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RESUMO

A Engenharia Civil vem passando por um momento em que 0S projetos
estruturais tém sido elaborados de forma com que o sistema estrutural apresente
elementos diferenciados, seja pelo aspecto estético, muitas vezes ousado e
inovador, seja pela esbeltez das edificagdes ou pela economia tornando a estrutura,
de maneira geral, enxuta.

Isto implica em obter-se maior controle sobre a elaboracdo dos projetos das
edificacbes com analises mais precisas das estruturas e utilizacdo de métodos,
como P-Delta, que permitam encontrar resultados mais parecidos com os modelos
reais. Em decorréncia disso, nas ultimas décadas, alguns critérios e métodos foram
criados com a finalidade de avaliar aspectos importantes em uma edificacdo, no que
diz com respeito a estabilidade global e local. Entre eles, faz-se necessario citar os
parametros de instabilidade a e y,. Por essa razdo, varios trabalhos tém sido
elaborados para entender qual a influencia desses métodos na estrutura, avaliar
seus mecanismos internos e acbes a serem adotadas para reduzir os efeitos da
instabilidade global.

Nesse sentido, este trabalho tem o0s seguintes objetivos: apresentar o0s
conceitos basicos dos parametros de instabilidade a« e y, de acordo com o que é
claramente definido na norma brasileira ABNT NBR 6118; apresentar os resultados
de simulacGes de modelos no software estrutural brasileiro TQS variando a tenséo
de compressao nos pilares com a finalidade de relacionar estes valores com 0s
parametros de estabilidade; e apresentar acbes que possam ser adotadas em
edificios para minimizar os efeitos da instabilidade global.

Palavra-Chave: Estabilidade Global, Gama-Z, Analise Estrutural
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ABSTRACT

The Civil engineering has been going through a time when structural designs
have been developed so that the structural system presents differentiated elements,
caused by the aesthetic aspect, often daring and innovative, caused by the
slenderness of the building or by the economy making the structure, in general, more
light.

This implies in a biggest control over the development of projects of buildings
with more accurate analysis of the structure and using of methods that achieve
results more similar to real models. As a result, in the last decades, some criteria and
methods were created for the purpose of evaluating important aspects of a building,
with regard to global and local stability. Among them, it is necessary to mention the
parameters of instability a e y,. For this reason, in recent years, several studies have
been developed to understand which are the influences of these methods on the
structures, estimate its internal mechanisms and actions to be taken to reduce the
effects of global instability.

In this sense, this work has the following objectives: to introduce the basic
concepts of the instability parameters a e y, in accordance with what is clearly
defined in the Brazilian standard ABNT NBR 6118; to present the results of
simulations of models in the Brazilian structural software TQS varying the stress of
compression in the columns in order to relate these values with the stability
parameters, and present actions that can be adopted in buildings to minimize the
effects of global instability.

Keywords: Global Stability, Gama-Z, Structural Analysis
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Capitulo 1

INTRODUCAO



O despertar para o langcamento de empreendimentos mais arrojados,
estéticos e desafiadores tem causado o aprimoramento nos estudos e planejamento
das obras em todas as disciplinas envolvidas. Dentre as principais disciplinas,
destaca-se a analise estrutural, que verifica o efeito das cargas sobre a estrutura e
objetiva determinar as deformacdes, forcas internas, tensdes e reacdes de apoio. Os
resultados permitem avaliar a seguranca para que a edificacdo possa ser executada
em todas as etapas de acordo como planejado.

A preocupacao de se projetar a estrutura com seguranga e a0 mesmo tempo
manter seus aspectos originais quando da sua concepc¢ao, tem despontado para o
interesse em obter mais conhecimento sobre o comportamento real das estruturas.
Neste sentido, o estudo da estabilidade global das estruturas tem ganhado espaco,
pois ele esta diretamente relacionado a seguranca da edificacdo. Tal estudo
considera as teorias de primeira e segunda ordem da estrutura e normas que regem
seu comportamento

Durante o estudo da estabilidade global da estrutura, séo analisados aspectos
internos dos elementos estruturais, como os fisicos e geométricos, e externos, como
cargas aplicadas na estrutura. Por meio deles, é possivel estimar o deslocamento
lateral da estrutura, rigidez global, definicAo dos elementos estruturais principais
para garantir a estabilidade, entre outros. A andlise consiste na aplicacédo das teorias
de primeira e segunda ordem, e aproximacdes da estrutura com a finalidade de
simplificar os resultados.

Com o objetivo de padronizar a verificacdo e torna-la comum a todos os
projetos, a norma brasileira NBR 6118:2014, “Projeto de estruturas de concreto —
Procedimento”, no capitulo 15, “Instabilidade e efeitos de 22 Ordem”, aborda os
conceitos fundamentais e suas aplicacbes a estrutura, os principios basicos de
célculo, a classificacao das estruturas e critérios para aplicacao das analises.

Por outro lado, a disponibilidade de ferramentas para o estudo mais complexo
das estruturas também deve ser destacado como meio de aprimoramento das
técnicas utilizadas. Em dias atuais, o uso de computadores com consideravel poder
de processamento facilitam as analises. Na area comercial, diversos softwares
brasileiros e estrangeiros tém contribuido para simular os efeitos relacionados a
estabilidade, dispondo de andlises sofisticadas por meio do método de Elementos

Finitos e elementos de barras formados por pérticos e grelhas.



E importante destacar também que o principal material que compde as
estruturas aqui tratadas, o concreto, tem passado por inova¢gdes em sua COmposi¢cao
nos ultimos anos para atender as demandas dos projetos. O concreto, por meio de
simplificacbes adotadas e sugeridas pela NBR 6118, é tratado como material Linear.
Porém seu comportamento é de material ndo linear e por isso deve ser considerado
como tal, principalmente quando se tratam de estruturas altas, esbeltas e
complexas. Estes aspectos influenciam diretamente na estabilidade global das
estruturas, vez que os principais elementos da estrutura para manter a estabilidade,

os pilares, séo afetados pela caracteristica ndo linear do material.

1.1 OBIJETIVOS

Esta dissertagcdo tem por objetivos gerais apresentar 0s conceitos que
fundamentam o estudo da estabilidade global, como equilibrio, problemas de
estabilidade, tipos de néo linearidades, parametros de estabilidade; apresentacdo de
métodos que permitem avaliar a consideracdo ou ndo dos efeitos de segunda
ordem; e apresentar resultados da simulacdo de modelos com variacdo da tensao
de compresséao nos pilares e quantidade de pavimentos e compara-los entre si.

Para atingir os objetivos gerais € necessario o cumprimento dos seguintes
objetivos especificos:

1. Apresentar 0s conceitos basicos para o estudo da estabilidade global, como

tipos de equilibrio, efeitos de primeira e segunda ordem, métodos para analise

estrutural como P-A, nao linearidade fisica e geométrica;

2. Apresentar a determinacdo exigida pelas normas brasileira no que diz

respeito ao estudo da estabilidade global das estruturas e apresentar 0s

parametros de instabilidade a e o coeficiente y,;

3. Apresentar exemplo de uma barra reta para facilitar o entendimento sobre a

estabilidade global das estruturas;

4. Apresentar modelos estruturais e simular o seu uso em software especifico

para obtencdo dos resultados para verificar os efeitos, realizar comparacdes

entre os resultados, bem como descrever acbes nas estruturas para garantir a

estabilidade global das estruturas;



1.2 METODOLOGIA

O trabalho consiste, inicialmente, em apresentar os contetdos relacionados a
estabilidade estrutural das edifica¢cées com a finalidade de permitir ao leitor o correto
entendimento sobre as definicdes necessarias.

Serdo apresentadas as definicdes de equilibrio e suas variantes, tipos de
problemas de estabilidade e flambagem. Passa-se para a apresentacdo das teorias
de primeira e segunda ordem de andlise das estruturas e para apresentacdo das
diretrizes da norma brasileira NBR 6118:2014.

Apos isto, para fins de entendimento dos conceitos apresentados, sera
apresentado um exemplo com desenvolvimento manual das cargas de utilizagéo,
cargas de vento e desaprumo e determinacdo do parametro de instabilidade «a e
coeficiente y, e solucdo por meio do meétodo P-A. O exemplo é de uma barra
engastada na base, simulando um pilar de concreto.

Depois de finalizadas essas etapas, parte-se para a simulacdo de um edificio
com caracteristicas mais préoximas dos empreendimentos existentes. Com isto, 0
grau de complexidade da analise estrutural também aumenta, sendo necessaria a
utilizacéo de software de calculo estrutural.

Para isto, foram previamente definidos dois tipos de planta baixa, uma planta
com formato quadrado e outra retangular, obtidos a partir de uma base arquiteténica.
Esta escolha foi feita para que os efeitos do vento na estrutura sejam percebidos
com mais clareza.

Para cada planta baixa, dois modelos de referéncia foram padronizados: o
primeiro com pilar parede e outro sem pilar parede. Além disso, para cada modelo
de referéncia (2 modelos/planta baixa) foram variadas as alturas das edificacdes. As
alturas padrbes foram determinadas em funcédo da quantidade de pavimentos e séo
de 10, 15, 25 e 35 pavimentos. Os pilares foram pré-dimensionados de acordo com
o método de area de influencia.

Apés a modelagem e analise estrutural, foram determinados, para cada
modelo, os valores do parametro de instabilidade a e coeficiente y, e o

deslocamento lateral do topo da edificacéo.



1.3 ORGANIZACAO DO TRABALHDO

No capitulo 2 serd abordada a teoria sobre a estabilidade das estruturas, em
que serdo apresentados 0s conceitos basicos sobre a estabilidade, quais os
principais problemas de instabilidade e a flambagem.

No capitulo 3 seréo vistos os conteldos sobre as teorias de primeira ordem e
segunda ordem, com exemplificacdo para compreensao entre os métodos, as
caracteristicas de cada um deles e como calcular os efeitos de segunda ordem.

No capitulo 4 serd destinado um espaco para descricdo das premissas
contidas na norma NBR 6118:2014 relacionados a estabilidade global das
estruturas.

O capitulo 5 aborda exclusivamente os parametros de estabilidade e os fatores
gue afetam a estabilizacdo da estrutura. Sdo apresentados os coeficientes de
estabilidade a e y, e serd calculado manualmente um exemplo de um pilar
engastado na base aplicando-se os conceitos de a, y, € P — A.

No capitulo 6 serdo abordados os critérios adotados para a modelagem dos
edificios propostos, como tipo de modelo, cargas adotadas e metodologia para o
pré-dimensionamento dos pilares.

No capitulo 7 serdo apresentados os exemplos com valores obtidos dos
coeficientes a e y;.

Finalmente, o capitulo 8 trar4 as conclusbes e fechamento sobre o estudo

realizado nessa dissertacao.

1.4 EQUIPAMENTOS E RECURSOS

Por se tratar de uma pesquisa numeérica/computacional, todos os equipamentos
€ recursos necessarios para o desenvolvimento do programa constante dessa
dissertacdo se tratam exclusivamente de micro computadores, pessoais ou nao, e
softwares especificos que se prestem a atingir os objetivos do mesmo.

Os softwares que necessitam estar instalados no micro computador incluem, de
forma resumida: possibilidade de langamento dos elementos estruturais, aplicacao
dos métodos para andlise estrutural e a extracdo dos resultados necessarios para

definicdo da concluséao.



O software utilizado é o CAD/TQS (software de calculo estrutural), na verséo 17.
Descricdo do Software CAD/TQS: € um software voltado para a analise estrutural,
dimensionamento dos elementos estruturais e desenho. O CAD/TQS permite que
seja estabelecida a concepcao estrutural do modelo juntamente com a definicao das
cargas utilizadas, a analise estrutural de forma a obter os esfor¢os e deslocamentos,

dimensionamento e detalhamento das estruturas.
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2.1 INTRODUCAO

O estudo sobre a estabilidade das estruturas tem ganhado posi¢céo de relevada
importancia nos dias atuais, visto que, tem-se tornado comum a elaboracdo de
projetos em que os edificios tém sido cada vez mais elevados e esbeltos e com
caracteristicas que visam um excelente desempenho aliado ao baixo consumo de
materiais e sistemas estruturais com rapidez na execucao.

Este fato evidencia a importancia sobre a discussao da forma em que é
realizada a andlise da estrutura. Pois, sabe-se que a medida que estas estruturas se
tornam mais esbeltas e elevadas, maiores serdo os efeitos causados pela forca do
vento, maiores serdo os acréscimos de esfor¢os e deslocamentos horizontais.

Para o correto entendimento da estabilidade das estruturas € necessario que
seja analisado primeiramente os conceitos basicos que envolvem o estudo do
equilibrio. Para isto, serdo apresentados no item “2.2 Conceitos Basicos sobre
Estabilidade” quais séo os tipos de equilibrio.

Feito isto, serdo expostos os problemas de estabilidade ou, por oposicao,
problemas de instabilidade, que estdo relacionados a estabilidade global de uma

estrutura.

2.2 CONCEITOS BASICOS SOBRE ESTABILIDADE

O equilibro é obtido quando as forcas externas atuantes sobre uma estrutura
formam um sistema de forcas equivalentes a zero.

As condicdes necessarias e suficientes para o equilibrio séo:

YF =0 (Equacéo 1)
YM = 0 (Equacéo 2)

O equilibrio é classificado em trés tipos:
- Estavel

- Instavel

- Indiferente ou Neutro



Segundo FERREIRA (2014) o estudo do equilibrio pode ser extraido da
mecanica dos corpos rigidos e pode ser exemplificada e compreendida por meio do
exemplo de uma massa esférica repousando sobre uma superficie reta ou curva, de

acordo com a Figura 0.1.

Figura 0.1 - Massas esféricas em equilibrio

Por meio de analise de cada massa representada por M1, M2 e M3 e
considerando que as massas se encontram sobre superficie de inclinacdo zero e
gue estdo sobre ponto de equilibrio estéatico, é possivel observar que a Massa M1,
ao sofrer uma perturbacdo externa de curta duracdo, a massa retornara para a sua
posicao original mantendo-se o equilibrio. Para este caso, é dito que a massa M1 se
encontra em equilibrio estavel.

No caso da esfera com massa M2, quando a mesma for submetida a alguma
perturbacdo externa de curta duracéo, € dito que ocorre o equilibrio instavel, pois a
resultante de forcas atuantes na massa tendera a afasta-la da configuracdo de
equilibrio inicial.

Por fim, a esfera de massa M3, que se encontra sobre uma superficie
horizontal, o equilibrio € dito neutro ou indiferente, pois em qualquer posicéo final
apos a perturbacao externa, a mesma tende a permanecer em equilibrio.

Outra maneira para descrever os tipos de equilibrios € analisar o ponto de
aplicacao da perturbacéo externa (forca) e o centro de gravidade do material.

Para isto, seja a figura abaixo (Figura 0.2) representada por uma placa

retangular.



Figura 0.2 — Configuragao de Equilibrio - Placa Retangular

Ao suspender esta placa pelo ponto de apoio O, observa-se o seguinte
diagrama de corpo livre:

CG

Figura 0.3 - Configuragao de Equilibrio — Apoio “O”

Para que F e P sejam opostos, os pontos O e CG devem pertencer a mesma
reta vertical (Figura 0.3). Mantendo-se estas forcas em atuacao na placa retangular,
podem ocorrer algumas formas de equilibrio, quais sejam: estavel, instavel e
indiferente.

Para que o equilibrio seja estavel, € necesséario que o ponto de apoio esteja
acima do centro de gravidade da peca. Aplicando-se um deslocamento lateral de
acordo como indicado na Figura 0.4 e deixando a placa em repouso, esta retorna a
posicao original. Tem-se, portanto, equilibrio estavel, pois a configuracéo inicial foi

mantida.

Figura 0.4 — Configuracgao de Equilibrio - Equilibrio Estéavel
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Colocando-se o ponto de apoio “O” abaixo do centro de gravidade e
aplicando-se um deslocamento lateral de curta duracdo, de acordo com a Figura 0.5,
o equilibrio é instavel, pois a configuracdo final € diferente do original.

S
|
|

L\

Figura 0.5 — Configuracdo de Equilibrio - Equilibrio Instavel

O equilibrio indiferente ocorre quando o ponto de apoio “O” coincide com o
centro de gravidade, pois ele mantém sua posicdo em equilibrio independente do

novo deslocamento gerado.

Figura 0.6 — Configuragao de Equilibrio - Equilibrio Indiferente

Desta forma, é possivel observar que existem variacdes do equilibrio que estéo
relacionadas com a estabilidade. Mas o leitor pode se levar a perguntar como
visualizar estas variacbes do equilibrio sendo aplicadas na analise de alguma
estrutura ou sistema estrutural. FERREIRA (2014) entdo apresenta um caso, que
sera abordado com mais detalhes na proxima secao “Problemas de Instabilidade”,
em que é analisado um sistema de Bifurcacdo Simétrica Instavel. O objetivo deste
exemplo é visualizar como o equilibrio se comporta a medida que uma carga

compressiva P vertical é aplicada em um sistema composto por uma barra vertical
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travada na horizontal por uma mola deslocavel de rigidez K, de acordo com a Figura
0.7.

P— W —

TIITITIITIIT

Figura 0.7 — Barra Rigida com mola Linear (Fonte: Ferreira, 2014)

A medida que a carga P é aumentada, o sistema adquire uma deformac&o
entre a nova posicdo da barra e a posicado vertical original de intensidade 6

assumindo a seguinte configuragao (Figura 0.8):

Figura 0.8 — Deformacao da barra rigida com mola Linear (Fonte: Ferreira, 2014)

Ao ponto que a carga P é aumentada, pode-se observar pela Figura 0.9 que a
estrutura altera sua condicdo de equilibrio, nas quais, para valores de P < P,
configura-se o equilibrio estavel. Quando P = P;, o equilibrio é indiferente e para
P > P; o equilibrio é instavel, que causa deslocamentos excessivos ocasionando a

instabilidade do sistema.
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Figura 0.9 — Equilibrio — Solugéo ndo-linear (Ferreira, 2014)

Na Figura 0.10, é possivel visualizar os tipos de equilibrio a medida que a carga P é
aumentada por meio da analogia com massas esferas sobre superficie.

| =)

Figura 0.10 — Representacao do Equilibrio através de analogia
com massa esférica sobre superficie (Fonte: Ferreira, 2014)
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2.3 PROBLEMAS DE INSTABILIDADE

Ao se estudar os parametros de estabilidade, ou instabilidade, em edificios,
deve-se atentar para alguns problemas que ocorrem usualmente. Segundo MARIO
FRANCO (1985), podemos citar os seguintes tipos:

- Problema de bifurcacdo do equilibrio;
- Problema de 22 Ordem;

- Problema de Ponto Limite.

N&o obstante, as estruturas de concreto podem alcancar e superar 0S seus
estados limites ultimos ou de ruptura por meio de duas hipoteses. De acordo com
BUENO (2009), séo eles: instabilidade de equilibrio e 0 esgotamento da capacidade
resistente. O esgotamento da capacidade resistente é alcancado, normalmente em
estruturas pouco esbeltas com a presenca de pilares curtos, e consiste nos casos
em que a solicitacdo externa ultrapassa os limites de resisténcia de uma
determinada secéo, que sdo obtidos por meio do estudo das deformacdes limites
nas fibras mais comprimidas ou tracionadas da sec¢éo considerada.

No segundo caso, Instabilidade do Equilibrio, este acontece em estruturas
esbeltas e ocorre sem que a capacidade resistente da secao tenha sido alcancada.
ARAUJO (1984) cita que este caso € caracteristico em estruturas com pilares
esbeltos. A secdo ainda € capaz de absorver os esforcos, porém os esforcos
solicitantes crescem numa taxa maior que a capacidade resistente. Com isso, 0s
deslocamentos horizontais gerados, provocam aumentos nos momentos fletores de
segunda ordem na estrutura, fazendo com que a estrutura perca o equilibrio e causa
a ruptura da secdo. Neste caso entdo, o estado limite ultimo foi alcancado por
instabilidade do equilibrio e ndo por ruptura. Este caso pode ser observado quando &
acrescentada carga a um pilar. Esta irA gerar deslocamentos laterais do eixo da
barra (pilar), de maneira que, ao alcancar determinada carga chamada carga critica,
o equilibrio torna-se instavel. Na Figura 0.11 é apresentado um grafico entre a carga

axial excéntrica P e o deslocamento lateral W em secéo ao longo da barra.
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Figura 0.11 —Estado Limite por Instabilidade do Equilibrio (Fonte: Aradjo, 1984)

ZAGOTTIS (1980, apud BUENO, 2009) acrescenta que o equilibrio estavel é
alcancado quando, para perturbacbes pequenas, arbitrarias ao sistema e com
pequenas deformacbOes, a deformada permanece préxima da configuracdo de
equilibrio. Para este caso, € dito que ocorre equilibrio assintoticamente estavel se,
para o tempo tendendo ao infinito, o sistema perturbado tender a retornar a
configuracdo original de equilibrio. Caso as perturbacbes provocadas ao sistema
gerarem movimentos que se afastem da configuracdo de equilibrio, diz-se que o

sistema esta em equilibrio instavel.

2.3.1 PROBLEMAS DE BIFURCACAO DO EQUILIBRIO

Este problema se configura em membros prismaticos verticais submetidos a
cargas axiais. De acordo com a Figura 0.12, para o caso de material elastico linear
sujeito a carga P aplicada na direcdo axial, sem imperfeicdes geométricas, observa-
se o equilibrio estavel da barra reta até o momento em que se alcanca a carga
critica (P..). Para valores de P maiores que P.., duas configuracbes podem ser
obtidas para a barra reta: uma posicao reta, instavel, ou uma posicdo curva, estavel.
O ponto em que P = P.,. € chamado de Ponto de Bifurcacdo do Equilibrio. Portanto,

tem-se:

P < P.. — Equilibrio Estavel

P = P.. — Equilibrio Estavel — Forma Indiferente
15
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P —— —— TEORIA SIMPLIFICADA
Q P
TEORIA EXATA
y FORMA
i | Y FSERTl\I/lL\A CURVA 5
ESTAVEL
| INSTAVEL
|
| _//
| P | _—
‘ =0
Iy FORMA
| RETA €
[ ESTAVEL .
P. - PONTO DE BIFURCAGAO DO
1 EQUILIBRIO
“
X

Figura 0.12 - Problema de Instabilidade — Bifurcagéo do Equilibrio
(Fonte: FRANCO, M. Problemas de Estabilidade nos Edificios de Concreto Armado, 1985)

OLIVEIRA (2002) exemplificou por meio de sistema formado por barra e mola
articulada na base, a formulacdo para obtencdo dos resultados anteriores. E
necessario inicialmente provocar uma pequena perturbacdo no sistema, incorrendo
na adocéo de simplificacbes geomeétricas para pequenos deslocamentos. Por meio
de uma simples analise de momento estabilizante X desestabilizante, é possivel
determinar a carga critica P.,. Os valores de P abaixo deste valor limite permitem
gue a barra retorne a posicéao original — equilibrio estavel. Para valores iguais a P.,, 0
equilibrio torna-se indiferente e a barra pode estar em equilibrio em uma posicao
vizinha a original. Vale lembrar que, até agora, o sistema fora induzido a
perturbacdes de pequenas intensidades.

