

fogo. 

− Estruturas com funções críticas para a Defesa 

Nacional. 

− Instalações contendo substâncias químicas ou tóxicas 

consideradas altamente perigosas, conforme 

classificação de autoridade governamental designada. 

 

1,5 

 

  



 

68 

 

Tabela 12 – Coeficientes de projeto para os diversos sistemas básicos sismo–resistentes,  

NBR 15421:2006. 

SISTEMA BÁSICO SISMO-RESISTENTE R Ω0 

 

Cd 

 

Pilares-parede de concreto com detalhamento 
especial. 

5 2,5 5 

Pilares-parede de concreto com detalhamento 
usual. 

4 2,5 4 

Pórticos de concreto com detalhamento 
especial. 

8 3 5,5 

Pórticos de concreto com detalhamento 
Intermediário. 

5 3 4,5 

Pórticos de concreto com detalhamento usual. 3 3 2,5 

Pórticos de aço momento-resistentes com 
detalhamento especial. 

8 3 5,5 

Pórticos de aço momento-resistentes com 
detalhamento intermediário. 

4,5 3 4 

Pórticos de aço momento-resistentes com 
detalhamento usual. 

3,5 3 3 

Pórticos de aço contraventados em treliça, com 
detalhamento especial. 

6 2 5 

Pórticos de aço contraventados em treliça, com 
detalhamento usual. 

3,25 2 3,25 

Sistema dual, composto de pórticos com 
detalhamento especial e pilares-parede de 
concreto com detalhamento especial. 

7 2,5 5,5 

Sistema dual, composto de pórticos com 
detalhamento especial e pilares-parede de 
concreto com detalhamento usual 

6 2,5 5 

Sistema dual, composto de pórticos com 
detalhamento especial e pórticos de aço 
contraventados em treliça com detalhamento 
especial 

7 2,5 5,5 

Sistema dual, composto de pórticos com 
detalhamento intermediário e pilares-parede de 
concreto com detalhamento especial 

6,5 2,5 5 
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Sistema dual, composto de pórticos com 
detalhamento intermediário e pilares-parede de 
concreto com detalhamento usual 

5,5 2,5 4,5 

Sistema dual, composto de pórticos com 
detalhamento usual e pilares-parede de 
concreto com detalhamento usual 

4,5 2,5 4 

Estruturas do tipo pêndulo invertido e sistemas 
de colunas em balanço 

2,5 2 2,5 

 

Com os resultados da análise estrutural, as solicitações para dimensionamento dos 

pilares são obtidas considerando-se dois sistemas básicos sismo-resistentes (Tabela 13). 

 

Tabela 13 – Solicitações de dimensionamento e deslocamentos obtidos.    

 SISTEMA 
BÁSICO 
SISMO-

RESISTENTE 

I R Cd 
Ndmáx 

(kN) 

Ndmín 

(kN) 

Vd 

(kN) 

Md 

(kN.m) 

∆∆∆∆d 

(m) 

EXEMPLO 
1 

Pórtico de 
concreto com 
detalhamento 

usual 

1 3 2,5 5880 4900 351,2 965,7 0,029 

Pórticos de 
concreto com 
detalhamento 
intermediário 

1 5 4,5 5880 4900 210,7 579,4 0,031 

EXEMPLO 
2 

Pórtico de 
concreto com 
detalhamento 

usual 

1 3 2,5 5880 4900 182,9 777,5 0,055 

Pórticos de 
concreto com 
detalhamento 
intermediário 

1 5 4,5 5880 4900 109,8 466,5 0,059 

 

R

I
RV Hexcd ⋅⋅= γ  (Equação 4.17) 
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22

WW
N gmínd =⋅= γ  (Equação 4.18) 

 

2
2,1

2

WW
N gmáxd ⋅=⋅= γ  (Equação 4.19)

 

R

ILR
M H

excd ⋅⋅⋅=
2

γ  (Equação 4.20)

 

R

C

EI

LR dH
d ⋅

⋅
⋅=∆

12

3

 (Equação 4.21)

 

Onde 

dV
 

força cortante de cálculo; 

mínNd  
força normal de cálculo mínimo; 

máxNd  
força normal de cálculo máximo; 

dM
 

momento flexão de cálculo; 

d∆
 

deslocamento de cálculo; 

gγ
 

coeficiente de ponderação das ações permanentes. Igual a 1,0 para 

efeitos favoráveis e 1,2 para efeitos desfavoráveis; 

excγ  
coeficiente de ponderação das ações excepcionais sendo igual a 1,0 para 

todos os efeitos. 

