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RESUMO

A idealizacdo de uma estrutura como um modelo estrutural, para o qual sdo adotadas uma série
de hipoteses simplificadoras, é uma etapa fundamental do projeto estrutural, pois é o0 modelo
que efetivamente é dimensionado, e ndo a estrutura real. Este trabalho versa sobre a comparacéo
entre alguns modelos usualmente utilizados na modelagem estrutural de edificios de concreto
armado submetidos a cargas verticais e/ou horizontais: vigas continuas, grelhas associadas a
porticos planos e portico espacial. Inicialmente foram abordadas, através da revisao
bibliografica, questdes particulares de cada um desses modelos, assim como revisados 0S
preceitos da NBR 6118:2014 a respeito de modelagem e andlise estrutural. Foram analisados,
entdo, trés edificios com alturas diferentes (de 4, 8 e 16 pavimentos), através dos modelos
citados. Realizou-se, também, a avaliacdo da estabilidade global e da rigidez horizontal global
de cada edificio. Foram considerados a ndo-linearidade fisica e os efeitos de segunda ordem na
analise das combinacGes de acbes no edificio de 16 pavimentos. Os resultados obtidos com o
modelo de pértico espacial com diafragmas rigidos foram tomados como referéncia na
comparagdo com os demais. No estudo das cargas verticais, a subestruturacdo por grelhas e
porticos planos obteve, de um modo geral, os melhores resultados, embora alguns erros tenham
sido encontrados nos momentos nas fundagdes, em funcdo da ndo compatibilizacdo dos
deslocamentos horizontais entre os porticos. Verificou-se, também, a importancia de considerar
a rigidez ao giro dos pilares nos modelos de vigas continuas e de grelha. No estudo das cargas
horizontais, 0 modelo de porticos planos, utilizado em conjunto com a formulacdo apresentada
para a distribuicdo das cargas de vento, obteve excelentes resultados. Por fim, concluiu-se que
apesar de os modelos mais simples apresentarem algumas limitacdes, eles sdo muito Uteis como
ferramenta projetual, tanto para verificagcdo de resultados quanto na concepcdo estrutural e no
pré-dimensionamento. No ambito académico, sdo de grande importancia didatica para a
compreensdo critica do funcionamento das estruturas de edificios: 0 modelo de vigas continuas
auxilia na compreensdo da relacéo entre as diferentes vigas do pavimento; e a subestruturacdo
por grelhas e porticos planos auxilia na compreensdo da interagdo entre as subestruturas
verticais e horizontais, bem como da transmissao das cargas horizontais desde 0s seus pontos

de aplicagdo até as fundacdes.

Palavras-chave: NBR 6118. Estruturas de Concreto Armado.
Estruturas de Edificios. Analise Estrutural. Modelos Estruturais.
Vigas Continuas. Grelhas. Pdrticos Planos. Pdrtico Espacial.
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1 INTRODUCAO

Segundo Martha (2010, p.3), atraves da andlise estrutural € possivel realizar uma previsdo de
como a estrutura ira se comportar. Uma de suas partes fundamentais é a idealizacdo do
comportamento da estrutura real como um modelo estrutural, para o qual adota-se uma série de

hipdteses simplificadoras. A esta tarefa se da o0 nome de modelagem estrutural.

Sabe-se que a analise é uma etapa muito importante do projeto estrutural, pois com ela
determinam-se os deslocamentos da estrutura e os esforgos solicitantes, que posteriormente sdo
utilizados para o dimensionamento dos elementos estruturais. Logo, sendo a modelagem

estrutural parte fundamental da anélise, também o € do projeto propriamente dito.

Corréa (1991, p. 27) ressalta que é imprescindivel que o projetista tenha o conhecimento e a
habilidade necessarios para idealizar um modelo que seja capaz de representar adequadamente
o sistema fisico real, bem como para conhecer o nivel de aproximacdo dos resultados

apresentados por ele.

Os modelos estruturais podem atingir diferentes niveis de complexidade, em fungdo das
hipoteses simplificadoras estabelecidas. Kimura (2007, p. 128) diz que, em tese, 0 melhor
modelo é o mais realista, ou seja, é aquele que melhor simula a estrutura real. Todavia, ele faz
algumas ressalvas a esta afirmacdo inicial, chamando a atencdo de que modelo estrutural
perfeito ndo existe, pois todos possuem limitacGes; e de que nem sempre o modelo mais
sofisticado e abrangente é o mais adequado para todas as situagdes. Martha (2010, p.5)
exemplifica que em uma fase inicial de pré-dimensionamento de um edificio uma analise em
um modelo tridimensional pode ndo ser adequada ou necessaria, pois exige um tempo muito

maior para a modelagem estrutural do que se fosse usado um outro modelo mais simples.

O atual Plano Diretor de Desenvolvimento Urbano Ambiental de Porto Alegre permite, em
determinadas regifes da cidade, construgdes de até 52 metros de altura (PORTO ALEGRE,
2011). E sabido que para edificacdes deste porte as agBes horizontais devidas ao vento sdo
significativas, ndo podendo ser feita a analise estrutural com modelos simplificados que néo as

considerem.
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Por outro lado, alguns softwares comerciais de projeto estrutural, que consideram, entre outros,
os efeitos do vento, fazem a anlise e o dimensionamento das pecas de forma integrada, muitas
vezes nao dando a devida importancia para a interpretacao e o entendimento dos resultados da
analise estrutural pelo usuério. Por esse motivo, erros de modelagem muitas vezes ficam
mascarados, acarretando em graves erros de projeto. O uso de modelos mais simples pode
ajudar a minimizar este problema, pois o usuario pode utilizad-los com certa rapidez para
conferir alguns resultados obtidos pelo software de projeto e verificar se ndo houve nenhuma

discrepancia muito grande entre os resultados.

Outra pratica profissional interessante € a utilizacdo de diferentes modelos para a analise
estrutural, em um processo de aproximacdes sucessivas de resultados, aumentando-se
gradativamente a sua complexidade. Dessa forma, garante-se uma modelagem correta, pois 0s
resultados devem convergir a determinados valores sem que apresentem grandes discrepancias

entre si.

No ambito académico, é comum o uso de modelos mais simples em funcédo da dificuldade de
acesso por parte dos estudantes a softwares que permitam analises mais complexas, seja por
causa do seu custo de aquisicdo, ou mesmo por desconhecimento da existéncia de softwares
livres. Desta forma, muitas vezes existe uma lacuna entre os modelos utilizados na faculdade e
na pratica profissional, pois os softwares comerciais atuais geralmente empregam modelos
tridimensionais. Todavia, por mais que os modelos simplificados ndo atinjam a mesma preciséo
dos mais sofisticados, sabe-se que eles permitem uma facil compreensdo critica do

funcionamento da estrutura analisada.

Neste contexto, este trabalho se justifica ao comparar os resultados obtidos por diferentes
modelos estruturais, verificando-se em quais das situacdes analisadas os resultados de modelos
mais simples sdo validos, bem como comparando-se suas vantagens e desvantagens no ambito
da compreensdo do comportamento dessas estruturas. As analises foram feitas unicamente em

softwares de uso livre para estudantes.

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso
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2 DIRETRIZES DE PESQUISA

As diretrizes para desenvolvimento do trabalho sdo descritas nos proximos itens.

2.1 OBJETIVOS DA PESQUISA

Os objetivos da pesquisa estdo classificados em principal e secundarios e sdo descritos a seguir.

2.1.1 Objetivo principal

O objetivo principal do trabalho é a comparacéo entre os modelos estruturais de vigas continuas,
de grelhas associadas a pdrticos planos e de poértico espacial para a analise dos edificios de
concreto armado; tanto no aspecto quantitativo, através da analise dos resultados de reacgdes,
esforcos solicitantes e deslocamentos, quanto no aspecto qualitativo, avaliando-se as vantagens
e desvantagens de cada um destes modelos no que diz respeito a compreensdo critica do

comportamento das estruturas analisadas.

2.1.2 Objetivos secundarios

Os objetivos secundarios do trabalho sdo:

a) descricdo dos modelos de analise estrutural de vigas continuas, de grelhas
associadas a porticos planos e de portico espacial, mediante pesquisa
bibliogréafica;

b) utilizacdo e analise das potencialidades de softwares de andlise estrutural com
licenca de uso livre para estudantes;

c) avaliacdo da importancia dos efeitos das acbes horizontais nos diferentes
edificios analisados, com diferentes alturas;

d) avaliacdo da metodologia de analise estrutural progressiva por diferentes
modelos, com complexidade crescente, e suas possiveis vantagens para o
ambito académico e profissional.

e) aprendizado e aquisi¢do de experiéncia na area de projeto estrutural de edificios
de concreto armado.
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2.2 PRESSUPOSTOS

Como pressupostos do trabalho, admitiu-se que:

a)

b)

as determinagdes das normas NBR 6118:2014 — Projeto de Estruturas de
Concreto — Procedimento, NBR 6120:1980 — Cargas para o Calculo de
Estruturas de Edificagcbes e NBR 6123:1988 — Forgas Devidas ao Vento em
Edificacdes sdo validas;

0 modelo de analise estrutural de poértico espacial com diafragmas rigidos
conduz a resultados mais precisos do que os outros modelos utilizados, e, por
este motivo, seus resultados foram usados como referéncia.

2.3 DELIMITACOES E LIMITACOES

Foram consideradas as seguintes delimitacoes e limitacOes:

a)

b)

f)

9)
h)

)

o porte dos edificios analisados foi limitado a altura de 48 metros (16
pavimentos), proxima ao limite maximo de 52 metros estabelecido pelo atual
PDDUA de Porto Alegre para determinadas regides da cidade (PORTO
ALEGRE, 2011);

foram analisadas apenas estruturas aporticadas convencionais de concreto
armado, ou seja, com superestrutura composta unicamente por pilares, vigas e
lajes. Foram excluidas da abordagem estruturas trelicadas, com pilares-parede,
entre outras;

os elementos de vedacdo em alvenaria ndo foram considerados para efeito de
acréscimo de rigidez global das estruturas;

nas analises estruturais o comportamento dos materiais foi idealizado como
elastico-linear. Comportamentos ndo-lineares em estruturas de nés moveis
foram considerados simplificadamente através de analises lineares com maédulo
de elasticidade reduzido;

ndo foram consideradas redistribuicbes de esforcos devidas a fissuracdo do
concreto e plastificacdo do ago, a excecao de vigas submetidas a tor¢do, onde
tal fendmeno foi contemplado pela reducdo da rigidez torcional;

foram feitas apenas andlises estaticas. Os efeitos dindmicos ndo foram
considerados;

ndo foram utilizados trechos rigidos nas modelagens das ligacdes vigas-pilares;

ndo foram feitas outras verificagbes ao ELS além da verificagdo do
deslocamento méximo no topo dos edificios;

ndo foram realizados o dimensionamento e o detalhamento dos elementos
estruturais ao ELU:;

ndo foram considerados os efeitos da interagcdo solo-estrutura. As fundagOes
foram consideradas como rigidas (engastes perfeitos);

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso
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k) foram desconsideradas as excentricidades impostas pela NBR 6123:1988 na

aplicacéo das cargas de vento;

I) em cada edificio analisado, os pilares foram admitidos com secdo constante ao

longo de toda a sua altura.

2.4 DELINEAMENTO

O trabalho foi realizado através das etapas apresentadas na figura 2.1, que sdo descritas em

maior detalhe nos proximos paragrafos.

Figura 2.1 — Diagrama do delineamento do trabalho
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(fonte: elaborado pelo autor)

Inicialmente foi realizada a pesquisa bibliografica, que se estendeu por toda a execucao do

trabalho, e que teve como objetivo principal o estudo dos diferentes modelos estruturais
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abordados, bem como das determinacgdes e limitagcfes impostas nas Normas. A pesquisa foi

feita com base em normas técnicas, teses, dissertacoes, artigos e livros.

A geometria dos edificios foi definida atraves da elaboracdo de uma planta arquiteténica, na
qual foi efetuado o langamento da estrutura do pavimento. Esta planta foi repetida nos trés

edificios, apresentando cada um deles uma altura diferente.

Na etapa de pré-dimensionamento dos elementos estruturais, foram definidas, para cada
estrutura analisada, as dimensdes das secdes transversais das vigas e dos pilares, e das
espessuras das lajes a serem usadas nas analises estruturais. Todavia, em funcdo da avaliacédo
da estabilidade global foi necessario alterar posteriormente algumas dessas dimensdes pré-
estabelecidas.

Para a determinacéao das cargas atuantes foram utilizadas as recomendacdes das normas NBR
6120:1980 — Cargas para o Calculo de Estruturas de Edificacdes e NBR 6123:1988 — Forcas
Devidas ao Vento em Edificacdes. O peso proprio dos elementos, por sua vez, foi definido de
acordo com a geometria da estrutura e com as se¢des pré-dimensionadas anteriormente. Como
a estrutura foi redimensionada apds a avaliacdo da estabilidade global, o peso préprio dos

elementos foi recalculado em fungédo das novas dimensdes.

Na etapa seguinte foram feitas as modelagens estruturais pelos diferentes modelos adotados,
que consistiram em idealizar o comportamento de cada estrutura em modelos estruturais e
introduzir todas as informacOes da geometria, dos materiais e dos carregamentos para 0S
softwares que fizeram as analises estruturais. Com a modelagem estrutural concluida, esses
softwares foram utilizados para realizar as analises estruturais propriamente ditas, através das

quais foram obtidos os resultados de esforcos solicitantes e deslocamentos.

Com o auxilio do modelo de pérticos planos para determinar as rigidezes dos porticos, realizou-
se também a avaliagdo da estabilidade global pelo parametro a, em func¢do da qual algumas
vigas foram redimensionadas. Com base nos resultados obtidos, optou-se por realizar
combinagdes lineares de primeira ordem nos edificios de 4 e 8 pavimentos, e combinagdes de
segunda ordem no edificio de 16 pavimentos. Os calculos dessas combinac6es de a¢bes foram
realizados apenas pelo modelo de portico espacial. Com os resultados das combinagdes de
servico, avaliaram-se 0s deslocamentos maximos no topo, que foram usados como indicadores

das rigidezes horizontais globais dos edificios.

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso
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A etapa seguinte foi a comparacao entre os resultados obtidos pelos diferentes modelos
estruturais para as reagdes e esforcos solicitantes em alguns elementos estruturais, bem como
para deslocamentos no topo dos edificios sob a acdo exclusiva de cargas horizontais. Nos casos
em que houve maiores discrepancias entre os resultados, buscou-se explicar o motivo disso ter
acontecido. Também foram comparados os resultados das combinagdes ultimas em relagdo aos
resultados obtidos com a atuacdo exclusiva de cargas verticais, avaliando-se assim a

importancia dos efeitos do vento nas solicitacdes e reacdes.

Por fim, foram feitas as consideraces finais a respeito dos objetivos expostos anteriormente.
Nesta etapa foram feitas também sugestbes para futuras pesquisas sobre os assuntos abordados
neste trabalho.
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3 CONCEITOS BASICOS

Neste capitulo serdo abordados conceitos que sdo importantes para o desenvolvimento deste
trabalho, mas que né&o dizem respeito aos seus objetivos de forma direta. Por este motivo, esta

abordagem sera feita sem a incluséo de maiores detalhes.

3.1 ANALISE ESTRUTURAL

Segundo Martha (2010, p. 1), a andlise estrutural é uma etapa do projeto estrutural na qual o
comportamento da estrutura € idealizado e expresso por diferentes parametros, tendo como
objetivo a determinacdo dos esforcos internos nos elementos estruturais, e consequentemente
das tensbes e deformacgOes correspondentes, bem como das reagOes de apoio e dos

deslocamentos da estrutura.

Para tanto, a estrutura real é idealizada em um modelo estrutural, o qual posteriormente é
analisado por um determinado método, que pode ser de aplicacdo manual ou computacional,
dependendo de sua complexidade e formulacdo. Esta analise pode ser estatica ou dinamica,
linear ou ndo-linear, em funcdo dos fatores considerados na idealizacdo do comportamento

estrutural.

No Apéndice 3 deste trabalho sdo abordados diferentes tipos de analise estrutural, bem como

alguns dos métodos que podem ser utilizados em suas resolugdes.

3.2 SISTEMAS ESTRUTURAIS

As estruturas de edificios de concreto armado podem ser concebidas em diferentes sistemas
estruturais, e a escolha de qual deles é o mais adequado depende de inimeros fatores, que
podem ser arquitetbnicos, econdémicos, técnicos, entre outros. De um modo geral, pode-se
dividir a sua classificagdo em subsistemas horizontais e verticais, 0S quais serdo expostos em

maior detalhe nos itens a seguir.
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3.2.1 Subsistemas horizontais

Segundo Corréa (1991, p. 18-20), os subsistemas horizontais ttm como func6es basicas coletar
as forcas gravitacionais e transmiti-las para os elementos verticais, bem como distribuir as acdes
laterais entre os diversos subsistemas verticais resistentes, comportando-se como diafragmas.
A concepgdo mais simples em termos geométricos consiste em uma placa que transmite as
acOes diretamente aos pilares, como € o exemplo de lajes planas ou lajes cogumelos, recebendo
essas Ultimas um aumento de concentracdo de material nas regifes de ligacdo com os pilares
(figura 3.1). Outras concepgdes possiveis se baseiam na combinagdo entre placas e barras
horizontais. As barras podem estar distribuidas em maior quantidade, mas com secéo reduzida,
como € o caso de lajes nervuradas ou grelhadas (figura 3.2); ou distribuidas em menor
guantidade, mas com maior se¢do, como € o caso das vigas convencionais (figura 3.3). Pode-

se, também, combinar essas duas opgdes (figura 3.4).

Figura 3.1 — Pavimentos com laje plana e lajes cogumelos
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(fonte: CORREA, 1991)

Figura 3.2 — Pavimentos com laje em grelha (nervuras em duas dire¢des)
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(fonte: CORREA, 1991)
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Figura 3.3 — Pavimento com laje apoiada em vigas convencionais ou vigas faixa
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(fonte: CORREA, 1991)

Figura 3.4 — Pavimento com combinacdo de laje nervurada e vigas
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(fonte: CORREA, 1991)
Muitas outras configuracdes sdo possiveis, em funcdo da criatividade do projetista, das técnicas
de execucdo disponiveis, do custo relativo entre elas, da configuracdo arquitetonica, entre

outros fatores. Neste trabalho, utilizaram-se apenas pavimentos compostos por lajes apoiadas

em vigas convencionais, como mostrado na figura 3.3.

3.2.2 Subsistemas verticais

Segundo Corréa (1991, p. 21), os subsistemas verticais ttm como fun¢des basicas suportar os
subsistemas horizontais, transmitindo as acGes destes para as fundacdes; e formar painéis

resistentes as acdes laterais.

As concepces basicas sdo compostas por: pilares; arranjos de pilares e vigas ligados através
de nos rigidos, formando porticos; paredes estruturais continuas ou trelicadas; ou arranjos

tridimensionais de paredes estruturais interligadas entre si, formando nucleos. Muitas dessas
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concepgdes basicas podem ser combinadas entre si, e alguns exemplos sdo mostrados na figura
3.5 (CORREA, 1991, p. 21).

Figura 3.5 — Algumas combinac@es de concepcdes basicas de subsistemas verticais

NN
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p—————g I l
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Pilares Trelica Inter Pavimento Porticos Nucleos
F
1
Trelica Passante Porticos e Paredes Tubos Modulares Tubo Trelicado

Associados

(fonte: CORREA, 1991, p. 21)

Outras combinacdes sdo possiveis, sendo que cada uma delas pode ser adequada em maior ou
menor grau para determinado edificio, dependendo de diversos fatores. Neste trabalho, optou-
se por trabalhar apenas com subestruturas verticais formadas por porticos, compostos por vigas

e pilares.

3.3 ACOES ATUANTES EM ESTRUTURAS DE EDIFICIOS

A NBR 8681 (ASSOCIA(;AO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2003) classifica as
acOes atuantes nas estruturas em agdes permanentes, que ocorrem com valor constante ou de
pequena variagdo durante maior parte da vida da construcdo; variaveis, que apresentam
variagoes significativas durante a vida da construgéo; e excepcionais, com duragéo curta e baixa

probabilidade de ocorréncia.

Matheus Erpen Beninca. Porto Alegre: DECIV/EE/UFRGS, 2016



29

Segundo as recomendacdes dos itens 11.3 a 11.5 da NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA
DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 56-63), as acbes permanentes podem ser diretas,
compostas pelo peso proprio da estrutura, pelos pesos dos elementos construtivos fixos, das
instalacbes permanentes e pelos empuxos permanentes; ou indiretas, compostas pelas
deformagdes impostas por retracdo e fluéncia do concreto, deslocamentos de apoio,
imperfeicbes geomeétricas e protensdo. As acles variaveis também podem ser diretas,
compostas pelas cargas acidentais previstas para 0 uso da construcéo, pela acdo do vento e da
agua; ou indiretas, compostas por variacdes de temperatura e aces dindmicas. Por fim, as acdes
constituidas por situacfes excepcionais de carregamento devem ter os seus valores definidos

em cada caso particular por normas especificas.

Para o0s objetivos deste trabalho é conveniente dividir as acdes em verticais, devidas as forcas

gravitacionais; e horizontais, devidas ao vento e ao efeito do desaprumo.

3.3.1 Acdes verticais

As acdes verticais que foram consideradas neste trabalho sdo as a¢fes permanentes diretas
devidas as cargas de peso proprio dos elementos estruturais e de todas as instalacdes
permanentes, como por exemplo dos revestimentos, dos pisos, das paredes divisorias, entre
outros; e as acdes variaveis diretas devidas as cargas de utilizacdo dos edificios (ocupagao por

pessoas, mobiliarios, veiculos, entre outros).

Os valores dos pesos especificos dos materiais para o calculo dos pesos proprios e os valores
das cargas de utilizacdo foram determinados de acordo com a NBR 6120:1980 — Cargas para o
Calculo de Estruturas de Edificagdes.

3.3.2 Ag0es horizontais

As acOes horizontais que foram consideradas neste trabalho s&o as a¢fes permanentes indiretas
devidas as cargas horizontais ficticias equivalentes, determinadas em funcédo das imperfei¢des
geométricas globais, conforme a figura 3.6; e as a¢des varidveis diretas devidas a agdo do vento.
As forgas horizontais devidas ao vento foram determinadas de acordo com a NBR 6123:1988

— Forcas Devidas ao Vento em Edificaces.
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Figura 3.6 — Imperfeices geométricas globais
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(fonte: ASSOCIAGCAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014)

6,= angulo de desaprumo;

H = altura total da edificagdo, em metros;

n = ndmero de prumadas de pilares no portico plano;

01min=1/300 para estruturas reticuladas e imperfeicdes locais;

01 max = 1/200.

A NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 58-59)

exige que seja considerado o desaprumo dos elementos verticais na analise global da estrutura,

de acordo com a figura 3.6. Determina, também que:

A consideracdo das a¢Bes de vento e desaprumo deve ser realizada de acordo com as
seguintes possibilidades:

a) Quando 30% da acdo do vento for maior que a acdo do desaprumo, considera-se
somente a acdo do vento.

b) Quando a a¢8o do vento for inferior a 30% da acdo do desaprumo, considera-se
somente o desaprumo respeitando a consideragiao de 61min.

c¢) Nos demais casos, combina-se a acdo do vento e desaprumo, sem necessidade da
considerac¢do do O1min. Nessa combinagdo, admite-se considerar ambas as aces
atuando na mesma direcdo e sentido como equivalentes a uma ac¢do do vento,
portanto como carga variavel, artificialmente amplificada para cobrir a
superposicao.

A comparacdo pode ser feita com os momentos totais na base da construcdo e em cada
direcdo e sentido da aplicacdo da ag@o do vento, com desaprumo calculado com 0a,

sem a consideragao do 01min.

NOTA O desaprumo ndo precisa ser considerado para os Estados Limites de Servico.
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De acordo com Giongo (2007, p. 82), a acdo do desaprumo pode ser substituida pela agdo de
cargas horizontais ficticias equivalentes. Essas cargas, para cada nivel de um pértico, como

mostradas na figura 3.7, podem ser determinadas pela equacéo (3.1).

Figura 3.7 — Cargas horizontais ficticias equivalentes ao desaprumo
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(fonte: GIONGO, 2007, p.82)
n
AH; = Z Vi tg(62) 3.1)
j=1

Sendo:
6,= angulo de desaprumo;
V;;= acdo vertical aplicada ao pilar j somente pelo andar i;

n = ndmero de prumadas de pilares no portico plano.

3.3.3 Combinac0es de acbes

De acordo com NBR 6118 (ASSOCIA(;AO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014),
as agles que tém probabilidades ndo despreziveis de atuar simultaneamente na estrutura
analisada devem ser combinadas entre si. Para verificacbes aos estados-limites de servico
devem ser feitas as combinacgdes de servico, de acordo com o item 11.8.3 desta Norma; e para
as verificacbes de seguranca em relacdo aos estados-limites Gltimos devem ser feitas as
combinacdes Ultimas, de acordo com o item 11.8.2 desta Norma. A NBR 8681 (ASSOCIACAO
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BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2003) determina os coeficientes de ponderagao das
acoes, sendo que alguns deles, para combinagdes usuais, constam também na NBR 6118:2014.

3.4 EFEITOS DE 22 ORDEM E ESTABILIDADE GLOBAL

Segundo Prado (1995, p. 130), a atuagdo simultanea de cargas horizontais e verticais em
edificios de concreto armado provoca necessariamente deslocamentos laterais nos seus nés.
Caso a estrutura seja estavel, ocorrera uma nova condicdo de equilibrio na posicao deslocada,
0 que implicara no aparecimento de esforcos adicionais, chamados de esforcos globais de
segunda ordem, em vigas e pilares. Um problema fundamental no estudo dos esforgos globais
de segunda ordem consiste em determinar em quais estruturas a sua consideracao é realmente
necessaria, pois em muitos casos eles podem ser suficientemente pequenos, e, por isso,

despreziveis.

A NBR 6118 (ASSOCIAQAO BRAILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 102-105)
distingue as estruturas entre estruturas de nds moveis e de nés fixos, sendo nessas ultimas 0s
esforcos globais de segunda ordem inferiores a 10% dos esforcos de primeira ordem, e, por esse
motivo, considerados despreziveis. Em estruturas de nos fixos a Norma exige apenas a
consideracdo dos efeitos locais de segunda ordem (devido aos eixos dos pilares que ndo se
mantém retilineos em andares individuais), sendo que esses efeitos influenciam no
dimensionamento dos pilares, mas, de um modo geral, ndo sdo significativos para a analise
global da estrutura. Em estruturas de nds moveis, todavia, os esfor¢os de segunda ordem, tanto
globais quanto locais, ndo podem ser desprezados, e na andlise estrutural devem ser
considerados os efeitos da ndo linearidade geomeétrica e da nédo linearidade fisica. Com o
objetivo de indicar se a estrutura pode ser classificada como de nos fixos, a Norma referida

prop0Be os critérios simplificados que serdo abordados nos itens 3.4.1 e 3.4.2 deste trabalho.

Caso opte-se por fazer uma analise mais rigorosa dos esfor¢os de segunda ordem, uma
possibilidade é efetuar a analise atraves do processo iterativo P-Delta, desde que todos 0s
carregamentos da combinacdo considerada j& estejam majorados e atuando simultaneamente
(pois nesta analise ndo € valido o principio de superposicao de efeitos), e que sejam utilizadas
as rigidezes dos elementos de acordo com a tabela 3.1, a fim de considerar-se de forma
simplificada a ndo linearidade fisica. O software Robot Structural Analysis, que foi utilizado

neste trabalho, permite que seja realizada a analise por este processo.
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Tabela 3.1 — Valores de rigidez considerando a ndo linearidade fisica

Elemento estrutural Valores de rigidez

Lajes (E)gec = 0,3.E;. 1,

Vigas sem armaduras simétricas (As # As") (EDgec = 0,4.E;. 1,
Vigas com armaduras simétricas (As = As") (EDgec = 0,5.E;. 1,
Pilares (El)gec = 0,8.E;. 1,

(fonte: adaptado de ASSOCIAGAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014)

Sendo:

(EID)4e. = rigidez secante dos elementos a ser utilizada para considerar aproximadamente as néo
linearidades fisicas;

E.; = mddulo de elasticidade inicial do concreto, determinado de acordo com o item 8.2.8 da
NBR 6118:2014;

I. = momento de inércia da se¢do bruta do concreto, incluindo, se for o caso, as mesas
colaborantes.

Kimura (2007, p. 589-593) diz que, diferentemente do que se possa imaginar hum primeiro
momento, a magnitude das cargas horizontais ndo influencia na estabilidade global de edificios,
uma vez que aumentando-se essa magnitude tanto os esforcos de primeira ordem quanto 0s
esforcos globais de segunda ordem sé&o elevados na mesma proporg¢ao, mantendo-se assim a
mesma relacdo entre eles. Por outro lado, a magnitude das cargas verticais influencia
diretamente a estabilidade global: quanto mais carregada verticalmente a estrutura estiver,
maior serd a relacdo entre os esforcos globais de segunda ordem e os esforcos de primeira
ordem. Qutros fatores que influenciam a estabilidade global sdo as rigidezes das subestruturas
de contraventamento e dos elementos estruturais que as constituem, como por exemplo vigas e
pilares: quanto mais rigidas elas forem, menor serdo os deslocamentos laterais e por isso menor
sera a amplificacdo de esforgos. A influéncia da rigidez das lajes, por outro lado, é muito
pequena. Dessa forma, a fim de tornar uma estrutura mais estavel globalmente, é necessario
aumentar as rigidezes de suas subestruturas de contraventamento, uma vez que normalmente as

cargas verticais de projeto ndo podem ser alteradas.

3.4.1 Parametro de instabilidade a.

Para que uma estrutura reticulada e simétrica seja considerada de nos fixos, a NBR 6118
(ASSOCIACAO BRAILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 104) determina que 0 seu

parametro de instabilidade «, conforme definido na equacdo (3.2), deve ser menor do que um
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valor de referéncia a;, 0 qual depende do nimero de pavimentos e dos tipos de subestruturas

de contraventamento do edificio, de acordo com a tabela 3.2.

@ = Hior-/ Nie/(Ecsle) (3.2)

Sendo:
a = parametro de instabilidade da estrutura;

H,,; = altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundacdo ou de um nivel pouco
deslocével do subsolo;

N, = somatorio de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (a partir do nivel considerado
para o célculo de H,,;), com seu valor caracteristico;

E 1. = somatdrio dos valores de rigidez de todos os pilares na direcdo considerada. No caso de
estruturas de porticos, de trelicas ou mistas, ou com pilares de rigidez variavel ao longo da
altura, pode ser considerado o valor da expresséo E I, de um pilar equivalente de segéo
constante.

Tabela 3.2 — Valores de a,

Numero de pavimentos (n) | Subestruturas de contraventamento Valor de ay
n<3 Sem restrigdes 0,24+ 0,1n
Associacdes de pilares-parede e pérticos

n=z4 associados a pilares-parede 0,6
n=4 Apenas particos 0,5
n>4 Apenas pilares-parede 0,7

(fonte: adaptado de ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014)

A Norma define ainda que o valor de I, deve ser calculado considerando as se¢des brutas dos

pilares, devendo a rigidez do pilar equivalente ser determinada como mostrado a seguir:

— calcular o deslocamento do topo da estrutura de contraventamento, sob a a¢do do
carregamento horizontal na dire¢do considerada;

— calcular a rigidez de um pilar equivalente de secdo constante, engastado na base e

livre no topo, de mesma altura Htot, tal que, sob a acdo do mesmo carregamento, sofra
0 mesmo deslocamento no topo.

3.4.2 Coeficiente vy,

Para estruturas reticuladas de mais de quatro andares, a NBR 6118 (ASSOCIACAO
BRAILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 105) permite que o coeficiente y,, dado pela
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equacéo (3.3), seja utilizado para a avaliagcdo da importancia dos esforgos de segunda ordem
para cada combinacéo considerada. Ele pode ser determinado pelos resultados de uma anélise
linear de primeira ordem, desde que sejam adotados os valores de rigidez da tabela 3.1, que

consideram a ndo-linearidade fisica de maneira aproximada.

1

Yo AMiora (3.3)
Ml,tot,d

Sendo:
v, = coeficiente de avaliagcdo da importéancia dos esforgcos de segunda ordem;

Mj 1ot ¢ = momento de tombamento, ou seja, soma dos momentos de todas as forcas horizontais
da combinacéo considerada, com seus valores de calculo, em relacéo a base da estrutura;

AM,,¢ 4 = Soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura, na combinagéo
considerada, com seus valores de céalculo, pelos deslocamentos horizontais de seus
respectivos pontos de aplicacdo, obtidos da analise de 12 ordem.

A estrutura é considerada como sendo de nés fixos se o coeficiente y, for menor ou igual a 1,1.
Além disso, se esse coeficiente for maior do que 1,1 e menor ou igual a 1,3, ele pode ser
utilizado para majorar os esforgos horizontais da combinacao de carregamento considerada no
valor de 0,95.vy,, efetuando-se assim uma solucdo aproximada de determinacdo de esforcos

finais (esforcos de primeira ordem somados aos de segunda ordem).
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4 MODELOS DE ANALISE ESTRUTURAL DE EDIFICIOS

Segundo Kimura (2007, p.114), um modelo estrutural, também chamado de modelo humeérico,
busca simular o comportamento da estrutura real. Dada a complexidade desta tarefa,
simplificacbes podem e devem ser feitas para que a analise estrutural seja viavel. Por esse
motivo, todos 0os modelos possuem limitacfes, sendo necessario conhecer as aproximacoes

inerentes a cada um deles.

Fontes (2005, p. 9), diz que a escolha do modelo estrutural a ser utilizado depende da

disponibilidade de tempo, conhecimento e recursos computacionais por parte do projetista.

Antes do desenvolvimento dos microcomputadores a analise estrutural dependia de exaustivos
calculos manuais, e por esse motivo era necessario subdividir a estrutura em elementos isolados:
um pavimento de um edificio, por exemplo, era subdividido em lajes, que se apoiavam em
vigas, as quais, por sua vez, se apoiavam em pilares (BARBOZA, 2008, p. 1). O modelo de
vigas continuas, que ainda hoje é utilizado em alguns casos, segue esta logica de divisdo da

estrutura em elementos mais simples.

Todavia, com a constante evolucdo dos computadores e dos softwares de analise estrutural, a
tendéncia € que na préatica profissional sejam utilizados cada vez mais os modelos que
consideram os elementos da estrutura trabalhando de forma conjunta, como um todo, visando

a obtencdo de resultados mais precisos.

Por outro lado, os modelos mais simples seguem sendo de grande utilidade para a construcéo
do conhecimento na area de analise estrutural: o estudante precisa vencer etapas no seu processo
de aprendizagem, e a utilizagdo destes modelos permite que o conhecimento seja construido de
forma gradual, contribuindo para uma melhor compreensao do funcionamento das estruturas,

bem como da interacdo entre os diferentes elementos estruturais que as compdem.

Além disso, na pratica profissional os modelos mais simples também continuam sendo Uteis em
determinadas etapas do projeto estrutural, como por exemplo durante a concepcéao da estrutura,
guando necessita-se de calculos rapidos e mudangas na geometria séo recorrentes. Também sédo

de grande utilidade para a verificacdo de resultados dos modelos mais sofisticados, os quais,
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em funcdo da complexidade dos seus resultados, podem vir a deixar erros de modelagem
mascarados. E possivel, ainda, efetuar a modelagem da estrutura por diferentes modelos, em
ordem crescente de grau de complexidade, obtendo-se assim aproximacdes sucessivas e um
refinamento gradual de resultados, atingindo-se, dessa forma, uma boa precisdo com uma

menor probabilidade de que erros passem desapercebidos ao longo do processo.

Kimura (2007, p. 129-130) ressalta que quanto mais sofisticado for o modelo, mais complicado
sera de entendé-lo e configura-lo. Por isso, ele sugere que muitas vezes, em uma primeira
abordagem, é melhor recorrer a modelos mais simples para se ter uma visdo mais critica e

sensivel do comportamento da estrutura.

A NBR 6118 ndo determina um modelo especifico para analise, deixando a escolha a critério
do projetista, mas indica que (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS,
2014, p. 82):

A andlise estrutural deve ser feita a partir de um modelo estrutural adequado ao

objetivo da analise. Em um projeto pode ser necessario mais de um modelo para
realizar as verificacGes previstas nesta Norma.

O modelo estrutural pode ser idealizado como a composi¢éo de elementos estruturais
basicos, formando sistemas estruturais resistentes que permitam representar de
maneira clara todos os caminhos percorridos pelas a¢des até 0s apoios da estrutura.

Neste capitulo serdo explicados em detalhe diferentes modelos de analise estrutural de edificios.
Cabe ressaltar que na utilizacdo dos modelos adotados neste trabalho as lajes foram analisadas
isoladamente e suas reacdes de apoio, a serem transmitidas as vigas, foram calculadas pelo
método das charneiras pléasticas de forma aproximada, como é permitido pela NBR 6118 no
item 14.7.6.1 (ASSOCIA(;AO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 96).

4.1 VIGAS CONTINUAS

O modelo de vigas continuas ¢ um modelo simplificado de andlise estrutural de edificios
submetidos a cargas verticais. Kimura (2007, p. 115) diz que este modelo é simples e de facil
compreensdo, permitindo uma visualizagdo muito clara do percurso das cargas verticais, desde

sua aplicacéo até as fundacdes.

Segundo Fontes (2005, p. 10-11), este modelo considera cada viga isoladamente, recebendo

carregamentos do peso préprio, de paredes, de lajes, de outras vigas, entre outros, e se apoiando
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em outras vigas e/ou em pilares, que podem ser considerados como apoios simples (modelo
classico), engastes ou apoios semirrigidos, em funcdo da precisdo que se almeja implementar

no modelo.

A analise estrutural por este modelo exige um baixissimo custo computacional, sendo viavel
inclusive fazer a analise com célculos manuais, utilizando-se, por exemplo, a equagédo dos trés
momentos. Todavia, 0 processo exige atengdo e organizacao por parte do projetista, que deve
analisar cada viga isoladamente, bem como determinar as reagdes que sdo transmitidas aos

outros elementos.

4.1.1 Modelo classico

Ao analisar-se uma determinada viga isoladamente pelo modelo classico de vigas continuas,
consideram-se 0s apoios, que podem ser pilares ou outras vigas, como apoios simples. As
demais vigas que se apoiam nesta viga, por sua vez, sdo consideradas como cargas verticais
concentradas. A figura 4.1 ilustra um exemplo de viga analisada pelo modelo, onde a viga V1

apoia-se nos pilares P1, P2, P3 e na viga V3, e serve de apoio para a viga V2.

Figura 4.1 — Modelo classico de vigas continuas

Vli:
. . M
AN RN VNN RN
V2 V3/

. . .
P1 P2 P3

V2

|
NN SRR AN N AN N AN ARA
Pi P2 P3 V3

(fonte: elaborado pelo autor)
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A correta determinacdo de qual viga se apoia em qual é fundamental para que este modelo
represente a estrutura de forma adequada. Esta hip6tese deve ser feita a priori, e consiste em
uma aproximacao, pois na realidade sabe-se apenas que ha uma transmissao de forcas de mesmo
modulo e sinal contrario entre elas, mas estas forcas podem ser bem diferentes das obtidas
considerando-se uma das vigas como um apoio perfeito, pois as duas se deformam. De uma
forma geral, todavia, esta aproximacdo funciona, principalmente nos casos mais simples,
guando uma viga esta apoiada diretamente em pilares (chamada de viga primaria), e a outra ndo
(chamada de viga secundéria, e apoiando-se na primaria). O problema surge quando ha um
cruzamento de duas vigas primarias ou de duas vigas secundarias: nestes casos, geralmente
admite-se que a viga que apresentar maior deslocamento vertical no ponto de conexao, ao ser
analisada isoladamente suportando a sua respectiva carga, apoia-se na outra; e que a viga que
apresentar menor deslocamento vertical, nesta mesma situacdo, apoia a outra. Todavia, se 0s
deslocamentos verticais das duas vigas possuirem valores muito proximos um do outro no ponto
de conexao, as forcas transmitidas entre elas serdo muito pequenas, muito menores do que
seriam se uma delas fosse de fato um apoio perfeito. Neste trabalho, para situacfes como essa,
foi proposto o seguinte critério: avaliou-se o deslocamento vertical, no ponto de conexdo, de
cada uma das vigas analisadas isoladamente: se esses deslocamentos verticais apresentassem
uma diferengca menor do que 30%, as forcas transmitidas entre elas seriam consideradas
suficientemente pequenas, podendo ser desprezadas, ou seja, nenhuma delas seria considerada
como um apoio neste ponto. Todavia, isto ndo aconteceu em nenhum caso analisado.
Considerou-se, entdo, a viga com menor deslocamento vertical como apoio, e a outra como
apoiada. O modelo de grelhas considera estas compatibilidades de deslocamentos de uma forma
mais precisa, e seré descrito no item 4.2.1 deste trabalho, no qual é apresentada a figura 4.15,

que ilustra dois casos de cruzamentos de vigas como o0s discutidos neste paragrafo.

A NBR 6118, no item 14.6.6.1, permite o uso do modelo classico de vigas continuas, desde que
sejam feitas as seguintes correcdes (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS
TECNICAS, 2014, p. 93):

a) ndo podem ser considerados momentos positivos menores que 0s que se obteriam
se houvesse engastamento perfeito da viga nos apoios internos;

b) quando a viga for solidaria com o pilar intermediério e a largura do apoio, medida
na direcdo do eixo da viga, for maior que a quarta parte da altura do pilar, ndo pode
ser considerado o momento negativo de valor absoluto menor do que o de
engastamento perfeito nesse apoio;
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c) quando ndo for realizado o calculo exato da influéncia da solidariedade dos pilares
com a viga, deve ser considerado, nos apoios extremos, momento fletor igual ao
momento de engastamento perfeito multiplicado pelos coeficientes estabelecidos
nas seguintes relacoes:

— naviga:
Tsup + rinf (4.1)
rvig + rinf + Tsup
— no tramo superior do pilar:
rsup
4.2
rvig + rinf + Tsup ( )
— no tramo inferior do pilar:
Tinf
4.3
rvig + rinf + Tsup ( )
Sendo:
. (@.4)
’r. = —_— .
l Ll

onde r; é a rigidez da do elemento i no n6 considerado, avaliada conforme indicado
na figura 4.2.

Figura 4.2 — Aproximagao em apoios extremos

R

N
e, S

"

evig

(fonte: ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 94)

A correcdo (a) define que os momentos positivos nos vdos devem ser recalculados
considerando-se engastamentos perfeitos nos apoios intermediarios, para entdo comparar-se 0s

momentos correspondentes e utilizar-se os de maior valor em cada vao. Essa corre¢édo se deve
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ao fato de que muitas vezes os pilares absorvem parte dos momentos negativos de vaos
adjacentes muito carregados, minimizando o efeito deles sobre o outro vao. A figura 4.3 mostra
um exemplo de diagramas de momentos fletores de uma viga continua modelada pelo modelo
classico de vigas continuas e, logo abaixo, por um modelo que representa a influéncia dos
pilares. Como se vé, no modelo cléssico de vigas continuas 0 momento no meio do véo central
é negativo, e, com a influéncia dos pilares, esse mesmo momento passa a ter um valor bem
diferente, positivo. Nesta mesma figura mostra-se o0 vao central modelado como viga bi-
engastada, e pode-se perceber que 0 momento no meio do vao neste caso aproxima-se mais do

valor encontrado com a influéncia dos pilares.

Figura 4.3 — Diagramas de momentos fletores em uma viga, exemplificando a primeira
corre¢do necessaria no modelo de vigas continuas

™ '}

i —L 3

(fonte: elaborado pelo autor com base no software FTOOL)

A correcéo (b) é semelhante a correcédo (a), mas faz referéncia direta aos momentos negativos
nos apoios, e determina em que condi¢cdes 0s momentos de engastamento perfeito devem ser
levados em consideragdo, conforme ilustrado na figura 4.4. Essa corre¢do também diz respeito
a influéncia dos pilares, que, se forem muito largos, podem aumentar consideravelmente o
momento negativo nos apoios em relagdo ao modelo classico de vigas continuas, como ilustra
0 exemplo da figura 4.5, na qual uma viga continua € modelada novamente pelos dois modelos,

que se diferenciam pela consideracdo ou ndo da influéncia dos pilares. Nessa mesma figura, na
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parte de baixo, mostra-se que o v&o central, se for modelado bi-engastado, apresenta momentos

negativos nos apoios mais proximos aos do modelo com a influéncia dos pilares.

Figura 4.4 — Condicdo para 0 engastamento dos apoios intermediarios

b

A A . I I

Vista em planta

Seb>L/4 Cp MO =M,

R

Vista frontal do pilar

(fonte: adaptado de FONTES, 2005, p. 11)

Figura 4.5 — Diagramas de momentos fletores em uma viga, exemplificando a segunda
corre¢do necessaria no modelo de vigas continuas

W

(fonte: elaborado pelo autor com base no software FTOOL)

A correcéo (c) define que os momentos nos apoios extremos ndo podem ser desconsiderados,
ou seja, os pilares de extremidade e de canto na realidade ndo podem ser considerados como
apoios simples. As expressdes para a distribuicdo destes momentos entre 0s tramos superiores
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e inferiores dos pilares e a viga podem ser deduzidos utilizando o método dos deslocamentos
aplicado a um modelo aproximado que prevé o engaste dos pilares nos andares superiores e

inferiores, assim como da viga no apoio intermediario seguinte. A figura 4.6 ilustra o processo.

