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RESUMO

A tendéncia de edificacbes cada vez mais altas e esbeltas associadas ao uso de
lajes lisas (sem vigas) leva a uma dificuldade em se garantir a estabilidade global da
edificagcao e o respeito aos deslocamentos horizontais limites indicados pelo ABNT
NBR 6118:2014. Assim, buscou-se nesta dissertagdo estudar e apresentar os
principais conceitos relacionados com a estabilidade global de estruturas de
concreto, além de analisar a influencia de critérios e parametros de calculo tais
como: a variagdo da espessura das lajes, pilares-paredes e nucleos rigidos, a
contribuigdo da rigidez dos elementos estruturais, a consideragéo da rigidez a flexao
transversal das lajes, a iteracao solo-estrutura, e outros, na estabilidade global deste

tipo de edificacao.

Para tanto, utilizou-se o programa de analise estrutural CAD/TQS na elaboracéo de
modelos de edificios assimétricos com arquitetura idealizada para fins residenciais.
Variando-se os critérios e parametros citados, entre outros, analisou-se a influencia
desses na estabilidade global da estrutura a partir de uma comparagao direta dos
valores dos parametros de instabilidade gama z (e outros) e dos deslocamentos

horizontais da estrutura.

Verificou-se que a consideragdo da rigidez a flexdo transversal das lajes
desempenha papel importante na estabilizacdo de edificagbes sem vigas.
Adicionalmente, a consideracdo da iteragao solo-estrutura na analise deste tipo de
edificio, torna a estrutura razoavelmente flexivel impondo dificuldades ao
atendimento dos limites de deslocamentos horizontais indicados pela ABNT NBR
6118:2014 e consequentemente a estabilidade global. Levanta-se ainda a hipotese
de se revisar o valor coeficiente que simula a ndo linearidade fisica das lajes lisas,
em particular as lajes protendidas, em virtude do menor nivel de fissuragdo que

estas apresentam dada a presenca de armaduras ativas e passivas.

Palavras-chave: CAD/TQS; Nucleos Rigidos estruturais; Rigidez a flexdo transversal

das lajes; Interagao solo-estrutura; Teoria de 2° Ordem.



ABSTRACT

The trend of building increasingly tall and slender associated with the use of flat slabs
(no beams) leads to a difficulty in ensuring the overall stability of the building and
respect for horizontal displacements limited by NBR 6118:2014. Thus, we sought in
this dissertation, study and present the main concepts related to the overall stability
of concrete structures, and analyze the influence of criteria and calculation of
parameters such as the variation of the thickness of the slabs, pillars, rigid cores,
rigidity of the contribution of the structural elements, consideration of bending
stiffness transverse of slabs, the soil-structure iteration, and others in the global

stability of this type of building.

For this, we used the structural analysis program CAD/TQS in developing models of
asymmetric buildings with idealized architecture for residential purposes. Varying the
criteria and parameters mentioned, among others, we analyzed the influence of these
on the overall stability of the structure from a direct comparison of the values of
parameters instability GamaZ (and others) and horizontal displacements of the

structure.

It was found that the consideration of the transverse bending stiffness of the slabs
plays an important role in stabilizing buildings without beams. In addition,
consideration of soil-structure iteration in the analysis of this type of building, makes
fairly flexible structure imposing difficulties to meeting the limits of horizontal
displacements indicated by NBR 6118: 2014 and consequently to global stability. It
rises the chance to review the coefficient value that simulates the non linearity of flat
slabs, in particular prestressed slabs, due to the lower level of cracking that these

have given the presence of active and passive armor.

Keywords: CAD/TQS; Structural rigid cores; Stiffness to transverse bending of the

slabs; soil-structure interaction; Theory Order of 2°.
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1 INTRODUGAO

A analise da estabilidade global de edificagdes é tema de estudo de diversos autores
nacionais e internacionais, e esta linha de pesquisa vem sendo muito explorada nas
ultimas décadas, provendo aos engenheiros projetistas ferramentas uteis para a
andlise da estabilidade, tais como, métodos numéricos iterativos do tipo P-Delta
aprimorados, parametros de instabilidade, um maior entendimento e alternativas
para as consideragdes das imperfeicbes fisicas e geométricas dos materiais e
estruturas, com grande influéncia na estabilidade global, entre outros. Essas teorias
e outras sao previstas na principal norma de dimensionamento de estruturas de
concreto armado e protendido, a ABNT NBR 6118:2014 - Projeto de Estruturas de

Concreto - Procedimentos.

A boa aceitagdo pelo mercado, em particular o mercado capixaba, do uso das lajes
protendidas na construcdo de edificacdes, aliada a necessidade de se construir
edificios cada vez mais altos e esbeltos, justifica o estudo de estruturas com essas
caracteristicas. Tais edificacbes apresentam vantagens como: a facilidade na
execugao de formas, possibilitando inclusive o uso de formas e escoramentos
industrializados, a flexibilidade arquiteténica que a auséncia de vigas permite, melhor
aproveitamento dos materiais ago e concreto, ganhos de produtividade e tempo de
execugao, este ultimo sendo um fator muito relevante do ponto de vista do mercado,

entre outros.

Entretanto um dos fatores mais vantajosos dessas estruturas, que € a auséncia de
vigas, leva a mesma a apresentar uma desvantagem importante, a redugcdo da
rigidez quanto aos deslocamentos horizontais e a questionamentos quanto a
estabilidade global da estrutura. Neste tipo de edificacdo, o principal sistema de
contraventamento utilizado consiste em pilares-paredes em formato de “U” ou “L”
locados na regido das escadas e caixas dos elevadores. Tais elementos apresentam
grande rigidez, e quando aliados aos demais pilares, garantem a estabilidade global

do edificio.
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Embora os pilares e os nucleos rigidos (pilares paredes da regido dos elevadores e
escadas) sejam os elementos de contraventamento mais notaveis de uma edificagéo
sem vigas, alguns autores incluem as lajes como elementos resistentes aos esforgos
horizontais, e a consideragdao da rigidez a flexao transversal das lajes como um

parametro relevente para a estabilidade da estrutura.

Outra questao relevante no estudo da estabilidade global de edificios € a analise
integrada da supraestrutura e da infraestrutura, a chamanda analise da iteragao
solo-estrutura. Considerar o pértico espacial apoiado em “molas” ficticias que
simulam a rigidez do solo, ao invés de apoios engastados, leva a deslocamentos

horizontais e consequentemente a efeitos de 2° Ordem maiores.

1.1 OBJETIVO

O objetivo desta dissertagcao é apresentar os principais conceitos tedricos a respeito
da estabilidade global de estruturas e em particular de edificios de concreto. Estudar
a influencia de alguns dos critérios e parametros de calculo mais relevantes para a
estabilidade global de edificios de multiplos andares formados exclusivamente por
lajes lisas, utilizados nos modelos computacionais usualmente implementados nos

escritorios de projetos estruturais do Brasil.

Para tanto, sera utilizado nesta dissertagdo o programa de analise estrutural
CAD/TQS versao 17.12. Este programa analisa a estrutura por meio de um poértico
tridimensional de barras que simulam os elementos estruturais que compdéem a
edificacdo; vigas, pilares, nucleos rigidos e lajes, sendo este ultimo modelado por

grelhas de barras.

O programa executa uma analise nao linear geométrica a partir de um método
iterativo do tipo P-Delta, considera as nao linearidades fisicas dos elementos
estruturais a partir de coeficientes de redugao, conforme previsto na ABNT NBR
6118:2014, além de calcular os parametros de instabilidade previstos na referida
norma. Permite a modelagem de lajes protendidas, de pilares com segdes

transversais quaisquer, e apresenta o recurso de analise considerando a iteracao
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solo-estrutura, entre outros recursos que serdo apresentados ao longo da

dissertagao.

Particularmente na versédao 17, o programa CAD/TQS dispde do recurso de
considerar as lajes como parte integrante do poértico espacial, de maneira que as
lajes passam a resistir a parte dos esfor¢os horizontais decorrentes do vento. Isto €,
ha a possibilidade de se considerar a rigidez a flexdo transversal das lajes na analise

da estabilidade global da estrutura.

A partir da alteragao individual de alguns critérios e parametros de modelagem tais
como: velocidade caracteristica do vento, rigidez das ligagbes entre vigas e pilares,
espessura das lajes, espessura dos nucleos rigidos, altura do pé-direito dos
pavimentos tipo, coeficiente redutor de inércia para consideragao da nao linearidade
fisica dos elementos, rigidez das ligacbes entre lajes e pilares, consideracdo da
rigidez a flexdo transversal das lajes e a consideragdo da iteragdo solo-estrutura,
buscou-se analisar a influéncia de tais parametros na estabilidade global da
edificacdo a partir de uma comparagao direta dos valores do parametro de
instabilidade Gama Z e Alfa. Além de outros dois parametros de instabilidade
disponiveis no programa, assim como dos deslocamentos horizontais de cada

modelo considerado.

1.2 ESCOPO DO TRABALHO

No capitulo 2 sdo apresentados os conceitos fundamentais relacionados a
estabilidade e instabilidade de barras, problemas de instabilidade, analise de 22
Ordem, nao linearidade fisica e geométrica incluindo recomendac¢des normativas. Os
principais conceitos a respeito da estabilidade global de estruturas de concreto tais
como uma descricdo dos parametros de instabilidade, gama z e alfa; uma breve
descricdo sobre o método iterativo de determinacdo dos esforcos de 22 Ordem P-
Delta; fatores que influenciam na estabilidade da estrutura e uma descricdo do
conceito da iteracdo solo-estrutura e suas principais implicagbes na analise

estrutural.
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No capitulo 3 é apresentada uma descricdo dos modelos utilizados na dissertagao,
além dos principais critérios e modulos de calculo do programa de calculo estrutural
CAD/TQS.

No capitulo 4 sdo apresentados os resultados dos modelos além de uma analise

destes resultados.

No capitulo 5 sdo apresentadas as conclusées do estudo e recomendacgdes para

trabalhos futuros.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 ESTABILIDADE

Segundo Feodosiev (1977), dado um sistema mecéanico, denomina-se estabilidade a
propriedade do sistema de manter o seu estado de equilibrio mediante a aplicacao
de uma forga externa. Caso contrario ele é dito instavel. Quando um sistema instavel
sofre uma perturbacdo externa (forgca externa), diz-se entdo que houve a perda de

estabilidade por parte deste.

Um sistema que perde a estabilidade pode apresentar diversos tipos de
comportamento, sendo 0 mais comum, a ocorréncia de grandes deslocamentos com
o surgimento de deformacgdes plasticas ou a ruptura do material. No caso de corpos
elasticos, o fenbmeno da perda de estabilidade numa barra comprimida axialmente,

€ 0 exemplo mais simples que se pode analisar.

Para a analise da estabilidade, adota-se um sistema de calculo que quanto mais
proximo de um sistema ideal for, mais simples sera sua analise. Ao se aplicar uma
perturbacdo externa no sistema, sendo esta perturbacdo, ndo sé pequena, mas
menor que qualquer valor pequeno fixado previamente, se depois de eliminada a
perturbagcao o sistema retornar ao estado inicial de equilibrio, este € dito estavel. As
forcas de inércia que surgem durante o movimento do sistema nao séo levadas em
consideracdo (FEODOSIEV, 1977).

Tal método permite determinar, para a grande maioria dos casos de sistemas
elasticos, a intensidade das forgcas externas necessarias para tornar instavel o

estado de equilibrio estavel. Sendo tais forcas denominadas forgas criticas.

Considere o sistema indicado na Figura 1, onde uma barra rigida, perfeitamente
retilinea, fixada em sua extremidade inferior a uma articulagdo e uma mola elastica,
tem uma carga P aplicada em sua extremidade superior sem excentricidades

(péndulo invertido). Considere ainda que a mola apresenta comportamento linear,
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isto €, quando a barra gira de um angulo ¢, na articulagdo surge um momento igual a

K¢, onde K ¢é a rigidez da mola.

Figura 1 - Barra rigida articulada
Fonte: Adaptado de Féodosiev (1977)

Intuitivamente sabe-se que, para uma carga P suficientemente grande ou quando a
altura da barra alcancga certo limite, o estado de equilibrio da barra torna-se instavel,
isto €, mesmo para um angulo de giro pequeno, a mola nédo seria capaz de
restabelecer a barra a sua posi¢ao vertical inicial, em outras palavras, ao estado de
equilibrio inicial da barra. Aplicando-se 0 método descrito acima, considere uma
perturbagcao externa atuando na barra, que provoque o giro de um angulo pequeno ¢
(Figura 2), tal perturbagao € uma espécie de prova para se verificar a estabilidade do

sistema.

Figura 2 - Giro da barra rigida
Fonte: Autor

P

v
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sen ¢ =f=>x=Lsenqb
JL, (2.1)
cos ¢ =Zﬁy=Lcos¢

Igualando-se os momentos no apoio (condigao de equilibrio estatico do sistema):

M =K¢p = Px=K¢ = PLsen¢p =Ko

PL ¢ 55
K sen¢ (2:2)
Tragando o grafico desta equacgao, adotando-se o eixo das abcissas como PL/K e o
eixo das ordenadas como ¢, obtém-se o grafico mostrado na Figura 3. Observa-se
que para ¢ igual a zero, a equagao (2.2) é satisfeita para qualquer valor de carga P.

Logo, o eixo das ordenadas, pertence ao grafico em questéo.

Figura 3 - Grafico da equacao (2.2)
Fonte: Autor
T 2T PL/K

g m 4 = = p 5 : m - pim e

A 2

A equacéo (2.2) é valida enquanto a mola continuar com caracteristica linear. Para
valores multiplos de 1, o seno do angulo € zero e o grafico apresenta uma

descontinuidade. O valor da expressdo PL/K tende para o infinito a medida que o
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angulo tende para m e seus multiplos inteiros, sendo L e K grandezas finitas e
constantes (geometria e material respectivamente), conclui-se que a carga P € quem

tende para o infinito.

Tomando o intervalo entre —1r a +17, observa-se que para valores de PL/K menores
que a unidade, a barra mantém sua forma reta. A partir do ponto “A”, mostrado na
Figura 4, denominado ponto de bifurcagdo, a barra pode apresentar-se em dois

estados de equilibrio, uma forma reta instavel e uma forma flexionada estavel.

Figura 4 — Caminhos ou trajetorias do equilibrio
Fonte: Autor

A
PL/K \

c

Caminho P6s-Critico
Reta Instavel
Caminho Pés-Critico

Curva Estavel

Ponto de Bifurcacdo Caminho Primario
Curva Estavel ¢

+ + + + +
-an -t o n 2n 3n

O valor de P no ponto de bifurcagédo (Ponto A) sera:

P = (2.3)

K
L
Esta forca, ou parametro, que corresponde ao ponto de mudanca do equilibrio
estavel para o instavel, € denominado de valor critico, ou no caso especifico, for¢a
critica. Observa-se que além da forga axial, outros parametros como, a propriedade
elastica do material (comportamento linear da mola) e propriedades geométricas
(comprimento e retilineidade da barra) fazem parte do sistema e influenciam na

determinacéao de sua situacao de equilibrio.
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Ao se analisar um sistema estrutural, dispde-se de um conjunto de parametros, e
para a determinagdo do comportamento global do sistema e identificagcdo dos
possiveis fendmenos de instabilidade, deve-se estudar como as configuragbes de
equilibrio do sistema variam a medida que se varia cada um dos parametros. Obtém-
se assim, os chamados caminhos ou trajetdrias de equilibrio. Ao longo desta
trajetdria, os pontos ou valores que remetem a uma mudanga no tipo de equilibrio do
sistema sdo os mais relevantes e chamados de pontos criticos (FERREIRA,
SILVEIRA e NETO, 2006). Os pontos criticos podem ser denotados como pontos de
bifurcacdo ou pontos limites, dependendo da mudanga de configuragdo que
representam. Em sintese, pontos de bifurcacdo sdo pontos de mudancga brusca na
trajetoria de equilibrio. Ja os pontos limites, correspondem a valores maximos ou

minimos de carga ou deslocamento ao longo da trajetéria de equilibrio.

O ramo da curva no grafico da Figura 4, onde os valores de P sdo menores que K/L
€ chamado de “caminho primario”, e para valores de P maiores que K/L é chamado

de “caminho secundario” ou “caminho pos-critico”.

Da Mecanica dos Corpos Sdlidos, sabe-se que o critério basico da estabilidade e
instabilidade é a condigdo de minimo e de maximo da energia potencial do sistema.
Este critério pode ser aplicado em relacdo aos sistemas elasticos, sendo
considerada a energia potencial de deformagéo. Neste caso, a energia potencial de
deformagado do sistema é composta das parcelas: da energia potencial da carga
Py=PLcos(¢) (ver Figura 2), e da energia potencial de deformacé&o da mola, igual a
1/2K¢? (FEODOSIEV, 1977). Assim,

1
U =EK¢2 + PL cos ¢ (2.4)
Derivando a expressao em ¢, tem-se;

dU—K PL 2.5
%_ ¢ — sen ¢ (2.5)

Igualando-se esta expressao a zero, obtém-se a mesma equagao de equilibrio (2.2).
Observa-se entdo que a posicdo de equilibrio € determinada pelo extremo da
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energia potencial. Resta determinar quais pontos na curva sdo os pontos de maximo

e minimo da funcéo.
Para tanto, deriva-se novamente em ¢, obtendo-se;

d?U
_ _ K 2.6
157 K — PL cos ¢ (2.6)

Sendo a condicdo de estabilidade o ponto de minimo da funcdo, obtém-se a

desigualdade:
K —PLcos¢p >0 (2.7)
Analisando novamente a posigao vertical da barra, para ¢ igual a zero, tem-se:

K
_ 2.8
P<L (2.8)

Isto &, para valores de P menores que K/L a barra encontra-se em equilibrio estavel.
E para P maior que K/L a posicdo vertical da barra encontra-se em equilibrio

instavel.

Para valores de ¢ diferentes de zero, substituindo a equacéo (2.2) em (2.7) obtém-

se:

se(r; ¢ > cos (2.9)

Tragando o grafico da equagéao (2.9), obtém-se o grafico mostrado na Figura 5:
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Figura 5 - Grafico da equacgao (2.9)
Fonte: Autor

Nas regides destacadas em azul a desigualdade é verdadeira. Observa-se que no
intervalo de —1r a +17, a desigualdade também ¢é verdadeira, e o0 ramo da curva BAC,
mostrado na Figura 4, esta contido na regidao correspondente ao equilibrio estavel,

isto &, a barra flexionada encontra-se em equilibrio estavel.

Em seguida séo plotados os graficos das equagbes (2.2) e (2.9) em um mesmo
quadro (Figura 6). Ressalta-se que todos os ramos da curva da equagao (2.2)
contidos nas regides destacadas sdo possiveis posi¢cdes de equilibrio estavel para a
barra.
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Figura 6 - Regides de equilibrio estavel — Sobreposi¢cao das equagdes (2.2) e (2.9)
Fonte: Autor

Da analise energética, conclui-se que, a carga que corresponde a condigdo de
bifurcagcao das formas do equilibrio é realmente a carga critica, observacao esta que

pode ser tomada como regra com raras excecdes (FEODOSIEV, 1977).

2.1.1 Problemas de Instabilidade

O estudo da instabilidade de estruturas tém seus primeiros relatos em meados do
século XVIII, quando o matematico Leonhard Euler (1707-1783) analisou barras de
material assumidos lineares, esbeltos e carregados axialmente. Euler concluiu que
existia uma forga especifica que marcava a separagdo entre uma configuragcao
estavel para uma instavel (FEODOSIEV, 1977).

Considere o sistema idealizado por Euler, onde uma barra perfeitamente retilinea,
formada de material homogéneo de comportamento linear é carregada axialmente

sem excentricidades por uma carga P, como na Figura 7.
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Figura 7 - Barra comprimida axialmente — Problema de Euler
Fonte: Autor

Eixo y

P > Eixo z

m/

Supbe-se que em decorréncia de uma pequena perturbagdo externa, nao
importando o tipo ou natureza desta, a barra sofreu certa flexdo. Sejam z e y as
coordenadas dos pontos da linha elastica da barra. Assumido que as flechas sao

pequenas, tem-se:
Ely"=M (2.10)

O plano de flexdao da barra coincide com o plano de rigidez minima e, portanto,
entende-se por | o momento minimo de inércia da secao transversal da barra. O
momento de flexdo M que atua no ponto analisado € M=Py. Adotando como positivo
0 momento que aumenta a curvatura da barra, observa-se da Figura 7 que, para y
positivo a curvatura da barra é negativa e 0 momento M esta orientado de tal forma a

torna-la ainda mais negativa, portanto:

Ely" = —Py (2.11)
Seja,
P
— = K? 212
T (2.12)

Substituindo a equagao (2.12) na equacgéo (2.11) tem-se:
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d?y
E+sz=0 (2.13)

A solucédo desta equacao diferencial linear homogénea de 22 Ordem tem a forma:
y=C;senKz— C,cosKz (2.14)

Onde C4 e C, sdo constantes de iteracao determinadas a partir das condi¢cbes de
contorno do problema. Para z igual a zero, y também ¢é igual a zero, de onde se

deduz que C; é igual a zero. Para zigual a L, y é igual a zero, assim:
C;senKL =0 (2.15)
Esta equacao apresenta duas possiveis solugdes:

e C;=0 assim, C1=C2=0 e os deslocamentos de y tornam-se identidades em
zero e a barra apresenta a forma retilinea.

¢ sen (KL) igual a zero.
Neste segundo caso, tem-se:
KL = mn (2.16)

Onde n é um numero inteiro qualquer. Tomando a equagao (2.12), chega-se a

expressao:

m2n?El
-t

O valor minimo de P diferente de zero, corresponde a n igual a unidade. Assim,

m2El
P=P,; = 7 (2.17)
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Onde P € a primeira for¢a critica ou forga de Euler. Observa-se que, para n igual a
unidade a equacao da linha elastica adquire a forma de uma semionda senoidal

(Figura 8), com a flecha maxima igual a C;.

KL=n1->K="C
=1.1-> = —
T L

nzZ
y=0C sen—— (2.18)

Figura 8 - Possiveis formas da linha elastica da barra comprimida axialmente
Fonte: Autor

n=1

Observa-se ainda que, a equacgao da linha elastica da barra é indeterminada em Cj,
pois ao se admitir flechas pequenas, houve uma linearizacdo da expressao que
descreve o fenbmeno, e consequentemente a perda de informacdes sobre este. A

equacao precisa da linha elastica é:

1 Ely"
El—= Y

TR Y 219

Ocorre que, quando a forca P é superior a critica, os deslocamentos crescem a
ponto de ndo ser mais razoavel desprezar o valor de y'2, como feito anteriormente.
2.1.2 Instabilidade em Barras Fexiveis

Considere agora uma barra bastante fina, onde as tensdes nela ndo ultrapassam o

limite de proporcionalidade do material mesmo no caso de flexdo grande, isto é,
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admite-se que o material ainda obedeca a Lei de Hooke. Barras com tais

caracteristicas sdo denominadas de barras flexiveis (FEODOSIEV, 1977).

Analisa-se o comportamento da barra flexivel, comprimida por uma forga longitudinal
P (Figura 9), tal como na se¢ao 2.1.1, sem admitir, no entanto, que o valor das

flechas seja pequeno.

Figura 9 - Barra flexivel comprimida axialmente
Fonte: Adaptado de Féodosiev (1977)

Sl

2L M=—py (2.20)

Seja,

K? =— (2.21)
Obtém-se a expressao da linha elastica em fungéo da curvatura p e do parametro K.

1
S+ K%y =0 (2.22)

[{ Pl

Por conveniéncia, adota-se como variavel independe o comprimento do arco “s”, em

detrimento de z como feito anteriormente. Assim a curvatura sera:
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1 d¢
5T s (2.23)
Onde ¢ € o angulo de inclinagdo da tangente a linha elastica no ponto analisado.

Substituindo a equagao (2.23) em (2.22) e derivando-se em s, obtém-se:

2
¢ _ ey (2.24)
ds? ds

Assim, apos algum esforgo algébrico (ver deducdo da equacgao (2.25) no Anexo A),

obtém-se:

(fl—f)z = 4K? [mz — sen? (%)] (2.25)

Onde m é uma constante arbitraria. Lancando mao de um artificio algébrico,

considere:
sen (—) = —msen(a) (2.26)

Substituindo (2.26) em (2.25), obtém-se:

d¢

= 2Kmcosa (2.27)
ds

Resta eliminar a derivada para que se possa escreve as expressdes em fungao da
variavel independente adotada, “s”. Novamente, apds algum esforgo algébrico (ver
dedugéao da equagéo (2.28) no Anexo B):

K fa da 2.28
s=] - .
@ V1—m2sen?a ( )

Onde ap € o valor da fungédo a para a variavel independente, no caso “s”, igual a
zero. Para “s” igual a zero, o momento de flexdo e a curvatura da barra (d¢/ds)

também sé&o iguais a zero (ver Figura 9), assim da equacgéao (2.27) obtém-se:
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W9 _ -k N — 0> =2
dS_ = mcosa cosa = ao—z

Pode-se rescrever a integral da equacéo (2.28) da seguinte forma:

/2 da a da
Ks = _ f (2.29)
o V1-—m?sen?a o V1 —m2sen?a

A integral da equacao (2.29) é uma integral eliptica do primeiro género. Para sua
resolucdo sado utilizadas tabelas com os valores das integrais em funcdo do limite

superior, no caso a funcao a, e do médulo da integral m.

Dada as condigdes de simetria do sistema proposto, no ponto médio da barra, isto €,
para “s” igual a L/2, o angulo ¢ deve ser igual a zero. Assim, pela equacgao (2.26) a
funcao a reduz-se a zero, e o segundo termo do lado direito da equacéao (2.29) se

anula neste ponto, ficando:

/2
k= da (2.30)

2 o V1-—m2sen?a

Para m igual a zero, a integral da equacgao (2.30) apresenta seu valor minimo, assim

o parametro K deve ser maior que:

/2 da 2da
K—= :J _— =
2 Jy vJ1-0%sen2a J, 1 2
KL>T[
27 2

Obtém-se dai, de acordo com a equacgao (2.21) o valor da primeira forga critica.

m?El
Perie = 7~

(2.31)

Assim, para que possa existir uma forma de equilibrio da barra com o eixo

encurvado, é preciso que a forga P seja maior que a primeira forga critica. Observa-
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se que, num primeiro momento tomou-se como formato da curvatura da barra uma

semionda, o que se levou a deduzir que para “s” igual a L/2 o &ngulo de inclinagéo
da tangente da linha elastica é igual a zero. No entanto, deve-se ressaltar que este
formato para a curvatura da barra ndo € o unico possivel. Por exemplo, admitindo-se
que a barra encurva-se como duas semiondas, entdo o angulo ¢ sera igual a zero,

por uma questédo de simetria (ver Figura 8), para s igual a L/4.

Neste caso, a integral da equacao (2.30) torna-se:

L /2 d
K2 = ¢ (2.32)
4 o V1-—m2sen?a

E para essa igualdade ser verdadeira, quando m é igual a zero, tem-se:

71'/2

da ST
1 2

/2
f V1 —0%sen?a f

(2.33)

Este resultado pode ser interpretado da seguinte forma; Enquanto a carga P for

m2EI

inferior & primeira forga critica (P..;; = ——), existira uma unica forma de equilibrio

para a barra com o eixo reto. Para P maior que a primeira forga critica, o eixo curva-

se segundo uma semionda. Quando P for maior que a segunda forga critica P..;; =

4m?El

—) deve haver trés possiveis formas de equilibrio para a barra: uma reta, uma

semionda e o eixo curvando-se segundo duas semiondas. Estendendo-se a n-

enésima forga critica, tem-se:

2m2El
crit = Tz

(2.34)
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Ressalta-se, sem mais deduc¢des que, quando a forga solicitante axial for inferior a
primeira forga critica, a unica forma de equilibrio estavel € com o eixo reto. Quando a
forgca P for maior que a primeira forga critica, a unica forma estavel sera com o eixo
encurvado com formato de semionda. Todas as demais formas de equilibrio sado
instaveis. Por fim, na pratica, importa apenas a primeira forga critica (FEODOSIEV,
1977).

Com respeito aos deslocamentos que surgem numa barra flexivel, tém-se da Figura

9, que:

{dz =cos¢ds

dy =sen¢ds (2.35)

Rescrevendo em fungao de ¢/2:
( ¢ ¢
!dz= 1 — 2sen? /2 ds =2|1—sen? /2 ds —ds
_ ¢ ¢
L dy = 2sen > cos > ds

Substituindo nas equacgdes (2.26) e (6.5) (ver Anexo B), e isolando dz e dy, obtém-

se:

2
dz = —E\/l—mzsenzada—ds

dy = 2" d
y =—-senada

Integrando-se a expressédo e tendo em mente que ap € igual a /2, obtém-se as

expressoes para as coordenadas de um ponto qualquer da linha elastica:

( 2 /2 a

IZ:EU Jl—mzsenzada—f\/1—mzsen2ada -5

4 0 0 (2.36)
2m

L yZTCOSQ
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Esta integral € uma integral eliptica do segundo género, ou espécie. A equagao
(2.36) € a forma paramétrica da equagéao da linha elastica da barra flexivel. Por fim,
observa-se que, no que diz respeito aos deslocamentos, o comportamento do
sistema no estado pos-critico somente pode ser analisado utilizando-se das
equacdes ndo lineares. No entanto, para a determinagdo das forgcas criticas, os
resultados obtidos sdo os mesmos que aqueles obtidos considerando-se as flechas
pequenas. Assim sendo, para a determinagcdo das forgas criticas de um sistema
elastico, utilizar-se das equagdes linearizadas € suficiente para se obter resultados
precisos (FEODOSIEV, 1977).

2.1.3 Estabilidade em Barras com Deformagodes Plasticas

Nas analises anteriores, admitiu-se que o material das barras nao sofria
deformagdes plasticas. Tal hipdtese se apoia na premissa de barras relativamente
longas e finas, cujas tensdes de compressao correspondentes as cargas criticas,

sdo menores que o limite de proporcionalidade (Regime Elastico do Material).