 

 

4.4 DIMENSIONAMENTO DO PILAR 

 

4.4.1 ARMADURA LONGITUDINAL 

A armadura longitudinal é determinada seguindo as prescrições da NBR 6118:2007 

conforme descrito a seguir.  
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O valor do comprimento de flambagem é dado por: 

mLle 5,55,50,10,1 =×=⋅=  (Equação 4.22) 
 

O momento de primeira ordem de cálculo, para ambas as direções, é igual ao valor 

máximo entre o momento mínimo e o momento inicial:  

 

( )


 ⋅+⋅

=
id

d
id M

hN
máxM

,
,1

03,0015,0
(Equação 4.23) 

 

A favor da segurança será considerado o efeito de segunda ordem para as duas 

direções.  O valor do momento de segunda ordem é determinado por meio do método 

do pilar-padrão com curvatura aproximada: 

 

r

l
NM e

did

1

10

2

,2 ⋅⋅= ⋅
 

(Equação 4.24) 

 

( ) hhr

005,0
5,0

005,01 ≤
+⋅

=
ν  

(Equação 4.25) 

 

Como a esbeltez dos pilares é inferior a 90, o momento provocado pela 

excentricidade devido à fluência não é considerado quando da obtenção do momento 

total, então:  

 

ididiT MMM ,2,1, +=
 

50<=
i

l
para eλ  (Equação 4.26) 

 

Onde 

el  
comprimento de flambagem do pilar; 
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idM ,
 

momento inicial na direção i da seção; 

idM ,1  
momento de primeira ordem na direção i da seção; 

idM ,2  
momento de segunda ordem na direção i da seção; 

iTM ,

 

momento total de dimensionamento da armadura na direção i da seção; 

r/1  
curvatura da seção; 

ν  força normal adimensional; 

λ
 

esbeltez do pilar; 

i
 

raio de giração da seção. 

 

A Tabela 14 mostra o resumo dos resultados obtidos no dimensionamento das 

armaduras longitudinais dos exemplos.  

 

Tabela 14 – Solicitações para dimensionamento da armadura longitudinal.    

 h 
(m) 

Le 

(m) 
Nd 

(kN) 
Md,x 

(kN.m) 
Md,y 

(kN.m) λλλλ    

EXEMPLO 1 

0,70 5,5 5880,0 965,7 0,0 27,2 
0,70 5,5 4900,0 965,7 0,0 27,2 
0,70 5,5 5880,0 579,4 0,0 27,2 
0,70 5,5 4900,0 579,4 0,0 27,2 

EXEMPLO 2 

0,70 8,5 5880,0 777,5 0,0 42,1 
0,70 8,5 4900,0 777,5 0,0 42,1 
0,70 8,5 5880,0 466,5 0,0 42,1 
0,70 8,5 4900,0 466,5 0,0 42,1 

 

νννν    M1d,x 

(kN.m) 
M1d,y 

(kN.m) 
M2d 

(kN.m) 
MT,x 

(kN.m) 
MT,y 

(kN.m) 
0,8 965,7 211,7 94,81 1060,51 306,49 
0,7 965,7 176,4 88,23 1053,93 264,63 
0,8 579,4 211,7 94,81 674,21 306,49 
0,7 579,4 176,4 88,23 667,63 264,63 
0,8 777,5 211,7 226,46 1003,96 438,14 
0,7 777,5 176,4 210,73 988,23 387,13 
0,8 466,5 211,7 226,46 692,96 438,14 
0,7 466,5 176,4 210,73 677,23 387,13 
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A Figura 44 mostra que para uma armadura de 28φ 25,0 mm distribuídas 

uniformemente na seção, são atendidas as solicitações de dimensionamento.  