Figura 4.6 — Aproximacao em apoios extremos com pilares engastados

/ /:/ \ B 5 B
L \ m 1

Analise pelo Método dos Deslocamentos - Momentos Atuantes

[Fo| [F1].A1

2EI/L

(fonte: elaborado pelo autor)

A estrutura na aproximacao da figura 4.6, se consideradas as simplificacdes para a aplicagédo
manual do método dos deslocamentos, € uma vez deslocavel, podendo apenas girar em torno

da extremidade. Logo, pode-se escrever a equacao (4.5) para o n6 da extremidade.

4Elg, A4Ely, 4E1,,ig> " @3

0=M,,, +
eng < Lsup Linf Lvig

Sendo:
M., = momento de engastamento perfeito considerando a viga bi-engastada;

E = modulo de elasticidade longitudinal do material;
I; = momento de inércia do elemento i considerado;
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L; = comprimento do elemento i considerado;
inf = indice relativo ao pilar inferior;

sup = indice relativo ao pilar superior;

vig = indice relativo a viga;

A, = giro do nd da extremidade.

Chamando:

== (4.6)

A distribuicdo de momentos entre os elementos pode ser determinada por superposi¢cdo. Na

viga, tem-se:

" A, (4.7)

Isolando 4, na equacdo (4.5), substituindo em (4.7) e usando (4.6), obtém-se:

Tinf + rsup > (4.8)

My, = Moy,
i na (Tvig + Tinf + rsup
A equacéo (4.8) é equivalente a usada na correcao (c) do item 14.6.6.1 da NBR 6118:2014. Os

momentos transmitidos aos pilares sdo deduzidos de forma semelhante.

Por outro lado, considerando-se a figura 4.2, a qual a NBR 6118:2014 faz referéncia, que prevé
um modelo com pilares bi-apoiados em seus pontos médios, é possivel novamente fazer uma

analise pelo método dos deslocamentos, como mostra a figura 4.7.

A estrutura da figura 4.2 também é uma vez deslocavel, podendo apenas girar em torno da

extremidade. Logo, pode-se escrever, para o nd da extremidade, a equacéao (4.9).
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Figura 4.7 — Método dos deslocamentos aplicado ao modelo da figura 4.2

F1].41

1 gk) BE/(L/2) oy
<)

L2
. | @ CIi'/[eng Men\(g) @ WG;EI/L\E
j 3EI/(L/2)(>'§

(fonte: elaborado pelo autor)

(4.9)

6EI 6E1; 4E1,;
0= eng < sup + inf + vlg>.A1
Lsup Linf Lvig

Procedendo de forma semelhante ao que foi feito na analise anterior, determina-se 0 momento
transmitido a viga por este modelo, como mostra a equacao (4.10). Os momentos transmitidos
aos pilares sdo deduzidos de forma analoga e mostrados nas equaces (4.11) e (4.12).

6.Tinr + 6.5y

M. =M. . 4.10
v eng <4.rm-g + 6.Tinp + 6.75yp (4.10)

6. rinf
M. r=—M.. . 4.11
inf eng (4.r,,ig + 6.7 + 6.rsup> (4.11)

6. Tsup
sup eng <4. Tyig + 6.Tims + 6. rsup> (4.12)

Observa-se, entdo, que apesar de estar usando em suas equagdes o0 modelo aproximado da figura
4.6, a NBR 6118:2014 faz referéncia a figura 4.2, que propde um modelo cuja analise remete a

equac0es diferentes.

Quanto & utilizacdo do modelo aproximado da figura 4.6, com os pilares engastados nos

pavimentos adjacentes, Fusco (1981, p. 239) indica, ainda, que “para as extremidades opostas,
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tanto do pilar inferior quanto do pilar superior, propagam-se momentos que, em geral, podem
ser admitidos com metade do valor do momento propagado”. Essa afirmacao ¢ confirmada ao
analisar-se a distribuicdo de momentos nas extremidades opostas dos pilares obtida pelo método
dos deslocamentos. Assim, é possivel escrever, para o pilar situado entre os niveis (i) e (i+1) as
equacdes (4.13) e (4.14), que podem ser melhor compreendidas com o auxilio da figura 4.8
(FUSCO, 1981, p. 240).

1
Mpgse = Mi,sup + EMi+1,inf (4-13)

1
Mtopo = Mi+1,inf + EMi,sup (4-14)

Sendo:

M, ,.se = Momento fletor na base do pilar;

M¢o,0 = Momento fletor no topo do pilar;

M;.1,ins = Momento fletor no tramo inferior calculado isoladamente no pavimento i+1;

M; s, = Momento fletor no tramo superior calculado isoladamente no pavimento i.

Figura 4.8 — Efeito da superposicéo de pilares

1 -
M Mingiv1+ 7 Mgypi ~ h\ nivel (i + 1)

./pHar de extremidade

M sup 1 E
N l l M supit 3 IVllinf.i+1 ] nivel i
inf =
o A1 —
T % } iis 1
\E g Minti + 7 Mgyp i1

el

T

M viga —_|

tramo extremo H

raalinnnn

3‘ ! M supict + % Mingi ] nivel (i - 1)

(fonte: FUSCO, 1981, p. 239)
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No caso de tratar-se de um edificio com pavimentos tipo, com 0s momentos sendo iguais nos
pilares inferiores e superiores, assim como nos niveis (i) e (i+1), pode-se escrever a equacao
(4.15).

Mtopo = Mpgse = 1'5Mi,sup = 1:51\4i+1,inf (4.15)

Ou seja, para utilizar os momentos nos apoios extremos estipulados pela NBR 6118:2014, estes
deveriam ser multiplicados por um fator igual a 1,5, mesmo que a Norma citada ndo faca

referéncia direta quanto a isso.

Fontes (2005, p. 12), por outro lado, indica que, para o uso do modelo aproximado da figura
4.2, os coeficientes a serem multiplicados pelo momento de engastamento perfeito para

distribuicdo de momentos deveriam ser outros, conforme indicado na tabela 4.1.

Tabela 4.1 — Coeficientes para ajuste de momentos em apoios externos

Local Viga Tramo superior do pilar | Tramo inferior do pilar
. 6.Tins + 6.Tsup 6. Tsup 6. Tins
Coeficiente
4. 1yig + 6.Tinp + 6.7y | 4. Tyig + 6.1 + 6. 75y | 4. 119 + 6.7 + 6. 75y

(fonte: adaptado de Fontes, 2005, p. 12)

De fato, os coeficientes da tabela 4.1 sdo equivalentes as equagdes (4.10), (4.11) e (4.12),
deduzidas pelo método dos deslocamentos. Neste trabalho optou-se por utilizar esta alternativa,

por trés razdes:

a) Neste modelo, com pilares bi-apoiados em seus pontos medios, ndo é necessario
fazer a corregdo proposta por Fusco (1981), uma vez que ele ndo transmite
momentos as extremidades opostas dos pilares, nos pavimentos adjacentes.

b) Os momentos considerados sdo maiores, em valor absoluto, aos propostos pelas
equacoes (4.1), (4.2) e (4.3) da NBR 6118:2014. Assim, trabalha-se a favor da
seguranca em relacdo a esta Norma.

c) Em prédios de varios pavimentos, especialmente no caso de possuirem
pavimentos tipo, este modelo simula de forma satisfatéria a deformada dos
pilares de extremidade, que possuem deslocamento horizontal nulo em seus
pontos médios, como ilustra a figura 4.9.
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Figura 4.9 — Deformada dos pilares de extremidade

R

b4
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b
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b d

(fonte: elaborado pelo autor com base no software FTOOL)

Fontes (2005, p. 12) indica, também, que:

Feitas todas essas consideracBes, pode-se ou realizar uma compatibilizacdo de
momentos (com a corre¢cdo dos momentos positivos), ou simplesmente sobrepor os
diagramas com a consideracdo dos momentos mais desfavordveis para o
dimensionamento.

Porém, no caso de optar-se pela sobreposicdo de diagramas, corre-se 0 risco de ndo serem
consideradas as reacdes reais de cada apoio, podendo-se estar trabalhando contra a seguranca

no que diz respeito aos pilares de extremidade, como ilustra o exemplo da figura 4.10.

Figura 4.10 — Exemplo de influéncia dos momentos adicionados nas reacfes

10qL/8
M qa M
W%L&HM@@
1 1 1
3qL/8 +3M/2L ORI SN 3qL/8 +3M/2L

(fonte: elaborado pelo autor)
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Assim, neste trabalho optou-se por realizar a compatibilizagdo dos momentos negativos de

extremidade, adicionando-0s como cargas atuantes nas vigas, conforme mostra a figura 4.11.

Figura 4.11 — Compatibilizacdo de momentos na extremidade
Mvis ',-1\ #

hr P |

(fonte: Prado, 1995, p. 27)

Segundo Fontes (2005, p. 12), apesar do modelo classico de vigas continuas ter caido em desuso
com o desenvolvimento de softwares mais sofisticados de célculo estrutural, ele segue sendo
apropriado para edificios de poucos pavimentos, apresentando nestes casos aproximacoes

satisfatorias se comparado com modelos mais requintados.

4.1.2 Modelo melhorado

A NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 94) indica
que “alternativamente, o modelo de vigas continuas pode ser melhorado, considerando-se a
solidariedade dos pilares com a viga, mediante a introducdo da rigidez a flexdo dos pilares

extremos e intermediarios”.

Prado (1995, p.29) propde duas formas de se fazer isso, em modelos que ele chamou de

“modelos de poértico simplificado”. Esses modelos sdo ilustrados na figura 4.12.

Figura 4.12 — Modelos de portico simplificado

—_ prizey yriesg

H

- ) H/2 ‘ ‘ ,\
p I

H = DISTANCIA DE PISO A PISO

(fonte: adaptado de Prado, 1995)
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Novamente, deve-se optar por utilizar um modelo com os pilares engastados nos pavimentos
adjacentes ou um modelo com os pilares bi-apoiados em seus pontos médios, como ja havia

sido discutido para a consideracdo de momentos nos apoios de extremidade, no item anterior.

Por coeréncia, optou-se aqui por considerar o segundo modelo proposto por Prado (1995), de
pilares bi-apoiados em seus pontos médios, como j& havia sido feito no item anterior. Todavia,
ao invés de utilizar-se um modelo de pdrtico simplificado, optou-se por utilizar molas angulares
gue tenham o mesmo efeito sobre as vigas em termos de rigidez ao giro. Considerando o modelo
escolhido, tem-se, como constante de mola, o valor mostrado na equacdo (4.16). Este valor
pode ser interpretado como a rigidez ao giro dos pilares, e é deduzido pelo método dos
deslocamentos, como fica claro na figura 4.7. A figura 4.13 ilustra a equivaléncia dos modelos.

kmota = 6(EI/L)sup + 6(EI/L)inf (4.16)

Sendo:

k.01a = COnstante da mola angular;

E = mddulo de elasticidade longitudinal do material;

I = momento de inércia da se¢do do pilar considerado;

L = comprimento do pilar considerado (até o pavimento adjacente);
sup = indice relativo ao pilar superior a viga;

inf = indice relativo ao pilar inferior a viga.

Figura 4.13 — Equivaléncia entre pértico simplificado e viga com molas

|‘ﬂ||ﬁ||||ﬁ
! | !

|
L2 |
L2 g

k=6EV/L,_+6EVL, k=6E/L,_+6EVL k=6El/L,_+OEVL, k=6E/L,_+6EVL,

(fonte: elaborado pelo autor)
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4.2 SUBESTRUTURACAO POR GRELHAS E PORTICOS PLANOS

A subestruturacdo de um edificio em modelos de grelha formada por vigas, simulando os
pavimentos, e de porticos planos, simulando as subestruturas verticais de contraventamento,
permite a analise estrutural do mesmo submetido a cargas horizontais e verticais, como ilustra
a figura 4.14. Se comparado com o modelo de vigas continuas, este método de andlise & mais
completo, pois é capaz de modelar de forma mais realistica 0 apoio mutuo entre vigas e de
considerar a influéncia das cargas horizontais na estrutura. Ellwanger (2005, p. 26) explica, em

maior detalhe, 0 comportamento da estrutura de um edificio e a relacdo com estes modelos:

A estrutura de um edificio é formada por subestruturas verticais, como 0s nucleos,
paredes e porticos, e subestruturas horizontais que ddo sustentacdo aos pavimentos.
As cargas verticais (de origem gravitacional) e horizontais (causadas pelo vento) séo
transmitidas dos pavimentos para as subestruturas verticais e, destas, para a base.
Quanto a absor¢do das cargas verticais, 0s pavimentos podem ser modelados como
grelhas, vinculadas as subestruturas verticais. Além disso, os pavimentos absorvem
as cargas horizontais, atuando como se fossem largas vigas em flexdo lateral e
transmitindo-as as subestruturas verticais. Por sua vez, essas subestruturas devem
proporcionar rigidez horizontal, constituindo sistemas de contraventamento nas
direcBes transversal e longitudinal do edificio.

Figura 4.14 — Subestruturacdo da estrutura em grelhas e pdrticos planos

A
T
! /
T y )
W
,L /J,_ 1 = - S
Portico Plano Grelha

(fonte: elaborado pelo autor)

Segundo Ellwanger (2005, p. 24), a utilizacdo deste método simplificado de analise, através da
subestruturacdo em grelhas e porticos planos, permite ao estudante do curso de Engenharia
Civil preencher uma lacuna no aprendizado que poderia surgir caso ele passasse a trabalhar
diretamente com um modelo de pdértico espacial que considera o edificio como um todo
integrado: neste caso, a interpretacdo dos resultados seria muito mais dificil, e o estudante

poderia ndo conseguir visualizar a interacdo entre as diversas subestruturas (pavimentos,
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porticos, paredes, etc.) que constituem o todo. Dessa forma, mesmo que venha no futuro a
trabalhar com um modelo mais integrado, em um primeiro contato com o projeto estrutural a
utilizacdo deste método simplificado permite o vencimento de um degrau no seu processo de
aprendizagem, obtendo assim as bases conceituais para uma melhor interpretagdo dos
resultados da analise, bem como para a realizacdo de intervengcdes nos modelos a fim de

otimiza-los.

Este método de analise pode ser muito util, também, para etapas preliminares do projeto, como
por exemplo durante a concepcdo da estrutura e/ou durante o pré-dimensionamento dos
elementos estruturais, quando sdo necessarios célculos rapidos e mudancas na geometria sao

recorrentes, o que € facilitado pela relativa simplicidade desses modelos.

Nos itens a seguir sao explicados cada uma dessas subestruturas, e, apos, detalhado como ocorre
a distribuicdo das cargas horizontais devidas ao vento entre as diferentes subestruturas de

contraventamento.

4.2.1 Grelhas compostas por vigas

Adotando-se um modelo de grelha para simular o comportamento das vigas de um pavimento,
é possivel analisar todas elas trabalhando em conjunto, obtendo-se, assim, compatibilidade de
deformagdes, bem como transmissédo de momentos fletores e torgores em vigas concorrentes
entre si. Trata-se de um modelo para analise de um pavimento submetido a cargas verticais,
semelhante ao de vigas continuas, porém melhorado em relacéo a este, o qual analisa cada viga
isoladamente e dessa forma ndo garante a compatibilidade de deformagdes nem a transmisséo
de momentos mencionadas. A figura 4.15 ilustra as vigas de um pavimento modeladas por uma
grelha, e mostra duas situacdes de apoio matuo entre vigas onde este modelo representa a
estrutura de forma mais adequada do que o modelo de vigas continuas, o qual necessita de uma

definicéo a priori de qual viga se apoia em qual.

As cargas verticais, perpendiculares a grelha, advindas das lajes (determinadas de forma
aproximada pelo método das charneiras plasticas), das alvenarias, do peso proprio, entre outros,
sdo adicionadas as barras que simulam as vigas do pavimento. Cada barra, por sua vez, possuli
propriedades geométricas (area, momentos de inércia), definidas de acordo com a secéo
transversal da viga, bem como propriedades do material (modulos de elasticidade longitudinal

e transversal), que no caso de estruturas de concreto armado dependem da classe do concreto
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utilizado. Os nds da grelha possuem trés graus de liberdade (deslocamento no eixo z e rotaces
em torno dos eixos x e y), sendo possivel, através da analise estrutural do modelo, obter esses
deslocamentos e rotagdes, bem como os esforcos solicitantes, que sdo os esforcos cortantes, e

0s momentos fletores e torcores (KIMURA, 2007).

Figura 4.15 — Modelo de grelha simulando as vigas de um pavimento

Mwwu\mmwuuwm
M g!‘

A "’9,"‘ A!A
g#“‘ g TP

‘ "' Situagdes de apoio mituo
B nas quais 0 modelo de
P vigas continuas pode nido
7 X i . £ P
v representar corretamente o
i funcionamento da estrutura,
X

(fonte: elaborado pelo autor)

Os apoios da grelha sdo os pilares: considera-se que eles impedem o deslocamento no eixo z
dos nés nos quais sdo posicionados. Para melhorar o modelo, é possivel adicionar a rigidez ao
giro dos pilares, através da adicdo de molas angulares nestes nés, de forma semelhante ao que
foi feito no modelo melhorado de vigas continuas. Aqui, todavia, é necessario determinar duas
constantes de mola, uma resistindo a rotacdo em torno do eixo X, e outra a rotacdo em torno do

eixo y, como mostram as equagoes (4.17) e (4.18).

ky = 6(E1x/L)sup + 6(E1x/]-‘)inf (4.17)

ky = 6(El,/L)syp + 6(El, /L) ins (4.18)

Sendo:

k. = constante da mola angular que resiste a rotagdo em torno de Xx;

k,, = constante da mola angular que resiste a rotacdo em torno de y;

E = modulo de elasticidade longitudinal do material;

L, = momento de inércia, em torno do eixo X, da se¢do do pilar considerado;

1, = momento de inércia, em torno do eixo y, da se¢ao do pilar considerado;
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L = comprimento do pilar considerado (até o pavimento adjacente);
sup = indice relativo ao pilar superior a grelha;
inf = indice relativo ao pilar inferior a grelha.

As reagdes dos apoios — forgas verticais e momentos das molas — também séo obtidos nos
resultados da analise estrutural, que pode ser feita, por exemplo, pelo método dos

deslocamentos com formulacdo computacional.

A NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 94) permite
0 uso do modelo de grelhas de vigas para o estudo de cargas verticais na analise dos pavimentos
de edificios. Em vigas nas quais os momentos torcores ndo forem fundamentais para o
equilibrio estético, ela permite, também, a reducéo da rigidez a tor¢cao em funcao da fissuracéo,
utilizando-se 15% da rigidez elastica, exceto para as vigas em concreto protendido que possuam
protensdo limitada ou completa. Com isso, 0S momentos torcores diminuem e 0S momentos
fletores aumentam, o que possibilita, na maior parte dos casos, 0 uso de uma taxa de armadura
menor e de vigas com base mais estreita. A Norma referida permite, também, especificamente
para a verificacdo dos estados-limites ultimos, a consideracdo da rigidez a torcao nula das vigas,
de modo a eliminar a tor¢do de compatibilidade na analise, desde que atendidas certas condi¢es
de adaptacdo plastica dos elementos. Neste trabalho, todavia, optou-se por utilizar a reducédo de

15%, que € permitida sem maiores ressalvas.

A reducdo da rigidez elastica a torcdo pode ser realizada, de forma aproximada, através da
reducdo do momento de inércia a tor¢do ou da reducdo do médulo de deformacéo transversal
(CORREA, 1991, p. 187). Aqui, optou-se por reduzir o momento de inércia & tor¢ao, que, por
sua vez, segundo Gere e Weaver (1981), pode ser calculado com o auxilio das equages (4.19)
e (4.20), para secOes retangulares. A este momento de inércia, multiplica-se o fator 0,15 a fim
de obter-se a reducdo mencionada.

1 b b*
F=3- (0’21E) ' <1 - 12h4> (4.19)

Jr = B.h.b? (4.20)
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Sendo:
b = menor dimensao da secao retangular;
h = maior dimensao da seg&o retangular;

Jr = momento de inércia a tor¢do da se¢do retangular.

No que diz respeito a importancia didatica do modelo, Ellwanger (2005, p.26) expe que:

O comportamento de uma grelha de sustentacdo de pavimento pode ser encarado
como a interagdo de varias vigas continuas desenvolvendo-se segundo eixos contidos
no plano do pavimento e transferindo entre si esforgos cortantes e momentos. Assim,
no ponto de cruzamento entre duas vigas, o estudante aprende a perceber de qual para
qual viga ocorre a transferéncia de cortante, a partir do sentido dos saltos nos
respectivos diagramas; para grelhas de geometria ortogonal, pode ser percebida
também a transferéncia de momento fletor de uma viga para momento torgor na viga
ortogonal a ela, e vice-versa, em funcédo dos saltos nos respectivos diagramas.

De fato, na interpretacdo dos resultados da analise estrutural de uma grelha é possivel ver a real
transmissdo de forcas entre as vigas nos seus cruzamentos, em funcdo dos saltos nos diagramas
de esforgos cortantes. As vigas que servem de apoio sdo consideradas como apoios elasticos,
pois também se deformam. J& no modelo de vigas continuas essas vigas sdo consideradas como
apoios rigidos indeformaveis, o que destoa da realidade; e a hipétese de qual viga se apoia em
qual é feita a priori, pois cada viga é analisada isoladamente, e por isso em casos especificos
corre-se 0 risco de elaborar uma hipdtese equivocada. A transferéncia de momentos fletores
para momentos torgores em vigas concorrentes também é algo novo a quem tenha pouca

experiéncia no estudo de grelhas, e merece destaque na fase de interpretacéo dos resultados.

4.2.2 Porticos planos

Segundo Kimura (2007, p. 120-121), o modelo de portico plano € capaz simular o
comportamento global de um edificio, e ndo apenas de um pavimento, admitindo assim a
aplicacdo tanto de cargas verticais quanto horizontais. As vigas e os pilares alinhados em um
mesmo portico do edificio sdo modelados por barras dispostas em um mesmo plano, ou seja,
em duas dimensdes. Cada nd possui trés graus de liberdade (deslocamento no eixo X,
deslocamento no eixo y e rotagdo no plano xy, ou seja, em torno do eixo z). Com a anélise
estrutural, que pode ser feita, por exemplo, pelo método dos deslocamentos com formulagao
computacional, é possivel calcular os deslocamentos e rotacdes, os esfor¢os solicitantes (forgas

normais, forcas cortantes e momentos fletores) e as reacGes nos apoios. Cada barra possui
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propriedades geométricas definidas de acordo com as se¢des dos elementos estruturais, bem
como propriedades do material. Neste trabalho os vinculos nas fundagdes foram considerados
como engastes perfeitos, admitindo-se que eles sdo capazes de impedir tanto os deslocamentos

horizontais e verticais quanto os giros nos n6s onde sdo aplicados. A figura 4.16 ilustra o

modelo.
Figura 4.16 — Modelo de pdrtico plano simulando um pértico do edificio
BRI SRR A A= R
'Y 4 Legenda:
— Cargas horizontais (vento, desaprumo)
| —— Cargas concentradas (advindas das vigas
NN ¢| LLLLLUL L] ‘@‘ L perpendiculares ao plano do portico)
— Cargas distribuidas lineares (advindas das
lajes, peso proprio, alvenarias, etc.)
N A (R A = U A
v « rd
L] $|J UL L& L1
'Y 'Y
A U - AU A A A N
'Y 'd
Y
LX 7777 7777 7777

(fonte: elaborado pelo autor)

Todavia, por se tratar de um modelo bidimensional, o pértico plano depende dos resultados de
outro modelo que simule as subestruturas horizontais (pavimentos), para poder representar a
estrutura real de forma mais adequada. Isso acontece pois as vigas perpendiculares ao pértico
podem apoiar ou se apoiar nas barras deste, transmitindo esforcos a elas, o que altera
significativamente o carregamento do modelo. Por isso a importancia de subestruturar os
pavimentos em grelhas: dessa forma é possivel adicionar as barras do pértico plano as cargas e
momentos advindos das barras perpendiculares, que por sua vez sao obtidos com os resultados

da anélise estrutural das grelhas.