No caso de barras mais curtas ou mais rigidas, surgem tensdes superiores ao limite
de proporcionalidade para forgas menores que a forga critica, isto é, na fase de

compressao simples da barra, antes da perda de estabilidade.

Assim, embora o comportamento relacionado ao fenédmeno da perda de estabilidade
ainda aconteca, as expressoes e analises segundo Euler se modificam, uma vez que

a premissa de material elastico ndo € mais valida.
Considere a equacéao (2.34), para a primeira da carga critica (n=1),

n?m?El  mw?El
z

. (2.37)

Perit =
Lequiv

Onde Lequiv € 0 comprimento equivalente da barra que depende de suas condigdes

de apoio. A tensao na secéo transversal da barra para a carga critica sera:
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Pit m2El m?Ei?  mwlE (2.38)
O' . —_— p— —_— —_— R
et A ALequiv2 Lequiv2 A2
Onde “i” é o raio de giragao da sec¢ao transversal.
2! (2.39)
i*=— .
E A é o indice de esbeltez da barra.
L .
) =2y (2.40)

l

Observa-se que a tensao critica cresce a medida que o indice de esbeltez diminui
(barra menos flexivel). Ademais, a equagédo (2.38) ndo é mais valida quando a
tensdo critica for maior que a tensdo de proporcionalidade do material o, Da

equacao (2.38), obtém-se que:

m2E
Aim = |[— (2.41)

Op

Onde Aim € o indice de esbeltez limite para o qual a formula de Euler é valida, ou
ainda, para A menor que Ain a equagao (2.37) ndo é mais valida, pois neste caso a
tensdo atuante sera maior que 0, € menor que Ogit, iIsto €, a segdo transversal
plastifica antes da perda de estabilidade da barra, alterando o moddulo de

elasticidade do material.

Considere uma forga longitudinal de compressao atuante numa barra, que gere uma

tensdo oy, como mostrado na Figura 10.
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Figura 10 - Diagrama de Tens&o x Deformacao
Fonte: Adaptado de Féodosiev (1977)

a0

Se a barra esta flexionada, entdo a tensdo na secao transversal varia um pouco ao
longo desta. Nomeia-se esta variagao de Ao. Na parte cdncava da barra, as tensdes
de compressao aumentam, e a relagcao entre a tensdo e deformacao desta regiao de
carga adicional é representada pela reta tangente (Reta AB) no ponto o, + Ao, no

diagrama de compressao da barra (Figura 10). Sendo Ag um valor pequeno, tem-se:

Ao = E’Ae (2.42)

Onde A¢ é a variagédo da deformacgéo e E* € o modulo de elasticidade local (tangente
do angulo ¢”) que depende da tensao oy e do comportamento do material. Na regiao
de descarregamento da secgéo transversal, a tensdo atuante € menor que 0p, assim

para uma variacao de tensao infinitesimal, tem-se:

Ao = EAe (2.43)

Onde E é o modulo de elasticidade da barra (tangente do angulo ¢).

Admitindo-se a hipotese de que as secdes planas permanecem planas apos a

flexao, pode-se afirmar que:
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e =2 (2.44)
p

Onde y é a distancia de uma fibra qualquer até a linha neutra da seg¢éao transversal e
p € a curvatura da barra. Ademais, se a curvatura da barra é pequena, entéo a forga

normal na segao transversal permanece constante. Assim,

Ao =E X
3’,’ (2.45)

Ao =F =

p

AP:f AadA:O.-.f E‘XdA=j EYaa
A A p A p
Obtém-se assim,

E‘Sl = ESZ (246)

Onde S1 e S2 sdo os momentos estaticos das regides de descarga e acréscimo de

carga (Figura 11) relativa a linha neutra da sec¢ao.

Figura 11 — Tens&o na secéo transversal de barras flexiveis
Fonte: Autor

REGIAQ DE DESCARGA oo

==\ Ac=E (ylp)

\ Ac=FE' (y/p)

/ REGIAO DE CARGA
ADICTONAL

Calculando o momento de tensdes adicionais,
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1
AM:f Mwm:;m5+QD
A

Onde |1 e I, s&do os momentos de inércia das regides de carga e descarga adicional

em relagao a linha neutra da secao transversal. Rescrevendo a expressao de AM:

Eredl
pP

AM =

(2.47)

Sendo | o0 momento de inércia de toda a sec¢ao relativa ao eixo central € Eq € O

chamando Modulo de Elasticidade Reduzido.

LE + LE
red=f

(2.48)
Observa-se que quando a barra se deforma elasticamente, a linha neutra coincide
com a linha central, pois ha somente um valor para o médulo de elasticidade. Assim,
I+ mais I, é igual a | e Eqigual @ E. Logo, uma barra com comportamento elastico

pode ser entendida como um caso particular da expressao (2.48).

Para o caso particular de uma barra de secao retangular, o Mddulo de Elasticidade

Reduzido é dado por:

AE'E
(VE +VE)*

red —

(2.49)

Analisando a equacgao (2.47), observa-se que a diferenga entre esta e a equagéao da
curvatura para barras que trabalham dentro do regime elastico € exatamente o
modulo de elasticidade reduzido. De uma maneira geral, as expressdes obtidas
anteriormente para as cargas criticas permanecem as mesmas, substituindo-se, &
claro, o modulo de elasticidade do material pelo equivalente médulo reduzido. Assim,

a equacgao (2.37) pode ser rescrita na forma:
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2E, gl
= T2 (2.50)

Pcrit -
Lequiv

Obtendo-se entédo, a equacao transcendental (2.51), pois, E.q € fungédo de E°, que

por sua vez € funcao de Ogit.

2
_ T Ereq
Ocrit = 2z

(2.51)
Considere um material com platd de escoamento bem definido, o mddulo de
elasticidade local E* sera igual ao modulo de elasticidade E, para uma tensao o
menor que o, (tens&o do limite de proporcionalidade ou do limite do regime elastico).

Para o, < 0 < oy (tensdo de escoamento do material), E* € uma fung&o de o,

. do _
E = E—f(o) (2.52)

Para o igual a o, 0 modulo de elasticidade é zero. Plotando-se o diagrama de
Tensao versus Deformacao do material e de E* versus Tenséo (o) (Figura 12), tém-

se:



Figura 12 - Diagrama de Deformacao & Tenséo - Médulo Reduzido & Tensao
Fonte: Adaptado de Féodosiev (1977)

£

Op
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Por conveniéncia o diagrama foi plotado com os eixos invertidos. Rescrevendo

(2.51) e isolando E,.q pode-se plotar o grafico da Figura 13:

Ocrit F

2

= Ereq = f(0)

(2.53)
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Figura 13 - Médulo Reduzido versus Tenséo
Fonte: Adaptado de Féodosiev (1977)
Ereq

(*n)o

Ocrit

A abcissa do ponto de intersec¢ao (ponto A) desta reta com a curva E,q = f(0) € igual
ao valor da tensao critica. A inclinagao da reta varia em fungao da esbeltez da barra.
Quando a esbeltez diminui, o ponto A desloca-se para baixo até o limite (caso de
barra muito curta) o..;; = g,. Neste caso, ndao ha que se falar em perda de
estabilidade, e a analise limita-se a verificagdo da compressao da barra e de seu
limite de escoamento. No caso de barras flexiveis, retornam-se as premissas
anteriores, onde E,q € igual a E, e a barra trabalha dentro dos limites de deformacéo
elastica, onde o estado critico pode ser determinado a partir das formulagdes de
Euler (FEODOSIEV, 1977).

Na Figura 14, é mostrado o gréafico da relagéo entre a Tenséo Critica e o indice de
Esbeltez. A parte direita do grafico é plotada a partir da equacao (2.38), e representa
os materiais que trabalham dentro do regime elastico. A parte esquerda do grafico é
plotada a partir da equagao transcendental (2.51), representando os materiais que
apresentam sec¢ao transversal parcialmente plastificada. Tal grafico € denominado
de Hipérbole de Euler. O indice de Esbeltez Limite, calculado para uma tens&o igual
a tensdo limite de proporcionalidade elastica (o,) € o ponto de intersegcdo das duas

curvas.
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Figura 14 - Hipérbole de Euler - Diagrama de Tens&o versus indice de Esbeltez
Fonte: Adaptacao de Féodosiev (1977)
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2.1.4 Outras Consideracdes Sobre Perda de Estabilidade

Dentre as premissas de calculo consideradas nas analises anteriores sobre a
estabilidade de sistemas elasticos, a mais importante delas é a consideragao de que
as perturbagdes atuantes nos sistemas sdo pequenas. Definiu-se como posicao de
equilibrio estavel para um sistema aquele em que, quando o sistema € submetido a
uma pequena perturbacao externa, ao se retirar tal perturbacao, este retorna ao seu
estado de equilibrio inicial. Caso contrario, diz-se que a posicdo de equilibrio do

sistema é instavel.

Ocorre que, a perturbagao dita pequena pode ser tdo pequena quanto possivel, em
outras palavras, uma perturbacgao infinitesimal. Assim sendo, tais analises e suas
formulagdes ndo sao aplicaveis, a principio, no caso de perturbacdes mais
energéticas, isto é, grandes perturbacdes. Neste caso a analise da estabilidade é
denominada “Analise da estabilidade no caso de grandes deformacdes”. E facil de
concluir que um sistema estavel a grandes perturbagdes também é estavel no caso

de pequenas. No entanto, a afirmagao contraria ndo € verdadeira.
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Uma ilustracdo do caso pode ser apresentada com o exemplo das esferas sobre
superficies curvas, como mostrado na Figura 15. Outro exemplo de sistema elastico
que pode manter a estabilidade no caso de perturbagdes pequenas e nao pode
manté-la no caso de grandes perturbagdes, € o pilar de extremidades planas
comprimido entre duas lajes. Ademais, a analise da estabilidade dos sistemas
elasticos no caso de grandes perturbagdes é muito mais complexa que no caso de
pequenas perturbagdes, sendo que nesses casos, a solugdo dos problemas reduz-

se, por via de regra, a uma analise de equagdes nao lineares.

Figura 15 - Posicdes de equilibrio
Fonte: Autor

ESTAVEL CONTRA _
PEQUENAS PERTUBAGOES

INDIFERENTE

Mo/

ESTAVEL

INSTAVEL

Outro caso de posicao de equilibrio estavel possivel € o denominado equilibrio
indiferente ou equilibrio neutro (Figura 15). Observa-se que, para a esfera apoiada
sobre a superficie reta, uma perturbagao externa atuando sob esta nao a retira de
sua situagcdo de equilibrio. Analisando do ponto de vista energético, uma vez
perturbada a esfera, o centro de massa desta permanece no mesmo nivel, de modo

que a variagao da energia potencial € nula (AU=0).

E possivel sintetizar os critérios de estabilidade de um corpo rigido de acordo com o
ponto de vista da andlise adotada; Critério Estatico onde é analisado o equilibrio de
forcas e momentos ou o Critério Energético onde é analisada a variagao da energia

potencial total do sistema. Segundo Ferreira et al. (2006):

e Critério Estatico: Estabelecem-se as equagées de equilibrio
estatico para o sistema sujeita a pequena perturbacdo em
relacdo ao estado inicial de equilibrio e verifica-se a tendéncia
das forgas resultantes em restaurar ou nao o sistema ao seu

estado inicial de equilibrio. Se a tendéncia é para restituir o
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sistema perturbado ao seu estado inicial, diz-se que o equilibrio
é estavel.

e Critério Energético: Admitindo-se que o sistema ¢é
conservativo e que a energia potencial total ¢ uma fungao
continua das coordenadas generalizadas, o sistema sera estavel
se o incremento na energia potencial total devido a um campo de
deslocamento adicional suficientemente pequeno e
cinematicamente admissivel for positivo definido, ou seja, a
energia potencial total é minima. O sistema sera instavel se esse
incremento for negativo. (FERREIRA, SILVEIRA e NETO, 2006)

Considere ainda, outra premissa de calculo das analises anteriores, a hipétese sobre
a irrelevancia das forgcas de inércia que surgem durante o movimento do sistema.
Como consequéncia desta hipotese, a analise da estabilidade das formas de
equilibrio fica limitada a uma analise estatica, que por vezes é denominada de

Método Estatico.

Ha, no entanto, o denominado Método Dinamico, onde o estudo da estabilidade se
desenvolve analisando as leis de movimento do sistema submetido a um impulso
que o desvia de sua posicao inicial. Se o movimento do sistema se desenvolve de
maneira que a posigao inicial do equilibrio se restabelece, entdo esta posigao € dita

estavel.

Ocorre que, para a maioria dos problemas praticos, os métodos estaticos e
dindmicos s&o equivalentes e fornecem os mesmos valores para cargas criticas. No
entanto, em casos particulares, a analise de um sistema pelo método estatico n&o
fornece uma solugao dada a inexisténcia de formas de equilibrio diferentes da
original. Ao se perder a estabilidade, tais sistemas entram, em geral, num regime de

movimento oscilatério de amplitude crescente.

Um exemplo de sistema com tais caracteristicas € mostrado na Figura 16, onde uma
barra engastada em sua extremidade inferior é solicitada por uma carga axial que
atua permanentemente segundo a normal & extremidade superior. E possivel
demonstrar que para esta barra, ndo existe formas de equilibrio com o eixo
flexionado. Aplicando-se o Método Dindmico e assumindo-se uma distribuicdo

uniforme de massa, obtém-se a carga critica desta barra:
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20E1

Pcrit = 12

(2.54)

Figura 16 - Perda de estabilidade pelo método dindmico
Fonte: Adaptado de Féodosiev (1977)

Para uma carga P igual a P a forma retilinea do equilibrio torna-se instavel e

quando P aumenta ainda mais, surgem na barra oscilagdes de flexao.

Finalmente, observa-se que, na sec¢ao 2.1.3 analisou-se o problema da estabilidade
para barras que apresentam tensdes superiores ao limite de elasticidade do material.
Ocorre que, considerando a defini¢cdo inicial de estabilidade, tais problemas nao se
enquadram totalmente no esquema classico da analise. Isto decorre do fato de que,
a partir do momento que no corpo surgem deformacgdes plasticas, o sistema perde a
capacidade de retornar a posicdo de equilibrio inicial. Assim, a formulacdo
encontrada para este tipo de sistema apresenta uma inconsisténcia teérica dada a
definicao de Estabilidade. Féodosiev (1977) propde uma definigdo diferente para
estabilidade a fim de contemplar os sistemas com deformagbes plasticas na

metodologia de analise anterior.

“E qualificado como estével, o sistema que no caso de
perturbagbes pequenas ndo passa a um estado qualitativamente
novo.” (Feédosiev, 1977, p.497).
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2.1.5 Compressao Excéntrica em Barras

Considere agora uma barra reta, constituida de material de comportamento linear e
carregada com uma forga axial excéntrica P, como mostrada na Figura 17. Neste
caso, o0 eixo da barra pode flexionar-se consideravelmente e ao determinar os
momentos de flexdo sera preciso levar em consideracéo as flechas que surgem na

[}

barra. Tomando-se a se¢ao distante “z” da extremidade engastada da barra, a flecha

neste ponto € igual a “y” e o momento de flexao sera:

M=Ple+f—-y) (2.55)
Admitindo-se a hipotese de flechas pequenas, tem-se:

M = Ely" (2.56)

Figura 17 - Barra com carregamento excéntrico
Fonte: Adaptado de Féodosiev (1977)

e, f
| P
~ lP

Igualando-se os momentos, obtém-se a equacgao diferencial da linha elastica da
barra.

Ely'=Ple+f—y)

Y +K?y =k*e+f) (2.57)



Onde,

K?=—

A solucdo da equacéo (2.57) sera:

y=C;senKz+ CycosKz+e+f
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(2.58)

A equacgao encontrada possui trés variaveis incognitas, a saber, as constantes de

integracdo C1 e C2 além da flecha f na extremidade da barra.

condicdes de contorno do problema, tem-se:

De onde se obtém que:

CI=0
C;=—(+f)
_ 1—cosKL
f=e cosKL

Tomando as

(2.59)

Substituindo as equacdes de (2.59) em (2.58), obtém-se a expresséo para y:

_ 1—cosKz
y=¢ cos KL
Substituindo-se y na expressao do momento fletor, encontra-se:

cos Kz

M = EIy” = EleK?
Y © cosKL

Desta equacao, deduz-se que o momento € maximo para z=0, assim:

Pe

e =R
cos ET

(2.60)

(2.61)

(2.62)
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No caso de uma barra rigida, isto €, quando a relagdo L?/EI é pequena, 0 momento

maximo tende para “Pe”.

leim M0 = Pe
-0

(2.63)

ET

.. , ~ ~ PLZ ,
Se a rigidez da barra € pequena, entdo o valor da expresséo cos /E € que tende

para zero, o que leva o valor do momento maximo tender ao infinito.

Hm Mgy = o (2.64)

cos i—m
EI

. PL?Z , . N . . ryn .
Em particular, quando cos - € igual a zero, o primeiro valor da carga critica P sera:

m2El
Perie = 777

(2.65)
Para uma carga P igual a Pit mesmo para uma excentricidade “e” pequena, o valor
do momento Mpax, considerando a equacao (2.62), tende ao infinito. Ocorre que,
sendo o comprimento da barra igual a L, ndo seria fisicamente possivel, para
qualquer material que fosse constituida a barra, obter um momento superior a “PL”.
Essa discrepancia decorre da linearizagdo adotada na formulagao da linha elastica
ao se considerar as flechas pequenas, tal como visto na secdo 2.1.1 e 2.1.2. De
qualquer maneira, a equagao (2.65) para a carga critica é satisfatoria (ver segao
2.1.3) e quando os valores de P estdo proximos do valor critico, as flechas da barra
crescem bruscamente, o que n&o seria admissivel em situagdes reais (FEODOSIEV,
1977).

2.1.6 Problema de Instabilidade por Bifurcagao do Equilibrio

Retornando ao sistema idealizado por Euler, analisado na secédo 2.1.1, considere
novamente a barra reta, sem imperfeicbes geométricas, constituida de material

assumido linear e submetida a uma carga axial estatica crescente P. Como visto, a
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condicdo de estabilidade sera mantida até que P atinja o valor critico P, carga a
partir da qual a configurag&o inicial passa a ser instavel e ao mesmo tempo, novas
configuragcbes de equilibrio sdo possiveis. Esta carga P, € chamada de ponto de
Bifurcacado Estavel, pois uma vez alcangado este valor, o equilibrio bifurca-se nas
seguintes possiveis situagdes: uma forma reta da barra, que estara em equilibrio

instavel, ou uma forma fletida, que corresponde ao equilibrio estavel.

E devido a possibilidade de ainda existir uma posicdo de equilibrio estavel apds o
sistema ser carregado com a carga critica, que o ponto de bifurcagdao do sistema é

chamado de Bifurcacao Estavel.

Alterando-se o parametro fisico, isto €, admitindo-se agora um material de
comportamento nao linear (como o concreto armado), observa-se que, para valores
menores que o critico, as possiveis situacdes de equilibrio sdo, uma reta estavel ou
uma curva instavel, enquanto para valores maiores que o critico, a unica forma de
equilibrio possivel sera uma reta instavel, ou seja, ndo ha equilibrio na forma fletida
e a estrutura ndo suporta essa condicdo. Como nao ha uma posi¢cao de equilibrio
estavel, para uma carga maior que a critica, o ponto de bifurcacdo neste caso é
denominado de Bifurcagéo Instavel (FRANCO, 1985).

2.1.7 Problema de 22 Ordem e Problema do Ponto Limite

Considere novamente o sistema analisado na secao 2.1.5, onde uma barra reta, sem
imperfeicdes geométricas e constituida de material dito linear, é carregada com uma
forca axial excéntrica de valor P e excentricidade “e”. Para este caso, valores
crescentes de “P” levam sempre a uma situacdo de equilibrio estavel com a barra
fletida, sendo que, para cada acréscimo de carga AP verifica-se uma posi¢ao de

equilibrio unica, isto €, uma deformacéao especifica.

No caso de uma barra esbelta, enquanto o material responder linearmente, nao
havera bifurcacdo do equilibrio. Para valores crescentes de P a barra encurva-se
progressivamente e a carga tende assintoticamente para o valor de P da equacgéo
(2.65). Franco (1985) denomina esta situagcédo de Problema de 22 Ordem.
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No caso de uma barra rigida, isto €, com esbeltez pequena, com o aumento de P, a
tensdo atuante na secao transversal da barra deve ultrapassar a tensao limite de
proporcionalidade do material e parte da secao plastificaria antes de se atingir a
tensao critica, isto é, a tensédo correspondente a carga critica. Neste caso, a analise

se desenvolve partindo da premissa de um material de comportamento nao linear.

Admitindo-se entdo, um material de comportamento n&o linear, para o caso de uma
barra rigida, a carga crescera até se atingir a ruptura por flexdo composta,
esgotando-se a capacidade resistente da secao critica. Franco (1985) também

denomina esta situacado de Problema de 22 Ordem.

Finalmente, no caso de um material de comportamento nao linear e barra esbelta,
com o aumento da carga P o momento externo P(e+f), cresce bruscamente de
maneira que 0 momento interno da secgao critica da barra néo é capaz de equilibrar o
momento externo, levando a uma instabilidade na flexdo composta, sem bifurcacao

do equilibrio denominada por Franco (1985) de Problema do Ponto Limite.

Tem-se ainda o exemplo da trelica bi-apoiada com angulo de inclinagado obtuso,
mostrado na Figura 18. Este sistema caracteriza-se pela mudanca brusca na
configuracédo de equilibrio. Ao atingir o ponto critico, um acréscimo infinitesimal de
carga promove uma mudancga repentina na posi¢cao de equilibrio do sistema, isto &,
no instante em que a carga critica é alcangada, ndo ha configuragéo de equilibrio na
vizinhanga, e o equilibrio passa a ser instavel. Assim o ponto critico € também

denominado de ponto limite.
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Figura 18 - Problema de ponto limite com reversao
Fonte: Bueno (2009)
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Tabela 1 - Resumo das possiveis formas de perda de equilibrio das barras
Configuracéo de Equilibrio para barra Axialmente Carregadas
Sem excentricidade
Material Forma P<P, P=P P>P,, Instabilidade
Linear Reto Estavel Estavel Instavel Bifurcacao Estavel
Fletido - - Estavel Bifurcagao Estavel
. Reto Estavel Estavel Instavel Bifurcacao Instavel
N&o-Linear - - - - : = -
Fletido Instavel Instavel | Impossivel | Bifurcagao Instavel
Configuracao de Equilibrio para barra Axialmente Carregadas
Com excentricidade
Material Forma P<P, P=P, P>P, Instabilidade
: Reto - - - 2°Ordem
Linear - - - -
Fletido Estavel Estavel Estavel 2°0Ordem
0 Reto - - - Ponto Limite
N&o-Linear - - - - - —
Fletido | Estavel/lnstavel | Instavel | Impossivel Ponto Limite
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2.2 EFEITOS DE 22 ORDEM

Dentre os problemas de equilibrio expostos na sec¢éo 2.1, as edificagdes de concreto
armado sao tratadas como sujeitas ao problema de 22 Ordem. Em virtude da
presencga de solicitagdes horizontais, tais como cargas de vento, sismos, empuxos
de terra, além de componentes de esforgos horizontais decorrentes de desaprumos
nos elementos estruturais, entre outros, as edificagdes de concreto armado sempre

estarao solicitadas por flexdo composta.

“[...] Pode-se dizer que, no caso das estruturas reticuladas
usuais de edificios, o tipo de instabilidade que interessa analisar
é a Divergente Estatica que se manifesta pelo aparecimento de
pontos limites ou de bifurcagdo do equilibrio. Divergente, pois a
estrutura busca novos estados equilibrados, afastando-se de sua
posicao inicial. Estatica, pois pode ser estudada por processos
estaticos de analise, sendo tipica de sistemas estruturais sujeitos
a forgas conservativas, quase sempre de origem gravitacional.
[..]” (Carmo, 1995).

Ressalta-se ainda que, as solicitagdes nas estruturas reais, nunca ocorrem em um
tempo infinitesimal, de fato o que ocorre sao acréscimos de cargas em intervalos de
tempo quaisquer, solicitando a estrutura que ja se encontra em uma situagdo de

geometria deformada (fletida).

Denomina-se analise de 12 Ordem, aquela em que o calculo da estrutura é realizado
em uma configuracdo geométrica ndao deformada. Os valores de tensao e
deformacédo do sistema sao obtidos a partir das formulagdes classicas da resisténcia

dos materiais.

Ao se considerar uma configuracdo geométrica deformada surge no sistema
solicitagdes adicionais denominadas de efeitos de 22 Ordem, e a analise ¢é dita de 22
Ordem.

Tomando-se novamente uma barra rigorosamente reta, formada de material dito
linear, engastada em sua extremidade inferior, como mostrado na Figura 19.

Considere em um primeiro momento que a forga vertical F, atua isoladamente sobre
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a barra. Admitindo-se um valor para F, menor que o valor da forga critica da barra,
que nas condigdes de apoio indicadas € igual a m2El/41?, a flecha na extremidade
superior desta seria nula. Considere agora que atua sobre a barra somente a forga
horizontal Fy. Sabe-se da resisténcia dos materiais que para tal forga a flecha que se

desenvolve na barra € dada pela equacgao (2.66):

3
Fnl (2.66)

3EI

Enquanto o momento maximo é dado por:
Minax = FpL (2.67)

Figura 19 - Barra reta de material linear elastico engastada na base
Fonte: Autor
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Sendo esta uma analise de 12 Ordem os esforcos e flecha obtidos para a barra séo
chamados de efeitos de 12 Ordem. Considere finalmente que atua sobre a barra
tanto a forca F, como a F;. Observa-se agora que, apds a ocorréncia da flecha na
barra, a carga vertical atuante sobre o sistema apresenta-se em uma posigao
diferente da configuracdo original, gerando uma solicitacdo adicional sobre a
mesma. O momento adicional gerado pela carga na situagdo deformada é
denominado de momento de 22 Ordem e os acréscimos de esforgos, tensdes e
flechas decorrentes dessa carga sao os chamados efeitos de 22 Ordem, como pode

ser observado na Figura 20.



Figura 20 — Efeitos adicionais de 2% Ordem

Fonte: Autor
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Observa-se que a situacdo de equilibrio do sistema € alcancada para uma

deformacdo maior que a calculada pela analise de 12 Ordem, e que nao houve

acréscimos no valor das forgas Fn ou F,, isto &, o parédmetro carregamento do

sistema foi alterado em virtude da configuracdo geométrica intermediaria entre o

estado inicial e o estado de equilibrio final do sistema, e ndo pela variacdo da
intensidade das cargas.

A determinagdo do momento adicional e todos os subsequentes (pois 0 ponto de

aplicacédo da carga se modifica em virtude do acréscimo de momentos) até que se

atinja o equilibrio final (no caso de estruturas estaveis) € uma analise de 22 Ordem.
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O momento final na estrutura sera a soma do obtido pela analise de 12 Ordem com

os da analise de 22 Ordem.

Em sintese, pode-se dizer que os efeitos de 22 Ordem s&o efeitos adicionais a
estrutura, gerados a partir de sua deformacao. Eles sao responsaveis por provocar
um comportamento ndo linear na estrutura (ndo linearidade geométrica) que é

abordado na se¢éo 2.3.2.

A ABNT NBR 6118:2014 em seu item 15.4.1, classifica os efeitos de 22 Ordem em
globais, locais e localizados. Os efeitos globais de 22 Ordem sido os esforgos,
decorrentes do deslocamento da estrutura como um todo. Em barras isoladas, como
em um lance de pilar, surgem os efeitos locais de 22 Ordem, decorrentes da perda
de retilineidade do eixo da barra, que afetam principalmente os esfor¢cos ao longo
desta. Ja em pilares-parede, simples ou compostos, pode haver uma regido que
apresenta nao retilineidade maior do que a do eixo do pilar como um todo. Nessas
regides surgem efeitos de 22 Ordem localizados. O efeito de 22 Ordem localizado,
além de aumentar nessa regidao a flexdo longitudinal, aumenta também a flexao

transversal.

Figura 21 - Efeito de 2° Ordem localizado
Fonte: ABNT NBR 6118:2014

22 ordem

2! ordemn localizado

localizade

A ABNT NBR 6118:2014 classifica ainda a estrutura como de nds fixos ou méveis
dependendo da proporcao entre os efeitos (esforcos e deformagdes) de segunda
ordem e primeira. Para o caso de esforcos de 22 Ordem inferiores a 10% dos

respectivos esforcos de 12 Ordem, a estrutura é dita de nés fixos. Ja para valores
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superiores a 10% a estrutura é classificada como de nés moveis e a analise de 22
Ordem torna-se obrigatdria, sendo necessaria a determinagdo dos esforgos de 22

Ordem globais, além dos locais e localizados que sempre devem ser determinados.

2.2.1 Agdes Horizontais

Nesta dissertacdo, somente sao consideradas as acdes horizontais decorrentes do
vento, sendo esta tomada como uma solicitacdo estatica conforme as formulacgoes
da ABNT NBR 6123:1988, e as componentes horizontais decorrentes do desaprumo
nos elementos estruturais, inerentes ao sistema construtivo. Assim sendo, nao faz

parte do escopo deste trabalho analises dindmicas de vento ou sismos.

2.2.1.1 Imperfeicoes Geométricas — Desaprumo Construtivo

Como dito, as imperfeicdes geométricas séo inerentes ao processo de construgéo de
edificacbes em concreto armado. Mesmo em estruturas pré-moldadas verifica-se a
existéncia de imperfeicdes geométricas relevantes. A ABNT NBR 6118:2014 em sua
secao 11.3.3.4 classifica as imperfeicbes geométricas em dois tipos: imperfeicoes

globais e imperfei¢cdes locais.

