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RESUMO

AVALIACAO DOS PARAMETROS DE INSTABILIDADE GLOBAL EM
ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

Autora: Monica Maria Emerenciano Bueno

Orientador: William Taylor Matias Silva

Co-orientador: Guilherme Sales Soares de Azevedo Melo
Programa de Pés-graduacao em Estruturas e Construcao Civil

Brasilia, fevereiro de 2009

Os projetos arquiteténicos atuais revelam uma tendéncia de estruturas cada vez mais altas,
esbeltas e menos rigidas, gerando preocupagdes nas analises estruturais relacionadas a
estabilidade. A introducdo de um capitulo com orientagcdes sobre instabilidade e efeitos de
segunda ordem na NBR 6118/2003 fez com que muitos estudos fossem realizados com o
intuito de aprofundar e disseminar o conhecimento nesse tema. Para avaliar a estabilidade
global de edificios de concreto armado de forma pratica dois parametros sdo apresentados

na Norma Brasileira: o pardmetro « e o coeficiente y,, responsaveis por classificar as

estruturas em nds madveis ou fixos e dessa forma indicar se os efeitos de segunda ordem

podem ou n&o ser desprezados.

Neste trabalho apresenta-se um estudo sobre os efeitos de segunda ordem, com a
determinacdo dos dois parametros avaliadores da estabilidade global de edificios em
algumas situagcOes de projeto, o pardametro « e o coeficiente y,, avaliando quais
caracteristicas de cada estrutura afetam a validade dos resultados. Analisa-se também a
aplicagéo do y, na determinacéo dos efeitos finais de calculo, ja em analise de segunda

ordem, proporcionando uma solucao aproximada para estruturas de nés moveis.

Através dos exemplos desenvolvidos neste trabalho avalia-se como as simplificacGes e
consideraces utilizadas nas formulacGes dos parametros para tornarem possiveis 0s
calculos podem ser inadequadas em alguns casos, pois muitas vezes as estruturas ndo séo
simétricas, possuem cargas excéntricas e vigas de transi¢cdo, o que pode comprometer a

avaliagéo da estabilidade ao levar a resultados equivocados de y, e « .
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ABSTRACT

EVALUATION OF THE PARAMETERS OF GLOBAL INSTABILITY OF
REINFORCED CONCRETE BUILDINGS

Author: Monica Maria Emerenciano Bueno

Supervisor: William Taylor Matias Silva

Co-orientador: Guilherme Sales Soares de Azevedo Melo
Programa de Pés-graduacdo em Estruturas e Construcgao Civil

Brasilia, February, 2009

The current reinforced concrete new buildings have a tendency of higher, slender and less
rigid structures, generating new concerns in structural analysis related with structural
instability. The introduction of a chapter dealing with instability and second order effects
in the Brazilian Code in 2003, promoted many studies in order to deepen and disseminate
knowledge on this subject. To evaluate the global stability of reinforced concrete buildings
two practical parameters are presented in the Brazilian Code: the parameter « and the
coefficienty,, responsible for the classification of structures in braced or unbraced frames,
and thus indicates whether the second order effects can be despised. This work presents a
study about the second order effects, determining the two parameters of the global

instability of buildings in some design cases, the parameter « and the coefficienty,,

analyzing the characteristics of each structure that affect the trust on the results. It also
shows the application of y, for the determination of the final effects in second order
analysis,  providing an  approximate  solution  for unbraced  structures.
Through examples developed in this work are presented the simplifications and
considerations used in the formulations of the parameters that make possible the
calculations, but may be inappropriate in some cases because many structures are not
symmetrical, have eccentric loads applied and transition beams, usual situations that may

compromise the evaluation of the stability and lead to wrong results for o and y, .
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1 INTRODUCAO
1.1 APRESENTAQAO DO PROBLEMA

O desenvolvimento da engenharia ao longo dos séculos apresentou a possibilidade de
construgOes cada vez mais ousadas que desafiavam o conhecimento da ciéncia. Materiais,
métodos construtivos e de calculo foram evoluindo para acompanhar o progresso da
humanidade. Os edificios de varios andares, por exemplo, inicialmente eram mais baixos,
utilizavam um grande namero de vigas e pilares e tinham seus porticos preenchidos por
alvenarias em grande parte das construces. Além disso, os elementos eram bastante
robustos para atenderem aos cddigos e normas, especialmente devido a resisténcia do

concreto.

Porém, a realidade dos projetos arquitetdnicos da atualidade revela uma tendéncia de
estruturas cada vez mais altas, esbeltas e menos rigidas, gerando novas preocupagdes nas
analises de projetos simples que antes sO eram consideradas em estruturas muito altas.
Novos sistemas construtivos como as lajes nervuradas, trelicadas, e lisas, vedacdes de
vidro substituindo as de alvenaria, pilares e vigas cada vez mais esbeltos pelo grande
aumento da resisténcia do concreto compdem esse novo cenario da construcéo civil. Para
acompanhar tal necessidade, a engenharia busca se aperfeicoar constantemente, inovando
com materiais e processos de calculo que permitem ousadias cada vez maiores nas

edificacOes atuais.

Os possiveis problemas provenientes da instabilidade dessas edificacdes, pelas suas
caracteristicas de esbeltez e pouca rigidez, sdo objeto de estudo de muitos pesquisadores e
0 avango que ja existe nesta area fornece aos profissionais boas ferramentas para um
projeto seguro. Um exemplo disso € a NBR 6118/2003 Projeto de estruturas de concreto —
Procedimento, que na sua versdo anterior (1978) ndo contemplava orientagdo completa
para a consideracdo da mobilidade de estruturas. A atual versdo comporta um capitulo

inteiro sobre o assunto.

Considerar a deslocabilidade de uma estrutura e o equilibrio na forma deslocada é
indispensavel para avaliar a estabilidade global, um tipo de analise que deve ser feita em
estruturas onde os deslocamentos laterais sdo expressivos e imprimem esforgos adicionais
consideraveis pelo carregamento vertical atuando na configuracéo deformada, os chamados

Efeitos de Segunda Ordem. Atualmente duas grandes ferramentas auxiliam o projetista



neste caso: 0s parametros de instabilidade e os programas computacionais para analise

estrutural.

Os chamados parametros de instabilidade sdo “avaliadores da sensibilidade” da estrutura e
permitem ao projetista analisar a necessidade de considerar ou ndo os efeitos de segunda
ordem ainda na fase inicial do projeto. Atualmente, a NBR 6118/2003 considera o

Parametro de instabilidade o e o Coeficiente y, para a verificagdo da possibilidade de

dispensa da consideracdo dos esfor¢os globais de segunda ordem sem necessidade de

calculo rigoroso.

Quanto aos computadores, ndo se pode imaginar a engenharia de estruturas de hoje sem o
uso de sistemas computacionais como ferramenta auxiliar que pode proporcionar grande
produtividade com qualidade e seguranca. Eles estdo presentes em todas as etapas do
projeto estrutural, mas sdo especialmente importantes quando se considera uma analise de
segunda ordem por permitirem vérias simulacdes de um mesmo modelo e assim encontrar
solucBes tecnicamente vidveis quanto a estabilidade. Muitos programas de célculo
estrutural incorporam os parametros de instabilidade considerados pela NBR 6118/2003 e
sdo excelentes auxiliares para o engenheiro. Todavia, € preciso conhecer as formulacdes e
simplificacGes adotadas pelos softwares para que o raciocinio seguido pelo profissional

seja 0 mesmo que o computador ira processar, levando assim ao resultado esperado.

1.2 OBJETIVO DO TRABALHO

O objetivo deste trabalho foi estudar a estabilidade de estruturas e a aplicacdo dos
parametros ja conhecidos na literatura presentes na NBR 6118/2003 (parametro o e

coeficiente y,), fazendo uma revisdo bibliografica desde casos elementares, como uma

barra engastada e submetida a carregamentos, até edificios altos com variadas geometrias e

acoes.

Para este trabalho foi escolhido dentre os programas de analise estrutural existentes no
mercado o CAD/TQS versdo 13, por ser bastante utilizado pelos engenheiros no pais.
Analisando trés casos selecionados de edificacbes projetadas e construidas no Distrito
Federal, aplicou-se o conhecimento da teoria de estabilidade estrutural estudada a

praticidade fornecida por uma ferramenta computacional.



1.3 RESUMO DOS CAPITULOS

No capitulo 2 sdo apresentados os conceitos fundamentais relacionados & instabilidade de
estruturas, partindo de problemas com barras esbeltas e generalizando posteriormente para
edificios altos, quando € inserido o conceito de efeitos de segunda ordem. Sao relacionadas
as acOes usualmente consideradas nesta analise e é feita uma abordagem sobre as nao-
linearidades, destacando a sua importancia neste estudo. Sdo apresentados também neste
capitulo o critério de imobilidade e os pardmetros praticos para avaliacdo da instabilidade
global encontrados na NBR 6118/2003, com algumas correlagdes entre eles. Foram
analisados também os fatores que influenciam a estabilidade global e por fim os métodos

utilizados para calcular os momentos de segunda ordem global.

No capitulo 3 sdo apresentadas algumas situacdes de projeto utilizando um exemplo ja
estudado em outro trabalho sobre o tema e edificagdes construidas no Distrito Federal,
aplicando os conceitos revisados no capitulo anterior com uma breve analise dos

resultados.

No capitulo 4 sdo feitas as conclusdes do estudo e recomendacbes para trabalhos
posteriores.



2 INSTABILIDADE E EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM
2.1 PROBLEMAS DE INSTABILIDADE

Estruturas que suportam carregamentos podem falhar de vérias formas, dependendo do tipo
da estrutura, das condicGes de apoio, dos carregamentos e do material usado. Em estruturas
de concreto armado o estado limite ultimo, relacionado ao colapso ou qualquer forma de
ruina estrutural, pode ser alcancado basicamente de dois modos: esgotamento da
capacidade resistente e instabilidade do equilibrio. O primeiro € o comportamento tipico de
estruturas pouco esbeltas, no qual o limite de resisténcia de uma se¢do é definido pela
ultrapassagem das deformacdes limites de sua fibra mais comprimida ou tracionada. O
segundo esta associado a elementos bastante esbeltos, onde a se¢do transversal ndo atinge
seu limite méaximo de resisténcia (MARTINS, 1979). Neste trabalho o estado limite ultimo
estudado sera o relacionado com a instabilidade do equilibrio, ou o chamado estado limite

ultimo de instabilidade.

O estudo da estabilidade ou, por oposicdo, instabilidade de estruturas tem seus primeiros
relatos de meados do século XVIII, quando o matematico Leonard Euler (1707 — 1783)
analisou barras de material linear, esbeltas e carregadas axialmente (ARAUJO, 1993).
Euler concluiu que existia um limite de forca aplicada na barra que marcava a separacao de

uma configuracdo estavel para uma instavel na posicao inicial (figura 2.1).

Carga

| Equilibrio Instavel

.

Equilibrio estavel

0 Deformacéo

Figura 2.1 — Diagrama das configuragdes de equilibrio para uma estrutura idealizada
(adaptado de GERE, 2003)



ZAGOTTIS (1980) define que uma configuracdo esta em equilibrio estavel se, dadas
perturbacdes pequenas e arbitrarias ao sistema, modificando um pouco a posicao deste e
impondo pequenas velocidades iniciais, 0s movimentos resultantes permanecem pouco
afastados da configuracao de equilibrio e tdo mais proximos dela quanto menores forem as
perturbacdes dadas. Define ainda que esta configuracao estad em equilibrio assintoticamente
estavel se, para o tempo tendendo ao infinito, a configuracao do sistema perturbado tender,
em termos de posicdo e velocidade, a configuracdo de equilibrio. No entanto se, dadas
pequenas perturbacbes ao sistema, 0s movimentos resultantes tendem a se afastar
progressivamente da configuracao de equilibrio, esta esta em equilibrio instavel.

Quanto aos problemas de instabilidade, as estruturas estdo sujeitas a basicamente a dois
tipos de fendmenos: problema de instabilidade por bifurcacdo do equilibrio (ou problema

de flambagem) e problema de ponto limite.
a) Problema de instabilidade com bifurcacdo do equilibrio

Para uma barra reta, sem imperfeices geomeétricas, constituida de material caracterizado
como linear e submetida a uma carga axial estatica crescente P (figura 2.2), a condicdo de

estabilidade sera mantida até que P atinja o valor P, , denominado carga critica ou de

flambagem. Quando esta carga critica é ultrapassada, a configuracdo inicial passa a ser
instavel e, a0 mesmo tempo, aparecem novas configuracdes de equilibrio possiveis. Esta

carga P, define um ponto chamado ponto de bifurcacdo estavel (ponto B), pois apds

alcancar este limite o equilibrio bifurca-se nas seguintes possibilidades: uma forma reta,
onde estard em equilibrio instavel, e uma forma fletida, que corresponde ao equilibrio

estavel.

Para valores de P maiores que o valor critico e considerando que a forma da barra
permaneca reta, a instabilidade desta configuragdo poderd ser abalada por qualquer
perturbacéo externa ou excentricidade, fatores inevitaveis na préatica, seja em um estudo em
laboratdrio ou principalmente em uma estrutura real, e levara esta a procurar o equilibrio

estavel, agora na forma fletida.
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Figura 2.2 — Problema de instabilidade com bifurcacéo do equilibrio, material linear

Em principio, a determinacdo das flechas relativas a cargas superiores a carga critica é
obtida através da expressdo exata da equacdo diferencial da linha elastica (2.1), definida
abaixo:

d?y

. e M 2.1)

r 2
1+ (dyj
dx

onde 1/r é a curvatura da barra, EI é arigidez flexional e M =—Py é 0 momento fletor.

Para a determinagéo da carga critica € conveniente adotar a teoria simplificada, levando a
linearizac&o das equagdes de equilibrio, embora assim fiqguem indeterminadas as flechas na
configuracdo fletida. Este procedimento torna-se incompativel para caracterizar o tipo de

equilibrio para P =P, e para descrever o comportamento da estrutura para P > P, .

As hipoteses simplificadoras admitidas sdo as seguintes:

1) As secdes transversais ao eixo da barra indeformada, inicialmente planas,
permanecem planas e normais ao eixo da barra deformada, desprezando-se assim as

deformagcdes por cisalhamento;



2) Os deslocamentos transversais do eixo da barra sdao pequenos em relacdo ao seu

comprimento, o que leva a rotagbes do eixo da barra pequenas em relacdo a unidade

(0=tgo <1).

Apesar dessas hipdteses ndo serem rigorosamente validas, sdo vastamente utilizadas em
analise estrutural de concreto armado e seus resultados sdo compativeis com dados
experimentais disponiveis (ARAUJO, 1993).

Considerando a teoria simplificada, tem-se a equacao (2.2):

1 d’y M
rTae Bl (22)

Se a barra for de material caracterizado por comportamento ndo-linear (figura 2.3) ainda
ocorrera bifurcacdo, porem o ramo estavel da curva carga-deslocamento apés a flambagem
é decrescente, contrariamente ao comportamento dos materiais lineares (figura 2.2). Logo,
para valores menores do que o critico existem duas configuracdes de equilibrio possiveis:
uma reta estadvel e uma curva instavel. Para valores maiores ou iguais ao critico a Unica
forma possivel € a reta instavel, ou seja, ndo ha equilibrio na forma fletida e a estrutura néo

suporta essa condicdo. A carga critica neste caso define o ponto de bifurcagdo instavel.

p Ao —— Teoria exata
P — — — — Teoria simplificada
Y [a— Forma
\ reta
| instavel
|
‘ Pcr — -
\ Forma
L Forma curva
| reta instavel
| Estavel
X
a
77 % B- Bifurcag&o do equilibrio

Figura 2.3 — Problema de instabilidade com bifurcacdo do equilibrio, material ndo-linear



b) Problema de ponto limite

Seja uma barra reta, esbelta, constituida de material linear e carregada com uma

excentricidade inicial de primeira ordem e, (figura 2.4). Neste caso, valores crescentes de

P levam sempre a uma configuracdo curva da barra implicando em formas estaveis
fletidas Unicas para cada incremento de carga. Enquanto o material responder no regime
linear as solicitacdes, ndo havera problema de instabilidade na flexdo composta e a ruina
sera alcancgada pela ruptura do material. Este caso é denominado problema de segunda
ordem (FRANCO, 1985)

-~—a ! Ql |—
‘ j‘P p ) = Teoria exata
Y | — — — — Teoria simplificada
\
\
| R, B .
\ - — .
Lo -
I G
Forma
\ curva
| Estavel
X /
7/ /

Figura 2.4 — Problema de segunda ordem, material linear

Se a barra analisada for de material ndo-linear, com o crescimento da carga a outra
excentricidade e, aparece, a chamada excentricidade de segunda ordem. Esta tem valor
crescente e 0 comportamento é estavel até o ponto B (figura 2.5), onde a derivada da
curva carga-flecha apresenta um ponto nulo e assim o momento externo, causado pelo
carregamento e a excentricidade (e1 +e2) , Ja ndo pode mais ser equilibrado pelo momento
interno, caracterizando um caso de instabilidade na flexdo composta, sem bifurcacdo do

equilibrio, denominado problema de ponto limite. Neste caso a instabilidade se da antes

das secBes transversais serem solicitadas até seu limite maximo de resisténcia.
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Figura 2.5 — Problema de ponto limite sem reversao

Para valores de P <P

 , duas configuragdes de equilibrio sdo admitidas, ambas na forma
fletida. A primeira, antes do ponto B (figura 2.5), corresponde a um menor deslocamento
e € estavel. Nesta fase, um aumento de carga, correspondera a um aumento da flecha. A
segunda é definida apds atingir o ponto B, com grande deslocamento e de equilibrio
instavel, caracterizada por um ramo descendente que s6 podera ser atingido por um sistema

de deformacéo controlada, reduzindo-se a carga a partir de B.