 

Figura 44 – Envoltória de resistência e solicitações da seção do pilar. 

 

4.4.2 ARMADURA TRANSVERSAL 

Com os dados da Tabela 12 foram adotados dois sistemas básicos sismo-resistentes, 

a saber, pórticos de concreto com detalhamento usual e pórticos de concreto com 

detalhamento intermediário. Apesar de definir os coeficientes de projeto para esses 

sistemas, a NBR 15421:2006 não especifica o que são os níveis de detalhamento 

intermediário e usual. Para estes exemplos, será admitido como nível de detalhamento 

usual o definido na NBR-6118 (2007), e o nível intermediário o definido pelo ACI-318  

(AMERICAN CONCRETE INSTITUTE, 2011), conforme os tópicos que se seguem.  

 

4.4.2.1 DETALHAMENTO USUAL 

A verificação da compressão da biela de concreto é feita por meio das expressões: 
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2Rdd VV ≤
 

(Equação 4.27)
 

dbfV wcdVRd ⋅⋅⋅⋅= 22 27,0 α
 

(Equação 4.28)

 








 −=
250

12

fck
Vα

 

(Equação 4.29)

 

A armadura transversal é determinada pelas expressões: 

 

swcRdd VVVV +=≤ 3
 

(Equação 4.30)
 

ywd
sw

sw fd
s

A
V ⋅⋅⋅







= 9,0
 

(Equação 4.31)

 

Segundo o Modelo I da NBR 6118:2007 tem-se:  

 

dbfVV wctdcoc ⋅⋅⋅=≤ 6,0
 

(Equação 4.32)
 

A armadura transversal deve atender ainda: 

 

ywk

mct
w

sw

f

f
b

s

A ,2,0 ⋅⋅≥








 

(Equação 4.33)

 

Onde 

2RdV
 

força cortante resistente de cálculo relativa à ruina das diagonais 

comprimidas de concreto; 

wb  
largura da seção; 
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d  altura útil da seção; 

3RdV  
força cortante resistente de cálculo relativa à ruína por tração diagonal; 

cV

 

parcela de força cortante resistida por mecanismos complementares ao de 

treliça; 

swV
 

parcela de força cortante resistida pela armadura transversal; 

swA
 

área de aço do estribo da armadura transversal; 

ywdf

 

tensão na armadura transversal de cálculo; 

mctf ,

 

resistência média do concreto à tração; 

ywkf

 

resistência ao escoamento do aço da armadura transversal. 

 

A Tabela 15 mostra o resumo do dimensionamento da armadura transversal para o 

detalhamento usual. 

 

Tabela 15 – Resumo do dimensionamento da armadura transversal para detalhamento 

usual.    

 Vd 

(kN) 
Vrd2 
(kN) 

Vc 

(kN) 
Vsw 

(kN) 
As_mín/s 
(cm2/m) 

As/s 
(cm2/m) 

φφφφestribo 
(mm) 

Nºtramos 
scalc 

(cm) 
sadot 

(cm) 
EXEMPLO  

1 
351,2 1592,7 297,6 53,5 6,2 6,2 6,3 4 20,1 20 

EXEMPLO  
2 

182,9 1592,7 297,6 0,0 6,2 6,2 6,3 4 20,1 20 

 

 

4.4.2.2 DETALHAMENTO INTERMEDIÁRIO 

Conforme a ACI-318  (2011) a seção deve ter uma taxa de armadura não inferior a: 

 

mcm
f

f
b

s

A

yk

ck
c

sw /96,21
500

20
61,009,009,0 2=××=⋅⋅≥

 

(Equação 4.40)
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Onde cb  é a distância entre os centros dos tramos da armadura transversal mais 

afastados.  