As imperfeicdes geométricas globais sdo representadas por desaprumos das barras
verticais (pilares) do portico espacial em relagdao a sua base. A estimativa deste
desaprumo varia em fung¢ao da altura total H e do numero de prumadas de pilares n

da edificagdo, como nas formulagdes:

0, = (2.68)

0, =0, /% (2.69)

Sendo H calculado em metros.
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Segundo a ABNT NBR 6118:2007, os valores limites de 6; dependiam do grau de

deslocabilidade da estrutura, sendo:

e Oimin= 1/400 para estruturas de nés fixos
o  Oimin= 1/300 para estruturas de ndés moveis e imperfei¢cdes locais
o 61max = 1/200

A nova versao da norma, atualizada em 2014, traz os seguintes valores limites para

61, desvinculando-o do grau de deslocabilidade da estrutura;

e 6 1min= 1/300 para estruturas reticuladas e imperfeicoes locais
L 6 1max = 1/200

A ABNT NBR 6118:2007 prescrevia que entre o vento e o desaprumo, deveria ser
considerado apenas o mais desfavoravel para o dimensionamento da estrutura, e
que a determinagao do mais desfavoravel poderia ser feita a partir da determinacéao

do momento total na base da constru¢éo que cada um dos carregamentos geraria.

“O desaprumo néo deve necessariamente ser superposto ao
carregamento de vento. Entre os dois, vento e desaprumo, deve
ser considerado apenas o mais desfavordvel, que pode ser
definido através do que provoca o maior momento total na base
de construgdo.”( ABNT NBR 6118: 2007, grifo nosso).

Neste ponto, questionava-se a primeira frase do paragrafo da norma. Em que
circunstancia entdo, deveria ser considerado para o dimensionamento da estrutura

um carregamento combinado de vento e desaprumo?

Ja a nova versao da ABNT NBR 6118:2014 apresenta as condi¢gdes exatas, por
assim dizer, pois uma carga de vento estatica ndo € exata por definicdo, para a

utilizacdo das a¢des de vento e desaprumo:

“A consideragcdo das agbes de vento e desaprumo dever ser
realizada de acordo com as seguintes possibilidades:
a) Quando 30% da acdo do vento for maior que a agédo do

desaprumo, considera-se somente a agéao do vento.
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b) Quando a acdo do vento for inferior a 30% da agdo do
desaprumo, considera-se somente o desaprumo respeitando a
consideragao de 6;,,,, conforme definido acima.

¢) Nos demais casos, combina-se a a¢cdo do vento e desaprumo,

sem necessidade da consideragdo do 6,;,. Nessa combinacao,
admite-se considerar ambas as ag¢des atuando na mesma
diregdo e sentido como equivalentes a uma ag¢do do vento,
portanto como carga variavel, artificialmente amplificada para
cobrir a superposigéo.
A comparagdo pode ser feita com os momentos totais na base
da construgdo e em cada diregdo e sentido da aplicagdo da agao
do vento, com desaprumo calculado com 6, (ver Figura 22), sem
a consideragao de 0;,,.” (Adaptado da ABNT NBR 6118:2014).

Figura 22 - Imperfeigbes geométricas globais
Fonte: ABNT NBR 6118:2014
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Ainda segundo a ABNT NBR 6118:2007, na verificagdo do estado limite ultimo das
estruturas reticuladas, as imperfeicbes geométricas do eixo dos elementos
estruturais deveriam ser consideradas para a estrutura descarregada, isto €, a
situagdo inicial de analise da estrutura ja prever uma excentricidade inicial,
independente da atuagdo de uma carga horizontal direta, observagédo esta que foi
mantida na atualizagdo da ABNT NBR 6118:2014.

No item 11.3.3.4.2 da ABNT NBR 6118:2014, é dito que as imperfei¢cdes
geométricas locais devem ser consideradas nos elementos que ligam pilares
contraventados a pilares de contraventamento, usualmente vigas e lajes, que devem
ser considerados como sujeitos a esforgos de tracdo decorrente do desaprumo de
pilares contraventados. No caso da verificacdo de um lance de pilar, deve ser
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considerado o efeito do desaprumo ou falta de retilineidade do eixo do pilar (Figura
23).

Figura 23 - Imperfeicdes geométricas locais
Fonte: ABNT NBR 6118:2014
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FRANCO e VASCONCELOS (1991) recriminam a definicdo e utilizacdo do conceito
de elementos contraventados e de contraventamento dentro de uma mesma
estrutura. De fato, toda a estrutura de uma edificacdo deveria ser considerada como
um sistema de contraventamento unico, onde cada elemento estrutural contribui
para a estabilidade lateral em maior ou menor grau dependendo de sua rigidez. Os
autores relatam ainda um exemplo particular, em que uma estrutura foi calculada
considerando somente a inércia dos pilares, como se estas estivessem engastadas
na base e livres no topo (pilares em balango), e compararam o resultado
considerando a inércia de toda a estrutura, isto é, o pértico como um todo, pilares e
vigas. A consideragdo de toda a estrutura como sistema de contraventamento, levou

o resultado do deslocamento lateral de 60 cm para 13 cm.

Outro conceito analisado pelos autores € o da definicao de estruturas de nds fixos e
nos moveis. Em algum nivel todas as estruturas por mais rigidas que sejam,
apresentam os efeitos de 22 Ordem. Os autores ndo questionam a escolha pratica,
embora arbitraria, de 10% de acréscimo no valor dos esforgos de 12 Ordem, como
limite para a classificagdo das estruturas em fixas ou moéveis (ndo deslocaveis ou

deslocaveis como denominado no artigo), no entanto ressaltam que:
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“[...] devendo-se entretanto esclarecer que a sensibilidade da
estrutura como um todo nada tem a ver com a esbeltez de uma
coluna isolada. Em coluna muito esbelta, pertencente a uma
estrutura ndo deslocavel deve ser considerada como um
elemento ndo deslocavel, independentemente de sua esbeltez.
Por outro lado, numa estrutura deslocavel, tanto os elementos
esbeltos como os rigidos, sdo afetados pelos efeitos de 22
Ordem e portanto deve ser feita uma analise global de 22
Ordem.” (FRANCO e VASCONCELOS, 1991)

Adicionalmente, a ABNT NBR 6118:2014 admite que, nos casos usuais, a
consideragdo apenas da falta de retilineidade ao longo do lance do pilar seja
suficiente, e o efeito destas imperfeicbes pode ser substituido em estruturas

reticuladas pela consideragao do momento minimo dado pela férmula:

Mld,min = Nd(01015 + 0,0gh) (270)

Sendo h a altura total da segao transversal na diregao considerada em metros € Ny 0
esforco normal de calculo atuando sobre o pilar. A este momento devem ser

acrescidos os momentos decorrentes dos efeitos de 2° Ordem.

2.2.1.2 Vento

Os esforgos devido a acdo do vento representam as principais solicitacdes
horizontais a qual uma edificagdo é submetida. A ABNT NBR 6123:1988 - Forgas
devidas ao vento em edificacdes, trata das solicitacbes de vento em edificacbes em
geral. A principal caracteristica da norma é admitir o vento como um esforgo estatico,
nao dinamico, isto €, sem envolver uma analise dindmica no dimensionamento da
estrutura. Para tanto, mediante a analise de fatores meteoroldgicos, aerodindmicos e
estatisticos, a ABNT NBR 6123:1988 propdée uma série de equacbes para a

determinacado de uma carga estatica equivalente.

Para considerar os fatores meteoroldgicos, a norma define uma velocidade de vento
diferente para cada regido do pais, denominada velocidade basica e apresentada na
Figura 24. A ABNT NBR 6123:1988 no seu item 5.1 define a velocidade basica como
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a velocidade de uma rajada de 3 segundos, excedida em média uma vez em 50
anos, a 10 metros acima do terreno, em campo aberto e plano. A probabilidade de
que a velocidade basica seja igualada ou excedida neste periodo de 50 anos € de
63%. Ainda segundo a norma, o nivel de probabilidade (0,63) e a vida util (50 anos)
adotada sao considerados adequados para edificagcbes normais destinadas a

moradias, hotéis, escritérios, entre outros.

Figura 24 - Isopletas da velocidade basica do vento.
Fonte: ABNT NBR 6123:1988
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Estabelecida a velocidade basica do vento, a partir da cidade onde seria executada
a edificacdo (conforme a Figura 24), calcula-se entdo, a chamada velocidade
caracteristica que leva em conta fatores como: topografia do local, rugosidade do

terreno, altura da edificacdo, geometria da edificacao, tipo de ocupagao e aspectos
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relacionados com a importadncia social da edificagdo e risco de vida dos seus

usuarios.

De acordo com a ABNT NBR 6123:1988 a velocidade caracteristica € dada pela

equacao:
VK = 110515253 (271)
Onde:

e V/; é a velocidade basica do vento;

e S é o fator topografico que leva em conta as variagdes do relevo do terreno;

e S, é um fator relativo a rugosidade do terreno e as dimensdes geométricas da
edificagao;

e S3; é um fator baseado em conceitos estatisticos, que considera o grau de

segurancga requerido e a vida util da edificacao.

Em seu item 4.2.3, a ABNT NBR 6123:1988 estabelece que, a forga global do vento
sobre uma edificacdo ou parte dela, é obtida pela soma vetorial das forcas de vento
que ali atuam, e a componente da forga global na direcdo do vento, denominada

forca de arrasto F, é obtida pela equagao:
F, = C,qA, (2.72)
Onde:

e (C,é o chamado coeficiente de arrasto;
e A.é a area frontal efetiva; Area da projecéo ortogonal da edificagdo, estrutura
ou elemento estrutural sobre um plano perpendicular a dire¢do do vento;

e ( é apressao dindamica do vento.

Sendo a pressao dindmica do vento "q" definida pela equacao:
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q = 0,613V2 (2.73)
Dado em N/m?e com Vixem m/s.

Ainda segundo a ABNT NBR 6123:1988, o coeficiente de arrasto (C,) em edificagbes
de multiplos andares com planta retangular, € dado a partir de abacos como os
mostrados nas Figura 25 e Figura 26, fungdes das relagdes h/L4, L4/L, e da condig&o

de turbuléncia do vento.

e O parametro "h" é a altura da edificacao;
e L4é alargura da edificagao perpendicular a diregao do vento considerado;

e L, é o comprimento da edificagao paralelo a direcado do vento considerado.

Figura 25 - Coeficiente de arrasto para vento de baixa turbuléncia
Fonte: Manual CAD/TQS (2013)
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Figura 26 - Coeficiente de arrasto para vento de alta turbuléncia
__Fonte: Manual CAD/TQS (2013)

As condicdes de turbuléncia do vento sao classificadas de acordo com a disposi¢ao
e quantidade de obstaculos ao redor da edificagdo considerada. Admite-se vento de
baixa turbuléncia quando a edificagao encontra-se em regido relativamente aberta e
plana, com obstaculos suficientemente espacados (em fungdo da altura da
edificacéo) onde o vento flui de maneira regular. O vento de alta turbuléncia ocorre
em virtude da presenca de obstaculos ao redor e proximos da edificacdo
considerada. Tais obstaculos se opdéem ao fluxo de vento gerando vortices (alta

turbuléncia) e reduzindo a intensidade da forga do mesmo.

Segundo a ABNT NBR 6123:1988, em seu item 6.5.3, uma edificacdo € considerada
em vento de alta turbuléncia quando sua altura ndo excede duas vezes a altura
média das edificagbes nas vizinhangas, estendendo-se estas, na direcdo e no

sentido do vento incidente, a uma distadncia minima de:

¢ 500 metros, para uma edificacao de até 40 metros de altura;
¢ 1000 metros, para uma edificacao de até 55 metros de altura;
e 2000 metros, para uma edificacao de até 70 metros de altura;

e 3000 metros, para uma edificagcao de até 80 metros de altura.
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2.3 ANALISE NAO LINEAR

Segundo KIMURA (2007), de maneira simplificada, uma analise nao linear € um
calculo onde a resposta da estrutura, seja essa em deslocamentos, esforcos ou
tensdes, possui um comportamento n&o linear, isto €, ndo linearmente proporcional a
um carregamento aplicado na mesma. Tal comportamento € caracteristico de
estruturas de concreto armado, e tais efeitos devem sempre ser considerados na

analise estrutural.

Os comportamentos ndo lineares mais relevantes no caso de edificios de concreto
sdo os de origem fisica (material) e geométrica, ambos intrinsecos a todas as

estruturas reais de concreto armado.

[...] o comportamento linear da estrutura exige a existéncia do
comportamento linear do material e de uma geometria adequada
da estrutura. Quando uma dessas condi¢cdes nao é satisfeita, a
estrutura apresenta um comportamento n&o linear, podendo
existir uma néo linearidade fisica ou uma n&o linearidade
geomeétrica. (FUSCO, 1976, p.126)

2.3.1 Nao Linearidade Fisica (NLF)

A nao linearidade fisica, ou melhor, a variagao das propriedades fisicas do material
para um dado carregamento € um fendmeno intrinseco da analise de estruturas de
concreto. A grande diferenca proporcional entre a capacidade de resistir a esforgos
de compressao em comparagao com esforcos de tragdo do concreto, leva aos
engenheiros a necessariamente trabalhar com este material fora dos limites de
proporcionalidade estabelecidos primeiro por Hooke (1676) em sua famosa lei: "Qual
é a deformacgdo, tal é a forca". Embora, a lei de Hooke, aponte para uma
dependéncia entre forcas e deslocamentos, atualmente ela é interpretada como uma
relacdo de dependéncia linear entre a tensdo e a deformagao, sendo valida para a
grande maioria dos materiais, desde que, sejam respeitados determinados limites de
solicitagdo (FEODOSIEV, 1977).
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O que ocorre na pratica da engenharia civil € que o concreto esta, na maioria das
vezes, submetido a esforgcos de tracdo superiores aos que pode resistir. Deste
modo, dentre algumas das infinitas se¢des transversais de um elemento estrutural, o

concreto sofre ruptura por tragao, e o elemento nesta configuragao ¢é dito fissurado.

Figura 27 - Elemento fissurado por flexao.
Fonte: Kimura (2007)
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REGIOES INTEGRAS

Tanto para uma secdo transversal especifica como para um das infinitas secdes
transversais ao longo de um elemento, a intensidade da tensdo assim como seu
sinal (tragdo ou compressao) varia muitas vezes de maneira nao linear e néao
uniforme, mesmo para os carregamentos mais comuns. O que torna dificil definir um
valor para a rigidez (fator de proporgéao entre tensdo e deformagéo) unico para todo

o elemento.

Em edificios de concreto armado, as propriedades dos materiais constituintes vao se
modificando de acordo com o incremento de carregamento na estrutura conferindo
aos elementos um comportamento nao linear, resultado basicamente dos efeitos da
propria fissuragdo, assim como da fluéncia, da presenca de armaduras e da
combinagao de diferentes esforgos. Considerar todos esses parametros de forma
exata levaria a um alto grau de complexidade no calculo de cada elemento
componente da estrutura, pois esta reage de maneira singular para cada fator
mencionado (BUENO, 2009).

A fim de simplificar a analise e dimensionamento, e simular a ndo linearidade fisica

em uma estrutura, muitos autores e a prépria norma ABNT NBR 6118:2014,
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propdem o artificio de se alterar diretamente o valor da rigidez dos elementos
componentes, como vigas e pilares, uma vez que estes tém seus deslocamentos
diretamente afetados por sua rigidez. A ideia € adotar para o calculo uma rigidez
efetiva, menor que aquela encontrada para a seg¢ao nao fissurada, denominada na
referida norma de rigidez secante. Em uma analise de 22 Ordem, o valor de “El”
deve ser representativo para a rigidez dos membros em um estado imediatamente
anterior ao estado limite ultimo, situagao esta, onde os elementos ja se encontram

fissurados.

A ABNT NBR 6118:2014 em seu item 15.3 torna obrigatéria a analise das estruturas
de concreto armado levando-se em consideracdo a NLF, e no item 15.7.3 indica os
valores a serem adotados para a redugao da rigidez dos elementos estruturais,
quando se leva em conta os efeitos de 22 Ordem globais em edificios com quatro ou

mais pavimentos:

e Lajes: (El)sec = 0,3 Eqilc
e Vigas:
» (EDsec =0,4 Eglc para As™ # As
» (El)sec =0,5 Egilc para As” = A
o Pilares: (El)sec = 0,8 Eqilc

Sendo, | 0 momento de inércia da sec¢ao bruta de concreto, incluindo, quando for o
caso, as mesas colaborantes e E; o modulo de deformagéao tangencial inicial do

concreto, obtido por ensaio adequado ou, na falta deste, pela formulacio:

E.i = ag5600,/f. para f. de 20 MPa a 50 MPa

£ 1/3 (2.74)

21,5.103a, (E + 1,25) para f,, de 55 MPa 2 90 MPa

Onde o depende do agregado graudo utilizado na composigédo do concreto.

Até a versao de 2007, a ABNT NBR 6118, admitia que quando a estrutura de

contraventamento fosse composta exclusivamente por vigas e pilares e y (fator de



70

instabilidade global descrito em 2.4.2) fosse menor que 1,3, a rigidez secante de

vigas e pilares poderia ser considerada como;
e Pilares e Vigas: (El)sec = 0,7 Egilc

A partir da versao de 2014, esta consideragdo foi subtraida da referida norma.
Ressalta-se que, a adogdo destes coeficientes redutores para os elementos
estruturais de maneira generalizada é direcionada para uma analise de NLF global,
isto é, considerando o comportamento conjunto dos elementos que formam a
edificacdo. Quando sao analisados elementos estruturais isolados, como por
exemplo, lances de pilares ou vigas, uma abordagem mais refinada para se levar em
consideragao os efeitos da NLF é contemplada pela ABNT NBR 6118:2014, através

da utilizagdo dos diagramas de momento-curvatura.

De maneira analoga ao diagrama de tensdo-deformagdo, pode-se construir um
diagrama de momento por curvatura a partir da formulagdo aproximada da

resisténcia dos materiais:

= -= (2.75)

1 M

r
Pode-se perceber pela equacao (2.75) que a relagdo entre momento e curvatura é
feita pela rigidez “EI” do elemento. Na Figura 28, tem-se um diagrama M x 1/r para
uma secdo no meio do vao de uma viga bi-apoiada para diferentes niveis de
solicitagcdo. Neste diagrama a rigidez Els.c € 0 arco tangente do angulo da curva, que

varia ao longo desta.
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Figura 28 - Diagrama Momento x Curvatura da segéo central de uma viga bi-apoiada
Fonte: Bueno (2009)
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No ponto A da Figura 28, tem-se a viga integra, isto €, sem fissuras, com pequenas
deformagbes e respeitando a lei de Hooke, tal configuragdo € conhecida como
Estadio | do concreto e a rigidez permanece constante. Até ser atingido o ponto B,
onde se inicia o processo de fissuragédo da viga, por ter sido alcangado o momento
de fissuracao do concreto, a partir do qual, a tensédo de tragao nas fibras inferiores
da viga é maior que aquela suportada pelo material. A partir deste ponto, a tensao é
"transferida" para o ago da armadura que passa a trabalhar tensionado. Como
resultado, uma secao menor de concreto atua efetivamente resistindo aos momentos
externos e a inércia da viga sofre uma redugdo. Pode-se observar pelo diagrama
que a partir do ponto B o angulo da curva diminui o que representa uma redugao da

rigidez do elemento, sendo este o chamando Estadio Il do concreto.

As estruturas de concreto sao idealizadas para trabalharem com um nivel de
carregamento representado a partir do ponto C da Figura 28, onde uma combinagéo
de resisténcia a compressao do concreto com resisténcia a tracdo do ago atuam
juntas para equilibrar as solicitacbes externas. Esta fase do diagrama é tomada
como aproximadamente linear, pois a maior abertura de fissura que ocorre se
enquadra dentro dos limites de aceitabilidade dados pelo Estado Limite de

Fissuracao.
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A partir do ponto D da Figura 28, a solicitacdo externa provoca o escoamento do ago
e verifica-se uma acentuada redugédo da rigidez do elemento, representada pela
variagdo do angulo da curva. Este € o chamado Estadio Ill do concreto e uma vez
atingido o escoamento do ago, para pequenos incrementos de momento observa-se
uma grande variagdo na curvatura do elemento. A viga finalmente atinge o ELU pelo
esmagamento do concreto da parte superior da secédo, representada pelo ponto E da
Figura 28.

Para o caso particular de pilares, sendo a solicitagao tipica deste elemento a flexo-
compressado obliqua, é conveniente construir o chamando diagrama normal-
momento-curvatura, para a avaliagdo da rigidez equivalente deste tipo de elemento.
De uma maneira geral, a inclusdo do esforco axial deve aumentar a inclinagdo da
curva do diagrama, ja que uma compressao normal tende a tornar o elemento mais
rigido a flexdo, ao passo que os valores dos momentos limites que definem as

regides do diagrama devem diminuir de valor.

E importante observar que, para a construcdo do diagrama momento-curvatura é
necessario o conhecimento prévio da armadura, tanto da sua quantidade como da
sua disposi¢cao na segao transversal, que exerce grande influéncia nos Estadios | e Il
assim como na extensao do patamar de ductilidade (Estadio Ill). Qualquer variagcéo
da armadura assim como do valor da for¢ca axial alteram a inclinacdo do diagrama,

isto €, a rigidez do elemento.

A norma americana ACI 318:1995 adotou um fator de reducdo de rigidez para
elementos de concreto armado em “Analise de 22 Ordem”, seguindo trabalhos de
Kordina (1972), Hage e MacGregor (1974) e as revisdes propostas por MacGregor
(1993) apud Bueno (2014). Os autores analisaram a variagao da rigidez para varios
elementos de porticos submetidos a esforcos devido a acdo de vento e cargas

gravitacionais, além de uma combinac&o de ambas (BUENO, 2014).

Kordina (1972) apud Bueno (2014) apresentou em seu trabalho valores para o fator
de redugdo em funcdo da geometria do elemento, disposicdo e quantidade de
armaduras além de condi¢gdes de carregamento. Hage e MacGregor (1974) apud

Bueno (2014) realizaram estudos em vigas com sec¢éo T, lajes lisas e pilares, que
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levaram a proposigao de rigidez equivalente para vigas de 40% da rigidez efetiva e

de 80% no caso de pilares.

MacGregor (1993) apud Bueno (2014) introduziu ainda, outro fator de reduc&o que,
segundo o autor, deveria ser incluso para considerar nas analises de 22 Ordem a
variabilidade na determinagdo das deformacdes laterais, resultantes de
simplificagbes de calculo referentes ao modelo estrutural e aos valores assumidos
de E e I. Assim, a norma ACI 318:1995 adotou para porticos de concreto os

seguintes valores:

e Vigas: 0,875.0,4=0,35 Eclq
e Pilares: 0,875.0,8=0,7 Eclg

Onde Eclq representa a rigidez bruta da se¢do do elemento.

Para as verificagdes do ELS, MacGregor (1993) propde valores maiores para a

rigidez efetiva, que foram adotados pela ACI 318:1995;

e Vigas: 0,5 Eclg
e Pilares: 1,0 Eclg

Na revisdo da norma americana ACI 318 de 2005, altera¢des propostas por Khuntia
e Ghosh (2004) apud Bueno (2014) foram incorporadas. Os autores propuseram
novas expressodes para a determinacao do fator de redugao da rigidez para vigas e
pilares validos tanto para o ELU como para o ELS. Para o caso de pilares a

expressao proposta, que foi incorporada na ACI 318 de 2008 foi:

e P
El, = E.1,(0,80 + 25p,) (1 -5 0,5 P—) (2.76)
0

Onde:

e E. Modulo de elasticidade secante do concreto
e |y Inércia da segéo bruta de concreto

e pg: taxa de armadura da seg&o transversal.
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e P/Py: relagdo entre carga axial solicitante e carga ultima

e e/h: razdo entre a excentricidade do carregamento e a altura da segéo.

Considerando Ecliga < Ele < Eclg, sendo o limite inferior da rigidez efetiva Ele o
equivalente ao elemento que por suas caracteristicas de excentricidade e
carregamento tem comportamento mais similar ao de vigas do que pilares, e o limite
superior a rigidez apenas da sec¢do de concreto integra, sem considerar o aumento

que uma taxa de armadura maior produz (BUENO, 2014).

Para as vigas, as formulagdes para a determinagao do fator de reducao de rigidez

variam de acordo com 0s casos:

a) Vigas retangulares com concreto de até 41,4 MPa (6000 psi), podem ter sua

rigidez determinada a partir da equagéao simplificada;

b
El, = E.,(0,1+ 25p) (1,2 ~02 E) < 0,6E,1, 2.77)

Alternativamente, adotando o conceito de sec¢ao transformada;

bc3
ICT = T + TLAS(d - C)Z (278)

Onde b é a largura da viga, d é a altura util da secéo, ¢ € a profundidade da linha
neutra, n € a relagao entre os mdédulos de elasticidade do ago e do concreto e Ag € a
area de ago da armadura positiva.

b) Vigas retangulares com concreto acima de 41,4 MPa (6000 psi);
El, = Ely(0,1+25p) (1,2 = 0,22) (1,15 — 4x1075£) < 0,6E, (2.79)

c) Vigas T;
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El,;
El,

ty
- (1 + zﬁ) <14 (2.80)

Onde El. é obtido a partir da equagao para vigas retangulares (2.77).

Na revisdo da norma americana ACIl 318 de 2011 as formulagcbes permaneceram
inalteradas. Ademais, o fator de redugéao proposto por MacGregor (1993) continua
incorporado nas formulagdes desta norma, limitando o intervalo dos fatores em
0,35Elg < Ele = 0,875Elg para pilares e 0,25Elq4 < Ele < 0,5Elg para as vigas (BUENO,
2014).

2.3.2 Nao Linearidade Geométrica (NLG)

Conforme visto na seg¢do 2.2, a analise do sistema estrutural considerando sua
situacdo deformada leva a um acréscimo de solicitagcdo e consequentemente um
efeito (deformacédo, tensdo, esforgos) maior que aquele previsto em uma analise
linear partindo de uma situagdo ndo deformada, mesmo para materiais de
comportamento elastico-linear. Assim sendo, o efeito ndo é linearmente proporcional
a acgao, o que caracteriza e nomeia o fendbmeno como Nao Linearidade Geométrica
(NLG).

Ao se realizar uma analise levando-se em consideracdo a NLG, uma formulagao de
seguranga para a combinagao das agoes é admitida na ABNT NBR 6118:2014. A
majoracgao das cargas solicitantes caracteristicas normalmente é realizada pelo fator
% (analise linear), que seguindo a ABNT NBR 8681:2003 - Agbes e Seguranga nas

Estruturas, pode ser desdobrado em trés valores:
Yr = YrYr2Vr3 (2.81)
Onde:

e . Considera a variabilidade das agdes;

e o € 0 proprio coeficiente de combinagao wy;
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e x3. Considera os possiveis erros de avaliagdo dos efeitos das agdes, por

deficiéncia do método de calculo empregado ou por problemas construtivos.

Para a analise considerando-se a NLG, a majoracdo do carregamento solicitante
pode ser feito pelo fator %/x3, € posteriormente, os esforgos solicitantes encontrados
sdo majorados pelo fator #3, que neste caso, deve sempre obedecer a u3igual a 1,1.
Desta forma, para o dimensionamento no ELU do elemento estrutural o fator x# é
inteiramente considerado, embora o esforgo encontrado seja menor que aquele que
seria obtido caso o fator x3 tivesse sido aplicado ao carregamento solicitante
caracteristico num primeiro momento da analise, pois como dito, na NLG n&o ha
uma proporg¢ao linear entre acao e efeitos. Franco e Vasconcelos (1991) comentam
que esta pratica é realizada em virtude da analise (considerando a NLG) ser mais

refinada, diminuindo as incertezas ponderadas pelo xs.

A ABNT NBR 8681:2003 estabelece o valor de @y de acordo com o tipo de

carregamento, da seguinte maneira:

e Yo =0,5 nos casos mais gerais;
e Yo =0,7 para elevada concentracdo de pesos e pessoas;

e Yo =0,8 em depdsitos, arquivos, oficinas e garagens.

2.4 ESTABILIDADE GLOBAL

A estabilidade global de uma estrutura € inversamente proporcional a sua
sensibilidade perante os efeitos de 22 Ordem (KIMURA, 2007). Dessa forma, €&
possivel distinguir um edificio estavel de um instavel por meio de um calculo, ou
mesmo de uma estimativa, dos efeitos globais de 22 Ordem que estarao presentes

na estrutura.

A ABNT NBR 6118:2014 em seu item 15.2 define o chamado Estado Limite Ultimo
de Instabilidade como sendo aquele que é atingido sempre que, ao crescer a
intensidade do carregamento e, portanto, das deformagbes, ha elementos

submetidos a flexo-compressdo em que o aumento da capacidade resistente passa
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a ser inferior ao aumento da solicitagdo. Como dito na seg¢do 2.2, a mesma norma
admite que o dimensionamento da estrutura seja realizado dispensando-se os
efeitos de 2% Ordem quando estes forem inferiores a 10% dos respectivos efeitos de
12 Ordem, pois nesta porcentagem ja esta inclusa nas incertezas do carregamento

de vento.

MZd = 111M1d (282)

Onde Myq € o valor de calculo do momento total que inclui o momento de 22 Ordem e

M4 € o valor de calculo do momento de 12 Ordem.

Observa-se, no entanto, que para a determinagdo do momento Moy € necessario
realizar a priori uma analise de 22 Ordem, independente de seus efeitos serem
utilizados ou nédo para o dimensionamento da estrutura. Sendo a analise de 22
Ordem mais complexa que de 12 Ordem, verifica-se a conveniéncia em se analisar a
estrutura a partir de parametros praticos que auxiliam na decisdo de considerar ou

nao os efeitos de 22 Ordem, sendo os previstos na norma brasileira 0 parametro «

(alfa) e o coeficiente y, (gama z).

Adicionalmente, é interessante verificar a relacdo flecha e altura, que avalia os
deslocamentos laterais e seus limites para o Estado Limite de Deformacgdes

Excessivas, embora esse parametro ndo seja mais considerado de instabilidade.