Em situagcdes particulares pode haver perda da estabilidade sem que haja outra
configuragdo de equilibrio possivel nas proximidades da configuracéo critica, caso onde a
estrutura atinge o ponto critico denominado ponto limite e ndo suporta acrescimos de carga
sem que haja uma mudanca brusca na configuracdo do sistema, buscando assim uma nova
posicdo de equilibrio bem diferente da inicial. As estruturas que se enquadram nesta
classificacdo sdo as de angulo abatido, onde no instante que a carga critica € atingida ndo
hd configuracdo de equilibrio nas proximidades, passando a ser instavel (trecho
descendente do grafico da figura 2.6). Um exemplo classico apresenta uma trelica bi-

apoiada com angulo de inclinacao bastante abatido (figura 2.6).
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Figura 2.6 — Problema de ponto limite com reversao (estrutura abatida)

2.2 INSTABILIDADE DE BARRAS ESBELTAS
2.2.1 Instabilidade na compressao axial

Para uma barra reta axialmente comprimida, esbelta, livre de imperfeicdes acidentais
iniciais e constituida de material caracterizado como elastico linear (regime elastico),
verifica-se experimentalmente que sob acdo de carregamento crescente 0 comportamento

desta sera o descrito em 2.1-a. Para a determinacdo apenas da carga critica P, , que define

a bifurcacdo do equilibrio, basta empregar a equacdo aproximada (2.2), como ja foi
mencionado. De acordo com o exemplo de FUSCO (1981), para a figura (2.7) tem-se:
d’y M

dx? El

sendo M = Py.
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P>Pcr

Figura 2.7 - Barra submetida a compressao axial (FUSCO, 1981)

Definindo

% =k? (2.3)
a equacéo (2.2) admite a seguinte forma:

‘;;Z+k2y=o (2.4)

que tem como solucao geral

y =C,senkx+C, coskx

As constantes de integracdo C, e C, podem ser determinadas pela aplicagdo das condicoes

de contorno da barra analisada. Logo, para x=0,y=0 e C,=0. Para x:l,g—yzo e

X

Ckcoskl =0, o que resulta em uma configuracdo fletida em C, =0 e o valor de

coskl =0, ou seja,
kKl =—

para n=12,3,...

11



O valor critico que se procura é o equivalente a n =1, pois com este pode-se obter o menor

valor de P capaz de satisfazer a equacdo. Para n=1 tem-se:
k=2
2

Substituindo na equagéo (2.3)

Organizando os termos, tem-se

_7°El

cr 4|2 (25)

que pode ser escrita de maneira geral para as diferentes condicbes de contorno na

expressao da Formula de Euler:

P, = (2.6)

sendo I, o comprimento de flambagem equivalente. Pode-se perceber que a barra da figura

(2.7) se comporta como parte de uma barra com extremidades articuladas (figura 2.8).

Figura 2.8 — Comprimento efetivo de uma barra engastada na base e livre no topo

12



O comprimento de flambagem equivalente |, varia para cada condi¢éo de contorno de uma

barra, e alguns casos mais comuns estdo ilustrados na figura (2.9).

L AL LLLLLLL L /4444[4444 /%Zé JE

TSI s TS s TS 7
I, =2l l,=1/2 I, =0,7l I, =2l
Figura 2.9 - Comprimentos de flambagem equivalentes (adaptado de FUSCO, 1981)

A validade das equacdes determinadas anteriormente esta restrita a barras de material

elastico linear (regime elastico), como foi definido inicialmente. Para que tal hipotese seja

obedecida, a tensdo critica maxima de compresséo (o, ) ndo deve ser maior do que o

limite de proporcionalidade ( f,) do material.

O max < fe (27)

P . « «
Para o valor de P, , o, :f, sendo A a area da secdo transversal da barra. A equacao

cr?

(2.7) se torna

2
o, = =T =< (2.8)

onde

sendo A o indice de esbeltez da barra e i 0 raio de giracdo da se¢do transversal no plano de

flexdo.
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Quando o, = f,, tem-se

7°E

f

e

(2.9)

ﬂ’zﬂ’lim:

Pode-se concluir entdo que a determinagdo da carga critica de Euler se da apenas para

A=A, 0 Que assegura que a tensdo critica seja menor do que o limite de

proporcionalidade do material.

A avaliacdo da estabilidade de barras fletidas ja foi realizada por diversos autores. FUSCO
(1981) admite que apo6s a flambagem de barras originalmente retas exista uma linha
elastica senoidal e a partir disto define que os momentos externos, determinados pelas
acoes externas e 0s momentos internos, determinados pela rigidez El da barra e curvatura
1/r da se¢do, sdo os responsaveis pela possibilidade de estabilidade de cada configuracéo.
Enquanto a um aumento do momento externo corresponder um aumento do interno, de tal

forma que

M, =M (2.10)

ext int

0 equilibrio da barra sera estavel, desde que a ruptura fisica do material ndo seja alcancada.

2.2.2 Instabilidade na flexdo composta

Considerando que a barra esbelta e em regime elastico (figura 2.7) agora esteja submetida

a um carregamento excéntrico, com excentricidade inicial e , pode-se dizer que esta esta

submetida a flexdo composta com momento atuante igual a
M =P(e+Y) (2.11)
Substituindo (2.11) na equacéo simplificada (2.2), tem-se

d’y

e +k’y =—k’¢, (2.12)

gue tem como solucdo geral

y=C,senkx+C, coskx—¢,
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Logo, para x=0,y=0e C, =¢,. Para x=|,%=0 tem-se:

X
y=C,senkx+e (coskx—1)

ﬂ:Clkcoskx—elksenkx
X

C,kcoskl—eksenkl =0
C,=etg(kl)
y =g [tg(kl)senkx+coskx—1] (2.13)

Como se pode verificar, a equacao (2.13) permite o calculo para obter as flechas utilizando
a equacdo simplificada. No entanto a carga critica de Euler ndo tem significado real na

flexéo composta. A confirmagéo disto vem quando se leva a carga P ao suposto P, pela

equacao simplificada.

coskl

a= y(I):el(mj

lima=o
P—P,
Neste caso ndo ha sentido real desta conclusdo, pois sempre existira a deflexdo a para

valores maiores do que P, , até onde o material resistir (figura 2.4). Enquanto o material

r?

puder trabalhar no regime elastico, ndo havera problema de instabilidade na flexdo

composta e sera um Problema de segunda ordem.

2.2.3 Flambagem inelastica

Estendendo o estudo da instabilidade para situacdes em que o limite de proporcionalidade

do material for excedido (4 < 4,,,, o, > f.), chega-se a flambagem inelastica. Quando a

coluna analisada ndo € considerada muito longa para flambar elasticamente, nem muito
curta para falhar por escoamento e rompimento do material (logo, sem nenhuma
consideracdo sobre flambagem ou estabilidade), ela recebe a classificagdo de coluna com
indice de esbeltez intermediario e falha por flambagem inelastica (GERE, 2003). Ainda
assim a equacdo (2.6) da formula de Euler pode ser empregada, desde que seja levada em

conta a teoria de flambagem inelastica. Para fins préaticos a teoria do mddulo tangente é a
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mais indicada, fazendo a substituicdo do mddulo de elasticidade E pelo médulo tangente
E

t

E = (d_aj
de ),

Este modulo diminui a medida que a tensdo aumenta além do limite de proporcionalidade e
quando a tensdo esta abaixo desse limite ele se torna igual ao modulo de elasticidade
comum E. Outras teorias de flambagem inelastica podem ser encontradas em GERE
(2003).

Esta analise mostra que o fendmeno da instabilidade das barras pode ocorrer tanto com
tensdes menores quanto maiores do que o limite de proporcionalidade, sem que se altere a

natureza do fendmeno, que é a mudanca da forma de equilibrio (FUSCO, 1981).

2.2.4 Natureza dos problemas em estruturas de concreto

Para o0s casos reais de estruturas de concreto armado submetidas a acdes externas aplicam-
se somente 0s conceitos relativos ao problema de segunda ordem (casos de flexdo
composta e material linear), pois nas analises usuais comumente faz-se a linearizagdo do
problema. Caso ndo seja feita esta linearizacdo na analise, as cargas limites encontradas
serdo maiores do que aquelas obtidas no problema de segunda ordem e neste caso seria
possivel atingir alguma situacdo de instabilidade real por ponto limite (flexdo composta e

material ndo-linear).

2.3 EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM GLOBAIS
2.3.1 Instabilidade de edificios altos

Ao analisar a estrutura de um edificio todas as consideracdes feitas até aqui sobre
instabilidade de sistemas mais simples podem ser aplicadas, levando em conta as
adaptacOes necessarias. Para viabilizar os calculos o engenheiro procura representar de
maneira simplificada todos os elementos reais a serem construidos utilizando os modelos
estruturais, que sdo protétipos para simular o edificio real, seja em uma analise
computacional ou manual. Existem varios modelos estruturais que podem ser aplicados na
concepcdo de uma edificacdo, dos mais simples aos complexos, que permitem
consideracBes mais precisas ou simplificadas do caso real. Desta forma é preciso avaliar

bem qual o desempenho esperado das estruturas projetadas, pois suas caracteristicas

16



definirdo qual modelo reflete melhor seu verdadeiro comportamento. Esta etapa de grande
importancia fica a cargo do engenheiro, que na fase inicial do projeto define por qual
modelo seguira a marcha de calculo. Isto implica em saber todas as limitagdes e o

funcionamento do procedimento escolhido.

Quando se busca analisar o comportamento global os edificios usuais sé@o geralmente
representados por estruturas reticuladas formadas por porticos planos ou espaciais (figura
2.10) de forma que resistam a agfes tanto horizontais quanto verticais e contenham
elementos que garantam a estabilidade, permitindo que a estrutura se deforme, porém néo
excessivamente, para assegurar que esta nunca atinja o estado limite ultimo de

instabilidade, ou seja, perder a capacidade resistente pelo aumento das deformacdes.

VivdlWave
- L A

Pértico plano Pértico espacial

Figura 2.10 - Modelos estruturais — Portico plano e espacial

Quase todas as edificacBes terdo sempre em maior ou menor grau deslocamentos
horizontais gerados por diversas fontes como, por exemplo, a acdo do vento, 0s
desaprumos inevitaveis, a assimetria de carregamentos e de geometria (PINTO, CORREA
& RAMALHO, 2005), por isso o caso real é sempre de flexdo composta. Uma anélise de
estruturas considerando o equilibrio de for¢as e momentos na sua configuracdo geométrica
inicial, sem levar em conta estes deslocamentos, € uma aproximacao de célculo que leva a
uma analise denominada andlise de primeira ordem, e seus efeitos sdo os efeitos de
primeira ordem. No entanto, o equilibrio real de uma estrutura sempre se da numa
configuracdo deformada e a analise de sua estabilidade global esta diretamente ligada com
a magnitude de seus deslocamentos. Essa analise na posi¢do deformada é feita pela teoria
de segunda ordem e estuda os efeitos de segunda ordem nas estruturas.
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Considere a coluna da figura (2.11) engastada na base e sujeita a cargas verticais e

horizontais F, =50tf e F, =20tf , respectivamente. Seus dados geométricos estéo

representados na figura e 0 médulo de elasticidade E =28000MPa ( f, =25MPa).

[F, = 20tf | - Secado transversal (cm)
Tr
50
50
8m
X
/ \ y

Figura 2.11 - Barra engastada na base e sujeita a carregamentos

Considerando a analise de primeira ordem podem ser obtidos os esfor¢os (normal, cortante
e momento fletor) e os deslocamentos pela equacéo da linha elastica conhecida da estrutura
(figura 2.12).

Diagramas de esforgos Deslocamentos
Normal Cortante Momento fletor *-y |
_50tf -20tf 0 ma Yimax = 0,234m
M =20x-160
©} © ©
-50tf -20tf -160tf.m

Figura 2.12 - Diagramas de esfor¢os e linha elastica
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Ao final desta analise pode-se perceber que o ponto de aplicacdo da carga vertical mudou,
pois a estrutura estad agora deformada e um momento adicional é gerado por esta carga
aplicada na configuracdo deslocada. O calculo deste momento adicional e todos os
subsequentes (pois o0 ponto de aplicagdo da carga vai sendo modificado gerando
acréscimos de momento) até que se atinja o equilibrio final (no caso de estruturas estaveis)
é feito pela analise de segunda ordem (figura 2.13). O momento final da estrutura sera a

soma do obtido na analise de primeira ordem com os da analise de segunda ordem.

Momento de primeira ordem

/
(F,, atuante ndo representada)

Momento final

Figura 2.13 - Momento final da estrutura em anélise de segunda ordem

As imperfei¢cbes geométricas iniciais sdo inevitaveis e a NBR 6118/2003 indica que no
ELU das estruturas reticuladas devem ser consideradas as imperfeicGes geométricas dos
elementos estruturais da estrutura descarregada, podendo estas imperfeicdes ser dividias

em dois grupos: imperfeicdes globais e locais.

As imperfei¢cGes geométricas globais tratam da estrutura como um todo, considerando um
desaprumo dos elementos verticais que leva a uma forma inclinada, como a apresentada na
figura (2.14-a). Ja as imperfeicbes geométricas locais referem-se a elementos individuais
da estrutura, basicamente os pilares de um edificio, e sdo oriundas da falta de retilinidade

ou do desaprumo deste elemento (figura 2.14-b).
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Figura 2.14 — Imperfei¢cOes geométricas globais (a) e locais(b)

A NBR 6118/2003 classifica, no item 15.4.1, os efeitos de segunda ordem em globais,
locais e localizados. Os efeitos globais tratam do edificio como um todo através dos
deslocamentos de seus nos e aplicacdo das cargas verticais atuantes. Os efeitos locais
dizem respeito as barras da estrutura isoladamente, como em um lance de pilar onde o eixo
se deforma pela atuagdo de momentos fletores em suas extremidades e ainda atua a carga
de compressdo. Os efeitos localizados sdo casos especiais que atuam em regides
especificas de um elemento onde ndo se pode aplicar a hipdtese de secdes planas (uma
regido apresenta ndo-retilinidade maior do que a do eixo do elemento como um todo). Este
€ 0 caso dos pilares paredes (simples ou compostos), que sob a acdo de momentos fletores
atuando na sua direcdo mais rigida se deforma mais na sua extremidade comprimida (ha
concentracdo de tensdes). Neste trabalho os efeitos de segunda ordem considerados serdo
somente os globais, porém a dispensa da andlise global de segunda ordem néo desobriga o
estudo local e localizado de cada elemento da estrutura.

2.3.2 Ac0es horizontais consideradas

As principais agdes horizontais em edificios que sdo geralmente consideradas para a
analise da estabilidade sdo a acdo do vento e as imperfeicbes geométricas (CARMO,
1995), no entanto existem outras ndo menos importantes como empuxos desequilibrados e
acdes de origem sismica, por exemplo, que atuam nas edificacfes, mas ndo serdo tratadas

neste trabalho.
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a) imperfeicdes geométricas globais — consideram o desaprumo acidental inevitavel de

uma edificacdo na forma de um deslocamento angular &, em relagédo a posicao inicial

indeformada (figura 2.15).

2 v Z

n prumadas de pilares

Figura 2.15 - Imperfei¢cGes geométricas globais (NBR 6118/2003)

A estimativa deste desaprumo varia para cada edificacdo de acordo com a altura total H e

0 nimero de prumadas de pilares n, apresentado nas formulacdes (2.14) e (2.15):

1
100vH

%=@JE%E (2.15)

onde H esta em metros e os limites inferiores e superiores para 6, séo 0s seguintes:

6, = (2.14)

6,... =1/400 para estruturas de nos fixos;
6,... =1/300 para estruturas de n6s méveis e imperfeigdes locais;

Hlmax = ]/200 )

b) acdo do vento — deve ser sempre considerada no calculo da estrutura, pois seus efeitos
principalmente em edificios bastante altos sdo muito significativos. A NBR 6118/2003
remete ao calculo como indicado na NBR 6123/1988. Neste trabalho serd considerada a

acdo do vento que pode ser associada a um carregamento estatico equivalente a acao real
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(dindmica). Para as edificacbes usuais a acdo estdtica equivalente € determinada

considerando os coeficientes aerodinamicos indicados na norma.