Quando sao inseridas grandes perturbacfes neste sistema, é obtida no grafico
a forma curva estavel. Neste caso, a carga critica € definida como sendo o0 momento
em que o sistema muda a forma do equilibrio estavel, deixando a forma reta para a
forma curva estavel.

Por fim, no gréafico da Figura 0.13, quando € indicado que os resultados sao
oriundos da Teoria simplificada, faz mencdo ao sistema inicial com pequenas
perturbacdes. A Teoria Exata é obtida por meio de grandes perturbacdes no sistema
estrutural.

Para barra reta com material elastico ndo linear, existem duas posi¢des de
equilibrio possiveis quando P < P,,.. Sao elas: posicao reta, estavel, e posi¢ao curva,
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instavel. Para P > P, existe apenas a configuragao reta instavel, ou seja, a estrutura

nao tem como sustentar o carregamento aplicado.

P <P, Posicdo Reta Estavel
Posicdo Curva Instavel
P =P, - Equilibrio Estavel — Forma Indiferente

P > P, - Equilibrio Instavel

—— —— TEORIA SIMPLIFICADA

TEORIA EXATA

FORMA
RETA
INSTAVEL

Por s I
CURVA

FORMA INSTAVEL

RETA
ESTAVEL .
P- - PONTO DE BIFURCACAC DO

EQUILIBRIO

Figura 0.13 — Problema de Estabilidade — Bifurcagao do Equilibrio
(Fonte: FRANCO, M. Problemas de Estabilidade nos Edificios de Concreto Armado, 1985)

O problema de bifurcacdo do equilibrio é conhecido também como problema
de Flambagem. No entanto, este € comumente utilizado de maneira equivocava
quando é citado em um pilar de concreto armado. De acordo com ARAUJO (1984),
mesmo que a carga axial seja perfeitamente centrada, € necessaria a consideracao
de excentricidade acidental por conta do desvio do eixo da peca durante a fase de
construcéo e a incerteza da localizacdo da forca axial na secdo transversal. Desta
forma, as condicdes iniciais para a consideracdo da Flambagem nédo se aplicam no

pilar, ocorrendo nestas estruturas a Instabilidade do Equilibrio.

2.3.2 PROBLEMAS DE 22 ORDEM

Seja agora uma barra reta, com uma excentricidade inicial e, com material
elastico linear e submetido a uma forca (Figura 0.14). Neste caso, ndo existe a

bifurcagdo do equilibrio. Ao passo que a forca P é aumentada, a barra reta toma
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uma forma fletida, em que, para cada configuracdo existe apenas uma forma
estavel. A medida que a forga P é aumentada, a barra encurva-se mantendo o
equilibrio estavel e torna-se instavel quando ocorre a ruptura do material. CARMO
(1995) diz que, enquanto o material permanecer no regime elastico, ndo havera
problema de instabilidade na flexdo composta.

TEORIA SIMPLIFICADA

—— —— TEORIA EXATA

P:riiiJii

Figura 0.14 — Problemas de Estabilidade — Problema de Segunda Ordem
(Fonte: FRANCO, M. Problemas de Estabilidade nos Edificios de Concreto Armado, 1985)

Da mesma forma que foi apresentada no caso de bifurcacdo do equilibrio,
guando € usada a Teoria simplificada, € feita mencdo ao sistema inicial com
pequenas perturbacbes. A Teoria Exata é obtida aplicando-se grandes perturbacdes
no sistema estrutural.

Mantendo-se as mesmas condi¢cles e alterando-se apenas a propriedade do
material, sendo agora material elastico nao linear, a forca crescera até 0 momento
em que se atinge a ruptura da barra. Neste caso, a carga aplicada atinge um ponto
limite em que ndo existe a possibilidade de voltar a configuracdo original. Neste
caso, caso o0 sistema seja composto por uma barra curta, ele tendera a romper por

flexdo composta, esgotando-se a capacidade resistente da secéo critica.

2.3.3 PROBLEMA DE PONTO LIMITE

Quando uma barra reta, esbelta, de material elastico nao-linear, é
carregada excentricamente até uma forma maxima P = P.,., tal que 0 momento

externo gerado P - (e +e;), ndo seja suportado pelo momento interno da secao
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critica, configura-se entdo, uma situacao de instabilidade na flexdo composta, sem
bifurcacdo do equilibrio. Este caso define-se como de Ponto Limite.

Para valores de P < P.,, 0 sistema permanece em equilibrio estavel. A medida
gue a carga é acrescentada o deslocamento lateral aumenta. Ao atingir o ponto B, a
barra sofrerd grande deslocamento passando a ser instavel. Apés P >P.., O
equilibrio passa a ser impossivel, a ndo ser que exista um sistema de deformacéo
controlada, pois 0 ponto de ruina por ruptura ainda nao foi alcancado. O ponto B é

chamado de ponto-limite.

RUINA POR
B ESTABILIDADE

o

RUINA POR
RUPTURA

X1

Figura 0.15 — Problema de Estabilidade - Ponto Limite — Material Linear
(Fonte: FRANCO, M. Problemas de Estabilidade nos Edificios de Concreto Armado, 1985)

Um caso comum de problema de ponto limite se caracteriza pela Figura 0.16,
em que, para determinado valor de P o equilibrio se torna instavel para uma
configuracdo proxima a original. De forma que, a situacdo de equilibrio estavel so

ocorre quando a estrutura muda bruscamente de configuracéo.

C” Nova posicéo de
= equilibrio

Figura 0.16 - Problema de Estabilidade - Problema de Ponto Limite
(Fonte: FRANCO, M. Problemas de Estabilidade nos Edificios de Concreto Armado, 1985)
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Segundo CARMO (1995):

“(...) o problema de ponto limite ocorre em barras esbeltas,
constituidas de material de comportamento nado linear,
carregadas excentricamente. Neste caso, o0 carregamento
atinge um valor maximo P.,;;, para o qual ndo € mais possivel
equilibrar o momento externo provocado pela carga e o
momento interno da secdo mais solicitada, o que leva a uma
situacdo de instabilidade na flexdo composta, sem bifurcacao

do equilibrio’.

Finalizando esta secdo, segue a seguir resumo de estudo realizado por
ZAGOTTIS (1980, apud CARMO,1995).

Tabela 1 - Configurag6es de Equilibrio para Barra Axialmente Carregada
BARRA CARREGADA SEM EXCENTRICIDADE

MATERIAL FORMA P <P P =P P>P
Material Elastico Reta Estavel Estavel (BE) Instavel
Linear Curva N&o Existe N&o Existe Estavel
Material Elastico Reta Estavel Instavel (BI) Instavel
Nao-Linear Curva Instavel N&o Existe  N&o Existe

Fonte: Efeitos de Segunda Ordem em Edificios usuais de Concreto Armado, 1995
Nota: Dados adaptados pelo autor

Tabela 2 - Configurac&o de Equilibrio para Barra Excentricamente Carregada
BARRA CARREGADA EXCENTRICAMENTE

MATERIAL FORMA P <P P =P P> P
Materlgl Elastico Curva Estavel Estavel Estavel
Linear
Material Elastico

- Curva Estavel ou Instavel Instavel Impossivel
N&o-Linear

Fonte: Efeitos de Segunda Ordem em Edificios usuais de Concreto Armado, 1995
Nota: Dados adaptados pelo autor

2.4 FLAMBAGEM

O estudo da estabilidade nos leva a considerar aspectos que influem
diretamente na analise do comportamento da estrutura. Podemos listar trés aspectos

de relevada importancia, sao eles:
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- Resisténcia da estrutura, sendo a capacidade de suportar certo carregamento
sem que ocorram tensdes excessivas no material;

- Capacidade da estrutura para suportar um determinado carregamento, sem
sofrer deformacdes notaveis;

- Capacidade para suportar uma dada carga, sem sofrer uma brusca mudanca

em sua configuragao.

Neste topico, iremos nos focar no aspecto relativo a mudanca brusca da
configuracéo da barra reta, Ultimo item listado acima.

Em um modelo simples de barra prismatica reta, quando este é solicitado por
uma carga “P” acima de certo valor P.., denominada carga critica, 0 sistema passa a
ter uma nova configuracdo, de maneira que este encontra uma nova posicdo de
equilibrio.

Temos entdo as seguintes condicdes:

Se P < P, - Sistema Estavel — Barra reta (0 sistema retorna a sua posicao
inicial)

Se P > P, — Sistema Instavel — Barra Curva (nova posicéo de equilibrio)

De acordo com Danielle M. (2002, p. 22):
“A carga critica também define o ponto de bifurcacdo do
equilibrio no grafico que relaciona a forca P aplicada com o
deslocamento transversal maximo d da barra. Neste ponto,
ocorre uma bifurcacdo em trajetérias de equilibrio instavel
(forma reta) e estavel (forma curva) da barra. O fendmeno de
bifurcacdo do equilibrio € também denominado por fenémeno

de Flambagem.”

2.4.1 CARGA CRITICA

Deseja-se determinar o valor da carga critica que ird provocar deformacéo da

configuragéo inicial da barra.
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Para isto, tem-se a equacao da linha elastica em que M é o momento e EJ a
rigidez constante.

d%y _M_ _P, 5
we-g- g7 (Equacéo 3)
dy , P ~
@+E—J y =0 (Equacéo 4)

Fazendo a seguinte substituigdo:

p .
p? = 5 (Equagio 5)

&Y 4 p2-y =0 (Equagio 6)
> T P2y =0 (Equag
A solucéo para esta equacéao é
y = A-sen(px) + B - cos(px) (Equagio 7)

Aplicando-se as seguintes condi¢cfes de contorno, tem-se:
x=0-y=B~B=0

<=L _0.{A=0—>(eixoreto)
B y=ous sen(pL) =0 — pL=nmn

n?m?-E-]
L2

P= (Equacéo 8)

Fazendo-se n = 1 tem-se:

T

P, = LEZJ (Equacéo 9)

Em que L é o comprimento da barra.

Esta formula é conhecida por “Equacado de Euler’. Se P < P.., a condi¢cdo
sen(pL) = 0 ndo pode ser satisfeita, devendo ser solucdo A = 0, que significa a barra
manter a configuracdo de barra reta.

A equacao encontrada para P, anteriormente pode ser generalizada para
determinar a carga critica de barras com outras condicdes de apoio nas

extremidades:
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P, = ’LTTE; (Equacéo 10)

A equacdao anterior pode ser escrita também da seguinte forma:

E

P, = a? 121 (Equacéo 11)

Sendo « definido como coeficiente adimensional relacionado com a
flambagem da barra. Na figura a seguir (Figura 0.17), tém-se 0s possiveis valores
para o comprimento equivalente segundo as condi¢cdes da extremidade e os valores

de a.

DI _E

le=2t =t (=07 =05 {e=¢
O O

w=M/2 Ox=T O.=14m O==2T7 e =TT

Figura 0.17 - Comprimento Equivalente

Nos projetos estruturais em geral, deve-se levar em conta que a carga P
aplicada nunca € localizada exatamente sobre o eixo da barra. Dessa forma,
pequenas excentricidades sdo geradas, que por sua vez, ddo origem a momentos
nas extremidades.

Ao aumentar-se o valor da carga excéntrica, maior serd 0 aumento da carga
centrada P e do momento M que provoca aumento da flexdo no pilar. Deve-se entédo
determinar o limite para o aumento da flexdo sem que este exceda a tenséo

admissivel ou a deflexao y,,., permitida.
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Capitulo 3

TEORIA DE PRIMEIRA E SEGUNDA
ORDEM
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3.1 INTRODUGCAO

O estudo da Teoria de Primeira Ordem e Segunda Ordem é necessario para o
correto dimensionamento de uma estrutura vez que, efeitos como os de segunda
ordem, antes ndo muito considerado, agora se tornam itens imprescindiveis nas
verificagOes de seguranca de uma estrutura.

Quando se tratam de estruturas de concreto armado de multiplos pavimentos,
as teorias de equilibrio e instabilidade abordadas até aqui se tornam validas apesar
do aumento da complexidade que estas sdo submetidas. Para cada estrutura, é
necessario que sejam consideradas adaptacdes que irdo retratar os efeitos em cada
uma. O engenheiro tem a responsabilidade de definir quais as condi¢cdes de
modelagem do projeto com o proposito de transcrever ao modelo estrutural as
cargas, condicOes de apoio, elementos estruturais, entre outros, tornando-a 0 mais
préximo do real.

A proxima etapa no dimensionamento estrutural é definir qual o modelo de
analise a ser adotado. Esta fase €& de grande importancia do projeto, pois
determinara esforcos que serdo utilizados no dimensionamento dos elementos
estruturais. As decisdes a serem tomadas nesta fase irdo refletir no desempenho da
estrutura, de modo que, a sua correta aplicacdo causara melhor aproveitamento das
capacidades resistentes dos elementos estruturais, ir4 garantir o correto
dimensionamento e fazer com que, a estrutura do ponto de vista coletivo, trabalhe
melhor para resistir aos esforcos externos, causados pelo vento, imperfeicdes de
construcdo e as cargas permanentes e acidentais. Nesta fase, também sao
abordados assuntos como: concepcdo estrutural (como exemplo: o arranjo dos
pilares, vigas e lajes irdo ditar qual o melhor modelo a ser considerado), os
elementos de contraventamento, estruturas de nds moéveis e noés fixos, analise de
primeira e segunda ordem, nao linearidades fisicas e geométricas, desaprumos,
estrutura reticulada ou espacial fazem parte desta etapa.

Como dito anteriormente, a busca pela melhor representacdo da estrutura de
acordo com a edificacdo real, esta ligado a qual modelo estrutural ser& utilizado.
KIMURA (2007) trata de maneira objetiva quais sdo os principais tipos de modelos
utilizados. Podem ser citados: métodos aproximados constituidos por vigas

continuas e/ou grelhas, pérticos planos, pértico espacial e elementos finitos. Estes
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modelos serdo detalhados no capitulo 6. O objetivo da analise, independente do
modelo considerado, é fazer com que a estrutura esteja submetida a esforcos e
deslocamentos abaixo dos limites permitidos.

BUENO (2009) afirma que a maioria das edificagbes apresenta em maior ou
menor grau, deslocamentos laterais decorrentes da agdo do vento, desaprumos,
assimetrias de carregamentos e de geometria. O modo com que os esforgos e
deslocamentos sdo abordados no modelo serd fundamental, pois, uma analise da
estrutura considerando o carregamento externo na configuracdo geométrica
indeformada gerar valores diferentes quando a estrutura € analisada na sua
configuracdo deformada. A essas duas maneiras de avaliar a estrutura € que se
classificam o tipo de analise: Teoria de Primeira ou Segunda ordem.

N&ao obstante, FRANCO (1995) apresenta com clareza quais os tipos de
instabilidades mais frequentes nas estruturas de concreto armado. Todos eles ja
comentados no capitulo anterior, quase sempre sdo motivos de preocupacdo para o
engenheiro estrutural. S&o os problemas e suas caracteristicas:

Flambagem: perda da estabilidade com bifurcacéo do equilibrio;

Ponto limite com “snap-through”: é a perda da estabilidade sem bifurcagao do
equilibrio;

Ponto limite sem “snap-through”: perda da estabilidade quando ocorre o
aumento da carga (acdes externas), mas a capacidade resistente da estrutura néo é
capaz de crescer na mesma taxa. E comum ocorrer em elementos esbeltos de
material ndo-linear e com imperfei¢cdes iniciais, como o pilar de concreto armado. A
ruina pode acontecer antes do esgotamento da capacidade resistente da secéo
transversal;

Problema de Segunda Ordem: O equilibrio € analisado na configuracéo
deformada e ocorre em estruturas com material linear e ndo-linear;

Entre os casos citados acima, 0s que ocorrem com mais frequéncia sado serao
apresentados os conceitos que estdo relacionados as teorias de analise estrutural
de primeira e segunda ordem, bem como a sua propria conceituacdo.o ponto limite
sem “snap-through” e problema de Segunda Ordem.

Neste capitulo serdo apresentados os conceitos que estdo relacionados as
teorias de andlise estrutural de primeira e segunda ordem, bem como a sua prépria

conceituacao.
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3.2 CONCEITOS BASICOS

3.2.1 PILARES DE CONTRAVENTAMENTO E CONTRAVENTADO

ARAUJO (2003) classifica o pilar quanto a sua fungdo na estrutura como
sendo pilares contraventados e de contraventamento, classificado de acordo com a
norma NBR 6118:2014. Os pilares de contraventamento fazem parte da
subestrutura de contraventamento, e que possuem a funcdo exclusiva de resistir as
acOes horizontais.

De maneira geral, toda a estrutura oferece resisténcia aos esforgos
horizontais, mas podem-se separar alguns elementos que, por sua elevada rigidez,
adquirem boa capacidade de absorver os esfor¢cos horizontais. Estes elementos
estdo no nucleo rigido, constituidos por pilares-parede e paredes estruturais,
formando as caixas de elevadores e escada. Estes elementos devem possuir rigidez
suficiente para equilibrar os efeitos de deslocamento lateral.

Esta estrutura de contraventamento deve apresentar pequenos
deslocamentos devido as cargas horizontais, caso contrario, deve-se submeté-la a
analise de segunda ordem. Quando existe rigidez de contraventamento suficiente, a
estrutura é considerada indeslocavel ou de NoOs fixos.

Os pilares contraventados sdo definidos pelos demais pilares que néo
compdem a subestrutura de contraventamento e resistem apenas ao esforgos
verticais. Os pilares sdo calculados como se estivessem apoiados nos niveis das

lajes.

3.2.2 CLASSIFICAGAO DOS PILARES

De acordo com a norma NBR 6118:2014, os pilares podem ser classificados
como curtos, moderadamente esbeltos e esbeltos. Os pilares curtos sdo aqueles
para os quais ndo ha necessidade de se considerar os efeitos de segunda ordem.
Neste caso, os esfor¢cos obtidos na configuracdo deformada sdo aproximadamente
iguais aos esforcos obtidos na configuracdo indeformada. De maneira geral, €

considerado que os efeitos de segunda ordem (M,;) possam sao desprezados
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sempre que o acréscimo dos momentos de primeira ordem (M;4) N80 seja maior que
10%. Isto é:

M4 <1,1-My4 (Equagéo 12)

Os pilares moderadamente esbeltos sdo aqueles em que os efeitos de
segunda ordem sao importantes e ndo podem ser desprezados. Mas permite-se 0
emprego de processo simplificado, no qual, define-se uma configuracdo deformada
para o eixo do pilar e calcula-se 0 maximo momento fletor solicitante ao longo do
eixo. O momento fletor maximo solicitante ao longo do eixo e o esfor¢o normal séo
entdo utilizados para o dimensionamento da secao transversal por flexo-
compressao.

Para os pilares esbeltos, os efeitos de segunda ordem tém de ser
considerados através de algum processo que leve em conta as nao linearidades

fisica e geométrica de forma rigorosa.

3.2.3 ESTRUTURAS DE NOS FIXOS E NOS MOVEIS

Quando a estrutura possui rigidez suficiente para absorver os efeitos de
forcas horizontais sofrendo pequenos deslocamentos, dizemos que ela é
indeslocavel ou de noés fixos e que nao introduzem esforcos globais de segunda
ordem. Os esforcos nas estruturas de nos fixos sdo obtidos a partir da analise de
primeira ordem. Para garantir a indeslocabilidade, € comum reforcar a subestrutura
de contraventamento, como pilares parede, vigas ou paredes estruturais.

Por outro lado, os deslocamentos surgidos pelas cargas verticais e horizontais
podem causar o aparecimento de efeitos locais de segunda ordem. Este tipo de
efeito ocorre em estruturas classificadas de n6s moveis. Esta, mesmo sendo de nos
méveis, pode ser considerada como de nds fixos, desde que os efeitos globais de
segunda ordem sejam despreziveis aos efeitos de primeira ordem.

Para que isto ocorra, como ja dito anteriormente, tem-se:

M,y < 1,1-M;,; (Equacéo 13)
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Uma observagcdo importante a ser feita € que, quando o estudo dos efeitos
globais de segunda ordem for desprezado, deve-se ressaltar que os efeitos de
segunda ordem locais devem ser sempre considerados, pois a estabilidade global

nao garante a estabilidade local e vice-versa.
3.3 ANALISE LINEAR OU DE PRIMEIRA ORDEM
Na teoria de primeira ordem, os momentos s&o calculados considerando a

configuragéo indeformada da estrutura.
Observa-se a seguinte figura:

L/2

6(x)

i

X

L/2

Figura 0.1 - Deformada do Eixo do Pilar

O momento de primeira ordem é calculado da seguinte forma:

M; = N - e (Equagéo 14)

Dessa forma, a equacédo diferencial para uma barra reta de material elastico

linear, sera:

=——=-= l/) (Equacéo 15)

Onde:

El : Rigidez a Flexao
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Sendo o equilibrio de primeira ordem, os deslocamentos transversais W(x)
ndo sdo levados em conta e a relacdo carga x deslocamento é linear (linearidade
geomeétrica).

Para as estruturas de concreto armado, a analise de primeira ordem deve
considerar também as imperfeicbes geométricas. Segundo FRANCA (1995), a
rigidez dos elementos estruturais deve ser utilizada de acordo com as equacdes
constitutivas dos materiais. Os valores devem ser consultados na norma NBR 6118,
e que também serdo apresentados no capitulo 4.

3.4 ANALISE NAO LINEAR OU DE SEGUNDA ORDEM

A teoria de segunda ordem engloba as néo linearidades fisicas e geométricas
em que o célculo do equilibrio € determinado pela configuracdo deformada da

estrutura. Esta é caracterizada pela ndo linearidade entre a forca normal e o

deslocamento W(x), como indicado na figura abaixo:

LIMITE DE EQUILIBRIO
Pe

Wo W

Figura 0.2 - Relagédo For¢ca Normal-deslocamento (Teoria de 2a Ordem)

A néo linearidade geométrica é decorrente das deformacdes do eixo do pilar.
O equilibrio é garantido na configuracdo deformada do eixo do pilar. JA a néo
linearidade fisica esta relacionada as propriedades fisicas e mecéanicas do material.

O concreto, por exemplo, € um material ndo linear, ndo existindo, portanto

linearidade entre as tensodes e as deformacdes.
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Para entendimento das teorias de primeira e segunda ordem, considere a
coluna da Figura 0.3 engastada na base com a carga vertical de F,, = 300kN e carga
horizontal F; = 200kN. Supondo-se que a barra seja de concreto armado com area

transversal de 40x40cm e modulo de elasticidade E = 28000MPa e F,, = 25MPa.

S00kN

200kN_ '
i SECAQ TRANSVERSAL

foo

X
Figura 0.3 — Teoria de Segunda Ordem — Barra engastada na Base
A partir de uma analise de primeira ordem os diagramas de esfor¢os (normal,

cortante e momento fletor) e os deslocamentos, seréo:

DIAGRAMA DE ESFORCOS E DESLOCAMENTO

NORMAL CORTANTE MOMENTO FLETCR OESLOCAMENTO
Séem |
-300kN 200kN
[ - *=0,86m

1600kNm

Figura 0.4 — Diagrama de esforgos e deslocamento
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Imaginando agora que a carga vertical sera inserida em parcelas (Figura 0.5),
ao final de cada analise o ponto de aplicacdo da carga vertical é alterado, gerando

um momento adicional por conta da posicao deformada.