2.4.1 Parametro de Instabilidade Alfa

O paréametro « foi introduzido em 1967 por Hurbert Beck e Gert Kdnig baseado na
teoria de Euler e é utilizado para avaliar a consideracao ou nao dos efeitos de 22
Ordem através da rigidez da estrutura. Considere uma coluna reta com
comportamento elastico-linear (pequenos deslocamentos) e comprimento “L”,
submetida a carregamento vertical distribuido ao longo de sua altura, a equagéao

diferencial que permite a determinagéo da carga critica € a que segue:



d? P
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(2.83)

Onde y(x) representa o deslocamento do eixo da barra, medido perpendicularmente

a ela, e P(x) = px é a resultante do carregamento vertical distribuido. Langando-se

mao de um artificio algébrico, adotam-se o parametro adimensional (abscissa

adimensional) &£ = x/L, tem-se:

Pela regra da cadeia,

Derivando novamente em &

x=¢.L

dy dy dx dy
dé  dx'dé  dx’

Substituindo em (2.83) obtém-se:

Ou ainda,

Py _&y
dé?  dx?
Ay _dy 1
dx? dé&? I?
d*y PL?
—+—y=0
dé?  EI
d%y
_— 2 —
a2 +a.y=0

(2.84)

(2.85)

(2.86)

(2.87)

Sendo ¢ um coeficiente adimensional relativo & flambagem da barra. Quando a

carga P(x) atinge seu valor critico P, (forga critica ou forga de Euler),  passa a ser
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o autovalor da equacgéao diferencial. A determinagao da carga critica de flambagem,
como vista na seg¢do (2.2), pode ser realizada a partir da determinagdo dos
autovalores da equacao diferencial da linha elastica. Na pratica somente o menor
valor do autovalor € que tem relevancia, ou como visto na secéo (2.2) a primeira

carga critica de Euler.

2 _ (2.88)

Beck e Konig (1967) apud Vasconcelos (1997) analisaram os valores de o para um
edificio de varios pavimentos com pé-direito constante (valor discreto em x),
calculando a diferenca de deslocamento entre pavimentos (valor discreto em vy).
Admitindo que os pilares da estrutura estivessem rigidamente ligados entre si e
assumindo a existéncia de um elemento rigido de contraventamento, como um pilar-
parede, para que desta forma, fosse possivel analisar a estrutura como um pilar
unico de rigidez equivalente, que sob agdo de um mesmo carregamento levaria as
mesmas flechas horizontais da estrutura original, transformando assim o discreto em

continuo.

Figura 29 - Sistema discreto e sistema continuo idealizado
Fonte: Bueno (2009)
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Os autores, utilizando o mesmo artificio da abscissa adimensional &£ = x/L, chegaram
a uma equacéao diferencial linear ndo-homogénea de quarta ordem com coeficientes

variaveis:

wlL*

— (2.89)

(@) + a2y 6).¢] =

{1 ti)

Sendo “w” a carga horizontal uniformemente distribuida na altura “L” da edificagdo. A
solugdo desta equacéao foi obtida utilizando funcdes de Bessel, e a carga “P” do

coeficiente de instabilidade da eq. (2.88) assume a forma:

P=({p+v)l (2.90)

Sendo “p” o carregamento na estrutura de contraventamento e “v” a carga distribuida

na estrutura contraventada. Finalmente,

a? =

PI2  (p+v)L?

2.91
El EI ( )

Em sintese, a verificacdo da estabilidade do edificio passa a ser a verificacdo de um
pilar de rigidez equivalente cujo parametro o é facilmente determinado. Tal
simplificagdo somente é aceitavel para um grande numero de andares, que 0s
autores admitiram ser maior que quatro pavimentos, para os quais, o valor critico de
a encontrado foi 2,8. Entretanto, para se ponderar um fator de seguranga e garantir
que os deslocamentos horizontais ndo sejam muito expressivos, dispensando assim
a analise de 22 Ordem, foi proposta a adogdo de um valor limite igual a 0,6 para o

parametro o.

Vasconcelos (1997), indica para edificios com menos de 4 andares a seguinte

formulacao:

a? = 2,8 —1,1e"022n (2.92)
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Sendo n o numero de pavimentos.

No mesmo trabalho, o autor chega a valores coincidentes com os originais para
edificios acima de 20 andares e valores razoavelmente proximos para edificios
acima de quatro andares, utilizando, entretanto, sistemas computacionais que lhe

permitiram analisar a estrutura discreta ao invés da continua.

O paréametro « foi incorporado ao CEP-FIP em 1978 e retirado do mesmo em 1990.
Ja a ABNT NBR 6118 adota o parametro desde sua revisdo em 2003, utilizando a

seguinte formulacéo:
N
a = Hiop K/(Ecsfc) (2.93)

Onde Hy € a altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundag¢ao ou de um
nivel pouco deslocavel do subsolo, Nx € o somatoério de todas as cargas verticais

atuantes na estrutura com seu valor caracteristico.

Segundo Vasconcelos (1985) apud Bueno (2009), a validade da utilizacdo deste
parametro se da para material dentro do regime elastico e estruturas formadas por
elementos pré-moldados, alvenaria auto-portante ou estruturas com nucleos
bastante rigidos, como pilares-parede, pois 0 médulo de rigidez El. € obtido nestes
casos pelo somatorio das rigidezes de cada pilar. No caso de estruturas moldadas in
loco ocorre a solidarizagdo das vigas com pilares imprimindo um acréscimo de
rigidez consideravel que, se ndo levado em consideragao, resulta em valores de

a maiores que realmente representam.

Uma maneira de tratar esta imprecisdo € calculando uma rigidez equivalente para o
portico igualando-o a um pilar de rigidez constante, como esquematizado na Figura
30. Considerando um carregamento horizontal uniformemente distribuido
caracteristico, pode-se calcular a flecha horizontal caracteristica fx do topo do edificio
e igualando ao deslocamento do topo de um pilar equivalente em balango com altura
H igual a da edificacdo e de rigidez (El)x constante, sob a agdo da mesma carga

horizontal caracteristica, chegando assim a expressao:



Ficando o parametro assim definido:

N,
=t [V,
a tot\/ (El)kequiv

Figura 30 - Rigidez equivalente de porticos
Fonte: Bueno (2009)

o

|

|

|

|

N

|/ 7 Lp

| / I
|

|

l

|

82

(2.94)

(2.95)

(2.96)

A ABNT NBR 6118:2014 adota os seguintes valores para «, que segue as

indicagdes de Franco (1985):

{a =02+0,1n —paran< 3
a=06 — paran =4

Sendo n o numero de pavimentos.

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

configuragbes a norma prevé ainda.
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e «a=0,7 no caso de contraventamento exclusivo de pilares-parede

e «a=0,5no caso de contraventamento exclusivo por porticos

2.4.2 Gama Z (y)

O parametro de instabilidade j, foi introduzido por Franco e Vasconcelos (1991),
sendo este, largamente utilizado para a analise dos projetos estruturais no Brasil
atualmente. O parametro mede a sensibilidade de uma edificagdo com relagéo aos
efeitos de 22 Ordem, e ainda pode ser utilizado para majorar os efeitos de 12 Ordem

devido as cargas horizontais, obtendo assim, efeitos de 22 Ordem aproximados.

Sua formulacao baseia-se na hipotese de que os acréscimos dos efeitos, no caso os
momentos, gerados pela agdo de um carregamento vertical na estrutura com os nos
deslocados, se desenvolver segundo uma progressao geométrica (PG). Efetuando-
se uma analise de 12 Ordem, o momento de 12 Ordem M; é calculado com relacéo a
base da edificacdo, além dos respectivos deslocamentos horizontais dos nds da
estrutura, formando assim, a primeira configuragdo deformada da mesma. Em
virtude da nova posi¢cao deformada, as cargas verticais passam a gerar momentos
de 22 Ordem (AM) e consequentemente novos deslocamentos horizontais (ver
secgOes 2.2 e 2.3.2). Este processo se repete gerando acréscimos de momentos que
diminuem com a continuidade da iteragdo até se tornarem insignificantes (no caso
de estruturas estaveis). A soma de todos estes acréscimos de momentos e mais o
momento de 1 Ordem M; é chamado momento de 22 Ordem M,, como visto

anteriormente.

Onde j € o numero total de iteragdes consideradas para o equilibrio da estrutura.

O CEP-FIP Manual of Buckling and Instability (1978) apud Franco e Vasconcelos
(1991) sugere que as parcelas do momento M; consistem numa progressao

(1]

geomeétrica decrescente de razdo “r’, como representada na Figura 31:
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AM, AM, AM
M, _ AM, AM,_,

r

Figura 31 - Determinagdo do momento final M,
Fonte: Bueno (2009)

1 2 3 Numero de
iteragdes

Da equagdo (2.98) tem-se que, AM; = r.AM;_4, 0 que leva a rescrever a eq. (2.97)

como:

My,=Q+r+r2+ri+... +r))M, (2.99)

Tomando o limite de M, quando j tende ao infinito obtém-se:

lim M, (j) = 17— M; (2.100)
Ou ainda,
1
Mzzl_—AMdMl (2.101)
Miq

Onde AM,; = P,.a, representa o acréscimo de momento da primeira analise de 22
Ordem (P4 é a carga vertical de calculo e a4 € a flecha de calculo de 1 Ordem) e
M4 = F;.L € o momento de 12 Ordem (F4 € a forga horizontal resultante de calculo e

L é a altura do ponto de aplicagao da carga horizontal).
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O coeficiente 5, € o termo do segundo membro da eq. (2.101) que majora 0 momento
de 12 Ordem:

1
=g, (2.102)
M,

Em sintese, o coeficiente 5, € determinado pela primeira iteragdo do processo de
analise de 22 Ordem de um sistema estrutural, considerando que a sucessao de

efeitos obedecera a uma progressao geométrica decrescente de razdo constante.

Como visto na secao 2.3.2 a ABNT NBR 6118:2014 sugere a consideragcdo do
coeficiente yr; = 1,1. Desde modo, na formulagédo do coeficiente j, as cargas
solicitantes de calculo devem ser multiplicadas pelo fator y¢/ys; e posteriormente,
majoradas por yy; igual a 1,1. Assim, considerando a formulagéo de seguranga, tem-
se:

1

(7-32)

1 — Y3 Y3

My

Yr3

Vz =

Finalmente, para ys; = 1,1, o coeficiente y; sera:

1
Yz = m (2.103)
My 11

Como consequéncia natural, ja que » majora o momento fletor de 12 Ordem,
considerando o critério de imobilidade dado pela ABNT NBR 6118:2014 e

apresentado na sec¢ao 2.2, resulta que:
v, <11 (2.104)

Para estruturas de nods fixos.
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A aplicagao do coeficiente 5, se da no regime elastico, em edificios regulares com no
minimo quatro pavimentos e a ndo linearidade fisica do material deve ser levada em
consideragao para o calculo. Uma grande vantagem em sua utilizagdo reside na
possibilidade de se aplicar o % como fator majorado dos esforgos de 12 Ordem para
0 caso de estruturas de ndés moveis, no que a ABNT NBR 6118:2014 chama de

solugao aproximada, como sera apresentado com mais detalhes na secéo 2.5.3.

Considere uma coluna engastada na base, de material elastico-linear, sujeita a

esforgos horizontais e verticais caracteristicos como mostra a Figura 32.

Figura 32 - Coluna Engastada na base
Fonte: Autor

Fv=150kN

Fh=100kN

SECAQO TRANSVERSAL
(cm)y

30

30

5,0 metros

MATERIAL :25MPa
E=28.000 mMPa

A flecha de 12 Ordem no topo da barra gerada pela carga horizontal é dada pela

equacao:

1PL3
ﬁnax ::§'E7_

(2.105)
Segundo a ABNT NBR 6118:2014, item 15.5.1, na analise da estabilidade global que
trata a estrutura como um todo, o valor representativo do modulo de deformagao
secante, pode ser majorado em 10%. O mddulo secante de acordo com a ABNT

NBR 6118:2014 é calculado da seguinte forma:



87

Ecs = aiE,
fck
.= 2—<1
a; =08+0, 50 = ,0
a; = 0,8625
E.s = 0,8625.28000 = 24.150MPa
1,1.E.s = 26.565 MPa

E a flecha sera:
10.53

1
Jmax = 37656500.6,75x10-F 234 ™m = 232 cm

A Figura 33 mostra os resultados para a barra, numa analise de 12 Ordem.
Figura 33 - Esforgos e Flecha de 1° Ordem
Fonte: Autor
Fv=150kN

Fh=100kN -150kN -100kN
%____I'_ _____ -

23,2cm

)
)
\.I/

| ™

"y

ESFORCO ESFORCO —-500kN.m
NORMAL CORTANTE MOMENTO
FLETOR

De maneira pratica, adota-se um coeficiente de segurancga j igual a 1,4, obtendo-se

assim, os valores de calculo mostrados na Figura 34



88

Figura 34 - Valores de Calculo
Fonte: Autor

Fv=150kN
Fvd=210kN
Fh=100kN
Fhd=140kN i

'L 23,2.1,4=32,5cm

O valor do coeficiente y, sera:

AM = 210.0,3248 = 68,2 kN.m

M; = 140.5 = 700 kN.m

1
Yz = W = 1,108
700

No entanto, como dito, na aplicagdo do j a ndo linearidade fisica deve ser
incorporada ao calculo, o que remete a uma correcdo do valor do parametro.
Conforme visto na sec¢ao 2.3.1, a ABNT NBR 6118:2007 previa que, para estruturas

contraventadas exclusivamente por vigas e pilares e com um » menor que 1,3 a

rigidez dos elementos poderia ser tomada como:

e Pilares e Vigas: (El)sec = 0,7 Egilc

Assim, considerando a nova rigidez, obtém-se uma flecha maior para a barra, como

mostrado na Figura 35:
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Figura 35 - Flecha para rigidez reduzida
Fonte: Autor

Fvd=210kN

Fhd=140kN

5,0 metros

E o valor de y, recalculado fica:

AM = 210.0,464 = 97,4 kN.m

M; = 140.5 =700 kN.m

1
Yz = W = 1,162
700

Observa-se que a consideracdo da nao linearidade fisica aumenta o valor do

coeficiente », como ja era esperado. Resta ainda, considerar a formulagdo de

seguranga, com a majoragéo das forgas solicitantes pelo fator y;/yy;.

1
2= o7a 10 U (2.106)
00 11

Como visto, a formulagdo de seguranga provoca uma redugédo (1,45% neste

exemplo) no valor do coeficiente ». Por fim, o valor do coeficiente » para a coluna
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analisada, considerando a nao linearidade fisica e a formulagdo de segurancga, é
igual a 1,145.

Ressalta-se que a aplicagado do coeficiente y, ndo é indicada para uma coluna como
a do exemplo analisado, sendo direcionada para o caso de edificios compostos por

multiplos pavimentos. O exemplo serve apenas para ilustrar os conceitos envolvidos.

2.4.3 Fatores que Influenciam na Estabilidade Global

Varios sdo os fatores que influenciam na condicdo de estabilidade de uma
edificacdo. Entretanto, tais fatores ndo apresentam a mesma relevancia. Ao se
analisar a formulacdo dos parametros de instabilidade apresentados nas secoes
24.1 e 2.4.2, verifica-se que os mais influentes na estabilidade de uma estrutura

s&o: o carregamento vertical e a rigidez.

2.4.3.1 Carregamento

Considere a formulagao do parametro «, eq. (2.93) mostrada novamente abaixo:
N,
@ = Hoe | (B0

Vé-se que um aumento do carregamento vertical (N¢) leva diretamente a um
aumento no valor de «a. Ja um acréscimo no carregamento horizontal ndo gera
mudancas no valor deste paramento, apesar do inevitavel aumento do deslocamento

lateral.

O mesmo pode ser observado para o coeficiente j, pois, num aumento da flecha
lateral da edificacéo, os esforcos de 12 Ordem aumentam na mesma proporgcao que
os de 22 Ordem e a relagdo Myy/M+1y permanece constante, como se demonstra a

seqguir.
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Considere novamente a coluna da Figura 32 - Coluna Engastada na base, adotando
agora uma carga horizontal dobrada, isto é, Fy igual a 200kN ao invés de 100kN,
como mostrado na Figura 36.
Figura 36 - Coluna engastada na base com carga horizontal revista
Fonte: Autor
Fv=150kN

Fh=200kN SECAO TRANSVERSAL

(cm)

30

30

5,0 metros

MATERIAL :25MPa
E=28.000 mPa

A flecha horizontal neste caso, ja considerando os valores de calculo e a néo

linearidade fisica, sera aproximadamente 92,8 centimetros. Assim o coeficiente

sera:
AM = 1,4.150.0,928 = 194,88 kN.m
M; = 1,4.200.5 = 1400 kN.m

1
V2= 49 1 ~ L4 (2.107)

=940 11

Isto €, 0 mesmo valor encontrado anteriormente. Uma maneira de se melhorar a
estabilidade de edificios altos € reduzir as cargas verticais através da utilizagdo de
materiais mais leves (paredes internas de drywall, por exemplo), ou ainda,
aplicando-se um melhor controle de qualidade nas obras, buscando menores

espessuras de revestimentos de paredes e de contrapiso.
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Tomando novamente a coluna da Figura 32 - Coluna Engastada na base,
considerando agora uma carga vertical reduzida em 20%, isto é, F,igual a 120kN ao

invés de 150kN, como mostrado na Figura 37.

Figura 37 - Coluna engastada na base com carga vertical revista
Fonte: Autor

Fv=120kN

Fh=100kN SECAO TRANSVERSAL

(cM)

30

30

5,0 metros

MATERIAL:25MPa
E=28.000 MPa

A flecha horizontal do topo, ja considerando os valores de célculo e a néo

linearidade fisica, sera, como antes, igual a 46,4 centimetros. Assim, o j, sera:
AM = 1,4.120.0,464 = 77,95 kN.m

M; = 100.1,4.5 =700 kN.m

1
e= 781 1,113 (2.108)
T7011

O que representa uma redugao no valor de j igual a 2,81% em comparagédo com o
resultado encontrado em (2.106). Em outras palavras, de maneira simplificada,
pode-se concluir que a reducdo de 20% na carga vertical levou a uma redugéo no

valor do momento de 22 Ordem de 1,145M4 para 1,113M.
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2.4.3.2 Rigidez

Intuitivamente, sabe-se que uma estrutura mais rigida é mais estavel, tal fato é
corroborado nas formulagcbes dos parametros de instabilidade apresentados nas
secdes 2.4.1 e 2.4.2. Assim como no caso do carregamento vertical, é direta a
observacgao de que uma estrutura mais rigida, isto €, um aumento no valor de El leva

a uma diminuigéo do valor do parametro «.

No caso do coeficiente %, um aumento de rigidez leva a menores valores de
deslocamentos laterais e consequentemente a menores valores dos momentos de 22
Ordem, que para uma mesma combinagcdo de carregamento gravitacional e

horizontal, resulta numa diminuicdo do valor do coeficiente.

Edificios com pilares paredes na regido de elevadores e escadas apresentam um
grande aumento de rigidez por conta destes elementos, a ponto da ABNT NBR
6118:2014 prever edificacbes com sistemas de contraventamento exclusivamente
formado por esse tipo de elemento. Ja para os edificios mais comuns, os grandes
responsaveis pela rigidez sdo os porticos. E o arranjo conveniente das segdes dos

pilares e vigas € o que garante o equilibrio da edificagcdo em todas as diregdes.

Martins (2001) modelou em elementos finitos, edificacdes formadas por lajes, vigas e
pilares, incluindo um pilar em formato de “U” na regido dos elevadores, e concluiu
que a consideracdo da rigidez a flexdo transversal das lajes influencia
significativamente o comportamento estrutural dos edificios, reduzindo os
deslocamentos laterais da edificagédo, favorecendo a estabilidade global e reduzindo

os parametros de instabilidade Alfa e Gama Z.

“[...] Isto ocorre porque as lajes, com o modelo estrutural
adotado, tém uma participacdo mais efetiva na iteracdo dos
esforcos e deslocamentos com os demais elementos (vigas,
pilares e nucleo), em comparagdo a outros modelos que as
consideram apenas como diafragmas totalmente flexiveis fora do
seu plano. [..] para alguns casos a influéncia da rigidez
transversal da laje chegou a ser tdo significativa, que em teoria
de 22 Ordem considerando a rigidez transversal da laje, os

deslocamentos foram menores do que no modelo em teoria de 1°
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Ordem sem a consideragédo da rigidez a flexdo das lajes [...]"
(Martins, 2001).

Resultados semelhantes foram encontrados por Feitosa e Alves (2015), que
modelaram no programa comercial CAD/TQS, edificios de multiplos andares
formados exclusivamente por lajes lisas com nucleo rigido. Os autores ora
consideraram as lajes como elementos resistentes aos esforgos horizontais,
incluindo a rigidez a flexao transversal das lajes ao pértico da edificagdo, ora a
desprezaram, considerando apenas o seu efeito de diafragma rigido. Nestes
modelos as lajes foram simuladas por grelhas, ao invés de elementos de placa com
fez Martins (2001). De qualquer maneira, os autores observaram que os modelos
gue nao consideravam a rigidez a flexao transversal das lajes, levaram a resultados
de deslocamentos horizontais e esforgcos nos pilares muito superiores aqueles
encontrados nos modelos que consideravam a rigidez a flexdo transversal das lajes.
Embora os autores ndo tenham chegado a resultados conclusivos, recomendaram
fortemente a consideracao da rigidez a flexdo transversal das lajes, principalmente
na analise de estabilidade global de edificios formados exclusivamente por lajes
lisas, sobre o risco de se inviabilizar financeiramente ou arquitetonicamente esta

concepgao estrutural de maneira provavelmente equivocada.

2.5 DETERMINAGAO DOS MOMENTOS DE 22 ORDEM GLOBAIS

Quando a estrutura é classificada como de ndés modveis, € necessario implementar
um método numérico para se determinar os valores dos momentos de 22 Ordem
finais atuantes na mesma, levando-se em consideragao a NLG e a NLF. Como visto
nas segdes 2.1, 2.2 e 2.3, a determinagao de tais momentos, leva a necessidade de
se aplicar procedimentos iterativos, ja que a geometria deformada da estrutura n&o é

conhecida a priori, e varia a medida que novos incrementos de carga sao aplicados.

Existem varios procedimentos de calculo para a analise e dimensionamento de
estruturas de ndés méveis, dos mais simples aos mais complexos. Cada um deles
considera as nao linearidades dos materiais de maneiras diferentes e a escolha do

método apropriado dependera da importancia da obra e sua sensibilidade aos
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efeitos de 22 Ordem, (FRANCO, 1985). A seguir sdo apresentados trés métodos

utilizados para a resolucéo de estruturas de nés moéveis.

2.5.1 Método Exato

O método exato considera de maneira rigorosa as nao linearidades na analise de 22
Ordem. A partir da definigdo preliminar da geometria e armaduras de cada elemento
da estrutura, sdao estimados os valores iniciais de rigidez flexional e axial dos
mesmos. A NLF é considerada através de relagdbes de Momento-Curvatura para
cada nivel de carregamento analisado, com os valores de rigidez corrigidos para

cada novo incremento de carga.

“[...] O problema, entretanto esta em aplica-lo as estruturas de
edificios altos com muitos elementos, o que aumentaria
sensivelmente o custo e o tempo de processamento. Ou seja,
este método é o mais geral, porém, a consideracdo da NLF, da
forma como foi descrita, é trabalhosa e dificil de aplicar nos

casos de estruturas de grande porte.” (Carmo,1995).

Para a NLG, considera-se a estrutura na posicao deformada através de uma analise
de 22 Ordem. A matriz de rigidez da estrutura é corrigida através da atualizacédo da
geometria deformada para cada ciclo de incremento de carga. A maneira como se
altera, ou melhor, se corrige a matriz de rigidez, depende da metodologia adotada
por cada autor e programa que trabalha para este fim, tendo em mente o custo
computacional de se montar a matriz varias vezes ao longo do processo. Segundo
Corréa (1991) apud Carmo (1995), o problema a ser resolvido pode ser
transformado em uma sequéncia de analises lineares, sendo possivel decompor a
matriz de rigidez global da estrutura em matrizes incrementais dependentes dos

deslocamentos nodais.

“[...] A consideracao da NLG, por sua vez nao complica o
processo uma vez que envolve menor numero de
transformagcbes e o desenvolvimento dos equipamentos e
meétodos de calculo a viabiliza. O que se tem feito é desenvolver

programas que realizem a modificagdo na matriz de rigidez da
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estrutura conforme foi visto, considerando a NLF através do

calculo aproximado da redugéo da rigidez El [...]” (Carmo, 1995).

2.5.2 Método P-A

O método P-A é um procedimento iterativo utilizado na analise de 22 Ordem de
estruturas, onde o efeito dos deslocamentos laterais sucessivos é transformado em
forcas horizontais equivalentes. A concepcado do método é amplamente utilizada em
programas comerciais, incluindo o CAD/TQS que sera abordando na segao 3.2, para

consideragao da nao linearidade geométrica e efeitos de 22 Ordem.

[...] o que se chama P-A consiste numa analise nado linear
geomeétrica [...]. Trata-se de um processo numérico que busca a
posi¢ao final de equilibrio da estrutura de forma iterativa, por
meio de sucessivas corre¢gdes na matriz de rigidez (incorporagao
da matriz de rigidez geométrica [Ky]), de tal forma a flagrar o
aparecimento de esforgos adicionais na estrutura a medida que a
estrutura se deforma. [...] (Manual TQS 2013).

Na literatura, ha diversos métodos que levam em conta este processo, tais como:
Método de Dois Ciclos lterativos, Método da Carga Lateral Ficticia, Método da Carga
de Gravidade lterativa e Método da Rigidez Negativa (MONCAYO, 2011). Dentre

estes, apresenta-se brevemente o Método da Carga Lateral Ficticia.

O Método da Carga Lateral Ficticia consiste em se realizar uma analise de 12 Ordem
numa dada estrutura (configuragdo inicial indeformada) considerando os
carregamentos horizontais e verticais, e a partir dos deslocamentos (A) obtidos desta
analise, definir cargas horizontais ficticias, equivalentes ao carregamento de 22
Ordem, a serem consideradas numa nova analise. A cada nova analise, obtém-se
novas forcas laterais ficticias, que tendem a diminuir a medida que a estrutura
converge para uma posigao de equilibrio. A iteracédo € interrompida quando o efeito
da n-enésima carga ficticia € pequeno quando comparado ao efeito da carga ficticia

anterior.
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A formulagao para a obtengao da forga horizontal ficticia do i-enésimo andar € como

segue:

Onde:

2P XP
e (8 — Ai—l)l - [h_l (Qi+1— Ai)l (2.109)

Pi.1 e P; sdo as forcas verticais acumuladas até os pavimentos i-1 e i
respectivamente;
Ai1, Ai,Ai+1 S@0 0s deslocamentos dos andares i-1, i e i+1 respectivamente;

hi.1 € hj sdo os pé-direitos dos andares i-1 e i respectivamente.

Procedimento:

. Efetua-se a analise de 12 Ordem da estrutura, calculando-se os

deslocamentos considerando a posicdo indeformada da estrutura. A partir
desta analise, determinam-se os deslocamentos relativos entre pavimentos
(Figura 38).

Com os valores dos deslocamentos relativos, obtém-se os momentos
proporcionais em virtude das a¢des das forgas verticais atuantes nos nés da
estrutura.

Os momentos obtidos, entdo, sdo substituidos por binarios equivalentes
constituidos de forcas horizontais, cujas resultantes sao as chamadas forcas
horizontais ficticias (Figura 39).

Somam-se as forcas horizontais obtidas as atuantes e recalculam-se os
deslocamentos horizontais, novamente a partir de uma analise de 12 Ordem
(configuracdo ndo deformada). E neste procedimento que reside a facilidade
da aplicacdo do método.

Segundo MacGregor e Wight (2005) apud Bueno (2009), recomenda-se que
no caso das flechas crescerem mais de 2,5% de uma iteracdo para outra,

deve-se continuar até que este limite seja atendido.
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Figura 38 - Deslocamento relativo entre pavimentos
Fonte: Moncayo (2011)

i+ H

Figura 39 - Determinagéo das forgas horizontais ficticias
Fonte: Moncayo (2011)

i+ 2 1+2 L i+ 2 12 + —)Hi+2

itk —H,

--I'..>
P, >,

)

hi-1£/ h_ /‘Vi-.l

P4 _ [Vioq

Aj_q

Quanto a aplicagdo do método ressalta-se que, a NLF pode ser considerada, seja
pela reducgao direta do valor da rigidez do material, seja por ajuste do valor da rigidez
através do diagrama momento-curvatura para cada iteragcdo do método, sendo esta

ultima a que apresenta os melhores resultados.

Adicionalmente, uma recomendacao citada por diversos autores, diz respeito a uma
corregcdo no valor das flechas intermediarias obtidas pelo método. O diagrama de
momento do método P-A para uma coluna, tem a mesma forma curva da deflexado

desta, e quando se substitui os momentos pela forga ficticia equivalente, o diagrama
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se torna retilineo como o do momento de 12 Ordem F.L (Fi, sendo a forga horizontal
original e L a altura da coluna). Com isso, a area do diagrama real de P-A é maior
que a gerada pelas cargas ficticias, obtendo deslocamentos finais menores do que
os reais. O fato é que, aquilo que torna o método simples de aplicar, causa um
pequeno erro. Segundo MacGregor e Wight (2005) apud Bueno (2009), o aumento
nos deslocamentos varia de acordo com a rigidez dos porticos, indo de zero a 22%,
sendo este ultimo para pilares com as extremidades completamente impedidas de
girar. Os autores sugerem que se considere um valor médio de 15% e com isso o
processo estaria corrigido se a forga equivalente utilizada fosse multiplicada por um
fator de flexibilidade y, que varia de 1,0 a 1,22, podendo ser considerado 1,15 para

estruturas usuais.

Considere novamente a coluna da Figura 32, como antes, a flecha no topo da coluna
considerando as imperfei¢cdes fisicas do material e os valores de calculo, é de 0,464

metros (A). Assim, o momento na base do pilar sera:
Mz = th. L + de.A
M, =100.1,4.5 + 150.1,4.0,464 = 797,44 kN.m

E a primeira forga horizontal ficticia sera:

F, 150
Hpy = %d.A = 0,464 =139 kN (2.110)

E o deslocamento horizontal considerando a primeira for¢a horizontal ficticia (ver

Figura 40) sera:

_ 1Hpal?