As imperfeicdes geometricas globais e a acdo do vento em edificacbes ndo devem ser
necessariamente combinadas. Entre elas considera-se apenas a mais desfavoravel, ou seja,

a que provocar maior momento total na base da edificacéo.

2.3.3 Consideracao das ndo linearidades

Pode-se dizer simplificadamente que uma analise ndo-linear é um célculo onde a resposta
da estrutura, seja ela em deslocamentos, esfor¢cos ou tensfes, possui comportamento néo-
linear, isto €, ndo-proporcional a medida que um carregamento é aplicado (KIMURA,
2007). Este comportamento € o que caracteriza as estruturas de concreto armado e para que
a analise estrutural seja a mais proxima da realidade, deve-se sempre que possivel levar em

conta seus efeitos.

O comportamento ndo-linear € resultado basicamente de dois aspectos que sdo intrinsecos
a todas as estruturas reais em concreto armado: a ndo-linearidade fisica (NLF) e a nao-

linearidade geométrica (NLG).

2.3.3.1 N&o-linearidade fisica (NLF)

A ndo-linearidade fisica é o fenbmeno correspondente a ndo-proporcionalidade entre a
tensdo aplicada e a deformacéo sofrida pelo material (LIMA, 2001). Esse comportamento
estd ligado a caracteristica ndo-linear do material e pode ser observado nos diagramas

tensdo x deformacéo do concreto e do aco na figura (2.16).
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B

Diagrama tenséo x deformag&o do ago Diagrama tenséo x deformag&o do concreto

Figura 2.16 - Diagramas tensdo x deformacéo de calculo do aco e concreto

Assim, as relagOes entre o esforco normal e a deformacdo axial, 0 momento fletor e a
curvatura associada e 0 momento torsor e a rotacao relativa por unidade de comprimento
deixam de ser lineares. Isso implica que os valores das rigidezes a flexdo, a deformacéo
axial e a torcdo de uma secdo transversal de um elemento, passam a depender do estado de
solicitacdo da mesma. Além disso, o estado de solicitagdo das varias se¢Oes transversais de
um elemento nédo € uniforme ao longo deste e torna-se dificil definir um valor Unico para a
rigidez do mesmo. Em edificios de concreto armado as propriedades dos materiais
constituintes vdo se modificando de acordo com o incremento do carregamento na
estrutura conferindo aos elementos um comportamento néo-linear, resultado basicamente
do efeito da fissuracdo, da fluéncia, da presenca das armaduras e carregamento axial das
barras. Considerar todos esses termos de forma exata implicaria em um alto grau de
complexidade no célculo de cada elemento componente da estrutura, pois reagem
diferenciadamente diante de cada fator mencionado. Para evitar essas dificuldades,
diversos estudos buscam obter métodos para uma consideracdo simplificada da NLF.
Como o que se procura é obter os deslocamentos finais mais préximos da realidade, uma
forma de considerar a NLF ¢ alterar diretamente o valor da rigidez ElI dos elementos
componentes, como vigas e pilares, uma vez que estes tém seus deslocamentos diretamente
afetados por sua rigidez. A proposta desses métodos de simplificacdo € conferir uma
reducdo média na secdo bruta considerada da secdo transversal dos elementos estruturais,
de forma que se possa simular a rigidez efetiva dos elementos para o nivel de solicitacdo
que se deseja analisar, a rigidez secante, ao invés de utilizar a se¢do integra ou mesmo a
fissurada. Em uma analise de segunda ordem, o valor de EIl deve ser representativo das
rigidezes dos membros em um estado imediatamente anterior ao estado ultimo, caso onde

o0s elementos ja se encontram fissurados. A NBR 6118/2003, no item 15.3 Principio basico
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de calculo, no capitulo sobre instabilidade e efeitos de segunda ordem, traz a seguinte
sentenca: “A nao-linearidade fisica, presente nas estruturas de concreto armado, deve ser
obrigatoriamente considerada”, e sugere para a consideragdo aproximada da NLF, quando
se leva em conta os efeitos de segunda ordem globais em edificios com quatro ou mais

pavimentos, os seguintes valores (item 15.7.3):

Lajes: (El) =0,3E;l,

sec

_ (El)__=0,4E;l,, para A = A
Vigas: - .
(El )Sec =0,5E,1 ,para A = A

Pilares: (El)_ =0,8El,

sec

onde I, € 0o momento de inércia da se¢do bruta de concreto, incluindo, quando for o caso,
as mesas colaborantes e E; € o modulo de deformagdo tangente inicial do concreto, obtido

por ensaio adequado ou, na falta deste, pela formulacdo:
E, =5600f," (2.16)

A NBR 6118/2003 ainda traz um valor aproximado que pode ser usado para estimar a
rigidez geral, quando o contraventamento for feito apenas por vigas e pilares e o valor do

coeficiente y, (de instabilidade global a ser visto adiante) for menor que 1,3. Esta

consideracao €:
(El),, =0,7E4l,

Entretanto deve-se aplicar este coeficiente Unico com algumas ressalvas, como comenta
CARMO (1995). As diferencas obtidas para os deslocamentos com as diferentes
consideracdes da rigidez EI ndo devem ser desprezadas, especialmente nos casos em que

as vigas contribuam significativamente para a rigidez global.

Outra forma de considerar a NLF contemplada na NBR 6118/2003 é através dos diagramas
momento-curvatura. Em uma sec¢do de concreto armado com momento fletor atuante é
possivel relacionar este com a curvatura da secdo pela equagdo simplificada abaixo, ja

apresentada em 2.1-a:
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1__M
r El
Pode-se perceber pela formulacdo que a relagdo momento-curvatura (M x1/ r) é feita pela

rigidez EI do elemento. Na figura (2.17) tem-se um diagrama M x1/r para uma se¢&o no
meio do vao de uma viga bi-apoiada para diferentes niveis de solicitacdo. Neste diagrama o

angulo que representa M /(/r) é arigidez a flexdo secante(EI )Sec.

E-ELU

D - Escoamento do ago

/
A
/ ¢\
C - Carregamento de servigo
o ¢ o :
5 [N
S / \
2 M(.VQM B
B - Inicio da fissuracéo “E’

Curvatura (1/r)

Figura 2.17 — Diagrama momento x curvatura de uma sec¢ao de uma viga bi-apoiada
(adaptado de MACGREGOR & WIGHT, 2005)

MACGREGOR & WIGHT (2005) apresentam o exemplo da viga do diagrama da figura
(2.17) que inicialmente estava integra, sem fissuras, pequenas deformacBes e uma
distribuicdo de tensdes linear. Este estagio esta representado pelo ponto A da figura (2.17)

e até que o ponto B seja atingido, o diagrama € linear (Estadio I).

Quando a tensdo na parte inferior da viga atinge a resisténcia a tracdo maxima do concreto,
a fissuracdo se inicia (Estadio Il). A partir deste ponto a tensdo é transferida para 0 aco da
armadura que passa a trabalhar tensionado. Como resultado uma se¢do menor de concreto
atua efetivamente resistindo aos momentos e a inércia da viga sofre uma reducédo

consideravel. Logo, é possivel visualizar na figura (2.17) que a partir do ponto B ocorre
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uma diminuicdo no angulo do diagrama M x1/r, o que representa a diminuigdo da rigidez

El do elemento.

Como as estruturas de concreto armado sdo idealizadas para trabalharem fissuradas, este
estdgio compreende o comportamento da maioria das pecas em servico das estruturas

usuais. Ndo é possivel construir um diagrama M x1/r sem conhecimento prévio da

armadura, pois a partir deste ponto ela torna-se a responsavel pelo funcionamento da viga.
Ainda se pode considerar como linear esta nova fase do diagrama, pois a maior abertura de
fissura se enquadra dentro dos limites de aceitabilidade dado pelo estado limite de

fissuragéo.

O Ponto D da figura (2.17) representa o escoamento da armadura e pode-se notar a grande
reducdo no angulo (rigidez El ) do diagrama a partir deste ponto (Estadio I11). Uma vez
gue o0 escoamento seja atingido, a curvatura aumenta rapidamente para pequenos
incrementos do momento. A viga atinge o ELU pelo esmagamento do concreto da parte
superior da mesma no ponto E do diagrama.

Se no caso analisado anteriormente a peca estivesse sujeita a flexo-compresséo, haveria a
presenca de uma forca normal N e o diagrama passaria a se chamar diagrama normal-
momento-curvatura. Dada uma forca normal solicitante, a curvatura na secdo é modificada

de acordo com o momento fletor atuante e esta variagdo determina a rigidez EI .

2.3.3.2 Na&o-linearidade geométrica (NLG)

Os efeitos da ndo-linearidade geométrica sdo aqueles oriundos da mudanca de posicdo da
estrutura no espaco (PINTO & RAMALHO, 2002). Quando se considera o calculo de uma
estrutura na sua posicao de equilibrio final (ja deformada) esta se levando em conta a NLG,
pois o0s esforgos e, consequentemente as acgdes, sdo afetados pelo estado de deformacdo do
conjunto e mesmo que o material seja elastico-linear a NLG leva a ndo-proporcionalidade

entre causa e feito.

Para as estruturas constituidas por elementos solicitados a flexdo com presenca de forcas
axiais, principalmente as esbeltas, o fendmeno da interagédo axial-deformacéo pode assumir
importancia fundamental para o equilibrio (MARTINS, 1979). Isso ocorre nos casos em
que os efeitos de segunda ordem sdo relevantes e precisam ser considerados. Esta interacéo

entre o esforgo axial e a flexdo afeta a matriz de rigidez de um elemento de uma estrutura
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introduzindo nela uma contribuicdo devido a este esforco axial. A matriz de rigidez pode
entdo ser dividida em duas partes: a matriz de rigidez elastico-linear e a matriz de rigidez
geomeétrica, esta ultima dependendo apenas do estado de tensdo na configuracdo deformada
e ndo das propriedades do material (FELIPPA, 2001). Quando a deformacéo é desprezada

a parte geométrica desaparece e a matriz de rigidez do elemento é a propria elastico-linear.

Quando a NLG for considerada no célculo dos esforcos, uma formulacdo de seguranca na
combinacéo das acdes pode ser admitida de acordo com o item 15.3.1 da NBR 6118/2003.
Para garantir a seguranca isoladamente em relagdo a cada um dos esforgos atuantes em
relacio aos Estados Limites Ultimos, a condicdo a ser sempre obedecida é a expressa em
(2.17).

R, >, (2.17)

onde R, representa os valores de calculo dos esforgos resistentes e S, os valores de

calculo dos esforcos atuantes. Se os esforcos atuantes forem obtidos considerando regime
elastico-linear, a NBR 8681/2003 — Acles e seguranca nas estruturas — Procedimento

estabelece que o coeficiente y, pode ser aplicado tanto a agéo caracteristica quanto ao

esforco caracteristico (2.18).
Sd:S(7/ka) ou Sd:7f8k27fs(|:k) (2.18)

No entanto, para calculo considerando uma analise néo-linear o esfor¢o atuante S, deve
ser calculado pela aplicagdo direta do coeficiente y, a agdo caracteristica F,_ (equagéo

2.19), pois as duas maneiras apresentadas como equivalentes em (2.18) ndo fornecem o
mesmo resultado neste tipo de analise (VASCONCELOS, 1987).

Sy :S(7f Fk) (2.19)

No caso de ser considerada a NLG, o coeficiente de ponderagdes y, pode ser desdobrado
em seus coeficientes parciais y, 7,7, de acordo com a NBR 8681/2003 (o coeficiente
7:, leva em conta a variabilidade das acOes; y,, =y, € o coeficiente de combinagéo das

acOes, considerando a falta de conhecimento das probabilidades das acGes atuarem de

forma simultanea; e y,, pondera os possiveis erros de avaliacédo das solicitaces a partir
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das acbes) e aplicar apenas o coeficiente y,, a solicitacdo calculada, com a acéo

caracteristica multiplicada por y,w, , onde y;,=v, (equacdo 2.20). FRANCO &

VASCONCELOS (1991) comentam que esta pratica é realizada pelo fato de se estar

fazendo uma analise mais refinada, diminuindo as incertezas ponderadas pelo .

Sq :7f38(7f1'//o|:k) (2.20)

Dessa forma o coeficiente global y, foi inteiramente considerado para se obter os

esforcos de calculo para os estados limites ultimos.

Nos casos de consideragdo da NLG y,, deve-se sempre obedecer a y,, =11, segundo a

NBR 6118/2003. A NBR 8681/2003 define que y, varia de acordo com o tipo de

carregamento, cujos valores normativos sao:

v, =0,5 nos casos mais gerais;
v, =0,7 para elevada concentragéo de pesos ou pessoas;
v, =0,8 em depositos, arquivos, depositos oficinas e garagens.

2.3.4 Critério de imobilidade de uma estrutura

A andlise da estabilidade global de estruturas visa classificar as mesmas quanto a
deslocabilidade lateral dos nés, ou seja, busca analisar a sua sensibilidade aos efeitos de
segunda ordem. Pode-se dizer assim que quanto mais estavel a estrutura for, menores serdo

estes efeitos.

Uma estrutura carregada horizontal e verticalmente sofre deslocamentos laterais resultantes
destes carregamentos. Nos casos onde estes deslocamentos causam o aparecimento de
importantes efeitos de segunda ordem, a estrutura é considerada de nds mdveis; caso

contrario, sera de nés fixos.

Admite-se que se os efeitos de segunda ordem forem inferiores a 10% dos de primeira
pode ser feito o calculo desconsiderando estes, pois nesta porcentagem estdo incluidas as

incertezas do carregamento de vento.
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M,, <LIM,, (2.21)

onde M,, é o valor de calculo do momento total que inclui 0 momento de segunda ordem

e M,, éovalorde calculo do momento de primeira ordem.

No entanto, a analise de segunda ordem para se conhecer o valor de M,, € mais

complexa. O ideal seria buscar o valor do momento de segunda ordem somente nos casos
onde ja estivesse definido que a estrutura seria realmente calculada como de n6s moveis e

nos outros casos, utilizar a analise de primeira ordem para classificar a estrutura.

Dessa forma, alguns pardmetros s&o utilizados para verificar a estabilidade global e
auxiliam na decisdo de considerar ou ndo os efeitos de segunda ordem, como o parametro

a e o coeficiente y,. Além disso, também é interessante verificar a relagdo flecha/altura,

que avalia os deslocamentos laterais e seus limites para o Estado Limite de Deformagdes

excessivas, mas ndo € mais considerada como um parametro de instabilidade atualmente.

A andlise global da estabilidade deve ser feita inicialmente na elaboracdo de projeto
estrutural e visa orientar o procedimento a ser utilizado para o calculo da estrutura. Ela ndo
dispensa o estudo da estabilidade localizada e local dos elementos pelo coeficiente de
esbeltez 4 de cada pega, que sO € viabilizado quando conhecidos os esforcos finais, ou

seja, apos a realizacao da andlise global.

2.3.5 Critérios praticos para a avaliacdo da instabilidade global
2.3.5.1 Parametro «

O parametro « foi definido em 1967 por Beck e Konig baseado na teoria de Euler e é
utilizado para avaliar a consideragdo ou ndo dos efeitos de segunda ordem através da
rigidez horizontal da estrutura. Pela primeira vez o ja conhecido parametro da equacdo de
flambagem para uma barra foi estendido para a estrutura de um edificio regular
(VASCONCELOS & FRANCA, 1997).

Considerando uma coluna reta com comportamento elastico-linear e comprimento L,
como da figura (2.7) ja analisada no item 2.2.1 deste trabalho, submetida a carregamento
vertical distribuido ao longo da altura, a equacdo diferencial encontrada que permitiu a

determinacdo da carga critica € a indicada em (2.22).
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— YT y=0 (2.22)

onde y(x) representa o deslocamento do eixo da barra e P(x)=px € a resultante do

carregamento vertical distribuido. Quando se utiliza o artificio de adotar a abscissa

adimensional fazendo & = x/L , tem-se:

x=&-L
dy _dy dx _dy
dé dx d& dx
d’y _d’y .,
dé®  dx?
2 2
dy _dy 1 (2.23)
dx® d&° L
Substituindo a nova varidvel em (2.22) obtém-se:
2 2
9y PLy o (2.24)
dé®  El
ou
d?y
d—§2+a2y:0 (225)

onde a® é um coeficiente adimensional relativo a flambagem da barra. Quando a carga

P(x) atinge seu valor critico, o® também se torna critico (2.26).

@l =-—o— (2.26)

Pode-se perceber que «, atraves de P, , depende das condigdes de contorno da barra. Ele é

ro

chamado de coeficiente de instabilidade.

