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RESUMO

CONTRIBUICAO A ANALISE DA ESTABILIDADE GLOBAL EM EDIFICIOS
DE CONCRETO ARMADO COM REDUCAO BRUSCA DE RIGIDEZ ENTRE
PAVIMENTOS

Autor: Ivo Carrijo Andrade Neto

Orientador: Guilherme Sales S. A. Melo

Programa de Pos-Graduacio em Estruturas e Construcao Civil
Brasilia, Novembro de 2013

A obtencao dos parametros de instabilidade global em edificios com vigas e lajes macigas
e com lajes planas é importante por estas se tratarem de um sistema estrutural empregado
na constru¢do de edificios altos, que ha muitos anos tem sido objeto de estudo de diversos
pesquisadores. A confiabilidade de tal estrutura deve ser feita de maneira minuciosa
levando-se em conta fatores como rigidez, quando comparada a sistemas convencionais

com lajes, vigas e pilares.

Este trabalho visa contribuir para a avaliacdo da instabilidade global de estruturas. Tal
avaliacdo sera feita considerando algumas variagdes nas tipologias estruturais como
resisténcia caracteristica do concreto, modulo de elasticidade, se¢des dos pilares ao longo
da altura e pé-direito duplo. O comportamento das estruturas mediante tais variagdes foi
feito através de modelagens numéricas utilizando o software SAP2000, que nos fornece os
parametros simplificados de estabilidade (« € y,) e pelo método P-4 indicando assim se ha
necessidade de uma anélise criteriosa de segunda ordem para garantir a confiabilidade da

estrutura.

Palavras-Chaves: Concreto Armado — Rigidez — Estabilidade Global — Analise Segunda
Ordem
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ABSTRACT

CONTRIBUTION TO THE ANALYSIS OF OVERALL STABILITY OF
REINFORCED CONCRETE BUILDINGS WITH ABRUPT REDUCED
STIFFNESS BETWEEN FLOORS

Author: Ivo Carrijo Andrade Neto

Advisor: Guilherme Sales S. A. Melo

Programa de Pos-Graduacio em Estruturas e Construcao Civil
Brasilia, November of 2013

Obtaining the parameters of overall instability in buildings with beams and slabs and flat
slabs is important since they refer to a structural system used in the construction of tall
buildings, which has been studied by several researchers for many years. The reliability of
such structures must be taken to thoroughly taking into account factors such as rigidity

when compared to conventional systems with slabs, beams and columns.

This work aims to contribute to the evaluation of overall instability of structures. Such an
evaluation will be made considering some variations in structural typologies as concrete
strength to compression, modulus of elasticity, sections of the columns along the height
and double height. The behavior of structures through the variations was made using
numerical modeling using the software SAP2000, which provides us with the simplified
parameters of stability as (a and y.) and by method P-4 thus indicating then, if whether

there is need for a careful analysis of second order to ensure the reliability of the structure.

Key Words: Reinforced Concrete — Rigidity — Overall Stability — Second Order Analysis
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a - deslocamento horizontal méximo

a/c - relagdao dgua/cimento

ACI - American Concrete Institute

Ae - area efetiva

Ay - area de ago

A - area de aco da se¢@o comprimida do concreto (armadura dupla)
b,, - base da se¢do transversal de concreto

C, - coeficiente de arrasto

CEB - Comité Europeén du Beton

d' - altura da parte mais tracionada do concreto ao centroide da armadura
DIN - Deutsche Institut fur Normung
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E. - modulo de elasticidade secante
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F, - forga vertical
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Inmetro - Instituto Nacional de Metrologia, Qualidade e Tecnologia
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K - rigidez (estadio de fissuracgao II)
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M-1/r - relagdo momento-curvatura

Mj o1q - momento de tombamento
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1 INTRODUCAO

1.1 HISTORICO SOBRE ANALISE DA ESTABILIDADE GLOBAL

Tao importante quanto garantir a seguranca nos projetos estruturais, é dever do projetista
de estrutura avaliar se a estrutura projetada € viavel ou ndo. Um estudo de viabilidade do
projeto estrutural comecga com a escolha dos materiais adequados, passando pela avaliacéo
da técnica construtiva mais indicada e a compatibilidade com a méo de obra disponivel.
Segundo a NBR 6118:2003, a estrutura é considerada segura quando sdo confirmadas as
hipdteses de calculo, admitidas na fase de projeto, atendendo as premissas da norma. Desta
forma torna-se evidente a preocupacdo com a correta especificagdo dos materiais e a
escolha de técnicas construtivas coerentes com a localidade onde a obra esta inserida.

A presenca de edificios altos estd cada vez mais frequente nos grandes centros urbanos e
desafiam a cada dia os projetistas de estruturas, na concepcdo de arranjos estruturais
eficientes, capazes de suportar acOes que lhes sdo impostas com deslocamentos
admissiveis. Os avan¢os obtidos com a tecnologia dos materiais, projetos mais sofisticados
de elevadores e o surgimento de ferramentas computacionais voltadas para avaliacdo de
desempenho estrutural sdo alguns dos fatores que viabilizam a construcdo de concep¢oes

cada vez mais altas e esbeltas (Oliveira, 2009).

Segundo Carvalho e Pinheiro (2009), as estruturas, mesmo as mais simples, estdo sempre
sujeitas, além das acGes gravitacionais, as acdes laterais decorrentes, principalmente, por
efeito de ventos. No caso de estruturas de grande altura ou que tém relacdo entre a altura e
maior dimensdo em planta grande, esses efeitos se tornam mais importantes e podem,
inclusive, desencadear situacdes de instabilidade do edificio. Dessa forma, embora em
algumas situacdes as estruturas tenham rigidez suficiente para que possam ser desprezados
os efeitos de segunda ordem devidos a instabilidade global, ainda assim, é preciso avaliar

se as agles de vento sdo significativas e necessitam ser consideradas no célculo.

Sabe-se que o projeto e execucdo de um edificio alto € uma tarefa extremamente laboriosa
e que deve ser tratada com muita responsabilidade e planejamento. No que tange ao projeto
estrutural, muitos fatores devem ser levados em consideracdo de forma a prever o

comportamento destes edificios frente a diversas a¢es que lhes sdo impostas.



A avaliacdo da rigidez destas torres, sobretudo da estabilidade global, é de suma
importancia para viabiliza-las. Alguns fatores como os efeitos de segunda ordem, a
consideracdo da acdo do vento, efeitos de abalos sismicos e a interagdo solo-estrutura que,
normalmente, sdo negligenciados em projetos de menor porte, sdo itens essenciais que

possibilitardo a construgdo de um edificio alto de forma segura e econémica.

Nos ultimos dez anos, a crescente verticalizacdo dos grandes centros fez com que o estudo
da estabilidade global dos edificios se tornasse tema principal de diversas dissertacdes de
mestrado e teses de doutorado. A Figura 1.1 mostra alguns dos edificios mais altos do
mundo construidos na ultima década deixando clara a evolugdo ao longo dos anos da

relacdo esbeltez versus altura dos edificios.
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Figura 1.1 — Edificios Altos do Mundo (fonte: Council on Tall Buildings and Urban Habitat)

No Brasil, o edificio mais alto atualmente é o Mirante do Vale construido em 1960, em Séo
Paulo, com 170 m de altura. Em constru¢do podemos citar o Infinity Coast Tower, com 240
m de altura, o Sky Tower, com 210 m e o Alameda Jardins Residence com 170 m de altura
todos eles na cidade de Balneario Camborid. Analisando os edificios mais altos do mundo
(Figura 1.1) com os do Brasil (Figura 1.2), segundo o Conselho de Prédios Altos e
Habitacdo Urbana (CTBUH, na sigla em inglés), ndo h& nenhum representante brasileiro

entre os cem primeiros listados, isto se deve devido que edificio alto é muito caro, além de



problemas de gabarito (plano diretor) e cone de aproximag&o, por isto ndo ha edificios

altos no Brasil.
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Figura 1.2 — Edificios mais Altos do Brasil (fonte: www.imoveisembalneariocamboriu.blogspot.com)

Baseado nesta vertente verticalizagdo dos grandes centros urbanos juntamente com a
ousadia dos projetos arquiteténicos, pé-direito duplo, fachadas em vidros (pele de vidro), o
estudo da estabilidade global precisa ser realizado de maneira criteriosa. Como ja citado, é
um assunto de bastante interesse pelos pesquisadores, mas que ainda assim é um enigma
em diversos aspectos como: pé-direito diferenciado entre pavimentos, variagcdes bruscas de
rigidez, transicdo de pilares em vigas, estruturas deslocéveis com cargas verticais, torgdes

no portico espacial e recalques ndo uniformes nas fundacdes.

Através desta retrospectiva no &mbito da estabilidade global de edificios, este trabalho
buscara estudar alguns dos pontos levantados anteriormente, como o aspecto de pé-direito
diferente entre pavimentos e de reducdo brusca de rigidez entre pavimentos.



1.2 APRESENTACAO DO PROBLEMA

As cidades do outrora denominado “Terceiro Mundo”, sobretudo na América Latina e
mais especificamente no Brasil, passaram por transformacdes significativas no Século XX,
relacionadas as novas manifestacbes da materialidade. Essas manifestacdes foram
resultado da tendéncia de novas formas de morar, identificadas nos edificios de vérios
pavimentos. A especificidade para o Brasil se destaca na inversdo do local de moradia da
populacdo brasileira, que passou a ser urbana e, junto a essa inversdo, surgiu ou se
manifestou com maior evidéncia o papel do incorporador/ promotor imobiliario, que, por
meio do valor de troca, concentrou seus investimentos na constru¢do de edificios. O
fendmeno da verticalizacdo, uma vez manifesto, passou a fazer parte dos estudos e
investigacOes académicas, na area da engenharia estrutural, do planejamento urbano, entre

outras.

O Brasil na década de 60 ficou nos holofotes do mundo em relagdo as inovacgdes
tecnoldgicas na engenharia principalmente na area do concreto armado e protendido, com
obras principalmente em Brasilia, onde se erguia a nova Capital Federal. A maioria das

obras eram edificacbes como monumentos histéricos e edificacdes de pequeno porte.

Segundo dados histdricos, tratando-se de edificios altos no Brasil, edificios que
ultrapassaram a marca dos 100 m de altura tiveram inicio na década de 20, como o Edificio
A Noite, construido no Rio de Janeiro em 1928, com 103 m e 24 pavimentos, considerado
o edificio mais alto do mundo em concreto armado, na época, calculado por Emilio
Baumgart. Hoje o considerado mais alto do Brasil é o edificio Mirante do Vale construido

em S&o Paulo em 1960, com 170 m de altura e 51 andares (Figura 1.3).



a) Edificio A Noite, 1928. b) Edificio Mirante do Vale, 1960.

Figura 1.3 — Edificios mais Antigo e mais Alto do Brasil

A idéia de se estudar os edificios altos no @mbito da engenharia estrutural é justamente
com a preocupacdo de como estdo sendo tratados os assuntos da estabilidade global.
Atualmente os projetos arquitetdnicos estdo com concepgdes cada vez mais ousadas em
relacdo aos sistemas estruturais, chamados edificios inteligentes, fachadas de vidro, pé-
direito diferenciados, vdos maiores, tudo buscando, além do diferencial para o0 mercado
imobiliario, a economia, tanto na fase de construcdo quanto na fase de utilizacdo. Outro
aspecto que hoje impulsiona as inovagdes nos projetos arquitetbnicos € a questdo da

sustentabilidade, inteiramente ligada a economia, meio ambiente e a questao social.

by

Quando se fala em edificios inteligentes a primeira coisa que vem a cabeca sdo 0S
processos de automacdo que eles devem incluir, mas edificios inteligentes sdo muito mais
que isso, eles mexem com a arquitetura de uma cidade, com seu urbanismo, seu
paisagismo, enfim, com a vida das pessoas. Para projeta-los ndo ha um simples processo de
disposicdo, pensa-se em diversas questdes para que se torne uma arquitetura agradavel que
dé facilidade aos seus usuarios. Além disso, o edificio inteligente ndo deve ser tratado
como um ambiente isolado da cidade, mas como um ambiente que tenha uma relagdo
dindmica com o exterior e seu entorno para nao se tornar um agente invasor e deteriorador

do espaco urbano.

Um edificio inteligente deve ser concebido assim em sua etapa de projeto estrutural de
modo a estar apto a receber todos os subsistemas necessarios para a automacdo de
processos e sua devida integracdo, oferecendo ainda facilidades de integragédo, controle,
gerenciamento e manutencgéo, além de oferecer um ambiente préatico e confortavel aos seus

USUuArios.



A partir dos novos conceitos dos partidos arquitetdnicos, sistemas estruturais diferentes,
vidros nas fachadas, pés-direitos diferenciados, ambientes internos maiores, as adaptacoes
estruturais para atender estas solicitacdes tiveram que ser repensadas, como mudancas no
lancamento estrutural, aplicacdo de novas tecnologias nos materiais de construcdo e uma

abordagem mais criteriosa para a estabilidade global dos edificios.

O peé-direito duplo traz enormes vantagens para o ambiente, pois melhora a ventilagédo e a
iluminacdo do espaco, principalmente quando utilizado com fachadas envidracadas que
aumentam a area de irradiacdo da luz natural. O pé-direito duplo ainda proporciona a
criacdo de ambientes diferenciados e personalizados no véo superior, 0 mezanino, além de

causar um forte apelo estético.

Na estrutura, economia pode ser gerada através da reducdo da resisténcia caracteristica do
concreto dos pilares ao longo do edificio e também através da reducdo da secao dos pilares
ao longo da edificacdo. As condicdes de reducdo sdo determinadas a partir do lancamento
estrutural, onde o projetista de estrutura determina as condi¢des de carregamentos e demais

acOes a serem impostas na estrutura.

O pé-direito duplo especificamente deve ser muito bem analisado estruturalmente ndo no
item de economia, pois se trata de uma concepcdo da arquitetura, mas no quesito da
estabilidade global, pois os pilares ttm comprimentos muito superiores aos dos demais
pavimentos da edificacdo. Deve ser realizada uma analise criteriosa no dimensionamento
dos pilares, principalmente se forem pilares da torre do edificio e/ou se participam

diretamente do contraventamento da estrutura.

Afinal, o grande dilema deste trabalho, que sera pormenorizado nos objetivos gerais e
especificos, é estudar o problema da brusca variacdo de rigidez dos edificios entre
pavimentos, através de alteracdes nas seces dos pilares, variacdo de f e/ou pe-direito
duplo. Estes problemas serdo analisados através das respostas geradas pelos parametros

simplificados de estabilidade global (« e ), juntamente com uma analise de segunda

ordem, via método P-4, acoplando a analise a ndo-linearidade fisica.

Essas trés variagdes na tipologia estrutural, segundo Laranjeiras (2013), podem ser
sintetizadas em uma so, se questionarmos se é valido usar o coeficiente yz em estruturas de

edificios em que a rigidez dos pilares, definida por E. x I/h, varia de um andar para o outro,



sendo E. 0 modulo de elasticidade, funcéo de fe, | 0 momento de inércia da secéo bruta do

pilar e h a distancia entre pisos.

A grande questdo é quais as limitacGes para a utilizacdo destes parametros? Principalmente
0 coeficiente yz, uma vez que a NBR 6118:2003 estabelece apenas uma restricdo para o
uso do coeficiente yz, que o edificio tenha pelo menos quatro andares e que este
coeficiente, por outro lado, encontra irrestrita aplicacdo nos programas de calculo
(Laranjeiras, 2013).

1.3 OBJETIVOS GERAIS E ESPECIFICOS DO TRABALHO

Como objetivos gerais, este trabalho se propde a contribuir na avaliacdo da estabilidade
global de edificios de concreto armado considerando o aspecto tridimensional dos pérticos,
o lancamento estrutural e as acGes atuantes. Sera feita uma analise numérica de modelos no
sistema computacional SAP2000 utilizando o modelo de grelhas para as lajes e portico
espacial para as vigas e pilares. Serdo modelados e estudados cinco edificios com
tipologias estruturais diversas: lajes convencionais, nervuradas e planas, iniciando-se com
10 pavimentos e indo até 24 pavimentos, caracterizando edificios baixos, médios e altos.
Serdo assim determinados os parametros de instabilidade simplificados da NBR 6118:2003

(a e y,) e realizada uma analise de segunda ordem rigorosa através do método P-A.

Como objetivos especificos pretende-se investigar o comportamento estrutural dos
edificios propostos nos objetivos gerais inserindo as seguintes variacbes na tipologia

estrutural:

1. Mudanca de secdo transversal dos pilares, ao longo da altura do edificio;

2. Alteracdo da resisténcia caracteristica do concreto, fe, dos pilares ao longo da
altura da edificacdo, buscando a interferéncia na rigidez dos pilares através da
varia¢do do médulo de elasticidade;

3. Modelos estruturais contendo pé-direito duplo.

Correlacionar os coeficientes de estabilidade global (« e y;) com os efeitos de segunda
ordem via P-4, dos modelos convencionais em relagdo aos modelos com variagdes na

tipologia estrutural.



1.4 METODOLOGIA E HIPOTESES BASICAS

A fim de atingir os objetivos propostos buscou-se inicialmente uma revisao bibliografica
sobre as referéncias que tratam de assuntos pertinentes a este trabalho como efeitos de
segunda ordem em edificios, parametros de instabilidade, nédo-linearidades fisicas e

geométricas e modelagem numeérica.

Sédo cinco os modelos analisados no trabalho, trés deles estudados por Franca (1985) e dois
por Oliveira (2009). Os resultados foram obtidos pelos pesquisadores usando sistemas
analiticos préprios, onde tiveram como objetivo encontrar e comparar resultados sobre 0s

parametros de instabilidade (« e ») e 0 método P-A.

Para este trabalho foram modelados os trés edificios estudados por Franca (1985). Trata-se
do mesmo edificio geometricamente falando, com mesmas dimensGes em planta e altura,
variando apenas a tipologia estrutural adotada, um com laje macica, outro com laje
nervurada e o ultimo com laje plana, todos com 12 pavimentos tipo. Os outros dois
modelos, estudados por Oliveira (2009), correspondem a um edificio simétrico (nas
diregBes x e y) com 10 pavimentos tipo e o outro edificio com 24 pavimentos tipo
constituidos de estrutura convencional com formatos diferentes nas direcdes x e y. Todos

os edificios foram modelados no SAP2000.

Para cada modelo analisado foram feitas as trés variac6es na tipologia estrutural propostas
nos objetivos especificos. Para cada alteracdo na tipologia foram reanalisados: o0s
carregamentos gravitacionais, 0s carregamentos horizontais (vento) e a combinagéo
utilizada. Em todos os modelos, incluindo os com alteracGes na tipologia estrutural, foram
considerados as ndo-linearidades, fisica e geométrica e os efeitos de segunda ordem de

maneira criteriosa, através do processo P-A.

Para a consideragdo da reducdo da secdo dos pilares ao longo da estrutura, foi adotado
como critério de projeto uma unica reducdo de secdo a partir do sexto pavimento e
consideradas para todos os cinco modelos estudados. O critério para definicdo da nova
secdo do pilar foi baseado na leitura dos diagramas de esfor¢cos normais e com 0S
resultados dos esforgos, realizado um pré-dimensionamento do pilar, adotando
inicialmente uma secdo arbitraria de acordo com os limites impostos pela NBR 6118:2003.

O pré-dimensionamento dos pilares foi considerado a compressao centrada com taxa de



armadura igual a 1% e resisténcia caracteristica do concreto igual para todos os lances do
pilar, 30 MPa.

Para a variacdo do fy dos pilares ao longo da edificacdo, foi considerado como hipdtese
basica de projeto a variacdo da resisténcia a partir do sexto pavimento (assim como a
variagdo da secéo dos pilares), reduzindo no trecho da variagéo a resisténcia do concreto de
30 MPa para 25 MPa. Com a redugdo do f nos pilares, foi necessario um novo pré-
dimensionamento do pilar (no lance onde houve a reducédo do f.) para verificar se a secdo

com alteracdo na resisténcia a compressdo suporta os esforcos empregados.

A consideracdo para o pé-direito duplo nos modelos de estudo foi apenas no pavimento
térreo, onde a partir do modelo convencional foi suprimido o primeiro pavimento tipo.
Como o comprimento dos pilares dobrou, foram considerados o pré-dimensionamento dos
pilares a compressdo centrada, taxa de armadura igual a 1% e fy igual ao dos demais

pavimentos tipos, 30 MPa.

Nos modelos ndo foram consideradas alteracfes nas secdes transversais das lajes e vigas

nem do concreto desses elementos.

1.5 APRESENTACAO DOS CAPITULOS

Uma vez feita neste capitulo uma breve anéalise histrica com os principais resultados
envolvendo o campo da estabilidade global de alguns sistemas, a apresentacdo do
problema incluindo os aspectos arquitetdnicos e estabelecidos os principais objetivos,
gerais e especificos juntamente com a metodologia aplicada e as hipoteses basicas para a
obtencdo destes, no capitulo 2 seré feita uma revisao bibliografica de assuntos pertinentes
ao trabalho e serdo descritos os fundamentos tedricos utilizados nas analises numéricas,
como parametro «, 0 coeficiente » e 0 método P-A. Ainda nesse capitulo serd feito um
breve estudo sobre a ndo-linearidade fisica e a geométrica com alguns parametros a serem
verificados. No capitulo 3 serd realizado um estudo sobre o produto de rigidez El,
realizando uma abordagem sobre o modulo de elasticidade, momento de inércia e de qual

maneira foi considerado o El no presente trabalho.



Os modelos estudados juntamente com as alteracfes na tipologia estrutural proposta nos
objetivos sdo apresentados no quarto capitulo. No capitulo 5 sdo apresentadas as

considerac0es finais e sugestdes para trabalhos futuros.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 TENDENCIAS NA ARQUITETURA MODERNA DOS EDIFICIOS DE
CONCRETO ARMADO

Arquitetura € um assunto pouco discutido no Brasil, menos do que merece ser. Nas grandes
metropoles do Brasil, quase todos os ambientes pelos quais circulamos diariamente foram,
com mais ou menos cuidado, desenhados por arquitetos. A qualidade do desenho desses
espacos afeta diretamente, portanto, a qualidade do nosso dia a dia. Seria natural, entdo,
gue um assunto tdo constante em nossas vidas fosse debatido também com mais

regularidade.

Conhecer, compreender e utilizar técnicas construtivas possibilita a arquitetura ampliar,
cada vez mais, as maneiras de consolidar suas idéias. A revolucdo industrial, a evolucdo do
progresso tecnoldgico, influenciou diretamente na arquitetura, alimentada pelo ideal do
conhecimento pela razdo. Desta forma, as inovacOes estruturais foram fundamentais na

primeira fase do modernismo.

A escassez e 0 elevado custo do metro quadrado das areas e alteracdes nos planos diretores
das cidades fizeram com que 0s projetos arquitetdnicos buscassem utilizar a pouca area
horizontal disponivel, crescendo a verticalizacdo das cidades. Com novas concepcles de
projetos, até a area destinada aos pilares passa a ser objeto de estudo prévio, visto que sua
diminuicdo pode gerar problemas quanto a estabilidade global da edificacdo devido a

reducdo da rigidez da estrutura e deslocamentos horizontais.

Muito vidro, sem espelho, vale dizer, verde em abundancia, pé-direito duplo com
mezanino, que formam uma espécie de loft comercial, e espagos externos que podem ser
amplos terracos ou coberturas. No térreo, pracas de convivéncia abertas a comunidade,

cafés e bicicletarios ddo o toque contemporaneo final.