— - 2.111
My =5 57pr = 00647 m ( )
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Figura 40 - Deslocamento Horizontal A,
Fonte: Autor

J/Fv=150kN
Hf1=13,9kN H,

AN |

5,0 metros

|

|

|

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

Assim, um novo momento na base do pilar pode ser calculado:
M3 = MZ + de'AI
M3 = 797,44 + 150.1,4.0,046 = 811,0 kN.m

Pode-se avaliar a precisdo do momento obtido calculando-se o erro percentual a
cada iteracdo. A titulo de exemplo realiza-se a iteracdo até que o erro seja menor
que 0,1%. Adicionalmente, seguindo a recomendacao de MacGregor e Wight (2005)

apud Bueno (2009), verifica-se o acréscimo percentual da flecha.

M3 — M,
e=—=1675% (2.112)
M;
Calculando a segunda forga horizontal ficticia:
F, 150
Hf, = f”.Al =——0,0647 = 1,941 kN (2.113)

5

E o deslocamento horizontal da segunda forga ficticia sera:
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_ 1Hppql?
273 0,7EI

= 0,009 m (2.114)

Sendo o0 novo momento na base do pilar:
M4 = M3 + F‘Ud'AZ
M, =811+ 150.1,4.0,009 = 812,9 kN.m

Com o erro de:

o=t =M _ 03 (2.115)
M4_ ) 0 .

E a diferenga percentual das flechas entre as duas iteragdes é de:

_ ﬂeChainicial + Al
flechainicial + Al + Az

_ (1 0,464 + 0,0647

a 0,464 + 0,0647 + 0,009

Fo% = (1 )100%

(2.116)

).100% = 1,67%

Terceira forga horizontal ficticia;

o 150
Hps = 7By = —=0,009 = 0,27kN (2.117)

Deslocamento horizontal devido a terceira forga horizontal ficticia;

 1Hpql?
373 0,7EI

=0,00125m = 0,125 cm (2.118)
Novo momento na base do pilar;

Ms = 812,9 + 150.1,4.0,00125 = 813,2kN.m

Erro:
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_M4
e=——*-00323% (2.119)

Flecha percentual:

fop = (1 B flechajyicia + 4, + 4;
flecha; i + A1 + Ay + A5
0,464 + 0,0647 + 0,009
- (1 a 0,464 + 0,0647 + 0,009 + 0,00125

) 100%
(2.120)

).100% = 0,232%

Alcangado um erro menor que 0,1%. Poder-se-ia interromper a iteracdo antes,
considerando o acréscimo de flecha inferior a 2,5%. O resultado do processo do P-

Delta para o exemplo foi entdo 813,2 kN.m como momento final de 22 Ordem.

2.5.3 Método Simplificado

Alternativamente ao uso do método P-A, existem outros métodos mais simples para
a determinacgao dos esforgos de 22 Ordem. A ABNT NBR 6118:2014 no item 15.7.2,
indica o préprio ), como valor majorado para os momentos de 12 Ordem

encontrados.

Ao se efetuar a analise de 12 Ordem e calcular o coeficiente j,, pode-se classificar a
estrutura como de nds fixos ou ndés moveis. Neste ultimo caso, o valor do momento
de 22 Ordem aproximado pode ser obtido pela majoragdo do momento de 12 Ordem

pela férmula:

Myo orgem = 0,95V, Myoorgem (2 121 )

Como dito, a nao linearidade fisica deve ser obrigatoriamente considerada, podendo,
no entanto, ser utilizada a simplificacdo apresentada na secao 2.3.1. Ainda segundo
a ABNT NBR 6118:2014, o procedimento é valido para valores de y, < 1,3, pois com
o aumento do coeficiente a aproximagdo cai gradativamente e este se torna

impreciso.
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Tomando-se o valor do momento de 1% Ordem encontrado na segdo 2.4.2 e

multiplicando pelo valor do coeficiente y, encontrado também naquela se¢ao, tem-se:

M, = 0,95.1,145.700 = 761,4 kN.m (2.122)

Este valor é 6,37% menor que o encontrado para o0 momento de 22 Ordem através
do método P-Delta. Observa-se ainda que, considerando o valor integral de j,
obtém-se um momento de 22 Ordem igual a 801,5 kN.m e uma diferenga percentual
de 1,44% em relagdo ao momento de 22 Ordem obtido pelo método P-Delta.
Obviamente o exemplo adotado € muito simples, e fora da realidade de uma
edificacdo, no entanto, Lima (2001) apud Moncayo (2011), em seu estudo, indica
que a utilizagdo do valor integral de j, resulta em valores mais proximos dos obtidos
pelo método P-A, do que ao se utilizar a formulacdo da ABNT NBR 6118:2014.
Carmo (1995) e Pinto (1997) apud Moncayo (2011) chegam a conclusdes

semelhantes.

2.6 SISTEMA DE CONTRAVENTAMENTO

Dada a auséncia de vigas nos edificios de lajes lisas, um sistema de
contraventamento formado por pérticos capazes de resistir as solicitagdes laterais de
vento e sismos, nado seria possivel. No entanto, conforme prescreve a norma
brasileira em seu item 13.2.4, a espessura minima para lajes macicgas lisas, isto €,
sem vigas, é de 16 cm, sendo comum para as lajes protendidas espessura de 18 cm
ou mais. Tal espessura seria o suficiente para garantir o efeito do diafragma rigido e
consequentemente o travamento dos pilares, permitindo desta forma a consideracao
da inércia equivalente de todos os pilares ao sistema de contraventamento do
edificio e garantindo a compatibilidade dos deslocamentos laterais em cada

pavimento.

Os principais sistemas de contraventamento utilizados em edificios de lajes lisas s&o
apresentados nas sec¢des 2.6.1, 2.6.2 ¢ 2.6.3.
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2.6.1 Nucleo Rigido

O nucleo rigido em edificios com lajes lisas (protendidas, por exemplo) € comumente
formado por pilares-paredes de concreto armado em formato de "U" ou "L",
localizados nas regides das caixas de elevadores e escadas (ver Figura 41). CHING
et al. (2009) recomendam um posicionamento centralizado para os nucleos rigidos
afim de se evitar excentricidades entre o centro de massa e centro de rigidez do
edificio (como na Figura 42) . Mas salienta que, independente da posi¢ao o ideal € a
utilizacdo de um elemento fechado, em formato de tubo, podendo inclusive ser

enrijecido por barras metalicas.

Figura 41 - Ndcleos rigidos em planta
Fonte: Silveira (2012)
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Figura 42 - Sistema de contraventamento por nucleo rigido - Paredes cisalhantes
Fonte: Adaptado de Ching et al. (2009)
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Parede Cisalhante - Nicleo Estrutural

A consideragdo da rigidez a flexdo transversal das lajes, associada com vigas
normalmente localizadas sobre vaos de portas de elevadores, enrijecem o nucleo
estrutural restringido parcialmente o empenamento da secdo (ver Figura 43),
reduzindo assim os deslocamentos laterais, e consequentemente os efeitos de 22
Ordem.

“Os nucleos estruturais sendo parcialmente fechados pelas
vigas, lintéis ou lajes, estes elementos contribuem com suas
resisténcias a flexdo para diminuir o empenamento. [...].
Segundo MATIAS JR. (1997) a caracteristica principal que
distingue os nucleos estruturais dos demais sistemas estruturais
é a sua capacidade de absorver as cargas horizontais. [...]
Sendo os nucleos estruturais parcialmente fechados pelas vigas,
lintéis ou lajes, estes elementos contribuem com suas
resisténcias a flexao para diminuir as deformagbes na diregdo do
empenamento. Em alguns edificios altos eles podem
isoladamente constituir a estrutura, absorvendo tanto os esforgos
horizontais como verticais; nestes casos as tensbes devido as
deformacgbes por flexdo e empenamento podem ter a mesma
ordem de grandeza, devendo ser ambas consideradas, o que

exige conhecimentos da teoria da flexo-torgéo.
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[...] No exemplo [...] formado por dois nucleos simétricos, deve-
se salienta que quando nédo se considera a rigidez da laje, os
esforgos normais no nucleo, esforgo normal e bimomento, séo
nulos. Porém quando se considera a rigidez transversal a flexao
ha o impedimento parcial do empenamento do nucleo na dire¢cdo
longitudinal de sua segéao transversal, e portanto aparecem os
esforgos normais e 0s bimomentos, que séo iguais e de sinais
opostos. [...].” (Martins, 2001 )1

Figura 43 - Restricdo ao empenamento do nucleo rigido
Fonte: Martins (2001)

/_)'L / / H/ /

! Matias Jr. (1997) descreve o nucleo rigido com um perfil delgado aberto submetido a tor¢do. O que
faz suas sec¢des transversais originalmente planas, empenarem, gerando tensdes normais de tracéo e
compressdo. Integrando-se as tensbes ao longo da secdo transversal obtém-se a grandeza
introduzida por Vlassov (1962) denominada Bimomento.
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2.6.2 Nucleo Rigido e Pérticos

Lancando-se mao de porticos de alta rigidez, formados por vigas altas ligadas a
alguns pilares, convenientemente posicionados, € possivel associar os dois sistemas
de contraventamento. Os porticos mostrados na Figura 44 podem ser indicados para
situagdes onde uma planta baixa de grande area ndo possui 0s nucleos rigidos

convenientemente espagados.

Figura 44 - Nucleo rigido e pértico
Fonte: Silveira (2012)

PGRTICO

2.6.3 Nucleo Rigido e Paredes Estruturais

Poder-se-ia ao invés de usar pérticos, associar os nucleos rigidos a outros pilares-
parede, convenientemente posicionados e, assim como no caso dos porticos, com
suas direcbes de maior rigidez perpendiculares entre si, para estabilizar a edificagdo

em todas as diregdes (como mostrado na Figura 45).
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Figura 45 - Nucleo rigido em planta com pilares-parede
Fonte: Silveira (2012)
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A Figura 46 mostra um grafico esquematico com os principais sistemas de
contraventamento internos utilizados em edificios, isto é, com a estrutura de
contraventamento centralizada nos edificios. Ja a Figura 47 mostra os principais
sistemas de contraventamento externos. Observa-se que segundo CHING et al.
(2009), os edificios do tipo estudado neste trabalho, poderiam alcangar até 60

andares de altura (aproximadamente 180 metros).
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Figura 46 - Grafico esquematico de tipos de estrutura em fungdo do nimero de andares
Fonte: Adaptado de Ching et al. (2009)
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Figura 47 - Grafico esquematico de tipos de estrutura em fungdo do niumero de andares
Fonte: Adaptado de Ching et al. (2009)
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2.7 ITERAGAO SOLO-ESTRUTURA

A iteracao solo-estrutura (ISE) € o termo utilizado para designar a analise da
estrutura considerando a fundagao, entendendo-se como fundagdo os elementos
estruturais pré-moldados, ou moldados in loco, a saber, estacas, sapatas, radier,
tubuldes, entre outros, e 0 macigo de solo no qual os elementos estruturais de

fundacao estao inseridos.

“[..] A consideragdo da iteragdo estrutura-solo possibilita a
analise dos efeitos da redistribuicdo de esforgos nos elementos

estruturais, em especial das cargas nos pilares. Como um
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exemplo: dois edificios com estruturas iguais (geometria,
materiais e cargas) construidas em terrenos diferentes,
apresentam esforcos diferentes nos elementos estruturais,
devido a ocorréncia de recalques, ou seja, os procedimentos
usuais de calculo que nao consideram a deslocabilidade nos
apoios podem induzir a erros, em alguns casos significativos, na
estimativa dos esforgos e cargas nas fundagbes. Portanto, o
comportamento da estrutura depende do sistema estrutura—
macico de solos, sendo que o0s elementos estruturais
acostumados a chamar de “fundagbes” sdo partes integrantes da
estrutura e o comportamento desse conjunto inseparavel é que

se denomina iteragdo estrutura—solo.” (Manual TQS,2013)

Na pratica corrente da engenharia no Brasil, a iteragdo solo-estrutura é ignorada e a
superestrutura € calculada como se os pilares estivessem engastados na fundagao.
As reagbes do portico assim obtidas (considerando o engastamento) sao repassadas
ao engenheiro geotécnico que por sua vez, calcula a area da superficie de contato
do elemento de fundacao e sua cota de assentamento (fundacao rasa) ou, a segao
transversal e o comprimento da estaca (fundacao profunda) além dos recalques
absolutos e diferenciais, considerando, contudo, na maioria das vezes o elemento
estrutural de maneira isolada de modo que este possa se deslocar
independentemente dos demais, ou seja, como se a superestrutura fosse

infinitamente flexivel.

Este acumulo de simplificagbes leva claramente a um superdimensionamento dos
elementos estruturais isolados (blocos de coroamento das estacas, secgdes
transversais dos primeiros lances dos pilares, as proprias estacas, entre outros) ao
passo que subestima os deslocamentos do poértico, provenientes da deformacao e
rotacdo dos apoios do mesmo.

“Segundo Meyerhof (1953), [..], os recalques diferenciais
dependem nédo apenas dos fatores que governam os recalques
absolutos, mas também do tipo e rigidez de estrutura. Séo por
isso mais dificeis de serem estimados e s&o também, mais
importantes, pois podem afetar a estabilidade da edificagdo sob

carga de trabalho.” (Gusméao, 1990)
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Segundo Wood e Larnach (1975) apud Gusmao (1990), o desempenho de uma
edificacao é fortemente influenciado pela chamada rigidez relativa entre o terreno de
fundacao e a estrutura. Uma estrutura assentada em uma fundacgao rochosa pode se
comportar como flexivel, ao passo que a mesma estrutura assentada em uma argila

mole, comporta-se como uma estrutura rigida. Conclui ainda que;

e Estrutura Flexivel — ISE pouco influente

e Estrutura Rigida — ISE muito influente

Gusmao (1990) observa que um dos efeitos da ISE é uma redistribuicdo de esforgos
nos elementos estruturais, em especial nas cargas dos pilares. Essa redistribuicao
depende, entre outros fatores, da rigidez relativa entre a estrutura e o solo e da
deformada de recalques da edificacdo. De fato ocorre que, a lteragdo Solo Estrutura
faz com que a deformada de recalques torne-se mais suave, com 0s apoios mais
carregados tendendo a recalcar menos que o previsto enquanto os apoios menos

carregados tendendo a recalcar mais que o previsto.

Ainda segundo o autor, seguindo esta tendéncia a uniformizagdo dos recalques, ha
uma redistribuicdo de cargas nos apoios, havendo uma transferéncia de cargas dos
apoios que tendem a recalcar mais para os que tendem a recalcar menos. Na pratica
pode ocorrer, em casos extremos, o esmagamento de pilares periféricos, devido a
sobrecarga proveniente da redistribuicdo de cargas nos mesmos, isto quando a ISE

nao é considerada no dimensionamento da estrutura.

Segundo Gusmao (1994) apud Jordao (2003), a solidariedade existente entre os
elementos estruturais confere a estrutura uma consideravel rigidez, restringindo o
movimento relativo entre os seus apoios, e fazendo com que os recalques
diferenciais observados sejam menores que os estimados convencionalmente

supondo a superestrutura infinitamente flexivel.

Gusmao (1990) observa que, ao se considerar os efeitos construtivos, basicamente
o fato da edificacdo e suas solicitagcbes no solo ndo ocorrerem instantaneamente,
verifica-se uma tendéncia a uniformizacdo dos recalques devido ao aumento da

rigidez da estrutura, sendo que esta rigidez ndo cresce linearmente com o numero
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de pavimentos. Ha uma rigidez limite, atingida apds a construgdo dos primeiros
pavimentos, a partir da qual a distribuicdo dos recalques passa a ser funcao apenas
do carregamento, sendo que, quanto maior for a rigidez relativa estrutura-solo maior
sera a contribuicdo dos primeiros pavimentos. Goshy (1978) apud Gusmao (1990),
afirma que a contribuicdo dos 4 ou 5 primeiros andares de uma edificacdo € mais

significativa na uniformizag&o dos recalques que os demais pavimentos.

Com relacédo ao uso de cintas de travamento nos elementos de fundacgao (bloco de

coroamento das estacas ou sapatas), Gusmao (1990) afirma:

“[...] observa-se que realmente a presenga das cintas contribui
na tendéncia a uniformizagdo dos recalques, sendo que esta
influéncia diminui a medida que cresce o numero de pavimentos
da edificagdo, a ponto desta influéncia, para a estrutura
analisada ser praticamente desprezivel para um numero de
pavimentos superior a oito. Isto se deve ao fato da contribuicdo

da rigidez das cintas na rigidez global da estrutura diminuir a

”

medida que cresce o numero de pavimentos da edificacao
(Gusméo, 1990).

Ramalho e Corréa (1991) apud TQS Informatica (2013), analisaram dois edificios
com fundagdes em sapatas, sendo um formado de lajes, vigas e pilares e outro com
sistema de lajes cogumelo, fazendo uma comparagao entre considerar o solo como
totalmente rigido ou elastico. Os resultados encontrados, indicam a grande influéncia
da flexibilizagdo do solo, mesmo no caso de solos relativamente rigidos. Os autores
observaram que nos pilares, os esforcos normais € momentos fletores tendem a
uma redistribuicdo que torna os seus valores menos dispares. Ja os edificios com
sistema estrutural de lajes cogumelo mostraram-se mais sensiveis as fundacgdes
flexiveis, em comparacdo ao sistema convencional de lajes, vigas e pilares. Os
autores atribuem tal diferenga ao fato de que, em edificagcbes com sistema de lajes
cogumelo, os pilares apresentam dimensodes relativamente grandes, e que tenderiam

a apresentar elevados valores de momentos fletores na base.

Fontes et al. (1994) apud TQS Informatica (2013), comparam os resultados medidos
numa obra de um edificio de quatorze andares construido sobre sapatas, com as

previsbes dos modelos numéricos, considerando ou nao a iteracdo solo-estrutura
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(ISE) e os efeitos construtivos. Os resultados apurados indicam que o modelo que
nao considera a ISE, superestima a previsdo dos recalques diferenciais por nao
considerar a rigidez da estrutura. O modelo que considera a ISE, mas despreza os
efeitos construtivos, subestima a previsdo dos recalques, devido a ndo consideragao
do carregamento gradual e acréscimos de rigidez, o que induz a uma rigidez da
estrutura maior que a real. Finalmente conclui que, os resultados que mais se
aproximam dos medidos em campo, sdo do modelo que considera os efeitos da
iteracdo solo-estrutura e a aplicagao gradual de elementos estruturais que faz com
que a rigidez dos elementos sofra constantes modificagées para cada sequéncia de

carregamento.

Segundo Jordao (2003), ao se considerar a ISE em edificagbes de concreto armado,
verifica-se uma tendéncia a uniformizagao dos esforgos horizontais. Nos pilares mais
rigidos, observa-se uma importante redistribuicido das reagdes horizontais,
considerando a direcdo da acdo do vento. Verifica-se a mesma tendéncia a
uniformizagdo para os deslocamentos horizontais. Delalibera et al. (2005) apud
Moncayo (2011), e Jordao (2003), concluem que a iteragao solo-estrutura influencia
na estabilidade global da estrutura, uma vez que, com a subtragdo da simplificagao
do engastamento da superestrutura na fundagéo, os deslocamentos horizontais da
estrutura sao maiores, afetando diretamente os resultados obtidos a partir da analise
de 22 Ordem.
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3 METODOLOGIA E DESCRIGAO DOS MODELOS

Para a anadlise e avaliagdo da influencia de alguns dos principais critérios e
parametros de calculo na estabilidade global de edificios de multiplos andares com
lajes lisas, foi modelado no programa comercial CAD/TQS versdao 17.12,
desenvolvido pela empresa TQS Informatica LTDA, uma série de edificios
relativamente esbeltos a partir de uma planta arquitetbnica idealizada para fins

residenciais e geometricamente assimétrica em todas as diregdes (Figura 48).

O programa CAD/TQS apresenta uma série de recursos interessantes para a
modelagem do tipo de edificagdo alvo, sendo os principais deles: a possibilidade da
consideragao das lajes como elementos resistentes aos esfor¢os horizontais, a partir
da integracédo das grelhas que simulam as lajes ao portico espacial da estrutura, o
chamando “Modelo de analise VI” do CAD/TQS; O mddulo de analise denominado
SISE - Sistema de Interacdo Solo-Estrutura, que permita a analise considerando a
interacdo solo-estrutura, apoiando o poértico espacial em molas ficticias cujas

rigidezes verticais e horizontais sao calculadas pelo proprio programa.

O programa CAD/TQS teve sua primeira versado langada no mercado em 1986.
Atualmente é um dos programas de calculo estrutural mais difundido e utilizado no
Brasil para a elaboragao de projetos estruturais de edificagdo em concreto armado e
protendido. Inumeros trabalhos académicos, em diversas universidades federais, ja
utilizaram o programa para a elaboragéo de dissertagdes e artigos. O autor € usuario
do programa a mais de sete anos, tendo utilizado o mesmo para a elaboragao de
mais de 40 edificacbes de maneira individual e em parceria com outros engenheiros
calculistas. Em virtude destas consideragdes, a validacdo do programa mediante o
processamento de exemplos ja resolvidos por outros autores, métodos e outros
programas, foi dispensada no presente trabalho. No entanto, cumpre assinalar que,
a TQS Informatica LTDA, se ocupou de realizar tais verificagcbes desde o langamento
de sua primeira versdao, e o faz para cada nova versdo e modulo de

dimensionamento langado, como constam nos manuais de utilizagdo do programa.

O procedimento adotado para a analise desenvolvida, parti da elaboragdo de um

edificio de referéncia denominado MODO0100. Uma série de processamentos foi
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realizada no programa CAD/TQS, onde se ajustavam a seg¢ao transversal dos pilares
da torre do edificio, até que o MODO0100 apresentasse um valor para o parametro de
instabilidade global 5, 0 mais préximo possivel do valor 1,3. Este € o valor limite para
o qual se permite adotar o método aproximado de analise de 2° ordem, conforme a
ABNT NBR 6118:2014.

Os resultados do MODO0100, com relagdo aos valores dos parametros de
instabilidade global, deslocamentos globais e por pavimentos, além das quantidades
de formas, concreto e taxa de aco dos pilares, sdo os resultados de referéncia a
serem comparados com os resultados dos demais modelos. Cada modelo elaborado
ap6s o MODO0100 apresenta um unico critério de projeto alterado, conforme indicado
na Tabela 3, apresentada na sec¢dao 3.1. Ao se comparar os resultados dos
parametros de instabilidade e deslocamentos globais e locais obtidos, com os
valores de referéncia, é possivel analisar a influéncia e relevancia do critério alterado

na estabilidade global da estrutura.

Duas séries de modelos (edificios) foram elaboradas nesta dissertagdo. A primeira
série de modelos apresenta uma “ordem” de esbeltez de um para quatro, isto €,
tomando-se uma largura de aproximadamente 16 metros entre os pilares de
extremidade do pavimento tipo (Figura 49), adotou-se uma altura com cerca de 64
metros para a edificagdo (Figura 50). J& a segunda série de modelos apresenta uma
ordem de esbeltez de um para seis, alcancado uma altura de aproximadamente 96
metros (Figura 51) sendo o seu modelo (edificio) de referéncia o MOD0200. Uma
descrigdo detalhada dos critérios editados em cada modelo é apresentada nas
secoes 3.1 e 3.2. De maneira resumida os critérios e parametros de calculo editados

foram:

¢ Redugao parcial das cargas acidentais nos pavimentos tipo;
e Velocidade caracteristica do vento;

¢ Rigidez das ligagbes entre vigas e pilares;

e Espessura das lajes lisas;

e Espessura dos nucleos rigidos;

e Altura do pé-direito dos pavimentos tipo;
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e Coeficiente redutor de inércia para consideragao da nao linearidade fisica das
lajes e vigas;

¢ Rigidez das ligacdes entre lajes lisas e pilares;

e Consideragao da rigidez a flexao transversal das lajes lisas;

¢ Analise considerando a iteracao solo-estrutura.

3.1 DESCRIGAO DOS MODELOS

Os modelos da primeira série possuem os pavimentos: Térreo, Garagem 1 e 2, PUC,
1° Pavimento, 14 Pavimentos Tipo, Cobertura e o Atico, sendo o pé-direito do
pavimento tipo de 3,24 metros. A resisténcia caracteristica do concreto dos

elementos estruturais adotado foi:

e Vigas e Lajes: 30 MPa
e Pilares: 40 MPa

¢ Elementos de fundagao (bloco de coroamento das estacas): 30 MPa
As caracteristicas consideradas para a determinacéo das cargas de vento foram:

e Velocidade Basica do vento: 32 m/s
e S1 - Fator Topografico do terreno: 1
e S2 — Categoria de Rugosidade: V — Terreno com obstaculos numerosos,

grandes, altos e pouco espacados.
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Figura 49 - Planta baixa do pavimento tipo H/4 — Estrutural
Fonte: Autor
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Figura 50 - Corte esquematico - Edificio H/4

Fonte: Autor
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Figura 51 - Corte esquematico - Edificio H/6
Fonte: Autor
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e S2 — Classe da Edificacdo: C — Maior dimensao horizontal ou vertical > 50
metros
e S3 — Fator Estatistico: 1 — Edificagbes em geral.

e Vento de Alta Turbuléncia.

Para o dimensionamento dos pilares e elementos de fundacdo foi considerada a
reducdo nas cargas acidentais prevista no item 2.2.1.8 da ABNT NBR 6120:1980
conforme a Tabela 4 da mesma norma. As cargas distribuidas por area utilizadas
nos modelos seguem as recomendacdes da ABNT NBR 6120:1980 conforme

mostrado na Tabela 2.

Tabela 2 - Cargas distribuidas por area

TABELA DE CARGAS POR AREA

PAVIMENTO |_PERMANENTE | ACIDENTAL
[kN/m?] [kN/m?]

TERREO 1,75 3,0
GARAGEM 1 1,0 3,0
GARAGEM 2 1,0 3,0
PUC 2,0 3,0
1° PAV. 1,15 1,5
PAV. TIPO 1,15 1,5
COBERTURA 1,0 0,5

As cargas permanentes consideradas sao decorrentes de revestimentos de
regularizacao e acabamento dos pisos e impermeabilizagédo no caso do pavimento
cobertura e PUC (area de lazer). Quanto as cargas de alvenaria, adotaram-se os

seguintes valores:

e Paredes externas e internas em blocos ceramicos: 5,5 kN/m

e Paredes internas em drywall: 1,6 kN/m

A segunda série de modelos, com ordem de esbeltez de um para seis, foi modelada
a partir da primeira série, sendo alterado somente o numero de pavimentos tipo,
neste caso igual a 26 pavimentos (ver Figura 51), e o pé-direito do pavimento tipo

que foi reduzido para 3,06 metros, como sera explicado na secéo 4.
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As Tabela 3 e Tabela 4 mostram todos os modelos elaborados, apontando em
vermelho quais parametros mudaram em cada um dos modelos. Uma descrigao dos

parametros especificos do programa CAD/TQS é dada na sec¢éo 3.2.
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Tabela 3 - Descrigdo dos parametros dos modelos propostos — 12 Série

12 SERIE DE MODELOS - H/4

DARSE %Li%’é(/is ESPESSURA | ESPESSURA DIRPEEI-TO COEEFDE REGIAO LAJE- MO[[))E -
MODELOS VENTO | REDMOL DO NUCLEO PILAR , ISE

ACIDENTAIS DA LAJE ) DO PAV. ANALISE

dsle Rigibo  [°908 PLASTIFICADA | AT/Es
LAJES | VIGAS

MOD 100 NAO 32 4 18 20 324 | 03 | 04 NAO VI |[NAO
MOD 101 4 18 20 324 | 03 | 04 NAO VI |[NAO
MOD 102 NAO 18 20 3,24 0,3 | 04 NAO VI NAO
MOD 103 NAO 32 18 20 324 | 03 | 04 NAO VI |[NAO
MOD 104 NAO 32 4 20 324 | 03 | 04 NAO VI |NAO
MOD 105 NAO 32 4 18 324 | 03 | 04 NAO VI |[NAO
MOD 106 NAO 32 4 18 20 03 | 04 NAO VI |[NAO
MOD 106-A|  NAO 32 4 18 20 03 | 04 NAO VI |[NAO
MOD 107 NAO 32 4 18 20 3,24 NAO VI |[NAO
MOD 108 NAO 32 4 18 20 3,24 0,3 | 04 VI A
MOD 109 NAO 32 4 18 20 324 | 03 | 04
MOD 110 NAO 32 4 18 20 3,24 0,3 0,4
MOD 111 SIM 32 4 20 30 3,06 0,5 0,7
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Tabela 4 - Descrigdo dos parametros dos modelos propostos — 22 Série

22 SERIE DE MODELOS - H/6

ESPESSURA | COEF. DE NLF MOSE HO
MODELOS | DO NUCLEO ANALISE | ISE
RIGIDO | LAJES [ VIGAS | ' Tas
MOD 200 25 0,3 0,4 VI NAO
MOD 201 0,3 0,4 VI NAO
MOD 202 VI A

MOD 203 25 0,3 0,4
MOD 204 25 0,3 0,4
MOD 205 35 0,5 0,7

3.2 PARAMETROS E CRITERIOS DO PROGRAMA

A partir da versdo 16 do sistema CAD/TQS, o usuario ganhou a possibilidade de
trabalhar em um novo modelo de célculo denominado Modelo de analise estrutural
VI, no qual o edificio € modelado como um pértico unico, composto de elementos
que simulam as vigas, pilares e lajes da estrutura. Em sintese no Modelo VI, a
rigidez da laje é incorporada ao pértico espacial, logo, o elemento passa a absorver

parte dos esforcos solicitantes e a contribuir para a estabilidade do edificio.