BECK & KONIG (1967) ampliaram a nogdo do coeficiente de instabilidade de barras para
um certo tipo de estrutura estudada pelos autores. Tratava-se de um edificio de varios

pavimentos com o0 mesmo pé direito em todos os andares. A distancia finita entre dois
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pavimentos consecutivos foi estabelecida dx e a diferenca de deslocamentos entre

pavimentos, dy . Os pilares da estrutura foram considerados rigidamente ligados entre si e

havia uma estrutura rigida responsavel pelo contraventamento, como pilares parede. Dessa
forma foi possivel considerar um pilar unico com rigidez equivalente ao edificio, que sob
acdo do mesmo carregamento levaria as mesmas flechas horizontais do original,
transformando assim o discreto em continuo e este estudo seria representativo das

edificacOes usuais (figura 2.18).

4‘91 *‘EL
W P v
B |
“ H ]
P pavimenton ||V i (|l | =
w {l [
n-1 8 f m
P v i (| |
w | q |
[ ) ) {l | ing
- Pavimento i v < = { | 2
! (P |V "
w { | T
| |
P v i (] |
W (l |
1 - { | ~
Pavimento 1 T 2 8 f
77777 ~ < ~ 777hr 7 LY —

Figura 2.18 — Sistema descontinuo dado e sistema continuo idealizado (adaptado de BECK
& KONIG, 1967)

Os edificios altos apresentam uma altura muito maior do que suas dimensdes em planta,

sendo entdo bem representados por um sistema continuo com base nas fundacdes.

Utilizando o mesmo artificio da abscissa adimensional &=x/L, o resultado foi uma
equacdo diferencial linear ndo-homogénea de quarta ordem com coeficientes variaveis
(2.27).

rowl

y"(§)+a’ly(€)-¢] = (2.27)

onde w representa a carga horizontal uniformemente distribuida na altura L da edificacéo

e o0 carregamento vertical P também € distribuido ao longo da altura (equacéo 2.28):
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P=(p+v)L (2.28)

sendo p o carregamento na estrutura de contraventamento e v a carga distribuida na

estrutura contraventada.

A solucdo desta equacdo foi obtida utilizando fungbes de Bessel e pela primeira vez
obteve-se o coeficiente de instabilidade relacionado com a perda de estabilidade global do
edificio (equagéo 2.29).

Lo PE_(p+v)l
El El

(2.29)

O edificio seria entdo transformado na verificagdo de um pilar Gnico cujo pardmetro a €
facilmente determinado (VASCONCELQS, 1998).

A transformacdo do discreto em continuo apenas é aceitavel pra uma grande quantidade de
andares, que os autores admitiram ser maior que 4 pavimentos. Para tanto, o valor critico
encontrado foi (2.30):

a, =2,80 (2.30)

Porém, para atender o critério de imobilidade de estruturas e garantir que os deslocamentos
horizontais ndo sejam muito expressivos dispensando assim a analise de segunda ordem, a

recomendacédo para « resultante foi a seguinte (2.31):
a<0,6 (2.31)

VASCONCELOS (1998) relata que ele proprio em 1986 estudou o mesmo tipo de
estrutura que Beck e Konig utilizando recursos computacionais e dessa vez analisando a
prépria estrutura discreta ao invés da continua. Os resultados foram coincidentes com os j
apresentados para nimero de pavimentos superior a 20. A partir de quatro andares as
diferencas tendiam para uma convergéncia com o trabalho anterior. J& para 1, 2 e 3
pavimentos, as divergéncias eram bastante acentuadas e ele chegou a uma expressao em

funcdo do nimero n de pavimentos (2.32) para « .

o =2,80-1,1e %" (2.32)
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No entanto a formulagédo original do parametro é a adotada hoje pelas normas. Supondo

gue o contraventamento seja feito por um pilar ou conjunto de pilares com rigidez (EI )k,

constante ao longo da altura H do edificio e com a resultante das cargas verticais atuantes

N, , 0 parametro de instabilidade fica definido pela formulagéo (2.33):

a=H, | N (2.33)

- tot (EI )k

que relaciona as grandezas mais importantes na avaliacdo da estabilidade global. Ele foi
incorporado pelo Cddigo Modelo CEB-FIP 1978 e passou a ser bastante utilizado no
mundo todo. No entanto, o CEB-FIP Model Code 90 abandonou o uso deste parametro,
sendo mantido apenas no Eurocode EC-2 para auxilio dos projetistas. A NBR 6118/2003

adota 0 o desde sua ultima revisao.

A validade de utilizacdo deste parametro se d& para material dentro do regime eléstico e
estruturas formadas por pré-moldados, alvenaria portante ou estruturas com ndcleos
bastante rigidos, como pilares-parede (VASCONCELOS, 1985), pois 0 modulo de rigidez
El é obtido nestes casos pelo somatorio das rigidezes de cada pilar. Em estruturas
moldadas in loco ocorre a solidariza¢do das vigas com pilares imprimindo um acréscimo
de rigidez consideravel, que, se ndo levando em conta, resulta em valores de « maiores do
que realmente representam. A grande dificuldade na utilizacdo deste pardmetro de

instabilidade é a determinacéo correta da rigidez EI .

Uma forma de tratar o problema (VASCONCELOS, 1985) € utilizar as expressdes de «

(2.33) e «,, (2.34), introduzindo o coeficiente de seguranca a flambagem global v (2.35).

N
a, =H,, |[—o 2.34
cr tot (EI )k ( )
N
v=—o 2.35
N (2.39)
a
o= (2.36)
Jo
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onde N, corresponde a carga de flambagem e pode ser determinada por qualquer processo

de calculo para este fim. Desta forma o célculo de « utiliza indiretamente a rigidez El .

Outra maneira de tratar esta imprecisdo é através da rigidez equivalente. Para porticos, é
possivel obter sua rigidez equivalente considerando um carregamento horizontal

uniformemente distribuido (figura 2.19).

LWLLLLLLLLLLLLLLL

LWLLLLLLLLLLLLLLL

Figura 2.19 — Rigidez equivalente de porticos

Calculando a flecha horizontal caracteristica f, do topo do edificio sob acdo de carga

lateral caracteristica e igualando ao deslocamento do topo de um pilar equivalente em

balanco com altura H igual a da edificacdo e de rigidez (Elk) constante, sob acdo de uma

mesma carga g, constante, pode-se relacionar a seguinte equagéo (2.37).

4
L (2.37)
8EI,

Isolando a rigidez EIl , obtém-se o valor equivalente de (2.38)

qH*
El), =T 238
€N =51 (2.38)

O parametro fica assim definido como

N,

“ (EI )equiv.k

a=H (2.39)

34



Esta associagéo entre pdrticos € possivel porque, como as lajes possuem rigidez “infinita”
no plano horizontal pela sua consideracdo de diafragma rigido, elas permitem que o0s

porticos e paredes trabalhem de forma conjunta para resistirem as a¢6es horizontais.

Com a introducdo da rigidez equivalente pode-se estender o célculo para qualquer

estrutura.

A resultante N, das forgas verticais aplicadas a estrutura foi estudada por

VASCONCELOS (1985) que, utilizando o conceito de forcas de confinamento (definidas
no respectivo trabalho), mostrou que ndo € importante no calculo da solicitacdo critica do
pilar de contraventamento onde esta aplicada a carga. O que interessa é a resultante das
cargas aplicadas na estrutura. O pilar de contraventamento escora 0os demais e trabalha

como se a carga estivesse aplicada somente nele.

As forcas de confinamento definidas entdo surgem como resultantes horizontais da carga
aplicada na estrutura deformada, atuando no sentido de restabelecer o equilibrio. Estas
forcas sdo tais que 0 momento adicional, de segunda ordem, que surge em decorréncia da
configuragdo deformada da estrutura € o mesmo que aparece nesta ainda ndo deformada

sob a agdo das forcas de confinamento.

Ainda no mesmo estudo, o autor apresenta exemplos com pérticos de 2 e 3 pavimentos
que, utilizando o conceito das forcas de confinamento em relagdo & acdo externa e o
parametro «, levam a conclusdo que a medida que cresce 0 nimero de pavimentos, a
hipotese de admitir a resultante das forcas da estrutura toda aplicada apenas no pilar de

contraventamento é mais exata.

Além do valor maximo do pardmetro o recomendado por BECK & KONIG (1967),
outros limites foram estipulados para « baseados na forma da linha eléstica do edificio, e
por isso variam de acordo com o tipo de estrutura de contraventamento. FRANCO (1985)
estudou o comportamento elastico de edificios e chegou a algumas recomendaces para 0s
diversos tipos de estruturas regulares: contraventamento por pilares-parede, por pérticos e
mistos. A deformada de cada uma dessas estruturas foi ajustada para parabolas do 4°, 3° e
2° graus, respectivamente (CARMO, 1995) e levou aos parametros de forma e seus valores
de « (figura 2.20).
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Pilar-Parede  w=0,4 o,=0,7 Misto y=0,5 a=0,6 Pértico y=0,67 0,=0,5

Figura 2.20 — Diferentes sistemas de contraventamento com suas respectivas deformadas

A NBR 6118/2003 adotou 0s seguintes valores para «, que segue as indicagOes de
FRANCO (1985):

a=0,2+0,1nsen<3
a=0,6sen>4

Onde n é o numero de pavimentos.

Estes valores sdo indicados para edificios usuais e quando se trata de outras configurages

a Norma prevé os seguintes limites:

a =0,7 no caso de contraventamento exclusivo de pilares-parede
=0,5 no caso de contraventamento exclusivo por porticos

2.3.5.2 Coeficiente y,

O parametro de instabilidade y, foi introduzido por FRANCO & VASCONCELOS (1991)
e mede o grau de sensibilidade de uma edificacdo com relacdo aos efeitos de segunda

ordem, a0 mesmo tempo em que pode ser utilizado para majorar os efeitos de primeira

ordem devido a cargas horizontais, levando aos efeitos de segunda ordem finais.

Este processo de avaliacdo esta baseado na hipotese de que as sucessivas configuracdes da
linha elastica, geradas pela acdo de carregamento vertical em estrutura com 0s nos
deslocados, se sucedem segundo uma progressdo geométrica. Considerando primeiramente

uma analise linear, 0 momento de primeira ordem M, é calculado em relacdo a base da
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edificacdo, assim como 0s respectivos deslocamentos horizontais dos nds da estrutura,
formando assim a primeira configuracdo de linha elastica. Com a nova posicdo deformada,
as cargas verticais agora passam a gerar momentos de segunda ordem AM e novos
deslocamentos dos nds. Este processo se repete gerando acréscimos de momentos que vao
diminuindo de acordo com as iteracdes, até se tornarem insignificantes (no caso de

estruturas estaveis). O momento final M, € o resultado de todos os momentos de primeira

e segunda ordem que atuam na estrutura:

M, =M, +AM, +AM, +...+ AM (2.40)

onde j representa o numero total de iteracdes consideradas para o equilibrio.

O CEB-FIP Manual of Buckling and Instability (1978) sugere que as parcelas do momento

M, constituem uma progressdo geomeétrica decrescente (figura 2.21) de razéo dada por

(2.41):

r— = =..= | (2.41)

1 2 3 NuUmero de
iteracoes

Figura 2.21 — Determinacdo do momento final M, segundo o CEB (1978)

Logo, AM =r-AM e a equacao (2.40) pode ser escrita como:

(-0

M, =+r+r’+ri+..+r)M, (2.42)
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Quando j tende ao infinito, o somatorio dos termos da progressao geométrica se torna

1
M,=—M
2 1—r 1
Ou
M,=— L M (2.43)
2_1_AMd 1 '
Mld

onde AM, =P, -a, representa o acréscimo de momento da primeira analise de segunda
ordem (P, é a carga vertical de calculo e a, é a flecha de calculo determinada) e
M,, =F-L o momento da analise de primeira ordem (F é a forga horizontal resultante

atuante e L ¢ a altura do ponto de aplicagdo da carga horizontal).

A fragdo do segundo membro que majora 0 momento de primeira ordem é o coeficiente

7z

(2.44)

Pode-se concluir entdo que o y, € o resultado da primeira iteracdo do processo de

sucessivas linhas elasticas da estrutura, considerando que a sucessdo obedecera a uma

progressao geométrica de razdo constante.

Como foi apresentado em 2.3.3.2 a NBR 6118/2003 sugere a consideragdo do coeficiente

7¢3=11. Logo, na formulacéo de y, as cargas devem ser multiplicadas por y, /7f3 e

posteriormente, majoradas por y,, =1,1. Considerando a formulagéo de seguranca, tem-se:
1

V.= ——F——~
Lpd.adJ
1- Vis Vis

M,
Vi3
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Para y,, =11 y, se torna:

M, 11
Considerando o critério de imobilidade apresentado em 2.3.4, tem se:
7, <110 (2.46)

para estruturas de nos fixos.

A utilizagdo do y, se da dentro do regime elastico, em edificios regulares com no minimo

quatro pavimentos e deve ser levada em consideracdo a ndo-linearidade fisica do material.
Ele tem a grande vantagem de poder ser utilizado em estruturas de n6s moveis como
majorador de esforcos de primeira ordem, no que a NBR 6118/2003 chama de solucao

aproximada, como sera apresentado mais adiante neste trabalho.

2.3.5.3 Correlacdes entre « € y,

Vaérios estudos dos parametros de instabilidade (CARMO, 1994; GRAZIANO, 2000;
CAMPOO, CORREA & RAMALHO, 2005) concluiram que existe uma correlacio entre

a e y,, justamente por serem ambos formulados a partir da consideragdo do equilibrio na

configuracdo deformada da estrutura, mesmo que sejam por abordagens diferentes.

O ajuste das curvas de correlacdo apresentadas no seu estudo levou CARMO (1995) a

equacdo aproximada (2.46), que relaciona « e y,.
7, =0,90+0,52a —0,62a* + 0, 46a° (2.46)

CAMPOO, CORREA & RAMALHO (2005) ja apresentam uma relacdo mais simples

entre os coeficientes, resultado dos estudos feitos com alvenaria estrutural.

7, =0,137a” —0,0379« +1,0103 (2.47)
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A correlagdo feita por GRAZIANO (2000) vem das deducOes analiticas de « e y,

apresentadas no respectivo trabalho. Considerando um coeficiente Q2 relacionado com a

rigidez dos elementos e o carregamento aplicado, a formulacao é escrita como em (2.48).

1

R 2.48
1-Q%a? (248)

V.=
As equacOes empiricas apresentadas permitem aos projetistas obterem um valor

aproximado de y, uma vez que se tenha calculado o parametro « de uma estrutura, porém

devem ser aplicadas com certas ressalvas. As duas primeiras (equacfes 2.46 e 2.47) foram

ajustadas de uma nuvem de pontos e nem sempre os valores encontrados para « e y,

atendem a estas expressdes, que representam valores médios. Ja na equacdo (2.48), a
formulacdo foi deduzida para pdrticos planos em analise linear e pode ndo ser satisfatdria

para outros tipos de estrutura.

2.3.6 Relagéo flecha/altura (a/H)

A relacdo flecha/altura consiste na razéo entre a maxima deflexdo lateral pela altura total
do edificio (OLIVEIRA, 1998). E utilizada atualmente pela NBR 6118/2003 na avaliacio
do Estado Limite de Deformacgdes excessivas de estruturas e, segundo CARMO (1995),
esta relacdo teve sua origem em 1930 e era bastante utilizada como avaliador da
estabilidade global. Desde entdo o valor aceitavel de a/H vem diminuindo, provavelmente
por causa das mudancas na tecnologia e nas caracteristicas dos edificios que ofereciam

mais rigidez as estruturas antigas.

A NBR 6118/2003 no capitulo 13: Limites para dimensdes, deslocamentos e abertura de
fissuras, item 13.3, classifica os deslocamentos em trés grupos para avaliar os tipos de

efeitos que podem causar:

“a) aceitabilidade sensorial: o limite é caracterizado por vibragBes excessivas indesejaveis
ou efeito visual desagradavel. A limitacdo da flecha para prevenir essas vibragGes, em

situacdo de utilizacdo, deve ser realizada como estabelecido na secéo 23;

b) efeitos especificos: os deslocamentos podem impedir a utilizacdo adequada da

construcgéo;
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c) efeitos em elementos nédo estruturais: deslocamentos estruturais podem ocasionar 0 mau
funcionamento de elementos que, apesar de ndo fazerem parte da estrutura, estdo a elas

ligados;

d) efeitos em elementos estruturais: os deslocamentos podem afetar o comportamento do
elemento estrutural, provocando afastamento em relacdo as hipoteses de calculo adotadas.
Se os deslocamentos forem relevantes para o elemento considerado, seus efeitos sobre as
tensdes ou sobre a estabilidade da estrutura devem ser considerados, incorporando-as ao

modelo estrutural adotado”

Pode-se perceber que fica indefinido qual o valor limite para considerar os efeitos em
elementos estruturais, como no caso da instabilidade, ndo sendo a razdo a/H um bom

parametro para realizar este tipo de analise em edificacdes.

