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RESUMO

WORDELL, Fernando. Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos. 2003. Trabalho
(Mestrado-Profissional em Estruturas) — Programa de Pds-Graduacdo em Engenharia Civil,
UFRGS, Porto Alegre.

O presente trabalho tem como objetivo fazer uma revisdo dos parametros recomendados pela
NBR-6118/2003 para avaliar o grau de instabilidade de uma estrutura, frente as combinacdes

de carregamento, principalmente com a presenca do carregamento horizontal de vento.

Sao apresentados os parametros de instabilidade o e y,, que indicam o grau de atuacdo dos
efeitos de segunda ordem sobre a estrutura. Com estes parametros as estruturas sé@o
classificadas como de nos fixos, na qual os pilares podem ser dimensionados isoladamente, a
partir de uma analise de primeira ordem, e de nds mdveis, na qual serd obrigatdria a
consideracdo da ndo linearidade geométrica da estrutura e a nao linearidade fisica oriunda dos
materiais.

Apresentam-se andlises de diversas estruturas e discutem-se fatores que modificam o

comportamento estrutural e alteram os valores dos parametros de instabilidade.

Palavras-chave: instabilidade global; construcdo civil; edificios altos.



ABSTRACT

WORDELL, Fernando. Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos. 2003. Trabalho
(Mestrado-Profissional em Estruturas) — Programa de Pos-Graduacdo em Engenharia Civil,
UFRGS, Porto Alegre.

This work has the objective to review the parameters advised by the NBR-6118/2003 code to
evaluate the stability of a structure submitted to several loading combinations, mainly in the
presence of horizontal wind loads.

The stability parameters o and yz, that evaluate the second order effects in a structure, are
considered. With theses parameters the structures can be classified in braced frames, where
the columns can be designed as an isolated element, according to first order theory, and the
sway frames, where it is necessary to consider the physical non-linearity of material and
geometrical non-linearity of the frame.

Several structures are analyzed and some factors that can modify the behavior of the structure

and the stability parameters are evaluated.
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1 INTRODUGCAO

1.1 GENERALIDADES

Geralmente, quando se esta realizando o projeto estrutural de uma edificacdo, o
lancamento dos pilares e seu dimensionamento tém por objetivo dar suporte as cargas
verticais que atuardo sobre a estrutura. Tais cargas sdao compostas pela atuacdo do peso da
estrutura, por outras cargas permanentes, por cargas acidentais e possiveis cargas
excepcionais.

Mas, hoje nas grandes cidades, a escassez e o custo elevado de espago fizeram com que 0s
projetos arquitetdnicos buscassem utilizar totalmente a pouca area horizontal existente e
maximizassem a altura das edificagdes.

Com este aumento significativo na altura das edificacdes, a atencdo ndo deve ser dada
apenas as cargas verticais nos pilares, mas também, a instabilidade global da edificacéo, de tal
forma que os pilares possam resistir aos esforgcos horizontais.

A acdo do vento é a principal causa desses esforcos horizontais nas edifica¢fes altas, mas
também se deve ter atencdo a assimetria da geometria da estrutura, que podera também causar
ou se combinar com as cargas de vento, provocando importantes deslocamentos horizontais
da estrutura.

Entdo, uma anélise da instabilidade global das estruturas se faz necessaria, e pode-se dizer
que ¢ até fundamental para as edificacbes. Todo e qualquer edificio, independente do nimero
pavimentos, pilares e dimens@es, deve ter verificado se o seu sistema de travamento esta
devidamente adequado e dimensionado. Destaca-se a nova NBR 6118/2003 que faz desta
verificacdo uma questdo indispensavel aos projetos estruturais.

A nova NBR 6118/2003 traz dois parametros como forma de se verificar a instabilidade
global das estruturas. O primeiro, representado pela letra a, somente avalia se o sistema de
contraventamento estd adequado ou nao, classificando assim a estrutura em de nos fixos ou
moveis e indicando se os efeitos de segunda ordem necessitam ou ndo serem considerados. O
segundo parametro, chamado y,, além de indicar 0 mesmo que o pardmetro a, serve como
uma majorador dos esfor¢cos de primeira ordem, propiciando assim a determinagdo dos

esforgos finais de célculo (esforgos de primeira e segunda ordem).

Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos — Trabalho de Mestrado — PPGEC/UFRGS,2003
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No presente trabalho, aborda-se a determinacdo dos parametros de instabilidade, as
classifica¢Oes originadas desses parametros, bem como algumas situacdes de projeto, as quais
poderdo modificar o comportamento da estrutura como um todo e afetar também os

parametros de instabilidade.

1.2 OBJETIVOS E JUSTIFICATIVAS

A nova NBR 6118/2003, traz como novidade para 0s escritorios de projeto estrutural a
obrigatoriedade da verificacdo da instabilidade global, para qualquer estrutura deve-se
considerar a ndo-lineridade geométrica da estrutura e a ndo-linearidade fisica do material.

Como a consideracdo dessas duas ndo-linearidades é uma tarefa incobmoda para o
projetista e, também, como a maioria dos programas comerciais ainda ndo apresentam 0s
recursos necessarios para uma andlise desse porte, busca-se neste trabalho apresentar os
parametros que avaliam a instabilidade da estrutura e viabilizam uma simplificacdo da sua
analise.

Este trabalho também vem ao encontro do que propdem o mestrado profissional, no qual
se procura criar a oportunidade de colocar o profissional em contato com um conhecimento
tedrico-pratico, proporcionando-lhe uma formacdo diferenciada. Permite, ainda, um
aprofundamento em questdes que o profissional terd que enfrentar em seu trabalho diario.
Neste trabalho serd utilizado o programa de andlise e calculo estrutural da TQS,
correntemente utilizado em escritdrios de projetos, onde serdo avaliadas questdes de norma e

questdes teoricas.

1.3 ORGANIZACAO DO TRABALHO

No capitulo dois é feita uma revisdo bibliografica, apresentando-se alguns conceitos
basicos sobre a verificagdo da instabilidade global da estrutura de edificios. Sdo discutidos
também os parametros de instabilidade global e séo feitas consideracfes sobre os efeitos de

segunda ordem, que deverao ser verificados em projeto, e 0s processos para sua determinacao.

Fernando Wordell (wordell@via-rs.net) — Porto Alegre: PPGEC/UFRGS,2003
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Ainda sdo apresentadas situacdes onde se tém alteracfes nos parametros de instabilidade
global.

No capitulo trés sdo apresentados quatro exemplos, onde sdo analisadas estruturas reais e
retiradas de outros trabalhos sobre o assunto. Apresenta-se um estudo que considera 0s
aspectos que podem alterar os parametros de instabilidade global.

No capitulo quatro séo apresentadas as conclusdes do trabalho.

Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos — Trabalho de Mestrado — PPGEC/UFRGS,2003
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 CLASSIFICACAO DAS ESTRUTURAS

Sob a acdo das cargas verticais e horizontais, os nds da estrutura de um edificio
deslocam-se lateralmente. Esses deslocamentos podem, em certos casos, causar 0
aparecimento de importantes efeitos de segunda ordem.

Segundo a nova NBR 6118/2003, as estruturas sédo classificadas, quanto a mobilidade

de seus nés, em estruturas contraventadas e de contraventamento.

=T

FIGURA 2.1 — Efeitos de segunda ordem
(Retirado de FUSCO,1994)

Na figura 2.1 tem-se, no detalne A, o0 momento de primeira ordem M= e..F, e
acrescido a este, tem-se 0 momento de segunda ordem, M= e,.F. O momento total atuante na
estrutura é igual a M;+M,. No detalhe B, vé-se a situacdo de estrutura alta desprovida de
elementos de contraventamento. Nesta situacdo os esfor¢os de segunda ordem podem ser
muito elevados. Finalmente, no detalhe C, tem-se uma estrutura que apresenta elementos
estruturais de grande rigidez, tornando os esforcos de segunda ordem despreziveis.

Por conveniéncia, segundo a NBR 6118/2003, item 15.4.3, pode-se identificar, dentro
da estrutura, sub-estruturas que, devido a sua rigidez a agdes horizontais, resistem a maior
parte dos esforcos decorrentes dessas acGes. Quando uma sub-estrutura é rigida, ela torna-se
responsavel por absorver ndo so os efeitos de segunda ordem dela propria, mas de todo o resto

da estrutura por ela contraventada. Estas sub-estruturas sdo denominadas “sub-estruturas de

Fernando Wordell (wordell@via-rs.net) — Porto Alegre: PPGEC/UFRGS,2003
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contraventamento”. Os demais elementos que ndo participam desta sub-estrutura sdo

denominados “elementos contraventados”.

Pilar de contraventamento

-
Pilares contraventados

P P2 P3 P P2 ¢ P3
FIGURA 2.2 — Contraventamento dos edificios altos
(Adaptado de FUSCO,1994)

Esta separacdo € apenas uma simplificacdo, pois, principalmente com o avanco dos
equipamentos computacionais e dos programas de analise estrutural, pode-se hoje, modelar
uma estrutura com um numero muito grande de barras, tornando o modelo mais fiel a
realidade.

FRANCO e VASCONCELOS (1991) resumem o assunto da seguinte forma: “néo
existem as supostas sub-estruturas “contraventadas” ou “ndo contraventadas”, a nao ser
teoricamente como definicdo; cada coluna e cada poértico participa em grau maior ou menor
da instabilidade lateral, sendo por ela afetado”.

Uma outra classificacdo, prescrita pela NBR 6118/2003, item 15.4.2, diz respeito a
mobilidade dos elementos da estrutura. Com relagdo a este aspecto, as estruturas Ssao
classificadas em estruturas “de nos fixos” e “de nds moveis”.

Quando os deslocamentos dos nds da estrutura sdo pequenos e, por consequéncia, 0S
esforcos de segunda ordem sdo despreziveis (inferiores a 10% dos esforcos de primeira
ordem) estas estruturas sdo ditas de nos fixos. E, quando os esforcos de segunda ordem forem
superiores a 10% dos de primeira ordem, estas estruturas sdo ditas de nds maveis.

Também segundo FRANCO e VASCONCELOS (1991), o assunto pode ser
resumido da seguinte forma: “ndo existem as supostas estruturas “ndo deslocaveis”, a ndo ser

teoricamente como definicdo. Nas estruturas deslocaveis, definidas pelo critério dos 10%, a

Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos — Trabalho de Mestrado — PPGEC/UFRGS,2003
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analise de segunda ordem € indispensavel. Depois de feita esta analise, os elementos podem
ser isolados e tratados como ndo deslocaveis, considerando 0s novos momentos de
extremidade e as forcas normais.”

A seguir sdo apresentados os parametros segundo a NBR 6118/2003, que podem ser
utilizados para classificar as estruturas, e quais consideracGes deverdo ser tomadas na analise

estrutural.

2.1.1 Parametro de instabilidade o

O parédmetro de instabilidade a foi estabelecido por Hubert Beck e Gert Kéning em
1967, e foi incorporado pelo Codigo Modelo CEB-FIP 1978. Este parametro passou a ser
utilizado com frequiéncia por projetistas do mundo inteiro, sendo agora também adotado pela
norma brasileira NBR 6118/2003.

Este parametro tem o objetivo Unico de fornecer ao projetista uma avaliacdo da
sensibilidade da estrutura aos efeitos de segunda ordem. Se ficar demostrado a necessidade da
consideracdo dos esforcos adicionais, devido aos deslocamentos da estrutura, o projetista
devera utilizar um majorador ou algum outro processo para quantificar o acréscimo destes
esforcos de segunda ordem.

Segundo a NBR 6118/2003, uma estrutura reticulada simétrica pode ser considerada
como sendo de nos fixos se seu pardmetro de instabilidade o for menor que o valor ay

conforme a expresséo:

(2.1)
sendo,
a1=0,2+0,1n se:n<3
a1=0,6 se:n>4
onde,

n é o nimero de niveis de barras horizontais (andares) acima da fundacdo ou de nivel pouco
deslocavel do subsolo;
Hiwt € a altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundacdo ou de nivel pouco

deslocavel do subsolo;

Fernando Wordell (wordell@via-rs.net) — Porto Alegre: PPGEC/UFRGS,2003
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Nk € o somatério de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (a partir do nivel
considerado para o calculo de Hit ) com seu valor caracteristico;
Ecslc representa o somatorio dos valores de rigidez de todos os pilares na direcao considerada.
No caso de estruturas de pdrtico, de trelicas ou mistas, ou com pilares de rigidez variavel ao
longo da altura pode ser considerado o valor da expressédo Ecl. de um pilar equivalente de
secdo constante. O valor de I deve ser calculado considerando as se¢6es brutas dos pilares.
A rigidez equivalente deve ser determinada da seguinte forma:
- calcular o deslocamento do topo da estrutura de contraventamento, sob a acdo do
carregamento horizontal;
- calcular a rigidez de um pilar equivalente de secdo constante, engastado na base e livre no
topo, de mesma altura Hyt, tal que, sob a acdo do mesmo carregamento, sofra 0 mesmo

deslocamento no topo.

FIGURA 2.3 — Linha elastica do pilar
Assim, a equagéo da linha elastica, conhecida da Mecénica das Estruturas, fornece o

valor do mddulo de rigidez EI do pilar equivalente, segundo a expressdo abaixo:
H*
El = qST 2.2)

onde,
g € a acdo lateral uniformemente distribuida;
H é a altura total do edificio;
a é o deslocamento do topo do edificio quando submetido a acdo lateral de valor igual a .

Segundo FRANCO (1985), pode-se estabelecer limites diferentes para o, conforme o
tipo de contraventamento da estrutura do edificio, uma vez que o contraventamento é o
responsavel pela forma da linha elastica da estrutura. A deformada da estrutura relaciona-se

com o chamado parametro de forma v, que é expresso por:

Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos — Trabalho de Mestrado — PPGEC/UFRGS,2003
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W = — (23)

onde,
81 é 0 deslocamento horizontal de primeira ordem no ponto de aplicagdo da resultante das
cargas verticais N.