[...] No modelo VI o edificio serd& modelado por um portico
espacial, composto por elementos que simulardo as vigas,
pilares e lajes da estrutura. Os efeitos gerados pela aplicagdo
das agbes verticais e horizontais serdo calculados com esse
modelo. Dessa forma, além das vigas e pilares, as lajes
passardo a resistir a parte dos esforgos gerados pelo vento,
situacdo essa ndo flagrada pelos demais modelos. [...] A
flexibilizagdo das ligagdes viga-pilar, a separacdo de modelos
especificos para a avaliagdo dos ELU e ELS, bem como seus
de
controlados por critérios gerais do Poértico-TQS. (Manual TQS,
2013).

respectivos coeficientes nao linearidade fisica, sao

Anteriormente a versao 16, o principal modelo de calculo adotado pelo programa era
o denominado Modelo IV. Este modelo incorpora ao pértico espacial somente os

pilares e vigas, sendo as lajes de cada pavimento modeladas a parte, como grelhas,
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e sofrendo tdo somente os efeitos das acdes verticais (agdes gravitacionais). O
efeito do diafragma rigido é incorporado no modelo a partir da majoragao da rigidez

lateral das vigas.

[..] No modelo IV, o edificio ser& modelado por um portico
espacial mais os modelos dos pavimentos (vigas continuas ou
grelhas). O pdértico serd composto apenas por barras que
simulam as vigas e pilares da estrutura, com o efeito de
diafragma rigido das lajes devidamente incorporado. Os efeitos
oriundos das agbes verticais e horizontais nas vigas e pilares
serdo calculados com o portico espacial. Nas lajes, somente os
efeitos gerados pelas agbes verticais serdo calculados, de
acordo com o modelo selecionado para os pavimentos. Nos
pavimentos simulados por grelhas de lajes, os esforgos
resultantes das barras de lajes sobre as vigas serao transferidas
como cargas para o portico espacial, ou seja, ha uma certa
integragcdo entre ambos os modelos (poértico espacial e grelhas).
[...] A inércia lateral das vigas, IZ é calculada com dimensées H e
B, sendo multiplicada por 10* sempre que a viga tiver laje
apoiada declarada no CAD/Formas. Esta multiplicagdo tem por
objetivo simular o enrijecimento do poértico provocado pelas lajes.
[..] (Manual TQS, 2013).

Embora a edificagdo alvo possua um numero limitado de vigas (caracteristica basica
deste tipo de edificacdo), € comum o uso de vigas na regiao das escadas e dos
elevadores. No caso das vigas que “fecham” o nucleo dos elevadores, tem-se a
formacdo de um lintel (ver secdo 2.6.1) que contribui para a rigidez do nucleo,
restringindo-o parcialmente ao empenamento. Martins (2001) afirma que a presenca

da viga (lintel) contribui para a redugéo do deslocamento lateral dos pavimentos.

[..] Os lintéis s&o vigas de grande altura relativamente aos seus
vaos e se encontram geralmente aos niveis dos pisos de modo a
fechar parcialmente os nucleos. Eles serdo considerados
engastados nas paredes que lhe sdo coplanares, e em caso
contrario, serdo considerados articulados. Se um lintel é
engastado em pelo menos uma parede, ele restringira
parcialmente o empenamento da se¢do, ou seja, a sua presenga
enrijece o nucleo estrutural quando sujeito a esforgcos de torgéo.
Normalmente sé&o localizados sobre véaos de portas de
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elevadores e/ou aberturas que dao forma ao nucleo
estrutural.[...] E importante salientar neste exemplo e nos outros
que a influéncia dos lintéis no comportamento dos nucleos
estruturais é muito significativa, pois a presenga de lintéis,
fechando a secgéo transversal do nucleo, aumenta a rigidez dos
nucleos, restringindo também parcialmente o empenamento das
secbes do nucleo. Portanto a significativa diferenga nos
deslocamentos laterais dos pavimentos é também devido a ndo
estar considerando a presenca dos lintéis nestes exemplos.
(Martins, 2001)

Neste ponto, ressalta-se que a versdo do programa CAD/TQS utilizada no
desenvolvimento dos modelos deste trabalho, considera o nucleo rigido como uma
barra com a rigidez flexional e axial equivalentes ao da sec¢éo transversal do nucleo.
Nao esta incorporada neste modelo a teoria de flexo-torgdo, e ndo ha um grau de
liberdade para a barra, que simula o nucleo rigido, que considere o empenamento da

secao transversal do nucleo.

Para as demais situagdes de ligagao entre vigas e pilares, o programa apresenta o
recurso de flexibilizar tais ligagdes a fim de simular melhor a rigidez efetiva destas.
Particularmente no caso de vigas ligadas a pilares alongados, a ndo consideragao
da flexibilizacdo poderia levar a valores de momentos negativos discrepantes, que
nao retrataria corretamente os efeitos da fluéncia e consequente redistribuicao dos
esfor¢cos que ocorre no concreto armado (ver Figura 52). Para tanto, o programa,
considera a presenca de molas ficticias definidas nas extremidades das vigas. A
rigidez das “molas” de flexibilizacdo é atribuida de forma aproximada, como sendo o
termo 4EI/L definido pelo pilar junto as barras das vigas, onde: “E” € o mddulo de

elasticidade longitudinal do pilar, “L” € o pé-direito do pilar e € 0 momento de
inércia calculado a partir de uma secao equivalente do pilar que efetivamente sera

considerada na rigidez da ligagao.
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Figura 52 - Ligacao viga-pilar flexibilizada
Fonte: Manual TQS (2013)
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Dois parametros definidos nos critérios gerais do programa, chamados de LEPMOL
e REDMOL, permitem ao usuario fazer ponderagdes no calculo da rigidez dessas
molas. O REDMOL reduz diretamente o valor da rigidez da “mola”, enquanto o
LEPMOL multiplica a largura equivalente do apoio da viga no pilar, sendo que a
largura adotada, nunca € menor que a largura da viga ou maior que a largura do

pilar.

A flexibilizagdo destas ligagdes torna a estrutura mais deslocavel, no entanto, simula
de maneira mais realista o que ocorre na pratica. Ressalta-se que os efeitos desta
flexibilizagdo, sdo mais significativos e mensuraveis no caso de edificios
convencionais, isto €, com lajes, vigas e pilares, e que no caso dos edificios

analisados neste trabalho, a flexibilizagdo, ou ainda, a redugéo da rigidez na regiéo
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da ligagdo da laje com os pilares, tem maior influéncia nos resultados dos

deslocamentos, como mostraram Feitosa e Alves (2015).

A medida que uma edificacdo é construida, as deformacdes axiais sofridas pelos
pilares, decorrentes do peso proprio da estrutura, sdo compensadas no processo
construtivo pelo nivelamento dos pavimentos. Essa compensacao (efeito construtivo)
€ incorporada a modelagem do programa, de maneira simplificada, a partir da
majoracao da rigidez axial dos pilares durante a montagem da matriz de rigidez do
portico espacial. Essa adaptacao garante a obtencéo de resultados compativeis com
a realidade, em particular, no caso dos diagramas de momentos fletores das vigas e

lajes dos pavimentos superiores, como mostra a Figura 53.

Figura 53 - Diagrama de momento de edificio com e sem a considerag¢ao dos efeitos construtivos
Fonte: Manual TQS (2013)
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Esta adaptacao, no entanto, é valida somente para a analise do comportamento de
edificios quando da atuacao das cargas verticais. Para as a¢des horizontais, como o
vento, a majoragcdo da area dos pilares ndo € considerada. Para tanto, a TQS
Informatica, utilizando-se dos trabalhos de Medeiros e Franga (1989) apud Manual

TQS (2013), desenvolveu o chamado P-Delta em dois passos.

“l...] Resumidamente, no P-Delta em dois passos, temos:

1°Passo: calculo linear da estrutura, sem iteragbes, com a
aplicacdo somente das agbes verticais. Nessa etapa, as
rigidezes axiais dos pilares sdo majoradas (para contemplar os
efeitos construtivos) e a distribuicdo de forcas normais
(necessarias para montar a matriz de rigidez geométrica) e os

esforgos nos elementos (vigas e pilares) sdo armazenados.
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2° Passo: calculo néo linear, iterativo, com a aplicagdo somente
das agbes horizontais. Nessa etapa, as rigidezes axiais dos
pilares ndo sdo majoradas. Na primeira iteragdo, consideram-se
as deformagbes obtidas no 1° passo (matriz de rigidez
geométrica armazenada do 1° passo). Nas iteragbes seguintes,
corrige-se sucessivamente essa matriz com 0s acréscimos de
esforgcos normais provocados pelas agbes horizontais. Esse
processo é repetido até a obtencdo da convergéncia (equilibrio
final de estrutura). Os resultados finais, isto é, os deslocamentos
nodais, esforgos nas barras e reagées de apoios (12 ordem + 22
ordem), sdo a somatéria das parcelas obtidas nos dois passos.”
(Manual CAD/TQS 2013).

Adicionalmente, com a finalidade de facilitar a interpretacdo dos dados gerados a
partir do processamento da estrutura pelo método do P-Delta, a TQS Informatica
criou um coeficiente denominado RM2M1 calculado segundo o mesmo principio de

calculo do parametro de instabilidade Gama Z ().

M,
RM2M1=1+—2 (3.1)

1

Onde,

e M1: é o momento das forgas horizontais em relagao a base do edificio;
e M2: é a somatédria das forcas verticais multiplicadas pelo deslocamento dos
nos da estrutura sob agao das forgas horizontais, resultante do calculo de P-

Delta em uma combinag&o nao linear.

Além da utilizagcdo do método P-Delta, o programa CAD/TQS ainda calcula os
parametros de instabilidade « e j, definidos na ABNT NBR 6118:2014, conforme
vistos nas sec¢des 2.4.1 e 2.4.2. Adicionalmente, o programa apresenta um quarto
parametro de instabilidade denominado Fator de Amplificacdo dos Esforgos
Horizontais (FAV?1).

[..] Esse fator é calculado para cada combinagcdo do ELU
definida no edificio, utilizando-se exatamente a mesma
formulagdo do coeficiente y, A diferenga é que os deslocamentos

horizontais provocados pelas cargas verticais sdo considerados
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e o resultado final passa a depender da magnitude das forcas
horizontais (vento). O calculo do FAVt para cada combinagdo
ELU se faz necessario principalmente para aplicacao do método
aproximado para avaliagdo dos efeitos globais de 2% ordem
(0,95.y,) proposto pela NBR 6118. Porém, seu valor também
pode ser tomado como parametro de estabilidade global.
Quando os deslocamentos horizontais provocados pelas cargas
verticais atuam no mesmo sentido do vento presente na
combinagéo analisada, o FAVt é maior que o y,. Em situacbes
contrarias, isto é, quando os deslocamentos oriundos das cargas
verticais atuam em sentido oposto a do vento (favorecendo a
estabilidade do edificio), o FAVt é menor que o y, [...] (Manual
TQS, 2013).

Outro recurso presente no programa que sera utilizado é a possibilidade de se
alterar o valor do coeficiente para a consideragcao da néo linearidade fisica de vigas
e lajes protendidas (ver secdo 2.3.1). O usuario pode definir quais elementos séo
protendidos, dentro do modelador estrutural e editar o valor do coeficiente de NLF de
todos estes elementos nos critérios gerais do programa, como mostrado na Figura
54. Ressalte-se neste ponto que, ao se utilizar o modelo de analise estrutural
“Modelo VI” do programa CAD/TQS, ndo ha a opgao de se realizar uma analise de
estabilidade global do edificio, a partir da metodologia de montagem do diagrama de
momento-curvatura para a consideracdo da NLF os elementos estruturais. Assim
sendo, em todos os exemplos de edificios desenvolvidos neste estudo, a NLF é

considerada somente pela utilizagao dos coeficientes redutores.
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Figura 54 - Edi¢do dos coeficientes de nao linearidade fisica para elementos protendidos
Fonte: CAD/TQS

Materisis | Vigas | Piares ELU | Estabiidade globsl | ELS | P-Deka| Pertico NLFG | Ventn | Resubados|

Informacoes
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portico diferente para og doiz modelos, gue poderdo ser visualizados por comandos diferentes no gerenciadar.
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ELU
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Coeficients de ndo ineandade fisica para lajes [ 0.7

Miédulo de elasticidads | T angente

O programa CAD/TQS possui um modulo de analise dedicado a analise da Iteragéao
Solo-Estrutura (ver secdo 2.7), denominado SISE — Sistema de Iteragdo Solo
Estrutura. O SISE dispde de rotinas de calculo para a determinagao da capacidade
de carga do sistema estaca-solo, calculo de recalques e calculo dos coeficientes de
reacao vertical e horizontal do solo, isto €, de maneira simplificada, quando se utiliza
o SISE, os pilares do pértico espacial ndo estarao mais engastados na fundagao, ao
invés disso, estardo apoiados em molas cujas rigidezes serdo exatamente os valores
dos coeficientes de reagao vertical e horizontal. A Figura 55 mostra uma

representacdo esquematica do conceito.

Figura 55 - Modelo esquematico - Pértico espacial apoiado em molas
Fonte: Autor
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Os meétodos para a determinagédo da capacidade de carga do sistema Estaca-Solo
implementados no SISE sdo mostrados na Figura 56. Dentre estes, foram utilizados
nos modelos, os métodos de Aoki e Velloso (1975) e de Alonso (1996), sendo estes

adequados para estacas cravadas e estaca hélice continua respectivamente.

O método para a transferéncia de carga axial estaca-solo € o proposto por AoKi
(1979) como mostrado na Figura 57. O programa ainda permite ao usuario definir o
modelo de diagrama a ser adotado, o Modelo A que admite uma distribui¢ao parcial
da carga a medida que vai vencendo a resisténcia lateral maxima ao longo do fuste,
e 0 Modelo B onde se admite que a distribuigdo se manifeste ao longo do fuste da
estaca, redistribuindo as cargas, como mostrado na Figura 58, Aoki (1979) apud
Manual TQS (2013). Em todos os edificios processados com o médulo do SISE, o

Modelo B foi o adotado.

A estimativa do recalque vertical das estacas € calculado a partir do método
proposto por Aoki e Lopes (1975), baseada nos trabalhos de Vesic (1975) e Mindlin
(1936).

“A solugdo de recalques de um grupo de estacas imersas em
solo foi apresentada em AOKI & LOPES (1975), como uma
extensédo de VESIC (1975), através da superposi¢cao dos efeitos
de cargas no interior do solo utilizando a solugdo de MINDLIN
(1936), segundo o qual as cargas que um grupo de estacas
transmite ao terreno s&o discretizadas em um sistema
estaticamente equivalente de cargas concentradas, cujos efeitos
sdo superpostos nos pontos em estudo. [...] O método AOKI-
LOPES (1975) a luz da teoria da elasticidade com o uso de
solugdo de MINDLIN (1936) e processo de STEINBRENNER
(1934) tornou possivel a anélise dos efeitos de a¢bes de grupos
de elementos de fundagbes, sem a necessidade de discretizagdo
do meio envolvente (macigco de solo). Porém a transferéncia de
cargas para o solo adjacente é feita como se fosse meio
continuo, incluindo o espago preenchido pelas estacas, néo
considerando a descontinuidade do macigo. Esta ‘lacuna’ s6 é
resolvida com o uso de ferramentas mais sofisticadas como a
combinagdo de método dos elementos de contorno e método

dos elementos finitos discretizando tanto o macigo de solo como
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elementos de estacas para simular a existéncia de diferentes
materiais (estaca x solo) e a introdugcéo de elementos de contato
para simular o deslizamento relativo estaca/solo.” (Manual TQS,
2013)

Figura 56 - Métodos para a determinagao da capacidade de carga do sistema estaca-solo

Fonte: Manual TQS (2013)
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Figura 57 - Métodos para determinacdo da capacidade de carga; Calculo de recalque vertical e

transferéncia axial de carregamento estaca-solo.
Fonte: Manual TQS (2013)
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Figura 58 - Modelos para o diagrama de forga normal da estaca em fungéo da profundidade.
Fonte: Manual TQS (2013)
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Com respeito ao calculo dos coeficientes de reacdo vertical (CRV) das estacas,

consta no Manual do TQS (2013), um fluxograma representativo do processo geral

para a determinagdo do CRV, mostrado na Figura 59.



Figura 59 - Fluxograma geral de processamento e transferéncia de dados.

Fonte: Manual TQS (2013)
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“O CRYV (coeficiente de reacdo vertical) pode ser entendido como
rigidez do contato estaca-solo. Aplica-se no topo de cada estaca
“I” o carregamento P;obtido pela resolugcdo de portico espacial,
considerando inicialmente como apoiado em base rigida. O CRV
da estaca é a razdo entre a carga aplicada P; no topo e o
deslocamento sofrido na base da estaca o6 , que pode ser

resolvido pelo modelo de Aoki-Lopes, com efeito de grupo [...]
(Manual TQS,2013).

O modelo de calculo adotado pode ser fisicamente entendido como um conjunto de

“‘molas” que se distribuem ao longo do fuste e na base da estaca (Figura 60), e que

estas “molas” representam proporcionalmente a distribuicdo de rigidez do contato

estaca-solo segundo a lei de transferéncia de cargas (MANUAL TQS, 2013).
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Figura 60 - Representagéo das estacas

Fonte: Manual TQS (2013)
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Quanto ao calculo do Coeficiente de Reagao Horizontal (CRH), a TQS Informatica

LTDA, programou o modelo proposto por Tieitz (1976), originalmente concebido para

tubulées com didametro igual ou superior a um metro.

“Diferentemente das estacas submetidas somente ao esforgo
axial de compresséao, que depende mais do tipo de solo abaixo
da ponta, para estacas submetidas a a¢do horizontal o mais
importante € o solo que envolve o0s primeiros metros de
profundidade do fuste. Quando um tubuldo dentro do solo se
desloca no sentido horizontal, o solo exerce sobre sua superficie
lateral b, (reduzida) uma presséao variavel com a profundidade:
Cz=10.m.z (kN/m3)

Onde: C, : é denominado “coeficiente de recalque do solo” ou
coeficiente de reagao horizontal do solo;

m: em (kN/m") é o coeficiente de proporcionalidade que
caracteriza a variagdo do coeficiente C, em relagdo a qualidade
do solo;

Z: é a profundidade das respectivas camadas do solo
consideradas a partir da superficie do solo ou do nivel da base
do bloco.[..]” (Adaptado do Manual TQS,2013).
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Nas Tabela 5 e Tabela 6 sdo mostrados os valores tipicos de “m”, adotados pelo

programa CAD/TQS em fung¢ao do tipo de solo e do valor do SPT:

Tabela 5 - Valores do coeficiente de proporcionalidade m para solos arenosos

SOLO
ARENOSO COMPACIDADE SPT | m (kN/m*)
Areia Fofa 1 1500
Silte Pouco compactada 7 3000
Silte Medianamente c. 20 5000
Areia Compacta 40 8000
Argila Muito Compacta 50 15000
Tabela 6 - Valores do coeficiente de proporcionalidade m para solos argilosos
SOLO
ARGILOSO CONSISTENCIA | SPT | m (kN/m*)
Turfa Meio Liquido 0 250
Argila Muito mole 1 750
Argila Mole 3 1500
Argila Média 6 3000
Argila Rija 12 5000
Argila Muito Rija 22 7000
Argila Dura 30 9000

Resumidamente o Manual TQS (2013), apresenta os passos para a aplicagcado da

iteracao solo-estrutura.

“[...] Pode-se simular a iteragdo estrutura-solo nas seguintes
passos:

1. Com o programa de poértico espacial (ou plano), calculam-se as
reagées nas estacas (apoios do bloco de coroamento),
inicialmente considerando-os totalmente engastados;

2. Com estas reagées, calculam-se os recalques (deslocamentos
na ponta da estaca + encurtamento do fuste da estaca),
considerando os efeitos do grupo pela teoria da elasticidade,
Calculam-se as rigidezes equivalentes, dividindo as forgcas
(reagées de apoio) aplicadas pelos respectivos recalques;

3. Volta-se na estrutura, substituindo os apoios do bloco pelos
blocos efetivos (rigidos e/ou flexiveis) e as estacas devidamente
discretizadas até a base.

4. Aplicam-se aos noés da estrutura da fundagéo discretizada os
CRV's e CRH's através de vinculos elasticos e representativos

da presenga do solo.
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5. Resolve-se toda a estrutura integrada (fundagcdo +
superestrutura). Os resultados obtidos ja sdo os resultados finais
nos elementos de fundagdo, nas vigas e pilares do edificio.”
(Manual TQS, 2013).



4 RESULTADOS E ANALISE DOS MODELOS

4.1 PRIMEIRA SERIE DE MODELOS
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O ponto de partida para a analise dos modelos de cada série, indicados na segao

3.1, foi o desenvolvimento de um modelo que apresentasse o valor do parametro de

instabilidade j, o mais proximo possivel do valor limite indicado pela ABNT NBR

6118:2014, que é de 1,3 para a aplicagdo do método simplificado de determinacéo

dos esforgos de 22 Ordem (ver secao 2.5). Mediante uma sequéncia de tentativas,

onde foram alteradas as sec¢des transversais dos pilares da edificagdao, obteve-se

finalmente o valor de 1,292 (para o caso de vento mais critico), como mostrado na

Tabela 7.

Coeficientes de Instabilidade

Tabela 7 - Resultado do modelo MOD0100

Estado Limite de Servigo-ELS

Vento** | Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local

[cm] [cm]

90°-270° | 1,292 1,401 90°- 270° 2,27(H/3102) | 0,25(h/1276)

0°-180° 1,183 1,01 0°- 180° 0,92(H/7670) | 0,22(h/1495)

Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m?] Combinacdes* RM2M1 FAVt
Pilar | [2xade | TO@I%e | Gompinagso 33 | 1,538 1,691
5234 27,38% 19118 Combinagéo 36 1,065 1,292
Volume de Concreto [m?] Combinagéao 37 1,532 1,678
pilar | 1@xade | Totalde | o unacs040 | 1,159 1,292
concreto | concreto

531 18,04% 2943 Combinacéao 41 1,440 1,501
Taxa de Armadura: 128[kg/m®] | Combinacgéo 74 1,038 1,292
Combinagao 75 1,564 1,749
Combinacao 78 1,040 1,292
Combinagao 79 1,557 1,734
Combinacao 82 1,144 1,292
Combinacéao 83 1,454 1,525

*33 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+ACID_R+0.51TEMP+0.6VENT2
36 - ELU2/ACIDCOMB/PP+PERM+0.86HIPER+0.8ACID_R+0.86TEMP+0.6VENT1
37 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+0.8ACID_R+0.86 TEMP+0.6VENT2

40 - ELU2/ACIDCOMB/PP+PERM+0.86HIPER+0.8ACID_R+0.51TEMP+VENT1
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41 - ELU2/ACIDCOMB/PP+PERM+0.86HIPER+0.8ACID_R+0.51TEMP+VENT2

74 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+ACID_R_V+0.51TEMP+0.6VENT1
75 - ELU/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+ACID_R_V+0.51TEMP+0.6VENT2

78 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.86TEMP+0.6VENT1
79 - ELU/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.8ACID_R_V+0.86 TEMP+0.6VENT2

82 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.51TEMP+VENT1
83 - ELU/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.8ACID_R_V+0.51TEMP+VENT2

**VENT 1 — VENTO A 90°
VENT2 — VENTO A 270°
VENT3 - VENTO A 0°
VENT4 — VENTO A 180°

A Tabela 7 mostra ainda: os resultados do coeficiente de instabilidade «; os
deslocamentos horizontais globais (maximo deslocamento horizontal absoluto) e
locais (maximo deslocamento horizontal entre pisos) para as combinag¢des do ELS,
entre parénteses os valores da razao entre a altura total do edificio e o maximo
deslocamento horizontal absoluto encontrado (valor relativo a altura total do edificio)
€ a razao entre o maior deslocamento horizontal entre piso encontrado e o pé-direito
deste piso; o consumo de concreto e formas de todos os pilares da edificagao; o
consumo total de concreto e formas da edificagdo; a percentagem de concreto e
formas dos pilares em relacdo a toda a estrutura; a taxa de armadura dos pilares;
além dos coeficientes de instabilidade propostos pelo CAD/TQS, apresentados na
secdo 3.2. Ressalta-se que as armacgdes dos pilares foram elaboradas
automaticamente pelo programa, sem que houvesse ajustes ou adequacdes

manuais. Tais resultados servem apenas para o intuito comparativo.

Os modelos MOD0101 e MODO0102 (ver Tabela 3) testados em seguida,
representam uma prova dos conceitos apresentados na secao 2.4.3. No MODO0101,
as cargas acidentais atuantes nos pavimentos tipo foram reduzidas conforme os
fatores indicados pela ABNT NBR 6120:1980, quando a edificacdo possui mais que
seis pavimentos, e tais redug¢des foram consideradas para o calculo do coeficiente
72, como mostrado na Figura 61 extraido do programa CAD/TQS. Ja4 no MOD0102 a
velocidade caracteristica do vento adotada foi de 45 m/s ao invés dos 32 m/s do
modelo de referéncia MODO0100. Os resultados dos modelos MOD0101 e MODO0102

sao apresentados nas Tabela 8 e Tabela 9 respectivamente.
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Figura 61 - Critério de reducao de cargas acidentais para calculo do
Fonte: CAD/TQS

.
Cargas verticais p/ calculo de momentos de 2% ordem &3

Informacoes
Az cargas verticais uzadas no calculo doz momentos de 22 ordem que fazem parte do
Gamas zerdo a zoma das cargas permanentes e acidentaiz. Az cargas acidentals

poderdo ser consideradas totalmente ou com a redugao, se esta redugdo foi conzsiderada
nos carregamentos do edificio.

Cargas verticais p/ calculo de momentos de 22 ordem
" Total

{* Com redugdo

LCancelar

Tabela 8 - Resultado do modelo MODO0101

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° [1,273(1,292) | 1,342(1,401)|  90°- 270° 2,27(H/3102) | 0,25(h/1276)
0°-180° [1,171(1,183)| 0,964(1,01) 0°- 180° 0,92(H/7673) | 0,22(h/1495)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m? Combinagdes RM2M1 FAVt
Pilar Tfaxa de | Totalde | o, hinacao33 | 1,511(1538) | 1,634(1,691)
ormas formas
5234 27,38% 19118 Combinagao 37 | 1,505(1,532) | 1,623(1,678)
Volume de Concreto [m3] Combinagao 41 | 1,417(1,440) | 1,462(1,501)
Pilar g axa de Totalde | o 1 hinacdo 75 | 1,535(1,546) | 1,686(1,749)
oncreto concreto
531 18,04% 2943 Combinacgéo 79 | 1,528(1,557) | 1,673(1,734)
Taxa de Armadura [kg/m’]: 127(128) | Combinacdo 83 | 1,431(1,454) | 1,486(1,525)

Observa-se da Tabela 8 que o valor do coeficiente » sofreu uma redugao, como
esperado, em decorréncia da redugdo da carga vertical atuante no portico (os
valores dos parametros de instabilidade em parénteses sao os valores de referéncia
do MODO0100). A existéncia deste critério no programa CAD/TQS insinua para uma
revisdo das combinagdes de cargas indicada pela ABNT NBR 6118:2014, para o
calculo do coeficiente de instabilidade . O principio para a redugdo da carga
acidental, previsto na ABNT NBR 6120:1980, decorre da baixa probabilidade de
todos os pavimentos de uma edificagao para fins comerciais ou residenciais, serem
solicitadas ao mesmo tempo pela totalidade das cargas acidentais previstas no

projeto estrutural. A probabilidade combinada da atuagao da totalidade das cargas
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acidentais e do vento em um mesmo instante & ainda menor. Uma analise

pormenorizada deste ponto, ndo faz parte do escopo deste trabalho, limitando-se

apenas em cita-lo e sugerindo o tema para pesquisas futuras.

Tabela 9 - Resultado do modelo MODO0102

Coeficientes de Instabilidade

Estado Limite de Servigo-ELS

Vento** Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[em] [cm]
90°-270° |1,292(1,292) [ 1,401(1,401) 90°- 270° 4,50(H/1569) | 0,51(h/639)
0°-180° [1,183(1,183)| 1,01(1,01) 0°- 180° 1,82(H/3878) | 0,43(h/749)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m?] Combinacdes* | RM2M1 FAVt
Pilar | 1axade | Totalde |- unacs0 33| 1,421(1,538) | 1,467(1,691)
formas formas
5234 27,38% 19118 Combinagao 36 | 1,182(1,065) | 1,292(1,292)
Volume de Concreto [m°] Combinagao 37 | 1,417(1,532) | 1,462(1,678)
Pilar | Jaxade | Totalde | unocs040|1,229(1,159) | 1,292(1,292)
concreto concreto
531 18,04% 2943 Combinagao 41 | 1,370(1,440) | 1,501(1,501)

Taxa de Armadura [kg/m®]: 172(128)

Combinagéao 74

1,169(1,038)

1,292(1,292)

Combinagao 75

1,434(1,564)

1,489(1,749)

Combinagao 78
Combinagao 79
Combinagéao 82
Combinagao 83

1,170(1,040)
1,429(1,557)
1,222(1,144)
1,377(1,454)

1,292(1,292)
1,483(1,734)
1,292(1,292)
1,400(1,525)

Da Tabela 9, verifica-se que o valor do coeficiente » encontrado para o modelo
MODO0102 é o mesmo valor do modelo de referéncia MOD0100 (novamente os
valores em parénteses sao os valores de referéncia para os parametros de
instabilidade do MOD0100). Como visto na seg¢do 2.4.3, o aumento da intensidade
da forgca horizontal ndo alterou o resultado do coeficiente de instabilidade . No
entanto, o resultado dos deslocamentos horizontais encontrados esta em desacordo
com o limite estabelecido pela ABNT NBR 6118:2014 que é de H/1700, isto &, o
deslocamento limite é igual a altura do edificio dividida pelo fator 1700. Para que o
modelo respeitasse as premissas desta norma, seria necessario enrijece-lo, o que

levaria a uma reducéo do .
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Para os casos de vento atuando com angulo de 270° (combinagdes impares), isto é,
fachada de tras como barlavento, observou-se uma redugdo dos valores dos
parametros de instabilidade propostos pelo CAD/TQS, o RM2RM1 e o FAVt. Tais
valores nao representam os resultados preliminarmente esperados. Aparentemente,
com o acréscimo na velocidade do vento, os momentos de 12 Ordem aumentaram
mais, proporcionalmente, que os momentos de 22 Ordem, de maneira que os valores
encontrados para os parametros RM2RM1 e o FAVt ficaram menores que os do
modelo de referéncia MODO0100. Tais resultados ndo devem ser generalizados, e
certamente n&o se poder concluir que quanto maior a velocidade basica do vento
mais estavel seria a estrutura. Os parametros proposto pelo CAD/TQS, carecem de

estudos pormenorizados, para que possam ser tornar representativos.