Os véos envidracados tém caracteristicas muito particulares que convidam a sua utilizagéo,
mas que incluem, simultaneamente, diversas vantagens e mdaltiplos inconvenientes. O
vidro quando integrado na construcéo civil, € mais ou menos transparente a luz, ao som e
as incidéncias de calor; ele tem implicagdes em “dominios” como o conforto psicologico,

da iluminac&o natural, acustica, seguranga contra incéndios e térmica.
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Na Figura 2.1, estdo apresentados fotos das fachadas de um edificio construido na década
de 50 e outro construido em 2012. Pode se perceber nitidamente as diferengas nas
composicdes das fachadas, nos arranjos arquiteténicos. Os edificios atuais praticamente
ndo tém mais alvenarias de vedacdo nas fachadas, na sua grande parte sdo fechadas com
vidros, e podemos perceber também a ndo continuidade dos tragcos, compostos por
fachadas curvas, pavimentos tipos diferenciados, pés-direitos duplos, diferentemente dos

edificios construidos nas décadas anteriores.

(a) Edificio JK — Belo Horizonte/MG (1952) (b) Edificio The Prime — Goiania/GO (2012)

Figura 2.1 — Fachada Edificio Classico x Edificio Moderno (Contemporaneo)

Com as fachadas de vidro, os projetistas estruturais perderam um grande aliado no
contraventamento dos pérticos das estruturas dos edificios de concreto armado, as

alvenarias.

Alguns pesquisadores afirmam que as alvenarias contribuem para o contraventamento da
estrutura e a inclusdo destas na analise estrutural tem sido objeto de estudo de inimeras
investigacGes experimentais e analiticas. Oliveira (1998) salienta que, nos edificios de
poucos andares, onde ndo hd um arranjo estrutural de pecas de concreto armado que
garanta a indeslocabilidade do sistema, a indeslocabilidade dos nos é obtida pela

colaboracéo das alvenarias de tapamento.

Mas como trabalham as alvenarias, contribuindo na rigidez dos edificios altos? Oliveira
(1998) explica que, admitindo que a alvenaria e o portico de concreto armado estejam

monoliticamente ligados, com a atuacdo de cargas laterais e com os deslocamentos que
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surgem, eles se separam em bordas opostas, de modo que assumem a configuragéo
deformada mostrada na Figura 2.2.

diagonais

Estrutura (Pértico + Alvenaria) Estrutura Deformada

Figura 2.2 — Influéncia da Alvenaria na Rigidez de Porticos

Consequentemente forgas axiais, momentos fletores e esforcos cortantes sao produzidos
nos elementos estruturais. Os esforgos cortantes sdo significativos, pois produzem na
alvenaria esforgcos de compressdo diagonais podendo originar danos patol6gicos tanto por
compressdo, em uma diagonal, quanto por tracdo, na outra diagonal. Por esse motivo, uma
das formas de considerar os elementos ndo estruturais € simular uma diagonal equivalente
de compressédo como esquematizado nas Figuras 2.3 e 2.4.
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Figura 2.3 — Estrutura (Pértico + Alvenaria) Figura 2.4 — Idealizacdo da Diagonal Equivalente
(Fonte: Oliveira, 2008) (Fonte: Oliveira, 2008)
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2.2 TIPOS DE VARIACOES NAS TIPOLOGIAS ESTRUTURAIS DOS EDIFICIOS

A seguir serdo pormenorizadas as variacfes na tipologia estrutural consideradas nos
objetivos especificos deste trabalho. Foram sugeridas estas variagdes, pois sdo tendéncias

frequentes nos projetos arquiteténicos dos edificios.

O grande problema é o uso indiscriminado dos recursos computacionais sem o verdadeiro
conhecimento dos conceitos dos efeitos da estabilidade global e das ndo-linearidades. Um
grande exemplo é a utilizacdo do coeficiente y, para todas as estruturas. A NBR 6118:2003
cita limitagcdes para o coeficiente j; apenas para a questdo da altura das edificagdes, ndo
tratando nada sobre edificios com pes-direitos diferenciados, mudanca brusca de inércia

entre pavimentos e etc.

Um dos desenvolvedores do coeficiente », Prof. Augusto Carlos Vasconcelos, elaborou
um artigo em 2000, publicado na comunidade TQS, descrito no item 2.4.2.1 deste trabalho,
abordando e justificando em que situacGes de projeto ndo se deve utilizar o y;, pois ainda
ndo se tem estudos suficientes que possam validar os resultados apresentados na sua
utilizagdo. Laranjeiras (2013) explicou em um email postado na comunidade TQS sobre as
limitacGes de utilizagdo do coeficiente y: “De todo o exposto, extrai-S& um aviso aos
navegantes: Cautela no uso do y das estruturas que apresentam assimetria de forma ou de

cargas, incluidas as do vento. Essa condi¢do abrange um grande nimero de edificios”.

2.2.1 Variagao da secdo do pilar

Existem dois tipos de reducdo da secdo transversal de pilares, a centrada e a excéntrica. A
reducdo centrada representa a reducdo onde ndo se altera o centro geométrico do pilar. Esta
reducdo ndo provoca incremento de momentos fletores nos pilares. A redugdo excéntrica
acontece quando a reducdo da se¢do do pilar altera o centro geométrico do pilar. O desvio
nos eixos dos pilares gera uma excentricidade adicional, criando um acréscimo de

momentos fletores na regido da reducéo (Figura 2.4).
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Figura 2.4 — Tipos de Reducgdo de Se¢do Transversal de Pilares

As reducdes de pilares geralmente sdo utilizadas em situacdes especificas de projeto, por
exemplo, grande nimero de subsolos com pe-direito diferenciado dos pavimentos tipo,
pois nestas regides sd@o onde os pilares somam o maior carregamento, consequentemente

necessitam de maior rea de sec&o transversal.
O critério utilizado para reducéo das se¢6es dos pilares nos modelos propostos foi:

Reducdo de pilar a partir do sexto pavimento, e por critério de projeto todas as reducbes
foram redugdes centradas, ndo havendo incremento de momentos fletores nos pilares. Foi
mantida a mesma resisténcia caracteristica do concreto, e para a determinacdo da nova
secdo do pilar reduzida utilizando-se os critérios de dimensionamento da NBR 6118:2003,
foi realizado um pré-dimensionamento desta nova secdo. Os dados coletados determinantes
para o pré-dimensionamento foram os de esforco normal das barras dos pilares e a taxa de
armadura considerada no pré-dimensionamento foi de 1%. Foi utilizada uma planilha
eletrbnica, desenvolvida no Microsoft Office Excel por Oliveira (2009) para pré-

dimensionamento de pegas comprimidas.

Na Tabela 2.2 tem um exemplo de verificacdo de secdo do pilar com a planilha eletrénica.
Na planilha o calculista deve inserir alguns dados de entrada, como: carga, cobrimento da
armadura, largura da base do pilar (by), resisténcia do concreto (fc), comprimento do pilar
e taxa de armadura. A partir da resposta, o calculista deve realizar o estudo e definir a outra

dimensdo do pilar (h).
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Na Tabela 2.1, sdo apresentados os dados de entrada que utilizaremos no exemplo de pré-

dimensionamento de um pilar para demonstracdo da planilha.

Tabela 2.1 — Entrada de Dados: Planilha de Pré-Dimensionamento de Pilares

Carga: 200tf | COB: 2 cm by: 30 cm fo: 30 MPa Taxa: 1% L:3,0m

Tabela 2.2 — Planilha de Pré-Dimensionamento de Pilares (Desenvolvida por Oliveira, 2009)

DIMENSIONAMENTO DE PILARES INTERMEDIARIOS
1) DADOS DE ENTRADA

CARGA (Tf) 200 CARGA(Kgf) | 200000 Fck (MPa) 30
COB (cm) 2 d'(cm) 3 L (m) 3
bw (cm) 30 GAMA_n 1 GAMA_f 1,4

2) PRE-DIMENSIONAMENTO

Nsd (Kgf) 280000 TAXA(%) 1
Fed(Kgf/cm2) | 214,29 Ts2%o 4200
Ac(cm?2) 1249,20 Acmin(cm?2) 360 Ac_pre(cm?2) | 1249,20331
H_pre(cm) 41,6401 H_final(cm) 45 Ac_fin(cm?2) 1350

3) VERIFICAGAO DA ESBELTEZ

bw(cm) 30 H(cm) 45
Ix(cm4) 101250 ly(cm4) 227813
i_x(cm) 8,66 i_y(cm) 12,99
AX 34,64 Ay 23,09

4) 1a. SITUAGAO DE CALCULO

ea(cm) 0,75 el,min(cm) 2,4 elox(cm) 2,4

VO 0,9679 vo_final 0,9679 o) 0,1

e2ox(cm) 1,02 ex (cm) 3,42

Nsd(kgf) 280000 v 1,14 Tabela Area de Ago
Mdx(kgf.cm) 958123 0 0,13 ) 0,3 | As(cm2) 16,97

5) 2a. SITUACAO DE CALCULO

ea(cm) 0,75 el,min(cm) 2,85 eloy(cm) 2,85

Vo 0,9679 vo_final 0,9679 ) 0,06666667

e2oy(cm) 0,68 ey (cm) 3,53

Nsd(kgf) 280000 \ 1,14 Tabela Area de Ago
Mdx(kgf.cm) 988749 0 0,09 ) 0,3 | As(cm2) 16,97

6)Armadura Longitudinal Final

Asl(cm2) ‘ 16,97 ‘
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Apos definicdo da segdo transversal do pilar, através das tabelas de dimensionamento de

pilar, determina-se 0 « para encontrar a armadura do pilar.

A partir do lancamento dos dados de entrada na planilha, pode-se verificar que a altura da
secdo do pilar necessaria para as caracteristicas apresentadas na Tabela 2.1 € de 45 cm, ou
seja, a secdo minima do pilar para atender as solicitacdes é 30x45 cm? Com Ssecio
transversal definida, verifica-se entdo a armadura da peca a partir de tabelas para
dimensionamento de pilares, como exemplo a Tabela 2.3. Os fatores que determinam a
tabela séo: o tipo de aco (CA-50 ou CA-60), 0 6 que é a razdo entre 0 d’ e a altura h do

pilar e a disposicao das armaduras (nimero de camadas).

Tabela 2.3 — Tabela para dimensionamento de Pilares (Fonte: Aradjo, 2010)

nimero de camadas=2 ; §=0,20 d.
*

§=dh  ©,=0,85f, \As{
_ N, My h
"“bho,, " bhi AJ2

wbhe’m x '/\‘
A= f d b

yd

Valores de @
u U
wil | 0,00 | 0,10 | 0,20 | 0,30 | 0,40 | 0,50 | 0,60 | 0,70 | 0,80
0,00 | 0,00 | 027 | 060|094 | 1,27 | 1,61 | 1,95 | 2,28 | 2,62
0,10 | 0,00 | 0,17 | 050 [ 084 | 1,18 [ 1,52 | 1,85 [ 2,19 | 2,53
0,20 | 0,00 | 007 | 041 [075] 1,09 [ 143 ] 1,76 [ 2,10 | 2,44
0,30 | 000 | 000 | 033 [ 067|101 [135] 1,68 [ 202|235
0,40 | 0,00 | 0,00 | 028 | 0,62 | 097 | 1,31 | 1,66 | 2,00 | 2,35
0,50 | 0,00 | 0,00 | 030 | 066 | 1,01 | 136 | 1,71 | 2,05 | 240
0,60 | 000 | 000 | 035072108 | 142 | 1,77 ]2,11 | 245
0,70 | 0,00 | 0,00 | 040 | 079 | 1,15 | 1,50 | 1,85 | 2,19 | 2,53
0,80 | 0,00 | 0,07 | 047 | 086 | 1,23 [ 1,58 | 1,93 | 2,27 | 2,61
0,90 | 0,00 | 0,17 | 0,55 | 0,94 | 1,31 | 166 | 2,001 | 2,36 | 2,70
L,00 | 000027 | 063 1,01 | 1,39 175 2,10 | 244 | 2,79
L,10 | 011037 072 1,10 | 147 | 183 | 2,18 | 253 | 2,88
1,20 | 0,22 | 047 | 081 | 1,18 | 1,55 | 1,92 | 227 | 2,62 | 2,97
1,30 | 033 | 058 | 091 | 1,27 | 1,64 | 2,00 | 236 | 2,71 | 3,06
1,40 | 043 | 069 | 100 | 136 | 1,73 | 209 | 245 | 2,80 | 3,15
1,50 | 054 1079 | 1,10 | 145 | 182 | 2,18 | 2,53 | 2,89 | 3,24
1,60 | 065|090 | 1,20 | 155|191 | 227|262 | 298|333
1,70 | 076 | 1,01 | 1,30 | 1,64 | 2,00 | 2,36 | 2,72 | 3,07 | 342
1,80 | 087 | 1,12 | 1,40 | 1,74 | 2,09 | 2.45 | 2,81 | 3,16 | 3,51
1,90 | 098 | 122 | 1,51 | 1,84 | 2,19 | 254 | 290 | 325 | 3,60
200 | 1,09 | 133 | 161 [ 193|228 264 299|334 369

Realizando todas as verificaches necessarias para o pré-dimensionamento dos pilares e
encontrando-se a segdo transversal do pilar que atende as solicitagbes impostas, sdo

inseridos 0s novos valores no modelo estrutural correspondente.
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2.2.2 Variacao da resisténcia caracteristica do concreto (fe) dos pilares

Assim como a reducdo da se¢do dos pilares ao longo da altura dos edificios, outra variacdo
nas tipologias estruturais também foi empregada, a variacdo da resisténcia caracteristica do
concreto dos pilares ao longo da altura. Ndo ha um critério pré-definido para impor estas
variacOes, fica a cargo dos projetistas, juntamente com o tipo de estratégia comercial
utilizada pelos construtores. A mudancga do fi usualmente acontece apenas nos pilares,
pois segundo Melo (2009), o pilar é considerado um elemento linear de eixo reto,
usualmente disposto na vertical, em que as forgas normais de compressdo sao

predominantes.

No trabalho, foi adotada a reducgéo da resisténcia do concreto dos pilares a partir do sexto
pavimento. O f¢ dos pilares até o quinto pavimento da estrutura permaneceu com 30 MPa,
e a partir do sexto pavimento os pilares passaram a ter o fy igual a 25 MPa. Para a
determinacdo da reducdo da resisténcia caracteristica do concreto foi realizado um pré-
dimensionamento dos pilares através da analise dos esforcos normais nas barras
correspondentes a alteragdo do fc e também checada a se¢do transversal da peca estrutural
através da planilha de pré-dimensionamento de pilar apresentada na Tabela 2.2.

2.2.3 Pé-direito duplo

Como tendéncia da arquitetura moderna, grande parte dos edificios, residenciais e
comerciais estd apresentando nos projetos arquitetdnicos o pavimento térreo com pé-direito
diferenciado. A predominancia das alturas € de duas a trés vezes a altura do pavimento tipo

determinando a nomenclatura, pé-direito duplo e/ou triplo (Figura 2.5).

Para atender a arquitetura o projetista de estruturas deve se preocupar montando um
sistema estrutural que garanta a estabilidade global da estrutura. Com a implantagdo do pé-
direito duplo, altera-se o contraventamento da estrutura, situacdo em que a solugéo
depende diretamente do projeto de arquitetura. Com a alteracdo do pé-direito, agora o
comprimento do pilar no pavimento térreo tem entre duas a trés vezes a altura do pé-direito
dos pavimentos tipo, alterando todo o sistema estrutural empregado pois os pilares se
tornam pecas muito mais esbeltas suportando todo o carregamento do edificio. Portanto,

estrutura com pé-direito diferenciado deve ter um estudo particular para os pilares.

18



(@) Vista Fachada (b) Vista Interna Térreo

Figura 2.5 — Edificio E-Business — Goiania/GO - Pé-Direito Duplo no Pavimento Térreo

Nos modelos com pé-direito duplo estudado, onde foi suprimido o primeiro pavimento
tipo, deixando o pavimento térreo com o dobro da altura, foi realizado um estudo particular
dos pilares deste pavimento. Foi verificado o carregamento que cada pilar recebe no lance
especifico (térreo) e realizado um pré-dimensionamento com 0 novo comprimento usando
a planilha exposta na Tabela 2.2. Foi realizada a alteracdo da secédo transversal dos pilares
para 0s que ndo passaram no pre-dimensionamento; contudo, nos pavimentos tipos as

secOes transversais dos pilares permaneceram as mesmas do edificio convencional.

2.3 NAO-LINEARIDADES

No que se refere ao projeto de edificios de concreto armado, a avaliacdo da rigidez €
realizada através da adocdo de métodos simplificados e/ou rigorosos. Nos métodos
simplificados estéo incluidos o parametro «, o coeficiente » e 0 método P-A, e a obtencédo
dos esforgos e deslocamentos na estrutura é feita pela anélise elastica-linear. Nesta analise

a consideracgdo dos efeitos ndo-lineares também é simplificada.

O modelo ndo-linear, na maioria dos casos, se resume a duas consideracdes: a nao-
linearidade fisica e a ndo-linearidade geométrica. A norma brasileira NBR 6118:2003
recomenda uma reducdo da rigidez da peca na andlise linear para considerar

aproximadamente a ndo-linearidade fisica, e a aplicacdo de um coeficiente majorador de
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esforgos horizontais, obtidos da andlise linear, para levar em conta aproximadamente a

ndo-linearidade geomeétrica.

Como o estudo da rigidez esta ligado a analise ndo-linear, aqui se faz necessario um estudo
sobre esta. Ao considerar a estrutura como de n6s mdveis, surgem implicacGes no célculo.
A NBR 6118:2003 prescreve em seu item 15.7 que na analise de estruturas de nds moveis
devem ser consideradas as ndo-linearidades fisica e geométrica, buscando assim aproximar
melhor o comportamento real da estrutura. Para a analise ndo-linear existem modelos de
diferentes niveis de complexidade, tanto modelos mais refinados, que levam em conta de
uma maneira mais completa os efeitos ndo-lineares, como modelos mais simplificados, que

consideram de maneira aproximada esses efeitos.

A consideracdo de ndo-linearidade geométrica traduz as mudancas de geometria que
ocorrem na estrutura deformada tornando-se um fator importante e primordial na analise de
estruturas esbeltas. A ndo-linearidade fisica estd intimamente ligada as caracteristicas
inerentes do material estrutural que, para o concreto armado, apresenta uma complexidade
maior, inerente & combinacdo de seus constituintes (concreto e aco). Sob compressdo, 0
concreto apresenta elevada resisténcia e a lei constitutiva pode ser considerada
aproximadamente linear até 40% da tensdo maxima, quando passa a ter comportamento
ndo-linear (Gelatti, 2012). Em pavimentos de concreto armado, a fissuragdo do concreto é
responsavel pela ndo-linearidade fisica. Considerar o tratamento ndo-linear do concreto se
traduz em maior confiabilidade dos resultados nos estudos das deformacdes. (Heinnrichs,
2003).

2.3.1 Nao-linearidade fisica

Quando se refere a néo-linearidade fisica, esta sendo considerada a que é causada pelo
comportamento do material, que neste caso € o concreto armado. Os efeitos de fissuragéo,
da fluéncia, do escoamento da armadura, todos eles conferem ao concreto armado um

comportamento nédo-linear (Pinto, 1997).

No grafico, tensdo-deformacao, se percebe que a deformagdo de comportamento linear €
representada por uma reta e de um material ndo-linear é representado por uma curva
(Figura 2.6).
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Na Figura 2.6 — (a), para qualquer intensidade de tensdo, por exemplo, o1, o € o3, a
resposta do concreto é a mesma, ou seja, 0 modulo de elasticidade E; é constante. Na
Figura 2.6 — (b), para as mesmas tensdes o1, o, € o3, a resposta do concreto ndo é a mesma,
pois para estas tensdes encontra-se E¢i, Ec; e Ecs respectivamente. Portanto, percebe-se que

0 modulo de elasticidade ndo é constante (Unico).
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(a) Linear (b) N&o-Linear

Figura 2.6 — Diagrama Tens&o — Deformacéo do Concreto

No ambito do célculo estrutural, o projetista analisa os resultados através dos momentos
fletores, e ndo em tensdes. Por isto utiliza-se de outro diagrama chamado momento-
curvatura (M-1/r), podendo ser utilizado na anélise ndo-linear de pavimentos e no calculo
de flechas (Figura 2.7).

M
A
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Estadio Il L.l ==
Estadio ll
M M = momento de fissuracio
r M, = momento de escoamento
EStadIO | M, = momento lttimo

U

Figura 2.7 — Diagrama Momento-Curvatura
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Através do diagrama tensdo-deformacdo, tem-se condicdo de obter o mddulo de
elasticidade, mas a grande vantagem em utilizar o diagrama momento-curvatura é que se

pode obter diretamente a rigidez El, através da armadura.

A elaboracdo do diagrama momento-curvatura é muito laboriosa, algo que analiticamente
para o célculo de um edificio torna-se praticamente invidvel, ou seja, sem a ajuda
computacional ndo se utiliza este método. Por isto a NBR 6118:2003, no item 15.3.1,
devido as dificuldades de se montar o diagrama-momento curvatura, permite que se faca

uma analise linear, porém com os devidos ajustes.

Para o caso da andlise global de uma edificacdo, pode-se considerar um valor constante
(Gnico) para a rigidez El, porém utilizando-se um coeficiente redutor. O coeficiente tem
funcdo de simular a variacdo da rigidez e estimar de forma aproximada os efeitos da néo-

linearidade fisica.

Para lajes, vigas e pilares, existem coeficientes diferenciados. Estes coeficientes estéo
descritos no item 15.7.3 da NBR 6118:2003, e valem somente para estruturas reticuladas

com no minimo quatro andares. S&o eles:

- Lajes: (El)sec = 0,3 . Egilc

- Vigas: (El)sec = 0,4 . Egilc — para Ag#As €
(EDsec = 0,5 . Egilc — para Ag=As

= Pl|al’eS (El)sec = 0,8 . Ecilc

onde:

E.i — modulo de elasticidade tangente inicial do concreto

I — momento de inércia da secdo bruta de concreto

A’s—armadura de compressdo, no caso de vigas com armadura dupla

As — armadura de tragéo
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Quando a estrutura de contraventamento do edificio for composta exclusivamente por
vigas, pilares, ou seja, sem a consideracdo de nucleos de elevadores (pilares paredes) e
for menor que 1,3, a NB-1 faz mais uma consideracéo de reducdo de rigidez, permitindo

calcular a rigidez das vigas e pilares por:
(ED)sec = 0,7 . Eilc

Obs. As lajes continuam com (El)sc = 0,3 . Egile.

2.3.2 Nao-linearidade geométrica

Quando se menciona a ndo-linearidade geométrica, esta sendo considerada aquela causada

pela deformacdo de elementos da estrutura.

A estrutura muda de posicdo no espaco quando ela se deforma. Na Figura 2.8 percebe-se
gue uma barra vertical engastada na base e livre no topo, ao estar submetida a uma acao
horizontal no topo, muda de configuracdo indo para a posi¢do da linha cheia. Quando se
analisa o equilibrio na posicdo deformada é que os efeitos da ndo-linearidade geométrica

sdo determinados.

Figura 2.8 — Barra Vertical com Mudanga de Posi¢do no Espaco

Para esclarecer mais 0s conceitos da nao-linearidade geométrica, vamos analisar a barra

vertical, Figura 2.9, submetida as forcas vertical e horizontal.
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Figura 2.9 — Barra Vertical Submetida a A¢des Vertical e Horizontal

Para que tal estrutura esteja em equilibrio na posicao indeformada (posicéo inicial), surgem
reacOes na base da barra, Figura 2.10, sendo uma delas o0 momento fletor de primeira

ordem M.