Ent&o os valores limites para o podem ser obtidos segundo a expressao:

o 2 2
= | 4
11y &9

A norma NBR 6118/2003 sugere valores predefinidos de acordo com o tipo de
contraventamento da estrutura:
a < 0,7 (estruturas contraventadas por pilares-parede, Fig. 2.4a)
o < 0,6 (estruturas contraventadas por associacGes de pilares-parede e porticos, Fig 2.4b)

o < 0,5 (estruturas contraventadas por porticos, Fig. 2.4c)

Qﬁgt
PARABOLA

L JH/2 DO 4 GRAU

H/2

FIGURA 2.4 a - Pilar Parede (a0 < 0,7)
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H/2

H/2

FIGURA 2.4 b — Associagdo de pilares—paredes e pdrticos (a < 0,6)

,%

H/2

0,67a

H/2

FIGURA 2.4 ¢ — Pértico (o < 0,5)

2.1.2 Coeficiente y,

O coeficiente y, teve origem nos estudos de FRANCO E VASCONCELOS (1991),
com o objetivo de propor um processo simples de se estabelecer a mobilidade da estrutura e
uma forma de se estimar, com uma certa precisdo, os esforcos de segunda ordem. Este
coeficiente é utilizado como um majorador dos esfor¢os de primeira ordem, para obtencéo dos
esforcos finais, os quais ja incluem os esforcos de segunda ordem. Desta forma, dispensa-se a
analise de segunda ordem.

O coeficiente y, também é utilizado pela NBR 6118/2003 para avaliar a sensibilidade
da estrutura de um edificio aos efeitos da nédo-linearidade geométrica. Segundo esta norma o

valor de y,, para cada combinacdo de carregamento, é dado pela expresséo:
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SNV (25)

onde:
Mittg € 0 momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as forcas
horizontais da combinacgdo considerada, com seus valores de calculo, em relacdo a base da
estrutura;

M1 otd = Z (FHig . Xi) (2.6)
onde

FHiq = forca horizontal do andar i;

X; = distancia do andar i & base do edificio;

AMg € a soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura, na
combinacdo considerada, com seus valores de célculo, pelos deslocamentos horizontais de
seus respectivos pontos de aplicacdo, obtido da analise de primeira ordem;

AMitg =2 (Pig . Vi) (2.7)
onde,

Pig = forca vertical do andar i;

yi = deslocamento horizontal do andar i;

O item 15.7.1 da NBR 6118 permite a determinacdo dos esforcos globais finais
(primeira mais segunda ordem) a partir da majoracéo dos esforcos horizontais da combinacao
de carregamento por 0,95 y,. Esta majoracéo é valida para y, < 1,30.

M2d =7vz. Mg (2.8)

Considera-se, entéo, que a estrutura é de nos fixos se for obedecida a condigéo: y, <

1,1, independentemente do seu tipo de contraventamento.

2.1.3 Relacéo entre os parametros y; e o
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A principal vantagem do pardmetro vy, sobre o pardmetro a, € que vy, fornece uma
estimativa dos acréscimos dos esforcos de segunda ordem, enquanto o indica apenas a
necessidade, ou ndo, da realizacdo de uma anélise de segunda ordem.

O trabalho de CARMO (1995) apresenta uma equacgao empirica que relaciona 0s
parametros, possibilitando aos projetistas determinarem o e obter o correspondente valor
aproximado do coeficiente y, por:

v.=0,90 + 0,52 a. - 0,62 a2 + 0,46 o (2.9

Segundo o INSTITUO DE ENGENHARIA (1997), os professores Marcio Corréa e
Marcio Ramalho, mostraram que a correlagdao poderia ser simplificada para:

Y. =1,10- 0,33 o + 0,50 a? (2.10)

Ainda, segundo o INSTITUO DE ENGENHARIA (1997), o professor Francisco

Graziano apresenta uma outra formulacéo:

7, —1
o’ ="t (2.11)
V2Vt
ou
3 1
& 1-y..a’ (2.12)

2.2 ANALISE DA ESTRUTURA

2.2.1 Estruturas de nos fixos

Quando os parametros de instabilidade indicarem que a estrutura em analise € de nés
fixos, uma vez conhecidos os esfor¢os globais de primeira ordem, € possivel efetuar-se o
dimensionamento de cada pilar isoladamente.

Segundo a NBR 6118/2003, item 15.6, o calculo da estrutura pode ser realizado
considerando cada elemento comprimido isoladamente, como barra vinculada nas
extremidades aos demais elementos estruturais que ali concorrem, onde se aplicam o0s

esforcos obtidos pela analise global da estrutura, segundo a teoria de primeira ordem.
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2.2.2 Estruturas de nds moveis

Quando os parametros de instabilidade indicarem que a estrutura em analise é de nos
maoveis e, por consequliéncia, os efeitos de segunda ordem, devidos aos deslocamentos laterais
dos nos, ndo possam ser desprezados, é necessaria uma analise de conjunto, que leve em conta
tanto a ndo linearidade geométrica como a fisica.

Segundo a NBR 6118/2003, item 15.7, na analise de estruturas de n6s mdveis devem
ser obrigatoriamente considerados os efeitos da nado-linearidade geométrica e da nao-
linearidade fisica e, portanto, no dimensionamento, devem ser considerados os efeitos globais
e locais de segunda ordem.

Neste trabalho ndo sera tratado o assunto dos efeitos locais de segunda ordem.

Nos itens seguintes serdo apresentados resumidamente os métodos que podem ser
utilizados para analisar estruturas de n6s moveis, onde é obrigatério a consideragcdo da ndo-
linearidade geométrica (NLG) oriunda da alteracdo da geometria da estrutura em analise, e a

consideracao da ndo-linearidade fisica oriunda dos materiais.

2.2.2.1 Nao-linearidade geométrica (NLG)

A atuacdo simultanea de agdes verticais e horizontais ou, ainda, em alguns casos,
acdes apenas verticais nos edificios, provoca deslocamentos laterais dos elementos ou nos da
estruturas. Este efeito causa um aumento das solicitagdes nos elementos que compdem a
estrutura e € chamado de ndo-linearidade geométrica. Deve-se, entdo, dar atencdo aos esfor¢os
adicionais (segunda ordem global), que surgirdo, pois o equilibrio agora considerado ndo sera
mais na posicdo indeformada da estrutura e sim na sua posi¢do deformada.

A seguir serdo listados trés processos para a determinagcdo dos esforcos globais de
segunda ordem, apresentados por ordem de complexidade, do mais exato ao mais

simplificado.

O Método “Exato”
Este processo ¢ detalhado pelo CEB-FIP (1978).
Para um determinado nivel de carregamento, procede-se como segue:
1 Atribuem-se aos elementos estruturais rigidezes EI e EA estimadas em funcdo da

geometria e das armaduras. Efetua-se uma andlise elastica de segunda ordem, determinando-
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se 0s esforcos solicitantes N e M, e as correspondentes deformac0es ey, € 1/r para todas as
secOes transversais. Adota-se:

[Ki = [ Ko] + [Kq¢] (2.13)
2_ A ndo linearidade fisica é em seguida levada em conta através de uma anélise das sec¢des
transversais, com a utilizacdo das equacdes constitutivas do concreto e do aco. Partindo dos
valores das deformagdes emi € 1/r1 encontrados, calculam-se os esforgos solicitantes internos
Ni e Mi, por integragéo.
3_ Adotam-se novas rigidezes El e EA e efetua-se nova andlise elastica de segunda ordem.

N.
EA= L
. (2.14)
El = M;
1 (2.15)
ri
O processo iterativo € repetido até se obter
|M=M;|<AM
N - N;|<AN

sendo AM e AN valores prefixados (ver fluxograma na Figura 2.5)
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ip} = [Kt] tpi

ANALISE ESLASTICA
DE 2° ORDEM

ANALISE DAS
SECOES TRANSVERSAIS

SIM
FICA DETERMINADO UM
PONTO DA CURVA
CARGAS—DESLOCAMENTO

M
A KNS
(1/7)
Mi
f (€m, 1/7)
N
NAO
Bl = — M / (1/r)
EA = Ni / Em

RIGIDEZES SECANTES

FIGURA 2.5 — Fluxograma para o processo exato
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Obtém-se, assim, um ponto da curva carga-deslocamento, que corresponde ao nivel de

carregamento adotado. Repetindo a analise para niveis crescentes da carga, obtém-se o valor

maximo desta.
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O método descrito é apropriado para uma verificacdo de estrutura de geometria e
armadura conhecidas de antemao, e permite acompanhar a historia do carregamento passo a
passo.

Por outro lado, é possivel determinar iterativamente as dimensdes das sec¢Oes
transversais e suas armaduras para um determinado carregamento de projeto, de modo a
satisfazer a compatibilidade das deformacdes e, e 1/r em cada secdo. A secédo transversal e a
armadura sdo definidas através de diversos parametros: largura, altura, taxa de armadura. As
condi¢des de compatibilidade determinam dois destes parametros, permitindo que os demais
sejam escolhidos antecipadamente.

O método descrito constitui a mais precisa técnica de analise a ser aplicada nesta
situacdo. Existem programas que permitem aplicar esta técnica a obras de pequeno porte, no
entanto para estruturas de edificios altos com centenas de barras, o procedimento ainda nédo
estd ao alcance do profissional de projeto, pelo elevado custo computacional e pelo grande

tempo de processamento.

Método P-A

O método P-A é um procedimento de facil aplicagcdo, também conhecido com N-a. A
sequéncia de calculo, para este método, segue 0s seguintes passos:
1 Adotam-se valores iniciais para as rigidezes El e EA das se¢des, supostas constantes em
cada barra, com critérios que serdo adiante discutidos.
2_ Efetua-se uma andlise de primeira ordem da estrutura, para o carregamento de calculo {P4}
3_ Aplicam-se, a cada andar j, forcas horizontais ficticias do tipo

a.
H, =ZNJﬁ_ZNj—1
0j

a,

, (2.16)

Lo
onde:

N; € a soma das forcas normais de calculo dos pilares do andar j;

aj é o deslocamento relativo do andar j;

loj € a altura do andar j.
4 Efetua-se nova analise de primeira ordem, repetindo a operacdo até que o deslocamento
maximo da Gltima iteragdo coincida, a menos de uma diferenca pré-estabelecida, com o da

penultima.
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5 Em lugar das excentricidades acidentais e, prescritas para as estruturas de nos fixos,
deverdo ser consideradas inclinagdes acidentais tgp, = 1/200.

ApOls cada iteracdo dever-se-ia modificar a rigidez El das barras em funcdo do
diagrama de momentos desta e tendo em vista o diagrama momento-curvatura correspondente
a forca axial atuante. Isto é o que recomenda o CEB-FIP (1978). No entanto, esta corre¢do é
trabalhosa, sugerindo-se adotar para (El)q valores prefixados, que representem com suficiente
precisdo os valores finais. Tal procedimento é proposto pela NBR 6118/2003, item 15.7.2, e

sera melhor explicado nos capitulos seguintes.

Metodo Simplificado

Segundo a NBR 6118/2003, item 15.7.1, uma solucdo aproximada para a
determinacdo dos esforcos globais de segunda ordem, consiste na avaliacdo dos esforcos
finais (primeira + segunda ordem) a partir da majoracdo dos esforcos horizontais da
combinacdo de carregamento considerada por 0,95 y, . Esse processo s € valido paray, <1,3.

Além do descrito acima, a ndo-linearidade fisica (NLF) pode ser considerada de forma
aproximada, item 15.7.2, conforme € apresentado a seguir.

2.2.2.2 Nao-linearidade fisica (NLF)

Uma questdo importante na analise de uma estrutura de concreto armado diz respeito
as propriedades do material concreto, que apresenta uma curva tensdao-deformacao nao linear.
Esta situacdo € chamada de ndo-linearidade fisica (NLF) do material. Devido a curva tensdo-
deformacédo ndo ser linear, o valor do médulo de elasticidade (E) ndo permanece constante.
Outro aspecto diz respeito ao problema da fissuracdo do concreto, que ocorre com 0 aumento
das solicitacGes, fazendo com que o valor do momento de inércia das secdes transversais se
reduza significativamente. Conseqlientemente o valor da rigidez da secdo ndo permanece
constante.

Segundo a NBR 6118/2003, quando da analise de estruturas de nds moveis, €
obrigatoria a consideracdo dos efeitos da ndo-linearidade fisica. Mas, no dia a dia de um
escritério de projetos, a consideracdo da NLF ainda € uma tarefa trabalhosa e dificil de ser
implementada, pois para se estabelecer esta influéncia, necessita-se de um tipo de

procedimento incremental e iterativo, no qual, para cada nivel de solicitacdo ou carregamento,
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a rigidez dos elementos precisa ser determinada. Esta determinacdo da rigidez dos elementos
é feita a partir das relacbes constitutivas dos materiais e da disposi¢cdo da armadura do
elemento.
Devido a estas dificuldades, diversos estudos tém sido realizados com o objetivo de
simplificar a consideragdo da NLF, adotando rigidezes aproximadas de projeto (El)q4, sendo:
(ENg=Eq. Iy (2.17)
onde,
Eq - modulo de elasticidade secante do concreto;
lq — uma fracdo B do momento de inércia bruto I, da se¢do de concreto,
sendo,
=B . I (2.18)
No trabalho de PINTO (1997) sdo apresentados diferentes valores para 3, propostos
por diversos autores. MACGREGOR (1993) propdem que se utilizem os seguintes valores
de B:
- paravigas =04
- para pilares p=0,8
Segundo a NBR 6118/2003 para a consideracdo aproximada da NLF para estruturas
reticuladas, pode-se utilizar os seguintes valores para analise dos esforcos globais de segunda
ordem:
- lajes: =03
- vigas: B=0,4paraA’s = As
B=05paraAs=As
- pilares: =08
E quando a estrutura de contraventamento for composta exclusivamente por vigas e
pilares e o pardmetro de instabilidade y, for menor que 1,3, pode-se calcular a rigidez das
vigas e pilares por um mesmo valor:
B=0,7
Para a verificacdo da reducéo de inércia PINTO (1997) analisou vigas biapoiadas e
biengastadas de concreto armado, utilizando modelos em elementos finitos, e comparou 0s
resultados com o trabalho de CAMPOS (1986), que ensaiou vigas em laboratorio. As vigas

analisadas PINTO (1997) apresentaram uma variacao de valores de B entre 0,4 e 0,64, sendo
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o0 valor mais baixo para vigas sem armadura de compressao e o valor mais alto para vigas com
armadura comprimida. Isto é coerente com a recomendacédo que a NBR 6118/2003 apresenta.

Para os pilares analisados a variagdo dos valores de B ficou entre 0,72 e 1,26.
Conforme afirmado por FURLONG (1980) e confirmado pela analise de RIVELLI (1997), o
valor de B para os pilares é influenciado pelo momento e pelo esfor¢co normal, que o pilar esta
sendo submetido. Quando o pilar estd submetido a um esforco normal predominante, a
fissuracdo ndo é tdo intensa, dai os valores de B chegarem a serem superiores a 1. Quando o
esforco predominante no pilar for o momento fletor, observam-se maiores reducdes da inércia
da secdo. Por este motivo, FURLONG (1980) sugere que para analises de edificios sejam
utilizados valores de B diferentes para os pilares localizados em niveis inferiores e superiores
do prédio.