IS S

(F, atuante ndo representada)

Momento final

Figura 0.5 — Momento Final da Estrutura em analise de segunda ordem. Fonte: Avaliagcdo dos parametros
de instabilidade global em estruturas de concreto armado, Bueno, 2009.

Para corrigir esta situacdo, é realizada uma andlise de segunda ordem
considerando todos os momentos adicionais gerados devido as novas posi¢coes
deformadas até que seja encontrado o equilibrio final, que podera ser estavel ou
instavel. BUENO (2009) diz que o momento final da estrutura sera o somatorio do
resultado encontrado na andlise de primeira e segunda ordem. Os métodos
utilizados para realizar analise de segunda ordem podem ser: Método P — A, Exato e
Aproximado. Estes métodos serdo descritos na segcdo “3.5 Métodos para
Determinacao dos Efeitos de Segunda Ordem”.

No item a seguir serdo abordadas as consideracdes sobre as nao
linearidades fisicas e geométricas que devem ser abordadas na analise de segunda

ordem.

3.4.1 NAO LINEARIDADE GEOMETRICA

A consideracgéo dos efeitos da ndo linearidade geométrica esta relacionada as
mudancas que ocorrem na geometria dos elementos estruturais e sua determinagéo

€ obtida pela analise da estrutura deformada.
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MONCAYO (2009) diz que os efeitos da ndo linearidade geométrica sao
encontrados quando o equilibrio € determinado na posi¢cdo deformada.

Principalmente em edificios altos, a consideracdo dos efeitos da né&o
linearidade geométrica torna-se importante, pois esta gera acréscimos de esforcos
devido ao carregamento vertical e aos deslocamentos horizontais.

Para a consideracdo da nao linearidade geométrica, € comum o uso do
processo P-A em que é realizado o estudo considerando a estrutura deformada.

MONCAYO (2009) exemplifica de maneira clara como s&o identificados os
efeitos da néo linearidade geométrica. Para isto, considere a barra vertical indicada
na Figura 0.6, que estdo com carregamento externo vertical e horizontal.

Fy
Fo v

=

El const. ]e

g

STTITTT

Figura 0.6 — Barra Vertical Submetida a carga vertical e horizontal. (Fonte: Andlise de segunda ordem
global em edificios com estrutura de concreto armado, Moncayo, 2009)

Por meio de uma analise de primeira ordem, os esforcos (cortante,
cisalhamento e momento fletor) sdo obtidos na posicdo indeformada e estdo
representados na Figura 0.7. O momento M; é chamado de momento de primeira

ordem por ter sido obtido na andlise de primeira ordem.

Fv
Fu v
El const. ]e
Ry=Fy
‘-"‘.':M«]:FH_le
Ry =Fy

Figura 0.7 — Esforcos obtidos na configuracao indeformada. (Fonte: Analise de segunda ordem global em
edificios com estrutura de concreto armado, Moncayo, 2009)
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ApoGs a andlise de primeira ordem, a estrutura passa a ter a configuracédo
deformada. Se o equilibrio for considerado nesta nova posic¢éao, com o deslocamento
no topo oriundo da analise de primeira ordem e de valor u devido a acdo horizontal,
o novo valor de momento, definido por M,, na base serd acrescido de AM = f, - u.

Desta forma, tem-se:

M, = M; + AM = M, + f, -u (Equacgao 16)

Por meio da Figura 0.8, pode-se observar a configuracdo deformada da barra,

seu deslocamento inicial e os esforgos finais.

F——t
Fv
FH v

El const. | le
[

Ry=Fy

P N

\\-,I\,-—/A\ M2=F|-| . le +F\/.U
Ry=Fy

Figura 0.8 — Reagdes obtidas na configuragdo deformada. (Fonte: Andlise de segunda ordem global em
edificios com estrutura de concreto armado, Moncayo, 2009)

Apés as duas analises, o momento M, é definido como sendo o0 momento de
segunda ordem, pois foi obtido considerando o equilibrio na configuracado deformada
da barra. Quando este esforco € considerado na analise, € dito entdo que a nédo

linearidade geomeétrica esta sendo atendida.
3.4.2 NAO LINEARIDADE FISICA

No estudo da linearidade fisica embasada na teoria linear, admite-se uma
relacdo linear entre as tensdes e as deformacdes, sendo esta relacdo atribuida ao
comportamento do material. Porém, o concreto armado € um material que nédo

apresenta linearidade entre a tensao e deformagéo, devido aos efeitos causados
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pela fissuracao, fluéncia, escoamento da armadura, etc. Diante disto, as condigdes
dos materiais se alteram a medida que o carregamento é aplicado, de tal maneira
gue a resposta do concreto se modifica de forma desproporcional (KIMURA, 2007).
A ndo linearidade fisica afeta a estrutura, pois ela diminui a rigidez dos
elementos estruturais. Ela afeta o modulo de elasticidade do concreto modificando a
rigidez do elemento considerado. Dessa forma, a néo linearidade fisica ndo pode ser
desprezada, pois a rigidez esta relacionada aos deslocamentos laterais da estrutura.
Pode-se observar pela Figura 0.9 como o médulo de elasticidade é afetado

guando o material é tratado como linear ou néo.

“a

(2)

Figura 0.9 — Diagrama tensdo-deformacéo do concreto: (a)linear e (b) ndo-linear. (Fonte: Analise de
segunda ordem global em edificios com estrutura de concreto armado, Moncayo, 2009)

Na Figura 0.9-a existe a linearidade entre a curva “tensdo X deformacao”, de
maneira que para qualquer tenséo o,, 6, ou o; 0 modulo de elasticidade € sempre o
mesmo de E.. Na Figura 0.9-b, para cada valor de tenséo o,, 0, ou 63 0 modulo de
elasticidade, respectivamente sera E.,, E., e E.;, sendo os trés valores diferentes
entre si. Considerar esta caracteristica em uma estrutura de concreto € fazer a
consideracao da néo linearidade fisica.

Mas como o leitor podera considerar os efeitos de nao linearidade fisica em
uma estrutura de concreto? No caso dos edificios, o estado de solicitacdo das
secdes transversais ndo é uniforme e as propriedades vao se modificando a medida
gue a estrutura é erguida, conferindo comportamento nao-linear. O grande problema
resume-se em como considerar de forma exata essas variacdes, pois elas reagem
diferentemente diante em cada fator causador. Existem métodos que permitem a
sua consideracdo nas estruturas que vao desde os mais simples, com uma teoria

simplificada e de baixa complexidade para ser aplicado na pratica dos projetos, aos
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mais sofisticados, que fornecem de maneira refinada e detalhada os valores de
rigidez a maneira que a estrutura é solicitada. Entre os métodos mais complexos,
podem ser citados o Diagrama Momento-Curvatura e o Diagrama Normal-Momento-
Curvatura. A explanacdo destes métodos ndo € alvo dessa dissertacdo, mas é
recomendada e pode ser encontrada de maneira clara e objetiva em KIMURA
(2007).

Neste trabalho, serdo utilizados os valores simplificados e especificados na
norma NBR 6118:2014 como se seguem a seguir.

A norma adota o0s seguintes valores para a consideracao aproximada da NLF:

LajeS (EI)SEC = 0,3 b ECiIC

Vigas: (El)ggc = 0,4 - El. para A'g + Ag
(EDggc = 0,5 E I, para A’y = Aq

Pilares: (EI)sgc = 0,8 El.
Sendo:
I. — Momento de inércia da secéo bruta de concreto;
A'g — Area da armadura de compress&o;

A — Area da armadura de tracéo;

E.; — Mbdulo de Elasticidade inicial do concreto, dado por:
E.; =5600,/f,, (Equacao 17)
fex — Resisténcia caracteristica do concreto a compressao, MPa.

3.5 METODOS PARA DETERMINACAO DOS EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM

Segundo Mario Franco (1985, p. 13) podem ser utilizados trés métodos

diferentes para a analise dos efeitos de segunda ordem. S&o eles:

- Método Exato
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- Método P — A
- Método Simplificado.

Serdo descritos, sucintamente, a seguir cada um destes métodos.

3.5.1 METODO EXATO

Este método é complexo e demanda mais tempo para sua elaboracéo. Neste
procedimento, os dados iniciais como geometria, cargas, materiais, sec¢des
transversais e armaduras sao consideradas supostamente conhecido.

Os valores de rigidez El e EAdos elementos estruturais sdo adotados em
funcdo da geometria e das armaduras. Entdo é realizada uma analise de segunda
ordem determinando-se o0s esforcos solicitantes normais e de flexdo, as
deformacfes e a curvatura para todas as secOes transversais. Uma analise das
secbes transversais € entdo objetivada para a consideracdo dos efeitos da nao
linearidade fisica e determinam-se os valores solicitantes internos em cada secao
(M; e N;) por integracdo. Novos valores de rigidez sdo adotados em funcdo dos

valores solicitantes internos, da curvatura e dos deslocamentos:

M;
El _Th"

EA = SN—‘ (Equacéo 18)
Em que:
emi. deformacao nas secdes dos elementos estruturais;

1/r;: Curvatura nas secdes dos elementos estruturais

Adotado Geometria,

cargas, materiais,
EJe EA 4J_ armaduras

>
l

v

NAO
Anadlise de »| Andlise das SecSes M-M.| < AM El=-My/(1/r)
segunda Transversais (M, e o
ordem N,) IN-N;| < AM EA= -N/€

3

Determina-se um ponto da
curva carga-deslocamento

Figura 0.10 — Fluxograma do Método Exato
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Faz-se entdo uma nova analise de segunda ordem com 0s novos valores

acima. Este processo € iterativo e sua condi¢do de repeticao é que:

IM — M;| < AM
IN — N;| < AN

Dessa forma, é obtido o ponto do grafico “carga x deslocamento” que
corresponde ao nivel de carregamento adotado. Aplicando-se este processo a niveis

crescentes de carga, encontra-se o valor limite.

3.5.2 Processo P-A

O processo P-A é utilizado como meétodo para a andlise dos esfor¢cos na
configuracédo deformada do equilibrio. Este considera os deslocamentos horizontais,
as excentricidades e o carregamento vertical a cada momento em que a estrutura
sofre modificacdo na sua configuracdo. Do ponto de vista da estabilidade global, o
método nado funciona como parametro, assim como 0 a € y,, pois se trata de um
método de andlise ndo linear. Porém, apos os resultados, é possivel comparar os
métodos. No caso do software CAD/TQS, para realizar a comparacao entre o
processo P-A e y,, foi criado o coeficiente RM2M1, que permite ao projetista realizar
comparacao direta entre os tipos de analise.

Devido a solicitacdo das cargas horizontais sobre a estrutura de
contraventamento, novos deslocamentos horizontais sdo gerados. Dessa forma, a
estrutura modifica a sua configuracdo geométrica tendo entédo seus nés deslocados.

O calculo dos esforcos atuantes na estrutura, se avaliado com a configuracao
indeformada, apresentam resultados da analise de 12 Ordem. As cargas horizontais,
por sua vez, continuam atuando sobre a estrutura, ndo agora mais indeformada
devido ao deslocamento horizontal.

Sendo assim, as cargas normais de cada pavimento combinada com os
deslocamentos horizontais, geram o acréscimo de uma nova parcela de esforcos,

sendo este acréscimo o produto do esforco normal e da excentricidade causada pelo
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deslocamento. Este processo se torna iterativo (Figura 0.11), pois as cargas
horizontais criam novos deslocamentos aos anteriormente existentes.

posigdo inicial

s

— 1" ordem

1? iteragdo
—— 2%iteragdo
—— 3"%iteragdo

7772

Figura 0.11 — Posic¢des deslocadas em iteragcdes sucessivas (Fonte: Lima, 2001)

Os procedimentos para a utilizacdo do método P-A consistem em aplicar
analise de primeira ordem para determinacdo dos esforcos e deslocamentos
horizontais dos pavimentos. Primeiramente, adotam-se os valores de El e EA de

cada secao, suposta constante em cada barra.

FHi+| —=— pavimento i+1

FHi —= pavimento i

FHit —— pavimento i-1
~ ~o ~~

Figura 0.12 — Estrutura Indeformada (Fonte: Lima, 2001)

As forcas verticais em cada pavimento vao gerar momentos proporcionais aos
deslocamentos. Esse momento, por simplificacdo, é convertido em um binario de

forcas horizontais, cujas resultantes sdo as chamadas forcas horizontais ficticias.

| l |

his

I_
|

|
-
|

I hi
|

l_f
o ol

— Forgas iniciais

+—= Forgas ficticias
Figura 0.13 — Estrutura deformada (Fonte: Lima, 2001)
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Calculam-se entdo as forcas horizontais ficticias em cada pavimento, dada

por:

_XVidi  XVigrdigs x
H; = . ™ (Equacéo 19)

Em que:

YV: e X V,.,: € asoma das forcas verticais nos pavimentos i e i+1, respectivamente;
h; e hi1,: representa a altura dos pavimentos i e i+1, respectivamente;

d;: € o valor da diferenca do deslocamento horizontal entre os pavimentos i e i-1, ou
seja, o pavimento inferior;

di+,: € o valor da diferenca do deslocamento horizontal entre os pavimentos i e i+1;

Dessa forma, tem-se o0 seguinte diagrama com as forcas verticais e 0s

respectivos deslocamentos, piso a piso, e a presenca das forcas horizontais ficticias.

—— ¥ Vit -disl
hi+i
Z Vit -din
- hi+
—— T Vi.di H
hi
EVl-di
— hi
= 2 Vi di Hi
h1-]

Figura 0.14 — Forgas Horizontais Ficticias (Fonte: Lima, 2001)

Com o valor das forcas horizontais ficticias, procede-se agora para o
carregamento da estrutura com as cargas antigas e as cargas horizontais ficticias.

Feito este processo, ele se torna continuo até que haja a convergéncia dos
deslocamentos. Este momento sinaliza o equilibrio da estrutura. Segundo
MacGREGOR (1988 apud Lima, 2001), o processo pode ser interrompido quando a

diferenca entre os deslocamentos de cada iteracéo ser menor que 5%.
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Determinados os esfor¢os e deslocamentos da estrutura, deve-se verificar em
que ponto de cada pilar ocorre 0 momento maximo. Este pode estar concentrado
nas extremidades ou em alguma outra secao intermediaria do pilar. Isto € feito para
gque se determine a excentricidade em cada pilar, e, dai, faca-se o seu

dimensionamento.

3.5.3 METODO SIMPLIFICADO

Para o dimensionamento dos pilares, pode-se determinar o valor aproximado
dos momentos finais a serem considerados por meio de método simplificado que
dispensa a verificacdo de segunda ordem em toda a estrutura. O codigo ACI-318/83
(1983) e 0 Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Reforcado (REBAB)
(Porto, 1984) permitem estes métodos.

Deve-se calcular o valor o comprimento efetivo, [,, considerando ser a
estrutura de n0s moveis.

O cdédigo Modelo CEB-FIP/1978 traz uma indicacdo sobre como proceder
para determinar o valor da esbeltez .. Com o valor do comprimento efetivo [, de
cada pilar, consideram-se as excentricidades de segunda ordem para dimensionar o
elemento.

O Cdbdigo ACI-318/83 também fornece procedimento para calculo dos
esforcos. Neste codigo, sdo calculados fatores ligados a cada pilar isoladamente,
bem como, fatores para todos os pilares do andar.

Os meétodos simplificados sdo recomendados para estruturas regulares e de

esbeltez moderada.
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Capitulo 4

ANALISE ESTRUTURAL DE ACORDO
coM A NORMA NBR 6118:2014

2



4.1 PREMISSAS DA NORMA NBR 6118:2014

Quando se trata de estruturas de concreto armado, 0s projetistas devem utilizar
como fonte de informacdes as premissas estabelecidas na norma brasileira “NBR
6118:2014 — Projetos de Estrutura de Concreto — Procedimentos”, elaborada por
uma comissao respaldada pela ABNT (Associacao Brasileira de Normas Técnicas).

Nela, busca-se definir os critérios gerais que regem o projeto das estruturas de
concreto, sejam elas de edificio, pontes etc. Sdo encontrados na norma os requisitos
basicos exigiveis para o projeto de estruturas de concreto simples, armado e
protendido.

Entre as diretrizes estabelecidas na NBR 6118, encontra-se a secdo 15
intitulada por “Instabilidade e Efeitos de 22 Ordem” em que sdo apresentados os
conceitos necessarios para a correta aplicacdo na estrutura dos efeitos de segunda
ordem, instabilidade da estrutura e analise estrutural.

Os casos abordados na secao 15 incluem estruturas compostas por barras
submetidas a flexdo-composta em que a contribuicdo de torcdo possa ser
desprezada.

As estruturas de concreto, como dito no capitulo 2, podem chegar a ruina por
dois motivos: perda da capacidade resistente da secao e instabilidade. A perda por
instabilidade é atingido sempre que, o aumento da intensidade do carregamento é
maior que 0 aumento na capacidade resistente, para alguns elementos. Busca-se na
analise considerando os efeitos de segunda ordem assegurar que, no carregamento
mais desfavoravel, ndo ocorra instabilidade ou perda da capacidade resistente. Para
isto, € obrigatoério considerar o efeito ndo linearidade geométrica no concreto.

Podem ocorrer nas estruturas trés tipos de instabilidade, séo elas:

- Perda da estabilidade por bifurcacdo do equilibrio (Flambagem) em

estruturas sem imperfeicoes geométricas;

- perda da estabilidade sem bifurcacdo (problema de ponto-limite com

reversao) do equilibrio com passagem brusca de uma configuracéo para outra

reversa da anterior;

- perda da estabilidade sem bifurcacéo do equilibrio (problema de ponto-limite

sem reversdo) quando o aumento da solicitacdo é maior que a capacidade

resistente.
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A norma considera que os efeitos de segunda ordem sdo aqueles que,
somados aos valores obtidos em uma analise de primeira ordem (estrutura
indeformada), o equilibrio & analisado na configuracdo deformada. Quando os
efeitos de segunda ordem n&o s&o superiores a 10% do valor de primeira ordem,
estes podem ser desprezados.

Neste capitulo, busca-se resumir 0s principais assuntos que se encontram na
norma e que estdo relacionados a estabilidade global das estruturas e que serdo
necessarios para permitir ao projetista tomar decisdes durante a andlise da

estrutura.
4.2 IMPERFEICOES GEOMETRICAS

As imperfeicoes geométricas devem, obrigatoriamente, serem incluidas na
analise da estrutura em estudo. A norma NBR 6118 classifica as imperfeicbes em
dois grupos distintos: imperfeicoes globais e imperfei¢cdes locais. Na ocasido desse
trabalho, serdo tratadas apenas as imperfeicoes globais. Cabe destacar que ambas
as verificacbes devem ser realizadas, pois uma ndo € suficiente para dispensar a
outra.

No ambito da imperfeicdo global, deve ser considerado em estruturas
contraventadas ou ndo, um desaprumo dos elementos verticais. Esta situacdo pode

ser visualizada de acordo com a Figura 0.15.

77 ST
yo-

n prumadas de pilares

Figura 0.15 — Imperfeicdes Geométricas (Fonte: Norma NBR 6118:2014)
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Onde:

01min. = 1/300: para estruturas reticuladas e imperfeicdes locais;
O1max = 1/200;

H: é a altura total da edificacé@o, expressa em metros (m);

n: € o numero de prumadas de pilares no pértico plano.

Para edificios com predominancia de vento e desaprumo simultaneamente,
observar as seguintes consideragoes:

- quando 30% da acdo do vento forem maiores que a acdo do desaprumo,
considera-se apenas a acao do vento;

- Quando a acdo do vento for inferior a 30% da acdo do desaprumo,
considera-se somente o desaprumo respeitando a consideracao de 6, y;p;

- Nos demais casos, combina-se a agdo do vento e desaprumo, sem
necessidade da consideracdo de 6;,;,- Nessa combinacdo, admite-se
considerar ambas as acfes atuando na mesma direcdo e sentido como
equivalentes a uma acdo do vento, portanto como carga Vvariavel,

artificialmente amplificada para cobrir a superposicao.

A grandeza a ser considerada para a comparacao deve ser o momento total
na base da construcdo e em cada direcéo e sentido da aplicacdo da acéao do vento,
com desaprumo calculado com 6,, sem a consideracao do 6,,,;,- A seguir & descrito
passo a passo como avaliar os esforcos referentes ao desaprumo (DROPPA, Jr,
2015).

Seja V o valor do momento total na base da estrutura em uma dada direcao
devido a atuacéo do vento;

Seja DC o valor do momento total na base da estrutura em uma dada direcao
devido ao desaprumo calculado;

Seja DM o valor do momento total na base da estrutura em uma dada direcéo
devido ao desaprumo minimo calculado;

Se 0,3V > DC: Sera considerada somente a atuacado do vento na estrutura;

Se 0,3 DC > V: Sera considerada somente a atuacdo do desaprumo DM na

estrutura;
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Nos demais casos considerar a acao do vento V + DC, sem a consideracao
do momento minimo, obtido pelo 6;.,ix-

Cabe destacar que o software CAD/TQS sempre realiza o calculo do
momento considerando o desaprumo, porém os esforcos ndo sdo considerados no
dimensionamento dos elementos estruturais no primeiro momento. E dito que nesta
etapa somente esta se comparando o momento na base do edificio estimado para
uma razao de desaprumo (critério) com o momento na base do edificio causado pelo
vento em uma determinada direcdo. O momento causado pelo vento é representado
pela varidvel M1, enquanto o momento causado pelo desaprumo € representado
pela varidvel Mig e sdo encontrados no relatério do processamento da estabilidade
global (TQS, 2013).

Diante disso, existem duas op¢des a serem adotadas para consideracdao do
desaprumo:

- Majorar o carregamento de vento, nas diregcbes que Mig for maior que M1,
para que o momento causado pelo vento seja superior ao momento causado pelo
desaprumo. Neste caso € criado um novo coeficiente de arrasto que majora 0s
esforcos de vento até que a equacéo 0,3 -V > DC fique valida.

- Inserir casos de desaprumo nas direcdes que Mig for maior que M1;

Cabe ao projetista analisar se o carregamento deve ser considerado na
Analise.

De acordo com o0 manual da TQS, tem-se também:

Como saber se a imperfei¢cao global deve ser definida?
0,30 1,0 3,33

Vento { Vento

DA — —
IG < 0,30 Vento IG > 0,30 Vento e Vento < 0,30 IG
Vento > 0,30 IG (IG > 3,33 Vento)

Somente Vento, sem IG
(IG < 3,33 Vento) SomentelG, sem Vento

Considerar©,,,,

Somados: Vento + IG
Nao considerar ©

Figura 0.16 — Consideracdo do Desaprumo TQS (Fonte: TQS, 2015)
Quando a edificacéo tiver a predominancia de lajes lisas ou cogumelo, deve
considerar 6, = 6, e para pilares isolados em balanco, deve-se adotar 6, = 1/200. O
desaprumo nao precisa ser verificado para as combina¢cdes do Estado Limite de

Servigo.
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4.3 DEFINICOES E CLASSIFICACAO DAS ESTRUTURAS

4.3.1 DEFINICOES

Quando uma estrutura é submetida as acdes das cargas verticais e
horizontais, os nos da estrutura deslocam-se horizontalmente. Os esforcos
decorrentes, considerando a analise de segunda ordem, desses deslocamentos sao
chamados efeitos globais de segunda ordem.