A partir da taxa de armadura calculada são adotados estribos duplos (4 tramos) com 

diâmetro de 10 mm espaçados a cada 12,5 cm. 

 

4.4.3 RESUMO DAS ARMADURAS  

A Tabela 16 apresenta o resumo das armaduras adotadas para cada sistema sismo-

resistente: 

 

Tabela 16 – Resumo da armadura.    

SISTEMA BÁSICO 

SISMO-RESISTENTE 

ARMADURA 

LONGITUDINAL  

ARMADURA 

TRANSVERSAL 

Pórtico de concreto com 
detalhamento usual 28 φ 25,0 φ 6,3 c.20,0 (4 tramos)  

Pórticos de concreto com 
detalhamento 
intermediário 

28φ 25,0 φ10,0c.12,5(4 tramos) 

 

 

4.5 AVALIAÇÃO DA CAPACIDADE DE DESLOCAMENTO E DA 
DUCTILIDADE DOS PILARES 

Segundo o CALTRANS (2006), a capacidade de deslocamento de pilares de pontes 

sujeitas a ações sísmicas é determinada com base na capacidade de rotação do elemento 

estrutural obtida por meio da curva momento-curvatura.  O deslocamento c∆  de pilares 

de ponte biengastados é determinado a partir da seguinte formulação: 

 

Y
col
Y

L φ⋅=∆
3

2

 (Equação 4.34)
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bLP ⋅= 5,1  (Equação 4.35)
 

yuP φφφ −=  (Equação 4.36)

 

PPP L φθ ⋅=  (Equação 4.37)
 








 −⋅=∆
2
P

PP

L
Lθ  (Equação 4.38)

 

( )P
col
YC ∆+∆⋅=∆ 2  (Equação 4.39)

 

col
Y

P
col
Y

C ∆
∆+∆

=µ  (Equação 4.40)

 

Onde 

L comprimento da metade do pilar; 

PL  comprimento da rótula plástica; 

P∆  deslocamento plástico da coluna atribuída à rótula plástica; 

col
Y∆  deslocamento máximo do pilar antes da formação da rótula plástica; 

C∆
 

capacidade de deslocamento do pilar; 

Yφ  curvatura elástica na seção crítica do pilar; 

Pφ  curvatura plástica na seção crítica do pilar; 

uφ  curvatura última na seção crítica do pilar; 

Pθ  rotação plástica na região da rótula plástica; 

Cµ  ductilidade do pilar. 
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Figura 45 – Capacidade de deslocamento local para pilares de pontes, CALTRANS 

(2006). 

 

Em geral, nas envoltórias momento-curvatura, as porções referentes às respostas 

elástica e plástica da seção não são bem definidas, dificultando a determinação da 

curvatura elástica da seção Yφ  precisamente. Para obtenção desse parâmetro, é 

construída uma envoltória idealizada, representada na Figura Figura 46 pela curva 

tracejada. A porção elástica dessa curva deve passar pelo ponto relativo ao início do 

escoamento do aço das barras da armadura longitudinal. Ao balancear as áreas das 

envoltórias idealizada e obtida pela análise do CAPIBA-MK, estima-se o valor da 

deformação específica elástica da seção (Figura 46). 
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Figura 46 – Determinação da curvatura elástica da seção, CALTRANS (2006). 

 

Para esses exemplos, é considerado o confinamento do concreto. As leis 

constitutivas do concreto obtidas são apresentadas na Figura 

 

Figura 47. 
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Figura 47 – Diagramas tensão-deformação específica para o concreto confinado. 

Prosseguindo-se a análise, são obtidas as envoltórias momento-curvatura para cada 

nível de detalhamento da seção conforme mostrado nas FiguraFigura 48 e Figura 49. 

 

+  

Figura 48 – Diagramas momento-curvatura obtidos para o detalhamento usual da seção. 
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Figura 49 – Diagramas momento-curvatura obtidos para o detalhamento intermediário 

da seção. 