No trabalho de CARMO (1995), foi realizada uma avaliacdo das indicacdes de
reducdo de inércia, dos diferentes codigos normativos. A analise apresentou os resultados
comparativos para trés casos:

Caso 1: 1=0,7 I para todas as barras;

Caso 2: 1=0,8 I para pilares e 1= 0,4 I para vigas;

Caso 3: 1=0,8 I para pilares e 1= 0,5 I para vigas;

No caso particular de um edificio utilizado para andlise no trabalho (SPAZIO UNO),
0s deslocamentos no topo, para os trés casos acima, foram:

Caso 1: 138 mm;

Caso 2: 145 mm;

Caso 3: 141 mm.

Este estudo demonstrou serem despreziveis as diferencas de valores de redugdo da

inércia, para efeito de dimensionamento das armaduras.

2.3 FATORES QUE INFLUENCIAM OS PARAMETROS DE INSTABILIDADE

Durante a analise estrutural, visando avaliar o comportamento da estrutura frente aos
esforcos de segunda ordem, depara-se com algumas questdes importantes, que podem afetar o

resultados dos parametros de instabilidade. Comentam-se, a seguir, alguns destes fatores.
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2.3.1 Efeitos de segunda ordem provocados pelas cargas verticais

Na analise dos efeitos de segunda ordem, realizados através do y,, ndo € feita distin¢do
entre a parcela produzida pelas cargas verticais e pelas cargas horizontais. Em estrutura sem
eixos de simetria em planta, € comum surgirem deslocamentos horizontais acarretados apenas
pelas ac¢Bes verticais. Estruturas, nesta condicdo, devem ser dimensionadas com auxilio da
analise ndo-linear geométrica, caso os deslocamentos sejam muito elevados.

Quando se determina o parametro de instabilidade y,, para cada um dos eixos x e y, 0
deslocamento horizontal, considerado na determinacdo do parametro, € o provocado pela
carga de vento, para o sentido positivo e negativo dos eixos. Entretanto para levar-se em
consideracdo os deslocamentos horizontais devido as cargas verticais junto com o
deslocamento provocados pela carga de vento, tem-se a opcdo de determinar o parametro vy;,
utilizando os deslocamentos calculados pela combinacdo de um caso de carregamento vertical
com o caso de carregamento horizontal de vento.

Entdo, em estruturas assimétricas, onde ocorrem deslocamentos horizontais devido a
cargas verticais, tém-se valores diferentes de vy,, para uma mesma dire¢cdo, mas em sentido

oposto.

2.3.2 Deformacao axial dos pilares

Quando se realiza a analise de uma estrutura de um edificio alto com a consideracao
da area real das secOes transversais dos pilares, tém-se deformacdes axiais maiores nos pilares
de maior carga por area de secdo transversal. Em conseqléncia disto, ocorrerd uma
redistribuicdo de esforcos para outros pilares. Esse efeito serd agravado quanto mais
assimétrica for a distribuicdo de cargas e de secdes dos pilares na estrutura.

No trabalho de PRADO (1995), tém-se exemplos desta situacdo, que na analise de um
portico, esta deformagdo excessiva provoca uma diminuigdo do momento fletor negativo, de
uma viga, sobre o apoio intermediario, podendo até atingir valores positivos nos pavimentos
superiores. Além disto, junto aos apoios de extremidade, ocorre 0 inverso, ou seja, um

aumento no valor do momento fletor negativo.
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FIGURA 2.6 — Deformagéo de pilar de portico

Para muitos projetistas a consideracdo desta deformacédo axial é equivocada, pois se
tem uma acomodacdo da estrutura durante o periodo de construcdo, com o nivelamento dos
pisos. Por outro lado, terminada a construgdo, tem-se uma deformacdo adicional devido as
sobrecargas e as cargas acidentais.

Uma maneira de diminuir este efeito € multiplicar a area dos pilares por um fator

durante a analise do portico, reduzindo esta deformacéo. O valor recomendado é igual a 3.

2.3.3 Vigas de transicao

No caso das vigas de transicdo, tem-se uma situacdo semelhante ao caso da
area dos pilares. Na anélise elastica do pdrtico, em que a viga de transicéo é deforméavel, tem-
se uma deformacdo excessiva e normalmente o portico aliviaria a carga da viga de transicdo
por redistribuicdo. Ter-se-ia, entdo, um valor inferior de carga a ser suportado pela transicéo e
poder-se-ia ter também uma reducdo dos momentos negativos das vigas sobre este apoio ao

longo da altura da estrutura.
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Uma maneira de se tratar esta situacdo é definindo um multiplicador maior do que a
unidade para a inércia da viga de transicao, entdo analisando o portico com a viga de transigédo
com sua rigidez aumentada se tem uma deformacdo menor, simulando melhor o processo

construtivo.

| DpeFormacio
EXCESSIVA

|
|

DIMINUICAO DE CARGA

AUMENTO DE CARGA
AUMENTO DE CARGA

~ —
—

DEFORMAGAO
DA VIGA DE
TRANSIGAO

\

FIGURA 2.7 — Deformacéo de viga de transicao

2.3.4 Avaliacdo dos deslocamentos rotacionais do edificio

Em edificios com pavimentos na forma de L em planta, ou com o centro de rigidez
deslocado em relacdo ao centro da estrutura, ou, ainda, quando ndo existir um eixo de simetria
aplicavel simultaneamente & estrutura e aos carregamentos, podem surgir giros relativos entre
0s pavimentos. Estes giros podem prejudicar os resultados dos célculos do parametro y,.

A questdo da torcdo da estrutura como um todo esté ligada ao tipo de anélise que se
realiza. Quando se realiza uma analise com o modelo de portico espacial em uma estrutura,
sem um eixo de simetria comum a geometria e ao carregamento, aparecerao giros
diferenciados ao longo da altura do prédio. Isto ndo seria observado se fosse utilizado um
modelo de pdrtico plano. Por isso, quando se faz a analise de uma estrutura se deve buscar o

modelo que melhor represente a realidade a qual a estrutura serd submetida.
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Além do modelo de analise, tem-se que considerar o problema da rigidez a torcéo das
barras, pois esforcos de tor¢cdo nas vigas somente estardo presentes no modelo tridimensional.
Mas normalmente os projetistas estruturais procuram evitar que as vigas sejam armadas para
resistir aos esforgos de torcdo, pois isto pode levar a uma armadura transversal com elevada
area de aco.

No trabalho de PRADO (1995), é apresentada uma comparacdo de uma viga de uma
estrutura analisada pelo modelo de portico plano e espacial, na qual foi verificada uma
diferenca de aproximadamente 25% nos momentos nas extremidades das vigas junto aos
pilares de apoio, justamente pela presenca do esforco de tor¢gdo no modelo tridimensional.

Uma pratica comum entre oS projetistas estruturais € realizar a andlise estrutural
utilizando o modelo de portico espacial. Quanto aos esforgcos de torcdo, entretanto, é usual
utilizar um valor reduzido da rigidez a tor¢do das vigas (I;), para se evitar a necessidade de
armar as vigas para este esforco.

No trabalho de PRADO (1995), é apresentada uma justificativa e alguns cuidados que
se deve ter ao considerar esta reducdo. A manipulacdo dos resultados do calculo hiperestatico
é justificada pela intensa fissuragdo que surge nas pecas proximo ao estado limite Gltimo. A
reducdo da rigidez a tor¢do, reduz os valores dos esforgos e acaba definindo o comportamento
final das pecas.

Um dos cuidados que se deve ter é quando o esforco de torcdo € necessario ao
equilibrio, onde ndo se pode despreza-lo nem reduzi-lo. Isto ocorre, por exemplo, quando se
tem uma laje em balanco engastada em uma viga.

Deve-se ter cuidado com respeito a ligacdo de viga que apoia outra viga, pois, quando
se despreza a rigidez a torcao, a viga que se apoia em outra ter& momento fletor nulo em sua
extremidade. Entretanto, na realidade, algum momento de torcdo sempre seré resistido pela
viga de apoio, e também um pequeno momento fletor existira na viga que se apoia. Como a
viga de apoio ndo tera armadura para resistir a este pequeno valor de momento de torcéo, o
concreto tera que suportar sozinho este esforco. Este caso é agravado com o aumento do véo

da viga que se apoia. Na figura 2.8, tem-se um esquema desta situacéo.

Fernando Wordell (wordell@via-rs.net) — Porto Alegre: PPGEC/UFRGS,2003




35

MOMENTO MOMENTO
VIGA APOIADA

14

VIGA APOIO VIGA APOIO

FIGURA 2.8 — Esquema das vigas que se apoiam

Como sera utilizado o programa da TQS para desenvolver as analises deste trabalho,
pode-se utilizar os “visualizadores de resultados” para observar eventuais efeitos de rotacdo
relativa entre os pavimentos e o comportamento real da estrutura quando submetida a esforcos
horizontais combinados aos verticais.

Vale salientar que este efeito rotacional se reflete em decomposicdo de forgas,
provocando flexdo obliqua nos pilares e incrementos substanciais de flexdo e cortante nas

vigas.
2.4 CONSIDERACOES PARA ANALISE DOS EXEMPLOS
2.4.1 Modulo de Elasticidade (E)

Conforme a NBR 6118/2003, item 8.2.8, quando ndo forem feitos ensaios e
nédo existirem dados mais precisos sobre o concreto usado na idade de 28 dias pode-se estimar
o0 valor do modulo de elasticidade tangente inicial usando a expressao:

Ej = 5600 fo* (2.19)

Para 0 médulo de elasticidade secante a ser utilizado na analise elastica de
projeto, especialmente para determinacdo de esforcos solicitantes e verificacdo de estados
limites de servico, deve ser calculado pela expressao:

Ec = 0,85 Eg (2.20)
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Na avaliacdo do comportamento global da estrutura e para o calculo das perdas de
protenséo, pode ser utilizado em projeto o0 modulo de deformacdo tangente inicial (Egj)

O trabalho do IBRACON (Comentarios sobre a norma NBR 6118/2003) discute
sobre 0 modulo de elasticidade mais adequado para utilizagdo. A reducéo de 15% de Ej para
E., é importante porque, em regibes localizadas, as tensdes podem ser da ordem de 40% a
50% de fcx, até mais, reduzindo o valor efetivo de Es.

Ja na avaliacdo do comportamento global da estrutura, permite-se adotar o modulo Eg;
por trés razdes principais:

- para a estrutura toda é adequado avaliar a rigidez a partir de fcm;

- existem significativas regifes da estrutura onde as tensfes sao baixas, abaixo de 30% de
fck;

- nessas andlises uma parte das acBes € usualmente dindmica de curta duracdo, como o
vento por exemplo, para as quais o concreto tem uma resposta mais rigida.
Muitas sdo as variaveis que podem interferir no resultado do modulo de elasticidade do

concreto. Dentre elas, pode-se citar:

- aresisténcia a compressdo do concreto;

- aconsisténcia do concreto fresco;

- 0 volume de pasta por metro cubico de concreto;

- 0 estado de umidade do corpo de prova no momento do ensaio;

- avelocidade de aplicagdo da carga ou da deformacao;

- o didmetro nominal do agregado graudo;

- as dimenses do corpo de prova;

- atemperatura ambiente no momento do ensaio;

- anatureza do agregado graddo;

- aidade do concreto.

Por isso é muito dificil estabelecer um modelo Unico que forneca o modulo a partir da
resisténcia a compressao, que € apenas uma das variaveis em jogo. A seguir tem-se uma

proposta de faixas possiveis de variacdo do mddulo de elasticidade inicial.
E¢j=a;.ay. 5600 fe” (2.21)

onde,
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ai e a, podem ser obtidos pelas tabelas abaixo:

TABELA 2.1 — Proposta de indices de corre¢cdo do moédulo de elasticidade do concreto em
funcdo da natureza do agregado

Natureza do agregado graudo ap
Basalto, diabasio e calcario sedimentar denso 11a1,.2

Granito e gnaisse 1,0

Calcario metamorfico e metasedimento 0,9

Arenito 0,7

TABELA 2.2 — Proposta de indices de corre¢cdo do moédulo de elasticidade do concreto em
funcdo de sua consisténcia

Consisténcia do concreto fresco az
Fluida 0,9

Plastica 1,0

Seca 1,1

Como as corre¢cBes no modulo de elasticidade ndo constam da NBR 6118/2003,
apenas fazem parte dos comentarios do IBRACON, neste trabalho determina-se E pela

expresséo 3.1.

2.4.2 Quantificacdo da acao do vento

A NBR-6123 - Forcas devidas ao Vento em EdificacGes, indica como quantificar a
acdo do vento em estruturas de edificios. Para céalculo da acdo horizontal do vento, sdo

utilizados os seguintes parametros:

- Pressdo dindmica de obstrucgéo (qo):
E a pressdo exercida pelo vento atuando perpendicularmente a uma face plana do edificio,

sendo dada pela expresséo:
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Qo = 0,613 V2 (2.22)
onde,
0o = presséo dinamica de obstrucéo, em N/m?
Vi = velocidade caracteristica do vento, em m/s
A velocidade caracteristica do vento é determinada com a seguinte expressao:
Vk: Vo . Sl . Sz . 83 (223)
onde

Vo = velocidade basica do vento, que corresponde a velocidade de uma rajada de trés
segundos, excedida em média uma vez em 50 anos, a dez metros acima do terreno, em
campo aberto e plano; é determinada em fungdo da localizacdo da estrutura (mapa de
isopletas — figura 1 da norma);

S; = fator topogréfico, funcao das variacdes do relevo do terreno;

S, = fator de rugosidade, funcdo da rugosidade do terreno, das dimensdes da
edificacdo e de sua altura sobre o terreno;

S; = fator estatistico, funcdo do grau de seguranca requerido e vida util da edificagdo.

- Coeficiente de arrasto (C,):

O coeficiente de arrasto considera a influéncia das dimensdes da edificagcdo sobre a
pressdo de obstrucdo. Quanto maior a relacdo entre a area de incidéncia do vento e a outra
area lateral, bem como quanto maior a altura do edificio, mais elevado sera o valor deste
coeficiente que devera majorar ou minorar a pressao dinamica do vento.