Ao mesmo tempo, as barras isoladas das estruturas quando carregadas
sofrem os efeitos locais de segunda ordem em que o eixo retilineo sofre um
deslocamento. Como exemplo pode ser citado o caso dos pilares, que por conta da
falta de retilineidade, efeitos locais sdo gerados, que afetam os esfor¢os solicitantes
nas barras desse pilar.

Ja no caso dos pilares-parede simples ou compostos (um ou mais pilares),
guando este ndo apresenta retilineidade, surgem os efeitos de segunda ordem
localizados. Neste caso, uma regido do pilar pode apresentar nao retilineidade
maior do que a do eixo do pilar como um todo. Isto gera nesses pilares aumento da
flexdo longitudinal e aumento da flexao transversal. O efeito de segunda ordem
localizado pode ser visualizado pela Figura 0.17 em que algumas regides sofrem

efeitos diferenciados do restante da secao do pilar.

22 ordam

_
22 grdem localizado

localizado

Figura 0.17 — Efeitos de 22 ordem localizados (Fonte: Norma NBR 6118:2014)
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4.3.2 CLASSIFICAGCAO DAS ESTRUTURAS

As classificaces a seguir ja foram comentadas no item 3.2, mas seréo repetidas
de maneira breve e complementar por estarem na norma NBR 6118.

4.3.2.1 ESTRUTURAS DE NOS FIXOS E NOS MOVEIS

- Estruturas de nds fixos: quando os deslocamentos horizontais dos nés sao
pequenos e os efeitos globais de segunda ordem sdo despreziveis. Nestes casos, 0
acréscimo dos efeitos de segunda ordem devem ser inferiores a 10% dos efeitos de
primeira ordem (M,4 < 1,1 - M,4). Deve-se entdo considerar apenas os efeitos locais
e localizados de segunda ordem;

- Estruturas de nés mdveis: em oposicdo ao supracitado, os efeitos de
segunda ordem ndo devem ser desprezados pois 0s deslocamentos horizontais nao

sao pequenos. Neste caso: Myq > 1,1 - My,.

4.3.2.2 CONTRAVENTAMENTO

As subestruturas de contraventamento sdo aquelas que por possuirem
maior rigidez as acdes horizontais, resistem a maior parte dos esfor¢cos decorrentes
dessas acoes.

As demais estruturas sdo chamadas de subestruturas contraventadas.

4.3.2.3 ELEMENTOS ISOLADOS

Quando os efeitos de segunda ordem, sejam locais ou localizados, precisam

ser verificados, estes ocorrem nos elementos isolados, que por definicdo podem ser:
— Elementos estruturais isostaticos;
— Elementos contraventados;

— Elementos das estruturas de contraventamento de nés fixos;
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— Elementos das subestruturas de contraventamento de ndés mdveis, desde
qgue, aos esforcos nas extremidades, obtidos em uma analise de primeira
ordem, sejam acrescentados os determinados por andlise global de segunda

ordem.

4.4 DISPENSA DOS EFEITOS GLOBAIS DE 22 ORDEM

A andlise de uma estrutura considerando os efeitos globais de segunda
ordem requer conhecimento apurado sobre o assunto e um bom tempo de
modelagem, pois sua aplicacdo é complexa para ser aplicada nos projetos do dia-a-
dia. Por esta razdo, métodos foram criados para que pudessem avaliar de maneira
simplificada a consideracdo ou nao dos efeitos globais de segunda ordem. Estes
métodos facilitaram a vida dos engenheiros que realizam o0s projetos estruturais,
pois puderam aplicar os conceitos necessarios de andlise de segunda ordem de
forma simplificada e segura.

Na verdade, os métodos buscam classificar as estruturas como de nos fixos
ou moveis, pois, por meio desta informacdo, a norma permite que sejam feitas
aproximacdes que garantem a verificacdo dos efeitos de segunda ordem.

A norma apresenta dois métodos que permitem avaliar se os efeitos de
segunda ordem podem ser dispensados, sao eles: Parametro de Instabilidade a e o
coeficiente y,. Eles serdo tratados com detalhes no préximo capitulo: “5

Parametros de Estabilidade”.

4.5 ANALISE DE ESTRUTURAS

4.5.1 NOS FIXOS

Durante uma analise considerada de nos fixos, os elementos podem ser
dimensionados de maneira isolada e considerando-os comprimidos. O elemento
estrutural sera tratado como barra vinculada nas extremidades aos demais
elementos. Nesta barra serdo aplicados os esforgcos obtidos por meio de uma

analise de primeira ordem.
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A consideracao dos efeitos de segunda ordem deve ser verificada apenas
para efeitos locais ou localizados.

A estrutura deve ser considerada deslocavel quando estiver submetida aos
esforcos horizontais.

Para o célculo, o comprimento equivalente do elemento comprimido deve ser

menor que:

l. =1, +h (Equacgao 20)
le =1
Onde:
l,: distancia entre as faces internas dos elementos estruturais que vinculam o pilar;
h: Altura da secao transversal do pilar, medida no plano da estrutura em estudo;

[: Distancia entre os eixos dos elementos estruturais ais quais o pilar esta vinculado.

4.5.2 NOS MOVEIS

A andlise estrutural de ndés moveis passa a ser necessaria quando ndo se
podem dispensar os efeitos globais de segunda ordem na estrutura. Nesses casos,
€ obrigatdria a consideracao da nao linearidade fisica e geométrica.

Pode-se, de maneira aproximada, determinar os esforcos globais de segunda
ordem por meio da majoracao dos esforcos finais obtidos em 0,95 - y,, desde que o
valor de y, < 1,3.

A andlise deve ser feita para estruturas reticuladas com no minimo quatro
pavimentos e a néo linearidade fisica pode ser considerada, de maneira aproximada,

de acordo com a figura a sequir, retirada da norma NBR 6118:

— lajes: (Ehsec = 0,3 Egile

— vigas: (EDsec = 0,4 Egjle para As’# As e
(EDsec = 0,5 Ecilc para As|= As

— vpilares:  (EDgec = 0,8 Egile

onde

Is é o momento de inércia da sec¢ao bruta de concreto, incluindo, quando for o caso, as mesas
colaborantes.

Figura 0.18 — Reducdo da Rigidez para consideragao da néo linearidade fisica (Fonte: Norma NBR
6118:2014)
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A norma estabelece ainda que os esfor¢cos obtidos na analise de n6s moveis
com valores aproximados de rigidez ndo s&o aplicados quando foi avaliar os
esforcos locais de segunda ordem.
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Capitulo 5

PARAMETROS DE ESTABILIDADE
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5.1 INTRODUGCAO

Quando se esta procedendo a andlise da estrutura, € necessario que sejam
considerados os efeitos de segunda ordem. Apesar da norma NBR 6118 abordar
sobre os efeitos localizados, locais e globais na estrutura, nesta etapa sera focado
apenas o efeito global, pois é o Unico que causara efeito sobre a estabilidade global
da estrutura.

O desafio é adaptar a um modelo computacional o que de fato acontece numa
edificagéo real, onde os efeitos do vento, a variabilidade do material utilizado, as
imperfeicoes geométricas ocasionadas pelo sistema construtivo, entre outros,
precisam ser considerados, pois as cargas horizontais agregadas as verticais iréo
causar deformacdes consideraveis na estrutura.

Por este motivo foram estabelecidos os parametros de estabilidade, ou por
oposicao instabilidade, em que por meio de aproximacdes e simplificacdes nesses
métodos é possivel analisar a estrutura considerando os efeitos de segunda ordem.

Para a correta aplicacdo dos métodos existentes de avaliacdo da estabilidade
global, faz-se necessario considerar a ndo linearidade fisica e geométrica. Para
maiores detalhes sobre cada uma das nao linearidades, consultar o Capitulo 3, pois
0s assuntos ja foram detalhados nesta secéao.

A estabilidade global pode ser verificada por meio dos métodos aproximados
chamados “Parametro de Instabilidade a” e “Coeficiente de majoragao y,”. Os
valores encontrados para cada parametro irdo ditar se a estrutura podera ser
considerada de nds fixos ou modveis. Apds esta definicdo, bastard seguir os
procedimentos que a norma exige para determinar os efeitos de segunda ordem na
estrutura.

MONCAYO (2011) cita ainda duas observacBes importantes quando a
estrutura for analisada. As estruturas consideradas de nés fixos, apesar de terem
este nome, devem ser deslocaveis, porém possuem deslocamentos horizontais
pequenos e que podem ser desprezados e as estruturas de nds moveis, irdo
apresentar deslocamentos laterais que devem ser considerados no calculo dos

esforcos, porém esses deslocamentos ndo sao devem ser exagerados.
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5.2 PARAMETROS DE INSTABILIDADE: ORIGEM

O estudo sobre os parametros de instabilidade foi iniciado em 1967 por Hurbert
Beck e Gert Konig (VASCONCELOS, 1997) ap6s a defesa da tese de doutorado
defendida na Alemanha. Neste estudo, a estrutura analisada era de um edificio de
diversos pavimentos, em que seus pilares eram considerados contraventados por
paredes rigidas com estrutura esbelta. Os estudos levaram a uma equacédo
diferencial de complicada solucdo com coeficientes varidveis, mas ap0s uma
simplificagdo matematica, a equacdo matematica foi reduzida as funcbes de Bessel.
A partir da solucdo desta equacgdo, chegou-se a um parametro chamado por
“Coeficiente de Instabilidade a”.

Este coeficiente era capaz de informar qual o deslocamento da estrutura
permitindo chegar-se as definicdes de NOs Fixos e NOs Moveis para a estrutura em
analise. Por simplificacdo dos calculos do deslocamento da estrutura, convencionou-
se que as estruturas de noés fixos seriam aquelas, as quais, o0 acréscimo de esforcos
(momentos existentes) fosse menor que 10% dos esfor¢os ja obtidos. Para estes

casos, o valor do coeficiente « ficaria abaixo de 0,6.

5.2.1 EQUAGCAO DIFERENCIAL

Partindo-se da equacao diferencial de uma barra reta de comprimento L, de
secao constante e material elastico linear sujeita a carga axial P nas extremidades,

tem-se:
dzy 2 _ ~
—Staty= 0 (Equagéo 21)

y(x) representa o deslocamento dos pontos do eixo da barra na direcdo transversal
e EJ a sua rigidez a flexao.

A partir da equacéo diferencial da barra reta, tem-se que:

o Pepl? x
U == (Equacéo 22)
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A grandeza obtida «., é tratada como coeficiente de estabilidade e seu valor
esta relacionado com as condi¢cfes de apoio das extremidades da barra. O valor de
a. € baixo quando a barra estd engastada e alto quando a barra € birrotulada ou

monoengastada.
5.2.2 EQUACAO DIFERENCIAL SEGUNDO BECK & KONIG

A equacdo encontrada por Beck e Koénig (VASCONCELOS, 1997), na

ocasido de seus estudos, foi:
Y (@) + e [y'(©) £ =2 (Equagdo 23)

Onde:
E=x/L

Nesta equacdo, w € a carga horizontal distribuida em toda a altura L do
edificio.

De forma semelhante ao caso da barra apresentada anteriormente, um novo
valor de a € obtido. Mas dessa vez, ndo é considerada uma carga P concentrada
nas extremidades da estrutura e sim uma carga distribuida em toda a sua altura.

Dessa forma, tem-se:
P =(p+v)-L (Equacgéo 24)
Onde p € a carga distribuida a qual a estrutura de contraventamento esta

submetida e v é a carga distribuida na estrutura contraventada. O valor de «

encontrado por Beck e Kdnig é:
3
at = (p+v) 3 (Equagdo 25)

Na tabela a seguir, encontram-se os valores limites obtidos por Beck e Kbénig em

funcdo da quantidade de pavimentos.
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Tabela 3 — Valor de a., encontrados por Beck e Kénig

o, n (quant. Pavimentos) Restrigdo

2,80 n =4 -

0,60 n =4 A1V[adic <0,10- Mla ordem, exist.
0,50 n=3 -

0,40 n=2 -

0,30 n=1 -

Fonte: Origem dos Parametros de Instabilidade o, e y,, 1991

Estes resultados foram obtidos considerando que a estrutura contraventada
do edificio pudesse ser substituida por uma estrutura composta apenas de um Unico
pilar cujas caracteristicas geométricas fossem equivalentes a original. Desta forma,
definiu-se que o somatorio das rigidezes da estrutura de contraventamento fosse
igual a rigidez de um pilar Unico.

Para calcular a rigidez equivalente nos casos de pilares de contraventamento,
deve-se aplicar a for¢a horizontal atuante no portico espacial, de forma a conhecer o
valor da flecha para cargas horizontais. Esta flecha deve ser a mesma flecha obtida
no pilar equivalente sujeito as mesmas cargas horizontais.

Calculado o valor de a, basta apenas verificar se este ndo supera o valor
limite. Em caso afirmativo, modificar as dimensdes dos elementos estruturais de
forma a obter valores de a abaixo do limite.

Estes estudos tiveram continuidade por outros autores e Orgaos com
interesse no assunto (CEB e ABNT). Em 1978, o CEB passou a utilizar os valores de
oy, descrito por Beck & Kdnig, assim como a ABNT na norma NBR 9062 (norma
brasileira de estrutura pré-moldada). No ano de 1985, Mario Franco (1985) estudou
novamente a forma de obtencdo dos valores limites do coeficiente de estabilidade
para edificios com mais de trés pavimentos encontrando valores variando proximo a
0,6 em estruturas com pilares-paredes, porticos e combinacéo de porticos e pilares-
paredes.

Augusto Carlos Vasconcelos (1985) encontrou para estruturas de 1, 2 e 3

pavimentos valores como descritos na tabela abaixo:

Tabela 4 - Valores de a,,. em funcao da quantidade de pavimentos

Oim n (Pavimentos)
0,50 1
0,55 2
0,60 3

Fonte: Artigo Origem dos Parametros de Instabilidade o, ey,, 1991
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No ano de 1986, Augusto C. Vasconcelos retornou os estudos feitos por
Beck & Konig, mas desta vez, com o advento do computador, pode-se avaliar a
mesma estrutura anteriormente estudada discretizada, ao invés de estrutura
continua. Os resultados por ele encontrados ndo foram diferentes para até 3
pavimentos, e a partir de 4 pavimentos, a diferenga entre oy € a=280 ia
diminuindo a medida que aumentava-se a quantidade de pavimentos. Desse estudo,
resultou uma férmula de sugestédo para o calculo do a.; em funcdo do numero n de

pavimentos. Segue a férmula:

Aerie = 2,80 — 1,1+ %% (Equagéo 26)

Em 1990, o CEB decide retirar as consideracbes sobre o calculo do
parametro de instabilidade a.

Neste contexto, Mario Franco e Augusto C. Vasconcelos apresentaram pela
primeira vez o conceito do coeficiente de amplificacdo de momentos y,, no estado do
Rio de Janeiro, como ferramenta auxiliar no estudo da estabilidade global. Por meio
do processo P — A, chegou-se a idéia do y,.

Anos depois da definicdo do conceito de amplificacdo de momentos y,, varios
estudos foram realizados com este tema. No ano de 1993, a TQS cria 0 médulo
Portico Espacial em que ele passa a utilizar os parametros de instabilidade y, e «a.
Algumas correlacdes entre y, e a também foram formuladas como aproximacdes
para as aplicacdes praticas.

Na tabela abaixo, se seguem algumas dessas correlacbes que foram

apresentadas em artigos e estudos.

Tabela 5 - Correlacdes de a e vy,

AUTORES CORRELACOES

Prof. Mario Cérreae y, = 1,10 — 0,33a + 0,50a?
Prof. Marcio Ramalho

Prof. Francisco -1 g2-_Y1
; Ve =15 e Yz¥
Graziano f zVf

Fonte: Artigo Origem dos Parametros de Instabilidade o, ey,, 1991
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5.3 PARAMETRO DE INSTABILIDADE (ALFA)

5.3.1 DEFINICAO

A classificagdo da estrutura quanto a deslocabilidade lateral dos nos é
realizada por meio do parametro de instabilidade «, porém este critério ndo é capaz
de fornecer os efeitos de segunda ordem. Acima de certo valor limite, a estrutura é
classificada como de nés moveis, e, portanto, deve ser considerada a analise global
de segunda ordem.

Adotando inicialmente que a estrutura de contraventamento possa ser
representada por um unico pilar engastado na base e livre no topo, de rigidez
equivalente & soma das rigidezes dos pilares de contraventamento da estrutura
(Figura 0.1) e sendo constante ao longo da altura H,,; do edificio, temos o seguinte

valor para o parametro de instabilidade:

2 7

Figura 0.1 — Rigidez Equivalente - Analogia com pilar em balango
Ny ~
a = H;,; + |— (Equacéao 27)
ECSIC

Em que:

H,,.: é a altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundac&o ou de um nivel
pouco deslocavel do subsolo;

N,: é o somatério de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (a partir do nivel
considerado para o calculo de H,,;), com valor caracteristico;

E .. representa o somatério dos valores de rigidez de todos os pilares na direcéo
considerada. No caso de estruturas de porticos, de trelicas ou mistas, ou com pilares
de rigidez variavel ao longo da altura, pode ser considerado o valor da expressao

E I, de um pilar equivalente de sec¢&o constante;
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O valor de I, deve ser calculado considerando a se¢ao bruta dos pilares, com

o valor do modulo de elasticidade de:

E.; = 5600-./f. (Equacao 28)

A condicdo para que a estrutura seja de nos fixos € de que:

o< a
Onde:
a;=02+01nsen<3
a, = 0,6 senz= 4
Normalmente, o valore de a; = 0,6 € 0 mais aplicavel as estruturas usuais de
edificios.

5.3.2 VALORES LIMITES

Deve-se atentar para o valor do « critico, pois este varia entre os diversos tipos
de sistemas de contraventamento na estrutura principal. Podem-se utilizar os

seguintes valores (Figura 0.2):

- o, < 0,7 Para contraventamento em pilares-parede;
- o, < 0,6 Para contraventamento misto (pilares-parede + Porticos);

- o, < 0,5 Para contraventamento em porticos.

qk_'__ =1 Oy Ok
- o
o
] T
] 2=0,7 =05 =05
(- ]
e
—, I
— 7 T T
Pilar-Porede Fllor-Forede Pértlcas
+ Particos

Figura 0.2 - Tipos de Contraventamento e seus valores limites de «
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Uma importante observacao tem que ser realizada sobre a determinacdo dos
limites do parametro de instabilidade. A ndo linearidade fisica do concreto ja é
levada em conta na deducdo de «,, pois o concreto submetido a compresséao ja
possui comportamento ndo linear (MONCAYO, 2011).

A deducdo do limite a; apresentada por Franco (1985) ja considerada a

majoracdo das cargas por yy = 1,4 e a rigidez reduzida igual a 0,7 - Ecs1.

5.3.3 RIGIDEZ EQUIVALENTE

A equivaléncia da rigidez dos elementos de contraventamento (sistemas
mistos e sistemas aporticados) da estrutura é calculada aplicando-se a carga lateral
caracteristica sobre toda a altura da edificacdo e determinando-se 0 seu
deslocamento § do topo do edificio.

Obtido o valor do deslocamento no topo do edificio, faz-se com que, para um
novo pilar equivalente em balanco, de rigidez equivalente constante, sob a acéo da
mesma carga, este novo pilar em balanco sofra 0 mesmo deslocamento na sua
extremidade em balanco. Admitindo-se que a carga € constante sobre toda a altura

do edificio, tem-se:

g4
(ED),, = q’;: (Equagéo 29)
Onde:

gx. carga lateral caracteristica;

H: Altura total da edificacao;

8. Deslocamento no topo da edificacao.
De acordo com MONCAYO (2011), a utilizacdo do parametro de instabilidade

a ndo é aplicavel a estruturas significativamente assimétricas ou que apresentam

grandes deslocamentos horizontais devido as cargas verticais.
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5.4 COEFICIENTE v,

A norma NBR 6118:2014 apresenta o coeficiente y, como parametro para
avaliar a estabilidade global das estruturas. Diferentemente do parametro «, este
coeficiente € mais utilizado nas andlises estrutural, pois além de definir se a
estrutura é de nos fixos ou méveis, permite-se estimar os efeitos globais de segunda
ordem. Sua aplicacdo também é simples e eficiente, porém possui a restricdo de ser
aplicado apenas a estruturas reticuladas de no minimo 4 pavimentos.

O coeficiente pode ser determinado a partir dos resultados de uma andlise de
primeira ordem, para cada caso de carregamento, sendo necesséria a consideragéo
dos valores simplificados de rigidez, como descrito no capitulo 3 desta dissertacao.

O valor de y, para cada combinacao de carregamento € dado por:

Yz = 1_A+wtd (Equagéo 30)

My tot,d

Onde:
M ot.q: € O momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as
forcas horizontais da combinacdo considerada, com seus valores de calculo, em
relacéo a base da estrutura;
AM,,. q: € a soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura, na
combinagcdo considerada, com seus valores de calculo, pelos deslocamentos
horizontais de seus respectivos pontos de aplicacdo, obtidos na andlise de primeira
ordem.

Para que uma estrutura seja considerada de nés fixos, o valor de y, deve
atender y, < 1,1. A estrutura € considerada de n6s moveis se 1,1 <y, < 1,3.

Ademais, a norma NBR 6118:2014, no item 15.7.2 diz que € possivel
multiplicar os esforcos horizontais de primeira ordem por 0,95 - y,, da combinacao de
carregamento considerada, para estimar os esforcos finais globais de primeira e
segunda ordem. Esta condicdo é valida para os casos de y, < 1,3.

E possivel encontrar em outras dissertacfes, variacbes dos valores limites
adotados para o coeficiente y, e suas implicagcdes como majorador dos esforcos de

primeira ordem, inclusive a multiplicacdo citada no paragrafo anterior em 0,95y,
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dos esfor¢os horizontais. MONCAYO (2012) apresentou muito bem uma sintese com
essas variacdes nos valores de y, nos quais se podem comparar os esfor¢os globais

de segunda obtidos para determinados valores de y,.
5.4.1 COEFICIENTE vy;;

A norma NBR 6118:2014 apresenta no item “15.3.1 — Relagbes Momento-
Curvatura” uma operagao que pode ser adotada para a determinagao dos efeitos
globais de segunda ordem. Esta operacdo consiste na adaptacéo da formulacao de
seguranca, de modo que as cargas sejam majoradas por y;/ys;. O coeficiente y.; €

apresentado na norma no capitulo “11 - Acbes”, na secao “11.7 — Coeficiente de

Ponderagéo das agbes”. O coeficiente de ponderagédo y; € definido por:

Yr = ¥r1 Y2 ¥rs (EQuagao 31)

A parcela referente a y;, € relativa a variabilidade das acées. Ja a y;, €
referente a simultaneidade de atuacdo das agGes. E a parcela do coeficiente y;; é
relativa a parte do coeficiente de ponderacdo das agles yy, que considera os
desvios gerados nas construcdes e as aproximacoOes feitas em projeto do ponto de
vista das solicitacdes.