Matheus Erpen Beninca. Porto Alegre: DECIV/EE/UFRGS, 2016



57

As cargas verticais concentradas a serem transmitidas das barras perpendiculares ao portico sdo
as forcas cortantes obtidas nos nos das barras da grelha que o interceptam, com sinais trocados.
Ja os momentos fletores concentrados a serem adicionados sdo 0s momentos torgores obtidos
nestes mesmos nos, na mesma analise, também com sinais trocados. Os pesos proprios dos
pilares também podem ser adicionados neste modelo. Assim, juntamente com as demais cargas
verticais atuantes diretamente nas vigas do poértico, que ja haviam sido determinadas para a

analise da grelha, o carregamento vertical fica completo.

As cargas horizontais a serem adicionadas ao modelo sdo as cargas equivalentes devidas ao
desaprumo e/ou as cargas devidas ao vento, como foi explicado no item 3.3.2 deste trabalho.
Todavia, a distribuicdo das cargas de vento entre as diferentes subestruturas de
contraventamento (incluindo os porticos) merece especial atencdo e sera explicada no item

4.2.3, a sequir.

No que diz respeito a importancia didatica deste modelo, Ellwanger (2005, p.26) expfe que:

O comportamento dos pérticos pode ser entendido como a interagdo de varias vigas
continuas com as barras que formam os pilares. As reacdes verticais das vigas
continuas convertem-se aqui em acréscimos aos esfor¢os normais dos pilares. Um
aspecto importante a ser percebido é a transferéncia de momentos fletores. Nas vigas
continuas isoladas sdo nulos 0s momentos nos apoios extremos e ha igualdade de
momentos nas extremidades dos vdos adjacentes junto aos apoios intermediarios. Nos
porticos dos edificios, ao contrario, 0s momentos ndo sdo nulos nas extremidades das
vigas, sendo transferidos aos respectivos pilares. Ocorre transferéncia de momentos
também para os pilares intermediarios, acarretando saltos no diagrama de momentos
nas vigas.

De fato, a interacdo entre as vigas continuas e os pilares fica muito mais clara com o modelo de
portico plano, podendo-se visualizar diretamente, nos resultados da andlise estrutural, as
transferéncias de momentos fletores entre esses elementos, o que no modelo de vigas continuas

SO era obtido de forma aproximada através de correcgdes feitas ao modelo classico.

4.2.3 Distribuicao das cargas horizontais entre as subestruturas verticais

As cargas horizontais devidas ao vento se distribuem entre as diferentes estruturas de
contraventamento do edificio, que, segundo Sussekind (1984, p. 176), podem ser compostas
por paredes macicas engastadas na fundacéo (geralmente nas caixas de escadas e elevadores,

podendo também estarem dispostas em mais de uma direcdo e interligadas, formando um nucleo
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rigido), pérticos planos (formados por pilares e vigas, também chamados de quadros) e/ou

trelicas (mais comuns em estruturas metélicas), como mostra a figura 4.17.

Parede maci¢a

Figura 4.17 — Sistemas usuais de contraventamento

iy —_— @ .

<<

Portico (ou quadro) Trelica

(fonte: adaptado de SUSSEKIND, 1984, p. 176)

Sussekind (1984, p.177-178) estabelece que:

Na anélise da estabilidade horizontal dos prédios, as diversas lajes sdo consideradas
com rigidez infinita no plano horizontal (hipdtese bastante razoavel, ainda mais face
aos baixos valores de cargas horizontais normalmente atuantes ao nivel de cada piso)
e, assim, a reparticdo entre os sistemas de contraventamento das a¢des horizontais se
dard em fungdo da posicdo e constante de mola de cada elemento de
contraventamento.

Num procedimento simplificado, costuma-se definir como constante de mola de cada
sistema de contraventamento a raz&o entre uma forca nele aplicada no topo da obra e
a deformacdo por ela provocada neste nivel. Este enfoque é dito simplificado ja que,
ndo sendo as deformadas horizontais, de um modo geral, curvas afins, haveria
diferentes proporg¢des entre os valores de constantes de mola calculados nos diversos
niveis estruturais; assim, o calculo teoricamente correto de reparticdo dos esforgos
horizontais entre os elementos de contraventamento se deveria fazer nivel a nivel,
considerada, inclusive, a interacdo entre niveis adjacentes. Isto seria muito complexo
e trabalhoso nos casos gerais, 0 que ndo parece se justificar face a dois motivos: em
primeiro lugar, pouca diferencga se encontraria — nos casos correntes — entre os valores
obtidos pelo procedimento simplificado e aqueles oriundos do calculo estatico global
(estrutura espacial, com sistemas de contraventamento em planos paralelos, ligados
horizontalmente por placas, que sdo as lajes dos diversos pisos); além disso, no estado-
limite altimo podem haver redistribui¢cdes nos quinh&es de carga horizontal entre os
elementos de contraventamento gracas a ocorréncia de alguma plastificagao.

A figura 4.18 ilustra o procedimento simplificado sugerido por Sussekind (1984) para

determinacéo das constantes de mola de cada subestrutura de contraventamento.

As molas elésticas apresentam uma relacéo linear entre seus deslocamentos e suas respectivas

forcas de reacdo. Assim, € possivel escrever as equacoes (4.21), (4.22) e (4.23), de acordo com

Ellwanger (2005). A figura 4.19 ilustra o uso dessas equacdes.
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Figura 4.18 — Constante de mola de cada subestrutura de contraventamento
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Determinacéo da rigidez lateral: k = P/3
(fonte: ELLWANGER, 2005, p. 26)

Figura 4.19 — Molas com comportamento linear
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(fonte: ELLWANGER, 2005, p. 27)

E, = —k,.6, (4.21)
F, = —k,.5, (4.22)
M=—k.0 (4.23)

Sendo:
E, = forca de reacdo da mola na direcdo x;

F,, = forca de reacdo da mola na direcdo y;
M = reacdo-momento da mola;
k, = constante elastica da mola na dire¢éo x;
k,, = constante elastica da mola na direcéo y,

k, = constante elastica torcional da mola;
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6, = deslocamento horizontal da mola (na direcdo x);
&, = deslocamento vertical da mola (na dire¢éo y);

6 = angulo de rotagdo da mola.

Geralmente considera-se, para paredes e pérticos planos, apenas a constante de mola na dire¢éo
em gue eles estdo posicionados, e desconsidera-se a constante na direcdo ortogonal aos mesmaos,
por ser desprezivel. As constantes de mola torcionais geralmente também séo desconsideradas,
pelo mesmo motivo, com exce¢do para nucleos rigidos com aberturas suficientemente pequenas
— neste caso, sugere-se a analise estrutural dos mesmos com um momento unitério aplicado no

topo para determinacdo da constante elastica torcional.

Cada subestrutura de contraventamento, dessa forma, fica representada por uma ou mais molas
nas direcdes em que possui rigidez consideravel. A figura 4.20 ilustra um pavimento de um
edificio que contém pérticos, paredes e nucleos, e, ao lado, 0 modelo do pavimento vinculado
por molas respectivas a estas subestruturas de contraventamento: as paredes e porticos sdo
representadas apenas por molas na direcdo em que estdo posicionadas, e o nucleo é representado

por molas lineares nas duas direcdes e por uma mola torcional.

Figura 4.20 — Pavimento de um edificio visto em planta e vincula¢do por molas

@ — WL\(/\/‘*
X2
@ : %mgg kR
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3) @— . @ i ® g-\f:\lu

Vista em planta: pérticos 1,2 e 5; X % ky1 ky2 % kygé

paredes 3 e 6; nucleo 4.

(fonte: adaptado de ELLWANGER, 2005, p. 26-27)

Segundo Ellwanger (2005), a hipbtese da rigidez infinita das lajes no plano horizontal, proposta
por Sussekind (1984), implica na consideracdo das mesmas como diafragmas rigidos, que
podem apresentar somente movimentos de corpo rigido. Dessa forma, as lajes podem apenas
transladar e rotacionar no seu proprio plano, como ilustra a figura 4.21. Conhecido o
deslocamento de um ponto A de referéncia e o angulo de rotacdo 6, é possivel determinar os

deslocamentos de todos os pontos do pavimento. Para angulos pequenos de rota¢cdo, como no
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caso das estruturas de edificios correntes, Ellwanger (2005) propde as equagbes aproximadas
(4.24) e (4.25).

Oxp = Oxa— 60.(¥p — Va) (4.24)

8yp = 6ya + 0. (xp — X4) (4.25)

Sendo:

(x4, 0y4) = deslocamentos do ponto A de referéncia pertencente a laje, nas direcdes x e y;

(6xp, 0yp) = deslocamentos de um ponto P qualquer pertencente a laje, nas direcdes x e y;
(x4,v4) = coordenadas x e y do ponto A na configuragéo inicial;

(xp, yp) = coordenadas x e y do ponto P na configuracao inicial,
6 = angulo de rotacdo do pavimento.

Figura 4.21 — Deslocamentos em uma laje admitida como diafragma rigido
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(fonte: ELLWANGER, 2005, p. 27)

Para estudar cada um desses movimentos de corpo rigido do pavimento, € conveniente

introduzir o conceito de centro elastico do sistema de contraventamento. Ellwanger (2005)
define que:

O centro elastico ou centro de rigidez é definido como um ponto do sistema
caracterizado pela condicdo: qualquer forca cuja reta de agao passe por este ponto nao

provoca rotacdo do sistema dentro de seu plano, havendo, portanto, somente uma
translacdo na direcéo da forca.

Toda a formulagdo dos itens 4.2.3.1 a 4.2.3.4 deste trabalho, que sera apresentada a seguir, foi
proposta por Ellwanger (2005, p. 26-30).
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4.2.3.1 Translacdo do diafragma rigido

Considerando-se a figura 4.22, onde uma forca vertical F, € aplicada no centro elastico do

sistema de contraventamento, deseja-se determinar a reagdo de cada uma das molas. Como o
pavimento sofre apenas uma translagéo na direcdo da forca (de acordo com a defini¢do de centro

elastico), todas as molas sofrem o mesmo deslocamento 6,,. Assim, usando a equacgao (4.22), a

reacdo F,,; em cada mola i € dada pela equacéo (4.26).

Figura 4.22 — Forga Fy aplicada no centro elastico do sistema
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(fonte: ELLWANGER, 2005, p. 28)

Fyi = _kyi' y (426)

E possivel escrever a equagao (4.27), considerando o equilibrio de forcas na direcéo y.

E,+ ) Fy=0 (4.27)

n
i=1

Substituindo (4.26) em (4.27), isolando &, e substituindo novamente em (4.26), obtém-se a
equacao (4.28), que expressa a reagao em uma mola i, em fungao das constantes de mola k., ;

das n molas.

yi
Fyi == —Fy.Tkyj (428)
]:
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Sendo:
F,; = reacdo da mola i na direcdo y;
k,; = constante elastica da mola i na direcdo y;
=1 kyj = somatorio das constantes elasticas das n molas existentes na direcéo y,

F,, = forca aplicada no centro elastico, na diregdo y.

E possivel escrever, também, a equagio (4.29), de equilibrio de momentos, a fim de determinar-

se a coordenada x, do centro eldstico.

Fy.xo + z Fyix; = 0 (4.29)

Substituindo (4.28) em (4.29) e isolando-se x,, obtém-se a equacdo (4.30) para a coordenada

do centro elastico no eixo x.

* ki x;
i=1"yi-*
Xg = ——=i" 4,30
0 2?=1kyi ( )

Sendo:

i=1 ky; = somatorio das constantes elasticas das n molas existentes na direcéo y;

i1 ky;. x; = somatorio dos produtos entre as constantes elasticas e as coordenadas x; das n
molas existentes na direcdo y;

X, = coordenada do centro elastico no eixo X.

De forma analoga, é possivel deduzir as equacdes (4.31) e (4.32) para 0 caso de aplicagdo de
uma forca F,, na dire¢do do eixo X, com reta de acdo passando pelo centro elastico do

pavimento.

(4.31)

Sendo:
F,; = reacdo da mola i na direcéo x;
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k,; = constante elastica da mola i na direcéo x;

2j=1Kky; = somatorio das constantes elasticas das m molas existentes na direcao x;

E, = forca aplicada no centro el&stico, na dire¢éo x.

m

i=1 Kxi Vi

Yo="ym (4.32)
i=1"™x1

Sendo:

Y k,; = somatorio das constantes elasticas das m molas existentes na diregao x;

™ kyi.y; = somatorio dos produtos entre as constantes elasticas e as coordenadas y; das m
molas existentes na diregéo Xx;

Yo = coordenada do centro elastico no eixo y.

4.2.3.2 Rotagdo do diafragma rigido em torno do centro elastico

O pavimento sofrerd uma rotacdo caso seja aplicado um momento em torno de seu centro
elastico, cujas coordenadas sdo dadas pelas equacdes (4.30) e (4.32). E conveniente, para
facilitar os célculos, deslocar a origem do sistema de coordenadas de modo que este coincida
com o centro elastico do pavimento. A figura 4.23 ilustra 0 momento aplicado ao sistema da

figura 4.20, as reac6es nas molas e os eixos deslocados (% e 7).

Figura 4.23 — Carga momento M causando uma rotagdo do pavimento

82 aY

Fx1 x/&d . Py 2
—of{” Oyt T
")

(fonte: ELLWANGER, 2005, p. 29)

Considerando-se 0s eixos X e ¥, com origem no centro elastico, € possivel adaptar as equacdes
(4.24) e (4.25), e escrever as equacdes (4.33) e (4.34), para os deslocamentos de cada mola,

tomando o centro elastico como ponto A de referéncia.
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5y = —0.7; (4.33)
8y = 6.%; (4.34)

Sendo:

(6xi, 6y;) = deslocamentos da mola i, nas direces x e y;
(%;,¥;) = coordenadas X e y da mola i na configuracéo inicial;
6 = angulo de rotagdo do pavimento.

E possivel, também, escrever a equacéo (4.35), de equilibrio de momentos.

m n p
M —szi.yi +2Fyi.fi +ZMzi =0 (4.35)
i=1 i=1 i=1

1=

Sendo:

Yt Fyi. ¥; = somatorio dos produtos entre forgas de reacéo Fy; e os bragos de alavanca j; das
m molas existentes na direg&o Xx;

Yi=1 Fy;. %; = somatorio dos produtos entre forgas de reagdo F,,; e os bragos de alavanca X; das
n molas existentes na diregéo y;
P M,; = somatério das reages-momento das p molas torcionais existentes;

M = momento aplicado em torno do centro eléstico do pavimento.

Utilizando-se as reagOes F,; e F),; em cada mola, que podem ser obtidas com a substituicéo das
equac0es (4.33) e (4.34) nas equacg0es (4.21), (4.22), bem como a reagdo M,; obtida da equacao
(4.23), é possivel desenvolver a equacéo (4.35) e escrever a equacgdo (4.36), para 0 angulo de

rotacéo 6.

0= — (4.36)

Onde kjy é arigidez do sistema a rotacdo em torno do centro el&stico, explicitada na equacao
(4.37).
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m n 14
kp = Z i 7 + Z ki 2 + z k., (4.37)
i=1 i=1 i=1

Sendo:

m

m k.. §% = somatdrio dos produtos entre as constantes elésticas k,; e as coordenadas ¥;
elevadas ao quadrado, das m molas existentes na dire¢éo Xx;

?zlkyi.fiz somatorio dos produtos entre as constantes elasticas k,,; e as coordenadas X;
elevadas ao quadrado, das n molas existentes na diregéo y;
f=1 k,; = somatorio das constantes elasticas k,; das p molas torcionais existentes;

kg = rigidez do sistema a rotacdo em torno do centro elastico.

Finalmente, as equacOes (4.38), (4.39) e (4.40), para as reacdes em cada mola, podem ser
escritas substituindo-se o angulo de rotacdo 6 da equacéo (4.36) nas equacdes (4.23), (4.33) e

(4.34), e substituindo-se essas ultimas duas, por sua vez, nas equacdes (4.21) e (4.22).

Kyi. i
Fy = M2 (4.38)
kr
k. %
Fyi=— yk‘R ) (4.39)
ki
M, = -M.— (4.40)
kg

Sendo:

F,; = forca de reacdo da mola i na direcéo X;

F,,; = forca de reacdo da mola i na direcéo y;

M,; = reagdo-momento da mola i;

k,; = constante elastica da mola i na direcéo x;

k,; = constante elastica da mola i na diregdo y;

k,; = constante elastica torcional da mola i;

X; = coordenada x da mola i na configuracao inicial;

¥; = coordenada y da mola i na configuracdo inicial;
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M= momento aplicado no centro eléstico do pavimento;
kr = rigidez do sistema a rotacdo em torno do centro elastico, conforme equacéao (4.37).

Nota-se, ao analisar a equacéo (4.37), que a rigidez do sistema a rotacdo em torno do centro
elastico depende das coordenadas X; e ¥;, elevadas ao quadrado, das molas posicionadas nas
diregBes x e y. Dessa forma, quanto mais afastadas elas tiverem do centro eléstico, mais
eficiéncia terdo no que diz respeito a rigidez a tor¢do. Por esse motivo, 0s nlcleos de circulagdo
vertical (elevadores e escadas), que muitas vezes sao compostos por paredes estruturais, sdo
mais eficientes como reforco estrutural a torcdo quando sdo posicionados nas extremidades da
planta baixa, ao invés de no seu centro. Pelo mesmo motivo, porticos e paredes nas fachadas

dos edificios também apresentam grande eficiéncia nesse quesito.

4.2.3.3 Forcas atuantes fora do centro elastico: superposicdo de efeitos

Se a reta de acdo de uma carga atuante ndo passar pelo centro elastico do sistema, o seu efeito
pode ser decomposto nos dois casos apresentados anteriormente: uma translacdo devido a uma
carga aplicada no centro elastico e uma rotacdo devido ao momento resultante do produto da
carga pelo seu braco de alavanca até o centro eléstico. A figura 4.24 ilustra a decomposic¢do de

forcas com excentricidades em forgas somadas a momentos.

Figura 4.24 — Atuagdo de forcas com excentricidades em relagéo ao centro elastico

Favy:
H o CE
El "
Hx Hy

| ex

Hy

(fonte: adaptado de ELLWANGER, 2005, p. 29)

No caso de uma carga horizontal H, atuante na dire¢do X, com excentricidade e,, em relagao ao
centro elastico, considera-se o efeito da mesma carga H,, atuando diretamente no centro elastico,
mais um momento com valor de H,.e, em torno do mesmo. O momento € positivo se estiver
no sentido anti-horario, ou seja, considera-se que a excentricidade e, € positiva se estiver no

sentido contrario ao eixo y, em relacdo ao centro elastico, de acordo com a figura 4.24. No caso
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de uma carga horizontal H,, atuante na dire¢do y, com excentricidade e, em relagdo ao centro
elastico, considera-se o efeito da mesma carga H,, atuando diretamente no centro elastico, mais
um momento com valor de H,.e, em torno do mesmo. O momento € positivo se estiver no

sentido anti-horério, ou seja, considera-se que a excentricidade e, € positiva se estiver no

sentido do eixo x, em relacdo ao centro elastico, de acordo com a figura 4.24.

Para o caso geral, com cargas H, e H, atuando simultaneamente, € possivel escrever as
equacOes (4.41), (4.42) e (4.43), considerando a superposicdo de efeitos devidos a translacéo e
a rotacdo do pavimento, e combinando as equacBes deduzidas nos itens anteriores deste
trabalho. Se apenas uma das cargas (H, ou H, ) atuar na estrutura, como geralmente séo feitas
as analises, pode-se usar essas mesmas equacgdes considerando de valor nulo a carga que nédo

estiver atuando.

k
Fy = Z + (Hy.ey + Hy. e5). i y : (4.41)
k. X;
Fy; = —Hy_ﬁ—(fl e, + Hy.e,). yl : (4.42)
j=1"%yJ
_ kri
M,; = —(Hy.e, + Hy.ex).k— (4.43)
R

Sendo:

H, = carga horizontal aplicada na diregéo x;

H,, = carga horizontal aplicada na direcao y;

e, = excentricidade da carga H,, positiva se estiver no sentido contrario do eixo y;
e, = excentricidade da carga H,,, positiva se estiver no sentido do eixo X;

F,; = forca de reacdo da mola i na diregéo x;

F,,; = forca de reacdo da mola i na direcéo y;

M,; = reacdo-momento da mola i;

k,; = constante elastica da mola i na direcéo x;

k,; = constante elastica da mola i na direcdo y;

k.., = constante elastica torcional da mola i;
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kg = rigidez do sistema a rotacdo em torno do centro elastico, conforme equacao (4.37);
X; = coordenada X, do sistema de eixos centrado no CE, da mola i na configuracéo inicial,
¥; = coordenada y, do sistema de eixos centrado no CE, da mola i na configuragéo inicial.

4.2.3.4 Roteiro de Calculo

Ellwanger (2005, p. 29-30) propde, por fim, um roteiro de calculo para o formulério que foi
exposto nos itens anteriores. Segundo ele, deve-se realizar a sequéncia de operagdes a seguir
destacadas:
a) analise dos porticos e paredes/nlcleos, submetidos a uma carga horizontal unitaria
no topo, obtendo-se os respectivos deslocamentos horizontais, cuja inversdo fornece
as rigidezes k,; e k,,;; se for o caso, analise dos ntcleos submetidos a um momento

unitario em torno de seus respectivos eixos, no topo, obtendo-se as respectivas
rotagdes, cuja inversdo fornece as rigidezes rotacionais k..;;

b) definicdo de um sistema de eixos x-y no plano do pavimento genérico e
determinagdo, em relacdo ao mesmo, das coordenadas x, e y, do centro eléstico (CE),
aplicando-se as equagdes (4.30) e (4.32);

¢) estabelecimento de um novo sistema de coordenadas x-y, com origem em CE, e
determinacdo da rigidez rotacional ky do sistema, aplicando-se a equacéo (4.37);

d) dada uma carga H, e sua excentricidade e, em relagdo a CE, determinagdo das
respectivas reages nas molas, aplicando-se as equacdes (4.41), (4.42) e (4.43), com
o valor de H,, igual a zero; inversdo dos sinais das mesmas, obtendo-se as parcelas de
distribuicdo de H, entre as subestruturas de contraventamento;

e) dada uma carga H, e sua excentricidade e, em relagdo a CE, determinacéo das
respectivas reacGes nas molas, aplicando-se as equacdes (4.41), (4.42) e (4.43), com
o valor de H, igual a zero; inverséo dos sinais das mesmas, obtendo-se as parcelas de
distribuicdo de H,, entre as subestruturas de contraventamento.