Assim, a presséo de vento sobre cada face do edificio é dada por:

g=Ca. Qo (2.24)
onde,
C, = coeficiente de arrasto

Jo = pressao dinamica de obstrucéo
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3 EXEMPLOS ANALISADOS

3.1 INTRODUCAO

Cumprindo o objetivo deste trabalho, que visa a aplicagdo pratica de conceitos, serdo
apresentados exemplos de edificacdes, na qual serdo feitas andlises e comparacGes para
avaliar a aplicacdo e eficiéncia dos parametros de instabilidade propostos em normas. Os
exemplos apresentados correspondem a estruturas reais ou foram retirados de outros trabalhos
sobre este tema. Para as andlises efetivadas, foi utilizado o médulo de pértico espacial do
programa da TQS, que apresenta todos 0s recursos necessarios para a analise dos parametros

de instabilidade, e que é de uso corrente em escritorios de projeto estrutural.

3.2EXEMPLO 1

Na figura 3.1 é apresentada a planta de formas do pavimento tipo do exemplo 1, com
as dimensdes dos elementos estruturais e um esquema vertical da edificagdo. Este projeto foi
fornecido pelo escritorio de projeto estrutural Pasquali e Associados.

Consideracdes gerais de projeto:

O prédio foi projetado com f = 25 MPa, sendo utilizados para analise 0 modulo de
elasticidade que determina a NBR 6118/2003, item 8.2.8:

E = 5600 fei (3.1)
resultando em E¢; = 28000 MPa

Para 0 modulo de elasticidade secante:

ECS = 0,85 EC] (3.2)

resultando em E = 23800 MPa
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Para a acdo horizontal do vento, foram utilizados os seguintes parametros
estabelecidos pela NBR-6123/1987:

Velocidade basica do vento: 45 m/s
Categoria: IV

Classe: C

Fator topografico: S; = 1,0

Fator estatistico: S3= 1,0

Os respectivos coeficientes de arrasto sdo:
Coeficiente de arrasto na diregdo x: Cax = 0.85
Coeficiente de arrasto na direcdo y: Cay = 1.25

Os coeficientes de seguranca para as agoes:
Y = 1,00 para as agdes verticais
Ysn = 1,40 para as ac¢Oes horizontais

Foi utilizado o recurso da analise com a utilizacdo de Offset Rigido (Considera¢do do

aumento de rigidez nas intersegdes entre barras, intersecao de vigas e pilares).
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FIGURA 3.1 - Planta de Forma Tipo

3.2.1 Avaliacdo da reducdo da inércia das se¢Oes brutas de concreto
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Pelo fato de se ter autores e normas com diferentes valores para a reducdo do
momento de inércia das secdes transversais das barras (lIg) do portico do edificio, como uma
simplificacdo para a consideragdo da NLF do material, efetuou-se a analise para diferentes
valores de reducdo, determinando o deslocamento do topo da edificacdo e os valores de y, e a.

S&o apresentados quatro casos:

1. Sem reducéo
I = 0,7 I para vigas e pilares

1 =081y parapilarese | =0,4 Iy para vigas

> v

1 =081y parapilarese | =0,5 Iy para vigas

Na Tabela 3.3, sdo apresentados os valores obtidos nas andlises, as cargas verticais

(F,) estdo em toneladas, os momentos (My,My) estdo em tonelada metro, e os deslocamento

em metros.
TABELA 3.3 — Pardmetros para as diferentes reducdes
REDUCOES
S/redugdo | P0,7/V0,7 | P0O,8/V0,4 | P0,8/V0,5
Desloc. Topo 0,096 0,1222 0,1587 0,1411
VENTO +Y " 1,049 1,065 1,085 1,075
a 0,64 0,72 0,82 0,77
Desloc. Topo 0,096 0,1222 0,1587 0,1411
VENTO -Y Y2 1,049 1,065 1,085 1,075
a 0,64 0,72 0,82 0,77
Desloc. Topo 0,0239 0,0315 0,0398 0,0356
VENTO +X v, 1,048 1,065 1,083 1,074
a 0,61 0,7 0,79 0,74
Desloc. Topo 0,0239 0,0315 0,0398 0,0356
VENTO —X Y2 1,048 1,065 1,083 1,074
a 0,61 0,7 0,79 0,74
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Nas Tabelas 3.4 a 3.6, apresentam-se os esforcos na base de trés pilares, para verificar

a variacdo dos esforcos com as diferentes reducgoes.

TABELA 3.4 — Esforgos no pilar P1

Pilar 1 s/redu¢do |(PO,7/V0,7|P08/V04|(PO08/V05
Carregamento Fz 188,71 188,34 190,59 189,97
Vertical Mx 1,15 1,33 0,95 1,08
Total My -1,11 -1,1 -1,69 -1,5
Fz 56,86 56,92 51,38 53,51
Vento Y Mx -2,48 -1,93 -3,45 -2,91
My 0,06 0,04 0,03 0,03
Fz -56,86 -56,92 -51,38 -53,51
Vento —-Y Mx 2,48 1,93 3,45 2,91
My -0,06 -0,04 -0,03 -0,03
Fz 5,35 5,86 52 5,34
Vento X Mx -2,83 -2,72 -3 -2,91
My 0,52 0,47 0,46 0,47
Fz -5,35 -5,86 -5,2 -5,34
Vento —X Mx 2,83 2,72 3 2,91
My -0,52 -0,47 -0,46 -0,47

TABELA 3.5 — Esforcos no pilar P7

Pilar 7 s/reducédo| PO,7/V | P0O8B/V | P0,8/V
0,7 0,4 0,5
Carregamen Fz 141,32 137,35 136,12 136,91
to
Vertical Mx 0,24 0,3 0,34 0,32
Total My 0,94 0,95 1,06 1,02
Fz 7,35 6,39 9,45 8,6
Vento Y Mx -0,62 -0,54 -0,55 -0,55
My -0,22 -0,3 -0,33 -0,32
Fz -7,35 -6,39 -9,45 -8,6
Vento -Y Mx 0,62 0,54 0,55 0,55
My 0,22 0,3 0,33 0,32
Fz -5,16 -4,99 -3,67 -4,16
Vento X Mx -0,45 -0,42 -0,39 -0,4
My 3,35 2,97 3,35 3,26
Fz 5,16 4,99 3,67 4,16
Vento —X Mx 0,45 0,42 0,39 0,4
My -3,35 -2,97 -3,35 -3,26
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TABELA 3.6 — Esforcos no pilar P8

Pilar 8 s/redu¢do |VvO0,7/PO,7|P08/V04(P08/V05
Carregamento Fz 288,79 294,08 297,1 295,61
Vertical Mx -0,53 -0,22 -0,65 -0,52
Total My 0,2 0,19 0,29 0,25
Fz 52,83 59,37 62,71 61,06
Vento Y Mx -3,57 -3,1 -4,83 -4,21
My -0,06 -0,03 -0,02 -0,03
Fz -52,83 -59,37 -62,71 -61,06
Vento -Y Mx 3,57 31 4,83 4,21
My 0,06 0,03 0,02 0,03
Fz -1,11 -0,54 -0,22 -0,47
Vento X Mx -2,82 -2,71 -2,97 -2,89
My 0,74 0,66 0,79 0,75
Fz 11 0,54 0,22 0,47
Vento —X Mx 2,82 2,71 2,97 2,89
My -0,74 -0,66 -0,79 -0,75

Em uma primeira observacdo destaca-se, na Tabela 3.3, a diferenca dos valores
calculados com e sem reducéo da rigidez dos elementos. Por exemplo, os deslocamentos do
caso 2 (reducdo de 30% para vigas e pilares) ficaram em torno de 28% maiores que sem
reducdo nenhuma. Pode-se notar também, que ndo se tem um caso de reducdo em que se
possa destacar em relacdo aos demais.

O caso de reducdo que apresentou maior deslocamento no topo e por consequéncia
maiores valores dos parametros de instabilidade foi o caso 3 (reducdo de 20% para pilares e
60% para vigas). Os esforcos na base de trés pilares da estrutura serdo analisados para este
caso, que foi o que apresentou maior reducdo dos valores de inércia das segdes.

Nas Tabelas 3.4 a 3.6, onde se tém os valores dos esfor¢os em trés pilares, pode-se
observar que os esforgos sofrem variagcOes irrelevantes, para efeito de dimensionamento das
armaduras.

Um fato a ser destacado € que valores diferenciados de reducdo de momento de inércia
para vigas e pilares € mais racional, pois os estados de fissuracdo sdo diferentes para estas
pecas. Nas vigas, tem-se, como esforco predominante, a flexdo, que é forte causadora de
fissuracdo. Ja nos pilares, tem-se, como esforco principal, o esforco normal de compressao,
que restringe o aparecimento de fissuras. Outro aspecto a considerar é que os pilares deveriam
ter reducdes diferentes de inércia ao longo de suas alturas devido as solicitacfes a que estdo

submetidos. Nos andares mais baixos, onde o esforco normal é predominante a reducao
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deveria ser menor, ja a medida que sobe-se os andares o esforco normal vai diminuindo e o
esforco de flexdo vai ficando predominante deveria se aumentar a reducdo do momento de
inércia. Por facilidade de analise e pelo fato da norma NBR 6118/2003 permitir, a reducdo na

inércia que serd utilizada é a de 0,70 I, tanto para vigas como para pilares.

3.2.2 Anélise das combinagdes ultimas para a determinagéo de y; e a

Ao analisar um portico através do programa da TQS, sdo gerados automaticamente 0s
casos de carregamentos 1 a 9 (ver abaixo). Pode-se alterar os parametros de carregamento de
vento, conforme a situacdo, e também, fazer qualquer combinacdo de carregamento que se
desejar. Os casos gerados sdo 0s seguintes:

CASO 1 (C1) - cargas verticais acumuladas - peso préprio + permanentes (g) + acidentais (q)
CASO 2 (C2) - peso proprio

CASO 3 (C3) - cargas permanentes (g)

CASO 4 (CA4) - cargas acidentais (q)

CASO 5 (Cb) - cargas acidentais com a redugio permitida pela NBR 6120

CASO 6 (C6) - vento frontal a 90 graus (+Y)
CASO 7 (C7) - vento frontal oposto a 270 graus (-Y)
CASO 8 (C8) - vento lateral a 0 graus (+X)
CASO 9 (C9) - vento frontal oposto a 180 graus (-X)

Entdo, com estes casos basicos, serdo feitas as combinagdes estabelecidas pela NBR
8681/2003 — Acles e Seguranca nas Estruturas. De antemdo convém apresentar o que
estabelece esta norma.

Para a verificacdo da seguranca em relacdo ao estado limite Gltimo de esgotamento da
capacidade resistente dos elementos estruturais, deve ser considerada a combinacdo Ultima

normal de agdes, segundo o item 5.1.3 desta norma, que estabelece:

F, :7g'Fg+7q{Fql+Z(‘/loi'Fqi)} (3.3)

i=2
onde
Fq = acdo resultante da combinacéo Ultima normal;
Yg » Yq = COeficiente de ponderacdo das a¢Oes caracteristicas permanentes e variaveis;
Fy = acdo caracteristica permanente;
Fq = agéo caracteristica variavel principal;

Fqi = acles caracteristicas variaveis secundarias;
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Woi = coeficiente de combinacdo das a¢Ges caracteristicas variaveis secundarias.

A expressdo 3.7 determina que se deve considerar para cada combinacdo Ultima
normal, uma das a¢des varidveis como a principal, atuando com seu valor caracteristico total,
e as demais agdes varidveis sdo tomadas como secundarias, atuando com seus valores
caracteristicos reduzidos pelo coeficiente de combinacéo. Esta consideragéo € relevante, pois
é muito dificil a ocorréncia simultanea com seu valor integral de duas acdes varidveis de
origens diferentes.

Para a presente andlise, consideram-se, como ac¢les varidveis, a acdo horizontal de
vento e as acOes verticais acidentais, que entdo, ora serdo consideradas principais, ora seréo
secundarias.

Ainda, seguindo o que estabelece a norma, o valor do coeficiente de ponderagéo das
cargas permanentes (yg) é igual a 1,4, pois se estd considerando como sendo de grande
variabilidade (caso em que o peso proprio ndo supera a 75% da totalidade das acgdes
permanentes).

Para o coeficiente de ponderacdo das acOes variaveis o valor é 1,4.

Entdo, as combinacdes Ultimas normais das acdes ficam:

F, =14F, +L4|F, +y,F,,| (3.4)
sendo,

Fq = acdo resultante da combinacdo ultima normal;

Fy = peso proprio + cargas permanentes;

Fq1 = ora vento, ora carga acidental;

Fq2 = ora vento, ora carga acidental;

Quando se faz a consideracdo da ndo-linearidade geometrica, a norma estabelece que

se deve desdobrar o coeficiente ysem coeficientes parciais, v, Yo, Yss:

YE= Vi VR Vi (3.5)

Estes fatores dependem da variabilidade da carga (fator ys), das combinacbes de
cargas (fator yr,=\y,) e da qualidade do método de determinacgéo das solicitagGes (fator ys3).
No trabalho INSTITUTO DE ENGENHARIA (1997), Mério Franco e Augusto

Vasconcelos apresentam os valores dos majoradores das cargas verticais e horizontais que se
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deve aplicar em uma andlise global de segunda ordem, sendo para as cargas horizontais ys=
1,4, e para cargas verticais:
v~= 1,0 no caso geral

vn= 1,1 em casos especiais (estacionamento, bibliotecas)
Os efeitos de Fq4 nos pilares e fundagdes podem levar em conta que a probabilidade de

todos os andares estarem completamente carregados ao mesmo tempo € desprezavel. Isso
pode ser feito, como indica a NBR 6120 (1980), e reproduzido na Tabela 3.5.

TABELA 3.7 — Reducéo de cargas acidentais em edificios residenciais e comerciais

Numero de pisos que atuam sobre o elemento | Reduc¢do percentual das cargas acidentais
1°,2°,3° superiores 0
4° superior 20%
5° superior 40%
6° em diante 60%

Faz-se a seguir uma aplicacdo pratica do que foi apresentado. Tem-se uma estrutura
submetida a carregamentos verticais e a acGes horizontais de vento. Os esfor¢os séo obtidos
por andlises lineares. Consideram-se dois conjuntos de combinacOes, tanto para o0
dimensionamento de vigas, quanto de pilares, onde as a¢des variaveis que devem ser tratadas

ora como principais (yr=1) e também ora como secundarias (s = Wo).

Tém-se as seguintes combinacdes: B
COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL

Aco0es verticais isoladas
C2+C3+C4

Acdes horizontais como carga variavel secundaria
C2+C3+C4+y,C6
C2+C3+C4+vy,C7
C2+C3+C4+y,C8
C2+C3+C4+y,C9
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Acdes verticais acidentais como carga variavel secundaria

C2+C3+y,C4+C6

C2+C3+y,C4+C7

C2+C3+y,C4+C8

C2+C3+y,C4+C9

Para as ag¢Oes horizontais como carga variavel secundaria, tem-se yo = 0,6. Quando as
acOes verticais acidentais sdo consideradas como carga variavel secundaria, tem-se yo = 0,5
(para edificios residenciais) e yo = 0,7 (para edificios comerciais).