A Tabela 17 mostra o resumo da avaliação da ductilidade e da capacidade de 

deslocamento do pilar  

Tabela 17 – Resumo da avaliação da ductilidade e da capacidade de deslocamento do 

pilar.    

Det. Usual Nd 
(kN) 

∆∆∆∆y
col 

(m) 
Lp 
(m) 

φφφφY 

(1/m) 
φφφφu 

(1/m) 
φφφφp 

(1/m) 
θθθθp 

(1/m) 
∆∆∆∆p 

(m) 
∆∆∆∆c 

(m) 
µµµµc 

Exemplo 1 
4900 0,013 1,05 0,0051 0,0201 0,0150 0,0157 0,035 0,096 3,7 
5880 0,011 1,05 0,0045 0,0180 0,0134 0,0141 0,031 0,086 3,7 

Exemplo 2 
4900 0,031 1,05 0,0051 0,0201 0,0150 0,0157 0,035 0,131 2,1 
5880 0,027 1,05 0,0045 0,0180 0,0134 0,0141 0,031 0,117 2,1 

 

Det. 
Intermed. 

Nd 
(kN) 

∆∆∆∆y
col 

(m) 
Lp 
(m) 

φφφφY 

(1/m) 
φφφφu 

(1/m) 
φφφφp 

(1/m) 
θθθθp 

(1/m) 
∆∆∆∆p 

(m) 
∆∆∆∆c 

(m) 
µµµµc 

Exemplo 1 
4900 0,019 1,05 0,0073 0,0364 0,0290 0,0305 0,068 0,173 4,7 
5880 0,017 1,05 0,0069 0,0433 0,0364 0,0382 0,085 0,205 5,9 

Exemplo 2 
4900 0,044 1,05 0,0073 0,0364 0,0290 0,0305 0,068 0,224 2,5 
5880 0,042 1,05 0,0069 0,0433 0,0364 0,0382 0,085 0,253 3,0 

 

Observa-se que as capacidades de deslocamento dos pilares ∆C superam com folga 

o deslocamento espectral demandado pela análise sísmica (Tabela 17). Quanto à 
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ductilidade encontrada, pode-se dizer que apenas para o exemplo 1 foram obtidos 

valores compatíveis com o coeficiente de modificação de resposta.  Comparando os 

resultados dos exemplos 1 e 2 para cada tipo de detalhamento, vê-se que o 

deslocamento elástico ∆Y
col mais que dobra no segundo exemplo provocando a redução 

no valor da ductilidade do pilar. 

Na Figura 50 tem-se a comparação entre as envoltórias obtidas com e sem a 

consideração do efeito do confinamento.   
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Figura 50 – Comparação entre diagramas momento-curvatura obtidos para o 

detalhamento intermediário com e sem o confinamento do concreto. 

 
Realizando-se a mesma análise do item 4.5, mas desprezando-se o efeito do 

confinamento do concreto, os deslocamentos no regime plástico e elástico têm uma 

redução significativa se comparado aos resultados anteriores. 

 

Tabela 18 – Comparação da avaliação da ductilidade e capacidade de deslocamento do 

pilar para detalhamento intermediário.    

Exemplo 1    
Det. 

Interm. 
Nd 

(kN) 
∆∆∆∆y

col 

(m) 
Lp 
(m) 

φφφφY 

(1/m) 
φφφφu 

(1/m) 
φφφφp 

(1/m) 
θθθθp 

(1/m) 
∆∆∆∆p 

(m) 
∆∆∆∆c 

(m) 
µµµµc 

Concreto  
confinado 

4900 0,019 1,05 0,0073 0,0364 0,0290 0,0305 0,068 0,174 4,7 

5880 0,017 1,05 0,0069 0,0433 0,0364 0,0382 0,085 0,204 5,9 

Concreto 
não conf. 

4900 0,013 1,05 0,0052 0,0075 0,0022 0,0023 0,005 0,037 1,4 

5880 0,011 1,05 0,0045 0,0068 0,0023 0,0024 0,005 0,033 1,5 
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Exemplo 2    
Det. 