Cabe ressaltar que este método de andlise de cargas horizontais fica restrito a edificios com
eixos estruturais ortogonais entre si. Configuragcbes muito distintas exigem que a analise seja

feita pelo modelo de pdrtico espacial, o qual sera abordado no item 4.3, a seguir.

4.3 PORTICO ESPACIAL

Segundo Kimura (2007, p. 122), o modelo de portico espacial, que representa todos os pilares
e todas as vigas como barras em um modelo tridimensional, permite a aplicacdo simultanea de
todas as cargas verticais e horizontais, podendo-se com ele avaliar o comportamento global do
edificio em todas as dire¢cGes de maneira bastante completa e eficiente. Cada nd possui seis

graus de liberdade (trés translacdes e trés rotacdes), sendo possivel obter todos os esforcos
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correspondentes através da analise estrutural (esfor¢co normal, esforcos cortantes, momentos
fletores e momento torcor), bem como as reagdes nos apoios, que geralmente sdo considerados
como engastes perfeitos. Cada barra possui propriedades geométricas (momentos de inércia,
area) definidas de acordo com as sec¢des das vigas ou pilares correspondentes, e propriedades

do material constituinte. A figura 4.25 ilustra o modelo.

Figura 4.25 — Modelo de portico espacial

Ny

R SeEs)
e = D
al' !

(fonte: adaptado de KIMURA, 2007, p. 122)

Fontes (2005, p.14-15) diz que o modelo tridimensional é o mais completo para a anéalise
estrutural, e por isso é 0 que mais ganha espaco nos escritorios de projeto. Todavia, requer
maior complexidade de célculo, uma vez que cada nd possui seis graus de liberdade, e a solucéo
do problema exige o uso de softwares de andlise matricial tridimensional. A maior

complexidade da analise é amplificada na etapa de dimensionamento das pecas.

Essa maior complexidade do modelo se reflete em resultados de maior dificuldade de
interpretacdo e compreensdo. A modelagem estrutural exige, da mesma forma, mais dados e
mais tempo por parte do projetista para ser realizada. Assim, recomenda-se utilizar outros
modelos mais simples durante fases preliminares do projeto (como, por exemplo, durante
estudos de concepgdo da estrutura, quando modificacGes sdo recorrentes), uma vez que 0
modelo de portico espacial, devido a sua complexidade, impde mais dificuldades para
alteracdes e para interpretacdo de resultados.

Assim como para grelhas, a NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS
TECNICAS, 2014, p. 94) permite a reducio da rigidez a tor¢éo das vigas do portico espacial
por fissuracdo, utilizando-se 15% da rigidez elastica, o que pode ser feito da mesma forma do
que foi explicado anteriormente, no item 4.2.1, referente a grelhas. A Norma referida nao faz

nenhuma consideragdo sobre reducdo da rigidez a torcao dos pilares.
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As lajes podem ser modeladas como elementos de superficie ou, de maneira simplificada, pode-
se apenas considerar o comportamento das mesmas como diafragmas rigidos,
compatibilizando-se os deslocamentos dos nds contidos em cada pavimento, como sera

explicado com maior detalhe nos itens 4.3.1 e 4.3.2, a seguir.

4.3.1 Lajes como diafragmas rigidos

Né&o existindo grandes aberturas nas lajes, a considera¢do do comportamento dos pavimentos
como diafragmas rigidos é importante para simular corretamente o comportamento estrutural
de um edificio. Em outras palavras, os pavimentos sdo admitidos como indeformaveis nos seus
préprios planos, podendo apenas sofrer rotacdes ou translagdes de corpo rigido, conforme

explicado no item 4.2.3 deste trabalho e ilustrado na figura 4.21.

Os deslocamentos dos nds que estdo contidos no plano de cada pavimento devem, por esse
motivo, ser compatibilizados (BERNARDI, 2010, p. 61):
A consideracdo de cada pavimento funcionando como diafragma rigido é bastante
comum na analise de estruturas tridimensionais de edificios. Assim, cada pavimento
transmite, sem se deformar no préprio plano, todos os esforcos para as demais partes

da estrutura. Esta consideracdo leva a uma dependéncia linear entre os deslocamentos
dos pontos nodais da estrutura que estdo contidos no plano da laje.

Hé& varias maneiras de se assegurar esta condicdo. Segundo Corréa (1991, p. 50), uma delas é
escolher um n6 do pavimento, denominado né mestre, com localizacdo arbitréria, e garantir que
determinados graus de liberdade de todos os outros nds contidos no pavimento sejam
dependentes dos graus de liberdade do n6 mestre. Os graus de liberdade a serem relacionados
entre si sdo as translagdes no plano do pavimento e a rotagcdo em torno do eixo que Ihe seja

normal, uma vez que estdo associados ao movimento de corpo rigido mencionado.

Bernardi (2010, p. 65) diz que outra maneira de se fazer essa consideragdo € através do
enrijecimento das vigas na direcdo axial e a flexdo lateral - método que, segundo este autor,

possui uma implementagdo muito simples.

Uma terceira maneira foi proposta por Prado (1995, p. 99). Segundo ele, é possivel, a fim de
simular os diafragmas rigidos nos pavimentos, introduzir-se barras de travamento nas lajes,

como mostrado na figura 4.26. Cada uma dessas barras, por sua vez, deve ser axialmente
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indeformavel (o que pode ser feito elevando-se de forma consideravel sua area transversal),

bem como possuir momentos de inércia nulos e auséncia de peso proprio.

Figura 4.26 — Barras de travamento simulando o comportamento de diafragma rigido

13

> BARRAS DE
H~ TRAVAMENTO

(fonte: PRADO, 1995, p. 99)

E importante salientar que essas barras de travamento possuem como Gnica funcao a simulacéo

dos diafragmas rigidos, ou seja, a elas ndo é adicionada nenhuma carga.

Nas trés maneiras citadas, as cargas verticais advindas das lajes, das alvenarias, do peso proprio,
entre outros, sdo adicionadas diretamente as barras que simulam as vigas, da mesma forma que
¢ feito no modelo de grelhas. O peso proprio dos pilares também pode ser adicionado
diretamente nas barras que os simulam. As cargas horizontais devidas ao vento sdo adicionadas
as faces laterais do edificio, sendo de pratica comum, como simplificacdo, a aplicacdo de cargas
concentradas ou distribuidas lateralmente em cada pavimento em funcéo de areas de influéncia

a serem determinadas de acordo com a geometria do edificio.

4.3.2 Lajes modeladas por elementos finitos

Uma outra alternativa é modelar as lajes como elementos de superficie, funcionando de forma
integrada com o restante da estrutura. Corréa (1991, p. 195) diz que neste caso é necessario
utilizar métodos numéricos que resolvam de forma aproximada as equacdes diferenciais que
regem o comportamento da estrutura. Um meétodo consagrado e muito utilizado na analise

estrutural é o Método dos Elementos Finitos (MEF).

No caso de optar-se pelo modelo de pértico espacial com lajes modeladas por elementos de
superficie, utilizam-se elementos de barra para modelar os pilares e as vigas, e elementos finitos

de flex&@o de placa para modelar as lajes.

A NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 82), chama

a atencdo de que para modelos baseados no método dos elementos finitos a discretizacdo da
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estrutura deve ser suficiente para ndo trazer erros significativos para a analise. Em outras
palavras, é necessario utilizar um refinamento de malha adequado para os elementos finitos.
Tal observacdo é importante pois 0 MEF é um método aproximado cuja convergéncia dos

resultados ¢é altamente dependente da malha utilizada.

Uma diferenca importante durante a modelagem da estrutura, em relagdo aos modelos utilizados
no presente trabalho, acontece na etapa de aplicacdo das cargas verticais. As cargas que atuam
nas lajes sdo adicionadas diretamente as superficies que as simulam, como cargas distribuidas
por unidade de area (peso proprio, sobrecarga), cargas distribuidas linearmente (alvenarias
apoiadas nas lajes), ou cargas concentradas (pilares apoiados nas lajes, o que é menos comum).
Dessa forma, ndo é utilizado o método aproximado das charneiras plasticas para a transmissdo
de cargas das lajes as vigas, uma vez que os elementos finitos de flexdo de placa ja fazem essa
transmissdo de forma automatica ao funcionarem em conjunto com os elementos de barra das

vigas.

Corréa (1991, p. 195-196) cita vantagens de analisar-se a estrutura de forma integrada através
do MEF. Entre elas, destacam-se: tratamento mais realista do carregamento, representacdo da
rigidez relativa laje-viga-pilar, representacdo das interacGes de flexdo e torcdo entre vigas e
lajes, simulacdo automatica da continuidade entre painéis de laje e possibilidade de alteracédo
de espessuras e caracteristicas do material da laje em cada elemento.
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5 ESTUDO DE CASO

Neste capitulo seréo introduzidos os exemplos deste estudo de caso.

5.1 IDEALIZACAO DO COMPORTAMENTO DOS MATERIAIS

Adotou-se o concreto com resisténcia caracteristica a compressao de 35 MPa. Admitiu-se, como
simplificacdo, para fins de anélise estrutural, que o concreto se comporta no regime elastico,
tendo como propriedades os valores que constam na tabela 5.1, determinados de acordo com 0s
itens 8.2.8 e 8.2.9 da NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS,
2014, p. 24-25).

Tabela 5.1 — Propriedades admitidas para o concreto adotado

Propriedade Simbolo Valor
Resisténcia caracteristica a compressao fck 35 MPa
Moédulo de elasticidade inicial Eci 33000 MPa
Modulo de elasticidade secante Ecs 29000 MPa
Coeficiente de Poisson v 0,2
Madulo de elasticidade transversal Gc 12083,33 MPa

(fonte: elaborado pelo autor)

Para as analises lineares de 12 ordem, foram adotadas as propriedades das se¢des brutas de
concreto para 0s respectivos elementos estruturais; e como modulo de elasticidade longitudinal
utilizou-se 0 médulo de elasticidade secante. Todavia, para as analises de 2% ordem pelo
processo P-Delta e para o calculo do coeficiente y, foram utilizados os valores de rigidez
reduzida devido a néo linearidade fisica, conforme mostrado no item 3.4 deste trabalho, na
tabela 3.1. Para tanto, alteraram-se 0os modulos de elasticidade dos elementos, mantendo-se 0s

mesmos valores dos momentos de inércia.

5.2 GEOMETRIAS PROPOSTAS

Foram propostos trés edificios de concreto armado para serem analisados no estudo de caso,
todos eles apresentando a mesma planta arquiteténica do pavimento tipo, mas cada um com

uma altura diferente. Os edificios abrigam salas comerciais com usos multiplos. Como
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simplificacdo, considerou-se que o pavimento tipo se repete na cobertura, e desprezaram-se as
cargas dos eclevadores, das casas de maquinas e das caixas d’agua. A figura 5.1 ilustra
esquematicamente as trés configuracdes propostas: um edificio com 4 pavimentos e 12 metros
de altura; um edificio com 8 pavimentos e 24 metros de altura; e por fim um edificio com 16

pavimentos e 48 metros de altura.

Figura 5.1 — Geometrias propostas para o estudo de caso. Dimensfes em metros.
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(fonte: elaborado pelo autor)

A planta arquitetdnica do pavimento tipo foi proposta pelo autor deste trabalho e € mostrada na
figura 5.2. Esta planta foi na verdade elaborada em conjunto com a planta estrutural, e 0s
critérios adotados para a elaboracdo das mesmas serdo melhor explicados no item 5.3.1 deste
trabalho. Todavia, cabe aqui ressaltar que a proposta consistiu principalmente em criar situagoes
relevantes para fins de analise estrutural, o que resultou em solucdes arquitetonicas especificas.
Ou seja, foram adotados critérios de projeto que ndo seriam adotados em um projeto real, pois
neste caso ndo haveria problema de a analise lidar apenas com situagdes mais simples. Ainda
assim, buscou-se, do ponto de vista arquitetbnico, contemplar algumas condi¢6es, como por
exemplo a unido das circulagfes verticais em um nucleo centralizado, a criagdo de salas em
formato retangular e com a possibilidade serem unidas, entre outros. Considerou-se que, desta
forma, seria atingido um maior equilibrio entre a criacdo de situacGes relevantes para a analise

e a elaboragdo uma planta mais préxima de um projeto real.
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Figura 5.2— Planta arquiteténica do pavimento tipo. Dimensdes em metros.
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(fonte: elaborado pelo autor)
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5.3 CONCEPCAO ESTRUTURAL

Neste item sera explicado como foi feita a disposicao dos elementos estruturais.

5.3.1 Concepcéo da estrutura do pavimento

A figura 5.3 mostra o lancamento das vigas, em vermelho, e dos pilares, em azul, na planta
arquiteténica. A figura 5.4 mostra a planta estrutural do pavimento, com os pilares em azul. Ao

elaborar-se as plantas, buscou-se atender as seguintes condicdes:

a) Andares de salas comerciais com planta livre, ou seja, sem pilares em seus
interiores; e com a possibilidade de unido entre elas mantendo-se essa
caracteristica, ou seja, evitando-se utilizar pilares embutidos nas paredes
divisorias entre as mesmas;

b) Limitacdo nas dimensOes das lajes, para evitar grandes espessuras;

c) Estrutura propositalmente irregular, com diferentes casos de cruzamentos de
vigas e com vaos de tamanhos diferentes entre si, mas sem grandes
discrepancias. Esta condicdo se justifica para que diferentes situacdes possam
ser avaliadas na modelagem e analise estrutural, mas sem exageros, de modo a
evitar que acontecam comportamentos estruturais indesejados;
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d) Estrutura assimétrica, para que o centro elastico (CE) nédo coincida com o centro
geométrico (CG) do pavimento, e com isso sejam gerados efeitos de torcdo
global mesmo com cargas de vento atuando centralizadas no CG;

e) Formacdo de pérticos bem definidos nas duas diregdes;

f) Geometria retangular, com eixos estruturais ortogonais entre si, a fim de
possibilitar a modelagem estrutural por modelos mais simples.

Figura 5.3 — Lancamento da estrutura do pavimento na planta arquiteténica
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(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 5.4 — Planta estrutural do pavimento. Dimensdes em metros.
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(fonte: elaborado pelo autor)
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Cabe ressaltar que o lancamento estrutural sofreu diversas alteragcdes durante as analises
preliminares, principalmente pelo modelo de vigas continuas. Por exemplo, inicialmente havia
sido lancado um numero maior de pilares, e analisando os diagramas de momentos fletores das
vigas optou-se por retirar alguns. A figura 5.5 mostra alterac6es efetuadas na viga V1 até
chegar-se a configuracdo final apresentada. Nota-se, assim, a importancia de modelos

simplificados de anélise durante a concepcao estrutural.

Figura 5.5 — Alteraces na disposicdo de pilares - momentos fletores da viga V1
1) Muitos pilares: momentos pequenos, mau aproveitamento das secdes transversais.
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3) Vios maiores e semelhantes entre si: diagrama mais uniforme. Opc¢do adotada.
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Ftool)

5.3.2 Pré-dimensionamento dos elementos

Apobs realizado o langamento estrutural do pavimento, foi feito o pré-dimensionamento das lajes
e das vigas; e posteriormente dos pilares. Os célculos realizados e as dimensdes adotadas
constam no Apéndice 1, assim como nas plantas de formas, no Apéndice 4. Cabe ressaltar,
todavia, que durante o processo iterativo utilizado para o pré-dimensionamento dos pilares o
modelo de grelhas teve um papel importante. Deste modo, verificou-se que os modelos mais

simples podem ser muito Uteis nesta etapa do projeto estrutural.
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5.3.3 Determinacao das cargas atuantes

Os calculos utilizados para a determinacdo das cargas verticais e horizontais atuantes constam

no Apéndice 2 deste trabalho, bem como os valores obtidos para estas cargas.

5.4 MODELAGENS E ANALISES ESTRUTURAIS

Neste item serdo detalhados os processos de modelagem e andlise estrutural dos edificios deste

estudo de caso, utilizando-se os modelos que foram apresentados no capitulo 4.

5.4.1 Softwares utilizados

Para as modelagens e analises estruturais, foram utilizados dois softwares, descritos nos itens a

sequir:

a) O software FTOOL, versao 3.01, é um programa computacional académico, de
uso livre para fins educacionais, voltado para a analise de estruturas
bidimensionais. E baseado na formulacdo computacional do método dos
deslocamentos, e foi desenvolvido pelo Professor Luiz Fernando Martha no
Instituto Tecgraf/PUC-RIio;

b) O software Robot Structural Analysis, versdo 2016, € um programa comercial
de andlise e dimensionamento de estruturas bi e tridimensionais, desenvolvido
pela empresa estadunidense Autodesk, e oferece licenga de uso livre para
estudantes. E baseado no método dos elementos finitos.

5.4.2 Modelo de vigas continuas

Tabela 5.2 — Relagdes de apoios entre as vigas

Apoia\ E apoiada | V3 | V5 | V8 | V10 | V11| V12 | V14 | V15| V17
V1 X X X X X
V2 X X X
V3 X X
V4 X X X X
V5 X X
V6 X X X X
V9 X
V14 X

(fonte: elaborado pelo autor)
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O modelo de vigas continuas foi utilizado de trés formas diferentes para a analise das estruturas
sob a acdo de cargas verticais, como sera exposto nos itens 5.4.2.1 a 5.4.2.3. A tabela 5.2 mostra
a relacdo admitida de vigas que apoiam outras vigas (coluna da esquerda) e que sdo apoiadas
(linha superior). Por exemplo, a viga V1 apoia as vigas V8, V11, V14, V15 e V17, enquanto a

viga V14 apoia apenas a viga V3.

5.4.2.1 Modelo classico sem ajustes

Inicialmente, utilizou-se 0 modelo em sua forma classica, considerando-se os apoios (pilares
ou outras vigas) como apoios simples, sem fazer os ajustes exigidos pela NBR 6118:2014. Este
modelo foi muito Util durante a fase preliminar de concepcdo da estrutura, pois ndo necessita
em sua utilizagdo que as dimensdes dos pilares estejam definidas. A figura 5.6 mostra a viga
V9 modelada desta forma pelo software Ftool, bem como o seu diagrama de momentos fletores

obtido do resultado da anélise.

Figura 5.6 — Viga V9 pelo modelo cléssico de vigas continuas sem ajustes: cargas
atuantes e diagrama de momentos fletores
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Ftool)

Cabe ressaltar que as reacfes obtidas pela andlise estrutural deste modelo seriam iguais as
obtidas pelo modelo com os ajustes da NBR 6118:2014, caso todos estes ajustes fossem feitos
pela simples superposicéo de diagramas. Todavia, ao invés de utilizar esta opgéo, neste trabalho
optou-se por efetuar os ajustes atraves da adicdo de momentos e de engastes, conforme sera
explicado em maior detalhe no item 5.4.2.2, e como foi justificado na figura 4.10, no item 4.1.1.
Por este motivo, as reacdes obtidas pelos modelos com e sem ajustes sdo diferentes entre si: no
capitulo 6, ao avaliar-se essas diferencas em relacdo aos modelos mais complexos, seré avaliada

também qual é a forma mais correta de efetuar tais ajustes.
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5.4.2.2 Modelo classico com ajustes

Foi feita entdo a analise pelo modelo classico de vigas continuas com os ajustes exigidos no
item 14.6.6.1 da NBR 6118:2014. Nas extremidades das vigas, foram adicionados 0s momentos
calculados pela equacédo (4.10), conforme o ajuste (c). Os pilares que possuem largura, medida
na direcdo do eixo da viga, maior do que a quarta parte da sua altura, foram considerados
engastes perfeitos, conforme o ajuste (b). Ja 0 ajuste (a), referente ao momento positivo minimo

no vao, foi feito através da superposicdo de diagramas.

As dimensdes dos pilares interferem nos valores dos momentos de extremidade a serem
adicionados nas vigas. Desta forma, foi necessario fazer trés modelos diferentes para cada viga,
referentes aos edificios de 4, 8 e 16 pavimentos, pois apesar de as suas plantas baixas serem
iguais, as dimensdes dos seus pilares ndo sdo. Na cobertura 0s momentos também seriam
diferentes, pois sO ha pilares inferiores as vigas e nenhum superior. Todavia, esta ultima
diferenca foi desprezada pois resultaria em alteragdes despreziveis no comportamento global
dos edificios, sendo significativa apenas para o dimensionamento dos elementos da prépria
cobertura, o que néo sera feito neste trabalho. A figura 5.7 mostra a viga V9 do edificio de 16
pavimentos modelada desta forma pelo software Ftool, bem como o seu diagrama de momentos

fletores obtido do resultado da analise.

Figura 5.7 — Viga V9 do edificio de 16 pavimentos pelo modelo cléssico de vigas
continuas com ajustes: cargas atuantes e diagrama de momentos fletores
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Ftool)

5.4.2.3 Modelo melhorado com molas

Por fim, utilizou-se o0 modelo de vigas continuas melhorado com a adi¢do de molas angulares

em todos os apoios referentes a pilares, cujas constantes foram calculadas pela equagéo (4.16).

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso



82

As dimens@es dos pilares também interferem nos valores das constantes de mola. Desta forma,
neste modelo melhorado também foi necessario trabalhar com trés modelos diferentes para cada
viga, referentes aos edificios de 4, 8 e 16 pavimentos. As diferencas nas constantes de mola da

cobertura também foram desprezadas.

A figura 5.8 mostra a viga V9 do edificio de 16 pavimentos modelada desta forma pelo software
Ftool, bem como o seu diagrama de momentos fletores obtido do resultado da analise.

Figura 5.8 — Viga V9 do edificio de 16 pavimentos pelo modelo de vigas continuas
melhorado com molas: cargas atuantes e diagrama de momentos fletores
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Ftool)

5.4.3 Subestruturacao por grelhas e porticos planos

A subestruturacéo por grelhas e porticos planos foi utilizada para a analise das estruturas sob a
acdo de cargas verticais e horizontais. A utilizacdo de cada um desses modelos sera explicada
em maior detalhe nos itens 5.4.3.1 e 5.4.3.2. Também serdo apresentados, no item 5.4.3.3, 0s
resultados obtidos para distribuicio das cargas horizontais entre o0s sistemas de

contraventamento.

5.4.3.1 Modelo de grelha

Utilizou-se o modelo de grelhas para o estudo das cargas verticais. As constantes de molas
angulares utilizadas, referentes aos pilares, sdo as que constam nas tabelas de pré-
dimensionamento dos pilares, no Apéndice 1. Nas etapas iniciais da concepcao estrutural este

modelo foi utilizado sem estas molas, uma vez que as dimensdes dos pilares ainda ndo haviam
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sido definidas. Em todas as vigas foram feitas as reducdes das rigidezes elasticas a tor¢éo,
utilizando-se 15% dos seus valores originais, conforme o item 14.6.6.2 da NBR 6118:2014. A
numeracdo das barras e dos nos da grelha é mostrada na figura 5.9. Esta numeracéo foi Gtil ndo
apenas para 0 modelo de grelha, mas também para a organizacdo das cargas atuantes, como

percebe-se nas tabelas do Apéndice 2.