COMBINAGCAO COM REDUGCAO DA CARGA ACIDENTAL

Aco0es verticais isoladas
C2+C3+C5

Acdes horizontais como carga variavel secundaria
C2+C3+C5+y,C6
C2+C3+C5+y,C7
C2+C3+C5+y,C8
C2+C3+C5+y,C9

Acdes verticais acidentais como carga variavel secundaria
C2+C3+y,C5+C6
C2+C3+yyC5+C7
C2+C3+y,C5+C8
C2+C3+y,C5+C9

Para a combinagdo com a redugédo da carga acidental os valores de yo S&0 0S mesmos
apresentados acima.

Cabe destacar que hoje em dia os empreendimentos sofrem muitas modificacbes apds
0 inicio da obra, as estruturas estdo mais leves, devido a utilizacdo de lajes nervuradas,
divisorias leves e o piso “zero”. Em um edificio com 18 pavimentos, segundo alguns
projetistas de estruturas, esta reducdo geralmente representa 4 a 7% das cargas verticais totais
e esta diferenca desaparece facilmente quando existem modificacGes na execucdo, layout ou
resisténcia do concreto inferiores ao estabelecido em projeto. Desta forma, seria
recomendavel ter prudéncia ao utilizar este recurso em projeto. Contudo, como a norma NBR
6120/1980 permite que sejam feitas estas reducdes, elas serdo consideradas nas analises que

seguem.
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Outro aspecto a ser observado é quanto aos deslocamentos horizontais, que sdo a
projecdo da resultante dos deslocamentos na direcdo do caso de carregamento de vento
considerado. Normalmente este caso corresponde a aplicacdo de vento numa face do portico.
Mas pode-se, entretanto, considerar uma combinagéo de um caso de carregamento horizontal
com um carregamento vertical, assim, se esta levando em conta também os deslocamentos
horizontais na estrutura devido as cargas verticais para calculo dos parametros de
instabilidade.

Esta combinagdo de carregamento vertical e horizontal se apresenta em estruturas
assimétricas, onde se tém deslocamentos horizontais devidos as cargas verticais.

A seguir sdo apresentadas as tabelas com os valores de y, e a e 0 deslocamento do
topo da edificagéo, para as diferentes combinagdes apresentadas acima, que contemplam ou
ndo reducgdes de inércia das secdes de vigas e pilares (0,70 I¢) e o deslocamento do topo da
edificacdo proveniente de um caso de vento isolado ou proveniente de uma combinacéo de

uma carga de vento com as demais cargas verticais (permanente e acidental).

TABELA 3.8 — Combinacédo sem reducao / Deslocamento proveniente do caso de vento

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL
Deslocamento do topo proveniente do caso de vento

ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA
C2+C3+C4+(y,C6) C2+C3+C4a+(y,C7) C2+C3+C4+(y,C8) C2+C3+C4+(y,C9)
Desloc. Topo 0,0733 0,0733 0,0189 0,0189
Yz 1,065 1,065 1,065 1,065
o 0,72 0,72 0,7 0,7
ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA
C2+C3+(y,C4)+ C6 | C2+C3+(y,C4)+ C7 | C2+C3+(y,C4)+ C8 | C2+C3+(y,C4)+ C9
Desloc. Topo 0,1222 0,1222 0,0315 0,0315
Y 1,062 1,062 1,062 1,062
o 0,7 0,7 0,68 0,68
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TABELA 3.9 — Combinacdo com reducéo / Deslocamento proveniente do caso de vento

COMBINACAO COM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL

Deslocamento do topo proveniente do caso de vento

ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C5+(y,C6) | C2+C3+C5+(y,C7) | C2+C3+C5+(y,C8) | C2+C3+C5+(y,C9)
Desloc. Topo 0,0733 0,0733 0,0189 0,0189
T2 1,061 1,061 1,061 1,061
a 0,7 0,7 0,68 0,68

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+(y,C5)+ C6

C2+C3+(y,C5)+ C7

C2+C3+(y,C5)+ C8

C2+C3+(y,C5)+ C9

Desloc. Topo 0,1222 0,1222 0,0315 0,0315
Y2 1,06 1,06 1,06 1,06
o 0,69 0,69 0,67 0,67

TABELA 3.10 — Combinacao sem reducdo / Deslocamento proveniente da combinacao

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL

Deslocamento do topo proveniente da combinagdo de cargas verticais e horizontais
ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C4+(y,CB6) | C2+C3+C4+(y,C7) | C2+C3+C4+(y,C8) | C2+C3+C4+(y,C9)
Desloc. Topo 0,102 0,0446 0,0193 0,0185
Yz 1,089 1,043 1,066 1,064
a 0,85 0,56 0,71 0,69

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+(y,C4)+ C6

C2+C3+(y,C4)+ C7

C2+C3+(y,C4)+ C8

C2+C3+(y,C4)+ C9

Desloc. Topo 0,1498 0,0946 0,0319 0,0311
Yz 1,074 1,05 1,062 1,061
o 0,77 0,61 0,68 0,68
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TABELA 3.11 — Combinacéo com reducéo / Deslocamento proveniente da combinacéo

COMBINACAO COM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL

Deslocamento do topo proveniente da combinacdo de cargas verticais e horizontais

ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA
C2+C3+C5+(y,C6) | C2+C3+C5+(y,C7) | C2+C3+C5+(y,C8) | C2+C3+C5+(y,C9)
Desloc. Topo 0,1008 0,0459 0,0193 0,0185
Y2 1,082 1,041 1,062 1,06
a 0,82 0,55 0,69 0,67

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+(y,Ch)+ C6 | C2+C3+(y,C5)+ C7 | C2+C3+(y,C5)+ C8 | C2+C3+(y,C5)+ C9
Desloc. Topo 0,1462 0,0952 0,0319 0,0311
Y2 1,072 1,048 1,06 1,059
o 0,76 0,61 0,67 0,67

A partir dos valores apresentados, vé-se a influéncia das cargas verticais na
determinacdo dos pardmetros de instabilidade. Na tabela 3.8, observa-se que os parametros
sdo menores quando as cargas Vverticais sdo consideradas como varidvel secundaria,
especialmente quando se utilizam cargas acidentais com reducdo. Isto ja era de se esperar,
pois na formulacdo dos parametros as cargas verticais apresentam posi¢cdes que afetam
diretamente os resultados dos parametros de instabilidade. Entdo, quando se tiver estruturas
mais leves ou quando se utilizar elementos leves sobre a estrutura, ter-se-4 parametros de
instabilidade com valores menores.

Outro fato a se destacar é que se estd analisando uma estrutura assimétrica, que
apresenta um deslocamento horizontal sob os efeitos das cargas verticais, e obtiveram-se
valores diferentes dos parametros de instabilidade, quando o célculo foi efetuado para mesma
direcdo, mas em sentidos opostos.

Observando os valores do deslocamento no topo e do parametro y, na Tabela 3.8,
observa-se que para 0 vento na direcdo Y e -Y, tém-se 0os mesmo valores, para os sentidos
opostos. Na tabela 3.10, para a direcdo de vento +Y, tem-se um deslocamento do topo igual a
0,1020m e um vy, = 1,089. Para a dire¢do oposta do vento -Y, tem-se um deslocamento do

topo igual a 0,0446m e um vy, = 1,046. Isto confirma a influéncia da assimetria da estrutura,
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para uma mesma diregdo tém-se diferentes valores de y, e do deslocamento do topo para
sentidos opostos.

Entdo, fica o destaque para o projetista de estruturas, que deve observar com atencéo o
aspecto da assimetria da estrutura, o aspecto do tipo de material, que compde o0 carregamento
da estrutura, e por final o aspecto da reducdo das cargas acidentais, que deve ser feita com

certa cautela.
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3.3 EXEMPLO 2

E apresentada a seguir a planta de forma do pavimento tipo do exemplo 02, com as
suas dimensdes dos elementos estruturais e um esquema vertical da edificacéo.

Este exemplo foi adaptado do trabalho de MARTINS E ANTUNES (1998), onde
foram feitas algumas alteracGes nos pilares do pavimento tipo, para utilizacdo neste trabalho.
Consideracdes gerais de projeto

O prédio foi projetado com f = 25 MPa, sendo utilizados para anélise 0 modulo de
elasticidade que determina a NBR 6118/2003, item 8.2.8:

E.j = 5600 f* (3.6)

resultando em E¢; = 28000 MPa

Para 0 médulo de elasticidade secante:
ECS = 0,85 EC] (37)

resultando em E¢ = 23800 MPa
Para a acdo horizontal do vento, foram utilizados os seguintes parametros
estabelecidos pela NBR-6123/1987:

Velocidade basica do vento: 45 m/s
Categoria: IV

Classe: C

Fator topografico: S; = 1,0

Fator estatistico: S3 = 1,0

Os respectivos coeficientes de arrasto s&o:
Coeficiente de arrasto na direcdo x: Cax = 1.25
Coeficiente de arrasto na dire¢do y: Cay = 1.40

Os coeficientes de seguranga para as agoes:
Yrv = 1,00 para as ag0es verticais
Ysn = 1,40 para as ac¢Oes horizontais

Foi utilizado o recurso da analise com a utilizacdo de Offset Rigido (Consideracdo do

aumento de rigidez nas intersecGes entre barras, intersecdo de vigas e pilares).
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3.3.1 Avaliacdo da consideracao da area real dos pilares

Conforme comentério da revisdo bibliogréfica, pode-se ter nos pilares deformacGes
excessivas devido as cargas verticais, alterando entdo os valores dos momentos negativos das
vigas ao longo da altura da estrutura. Neste estudo, analisou-se o portico considerando a area
real da secdo dos pilares e considerando as areas dos pilares multiplicadas por 4.

A seguir, tem-se uma parte do portico espacial, formado pelos pilares P5. P6, P7, P8,
P9, P10, onde se pode observar o comportamento do momento negativo da viga sobre o apoio
esquerdo (P5) e apoio intermediario (P6).

Abaixo se pode ver os graficos dos deslocamentos do pilar P6, 0s momentos negativos
junto aos apoios da esquerda e intermediario da viga V2, que mostram a situacdo onde a area

real os pilares € considerada.

DESLOCAMENTOS (cm)
N
(2]

0,5 1

0 — T
01 2 3 4 65 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19

PAVIMENTOS

FIGURA 3.3 — Deslocamento vertical do pilar P6
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FIGURA 3.4 — Momento negativo na viga V2 no apoio esquerdo P5
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FIGURA 3.5 — Momento negativo na viga V2 no apoio intermediario P6
(Véo entre P5 e P6)
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MOMENTOS NEGATIVOS (t.m)
AR ORNWRAITO VDO B om ™06 <k o

PAVIMENTOS

FIGURA 3.6 — Momento negativo na viga V2 no apoio intermediario P6
(Véo entre P6 e P7)

Apenas como uma forma de visualizacdo do problema, se tem abaixo a figura da viga
V2, onde o deslocamento mostrado é a diferenca dos deslocamentos do pilar P6 em funcdo do
deslocamento do pilar P5. E justamente esta diferenca que causa as alteragdes nos momentos

negativos da viga.

0.6cm ‘ PAV. 18

PS5 P7

P6

0.6cm PAV. 10
P5 P7

P6

0 1cm PAV. 01

P5 P7
P6

FIGURA 3.7 — Deslocamento relativo de P6 em funcédo de P5
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FIGURA 3.8 — Portico — Diagrama de momentos e deslocamentos
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Processando novamente o portico, utilizando o artificio de multiplicacdo da area dos
pilares por um fator, pode-se observar o comportamento da viga V2. Abaixo tem-se 0s novos

graficos:
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FIGURA 3.9 — Deslocamento vertical do pilar P6
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GRAFICO 3.10 — Momento negativo na viga V2 no apoio esquerdo P5
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FIGURA 3.11 — Momento negativo na viga V2 no apoio intermediario P6

(Vo entre P5 e P6)
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FIGURA 3.12 — Momento negativo na viga V2 no apoio intermediario P6
(Véo entre P6 e P7)
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Conforme PINTO (1997), na andlise de um pdrtico, em cada pavimento, as
deformacdes de cada pilar de apoio de uma viga sdo expressas por ¢ = ( F / A.[E ). Os
deslocamentos dos apoios em um pavimento qualquer sdo iguais aos deslocamentos dos nds
situados no pavimento imediatamente inferior somados as deformacGes do tramo do pilar
entre os dois pavimentos. Assim, quanto mais elevado for o pavimento, maiores serdo 0s
deslocamentos dos apoios das vigas.

Como se tém as maiores reacOes das vigas sobre seus apoios, nos pilares
intermediarios, estes apresentam as maiores tensdes e por consequéncia maiores deformacoes.
Uma forma de se evitar esta deformagéo diferencial entre os pilares, seria a uniformizagéo das
tensbes entre os pilares. Com tensdes iguais ou proximas, teria-se deformacges iguais. Como
em nossos projetos tém-se limitagdes de dimensdes de pilares, principalmente pelo projeto
arquiteténico, e pelo fato de quando existe algum problema quanto a instabilidade global da
estrutura, € comum se aumentar as dimensdes dos pilares para resolver este problema, torna-
se dificil a uniformizag&o das tensdes entre os pilares.

No exemplo observa-se que no portico com area dos pilares reais, 0s momentos
negativos da viga V2 (apoio no pilar P6) comecam a ficar com valores positivos ja no quinto
pavimento, para o vdo entre os pilares P5 e P6, e no segundo pavimento, para 0 vao entre 0s
pilares P6 e P7. Nos pavimentos superiores encontram-se valores positivos, diferentemente
dos pavimentos inferiores, devido a deformacdo excessiva de aproximadamente 3,0 cm do
pilar P6, ver figuras 3.3 até 3.6. Porém, no pdrtico com a secdo dos pilares alterada, tem-se
um deslocamento de aproximadamente 1,0 cm e a alteracdo dos valores de momento somente
aparece no décimo terceiro pavimento. Mesmo com a multiplicacdo da area da secdo dos
pilares por um fator, ainda h4 uma certa deformagdo dos pilares, alterando os valores dos
momentos negativos ao longo da altura da estrutura. Esta pequena deformacdo podera
efetivamente ser causada pelas cargas acidentais e sobrecargas que atuardo na estrutura apos a
sua construgéo.