[
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—_— =

El const. le

Ru=Fy

<
M =Fi 1.
Ry=Fy

Figura 2.10 — Reagdes na Barra Vertical Indeformada

Se for considerado o equilibrio na posicao deformada, ou seja, na posi¢cdo deslocada de um
valor u devido a acdo horizontal, serd gerado um acréscimo de momento na base igual a
AM = F, . u, fazendo com que o valor do momento de primeira ordem M; aumente,
resultando o momento de 12 ordem mais 22 ordem, chamado M, (Figura 2.11).

i

N

B,

El const

Ru=Fu

e

k’Ing:FH e +Fy.u
Ry=Fy

Figura 2.11 — Reagdes na Barra Vertical Deformada
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Os efeitos de segunda ordem sdo efeitos adicionais a estrutura, gerados a partir de sua
deformacéo. Eles s&o responsaveis por provocar um comportamento ndo-linear da estrutura

(ndo-linearidade geométrica) (Kimura, 2007).

2.4 PARAMETROS DE ESTABILIDADE E EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM

Na avaliacdo da rigidez dos edificios leva-se em conta um critério proposto por Beck e
Konig (1966), que aparece também no codigo modelo CEB-FIP 90, que diz que se 0s
efeitos de segunda ordem sdo inferiores a 10% dos correspondentes efeitos de primeira
ordem, entdo, a estrutura é considerada de nods fixos. De acordo com esses mesmos
pesquisadores, nestes 10% estdo incluidas as incertezas das hip6teses de carregamento de
vento. Para esses casos, os efeitos de segunda ordem podem ser desprezados restando
verificar somente os pilares isoladamente. Caso os efeitos de segunda ordem excedam
10%, a estrutura é considerada de nds moveis e tais efeitos ndo podem ser desprezados. No
coédigo ACI 318/95 o limite adotado é mais conservador, com o valor de 5%.

A medida que os edificios altos estavam sendo construidos, estudos para investigacdo de
estabilidade e de previsdo dos efeitos de segunda ordem para tais estruturas se
intensificaram. Lima (2001) fala que a estabilidade de uma estrutura pode ser entendida
como a sua capacidade de manter o equilibrio sob a incidéncia de a¢bes. Segundo Wordell

(2003) a anélise da instabilidade global das estruturas é fundamental para as edificacoes.

O parametro « foi estabelecido em 1966 por Beck e Konig com objetivo de fornecer ao
projetista uma avaliagdo da sensibilidade da estrutura aos efeitos de segunda ordem.
Verificada a necessidade da consideracdo dos esforcos de segunda ordem, o projetista

devera utilizar outro processo para avaliar e quantificar tais esforcos.

Segundo Franco (1985) pode-se estabelecer limites diferentes para a, conforme o tipo de
contraventamento da estrutura do edificio. Alguns destes tipos de contraventamento podem

ser: método da coluna equivalente e associacdo de porticos.

Franca (1985) elaborou um trabalho para comparacdo dos parametros de instabilidade
global (« e #) entre trés edificios de concreto armado com as mesmas caracteristicas entre
as dimensdes em planta e as alturas, entre pavimentos e total, variando apenas as tipologias
estruturais, o primeiro edificio constituido de pilares, vigas e lajes macicas, o segundo com

25



pilares, vigas e lajes nervuradas e o terceiro com pilares e lajes cogumelo sem capitel. A
concluséo foi que mesmo mantendo algumas semelhancas fisicas de um modelo de edificio
para outro, os parametros de instabilidade variam consideravelmente, onde para alguns
arranjos estruturais a estrutura apresenta-se como de nos fixos e para outras com nés

moveis.

Franco e Vasconcelos (1991) trataram os deslocamentos das estruturas e a necessidade da
andlise de segunda ordem. O coeficiente j; tem origem nesses estudos com objetivo de
propor um processo simples para estimar os esforcos de segunda ordem com certa

precisao.

Fusco (1993) ressalta que o aumento significativo dos véos de vigas e lajes, aumento das
aberturas nas alvenarias, substituicdo das alvenarias maci¢as por outros materiais e
colocacédo de alvenarias sobre lajes ndo suportadas diretamente por vigas sdo fatores que

contribuem para reducéo da rigidez de edificios altos.

Carmo (1995) faz um amplo estudo dos pardmetros de instabilidade. Apds estudar varios
edificios, obteve uma nuvem de pontos que possibilitaram correlacionar o pardmetro o e o
coeficiente j;, através de uma equacdo cubica. O objetivo principal de se achar esta
correlacdo, obtendo-se y; a partir de valores de «, € que com o pardmetro », além de ser
possivel a mesma avaliacdo que a fornece, pode-se também estimar os esforcos de 22
ordem. Seus resultados foram obtidos de analises de edificios reais, com a consideracao da

ndo-linearidade fisica e geométrica.

O comportamento de edificios em alvenaria estrutural sob acdo do vento foi estudado por
Silva (1996), considerando a presenca de paredes rigidas na analise do comportamento dos
lintéis (vergas e contra vergas). Uma avaliagdo da rigidez dos edificios também foi
proposta por Beck e Konig. Esta avaliacdo também é feita por métodos simplificados e/ou

rigorosos que incluem os pardmetros «, o coeficiente y, e 0 método P-A.

A influéncia da flexibilidade das fundagGes no comportamento das estruturas usuais de
contraventamento foi investigada por Matias Jr. (1997), através da elaboracdo de um
programa, em linguagem Fortran, considerando o efeito da nédo-linearidade, extremidades
rigidas dos elementos estruturais e a flexibilidade das fundagdes no equilibrio final do

arranjo estrutural. No mesmo ano Pereira (1997) investigou a eficiéncia dos nucleos
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rigidos de contraventamento através de modelagens numéricas de poérticos tridimensionais

associados a nucleos rigidos.

A contribuicdo da rigidez transversal a flexdo das lajes na distribuicdo dos esfor¢os em
estruturas de edificios de andares multiplos foi investigada por Martins (1998). Utilizando
um programa baseado no método dos elementos finitos, foram determinados esforgos e
deslocamentos de estruturas tridimensionais, sujeitas as ac¢fes verticais e horizontais. A
ndo-linearidade geométrica é levada em consideracdo quando na verificacdo do equilibrio

na posicao deformada.

Fiorin (1998) apresenta um estudo interessante sobre a importancia do arranjo das
armaduras no comportamento mecanico dos elementos estruturais. Este trabalho conclui
que a disposicdo das armaduras € um item imprescindivel na analise do comportamento
das pecas estruturais e que permite uma resposta mais realista dos elementos que compdem

0 sistema estrutural.

Zalka (2000) apresenta um estudo amplo sobre a estabilidade global de edificios altos,
utilizando-se de simplificagdes nas andlises tridimensionais do edificio, uma correlacdo
entre as condicdes de instabilidade e as frequéncias naturais de vibracdo da estrutura.
Resultados experimentais também sdo apresentados buscando estabelecer algumas
correlagdes.

Uma analise ndo-linear e tridimensional de edificios de andares multiplos com a presenca
de ndcleos resistentes e considerando a rigidez a flexdo das lajes foi abordado por Martins
(2001) através de um algoritmo onde foi implementada a anélise de segunda ordem. S&o
apresentados exemplos reais de edificios de andares multiplos, com a avaliacdo dos

pardmetros de instabilidade a e .

Souza Jr. (2001) apresentou resultados sobre a iteragdo de nlcleos estruturais e lajes, em
edificios de multiplos andares. Sdo apresentadas caracteristicas como o empenamento do
elemento do ndcleo, levando-se em consideragdo a teoria de flexo-torcdo em analise de 12

ordem.

Utilizando o método dos elementos de contorno e elementos finitos, Carmo (2001) avaliou

a rigidez de edificios de andares multiplos implementando na modelagem técnicas
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avancadas de acoplamento entre os elementos e outros fatores importantes, como o efeito

da excentricidade do eixo neutro das barras em relagdo a superficie neutra das placas.

Pinto (2002) estudou a andlise ndo-linear de estruturas de contraventamento em edificios
de concreto armado avaliando o comportamento de porticos planos, submetidos a
diferentes carregamentos e diferentes taxas de armadura. Os resultados obtidos permitem
estimar, com razodvel precisdo, os efeitos da ndo-linearidade em porticos de concreto

armado.

Sanches Jr. (2003) abordou Varios tipos de modelos numéricos para analise de estruturas de
pavimentos de edificios, baseando-se no método dos elementos finitos. Considerou-se a
ndo-linearidade fisica através de modelos que simulam o comportamento mecéanico do

concreto e do ago.

Fernandes (2003) utiliza 0 método dos elementos de contorno, baseando-se nas hipdteses
de Kirchhoff adaptadas para a andlise de estruturas de pavimentos de edificios,
considerando a iteracdo entre os elementos de barra e de superficie. Na avaliacdo do

comportamento mais realista das placas realizou-se uma analise elastoplastica.

O célculo de deslocamentos levando-se em considera¢do o comportamento nao-linear do
concreto armado foi abordado por Guarda (2005). Abordou-se fatores importantes como 0s
efeitos da fissuracao, da retracdo, da fluéncia, colaboracdo do concreto tracionado entre as

fissuras na rigidez a flexdo dos elementos.

Cicolin (2007) investigou algumas formas para avaliacdo da estabilidade de edificios de
andares multiplos contendo pavimentos com lajes planas. Neste trabalho analisou-se a
validade dos parametros « e y, comparando os resultados obtidos com outros provenientes

de uma andlise de segunda ordem, utilizando o0 método P-A.

Muttoni (2008) e Ruiz e Muttoni (2009) apresentaram um método tedrico denominado
Teoria da Fissura Critica de cisalhamento onde a resisténcia & puncéo de ligacoes laje-pilar
sem e com armadura de Cisalhamento é tratada como uma fungdo do comportamento

carga-rotacao.
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Bueno (2009) também estudou o parametro j; e comparou seus resultados com os do
processo P-A. Ele o denominou y, e concluiu-se que para esse parametro ser consolidado

como parametro de estabilidade, mais estudos sdo necessarios.

Oliveira (2009) buscou em seu trabalho contribuir para a avaliacdo da rigidez de porticos
de concreto armado considerando alguns fatores que sdo relevantes para a anélise como: o
aspecto tridimensional da estrutura, a iteracdo conjunta dos elementos lajes — vigas —
pilares, o fator de carga de colapso pléstico (A.), o fator de carga critica de Euler (A¢) € as
freqUéncias naturais (w), obtidas através de uma andlise de vibracdes livres. Através das
modelagens numéricas, baseadas no método dos elementos finitos (MEF), foram
desenvolvidos programas que permitem avaliar o comportamento de porticos em uma
analise elastoplastica incremental, andlise de instabilidade elastica e analise de frequéncias
naturais sob vibracOes livres. S&o apresentados correlagdes entre todos 0s parametros
envolvidos obtidos de forma simplificada (« e ) e através de processos rigorosos (Ac, Acr €
w), utilizando o MEF. Os programas desenvolvidos sdo utilizados em exemplos reais de
estruturas de edificios demonstrando o grau de influéncia de cada parametro na rigidez do

arranjo estrutural.

24.1 O parametro a

Este parametro de instabilidade foi adotado pela norma alema DIN e, posteriormente, pelo
CEB, objetivando auxiliar o projetista de estruturas na avaliacdo da deslocabilidade dos
edificios. O parametro « foi proposto em 1966, por Beck e Konig, apds analisar porticos

rotulados, contraventados por parede atuante como viga vertical em balanco.

O parametro o € calculado da seguinte forma:

Elk ( )

onde:
Py = carga vertical atuante;

H = altura total da edificacéo;
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E.lx = produto de rigidez da estrutura.

A relagdo 2.1 é originada a partir do estudo de uma barra fletida, articulada em suas
extremidades e submetida a uma carga axial. Para certo valor critico P = Pg;;, a coluna
alcanca o chamado ponto de bifurcacdo de equilibrio. Este ponto define um estado limite
onde a barra pode tomar uma das seguintes formas: a forma reta que caracteriza um

equilibrio instavel ou, a forma fletida, com equilibrio estavel.

Para valores de P superiores a Pgrit (P > Pqrit), qualquer perturbacdo na barra faz com que

esta sofra flambagem e assuma a configuracdo deformada apresentada na Figura 2.12.

Figura 2.12 — Anélise da Coluna Isolada (Parametro «)

Admitindo como sendo x a distancia da extremidade “A” a um ponto genérico “C” da linha

(134

eléstica e “y”, a correspondente deflexdo no mesmo ponto C, o respectivo momento fletor

na secéo vale:
Mc=-P-y (2.2)

A equacdo diferencial que rege a deformacéo da barra pode ser escrita como:
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El-y =Mc (2.3)

Ou, numa forma mais detalhada:

P
" .yv=0 2.4
Yo gy (2.4)
_X
Escolhendo uma varidvel adimensional ' para a abscissa, a expressdo 2.4 pode ser
reescrita da seguinte forma:
. P.r?
y'(€)+ g v(©) =0 (2.5)
oo P.-/?
Fazendo El | aexpressdo 2.5 fica assim representada:
y'(§)+a® y(£) =0 (2.6)

Esta ultima equacdo diferencial de segunda ordem tem como solucéo geral:

y=A-senaé+B-cosaé 2.7)

As constantes A e B podem ser encontradas impondo as condi¢Bes de contorno na barra

fazendo x = 0 e x = I, na expressao 2.7:

x=0ey=0 — E=0 — B=0
x=ley=0 — E=1 > A .sena=0

Para A = 0, a barra apresenta o eixo reto e para sena = 0, tem-se que o = n.w. O valor

critico corresponde ao menor valor para oo com n = 1. O valor de i serd dado pela

[P
acrit :ﬂ- %Ilt =7 (28)

expressao:
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Beck e Konig (1966) apresentaram uma variagdo da equacao diferencial 2.5, adaptando-a a
um modelo submetido a um carregamento ®, uniforme e distribuido. A expressao

resultante é a seguinte:

4
w

24
El

y" (&) +a’-Iy'(&)-&l'= (2.9)

Segundo Vasconcelos (1998), a resolucdo da equacdo diferencial 2.9 foi obtida
empregando as funcdes de Bessel. A estrutura descontinua formada por pavimentos iguais
e superposta foi transformada em uma estrutura continua, tratada com recursos do céalculo

diferencial. O valor de o nesta situacéo é dado por:

o’ =% (2.10)

Na expressdao 2.10, o carregamento concentrado P foi substituido por duas cargas
distribuidas, p e v, que representam respectivamente o carregamento distribuido na
estrutura de contraventamento e contraventada. Foi adotado um numero de pavimentos
igual a quatro, justificando assim a transformacdo do modelo descontinuo em continuo. O
valor critico para o coeficiente & com n = 4 pavimentos corresponde a:

> (p+v)-0°
El

Oy = =784 Ay = 2,80 (2.11)

Considerando que uma margem de seguranca adequada ocorre quando os momentos de
segunda ordem ndo superem em 10% o0s respectivos momentos de 12 ordem, o valor de oxit
fica limitado a 0,6, para n igual ou superior a quatro pavimentos. Para n até trés

pavimentos, Beck e Konig (1966) sugeriram os limites:
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Outros limites para o parametro «, de acordo com a forma da linha elastica do edificio,
foram apresentados por Franco (1985) diferindo de acordo com o tipo de contraventamento
adotado (Figura 2.13).

|
—

Iparabola do

H/2 H/2 H/2

Contraventamento em Contraventamento em Contraventamento em
Pilar parede Pilar parede + Portico Pérticos
oim=0.7 Aim=0.6 aim=0.5

Figura 2.13 - Valores de ayim de Acordo com o Contraventamento Utilizado

Para o calculo do produto de rigidez da estrutura necessita-se saber qual a inércia
equivalente do portico. Ela pode ser calculada assimilando-a como a inércia de um pilar
isolado em balango que apresente 0 mesmo deslocamento no topo, para um mesmo
carregamento lateral (Figura 2.14). Este carregamento lateral pode ser concentrado,
aplicado no topo da estrutura, ou distribuido, ao longo da altura do mesmo. Os valores de

E.Ix podem ser encontrados pelas relagdes 2.12 e 2.13.

.H?3
El, = P . sendo p, a carga concentrada; (2.12)
T
q-H* e
El, = 2 sendo g, o carregamento distribuido. (2.13)
"%

Segundo Franca (1985), a utilizacdo da relacdo 2.13 parece ser um critério mais
conveniente para a determinacdo da rigidez equivalente, pois representa de forma mais
realista 0 comportamento da elastica frente aos carregamentos horizontais que usualmente

atuam nos edificios, como o vento (Figura 2.14).
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e

a) Sistema Real de Contraventamento b) Pilar Parede Isolado

Figura 2.14 - Simplificacdo Adotada no Calculo da Inércia Equivalente

O pardmetro « constituiu, por assim dizer, um termometro para avaliacdo do estado de
salde da estrutura (Vasconcelos, 1985). Se este coeficiente for menor que certo valor
limite, os efeitos de segunda ordem podem ser desprezados na estrutura global, restando a
verificacdo dos pilares isoladamente. Se ultrapassar os limites estabelecidos, os efeitos de
segunda ordem tém que ser considerados. N&o se dispensa a consideracao dos efeitos de
segunda ordem nos pilares, isoladamente, mesmo que se tenha comprovado a

indeslocabilidade da estrutura.

Pelos critérios da NB1/2003, em seu item 15.5.2, os limites estabelecidos para o parametro

o S80:
a<0,2+0,1n, para n < 3 pavimentos;
a<0,6, para n > 4 pavimentos.

O pardmetro «, calculado de acordo com a relacdo 2.1 e resultados validos dentro do
regime elastico, foi muito atil para avaliacdo de estruturas concebidas em alvenaria
estrutural ou constituidas de elementos pré-moldados. Para estruturas de nés rigidos,
geralmente os valores de a sdo elevados, ndo autorizando desprezar os efeitos de segunda
ordem. Vasconcelos (1985) afirma que se pode reduzir o valor de « se a rigidez dos nds

denominados “monoliticos” for considerada na analise.

Outra observacéo € que para os limites estabelecidos pelo CEB, para a estrutura de 1, 2 ou
3 andares, os valores de « sdo também exagerados. Vasconcelos (1985) sugere que
poderiam ser dispensados os efeitos de segunda ordem, quando o valor do coeficiente de
instabilidade “«* for menor que 0,5 para porticos de 1 pavimento, inferior a 0,55 para

porticos de 2 pavimentos e inferior a 0,75 para porticos de 3 pavimentos.
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O parametro « foi muito utilizado pelos projetistas de estruturas por oferecer uma resposta
satisfatoria acerca da rigidez da estrutura e por ser de facil obtengdo. A desvantagem do
parametro « € que, para estruturas de nos moveis, 0 projetista ndo tem nenhuma
informacdo sobre a magnitude dos esforcos de segunda ordem. Uma anélise de segunda
ordem € obrigatoria nestes casos.

2.4.2 O coeficiente y

O coeficiente » desenvolvido pelos brasileiros Mario Franco e Augusto Vasconcelos em
1991, representa um grande marco para o campo da estabilidade global. Sua importancia se
deve a possibilidade de prever a magnitude dos efeitos de segunda ordem na estrutura. Este
coeficiente pode ser utilizado como fator amplificador, majorando os esforcos globais e,

assim evitando a verificacdo de uma anélise de segunda ordem rigorosa.

Segundo o item 15.5.3 da NBR 6118:2003, é possivel determinar de forma aproximada o
coeficiente », de majoracdo dos esforcos globais finais com relagdo aos de primeira ordem,

ou seja, avalia-se a importancia dos esfor¢os de segunda ordem globais.
Para o célculo do coeficiente, os procedimentos a serem seguidos séo:

a) Primeiro faz-se uma analise de primeira ordem levando em consideragdo as cargas
verticais e horizontais. Uma reducdo da rigidez da estrutura é realizada com o

objetivo de considerar, de forma aproximada, a ndo-linearidade fisica.

b) Calculam-se os acréscimos de momentos, atraves da relagdo:

AM, = Ry.e4 (2.14)
onde:
AMy = acréscimos de momentos;
Rq = Valor de projeto da resultante de todas as cargas verticais;

eq = deslocamento de primeira ordem do ponto de aplicagédo da resultante Ry.
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Essa avaliacéo, valida para estruturas reticuladas de no minimo quatro andares, é efetuada
a partir dos resultados de uma andlise linear de primeira ordem, adotando-se os valores de

rigidez dados em 15.7.3 da norma. O valor de y, é determinado pela seguinte expressao:

1

V2 = T AMoo. g (2.15)
1 - g2
1,tot,d

onde:

AMitg = soma dos produtos de todas as forcas verticais atuantes na estrutura, na
combinacdo considerada, com seus valores de calculo, pelos deslocamentos horizontais de
seus respectivos pontos de aplicacdo, obtidos da andlise de primeira ordem;

Mitg = momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as forgas

horizontais, com seus valores de calculo, em relacdo a base da estrutura.

Considera-se que a estrutura é de nos fixos se for obedecida & condicéo: », = 1,1.

A formulacdo do y pode ser concebida de maneira simples e pratica e sera demonstrada a
seguir, de modo bem didatico. Partindo de uma analise linear, com a aplicacdo das agdes
horizontais, sdo calculados os momentos de primeira ordem M; em relacdo a base do
edificio e os deslocamentos horizontais da estrutura, andlogo ao que se mostrou no item
2.2.2, ao considerar os efeitos da ndo-linearidade geométrica. Esses deslocamentos fazem
com que a forga vertical atuante gere acréscimos de momento fletor a base, resultando um
momento M,, isso na segunda iteracdo de uma sucessdo de varias. Cada iteracdo gera
acréscimos de momento que vao diminuindo até se tornarem praticamente nulos, obtendo-

se um momento final M, se a estrutura for estavel.

Na Figura 2.15, pode-se observar um grafico que relaciona 0 momento gerado na estrutura
e 0 numero de iteracdes. Verifica-se no grafico que o fim da curva tende a ser uma reta, ou

seja, tende a convergir a um Unico valor, igual ao momento final M.

Esse momento final M é a soma dos momentos de primeira e de segunda ordem, ou seja, é

a soma do momento M; com 0s acréscimos de momentos a cada iteragao:
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M = M, + AM, + AM, + AM5 + - + AM; (2.16)

-
namero de iteracoes

1 2 3 4

Figura 2.15 — Determinac¢éo do Momento Final M

Segundo o CEB-1978, as parcelas do momento final estdo em uma progressdo geométrica
decrescente de razdo menor que 1, e a razdo pode ser obtida dividindo-se um termo pelo

seu anterior, ou seja:

My _AM, _AM; __ AM; 217
My My M M;—y '

T =

Da expressao anterior obtém-se:

AMl == Ml.r
AMZ = AMl.T = (Ml.T).T = M1.T2
AM; = AM,.1r = [AM,.7].7 = [(My.7).7].7 = My. 73

(2.18)

AM; = AM;_.7v = Mj.r!
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Substituindo na equagéo 2.16, resulta:

_ (2.19)
M = Ml +M1.7”+ Ml.rz + Ml.T'3 + "-+M1.T'l
Colocando-se M; em evidéncia na equacdo 2.19, obtém-se:
M=(1+r+r2+r3+-+7r).M, (2.20)

Percebe-se que a somatdria das parcelas dentro dos parénteses, no segundo membro da
equacdo 2.20, é uma soma dos termos de uma progressao geométrica infinita de razéo r,
cuja formulacéo ja foi deduzida e pode ser encontrada em qualquer livro de matematica do
ensino meédio. Tal formulacdo permite que se diga que a soma dos termos de uma PG

infinita de razdo ¢, com -1 < q < 1, é dada por:

- a; € 0 primeiro termo da soma;

-géarazdo (-l<g<1l).