Figura 5.9 — Numeragdo das barras e nos da grelha
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(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 5.10 — Grelha composta por vigas, simulando o pavimento tipo do edificio de 16
pavimentos: cargas permanentes atuantes

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)
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As figuras 5.10 e 5.11 mostram o pavimento tipo do edificio de 16 pavimentos modelado como
uma grelha com molas angulares nos apoios e os diagramas de momentos fletores obtidos com

a analise estrutural, respectivamente.

Figura 5.11 — Grelha composta por vigas, simulando o pavimento tipo do edificio de 16
pavimentos: diagramas de momentos fletores

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

5.4.3.2 Modelo de porticos planos

O modelo de poérticos planos foi utilizado para o estudo das cargas horizontais e das cargas
verticais, em conjunto com o modelo de grelha. Também foi utilizado para determinar as
rigidezes dos porticos e a distribuicdo das cargas de vento entre eles, como sera melhor

explicado no item 5.4.3.3.

Em estudos iniciais foi utilizado o software Ftool para modelar os pérticos — inclusive para
determinar as rigidezes dos mesmos. Todavia, devido a facilidade do software Robot Structural
Analysis em trabalhar com diferentes carregamentos, optou-se por utiliza-lo para as modelagens

com todas as cargas atuantes.

A figura 5.12 mostra a disposi¢do dos porticos, em planta. Ao total, sdo cinco pérticos na
direcdo x (PX1 a PX5) e cinco porticos na direcdo y (PY1 a PY5). A figura 5.13 mostra os
diagramas de momentos fletores do pértico PY2 do edificio de 8 pavimentos, devido a atuagédo
exclusiva de cargas verticais. A Figura 5.14 mostra a deformada deste mesmo portico devido a
atuacdo das cargas de vento.

Matheus Erpen Beninca. Porto Alegre: DECIV/EE/UFRGS, 2016



5,00

3,00

5,00

Figura 5.12 — Pérticos dos edificios em planta

85

P1PX1 P2 P3 P4
a— | w 8 |
o5 PX2 P6 P7
o |
P8
ol PX3 P10 P11 P12
Y X
P13 P14
> S < N 3
o|PX5 X o o o o
— |
ﬂ5 P16 P17 P18 P19
| 6,50 8,00
|

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 5.13 — Pértico PY2: diagramas de momentos fletores sob a a¢do exclusiva de

cargas verticais
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

Comparacdo entre modelos de andlise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso



86

Figura 5.14 — Pértico PY2: deformada da estrutura devido a acao exclusiva de cargas
horizontais

5]
(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

5.4.3.3 Distribuicdo das cargas horizontais entre os porticos
Para determinar a distribuicdo das cargas de vento entre os porticos, inicialmente modelou-se

cada um deles pelo software Ftool com a aplicacdo de uma carga unitéaria no topo, conforme o
procedimento simplificado explicado no item 4.2.3 deste trabalho, sugerido por Sussekind
(1984). A figura 5.15 mostra o portico PX5 do edificio de 16 pavimentos com a aplicacdo de

uma carga unitéria no topo, e a deformada devida a atuacao desta carga.

Figura 5.15 — Pértico PX5: carga unitaria aplicada no topo e deformada resultante
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Ftool)
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A tabela 5.3 mostra os deslocamentos horizontais obtidos no topo de cada pértico do edificio

de 16 pavimentos devidos as cargas unitarias, bem como as suas rigidezes e os demais valores

calculados pelo formulério exposto no item 4.2.3.1 deste trabalho, proposto por Ellwanger

(2005). A origem do sistema xy de referéncia se localiza no né do pilar P16, como mostrado na

figura 5.12. A figura 5.16 ilustra os centros elastico e geométrico do pavimento, bem como as

excentricidades encontradas.

Tabela 5.3 — Célculo das rigidezes dos porticos e do centro elastico do pavimento

Pdrticos em x
- 0 Kyi Yi Kyi-Yi
Portico = 1 TkN/mml| [m] | [kNm/mm]
PX1 0,374 2,67 13,00 34,76 Centro Elastico:
PX2 0,777 1,29 8,00 10,30 Yo= 555 m
PX3 0,499 2,00 5,00 10,02 Centro geométrico:
PX4 5,748 0,17 2,60 0,45 ye= 6,50 m
PX5 0,259 3,86 0,00 0,00 Excentricidade em y:
SOMA 10,00 55,53 evy= —0,95 m
Pdrticos em y
- d ky X; b o%
e e T st e e el
PY1 0,307 3,26 0,00 0,00 Centro Eléstico:
PY2 0,352 2,84 6,50 18,47 Xo= 8,77 m
PY3 3,458 0,29 9,50 2,75 Centro geométrico:
PY4 0,414 2,42 13,50 32,61 X = 12,00 m
PY5 0,545 1,83 21,50 39,45 Excentricidade em x:
SOMA 10,64 93,27 ex= 323 m

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 5.16 — Centros elastico e geométrico do pavimento
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Calculou-se, entdo, de acordo com o formulério exposto no item 4.2.3.2 deste trabalho, a rigidez

do sistema a rotagdo em torno do centro elastico, conforme mostrado na tabela 5.4 e na equacao

(5.1). Um novo sistema de eixos Xy foi posicionado com sua origem no centro elastico.

Tabela 5.4 — Célculo da rigidez do sistema a rotacdo em torno do centro eléstico

Pérticos em x
Pértico kyi Vi (7:)* kyi- (7))
[KN/m] [m] [m?] [kNm/rad]
PX1 2673,80 7,45 55,46 148287,12
PX2 1287,00 2,45 5,99 7706,98
PX3 2004,01 -0,55 0,31 612,61
PX4 173,97 -2,95 8,72 1516,98
PX5 3861,00 -5,55 30,83 119052,64
SOMA | 277176,34
Pdrticos em y
Pértico ey Xi (%)" feyi. (%)°
[KN/m] [m] [m2] [KNm/rad]
PY1 3257,33 -8,77 76,88 250414,54
PY2 2840,91 -2,27 5,14 14612,72
PY3 289,18 0,73 0,54 154,97
PY4 2415,46 4,73 22,39 54087,26
PY5 1834,86 12,73 162,10 | 297439,70
SOMA | 616709,19

(fonte: elaborado pelo autor)

Desprezando-se as constantes de mola torcionais, obtém-se, de acordo com a equagéo (4.37):

kr = 277176,34 + 616709,19 = 893885,53 kNm/rad

Por fim, determinou-se a distribuicdo das cargas devidas ao vento entre os porticos, conforme

formulario exposto no item 4.2.3.3 deste trabalho. As tabelas 5.5 e 5.6 mostram os resultados

obtidos para o edificio de 16 pavimentos, considerando o vento atuando nas direcdes x e Y,

respectivamente.
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Tabela 5.5 — Distribuicdo das forgas de vento atuantes na diregdo x entre os pdrticos, no
edificio de 16 pavimentos

Pdrticos em x Pdrticosem y
- H Fyi Distribuigéo L. H Fy;i Distribuicédo
Pértico X Xl Pértico X z
[kN] [ [kN] | Hy=—Fy/H, [KN] | [KN] | Hy; = —Fy;/H,

PX1 -28,85 28,85% PY1 3,03 3,03%
PX2 -13,20 13,20% PY2 0,68 0,68%
PX3 |100,00 | -19,92 19,92% PY3 | 100,00 | -0,02 -0,02%
PX4 -1,69 1,69% PY4 -1,21 -1,21%
PX5 -36,34 36,34% PY5 -2,48 -2,48%

SOMA | -100,00 100,00% SOMA | 0,00 0,00%

(fonte: elaborado pelo autor)
Tabela 5.6 — Distribuicdo das for¢as de vento atuantes na direcéo y entre os pérticos, no
edificio de 16 pavimentos
Pdrticos em x Pdrticos em y
. H F,; Distribuicédo - H F,; Distribuicédo
Pértico ¢ Al Pértico ——2 ¢
[kN] | [kN] | Hy = —Fu/H, [kN] | [kN] |Hy; =—F);/H,

PX1 7,20 -7,20% PY1 -20,29 20,29%
PX2 1,14 -1,14% PY?2 -24,38 24,38%
PX3 |100,00| -0,40 0,40% PY3 |100,00| -2,80 2,80%
PX4 -0,19 0,19% PY4 -26,84 26,84%
PX5 -7,75 7,75% PY5 -25,70 25,70%

SOMA| 0,00 0,00% SOMA | -100,00 100,00%

(fonte: elaborado pelo autor)
Sendo:

H,, H, = cargas horizontais atuantes no CG, nas direcOes x e Yy, respectivamente. Aqui, foram
tomadas iguais a 100 kN para facilitar a visualizacé@o dos resultados;

Fy;, F,,; = reagOes das molas nas direcdes X e y, respectivamente;

H,;, Hy,; = parcelas das cargas de vento que sdo distribuidas aos respectivos porticos.

Para fins de ilustracdo, a tabela 5.7 mostra como seria a distribui¢do do vento atuando na direcéo
y se 0 centro geométrico coincidisse com o centro elastico, ou seja, se ndo houvesse
excentricidades. Ao comparar os resultados das tabelas 5.6 e 5.7, nota-se que devido ao efeito
da rotacdo a distribuicdo das cargas é significativamente alterada. Se ainda fossem somadas as
excentricidades exigidas pela NBR 6123:1988, as quais foram desconsideradas neste trabalho,

essa alteracdo seria ainda maior.
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Tabela 5.7 — Como seria a distribuicéo entre os porticos das forcas de vento atuantes na
direcdo y, caso o CE e o CG coincidissem

Pdrticos em x Pdrticos em y
- H, Fy Distribuicéo - H, Fy Distribuicao
PO TKNT | TRNT | Hat = —Fu/Hy | | T TIKNT | [KN] | Hys = —Fyu/Hy

PX1 0,00 0,00% PY1 -30,62 30,62%
PX2 0,00 0,00% PY2 -26,71 26,71%
PX3 |100,00| 0,00 0,00% PY3 |100,00| -2,72 2,72%
PX4 0,00 0,00% PY4 -22,71 22,71%
PX5 0,00 0,00% PY5 -17,25 17,25%

SOMA| 0,00 0,00% SOMA |-100,00 100,00%

(fonte: elaborado pelo autor)

O mesmo roteiro de calculo foi seguido para determinar as distribuicdes das cargas devidas ao

vento nos edificios de 8 e 4 pavimentos. Os resultados sdo mostrados nas tabelas 5.8 a 5.11.

Tabela 5.8 — Distribuicdo das forgas de vento atuantes na dire¢éo x entre os porticos, no
edificio de 8 pavimentos

Pdrticos em x

Pdrticos em y

o H, Fy; Distribuicédo - H, Fy; Distribuicéo
POMCO TIRNT | KN | Hyy = —Fuu/Hy | |0 [ IRN | KNT | Hyi = ~Fyi/Hy
PX1 -35,85 35,85% PY1 -0,53 0,53%
PX2 -12,39 12,39% PY2 -0,14 0,14%
PX3 |100,00 | -13,57 13,57% PY3 |100,00| 0,01 -0,01%
PX4 -1,93 1,93% PY4 0,18 -0,18%
PX5 -36,26 36,26% PY5 0,48 -0,48%
SOMA | -100,00 100,00% SOMA| 0,00 0,00%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 5.9 — Distribuicdo das forgas de vento atuantes na direcdo y entre os porticos, no
edificio de 8 pavimentos

Porticos em x

Pérticos em y

- H, Fy Distribuicéo - H, B Distribuicdo
POMCO TN | KNI | Heg = —Fa/Hy | |0 kNI | KNI | Hyt = —Fyu/Hy
PX1 8,18 -8,18% PY1 -19,57 19,57%
PX2 0,72 -0,72% PY2 -28,82 28,82%
PX3 (100,00 -0,62 0,62% PY3 |[100,00| -3,08 3,08%
PX4 -0,25 0,25% PY4 -21,04 21,04%
PX5 -8,02 8,02% PY5 -27,49 27,49%
SOMA| 0,00 0,00% SOMA | -100,00 100,00%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Tabela 5.10 — Distribuicédo das forgas de vento atuantes na dire¢éo x entre os porticos,
no edificio de 4 pavimentos

Pdrticos em x Pdrticos em y
L. H F,; Distribuigéo - H F,; Distribuicédo
Pértico X X Pértico X >

kNI | [kN] | Hy = —Fu/H, [kN] | [KN] | Hy; = —Fy;/H,
PX1 -35,63 35,63% PY1 0,76 -0,76%
PX2 -14,84 14,84% PY2 0,64 -0,64%
PX3 |100,00 | -16,71 16,71% PY3 |100,00| 0,05 -0,05%
PX4 -3,46 3,46% PY4 -0,26 0,26%
PX5 -29,36 29,36% PY5 -1,19 1,19%

SOMA | -100,00 100,00% SOMA| 0,00 0,00%
(fonte: elaborado pelo autor)
Tabela 5.11 — Distribuicdo das for¢as de vento atuantes na dire¢do y entre os porticos,
no edificio de 4 pavimentos
Pdrticos em x Pdrticos em y
- H F,; Distribuicédo - H F,; Distribuicédo
Pértico ¢ Al Péortico ——2 ¢

[kN] | [kN] | Hy = —Fy/H, [KN] | [KN] |Hy; = —Fyi/Hy
PX1 2,58 -2,58% PY1 -13,04 13,04%
PX2 0,19 -0,19% PY?2 -28,85 28,85%
PX3 [100,00 | -0,36 0,36% PY3 |100,00| -6,57 6,57%
PX4 -0,17 0,17% PY4 -23,84 23,84%
PX5 -2,25 2,25% PY5 -27,69 27,69%

SOMA| 0,00 0,00% SOMA |-100,00 100,00%

(fonte: elaborado pelo autor)

5.4.4 Modelo de pértico espacial

O modelo de pértico espacial foi utilizado para o estudo das cargas verticais, das cargas
horizontais e das combinacdes de agOes. As modelagens foram feitas no software Robot
Structural Analysis: a figura 5.17 mostra o edificio de 16 pavimentos. As rigidezes elasticas a

torgéo das vigas foram reduzidas para 15% dos seus valores originais.

O efeito dos diafragmas rigidos foi considerado através da introducéo de lajes sem peso proprio
e sem carregamento, as quais sdo admitidas como diafragmas pelo software — funcionando de
forma analoga as barras de travamento que foram descritas no item 4.3.1 deste trabalho. A
figura 5.18 mostra esta op¢do oferecida pelo software. As figuras 5.19 e 5.20 mostram 0s
diagramas de momentos fletores das barras e a deformada do edificio de 16 pavimentos devida

a acdo das cargas de vento na direcdo y, respectivamente.
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Figura 5.18 — Opcéo do software para adicionar lajes como diafragmas

@ Nenhum elemento finito
(7 Tipo de elemento finito
() Sem a enrijedimento
(@ Diafragma de enrijedmento
Analitica (elementos finitos)
@ Simplificada (método trapezoidal e triangular)

Conexdo rigida de nds para a laje

Transferéncia de cargas

Rigidez eldstica

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)
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Figura 5.19 — Modelo de pértico espacial:
diagramas de momentos fletores
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Figura 5.20 — Deformada da estrutura devida a
acdo das cargas de vento emy
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software
Robot Structural Analysis)

5.5 AVALIACAO DA ESTABILIDADE GLOBAL

A estabilidade global foi avaliada inicialmente pelo parametro o. Apesar de a NBR 6118:2014
indicar a sua utilizacdo apenas em estruturas simétricas, esse & 0 método mais simples e rapido

de fazer esta avaliag&o, e por isso € um indicador inicial da estabilidade global muito Gtil para

Para determinar as rigidezes dos porticos planos a serem somadas e utilizadas na equagéo (3.2),

foi adotado o seguinte procedimento, para cada portico:

a) Calculou-se o deslocamento horizontal no topo do portico devido as cargas de

vento atuantes;

b) Determinou-se, para um pilar com mesma altura e mesmo material do pértico,
e sob a acdo das mesmas cargas de vento, qual 0 momento de inércia de sua
secdo para ocorrer um deslocamento horizontal no topo igual ao obtido em (a).
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c) Adotou-se como rigidez equivalente do portico o momento de inércia obtido em
(b), multiplicado pelo médulo de elasticidade secante do concreto (majorado
em 10%, conforme permitido no item 15.5.1 da NBR 6118:2014).

A tabela 5.12 mostra as rigidezes equivalentes dos poérticos na direcdo y do edificio de 16

pavimentos. O célculo do pardmetro a nesta dire¢do ¢ mostrado na equacéo (5.2).

Tabela 5.12 — Rigidezes equivalentes dos porticos na direcdo y do edificio de 16

pavimentos
Pértico | equivalente
[m*]
PY1 3,50
PY2 3,03
PY3 0,31
PY4 2,45
PY5 1,96
SOMA 11,25

(fonte: elaborado pelo autor)

61289,8 B
1,1.2900.11,25.108

a = Hyppr[Ni/(Egsl,) = 4800. j 0,63 (5.2)

Este mesmo procedimento pode ser adotado, de forma simplificada, utilizando-se uma carga
unitéaria aplicada no topo de cada pértico e do pilar equivalente, ao invés de usar as cargas
devidas ao vento. Esta aproximacdo & Uutil pois aproveita 0s mesmos resultados de
deslocamentos que devem ser calculados para a determinacdo das rigidezes dos porticos na
distribuicdo das cargas de vento. Os calculos preliminares na etapa de pré-dimensionamento
foram feitos dessa maneira, e em funcéo dos resultados obtidos optou-se por aumentar as alturas
de algumas vigas. Por exemplo, para o edificio de 16 pavimentos conseguiu-se diminuir o
parametro o simplificado, na dire¢do y, de 0,68 para 0,57 aumentando-se a altura das vigas V9
e V13 de 30 para 55cm. Dessa forma, este parametro mostra-se como um critério util de pre-
dimensionamento, fornecendo uma rapida estimativa da estabilidade global, especialmente se

utilizado desta forma simplificada.

Todavia, ao calcular posteriormente os parametros o com as cargas de vento propriamente ditas,

verificou-se que esta aproximacao utilizando uma carga unitaria € contraria a seguranca, tendo
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resultado em valores cerca de 10% menores. A tabela 5.13 mostra os valores deste parametro
paras os trés edificios analisados, em ambas as dire¢des, com as rigidezes calculadas tanto com
a aproximacao da carga unitaria quanto com as cargas de vento. Esta tabela mostra, também, a
classificacéo dessas estruturas segundo a NBR 6118:2014. Nenhuma delas pode ser classificada
como de nés fixos pois os parametros a calculados superaram o valor limite de 0,5 para
estruturas aporticadas. Porém, para fins de simplificacdo, as estruturas dos edificios de 4 e 8
pavimentos, que apresentaram valores mais proximos a esse limite, foram consideradas neste
trabalho como de nés fixos, ou seja, os efeitos de segunda ordem nas mesmas foram
desprezados. Em um projeto real esta simplificacdo ndo poderia ser feita, e os efeitos de segunda
ordem deveriam necessariamente ser avaliados pelo coeficiente y, ou calculados por uma
analise de segunda ordem, como foi feito neste trabalho apenas para o edificio de 16
pavimentos. Considerou-se que para fins de estudo a repeticdo destes calculos para os demais

edificios ndo trariam grandes acréscimos ao contetudo exposto.

Tabela 5.13 — Valores do parametro a e simplificacfes adotadas

Parametro o Classificacao
Edificio | Diregdo Determinacao da rigidez NBR Simplificacdo
Com cargas unitarias | Com cargas de vento | 6118:2014 | deste trabalho
4 PAV X 0,49 0,55 N(?S mc,Jve!s N(?s f!xos
Y 0,50 0,56 Nés moveis NOs fixos
8 PAV X 0,49 0,54 N<,)s mc,Jve!s N(?s f!xos
Y 0,46 0,51 Nés moveis NOs fixos
X 0,59 0,64 N&s moveis NGs moveis
16 PAV : ’ . .
Y 0,57 0,63 Nés moveis Nés moveis

(fonte: elaborado pelo autor)

No edificio de 16 pavimentos, para o qual os parametros o superaram 0 limite com maior
diferenca, optou-se por fazer a analise de segunda ordem pelo processo P-Delta, para o estudo
das combinac@es de agdes, através do software Robot Structural Analysis, conforme mostrado
na figura 5.21. Tanto para as analises de segunda ordem quanto para o calculo do coeficiente
¥, considerou-se a ndo-linearidade fisica do concreto de forma aproximada, através da reducao

do modulo de elasticidade, conforme a tabela 3.1.

O coeficiente y,, por sua vez, exige um nimero muito maior de operacfes do que o pardmetro
a, ¢ deve ser calculado para cada combinagdo considerada. Alguns softwares comerciais sdo

programados para calcula-lo automaticamente, todavia ndo é o caso dos que foram utilizados
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neste trabalho. Assim, optou-se por calcular este coeficiente apenas para a dire¢do y do edificio
de 16 pavimentos, em uma combinacao Ultima majorando as cargas verticais no valor de 1,4.
As cargas horizontais ndo foram majoradas pois suas magnitudes ndo interferem no resultado

final. A tabela 5.14 mostra os calculos deste coeficiente.

Figura 5.21 — Anélise P-Delta

i N
|+ Pardmetros da analise estatica L&J

Caso: 1,49+1,49+0,849vy
Caso auxiliar

Mao linearidade geométrica

V| P-Delta

Grandes deslocamentos

| Parametros de analise ndo linear |

[ CK ]| Cancelar | | Ajuda |

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

Tabela 5.14 — Coeficiente y, para o edificio de 16 pavimentos, na dire¢éo v,
considerando a combinagéo 1,4g+1,4q+v

AMiotq M tota Yz
[KN.m] [KN.m] [-
7820,13 | 43337,49 1,22

(fonte: elaborado pelo autor)

O valor obtido de 1,22 condiz com o resultado do parametro alfa, igual a 0,63 nesta mesma
direcdo: ambos ultrapassaram os valores limite de 1,1 e 0,5, respectivamente, para que a

estrutura fosse considerada como de nés fixos.

Cabe ressaltar que os modelos estruturais simplificados auxiliaram o célculo do coeficiente y,:
para o calculo da parcela AM,,. 4 foram utilizados os valores das rea¢des do modelo de grelha,
com sinal trocado, como cargas verticais equivalentes aplicadas nos pilares, repetindo-se assim
os valores nos diferentes pavimentos; bem como os deslocamentos horizontais obtidos dos
modelos de porticos planos, uniformizado o deslocamento em diferentes pilares de um mesmo
portico. Se fossem utilizados os resultados da analise por portico espacial, o procedimento seria
muito mais demorado, pois a visualizacdo de tais simplificacOes e a obtencdo dos resultados

para todos os nos considerados seria mais dificil, de forma que o calculo deste coeficiente se
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tornaria praticamente inviavel sem uma rotina computacional pré-programada no proprio

software.