Para uma breve verificacdo, se a multiplicacdo da area real dos pilares por um fator
teria uma influéncia nos parametros de instabilidade, foi analisado o portico com e sem a

correcdo da area dos pilares. Abaixo se tém os valores dos parametros de instabilidade:
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TABELA 3.12 — Parametros de instabilidade com area real dos pilares

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL

Parametros determinados com area real dos pilares
Deslocamento do topo proveniente da combinagdo de cargas verticais e horizontais

AGOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C4+ (y,C6)

C2+C3+C4+(y, C7)

C2+C3+C4+ (y,C8)

C2+C3+C4+(y, C9)

0,1007 0,1011 0,0426 0,0426

Desloc. Topo
o 1,2 1,193 1,131 1,131
o 1,05 1,06 0,86 0,86

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+(y,C4)+ C6

C2+C3+ (y,C4)+ C7

C2+C3+ (y,C4)+ C8

C2+C3+(y,C4)+ C9

0,168 0,1684 0,0711 0,0711

Desloc. Topo
Yz 1,199 1,194 1,131 1,131
o 1,05 1,05 0,86 0,86

TABELA 3.13 — Parametros de instabilidade com area dos pilares x 4

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL

Parametros determinados com area dos pilares multiplicada por 4

Deslocamento do topo proveniente da combinagdo de cargas verticais e horizontais
ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C4+ (y,C6)

C2+C3+Ca+ (y,C7)

C2+C3+C4+ (y,C8)

C2+C3+C4+ (y,C9)

Desloc. Topo 0,1103 0,0915 0,0426 0,0426
Yz 1,215 1,178 1,131 1,131
a 11 11 0,86 0,86

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVE

L SECUNDARIA

C2+C3+ (y,C4)+ C6

C2+C3+ (y,C4)+ C7

C2+C3+ (y,C4)+ C8

C2+C3+ (yo,C4)+ C9

Desloc. Topo 0,1776 0,1588 0,0711 0,0711
Y2 1,208 1,186 1,131 1,131
o 1,08 1,02 0,86 0,86
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Observam-se pequenas alteracdes nos valores dos parametros de instabilidade e

deslocamentos do topo da estrutura com a correcdo da area dos pilares, sendo estas diferencas

insignificantes para este exemplo. Realizou-se a analise de outro prédio (Figura 3.13) para a

verificacdo dos parametros de instabilidade frente a correcdo da &rea dos pilares. Abaixo se

tém os respectivos valores obtidos.

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL
Parametros determinados com area real dos pilares
Deslocamento do topo proveniente da combinagdo de cargas verticais e horizontais

TABELA 3.14 — Parametros de instabilidade com area real dos pilares

AGOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C4+(y,C6) | C2+C3+C4+(y,C7) | C2+C3+C4+(y,C8) | C2+C3+C4+(y,C9)
Desloc. Topo 0,3176 0,194 0,0322 0,0322
Y2 1,23 1,148 1,117 1,117
a 0,98 0,77 0,7 0,7

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+(y, C4)+ C6

C2+C3+(y, C4)+ C7

C2+C3+(y, C4)+ C8

C2+C3+(y, C4)+ C9

Desloc. Topo 0,4812 0,3715 0,0537 0,0537
Yz 1,19 1,151 1,107 1,107
o 0,9 0,79 0,67 0,67

TABELA 3.15 — Parametros de instabilidade com area dos pilares x 4

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL
Parametros determinados com area dos pilares multiplicada por 4
Deslocamento do topo proveniente da combinacdo de cargas verticais e horizontais

ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C4+(y, C6)

C2+C3+C4+(y, C7)

C2+C3+C4+(y, C8)

C2+C3+C4+(y, C9)

Desloc. Topo 0,2799 0,2317 0,0322 0,0322
Yz 1,204 1,171 1,117 1,117
o 0,92 0,84 0,7 0,7

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+(y, C4)+ C6

C2+C3+(y, C4)+ C7

C2+C3+(y, C4)+ C8

C2+C3+(y, C4)+ C9

Desloc. Topo 0,4478 0,4049 0,0537 0,0537
Yz 1,178 1,162 1,107 1,107
o 0,87 0,83 0,67 0,67
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N&o se tem para este exemplo alteracdes nos parametros para a direcdo x. J& para a
direcdo y, que é a mais desfavoravel com relacdo ao travamento horizontal, vé-se alteracdes
significativas em seus valores, para qualquer uma das combinacgdes. Destacam-se os valores
dos deslocamentos, onde se tém valores do topo maiores com a area real dos pilares para o
sentido do vento +Y, e valores menores no sentido —Y, em comparagdo aos deslocamentos
apresentados com a multiplicacdo da area dos pilares. Isto se deve a influéncia da assimetria
da estrutura, que apresenta deslocamentos horizontais devido as cargas verticais.

Nota-se também alteracdes relevantes no coeficiente y, para o caso onde se tem o
vento como carga acidental secundaria. Para a direcdo +Y, tem-se y,=1,204 para a area dos
pilares alterada e y,=1,230 sem alteracdo da area.

Destaca-se entdo, para os projetistas de estruturas, o fato que se deve considerar a
correcdo da area dos pilares, através de um multiplicador, para se levar em conta 0 processo
incremental construtivo da estrutura, e principalmente para se obter valores de deslocamentos
e de parametros de instabilidade mais reais para a estrutura. Deve-se assinalar entretanto que
esta correcdo, em alguns casos, ndo apresenta alteracdes relevantes, como observado no

primeiro portico analisado.
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FIGURA 3.13 - Planta de forma tipo
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3.3.2 Avaliacéo da consideracao das vigas de transicéo

Da mesma forma que para os pilares, onde se tém deformacdes excessivas ao longo da
altura da estrutura, alterando assim 0s momentos negativos das vigas, encontra-se efeito
semelhante no caso de estruturas com vigas de transigao.

Foi alterada a planta de forma do pavimento tipo 01 do exemplo acima (figura 3.2),
criando-se uma viga de transicdo para o pilar P6, ver planta de forma (figura 3.15).

Em uma primeira fase, processou-se o portico em regime elastico e verificaram-se as
cargas na transicdo. Em uma segunda fase, utilizou-se o que usualmente os projetistas
estruturais aconselham, que é considerar a viga de transicdo indeformavel, multiplicando a
rigidez da viga de transicdo por um fator (indicado 10).

Abaixo se tém as cargas na viga de transicao:

TABELA 3.16 — Cargas na transi¢do

Carga normal na Deslocamento do ponto
transicdo da carga (cm)
(ton)
Viga de transicdo com 949,3 0,17
rigidez normal (V11)
V11 enrijecida (10x) 1001,8 0,15

Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos — Trabalho de Mestrado — PPGEC/UFRGS,2003



68

Observa-se o consideravel aumento da carga da viga de transicdo, da ordem de 53
toneladas. Abaixo se tem a verificacdo de como se comportaram 0s momentos ao longo da

altura da estrutura.
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FIGURA 3.14 - Parte do portico, com detalhe a viga de transi¢édo
A figura acima mostra claramente a situacdo da viga de transicdo com rigidez normal e
com rigidez alterada. Considera a viga de transicdo deformavel pode fazer com que os
supostos apoios das vigas superiores deixem de ter esta funcdo, podendo até mesmo surgir
momento positivos altos na posi¢cdo dos apoios. Por consequéncia, a forca normal sobre o

pilar de transicdo e os momentos na viga de transicdo serdo menores, mas o0s esforcos nos
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pilares vizinhos ao da transi¢do serdo maiores. Ja na analise do portico, onde foi realizada a
multiplicacdo da rigidez da viga de transicdo, tornado-a indeforméavel, diminui-se a
deformacdo do pilar de transicdo, evitando assim a redistribuicdo de esforcos ao longo da
altura da estrutura. Por outro lado, foram aumentados a forgca normal no pilar de transicéo e o
momento na viga de transig&o.

Esta situacdo onde € alterada a rigidez da viga de transicdo para analise, € justificada
da mesma forma que a alteracdo da area dos pilares, para poder-se levar em consideracdo o
processo incremental construtivo da estrutura, buscando assim na anélise estrutural, retratar o
comportamento mais real possivel, que tera a estrutura quando construida.

Destaca-se, finalmente, que as duas situacdes, deformacdo excessiva dos pilares e da
viga de transicdo, poderdo ocorrer simultaneamente, devendo o projetista estrutural ter

atencdo quando da analise.
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3.4 EXEMPLO 3

E apresentada a seguir a planta de forma do pavimento tipo do exemplo 03, com as
dimensdes dos elementos estruturais e um esquema vertical da edificagéo.
Este exemplo foi adaptado do trabalho de Maranhédo (1998), onde foram feitas

algumas alteracdes nos pilares do pavimento tipo, para utilizacdo neste trabalho.

Consideragdes gerais de projeto:
O predio foi projetado com f = 25 MPa, sendo utilizados para analise 0 modulo de
elasticidade determinado pela NBR 6118/2003, item 8.2.8:
Ej = 5600 fg* (3.8)
resultando em E¢; = 28000 MPa
Para 0 médulo de elasticidade secante:
Ec = 0,85 Egj (3.9)

resultando em E = 23800 MPa
Para a acdo horizontal do vento, foram utilizados o0s seguintes parametros
estabelecidos pela NBR-6123/1987:

Velocidade basica do vento: 45 m/s
Categoria: IV

Classe: C

Fator topografico: S; = 1,0

Fator estatistico: S3=1,0

Os respectivos coeficientes de arrasto sdo:

Coeficiente de arrasto na dire¢do x: Ca = 1.30
Coeficiente de arrasto na dire¢éo y: Cy = 1.30

Os coeficientes de seguranca para as agcdes foram considerados como:

Y~ = 1,00 para as acOes verticais
vin = 1,40 para as a¢Oes horizontais

Considerou-se na andlise o recurso de Offset rigido.
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3.4.1 Avaliagéo do parametro de instabilidade y, como majorador

A NBR 6118/2003 permite utilizar o parametro de instabilidade y, como majorador
dos esforgos provenientes dos casos de carregamentos horizontais, obtendo-se assim 0s
esforcos finais de primeira e segunda ordem. Para avaliar este procedimento serd analisado
um portico em primeira e segunda ordem, de modo que se possa determinar o acréscimo de
esforcos observado.

O processo se desenvolvera seguindo as etapas, conforme procedimento apresentado
por PINTO (1997):

1 Anélise em primeira ordem da estrutura para as a¢des horizontais agindo simultaneamente
com o carregamento vertical, para se levar em contato a falta de simetria da estrutura, e sera
considerado NLF de forma simplificada (através da reducdo da inércia dos elementos);

2_ Determinacéo dos esforcos de primeira ordem para os elementos da estrutura;

3_ Célculo do parametro y;;

4 Reprocessamento do pdrtico utilizando os valores de y, como majorador;

5 Andlise da estrutura, considerando a NLG, através do processo P-Delta;

6_ Determinacéo dos esforcos de segunda ordem para os elementos da estrutura;

7_ Comparacdo entre os esforcos de segunda ordem e os valores previstos através do
majorador ;.

Tém-se, na tabela 3.17, abaixo, os valores dos parametros de instabilidade, conforme
cada combinacdo de carregamento e para cada sentido dos eixos. Em negrito tém-se os
valores de vy, que serdo utilizado como majoradores para cada sentido. Para a obtengdo dos

valores da tabela foram executados os passos 1 a 3.
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TABELA 3.17 — Parametros de instabilidade

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL
Deslocamento do topo proveniente da combinacao de cargas verticais e horizontais

74

ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C4+ (yoC6)

C2+C3+C4+ (yoC7)

C2+C3+C4+ (y, C8)

C2+C3+C4+ (yoC9)

Desloc. Topo 0,0509 0,0509 0,0643 0,0643
Y2 1,092 1,092 1,13 1,13
o 0,63 0,63 0,73 0,73

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+ (y,C4)+ C6

C2+C3+ (yo,C4)+ C7

C2+C3+ (y,C4)+ C8

C2+C3+ (yo,C4)+ C9

Desloc. Topo 0,0848 0,0848 0,1072 0,1072
Yz 1,083 1,083 1,118 1,118
a 0,6 0,6 0,7 0,7

Verifica-se agora como ficam as combinagdes de carregamento com 7y, COmo

majorador, feitas as combinag6es Ultimas (NBR 8681):

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL
Acdes verticais isoladas
C2+C3+C4

Acdes horizontais como variavel secundaria (Combinacdo 01)
C2+C3+C4+wyoy,C6
C2+C3+C4+wyoy,C7
C2+C3+C4+wyoY,C8
C2+C3+C4+wyo7v,C9

Acdes verticais acidentais como variavel secundaria (Combinacéo 02)
C2+C3+yC4+7y,C6
C2+C3+wyyC4+7y,C7
C2+C3+yC4+7y,C8
C2+C3+yyC4+7y,C9
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Para as acdes horizontais como variavel secundéria y, = 0,6. Quando as acles
verticais acidentais sdo consideradas como varidvel secundaria como, neste exemplo, esta
sendo considerando a edificagdo como comercial, tem-se yo = 0,7 (wo = 0,5 para edificios
residenciais e yo = 0,7 para edificios comerciais).