Interm. 
Nd 

(kN) 
∆∆∆∆y

col 

(m) 
Lp 
(m) 

φφφφY 

(1/m) 
φφφφu 

(1/m) 
φφφφp 

(1/m) 
θθθθp 

(1/m) 
∆∆∆∆p 

(m) 
∆∆∆∆c 

(m) 
µµµµc 

Concreto  
confinado 

4900 0,044 1,05 0,0073 0,0364 0,0290 0,0305 0,068 0,224 2,5 

5880 0,042 1,05 0,0069 0,0433 0,0364 0,0382 0,085 0,253 3,0 

Concreto 
não conf. 

4900 0,032 1,05 0,0052 0,0075 0,0022 0,0023 0,005 0,074 1,2 

5880 0,027 1,05 0,0045 0,0068 0,0023 0,0024 0,005 0,065 1,2 
 

Nota-se que essa redução é mais significativa em relação ao deslocamento no 

regime plástico e, por conseguinte, na ductilidade do pilar conforme mostram os dados 

da Tabela 19. 

 

Tabela 19 – Variação percentual nos resultados da avaliação do deslocamento e 

ductilidade do pilar (%).    

    ∆∆∆∆y
col φφφφY φφφφu φφφφp ∆∆∆∆p ∆∆∆∆c µµµµc 

Exemplo 1 
40,0 40,0 386,2 1197,5 1197,5 368,1 234,3 
55,4 55,4 538,2 1463,5 1463,5 514,4 295,5 

Exemplo 2 
40,0 40,0 386,2 1197,5 1197,5 204,4 117,5 
55,4 55,4 538,2 1463,5 1463,5 292,5 152,6 
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5 CONCLUSÕES 

 

Neste trabalho busca-se desenvolver uma ferramenta para obtenção automática dos 

diagramas momento-curvatura com a consideração dos efeitos do confinamento do 

concreto baseados no modelo idealizado por MANDER (1988). A elaboração desses 

diagramas, bem como a consideração do efeito do confinamento do concreto, demanda 

um número significativo de operações. A automatização do processo de elaboração 

dessas curvas possibilita ao projetista uma economia de tempo e uma maior segurança 

em suas análises. A ferramenta desenvolvida é imprescindível em uma análise sísmica 

aplicando-se a moderna formulação de “projeto baseado em deslocamentos”.  

A utilização da ferramenta possibilita investigar mais detalhadamente o efeito do 

confinamento do concreto provido pelas armaduras e suas implicações sobre a lei 

constitutiva do material à luz do modelo utilizado. Como visto nos exemplos do 

Capítulo 3, existe significativo acréscimo na resistência e na deformação específica 

última devido ao confinamento do concreto. Verificou-se também que esse aumento tem 

maior influência da armadura transversal. Os resultados encontrados mostraram que 

para uma mesma taxa dessa armadura utilizada, consegue-se um acréscimo significativo 

no diagrama tensão-deformação específica pela alteração no arranjo das armaduras. A 

esse arranjo se associa, principalmente, a utilização de espaçamentos menores entre os 

estribos, ao invés de se adotar, diâmetros e espaçamentos maiores desses elementos. O 

arranjo das barras longitudinais também tem sua influência sobre os resultados. A 

adoção de um número maior de barras de diâmetro reduzido em comparação ao uso de 

barras de bitola maior e em menor número conduz a resultados mais favoráveis. 

Na aplicação das curvas momento curvatura na análise sísmica do pórtico de ponte 

do Capítulo 4 constata-se a importância da consideração da não linearidade dos 

materiais, bem como, da consideração do efeito do confinamento do concreto. As 

curvas permitem avaliar o comportamento da estrutura nos regimes elástico e plástico. 