No estudo das progressées geométricas impBe-se como restricdo para a razdo o intervalo (-
1 < g < 1), pois 0 universo de estudo sdo os numeros reais (R). Na demonstracdo do
coeficiente y, impBe-se como restricdo para a razdo apenas (q < 1), pois nunca resultara
razdo negativa, isso porque um momento obtido numa determinada iteracdo nunca sera
menor que o obtido na iteragdo anterior. Caso isto ocorra, algum erro foi cometido na

analise.

Portanto, obtém-se o0 seguinte resultado:

M = (1:).1\/11 2.21)
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Sabe-se que 0 » € obtido por meio de uma analise linear e que com ele pode-se considerar

de forma aproximada a analise ndo-linear geométrica.

Tal andlise é realizada por sucessivas andlises lineares, uma ap6s a outra, ou seja, a cada
iteracdo realiza-se uma andlise linear para que no final se possa obter um resultado que

represente os efeitos da ndo-linearidade geométrica.

Portanto, considerando-se apenas a primeira analise linear, o que corresponde a primeira e
a segunda iteracdo, tem-se:

_oH 2.22
r= M1 ( * )
E em valores de célculo:
M (2.23)
r= .
M4
Portanto, substituindo-se (2.23) em (2.21) resulta:
1
M = 1_—AMd .M, (2.24)
Miq

A parcela que majora (multiplica) o momento M; foi definida por Franco e Vasconcelos

(1991) como o coeficiente 7. Portanto:

1

Yz = 1_—AMd (2.25)
Miq

Generalizando-se para o caso de edificios, onde se tem carregamentos verticais com

diferentes pontos de aplicacdo na estrutura, obtém-se a formulacdo da NBR 6118:2003:
1

Yz = | MM (2.26)
Ml,tot,d
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2.4.2.1 Em que casos ndo se deve utilizar o processo simplificado do y; para determinacao

dos efeitos de segunda ordem.

Segundo Vasconcelos (2000) através de diversos estudos relacionados aos efeitos de
segunda ordem e a utilizacdo do coeficiente j; constatou-se que ha casos excepcionais em
que a hipdtese formulada ndo se aplica, ou se aplica com maiores erros. Esses casos de
excecdo, lembrando que foram abordados os casos que tém correlacdo com os modelos

estudados neste trabalho, sdo:

- Caso de mudanga brusca de inércias entre pavimentos, em especial entre o térreo e o

primeiro andar.

Pode-se julgar melhor a influéncia desse fator, imaginando os pilares do trecho em
consideracao totalmente rigidos. Eles s6 se deslocam em consequéncia dos deslocamentos
de translacéo e rotacdo dos nos da base e do topo do trecho do pilar. O pilar, inicialmente
reto, continua reto depois dos deslocamentos. A flexibilidade do pilar no trecho
considerado influi no valor dos deslocamentos dos nds. Isto atrapalha a regularidade da
progressao geomeétrica. Conforme os valores relativos das inércias, a tendéncia é de
acarretar valores menores de j do que os corretos. Pode se arriscar a dizer que os desvios

sd0 pequenos, mas podem existir casos em que isto ndo se da.
- Caso de pé-direito muito diferente entre os pavimentos.

Aumentando o pé-direito a esbeltez dos pilares aumenta e também seus deslocamentos.
Como estamos admitindo que os deslocamentos sucessivos formam uma progressao
geométrica, pode haver uma discrepancia sensivel no pavimento em que o pé-direito se
tornou muito maior. A tendéncia é resultar em valor de 5 menor do que o verdadeiro.

Somente com exemplos numéricos € que se pode “sentir” esta influéncia.
- Uso de fatores de redugéo de inércias de pilares e vigas.

Ao entrar no estadio Il, as vigas sofrem maiores reducdes de inércias do que os pilares.
Adotar-se um coeficiente Unico de reducéo, por exemplo, 0,7 para as vigas e pilares, influi

muito pouco no resultado final. Adotar, entretanto, a inércia no estadio | é contra a

40



seguranca. A diferenca pode ser muito grande no caso de pilares esbeltos, caso em que a

caixa de elevadores fica muito solicitada.

2.4.3 O método P-4

E um método bastante utilizado para a analise de segunda ordem, com aplicacdo
relativamente simples e que oferece estimativas satisfatorias desses efeitos. Também pode
ser encontrado na literatura como Método da carga lateral ficticia (LOPES, SANTOS &
SOUZA, 2005). Ele consiste em um calculo iterativo onde o efeito dos deslocamentos

sucessivos é transformado em forcas horizontais equivalentes.

Inicialmente faz-se uma analise de primeira ordem (estrutura indeformada) considerando o
carregamento horizontal e vertical. Os deslocamentos A obtidos assim para cada pavimento
serdo transformados em cargas horizontais ficticias a serem consideradas na estrutura para

nova analise (Figura 2.16).

V et

O —

Figura 2.16 — Estrutura deformada com carregamento original e com cargas ficticias (Fonte: MACGREGOR
& WIGHT, 2005)

Estas forcas horizontais ficticias ou equivalentes sdo determinadas da seguinte forma, de
acordo com FRANCA (1985).

1- Obtém-se os deslocamentos u; de cada pavimento pela analise de primeira ordem;

2- Calculam-se os deslocamentos relativos Au de cada pavimento fazendo Au = (Ui — Uj+1);

3- Considerando a carga F; atuante em cada pavimento i, e a distadncia h entre andares,
calculam-se as forgas H; totais pela formulagéo 2.27;
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H, = _Fi-:“i (2.27)

4- No caso de estruturas formadas por n porticos calculam-se as forcas AH; para cada

portico (equacéo 2.28);

AH; = Htn) (2.28)

5- As forgas AH; séo adicionadas ao carregamento horizontal original da estrutura e faz-se
nova analise de primeira ordem;
6- Para cada iteracdo, novas forcas AH; sdo encontradas e isto se sucede até que os valores

figuem constantes.

Os resultados desse método apresentam como os efeitos de segunda ordem se manifestam
para cada elemento da estrutura, ou seja, as barras correspondentes a cada viga e pilar terdo
um valor de P-4 correspondente, que sera capaz de apresentar os efeitos individuais para

os elementos através de uma analise global.
Algumas observacgdes devem ser feitas para que o processo seja bem implantado:

- A NLF ¢é considerada de maneira simplificada através da reducdo da rigidez de vigas e
pilares. Para melhores resultados a rigidez das barras pode ser atualizada ap6s cada

iteracdo em funcdo dos novos momentos e do diagrama Momento-curvatura;

- As forgas AH; sdo sempre adicionadas ao carregamento original da estrutura e ndo ao

carregamento ja adicionado da forca equivalente proveniente da iteracdo anterior;

- MACGREGOR & WIGHT (2005) recomendam que se as flechas crescerem mais de
2,5% de uma iteracdo para outra, deve-se continuar até que este limite seja atendido;

- Outra consideracdo recomendada por diversos autores esta relacionada com uma corre¢ao
que deve ser feita ao método. O diagrama do momento P-A para uma coluna tem a mesma
forma curva da flexdo desta e quando se substitui ele por forgas horizontais equivalentes, o
diagrama se torna retilineo como o do momento de primeira ordem HI (figura 2.17). Como
resultado, a area do diagrama real P-4 é maior do que a do gerado pelas cargas ficticias,
obtendo deslocamentos finais menores do que os reais. Segundo MACGREGOR &

WIGHT (2005), o aumento nos deslocamentos varia de acordo com a rigidez dos particos,
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indo de zero a 22%, esse Ultimo para pilares com as extremidades completamente
impedidas de girar. Os autores sugerem que se considere um valor médio de 15% e com
iSSO 0 processo estaria corrigido se a forca equivalente utilizada fosse multiplicada pelo

fator de flexibilidade y, que varia de 1,0 a 1,22 e pode ser considerado 1,15 para estruturas

usuais.
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Figura 2.17 — Pértico plano e diagramas de primeira e segunda ordem (Fonte: MACGREGOR & WIGHT,
2005)

2.4.3.1 Andlise Rigorosa de Segunda Ordem

A seguir segue as consideragdes de calculo do software SAP2000 para os efeitos da analise

rigorosa de segunda ordem.

Numa anélise de segunda ordem rigorosa sdo considerados os momentos devido ao
produto P-4, onde A consiste na distancia da linha de acdo da forca normal atuante nas

extremidades do elemento deformado (Figura 2.18).
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Figura 2.18 — Elemento Indeformado e Deformado - Pdrtico

Primeiramente uma andlise linear elastica é realizada, computando os esforgos nas barras e
os deslocamentos nodais. Para levar em consideracdo na analise 0s momentos P-4, em
cada ciclo de iteracdo, a matriz de rigidez de cada elemento desconexo vai sendo
modificada utilizando-se as funcbes de estabilidade desenvolvidas por Livesley &
Chandler (1956)'. As funcdes de estabilidade assumem valores diferenciados de acordo
com o esforco normal atuante na barra. De acordo com este trabalho de Livesley &

Chandler (1956), a matriz de rigidez do elemento desconexo fica definida como:

¢1ETA 0 0 0 0 0
0 45t 4t 0 0 0
e T

K= S m E (2.29)
e
0 0 0 4 4 o
L L

0 0 0 0 0 Gl,

L L

onde ¢1, @2, 43, #4 e ¢5 assumem valores de acordo com o sinal do esfor¢o axial no

elemento. Por exemplo, para um elemento sob tracdo tem-se que:

7El, 7’El P P i n
QZ: LZ le=Ty,/JLZ:7Z' Q_Z,ﬂLy:ﬂ' Q—y'a)zz 2 ea)y:Ty

1LIVESLEY, R. K. & CHANDLER, D. B. - “Stability Functions for Structural Frameworks”, Manchester
Univ. Press, Manchester, England (1956); apud HARRISON, H. B. - “Computer Methods in Structural
Analysis”, Prentice Hall, INC., Englewood Cliffs, New Jersey (1973).
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o, coth o, -1 o, coth o, -1

Para um elemento sob compressdo temos que:

7°El, 7°El, P P AL, AL,
Qz= L2 ;Qy:T,lIJLZ:ﬂ' Q—Z,ﬂLy:ﬂ Q_y’a)zz 2 ea)y:T

M =1, - (M g,” +Mg,,”) - (cOt s, + i, - cOsECLL,)

—2-(M g, +MBAz)2+2'/ULz -cosec/d, -M g, - My, - (1+ 4, -cot 1)

1
¢1 = EA
g )
4, = o, - (0, +cotw, —w, cot® m,) 4, = o, - (0, —Cotw, + w, cot® w,)
2 1-w, coto, T 1-w, cot o,
4 = o, - (o, +cotw, — o, cot’ »,) o, (o, -coto, +o, cot’ w,)
= , Ps =

1- o, Cot w, 1- o, Cotw,
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Os coeficientes ¢2, ¢3, ¢4 e ¢5 mudam a medida que o valor do esfor¢o axial muda e
assumem valores 4, -2, 4 e -2, respectivamente, para esfor¢o axial nulo. Da mesma forma,
o0 coeficiente que altera a rigidez axial, ¢1, assume valor unitario para momentos fletores
nulos. Observa-se, portanto, que a andlise linear elastica é uma particularidade da anélise
ndo linear. Vale ressaltar que esta analise de segunda ordem é baseada na teoria dos
deslocamentos finitos, podendo assim desprezar as pequenas diferencas nas relacdes de

equilibrio e compatibilidade devido as deformagdes (Harrison, 1973).

Em uma andlise bem refinada levam-se em consideracdo as armaduras dos elementos
estruturais e a ndo linearidade fisica e geométrica. Por exigir grande esforco
computacional, a analise de segunda ordem rigorosa nao € muito utilizada. Franco (1995)
adverte que, num futuro proximo, programas de célculo ja irdo incluir tal andlise em um

formato mais acessivel aos projetistas de estruturas.
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3 CONSIDERACOES SOBRE O PRODUTO DE RIGIDEZ EI

3.1 INTRODUCAO

A determinacdo do produto de rigidez El, considerando a secdo fissurada e a armadura
utilizada para as secbes de lajes, vigas e pilares, € uma tarefa laboriosa e exige um rigor
maior nas andlises. Alguns trabalhos da literatura admitem coeficientes de reducdo sendo
estes gerais para todas as segcdes ou diferenciados para cada elemento. Na presente
pesquisa optou-se pela adocdo de um coeficiente redutor para cada barra do pértico,
colunas e vigas, levando em consideracdo o médulo de elasticidade utilizado e a armadura
determinada numa andlise linear elastica. Os resultados mais realistas obtidos com a
consideragdo da ndo-linearidade fisica de maneira rigorosa justificam o maior esforco

computacional adotado neste trabalho.

3.2 DISCUSSOES SOBRE O MODULO DE ELASTICIDADE

Conhece-se que a relacdo entre tensdo e deformacdo, para determinados intervalos, pode
ser considerada linear (Lei de Hooke), ou seja, o= E.¢, sendo o a tensdo, ¢ a deformagéo
especifica e E o Mddulo de Elasticidade ou Mddulo de Deformacéo Longitudinal (Figura
3.1).

Figura 3.1 — Mddulo de Elasticidade ou de Deformacao Longitudinal
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O Moddulo de Deformacao Tangente Inicial, Eg, € determinado pela tangente da curva na
origem quando ndo existir uma parte retilinea, ou quando existir a parte retilinea a
expressao do Mddulo de Elasticidade € aplicada para o concreto somente na parte retilinea

da curva tensdo-deformacéo (Figura 3.2).

ol

Eci

Figura 3.2 — Mddulo de Deformacéo Tangente Inicial (E;)

Com o ensaio descrito na NBR 8522:2008 é obtido o Mo6dulo de Deformagdo Tangente
Inicial. A NBR 6118:2003 apresenta uma expressdo (3.1) para estimar o valor do médulo
de elasticidade inicial quando n&o forem feitos ensaios e ndo existirem dados mais precisos

sobre o concreto, para a idade de referéncia de 28 dias.

E = 5600. 1./ (3.1)

onde:

E. e fo sdo dados em MPa.

Para determinacdo do Modulo de Elasticidade Secante (Ecs), a NBR 6118:2003, atraves da
expressao 3.2, determinou um coeficiente redutor em relagdo a expressdo do mddulo
tangente inicial. O E¢ deve ser utilizado nas anélises elasticas do projeto, especialmente

para a determinacgéo de esforcos solicitantes e verificagdo de limites de servigo.
Ecs = 0,85. Eci (3.2)
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Na avaliacdo do comportamento de um elemento estrutural ou de uma secdo transversal,
pode ser adotado um modulo de elasticidade Unico, igual ao mddulo de elasticidade

secante.

Segundo Metha e Monteiro (2008), em materiais homogéneos, 0 médulo de elasticidade é
uma medida das forcas de ligacdo interatdmicas e ndo séo afetados por alteragcdes micro-
estruturais. No caso dos acgos, independentemente da matéria prima, a estrutura basica do
cristal do ferro é sempre a mesma. Independente da composicao é sempre o cristal cubico
do ferro que se sujeita as deformaces elasticas, ou seja, as deformacgdes sempre vao

depender das forgas de ligacdo entre os &tomos de ferro.

O concreto possui um modulo de elasticidade diferente de metais como o aco e o ferro
(materiais homogéneos), pois o concreto (material heterogéneo) varia em funcdo das
matérias-primas que o compdem, aglomerante (cimento) + material granular (agregados

graudos e miudos) + mais agua, relacionando diretamente com a resisténcia mecanica.

Para um melhor entendimento das deformacgdes as quais o concreto esta sujeito é
necessario entender o que ocorre nos materiais como um todo. De modo geral, existem
dois tipos de deformacbes: as elasticas e as plasticas. Na primeira, as deformacdes
desaparecem quando a carga é removida, e ja na segunda, ocorre um deslocamento

permanente dos atomos do material.

A curvatura da relacdo tensdo-deformacdo do concreto deve-se a presenca da zona de
transicdo entre o agregado e a pasta de cimento (Metha e Monteiro, 2008). A zona de
transicdo possui caracteristicas que afetam o médulo de elasticidade do concreto, algumas
delas sdo: presencga de espacos vazios, concentracdo de cristais de hidroxido de calcio e
microfissuras. A zona de transicdo estd sujeita ainda a porosidade controlada por fatores
como relacdo agua/cimento, interagdo quimica entre o agregado e a pasta de cimento e 0

grau de hidratacdo (Figura 3.3).
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Figura 3.3 — Comportamentos Tipicos de Tensdo-Deformacéo da Pasta de Cimento, Agregado e Concreto
(fonte: Metha e Monteiro, 2008)

Avaliando a Figura 3.3, percebe-se para um carregamento uniaxial separadamente para
agregado e pasta de cimento, estes apresentam comportamentos lineares. Na medida em
que o carregamento aumenta, para o concreto, a curva fica mais acentuada, pois o concreto

ndo permanece com as caracteristicas lineares do agregado e da pasta de cimento.

Segundo Neville (1997), com relacdo a curvatura do material composto, com o
aparecimento das microfissuras progressivas ocorre uma reducdo da area que resiste a
carga aplicada, aumentando a deformacéo, causando assim um aumento na tenséo baseada
na secdo transversal da peca, causando a curvatura da Figura 3.3. A evolucdo da

microfissuracdo interna do concreto sob uma tensao aplicada pode ser vista na Figura 3.4.
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Figura 3.4 — Comportamentos Tipicos de Tensdo-Deformacéao da Pasta de Cimento, Agregado e Concreto —
Microscopicamente (fonte: Metha e Monteiro, 2008)
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Conforme Vasconcelos (2009), o conceito de elasticidade ndo depende do comportamento
linear. O termo elasticidade pressupde que, uma vez cessada a solicitagdo, a deformacéo
desaparece a qualquer nivel de carregamento. Além disso, pode ser observado que o
diagrama tensdo-deformacéo pode ser curvo (ndo linear), mas € descrito pela mesma curva
tanto na aplicacéo da tenséo crescente como na decrescente. Caso ndo exista residuo ao fim
do carregamento, o material sera classificado como elastico. Para que o termo modulo de
elasticidade seja usado corretamente, € necessario que as duas condi¢bes acima,
elasticidade e linearidade, sejam satisfeitas, porém, o que ocorre com 0 concreto é que
estas condi¢des sdo atendidas apenas para as tensdes de até 40% da carga ultima (Figura
3.4).

H& algumas propriedades do concreto que influenciam diretamente o modulo de
elasticidade como: resisténcia a compressdo, resisténcia a tracdo, entre outras, 0s quais sdo
sensiveis as quantidades e qualidade do agregado graido, a quantidade e ao tipo do
cimento, a relacdo agua/cimento, ao teor de ar incorporado, ao tempo de cura, ao

adensamento, aos aditivos incorporados e adi¢es minerais, entre outras (Figura 3.5).

[ Fatores que afetam o modulo de elasticidade do concreto

A A F 3 A F 3

Estados de Modulo de Porosidade e Modulo de Fracdo
umidade dos elasticidade da composicdo da elasticidade do volumétrica
corpos-de-prova matriz da pasta zona de agregado
e condicdes de de cimanto transicac na

carregamento interface

Poresidade ‘ Porosidade |
Pardmetros de Matriz da pasta de Zona de transi¢io Agregado
ensaio cimento na interface

Figura 3.5 — Parametros que Influenciam o Mdédulo de Elasticidade do Concreto (fonte: Metha e Monteiro,
2008)
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A relagdo do enfraquecimento da matriz da pasta de cimento e 0 aumento da porosidade
estdo ligados com o aumento da relagdo agua/cimento (Metha e Monteiro, 2008). E
também a relacdo agua/cimento juntamente com o grau de adensamento tem influéncia

sobre o volume de vazios do concreto (Neville, 1997).

O modulo de elasticidade do concreto pode ser afetado pelo consumo de cimento de duas
formas distintas. Primeiramente, mantendo-se constante a relacdo agua/cimento e
aumentando o consumo de cimento. Isto implica uma diminuicdo do modulo de
elasticidades causada pela reducdo do teor de agregados que possuem maior valor para o
modulo de elasticidade que a pasta de cimento (Neville, 1997). A outra possibilidade
ocorrerd quando houver a situagdo inversa, que é manter o abatimento constante e
aumentar o consumo de cimento, isto causard uma diminuicdo no fator agua/cimento,

aumentando assim o médulo de elasticidade do concreto.

Para Neville (1997), os aditivos superplastificantes melhoram a trabalhabilidade do
concreto podendo ser aproveitados de duas maneiras: Produzindo concreto com

trabalhabilidade ou com resisténcia muito alta.

O que pode influenciar o modulo de elasticidade de maneira mais incisiva é a porosidade
do agregado, pois segundo Metha e Monteiro (2008) e a porosidade do agregado que
determina sua rigidez, o que, por sua vez, controla a capacidade de o agregado restringir a

deformacdo da matriz.

Ja os agregados densos possuem um alto mddulo de elasticidade. Em geral, quanto maior a
quantidade de agregado graddo com alto moédulo de elasticidade em uma mistura de
concreto, maior serd 0 modulo de elasticidade do concreto (Metha e Monteiro, 2008).

Segundo Vasconcelos (2009) as diversas normas em uso nos paises mais adiantados
indicam expressfes muito diferentes relacionando o moédulo com a resisténcia. Para a
resisténcia considerada aos 28 dias, distinguem-se ora expressdes que consideram a
resisténcia determinada em cubos, ora as que a consideram determinada em cilindros. A
seguir serdo apresentadas algumas expressdes de acordo com as normas dos diversos

paises, todas elas amplamente baseadas em ensaios.
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O Eurocodigo, em seu capitulo A, referente ao concreto, foi preparado pelo Prof. Hilsdorf
da Universidade de Karlsruhe e fornece a seguinte expressdo para o madulo de elasticidade

secante para o nivel de carregamento 0,4 f.n:

E, = aE-Ec,o(f]-ccm )1/3 (33)
cm,0

onde:

E. — Modulo de elasticidade secante para 0,4 f., em MPa;

fem — Resisténcia média a compressdo (cilindros), MPa;

femo — Resisténcia média 10 MPa aos 28 dias, referéncia;

Eco — 21500 MPa modulo tangente na origem de um concreto de referéncia;

ae — Constante que depende do agregado.

Esta expressao foi proposta pelo Codigo Modelo CEB-FIP MC 90 com a forma:

E, = 9500(f,, + 8)'/3 (3.4)
onde:
E. — Modulo de elasticidade secante para 0,4fcm;

fo— Resisténcia caracteristica do concreto.

Essa expressdo ndo corresponde exatamente a nenhum dos agregados dos indicados na
expressao 3.3, portanto, nem mesmo 0 Eurocodigo estabeleceu uma expressdo livre de
criticas e de célculos compativeis. Acontece que as dispersdes de valores ultrapassam a

precisdo que se pretenderia obter por meio de uma expressao.
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As expressdes alemas, DIN 1045, esclareceram que o médulo de elasticidade do concreto
somente é constante para tensfes pequenas aplicadas com curta duragéo.