Apos realizar a majorag@o por yr/yr3, 0s esforgos finais obtidos devem ser
multiplicados por yy; = 1,1.

De acordo com a norma, o procedimento a ser adotado deve seguir a

seguinte disposicao:

Etapa 1: F = . Fy
Yf3

Etapa 2: Fd = Fk ' ]/f3 = Fk ' 1,1

Moncayo (2011) em sua dissertacdo apresenta um exemplo que esclarece de
maneira simples como esta operacao afeta os valores de calculo da estrutura, e sera

também apresentada aqui para facilitar o entendimento e aplicagdo deste método
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pela NBR 6118:2014. Este exemplo foi apresentado originalmente pelo eng. Alio E.
Kimura.

Para uma determinada curva de resposta nédo-linear S(F) da estrutura em
funcdo da grandeza aplicada F, de acordo com a Figura 0.3, é possivel observar os
pares:

F=5 - S(F)=20
F=10 - S(F)=45
F=15 - S(F)=100

20 45 100 S(F)

Figura 0.3 — Resposta nao-linear para estrutura representada. (Fonte: Analise de segunda ordem global
em edificios com estrutura de concreto armado, Moncayo, 2009)

Adotando-se como exemplo o valor de F = 10 e fazendo a majoracéo por 1,4,

tem-se:

F=10-14=14 - S(F =14)=385

14 T T T L e

()]

20 45 85 100 g(F)

Figura 0.4 — Resposta da estrutura para uma acao F; = 14. (Fonte: Anélise de segunda ordem global em
edificios com estrutura de concreto armado, Moncayo, 2009)

Aplicando-se a formulagdo de seguranca da norma por y;/y; para F = 10,

tem-se:
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Etapa 1: F = 10-:—" =10-2=10-1273 =127 - S(F=127)=72
f3 :

Etapa 2: S(F = 12,7) *y;y = 72-1,1 = 79,2
Por esta simplificacéo, o valor S(F) final deixou de ser 85 para ser 79,2.

5.5 COEFICIENTE FAV,

Sabe-se que em projetos com geometria assimétrica, a disposicdo da
estrutura com a presenca de balangcos ou sem eixos de simetria em planta, € comum
o surgimento de deslocamentos horizontais devido as forgas verticais. De acordo
com o manual fornecido pelo software CAD/TQS, o calculo do coeficiente y, néo leva
em conta os deslocamentos horizontais provocados pelas cargas verticais e o
resultado final ndo depende da magnitude das forgcas horizontais. Por conta dessa
condicdo da estrutura, a TQS implementou o coeficiente FAV;, que é exclusivo do
Sistema CAD/TQS.

Nele, o coeficiente é calculado para cada combinacdo do estado limite altimo
definida no projeto, e a formulacdo é exatamente a mesma utilizada no coeficiente
¥,. O que muda, é que o calculo do FAV; leva em consideracdo os deslocamentos
horizontais causados por forcas verticais.

Feito isso, a amplificacdo dos esforcos de primeira ordem ocorre de maneira
similar ao y, em que, nas estruturas com 1,1 < FAV; < 1,3, as for¢cas horizontais
devem ser majoradas em 0,95 - FAV;.

Cabe ressaltar que, quando os deslocamentos horizontais provocados pelas
cargas verticais atuam na mesma direcdo do vento na combinacéo analisada, FAV;
€ maior que y,. Nos casos contrarios, y, serd maior que FAV;, pois o0s
deslocamentos horizontais provenientes das forcas verticais atuam na direcao
contraria ao vento, minimizando seus efeitos.

As informacdes descritas até agora sobre o coeficiente FAV;, bem como mais
explicacbes e exemplos, sdo encontradas no site da TQS, ou no software CAD/TQS.

Moncayo (2011) em sua dissertagao intitulada “Analise de segunda ordem
global em edificios com estrutura de concreto armado” apresenta exemplos da

aplicacao do coeficiente FAV;
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5.6 RELACOES ENTRE OS COEFICIENTES (EFICIENCIA)

O interesse em obter-se a relacdo entre os coeficientes a e y, praticamente
ndo possui mais importancia entre os projetistas atualmente. A medida que a
tecnologia disponivel nos computadores melhorava a determinacao do parametro de
estabilidade y, pelos softwares foi facilitada. E presentemente, o calculo do y, ja é
verificagdo comum na rotina dos escritorios de calculo estrutural.

Porém, durante um bom tempo essa correlagdo era muito importante, pois, a
dificuldade na obtencéo do y, era resolvida quando se calculava o valor de a. Por
este motivo, diversos autores buscavam correlacionar os valores com o objetivo de
facilitar a obtencdo de a e y,. Cabe destacar que havia uma grande vantagem em
determinar-se o y,, pois por meio dele era possivel estimar os efeitos de segunda
ordem em uma estrutura, o que nao era possivel com o coeficiente a.

Varios estudos foram realizados em que correlacionavam os coeficientes e sO
era possivel porque ambos eram formulados a partir da consideracado do equilibrio
na configuracdo deformada.

Carmo (1995) apresentou uma correlacdo apos obter uma nuvem com

diversos valores de a € y,.
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Figura 0.5 — Relacao entre a e y, para edificios de concreto armado.
(Fonte: Efeitos de Segunda Ordem em Edificios Usuais de Concreto Armado, Carmo, 1995)
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O ajuste da curva aplicado aos valores obtidos fornece a seguinte equagao

cubica aproximada:

¥z = 0,90 + 0,52a — 0,62a% + 0,46a3 (Equacédo 32)

Em outro estudo, Mércio Correa e Marcio Ramalho (1995) apresentaram um
trabalho intitulado “Modelos Numéricos para Analise Estrutural de Edificios”
apresentado no seminario do IBRACON em que apresentaram uma equacao
qguadrética simplificada, dada por:

¥z = 1,10 — 0,33a + 0,50a? (Equacéo 33)
Em 1997, em trabalho a ser publicado na revista do IBRACON, o prof.

Francisco Graziano apresentou outra correlacdo entre a e y,. O trabalho intitulado

“Estudo comparativo entre os coeficientes a e y,”, tinha a seguinte equacéo:

Y2 =1 (Equacéo 34)

No ano de 2005, Campod, Corréa e Ramalho (2005) aplicaram as teorias

sobre estabilidade em edificios de alvenaria estrutural, e obtiveram varias

correlacdes que puderam ser equacionadas de acordo com a equagao a seguir:
Yz = 1,0103 — 0,0379a + 0,137a? (Equagéo 35)

Ao final desse trabalho, sera apresentada também a correlacéo obtida apds a

simulacao nos edificios estudados.

5.7 EXEMPLO DE APLICAGCAO DOS COEFICIENTES
No capitulo 5, foram vistos os coeficientes que normalmente séo utilizados

para classificacdo quanto a estabilidade global. O uso de softwares que realizam

todos os calculos de maneira automatica e o elevado grau de dificuldade para
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entendimento da teoria sobre a analise estrutural, a aplicagdo da formulacdo tedrica
pode causar davidas nos engenheiros.

Com a finalidade de facilitar o entendimento com relacdo a aplicacao dos
coeficientes, este capitulo apresenta um exemplo de estrutura e o respectivo calculo
dos coeficientes a, y, € 0 processo P — A.

O exemplo consiste em um pilar engastado na base, que por meio dele sera

possivel aplicar de maneira basica e clara a formulacdo necessaria.

5.7.1 PILAR ENGASTADO NA BASE

Seja o pilar representado pela Figura 0.6 submetido as cargas verticais e
horizontais. Calcular os momentos na base de segunda ordem pelo processo P — A e

Y. Calcular também o parametro de estabilidade a.

F, =700kN
Fp =50kN '
SEGAQ TRANSVERSAL
10
LSS

Figura 0.6 — Exemplo pilar engastado

5.7.1.1 COEFICIENTE vy,

Para o calculo do y; da barra engastada, tem-se:

Majoracdo das cargas caracteristicas atuantes:
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Fyp=Fy-1,4=50-14=70tf (Equacao 36)
Fy,=F,-1,4=700-1,4 =980tf (Equacao 37)

Propriedades fisicas:

E = 28.000.000 kN/m?

[ = b-h® _ 0,4-0,63
12

Calculo tedrico da deformagé&o no topo da barra:

= 0,0072 m* (Equacéo 38)

U _ Fgpl® (50-1,4)-53
topo ™ 3.(0,7-E-1) ~ 3-(0,7-28.000.000:0,0072)

= 0,0207m (Equacéo 39)

Céalculo das parcelas do Coeficiente y,:

AMiorq = Fyp * Uopo = (700 - 1,4) - 0,0207 = 20,25 kN.m (Equacéo 40)
Mitotq = Fqpn L =(50-1,4)-5=70-5= 350 kN.m (Equacéo 41)

Céalculo do Coeficiente y,:

1 1

Vz = 1_Mrora = 1207 T 1,061 (Equacao 42)

350

My tot,d

Majoracdo da carga horizontal com coeficiente 0,95 -y,, de acordo com a
norma NBR 6118.

Frmaj = Fy 0,95y, = 500,951,061 = 50,42 kN (Equagéo 43)

Célculo do momento na base considerando a majoracgéo por 0,95 - y,:

Mitorg = Faj* 14+ L =5042-1,4+5=70,6"5 = 352,9 kN.m (Equagéo 44)

Tem-se, portanto, que o momento de segunda ordem na base do pilar é de:
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Mygse = 352,9 kNm
5.7.1.2PROCESSO P — A

Propriedades fisicas:

E.; = 5600 ./fck = 5600 - V25 = 28000 MPa

.h3 . 3
DR _ 0408 _ 09,0072 m* (Equagio 45)

Célculo tedrico da deformacéo no topo da barra A:

A

F, =50kN H

—_— N

500

I E e

Figura 0.7 — Processo P-Delta— Passo 1

A Fgpl® (50-1,4)-53 _ x
Utopo = 8= 30751 . 30,7-28.000.000:0,0072) 0,0207m (Equagdo 46)

Célculo do momento na base do pilar:
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F, =700kN

A
F, =50kN % R

500

S

S A
M, =F, . L+P A

Figura 0.8 — Processo P-Delta — Momento na Base
M;_pase = Fd,h L+ P - A (Equacéao 47)
M;i_pase =50-1,4-54+700-1,4-0,0207 = 370,255 kNm

Para o calculo da primeira forga horizontal ficticia (f,f,), deve-se obter uma

forca que gera o mesmo momento P - A na base do pilar, e que é dada por:
fil1 - L = P - A (Equagéo 48)

Em que f,%, é a forca horizontal ficticia de calculo.

P-A ~
fh% = frr1 1A= (Equacao 49)

P-A _ 7001,4:0,0207
L14 51,4

frr1 = = 2,893kN (Equacéo 50)

Deve-se aplicar no topo do pilar a forga ficticia f,;; com a configuracao

deformada. Essa carga vai gerar um novo deslocamento A;, de acordo com a figura
abaixo.
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F, =700kN
4

Fhfi

—— . e

5049

S

e A
My =F, .L+P A,

Figura 0.9 — Processo P-Delta — Passo 2

Célculo tedrico da deformacéo no topo da barra A;:

_ Fppl 2,893+1,4'53 _ .
M= 3-(0,7-E-I)  3-(0,7-28.000.000-0,0072) 0,0012m (Equagao 51)

Célculo do novo momento de segunda ordem na base do pilar (M,):

My _pase = Fpp1- L+ P+ A;=2,893-14-5+700-1,4-0,0012 = 371,427 kNm
Célculo do erro a cada iteracao:
e =M, pgse — Mi_pase = 371,427 — 370,255 = 1,172kNm (Equacéo 52)
Em termos percentuais, o erro é de 0,32%. O valor limite para que o processo
iterativo seja paralisado, serd adotado quando o erro ficar abaixo de 0,05%. Nesse

caso, como o erro é maior, continua-se a iteracao.

Calculo da segunda forga horizontal ficticia (fys,):
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__ PA;y _7001,4:0,0012 ~
for2 = i o1e = 0,167kN (Equacéao 53)

Aplicando-se a forca ficticia f;,s, no topo do pilar, um novo deslocamento A,
sera gerado.

F, =700kN
Fio

Fhf?
J S .

o rress
R

M, =F, .L+P.A,
Figura 0.10 — Processo P-Delta— Passo 1

A= Frp'l® 0,167+1,4'53
27 3.0,7-E-1) _ 3+(0,7-28.000.000-0,0072)

= 0,000069m (Equacéao 54)

Célculo do novo momento de segunda ordem na base do pilar (M5):

M3_pase = Fppz "L+ P-4, (Equacéo 55)
M;_pase = 0,167-1,4-5+700-1,4-0,000069 = 371,495 kNm

Célculo do erro:
e =Ms_pgse — My_pase = 371,495 — 371,427 = 0,0678kNm (Equacio 56)
Percentualmente, o erro corresponde a uma variacao de 0,0183%, que € menor
gue o limite de 0,05%. Dessa forma, ndo € necessario iniciar outra iteracao.

Apés 2 iteracdes, o0 momento final na base do pilar sera:

Myyse = 371,495 kNm
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5.7.1.3PARAMETRO DE INSTABILIDADE «

Para a avaliagédo pelo parametro de instabilidade «, alguns valores sao conhecidos.

Hipe = h=5m
N, = F, = 700kN
Ecs = 5600,/fck = 5600v25 = 28000 MPa (Equacéo 57)

b-h® _ 040,63
12 12

Ic = = 0,0072 m* (Equacéo 58)

Céalculo do parametro a:

700
SIC 28.000.000.0,0072

a = Hyy - = 0,294 (Equacéo 59)

O calculo do valor limite alfal é dado pela seguinte equacéo, sendo que n=1.

a; =024+01n=0,24+0,1-1= 0,3 (Equagéo 60)

A condicdo para que a estrutura seja de nos fixos € de que:

o< a;

0,294 < 0,3
Esse resultado significa que a estrutura pode ser considerada de nos fixos.
5.8 FATORES QUE INFLUENCIAM A ESTABILIDADE
Neste item serdo vistos fatores que influenciam os resultados obtidos na
analise da estabilidade global em qualquer estrutura. Faz-se necessario conhecé-

los, pois alguns ajustes ou acdes nos sistemas estruturais afetam em menor ou

maior grau o comportamento da estrutura.
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Entender a formulacdo dos parametros de instabilidade da ao projetista o
entendimento suficiente das agdes a serem tomadas. Dessa forma, quanto mais for
conhecido sobre o assunto, mais facil ser4 projetar uma estrutura atendendo as

condigdes de estabilidade global.
5.8.1 CARGAS ATUANTES NA ESTRUTURA

As cargas nas estruturas podem ser verticais e horizontais e elas possuem
papeis diferentes do ponto de vista da estabilidade.

As cargas horizontais, como as cargas de vento, ndo afetam a estabilidade
global da estrutura. Esta afirmacdo pode até ndo convencer, pois quando a
intensidade das cargas € aumentada, os deslocamentos da estrutura aumentam.
Porém, serd visto a frente que, de fato, as cargas horizontais ndo afetam a
estabilidade global das estruturas.

Vejamos o exemplo de uma barra engastada.

200kN

2G0KkN

SECAQ TRAMSWERSAL

-
RSN [
I

+0

Foo

S

Figura 0.11 — Exemplo com Barra esgastada

Para o célculo do y; da barra engastada, tem-se:
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Majoracéo das cargas atuantes:

Fypn=Fy-1,4=200-1,4 = 280kN (Equacéo 61)
Fg, =F,-1,4=300-1,4 = 420kN (Equacéo 62)

Propriedades fisicas:

E = 28.000.000 kN/m?

[ = b-h® _ 0,4-0,43
12 12

= 0,00213 m* (Equacéo 63)

Célculo tedrico da deformagao no topo da barra:

U _ Fgpl® 280-83
topo ™ 3.00,7-E-1) ~ 3-(0,7-28.000.000:0,00213)

= 1,143m (Equacéao 64)

Céalculo das parcelas do Coeficiente y,:

AMiorq = Fyp - Usopo = 420+ 1,143 = 480 kN.m (Equag&o 65)
Mj totq = Fnp+ L = 280-8 = 2240 kN.m (Equacgéo 66)

Célculo do Coeficiente y,:

Yz = 1_A1"1’tot,d = 1_%1& = 1,27 (Equacao 67)

2240

My totd

Alterando-se agora a intensidade da carga horizontal de 200 kN para 300 kN,

tem-se:

Fin = Fy+1,4 =300-1,4 = 420kN (Equagao 68)
Fip = Fy+1,4=300"1,4 = 420kN (Equacio 69)

Propriedades fisicas:

E = 28.000.000 kN /m?
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b-h® _ 0,40,43
12

I =

= 0,00213 m* (Equacéo 70)

Calculo tedrico da deformagé&o no topo da barra:

Fapl® 420-83
3-(0,7-E-I)  3-(0,7-28.000.000-0,00213)

Utopo = = 1,714m (Equagéao 71)

Célculo das parcelas do Coeficiente y,:

AMyorq = Fap * Utopo = 420+ 1,714 =720 kN.m (Equacéao 72)
M totq = Fnp L =420-8 = 3360 kN.m (Equacgéo 73)

Céalculo do Coeficiente y,:

1 1 1 ~
Yz = Mg — [_720 — [_15#80 — 1,27 (Equacao 74)
M rora 3360 152240

Dessa forma, prova-se que a intensidade da carga horizontal ndo alterado o

valor do y,, portanto, ndo afeta a estabilidade global da estrutural.

Quando se trata de cargas verticais, o comportamento da estrutura fica

diferente, de forma que a magnitude das cargas verticais aplicadas a estrutura,

como peso proprio e sobrecarga acidental, influencia diretamente o coeficiente de

estabilidade y,.

Utilizando o mesmo exemplo anterior da barra engastada na base e

alterando-se a carga vertical, o calculo das parcelas do Coeficiente y, € dado por:

Fd,h = FH - 1,4'
Fip=Fy 14

O deslocamento do topo é dado por:

Fd,h'L3
3-(0,7°EI)

Utopo =

(Equacéo 75)
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Célculo das parcelas do Coeficiente y,:

AIVItot,d = Fd,v " Utopo (Equacéo 76)
Ml,tot,d = Fh,v - L (Equagao 77)

Célculo do Coeficiente y,:

1 = L (Equacéo 78)

Vz = AM¢or d FgyUtopo
1 1
My tot,d FpplL

Multiplicando a carga vertical em 1,5 vezes, tem-se:

Fyn = Fy - 1,4 (Equagéo 79)
Fy, = 1,5 F,- 1,4 (Equacéo 80)

O deslocamento do topo mantem-se 0 mesmo:

u _ Fd,h'L3
topo ™ 3.(0,7-E-)

(Equacéo 81)

Céalculo das parcelas do Coeficiente y,:

AIvltrotr,d = Fd,v *Utopo (Equa(;éo 82)
Mi tot,a = Fryv - L (EQuagao 83)

Célculo do Coeficiente y,:

1 1 1 ~
Yz = _Meotd | 5 TFayttopo | | 5ot (Equacao 84)
My tota FpyL My tota

. . .. o~ AM
Observando o valor obtido, pode-se concluir que a divisao Mt—"td

1,tot,d

sempre sera

alterada, alterando-se portanto o valor do coeficiente y,.
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Numericamente, para o caso de Fy = 200kN e F, = 300kN, o valor obtido do
v, foi de 1,27. Multiplicando-se a carga vertical por 1,5 F, = 1,5-300kN = 450kN e
mantendo-se F, = 200kN, o valor obtido de y, € de 1,47.

5.8.2 RIGIDEZ

A rigor, a rigidez é entendida como a capacidade de um determinado corpo
em resistir a uma deformacéo gerada por alguma agédo externa. Por isso, ela afeta
diretamente nos deslocamentos da estrutura.

No caso das estruturas de concreto, como existe grande variabilidade entre
tipos de sistemas estruturais a serem adotados e tipos diferentes de plantas baixas,
a estimativa da rigidez deve ser avaliada estudando-se caso a caso. Exemplo disso
séo estruturas formadas por pérticos de vigas e pilares, estruturas sem pérticos de
vigas e pilares, porém com pilar-parede ou uma solucdo que mescla as duas
citadas.

Normalmente, a estrutura € formada por pilares, vigas e lajes e cada um
possui papel importante para a estabilidade global. Porém, é comum para os
edificios mais usuais, formados basicamente por pérticos, que os pilares e vigas
tenham toda importancia na avaliacdo da estabilidade global. Nesses casos, as lajes
nao acrescentam rigidez que possam influenciar na analise da estabilidade, e na
maioria das vezes, pode ser desprezada (Kimura, 2007). Tanto é que ndo adianta
alterar a espessura das lajes para resolver problemas de estabilidade. Entdo nesses
casos, € 0 conjunto de vigas e pilares que estabiliza a estrutura. Quando existe a
necessidade de ajustar a estrutura para torna-la estavel, a rigidez dos pilares e vigas
devera ser alterada. Nos casos mais extremos de instabilidade, € necessario que 0s
pilares sejam até rotacionados, melhorando a rigidez na direcdo mais prejudicada.

J4 em casos de edificios sem a presenca de vigas, a estabilidade € feita
apenas com os pilares. Sem a presenca das vigas que formam os porticos, 0s
edificios perdem muita rigidez. Para compensar essa perda, € comum o0 uso de
pilares paredes nas caixas de escada e elevadores. Os pilares normalmente
possuem formato de “U” ou “L” e possuem elevada rigidez a flexdo, por isso

contribuem bastante na estabilidade global da edificagé&o.
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De maneira geral, quando é necessario melhorar o desempenho da estrutura
face a estabilidade global, a alteracdo das secdes dos elementos de
contraventamento para aumentarem a inercia & flexdo, ou a mudanca na posi¢cao
dos pilares e porticos leva a bons resultados e torna-se uma maneira eficiente de

melhorar o desempenho do conjunto (Bueno, 2009).

ANALISE COM REDISTRIBUICAO DOS ESFORCOS

A Andlise com redistribuicdo dos esforcos € prevista pela norma NBR 6118,
no tiem 14.5, quando séo tratados os métodos de andlise estrutural.

O ganho estrutural em considerar-se a redistribuicdo dos esforcos é que, ao
reduzir o momento negativo na ligacéo redistribuindo para o0 momento positivo, é
possivel obter economia de material. Com isso, é possivel também diminuir a
ocorréncia de momentos de grande intensidade, pois 0s mesmos requerem alta taxa
de armadura, criando um problema para a execucdo da obra, e até mesmo
impossibilitando-a de ser armada. Quando ocorre a redistribuicdo dos esforcos, o
momento negativo € reduzido, e consequentemente, a area de armadura necessaria
também é reduzida.

A norma NBR 6118 permite que a redistribuicdo ocorra apenas quando é
realizada analise linear. Para isso, todos os esfor¢cos internos devem ser
recalculados e o equilibrio mantido em cada elemento estrutural e na estrutura como
um todo.