Analisando-se os resultados obtidos, observa-se que a ductilidade dos pilares é função 

do nível de detalhamento da armadura transversal como esperado. Contudo, apenas para 

o exemplo 1 essa ductilidade é compatível com o coeficiente de modificação de resposta 

adotado. No segundo exemplo a ductilidade sofre uma redução significativa se 

comparada ao exemplo 1 apesar de chegar-se a deslocamentos totais superiores. A 
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variação encontrada nesses parâmetros tem relação com o aumento da parcela elástica 

do deslocamento do pilar que é diretamente proporcional ao seu comprimento.  

Como o escopo principal deste trabalho foi o desenvolvimento do programa 

CAPIBA M-K, não foi enfatizado o estudo do comportamento dos diagramas obtidos e 

suas consequências sobre a análise sísmica das estruturas frente a variação de 

parâmetros relevantes como o força normal, geometria da seção, detalhamento das 

armaduras, resistência dos materiais, esbeltez do pilar, etc. Faz-se necessário uma 

investigação quanto a influência e relevância desses parâmetros em relação aos 

diagramas momento-curvatura.  
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7 ANEXO A – ROTINAS E SUBROTINAS DO 
CAPIBA-MK  

 

7.1 SUBROTINAS GERAIS 

Estas subrotinas não estão ligados a uma tela específica do programa CAPIBA-MK. 

São códigos secundários invocados em outras subrotinas ou que definem parâmetros 

gerais do programa. 

 

7.1.1 SUBROTINA “CAPIBA” 

É o primeiro código a ser executado no programa, é responsável por invocar a tela 

inicial do programa, tela principal, e por zerar as variáveis globais. 
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7.1.2 DEFINIÇÃO DAS VARIÁVEIS GLOBAIS 

 

 

 

7.1.3 SUBROTINAS PARA TRATAMENTO DOS DADOS DE ENTRADA 

São códigos secundários invocados por outras rotinas para tratamento dos dados de 

entrada. 

 

7.1.3.1 SUBROTINA “corrigirDadoNumero” 

Este código verifica se um caracter não permitido foi introduzido pelo usuário em 

um campo da tela do programa em uso. Por exemplo, se no campo referente a 
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resistência do concreto,  for introduzido um caracter não numérico com uma letra ou um 

sinal “-“ ou “+” a rotina retornará uma mensagem ao usuário sobre o erro. 
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7.1.3.2 SUBROTINA “corrigirSeparadorDecimal” 

Esta subrotina verifica se o separador decimal utilizado em determinado dado está 

de acordo com as definições do programa Microsoft Excel.  
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7.1.3.3 SUBROTINA “converteString” 

Esta subrotina é utilizada na leitura dos dados. Converte os dados tipo “string” em 

“double” além de apontar os dados de preenchimento obrigatório não informados pelo 

usuário. 

 

 

  



 

93 

 

7.1.4 FUNÇÕES 

Com o intuito de simplificar algumas subrotinas, foram definidas funções 

específicas para executar determinados processamentos. 

 

7.1.4.1 FUNÇÃO “tensaoConcreto” 

Esta função calcula a tensão no concreto dada sua deformação específica. 
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7.1.4.2 FUNÇÃO “tensaoAco” 

Esta função calcula a tensão da barra de aço dada sua deformação específica. 

 

 

 

7.1.4.3 FUNÇÃO “resultConc” 

Esta função calcula a resultante de forças devido a compressão do concreto da 

seção para um determinado par de deformações superior e inferior. 
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7.1.4.4 FUNÇÃO “resultAço” 

Esta função calcula a resultante de forças devida à deformação das barras de aço da 

seção para um determinado par de deformações superior e inferior. 

 

 

  

7.1.4.5 FUNÇÃO “resultForçaNormal” 

Esta função calcula a resultante de forças da seção para determinado par de 

deformações e uma força normal. 
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7.1.4.6 FUNÇÃO “deformInf” 

Esta função é responsável pelo processo iterativo descrito em 2.4.3 para 

determinação da deformação específica inferior da seção para um determinado valor da 

deformação específica superior e força normal. Além disto, esta função verifica se o par 

de deformações determinado satisfaz aos domínios de deformação descritos em 2.4.4. 
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7.1.4.7 FUNÇÃO “momentoResistente” 

Esta função calcula o momento resistente da seção para um determinado par de 

deformações específicas, inferior e superior, e uma força normal. 
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7.2 TELA PRINCIPAL, CONFIGURAÇÕES E SECUNDÁRIA. 