O carregamento € limitado a fy3, sendo f, a resisténcia média em cubos. Aplicando-se um
carregamento com essa amplitude, com uma velocidade de 5 kgf/cm?/s, obtém-se um
diagrama sensivelmente linear, do qual se pode extrair um valor constante para 0 médulo
de elasticidade E.. Os valores que constam da norma alema se referem exclusivamente a
idade de 28 dias e sdao dados em funcdo da resisténcia em cubos £, do concreto,
determinada em cubos com 20 cm de aresta. Aceitando uma dispersdo de mais ou menos

20 %, é possivel calcular E; com a expressao:

E. = 18000,/B,,, em kgf/cm? (cubos)
E. = 5690,/p,,, em MPa (cubos) (3.5)

E. = 6170,/ B,,, em MPa (cilindros)

Este valor se refere ao modulo estatico, havendo mencdo explicita de que esse é o modulo
a ser usado no céalculo de concreto armado e ndo o modulo dindmico, usado na avaliacdo

do efeito de vibragdes.

Para o ACI 318-95, a revisdo de 1995 ndo alterou os valores anteriores de E.. A norma
americana € a Unica que fornece o valor do médulo de elasticidade em funcdo da densidade

do concreto:

E. = w’/?0,0043.,/f; (3.6)

O coeficiente de raiz quadrada pode ser tomado igual a 4700 para concretos com
densidades normais, qualquer que seja o tipo de agregado. Entre 1500 kg/m® o valor é 2500
f. e para 2500 kg/m®, 5400 f.. O valor médio do coeficiente seria 3950 e n&o 4700 o
que mostra que essa expressao ndo deve ser aplicada com grande precisdo arredondando

sempre nas centenas.

A NBR 6118:2003, em sua revisao, 1997, decidiu reduzir consideravelmente seu valor,

apos inimeras discussdes de especialistas da area afirmando que o E. calculado pela versdo
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1978 é muito grande e fora da realidade brasileira, tomando como base ensaios feitos na
COPPE, no Rio de Janeiro e a Norma Americana ACI 318-95, foi proposta a expressao:

E = 4700/, (3.7)

Com o coeficiente 4700 da norma americana substituindo o valor 4250 encontrado nos
ensaios da COPPE. Julgou-se que a reducdo de 36% do valor de 6600 para 4250 seria
exagerada, aplicavel somente aos agregados usuais no Rio de Janeiro. A reducdo menor, de
6600 para 4700 (29%) seria mais apropriada considerando os agregados mais usuais em
outros Estados.

Na NBR 6118:2003, ap0s novas revisdes, o valor alterou-se para 5600, conforme descrito

na expresséo 3.1.

A partir dessas expressoes das diversas normas fica a questdo: qual o valor de E. que deve

ser usado?

Segundo Vasconcelos (2009) o valor a ser usado nos calculos depende da finalidade. No
caso de avaliacdo de esforcos devidos a deformacg6es impostas, o valor de norma pode ser
usado, ndo obstante a discrepancia entre os diversos regulamentos. Isso significa que nao
tem sentido o exagero matematico com muitas casas decimais, como acontece sempre que
se usa 0 computador. Aos se calcular tensdo no concreto em MPa ja é duvidosa a primeira
casa depois da virgula. Quando se procura avaliar o efeito, as discrepancias sdo geralmente
muito maiores, pois raramente a protensdo € aplicada depois de 28 dias. As férmulas

apresentadas, em geral, s6 valem para concretos com, no minimo, 28 dias de idade.

Para o célculo de deslocamentos (flechas, contraflechas, alongamentos térmicos contidos e
outras) € fundamental um estudo criterioso do modulo de elasticidade, quando necessario,

as primeiras idades e em condigdes diferentes de cura.

Vasconcelos (2009) conclui depois de todas essas consideracdes que os fatores que
determinam o valor do modulo de elasticidade do concreto sdo muito diversos e a
influéncia ndo é muito bem definida. Embora se saiba que o modulo de elasticidade
aumenta com a resisténcia, sabe-se também que essa relacdo ndo é facilmente
determinavel, pelo menos ndo se consegue chegar a uma expressao genérica que represente

essa relagéo.
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A melhor forma de se conseguir uma correlagdo entre valores dessas duas caracteristicas
seria atraveés de estudos prévios feitos com o proprio concreto com que se vai trabalhar.
Isso significa 0s mesmos materiais, nas mesmas proporcdes e nas mesmas condicdes
(Vasconcelos, 2009).

Na presente pesquisa optou-se por utilizar o médulo de elasticidade secante do concreto
previsto na NBR 6118:2003 e definido na expresséao 3.1.

3.3 RIGIDEZ EQUIVALENTE USADO PARA VIGAS E PILARES

Nas andlises de esfor¢os de segunda ordem de estruturas reticuladas de concreto armado, a
rigidez é usualmente obtida a partir de relagdes constitutivas construidas a partir de valores
de célculo das resisténcias. Isto pode conduzir a uma superavaliacdo dos efeitos da nao-

linearidade (Franca e Oliveira, 2000).

A idéia de se adotar, em andlises de segunda ordem, relagdes momento-curvatura
linearizadas é bastante antiga. Porém, alguns dos processos de linearizacdo propostos

possuem o inconveniente de ndo passarem pela origem.

Hoffmann apud Franca (1991) adaptou uma proposta de Kordina e Quast para os padrbes
da norma NB1-78, enquanto Molzahn apud Franga (1991) adaptou-a para 0 CEB. Ambas
as adaptacdes utilizam como base de linearizacdo diagramas momento-curvatura
construidos a partir de valores de calculo das resisténcias, 0,85.f € f,q, diagrama tenséo-

deformacéo parabola-retangulo, e ndo contemplam a subdivisao de .

Visando obter um procedimento préatico, Franca (1991) propés um processo mais simples

de linearizacdo das relagbes momento-curvatura.

A linearizagéo proposta por Franga (1991), hoje adotado na NBR 6118:2003, toma como
base as curvas momento-curvatura construida a partir do diagrama tensdo-deformacao

parabola-retangulo e valores de of:=0,85.1,3.fq, f,= fyq € #3=1,10.

A linearizacdo consiste em substituir a relagio momento-curvatura por uma reta que liga a
origem do diagrama (A) ao ponto (B) correspondente a interse¢do entre 0 momento fletor

ualtimo dividido por #;=(My4/yf3) e a curva momento-curvatura (Figura 3.6). A rigidez
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secante dada por esta reta sera chamada de (El)sc, € 0 correspondente valor de rigidez
secante adimensional k sera dado por:

Mud
k = (El)sec _ Yf3 1 (3 8)
- 3 - : 3 )
bw-h* fra L by.R3fy
Tes
257 aribol lo: 13085 £ e |,
- ,/}/_-
§ 20 M, ELU
2 15 e i -
] T -7 [¢7 |Paril angulo: 0.85.£4; fa
g ™ Ilinearizhcdo proposta
= 10 —~
= 5 /’
0,
A0 1 2 3 4 5
hir (,,)

Figura 3.6 — Linearizac8o Proposta por Franca (1991)

A razdo de se tomar o diagrama parabola-retangulo como base e ndo o diagrama proposto
por Grasser, adotado pelo CEB, vem do fato de se tornar possivel a criacdo de diagramas
adimensionais validos para diferentes valores de f.q. O diagrama de Grasser tem sua forma
modificada para cada valor de f.q, 0 que implicaria em tracar dbacos especificos para cada
classe de concreto. Demonstra-se em Franca (1991) que os valores de rigidez obtidos a
partir do parabola-retangulo podem, em algumas situacdes, ser um pouco maiores ou
menores que os obtidos a partir do diagrama de Grasser, essa diferenca, no entanto, é

pequena e pode ser desprezada.

Franca (1991) e Oliveira (2000) construiram para utilizacdo pratica, abacos dos valores de
rigidez secante adimensional k, respectivamente para pilares e para vigas de concreto

armado, seguindo os seguintes procedimentos:

Os autores partiram de uma secéo transversal retangular ou em T com geometria definida
determinando varios momentos ultimos para uma sequéncia de taxas de armadura superior

e inferior.
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Em seguida, para cada conjunto de valores (As, As e Myq) foi construido o trecho da curva
momento-curvatura (com of.=0,85.1,3.fq e fy=fys) e calculado o valor de 1/rs
correspondente a Myg/#3. O valor da rigidez secante adimensional k é calculado com base

na expresséo 3.9.

Assim, com os pares A e k determinados séo tracadas curvas ligando os pontos para cada

secdo transversal definida.

Os adimensionais utilizados na elaboracéo dos &bacos séo dados por:

(EDsec _ AsSya

= bwh®feq "~ bwhfca (3.9)

Franca e Oliveira (2000) tracaram abacos para valores do coeficiente de fluéncia iguais a 0
e 1,0.

A razdo de se adotar, mesmo para as vigas com secdo transversal em T, os pardmetros
bw.h® na expressdo da rigidez secante adimensional, vem do fato de se tornar possivel a
comparacdo destes valores com os das vigas de secdo transversal retangular, facilitando o

pré-dimensionamento e permitindo uma melhor sensibilidade nas analises.

Os &bacos apresentados no trabalho de Oliveira (2000), que fornecem diretamente a rigidez
secante em vigas, juntamente com aqueles propostos por Franga (1991) para pilares,
podem ser de grande auxilio na atividade de projeto.

Em relacdo aos estadios de fissuracdo, podem ser distinguidas quatro regides de rigidez

(Figura 3.7), dependendo do grau de solicitacao:
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4 TEstidioMc/colab.  Tpagom Estadio ITI i
enire fissuras

Estadio I

Figura 3.7 — Regides das Rigidezes em um Diagrama Momento-Curvatura (fonte: Franca e Oliveira, 2000)

A primeira é chamada de Estadio I, onde a rigidez K, = E¢l. é valida até se atingir o
momento de fissuracdo M,. A segunda regido de rigidez é a regido de formac&o de fissuras,
a rigidez é um valor entre K, e K%,. O estadio Il é a terceira regido de rigidez, onde a
configuracdo de fissuracdo é definitiva, diagrama M-1/r aproximadamente retilineo, ou
seja, 0 comportamento a deformacdo € aproximadamente linear. A quantidade de fissuras
ndo varia mais, nem o valor de suas aberturas. Rigidez K. Finalmente, no estadio lll,
deformacdo plastica do concreto crescente, e inicio do escoamento do aco. Rigidez Ky,

variavel.

Para valores de solicitagdes baixas, deve ser utilizado o Estadio I, onde as tensdes

resultantes ndo ultrapassem o valor da resisténcia a tracdo do concreto.

Para a NBR 6118:2003 a resisténcia a tracdo do concreto é determinada pela seguinte

expresséo:

fct = (1:2)-fctk,m ou fct = (1'5)-fctk,m — MPa

(3.10)
feokm = 0,3."|f2 — MPa
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Os valores iguais a 1,5 sdo usados para sec¢oes transversais em formato T ou | e 1,2 para

secOes transversais retangulares.

O estadio Il é frequentemente utilizado na determinacdo das deformagdes das estruturas em
analises de estados limites de utilizacdo. Porém, nas andlises para combinac¢des Ultimas das

estruturas torna-se necessario obter os esforcos de segunda ordem originados.

3.3.1 Vigas

Como exemplo dos procedimentos adotados, foi modelado um portico plano de 5

pavimentos e apresentado o calculo da rigidez secante de uma viga.

Na Figura 3.8 estdo apresentados os esforcos solicitantes da viga tomada como exemplo.

T
i |
|-
||
| |
—
m
18,99tfm
5,81tf
17,23tf

Pértico Plano  Diagrama de Momentos Fletores Diagrama de Forgas Cortantes

Figura 3.8 — Esforcos Solicitantes da Viga
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Para 0 momento positivo M=10,12 tf.m temos, para a se¢édo transversal (Figura 3.9):

NN
.
70 -
.
-0 6.9

412.5
20 !

Figura 3.9 — Secdo Transversal da Viga — Momento Principal Positivo

d =3,255 cm

d' 3,255 0047
ho 70
As_ 04 _ 0,079
A, 509

__Aginffyd _ 0,4x434,78

bw.h.fecq  20x70x21,43

temos:

K =283

= 0,006 - Consultando o &baco, Figura E.1, no Anexo E,

61



Para 0 momento negativo M=18,99 tf.m temos, para a secdo transversal (Figura 3.10):

2425.0

70

-~ ——__2¢5.0

20"

Figura 3.10 — Secdo Transversal da Viga — Momento Principal Negativo

d =3,88cm

L _388_ 055
ho 70
A;_o,4_004
A, 10

_ Aginf-fyda _ 10,0x434,78

= = 0,145 > Consultando o abaco, Figura E.1, no Anexo E,
bw.h.fca 20x70x21,43

temos:

K=287

Calculando a média dos dois valores de k resulta:

83 + 87
med = 2 =85

(EDsoc = kmed. by-B3. fog = 12495 tfm? > (El)gee = 0,71E,I,
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3.3.2 Pilares

Com exemplo dos procedimentos adotados, foi modelado um portico plano de 5

pavimentos e apresentado o calculo da rigidez secante de um pilar.

Na Figura 3.11 estdo apresentados os esforgos solicitantes do pilar tomado como exemplo.

10,01 tfm -49,39 tf
11,86 tfm 49,394
Diagrama de Momentos Fletores Diagrama de For¢ca Normal

Figura 3.11 — Esforgos Solicitantes do Pilar

Para os esforcos apresentados na Figura 3.12, a secdo transversal do pilar resultante é:

75

0

8¢20.0

Figura 3.12 — Secdo Transversal do Pilar

L35 _ s
ho 75 7
Ng 49,39
v = 0,154

“b.hf, 20x75x0214

_ Astot-fya _ 25,2x434,78
b.hfca 20x75x21,43

= 0,341 - Consultando o abaco, Figura E.2, no Anexo E,

temos:
K=35

(EDsoc = kmeg- by B3. foq = 6328,13 tfm?> (EDgee = 0,29E,1,
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3.4 METODOLOGIA ADOTADA NO PRESENTE TRABALHO

Neste topico, pretende-se descrever, de forma objetiva os procedimentos necessarios para o
dimensionamento dos elementos estruturais, vigas e pilares, dos modelos propostos,
sujeitos a ndo-linearidade fisica e geométrica. Utilizou-se para este fim, a rigidez secante

adimensional k (kapa) para consideragdo da ndo-linearidade fisica.

No dimensionamento das pecas de concreto armado, foram consideradas as combinacgdes
ultimas das agdes, com também, os esforcos de segunda ordem decorrente da néo-
linearidade geométrica e fisica originados com o carregamento. A rigidez e a deformacéo
da estrutura, neste tipo de analise, sdo diferentes daquelas que se verificam na mesma,

quando esta estiver solicitada por combinagdes de servico.

Segundo Franca (1991) a rigidez secante proposta em seus estudos, para as pecas de
concreto armado ndo deve ser utilizada nas analises de estado limite de servico de
deformacédo excessiva, limitando-se o seu emprego, apenas nas analises de estado limite

altimo.

Para uma analise completa, deveriamos encontrar, para todas as vigas do portico, uma
envoltoria de carregamento, formada pela sobreposicdo de todas as combinacdes, e, para
cada lance de pilar, o carregamento dentre todas as combinagfes que fornece a maior
quantidade de armagéo.

Para simplificarmos a analise do pdrtico, adotaremos aqui a combinacao das acdes descrita
na expressdo 3.11, Tabelas apresentadas no Anexo D, como aquela que apresenta o

carregamento critico para a estrutura.

Fd = Z:Zl 1,4 + [FQl,k + Z?=20'6'FQj,k] (311)

Através dos esforcos resultantes da combinacdo descrita na expressdo 3.11,
dimensionaram-se todos os elementos do portico. Os pilares foram calculados lance por

lance, ja as vigas, foram dimensionadas em grupos formados por quatro pavimentos.

Com todas as pegas da estrutura dimensionadas, determinou-se a rigidez secante Ky,
proposta por Franca (1991) utilizando-se os abacos de interacdo apresentados por este para

os pilares e os dbacos apresentados por Oliveira (2000) para as vigas.
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Em cada viga foram encontrados dois valores para a rigidez secante Ky;: O primeiro para a
secdo transversal da viga com o momento maximo positivo e o segundo para a secdo
transversal da viga com 0 momento maximo negativo. A rigidez secante Ky;;, representativa
de toda a viga, foi admitida como sendo a média dos dois valores encontrados para as duas

secdes transversais analisadas.

Toda a metodologia de analise e verificacdo da estrutura pode ser resumida no fluxograma

apresentado na Figura 3.13.

< Modelagem do Pértico ) 1)

\ 4

Pré M = = =
< Dimensionamento> e (2)

v

Lancamento das 3
Combinacdes de 70 ()
Acles T l

) 4 N
C Andlise Elastica ) s [ 4)

I Covm oo
Analise 22 Ordem) 4 I (6)

( Dimensionamento>< (5)

Pilares

Figura 3.13 — Fluxograma — Analise e Verificacdo da Estrutura

Para a andlise e verificacdo da estrutura através do fluxograma da Figura 3.13, a anélise
basicamente foi dividida em seis etapas. A primeira etapa (1) é a preparacdo do modelo, a
fase de inserir no edificio o modelo de célculo, nos modelos propostos foi utilizado o
modelo de grelha acoplado no portico espacial. Na segunda etapa (2), a partir do
langamento estrutural, foi realizado o pré-dimensionamento dos elementos estruturais,
lajes, vigas e pilares, através dos critérios abordados na NBR 6118:2003. Logo apods a
realizacdo do pré-dimensionamento, na etapa (3), sdo lancados os carregamentos atuantes,

verticais e horizontais, através da combinacdo de carregamento determinada para o
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exemplo, tabelas e expressdo do Anexo D e inicialmente também sdo utilizados os
parametros simplificados da norma dos fatores de reducdo para determinagdo da né&o-
linearidade fisica e geométrica. Com o modelo definido, modelo de célculo, se¢Bes dos
elementos estruturais, carregamentos e combinac6es de acdes, ndo-linearidades € realizado

uma andlise elastica, primeira ordem, etapa (4).

Depois de realizado a analise de primeira ordem obtém-se os esforgos, deformacdes e
deslocamentos dos elementos estruturais, determinando-se assim o detalhamento das
armaduras, etapa (5). A partir do detalhamento das armaduras e utilizando a rigidez secante
adimensional kapa, € possivel determinar os novos e mais aproximados coeficientes
adimensionais para a ndo-linearidade fisica. Na ultima etapa (6), é realizada uma analise
incremental de 22 ordem, onde ja é considerada nos modelos a ndo-linearidade fisica
através da rigidez secante adimensional kapa, que tem em sua formulagédo a consideracao

das armaduras e a se¢do transversal das pegas.
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4 APLICACOES PRATICAS

4.1 INTRODUCAO

Neste capitulo sdo apresentados os resultados de cinco analises de edificios utilizando o
software SAP2000. Sdo exemplos de modelos estruturais coletados na literatura onde se
investigou os principais pardmetros utilizados nas andlises de estabilidade global frente as
modificagdes propostas: Variagéo das secOes dos pilares ao longo da estrutura, mudanca do
fo« dos pilares ao longo da estrutura e a inclusdo de pé-direito duplo no edificio.
Uniformizou-se o modelo estrutural considerando as lajes modeladas em grelha acopladas

a um modelo de portico espacial com pilares e vigas.

Foi considerada na discretizacdo das lajes uma grelha de dimensbes 50 cm x 50 cm,
lancando o carregamento gravitacional como cargas distribuidas linearmente nas barras da
grelha (Figura 4.1). A grelha foi acoplada ao portico espacial com o cuidado de coincidir

0s nds da grelha de lajes com as vigas.

Reacédo d
Z ﬁ Mv Laejggao as
\ 4R (carga linear)
50cm

Vi
i /ﬁm

7777 1777

Figura 4.1 — Discretizacdo das Lajes

Para os modelos analisados, foram utilizadas reducfes centradas nas sec¢des transversais
dos pilares, ndo ocorrendo incremento de momento fletores nos pilares por conta desta
reducdo. A reducdo de secdo aconteceu uma unica vez a partir do sexto pavimento tipo.

Para a variacdo do fi nos pilares, considerou-se 30 MPa para 0s cinco primeiros
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pavimentos e 25 MPa para os pavimentos restantes. Para as vigas e lajes foi mantido o fg
igual a 30 MPa. A consideracéo da influéncia do pé-direito duplo na analise foi realizada
subtraindo-se o primeiro pavimento, redimensionando os pilares no lance do pavimento

térreo para o primeiro tipo.

As caracteristicas geométricas bem como a tipologia estrutural serdo mais bem detalhadas
em cada exemplo. Para os carregamentos gravitacionais, adotaram-se os mesmos valores

para todos os exemplos:

- Carregamento distribuido sobre lajes = 5,0 kN/m? (com peso préprio); Nos modelos néo
foram discretizadas as lajes, portanto foram determinadas as reacdes das lajes e

distribuidas uniformemente nas vigas.
- Carregamento distribuido sobre as vigas = 50 kN/m (exceto peso proprio).

Para o carregamento horizontal devido as a¢Bes do vento, utilizou-se como orientacdo as
prescricoes da NBR 6123:1988, considerando como velocidade bésica Vo = 32 m/s, fator
topogréfico S; = 1,0, categoria referente a rugosidade igual a 1V, a classe da edificacdo
definida basicamente pela altura da edificacdo, fator estatistico equivalente a 1,0 e
coeficientes de arrasto definidos de acordo com o &baco da norma para edificaces
paralelepipédicas. As combinagdes de carregamentos e os coeficientes de majoracdo e
minoracao estdo em pleno acordo com a NBR 6118:2003 e com a NBR 8681:2003.

Na comparacdo dos resultados optou-se pela combinacdo no estado limite ultimo,
expressao D.1, de acordo com os coeficientes das tabelas contidas nos anexos, D.2 a D.6, 0
carregamento gravitacional (permanente mais sobrecarga) foi multiplicado por 1,4 e 0
carregamento acidental principal (vento) foi multiplicado por 0,84 (1,4 x 0,6).

O f« inicial adotado para os modelos foi de 30 MPa reduzindo nos pilares para 25 MPa nos
modelos onde se investigou a influéncia da variacdo do fe nos pilares na rigidez global do
edificio. O aco utilizado foi o CA-50A e a taxa de armadura méxima para O pré-

dimensionamento dos pilares foi equivalente a 1%.

Foi considerado no trabalho o mddulo secante previsto pela NBR 6118:2003 e a rigidez

adotada foi a rigidez secante k demonstrada no capitulo 3 deste trabalho.
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4.2 EXEMPLO A — EDIFICIO — LAJE COM VIGAS - 10 PAVIMENTOS TIPO

O exemplo A ¢ devido a Oliveira (2009) e apresenta um arranjo simétrico com secoes
transversais uniformes para vigas e pilares. A distancia entre pisos é constante e igual a 3
metros. Foram consideradas as fachadas, frontal e lateral para incidéncia do vento
conforme esquema apresentado na Figura 4.2. A forma do pavimento tipo esta
esquematizada na Figura 4.3.

A

y Vento

Frontal

15,40m X
15,40m

Figura 4.3 — Esquema do Edificio — Exemplo A (fonte: Oliveira, 2009)
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Na Figura 4.4 esta apresentado o modelo de 10 pavimentos tipo com as variacfes na

tipologia estrutural propostas e discretizadas no SAP2000:

(@) modelo convencional, sem alteracdes na tipologia estrutural,
(b) variacéo na secdo do pilar ao longo da altura;

(c) variacéo do fe ao longo da altura;

(d) Adocao de pé-direito duplo no pavimento térreo.