CARMO(1995) comenta que a relacdo flecha/altura foi largamente utilizada por projetistas
como parametro para indicar se a estrutura em analise oferece rigidez suficiente para
suportar acOes laterais. No entanto, esta relacdo é apenas um parametro de projeto e ndo de
verificacdo da instabilidade. CAMPOO, CORREA & RAMALHO (2005) concluiram em
seu trabalho que deve ser abandonado o célculo do valor da relacdo a/H para avaliar a
grandeza dos efeitos de segunda ordem, utilizando-o apenas para o limite de deformacdes
excessivas, como sugere a NBR 6118/2003. Os pesquisadores ainda afirmam que néo foi
possivel estabelecer qualquer correlacdo entre a razdo a/H e o0s parametros de

instabilidade global « ou y,, diferente do que ocorre entre estes ultimos como foi exposto

no item 2.3.5.3.

2.3.7 Fatores que influenciam a estabilidade global

A avaliacdo da estabilidade de estruturas pode ser feita utilizando os parametros ja
analisados neste trabalho e, de acordo com a classificacao obtida, o calculo sera realizado
considerando ou ndo os efeitos de segunda ordem. No entanto € importante notar que
estruturas que possuem parametros de instabilidade muito altos ndo sdo desejaveis, pois
apesar de existirem métodos para o calculo na situacdo de nds moveis elas poderdo
apresentar outros problemas por serem muito flexiveis, como deformacdes exageradas e

vibragdes fora dos limites estabelecidos em normas.
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Existem varios fatores que influenciam a condicao de estabilidade de uma edificacdo de
forma mais ou menos significativa, sendo possivel manipula-los para obter um melhor
comportamento global. Por isso a analise através dos parametros de instabilidade deve ser
realizada na fase inicial do projeto, permitindo que se possam alterar caracteristicas da

estrutura quando forem indicadas nesta fase mudancas para melhores resultados.

Analisando as formulactes de o e y, é possivel ter uma idéia dos fatores que mais afetam

a instabilidade. Séo eles o carregamento atuante e a rigidez dos elementos componentes da

estrutura.

2.3.7.1 Carregamento

As cargas que atuam em uma estrutura podem provocar alteragdes na estabilidade global
de acordo com a magnitude das mesmas. No entanto esta afirmacdo apenas esta
relacionada com o carregamento vertical, pois as cargas horizontais ndo implicam
diretamente na instabilidade. Um carregamento de vento aplicado em uma edificagdo ira
proporcionar os deslocamentos laterais que aliados ao carregamento vertical poderdo levar
a significativos esforcos de segunda ordem. No entanto, por mais que Se aumente a

magnitude do vento, o e y, ndo se alteram, pois isso também implicara em um aumento

da flecha lateral da edificacdo e assim os esforcos de primeira ordem aumentam na mesma

proporgao que os de segunda ordem e a relagdo M,, / M, fica constante.

Ja no caso das cargas verticais pode-se afirmar que estas influenciam diretamente a
instabilidade (KIMURA, 2007) e quanto maior a magnitude deste carregamento, maiores

serdo a e y,.Logo, uma das formas de melhorar a estabilidade de edificios altos é alterar

as cargas verticais através de materiais mais leves, por exemplo.

No Exemplo 01 do capitulo 03 deste trabalho é apresentada a anélise de uma edificacéo
avaliando como a modificacdo do carregamento altera os parametros de instabilidade.

2.3.7.2 Rigidez

O termo rigidez leva intuitivamente & associagdo com algo rigido, logo quando se trata de
edificacOes e se procura avaliar a mobilidade de uma estrutura pode-se concluir que esse é
um dos fatores mais importantes. Nas edificacfes a rigidez considerada é aquela relativa a

chamada estrutura de contraventamento, geralmente formada por sistemas de portico
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compostos por vigas e pilares, pilares de grandes dimensdes, pilares parede e trelicas. No
entanto, OLIVEIRA (1998) comenta que a rigidez dos edificios altos ndo depende somente

dos elementos estruturais e demonstra a contribuic¢éo das alvenarias na estabilidade.

A rigidez de uma estrutura implica diretamente na magnitude dos deslocamentos que esta
ird sofrer ao ser solicitada pelo carregamento horizontal. Quanto mais rigida, menos ela se
desloca e menor efeito de segunda ordem é gerado. As forcas horizontais sdo consideradas
na analise de forma simplificada atuando no nivel de cada piso e apesar das lajes
conferirem grande rigidez nesse plano, tem pouca influéncia na estabilidade global
(KIMURA, 2007), especialmente quando o modelo adotado ndo considera a rigidez
transversal a flexdo destes elementos. Os grandes responsaveis pela rigidez da estrutura séo
0s porticos. Formados por vigas e pilares eles tem influéncia direta na estabilidade global,
porém alguns poérticos tém mais importancia do que outros e é preciso saber avaliar essa
caracteristica do projeto de forma que as eventuais mudancas que sejam necessarias para
conduzir a uma melhor estabilidade global acontecam nos elementos certos. Nos casos de
edificios com caixas de elevadores e escadas formados por paredes estruturais com
geometria ndo retangular (mais comumente utilizadas em L ou U), estas estruturas
conferem grande rigidez ao conjunto e muitas vezes sdo usadas como uma maneira de
aumentar a rigidez global sem que sejam necessarias alteracfes em elementos que

comprometeriam a arquitetura e muitas vezes inviabilizariam um projeto.

Quando o tipo de concepcdo estrutural é caracterizado por lajes cogumelos ou lisas a
rigidez fica somente a cargo dos pilares devido a auséncia de vigas. As lajes passam a
contribuir mais com a rigidez, no entanto estes sdo casos que merecem bastante atencéo

quanto a estabilidade por sua caracteristica menos rigida.

A alteracdo das secBes dos elementos de contraventamento para aumentarem a inércia a
flexdo ou a mudancga na posicdo de pilares e porticos pode levar a bons resultados no
quesito estabilidade global da estrutura e é uma maneira eficiente de melhorar o

desempenho do conjunto.

No Exemplo 01 do capitulo 03 deste trabalho é apresentada a analise de uma edificacéo

avaliando como a modificacdo da rigidez da estrutura altera os parametros de instabilidade
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2.3.8 Métodos para determinacdo dos momentos de segunda ordem globais

Quando a estrutura é considerada de n6s moveis através dos que ja foi exposto neste
trabalho, é necessario que a sua analise seja feita em teoria de segunda ordem, levando em
conta a NLG e a NLF. Dessa forma os resultados obtidos serdo os mais proximos da

realidade.

A determinacdo dos efeitos globais da ndo-linearidade geométrica, também denominados

P —A por associarem a magnitude da carga axial (P) ao deslocamento horizontal (A), na

maioria das vezes envolve procedimentos iterativos para alcangar as solugdes, pois a
geometria deformada da estrutura ainda é desconhecida durante a formulacdo das equacdes
cinematicas e de equilibrio (LOPES, SANTOS & SOUZA, 2005). Existem varios
procedimentos de calculo para anélise e dimensionamento de estruturas de nds maveis,
variando dos mais simples aos mais complexos. Cada um deles considera as néo
linearidades de forma diferente e a escolha do método apropriado dependerd da
importancia da obra e sua sensibilidade aos efeitos de segunda ordem (FRANCO, 1985).
A seguir sdo apresentados a seguir trés métodos bastante utilizados para resolucdo de

estruturas de nés moveis.

2.3.8.1 Meétodo rigoroso ou exato

Processo de célculo que considera de maneira rigorosa as ndo linearidades na analise de
segunda ordem. Este método estd descrito no CEB (1978) detalhadamente e FRANCO
(1985) também traz instrucdes sobre o procedimento. Para sua utilizacdo € necessario
conhecer antecipadamente as rigidezes EI e EA dos elementos estruturais, estimadas em
funcdo da geometria e armaduras. A NLF é considerada através de relacdes Momento-
Curvatura obtidas para cada nivel de carregamento, utilizando-se a curva Tensdo-
Deformacdo do concreto. Ou seja, a cada valor de forca axial atuante corresponde um
diagrama Momento-Curvatura e a rigidez EIl das barras deve ser entdo corrigida (CARMO,
1995). Para a NLG considera-se a estrutura na posicdo deformada através de anélise
elastica de segunda ordem. A matriz de rigidez obtida analisando-se a estrutura
indeformada corresponde ao regime de proporcionalidade e é chamada matriz de rigidez
elastica linear e, segundo CARMO (1995), o problema a ser resolvido pode ser
transformado em uma seqiiéncia de analises lineares. E possivel decompor a matriz de
rigidez global da estrutura em matrizes incrementais dependentes dos deslocamentos

nodais. Ela ainda afirma que o que se tem feito é desenvolver programas que realizam a
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modificacdo na matriz de rigidez da estrutura através da atualizacdo da geometria em cada
ciclo, considerando a NLF de maneira aproximada. Esta também foi a forma utilizada por

OLIVEIRA (1998) em um dos programas desenvolvidos no seu trabalho.

2.3.8.2 Meétodo P —A cléssico

E um método bastante utilizado para a analise de segunda ordem, com aplicaco
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 célculo 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 2.22).
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Figura 2.22 — Estrutura deformada com carregamento original e com as cargas ficticias
(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 = (u, —u.,,);
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3- Considerando a carga F, atuante em cada pavimento i, e a distancia h entre andares,

calculam-se as forgas H, totais pela formulacgao (2.49);

H, = (2.49)

4- No caso de estruturas formadas por n porticos calculam-se as for¢as AH, para cada

portico (equacdo 2.50);

H —H.
AH, (AR (2.50)
n
5- As forgas AH, s&o adicionadas ao carregamento horizontal original da estrutura e faz-se

nova analise de primeira ordem;

6- Para cada iteracdo, novas forgas AH, sdo encontradas e isto se sucede até que os valores

fiqguem 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 — A correspondente, que sera capaz de apresentar os efeitos individuais para

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

-A NLF é considerada de maneira simplificada através da reducdo da rigidez de vigas e
pilares como apresentado em 2.3.3.1 (vélido até P —A=1,3). Para melhores resultados a
rigidez das barras pode ser atualizada ap6s cada iteracdo em funcéo dos novos momentos e

do diagrama Momento-curvatura,;

-As forgas AH, séo sempre adicionadas ao carregamento original da estrutura e néo ao

carregamento ja adicionado da for¢a equivalente proveniente da iteracdo anterior;

- MACGREGOR & WIGHT (2005) recomendam que se as flechas crescerem mais de

2,5% de uma iteragdo para outra, deve-se continuar até que este limite seja atendido;
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-Outra consideragdo recomendada por diversos autores esta relacionada com uma corre¢édo
que deve ser feita ao método. O diagrama do momento P—A para uma coluna tem a
mesma forma curva da deflexdo desta e quando se substitui ele por forcas horizontais
equivalentes, o diagrama se torna retilineo como o do momento de primeira ordem HlI
(figura 2.23). Como resultado, a &rea do diagrama real P —A 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 porticos, indo de zero a 22%, este Gltimo 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 forga 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.

P, LPZ
A I
V ——peme—in
me LJ
m /f\
14
ubem /k\j

g ——g

(a) Column moments in a sway frame.

||

el

- kg
(b) VeMoments. {c} P-A Moments. /7‘97

Figura 2.23 — Pdrtico plano e diagramas de primeira e segunda ordem (MACGREGOR &
WIGHT, 2005)
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2.3.8.3 Meétodos simplificados

Séao processos de calculo onde ao inves de se determinarem os esfor¢os e deslocamentos da
estrutura, os momentos finais ja considerando os efeitos de segunda ordem sdo obtidos
diretamente, de forma aproximada. Existem varios metodos deste tipo recomendados por
diversos autores e que podem ser encontrados nas varias normas internacionais. A NBR
6118/2003 no item 15.7.2 indica a utilizacdo do coeficiente y, como solucéo aproximada
para determinacdo dos esforcos globais de segunda ordem. Neste método os esforgos e
deslocamentos sdo determinados em uma analise de primeira ordem e a partir dela

determina-se o coeficiente de instabilidade y,, que ira classificar a estrutura em nds fixos
ou moveis. Sendo esta Ultima situacdo a considerada, o proprio valor de y, encontrado

servira como majorador dos esfor¢os ja determinados de primeira ordem, obtendo assim os
esforcos finais da estrutura (primeira + segunda ordem). A NLF deve ser obrigatoriamente
considerada podendo ser utilizada a simplificacdo apresentada em 2.3.3.1. A combinagéo

de carregamento usada para esta analise deve ser multiplicada por 0,95y,, com este
processo valido, segundo a norma, apenas para y, <13, pois com 0 aumento do

coeficiente a aproximacdo cai gradativamente e este se torna impreciso.

Estudos mostram que o processo simplificado do y, vem apresentando desempenho

satisfatorio tanto para edificios em concreto armado (CARMO, 1995; LIMA & GUARDA,
1999a e PINTO, CORREA & RAMALHO, 2005) quanto para alvenaria estrutural
(CAMPOO, CORREA & RAMALHO, 2005), utilizando comparacdes com os resultados
encontrados em processos mais rigorosos disponiveis. Varios trabalhos ja foram realizados
e ainda divergem sobre o valor limite para utilizagdgo do p,. FRANCO &
VASCONCELOS (1991) ao criarem o coeficiente definiram que sua utilizacdo seria
satisfatoria até y, =1,2, mas CARMO (1995) e VASCONCELOS (2003), ja comentam

que até », =1,3 a hipotese é valida com erro inferior a 5%, valor que a NBR 6118/2003

adota atualmente. Porém PINTO, CORREA & RAMALHO (2005) concluiram apés

estudarem um numero significativo de edificacBes que o limite de y, =1,25 seria o ideal,

pois acima deste valor obtiveram diferencas contrarias a seguranca maiores que 5%, ndo

satisfatorias para o dimensionamento de estruturas usuais. Os valores sugeridos para y,

sdo limitadores de um processo aproximado, logo ndo se pode exigir um numero exato que

cubra todo o universo de estruturas existentes, ficando sempre a cargo do profissional
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responsavel pela andlise a interpretacdo de cada caso. LIMA & GUARDA (1999a)
analisando a variacdo dos esforcos de segunda ordem em funcéo da altura das edificacdes

concluiram que a utilizagdo do y, tende a subestimar os esforgos finais nos primeiros

niveis da estrutura, e superestimar esses esforcos nos niveis superiores. LIMA (2001)

concluiu com esta tendéncia observada que a majoragéo utilizando y, ja é satisfatoria e
mostra-se mais eficiente que aquela feita com 0,95y,, porém a NBR 6118/2003 adotou

este valor para considerar as aproximacdes utilizadas no processo simplificado (erro de
15).

Nos casos de y, maior que o limite ou onde ndo se aplica a formulagéo, deve-se realizar

analise mais refinada na consideracdo da ndo linearidade geométrica para calculo em teoria
de segunda ordem, com métodos mais rigorosos como a modificacdo na matriz de rigidez

ou o processo P —A e consideracdo obrigatoria da NLF por processo mais exato.
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3 SITUACOES DE PROJETO
3.1 INTRODUCAO

O estudo da estabilidade global de estruturas na engenharia civil ainda enfrenta
dificuldades em conciliar a teoria desenvolvida sobre o assunto e um projeto real. 1sso0 é 0
reflexo das simplificacdes e consideracfes utilizadas para tornarem possiveis os calculos.
Nos casos reais as edificacdes ndo sdo simétricas, possuem deformabilidade nas fundacdes,
modificam a rigidez ao longo da altura, possuem cargas excéntricas e vigas de transicao,
caracteristicas bastante comuns aos projetos que podem mascarar a avaliacdo da

estabilidade ao levar a resultados equivocados de y, e o .

Nas situagOes citadas acima a estrutura se desloca horizontalmente por diversos fatores
além do vento e ainda apresenta configuracdes de linha elastica de dificil previsdo devido a
alteracdo da rigidez em alguns trechos da altura. Como conseqiéncia disso ndo ha
comprovacao de que a linha eléstica de cada iteracdo em uma analise de segunda ordem

seja afim da anterior e assim as hipéteses consideradas para as formulagdes de y, e «

acabam nédo sendo atendidas. Nos trabalhos de VASCONCELQOS (2003) e WORDELL

(2003) podem ser encontrados alguns casos onde y, € « nem sempre apresentam

resultados satisfatorios. Em DELALIBEIRA et al. (2005) pode-se encontrar aplicagdes de
casos com consideracdo da deformabilidade das fundagoes.

Neste capitulo quatro exemplos de edificacdes foram analisados. O primeiro foi retirado de
FRANCA (1985) para demonstrar a validade de dois fatores que influenciam a estabilidade
global: o carregamento e a rigidez da estrutura. Os demais sdo projetos da cidade de
Brasilia cedidos por profissionais de engenharia estrutural que foram analisados levando
em conta suas particularidades na estabilidade e estudando as melhores alternativas para

solucionar os problemas.