Esses códigos estão vinculados às telas do programa e são responsáveis pela 

interface com o usuário do CAPIBA-MK ao configurar, por exemplo, listas de textos 

(combobox), validar dados de entrada, executar uma ação vinculada a um botão, etc. 

 

7.2.1 SUBROTINAS DA TELA PRINCIPAL 

7.2.1.1 SUBROTINAS VINCULADAS À TELA 
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7.2.1.2 SUBROTINA “ArmazenaArmadura” 

Este código é invocado ao se acionar o botão de armazenar armadura na tela 

principal. Como o próprio nome diz, é utilizado para entrada dos dados da armadura da 

seção de concreto. 
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7.2.1.3 SUBROTINA “ResumoArmadura” 

Este código é invocado ao se acionar o botão de resumo da armadura na tela 

principal. É responsável por retornar ao usuário um resumo da armadura armazenada da 

seção de concreto. 

 

 

 

7.2.1.4 SUBROTINA “ApagarArmadura” 

Este código é invocado ao se acionar o botão para apagar armadura na tela 

principal. É responsável por apagar os dados referentes à armadura armazenada da 

seção de concreto. 
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7.2.1.5 SUBROTINA “ArmazenaArmadura” 

Este código é invocado ao se acionar o botão de armazenar armadura na tela 

principal. Como o próprio nome diz, é utilizado para entrada dos dados da armadura da 

seção de concreto. 

 

 

 

7.2.1.6 SUBROTINA “ResumoEsforcoNormal” 

Este código é invocado ao se acionar o botão de resumo do esforço normal na tela 

principal. É responsável por retornar ao usuário um resumo dos esforços normais 

armazenados da seção de concreto. 
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7.2.1.7 SUBROTINA “ApagarEsforçoNormal” 

Este código é invocado ao se acionar o botão para apagar os esforços normais 

armazenados na tela principal. É responsável por apagar os dados referentes aos 

esforços normais armazenados da seção de concreto. 

 

 

 

7.2.1.8 SUBROTINA ‘ArmazenaDados” 

Este código é responsável por armazenar os dados de entrada da tela principal e de 

configurações que serão utilizados na elaboração das curvas momento-curvatura. A 

subrotina faz uma lista dos dados que não foram informados e retorna a informação para 

o usuário em uma mensagem de alerta. 
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7.2.1.9 SUBROTINA “calculaEnvoltoria” 

Este código é responsável por calcular as curvas momento-curvatura e gerar uma 

planilha com as curvas plotadas e outra com os resultados listados.  
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7.2.1.10 SUBROTINA “gerarGraficoCapiba” 

Esta rotina é similar à anterior. A diferença é que os resultados são apenas plotados 

na tela principal do programa. 
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7.2.2 SUBROTINAS DA TELA DE CONFIGURAÇÕES 
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7.2.3 SUBROTINAS DA TELA SECUNDÁRIA 

7.2.3.1 SUBROTINAS VINCULADAS À TELA 
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115 
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7.2.3.2 SUBROTINA “converteStringMander” 

Este código é similar ao descrito em 7.1.3.3 só que adaptado para conversão dos 

dados de entrada da tela secundária. 
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7.2.3.3 SUBROTINA “calcularMander” 

Este código é responsável pelo cálculo do diagrama tensão-deformação do concreto 

confinado idealizado por MANDER (1988).  
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121 

 

 

 

  

7.2.3.4 SUBROTINA “graficoMander”  

Este código é responsável por plotar na tela secundária o diagrama tensão-

deformação determinado pela rotina anterior. 
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7.2.3.5 SUBROTINA “gerarGraficoPlanilha” 

Este código gera uma planilha com o diagrama tensão-deformação plotado e outra 

com os resultados listados.  
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