Seguindo a sequéncia descrita anteriormente, foi reprocessado o portico conforme as
combinacBes acima. Com o reprocessamento do poértico utilizando o processo P-Delta e o
processo simplificado (y; como majorador), foram determinados os valores dos momentos na
base dos pilares e do deslocamento do topo do pértico. A comparacdo dos valores nas duas

situacOes é feita abaixo para os esforcos nos pilares P6 e P9:

TABELA 3.18 — Esforgos nos pilares P6 e P9

Pilar: P6 Analise de Processos de Analise de 2° Ordem
1° Ordem P-DELTA Processo Simplificado
Comb. | Vento | EIXOS | M:; |DESLOC| M. | MzM: |DESLOC| Mz | MzM; |DESLOC
C Y Mx | 82,40 | 0,0509 | -86,80 | 1,053 | 0,0716 | -88,70 | 1,076 | 0,0758
3 My | 1,10 1,10 | 1,000 1,10 | 1,000
B Y Mx | 84,10 | 0,0509 | 88,70 | 1,055 | 0,0716 | 90,50 | 1,076 | 0,0758
,L My 1,10 1,20 | 1,001 1,10 | 1,000
A X Mx 0,90 | 0,0643 | 080 | 0,889 | 0,0904 | 0,90 | 1,000 | 0,0995
% My 8,90 9,40 | 1,056 9,80 | 1,101
0 X Mx 0,80 | 0,0643 | 090 | 1,125 | 0,0904 | 0,80 | 1,000 | 0,0995
01 My | 660 710 | 1,076 7,60 | 1,152
C Y Mx | -137,90 | 0,0848 | -142,70 | 1,035 | 0,1184 | -148,00 | 1,073 | 0,1260
a My | 0,90 1,00 | 1,111 0,90 | 1,000
B Y Mx | 139,60 | 0,0848 | 146,30 | 1,048 | 0,1184 | 149,70 | 1,072 | 0,1260
,il My 1,00 1,00 | 1,000 1,00 | 1,000
A X Mx 080 | 0,1072 | 0,70 | 0,875 | 0,1492 | 0,80 | 1,000 | 0,1639
% My | 13,90 14,60 | 1,050 1530 | 1,101
o X Mx 0,70 | 0,1072 | 080 | 1,143 | 0,1492 | 0,80 | 1,143 | 0,1639
o My | -12,00 12,60 | 1,050 13,40 | 1117
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Pilar: P9 Analise de Processos de Andlise de 2° Ordem
1° Ordem P-DELTA Processo Simplificado
Comb. Vento EIXOS M1 DESLOC M3 My/M1 | DESLOC M Mo/M1 | DESLOC
C Y Mx -0,70 0,0509 -0,70 1,000 0,0716 -0,80 1,143 0,0758
O My -1,00 -0,90 0,900 -1,00 1,000
'él -Y Mx 1,30 0,0509 1,30 1,000 | 0,0716 1,30 1,000 | 0,0758
| My -1,20 -1,10 0,917 -1,20 1,000
N X Mx 0,30 0,0643 0,90 3,000 0,0904 0,30 1,000 0,0995
A My 14,60 15,80 1,082 16,60 1,137
% -X Mx 0,30 0,0643 0,30 1,000 | 0,0904 0,30 1,000 | 0,0995
o} My -16,80 -17,80 | 1,060 -18,70 | 1,113
01
C Y Mx -1,40 0,0848 -0,80 0,571 0,1184 -1,50 1,071 0,1260
0 My -0,80 -0,70 0,875 -0,80 1,000
'\E/)I -Y Mx 1,90 0,0848 1,90 1,000 0,1184 2,00 1,053 0,1260
| My -1,10 -1,10 1,000 -1,10 1,000
N X Mx 0,20 0,1072 1,00 5,000 | 0,1492 0,20 1,000 | 0,1639
A My 25,10 27,00 1,076 28,10 1,120
% -X Mx 0,20 0,1072 0,30 1,500 0,1492 0,20 1,000 0,1639
o My -27,10 -28,60 1,055 -30,00 1,107
02

Observacdes da tabela:
A Combinacdo 01 se refere a anélise do pdrtico com as cargas horizontais como
variavel secundaria;
A Combinacg&o 02 se refere a analise do portico com as cargas verticais acidentais
como variavel secundaria;

Os momentos s&o apresentados em t.m (tonelada metro);

Os deslocamentos sdo apresentados em metros;
M;: Momento da primeira ordem;
M,: Momento de segunda ordem;

A tabela acima apresenta os valores de esfor¢os (momentos da base) e o deslocamento

do topo de dois pilares (P6, P9) do pdrtico. Pode-se observar em primeiro momento, que 0s

valores dos momentos pelo processo simplificado sdo seguros, sendo sempre superiores ao do

processo P-Delta, confirmando o que estabelece a NBR 6118/2003, que permite a utilizacdo

de y, como um majorador.

Com relagdo aos deslocamentos do topo do portico, tém-se valores muito préximos

nos dois processos, confirmando novamente a excelente aproximacdo do procedimento

simplificado.
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3.4.2 Avaliacdo das cargas verticais

Segundo FRANCO e VASCONCELOS (1991), o coeficiente de instabilidade vy, traz
uma boa aproximacdo para os esforcos de momentos fletores (primeira+segunda ordem).
Verifica-se, na seqiiéncia, como se comportaram as cargas verticais dos pilares.

A tabela abaixo apresenta os esfor¢os normais na base do pértico, para o pilar P4 e P6,
segundo o processo de analise P-Delta.

TABELA 3.19 — Cargas verticais

Pilar: P4 1° Ordem 2° Ordem (P-DELTA) Yz
Comb. Vento Cargay (t) Cargay (t) | Carga/Carga;
Comb. 1 Y 151,00 154,40 1,023 1,0920
X 166,40 176,70 1,062 1,1300
Comb. 2 Y 151,40 153,80 1,016 1,0830
X 177,00 192,10 1,085 1,1180
Pilar: P2 1° Ordem 2° Ordem (P-DELTA) Yz
Comb. Vento Cargay (t) Carga; (t) | Carga)/Carga;
Comb. 1 Y 161,10 164,90 1,024 1,0920
X 160,50 166,90 1,040 1,1300
Comb. 2 Y 167,00 171,40 1,026 1,0830
X 165,90 177,20 1,068 1,1180

Pode-se observar que 0s acréscimos nas cargas verticais nos pilares sdo inferiores aos
previstos pelo majorador y,. No trabalho de PINTO (1997), onde foi constatado a mesma
situacdo, o autor explica que este fato é devido ao esforco normal ser predominantemente
originado do carregamento vertical atuante na estrutura. Nesta situacdo o carregamento nédo
sofre alteracBes apreciaveis devido aos efeitos de segunda ordem provocados pelo
carregamento horizontal. Os esfor¢os normais nos pilares, devidos ao carregamento horizontal
de vento na estrutura, sdo em geral pequenos, comparados aos esforcos normais devido ao
carregamento vertical. Assim o acréscimo nos esforgcos normais no pilares passa a ser

insignificante, conforme mostrado na tabela acima.
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3.5 EXEMPLO 4

E apresentada a seguir a planta de forma do pavimento tipo do exemplo 4, com as
dimensdes dos elementos estruturais e um esquema vertical da edificagéo.
Este exemplo foi adaptado do trabalho de LORIGGIO (2000), onde foram feitas

algumas alteragdes nos pilares do pavimento tipo, para utilizacao neste trabalho.

Consideracdes gerais de projeto:
O prédio foi projetado com f = 20 MPa, sendo utilizados para anélise 0 modulo de
elasticidade determinado pela NBR 6118/2003, item 8.2.8:
Ej = 5600 fg” (3.10)
resultando em E¢; = 25000 MPa

Para 0 médulo de elasticidade secante:

Ec = 0,85 Egj (3.11)
resultando em E = 21300 MPa

Para a acdo horizontal do vento, foram utilizados o0s seguintes parametros
estabelecidos pela NBR-6123/1987:

Velocidade basica do vento: 45 m/s
Categoria: IV

Classe: C

Fator topografico: S; = 1,0

Fator estatistico: S3= 1,0

Os respectivos coeficientes de arrasto sdo:

Coeficiente de arrasto na dire¢do x: Ca = 1.35
Coeficiente de arrasto na diregéo y: C,y = 1.00

Os coeficientes de seguranca para as acdes foram considerados como:

Y~ = 1,00 para as aces verticais
Yin = 1,40 para as a¢Oes horizontais

Na andlise foi considerado o recurso de Offset rigido.
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3.5.1 Avaliacéo da rigidez de pilares parede no pdrtico

Como apresentado na revisao bibliogréfica, os autores FRANCO e VASCONCELOS
(1991), comentam que a classificacdo das partes da estrutura do portico em contraventadas e
de contraventamento ndo fazem muito sentido, como sugere a NBR 6118/2003. Para eles cada
pilar participa da estrutura de contraventamento em grau maior ou menor, conforme a sua
influéncia na estrutura. No trabalho de LORIGGIO (2000) sdo apresentados dois exemplos
bem didaticos sobre o assunto (um portico plano e outro espacial). O exemplo de pértico
espacial, com pequenas alteracdes, € utilizado neste trabalho. Este exemplo de pértico tem
uma caracteristica especial, os pilares parede P9 e P12 estdo no sentido do eixo X, dando a
estrutura maior rigidez neste sentido. Os demais pilares estdo no sentido do eixo y.

Em um primeiro momento, analisa-se o portico para se observar a real
influéncia dos pilares parede (P9, P12) no comportamento da estrutura. Para isso serdo
acompanhados os esfor¢cos na base da estrutura. Abaixo se tem a tabela com os esforcos

provenientes das combinacgdes ultimas, com o vento considerado apenas na direcdo do eixo X:
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Carga Total + Vento X secundario

Carga Total + Vento -X secundario

Fz Fx Mx My Fz Fx Mx My

P1 116,10 0,50 -0,70 1,70 163,40 -1,30 -0,50 -2,80
P2 257,30 1,20 -0,90 2,70 258,10 -1,20 -0,90 -2,70
P3 163,70 1,20 -0,50 2,70 116,10 -0,40 -0,70 -1,60
P4 209,70 0,20 -0,10 1,40 257,80 -1,50 0,00 -3,10
P5 423,60 1,20 0,00 2,70 431,80 -1,20 0,00 -2,70
P6 260,10 1,40 -0,20 3,00 200,20 -0,20 0,10 -1,30
P7 215,60 0,10 -0,10 1,20 262,50 -1,50 0,00 -3,10
P8 352,00 1,80 0,00 3,50 418,20 -1,20 -0,10 -2,70
P9 353,00 44,20 -0,20 277,10 243,10 -43,40 0,20 -272,00
P10 215,60 0,10 0,10 1,20 262,50 -1,50 0,00 -3,10
P11 352,00 1,80 0,00 3,50 418,20 -1,20 0,10 -2,70
P12 353,00 44,20 0,20 277,20 243,10 -43,40 -0,20 -271,90
P13 209,70 0,20 0,10 1,40 257,80 -1,50 0,00 -3,10
P14 423,60 1,20 0,00 2,70 431,80 -1,20 0,10 -2,70
P15 260,10 1,40 0,20 3,00 200,20 -0,20 -0,10 -1,30
P16 116,10 0,50 0,70 1,70 163,40 -1,30 0,50 -2,80
P17 257,30 1,20 0,90 2,70 258,10 -1,20 0,90 -2,70
P18 163,70 1,20 0,50 2,70 116,10 -0,40 0,70 -1,60

4702,20 | 103,60 4702,40 | -103,80

TABELA 3.21 - Esforc¢os na base dos pilares com cargas acidentais secundario

C.Perm.+ Acid. Sec. + Vento X C. Perm.+ Acid. Sec.+ Vento -X
Fz Fx Mx My Fz Fx Mx My

P1 90,50 1,10 -0,70 3,30 169,40 -1,80 -0,40 -4,30
P2 236,20 2,00 -0,80 4,50 237,60 -2,00 -0,80 -4,50
P3 169,80 1,70 -0,40 4,10 90,40 -1,00 -0,70 -3,10
P4 174,50 0,90 -0,20 3,00 254,70 -2,00 0,10 -4,50
P5 380,60 2,00 0,00 4,50 394,30 -2,00 -0,10 -4,50
P6 261,30 1,90 -0,30 1,30 161,50 -0,70 0,30 -2,70
P7 180,30 0,70 -0,10 2,80 258,40 -2,00 0,00 -4,50
P8 293,70 2,80 0,00 5,50 403,90 -2,20 -0,10 -4,80
P9 365,90 73,40 -0,30 460,10 182,80 -72,70 0,30 -455,10
P10 180,30 0,70 0,10 2,80 258,40 -2,00 0,00 -4,50
P11 293,70 2,80 0,00 5,50 403,90 -2,20 0,10 -4,80
P12 365,90 73,40 0,30 460,20 182,80 -72,70 -0,30 -4,55
P13 174,50 0,90 0,20 3,00 254,70 -2,00 -0,10 -4,50
P14 380,60 2,00 0,00 4,50 394,30 -2,00 0,10 -4,50
P15 261,30 1,90 0,30 4,30 161,50 -0,70 -0,30 -2,70
P16 90,50 1,10 0,70 3,30 169,40 -1,80 0,40 -4,30
P17 236,20 2,00 0,80 4,50 237,60 -2,00 0,80 -4,50
P18 169,80 1,70 0,40 4,10 90,40 -1,00 0,70 -3,10

4305,60 | 173,00 4306,00 | -172,80
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Observacdes da Tabela:

Fz = carga vertical na base do pilar (tonelada);

Fv = carga horizontal na base do pilar (tonelada);
Mx = momento em torno do eixo x (tonelada.metro);
My = momento em torno do eixo y (tonelada.metro);

Com estes resultados, pode-se observar que para os esforgos verticais, os valores se
apresentam sem muita surpresa. Os valores sédo aproximadamente os esperados conforme a
area de influéncia de cada pilar. Ja para os esforcos horizontais, tem-se uma situacdo especial.
Os pilares parede (P9,P12) absorvem juntos aproximadamente 85% de todo o carregamento
horizontal que atua sobre a estrutura, independente da combinacdo Gltima, ficando 15% do
carregamento horizontal para o restante dos pilares. Pode-se notar também que 0s momentos
nos pilares parede sdo inumeras vezes maiores que para os demais pilares. Entdo, conforme a
NBR 6118/2003, seria permitido classificar os pilares parede como sendo a parte da estrutura
responsavel pelo contraventamento e o restante como sendo contraventada.

Por outro lado, tém-se, neste exemplo, dois pilares parede com uma rigidez, para
suportar aos esfor¢os horizontais, muitas vezes superior aos demais, mas, mesmo assim, tem-
se uma participacao, mesmo que pequena, do restante da estrutura na funcao de resistir a estes
esforcos horizontais. Desconsiderado, entretanto, esta participagdo poder-se-ia estar
superdimensionando estes pilares parede. De qualquer forma ficar-se-ia a favor da seguranca.
Considerando todos os elementos, mesmo 0s de pequena rigidez, estar-se-ia analisando a

estrutura de uma forma mais real, que deve ser o0 objetivo de toda anélise estrutural.