5.6 AVALIACAO DOS SOFTWARES UTILIZADOS

Neste trabalho constatou-se que o software Ftool apresenta como principal vantagem a sua
simplicidade. Sua interface intuitiva proporciona grande facilidade tanto na modelagem quanto
na visualizacdo dos resultados. Além disso, ele oferece uma série de recursos interessantes,
como por exemplo a inclusdo de vinculos elasticos, que foi muito Gtil neste trabalho. Outro
ponto positivo é a possibilidade de analisar varias estruturas simultaneamente num mesmo
arquivo. Seria interessante, porém, que neste software fosse possivel efetuar a divisdo de

carregamentos, o que permitiria a realizacdo de combinacg6es de agoes.

O software Robot Structural Analysis, por sua vez, apresentou maior complexidade e exigiu
um maior tempo de adaptacdo e aprendizado, mas por outro lado mostrou maior poder de
calculo, possibilitando a utilizacdo de todos os modelos estruturais abordados neste trabalho,
inclusive os mais complexos. Neste sentido pode-se citar, por exemplo, a possibilidade de
adicionar diafragmas rigidos bem como de efetuar analises de segunda ordem pelo processo P-
Delta. Outro ponto positivo deste software € a possibilidade de trabalhar com planilhas editaveis
de geometria, propriedades e cargas atuantes: desta forma eventuais alterages nos modelos séo

extremamente facilitadas.

De um modo geral, ambos os softwares apresentaram uma excelente resposta e se mostraram
adequados para 0 uso académico, especialmente em fungédo de oferecerem licencas gratuitas

para estudantes.
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6 RESULTADOS

Neste capitulo serdo apresentados os resultados obtidos pelos diferentes modelos, bem como a
comparacdo entre eles. Os resultados do modelo de portico espacial foram tomados como
referéncia em todos os casos. Sera feita uma discussao mais detalhada para o edificio de 16

pavimentos, e nos demais 0s resultados serdo expostos com maior brevidade.

6.1 EDIFICIO DE 16 PAVIMENTOS

Para a analise das atuacdes exclusivas das cargas verticais ou horizontais foram feitas analises
lineares de primeira ordem, sem considerar a ndo-linearidade fisica do concreto. J& na anélise
das combinag@es de a¢des foram feitas analises de segunda ordem pelo processo P-Delta, com
a consideracdo da ndo-linearidade geométrica e da ndo-linearidade fisica de forma aproximada,

uma vez que este edificio foi classificado como de nds mdveis.

6.1.1 Atuacdo exclusiva de cargas verticais

Serdo apresentados a seguir os resultados obtidos com a atuacdo das cargas verticais,

permanentes e acidentais, sem majoracao.

6.1.1.1 Reacdes

As tabelas 6.1 e 6.2 mostram os resultados obtidos para as reagdes verticais nos pilares, bem
como as diferencas relativas dos mesmos em relagdo aos resultados obtidos pelo modelo de
portico espacial. As reagdes verticais pelos modelos de vigas continuas e de grelhas foram
calculadas multiplicando-se as rea¢es no pavimento pelo nimero de pavimentos, e somando-
se 0s valores do peso proprio dos pilares. O modelo de porticos planos se refere na verdade a

subestruturagdo por porticos planos e grelhas.
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Tabela 6.1 — Reac0es verticais, em kN, nos pilares P1 a P10 — Edificio de 16 pav.

Modelo

Pilar

P1

P2

P3

P4 P5 P6 P7 P8 PO [ P10

Pértico espacial

1955,58

3771,99

4372,85

4184,42 | 2464,81 | 4732,91 | 5942,57 | 6527,76 | 2433,95 | 3669,44

Sem ajustes

Diferenca (%)

1677,44
-14,22%

3583,12
-5,01%

4167,52
-4,70%

3764,24 | 2363,80 | 4978,96 | 7116,00 | 6695,48 | 2378,52 | 5151,60
-1004% | -410% | 520% | 1975% | 257% | -2,28% | 40,39%

Com ajustes
Diferenca (%)

1892,96
-3,20%

3668,88
-2,73%

4201,76
-3,91%

4035,76 | 2441,24 | 5042,96 | 6459,04 | 6481,56 | 2575,00 | 4061,52
-355% | -0,96% | 655% | 869% | -071% | 580% | 10,69%

Com molas

Vigas Continuas

Diferenca (%)

1898,24
-2,93%

3668,08
-2,75%

4189,44
-4,19%

4038,64 | 2484,60 | 5034,16 | 6188,96 | 6718,68 | 2543,64 | 3805,84
-3,48% 0,80% 6,37% 4,15% 2,92% 4,51% 3,72%

Sem molas
Diferenca (%)

1681,28
-14,03%

3564,08
-5,51%

4304,32
-157%

3819,44 | 2370,36 | 4984,40 | 7026,08 | 6587,80 | 2375,00 | 5047,92
-872% | -383% | 531% | 1823% | 092% | -242% | 3757%

Grelhas

Com molas

Diferenca (%)

1903,52
-2,66%

3706,00
-1,75%

4254,40
-2,71%

4092,40 | 2491,00 | 4907,76 | 6060,48 | 6633,56 | 2524,76 | 3788,56
-220% | 1,06% 3,69% 1,98% 1,62% 3,73% 3,25%

Porticos Planos
Diferenca (%)

1946,89
-0,44%

3787,69
0,42%

4350,86
-0,50%

4146,49 | 2455,77 | 4778,74 | 5932,95 | 6512,67 | 2468,90 | 3750,79
-091% | -037% | 097% | -016% | -0,23% | 144% 2,22%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.2 — Reagdes verticais, em kN, nos pilares P11 a P19 — Edificio de 16 pav.

Pilar
Modelo
P11 P12 P13 P14 P15 P16 P17 P18 P19

Pértico espacial | 1358,11 | 4011,92 | 1858,93 | 1303,70 | 1900,34 | 2985,77 | 1430,70 | 3430,33 | 2951,93
Sem ajustes | -1133,44 | 5386,12 | 2264,48 | 1285,60 | 1669,44 | 3744,76 | -312,16 | 4293,48 | 2213,56

§ Diferenca (%) | -183,46% | 34,25% | 21,82% -1,39% | -12,15% | 2542% | -121,82% | 25,16% | -25,01%

[

g Com ajustes | 769,44 | 4136,20 | 2078,24 | 1278,56 | 1892,96 | 2940,44 | 1436,80 | 3147,24 | 2747,48

3 Diferenca (%) | -43,34% 3,10% 11,80% | -1,93% | -0,39% -1,52% 0,43% -8,25% -6,93%

(3]

-g’ Com molas | 1094,08 | 4116,84 | 2071,84 | 1288,00 | 1902,24 | 2963,64 | 1386,40 | 3174,60 | 2752,44
Diferenca (%) | -19,44% 2,62% 11,45% | -1,20% 0,10% -0,74% -3,10% -7,45% -6,76%
Sem molas | -845,44 | 5058,76 | 2121,44 | 1333,92 | 1666,40 | 3800,92 | -345,12 | 4461,48 | 2275,00

L—(@ Diferenca (%) | -162,25% | 26,09% | 14,12% 2,32% | -12,31% | 27,30% | -124,12% | 30,06% | -22,93%

g Com molas | 1344,96 | 4035,40 | 1932,48 | 1294,24 | 1911,52 | 2958,20 | 1422,88 | 3220,04 | 2805,88
Diferenca (%) | -0,97% 0,59% 3,96% -0,73% 0,59% -0,92% -0,55% -6,13% -4,95%

Pérticos Planos | 1404,81 | 3961,14 | 1882,46 | 1279,78 | 1959,39 | 3043,24 | 1412,90 | 3339,66 | 2872,68

Diferenca (%) 3,44% -1,27% 1,27% -1,83% 3,11% 1,92% -1,24% -2,64% -2,68%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Para avaliar os erros cometidos pelos modelos, adotaram-se dois parametros: a média RMS
normalizada dos erros e a média normalizada dos erros em valor absoluto. Optou-se por utilizé-
los pois os erros possuem valores positivos e negativos, sendo assim pertinente trabalhar com
poténcias quadraticas ou com valores absolutos. As equacdes (6.1) e (6.2) mostram como foram

calculadas essas médias normalizadas.

2
N _ pPE
i=1(FZ,i Fz,i

N (6.1)
nRMSE = —

|

Sendo:

nRMSE = Média RMS (Root-Mean-Square), normalizada, dos erros cometidos pelo modelo;
F,; = Reacdo vertical no pilar i calculada pelo modelo analisado;

Fz’fiE = Reacdo vertical no pilar i calculada pelo modelo de portico espacial;

N = Ndmero de pilares, neste caso igual a 19;

F, = Média aritmética das reacdes verticais nos pilares calculadas pelo modelo de portico
espacial.

o
N (6.2)

nME = —
E

Sendo:

nME = Média normalizada dos erros, em valor absoluto, cometidos pelo modelo.

A tabela 6.3 mostra os resultados obtidos para as médias normalizadas citadas. O modelo de
vigas continuas sem ajustes apresentou 0s maiores erros, e a subestruturacao por porticos planos
e grelhas apresentou erros muito pequenos. Percebe-se, também, que do ponto de vista das
reagOes verticais a utilizacdo de molas ou a realizacdo dos ajustes propostos pela NBR
6118:2014 (desde que feitos com a compatibilizacdo de momentos, e ndo com a simples
superposicdo de diagramas) produzem efeitos muito semelhantes, minimizando os erros do

modelo de vigas continuas na mesma proporcao. Por fim, a utilizacdo isolada do modelo de
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grelhas com molas apresentou resultados muito bons, bem préximos aos obtidos com a
subestruturagdo com porticos planos, enquanto que este mesmo modelo utilizado sem molas

apresentou erros quase tdo grandes quanto o modelo classico de vigas continuas.

Tabela 6.3 — Médias normalizadas dos erros cometidos nas reacdes verticais pelos
diferentes modelos — Edificio de 16 pav.

Modelo nRMSE nME

Sem ajustes 29,52% 21,12%

Vigas -
2 Com ajustes 7,59% 5,58%

Continuas
Com molas 5,14% 4.27%
Sem molas 27,38% 19,45%
Grelhas

Com molas 3,03% 2,42%
Pérticos Planos 1,42% 1,19%

(fonte: elaborado pelo autor)

Observou-se que os dois modelos que ndo levam em consideracdo a interferéncia da resisténcia
ao giro dos pilares (vigas continuas sem ajustes e grelhas sem molas) subestimaram os valores
das reacdes verticais nos pilares de canto, conforme previsto no item 4.1.1 deste trabalho, na
figura 4.10. O grafico da figura 6.1 ilustra as reacdes verticais nos pilares de canto do edificio

analisado, nos quais o efeito mencionado é facilmente percebido, especialmente no pilar P19.

Figura 6.1 — Reacdes verticais nos pilares P1, P15 e P19 — Edificio de 16 pav.

Reacoes verticais, em kN

3000,00
2500,00
2000,00
1500,00
1000,00
500,00
0,00 °
Pl P15 P19
m Portico = Vigas continuas ~ Vigas continuas = Vigas continuas
espacial sem ajustes com ajustes com molas
Grelhas u Grelhas W Porticos
sem molas com molas planos

(fonte: elaborado pelo autor)

Todavia, 0 erro que mais chama a atencdo nestes dois modelos acontece nos pilares P11 e P17,

0s quais, em funcdo do nucleo de circulagéo vertical do edificio, foram posicionados de forma
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que os vaos entre os apoios ficaram com comprimentos muito diferentes entre si. Por esse
motivo, apresentam reacOes verticais negativas quando analisados com estes modelos mais
simples, uma vez que devido aos grandes vdos adjacentes a viga tenderia a apresentar uma
contraflecha nos pontos de insercdo destes pilares caso 0s mesmos nao existissem. Porém, na
realidade os demais pilares opdem-se parcialmente aos giros, e assim anulam ou minimizam
este efeito da contraflecha, mantendo as reacfes verticais positivas. Este comportamento real é
muito bem captado pelos modelos de grelhas com molas, pdrticos planos e porticos espaciais,
e de forma razoavel pelo modelo de vigas continuas com ajustes ou com molas. A figura 6.2
ilustra os resultados mencionados, e a figura 6.3 ilustra o efeito da contraflecha com e sem a
influéncia da rigidez ao giro dos pilares.

Figura 6.2 — Reagdes verticais nos pilares P11 e P17 — Edificio de 16 pav.

Reacdes verticais, em kN

1500,00 1 1
1000,00 : :
500,00 I I : I I :
oo W _WE N I NN
-500,00 : 1
100000 o
-1500,00
P11 P17
u Portico H Vigas continuas ~ Vigas continuas = Vigas continuas
espacial sem ajustes com ajustes com molas
Grelhas u Grelhas ® Porticos
sem molas com molas planos

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.3 — Deformada da viga V6, sem e com a rigidez ao giro dos pilares
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Ftool)
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As reac0es-momento em torno de x e y, por sua vez, podem ser obtidas diretamente apenas
pelos modelos de porticos planos e pdrticos espaciais, uma vez que os modelos simplificados
ndo consideram os engastes das fundagdes. Todavia, neste trabalho foi feita a seguinte
simplificacdo para obté-las por estes modelos: cada reacdo-momento obtida nos pavimentos
(devido a introducdo de molas ou ajustes) foi dividida por 4 e teve o seu sinal trocado,

admitindo-se entéo este valor como reagdo momento na fundacéo.

Tal simplificacdo é motivada pela discussédo no capitulo 4 deste trabalho: tanto nas equacdes
(4.1) e (4.3) quanto nas equacOes (4.10) e (4.11) percebe-se que 0 momento transmitido ao
tramo inferior do pilar é igual & metade do momento transmitido a viga, com sinal contrario
(admitindo-se que os tramos inferior e superior do pilar s&o iguais entre si). J& na figura 4.6
percebe-se que o tramo inferior do pilar possui um momento no topo que é igual ao dobro do
momento na base, o que implica numa segunda divisdo por 2. A figura 6.4 ilustra esta
simplificagdo. Uma melhor aproximagéo, que ndo foi feita neste trabalho, poderia ser obtida
caso as constantes de mola fossem alteradas no segundo pavimento, levando-se em

consideracdo a rigidez do tramo inferior do pilar engastado na fundacao.

Figura 6.4 — Simplificacdo para consideragéo de reagfes-momento nos modelos de
pavimento

~M/2

=~M/2

o ~M/4

(fonte: elaborado pelo autor)

As tabelas 6.4 e 6.5 mostram os resultados obtidos pelos diferentes modelos para as reagoes-
momento nos pilares, em torno dos eixos X e y, respectivamente. Nessas tabelas constam apenas
0s dez pilares com as maiores reacdes-momento obtidas pelo modelo de pértico espacial, para
cada direcdo. As consideracfes acima foram aplicadas nos modelos de vigas continuas com

ajustes, com molas e de grelhas com molas.
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Tabela 6.4 — Reagdes-momento em torno do eixo x, em kN.m — Edificio de 16 pav.

Pilar
P1 P2 P3 P4 P7 P8 P9 P10 P16 P19

Modelo

Pértico espacial | 12,46 9,71 8,89 13,74 | -580 | -43,27 | 10,16 | 11,87 | -8,92 | -11,22

Sem ajustes | 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
Com ajustes | 8,60 10,04 9,92 18,33 0,00 -5,29 6,40 13,31 | -11,39 | -11,97
Diferenca (%) | -30,96% | 3,40% | 11,61% | 3337% |-100,00% | -87,79% | -37,01% | 1211% | 27,72% | 6,66%
Commolas | 8,73 10,08 | 10,28 | 18,34 | -6,18 | -5,23 5,93 12,05 | -10,91 | -11,96
Diferenga (%) | -29,98% | 3,84% | 1558% | 3346% | 655% | -87,92% | -41,63% | 152% | 2228% | 655%

Vigas Continuas

Sem molas | 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
Com molas | 9,15 11,27 | 11,28 | 19,03 | -6,38 | -5,38 6,05 11,83 | -11,12 | -12,33
Diferenca (%) | -26,59% | 16,07% | 26,91% | 3848% | 10,00% | -8757% | -4050% | -0,38% | 24,61% | 9,89%

Grelhas

Pérticos Planos | 9,35 9,78 9,31 16,62 | -6,28 | -8,22 4,64 5,80 -9,81 | -10,62
Diferenca (%) -2496% | 0,72% | 472% | 2096% | 828% | -81,00% | -54,33% | -51,14% | 9,98% | -535%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.5 — Reagbes-momento em torno do eixo y, em kN.m — Edificio de 16 pav.

Pilar

Modelo
P2 P3 P4 P5 pP7 P8 P9 P12 P16 P19

Portico espacial | -39,08 | -40,32 | -58,08 | 14,09 | -52,04 | -44,75 | 1536 | 13,74 | -36,00 | -50,14

Sem ajustes | 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00

Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
Comajustes | -1,64 | 17,29 | -10,61 | 20,06 | 24,32 | -23,71 | 20,21 | 56,56 | -21,78 | -36,61
Diferenca (%) | -95.80% | -142,88% | -81,73% | 42,39% |-146,73% | -47,02% | 31,59% | 311,64% | -39,51% | -26,98%
Com molas | -1,69 17,15 | -10,71 | 19,71 | 20,65 | -47,78 | 21,45 | 53,36 | -20,66 | -36,83
Diferenca (%) | -95,69% | -142,52% | -81,56% | 39,89% |-139,68% | 6,77% | 39,65% | 288,36% | -42,62% | -26,55%

Vigas Continuas

Sem molas | 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00

L—(@ Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
]
5 Com molas | -1,00 17,75 | -12,20 | 19,89 22,57 | -47,70 | 21,02 51,76 -20,39 | -38,41
Diferenca (%) | -97,44% | -144,03% | -78,99% | 41,13% |-14337% | 659% | 36,83% | 276,69% | -4337% | -23,40%
Pérticos Planos | -27,60 | -24,62 | -51,93 7,69 |-334,48 - 7,29 |-14150| -3,00 | -29,12
Diferenca (%) -29,38% | -38,94% | -10,59% | -4542% | 542,74% - -52,54% | -1129,84% | -91,67% | -41,92%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Percebe-se que os erros cometidos pelos diversos modelos s&o grandes, especialmente nas
reagcbes-momento em torno do eixo y. Tais erros podem ser parcialmente explicados em funcéo
dos deslocamentos horizontais gerados pelas cargas verticais, 0s quais sdo significativos na
estrutura analisada, em funcdo de sua assimetria. Esses deslocamentos sdo desconsiderados
pelos modelos de pavimento (grelhas e vigas continuas), e ndo sdo bem representados pelo
modelo de porticos planos, pois este Ultimo analisa cada poértico isoladamente e nédo
compatibiliza os deslocamentos entre eles. Uma solucéo possivel seria elaborar uma formulagéo

para fazer esta compatibilizacdo através de forcas horizontais ficticias, similar a que é utilizada

para cargas horizontais.

Figura 6.5 — Deformada e diagrama de momentos fletores do pértico PX2
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

A figura 6.5 mostra a deformada do portico PX2 devida a atuagdo das cargas verticais, tanto
pelo modelo de porticos espaciais quanto pelo modelo de poérticos planos; bem como os
diagramas de momentos fletores respectivos. Percebe-se que que o deslocamento horizontal no
modelo de porticos planos é muito maior (58 mm contra 10 mm pelo modelo de portico
espacial), pois ndo ha o travamento causado pelos outros porticos que nao se deslocam tanto
horizontalmente. Assim, sdo gerados momentos muito grandes na base do pilar P7, que é muito
rigido nesta direcdo: sua secédo € de 30 por 140 cm. Na tabela 6.5 pode-se observar que a reagéo-

momento neste pilar é superestimada pelo modelo de pdrticos planos em 542%, proporcéo
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semelhante ao aumento no deslocamento horizontal. Efeito semelhante ocorre no pilar P12, no
portico PX3. Da mesma forma, a compatibilidade de deslocamentos entre os diversos porticos
indica que, se ha porticos em que os deslocamentos e reacGes sdo superestimados pelo modelo
de porticos planos, ha obrigatoriamente outros em que eles sdo subestimados. 1sso se verifica
nos porticos PX1 e PX5, ficando evidente nas reagdes-momento em torno de y nos pilares P2,
P3, P16 e P19.

6.1.1.2 Solicitacdes em vigas

As figuras e tabelas a seguir mostram os diagramas de momentos fletores nas vigas V1, V9 e
V16. Os momentos torgcores sdo pequenos e por isso ndo serdo abordados. Os valores dos
momentos nos modelos de portico espacial e poérticos planos foram obtidos das vigas do
segundo pavimento - apresentaram pequenas Vvariagdes nos demais pavimentos, mas
praticamente despreziveis. De um modo geral, percebe-se que todos 0os modelos que consideram
a interferéncia dos pilares apresentam bons resultados, com destaque para a subestruturacao
com porticos planos e grelhas. J& 0 modelo classico de vigas continuas sem ajustes e as grelhas

sem molas apresentaram grandes diferencas em relacdo aos resultados do pértico espacial.

Tabela 6.6 — Momentos fletores na viga V1, em kN.m — Edificio de 16 pav.