+33,00

Pilares 30x30

+15,00

Pilares 40x40

0,00

1 1 iR I B va—
(@) Sem Alteragdes na Tipologia (b) Variagéo na secdo do pilar
Estrutural
+33,00 +33,00
i i
fck = 25 MPa
Pé-Direito
Normal
V +15,00
i
fck = 30 MPa
V +6,00
i .
Pé-Direito Duplo
0,00 0,00
x 1 1 1l Y v 1 A1 A J Y v
(c) Variacao do fe (d) Pé-direito duplo

Figura 4.4 — Modelos discretizado no SAP2000 — Exemplo A
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Nas Figuras 4.5 e 4.6, sdo apresentados os valores encontrados para o pardmetro « e 0

coeficiente y; para o modelo de 10 pavimentos tipo.

0,74 0,74

0,69 0,69 0,69 0,69 0,69 0,69
0167 [ [

dir.x diry dir.x diry dirx diry dirx diry
convencional reducéo pilar mudanga fck Pé-direito duplo

Figura 4.5 — Comparacéo de Valores — Pardmetro o — Exemplo A

1,09 1,09

1,08 1,08 I 1,08 1,08 1,08 1,08

dir.x diry dir.x diry dir.x diry dir.x diry
convencional reducéo pilar mudanca fck Pé-direito duplo

11

Figura 4.6 — Comparacéo de Valores — Coeficiente » — Exemplo A
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Os resultados apresentados na Figura 4.4 pelo pardmetro «, a estrutura pode ser
classificada de nos fixos. Para o coeficiente », Figura 4.5, os resultados indicam que para
esta estrutura pode ser negligenciada a analise de segunda ordem, pois 0s coeficientes
ficaram abaixo do limite admissivel da NBR 6118:2003.

Tabela 4.1 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcdes x e/ou y) — Exemplo A

- _ - . . Pé- .
PARAMETROS/ Dif. | Reducdo | Dif. Dif. | ¢ |Dif.| . ...
EDIFICIO Conv. %) Pilar %) Mudanga fg %) DDIIZEIItcc)) %) Analise
3,28 2.89 12
Deslocamento 2,87 9.15 10,00 9,34 2,89 9.34 Ordem
Topo (cm) 3,61 3,16 :
3,14 ! ! 3,16 Ordem
Momento Fletor 12
9.573,22 9.532,53
; o |953201 ' ’ 226,67
naVigado3® |9.53201) 5, ¢ 3,15 1,80 | 222667 3 4 | Ordem
Pavimento 9.875,15 9.703,94 22
(kgf.m) 9.833,46 e C 9.540,64 Ordem
12
Momento Fletor 5.172,99 5.170,93
na Base do Pilar 220221 5,09 5,04 5,0 [ 2313311 ¢ g7 | Ordem
(kgt.m) 5.434,09 5.433,57 5.433,88 8.884,18 Ordem

Ao realizar uma analise de segunda ordem através do método P-4, Tabela 4.1, os
resultados indicam que para este modelo a analise de segunda ordem pode ser
negligenciada numa andlise global sendo o edificio classificado de nos fixos. Percebe-se
que os efeitos de segunda ordem ndo excedem em 10% aos correspondentes efeitos de

primeira ordem.

Deslocamentos - Anélise P-A Deslocamentos - Anélise P-A

~ 0035 . Dp4
§ a8 E oo3s n—=8
S 003 S o —
‘E 0,025 - f:":’*’_k - TE 0,03 /: ,: "t
'g 0,02 e ' 0.025 /::'
2 - 2 om o
g oots /'/‘ —+—120rdem 2 oo1s . —+—120rdem
g oot i —— 220rdem g om ',,,,“ - 220rdem
g 0,005 _g 0,005 7
-1 0 —_— -1 0

o 1 2 3 4 5 &6 7 8 9 10 11 o 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11

Pavimentos Pavimentos
(a) Edificio sem Alteragdo na Tipologia Estrutural (b) Edificio com Reducao de Pilar
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Deslocamentos - Analise P-A Deslocamentos - Andlise P-A
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o -
A

e

|
o
| 4

2
=]
5]

Deslocamento Horizontal (em)
o
=]
=4
n
Deskbcamento Horizontal (cm)

—+—1#0rdem 0.015 —+— 120rdem
001 I’ ¥ —8—2:0rdem 001 /'/J —#- 220rdem
0,005 0,005
Q T T T T T T T T T T 1 0
o 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 0 1 2 3 4 5 €& 7 8 95 10 11
Pavimentos Pavimentos
(c) Edificio com Mudanca de fy (d) Edificio com Pé-direito duplo

Figura 4.7 — Comparacdo de Valores — Deslocamentos — Analise P-4 — Exemplo A

Nas Figuras 4.7 (a) a 4.7 (d) sdo apresentados os resultados dos deslocamentos para o
edificio A. Na estrutura base (convencional) o deslocamento no topo do edificio na fase
elastica foi de 2,87 cm e a analise de segunda ordem, via P-A, o respectivo deslocamento
foi de 3,14 cm. Considerando os resultados para 0 modelo com variagcdo de secdo dos
pilares ao longo da altura (Figura 4.7-b), o deslocamento no topo para a analise de primeira
ordem foi de 3,28 cm e a analise de segunda ordem foi de 3,61 cm. Comparando-se 0s
resultados para analise de segunda ordem entre 0 modelo base e 0 modelo de variacdo de

secdo do pilar, houve um incremento de 15% nos deslocamentos do topo do edificio.

Para 0 modelo com variacdo do fy (Figura 4.7-c), o deslocamento no topo encontrado na
fase elastica foi de 2,89 cm e na andlise de segunda ordem, via P-4, foi de 3,16 cm.
Estabelecendo-se um paralelo entre os deslocamentos do modelo com variacéo de fx e 0
modelo convencional, houve um incremento de menos de 1% nos deslocamentos do topo

do edificio.

Com a inclusdo do pé-direito duplo no modelo em estudo, o deslocamento no topo do
edificio na fase elastica foi de 2,89 cm e a anélise de segunda ordem, via P-4, o respectivo
deslocamento foi de 3,16 cm. Examinando-se os resultados para analise de segunda ordem
entre o modelo base e 0 modelo com pé-direito duplo, houve um incremento de menos de

1% nos deslocamentos do topo do edificio.

Apesar dos resultados do parametro « indicar que o modelo analisado é classificado como

de nds moveis, os resultados do coeficiente j, mostraram que a estrutura pode ser
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considerada como de nds fixos (5, = 1,08 < 1,1). Os resultados obtidos para o coeficiente

coincidem com o resultado obtido via método P-A.

Os resultados obtidos para 0 modelo A indicam que a reducdo de secdo dos pilares ao
longo da altura alterou a rigidez do edificio de forma que os efeitos de segunda ordem
ficaram em 10% os respectivos efeitos de primeira ordem, indicando que a estrutura pode
ser classificada como de noés fixos. A variacdo do fy dos pilares e a inclusédo do pée-direito

duplo, ndo resultaram em mudancgas significativas na rigidez deste edificio.
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4.3 EXEMPLO B - EDIFICIO - LAJE COM VIGAS - 12 PAVIMENTOS TIPO

O exemplo B foi apresentado por Franca (1985), o edificio apresenta uma dimensdo em
planta predominante em relacdo a outra, sugerindo uma condicao de esbeltez coincidente
com a menor direcdo do edificio. O arranjo estrutural dos porticos expressa o contrario,
pois o arranjo dos porticos estid organizado em uma sO dire¢do, garantindo a rigidez do
edificio. O esquema basico do edificio € mostrado na Figura 4.8 e a forma do pavimento

tipo estd esquematizada na Figura 4.9. O pé-direito é constante igual a 2,9 metros.

37,70m
Vento
Lateral
—_—
Vento
Frontal

Figura 4.8 — Esquema do Edificio — Exemplo B (fonte: Oliveira, 2009)
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Figura 4.9 — Esquema do Edificio — Exemplo B (fonte: Oliveira, 2009)
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Na Figura 4.10 esta apresentado o modelo de laje maci¢ca com 12 pavimentos tipos com

todas as variacOes na tipologia estrutural propostas e discretizadas no SAP2000:
(@) modelo convencional, sem alteracdes na tipologia estrutural,

(b) variacéo na secédo do pilar ao longo da altura;

(c) variacéo do fe ao longo da altura;

(d) Adocao de pé-direito duplo no pavimento térreo.

+37,70

Pilares 20x50

+14,50

Pilares 20x75

o I A va—
(@) Sem Alteracdes na Tipologia (b) Variacdo na secdo do pilar
Estrutural
A
fck = 25 MPa Pé-Direito
Normal
i
fck = 30 MPa
Y v—
} Pé-Direito Duplo
1 I S, I
(c) Variagao do fe (d) Pé-direito duplo

Figura 4.10 — Modelos discretizado no SAP2000 — Exemplo B
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Observando os resultados do pardmetro « e do coeficiente y, apresentado nas Figuras 4.11
e 4.12 respectivamente, confirmando-se que a estrutura € mais flexivel na dire¢do x, nos
maveis, o0 que visualmente olhando em planta causa a impressao contraria, que o edificio é
mais rigido na direcdo X, isto devido que em planta a direcdo x é geometricamente muito

maior que a direcao y.

ak

0,83
0,77 0,78 0,79

0,58
06 055 0,55 0,55

dir.x diry dir.x diry dirx diry dirx diry
convencional reducéo pilar mudanga fck Pé-direito duplo

Figura 4.11 — Comparacéo de Valores — ParAmetro « — Exemplo B

1,12 1,13 1,12 1,13

1,1

1,05 1,06 1,05 1,05

dir.x diry dir.x diry dirx diry dirx diry
convencional reducéo pilar mudanga fck Pé-direito duplo

Figura 4.12 — Comparagéo de Valores — Coeficiente 3, — Exemplo B
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Tabela 4.2 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcdo x) — Exemplo B

N _ _ . . Pé- .
PARAMETROS/ Dif. | Reducio | Dif. Dif. me 1 Dif. o
EDIFICIO Conv. %) Pilar %) Mudanga fg %) Direito %) Analise
Duplo
1,99 1,77 12
Deslocamento | 171 | ;5 /g 14,95 13,87 |78 |14 43| Ordem
Topo (cm) 2,28 2,01 22
1,94 ' ! 2,04 Ordem
Momento Fletor 12
4.322,10 4.293,18
i o [4.28771 ' ’ 824,04
n?DV[ga do 3 87, 531 5.04 550 3.824,0 6.25 Ordem
avimento 453972 4.533,01 22
(kgf.m) 4.515,26 Do Do 4.063,12 Ordem
12
Momento Fletor 1.573,20 1.570,33
na Base do Pilar 20201 10,83 8,85 14,32 [ 281202 {14 g5 Orgfm
(kgf.m) 1.739,16 1.712,49 1.795,25 3.306,55 Ordem
Tabela 4.3 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo y) — Exemplo B
PARAM[ETROS/ Conv Dif. | Redugdo Dif. Mudanca Dif. | Pé-Direito | Dif. Analise
EDIFICIO @) | Pilar | (%) @) (96) | Duplo | (%)

e t 4,36 4,89 4,40 4,45 oj ~
eslocamento 5,16 5,65 5,16 5,32 =
Topo (cm) 22

4,59 5,16 4,62 4,69
Ordem
'V'rf;”\‘f”t; dFO'egtfr 19.537,65 19.601,29 19.543,87 19.954,86 Orim
v 2,85 2,78 2,71 2,88 | ——
(kgf.m) 20.095,43 20.146,49 20.072,98 20.529,39 Ordern
a
Momento Fletor 452,91 457,25 454,14 412,63 Ordern
na Base do Pilar -3,31 -2,66 -2,69 3,29 -2
(kgf.m) 437,94 445,10 441,92 426,21 -
Ordem

Realizando uma analise de segunda ordem, resultados descritos nas Tabelas 4.2 e 4.3,

foram confirmados os indicadores de instabilidade global, para a direcdo x os valores de

deslocamentos no topo, momentos fletores em vigas aleatoérias do edificio e momentos na

base de alguns pilares, os efeitos de segunda ordem ultrapassaram os 10% em relacdo aos

de primeira ordem, necessitando uma andlise criteriosa de segunda ordem, e na direcéo vy,

os efeitos de segunda ordem ndo ultrapassaram os 10%, podendo ser negligenciada a

verificagdo criteriosa de segunda ordem.

Os deslocamentos para cada pavimento devido a combinacdo utilizada, apresentada no

item 4.1, de carregamento vertical e horizontal estdo apresentados na Figura 4.13.
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(d) Edificio com Pé-direito duplo (direcdo x e y)

Figura 4.13 — Comparagao de Valores — Deslocamentos — Anélise P-4 — Exemplo B

Nas Figuras 4.13 (a) a 4.13 (d) sdo apresentados os resultados dos deslocamentos para o

edificio B. Na estrutura convencional o deslocamento no topo do edificio na andlise de
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primeira ordem foi de 1,71 cm para a direcdo x e 4,36 cm para a direcdo y e a analise de
segunda ordem, via P-4, os respectivos deslocamentos foram de 1,94 cm (dir. X) e 4,59 cm
(dir. y). Considerando os resultados para 0 modelo com varia¢do de secdo dos pilares ao
longo da altura (Figura 4.13-b), o deslocamento no topo para a analise de primeira ordem
foi de 1,99 cm (dir. x) e 4,89 cm (dir. y) e a analise de segunda ordem foi respectivamente
de 2,28 cm (dir. x) e 5,16 cm (dir. y). Comparando-se os resultados para anélise de segunda
ordem entre 0 modelo base e 0 modelo de variagdo de se¢do do pilar, houve um incremento

de 17,5% nos deslocamentos do topo do edificio na direcdo x e de 12,5% na direcéo y.

Para 0 modelo com variacéo do f (Figura 4.13-c), o deslocamento no topo encontrado na
fase elastica foi de 1,77 cm para a direcdo x e 4,40 cm para a direcdo y e na analise de
segunda ordem, via P-4, foi de 2,01 cm (dir. X) e 4,62 cm (dir. y). Estabelecendo-se um
paralelo entre os deslocamentos do modelo com variagao de fx € 0 modelo convencional,
houve um incremento de 14% nos deslocamentos do topo do edificio na direcdo x e de 5%

na direcdo y.

Com a inclusdo do pé-direito duplo no modelo em estudo, o deslocamento no topo do
edificio na fase elastica foi de 1,78 cm e 4,45 cm, nas direcBes x e y respectivamente e a
analise de segunda ordem, via P-A, os respectivos deslocamento foram de 2,04 cm (dir. X)
e 4,69 cm (dir. y). Examinando-se os resultados para andlise de segunda ordem entre o
modelo base e 0 modelo com pé-direito duplo, houve um incremento de 15% e 6% nos

deslocamentos do topo do edificio nas direcbes x e y respectivamente.

Os resultados do pardmetro « indicam que o modelo analisado é classificado como de nés
moveis na direcdo x e de nds fixos na direcdo y, sendo confirmados com os resultados do
coeficiente », indicando as mesmas classificagbes. E mais, o coeficiente » demonstra que
para a direcdo x deve ser realizada uma andlise rigorosa de segunda ordem. Os resultados

obtidos para o coeficiente y coincidem com o resultado obtido via método P-A.

Os resultados obtidos para 0 modelo B indicam que a reducdo de secdo dos pilares ao
longo da altura e a inclusdo de pe-direito duplo no pavimento térreo alteraram a rigidez do
edificio de forma que os efeitos de segunda ordem ficaram em torno de 15%, na direcéo
classificada de nos deslocéveis (direcdo x), em relacdo aos respectivos efeitos de primeira
ordem. A variacgdo do f dos pilares ndo resultou em mudancas significativas na rigidez do

edificio.
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4.4 EXEMPLO C - EDIFICIO - LAJE NERVURADA - 12 PAVIMENTOS TIPO

No exemplo C foi proposta a substituicdo da laje macica e supressdo das vigas
intermediarias do exemplo B, por laje nervurada na direcdo y, também apresentada por
Franca (1985). O esquema basico do edificio € mostrado na Figura 4.14 e a forma do
pavimento tipo esta esquematizada na Figura 4.15. O pé-direito é constante igual a 2,9

metros. As condi¢cdes geométricas da edificacdo permaneceram as mesmas.

; '

Vento
Frontal
X

Figura 4.14 — Esquema do Edificio — Exemplo C (fonte: Oliveira, 2009)
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Figura 4.15 — Esquema do Edificio — Exemplo C

84



Na Figura 4.16 esté apresentado o modelo de laje nervurada com 12 pavimentos tipos com

todas as variacOes na tipologia estrutural propostas e discretizadas no SAP2000:
(@) modelo convencional, sem alteracdes na tipologia estrutural,

(b) variacéo na secdo do pilar ao longo da altura;

(c) variacéo do fe ao longo da altura;

(d) Adocao de pé-direito duplo no pavimento térreo.

+37,70

apiifh

Pilares 20x50

+14,50

Pilares 20x75

o I A va—
(@) Sem Alteracdes na Tipologia (b) Variacdo na secdo do pilar
Estrutural
A
Pé-Direi
fck = 25 MPa Mo ©
i
fck = 30 MPa |
Pé-Direito Duplo
1 I
1 I
(c) Variagao do fe (d) Pé-direito duplo

Figura 4.16 — Modelos discretizado no SAP2000 — Exemplo C
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0,84 0,84 0,84
0’67 [

dir.x diry dir.x diry dir.x diry dir.x diry
convencional reducéo pilar mudanca fck Pé-direito duplo

Figura 4.17 — Comparag&o de Valores — Pardmetro o — Exemplo C

1,25

1,24
1,23 1,23

1,14
1,13

1,13 1,13
| [ I

dir.x diry dir.x diry dir.x diry dir.x diry
convencional reducéo pilar mudanca fck Pé-direito duplo

Figura 4.18 — Comparacdo de Valores — Coeficiente  — Exemplo C

Para 0 modelo com lajes nervuradas, o parametro de estabilidade global «, Figura 4.17,

indica que o edificio apresenta n6s moveis nas duas direcdes (x e y).

O indicador limite do coeficiente j para dispensa de uma andlise de segunda ordem

previsto pela NBR 6118:2003 é de 1,1, e através da Figura 4.18, percebe-se que para
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ambas as direcdes, x ey, os coeficientes ultrapassam o limite de norma, demonstrando que

a estrutura precisa ser analisada com mais critério em relagdo aos esforgos de segunda

ordem, através, por exemplo, do método P-A.

Tabela 4.4 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo x) — Exemplo C

PARAM[ETROS/ Conv Dif. Reducdo | Dif. | Mudanca | Dif. | Pé-Direito | Dif. Analise
EDIFICIO | @) Pilar (%) fue %) | Duplo | (%)
a
2,62 2,98 2,71 )
1 ’ 2,69 1
DeTsc')gga(Tﬁgto 24,27 26,28 24,54 25,06 [2rdem
3,25 3,76 5,34 3,41 Ordern
Momento Fletor 12
12.042,87 12.093,73 11.530,16
na Viga do 3° ’ ' 12.055,57 ' Ordem
Pavimento | ) 553 17 3 12.571,04 > 3 12.051,44 Ml T
(kgf.m) e B 12.536,32 T Ordem
12
Momento Fletor 4.596,95 4.603,38 5.739,91
. ! ’ 4.598,54 ’
na Base do Pilar 6,15 6,28 6,16 18,65 |-2rdem
(kgf.m) 4.879,75 4.892,27 488163 6.810,15 Ordern
Tabela 4.5 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcdo y) — Exemplo C
PARAM[ETROS/ Conv Dif. Redugdo | Dif. | Mudanga | Dif. | Pé-Direito| Dif. Analise
EDIFICIO | @) Pilar (%) fue %) | Duplo | (%)
a
9,69 10,59 9,65 :
Deslocamento 1344 14.47 9,75 1351 13.45 Ordem
Topo (cm) 11,00 12,13 11,07 10,95 22
Ordem
Momento Fletor 12
: 19.013,21 19.175,16 19.097,86
na Viga do 3° 11,78 12,36 | 1203098 | 4, 65 11,72 |-Ordem
Pavimento | o) oeo99| | 21.544.96| | 2133600| :
(kgf.m) e o 21.280,57 S Ordem
a
Momento Fletor 3.314,71 3.321,94 2.485,22 )
. ! ’ 3.316,39 ’
na Base do Pilar 3,70 3,67 -3,69 647 [Ordem
(kgf.m) 3.192,12 3.200,05 3.193.99 2.645,90 Ordern

Nas Tabelas 4.4 e 4.5, estdo apresentados alguns valores de referéncia da analise de

primeira ordem e de segunda ordem (analisada via P-A), juntamente com as respectivas

diferencas percentuais.

A seguir, na Figura 4.19, esta apresentado os graficos dos deslocamentos do exemplo C

separados de acordo com as variagdes propostas.
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(d) Edificio com Pé-direito duplo (direcdo x e y)

Figura 4.19 — Comparagao de Valores — Deslocamentos — Anélise P-4 — Exemplo C

A seguir sdo apresentados os resultados dos deslocamentos para o edificio C, Figuras 4.19

(@) a 4.19 (d). Na estrutura basica (convencional) o deslocamento no topo do edificio na
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andlise eléstica foi de 2,62 cm para a direcdo x e 9,69 cm para a direcdo y e a andlise de
segunda ordem, via P-4, os respectivos deslocamentos foram de 3,25 cm (dir. x) e 11,0 cm
(dir. y). Considerando os resultados para 0 modelo com variagdo de secdo dos pilares ao
longo da altura (Figura 4.19-b), o deslocamento no topo para a analise de primeira ordem
foi de 2,98 cm (dir. x) e 10,59 cm (dir. y) e a analise de segunda ordem foi respectivamente
de 3,76 cm (dir. x) e 12,13 cm (dir. y). Comparando-se os resultados para analise de
segunda ordem entre 0 modelo base e 0 modelo de variagdo de secdo do pilar, houve um
incremento de 16% nos deslocamentos do topo do edificio na dire¢cdo x e de 10% na

direcaoy.

Para 0 modelo com variacéo do f (Figura 4.19-c), o deslocamento no topo encontrado na
fase elastica foi de 2,69 cm para a direcdo x e 9,75 cm para a dire¢do y e na analise de
segunda ordem, via P-A, foi de 3,34 cm (dir. x) e 11,07 cm (dir. y). Estabelecendo-se um
paralelo entre os deslocamentos do modelo com variagao de fx € 0 modelo convencional,
houve um incremento de 3% nos deslocamentos do topo do edificio na dire¢do x € menos

de 1% na direcdo y.

Com a inclusdo do pé-direito duplo no modelo em estudo, o deslocamento no topo do
edificio na analise de primeira ordem foi de 2,71 cm e 9,65 cm, nas direcdes x e y
respectivamente e a analise de segunda ordem, via P-4, os respectivos deslocamento foram
de 3,41 cm (dir. x) e 10,95 cm (dir. y). Examinando-se os resultados para analise de
segunda ordem entre 0 modelo convencional e 0 modelo com pé-direito duplo, houve um
incremento de 5% e 1% nos deslocamentos do topo do edificio nas direcdes x e y

respectivamente.

Os resultados do parametro « indicam que o modelo analisado é classificado como de nés
moveis nas duas direcles, x e y. Os resultados encontrados para o coeficiente y, indicam as
mesmas classificagdes do pardmetro ¢, além de demonstrar a necessidade da realizagdo de

uma analise mais rigorosa de segunda ordem em ambas as direcdes do edificio.