3.5.2 Avaliacéo dos parametros de instabilidade

Nas tabelas seguintes, tem-se a determinacgédo dos parametros instabilidade:
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TABELA 3.22 — Parametros de instabilidade e deslocamento do topo

COMBINACAO SEM REDUCAO DA CARGA ACIDENTAL
Deslocamento do topo proveniente da combinacdo de cargas verticais e horizontais

ACOES HORIZONTAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+C4+ (o C6)

C2+C3+Ca+ (yo C7)

C2+C3+C4+ (y,C8)

C2+C3+C4+ (yo C9)

Desloc. Topo 0,0239 0,0239 0,1048 0,1052
Y2 1,128 1,128 1,187 1,186
o 0,68 0,68 0,85 0,85

ACOES VERTICAIS COMO VARIAVEL SECUNDARIA

C2+C3+ (yoCa+) C6

C2+C3+ (yoC4)+ C7

C2+C3+(y, C4)+ C8

C2+C3+ (yo C4)+C9

Desloc. Topo 0,0399 0,0399 0,175 0,175
Y2 1,116 1,116 1,169 1,168
o 0,65 0,65 0,82 0,82

Na sequéncia, tem-se a andlise da estrutura, utilizando o processo P-Delta. S&o

apresentados os valores do momento My da base de alguns pilares para se observar os seus

comportamentos:
TABELA 3.23 — Esfor¢os nos pilares

Pilar — P9 1° 2° 2°/1°
ordem | ordem

Carga Total + Vento X secundario 277,10 | 315,40 | 1,138

Carga Total + Vento -X secundario -272,00 | -314,90 | 1,158

C. Perm. + acidental sec. + vento X 460,10 | 518,00 | 1,126

C. Perm. + acidental sec. + vento —X | -455,10|-517,80| 1,138

Pilar — P1 1° 2° 2°/1°
ordem | ordem

Carga Total + Vento X secundario 1,70 1,80 1,059

Carga Total + Vento -X secundario -2,80 -3,00 | 1,071

C. Perm. + acidental sec. + vento X 3,30 3,50 1,061

C. Perm. + acidental sec. + vento -X -4,30 -4,40 1,023

Pilar — P6 1° 20 2°/1°
ordem | ordem

Carga Total + Vento X secundario 3,00 3,10 1,033

Carga Total + Vento —X secundario -1,30 -1,30 | 1,000

C. Perm. + acidental sec. + vento X -0,30 -0,40 1,333

C. Perm. + acidental sec. + vento -X -2,70 -3,00 1,111
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Pilar — P8 1° 2° 2°/1°
ordem | ordem

Carga Total + Vento X secundario 3,50 3,80 1,086

Carga Total + Vento —X secundario -2,70 -2,80 | 1,037

C. Perm. + acidental sec. + vento X 5,50 6,00 1,091
C. Perm. + acidental sec. + vento -X -4,80 -4,90 1,021

Verifica-se, portanto, que para o pilar parede P9, o acréscimo percentual nos
momentos é aproximadamente igual ao determinado pelo parametro de instabilidade y,, pois

com foi verificado, este pilar é realmente a parte mais importante na resisténcia a esforcos
horizontais, sendo afetado diretamente pelos efeitos de segunda ordem. Para os demais pilares

apresentados, vé-se que eles ndo seguem a mesma ordem de grandeza do parametro de
instabilidade y,, mas ndo deixam de ser afetados pelos efeitos de segunda ordem, pois também

participam, em grau menor, do contraventamento da estrutura.

3.5.3 Avaliacédo da rigidez a torcéo

Conforme comentado na revisdo bibliografica, tém-se estruturas que ndo podem ser
analisadas através de modelos planos, pois ndo apresentam um eixo comum de simetria
aplicavel as cargas e a estrutura, surgindo entdo uma rotacdo dos pavimentos, a qual somente
pode ser observada por uma analise tridimensional da estrutura. Para avaliar a ndo
consideracdo da inércia a torcdo das barras da estrutura, foi alterada a planta de forma original
do exemplo (ver figura 3.18), deslocando-se os pilares parede e tornando-se a estrutura
assimétrica.

Na analise, determinam-se os parametros de instabilidade e os deslocamentos do topo
da estrutura para diferentes valores de reducdo da inércia & tor¢do das barras. Serdo
apresentados apenas os valores de uma linha de pilares, da qual fazem parte os pilares parede

P15 e P18, e somente os valores para o sentido do vento na direcdo positiva do eixo X.
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C.Perm.+ C. Acidental + Vento X secundario

C.Perm.+ C. Ac. Secundaria + Vento X

Pilar 1,0t | 0,751t | 0,50.1t | 0,25.1t | 0,0.It 1,01t | 0,75.1t | 0,50.I1t | 0,25.1t | 0,0.It
P3 15,48 15,5 15,52 | 1554 | 15,55 | 25,77 25,8 25,83 | 25,87 | 25,88
P6 14,03 | 14,05 | 14,06 | 14,08 | 14,08 | 23,39 | 23,41 | 23,43 | 23,46 | 23,47
P9 12,59 12,6 12,61 | 12,61 | 12,62 | 21,01 | 21,02 | 21,04 | 21,05 | 21,06
P12 11,15 | 11,15 | 11,15 | 11,16 | 11,16 | 18,64 | 18,64 | 18,65 | 18,65 | 18,65
P15 9,66 9,66 9,65 9,65 9,65 16,19 | 16,19 | 16,18 | 16,18 | 16,18
P18 8,22 8,21 8,2 8,2 8,19 13,83 | 13,81 13,8 13,79 | 13,78

Percebe-se rapidamente que a variacdo dos deslocamentos do topo da estrutura para os

diferentes valores da inércia a torcdo sdo praticamente irrelevantes, ficando como grande

responsavel pela resisténcia ao giro da estrutura como um todo, o alinhamento e interacéo

entre os particos transversais da estrutura. Entdo, ndo havendo alteracdes significativas nos

deslocamento, os valores dos parametros de instabilidade para todas as reducfes (para a

direcdo x, sentido positivo) ficaram inalterados, com y, = 1,23 e a = 0,86.

Uma observacdo feita no trabalho de LORIGGIO (1995) sobre o assunto, € que

embora o efeito da reducdo da inércia a torcdo sobre os deslocamentos das barras € muito

pequeno, ha uma tendéncia de maior giro da estrutura, e onde se tiver um unico elemento

resistente a torcdao, como, por exemplo, uma caixa de elevador, ou somente um pilar parede,

este efeito poderia ser mais relevante.
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3.5.4 Avaliacdo dos parametros de instabilidade com os pilares parede deslocados

Neste exemplo, tem-se uma comparacdo entre os esforcos de primeira e segunda
ordem. A tabela abaixo apresenta os valores de momento my, na base dos pilares, para a linha

de pilares onde estdo inseridos os pilares parede e para o vento na dire¢do x (sentido positivo

do eixo). Na tabela seguinte aparecem os parametros de instabilidade.

TABELA 3.25 - Momento my (ton.m) na base dos pilares

C. Permanente + C. acidental + Vento X secundario C. Permanente + C. acidental secundaria + Vento X
PILAR 1° ORDEM | 2° ORDEM 2°/1° 1° ORDEM | 2° ORDEM 2°/1°
P3 9,90 13,00 1,313 16 20,4 1,275
P6 8,40 10,50 1,250 13,4 16,3 1,216
P9 6,70 8,20 1,224 10,5 12,6 1,200
P12 4,90 5,90 1,204 7,5 8,9 1,187
P15 333,50 430,70 1,291 554,6 699,3 1,261
P18 77,60 53,00 0,683 128,5 92,3 0,718
Observacdo: os efeitos de segunda ordem sao os obtidos pelo processo P-Delta;
0S momentos seguem a convencao vetorial de sinais;
TABELA 3.26 — Parametros de instabilidade para vento dire¢éo x positiva
C. Permanente + C. acidental + Vento X secundério] C. Permanente + C. acidental secundaria + Vento X
0,1174 0,1962
Desl. Topo
Yz 1,230 1,207
[0 0,90 0,86

Observa-se, em uma primeira analise, que os valores de acréscimos dos momentos de
segunda ordem n&o acompanham a magnitude dos apresentados pelo majorador y,. Chega-se a
encontrar até a valores menores que os de primeira ordem (caso do pilar P18), independente
da combinacéo ultima verificada.

Os valores de acréscimos percentuais de segunda ordem apresentam uma variacdo que
diminui dos pilares mais distantes para os mais proximos dos pilares paredes. No primeiro
pilar parede (P15), nota-se um aumento significativo dos acréscimos percentuais (de 29%),
pois este pilar tem grande rigidez para os esfor¢os horizontais. No segundo pilar parede (P18),

verifica-se, que mesmo tendo uma grande rigidez a esfor¢os horizontais, que apresenta uma
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reducdo nos acréscimos de segunda ordem, de aproximadamente 30%. As diferencas entre 0s
esforcos dos pilares parede P15 e P18 podem ser observadas também pela reacdo horizontal
na base dos pilares. Para a analise em primeira ordem, com a carga acidental secundaria, a
reacdo horizontal do pilar P15 foi de 122,6 toneladas e a do pilar P18 foi de —16.5 toneladas,
sendo até mesmo o sentido da reagdo invertido.

Nota-se, entdo, que a estrutura esta se comportando como uma alavanca, girando em
torno do pilar parede P18, ver Figura 3.19, e aumentando significativamente os esforcos de
segunda ordem para os pilares mais distantes dos pilares parede. Os valores dos esfor¢os séo
superiores aos determinados através do majorador y,.

Este exemplo € um caso extremo, onde a assimetria € total, apresentando valores
totalmente distorcidos. Mas fica o alerta de que quando for realizada a analise de uma
estrutura que apresenta estas caracteristicas, deve-se ter o extremo cuidado, ao se obter 0s
valores de v,, e, principalmente, ao aplica-lo sobre a estrutura, onde se pode estar super ou

sub-dimensionando as barras da estrutura.

Fernando Wordell (wordell@via-rs.net) — Porto Alegre: PPGEC/UFRGS,2003




2788

89

PL [\m\ P3
2763
2795
2460
=2 j\_z\ 6
2433
2468
2132
P7 j\ =]
2101
2141
B0
PO j\ P11 P2
7.69
L
1817
183
P13 f\ P14
36
1479
Tieq

P16 \ P17

1o

nsg9

FIGURA 3.19 — Giro do pavimento tipo

Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos — Trabalho de Mestrado — PPGEC/UFRGS,2003



90

4 CONCLUSOES

Neste capitulo sdo resumidas as conclusdes e observacGes que foram feitas ao longo
de todos os exemplos analisados neste trabalho.

No exemplo 1, analisaram-se situagcOes com valores diferenciados de redugdo da
inércia dos elementos de barras, vigas e pilares, para a consideracao simplificada da NLF do
material concreto. As diferentes redugdes nao apresentaram influéncias significativas, para
efeito de dimensionamento dos elementos do pdrtico, sendo utilizado nos demais exemplos 0
que indica a norma NBR 6118/2003, uma redugdo de 0,71y, tanto para vigas como para
pilares.

Ainda nesse exemplo foi visto, durante a andlise, utilizando-se as combinagdes ultimas
das cargas acidentais, a influéncia das cargas verticais sobre os parametros de instabilidade.
Quanto maiores forem as cargas verticais, maiores serdo 0s parametros de instabilidade,
indicando a maior influéncia sobre a estrutura dos efeitos de segunda ordem. Sinaliza-se
entdo, ao projetista, a busca de elementos estruturais mais leves, a diminuicdo de cargas
permanentes, como a de contra-piso, divisérias leves, para se diminuir os efeitos de segunda
ordem sobre a estrutura.

Um destaque deve ser dado a questdo da reducdo das cargas verticais acidentais,
permitida pela norma NBR 6120/1980. Como se tém freqlientes alteracfes de projeto, a
reducdo de carga sobre a estrutura pode desaparecer, ndo sendo recomendado ao projetista a
utilizag&o deste recurso.

No exemplo 2, os efeitos dos deslocamentos dos pilares ao longo da altura da
estrutura, provocados pela deformacdo do proprio pilar ou de viga de transi¢do. Estas duas
situacOes na verdade ndo sdo reais, pois a estrutura ndo é feita de uma so vez, e sim, segue um
processo incremental construtivo e as cargas ndo sdo aplicadas simultdneamente em toda a
estrutura. Entdo para uma correta analise da estrutura se deve utilizar algum recurso para que
durante a analise do pértico, os elementos ndo apresentem essas deformac6es. Duas situacdes
foram analisadas. Para os pilares, a multiplicacdo de suas areas por um fator maior que a
unidade contorna perfeitamente a situacgdo, evitando a deformagéo indesejada. No caso das
vigas de transi¢do, também a multiplicacdo por um fator maior que a unidade de sua rigidez a

flexdo, evita o aparecimento da deformacdo exagerada. Observou-se que a alteracdo destas
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deformacgdes pode causar modificacbes nos parametros de instabilidade, ficando para o
projetista estrutural a atencao a esta consideracao.

A questdo da consideracdo dos efeitos de segunda ordem foi discutida no exemplo 3.
Analisou-se 0 emprego dos processos P-Delta e o chamado processo simplificado (esforcos de
primeira ordem majorados pelo parametro y;). Observou-se que os momentos finais (primeira
+ segunda ordem), obtidos através do processo simplificado, sdo plenamente satisfatérios,
ficando sempre maiores que os obtidos através do processo P-Delta. Ja para as cargas
verticais, foi visto que estas ndo acompanham os valores indicados pelo majorador v,, pois as
cargas verticais nao sdo tdo afetadas pelos efeitos de segunda ordem.

Finalmente, no exemplo 4, foi avaliada a participacdo de pilares parede e do restante
da estrutura no sistema de travamento. Avaliou-se a suposta classificagéo das partes de uma
estrutura, em contraventadas e de contraventamento. Foi visto que os pilares parede realmente
sd0 0s responsaveis pela maior parcela de esforcos a serem resistidos, mas ndo na sua
totalidade, ficando assim uma parcela menor para o restante da estrutura. Isto confirma o que
afirmam os professores Franco e Vasconcelos, que a classificacdo das partes da estrutura ndo
tem sentido, mas cada elemento participa em grau maior ou menor no travamento, conforme a
sua influéncia na estrutura.

Ainda, para este mesmo exemplo foi alterada a posicdo dos pilares parede, criando
uma estrutura assimétrica, para se avaliar a rotacdo dos pavimentos. Foi visto que a corrente
consideracdo dos projetistas estruturais em desprezar a inércia a tor¢cdo dos elementos do
portico, ndo traz prejuizos a analise estrutural. Nesta mesma situagdo, foram destacadas as
alteracdes causadas pelo giro da estrutura nos parametros de instabilidade, ficando os esforcos
em alguns pilares abaixo de y; e outros acima.

Este trabalho teve como intuito o de levantar algumas questdes relevantes sobre a
avaliacdo da instabilidade global e a andlise estrutural, as quais o projetista estrutural tera de
enfrentar, no seu trabalho diério, frente as recomendacdes da nova norma NBR 6118/2003 e
para buscar uma analise da estrutura, que retrate da forma mais fiel as situacGes que lhe serdo

impostas durante a sua vida Util.

Avaliacdo da Instabilidade Global de Edificios Altos — Trabalho de Mestrado — PPGEC/UFRGS,2003
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