Para os casos de vento atuando com angulo de 90° (combinagdes pares), quando a
fachada frontal € o barlavento, os valores do pardmetro RM2RM1 sofreram
acréscimos, enquanto os valores do FAVt apresentaram resultados iguais ao .
Como dito na secao 3.2, para os casos em que os deslocamentos decorrentes das
cargas verticais atuam no sentido oposto do vento, favorecendo a estabilidade do
edificio, o valor do FAVt é menor que o valor do .. No entanto, conforme observagéo
apresentada no relatério de estabilidade de cada edificio processado no CAD/TQS,

nestes casos, o programa modifica o valor do FAVt, igualando-o ao valor do .

Cabe ressaltar que, para o caso de um edificio com planta baixa assimétrica, como a
dos modelos analisados, a principio, a intensidade do valor das forgas horizontais
deveria alterar sim o coeficiente de instabilidade global, seja este qual for. No caso
dos edificios analisados, que possuem varandas em balanco em apenas um dos
lados, as cargas de peso préprio e permanentes das varandas geram por si sO,
momento nos pilares da estrutura e deslocamentos horizontais, mesmo sem a
atuacdo de uma carga horizontal. Ocorre que nestes casos, com o aumento da
intensidade das cargas horizontais, ndo se verifica mais um aumento proporcional
entre os esforgos de 12 e 22 Ordem como no caso de edificios com plantas baixas
simétricas. Isto €, a relagdo Myy/M14 presente na férmula do », ndo permanece mais
constante como visto na secdo 2.4.3. De fato, dada a geometria deste tipo de
edificacdo (sem contar os desaprumos construtivos), verifica-se a ocorréncia de

esforcos de 22 Ordem mesmo sem a atuag¢ao de uma forca horizontal. Assim, nao se
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poderia assumir uma razao constante entre os momentos de 12 e 22 Ordem, quando
da atuagao e majoracdo de uma forga horizontal, como visto antes (ver exemplo na

secao 2.4.3).

Neste ponto, é justo destacar a tentativa da TQS Informatica em desenvolver um
novo parametro de instabilidade que cubra casos mais gerais e praticos. No entanto,
a aplicabilidade do FAVt como fator de majoragcdo dos esforgos de 12 Ordem, tal
como faz o y, assim como o valor limite deste para se definir a estrutura como de
nods moveis ou fixos, ou mesmo como estavel ou instavel, carece de uma analise
mais ampla. Esta analise também foge ao escopo deste trabalho, sendo sugerido o

tema para pesquisas futuras.

Para o modelo MODO0103, adotou-se o valor de 1 para o critério REDMOL, que
regula a flexibilizagdo da ligagao entre vigas e pilares. O valor padrdo do programa
CAD/TQS é 4, tendo sido este o valor adotado para os demais modelos. Os

resultados do MODO0103 sao apresentados na Tabela 10.

Tabela 10 - Resultado do modelo MOD0103

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama 7 Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° |1,290(1,292) | 1,391(1,401) 90°- 270° 2,23(H/3161)|0,25(h/1276)
0°-180° |1,177(1,183)| 0,972(1,01) 0°- 180° 0,91(H/7727) | 0,22(h/1495)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m2] Combinagdes RM2M1 FAVt
Pilar Tfaxa de | Totalde | o, hinacso 33 | 1,532(1,538) | 1,679(1,691)
ormas formas
5234 27,38% 19118 Combinagao 37 | 1,526(1,532) |1,667(1,678)
Volume de Concreto [m?] Combinagao 41 | 1,434(1,440) | 1,493(1,501)
Pilar g axade | Totalde | o unocs0 75 | 1,558(1,564) | 1,738(1,749)
oncreto concreto
531 18,04% 2943 Combinagao 79 | 1,551(1,557) | 1,724(1,734)
Taxa de Armadura [kg/m®]: 128(128) | Combinacéo 83 | 1,449(1,454)|1,519(1,525)

Observa-se da Tabela 10, que a adogdo de REDMOL igual a unidade, ndo resultou
em diferencgas significativas em nenhum dos coeficientes de instabilidade calculados,
quando comparados aos valores da Tabela 7. Como dito na secdo 3.2, dada a

caracteristica das edificagbes estudadas, isto &, edificios formados por lajes lisas
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sem vigas, uma variagéo na consideragao da rigidez efetiva das ligagdes entre vigas
e pilares, ndo afeta a estabilidade da estrutura de maneira relevante. Deste modo,
optou-se por nao realizar a analise equivalente para a segunda série de modelos,

adotando-se para todos os demais modelos o valor padrao do programa.

Embora se tenha verificado nos resultados do MOD0101 que a reducdo da carga
vertical influencia positivamente na estabilidade global da estrutura, propde-se no
modelo MODO0104 aumentar a espessura da laje a fim de analisar se 0 acréscimo da
rigidez a flexdo transversal das lajes compensaria 0 aumento de peso da estrutura,
contribuindo com a estabilidade global da mesma. Os resultados do modelo
MODO0104 sao mostrados na Tabela 11.

Tabela 11 - Resultado do modelo MODO0104

Coeficientes de Instabilidade

Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama 7 Alfa Vento Des. Global Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° [1,262(1,292)|1,335(1,401) 90°- 270° 1,93(H/3661) |0,25(h/1276)
0°-180° (1,174(1,183)| 0,991(1,01) 0°- 180° 0,78(H/8998) |0,22(h/1495)

Quantitativo dos Pilares

Processo P-Delta

Area de Formas

[m?]

Combinacbes

RM2MA1

FAVt

Pilar Taxade | Totalde | o\ inacs033 | 1,503(1,538) | 1,636(1,691)
formas formas
5234 27.43% 19078 | Combinacdo 37 | 1,497(1,5632) |1,624(1,678)

Volume de Concreto [m?]

Combinagéao 41

1,405(1,44)

1,457(1,501)

Pilar Taxade | Totalde | o inacs075 | 1,530(1,564) | 1,692(1,749)
concreto concreto
531 16,67% 3185 Combinacao 79 | 1,523(1,557) |1,678(1,734)

Taxa de Armadura [kg/m’]: 135(128)

Combinagao 83

1,421(1,454)

1,483(1,525)

Como se pode observar, 0 aumento na espessura da laje enrijece o portico espacial
reduzindo os deslocamentos horizontais e o valor de todos os coeficientes de
instabilidade nas combinacdes consideradas. Este resultado mostra a influéncia que
a rigidez a flexao transversal das lajes tem na estabilizacdo das estruturas. O
acréscimo no volume de concreto entre o MOD0104 e o modelo de referéncia

MODO0100 foi de 242 metros cubicos, o que equivale a um aumento de 8,22%.

Sem a intencao de se desenvolver aqui uma analise de viabilidade financeira ou

mesmo um estudo de custo/beneficio, tomou-se de maneira simplificada, os valores
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da tabela de precos para a construcao civil elaborados pelo LABOR — Laboratério de
Orgamento do Centro de Tecnologia da Universidade Federal do Espirito Santo, no
més de novembro de 2015. Segundo essa tabela, o valor de um metro cubico de
concreto usinado com fi de 30 MPa era de R$ 256,93 reais, ja o valor médio do ago
era de R$ 3,80 por quilo. Assim o custo aproximado de reduzir o valor de » dos
1,292 do MODO0100 para os 1,262 do MODO0104 seria de R$ 76.301,66 reais, caso

fosse adotada a opgédo de aumentar a espessura das lajes.

Sendo o nucleo rigido o principal elemento do sistema de contraventamento deste
tipo de estrutura, propde-se aumentar a espessura deste elemento, a fim de se
avaliar o ganho na estabilidade que tal variagao ocasionaria. No MODO0105 o nucleo
rigido do edificio possui uma espessura de 30 centimetros, ao invés dos 20
centimetros do modelo de referéncia MODO0100. A Tabela 12 mostra os resultados

encontrados.

Tabela 12 - Resultado do modelo MOD0105

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama 7 Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]

90°-270° | 1,265(1,292) | 1,353(1,401) 90°- 270° 2,12(H/3329) | 0,25(h/1276)

0°-180° |1,144(1,183)| 0,934(1,01) 0°- 180° 0,78(H/9028) | 0,22(h/1495)

Quantitativo dos Pilares

Processo P-Delta

Area de Formas [m? Combinagdes RM2M1 FAVt

: Taxa de Total de o
Pilar formas formas Combinagao 33 | 1,495(1,538) | 1,616(1,691)
5221 27,34% 19097 Combinagao 37 |1,489(1,532) | 1,605(1,678)
Volume de Concreto [m?] Combinagao 41 | 1,402(1,440) | 1,449(1,501)

: Taxa de Total de o
Pilar concreto concreto Combinagao 75 | 1,521(1,564) | 1,669(1,749)
602 19,98% 3013 Combinagéao 79 | 1,514(1,557) | 1,656(1,734)
Taxa de Armadura [kg/m®]: 107(128) | Combinacado 83 | 1,417(1,454) | 1,474(1,525)

Os resultados mostram uma melhora nos valores de todos os coeficientes de
instabilidade, com valores semelhantes aos encontrados no modelo anterior, o
MODO0104 onde a espessura das lajes € que foi aumentada. Tal resultado respalda
as afirmagdes de que o nucleo rigido € um dos principais elementos do sistema de
contraventamento deste tipo de edificagdo tendo grande influéncia na estabilidade,

ao menos nos edificios da primeira série com uma esbeltez de H/4. O acréscimo no
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volume de concreto entre o MODO0105 e o modelo de referéncia MODO0100 foi de 70
metros cubicos, 0 que equivale a um aumento de 2,38%. No entanto, houver uma
redugdo na taxa de armadura dos pilares, assim como no peso global das
armaduras dos pilares em comparagdao com o modelo de referencia MODO0100.
Como se vé, o aumento na espessura do nucleo rigido foi mais “eficiente” que o
aumento da espessura das lajes. O custo, apresentado de maneira simplista, pois
nao faz parte do escopo deste trabalho (considerando somente os insumos), de se
reduzir o valor de » dos 1,292 do MODO0100 para os 1,265 do MODO0105 foi de

aproximadamente R$ 4.479,90 reais.

No modelo MODO0106, reduziu-se o pé-direito dos pavimentos tipo, reduzindo assim
o comprimento destravado dos pilares, o que leva ao enrijecimento da estrutura. Do
ponto de vista comercial, a area de vendas se mantém ao mesmo tempo em que a
estabilidade da edificacdo € melhorada. Os resultados do MODO0106 séao

apresentados na Tabela 13.

Tabela 13 - Resultado do modelo MOD0106

Coeficientes de Instabilidade

Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° | 1,258(1,292) | 1,343(1,401) 90°- 270° 1,89 (H/3565) |0,22(h/1369)
0°-180° |1,153(1,183)| 0,930(1,01) 0°- 180° 0,73(H/9244) |0,19(h/1612)

Quantitativo dos Pilares

Processo P-Delta

Area de Formas [m?] Combinacbes RM2M1 FAVt
Pilar | 1exade | Totalde | oo uac8033 | 1,503(1,538) | 1,506(1,691)
formas formas
4995 26,46% 18876 | Combinacgéo 37 | 1,497(1,532) |1,496(1,678)

Volume de Concreto [m?]

Combinagéao 41

1,405(1,440)

1,391(1,501)

Pilar

Taxa de
concreto

Total de
concreto

Combinagao 75

1,532(1,564)

1,544(1,749)

508

17,44%

2918

Combinagéao 79

1,525(1,557)

1,532(1,734)

Taxa de Armadura [kg/m?]: 133(128)

Combinacéao 83

1,421(1,454)

1,409(1,525)

Analisando os resultados da Tabela 13, pode-se dizer que a alteragdo adotada no

MODO0106 foi a mais eficiente na relacdo custo versus estabilidade?, pois houve uma

2 Novamente, trata-se de uma andlise simplista, mediante a comparac&o direta dos insumos. Sem a intengdo de elucidar
questbes financeiras a respeito da viabilidade da obra. Varios fatores ndo estdo sendo considerados, como por exemplo, as
formas, a viabilidade técnica do espacgo disponivel para os elevadores, além das eventuais altera¢cdes e ajustes que seriam
necessarios no layout arquitetdnico, entre outros.
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reducdo no volume de concreto de 25 metros cubicos em comparacdo ao modelo de
referéncia, enquanto o coeficiente » reduziu de 1,292 no MODO0100 para 1,258 no
MODO0106.

Ocorre que, com a reducgao do pé-direito dos pavimentos tipo, a relagdo de esbeltez
adotada na primeira série de modelos também foi reduzida. A altura do edificio no
MODO0106 é de 60,94 metros no pavimento cobertura, ao passo que no modelo de
referéncia MODO0100 o pavimento cobertura encontra-se a 64,00 metros de altura.
Assim, para se restabelecer a relagao de esbeltez, incluiu-se mais um pavimento tipo
o modelo MODO0106, que foi renomeado como MODO0106-A. Os resultados deste

modelo sao apresentados na Tabela 14.

Tabela 14 - Resultado do modelo MODO0106-A

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° | 1,292(1,292) | 1,395(1,401) 90°- 270° 2,17(H/3259) | 0,22(h/1369)
0°-180° |1,170(1,183)| 0,962(1,01) 0°- 180° 0,84(H/8449) | 0,19(h/1612)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta

Area de Formas [m? Combinagdes RM2M1 FAVt
pilar | |axade | Totalde | o i oc5033 | 1,546(1,538) | 1,561(1,691)
formas formas

2419 12,27% 19713 Combinagéo 37 | 1,539(1,532) | 1,550(1,678)

Volume de Concreto [m?] Combinagao 41 | 1,443(1,440) | 1,435(1,501)

Pilar | |axade | Totalde | o 0005075 | 1,578(1,564) |1,605(1,749)
concreto concreto

531 17,43% 3046 Combinagéo 79 | 1,570(1,557) | 1,592(1,734)

Taxa de Armadura [kg/m’]: 142(128) | Combinacado 83 | 1,462(1,454) | 1,457(1,525)

Da Tabela 14 observa-se que, de maneira geral os parametros de instabilidade
apresentaram valores proximos do modelo de referéncia MOD0100 com pequenas
variagdes para mais, principalmente no RM2RM1 e para menos, no FAVt.. Tendo em
mente que, no MODO0106-A existe a carga vertical de um pavimento tipo extra, é
possivel mensurar, ainda que de maneira subjetiva, o ganho de rigidez
proporcionado pela reducdo do pé-direito dos pavimentos. Assim, considerando
estes resultados optou-se por adotar para a segunda série de modelos, somente um
valor para o pé-direito do pavimento tipo, sem a realizacdo de uma nova analise

equivalente a desenvolvida nos modelos MOD0106 e MODO0106-A.
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O modelo MODO0107 apresenta os coeficientes que simulam a nao linearidade fisica
(NLF) das vigas e lajes com valores menos conservadores que aqueles adotados no
modelo de referéncia MODO0100 e previstos na ABNT NBR 6118:2014. Para todas as
vigas foi adotado o valor de 0,7, valor este que era indicado pela ABNT NBR
6118:2007 quando se considerava as vigas e pilares como componentes do sistema
de contraventamento (ELU). Para as lajes, assumindo a premissa de lajes
protendidas com um nivel de fissuragcdo menor que lajes de concreto armado
convencional, adotou-se o valor de 0,5 (ELU). Para os pilares, manteve-se o valor de
0,8 (ELU). Os resultados do MODO0107 séo apresentados na Tabela 15.

Tabela 15 - Resultado do modelo MODO0107

Coeficientes de Instabilidade

Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global Des. Local
[cm] [cm]

90°-270° | 1,225(1,292) | 1,253(1,401) 90°- 270° 2,27(H/3102)| 0,25(h/1276)

0°-180° |1,150(1,183)| 0,938(1,01) 0°- 180° 0,92(H/7670) | 0,22(h/1495)

Quantitativo dos Pilares

Processo P-Delta

Area de Formas [m?] Combinacdes RM2M1 FAVt

Piar | oxade | Totalde T combinacao 33 | 1,420(1,538) | 1,494(1,691)
ormas formas

5234 27,38% 19118 Combinacao 37 | 1,415(1,532) | 1,486(1,678)

Volume de Concreto [m3] Combinagao 41 | 1,340(1,440) | 1,369(1,501)

pilar | 1axade | Totalde | o 05075 | 1,443(1,564) | 1,534(1,749)
concreto concreto

531 18,04% 2943 Combinacdo 79 | 1,437(1,557) | 1,525(1,734)

Taxa de Armadura [kg/m’]: 123(128) | Combinacgdo 83 | 1,354(1,454) | 1,389(1,525)

Analisando os resultados da Tabela 15, verifica-se que a alteracdo de critérios
adotados no MODO0107, produziu a maior redugédo no valor do coeficiente y, dentre
0os modelos analisados até entdo, quando comparado ao valor do modelo de
referéncia MODO0100. A manutengao dos valores dos deslocamentos horizontais era
esperada uma vez que, para a verificacdo no ELS, o coeficiente de NLF dos
elementos nao sofreu alteracdes. Este resultado novamente demonstra a relevancia
da rigidez a flexdo transversal das lajes para a estabilizacdo da estrutura. Pois,
tendo em mente o baixo numero de vigas presentes na estrutura, a redugéo
encontrada deve ser atribuida em maior parte ao acréscimo de rigidez conferido as

lajes ao se adotar um valor igual a 0,5El ao invés de 0,3El para a rigidez destes
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elementos. Este resultado vai ao encontro das expectativas de Feitosa e Alves
(2015).

Em um modelo de grelha como o utilizado pelo programa CAD/TQS para simular as
lajes, dependendo da discretizacdo da mesma, poucas barras interceptarao o pilar.
Assim, no modelo MODO0108 langou-se m&o de um artificio de modelagem
disponivel no CAD/TQS, onde se introduz “capitéis” com a mesma espessura da laje
na regiao dos pilares aumentando-se a discretizagdo da grelha nesta regido.
Buscou-se com isto, eliminar ou pelo menos reduzir os “picos” de momentos
negativos na sobreposi¢cdo das barras da grelha com os pilares, obtendo assim um
diagrama de momentos mais “suavizado” e mais préximo da realidade. Ha ainda
outro critério disponivel no programa CAD/TQS que permite simular de maneira
simplificada a plastificagdo das barras na regido definida pelo capitel. Dois
parametros regulam a plastificacdo, o primeiro denominado “Divisor de Inércia a
flexdo das barras do capitel” e o outro “Divisor de inércia a flexao no apoio sobre o
pilar”. A divisdo total da rigidez das barras da regido € o produto dos dois valores.
Alternativamente ao uso dos divisores, & possivel definir um coeficiente de
engastamento nas pontas das barras (da laje) que "chegam" ao pilar, como é

mostrado na Figura 62.
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Figura 62 - Critério de plastificagcdo sobre pilares
Fonte: CAD/TQS

Plastificagdo sobre pilares internos £

Informagdes

0 controle de plaztificagao de lajes planas sobre apoios intermos & independente dos apoios externos, em vigas. Para o CAD/Formas,
um pilar intermo & aquele que sustenta a laje e ndo recebe nenhuma viga.

Plastificatdo apoios intermos, voce pode por exemplo igualar momentos negativo: no apoio & positivos no meio do vBo para obter um
detalhamento mais econdmico & protensio.

Somente a plastificagdo do encontra com o pilar ndo é suficiente no apoio, pois dependendo da discretizagdo, poucas barras
encontrardo o pilar. Plastificando-ge também a regido do capitel, teremos uma diminuigdo de momentos mais uniforme.

A determinagio dos coeficientes para obter uma parcentagem exata de plastificagdo ndo & possivel Assim, o engenheiro dewverd obter
gensibiidade da diminuigao atraveés de tentativas,

Mote que a plastificagdo no encontro do pilar &
multiplicada pela plastficagio do capitel. Mo exemplo &
. ezquerda, definimos o capitel com divizor de flexdo S e o
Fora do capitel  epcontro com o pilar com divisor 50. 0 divisor final na

| memdivisor encontio com o pilar foi de 250,

Capitel ___——77 ————__Dertro do capitel
Divisor =2
Encontro cf o pilar
Divisor = 250

Uma outra alternativa a0 uso de bamas curtas de plastificagao € a definigao de coeficientes de engastamento nas pontas das bamaz,
Estes coeficientes s3o ativados com um valor diferente de zero. Por exemplo, para obter redugdo de momento de 20%, use um
coeficiente de 0.8, Mo dezenho de dados da grelha, ele sera representado por uma articulagdo como na figura abaiso;

NI AN

Para ver este detalhe. voce precizarad ampliar a imagem da ponta da barra vanas vezes.

Se woce desejar valtar ao esquema de plastificagdo par barras de menor rigidez, atribua zero aos walares de engastamenta parcial

[v Plastifica barras internas de capitel

[v Plastifica apoio sobre pilares no meio da laje

Divisor de inércia a flexdo das bammas do capitel: ,2—
Divisor de inércia a flex3o no apoio sobre pilar intermediario: ,5—
Engastamento parcial de lajes sobre pilares: [0=M3o, 0.01=artic., 1=eng.] ,U—

Ok LCancelar |

Feitosa e Alves (2015) testaram uma série de valores para os divisores e para o
coeficiente de engastamento parcial, e constataram uma significativa influéncia na
estabilidade da estrutura quando se considera uma rigidez reduzida para a ligagao

laje-pilar.

Particularmente no caso de lajes protendidas, a existéncia das armaduras ativas,
armaduras passiva negativa e a armadura contra colapso progressivo, conferem a
regido uma rigidez significativa, enrijecendo a ligagao laje-pilar. Neste contexto o
modelo MODO0108 trata-se apenas de mais uma prova de conceito, e o ajuste fino do
nivel de plastificagcdo da regido da ligacao laje-pilar, particularmente em lajes

protendidas, € um tema a ser analisado pormenorizadamente em pesquisas futuras,
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(FEITOSA e ALVES, 2015). Os valores adotados para os divisores foram;

¢ Divisor de inércia a flexdo das barras do capitel: 2

e Divisor de inércia a flexao no apoio sobre pilar intermediario: 5

Os resultados do modelo MODO0108 séo apresentados na Tabela 16.

Tabela 16 - Resultado do modelo MOD0108

Coeficientes de Instabilidade

Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama 7 Alfa Vento Des. Global Des. Local

[cm] [cm]

90°-270° | 1,307(1,292) | 1,433(1,401)|  90°-270°  [2,39(H/2957)| 0,23(h/1662)

0°-180° |1,176(1,183)| 0,980(1,01) 0°-180° 0,94(H/7505)| 0,09(h/4213)

Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta

Area de Formas [m? Combinacdes RM2M1 FAVt

Pilar Tfaxa de Totalde | &\ binacao 33 | 1,548(1,538) | 1,563(1,691)

ormas formas
5234 27,38% 19118 Combinagao 37 | 1,541(1,532) | 1,553(1,678)

Volume de Concreto [m3] Combinagao 41 | 1,451(1,440) | 1,444(1,501)

Pilar | 1@xade | Totalde oo ocs075 | 1,580(1,564) | 1,608(1,749)
concreto concreto

531 18,04% 2943 Combinacgao 79 | 1,573(1,557) | 1,596(1,734)

Taxa de Armadura [kg/m®]: 134(128)

Combinagao 83

1,470(1,454)

1,466(1,525)

O Modelo MODO0109 foi processado utilizando-se o modelo de calculo IV do
CAD/TQS, apresentado na sec¢ao 3.2, e como foi dito, neste modelo as lajes ndo sao
consideradas como parte do sistema de contraventamento do edificio, sendo o
portico espacial composto apenas pelos pilares e vigas da estrutura. A Tabela 17

apresenta os resultados do MOD0109.
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Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS
Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° |2,203(1,292) | 2,265(1,401) 90°- 270° 8,86(H/796) | 0,57(h/565)
0°-180° |1,306(1,183)| 1,247(1,01) 0°- 180° 2,54(H/2781) |0,23(h/1711)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m?] Combinacdes* RM2M1 FAVt
Pilar Tfaxa de Total de Combinagéo 31 1,915 2,203
ormas formas
5234 27,38% 19118 Combinagéo 32(33) | 3,312 (1,538) |2,203(1,691)
Volume de Concreto [m?] Combinagéo 35(36) | 1,860(1,065) |2,203(1,292)
Pilar | 1axade | Totalde | & iacs036(37) | 3.223(1,532) |2,203(1,678)
concreto concreto
531 18,04% 2943 Combinagéo 39(40) | 2,130(1,159) |2,203(1,292)
Taxa de Armadura [kg/m?]: 309(128) | Combinacdo 40(41) | 2,952(1,440) |7,261(1,501)
Combinagéo 59(74) | 1,880(1,038) |2,203(1,292)
Combinagéo 60(75) | 3,346(1,564) |2,203(1,749)
Combinagéo 63(78) | 3,255(1,040) |2,203(1,292)
Combinagao 64(79) | 3,255(1,557) |2,203(1,734)
Combinagéo 67(82) | 2,109(1,144) |2,203(1,292)
Combinagéo 68(83) | 2,971(1,454) |8,198(1,525)

*31 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+ACID_R+0.51TEMP+0.6VENT1
32 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+ACID_R+0.51TEMP+0.6VENT2
35 - ELU2/ACIDCOMB/PP+PERM+0.86HIPER+0.8ACID_R+0.86TEMP+0.6VENT1

36 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+0.8ACID_R+0.86 TEMP+0.6VENT2

39 - ELU2/ACIDCOMB/PP+PERM+0.86HIPER+0.8ACID_R+0.51TEMP+VENT1
40 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+0.8ACID_R+0.51TEMP+VENT2
59 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+ACID_R_V+0.51TEMP+0.6VENT1
60 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+ACID_R_V+0.51TEMP+0.6VENT2
63 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.86 TEMP+0.6VENT1
64 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.86TEMP+0.6VENT2
67 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.51TEMP+VENT1
68 - ELU/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.8ACID_R_V+0.51TEMP+VENT2

Os resultados da Tabela 17, mostram a significativa influéncia que a consideracao

das lajes e de sua rigidez a flexdo transversal tem na estabilizagdo da estrutura.

Desconsiderar as lajes como elemento de contraventamento, levou o modelo a

apresentar deslocamentos laterais muito acima daqueles obtidos no modelo de
referéncia MODO0100, e também acima dos limites normativos. O mesmo pode-se
dizer sobre os valores dos parametros de instabilidade j, e a encontrados para o
modelo MODO0109.
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Nao foi possivel uma comparagédo direta entre os parametros de instabilidade do
CAD/TQS, a saber, RM2RM1 e o FAVt, pois com a mudanca do modelo de calculo
adotada nesta analise, a numeragcao das combinagdes se altera. As combinacdes
apresentadas na Tabela 17, no entanto, s&o equivalentes aquelas apresentadas no
modelo de referéncia MODO0100.

Os resultados encontrados corroboram as conclusées de Martins (2001), Feitosa e
Alves (2015), quando a significativa influencia na estabilidade global que a rigidez a
flexdo transversal das lajes possui. Ignora-la, particularmente no caso de edificagées
formadas exclusivamente por lajes lisas (sem vigas), poderia levar a deslocamentos
horizontais superestimados, dificultando o cumprimento das prescricbes normativas
quando ao ELS (deslocamentos horizontais) e ELU (Instabilidade e efeitos de 22
Ordem).

No modelo MODO0110, lanca-se mdo do modulo de analise SISE — Sistema de
Iteracdo Solo-Estrutura do programa CAD/TQS. Neste modelo s&do inclusos os
elementos de fundacéao: cintas, estacas e blocos de coroamento, que juntamente
com os perfis de sondagem (ver anexo D), sado utilizados para o calculo dos
coeficientes de reagao vertical e horizontal a serem incorporados ao pértico espacial.
As estacas utilizadas neste modelo foram estacas pré-moldadas cravadas com
diametro de 40 centimetros para os pilares da torre e estacas de 25 centimetros
para os pilares que “morrem” ao final do embasamento. A capacidade estrutural das
estacas foi retirada de catalogos comerciais®, enquanto a capacidade do sistema
estaca-solo, para o comprimento adotado, foi estimada a partir do método de Aoki-
Velloso (1975). Adotou-se um fator de segurancga igual a dois para a determinagao
da capacidade de carga admissivel das estacas, conforme recomendacdes da ABNT
NBR 6122:2010. Os resultados do MOD0110 sao apresentados na Tabela 18.
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Tabela 18 - Resultado do modelo MODO0110

Coeficientes de Instabilidade
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Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° | 2,110(1,292) | 2,004(1,401) 90°- 270° 4,04(H/1748)|0,33(h/1165)
0°-180° |1,769(1,183)| 1,623(1,01) 0°- 180° 1,59(H/4436) | 0,22(h/1460)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m? Combinagdes RM2M1 FAVt
Pilar Tfaxa de | Totalde | ) hinacao 33 |2,358(1,538) | 5,445(1,691)
ormas formas
5234 27,38% 19118 Combinagéo 37 |2,325(1,532) |5,056(1,678)
Volume de Concreto [m?] Combinagéo 41 |2,185(1,440) | 3,245(1,501)
pilar | 1axade | Totalde | o i ocs075 |2,395(1,564) |6,436(1,749)
concreto concreto
531 18,04% 2943 Combinagéao 79 | 2,362(1,557) | 5,896(1,734)
Taxa de Armadura [kg/m®]: 128(128) | Combinacdo 83 |2,207(1,454) | 3,434(1,525)

Os resultados do MODO0110 mostram a significativa influencia da lteracdo Solo-
Estrutura (ISE) na analise dos deslocamentos horizontais e da estabilidade da
estrutura. Comparando os resultados das Tabela 17 e Tabela 18, pode-se dizer que,
considerar a ISE no dimensionamento da estrutura leva a uma flexibilizacdo desta,
semelhante a nao considerar a rigidez a flexdo transversal das lajes. Entretanto,
enquanto a nao consideracdo da rigidez das lajes poderia levar a resultados
conservadores, pois nem todos os elementos da estrutura sdo considerados para a
determinacdo de sua rigidez, ignorar a ISE poderia levar a resultados contra a

seguranca.