Os resultados encontrados para 0 modelo C demonstram que a reducéo de se¢do dos pilares
ao longo da altura alterou a rigidez do edificio de forma que o efeito de segunda ordem
ficou em torno de 16%, na diregéo X, e 10% na diregdo y em relagédo aos respectivos efeitos
de primeira ordem. A variacdo do fy dos pilares e a inclusdo de pé-direito duplo nédo

resultaram em mudancas significativas na rigidez do edificio.
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4.5 EXEMPLO D - EDIFICIO - LAJE LISA - 12 PAVIMENTOS TIPOS

O ultimo modelo apresentado por Franca (1985), modelo D, edificio composto por laje
plana (pilar e laje macica) com altura igual a 22 cm. A idéia inicial é na contribuicdo das
lajes planas em relacdo ao contraventamento da estrutura. Foram mantidas as dimensdes
em X, y e z dos exemplos anteriores (B e C).

; 7

Vento
Frontal
X

Figura 4.20 — Esquema do Edificio — Exemplo D (fonte: Oliveira, 2009)
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Figura 4.21 — Esquema do Edificio — Exemplo D
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Na Figura 4.22 esta apresentado o modelo de laje plana com 12 pavimentos tipo com as

variacgoes na tipologia estrutural propostas e discretizadas no SAP2000:

(@) modelo convencional, sem alteracdes na tipologia estrutural;
(b) variacéo na secédo do pilar ao longo da altura;
(c) variacéo do fe ao longo da altura;

(d) Adocao de pé-direito duplo no pavimento térreo.

+37,70

Pilares:
40x40

20x150
20x200

+14,50

Pilares:
45x45

20x200
20x300

0,00

Y v

(@) Sem Alteracdes na Tipologia (b) Variacdo na secdo do pilar

Estrutural

+37,70
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A A
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fck = 30 MPa !

Pé-Direito
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+6,00

0,00 i 7

o Y v —

} Pé-Direito Duplo

0,00

Y v

(c) Variacdo do fe (d) Pé-direito duplo
Figura 4.22 — Modelos discretizado no SAP2000 — Exemplo D
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Figura 4.23 — Comparagao de Valores — Pardmetro o — Exemplo D

Na Figura 4.23, sdo apresentados os indicadores do parametro «, para o edificio de laje
plana. Os resultados indicam que a estrutura é classificada como de nés moveis nas

direcBes x e y.

Yz A
1,13
1,10
b1 00 1,09
1,08 1,08
1,07 1,07
dir.x diry dir.x diry dir.x diry dirx diry
convencional reducéo pilar mudanca fck Pé-direito duplo

Figura 4.24 — Comparacdo de Valores — Coeficiente » — Exemplo D

Para o coeficiente y;, Figura 4.24, indica que na direcédo y, o edifico é classificado como de

nos fixos e que esté dispensada uma anélise de segunda ordem e na direcéo X, a estrutura é
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classificada como de nés moveis apenas no modelo com pé-direito duplo, devendo ser

realizada uma analise mais criteriosa de segunda ordem.

Tabela 4.6 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo x) — Exemplo D

PARAM[ETROS/ Conv Dif. | Reducdo | Dif. Mudanca Dif. | Pé-Direito | Dif. Analise
EDIFICIO | (%) Pilar (%) Gl | (9p) Duplo (%)
a
0,84 0,87 0,85 1,03 )
Deslocamento 9,52 1034 9,41 17.48 Ordem
Topo (cm) P
0,92 0,96 0,93 1,21
Ordem
Momento Fletor 12
1 0
na Viga do 3 20.222,05 0,70 20.257,79 0,69 20.206,46 0.70 20.255,55 110 Ordem
Pavimento a
(kgf.m) 20.363,59 20.397,18 20.347,49 20.476,60 Ordem
a
Momento Fletor 9.466,33 9.527,48 4.469,80 )
na Base do Pilar 0,84 0,85 084 1239921 | 3q | Ordem
(kgf.m) 9.545,67 9.607,98 9.549,40 10.495,54 Ordem
Tabela 4.7 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo y) — Exemplo D
PARAM[ETROS/ Conv Dif. | Reducdo | Dif. Mudanca f Dif. | Pé-Direito | Dif. Analise
EDIFICIO @) | Pilar | (%) ‘@l (%) | Duplo | (%)
12
5,37 5,60 5,43 5,52
Deslocamento 8,75 9,29 8,84 9,06 Ordem
Topo (cm) 22
5,84 6,12 5,91 6,02
Ordem
a
'V'r:;”\‘f”f dF(:egtfr 19.781,64 19.941,77 19.804,05 19.294,76 Ordem
pavimento 3,34 3,44 3,36 2,68 :
(kgf.m) 20.443,65 20.627,11 20.469,95 19.811,14 Ordem
a
Momento Fletor 7.166,78 7.225,72 7.172,59 9.297,40 Ordem
na Base do Pilar -0,34 -0,32 -0,34 0,98 2
(kgf.m) 7.142,16 7.202,28 7.148,23 9.388,91 Ord;em

Realizando uma analise de segunda ordem, resultados descritos nas Tabelas 4.6 e 4.7,

foram confirmados os indicadores de instabilidade global, para a direcdo x os valores de

deslocamentos no topo, momentos fletores em vigas aleatorias do edificio e momentos na

base de alguns pilares, os efeitos de segunda ordem ultrapassaram 0s 10% em relacdo aos

de primeira ordem, necessitando uma analise criteriosa de segunda ordem, e na dire¢éo vy,

os efeitos de segunda ordem n&o ultrapassaram os 10%, podendo ser negligenciada a

verificagdo criteriosa de segunda ordem.
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Os deslocamentos para cada pavimento devido a combinacdo utilizada referente aos

\

modelos do exemplo D estdo apresentados na Figura 4.25.
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Figura 4.25 — Comparagdo de Valores — Deslocamentos — Analise P-4 — Exemplo D




Nas Figuras 4.25 (a) a 4.25 (d) sdo apresentados os resultados dos deslocamentos para o
edificio D. Na estrutura convencional o deslocamento no topo do edificio na andlise de
primeira ordem foi de 0,84 cm para a direcdo x e 5,37 cm para a direcdo y e a andlise de
segunda ordem, via P-A4, os respectivos deslocamentos foram de 0,92 cm (dir. x) e 5,84 cm
(dir. y). Considerando os resultados para 0 modelo com variacdo de secdo dos pilares ao
longo da altura (Figura 4.25-b), o deslocamento no topo para a anélise de primeira ordem
foi de 0,87 cm (dir. x) e 5,60 cm (dir. y) e a anélise de segunda ordem foi respectivamente
de 0,96 cm (dir. x) e 6,12 cm (dir. y). Comparando-se os resultados para analise de segunda
ordem entre o modelo base e 0 modelo de variacdo de secdo do pilar, houve um incremento

de 10,34% nos deslocamentos do topo do edificio na direcdo x e de 9,30% na direcéo y.

Para 0 modelo com variacéo do f (Figura 4.25-c), o deslocamento no topo encontrado na
fase elastica foi de 0,85 cm para a direcdo x e 5,43 cm para a diregdo y e na analise de
segunda ordem, via P-A, foi de 0,93 cm (dir. x) e 5,91 cm (dir. y). Estabelecendo-se um
paralelo entre os deslocamentos do modelo com variacao de f,x e 0 modelo convencional,
houve incremento nos deslocamentos do topo do edificio na dire¢cdo x de 1,10% e de

1,20% na diregéo y.

Com a inclusdo do pé-direito duplo no modelo em estudo, o deslocamento no topo do
edificio na fase elastica foi de 1,03 cm e 5,52 cm, nas direcdes x e y respectivamente e a
analise de segunda ordem, via P-4, os respectivos deslocamento foram de 1,21 cm (dir. X)
e 6,02 cm (dir. y). Examinando-se os resultados para analise de segunda ordem entre o
modelo base e 0 modelo com pé-direito duplo, houve um incremento de 31,52% na direcao

x e na dire¢do y ndo houve incremento significativo nos deslocamentos do topo do edificio.

Os resultados do pard@metro « indicam que o modelo analisado é classificado como de nés
moveis na direcdo x ey, j& os resultados do coeficiente y, indicam na dire¢do x a estrutura
é classificada como de n0s moveis apenas para 0 modelo de pé-direito duplo e na direcdo y

como de nos fixos.

Os resultados obtidos para o modelo D indica que o modelo de pé-direito duplo alterou a
rigidez do edificio de forma que os efeitos de segunda ordem ficaram em torno de 17,5%
(direcdo x), em relacdo aos respectivos efeitos de primeira ordem. A variacdo do f, dos
pilares e a redugdo de secdo de pilar ao longo da altura ndo resultaram em mudancas

significativas na rigidez do edificio.
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4.6 EXEMPLO E - EDIFICIO - LAJE COM VIGAS - 24 PAVIMENTOS TIPO

Este exemplo, E, trata-se de um edificio construido na cidade de Goiéania e representa uma
tendéncia atual da arquitetura moderna com edificios mais altos e dimensdes em planta
bem mais reduzidas. Em se tratando de modelagem numérica, o0 modelo se assemelha a
coluna cléssica de Euler. As caracteristicas geométricas assim como as faces de incidéncia
do vento estdo esquematizadas na Figura 4.26. A distancia entre pavimentos é constante e
igual a 2,8 metros. A planta de formas do pavimento tipo estd apresentada na Figura 4.27.
O edificio possui trés anos de utilizacdo e esta em perfeitas condi¢des, ndo apresentando

danos patoldgicos que deponham quanto a sua seguranca.

70 m

—_—
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Lateral
> |
, o
E d T Vento

X Frontal
,/Jl
21,82m
18,64m

Figura 4.26 — Esquema do Edificio — Exemplo E (fonte: Oliveira, 2009)
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Figura 4.27 — Esquema do Edificio — Exemplo E
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Na Figura 4.28 estd apresentado o modelo de 24 pavimentos tipo com as varia¢cBes na
tipologia estrutural propostas e discretizadas no SAP2000:

(@) modelo convencional, sem alteracdes na tipologia estrutural,
(b) variacéo na secédo do pilar ao longo da altura;

(c) variacéo do fe ao longo da altura;

(d) Adocao de pé-direito duplo no pavimento térreo.
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Figura 4.28 — Modelos discretizado no SAP2000 — Exemplo E
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Figura 4.29 — Comparagao de Valores — Pardmetro o — Exemplo E

Para 0 parametro «, Figura 4.29, o modelo D, para todas as variagfes propostas indicam

valores maiores que 0,6, ou seja, a estrutura apresenta, nds méveis para ambas as direcoes,

Xey.

Ja para o coeficiente », apenas a dire¢do y a estrutura apresenta ndés moveis, necessitando

de uma andlise mais criteriosa de segunda ordem (Figura 4.30).

Yz i

1,16 1,16 1,16 Lir
1,1
o 109| 109| 109I OI

dir.x diry dir.x diry dirx diry dirx diry
convencional reducéo pilar mudanga fck Pé-direito duplo

Figura 4.30 — Comparacéo de Valores — Coeficiente » — Exemplo E
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Tabela 4.8 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo x) — Exemplo E

PARAMETROS/ Dif. | Reducdo | Dif. Dif. | Pé-Direito | Dif. -
EDIFICIO Convo 1 opy | pilar | ey |MUdaGatacl g | pinie | (o) | ANAlise
12
5,93 5,79 6,05
Deslocamento 4,26 5,88 9.62 9,57 11.88 Ordem
Topo (cm) 6,19 6,35 6,76 :
! 6,44 ' ! Ordem
Momento Fletor a
: 5.541,35 5.540,62 5.504,49
0
na Vl_ga do 3 159 5.436,22 160 181 241 Ordem
Pavimento 5.629,68 5.640,81 5.371,89 :
(kgf.m) 029, 5.523,17 0%, 2l Ordem
a
Momento Fletor | 1.742,91 1.735,01 2.416,77
. 1.742,
na Base do Pilar 7,12 51 6.0 6,51 30,20 |-2rdem
kgf.m -
(kgf.m) 1.867,07 1862.94 1.847,91 3.146,55 Ordern
Tabela 4.9 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo y) — Exemplo E
PARAMETROS/ [ . Dif. |Redudo[ Dif. [, .. [ Dif. [PéDireito| Dif. [ , ..
EDIFICIO ol (%) | Pilar | (%) @l %) | Duplo | (%)
12
13,03 13,20 13,25
DeTsc')ggag‘ﬁgto 1140 227 1 1163 11,62 11,64 ord:m
1452 1481 1473 1479 Ordern
Momento Fletor a
: 5.293,57 5.284,11 5.487,43
0 i) 1 1
na Viga do 3 go4 | 239885) g0y 8,97 963 |-Ordem
Pavimento 5.766,94 5.757.08 6.016,01 22
(kgf.m) 105, 5.885,53 97 LD Ordem
a
Momento Fletor 358,85 360.62 356,00 501,97 Oriem
na Base do Pilar 19,21 ’ 19,21 19,33 24,50 3
kgf.m -
(kgf.m) 427,79 429,01 424,83 624,94 ordem

Ao realizar uma andlise de segunda ordem através do método P-4, Tabela 4.8 e 4.9, 0s

resultados confirmam os indicadores do coeficiente 5, indicando realmente que para a

direcdo y necessita de uma analise mais criteriosa de segunda ordem.
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Figura 4.31 — Comparagdo de Valores — Deslocamentos — Analise P-4 — Exemplo E
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A seguir sdo apresentados os resultados dos deslocamentos para o edificio C, Figuras 4.31
(@) a 4.31 (d). Na estrutura basica o deslocamento no topo do edificio na analise eléstica foi
de 5,93 cm para a direcdo x e 13,03 cm para a direcdo y e a analise de segunda ordem, via
P-4, os respectivos deslocamentos foram de 6,19 cm (dir. x) e 14,52 cm (dir. y).
Considerando os resultados para 0 modelo com variacdo de secdo dos pilares ao longo da
altura (Figura 4.31-b), o deslocamento no topo para a analise de primeira ordem foi de 5,88
cm (dir. x) e 13,27 cm (dir. y) e a anlise de segunda ordem foi respectivamente de 6,44 cm
(dir. x) e 14,81 cm (dir. y). Comparando-se os resultados para analise de segunda ordem
entre 0 modelo base e 0 modelo de variacdo de secéo do pilar, houve um incremento de 4%

nos deslocamentos do topo do edificio na direcdo x e de 2% na direcdo y.

Para 0 modelo com variacéo do f (Figura 4.31-c), o deslocamento no topo encontrado na
fase elastica foi de 5,79 cm para a dire¢do x e 13,20 cm para a direcdo y e na andlise de
segunda ordem, via P-A, foi de 6,35 cm (dir. x) e 14,73 cm (dir. y). Estabelecendo-se um
paralelo entre os deslocamentos do modelo com variacao de f,x e 0 modelo convencional,

houve um incremento de 2% nos deslocamentos do topo do edificio nas direcdes x e y.

Com a inclusdo do pé-direito duplo no modelo em estudo, o deslocamento no topo do
edificio na analise de primeira ordem foi de 6,05 cm e 13,25 cm, nas diregdes x e y
respectivamente e a anélise de segunda ordem, via P-4, os respectivos deslocamento foram
de 6,76 cm (dir. x) e 14,79 cm (dir. y). Examinando-se os resultados para analise de
segunda ordem entre 0 modelo convencional e 0 modelo com pé-direito duplo, houve um
incremento de 10% e 2% nos deslocamentos do topo do edificio nas direcbes x e y

respectivamente.

Os resultados do pardmetro « indicam que o modelo analisado é classificado como de nés
moveis nas duas diregdes, x e y. Os resultados encontrados para o coeficiente y indicam
que na direcdo x a estrutura é classificada como de nds fixos e na direcdo y como de nés

moveis.

Os resultados encontrados para 0 modelo E demonstram que a inclusdo de pé-direito duplo
em edificios altos altera a rigidez do edificio de forma que o efeito de segunda ordem ficou
em torno de 10%, na direcdo x, em relacdo aos respectivos efeitos de primeira ordem. A
variacdo do fc dos pilares e a variagdo de secdo pilar ao longo da altura ndo resultaram em

mudancas significativas na rigidez do edificio.
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5 CONCLUSOES E SUGESTOES

5.1 CONCLUSOES

Apresentam-se a seguir, as conclusdes e comentarios sobre o trabalho realizado e os
resultados obtidos nas aplicagdes numeéricas. Ressalta-se que as conclusdes apresentadas a
sequir foram retiradas a partir da observagcdo das respostas encontradas nos exemplos
resolvidos no quarto capitulo. Espera-se que os resultados obtidos e os comentérios sobre
0s parametros utilizados na avaliacdo da rigidez de porticos tridimensionais fornecam
subsidios aos projetistas estruturais quando na concepcdo dos edificios de concreto

armado.

Sdo inumeros os trabalhos envolvendo pesquisas na area da estabilidade global, assim
como diversos recursos tecnoldgicos de se realizar as analises de estabilidade. No caso
deste trabalho, optou-se por trabalhar com o software SAP2000. Para a escolha dos
modelos, para atender os objetivos do trabalho, teriamos que ter diferentes tipologias na
estrutura e diferentes alturas para se ter condi¢des de comparéa-las e obter resultados
coerentes. Por isto foram escolhidos modelos estudados por Franca (1985) e Oliveira
(2009).

Os modelos escolhidos tém alturas classificadas em baixo, médio e grande porte. O modelo
de 10 pavimentos (Exemplo A, estudado por Oliveira) tem a particularidade da sua
simetria geométrica, intuitivamente indicando resultados idénticos nas duas direcfes (x e
y). Séo trés os exemplos estudados por Franca, todos com as mesmas condigdes
geométricas de comprimento, largura e altura, sofrendo ajustes necessarios para enquadrar-
se na mudanca da tipologia estrutural. O exemplo B apresenta lajes com vigas no perimetro
e intermediarias formando pdérticos com os pilares que apresentam maior rigidez (inércia)

na direcdo de menor largura do edificio (diregéo y).

No exemplo C, foi realizada modificacdo na estrutura do exemplo B, substituindo as lajes
com vigas por lajes nervuradas e consequentemente eliminando as vigas intermediarias,
mas foram mantidas as posi¢Oes dos pilares. No ultimo exemplo de Franca (Exemplo D),
também modelado a partir do exemplo B, foram subtraidas as vigas e reposicionados 0s

pilares para receber diretamente lajes macicas (lajes cogumelo sem capitel). Neste exemplo
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foram inseridos, nas caixas de escada e de elevadores pilares parede. O ultimo exemplo
estudado foi um edificio executado na cidade de Goiania/GO em 2009, denominado no
trabalho como exemplo E, estudado por Oliveira (2009). Este modelo apresenta uma altura

de 90 metros, classificando-se como um edificio de grande porte.

Para todos estes modelos (exemplos A - E) foram inseridas as variag0es na tipologia
estrutural propostas nos objetivos especificos do trabalho. A partir do modelo denominado
como base e ou convencional foram inseridas variacdes na secdo dos pilares a partir do
sexto pavimento, variacdo do fy dos pilares também a partir do sexto pavimento e incluséo
de pé-direito duplo no pavimento térreo suprimindo o primeiro pavimento tipo do modelo

convencional.

Para todos os modelos propostos foram realizados pré-dimensionamentos dos pilares tanto
para mudancas de secdo transversal, f, e comprimento, através da planilha de pre-

dimensionamento de pilares exposta na Tabela 2.2.

Os resultados obtidos no Exemplo A, indicaram que a estrutura apresenta nds fixos nas
duas direcdes, indicados pelos parametros de norma (a e y;) e realizando a verificagdo dos
efeitos de segunda ordem, via P-4, observou-se que os maiores esfor¢os nao ultrapassaram
10% em relacdo aos esforgos de primeira ordem, confirmando os resultados. Para o
exemplo B, na direcdo x, o valor encontrado para o parametro alfa ultrapassou o limite de
norma, 0,6, indicando uma estrutura de nés moveis, para o coeficiente gama z, os valores
encontrados para a direcdo x, ficaram na média de 1,25, onde o limite para ignorar a
analise de segunda ordem prevista pela NBR 6118:2003 é 1,10. Com a analise se segunda
ordem constatou-se o indicador de esforgos gama z, apresentando um percentual médio de
15%. Na direcdo Yy, para todos os parametros confirmaram que a estrutura apresenta nos

fixos.

Para 0 Exemplo C, foi necessaria uma anélise de segunda ordem rigorosa nas duas direcoes
do edificio, pois os coeficientes de estabilidade global da norma indicaram valores para 0 «
igual a 1,07 em x e 0,84 emy, e 0 % igual a 1,25 na direcdo x e 1,13 na direc¢do y, ou seja,
estrutura de n6s moveis. Na anélise de segunda ordem os efeitos indicaram mais de 25%
em relacdo aos efeitos de primeira ordem, demonstrando que para este tipo de estrutura o
coeficiente j, atende bem. O exemplo D, estrutura constituida por lajes cogumelo sem

capitel, o pardmetro « na direcdo y, classificou a estrutura nesta diregdo como de ndés
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moveis, 0,76, mas verificando pelo gama z, a estrutura na direcdo y se classifica na verdade
como de nds fixos, 1,08, sendo dispensavel uma anélise rigorosa de segunda ordem.

Para o edificio de grande porte, Exemplo E, consegue-se perceber os problemas de
utilizacdo dos parametros de instabilidade indicados pela norma (« e ), pois para estes
parametros a resposta da estrutura para a direcdo x era como de uma estrutura de nos fixos
(» = 1,09), mas pela verificacdo de segunda ordem, percebemos uma diferenca percentual

de 25% dos esforcos de segunda ordem em relacdo aos de primeira ordem.

O parémetro « foi uma ferramenta importante e muito utilizada para estimativa da
estabilidade global das estruturas, mas quando ndo havia ainda os recursos computacionais.
Este parametro constitui uma medida de deslocabilidade horizontal da estrutura, avaliando
sua sensibilidade aos efeitos de segunda ordem, classificando a partir de limites de
delimitados pela norma como estruturas de nos fixos ou moveis. A desvantagem do
parametro «, € que ele é consequéncia do comportamento elédstico dos materiais. Portanto
as andlises podem ndo ser satisfatorias. Para o Exemplo A, o parametro « classificou a
estrutura em nos moveis, ja na verificacdo pelo coeficiente y, a estrutura foi classificada

como de nos fixos.

Nos Exemplos B e C, o pardmetro « apresentou resultados satisfatorios, onde a sua
classificacdo inicial foram confirmadas na verificagdo pelo coeficiente 7. Para 0s
Exemplos D e E, em uma das direcdes do edificio, a classificacdo pelo parametro alfa foi
de nds mdveis, quanto na verdade foram classificadas posteriormente como de nés fixos

através da verificagdo pelo gama z.

Como hipoétese basica para utilizacdo do j;, deve-se considerar que as linhas elasticas que
representam os deslocamentos laterais dos diversos pisos do edificio, obtidos na analise de
primeira ordem e nas subsequentes iteracdes da andlise de segunda ordem sdo todas
geometricamente afins entre si. Isto significa que a deformada do edificio obtida em uma
etapa de andlise é substituida ou transformada em outra, na analise seguinte, mantendo,

porém, as condicdes de afinidade.

A partir dos exemplos estudados neste trabalho, comparando-se os resultados obtidos do
coeficiente y, o exemplo C, modelo com lajes nervuradas, apresentou o maior indice, 1,25,

para 0 modelo com reducdo de pilar, indicando que a estrutura necessita de uma anélise de
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segunda ordem, e com a verificacdo de segunda ordem via P-4 os resultados confirmaram
0 indice do gama z, diferenca proxima de 25% entre a analise de 22 para 12 ordem. Para o
Exemplo E, 0 » foi igual a 1,17, para o edificio com pé-direito duplo, realizando a analise
de segunda ordem, a estrutura apresentou uma diferenca de 30% entre a anélise de 22 para
12 ordem, ou seja, houve uma discrepancia nos resultados entre o coeficiente » e a analise

P-A.