3.2 Consideracdes sobre o programa utilizado

Os exemplos analisados neste trabalho foram processados utilizando o CAD/TQS versao
13, pois se trata de um sistema computacional que abrange todas as etapas do projeto de
estruturas (dimensionamento, detalhnamento e desenho) e é bastante empregado nos
escritérios de engenharia pelos profissionais brasileiros. Este software é desenvolvido pela
TQS Informatica Ltda., que langou a primeira versao em 1986 e atualmente disponibiliza a
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versdo 13 ao Programa de Estruturas e Construcdo Civil da Universidade de Brasilia para o

desenvolvimento de estudos em andlise estrutural.

Em todos os projetos deste trabalho utilizando o CAD/TQS foi adotado o modelo integrado
e flexibilizado de portico espacial e grelha de lajes planas ou nervuradas para a
consideracao de carregamento horizontal e vertical. Os efeitos construtivos foram levados
em conta nos edificios adaptando o modelo através do aumento da secdo dos pilares em 3
vezes e das vigas de transicdo em 10 vezes. A rigidez das vigas sem predominancia a
torcdo foi considerada 15% da rigidez eléstica e nas quais a tor¢do foi necesséria ao

equilibrio, adotou-se o valor integral.

O CAD/TQS permite a consideracdo da ndo- linearidade fisica de duas maneiras: a
simplificada pela reducdo da rigidez dos elementos e o calculo mais refinado a partir das
relagbes momento-curvatura ou normal-momento-curvatura pelo Portico Nao-linear Fisico
e Geométrico (NLFG). Neste trabalho a NLF foi considerada de forma aproximada, sendo
para vigas 0,4El e para pilares 0,8El, pois a utilizagdo do processo mais refinado exige
que seja feito inclusive o dimensionamento e detalhamento de vigas e pilares, que serdo
dados de entrada para o Portico NLFG, etapas essas que ficam além do objetivo desta

pesquisa.

Os coeficientes de seguranga y, adotados para as analises foram os indicados nas normas
brasileiras, considerando a redugdo de y,,=11 na formulacdo de seguranca do y,

apresentada na equacgdo (2.45) e posterior majoracdo deste coeficiente nos esforcos de

calculo.

As unidades utilizadas nos exemplos foram aquelas ja definidas como padréo no programa

e comuns no cotidiano dos escritorios.

De acordo com os manuais do TQS (2008) a determinacdo dos momentos de segunda
ordem globais no programa pode ser feita de duas formas: pela analise aproximada ou pela
analise ndo-linear geométrica. A andlise aproximada consiste em um calculo no qual os
esforcos totais finais sdo obtidos com a majoracdo dos esforcos provocados pela agéo

horizontal por 0,95y, . Na analise ndo-linear geométrica, ou analise P — A, a posicéo final

de equilibrio é obtida de forma iterativa por meio de sucessivas corre¢des na matriz de
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rigidez (incorporando a matriz geometrica K ). Para este trabalho as duas alternativas

foram utilizadas de acordo com as caracteristicas de cada exemplo.

3.3 Exemplo 01

Para demonstrar a validade da influéncia do carregamento na estabilidade de uma
edificacdo foi processado o Edificio 01, encontrado em FRANCA (1985) como Exemplo

01. A planta baixa do pavimento tipo esta representada na figura 3.1.

V1 1m0
P1 P2 P3 4 A P5 P6 P7 P8
20175 20175 20175 20 & 20175 20175 20175 20175
2
15/70
L L L " = L L
L4 -
o 825 o = o
V3 1smo
" e - _ . 9 g y 2
X g V4 isi0 g ’; 0>° > > >
I
LI P9 U PL ] P11 ] P12 U P13 UP14 U P15 L P16
20175 2075 20075 2075 20175 L 2075 20175 20075
400 ! 400 ‘ 400 ! 400 ‘ 400 — 400 ! 400
2825

Figura 3.1 — Planta baixa do pavimento tipo do Edificio 01 (FRANCA, 1985)

O edificio apresenta uma estrutura convencional de vigas, lajes e pilares em concreto
armado e é simétrico em relagdo a direcdo Y. Possui 12 pavimentos com 2,90 m de pe

direito (H,, =37,70m) e éarea de (8,25m x 28,25m) em planta. Para o caso de

carregamento 01 as cargas Verticais consideradas sdo correspondentes a edificios
residenciais (permanente = 0,10 tf/m2; acidental = 0,15 tf/m2), sendo aplicada apenas as
vigas do contorno a carga de alvenaria. O carregamento total do edificio em valores
caracteristicos foi 2479,6 tf e o vento atuante foi calculado de acordo com as
recomendacdes da NBR 6123, com a velocidade bésica de 40 m/s e os respectivos
coeficientes de arrasto para cada direcdo. Os resultados obtidos para a instabilidade com o
vento atuando na direcdo y estdo na tabela 3.1. O sentido positivo corresponde ao caso

simples de vento atuando na edificacdo a 90° e o sentido negativo corresponde ao caso

simples de vento atuando a 270° (figura 3.2).
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Vento 02 (-Y)
270°

Vento 03 (+X) Vento 04 (-X)

o 180°

= &

Vento 01 (+Y)
90°

Figura 3.2 — Direcdo e sentido dos casos simples de vento para o Edificio 01

Tabela 3-1 — Resultado da anélise do Edificio 01 para o caso de carregamento 01 dire¢éo Y

Caso de carregamento 01
3 Sentido +Y [Sentido - Y
Momento de primeira ordem M1 2774,0 ttim | 2774,0 tfm
Momento de segunda ordem M2 99,4 tftm 99,4 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0665 m 0,0665 m
V2 1,048 1,048
04 0,481 0,481

Para analisar a influéncia do carregamento na estabilidade global avaliando apenas a
direcdo Y como exemplo, foram feitas duas modificacdes: na primeira considerou-se um
aumento da carga horizontal atuante no edificio através da alteracdo da velocidade bésica
do vento para 50 m/s (caso de carregamento 02) e na segunda modificou-se o tipo de
utilizacdo do prédio de residencial para comercial (caso de carregamento 03: permanente =
0,20 tf/m?; acidental = 0,3 tf/m?2). Os resultados das duas novas analises para a instabilidade

com o vento atuando na diregédo y estdo nas tabelas 3.2 e 3.3.

Tabela 3-2 - Resultado da anélise do Edificio 01 para o caso de carregamento 02 dire¢éo Y

Caso de carregamento 02
Sentido +Y []Sentido - Y
Momento de primeira ordem M1 4333,9 tftm | 4333,9 tfm
Momento de segunda ordem M2 155,3 tfm 155,3 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,1039 m 0,1039 m
e 1,048 1,048
o 0,481 0,481
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Tabela 3-3 - Resultado da analise do Edificio 01 para o caso de carregamento 03 direcdo Y

Caso de carregamento 03

Sentido +Y |Sentido - Y
Momento de primeira ordem M1 2774,0 ttm | 2774,0 tfm
Momento de segunda ordem M2 122,6 tfm 122,6 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0665 m 0,0665 m
V2 1,06 1,06
a 0,535 0,535

Comparando as tabelas 3.2 e 3.3 com 3.1 é possivel visualizar a diferenca entre a
influéncia dos carregamentos horizontal e vertical na estabilidade de uma mesma estrutura.
Ao modificar a velocidade basica do vento de 40 m/s para 50 m/s, tanto carga quanto
deslocamento horizontais sdo modificados, resultando em alteraces nos momentos de
primeira e segunda ordem na mesma propor¢do de forma que os parametros de
instabilidade ndo variam. Ja no caso onde sdo alteradas em relagdo ao edificio original
somente as cargas de utilizacdo (verticais) apenas o0 momento de segunda ordem sofre

alteracdo e em consequliéncia disso « e y, também mudam.

Para verificar a influéncia da rigidez da estrutura no que se refere a estabilidade global o
Edificio 01 foi analisado novamente (figura 3.1) com o caso de carregamento O1.
Aplicando os quatro casos de ventos considerados (figura 3.2) os resultados estdo na tabela
3.4.

Tabela 3-4 - Resultado da anélise do Edificio 01 para o caso de carregamento 01

Caso de carregamento 01
+X - X +Y -Y
Momento de primeira ordem M1 557,6 tfm | 557,6 tfim | 2774,0 tfm| 2774,0 tfm]
Momento de segunda ordem M2 164,6 tfim | 1646 tim | 99,4tfm | 99,4 tim
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,1047 m | 0,1047 m | 0,0665 m | 0,0665m
7 1,602 1,602 1,048 1,048
a 1,347 1,347 0,481 0,481

Pela diregdo X a edificacdo 01 é considerada de n6s moveis e, além disso, os valores dos

parametros de instabilidade estdo muito acima dos limites (7, >1La> «a;,), 0 que

significa que a estrutura é bastante flexivel e consequentemente nao passa nas verificagcdes
de flechas do Estado Limite de Servico. Isso se deve ao fato de que a dire¢do Y possui

varios porticos responsaveis pelo contraventamento bastante rigidos e ja na direcdo X
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existem apenas dois grandes porticos, onde as vigas sao fracamente ligadas aos seus pilares
devido ao posicionamento destes com a direcdo de maior inércia voltada sempre para Y,

contribuindo para uma pequena rigidez em X.

Alterando o posicionamento dos pilares do Edificio 01 de forma que a rigidez do conjunto
fique mais bem distribuida entre as duas dire¢des (figura 3.3), foram obtidos os resultados

da tabela 3.5.

MV 2020
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Figura 3.3 — Planta baixa do pavimento tipo do Edificio 01 com a rigidez alterada

Tabela 3-5 - Resultado da anélise do Edificio 01 com a rigidez modificada para o caso de
carregamento 01

Caso de carregamento 01 rigidez modificada
- X - X Y ~Y
Momento de primeira ordem M1 554,2 tfm 554,2tfm | 2774,0 ttm| 2774,0 tftm
Momento de segunda ordem M2 21,8 tfm 21,8tfm 183,5tfm | 183,5 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0143 m 0,0143m | 0,1210 m | 0,1210m
V2 1,053 1,053 1,092 1,092
a 0,501 0,501 0,652 0,652

A alteracdo na posigéo dos pilares P2, P3, P6, P7, P10, P11, P14 e P15 e das vigas V1 e V4
de 15/70 para 20/70 (para se adequarem aos pilares rotacionados) foi suficiente para
aumentar a rigidez dos porticos na direcdo X e reduzir bastante o deslocamento lateral do
topo do edificio, resultando na diminuicio do momento de segunda ordem e
conseqlientemente dos parametros de instabilidade: y, passou de 1,602 para 1,053 e « foi
de 1,347 para 0,501, o que entdo caracteriza a estrutura em X como de nos fixos. A direcdo
Y sofreu uma diminuigdo da sua rigidez inicial que levou a um aumento nos valores de

seus parametros de instabilidade, porém continuou na condigdo de nos fixos para y,. Neste
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caso a simples modificacdo na orientacdo de alguns pilares enrijeceu a estrutura na direcéo

em que esta era mais deficiente e tornou o edificio como um todo estavel, passando agora

na verificacdo de flechas do ELS.

3.4 Exemplo 02

Neste exemplo tem-se o Edificio 02 (figuras 3.4 a 3.6), em concreto armado com

f, =30MPa formado por vigas, pilares, lajes planas e dois pilares-parede para as caixas

dos elevadores formando um nucleo central de rigidez. Ele possui trés subsolos e a altura a

partir do nivel do solo é de 27,92m, distribuida em 8 pavimentos, reservatorio superior e

atico. No pavimento 01 nascem alguns pilares utilizando quatro vigas de transicdo de

60x100 cm.
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Figura 3.4 — Planta baixa do pavimento 01 do Edificio 02



V702a__ (14/50)

O vento foi considerado com velocidade basica de 35 m/s com os coeficientes de arrasto

Figura 3.5 — Planta baixa do pavimento tipo do Edificio 02

Figura 3.6 — Visualizagdo em 3D do pértico do Edificio 02
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calculados para cada direcdo (figura 3.7). O carregamento vertical no pavimento tipo foi:

permanente = 0,1 tf/m2; acidental = 0,3 tf/m2,
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Figura 3.7 - Direcdo e sentido dos casos simples de vento para o Edificio 02

A primeira analise de estabilidade realizada no Edificio 02 para os quatro casos simples de

vento esta na tabela 3.6.

Tabela 3-6 — Resultado da analise do Edificio 02 para os casos simples de vento

Casos simples de vento
+X - X +Y -Y
Momento de primeira ordem M1 4452 tfm | 445,2 tfm | 913,8tfm | 913,8 tfm
Momento de segunda ordem M2 20,0 tfm 20,0 tfm 23,8 tfm 23,8 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0069 m | 0,0069m | 0,0078 m | 0,0078 m
7 1,061 1,061 1,034 1,034
a 0,75 0,75 0,555 0,555

Pelo resultado encontrado o edificio ndo precisa ser calculado considerando os efeitos de

segunda ordem, ja que sempre y, <1,10. Apenas para a direcdo X o parametro « sugere a

consideracdo de n6s mdveis. No entanto antes de tirar estas conclusdes é preciso analisar
como a estrutura se comporta com casos de carregamento de vento associados as diversas
combinag@es utilizadas para o dimensionamento da estrutura. Esta preocupacao na analise
se deve ao fato de que os deslocamentos horizontais de uma edificagdo ndo sé&o
necessariamente originados apenas por carregamentos horizontais, como considerado nas
formulacGes dos parametros de instabilidade. 1sso ocorre em estruturas onde ha uma

assimetria do carregamento vertical aplicado ou mesmo da propria geometria do prédio,
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situacGes bastante comuns nas construcGes reais. A implicacdo disto na analise da
estabilidade € que este carregamento excéntrico sozinho ird gerar um momento de

tombamento aumentando em um sentido e diminuindo no outro o valor de y, para uma

mesma direcdo considerada x ou y (figura 3.8).

R R
| e(+)
w/ \

/

ChHo | He

\
\

-

Figura 3.8 — Carregamento excéntrico com a incidéncia de agdes horizontais positivas e
negativas (adaptado de CARMO, 1995)

Como o caso apresentado ainda ndo é contemplado na NBR 6118/2003, para considerar

este incremento de deformagdes no valor de y, o programa utilizado sugere a adogéo de

uma formulagdo modificada, aqui denominada y,", correspondente a um coeficiente ,

que leva em conta os deslocamentos horizontais provocados pelas cargas verticais e pode

ser utilizado como parametro de instabilidade, segundo o Manual TQS de Analise

Estrutural (2008). Este fator de amplificacdo de esforcos (;/Z') ¢ calculado para cada

combinagdo do ELU definida no edificio com o mesmo equacionamento do y, original,
porém os deslocamentos horizontais provocados por cargas verticais sdo considerados. A

equagdo (3.1) indica a formulagéo de y,".

7, :TMd (3.1)

sendo
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AM, =P-(a+a’) (3.2)
M, =F-L (3.3)

Comparando a férmula (3.1) com a do y, original (2.44) s6 e possivel notar a diferenca ao

explicitar-se a composicdo de AM, e M,, (equagBes 3.2 e 3.3), pois para 0 y, a flecha

utilizada no célculo leva em consideracdo também o deslocamento horizontal por cargas

verticais a’, enquanto que na formulacdo de y, s6 sdo considerados deslocamentos

determinados por cargas horizontais (a). Nos dois casos a determinagcdo de M, €é a

mesma, ou seja, o deslocamento adicional s6 € inserido na formulagdo de »," na parcela

AM,. Quando os deslocamentos da estrutura sdo originados somente por cargas

horizontais (ndo ha excentricidades), 7, =7, .

Outro fator a ser considerado em uma analise mais precisa deste exemplo esta relacionado
com a existéncia de vigas de transi¢do. Os edificios compostos por multiplos pavimentos
sdo construidos de forma que o seu carregamento vertical permanente € adicionado
gradativamente a estrutura, ao passo que esta vai sendo erguida. Esta observacdo um tanto
Obvia tem grande importancia, pois na fase de projeto a estrutura € analisada por inteiro,
como se ela sé recebesse o carregamento depois de finalizada sua construgdo. WORDELL
(2003) apresentou duas situacdes onde a consideracdo ou ndo do processo incremental
construtivo influencia na avaliacdo da estabilidade de edificios: a deformacdo axial de
pilares e a deformagdo de viga de transicdo. O que ocorre é que pode haver deformacdes
excessivas e ndo compativeis com a realidade nestes elementos devido as cargas verticais,
alterando entdo os valores dos momentos negativos das vigas ao longo da altura
(WORDELL, 2003). Para obter valores mais reais de deformacdo e dos parametros de
instabilidade, uma solugdo aproximada é considerar uma secdo aumentada destes
elementos, multiplicando a area original da se¢do transversal por um nimero maior que a

unidade.

No Edificio 02 foram consideradas quatro combinacfes de carregamento para o Estado
Limite Ultimo associadas a cada vento (01, 02, 03 e 04), além dos casos simples de vento.
Sdo elas:
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Combinacdo 01: Peso proprio+ Carga permanente+ Empuxo+ Carga acidental+ 0,6Vento,

com viga de transicdo enrijecida conforme critérios do projetista.