Ao realizar a redistribuicdo, a norma impde limites para o coeficiente de
redistribuicdo entre estruturas de nds fixos e moveis. Sendo que o limite de reducéo
para as estruturas de ndés moveis € menor, pois a estrutura fica menos rigida,
portanto mais deslocavel, aumentado os esfor¢cos de segunda ordem (Moncayo,
2011).

Uma maneira interessante de entender a redistribuicdo dos esforcos é
realizando uma analogia a uma estrutura de concreto pré-moldado, alterando-se o
grau de engastamento entre as ligacdes viga-pilar e determinado o calculo de «a € y;.
Moncayo (2011) realizou este estudo e concluiu que a medida que se aumentava o

parametro de restricdo (aumento do grau de engastamento da ligagdo e
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consequente comportamento menos parecido a uma rotula plastica) o coeficiente a

e v, reduziam os valores. As figuras abaixo descrevem os resultados.

Parametro de Restrigdo X Alfa(a)

000 005 010 0I5 020 025 0M0 035 040 045 050 055 060 055 0 05 030 OS5 0% 035 100
Parimetro de restricdo (1)

-2PAV -8-3PAV 4PAV ——SPAV 6PAV

Figura 0.12 — Valores de « obtidos com a variagéo das ligagdes (Fonte: Moncayo, 2011)

Parametro de Restri¢do X Gama-Z

GAMA-Z

000 005 020 015 020 025 030 035 040 045 050 05 060 065 070 075 08 08 0% 09 100
Parametro de restricao (7)

~+-2PAV -m-3PAV 4PAV  ——5PAV ~6PAV

Figura 0.13 — Valores de y, obtidos com a variagdo das liga¢des (Fonte: Moncayo, 2011)

Pode-se concluir diante do exposto acima, que a medida que 0s momentos
negativos sao redistribuidos, aproximando-se as ligacdes de uma articulacdo, os
valores obtidos de a e y, aumentam desproporcionalmente, ou seja, de uma
maneira ndo linear (Moncayo, 2011). Isto mostra o efeito da redistribuicdo dos

esforcos na estabilidade global das estruturas.
5.8.2.1 DEFORMACAO AXIAL DOS PILARES

A deformacéo axial dos pilares ainda ndo é consenso entre muitos projetistas
como agente que influencia na instabilidade global da estrutura, pois existe uma
divergéncia com relacdo a sua ocorréncia.
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Em uma edificacéo real, a construcao ocorre de maneira gradual, pavimento
por pavimento. Por isso, as cargas sdo aplicadas gradualmente e acumuladas a
medida que a estrutura € executada.

Porém, com o amplo uso de softwares nas andlises estruturais, a estrutura é
analisada como um todo de uma s6 vez. Todas as cargas sao inseridas de uma sé
vez e instantaneamente. Esta condicdo simplifica a analise da estrutura, porém o
software retrata uma situagcéo incompativel com o comportamento real dos edificios,
com maior ocorréncia em edificios altos. O software entende que existe uma
deformacédo axial nos pilares, pavimento a pavimento, e por isso altera a analise das
vigas. Na teoria, de fato este deslocamento existe, entretanto ela é questionada, pois
durante a execuc¢ao a estrutura se acomoda, e ocorre o0 nivelamento dos pisos.

No caso do TQS, este efeito € observado como apresentado na Figura 0.14,
em que a deformacéo axial dos pilares afeta 0 momento negativo das vigas em cada

pavimento.

Sem corregao de rigidez axial

Figura 0.14 — Deformacé&o Axial do pilar sem corre¢do darigidez axial (Fonte: TQS)

Para corrigir este problema, o software CAD/TQS criou um coeficiente que
multiplica a area dos pilares reduzindo a deformacao axial. Este coeficiente realiza
uma compensacdo das deformacgbes axiais ocorridas durante a construcdo do

edificio e a incorpora a modelagem numérica.
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Com correcao de rigidez axial

Figura 0.15 — Deformacgé&o Axial do pilar com correcéo darigidez axial (Fonte: TQS)

Na Figura 0.15 é possivel observar os diagramas das vigas com a correcao
da rigidez axial do pilar. No software CAD/TQS, este coeficiente é chamado
MULAXI, e o valor padrdao é 3, ou seja, a rigidez dos pilares é multiplicada por 3.

Cabe ressaltar que, o fator MULAXI é utilizado apenas para a analise do

comportamento do edificio durante a atuacéo das cargas verticais.

5.8.3 INTERAGCAO SOLO-ESTRUTURA

Sabe-se que ndo somente o profundo estudo do comportamento da
superestrutura (edificio), a fundacdo que essa estrutura estara apoiada tambéem
influencia na estabilidade global das estruturas. A esse estudo em que séo
considerados os efeitos da superestrutura e infraestrutura no mesmo conjunto séo
chamados de Interacdo Solo-Estrutura.

No dia-a-dia dos escritérios, € habitual que a andlise seja realizada sem a
consideracdo da interacdo solo-estrutura. Porém, esta pratica vem sendo aos
poucos modificada, e os softwares de calculo estdo mais preparados para esta
consideracao.

Delalibera et al (2005 Apud MONCAYO, 2011) realizou um estudo em que
relacionava a estabilidade global da estrutura e considerava a deformabilidade da
fundagdo. O autor chegou a conclusdo que a interacdo afeta diretamente na

estabilidade.
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Capitulo 6

MODELAGEM ESTRUTURAL
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Neste capitulo serdo apresentados os critérios utilizados na modelagem
estrutural para verificagdo da estabilidade global nas estruturas.

Para aplicacdo dos conceitos, foram realizadas simulacdo de um edificio em
software de modelagem estrutural. O software utilizado, CAD/TQS, é uma das
ferramentas disponiveis no mercado brasileiro a disposi¢cédo dos profissionais ligados
a elaboracéo de projetos estruturais de edificios de concreto armado e um dos mais
utilizados atualmente.

A fase de modelagem estrutural também representa um fator importante para
avaliacdo da estabilidade global. O correto lancamento estrutural permitird que a
analise seja concluida sem muitos ajustes. Do contrario, as solu¢des mal elaboradas
poderdo gerar esforcos internos desnecessarios no conjunto, interferéncias com a
arquitetura sem necessidade com consequente elevacdo de custo de materiais e
mao de obra, dificuldades de execugdo com comprometimento do prazo inicial e em
casos mais extremos a estabilidade pode até ndo ser alcancada. Por isso, deve-se
prezar pelo zelo e qualidade nessa fase do projeto.

Outro detalhe muito importante durante a modelagem da estrutura é saber
aplicar corretamente as acdes externas e compreender os esfor¢os internos gerados
na estrutura. As acdes externas como desaprumo, vento, entre outros, devem ser
aplicadas corretamente, bem como os esforcos gerados por essas acdes devem ser
avaliadas cuidadosamente. O software reproduz diversas informacdes, mas nao
possui a capacidade de tomada de decisées que um engenheiro capacitado é capaz
de fornecer. N&o adianta realizar o dimensionamento e detalhamento de uma

estrutura se os esforcos estdo incorretos (TQS, 2015).

6.1 TIPOS DE MODELO ESTRUTURAL

O software CAD/TQS permite ao usudrio a utilizacdo de diversos tipos de

modelagem. Séo eles:

— Esforcos verticais por vigas continuas ou grelhas, sem vento (modelo 2);
— Esforgos verticais por vigas ou grelha, vento ou portico espacial (modelo 3);
— Modelo de vigas e pilares, flexibilidade (modelo 4);

— Modelo de vigas, pilares e lajes, flexibilizados (modelo 6);
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O modelo mais simples é composto pela andlise individualizada de
vigas continuas e lajes. Cada elemento é calculado separadamente e depois 0s
esforcos sdo acumulados piso a piso. Nesse caso, as cargas das lajes séo
transferidas as vigas por meio de quinhdes, teoria das charneiras plasticas. O
Sistema CAD/TQS recomenda que este modelo ndo seja utilizado, pois os modelos
sdo puramente elasticos, as ligacdes viga-pilar sdo mal representadas, ndo existe a
consideracao do efeito incremental das cargas e nao considera a redistribuicdo dos
esforcos. E possivel realizar também a analise utilizando-se vigas continuas e lajes
em grelha. Dessa forma, as vigas sédo tratadas com um conjunto.

O modelo composto por vigas ou grelha, vento ou pdrtico espacial, ja
representa um avanco, pois € realizada a analise por poértico espacial. O pértico sera
composto apenas por barras que simulam as vigas e pilares da estrutura, inclusive a
consideracao do diafragma rigido. Porém, a analise por portico espacial contempla
apenas os efeitos oriundos das cargas horizontais. Os efeitos gerados pelas acdes
verticais sao feita de maneira individualizada entre os pilares, vigas e lajes e depois
acumuladas piso a piso. Nao ha interacédo entre os dois modelos (portico espacial e
grelhas). Uma das vantagens desse modelo, é que ele ja contempla a flexibilizacao
das ligacdes viga-pilar e a possibilidade de separar modelos especificos, com
coeficientes de nao linearidade fisica especificos, para avaliacdo do ELU e ELS.

O modelo de vigas e pilares flexibilizado é parecido com o anterior com a
vantagem de que o portico espacial € calculado considerando os efeitos oriundos
das acdes verticais e horizontais nas vigas e pilares. As lajes serdo calculadas
apenas com os efeitos provenientes das cargas verticais. Além disso, esse modelo
pode dar um tratamento melhor as vigas de transicdo. Esse modelo representa um
avanco bom, porém ainda n&o permite o calculo considerando os efeitos das lajes.

Ja4 o modelo de vigas, pilares e lajes € 0 mais completo, em que todos os
elementos serdo calculados considerando as cargas verticais e horizontais. Neste
modelo, as lajes ja passardo a resistir parte dos esforcos solicitantes, o
comportamento numeérico do edificio torna-se mais proximo do real, pois €
considerado o efeito construtivo incremental, as ligacdes viga-pilar sao flexibilizadas
reduzindo a quantidade de picos de esfor¢os internos (a andalise da ligacao viga-pilar

é realizada por meio de mola), permite-se a diferenciacdo das verificagdes no estado
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ELU e ELS e ou efeitos de 22 ordem sdo automaticamente considerados nos

esforcos utilizados no dimensionamento.

6.1.1 MODELO ESTRUTURAL ADOTADO

Depois de conhecidas as propriedades de cada modelo e direcionando para a
analise da estabilidade global, esta dissertacdo ira utilizar o modelo de vigas,
pilares e lajes flexibilizado, que também é chamado no software CAD/TQS por

modelo VI.

6.2 CARGAS ATUANTES NA ESTRUTURA

As cargas atuantes na estrutura foram determinadas de acordo com a
recomendacédo da NBR 6118:2014 e da NBR 6120: 1980 — Cargas para o calculo de
estruturas de edificacdes.

Para compreender melhor a atuacdo das cargas, elas serdo divididas entre

horizontais e verticais.

6.2.1 CARGAS HORIZONTAIS

As cargas horizontais atuantes na estrutura sdo obtidas sob a acdo do vento e
desaprumo.

A carga de vento é definida pela norma NBR 6123 — Forcas devido ao vento
em Edificacbes. A quantificacdo dos esforcos é realizada automaticamente pelo
software CAD/TQS e aplicado na estrutura de acordo com as caracteristicas da
regido da grande Vitoria e da geometria da edificacéo.

Na andlise global das estruturas, a NBR 6118, diz que em uma edificacédo
contraventada ou nao, deve ser considerado um desaprumo dos elementos
verticais. Dessa forma, o desaprumo foi aplicado obedecendo aos critérios ja

apresentados na secdo 4.2, do capitulo 4.
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6.2.2 CARGAS VERTICAIS

As cargas verticais que atuam nas estruturas sao encontradas na norma NBR
6120 e podem ser divididas entre permanentes e sobrecargas acidentais.

Sao as cargas permanentes comuns em edificios residenciais:

- Peso préprio;
- Revestimento;
- Contra-piso;

- Alvenaria;

A norma NBR 6120 é genérica e abrange diversos tipos de edificacdes. Como
0 objetivo desse trabalho é simular edificios residenciais, ndo serdo consideradas
outras cargas permanentes, a ndo ser as usuais desse tipo de estrutura.

As cargas acidentais, também definidas na NBR 6120 na “Tabela 2 — Valores
minimos das cargas verticais” foram definidos em fung¢do do tipo da edificacdo de

acordo com os valores abaixo:

Tabela 6 — Cargas Acidentais NBR 6120

Local Carga (kN/m?2)
Edificios residenciais: Dormitérios, sala, copa, cozinha e banheiro 15
Edificios residenciais: Dispensa, area de servico e lavanderia 2,0
Escadas com acesso ao publico 3,0

6.3 CONSIDERACOES DA MODELAGEM NO SOFTWARE

Os modelos estruturais que serdo simulados nesta dissertacdo foram obtidos
considerando os seguintes critérios no software CAD/TQS:
— Consideragdo do coeficiente y,; para obtencado do y,, em acordo com o item
5.4.1 dessa dissertacao;
— Imperfeicoes Geométricas Globais, em acordo com o item 4.2 dessa
dissertacao;
— Coeficiente para consideragdo aproximada da nédo linearidade fisica, em

acordo com o item 3.4.2 dessa dissertacdo. Cabe destacar que os valores de
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reducdo dos pilares e vigas utilizados no CAD/TQS para a determinacéo do
parametro de instabilidade o s&o diferentes do coeficiente y,, pois a
formulacéo de a j& leva em conta uma reducao de 30% da rigidez integral, ou
seja, o coeficiente aplicado é de 0,7 para ambos;

— Consideracdo das cargas verticais para o calculo dos esforcos de segunda
ordem;

— Na&o consideracdo dos deslocamentos horizontais devidos as cargas verticais.

— Fator de engastamento parcial das vigas, igual a 1;

— Consideracao da flexibilizacdo das ligacbes viga-pilar, com o objetivo de
reduzir os picos de esfor¢os nas analises;

— Consideracdo do fator MULAXI, ou do efeito construtivo incremental. Este
fator aumenta a rigidez axial dos pilares, para que os diagramas de momentos
fletores sejam corrigidos. O valor adotado € 3, que € o valor padrao.

— A norma NBR 6120, na tabela 4 permite que as cargas acidentais sejam
reduzidas piso a piso. As cargas do pré-dimensionamento consideram essa

reducao, de acordo com a figura abaixo:

Tabela 4 - Reducéo das cargas acidentais

Numero de pisos que atuam Reducao percentual das
sobre o elemento cargas acidentais (%)
1,2e3 0
4 20
5 40
6 ou mais 60

Nota: Para efeito de aplicacdo destes valores, o forro deve ser considerado
como piso.

Figura 0.1 — Tabela de reducé&o das cargas horizontais (Fonte: NBR 6120, 1980)

6.4 COMBINAGCAO DAS ACOES ADOTADAS

Para a determinacdo dos parametros de estabilidade € necesséario que sejam
definidas também as combinacdes de calculo.
Serao utilizadas quatro combinacdes diferentes que contemplam os 4 casos de

vento. As cargas permanentes, composta pelo peso-proprio e revestimento, serdo
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majoradas por y; = 1,4. As sobrecargas, acidental e vento, serdao separados entre
varidvel principal e secundéria, respectivamente. Ambas serdo majoradas por 1,4,
porém a variavel secundaria serd multiplicada pelo coeficiente de ponderacéo
@, = 0,6 por se tratar da parcela referente ao y;,, de acordo com a tabela 11.2, item
11.7.1 da NBR 6118.

Sendo assim, as combinac¢des adotadas seguem abaixo na Tabela 7.

Tabela 7 — Combinag8es utilizadas nas analises

Combinacéo Plrjées:)i o Permanente | Acidental V%rc',to Vgggo Vl%rgc? Vze?rgc?
C1 X X X X
Cc2 X X X X
C3 X X X X
C4 X X X X

A direcéo dos ventos considerados € dada pela figura abaixo.

90"
180- 0°

270

Figura 0.2 — Direcdo dos Ventos — TQS (Fonte: CAD/TQS)

Na maioria dos modelos analisados, as combinacbes C1l e C3 fornecem
grandezas iguais devido ao vento de 0° e 180°, que possuem a mesma intensidade,
da mesma maneira que os ventos C2 e C3, referente aos ventos de 90 ° e 270 °.
Nesses casos, os modelos serdo agrupados e apresentados apenas 0s casos Cl e
C2.

6.5 METODOLOGIA DAS SIMULACOES
Um dos objetivos dessa dissertacdo é apresentar resultados da simulacéo de

modelos com variagdo da tensdo de compressdao nos pilares e quantidade de

pavimentos, de maneira que a geometria e 0s critérios de pré-dimensionamento
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serdo variados, e com isso comparar os resultados e definir agbes que podem ser
adotadas para garantir a estabilidade global da estrutura.

Até esse momento, foram abordados os assuntos que direta ou indiretamente
afetam a analise e permitem ao engenheiro entender com mais profundidade como
conceber uma estrutura econdmica e segura ao mesmo tempo.

Nesse sentido, foram adotadas 2 plantas-baixa com geometrias distintas
variando nelas a tensdo de pré-dimensionamento nos pilares e quantidade de
pavimentos. Para cada uma delas, foram realizados 5 pré-dimensionamentos dos
pilares. Além disso, foram criados modelos com 10, 15, 25 e 35 pavimentos, ou seja,
4 tipos, totalizando:

Quantidade de modelos:2 X 5 X 4 = 40

Tj

4 quantidades de pavimentos

5 pré dimensionamentos

Plantas-baixa
Com o objetivo de compreender também os efeitos da presenca ou ndo dos
pilares-parede, para cada planta modelada, foram adotadas uma configuracdo com
e outra sem esses pilares. Sendo assim, foram simulados 80 modelos, e para cada
um deles foram obtidos os valores de a e y,, para as 4 combinacfes adotadas em

funcao dos ventos.

6.5.1 PLANTA-BAIXA ADOTADA

Sabe-se que a geometria da planta baixa em uma edificacéo influencia no seu
desempenho, pois a incidéncia de cargas verticais e horizontais pode alterar a
maneiras de estabilizar a estrutura. Quanto maior a area de incidéncia dos ventos
nas fachadas, maior € o efeito causado pelas cargas horizontais, aumentando-se
também os deslocamentos laterais, momentos nos pilares, entre outros.

Para compreender melhor o efeito da geometria na analise da estabilidade,
optou-se entdo por utilizar uma planta retangular e outra quadrada.

Serad convencionado que o edificio 1 é referente a geometria quadrada (
Figura 0.3) e edificio 2 com geometria retangular (Figura 0.5). As plantas utilizadas

estao representadas abaixo.
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Figura 0.4 — Lancamento Estrutural — Edificio 1
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Edificio 2:

Figura 0.5 — Planta Baixa — Edificio 2

=

Figura 0.6 — Lancamento Estrutural — Edificio 2

6.5.2 PRE-DIMENSIONAMENTO DOS PILARES

Normalmente, quando o desenvolvimento de um projeto estrutural € iniciado
nos escritérios, o projetista realiza o pré-lancamento da estrutura avaliando-se as
interferéncias com o projeto arquiteténico, qual o sistema estrutural € mais adequado
para as condicbes do projeto, qual o modelo permite obter a melhor relacéo

custo/seguran ¢a, entre outros.
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Nessa fase, € comum que 0s projetistas sigam alguns critérios para o pré-
dimensionamento dos pilares e depois de realizadas as andlises e verificagbes nos
estados ELU e ELS, ai sim as dimensdes finais dos pilares sao escolhidas.

O critério utilizado nessa dissertacao para pré-dimensionamento dos pilares
segue a premissa de determinar a tensdo em cada pavimento e comparar com 0
valor limite definido. A tensdo em cada pavimento é obtida com a utilizacdo do
método da éarea de influéncia para cada pilar, e acumulada piso a piso até a
fundacéao.

O valor limite adotado serd variado em funcdo da tensdo maxima de
compressdo no concreto. A norma NBR 6118, no item 12.3.3 diz que a resisténcia
de célculo do concreto seja:

fex
fcdz;_f

Essa condicdo é valida apenas quando o controle da resisténcia a
compressao é realizado apos os 28 dias.

No item 17.2.2, a NBR 6118 trata sobre as hipoteses de dimensionamento de
uma secio de viga ou pilar. E dito que a distribuicdo de tensdes no concreto deve
ser feita de acordo com o diagrama parabola-retangulo com tensédo de pico igual a
0,85 f.;. Esse valor pode ser substituido também pelo retangulo de profundidade
y = A-x, e adeterminacao dos valores é explicada nesse mesmo item.

O valor da resisténcia caracteristica do concreto nas simulagfes € de
fex = 35 MPa.

Na tabela abaixo estdo os valores limites citados acima.

Tabela 8 — Resisténcia adotada com Concreto

Critério para calculo da Resisténcia do Concreto Valor
L= Je 25 MPa
¥r
0,85 feq 21,25 MPa
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Além disso, existe uma pratica corrente em alguns escritérios de se adotar um
valor limite, diferente dos valores acima, utilizado apenas para o pré-

dimensionamento dos pilares. O limite é de:
a2
Resisténcia = 3 fek

Esse valor é utilizado e representa uma média entre os valores citados na

Tabela 8. Quais sejam os valores:

Tabela 9 — Resisténcia adotada com Concreto — com média

Critério para calculo da Resisténcia do Concreto Valor
fea = fex/vr 25 MPa
0,85 1.4 21,25 MPa
Resisténcia = 2/3 - f 23,33 MPa

Esse valor adotado € aplicado em diversos projetos ao longo de anos de
elaboracao de projetos estruturais, e tem sido um valor que representa bem o limite,
apenas para o pré-dimensionamento dos pilares.

Dessa forma, o valor adotado sera de:
R 2 2
Resisténcia = 3 fex = 3 35 = 23,33 MPa

Como foi dito anteriormente, os pilares foram pré-dimensionados seguindo os
critérios da area de influéncia e abaixo sera demonstrado como ela foi aplicada.

Em uma planta-baixa qualquer, a area de influéncia dos pilares é dada pela
area compreendida pela distancia média entre os pilares adjacentes nas duas
direcdes, horizontal e vertical. Com os pontos médios definidos, € possivel identificar
uma area. Esta area equivale a carga distribuida que este pilar absorve.

Pela Figura 0.7, é possivel visualizar a area de influéncia para os pilares da

planta-baixa definida.
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Linha média entre os pilares
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Figura 0.7 — Area de Influencia (Fonte: HIGA, 2011)

Sendo assim, cada pilar terd uma area de influéncia em cada pavimento da
edificagéo.

Resta saber qual a carga adotada nas lajes que, multiplicadas a area de
influéncia, fornecera a carga total, em unidade de for¢a, absorvida pelo pilar, em um
pavimento qualquer.

As cargas verticais consideradas nos pavimentos seguem de acordo com a
Tabela 10. Com o objetivo de simplificar o estudo e facilitar a comparacao dos
resultados entre cada modelo, optou-se por utilizar cargas superficiais para as

cargas de alvenaria.