Devido existirem ainda muitas interrogativas nesta &rea, o ideal é que para todas as
estruturas que apresentem redugdes bruscas de rigidez nos elementos estruturais, vigas e
pilares, entre pavimentos seria primeiramente realizar uma analise de primeira ordem pelo
coeficiente de instabilidade da NB1, gama z, e obrigatoriamente esta estrutura teria que
passar por uma analise incremental de segunda ordem, via P-4, mesmo o gama z indicando
uma estrutura de nos fixos. Pois com isto, tem-se a garantia da estabilidade do edificio,
atendendo as solicitacbes impostas, aos estados limites e garantindo economia no

detalhamento das secdes e das armaduras dos elementos estruturais.

A partir dos resultados obtidos neste trabalho, a conclusao é que com a complexidade deste
assunto juntamente com o nimero de varidveis que envolvem as andlises, devem ser
realizadas analises de mais edificios para gerar mais resultados possibilitando comparacdes
e conclusbes sobre as condicOes de utilizacdo dos coeficientes de estabilidade,

principalmente onde se tem variagdes bruscas de rigidez.
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5.2 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Para continuacdo desta linha de pesquisa, sdo sugeridos, entre outros, 0s seguintes topicos

complementares:

e Levar em consideracdo a influéncia das alvenarias nas analises para determinar a
influencia destas no contraventamento das estruturas. Para isto devem ser realizados

diversos ensaios representando diversas situactes de exposi¢do das alvenarias;

e Analisar estruturas que tenham pilares de transi¢cdo em vigas, transicdo por rotagédo de
90° de pilares na passagem do pavimento tipo para o térreo ou para a garagem,
estruturas particulares que ja possuam deslocabilidades com cargas verticais, e modelos
que gerem torcdes no portico espacial. O objetivo desses estudos seria explorar melhor
as deficiéncias do coeficiente gama z, permitindo contribuigdes e sugestdes que hoje
nédo séo bem descritas pela NBR 6118:2003.
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ANEXO A

A.1 ACAO DO VENTO NAS EDIFICACOES

A norma brasileira vigente que determina todas as a¢des do vento a serem consideradas nas
estruturas ¢ a NBR 6123:1988. As forcas devido ao vento devem ser calculadas
separadamente para os diversos sistemas estruturais, vedacdo, telhado e a estrutura como

um todo.

A.1.1 Parametros meteoroldgicos

Segundo Blessmann (1989), a pressdo dindmica do vento em condi¢cdes normais de

temperatura, (15 °C) e de pressdo (1 atm) é:
q = 0,613V (A1)
E a velocidade caracteristica é:

Vk = Vo. Sl. Sz_ 53 (AZ)

A.1.2 A velocidade bésica (V,)

E a velocidade de uma rajada de trés segundos de duracdo, excedida em média uma vez a
cada 50 anos, a dez metros acima do terreno, em campo aberto e plano. A velocidade é

obtida a partir do grafico das isopletas de velocidade basica (Figura A.1).
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Grafico das Isopletas da |
Velocidade Basica do Vento,
Vo' emm/s

Figura A.1 — Mapa de Isopletas do Vento no Brasil (fonte: Carvalho e Pinheiro, 2011)

A.1.3 Fator topografico (S;)

Depende das caracteristicas do relevo do terreno onde ira ser empregada a edificacao.
(Figura A.2).

- Terrenos fracamente acidentados: S; = 1,0;
- Vales protegidos de ventos de qualquer dire¢do: S;=0,9;

- Taludes e morros alongados nos quais pode ser admitido um fluxo de ar bidimensional

soprando no sentido indicado na Figura 3.3.
No ponto A (morros) e nos pontos A e C (taludes): S; =1,0;

No ponto B o fator S;, que é uma fungéo S;(z), é calculado pelas seguintes expressdes para
diversas declividades, podendo ser feita interpolacdo linear para valores intermediarios de

0:
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S1(z)=1,0parab < 3°

S,=10+(25-2).tg(0 -39 = 1parac* <0 <17°

(A.3)

S, =10+ (2,5 - g).o,31 > 1 para § > 45°

onde:
Z = altura medida a partir da superficie do terreno no ponto considerado;
d = diferenca do nivel entre a base e o topo do talude ou morro;

6 = inclinacdo média do talude ou encosta do morro.

i"

Vgt al Talude

Figura A.2 — Fator Topografico (S;) para Taludes e Morros (fonte: NBR 6123:1988)

A.1.4 Fator (S;) — rugosidade do terreno, dimensdes da edificacdo e altura sobre o
terreno

O fator S, considera o efeito combinado da rugosidade do terreno, da variagdo da
velocidade do vento com a altura acima do terreno e das dimensées da edificacdo ou parte

da edificagdo em consideracgdo. (Tabela A.3).
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Rugosidade do terreno:

- Categoria | — Superficies lisas de grandes dimensfes, com mais de 5 km de extensdo,

medida na direcdo do vento incidente;

- Categoria Il — Terrenos abertos em nivel ou aproximadamente em nivel, com poucos

obstaculos isolados, tais como arvores e edificacdes baixas;

- Categoria Il — Terrenos planos ou ondulados com obstaculos, tais como sebes e muros,

poucos quebra-ventos de arvores, edificacdes baixas e esparsas;

- Categoria IV — Terrenos cobertos por obstaculos numerosos e poucos espagados, em zona

florestal, industrial ou urbanizada;

- Categoria V — Terrenos cobertos por obstaculos, numerosos, grandes, altos e pouco

espacados.
Dimens0es da Edificacao:

- Classe A — Todas as unidades de vedagéo, seus elementos de fixagdo e pegas individuais
de estruturas sem vedacdo. Toda edificacdo na qual a maior dimensdo horizontal ou

vertical ndo exceda 20m;

- Classe B — Toda edificacdo ou parte da edificacdo para a qual a maior dimensao

horizontal ou vertical da superficie frontal esteja entre 20 m e 50 m;

- Classe C — Toda edificacdo ou parte da edificacdo para a qual a maior dimensao

horizontal ou vertical da superficie frontal exceda 50 m.
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Tabela A.3 — Tabela Fator S, (fonte: NBR 6123:1988)

Categorias de rugosidade do terreno
Altura Terreno aberto, sem Terreno aberto, com Terreno com muitas | Terreno com grandes
acima obstrugbes, zonas poucas obstrugdes, obstrugdes, pequenas e freqiientes
doterreno | costeiras, pradarias granjas, casas de cidades, suburbios de | obstrugdes, centros
campo grandes cidades de grandes cidades
H (m) Rugosidade 1 Rugosidade 2 Rugosidade 3 Rugosidade 4
Classe
A B C A B C A B C A B C
3 0,83 0,78 0,73 0,72 0,67 0,63 0,64 060 0,55 0,56 0,52 047
5 088 0,83 0,78 0,79 0,74 0,70 0,70 065 0,60 0,60 0,55 0,50
10 1,00 095 0,90 093 0,88 0,83 0,78 0,74 0,69 0,67 0,62 0,58
15 1,03 0,99 0,94 1,00 0,95 091 0,88 0,83 0,78 0,74 0,69 0,64
20 1.06 1,01 096 1.03 098 054 0,95 090 0,85 0,79 0,75 0,70
30 1,09 1,05 1,00 1,07 1,03 098 1,01 097 092 0,90 0,85 0,79
40 1,12 1,08 1,03 1,10 1,03 1,01 1,05 1,01 096 0,97 093 0,89
50 1,14 1,10 1,05 1,12 1,08 1,04 1,08 1,04 1,00 1,02 098 094
60 1,15 1,12 1,08 1,14 1,10 1,06 110 106 1,02 105 1,02 098
80 1,LI§ 1,15 1,11 1,17 1,13 1,09 113 L10 1,06 1,10 1,07 1,03
100 1,20 1,17 1,13 1,19 1,16 1,12 LI6 1,12 1,09 1,13 1,10 1,07

A.1.5 Fator estatistico (S3)

O fator estatistico Sz é baseado em conceitos estatisticos, e considera o grau de seguranca

requerido e a vida util da edificacdo. Segundo a definicdo da velocidade bésica do vento

(Vo) é a velocidade do vento que apresenta um periodo de recorréncia médio de 50 anos. A

probabilidade de que a velocidade V, seja igualada ou excedida neste periodo é de 63%
(Tabela A.1).

Tabela A.1 — Valores Minimos do Fator Estatistico S; (fonte: NBR 6123:1988)

Grupo Descriciio 53

Edificagdes cuja ruina total ou parcial pode afetar a seguranga ou 1,10

1 possibilidade de socorro a pessoas apoés uma tempestade destrutiva
(hospitais, quartéis de bombeiros e de forgas de seguranca, centrais de
comunicagdes, etc.).

o) Edificagoes para hotéis e residéncias. Edifica¢des para comércio e 1,00
industria com alto fator de ocupacio.

3 Edificacoes ¢ instalagies industriais com baixo fator de ocupacgio 0,95
(depositos, silos, construgdes rurais, ete.).

4 Vedagoes (telhas, vidros, painéis de vedagdo, etc.). 0,88
Edificacoes tempordrias e estruturas dos grupos 1 a 3 durante a | 0,83

construcio.
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ANEXO B

B.1 FORCA DE ARRASTO E COEFICIENTE DE ARRASTO

A consideracdo de vento em edificacdes altas recebe um tratamento, dentro de uma analise
global, em que a superposicéao de efeitos externos (forma) com efeitos internos (aberturas),
é obtida por meio de um comportamento global da edificagdo, e representa por um Unico
coeficiente, C,, denominado coeficiente de arrasto.

A forca de arrasto F, é a componente da forca global do vento sobre uma edificacéo, e tal
forca global pode ser obtida pela soma vetorial das forcas de arrasto que atuam na

edificacdo.

Esta forca de arrasto pode ser obtida pela seguinte expressao:

F,=C,.q.4, (B.1)
onde:
C, — é o coeficiente de arrasto;
g — ¢ a pressdo dindmica ou pressao de obstrucdo;

A. — € a area efetiva, que é a area da projecdo ortogonal da edificacdo, sobre um plano

perpendicular a direcao do vento (“area da sombra™).

Segundo a NBR 6123:1988, item 4.2.c, a pressdo dindmica pode ser obtida pela seguinte

expresséo:

q = 0,613.V2 (B.2)
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Segundo a NBR 6123:1988, para se determinar o coeficiente de arrasto (C,) em edificagdes
de multiplos andares com planta retangular, devem-se considerar, principalmente, as

condicdes de vento de baixa ou alta turbuléncia (Figuras B.1 e B.2).

Ainda de acordo com a norma, uma edificagdo é considerada em zona de alta turbuléncia
quando a sua altura ndo excede o dobro da altura média das edifica¢fes vizinhas, ou seja,
se a altura da edificacdo for maior que o dobro da altura média das edificacBes vizinhas,

ela estard em zona de baixa turbuléncia, caso contrario, estara em zona de alta turbuléncia.
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Figura B.1 — C, - para EdificacBes Paralepipedicas em Vento de Baixa Turbuléncia (fonte: NBR 6123:1988)
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Figura B.2 — C, - para Edificagdes Paralepipedicas em Vento de Alta Turbuléncia (fonte: NBR 6123:1988)
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ANEXO C

C.1 ACOES VERTICAIS
C.1.1 CARGA PERMANENTE

Para determinar o carregamento permanente de uma estrutura deve-se considerar o peso
proprio dos elementos estruturais, lajes, vigas e pilares, além do contrapiso, regularizacfes

na parte inferior da laje, revestimentos e as alvenarias.

Quando em um projeto as paredes ou divisorias nao estdo com as posi¢des bem definidas, a
NBR 6120:1980, no item 2.1.2, tem uma consideracdo especial, onde, o caculo dos pisos
com suficiente capacidade de distribuicdo da carga, quando ndo for por processo exato,
pode ser feito admitindo, além dos demais carregamentos ja& mencionados, uma carga
uniformemente distribuida por metro quadrado de piso, ndo menor que um terco do peso

por metro linear de parede pronta, observando o valor minimo de 1 kN/m?.

C.1.2 CARGA ACIDENTAL

As cargas acidentais ou sobrecargas sdo de ocupacdo, definidas em funcdo de analises
estatisticas, cujos valores minimos, distribuidos, sdo estabelecidos conforme NBR
6120:1980.

As cargas verticais que se consideram atuando nos pisos de edificacdes, além das que se

aplicam em caréater especial, referem-se a pessoas, moveis, utensilios e veiculos.

A Tabela C.1 mostra as ocupac¢des mais comuns em edificios. Para outros locais e usos,

consultar a referida norma.
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Tabela C.1 — Cargas Acidentais Conforme NBR 6120:1980

Valores Minimos

Tipo Local kgfim?
Dormitorios, sala, cozinha, 150
Edificios Residenciais copa, banheiro
Despensa, area de servico e 200
lavanderia
abli 300
Escadas Com acesso ao publico
Sem acesso ao publico 250
Escritérios ) 200
Salas de uso geral e banheiros
. Galeria de lojas 300
Lojas
Lojas com mezaninos 500
Restaurantes 300
Garagens e Estacionamentos Veiculo de passageiros 300
Salas de aula, corredores 300
Escolas
Oultras salas 200
abli 250
Bibliotecas Com acesso ao publico
Sem acesso ao publico 400
Com acesso ao publico 200
Terracos
Sem acesso ao publico 300
Forros Sem acesso a pessoas 50
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ANEXO D

D.1 COMBINACOES DAS ACOES

Segundo a NBR 6118:2003, um carregamento é definido pela combinacdo das acdes que
tém probabilidades nao despreziveis de atuarem simultaneamente sobre a estrutura, durante

um periodo preestabelecido.

A combinacdo das acdes deve ser feita de forma que possam ser determinados os efeitos
mais desfavoraveis para a estrutura; a verificacdo da seguranca em relacdo aos estados
limites dltimos e aos estados limites de servico deve ser realizada em funcdo de

combinac0es de servico, respectivamente.

No item 5.1.3.1 da NBR 8681:2003, as a¢des ultimas normais sdo dadas pela seguinte

expresséo:

Fq = Y21 Vaix + [Fork + Xi=2Woj- Fojik] (D.1)
Onde:
Feik — € 0 valor caracteristico das agdes permanentes;

Foik — € o valor caracteristico da acdo variavel considerada como agéo principal para a

combinacéo;

woj-Fojk — € 0 valor reduzido de combinacgdo de cada uma das demais agdes variaveis.

No item 5.1.4.1 da NBR 8681:2003, os coeficientes de ponderagdo j; das agdes
permanentes majoram os valores representativos das acdes provocam efeitos desfavoraveis
e minoram os valores representativos daquelas que provocam efeitos favoraveis para a
seguranga da estrutura. Para uma dada agdo permanente, todas as suas parcelas séo
ponderadas pelo mesmo coeficiente y, ndo se admitindo que algumas de suas partes
possam ser majoradas e outras minoradas. Os coeficientes de ponderagdo y relativos as
acOes permanentes que figuram nas combinagfes Ultimas, salvo indicagdo em contrario,
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expressa em norma relativa ao tipo de construcdo e de material considerados, devem ser

tomados com os valores basicos indicados nas Tabelas D.2 e D.3.

Tabela D.2 — Ac¢Bes Permanentes Diretas Consideradas Separadamente (Fonte: NBR 8681:2003)

L . ~ Efeito
Combinagdo Tipo de agdo Desfavoravel | Favoravel
Peso préprio de estruturas metalicas 125 10
Peso préprio de estruturas pré-moldadas 1.30 10
Peso préprio de estruturas moldadas no local 1.35 10
Normal Elementos Construtivos Industrializados 135 10
Elementos Construtivos Industrializados com adigdes in 1.40 1.0
loco
Elementos Construtivos em geral e equipamentos 1.50 10
Peso préprio de estruturas metalicas 115 10
Peso préprio de estruturas pré-moldadas 1.20 10
Especial ou | Peso proprio de estruturas moldadas no local 125 10
Cons(iﬁu %0 Elementos Construtivos Industrializados 1.25 10
¢ Elementos Construtivos Industrializados com adigdes in 1.40 1.0
loco
Elementos Construtivos em geral e equipamentos 1.30 1.0
Peso préprio de estruturas metalicas 1.45 10
Peso préprio de estruturas pré-moldadas 1.10 10
_ Peso préprio de estruturas moldadas no local 115 10
Excepcional Elementos Construtivos Industrializados 115 1.0
Elementos Construtivos Industrializados com adi¢des in 1.15 1.0
loco
Elementos Construtivos em geral e equipamentos 1.30 10

Tabela D.3 — Ac¢Bes Permanentes Diretas Agrupadas (Fonte: NBR 8681:2003)

inacs ; x Efeito
Combinagdo Tipo de agao Desfavoravel | Favoravel
Grandes Pontes 1.30 1.0
Normal Edificaces tipo 1 e pontes em 1.35 1.0
geral
Edificagdes tipo 2 1.40 1.0
E ial Grandes Pontes 1.20 1.0
spegéa ou Edificagdes tipo 1 e pontes em 1.25 1.0
construcéo geral T30 o
Edificac0es tipo 2 : .
Grandes Pontes 110 1.0
Excepcional Edificagdes tipo 1 e pontes em 1.15 1.0
geral
Edificagdes tipo 2 1.20 1.0
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Para as acOes variaveis, o coeficiente de ponderacéo e apresentado no item 5.1.4.2 da NBR
8681:2003, onde os coeficientes de ponderacdo j, das agdes variaveis majoram os valores
representativos das aces variaveis que provocam efeitos desfavoraveis para a seguranca
da estrutura. As acOes favoraveis provocam efeitos ndo séo considerados nas combinacdes
de acGes, admitindo-se que sobre a estrutura atuem apenas as parcelas de acdes variaveis
que produzam efeitos desfavoraveis. As agdes variaveis que tenham parcelas favoraveis e
desfavoraveis, que fisicamente ndo possam atuar separadamente, devem ser consideradas
conjuntamente como uma agédo unica. Os coeficientes de ponderacéo y, relativos as agoes

variaveis que figuram nas combinagdes ultimas estdo apresentados nas Tabelas D.4 e D.5.

Tabela D.4 — AcBes Variaveis Consideradas Separadamente (Fonte: NBR 8681:2003)

Coeficiente de
Combinacao Tipo de acdo Ponderacéo

Ac0es truncadas 1.2

Efeito de temperatura 1.2

Normal Acéo do vento 1.4
Ac0es varidveis em

geral 1.5

Ac0es truncadas 1.1

Especial ou | Efeito de temperatura 1.0

de ~ | Aco do vento 1.2

construcéo ~ ——

Acdes variaveis em

geral 1.3
. Ac0es varidveis em

Excepcional geral 1.0

Tabela D.5 — Agdes Varidveis Consideradas Conjuntamente (Fonte: NBR 8681:2003)

Coeficiente
Combinacéo Tipo de Estrutura de
Ponderacéo
S oa B G 15
Normal Por]t.es e edlf!ca(;oes tipo 1 =
Edificacgdes tipo 2 :
Especial ou de Pontes e edificagdes tipo 1 13
construgéo EdificacGes tipo 2 1.2
Excepcional Estruturas em geral 11

Para os valores dos fatores de combinacao e de reducéo, item 5.1.4.4 da NBR 8681:2003,

os fatores de combinacdo y, salvo indicacdo em contrario, expressa em norma relativa ao

128



tipo de construcdo e de material considerados, estdo indicados na Tabela D.6, juntamente

com os fatores de reducdo w1 e w» referentes as combinagdes de servico.

Tabela D.6 — Valores dos Fatores de Combinacéo () e de Reducdo (11 e ) para as A¢des Variaveis .
(Fonte: NBR 8681:2003)

AcBes v0 ‘ vl ‘ y2
Cargas acidentais de edificios
Locais que nao ha predominancia de pesos e equipamentos que permanecem
. : o 05(04|03
fixos por longos periodos de tempo, nem de elevadas concentragdes de pessoas.
Locais em que h& predominéncia de pesos de equipamentos que permanecem 0.7 | 06|04
fixos por longos periodos de tempo, ou de elevadas concentragdes de pessoas. ' ' '
Bibliotecas, arquivos, depésitos, oficinas e garagens. 08(07|06
Vento
Pressdo dindmica do vento nas estruturas em geral 0.6 ‘ 0.3 ‘ 0.0
Temperatura
Variages uniformes de temperatura em relacdo a média anual global 0.6 ‘ 0.5 ‘ 0.3
Cargas Moveis e seus efeitos dinamicos
Passarelas de pedestres 060403
Pontes Rodoviérias 0710503
Pontes Ferrovidrias ndo especializadas 0807105
Pontes Ferrovidrias especializadas 1.0(1.0]|0.6
Vigas de rolamentos de pontes rolantes 1.0 08|05
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ANEXO E

E.1 ABACO PARA VIGA COM SECAO RETANGULAR

RIGIDEZ SECANTE |=)

RIGIDEZ SECANTE ADIMENSIONAL
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Figura E.1 — Abaco para Viga com Secdo Retangular (fonte: Oliveira, 2000)
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E.2 ABACO PARA PILAR
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Figura E.2 — Abaco para Pilar (fonte: Franca e Oliveira, 2000)
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ANEXO F

F.1 INTERFACE DO SAP2000 PARA MODIFICACOES NA RIGIDEZ DO
EDIFICIO

1 Ambiente de modelagem do Edificio (Aspecto Geral)

13¢] SAP2000 - Gold - [3-D View] = 2|
B File Edit View Define Draw Select Assign Apalyze Display Design Options Help

Bjwl@l =[] o] & | BB|8|S|AIm| sl v]x|xle] 2alm] +|+] o

[

| [x|= |+ [z|=]5]@ 3]/ |219]/] -

|«

Kgim =
o 5 58 I
18720/2013 | |

Figura F.1 — Area de Modelagem do Edificio
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2 Comando Define Frame Sections

Local onde se define e insere as sec¢des transversais dos elementos estruturais, vigas e

pilares.

3¢ 5AP2000 - Gold - [3-D View]

= @] 5%

Edit View Define Daw Select Assign Apalyze Display Design QOptions Help

@ﬁw
¥

28 @]/ |=]a]/]-

Frame Sections

Marne

30 View
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Figura F.2 — Define Frame Sections

Click to:

Import | /Wide Flange
Add [AWide Flange -
Modiy/Show Section

JProperties

Cancel
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3 Modification Factors

Neste ambiente € onde possibilita a mudanca do momento de inércia para cada elemento

estrutural.

3¢ 5AP2000 - Gold - [3-D View] = =

B% File Edit View Define Draw Select Assign Apalyze Display Design Qptions Help

Dl@(@| ol=| 2] & o] BlEB2|AIE| <] lx|e] fula] +]o] ol1]o]o]u]5] Of

Section Name P

Properties

Section Propetties | | Modification Factors Material |CONC ~

Dimensions

Depth (13] ]
02

Click to:

[mport I Avide Flarge ]

[AddIAWide Flangs ]

\
SectionName | [FTX

Property Factors

Analysis Property Modificatior

i3
ok | Cioss-saction (ail] area
Cancel Torsional constant

Morment of Inettia about 3 asis

Moment of Inettia about 2 axis
Shear areain 2 direction

Shear area in 3 direction

Cancel

30 View

1!
18/10/2013 | ||

Figura F.3 — Define Frame Sections — Modification Factors
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