Combinacao 02: Peso proprio+ Carga permanente+ Empuxo+ 0,8Carga acidental+ Vento,

com viga de transi¢do enrijecida conforme critérios do projetista.

Combinacdo 03: Peso proprio+ Carga permanente+ Empuxo+ Carga acidental+ 0,6Vento,

viga de transicdo com inércia normal.

Combinacdo 04: Peso proprio+ Carga permanente+ Empuxo+ 0,8Carga acidental+ Vento,

viga de transi¢cdo com inércia normal.

Para a modificagéo das vigas de transic¢do foi considerado um multiplicador maior do que a
unidade para a inércia das mesmas, provocando um enrijecimento nestes elementos que
gera deformacBes menores e se aproxima mais da realidade simulando melhor o processo
construtivo. Foi considerado neste exemplo um enrijecimento de 10 vezes a inércia das
vigas, como encontrado em WORDELL (2003).

Considerando estas combinagdes para a analise da estabilidade com os quatro casos de

vento, tém-se as tabelas 3.7 a 3.10.

Tabela 3-7 - Resultado da analise do Edificio 02 para as combinagdes do ELU, vento +X

Combinac¢des do ELU parao vento +X
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
Momento de primeira ordem M1 267,1tfm | 4452 ttm | 267,1tfm | 445,2 tfm
Momento de segunda ordem M2 11,5tftm | 19,6 tim 11,1 tfm 19,2 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0041 m | 0,0067 m | 0,0046 m | 0,0068 m
v, 1,061 | 1061 | 1061 | 1,061
o 0,711 0,728 0,677 0,709
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Tabela 3-8 - Resultado da analise do Edificio 02 para as combina¢fes do ELU, vento -X

Combinac¢des do ELU para o vento -X
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
Momento de primeira ordem M1 267,1tfm | 4452 tfm | 267,1tfm | 445,2 tfm
Momento de segunda ordem M2 12, 4tftm | 20,4 ttm | 12,9tfm 20,8 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,005 m | 0,007/6m | 0,006 m | 0,0084 m
;/Z' 1,063 1,062 1,065 1,063
o 0,787 0,771 0,816 0,789

Tabela 3-9 - Resultado da analise do Edificio 02 para as combinac¢des do ELU, vento +Y

Combina¢gdes do ELU para o vento +Y
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
Momento de primeira ordem M1 548,3tfm | 913,8 ttm | 548,3 tfm | 913,8 tfm
Momento de segunda ordem M2 18,3 tfm 27,7 ttm 19,6 tfm 28,9 tfim
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0065 m | 0,0095m | 0,0079 m | 0,0109 m
)/Z' 1,044 1,04 1,048 1,042
a 0,652 0,613 0,708 0,648

Tabela 3-10 - Resultado da anélise do Edificio 02 para as combinacdes do ELU, vento -Y

Combinacg6es do ELU para o vento -Y
Comb 01 [ Comb 02 [ Comb 03 | Comb 04
Momento de primeira ordem M1 548,3tfm | 913,8 tfim | 548,3tfm | 913,8 ttm
Momento de segunda ordem M2 10,2tfm | 20,0 tfm 9,0 tfm 18,7 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,003 m | 0,0061m | 0,002m | 0,005l m
7/2' 1,034 1,034 1,034 1,034
a 0,438 0,491 0,338 0,443

Pode-se verificar com estas analises que houve uma variagdo nos valores dos parametros
de instabilidade ao se considerar as diversas combinagdes de carregamento do ELU para
uma mesma direcdo. Isto implica que a estrutura possui deslocabilidade horizontal
ocasionada por cargas verticais, e ndo somente pelas horizontais como considerado no
carregamento simples de vento. Nos casos onde a excentricidade de cargas verticais

observada no exemplo implica em um aumento do momento de segunda ordem em relacéo

aquele calculado para o carregamento simples de vento, os valores de »," e  sdo maiores

(ventos —X e +Y). Nas situacbes onde o carregamento estd no sentido contrério a

excentricidade, aparecem momentos de segunda ordem menores do que 0s da primeira
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analise feita somente para o vento, o que implicaria em uma diminui¢do do »," e «. No

entanto o valor considerado para o parametro de instabilidade deve ser no minimo o

calculado para o caso simples de vento, a favor da seguranca (ventos +X e -Y). De forma

simplificada a figura (3.9) indica qual a configuracdo de cargas e geometria do exemplo, de

acordo com a tendéncia apontada pelos parametros de instabilidade.

Vento 03 (+X)
0°

5

Vento 02 (-Y)
270°
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Figura 3.9 — Esquema indicando o quadrante onde se encontra o centro de carga do

Edificio 02

Para comprovar a validade dos valores encontrados nas tabelas 3.7 a 3.10 foi realizada

nova analise do Edificio 02, considerando desta vez como processo de calculo para analise

de segunda ordem 0 P—A de dois passos. Para comparar o valor encontrado de y," com o

do P-A, o programa utilizado fornece a razéo entre 0 momento de segunda ordem e o de

primeira ordem da Ultima iteracdo da andlise P—A (RM2M1). Estes valores estdo na

tabela 3.11.
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Tabela 3-11 — Comparagao entre os resultados da analise P—A com os coeficientes », do
Edificio 02 para as combinacdes do ELU

Combinagbes do ELU, P—Axy/
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
+X RM2M1 1,055 1,056 1,053 1,055
7, 1,061 1,061 1,061 1,061
X RM2M1 1,059 1,058 1,061 1,059
7, 1,063 1,062 1,065 1,063
Ly RM2M1 1,043 1,039 1,046 1,04
4 1,044 1,04 1,048 1,042
RV RM2M1 1,024 1,028 1,021 1,026
7 1,034 1,034 1,034 1,034

A tabela apresentada comprova a validade da aplicagdo do »," para o Edificio 02, pois para

todos os casos y," > RM 2M1, ou seja, a favor da seguranga e com valores coerentes.

Neste exemplo as diferengas observadas entre y, e y,, considerando ou ndo a

deslocabilidade horizontal por cargas verticais (exemplo, vento +Y: 1,034 para 1,048) néo

alterariam a forma de analisar a edificagdo, pois y, continuou menor que 1,1. A

consideracdo da rigidez modificada para vigas de transicdo também ndo teve grande
influéncia na estabilidade global, pois os pilares que nascem na transicdo localizam-se em
trechos das vigas bastante proximos aos apoios (ver figura 3.10), o que ja imprime uma
rigidez maior e consequentemente o deslocamento neste ponto ja ndo € tdo acentuado. No
entanto a consideracdo da rigidez alterada para vigas de transicdo retrata de forma mais
semelhante o que acontece na pratica das construgdes (efeito incremental construtivo) e
deve ser avaliada pelo projetista estrutural ao desenvolver projetos com a presenca deste

elemento.
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Figura 3.10 — Detalhe da viga de transi¢do no pavimento 01 do Edificio 02

Outro fato importante a ser observado € a diferenca de classificacdo da estrutura

considerando « ou y,. Pelo parametro « a avaliagéo da estabilidade considera a estrutura
como de nés mdveis em quase todos os casos, exceto no de vento (-Y), enquanto o
coeficiente y, apresenta sempre valores <1,1 (nos fixos). Ao se proceder a analise P—A,
pode-se concluir que os valores de y, e y,' sdo bastante razoaveis e retratam melhor o

comportamento global da estrutura. LIMA & GUARDA (1999b) recomendam a utilizacdo

preferencial do coeficiente y, na avaliagdo da estabilidade global e indicam que a falta de

precisdo do parametro « estd possivelmente relacionada com o excesso de simplificacdes

do método.

3.5 Exemplo 03

O Edificio 03 (figuras 3.11 e 3.12) é uma estrutura em concreto armado ( f, =25MPa)

formada por vigas, pilares e lajes nervuradas. Ele possui dois subsolos e a altura a partir do

nivel do solo é de 44,62m, distribuida em 12 pavimentos, reservatorio superior e atico.
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Figura 3.11 — Planta baixa do pavimento 01 e do pavimento tipo do Edificio 03
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Figura 3.12 - Visualizagdo em 3D do portico do Edificio 03

O vento foi considerado com velocidade basica de 35 m/s com os coeficientes de arrasto
calculados para cada direcdo (figura 3.13). O carregamento vertical nos pavimentos foi:
permanente = 0,1 tf/m?; acidental = 0,1; 0,2; 0,3; 0,5 tf/m? para pavimentos 01 e 02, tipo,
cobertura e térreo respectivamente.

Vento 02 (-Y)
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0°

=

Vento 04 (-X)
180°
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Figura 3.13 - Direcéo e sentido dos casos simples de vento para o Edificio 03
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A primeira analise de estabilidade realizada no Edificio 03 para os quatro casos simples de

vento esta na tabela 3.12.

Tabela 3-12 - Resultado da andlise do Edificio 03 para os casos simples de vento

Casos simples de vento
+X - X +Y -Y
Momento de primeira ordem M1 1143,0 ttm| 1143,0 tfm| 1740,5 tfm| 1740,5 tfim]
Momento de segunda ordem M2 276,7tfm | 276,7 ttim | 386,4tfm | 386,4 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0679 m | 0,0679m| 0,082m 0,082 m
e 1,445 1,445 1,394 1,394
a 1,878 1,878 1,693 1,693

Pelo resultado encontrado somente com a analise do vento, o edificio é bastante sensivel
aos efeitos de segunda ordem nas duas direcdes e precisa ser calculado considerando esses

efeitos ja que y, >110 e a > ¢, . Além disso, os valores de y, sdo muito altos, acima do

valor limite de 1,3 considerado pela NBR 6118/2003.

A grande deslocabilidade caracterizada pelos pardmetros de instabilidade para o Edificio
03 é justificada pela pouca rigidez observada nas plantas baixas (figura 3.11), pois ndo
possui nucleos rigidos formados por pilares-parede fechados e tem vigas apenas no
contorno deixando os pilares internos sem travamento eficiente. Além disso, os pilares
estio em sua maioria orientados com a rigidez maior na mesma direcdo (Y),
desfavorecendo a estabilidade em X. O sistema de lajes nervuradas apesar de ser mais
rigido do que o de lajes lisas é mais flexivel do que o de lajes e vigas e contribuiu para a
alta deslocabilidade do portico. A criacdo de vigas-faixa para o travamento dos pilares ndo
resolve o problema da sensibilidade aos efeitos de segunda ordem porque essas vigas néo

tém altura suficiente para formarem porticos, sdo limitadas pela altura da laje.

Para considerar os deslocamentos horizontais originados por cargas verticais no Edificio
03 foram analisadas quatro combinacbes de carregamento para o Estado Limite Ultimo

associadas a cada vento (01, 02, 03 e 04), além dos casos simples de vento. Séo elas:

Combinacdo 01: Peso proprio+ Carga permanente+ Carga acidental+ 0,6VVento, com viga

de transicéo enrijecida conforme critérios do projetista.

Combinacdo 02: Peso proprio+ Carga permanente+ 0,5Carga acidental+ Vento, com viga

de transicdo enrijecida conforme critérios do projetista.
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Combinacédo 03: combinacdo 01 + viga de transicdo com inércia normal.
Combinacédo 04: combinacdo 02 + viga de transicdo com inércia normal.

Para viga de transicdo foi considerado um multiplicador maior do que a unidade para sua
inércia (10), no entanto esta avaliagdo ndo sera muito relevante neste exemplo, pois 0
Edificio 03 possui apenas uma viga de transicdo, no pavimento cobertura, e os pilares

seguem até o nivel do reservatorio superior.

Considerando estas combinacdes para a andlise da estabilidade com os quatro casos de

vento, tém-se as tabelas 3.13 a 3.16.

Tabela 3-13 - Resultado da andlise do Edificio 03 para as combinacGes do ELU, vento +X

Combinac¢bes do ELU para o vento +X
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
A 1,531 1,484 1,549 1,493
o 2,028 1,953 2,07 1,976

Tabela 3-14 - Resultado da analise do Edificio 03 para as combinac¢des do ELU, vento -X

Combinacbes do ELU para o vento - X
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
72' 1,445 1,445 1,445 1,445
173 1,714 1,8 1,664 1,774

Tabela 3-15 - Resultado da analise do Edificio 03 para as combinac¢des do ELU, vento +Y

Combinag¢bes do ELU para o vento +Y
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
]/Z' 1,445 1,442 1,461 1,429
o 1,8 1,754 1,839 1,772

Tabela 3-16 - Resultado da analise do Edificio 03 para as combinacdes do ELU, vento -Y

Combinacdes do ELU para o vento -Y
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
7. 1,394 1,394 1,394 1,394
o 1,579 1,631 1,534 1,611
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Com os resultados das tabelas 3-13 a 3-16 € possivel notar, mesmo com parametros de

instabilidade acima dos valores limites, que o Edificio 03 tem uma tendéncia a se deslocar
mais no sentido (+X) e (+Y), pois no sentido contrario para cada dire¢do o y, indicado
pelo programa foi aquele encontrado para os casos simples de vento (y, ). Isto indica que

os valores reais calculados para a combinacdo em (-X) e (-Y) s@o menores do que aqueles
calculados apenas com o vento, e se fossem considerados deixariam a andlise contra a

seguranca.

Como os valores encontrados foram maiores do que os limites apresentados nas normas,
eles deixam de ter um sentido fisico, pois a grande deslocabilidade da estrutura nédo
permite que sejam feitas simplificagdes como as consideradas para as formulacdes de o e

7, . Neste caso os pardmetros de instabilidade indicam que a estrutura é bastante flexivel e

deve ser utilizado algum método para o célculo dos efeitos de segunda ordem. O processo

simplificado do y, ndo pode ser aplicado, pois 7, >1,3, o que invalida este método.

Para o céalculo mais exato considerando os efeitos de segunda ordem foi realizada a analise

por P—A e os resultados do indicador RM2M1 estdo na tabela 3.17 para comparacgao

com os valores de 7, .

Tabela 3-17 - Comparagéo entre os resultados da analise P—A com os coeficientes y," do
Edificio 03 para as combinacdes do ELU

Combinagdes do ELU, P-Axy'
Comb 01| Comb 02| Comb 03] Comb 04
+X RM2M1 | 1,347 1,326 1,354 1,330
7, 1,531 1,484 1,549 1,493
X RM2M1 1,270 1,290 1,262 1,286
7, 1,445 1,445 1,445 1,445
Ly RM2M1 | 1308 1,297 1,315 1,300
2 1,445 1,422 1,461 1,429
R RM2M1 1,257 1,268 1,250 1,265
7, 1,394 1,394 1,394 1,394

A tabela apresentada comprova que a aplicagdo do y, como solugdo aproximada para o

Edificio 03 ndo € adequada. Para os casos simples de vento os valores do coeficiente de

instabilidade ja ultrapassaram o limite estabelecido como méximo para seu bom
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funcionamento e nas combinacBes, onde sdo considerados deslocamentos adicionais
originados pelo carregamento vertical, estes valores irreais ficaram mais evidentes.

Comparando com os resultados de RM2M1, que é uma andlise mais refinada, pode-se

notar que os valores de »," sdo incoerentes. A solugo para o Edificio 03 é a determinago

dos efeitos de segunda ordem por algum processo refinado de calculo e a verificagdo das
flechas de servico da estrutura para que fiqguem dentro dos limites desejados, no entanto o
ideal seria enrijecé-lo de forma que se tronasse um estrutura menos suscetivel aos efeitos

de segunda ordem.

3.6 Exemplo 04

Neste exemplo apresenta-se o Edificio 04, figuras (3.14) e (3.15), uma estrutura de

concreto armado (fCk = 35MPa) formado por vigas, pilares e lajes nervuradas. Ele possui

17 pavimentos, um subsolo e atico, com altura a partir do nivel do solo de 47,86m.
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Figura 3.14 — Planta baixa do pavimento tipo do Edificio 04
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Figura 3.15 - Visualizacdo em 3D do pértico do Edificio 04

O vento foi considerado com velocidade basica de 35 m/s com os coeficientes de arrasto
calculados para cada direcéo (figura 3.16). O carregamento vertical no pavimento tipo foi:
permanente = 0,3 tf/m2; acidental = 0,15 tf/mz.
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90°
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Figura 3.16 — Direcdo e sentido dos casos simples de vento para o Edificio 04
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A primeira analise de estabilidade realizada no Edificio 04 para os quatro casos simples de

vento esta na tabela 3.18.

Tabela 3-18 — Resultado da analise do Edificio 04 para os casos simples de vento

Casos simples de vento
+X - X +Y -Y
Momento de primeira ordem M1 2828,5 tfim|12828,5 tfm| 3246,4 tfm | 3246,4 tfm
Momento de segunda ordem M2 293,1tfm | 293,1 tfm | 296,5tfm | 296,5 tfm
Deslocamento horizontal do topo (ELU) 0,0502 m | 0,0502m | 0,0525 m | 0,0525m
7 1,152 1,152 1,132 1,132
a 0,986 0,986 0,981 0,981

Considerando apenas a analise do vento, o Edificio 04 é classificado como de nds moveis

pelos dois parametros de instabilidade (y,>11 e a>g¢,,). Para considerar a

deslocabilidade horizontal por cargas verticais quatro combinagdes Ultimas foram
analisadas associadas a cada vento.