Finalmente, buscou-se elaborar um modelo que incluisse todos os parametros
analisados aqui, que contribuiram para a estabilizacdo da estrutura, além do ISE, por
ser este relevante na analise estrutural. Os parametros adotados para o MOD0111
sao mostrados na Tabela 3 da secdo 3.1, e os resultados encontrados sao
apresentados na Tabela 19.
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Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]

90°-270° | 1,268(1,292) | 1,254(1,401) 90°- 270° 1,93(H/3503) | 0,23(h/1703)

0°-180° |1,243(1,183)| 1,150(1,01) 0°- 180° 0,75(H/8977) | 0,10(h/3786)

Quantitativo dos

Pilares

Processo P-Delta

Area de Formas [m?] Combinagdes RM2M1 FAVt

Pilar Taxa de Totalde | o0 hinacdo 33 | 1,455(1,538) | 1,445(1,691)
formas formas

6815 32,60% 20905 Combinacdo 37 | 1,444(1,532) | 1,427(1,678)

Volume de Concreto [m?] Combinagéao 41 (1,440) (1,501)

Pilar | 1axade | Totalde | o acs075 | 1,480(1,564) | 1,471(1,749)
concreto concreto

912 25,45% 3583 Combinacdo 79 | 1,470(1,557) | 1,452(1,734)

Taxa de Armadura [kg/m®]: 69(128)

Uma sequéncia de tentativas foi

Combinagao 83

1,386(1,454)

1,363(1,525)

realizada até a obtencdo dos resultados

apresentados na Tabela 19. Além da adocdo de todos os parametros favoraveis
indicados na Tabela 3, as secbes transversais dos pilares sofreram sucessivas

revisbes manuais até se alcancgar os resultados apresentados.

Ressalta-se que os valores totais de consumo de concreto e formas, apresentados
na Tabela 19, incluem as quantidades das cintas e dos blocos de coroamento das
estacas, elementos ndo considerados no modelo de referéncia MODO0100. E
possivel, no entanto, comparar as quantidades de volume de concreto dos pilares
entre os modelos; No modelo MODO0100 o volume de concreto dos pilares foi de 531
metros cubicos, enquanto o modelo MODO0111 apresentou uma quantidade de 912
metros cubicos, um acréscimo percentual de 71,75% no volume de concreto dos

pilares.

A titulo de comparacao, a Figura 63 mostra a planta baixa do pavimento tipo do
modelo MODO0111, com destaque para as secdes transversais dos pilares adotados
para este modelo. A planta foi girada em 90° para que coubesse melhor na pagina.
A Figura 49 na sec¢édo 3.1 mostra a planta baixa do pavimento tipo do modelo de
referéncia MODO0100.
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Figura 63 - Planta baixa do pav. tipo - MOD0111
Fonte: Autor
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4.2 SEGUNDA SERIE DE MODELOS

Para os modelos da segunda série, adotou-se um indice de esbeltez de um para
seis, como descrito na segao 3.1, sendo a variagado dos parametros adotados como
mostrado na Tabela 4. O modelo de referéncia desta série foi denominado

MODO0200 e os resultados deste, sao apresentados na Tabela 20.

Tabela 20 - Resultado do modelo MOD0200

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS
Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]
90°-270° 1,287 1,286 90°- 270° 3,10(H/3364) | 1,36(h/7636)
0°-180° 1,226 1,051 0°- 180° 0,21(H/1451) | 0,20(h/1558)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m? Combinacdes RM2M1 FAVt
Pilar | 1@xade | Totalde | o\ w0050 33 1,437 1,424
formas formas
10788 33,99% 31732 Combinacgéo 36 1,160 1,287
Volume de Concreto [m?] Combinagéao 37 1,433 1,420
Pilar | Jaxade | Totalde | compinagao40 | 1,215 1,287
1447 26,46% 5468 Combinagao 41 1,378 1,364
Taxa de Armadura [kg/m’]: 98 Combinagao 74 1,135 1,287
Combinagao 75 1,462 1,452
Combinagéao 78 1,136 1,287
Combinagao 79 1,457 1,446
Combinagao 82 1,200 1,287
Combinagao 83 1,393 1,378

A Figura 64 mostra a planta baixa do pavimento tipo do modelo MOD0200, com
destaque para as secodes transversais dos pilares adotados para este modelo. Ao
final da secao, sera apresentada a planta baixa do ultimo modelo processado a titulo

de comparacéo, tal como feito na segao 4.1.
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Figura 64 - Planta baixa do pav. tipo - MOD0200
Fonte: Autor
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Para o modelo MOD0201 adotou-se a espessura de 35 centimetros, ao invés dos 25
centimetros adotados no modelo de referéncia. Os resultados deste modelo séo

apresentados na Tabela 21.

Tabela 21 - Resultado do modelo MOD0201

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS
Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[em] [cm]
90°-270° | 1,282(1,287) | 1,203(1,286) 90°- 270° 3,02(H/3449) |0,21(h/1451)
0°-180° [ 1,279 (1,226) | 1,018(1,051) 0°- 180° 1,28(H/8134) | 0,2(h/1558)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m? Combinacdes RM2M1 FAVt
Pilar Tfaxa de Totalde | ) 1 hinacao 33 | 1,430(1,437) | 1,417(1,424)
ormas formas
10767 33,97% 31697 Combinacgéo 37 |1,427(1,433) | 1,413(1,420)
Volume de Concreto [m?] Combinagao 41 |1,373(1,378) | 1,358(1,364)
Pilar | 'axade | Totalde | oo 05075 | 1,462(1,462) |1,447(1,452)
concreto concreto
1552 27,86% 5571 Combinagao 79 | 1,453(1,457) | 1,441(1,446)
Taxa de Armadura [kg/m®]: 96(98) Combinagao 83 | 1,388(1,393) [1,373(1,378)

Observa-se que a redugao no valor do parametro de instabilidade y; foi discreta. Este
resultado difere significativamente do resultado analogo ao da primeira série. Ocorre
que, com 0 aumento do numero de pavimentos, os demais pilares da estrutura
também tiveram suas secgbes transversais aumentadas, de maneira que a
contribuicdo da rigidez do nucleo na rigidez global da estrutura, que neste caso inclui
até mesmo a rigidez a flexdo transversal das lajes, diminuiu significativamente em

comparagao aos modelos da primeira série.

Cabe, no entanto, ressaltar novamente que, no programa CAD/TQS o nucleo rigido
€ simulado como uma barra com rigidez axial e flexional equivalente a secéao
transversal do nucleo, e que o efeito da restricdo parcial ao empenamento
proporcionada pelos lintéis e pela laje plana ndo esta sendo considerado para o
calculo dos deslocamentos horizontais, sendo esta uma limitagdo importante do
programa. A modelagem do nucleo rigido carece de um maior aprimoramento,
devendo ser inclusa a teoria de flexo-torcdo e empenamento da sec¢ao transversal do
nucleo para a obtencido de resultados mais proximos da realidade e uma melhor

analise da estabilidade global deste tipo de edificagdo, particularmente o caso de
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edificacbes assimétricas. Ha a indicagdo de que na nova versao 19 do programa
CAD/TQS os nucleos rigidos serdo discretizados por varias barras, melhorando a

analise da tor¢ao nestes elementos.

No modelo MOD0202, redefiniu-se os valores dos coeficientes de ndo linearidade
fisica (NLF) para as vigas e lajes, em uma analise analoga a desenvolvida no
MODO0107. Novamente, adotou-se para as vigas o valor de 0,7 e para as lajes o

valor de 0,5. Os resultados do MOD0202 sao apresentados na Tabela 22.

Tabela 22 - Resultado do modelo MOD0202

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]
90°- 270° |1,208(1,287)|1,115(1,286) 90°- 270° 3,10(H/3364) [ 0,21(h/1541)
0°- 180° |1,170(1,226)|0,930(1,051) 0°- 180° 1,37(H/7634) | 0,20(h/1558)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m?] Combinacdes RM2M1 FAVt

Pilar Taxade | Totalde | oo pinacs033 | 1,316(1,437) | 1,294(1,424)
formas formas

10788 33,99% 31732 | Combinagdo 37 | 1,313(1,433) | 1,292(1,420)

Volume de Concreto [m?] Combinagao 41 | 1,273(1,378) | 1,257(1,364)

Pilar Taxade | Totalde | o \inacs0 75 | 1,338(1,462) | 1,315(1,452)
concreto concreto

1447 26,46% 5468 | Combinagdo 79 | 1,335(1,457) | 1,312(1,446)

Taxa de Armadura [kg/m?]: 86(98)

Combinagao 83

1,286(1,393)

1,268(1,378)

Os resultados da Tabela 22, reafirmam a significativa influéncia que os ajustes dos
coeficientes de NLF tém sobre a estabilidade da estrutura. Em particular, a
consideragao da rigidez a flexdo transversal das lajes associada ao aumento da
relevancia na

rigidez efetiva considerada para estas, que assume grande

estabilizagao da estrutura.

Os resultados obtidos no modelo MODO0203 respaldam a afirmag¢ao do paragrafo
anterior, onde o modelo de calculo adotado para seu processamento foi 0 modelo de
calculo IV do programa CAD/TQS, em uma andlise andloga a desenvolvida no
MODO0109,
contraventamento da estrutura. Os resultados do MODO0203 sido apresentados na
Tabela 23.

onde ndo se considera a laje como parte do sistema de
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Estado Limite de Servigo-ELS

Des.
Vento | GamaZz Alfa Vento Glopal | Des: Local
[cm] [eml]
90°-270° |5,366(1,287) |2,627(1,286) 90°- 270° 20,31(513) | 0,82(374)
0°-180° |1,593(1,226) [ 1,534(1,051) 0°- 180° 5,38(1936) | 0,42(906)
Quantitativo dos Pilares Processo P-Delta
Area de Formas [m? Combinacdes RM2M1 FAVt
Pilar Tfaxa de | Totalde | o\ hinacso 31 i 5,366
ormas formas
10788 33,99% 31732 Combinagao 32(33) - 5,366(1,424)
Volume de Concreto [m?] Combinagao 35(36) - 5,366(1,287)
Pilar | 1axade | Totalde |00 36(37) i 5,366(1,420)
concreto concreto
1447 26,46% 5468 Combinagéo 39(40) - 5,366(1,287)
Taxa de Armadura [kg/m’]: 182(98) | Combinacéo 40(41) - 5,366(1,364)
Combinagao 59(74) - 5,366(1,287)
Combinagao 60(75) - 5,366(1,452)
Combinagao 63(78) - 5,366(1,287)
Combinagao 64(79) - 5,366(1,446)
Combinagao 67(82) - 5,366(1,287)
Combinagao 68(83) - 5,366(1,378)

*31 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+ACID_R+0.51TEMP+0.6VENT1

32 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+ACID_R+0.51 TEMP+0.6VENT2 (33)

35 - ELU2/ACIDCOMB/PP+PERM+0.86HIPER+0.8ACID_R+0.86 TEMP+0.6VENT1 (36)

36 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+0.8ACID_R+0.86TEMP+0.6VENT2 (37)

39 - ELU2/ACIDCOMB/PP+PERM+0.86HIPER+0.8ACID_R+0.51TEMP+VENT1 (40)

40 - ELU/ACIDCOMB/PP+PERM+0.8ACID_R+0.51TEMP+VENT2 (41)

59 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+ACID_R_V+0.51TEMP+0.6VENT1 (74)
60 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+ACID_R_V+0.51TEMP+0.6VENT2 (75)
63 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.86TEMP+0.6VENT1 (78)
64 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.86TEMP+0.6VENT2(79)
67 - ELU2/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.86HIPER+0.8ACID_R_V+0.51TEMP+VENT1(82)
68 - ELU/ACIDCOMB/PP_V+PERM_V+0.8ACID_R_V+0.51TEMP+VENT2(83)

Ressalta-se que nao foram obtidos os resultados para o parametro de instabilidade
RM2M1 do CAD/TQS, pelo fato do processamento do podrtico espacial utilizando o
método do P-Delta ndo ter convergido. O valor encontrado para o coeficiente » néo
€ representativo, e poder-se-ia simplesmente dizer que o pértico ndo converge
baseado nos deslocamentos horizontais encontrado para o ELU e ELS.
da

automaticamente pelo CAD/TQS, logo a quantidade de armacéao utilizada para o

Adicionalmente, varios pilares edificacdo nao foram dimensionados

calculo da taxa de armadura dos pilares esta “incompleta”, a real taxa seria muito

maior este exemplo.
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No modelo MODO0204, novamente utilizou-se o médulo de analise SISE do programa
CAD/TQS, tendo sido incorporado ao portico espacial as “molas” que simulam a
rigidez do solo. Para os modelos da segunda série, adotou-se estacas do tipo hélice
continua de 50 e 60 centimetros para os pilares da torre e de 30 centimetros para os
pilares que “morrem” no embasamento. O método de calculo para a estimativa da
capacidade resistente do sistema estaca-solo adotado foi de Alonso (1996) apud
Manual TQS (2013), ver Figura 56. A Tabela 24 apresenta os resultados
encontrados para o MOD0204.

Tabela 24 - Resultado do modelo MOD0204

Coeficientes de Instabilidade Estado Limite de Servigo-ELS

Vento Gama 7 Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]

90°-270° | 1,699(1,287) | 1,686(1,286) 90°- 270° 5,18(2013) | 0,31(1244)

0°-180° |1,481(1,226) | 1,385(1,051) 0°-180° 1,89(5519) | 0,12(3159)

Quantitativo dos Pilares

Processo P-Delta

Area de Formas [m?] Combinacdes RM2M1 FAVt
Pilar Taxa de Totalde | o 1 hinacdo 33 | 2,473(1,437) | 6,436(1,424)
formas formas

10788 33,67% 32043 Combinagao 37 |2,451(1,433) | 5,872(1,420)

Volume de Concreto [m?] Combinagéo 41|2,140(1,378) | 2,963(1,364)

Pilar | 1ade | Totalde |, ca0 75| 2,475(1,462) | 6,531(1,452)
concreto concreto

1447 26,32% 5496 Combinagao 79 |2,453(1,457) | 5,933(1,446)

Taxa de Armadura [kg/m?]: 94 (98) | Combinagado 83 |2,141(1,393)|2,972(1,378)

Os resultados apresentados na Tabela 24, reforcam as observacdes apresentadas
na secao 4.1, em particular o fato de que, ao se desprezar a ISE na analise da
estabilidade de edificios esbeltos formados por lajes lisas, o projetista poderia estar
tomando uma atitude contra a seguranga e ao bom funcionamento da estrutura

projetada, dado os deslocamentos horizontais elevados (ELS).

Por fim, adotando-se todos os critérios e parametros que contribuem para a
estabilizacdo da estrutura (ver Tabela 4), além do ISE, por ser este relevante na
analise estrutural, elaborou-se o modelo MOD0205. Novamente uma sequéncia de
tentativas, com ajustes manuais sucessivos das sec¢des transversais dos pilares, foi
realizada até que obtivesse um coeficiente y, inferior a 1,3. Particularmente neste

modelo, além do ajuste nas segdes dos pilares, langou-se méo de vigas em todo o
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contorno da planta baixa dos pavimentos tipo, como mostrado na Figura 65. Os

resultados obtidos para o MOD205 sao apresentados na Tabela 25.

Tabela 25 - Resultado do modelo MOD0205

Coeficientes de Instabilidade

Estado Limite de Servico-ELS

Vento Gama Z Alfa Vento Des. Global | Des. Local
[cm] [cm]

90°-270° | 1,268(1,287) | 1,207(1,286) 90°- 270° 3,66(2849) | 0,25(1514)

0°-180° |1,206(1,226)|1,023(1,051) 0°- 180° 1,27(8174) | 0,12(3148)

Quantitativo dos Pilares

Processo P-Delta

Area de Formas [m?

Combinagdes

RM2M1

FAVt

Pilar Taxa de Totalde | o0 hinacao 33 | 1,126(1,437) | 1,268(1,424)
formas formas

13699 37,13% 36898 | Combinacao 37 | 1,223(1,433) | 1,268(1,420)

Volume de Concreto [m?] Combinagao 41|1,190(1,378) | 1,183(1,364)

Pilar | raxade | Totalde o, inaca675(1,336(1,462) | 1,268(1,452)
concreto concreto

2251 34,96% 6438 | Combinacéo 79 | 1,366(1,457) | 1,268(1,446)

Taxa de Armadura [kg/m?]: 82(98)

Combinagao 83

1,202(1,393)

1,268(1,378)

Assim como antes, no modelo MODO0111, os valores totais de consumo de concreto
e formas apresentados na Tabela 25, incluem as quantidades das cintas e dos
blocos de coroamento das estacas, elementos ndo considerados no modelo de
referéncia MODO0200. E possivel, no entanto, tal com antes, comparar as
quantidades de volume de concreto dos pilares entre os modelos; No modelo
MODO0200 o volume de concreto dos pilares foi de 1447 metros cubicos, enquanto o
modelo MODO0205 apresentou uma quantidade de 2251 metros cubicos, um
acréscimo percentual de 55,56% no volume de concreto dos pilares, além do
acréscimo no volume de vigas, sendo estas necessarias para obter o coeficiente de
instabilidade j; menor que 1,3. Tanto no modelo MODO0111 com o no modelo

MODO0205, observou-se uma reducao da taxa de armadura dos pilares.

Novamente, a titulo de comparacéo, a Figura 65 mostra a planta baixa do pavimento
tipo do modelo MODO0205, com destaque para as secdes transversais dos pilares
adotados para este modelo. Novamente aqui, a planta foi girada em 90° para que
coubesse adequadamente na pagina. A planta baixa do pavimento tipo do modelo
de referéncia MOD0200 é mostrada na Figura 64.
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Figura 65 - Planta baixa do pav. tipo - MOD0205
Fonte: Autor
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5 CONCLUSOES E RECOMENDAGOES PARA PESQUISAS
FUTURAS

5.1 CONCLUSOES

O objetivo deste trabalho foi estudar e analisar os principais conceitos teoricos a
respeito da estabilidade global de edificios de concreto, particularmente edificios
formados por lajes lisas, isto €, sem vigas. Com a utilizagdo do programa de analise
estrutural CAD/TQS, foi possivel analisar a influéncia de alguns dos critérios e
parametros de modelagem mais relevantes para a estabilidade global das

edificacdes consideradas.

De fato, a auséncia de vigas nestas edificagbes altas e esbeltas, torna a estabilidade
global o ponto critico para o dimensionamento de tais estruturas. Na pratica as
dimensbes das secgdes transversais dos pilares sédo justificadas, ndo mais pela
necessidade de se dimensionar um lance isolado de pilar com uma taxa da
armadura razoavel, ou evitando o esmagamento do concreto trabalhando com uma
tensdo dentro dos limites normativos. Ocorre que, para se respeitar as limitagdes
impostas pelas indicagbes normativas, no que diz respeito aos deslocamentos
laterais, e aos coeficientes de estabilidade, como o Gama z, é necessario trabalhar
com pilares de secbes transversais consideraveis, que acabam por apresentar
tensdes ultimas e de servico baixas (nos andares superiores) a moderadas (nos
andares inferiores), sem maiores dificuldades para o dimensionamento dos lances

isolados e locagao das armaduras.

Tal fato é ainda mais proeminente, quando se dimensiona uma edificacdo de
multiplos andares formada por lajes lisas, sem considerar a rigidez a flexao
transversal das mesmas, assumindo-as simplesmente como diafragmas totalmente
flexiveis fora do seu plano. De fato, para edificacbes esbeltas como as adotadas
neste trabalho, ndo considerar a rigidez a flexdo transversal das lajes levaria a
grandes dificuldades para se manter a estrutura dentre dos limites de
deslocabilidade prescritos na ABNT NBR 6118:2014, como visto nos modelos
MODO0109 e MODO0203, pois seriam necessarios pilares razoavelmente robustos que
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dificultariam a compatibilizagdo com qualquer layout arquitetdénico, além do consumo

e dos custos dos insumos necessarios.

Os resultados apresentadas respaldam a tese de que, a consideragao da rigidez a
flexdo transversal das lajes influéncia significativamente na estabilidade de edificios
de concreto, particularmente no caso de edificios com sistema de lajes lisas, como
cogumelo ou protendidas. Desconsiderar tal rigidez levar-se-ia a sérias dificuldades
para se garantir a estabilidade das estruturas, os limites de deslocamento horizontal,

além de razoaveis acréscimos de insumos construtivos.

Partindo-se do entendimento de que a rigidez a flexdo transversal das lajes
influencia na estabilidade global, buscou-se avaliar o ganho que se obteria na
estabilidade ao se aumentar esta rigidez. Para tanto, aumentou-se a espessura das
lajes lisas de 18 centimetros do modelo de referéncia MODO0100 para 20 centimetros
no MODO0104, onde se constatou que o aumento da espessura acaba por contribuir
para a estabilizagdo da estrutura a despeito do acréscimo de carga vertical (aumento

do peso proprio).

Os modelos propostos foram todos idealizados considerando um vao entre pilares e
uma espessura para as lajes, de maneira que estas fossem protendidas. Tendo em
mente que, as lajes protendidas dispdéem de armaduras passivas e ativas, e que o
nivel de fissuragdo destas lajes € menor que o das lajes convencionais de concreto
armado, propde-se alterar o coeficiente que simula a nao linearidade fisica (NLF)
das lajes para 0,5, ao invés dos 0,3 previstos na ABNT NBR 6118:2014, além de
adotar para as poucas vigas presentes no modelo um coeficiente de NLF igual a 0,7
ao invés dos 0,4 previstos na referida norma, por ser este o valor indicado na verséo
de 2007 da mesma ABNT NBR 6118, quando se assumia que os pilares e vigas
formavam o sistema de contraventamento da estrutura. Como visto nos modelos
MOD107 e MOD202, a adogao deste critério levou a um significativo enrijecimento
da estrutura, reduzindo os valores dos deslocamentos horizontais e de todos os
coeficientes de instabilidade calculados, mostrando novamente a significativa
contribuigdo que a rigidez a flexado transversal das lajes proporciona a estabilizagéo

da estrutura.
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Em outra tentativa de se enrijecer a estrutura, propde-se aumentar a espessura do
nucleo rigido do edificio. Os resultados desta analise foram apresentados nas
Tabela 12 - Resultado do modelo MODO0105 e Tabela 21 - Resultado do modelo
MODO0201. Observou-se que, no caso do modelo da primeira série de edificios (com
esbeltez de H/4), a contribuicdo de rigidez do nucleo a rigidez global da estrutura foi
mais significativa que para o modelo da segunda série. Isto porque, com o0 aumento
do numero de pavimentos, que levou a um aumento das seg¢des transversais de
todos os pilares, além da consideragao da rigidez a flexdo transversal das lajes, a
parcela de contribuicdo do nucleo para a rigidez global da estrutura diminuiu. Estes
resultados reforcam a tese de que todos os elementos estruturais presentes em uma
edificacao fazem parte de seu sistema de contraventamento, contribuindo para a
rigidez global da estrutura proporcionalmente a sua rigidez propria. A ideia de
elementos de contraventamento e elementos contraventados, deveria ser deixada de
lado, principalmente quando se atenta para o aumento da capacidade de
processamento dos atuais computadores e a disponibilidade de programas de
analise estrutural existentes no mercado. Anadlises de estabilidade global
simplificadas, considerando somente alguns dos elementos estruturais como
responsaveis pela estabilizacdo da estrutura, poderiam levar a estruturas mais

custosas e eventualmente superdimensionadas.

Finalmente, os resultados dos modelos onde é considerada a lteragdo Solo-
Estrutura (ISE) para a analise e verificacdo da estabilidade global, denunciam a
influéncia e relevancia desta premissa de calculo para o dimensionamento da
estrutura. Deve-se ressaltar que, diferente da rigidez a flexdo transversal, néo
considerada a ISE no dimensionamento da estrutura poderia leva a resultados nao
conservadores, ou em outras palavras, resultados contra a seguranga, e em casos
especificos, os esforgcos utilizados para o dimensionamento dos elementos
estruturais poderia ser significativamente diferentes dos que ocorrem na pratica. No
entanto, ainda mais preocupante €& a previsdo otimista dos deslocamentos
horizontais, que se obtém ao considerar o pértico espacial engastado na fundacéo,
em detrimento de uma analise mais refinada e que simula melhor a realidade.
Ressalta-se ainda que, por mais rigido que sejam os elementos de fundagdo e o
préprio solo que envolve e interage com estes, na pratica, a estrutura dos edificios

sempre esta assentada em um substrato flexivel, e a analise e verificagdo dos
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efeitos da ISE deveriam ser levados em consideragdo, ao menos nos casos de

edificios altos e esbeltos.

Embora o numero de exemplos analisados neste trabalho seja pequeno, e medi¢des
em campo sejam interessantes e necessarias para validar o programa e respaldar as
conclusdes, recomenda-se fortemente que o ISE ndo deixe de ser considerado,
principalmente em edificagdes cuja estabilidade global seja notadamente um ponto

critico.

5.2 SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

Sugere-se por fim, como tema para pesquisas futuras a realizagdo de experimentos
laboratoriais e de modelagem computacional que permitam a determinagcdo de um
coeficiente que simule a ndo linearidade fisica das lajes protendidas de maneira
criteriosa. Tendo em vista que, qualquer acréscimo considerado na rigidez efetiva
das lajes, contribuira para a estabilizagdo da estrutura, podendo levar a uma
economia de materiais. Com respeito as lajes protendidas, propde-se também um
estudo detalhado da rigidez da ligacdo entre as lajes e os pilares. Esta regiao
apresenta normalmente uma taxa de armadura maior que nas demais regides das
lajes. Ademais, deve-se lembrar de que, as lajes protendidas estdo
permanentemente sujeitas a esforgos axiais internos (efeitos da protenséo), que
levam o concreto a apresentar um estado de compressao biaxial (plano) ou triaxial
de tensdes, elevando sua capacidade resistente, reduzindo consequentemente seu

nivel de fissuragao.

Quanto a interacdo solo-estrutura, um numero maior de exemplos deveria ser
estudado. Utilizando-se de programas com meétodos mais elaborados e robustos
para a determinagédo dos deslocamentos verticais (equagbdes de Mindlin e o método
de Streinbrenner, por exemplo) e horizontais (solugdo de Hetényi, por exemplo),
como o método dos elementos finitos para simular o solo e a presenca das estacas.
Eventualmente a utilizacdo de elementos de contato para analisar a transferéncia de
carga da estaca para o solo. Adicionalmente, seria essencial a coleta de dados em

campo para analise e validagao de qualquer programa computacional, independem



171

da metodologia de calculo adotada. A consideracdo do efeito construtivo, que
considera o nivelamento dos pavimentos em cada ciclo de concretagem e o aumento
de rigidez e carregamento de maneira gradual, deveria contribuir para uma analise

mais realista e a obtencao de recalques para proximos dos resultados de campo.

Propdem-se ainda, a analise de um sistema construtivo alternativo, formado por lajes
nervuradas reforgadas por vigas faixas protendidas. Baseado nos resultados dos
modelos analisados presume-se que, com a redugao do peso proprio das lajes
nervuradas, associada a rigidez de vigas faixas protendidas ligando todos os pilares
em ambas as dire¢des, seria possivel elaborar um modelo otimizado, no que diz
respeito a estabilidade global, isto é, uma edificacdo mais leve e ao mesmo tempo

mais rigida nos trechos mais necessarios.
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ANEXO A

Deducéo da equacéo (2.25):

Figura 66 - Barra flexivel comprimida axialmente

as

dy a5
.| % S e
— ~.B d

z

z
Renumerando a equagéao (2.24):
dz_qb _ g2 dy (6.1)
ds? ds
Da Figura 9, obtém-se a relagao:
sen¢ = j—i (6.2)
Assim,
dz—¢ = _sz_y = —K%sen¢
ds? ds

Langando mao da relagdo trigonométrica sen(2a)=2sen(a)cos(a), elimina-se a

variavel y da expresséao, obtendo:

d2¢

¢ ¢
— 2
gsz - [ asengcosy
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d e\ o ¢
£<E)— K ZSenzcos2

Multiplicando ambos os lados da igualdade por (2.%.ds),

. (d—¢) = —K? 25en§cos§<2.i—f.ds)

Integrando,

jZ.i—f.%(fl—f)ds=f—4Kzsen§cos§d¢

(&) =+ (=59

2

(Ccil_f) = 2K?cos ¢

(4 e ) -oo 2)
(8] e[ §) o] - (2]
(4 -z (9

(3) = #[z=sre ()

Seja m? uma constante arbitraria, neste caso, m? é igual a 0,5 (constantes de

integragao tomadas iguais a zero). Obtém-se assim a equacgao (2.25):

(48] -t §)
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ANEXO B

Deducéo da equacéo (2.28):

Derivando a equacéo (2.26) em relagao a “s”, tem-se:

4 [sen (9)] = % [-msen(a)]

cos (9)% i((].’)) = —mcosai(a)

2/°2°ds ds
dp —2mcosada
ds ¢ ds
cos
dp —2mcosa da (6.3)
ds ds
/1 - senz%
Substituindo a equagao (2.26), na equacao (6.3), obtém-se:
do —2mcosa da
—-— = — (6.4)
ds +1—-m2sen2ads
Igualando a equagéao (2.27) e (6.4), elimina-se a variavel ¢:
—2mcosa da
2Kmcosa = —
V1 —mZsen?a ds
da
Kds = — (6.5)

V1 —m2sen?a

Integrando a equacéo (6.5), obtém-se a equagéao (2.28):

@ da
Ks =J.
243}

V1 —m?2sen?a



179

ANEXO C

Para o caso particular de uma barra de sec¢ao retangular, o Médulo de Elasticidade

Reduzido adotando-se como “e” a distancia da linha neutra até o centro de

gravidade, obtém-se as equagdes:

b(3+e)

3

b
2 3



ANEXO D

SONDAGEM 1
(Om)

Nivel do solo:
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Perfis de sondagem utilizados nos modelos com a iteragdo Solo-Estrutura foram:

LA

180



181

SONDAGEM 2

Nivel do sola: (Om)
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