Tabela 10 — Cargas Utilizadas no modelo estrutural

Descricdo da carga vertical Valor da carga vertical (kN/m?2)
Peso Proprio da laje e=18cm 0,18x25=4,5
Permanente 1
Acidental 1,5
Peso da Alvenaria 3
Total 10

Como os modelos simulados sdo compostos por lajes lisas protendidas e
pilares (sem vigas, exceto na caixa de escada ou elevadores), o peso proprio das
vigas pode ser desprezado e o peso préprio dos pilares sera acrescentado no

momento do pré-dimensionamento. Sendo assim, para lajes com 18 cm de
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espessura e peso especifico do concreto de y,.,,. = 25kN/m3 a carga considerada
é de: PPj, = 0,18 25 = 4,5kN/m?,

As cargas permanente e acidental foram adotadas de acordo com as
prescricdes da NBR 6120 para uma edificacéo residencial.

Em se tratando de um projeto com laje lisa, as alvenarias séo de vedacéo, e
para isso foi considerada uma carga média de 3 kN/m?. Este valor € meramente
representativo e pode variar de projeto a projeto, pois depende da quantidade de
paredes na laje, do tipo da alvenaria e da altura do pavimento. Normalmente, nesses
tipos de projeto, uma estimativa proxima da real situa-se no intervalo entre
2,5kN/m? < qq, < 3,5kN/m?.

Portanto, somando-se todas as cargas consideradas, o valor total por
pavimento é de 10kN/m?. Para efeito de pré-dimensionamento, este valor é
considerado aceitavel.

Ressalta-se, porém, que as cargas aqui consideradas serao utilizadas apenas
para o pré-dimensionamento dos pilares. Isso ndo significa que as cargas do
dimensionamento também serdo essas. Na verdade, as cargas que serao utilizadas
no dimensionamento serdo inseridas no modelador estrutural do software,
considerando a posicdo exata das alvenarias, as espessuras de todas as lajes,
cargas de escadas, abertura de vaos, vento, desaprumo, entre outras.

A area de influéncia foi obtida pelo software CAD/TQS para os dois edificios e
foi determinada ap0s a extracdo de dados do modelo estrutural, utilizando-se o
comendo de geracdo de desenhos da distribuicdo de carga em lajes. A area pode

ser visualizada na Figura 0.8 e Figura 0.9.
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Figura 0.9 — Definicdo da Area de Influéncia - Edificio 2

6.5.1 ORGANIZAGAO DOS MODELOS

Serdo estudados 2 modelos diferentes: Edificio 1 e 2.
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O valor limite da tens&o nos pilares é€:

fck = 35 MPa

2
OLim = §-fck = 23,33 MPa

Para o edificio 1, tem-se os seguintes modelos:

— 10 Pavimentos SEM Pilar-Parede:

o

o

o

o

o

Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 50% -
Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 60% -
Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 70% -
Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 80% -

Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 90% -

— 10 Pavimentos COM Pilar-Parede:

©)

©)

©)

Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 50% -
Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 60% -
Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 70% -
Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 80% -

Pré-dimensionamento dos pilares com tensdo maxima de 90% -

OLim»
OLim»
OLims
OLim»

OLim

OLim >
OLim >
OLim >
OLim >

OLim

A mesma metodologia € aplicada para o edificio 1 com 15, 25 e 35

pavimentos, repetindo-se também para o edificio 2.

Para facilitar a apresentacdo dos resultados, serdo utilizados os seguintes

cbdigos em cada modelo analisado:

Tabela 11 — Organiza¢édo do Modelo - Nomenclatura

Caracteristicas do Modelo Nomenclatura

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede —50% - g, 01-10-50

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% * g, 01-10-60

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% - g, 01-10-70

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 80% - g;;,, 01-10-80

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 90% - 6y, 01-10-90

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% * g, 01-10-50-PP

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% " o, 01-10-60-PP

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% - 6, 01-10-70-PP

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 80% - 6, 01-10-80-PP

Edificio 01 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 90% - 6, 01-10-90-PP
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Edificio 01 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 50% * 0,1, 01-15-50
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% * 0,1, 01-15-60
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% * 0,1, 01-15-70
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 80% - ;i1 01-15-380
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 90% - 0,1, 01-15-90
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% * 0, 01-15-50-PP
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% " 0, 01-15-60-PP
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% * 0,1, 01-15-70-PP
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede —80% * 0, 01-15-80-PP
Edificio 01 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede —90% * 0, 01-15-90-PP
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 50% - g, 01-25-50
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% - g, 01-25-60
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% - 0,1 01-25-70
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 80% - 0, 01-25-80
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede —90% - g, 01-25-90
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% - 0, 01-25-50-PP
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% - 0, 01-25-60-PP
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% - 0, 01-25-70-PP
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 80% " 0, 01-25-80—-PP
Edificio 01 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 90% - 0, 01-25-90-PP
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede —50% - g, 01-35-50
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% - g, 01-35-60
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% - 0, 01-35-70
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede —80% - 0,1, 01-35-80
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede —90% - 01, 01-35-90
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% * o, 01-35-50-PP
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% - o, 01-35-60-PP
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% - 6, 01-35-70-PP
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 80% - 6y, 01-35-80-PP
Edificio 01 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 90% * o, 01-35-90-PP
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 50% - 0, 02-10-50
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% - 0,1, 02-10-60
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% - 0,1, 02-10-70
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 80% - 0,1, 02-10-80
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Sem Pilar Parede —90% - 0,1, 02-10-90
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% * o, 02-10-50-PP
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% " 0, 02-10-60-PP
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% * 0,1 02-10-70-PP
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 80% * o, 02-10-80-PP
Edificio 02 — 10 Pavimentos — Com Pilar Parede — 90% * o, 02-10-90-PP
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 50% - 0,1, 02 -15-50
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% * 0, 02-15-60
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% * 0, 02-15-70
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 80% * g, 02-15-80
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Sem Pilar Parede —90% * 0}, 02-15-90
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% * 0,1, 02-15-50-PP
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% " 0, 02-15-60-PP
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% * 0,1, 02-15-70-PP
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 80% * o, 02-15-80-PP
Edificio 02 — 15 Pavimentos — Com Pilar Parede — 90% * g, 02-15-90-PP
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 50% * 0,1, 02 -25-50
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Edificio 02 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% - 0,1, 02-25-60
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% * 0,1, 02-25-70
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 80% * 0,1, 02-25-380
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 90% - 0,1, 02-25-90
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% * 0, 02-25-50-PP
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% " 0, 02 -25-60-PP
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% * 0,1, 02-25-70-PP
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede — 80% * 0, 02-25-80-PP
Edificio 02 — 25 Pavimentos — Com Pilar Parede —90% * 0,1, 02-25-90-PP
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 50% - 0}, 02-35-50
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 60% - 0}, 02-35-60
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 70% - g, 02-35-70
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede — 80% - g, 02-35-80
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Sem Pilar Parede —90% - 7;,, 02-35-90
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 50% * 0, 02-35-50-PP
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 60% - 0, 02-35-60-PP
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 70% * 0, 02-35-70-PP
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 80% * g, 02-35-80-PP
Edificio 02 — 35 Pavimentos — Com Pilar Parede — 90% * 0, 02-35-90-PP

6.5.2 DETERMINAGAO DA SECAO DOS PILARES

Apés a determinacdo do valor limite da tensdo de compressdo, area de

influéncia dos edificios e da carga meédia por pavimento, passa-se para a

determinacao da secao dos pilares de cada modelo.

Exemplo 1:

Sera apresentado na tabela abaixo como foram determinadas as secfes do

pilar P1

, do modelo 01 — 10 — 50:

Tabela 12 — Pré-dimensionamento Pilar P1 - 01 - 10 - 50

. . A.l C/Pav. C. Pav. | C. Acum. B H P.P. Tenséao
Pavimento | PISO | o | (kn/m?) | (kN) &N) | em) | (em) | &N) | (kNicm?)
100Tipo | 10 | 111 10 111 118 20 | 50 | 7 118,2
90Tipo 9 | 111 10 111 236 20 | 50 | 7 236.4
80Tipo 8 | 1.1 10 111 355 20 | 50 | 7 354,6
70Tipo 7 | 111 9,7 108 469 20 | 50 | 7 469,5
60TipO 6 | 1.1 9,4 104 581 20 | 50 | 7 5810
50Tipo 5 | 111 9,1 101 689 20 | 50 | 7 689,2
40Tipo 4 | 111 9,1 101 797 20 | 50 | 7 797.4
30Tipo 3 | 111 9,1 101 906 20 | 50 | 7 905,6
20Tipo 2 | 111 9,1 101 1014 20 | 50 | 7 1013,9
ToTipo 1 | 111 9,1 101 1122 20 | 50 | 7 1122,1
Fundacio | 0 0.0 0.0 1122 20 | 50 | 0 1122,1
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Tens3o limite: 50% - 6y, = 0,5 = fop = 0,5+ >+ 35 = 11,6 tf/m? = 1160 kN /cm?
3 3

Sendo:

Pav.: Pavimento considerado;

A.l.: Area de Influencia, em m2;

C/Pav: Carga total adotada no pavimento (determinado na Tabela 10), valor
em kN/mz;

C. Pav: Carga obtida no pavimento para o pilar P1: C.Pav = C/Pav x A;, valor
em kN;

C. Acum: Carga acumulada no pavimento, sendo: C.Acum =C.Pav+
P.P.+C.Acumpgy syperior, Valor em kN;

b e h: secéo do pilar no pavimento considerado, em cm;

P.P.. Peso proprio do pilar, obtido pela multiplicacdo da area da secao
transversal do pilar pela altura do pavimento (2,88m) e pelo peso préprio do
concreto (25 kN/m3);

Tensdao do pilar por pavimento: valor obtido por C.Pa%x h dado em kN/cmz;

Observa-se que o valor da tensdo no pavimento fundacédo e 1° Tipo nao

ultrapassam o valor de limite: 11,6 MPa=1160 KN/cm2.

Segue abaixo a tabela de reducédo das cargas acidentais, de acordo com a

tabela 4 da NBR 6120:

Tabela 13 — Redug¢do das cargas acidentais

. N . . % Red.
Piso| Variacdo | Perm. | Alvenaria|Peso P. | Acidental Acid. Carga Total
10 | 100% ACID 1 3 45 1,5 1 1+3+4,5+1*1,5 =10
9 | 100% ACID 1 3 45 1,5 1 1+3+4,5+1*1,5 =10
8 | 100% ACID 1 3 45 1,5 1 1+3+4,5+1*1,5 =10
7 80% ACID 1 3 45 1,5 0,8 1+3+4,5+0,8*1,5=9,7
6 60% ACID 1 3 45 1,5 0,6 1+3+4,5+0,6*1,5=9,4
5 40% ACID 1 3 45 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
4 40% ACID 1 3 45 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
3 40% ACID 1 3 45 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
2 40% ACID 1 3 45 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
1 40% ACID 1 3 45 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
Exemplo 2:

Calculo do Pilar P1 para o modelo 01 — 35 — 50, ou seja edificio 01 (planta

guadrada) com 35 pavimentos, dimensionado com 50% - a,;,, € Sem pilar parede.
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Tabela 14 — Pré-dimensionamento Pilar P1 — 01 — 35 - 50

. . A.l C/Pav. C. Pav. | C. Acum. B H P.P. Tenséo

Pavimento | PISO | o | qenim?) | (kN) &N) | cm) | @€m) | &Ny | (kNicm?)
250Tipo 25 11,1 10 111 120 20 60 9 99,7
240Tipo 24 11,1 10 111 239 20 60 9 199,4
230Tipo 23 | 11,1 10 111 359 20 60 9 299,1
220Tipo 22 | 11,1 9,7 108 475 20 60 9 396,0
210Tipo 21 | 11,1 9,4 104 588 20 60 9 490,2
200Tipo 20 11,1 9,1 101 701 20 80 12 438,0
190Tipo 19 | 11,1 9,1 101 813 20 80 12 508,3
180Tipo 18 | 11,1 9,1 101 926 20 80 12 578,6
170Tipo 17 11,1 9,1 101 1038 20 80 12 649,0
160Tipo 16 11,1 9,1 101 1151 20 80 12 719,3
150Tipo 15 11,1 9,1 101 1263 20 80 12 789,6
140Tipo 14 | 11,1 9,1 101 1376 20 80 12 860,0
130Tipo 13 | 11,1 9,1 101 1488 20 80 12 930,3
120Tipo 12 11,1 9,1 101 1601 20 80 12 1000,6
110Tipo 11 11,1 9,1 101 1714 20 80 12 1070,9
100Tipo 10 | 11,1 9,1 101 1833 25 100 18 733,0
90Tipo 9 11,1 9,1 101 1952 25 100 18 780,6
80Tipo 8 11,1 9,1 101 2071 25 100 18 828,2
70Tipo 7 11,1 9,1 101 2190 25 100 18 875,8
60Tipo 6 11,1 9,1 101 2309 25 100 18 923,4
50Tipo 5 11,1 9,1 101 2428 25 100 18 971,0
40Tipo 4 11,1 9,1 101 2547 25 100 18 1018,6
30Tipo 3 11,1 9,1 101 2666 25 100 18 1066,2
20Tipo 2 11,1 9,1 101 2785 25 100 18 1113,8
1loTipo 1 11,1 9,1 101 2904 25 100 18 11614

Fundacéao 0 0,00 0,0 2904 25 100 0,0 1161,4

Tens&o limite: 50% - 4 = 0,5 = fo = 0,52+ 35 = 11,6 tf/m? = 1160 kN/cm?
Segue abaixo a tabela de reducao das cargas acidentais.
Tabela 15 — Redug¢do das cargas acidentais

Piso | Variacdo | Perm. | Alvenaria | Peso P. | Acidental %Azid Carga Total
25 | 1000 ACID | 1 3 4,5 1,5 1 1+3+4,5+1*1,5 = 10
24 | 1000 ACID | 1 3 4,5 1,5 1 1+3+4,5+1*1,5 = 10
23 | 1000 ACID | 1 3 4,5 1,5 1 1+3+4,5+1*1,5 = 10
22 | 80% ACID 1 3 4,5 1,5 0,8 1+3+4,5+0,8*1,5= 9,7
21 | 60% ACID 1 3 4,5 1,5 0,6 1+3+4,5+0,6*1,5 = 9,4
20 | 40% ACID 1 3 4,5 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5 = 9,1
19 | 40% ACID 1 3 4,5 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5 = 9,1
18 | 40% ACID 1 3 4,5 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5 = 9,1
17 | 40% ACID 1 3 4,5 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5 = 9,1
16 | 40% ACID 1 3 4,5 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5 = 9,1
15 | 40% ACID 1 3 4,5 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5 = 9,1
14 | 40% ACID 1 3 4,5 1,5 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5 = 9,1
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13 | 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
12 | 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
11 | 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
10 | 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
9 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
8 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
7 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
6 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
5 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
4 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
3 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
2 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
1 40% ACID 1 3 4,5 15 0,4 1+3+4,5+0,4*1,5=9,1
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Capitulo 7

RESULTADOS
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Neste capitulo serdo apresentados os resultados obtidos nos dois modelos

estudados.

7.1 EDIFICIO 01

7.1.1 10 PAVIMENTOS

Figura 0.1 — Edificio 1 com 10 pavimentos

Resultados obtidos de a e yz:

Tabela 16 — Valores obtidos de a e y, de edificio com 10 pavimentos

EDIFICIO 1
10 PAVIMENTOS
ALFA GAMAZ
C1 Cc2 C1 C2
01-10-50 0,968 0,846 1,24 1,191
01-10-60 1,034 0,956 1,289 1,269
01-10-70 1,106 1,052 1,354 1,349
01-10-80 1,189 1,066 1,437 1,368
01-10-90 1,222 1,089 1,48 1,394
01-10-50-PP 0,573 0,721 1,067 1,115
01-10-60-PP 0,593 0,768 1,072 1,134
01-10-70-PP 0,61 0,813 1,078 1,153
01-10-80-PP 0,622 0,823 1,083 1,157
01-10-90-PP 0,63 0,83 1,086 1,161
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Analisando primeiramente o parametro de instabilidade a para o edificio de 10
pavimentos sem pilar parede, nenhum caso de combinacdo obteve valores abaixo
do limite a; = 0,6. Quando € adicionado pilar parede na caixa de escada (Figura 0.2)
os valores de a reduzem consideravelmente, porem néo suficiente para que todos os
modelos sejam considerados de nos fixos. Dessa forma, assume-se que a estrutura

€ de nos moveis e passa-se para a analise do coeficiente y;.
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Figura 0.2 — Langamento Estrutural com Pilar Parede

Quando € analisado o y,, novas observacdes sdo encontradas. Chega-se a
conclusdo que para o dimensionamento dos pilares com até 60% da tenséo limite e
sem pilares parede, o edificio possui y, < 1,3. Para 0s outros casos, os valores de
v, excedem os valores limite. Isso ocorre porque quanto maior for a tensédo atuante
no pilar, menor sera a capacidade dos pilares combaterem a instabilidade global.

Por outro lado, quando é inserido pilar parede, os valores caem
drasticamente, de modo que todos os modelos apresentam y, < 1,3. Apesar dos
valores de a estarem acima do limite, os valores de y, permitem que a estrutura seja

majorada por 0,95 -y, como método para estimar os efeitos de segunda ordem.
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7.1.2 15 PAVIMENTOS

Figura 0.3 — Edificio 1 com 15 pavimentos

Resultados obtidos de a e y5:

Tabela 17 — Valores obtidos de a e y, de edificio com 15 pavimentos

EDIFICIO 1 - PLANTA QUADRADA
15 PAVIMENTOS
ALFA GAMAZ

C1 Cc2 C1 Cc2
01-15-50 1,094 1,033 1,31 1,277
01-15-60 1,199 11 1,415 1,34

01-15-70 1,282 1,153 1,517 1,4
01-15-80 1,326 1,188 1,585 1,443
01-15-90 1,369 1,221 1,66 1,493
01-15-50-PP 0,778 0,959 1,123 1,212
01-15-60-PP 0,819 1,003 1,138 1,239
01-15-70-PP 0,842 1,033 1,149 1,259
01-15-80-PP 0,857 1,052 1,155 1,272
01-15-90-PP 0,871 1,064 1,161 1,282
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Os valores obtidos para o coeficiente a estdo todos acima do valor limite,
independentemente da carga de dimensionamento dos pilares e da presenca ou nédo
de pilar parede. Isto indica que a medida que a quantidade de pavimentos é
aumentada, o coeficiente a tende a ficar acima do limite e consequentemente a
estrutura ser tratada como de nés moveis.

Analisando os valores de y;, para o edificio sem pilar parede, apenas o
dimensionamento considerando 50% da tensao limite de compressdo no concreto
fica abaixo do limite de 1,3. Os demais ficam com y; acima do permitido, sendo que
acima de 70% da tensao no pilar, os valores ficam bem acima do limite.

Mais uma vez, observa-se que a presenca de pilar-parede colabora bastante

para estabilizar uma estrutura, pois todos os modelos com essa estrutura
apresentaram y; abaixo do limite.

7.1.3 25 PAVIMENTOS
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Figura 0.4 — Edificio 1 com 25 pavimentos
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Tabela 18 - Valores obtidos de a e y, de edificio com 25 pavimentos

EDIFICIO 1 - PLANTA QUADRADA
25 PAVIMENTOS
ALFA GAMAZ
C1 C2 C1 C2
01-25-50 1,444 1,424 1,611 1,576
01-25-60 1,507 1,489 1,711 1,688
01-25-70 1,589 1,554 1,907 1,84
01-25-80 1,635 1,598 2,04 1,977
01-25-90 1,728 1,644 2,329 2,122
01-25-50-PP 1,128 1,356 1,272 1,488
01-25-60-PP 1,201 1,412 1,324 1,553
01-25-70-PP 1,243 1,459 1,362 1,627
01-25-80-PP 1,268 1,49 1,384 1,681
01-25-90-PP 1,286 1,524 1,404 1,746

A medida que a quantidade de pavimentos vai aumentando, observa-se que
os valores de a e y; ficam acima dos valores limites rapidamente, e apesar disso, a
presenca de pilares parede reduz os valores do coeficiente y;.

Como exemplo, podem-se comparar os valores de y; do edificio com ou sem
pilar parede (01-25-90 e 01-25-90-PP). O valor de y; do modelo 01-25-90 é de 2,329
e para o edificio 01-25-90-PP é 1,404 na combinacdo C1. E possivel observar que,
mesmo o coeficiente y; ficando acima de 1,3, o desvio em relagdo ao valor limite é
pequeno. Essa condicao ira facilitar as acbes a serem tomadas para estabilizar a
estrutura, de modo que, esses ajustes provavelmente serdo pequenos comparados

a estrutura inicial.
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7.1.4 35 PAVIMENTOS
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Figura 0.5 — Edificio 1 com 35 pavimentos

Tabela 19 — Valores obtidos de a e y, de edificio com 35 pavimentos

EDIFICIO 1 - PLANTA QUADRADA
35 PAVIMENTOS
ALFA GAMAZ
C1 Cc2 C1 C2
01-35-50 1,503 1,539 1,654 1,661
01-35-60 1,597 1,642 1,833 1,877
01-35-70 1,695 1,726 2,105 2,104
01-35-80 1,76 1,805 2,336 2,419
01-35-90 1,859 1,887 2,857 2,893
01-35-50-PP 1,243 1,456 1,343 1,548
01-35-60-PP 1,309 1,544 1,403 1,682
01-35-70-PP 1,379 1,616 1,48 1,816
01-35-80-PP 1,418 1,682 1,525 1,967
01-35-90-PP 1,471 1,75 1,598 2,163
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Assim como no caso anterior, nenhum dos valores de a e y,ficaram abaixo do
limite, sendo necessarias outras acfes para estabilizar a edificagdo. Ao final desse
capitulo, serdo listadas algumas acdes que poderdo ser aplicadas para melhorar o
desempenho da edificagéo.

Como esse modelo é o mais alto, ele também é o que mais necessita de uma
estrutura de contraventamento eficiente para combater os esforgos laterais. Nem
mesmo a utilizacdo do pilar parede é suficiente para estabilizar o modelo. Nesse
caso, sera necessario enrijecer o pilar parede ou criar uma associacao de porticos

ou paredes de concreto para atuarem em conjunto com o nucleo rigido.

7.2 EDIFICIO 02

Diferentemente do edificio 01, o edificio 2 busca uma estrutura que possa
sofrer mais os efeitos do vento. Para isso, quanto maior uma fachada comparada a
outra, maior sera a sensibilidade da estrutura as cargas laterais atuantes. Outros
fatores como a orientacdo dos pilares podem afetar os resultados, porém, no edificio
2, os pilares foram dimensionados de modo que a maior dimensdo da secao
transversal estivesse paralelo a direcdo que sofre a maior influencia de cargas

laterais (maior fachada).