Combinacdo 01: Peso proprio+ Carga permanente+ Carga acidental+ 0,6VVento, com viga

de transicdo enrijecida conforme critérios do projetista.

Combinacdo 02: Peso proprio+ Carga permanente+ 0,5Carga acidental+ Vento, com viga
de transicdo enrijecida conforme critérios do projetista.

Combinacdo 03: combinacao 01 + viga de transicdo com inércia normal.
Combinacdo 04: combinacdo 02 + viga de transicdo com inércia normal.

O Edificio 04 possui vigas de transicdo nos pavimentos 15 e 16 (figura 3.17), e para a
consideracdo desses elementos utilizou-se um multiplicador maior do que a unidade para

sua inércia (10).
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Figura 3.17 — Planta baixa do pavimento 15 do Edificio 04, com destaque para os pilares
que nascem neste pavimento

Considerando as combinac¢Bes do ELU para a analise da estabilidade com os quatro casos

de vento, tém-se as tabelas 3.19 a 3.22.

Tabela 3-19 - Resultado da analise do Edificio 04 para as combinacdes do ELU, vento +X

Combinagbes do ELU para o vento +X
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
72' 1,152 1,152 1,152 1,152
o 0,822 0,898 0,767 0,869
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Tabela 3-20 - Resultado da analise do Edificio 04 para as combinac¢des do ELU, vento -X

Combinacbes do ELU para o vento - X
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
Y. 1,185 1,170 1,195 1,176
173 1,126 1,067 1,164 1,091

Tabela 3-21 - Resultado da analise do Edificio 04 para as combinac¢des do ELU, vento +Y

Combinag¢bes do ELU para o vento +Y
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
Y. 1,132 1,132 1,146 1,140
173 0,989 0,988 1,074 1,037

Tabela 3-22 - Resultado da analise do Edificio 04 para as combinacdes do ELU, vento -Y

Combinacbes do ELU para o vento -Y
Comb 01 | Comb 02 | Comb 03 | Comb 04
72' 1,137 1,134 1,132 1,132
a 0,974 0,975 0,879 0,922

A anélise das combinacdes de ELU para a instabilidade mostrou que o Edificio 04 ja se
desloca bastante somente com a aplicagdo das cargas verticais, sendo imprescindivel a

consideracdo destas na determinacdo de o e y,. Para a direcdo X no sentido (+) o

coeficiente »," apresentou sempre o mesmo valor (1,152) dos casos simples de vento, por

questdo de seguranca, mas pelos momentos de segunda ordem encontrados pode-se
concluir que ele na realidade diminuiu. Na combinagdo 03 para o vento (+X), por exemplo,
calculando o coeficiente a partir dos momentos de primeira e segunda ordem gerados, 0

valor encontrado para y, seria 1,111, o que quase caracteriza a estrutura, de forma

equivocada, como de nos fixos. Isso significa que existe uma excentricidade nessa direcéo

no sentido (-) da estrutura, situacéo onde os valores do coeficiente y, aumentaram bastante

passando de 1,152 (casos simples de vento) para 1,185 e 1,195 considerando y, . Para a

direcdo Y as variagdes nos coeficientes foram bastante confusas, pois considerando a viga
de transicdo enrijecida a excentricidade do Edificio 04 fica no sentido (-) de Y e para as
combinagcfes com a inércia normal destes elementos, a excentricidade inicial seria no

sentido (+) Y. Além disso, ndo eram esperadas modificacdes tdo relevantes na analise de
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estabilidade com a consideracdo ou ndo do enrijecimento das vigas de transicdo por se

localizarem nos Gltimos pavimentos.

Para verificar a validade dos valores encontrados para y,’, foi realizada a analise pelo

processo P —A, com os resultados apresentados na tabela 3.23.

Tabela 3-23 — Comparagao entre os resultados da analise P —A com os coeficientes », do
Edificio 04 para as combinagdes do ELU

Combinagdes do ELU, pP-Axy'
Comb 01| Comb 02| Comb 03| Comb 04
X RM2ML1 | 1098 [ 1121 [ 1098 | 1121
V2 1,152 1,152 1,152 1,152
X RM?Ml 1,213 1,186 1,214 1,186
7, 1,185 1,170 1,195 1,176
R RM2ML | 1176 | 1157 [ 1179 | 1,160
7, 1,132 1,132 1,146 1,140
v RM2M1 | 1,093 1,109 1,093 1,110
7, 1,137 1,134 1,132 1,132

A analise do Edificio 04 através do método P —A revelou que os valores encontrados para

o coeficiente »," ndo sdo adequados para este caso, pois ficaram muito diferentes daqueles

obtidos por analise mais refinada, apesar de »," encontrar-se dentro do limite permitido

para a utilizagdo como solucao aproximada de analise em segunda ordem ( 7, <1, 3) :

Observando a planta baixa do pavimento tipo do Edificio 04 pode-se perceber que a
edificacdo ndo é simétrica quanto a distribui¢do da rigidez no eixo Y (figura 3.18), pois
possui dois pilares paredes de um lado do eixo e apenas um do outro, ndo sendo simétricos
guanto a orientacdo. Além deste fato, as cargas permanentes e acidentais consideradas séo
bastante altas e ficam mais acentuadas em situagbes com falta de simetria, como a
encontrada neste exemplo. A pequena diferenca esperada entre as combinagoes
considerando ou néo a rigidez modificada das vigas de transi¢éo foi comprovada na analise
P —A. Na figura (3.19) esta a deformada do portico do Edificio 04 apenas com a aplicacéo
das cargas verticais. Pode-se perceber que ha deslocamentos horizontais somente com as
cargas verticais, gerando neste caso até uma torcdo em planta do edificio pela falta de

simetria na rigidez.

7



Figura 3.18 — Planta baixa do pavimento tipo do Edificio 04 com destaque para a
localizacéo e orientacdo dos pilares parede
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Figura 3.19 — Pértico do Edificio 04 em sua configuracdo deformada submetido apenas ao
carregamento permanente e acidental (cargas verticais) — plano XZ

3.7 ANALISE DOS RESULTADOS

No exemplo 01 realizou-se a analise de um edificio bastante simétrico, no qual o principal
objetivo foi mostrar a importancia dos fatores carregamento e rigidez para a estabilidade.
Modificando esses dois parametros separadamente pdde-se concluir que as cargas verticais
aplicadas e a rigidez dos elementos componentes das edificagcbes sdo 0s principais
responsaveis pela estabilidade global e a manipulacdo destes dois fatores pode resultar em
um melhor desempenho da estrutura. Ao determinar os parametros de instabilidade de um
edificio e encontrar valores que indiquem estruturas muito sensiveis aos efeitos de segunda
ordem, o projetista pode avaliar esses dois aspectos e modifica-los, se for conveniente, para
obter melhores resultados. A tabela 3.24 indica o resumo dos resultados encontrados para o

Edificio 01 nos casos de carregamento de 01 a 03 e a tabela 3.25 apresenta os resultados
para os casos com rigidez inicial e rigidez modificada.

Tabela 3-24 — Resultados da analise do Edificio 01 para os casos de carregamento 01 a 03
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Edificio 01
Caso de carregamento Sentido +Y [Sentido - Y
o1 V2 1,048 1,048
o 0,481 0,481
02 V2 1,048 1,048
o 0,481 0,481
03 V2 1,06 1,06
a 0,535 0,535

Tabela 3-25 — Resultados da analise do Edificio 01 para os casos com rigidez inicial e
rigidez modificada

Edificio 01
Caso Sentido +X |Sentido - X |Sentido +Y [Sentido - Y
. L iz 1,602 1,602 1,048 1,048
Rigidez inicial
104 1,347 1,347 0,481 0,481
Rigidez modificada e 1,053 1,053 1,092 1,092
(04 0,501 0,501 0,652 0,652

No exemplo 02 uma importante situacdo foi analisada: o deslocamento horizontal
originado por cargas verticais. Em muitos edificios a estrutura ja se desloca apenas com a
aplicacdo das acOes permanentes e acidentais de cada pavimento. Isso significa que ao
aplicar o carregamento de vento em cada uma das direcbes existirdo excentricidades

iniciais ndo consideradas na determinacéo de « e y,, tornando-se importante a avaliagéo

da estabilidade para os dois sentidos de cada dire¢cdo. No caso do edificio 02 a ndo
consideracdo desse aspecto no projeto levaria a valores menores dos pardmetros de
instabilidade, principalmente na dire¢cdo Y no sentido que se encontra a favor do momento

de tombamento gerado pela excentricidade. Para considerar este aspecto foi introduzido o

coeficiente »,, similar ao y,. Outro fator importante a ser considerado é que analisando

no sentido contrario a excentricidade o valor dos pardmetros seriam menores do que
aqueles calculados somente com 0 vento, no entanto estes Ultimos devem ser 0s menores
coeficientes considerados para favorecer a seguranca da analise. Na tabela 3.26 encontra-se

um resumo dos resultados para o Edificio 02.
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Tabela 3-26 — Resultados da analise do Edificio 02

Edificio 02
Caso Vento | Comb 01| Comb 02| Comb 03| Comb 04
+X Ve 1,061 1,061 1,061 1,061 1,061
a . 0,750 0,711 0,728 0,677 0,709
X Vi1 Vs 1,061 1,063 1,062 1,065 1,063
a 0,750 0,787 0,771 0,816 0,789
oy 7,7, | 1,034 1,044 | 1,040 | 1,048 | 1,042
a 0,555 0,652 0,613 0,708 0,648
Y ave 1,034 1,034 1,034 1,034 1,034
[97 0,555 0,438 0,491 0,338 0,443

O Edificio 03 apresentou um caso onde os parametros de instabilidade ndo se comportaram
muito bem devido a alta sensibilidade aos efeitos de segunda ordem caracteristica da
estrutura. Como tanto « quanto y, ficaram bastante acima de seus valores limites, ele s6
serviram para indicar que se trata de uma estrutura de ndés moveis e o coeficiente y, ndo
tem significado como majorador de esforcos para anélise de segunda ordem neste exemplo.
Com a analise P—A a condi¢do de n6s moveis da estrutura ficou comprovada, porém
também foi constatada a incoeréncia dos valores de y, para utilizagdo como solugdo
aproximada dos efeitos de segunda ordem. Este edificio precisa de maiores estudos para

avaliar se outras caracteristicas de sua analise ndo interferiram nos resultados. Na tabela

3.27 estdo os resultados encontrados para o Edificio 03 no caso simples de vento e para as

combinag0es de 01 a 04.

Tabela 3-27 — Resultados da analise do Edificio 03

Edificio 03
Caso Vento | Comb 01| Comb 02| Comb 03| Comb 04
+X ave 1,445 1,531 1,484 1,549 1,493
a 1,878 2,028 1,953 2,070 1,976
X ave 1,445 1,445 1,445 1,445 1,445
o 1,878 1,714 1,800 1,664 1,774
Ly Yy 7/2' 1,394 1,445 1,442 1,461 1,429
o 1,639 1,800 1,754 1,839 1,772
N 7,7, | 1,394 1,394 | 1,394 | 1,394 | 1,394
a 1,639 1,579 1,631 1,534 1,611
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No ultimo exemplo deste trabalho a anélise de uma edificacdo que possui uma distribuicao
assimétrica de rigidez e sistema de lajes nervuradas associada a um carregamento
permanente elevado, levou a uma situacdo onde apenas analisando os parametros de

instabilidade tinha-se a idéia de que y, poderia ser utilizado como solugdo aproximada

para a determinagdo dos efeitos de segunda ordem, como era o0 caso desta estrutura. No
entanto a realizagdo da analise P—A mostrou que apesar de y, <1,3, caso indicado pela
NBR 6118/2003 como favoravel para utilizagdo deste pardmetro na solugdo aproximada
dos efeitos de segunda ordem, seus valores encontrados ndo eram compativeis com a

analise mais refinada e ndo poderia ser aplicado para o edificio.

Tabela 3-28 — Resultados da analise do Edificio 04

Edificio 04
Caso Vento] Comb 01| Comb 02| Comb 03] Comb 04
X Y, ;/Z' 1,152 1,152 1,152 1,152 1,152
a . 0,986 0,822 0,898 0,767 0,869
X Vi Vs 1,152 1,185 1,170 1,195 1,176
a 0,986 1,126 1,067 1,164 1,091
+Y e 1,132 1,132 1,132 1,132 1,132
a 0,981 0,989 0,988 1,074 1,037
v 7,7, | 1132 1137 | 1,134 | 1132 | 1132
a 0,981 0,974 0,975 0,879 0,922

Nos casos estudados a consideracdo de um multiplicador maior do que a unidade para as
vigas de transicdo ndo representou grande modificacdo na avaliacdo da estabilidade. Esta
constatacdo € justificavel pelo fato de que a localizagdo desses elementos em todos os
exemplos analisados era em niveis bastante superiores dos edificios, situacdo onde os
pilares que nascem nessas vigas ndo tém cargas muito expressivas em relacdo aos casos
onde as transi¢des sdo feitas nos niveis mais baixos e suportam pilares que se desenvolvem
até a cobertura. Dessa forma o comportamento real nestes exemplos ndo se distanciou

muito do modelo idealizado.
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4 CONCLUSOES E RECOMENDACOES

Apresentam-se neste capitulo as principais observagdes feitas no desenvolvimento deste

trabalho relacionadas a estabilidade de edificios de concreto armado.

O estudo da estabilidade estrutural € um tema bastante atual, visto que 0s projetistas se
deparam com estruturas cada vez mais suscetiveis a instabilidade pelas caracteristicas dos
projetos encontrados na engenharia. No entanto sabe-se que muito ja se estudou nesse

assunto, desde Euler no século XVIII, Beck e Konig, idealizadores do parametro «, 0s

brasileiros Mario Franco e Vasconcelos responsaveis pelo coeficiente y,, e tantos outros

que buscam um melhor entendimento da estabilidade até os dias de hoje. A criacdo de
parametros para avaliar a estabilidade de uma estrutura de forma simples e dispensando
analises mais precisas de segunda ordem permitiu que os projetos fossem mais bem
estudados antes da solucdo final, otimizando assim os resultados. Os métodos de
determinacdo dos efeitos de segunda ordem tornam-se cada vez mais refinados pelas
analises computacionais existentes e proporcionam maior credibilidade nos resultados
obtidos. No entanto é preciso lembrar que as analises numéricas tentam retratar o
desempenho de uma estrutura real que estd sujeita a imperfeicbes geomeétricas,
comportamento n&o-linear dos materiais, variabilidade das agGes consideradas, eventual
falha de algum elemento, entre outras situacfes que podem distanciar o modelo idealizado
da estrutura construida. Por isso é importante conhecer a origem das formulacbes e
simplificacbes adotadas em um modelo computacional ao caracterizd-lo como

representante de uma estrutura real.

Os exemplos desenvolvidos neste trabalho serviram para avaliar algumas caracteristicas
das edificacdes que devem ser levadas em conta na analise da estabilidade e de certa forma

aproximar mais o0 modelo computacional do real.

A utilizagdo da solucéo aproximada do y, deve ser aplicada com cuidado, verificando

sempre se a edificacdo ndo se distancia muito das hipdteses consideradas para a
formulagdo. Em casos onde a assimetria € muito acentuada, o seu uso deve ser limitado.
Essa conclusdo também foi a observada por LIMA (2001) em seu trabalho. Apesar de

existirem processos mais refinados de calculo que se tornam cada vez mais acessiveis com
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os programas de computador, a analise simplificada do y, é uma ferramenta bastante

prética que se aplicada corretamente também conduz a resultados muito bons.

A utilizagdo do coeficiente y," trouxe resultados satisfatorios para este trabalho, porém

ainda ndo esta consolidada e carece de estudos mais profundos para sua confirmacdo como

parametro de instabilidade global.

Para dar continuidade a este estudo algumas sugestfes para trabalhos futuros sao

apresentadas a seguir:

e Analisar edificios com vigas de transicdo em niveis mais proximos do térreo com

pilares que se desenvolvam até pavimentos mais elevados e verificar como « e y,

se comportam;

e Estudar as formulagbes de y, para a consideracdo de deslocamentos verticais

provocados por cargas horizontais nas diversas dire¢cGes do vento atuante;

e Estudar como outros fatores como a grande variagao na inércia de pilares ao longo
da altura e a existéncia de pé-direito duplo entre o térreo e o primeiro pavimento

alteram os parametros de instabilidade;
e Estudar arigidez de edificagbes com menos de quatro pavimentos (vigas e pilares);

e Considerar casos onde a torcdo em planta do edificio seja expressiva e avaliar como

0s parametros de instabilidade se comportam;
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