7.2.1 10 PAVIMENTOS

Figura 0.6 — Edificio 2 com 10 pavimentos
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Resultados obtidos de a e yz:

Tabela 20 - Valores obtidos de a e y, de edificio com 10 pavimentos

EDIFICIO 2 - PLANTA RETANGULAR
10 PAVIMENTOS
ALFA GAMAZ
C1 C2 C1 C2
02-10-50 0,603 0,865 1,103 1,157
02-10-60 0,63 0,92 1,114 1,184
02-10-70 0,643 0,982 1,12 1,222
02-10-80 0,671 1,096 1,133 1,301
02-10-90 0,675 1,125 1,135 1,332
02-10-50-PP 0,263 0,221 1,019 1,008
02-10-60-PP 0,264 0,224 1,019 1,009
02-10-70-PP 0,264 0,226 1,02 1,009
02-10-80-PP 0,265 0,229 1,02 1,009
02-10-90-PP 0,265 0,229 1,02 1,009

Quando a geometria de edificacdo € alterada, observa-se que os limites de «
nos modelos sem pilar parede esta sempre maior que o limite de a; = 0,6. Ou seja, a
estrutura pode ser dita de nés moveis. Quando é acrescentado a estrutura os pilares
parede os valores de a se comportam abaixo do valor limite. Este resultado permite
concluir que esses pilares possuem enorme efeito positivo na estrutura no sentido
de torna-la mais rigida, colaborando para se estabilizar com mais facilidade.

No caso do coeficiente y,, com ou sem pilar parede os modelos tiveram
valores abaixo do limite de 1,3. Como se trata de uma estrutura de 10 pavimentos o
efeito das acdes externa pouco afeta estabilidade global.

Abaixo segue a configuracdo do pilar parede utilizada no edificio 2 (Figura
0.7).

112



Figura 0.7 — Edificio 2 com pilar parede

7.2.2 15 PAVIMENTOS
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Figura 0.8 - Edificio 2 com 15 pavimentos

Célculo de a e yy:

Tabela 21 - Valores obtidos de a e y, de edificio com 15 pavimentos
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E possivel observar pelos resultados, que as combinacdes referentes ao
vento que incide diretamente na maior fachada da edificagdo (combinagdo C2),
geram os maiores valores de y,, de maneira que eles ficam acima do valor limite.
Até o dimensionamento com 70% da tensdo limite de compressdao no pilar, as
combinagcbes dos modelos sem pilar parede, ndo apresentam valores tao
exorbitantes, apesar de estarem acima do limite. As acdes para controle ndo devem

gerar grandes efeitos a estrutura original concebida.

7.2.3 25 PAVIMENTOS

Figura 0.9 — Edificio 2 com 25 pavimentos

Célculo de a e yy:
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Tabela 22 - Valores obtidos de a e y, de edificio com 25 pavimentos

EDIFICIO 2 - PLANTA RETANGULAR
25 PAVIMENTOS
ALFA GAMAZ
C1 C2 C1 C2
02-25-50 1,032 1,302 1,303 1,415
02-25-60 1,104 1,412 1,377 1,549
02-25-70 1,164 1,545 1,435 1,754
02-25-80 1,226 1,656 1,505 2,042
02-25-90 1,248 1,71 1,538 2,257
02-25-50-PP 0,622 0,642 1,107 1,071
02-25-60-PP 0,64 0,665 1,115 1,077
02-25-70-PP 0,645 0,686 1,117 1,083
02-25-80-PP 0,648 0,701 1,118 1,087
02-25-90-PP 0,646 0,708 1,118 1,089

Os resultados para os modelos com 25 pavimentos mostram que a estrutura
de nés moveis, do ponto de vista do parametro de instabilidade «a.

Em se tratando do coeficiente y,, mais uma vez percebe-se que os valores
estdo abaixo apenas para os modelos com pilar parede, ressaltando mais uma vez o

guanto este (pilar parede) € importante para a estrutura de contraventamento.

7.2.4 35 PAVIMENTOS

R T T T 11l ihbikidddand

Figura 0.10 — Edificio 2 com 35 pavimentos
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Resultados obtidos de a e yz:

Tabela 23 — Valores obtidos de a e y, de edificio com 35 pavimentos

EDIFICIO 2 - PLANTA RETANGULAR
35 PAVIMENTOS
ALFA GAMAZ

C1 Cc2 C1 C2
02-35-50 1,229 1,394 1,428 1,473
02-35-60 1,304 1,536 1,514 1,646
02-35-70 1,4 1,724 1,654 2,038
02-35-80 1,472 1,825 1,782 2,424
02-35-90 1,518 1,952 1,896 3,224
02-35-50-PP 0,89 0,892 1,214 1,14
02-35-60-PP 0,901 0,939 1,22 1,158
02-35-70-PP 0,921 1 1,232 1,186

02-35-80-PP 0,928 1,024 1,238 1,2
02-35-90-PP 0,934 1,052 1,242 1,215

De maneira semelhante com os modelos com 25 pavimentos, os valores
encontrados do parametro de instabilidade a estavam acima do limite.

Novamente, os valores do coeficiente y, obtidos estdo abaixo do limite para
0s modelos com pilar parede.

Um fato interessante que deve ser destacado é que os valores encontrados
do y,para os dois edificios, com 35 pavimentos, mostram 0 quanto a geometria da
edificacdo tem influéncia na analise da estabilidade global. Para entender essa
observacéao, abaixo seguem os valores obtidos para as duas edificacdes, sem pilar

parede.

Tabela 24 — Comparacéo dos valores de yz com 35 pavimentos

Modelos C1 C2
Edificio 1 - 01-35-50 1,654 1,661
Edificio 2 - 02-35-50 1,428 1,473

Modelos C1 Cc2
Edificio 1 - 01-35-60 1,833 1,877
Edificio 2 - 02-35-60 1,514 1,646
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Modelos C1 Cc2
Edificio 1 - 01-35-70 2,105 2,104
Edificio 2 - 02-35-70 1,654 2,038

Modelos C1 C2
Edificio 1 - 01-35-80 2,336 2,419
Edificio 2 - 02-35-80 1,782 2,424

Modelos C1 C2
Edificio 1 - 01-35-90 2,857 2,893
Edificio 2 - 02-35-90 1,896 3,224

Inicialmente, os valore de y, se apresentam maiores no modelo 1. Mas quando
é analisado o pico do coeficiente, este se encontra no edificio 2, justamente na

direcdo dos ventos que incidem na maior fachada.

7.3 CORRELAGCAO ENTRE OS COEFICIENTES

Com os resultados encontrados de a e y; para os modelos processados,
pode-se estabelecer uma correlagdo entre os coeficientes de andlise da estabilidade
global.

No item 5.6 dessa dissertacdo, outras correlacdes foram apresentadas. Como
ja foi dito naquela secéo, os softwares de calculo tém se aprimorado bastante ao
longo dos ultimos anos, ao ponto de os calculistas poderem obter facilmente o
coeficiente y,, tornando-se menos atrativo ter que calcular inicialmente o parametro
a para logo apoés obter o valor de y;.

Mesmo assim, abaixo segue a correlacdo obtida com os modelos simulados.
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Figura 0.11 — Correlacdo entre @ e Yz

A equacdo que representa a correlacéo é polinomial de ordem 2, dada por:

¥, = 0,2577.a% — 0,013.a + 1,0014 (Equacso 85)

7.4 ACOES DE CONTROLE DOS EFEITOS DA ESTABILIDADE

Segundo Silveira (2012) existem trés tipos principais de sistemas de
contraventamento indicados para estruturas compostas de lajes planas protendidas,

como é o caso dos modelos nesse trabalho. S&o eles:

— Nucleos rigidos
— Nucleos rigidos + pérticos

— Ndcleos rigidos + paredes estruturais
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7.4.1 NUCLEOS RiGIDOS

Esse sistema de contraventamento € utilizado em caixas de escada ou
elevadores com elementos de concreto. Dessa forma, quase que a totalidade da
estabilidade da estrutura e da resisténcia as acdes laterais (vento) € suportada por
esses elementos. Normalmente, esses nucleos tambem sdo compostos por vigas
gue unem esses pilares.

Pela figura abaixo, pode ser visto outro exemplo desse tipo de solucao.

=
=
=
==
=

SRS Y

<
5

NUCLEOS RIGIDOS

1

=
=
=
=
=

Estrutura em planta Fachada principal da obra

Figura 0.12 — Estabilizagdo por meio de Nucleo Rigido (Fonte: Silveira, 2012)

7.4.2 NUCLEOS RIGIDOS + PORTICOS

Esse sistema € constituido pela associacdo de nucleo rigido com porticos

formados por vigas e pilares, distribuidos em todos os pavimentos.

Figura 0.13 — Planta-Baixa de edificio com Nucleo Rigido e Pértico (Fonte: Silveira, 2012)
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Pérticos formados por vigas e pilares
em todos os pavimentos

k|

Figura 0.14 — Edificio com Nucleo Rigido e Pdrtico (Fonte: Silveira, 2012)

Nucleo Rigido

Figura 0.15 - Edificio com Nucleo Rigido e Pértico (Fonte: Silveira, 2012)
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7.4.3 NUCLEOS RIGIDOS + PAREDES ESTRUTURAIS

Esse sistema também € constituido pela associacdo de nucleo rigido com
paredes estruturais de concreto. Normalmente as paredes séo posicionadas em
paredes cegas da fachada, e deve-se tomar o cuidado caso existam aberturas de
janelas ou portas, pois via de regra aparecem tensdes localizadas nos cantos das
aberturas (Silveira, 2012).

PAREDE ESTRUTURAL

4@ PAREDE ESTRUTURAL

NOCLEO RIGIDO

—
—

PAREDE ESTRUTURAL
PAREDE ESTRUTURAL

Figura 0.16 - Edificio com Nucleo Rigido e Paredes Estruturais (Fonte: Silveira, 2012)

7.4.4 ENRIJECIMENTO DO PILAR PAREDE

Uma das principais medidas que podem ser adotadas para estabilizar uma
estrutura € a adocao dos pilares parede. Este elemento possui elevada rigidez a
flexdo e colabora para a reducéo do coeficiente de estabilidade y,.

Nos modelos processados, este fato pode ser observado no caso do edificio
2, em que, apos a insercdo do pilar parede, todos os modelos tiveram valores de vy,
abaixo do limite de 1,3.

Em alguns casos essa solucéo nao € suficiente. Porém, existe um artificio que
pode ser testado, que é o enrijecimento das bordas livres do pilar parede, de acordo

com a figura abaixo.
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Figura 0.17 — Enrijecimento dos pilares paredes

Na Figura 0.17, o pilar 1 tem a mesma geometria que foi utilizado no edificio

1. O momento de inércia com relac&o aos eixos principais é de:

I, = 2,55m*
I, = 0,418 m*

Para o pilar 2, os valores de momento de inércia sao:

I, = 2,79 m*
I, = 0,572 m*
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E finalmente, os valores de momento de inércia para o pilar 3 séo:

I, = 2,86m*
I, = 0,618 m*

Analisando-se apenas o0 eixo de menor rigidez (eixo y), houve um ganho de
aproximadamente 37% de rigidez comparado ao Pilar 1, e ganho de
aproximadamente 48% do pilar 3 comparado ao pilar 1. Ou seja, havera aumento da
capacidade resistente do nucleo rigido quando este for solicitado para estabilizar a
estrutura. Porém, sera visto mais a frente que essa medida ndo causa um grande
efeito positivo no calculo do coeficiente y;.

Outra medida possivel de ser adotada para aumentar a rigidez do pilar parede
€ aumentar a espessura da parede. Pela tabela abaixo se pode verificar a variagéo

da rigidez quando ¢é alterada a espessura do pilar 1 da Figura 0.17.

Tabela 25 — Variac&o darigidez com a espessura do Pilar-Parede

Espessura Ix (m*) % Variacao em ly (m*) % Variacdo em
da parede relacdo a e=20cm relacdo a e=20cm
20 cm 2,55 - 0,418 -
25 cm 3,06 20% 0,503 20%
30 cm 3,52 38% 0,581 39%

7.5 AGCOES NOS MODELOS ESTUDADOS PARA ESTABILIZAR A ESTRUTURA

Serdo vistos neste item algumas das acdes para estabilizar a estrutura nos

modelos processados até agora.

7.5.1 EXEMPLO 1

Para o modelo do Edificio 1 - 01-10-70%, com 10 pavimentos e tensao de

dimensionamento dos pilares 70% - 0;;,», tem-se 0 seguinte valor de y,:
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¥, = 1,354 (Combinagiol)

¥, = 1,349 (Combinagio?2)

Quando é acrescentado a esse modelo vigas com se¢do de 15x70 formando

alguns poérticos, de acordo com a Figura 0.18, tem-se 0s novos valores de y,:

Figura 0.18 — Modelo com Pértico formado por vigas e pilares

¥, = 1,253 (Combinagiol)

¥, = 1,275 (Combinagio?2)

Adicionando-se apenas vigas de concreto armado formando poérticos com

pilares foi possivel melhorar o coeficiente de estabilidade global da estrutura.

7.5.2 EXEMPLO 2

Para o modelo do Edificio 1 - 01-25-70%-PP, com 25 pavimentos, tensao de

dimensionamento dos pilares de 70% - g;;,, € com pilar parede, tem-se o0 seguinte

valor de y,:
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¥, = 1,362 (Combinagiol)

¥, = 1,627 (Combinagio?2)

Alterando-se as dimensdes do pilar parede criando nele abas enrijecidas, de

acordo com a figura abaixo, obtém-se um novo valor do coeficiente vy,.
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Figura 0.19 — Planta Baixa com Pilar Parede Enrijecido

Os novos coeficientes sao:

¥, = 1,351 (Combinagiol)
¥, = 1,605 (Combinagio?2)
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Como dito anteriormente no item 7.4.4, apenas o fato de enrijecer o pilar
parede com abas, ndo afeta potencialmente o calculo do coeficiente y,. Para o atual
arranjo estrutural, a melhoria no coeficiente y, néo foi suficiente.

Como o valor de y, permanece acima do limite aceitavel, um recurso possivel
seria mesclar a solugéo atual com a do exemplo 1, acrescentando-se vigas que

formardao um nucleo rigido associado a um portico.

W1 1sx7g W8 1mxyp
[@P PORTICO | | PORTICO 4
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 —
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7
g PORTICO %ﬁ - %L% _PORTICO f

Figura 0.20 — Associacdo de Pdrtico e Nucleo Rigido

Os novos valores obtidos, segundo a Figura 0.20 sao:

¥, = 1,285 (Combinagiol)
¥, = 1,509 (Combinagio?2)
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Apesar disso, os valores de y, ainda ficam acima do limite sugerindo que a
estrutura de contraventamento néo seja suficiente para garantir a estabilidade global
da estrutura. Opta-se entdo por acrescentar um segundo pilar parede para melhorar
0 desempenho da caixa da escada. A figura a seguir apresenta a planta baixa com o

novo pilar parede mantendo-se os pérticos formados por vigas e pilares.
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Figura 0.21 - Acréscimo do Pilar Parede

Os novos valores obtidos, segundo a Figura 0.21, séo:

¥, = 1,206 (Combinagiol)
¥, = 1,312 (Combinagio?2)
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Observa-se que o coeficiente y, para a combinacdo 2 esta um pouco acima
do limite, mas pode-se considerar que este valor € aceitavel.

7.5.3 EXEMPLO 3

Seja 0 modelo do Edificio 1 - 01-35-70%-PP, com 35 pavimentos, tenséo de
dimensionamento dos pilares de 70% - 0;;,, € com pilar parede, que possuem 0s
seguintes valores de y,:

¥, = 1,48 (Combinagiol)
¥, = 1,816 (Combinagio?2)

Como ja se sabe, esses valores estdo acima do limite de y,. Deve-se, entao
adotar alguma acdo buscando minimizar os efeitos da instabilidade da estrutura.
Para isso, optou-se em criar uma parede de concreto para contraventar a estrutura

na direcéo do vento 90°e 270°.

Na outra direcdo, optou-se por utilizar pérticos formados por vigas e pilares,
conforme as figuras abaixo.
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Figura 0.22 — Planta Baixa com Nucleo Rigido, parede de concreto e portico
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ApOs o reprocessamento, 0s novos coeficientes sdo:

¥, = 1,364 (Combinagiol)

¥, = 1,436 (Combinagio?2)

Uma nova tentativa para melhorar os valores do coeficiente y, sera de

acrescentar ou pilar parede na caixa de escada, de acordo com a Figura 0.23.
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Figura 0.23 - Associacéo de Portico com Pilares Parede

Apés acrescentar o segundo pilar parede na caixa de escada, 0s novos

coeficientes sao:
¥, = 1,324 (Combinagiol)

¥, = 1,319 (Combinagio?2)
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Pode-se observar que ap0s a alteracdo do tipo de sistema de
contraventamento, os resultados ainda permanecem pouco acima do limite de 1,3.
Porém, com essas modificagdes o coeficiente y, reduziu de 1,816 para 1,319. E um
ganho consideravel, é que pode ser considerado suficiente para que a estrutura

tenha a estabilidade global assegurada.
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Capitulo 8

CONCLUSAO
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Neste capitulo serdo apresentadas as principais observacdes que puderam
ser determinadas através do estudo da estabilidade global das estruturas, bem como
interpretacé@o dos resultados obtidos nas simula¢cdes numéricas dos edificios.

Um dos objetivos desse trabalho é entender os conceitos basicos que todo
projetista deve ter para projetar uma estrutura suficientemente estavel. Nesse
sentido, puderam-se compreender diversas teorias, conceitos, orientacdes
normativas e métodos que protagonizam o estudo da estabilidade global.

Entretanto, vale a pena destacar que, todo o estudo conduzido até aqui
buscou avaliar somente os aspectos relacionados a estabilidade global. Entretanto,
o projeto estrutural de um edificio vai além disso, pois devem ser avaliados outros
aspectos, como: o consumo de concreto nos pilares, a taxa de armadura utilizada
nos pilares, as deformacdes laterais medidas no topo do edificio, entre outros. Todos
esses aspectos e a consideracdo dos efeitos da estabilidade global provavelmente
irdo conduzir ao melhor dimensionamento dos pilares.

Quando foram definidos dois tipos de plantas-baixa e variadas as tensfes de
pré-dimensionamento nos pilares e quantidade de pavimentos, ndo buscou-se
encontrar ou criar uma regra para que a mesma fosse replicada e entendida como
verdade absoluta. Pelo contrario, as estruturas sdo muito complexas e sem padréo
que dite o seu comportamento. E praticamente impossivel uma estrutura se
comportar da mesma maneira que a outra, ainda mais em tempos que a geometria
das edificacGes, provenientes do projeto arquitetdnico, esta cada vez mais ousada,
estética e inovadora.

Outro objetivo desse trabalho é realizar verificacdes numéricas em diversos
modelos estruturais e entender como eles se comportam com relacéo a estabilidade
global. Ndo somente interpretar os resultados, busca-se também estabelecer critério
para o pré-dimensionamento dos pilares. Destaca-se novamente, que nem todas as
estruturas terdo 0 mesmo comportamento caso sigam este critério de pré-
dimensionamento, mas servem como uma direcao para a tomada de acao correta.

Nesse sentido, algumas interpretacdes sobre os resultados séo relevantes e
merecem ser destacadas.

Para edificios com até 15 pavimentos podem ser utilizados apenas porticos
formados por vigas e pilares, paredes estruturais ou pilares parede nas caixas de

escada e elevador. A taxa de pré-dimensionamento dos pilares ideal pode variar
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entre 60% e 70% da tensado de referéncia. No caso de edificios com pilar-parede o
pré-dimensionamento pode ser realizado com até 90% da tenséo de referéncia no
pilar. Todas essas afirmacfes podem ser comprovadas por meio dos resultados
encontrados, entretanto ndo sao suficientes para o dimensionamento dos pilares,
como ja foi dito anteriormente.

Como resultado apés varias simulagdes, foram criadas base de dados para os
projetistas terem mais conhecimento sobre o comportamento da estrutura do ponto
de vista da estabilidade global. Quanto mais dados, comparacdes, exemplos,
simulacdes, mais esse conhecimento gera resultados positivos.

Outra informacédo importante e que merece ser comentada é o quanto o pilar
parede possui papel necessario nos elementos de contraventamento. Tal fato pode
ser observado quando é analisado os modelos do edificio 2 com pilar parede. Todos
os modelos, independentemente da quantidade de pavimentos ou pre-
dimensionamento, tiveram resultados de y, abaixo do limite. Como todos os
resultados foram positivos na analise do y,, pode-se chegar a conclusdo que o pilar
parede usado no exemplo 2, deve estar acima do necessario, pois 0 mesmo pilar
parede do modelo de 35 pavimentos, € 0 mesmo com 10 pavimentos.

Para edificios altos (acima de 15 pavimentos) é necessario que a estrutura de
contraventamento possua uma rigidez elevada suficiente para equilibrar os esforcos
horizontais e reduzir os deslocamentos no topo. O uso do pilar parede para isso é
uma boa solucao, por conta da sua elevada rigidez a torcéo. Os tipos de pilares mais
usado sdo em formato de “U” e “L”.

Outras solucbes que também melhoram a rigidez da estrutura € a associacao
de outros sistemas para atuaram conjuntamente, como porticos formados por vigas
e pilares, presenca de nucleo rigido e sistema de paredes de concreto.

Com relacdo ao parametro de instabilidade «, a maioria dos modelos foi
configurada como de nds méveis. Exceto no caso de modelos com pilares paredes
de poucos pavimentos, o restante sempre foi maior que o limite a;. Como o0 avanco
da tecnologia permitiu aos projetistas maior acessibilidade e facilidade na andlise de
estruturas por meio do coeficiente y, ou métodos similares como o processo P — A, 0
uso do @ como parametro de estabilidade foi caindo em desuso.

Finalmente, o entendimento sobre o assunto da estabilidade global ainda

precisa de muitos estudos. Como se sabe, o coeficiente y, possui uma restricdo para
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edificios com menos de 4 pavimentos. E necessario que estudos sejam direcionados

para esse fendmeno seja também compreendido nessas estruturas.

O processo P — A pode ser considerado como um dos métodos mais seguros

e eficientes para a analise da estabilidade, porém o coeficiente y, também fornece

bons resultados que podem estimar os efeitos de segunda ordem. Além disso, o

coeficiente y, € bem mais simples de ser aplicado. Dai uma das suas grandes

vantagens.

Ap6s a conclusdo, algumas sugestbes podem ser descritas para futuros

estudos:

O software CAD/TQS apresenta um coeficiente FAV; como uma
alternativa ao y,, com o diferencial de que no calculo do FAV; é levado
em conta o deslocamento horizontal devido as cargas verticais.
Sugere-se que sejam realizados estudos para verificar se o
deslocamento horizontal oriundo de cargas verticais realmente tem
influencia direta na estabilidade global;

E sugerida também a criacdo de um método que possa estimar a
rigidez necessaria para os elementos contraventados da estrutura.
Dessa forma, essa rigidez pré-definida ira garantir de forma precisa
gual a secado geomeétrica necessaria para uma determinada estrutura;
Sugere-se também que sejam realizados estudos para estimar 0s
efeitos diretos ou indiretos da reducédo da secdo dos pilares ao longo
do eixo vertical;

Desenvolvimento de software livre de analise ndo linear para estrutura
de concreto armado;

Comparar o método simplificado de andlise ndo linear da norma de
concreto com o método simplificado de analise nao linear da norma de

aco;
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