Momento
M, My |Mg,esq | Mg, dir| Mg: |Mc,esq| Mg, dir| Mcep |Mp,esq|Mp,dir

Modelo

Pértico espacial | -45,28 | 66,98 |-111,92 | -88,22 | 63,39 |-104,36|-153,73 | 88,78 | -165,27 |-105,51

Sem ajustes | 0,00 | 94,28 | -99,59 | -99,59 | 36,77 |-136,55| -136,55 | 119,31 | -105,27 | -105,27
Diferenca (%) | -100,00% | 40,76% | -11,02% | 12,89% | -4199% | 30,85% | -11,18% | 34,39% | -36,30% | -0,23%
Com ajustes | -50,40 | 67,33 | -103,10 | -96,54 | 58,77 | -89,38 | -158,54 | 85,50 |-147,72 |-105,27
Diferenca (%) | 11,31% | 052% | -7,88% | 943% | 7,29% | -1435% | 313% | -3,69% | -10,62% | -0,23%
Com molas | -50,43 | 67,36 | -103,01 | -96,27 | 58,60 | -89,92 | -158,50 | 85,59 | -148,11 |-105,27
Diferenca (%) | 11,37% | 057% | -7,96% | 9,12% | -756% | -13,84% | 3,0% | -3,59% | -10,38% | -0,23%

Vigas Continuas

Semmolas | 0,42 | 96,54 | -98,83 | -98,83 | 35,76 | -146,66 | -146,32 | 135,68 | -101,72 | -103,45
Diferenca (%) | -100,93% | 44,13% | -11,70% | 12,03% | -43,59% | 4053% | -4,82% | 5283% | -3845% | -1,95%
Com molas | -50,81 | 68,05 | -103,79 | -99,77 | 61,65 | -92,64 | -163,65 | 90,58 |-154,23 |-105,52
Diferenca (%) | 12,21% | 1,60% | -7,26% | 1309% | -2,74% | -11,23% | 645% | 203% | -668% | 0,01%

Grelhas

Porticos Planos | -46,76 | 67,15 |-109,64 | -90,43 | 63,00 |-101,96 |-155,40 | 89,03 |-162,46 |-105,53
Diferenca (%) 3271% | 025% | -204% | 251% | -062% | -230% | 109% | 028% | -170% | 002%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Figura 6.6 — Diagrama genérico de momentos fletores da viga V1
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N
A B M C D
Pl Mg P2 P3 Mcp P4
(fonte: elaborado pelo autor)
Tabela 6.7 — Momentos fletores na viga V9, em kN.m — Edificio de 16 pav.
Modelo Momento
My Mg | Mg,esq | Mg, dir | Mg: | Mg, esq | M¢,dir | Mgp My

Pértico espacial | -45,01 | 38,37 | -57,04 | -16,44 6,90 -13,27 | -45,12 | 25,83 | -44,91

Sem ajustes 0,00 69,65 -56,08 | -56,08 | -26,69 | -4191 | -41,91 51,44 0,00
8 | Diferenca (%) | -10000% | 8152% | -1,68% | 24112% | -48681% | 21583% | -711% | 9915% | -100,00%
% Com ajustes -45,57 43,35 -67,71 | -14,48 7,24 -14,48 | -50,76 25,48 -40,16
O | Diferenga (%6) | 124% | 1298% | 1871% | -1192% | 493% 912% | 1250% | -1,36% | -10,58%
-é Com molas | -43,63 40,41 -63,56 | -15,36 6,78 -14,53 | -50,39 25,58 -40,33
Diferenca (%) | -3,07% 532% | 1143% | -657% | -1,74% 950% | 1168% | -097% | -10,20%
Sem molas 1,74 65,09 -52,47 | -53,28 | -26,67 | -44,00 | -43,37 52,98 3,74
& | Diferenca (%) | -10387% | 69.64% | -801% | 22409% | -48652% | 23157% | -388% | 10511% | -108,33%
g Com molas | -41,23 38,23 -61,36 | -15,32 6,77 -14,58 | -50,79 25,81 -39,50
Diferenca (%) | -8.40% | -0,36% 7.57% 6,81% | -1,88% 987% | 1257% | -0,08% | -12,05%

Porticos Planos -46,56 38,73 -55,50 | -18,03 6,99 -11,66 | -46,61 25,81 -43 47

Diferenca (%)

3,44% 0,94% -2,70% 9,67% 1,30% -12,13% 3,30% -0,08% -3,21%

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.7 — Diagrama genérico de momentos fletores da viga V9
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(fonte: elaborado pelo autor)
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Tabela 6.8 — Momentos fletores na viga V16, em kN.m — Edificio de 16 pav.

Momento
Modelo ;
My Mg Mg, esq Mg, dir Mg M
Pértico espacial -56,31 35,79 -60,66 -92,60 45,88 -72,18
Sem ajustes 0,00 46,84 -111,14 -111,14 78,53 0,00
§ Diferenca (%) -100,00% 30,87% 83,22% 20,02% 71,16% -100,00%
[
‘g Com ajustes -47,87 35,47 -70,28 -91,42 45,87 -73,30
S,), Diferenca (%) -14,99% -0,89% 15,86% -1,27% -0,02% 1,55%
[3+]
-‘>3’ Com molas -47,83 35,44 -70,40 -91,30 45,90 -73,35
Diferenca (%) -15,06% -0,98% 16,06% -1,40% 0,04% 1,62%
Sem molas 1,96 47,79 -112,20 -111,17 78,57 0,10
f__m“ Diferenca (%) -103,48% 33,53% 84,97% 20,05% 71,25% -100,14%
% Com molas -47,40 35,60 -70,67 -91,53 46,03 -72,90
Diferenca (%) -15,82% -0,53% 16,50% -1,16% 0,33% 1,00%
Porticos Planos -52,73 35,64 -64,71 -87,75 45,98 -76,55
Diferenca (%) -6,36% -0,42% 6,68% -5,24% 0,22% 6,05%

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.8 — Diagrama genérico de momentos fletores da viga V16
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(fonte: elaborado pelo autor)

A tabela 6.9 mostra as médias normalizadas dos erros obtidos pelos modelos para 0s momentos
dessas vigas. Percebe-se que a subestruturagdo por poérticos planos com grelhas obteve os
melhores resultados, e que os modelos de vigas continuas sem ajustes e de grelhas sem molas

cometeram erros muito grandes, ndo sendo aconselhavel utiliza-los sem corregdes.
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Tabela 6.9 — Médias normalizadas dos erros cometidos em momentos nas vigas —

Edificio de 16 pav.

V1 V9 V16
Modelo

NRMSE | nME nRMSE nME | NRMSE | nME

Sem ajustes | 31,27% | 29,39% | 98,29% | 86,33% | 75,24% | 66,37%

Vigas oo iustes | 8,78% | 7,59% | 14.44% | 10,40% | 8,70% | 5.69%
Continuas

Commolas | 8,60% | 7,48% | 10,25% | 7,68% | 8,79% | 5,79%

Sl Semmolas | 35,01% | 32,07% | 99,60% | 87,65% | 76,36% | 67,51%
reinas

Commolas | 7,77% | 6,99% | 10,11% | 7,48% | 9,08% | 5,79%

Pérticos Planos 1,71% | 1,53% | 3,88% | 3,31% | 571% | 4,71%

(fonte: elaborado pelo autor)

As vigas V4 e V6, por sua vez, apresentaram diagramas tao diversos entre os modelos que

consideram ou ndo a interferéncia dos pilares que a comparagdao por um diagrama genérico

ficaria muito confusa. Assim, a titulo de ilustracdo, a figura 6.9 mostra os diagramas de

momentos fletores da viga V4 obtidos por trés modelos. A explicacdo para esta grande diferenca

é semelhante ao que ja foi discutido no item 6.1.1.1, e mostrado na figura 6.3. Quanto maior a

diferenca de comprimento entre os vaos, maior serdo as discrepancias entre os modelos que

consideram ou ndo a acdo dos pilares, em funcédo da rigidez ao giro dos mesmaos.

Figura 6.9 — Diagramas de momentos fletores, em kN.m, para a viga V4

Vigas continuas sem ajustes:

=237.70

—12364
5404
—-Q08
£6.28
Vigas continuas com molas:
8581 —10080
—43684
5751567 —24;(64“
o ‘ DX P =
88.38
-230.06
Portico espacial:
-100.88
-82.33
A VAN A 2\ -0.61
PO 4 pio 998 ppyp 1100 ppp

86.19

(fonte: elaborado pelo autor com base nos softwares Ftool e Robot Structural Analysis)
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6.1.2 Atuacao exclusiva de cargas horizontais

Serdo apresentados a seguir os resultados obtidos com a atuacao das cargas horizontais devidas

ao vento, sem majoracao.

6.1.2.1 Reagdes

As tabelas 6.10 e 6.11 mostram as reac¢des nos pilares (forgas verticais e momentos em torno
dos eixos y e X, respectivamente — as forcas horizontais ndo serdo abordadas) obtidas pelos
modelos de portico espacial e porticos planos, devidas a atuacdo do vento na direcdo X ey,
respectivamente. O portico PX4 ndo foi modelado por pérticos planos pois absorve uma parcela

muito pequena na carga de vento.

Tabela 6.10 — Reagdes devidas a atuagdo do vento em x — Edificio de 16 pav.

Pértico Espacial Pérticos Planos Diferencga Relativa
Pértico Pilar Fz My Fz My Fz My
[kN] [KN.m] [kN] [kN.m] [%] [%6]
P1 -118,93 -9,80 -169,95 -10,17 42,90% 3,78%
p2 -41,04 -257,13 -53,45 -259,19 30,24% 0,80%
Px1 P3 45,26 -377,00 50,24 -365,97 11,00% -2,93%
P4 128,20 -325,76 173,16 -307,58 35,07% -5,58%
P5 -108,57 -13,45 -127,23 -12,22 17,19% -9,14%
PX2 P6 -60,16 -30,49 -10,70 -26,83 -82,21% -12,00%
P7 132,42 -571,35 137,93 -455,30 4,16% -20,31%
- P8 82,28 -43,44 - - - -
P9 -149,47 -13,01 -119,94 -18,48 -19,76% 42,04%
o3 P10 -193,27 -20,86 -210,34 -28,53 8,83% 36,77%
P11 7,90 -29,38 18,12 -39,41 129,37% 34,14%
P12 216,59 -267,31 312,16 -345,71 44,12% 29,33%
X4 P13 -4,14 -48,99 - - - -
P14 76,37 -18,36 - - - -
P15 -174,07 -9,26 -158,94 -11,07 -8,69% 19,55%
P16 -335,04 -212,07 -340,78 -251,01 1,71% 18,36%
PX5 P17 68,76 -47,73 77,96 -55,47 13,38% 16,22%
P18 262,61 -271,07 267,40 -306,05 1,82% 12,90%
P19 164,29 -199,82 154,37 -215,94 -6,04% 8,07%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Pértico Espacial Pérticos Planos Diferenca Relativa
Pértico Pilar Fz Mx Fz Mx Fz MXx
[kN] [KN.m] [kN] [kN.m] [%] [%]
P1 598,21 240,23 514,33 219,87 -14,02% -8,48%
Pyl P5 407,91 278,98 381,08 260,05 -6,58% -6,79%
P9 -393,33 278,99 -380,94 261,01 -3,15% -6,44%
P15 -582,37 240,24 -514,47 223,76 -11,66% -6,86%
P2 626,66 70,32 577,87 62,74 -1,79% -10,78%
BY? P6 638,92 897,66 586,08 781,57 -8,27% -12,93%
P10 -520,16 666,92 -622,43 589,30 19,66% -11,64%
P16 -711,58 45,97 -541,52 42,47 -23,90% -7,61%
P11 17,35 13,54 227,21 22,79 1209,57% 68,32%
PY3 P13 -70,68 18,96 -3,24 34,60 -95,42% 82,49%
P17 -214,63 14,13 -223,97 26,19 4,35% 85,35%
P3 619,37 92,15 664,93 208,16 7,36% 125,89%
P7 434,98 125,58 470,38 279,75 8,14% 122,77%
PY4 P12 -203,33 73,42 -297,98 157,70 46,55% 114,79%
P14 -24,71 21,84 -42,44 44,44 71,75% 103,48%
P18 -595,16 59,41 -794,89 134,59 33,56% 126,54%
P4 619,56 109,87 728,96 92,91 17,66% -15,44%
PY5 P8 -70,70 2343,10 -63,38 1920,11 -10,35% -18,05%
P19 -576,29 67,29 -665,58 57,94 15,49% -13,90%

(fonte: elaborado pelo autor)

Percebe-se que apesar de o0 modelo de portico planos apresentar alguns erros significativos em
relacdo ao modelo de portico espacial, de um modo geral ele acerta na ordem de grandeza dos
valores, captando adequadamente o comportamento dos pilares dos pdrticos mais carregados.
Por exemplo, os maiores erros relativos para o caso do vento atuante na direcao y aconteceram
no pértico PY3, que absorve uma pequena parcela das cargas de vento. Por outro lado, nos

porticos PY1 e PY5, que absorvem maiores parcelas, os erros sdo bem menores.

E interessante observar que o somatorio das reacBes verticais em cada portico, que é
necessariamente igual a zero no modelo de pdrticos planos, assume valores ndo nulos no
modelo de pértico espacial. Isso demonstra que a divisdo entre subestruturas de
contraventamento é uma idealizacdo que ndo corresponde inteiramente a realidade, uma vez
que a estrutura se comporta como um todo integrado. No portico espacial a condi¢do do
somatorio de reacOes verticais ser igual a zero so € verificada considerando-se todos os pilares

do edificio.
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6.1.2.2 Solicitagbes em vigas

Em funcdo da atuacdo de cargas horizontais todas as vigas dos pdrticos apresentam diagramas
de momentos com formatos semelhantes ao mostrado na figura 6.10, referente a viga V16. Os
valores sdo maiores nos andares inferiores, e menores nos andares superiores. A tabela 6.12
mostra os valores obtidos pelos modelos para esses momentos na viga V16, tanto no 2° andar
quanto no 15° andar. Pode-se perceber que os erros cometidos pelo modelo de pérticos planos

sdo relativamente pequenos.

Tabela 6.12 — Momentos fletores, em kN.m, na viga V16, devidos a atuacao de cargas
horizontais — Edificio de 16 pav.

Momentos na viga V16 do 2° Pavimento | Momentos na viga V16 do 15° Pavimento
My Mg, esq | Mg, dir M, My Mg, esq | Mg, dir M,

Modelo

Pértico espacial 179,82 -207,46 | 219,21 | -203,08 | 33,06 -37,17 39,70 -37,46

Pérticos Planos 167,43 -193,31 | 204,46 | -189,38 | 38,43 -43,35 46,75 -44,11
Diferenca (%)’ -6,89% -6,82% -6,73% -6,75% 16,24% 16,63% 17,76% 17,75%

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.10 — Diagrama genérico de momentos fletores da viga V16 devido a atuagdo de
cargas horizontais

MB.esq MC

P19 P8

(fonte: elaborado pelo autor)

6.1.2.3 Deslocamentos

A figura 6.11 mostra as deformadas no plano do ultimo pavimento, obtidas pelo modelo de
portico espacial. Nesta figura, pode-se perceber o efeito do diafragma rigido, que mantém o
pavimento indeforméavel no seu plano. Os resultados dos deslocamentos no topo da estrutura
sdo mostrados nas tabelas 6.13 e 6.14, para 0 vento atuando nas dire¢des x e y, respectivamente.
As figuras 6.12 e 6.13 ilustram graficamente estes resultados. No modelo de pérticos planos, o
deslocamento maximo em y, que ocorre na viga V17, foi extrapolado linearmente com base nos

deslocamentos dos porticos PY1 e PY5.
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Figura 6.11 — Deformada do Gltimo pavimento no seu plano
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Tabela 6.13 — Deslocamentos no topo do edificio de 16 pav., devidos ao vento em X

/ﬂ\
“L— Vento em y

) dx,max
gt
vin —

| TT ]
LI

Vento em x I Jr “ ‘ |

T r =>| | '] =
T | ﬂ
T
L |
H
dx,min (PX5)

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

Deslocamento em x .
- — : — Diferenca
Partico Pértico Espacial Pérticos Planos
[mm] [mm] [%]
PX1 34,31 36,18 5,46%
PX2 32,44 33,75 4,03%
PX3 31,32 33,43 6,72%
PX4 30,42 31,80 4,52%
PX5 29,45 30,81 4,60%

Figura 6.12 — Grafico dos deslocamentos em x no topo do edificio

Coordenadas em y [m)]

(fonte: elaborado pelo autor)

Deslocamentos devidos ao vento em x
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oD

-
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—8— Portico Espacial
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Deslocamento em X [mm]

37

Porticos Planos

(fonte: elaborado pelo autor)
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Tabela 6.14 — Deslocamentos no topo do edificio de 16 pav., devidos ao vento em y

Deslocamento em y .
Pértico - - A Diferenga
. Pértico Espacial Pérticos Planos
ou Viga
[mm] [mm] [%]
PY1 52,52 51,58 -1,79%
PY2 70,98 71,38 0,56%
PY3 79,50 81,39 2,38%
PY4 90,86 97,18 6,96%
PY5 113,58 116,58 2,64%
V17 120,68 124,13 2,86%

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.13 — Grafico dos deslocamentos em y no topo do edificio

Deslocamentos devidos ao vento emy
125,00
110,00
95,00
80,00
65,00

50,00
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Coordenadas em x [m]

Deslocamento em y [mm]

Portico Espacial Pérticos Planos

(fonte: elaborado pelo autor)

Percebe-se que o modelo de pérticos planos obteve excelentes resultados em ambas as direcdes,
com erros muito pequenos em relacdo ao modelo de pdrtico espacial. Na direcdo X 0s erros
ficaram um pouco maiores pois o pilar P8 ndo faz parte de nenhum portico em x, logo o seu

efeito é desconsiderado. Ainda assim, os resultados ficaram muito proximos entre si.

A compatibilizacdo entre os deslocamentos ndo é perfeita no modelo de porticos planos pois a
distribuicéo das cargas de vento foi calculada com a aproximacao da carga unitaria no topo, e
ndo com as cargas de vento propriamente ditas (pode-se observar nas figuras 6.12 e 6.13 que as
deformadas ndo sdo perfeitamente retilineas). Todavia, a imperfeicdo € minima, e observa-se

que o efeito de torgéo foi muito bem contemplado.
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6.1.3 Combinac0es de acbes

As combinacbes de acdes no ELU consideradas neste trabalho constam na tabela 6.15.
Basicamente, tomaram-se trés combinacdes: a primeira admite o carregamento acidental (q)
como acgdo varidvel principal; a segunda admite o carregamento do vento (v) como a¢éo variavel
principal; e, por fim, a terceira considera o carregamento permanente (g), sem majoragéo (por
ser neste caso acdo favoravel), atuando em conjunto apenas com o carregamento do vento.
Todavia, como o vento pode atuar em quatro dire¢des (X, -X, Y, -y), ao todo foram consideradas

doze combinagdes.

Tabela 6.15 — Combinages Ultimas

NUmero Combinacao Tipo
1.1 1,49 + 1,4q + 0,84v,
1.2 1,4g + 1,4q — 0,84v,
1,4g + 1,4(q + 0,6v)
13 1,4g + 1,4q + 0,84v,
1.4 1,4g + 1,4q — 0,84v,
2.1 1,4g + 0,98q + 1,4v,
2.2 1,49 + 0,98q — 1,4v,
1,4g + 1,4(0,7q + v)
2.3 1,49 +0,98q + 1,4v,
2.4 1,49 +0,98q — 1,4v,
3.1 1,09 + 1,4v,
3.2 1,09 — 1,4v
g ol 1,0g + 1,4v
3.3 1,09 + 1,4v,
34 1,09 — 1,4v,

(fonte: elaborado pelo autor)

Estas combinacdes foram calculadas por analises de segunda ordem, pelo processo P-Delta
atraveés do software Robot Structural Analysis, onde considerou-se também a ndo-linearidade
fisica de forma aproximada, uma vez que o edificio de 16 pavimentos foi classificado como de

nos moveis. Utilizou-se apenas o modelo de portico espacial para estes célculos.

Na tabela 6.16 sdo mostrados os valores minimos e maximos obtidos para as reagdes nos pilares
com as combinacdes consideradas. S&o mostradas também as reacdes que haviam sido obtidas
pelo modelo de pdrtico espacial considerando a atuacdo exclusiva de cargas verticais,

majoradas em 1,4, bem como a diferenca das reagdes verticais maximas em relagéo a elas.
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Reac0es verticais Momentos em torno de y Momentos em torno de x
Pilar Min. Max. |1,4(g+q) | Dif. Min. Max. |1,4(g+q)| Min. Maéax. |1,4(g+q)
[kN] [kN] [kN] [%] [KN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [KN.m] | [KN.m] | [kN.m]
P1 757,06 | 3534,61 | 2737,81 | 29,10% | -7,95 31,06 11,33 | -462,20 | 502,42 | 17,44
P2 |2111,86 | 5780,43 | 5280,79 | 9,46% | -627,42 | 447,46 | -54,71 | -116,33 | 141,67 | 13,59
P3 | 2569,45 | 6683,75 | 6121,99 | 9,18% | -906,91 | 672,26 | -56,45 | -162,26 | 183,74 | 12,45
P4 2409,4 | 6420,62 | 5858,19 | 9,60% | -820,64 | 566,99 | -81,31 | -185,53 | 221,08 | 19,24
P5 1187,11 | 3997,25 | 3450,73 | 15,84% | -14,18 | 43,43 19,73 | -537,15 | 545,68 0,84
P6 | 2364,84 | 7294,41 | 6626,07 | 10,09% | -52,71 | 56,68 2,77 |-184835| 184286 | -6,73
P7 | 3522,22 | 8955,53 | 8319,60 | 7,64% |-1359,31 | 1040,41 | -72,86 | -240,07 | 219,64 -8,12
P8 | 4724,14 | 9240,03 | 9138,86 | 1,11% | -148,37 | 49,01 -62,65 | -5054,38 | 4873,48 | -60,58
P9 1190,58 | 3884,71 | 3407,53 | 14,00% | -12,90 | 44,18 21,50 | -522,46 | 560,56 | 14,22
P10 |1851,13 | 5564,29 | 5137,22 | 8,31% | -58,44 25,64 -17,88 | -1342,07 | 1380,31 | 16,62
P11 |1022,77 | 2019,14 | 1901,35 | 6,19% | -58,96 | 47,72 -2,45 -26,14 | 21,86 -1,82
P12 | 2778,3 | 5926,08 | 5616,69 | 5,51% | -573,60 | 530,59 | 19,24 | -138,03 | 133,34 | -2,20
P13 | 1446,2 | 2691,03 | 2602,50 | 3,40% | -117,69 | 83,49 -13,50 | -31,43 35,30 1,71
P14 | 949,98 | 1916,17 | 1825,18 | 4,99% | -45,02 29,01 -6,50 -46,16 | 45,20 -0,53
P15 | 760,95 | 3410,04 | 2660,48 | 28,17% | -6,27 31,19 12,42 | -481,92 | 482,94 -4,73
P16 |1317,22 | 5004,75 | 4180,08 | 19,73% | -495,70 | 361,77 | -50,40 | -94,09 71,32 -12,49
P17 | 886,07 | 2270,9 | 2002,98 | 13,38% | -95,53 | 75,48 -6,34 | -28,20 | 22,43 -3,35
P18 |1713,18 | 5778,82 | 4802,46 | 20,33% | -570,54 | 524,40 9,27 -110,96 | 107,63 -2,83
P19 |1571,19 | 4821,89 | 4132,70 | 16,68% | -498,01 | 335,56 | -70,20 | -136,59 | 103,17 | -15,71

(fonte: elaborado pelo autor)

Observa-se que determinadas reacdes verticais tiveram acréscimos de quase 30% por causa da

atuacdo do vento, sendo que as maiores diferencas ocorreram nos pilares de canto. Cabe

ressaltar que os modelos mais simples como vigas continuas sem ajustes e grelhas sem molas

ja subestimam os valores das reacGes verticais nos pilares de canto com a atuagéo exclusiva das

cargas verticais, logo este erro seria ainda maior considerando-se a atuagéo das cargas de vento,

as quais ndo sao contempladas por estes modelos. Por isso a NBR 6118:2014 chama a atengéo

de que o modelo de vigas continuas pode ser utilizado apenas para o estudo de cargas verticais.

Os momentos tiveram acréscimos ainda mais significativos se comparados aos obtidos com as

cargas verticais: alguns valores ficaram extremamente altos, especialmente nos pilares com

dimensdes muito elevadas em uma de suas direcdes. Por exemplo, a reacdo momento maxima

em torno de x no pilar P8 ficou proxima de 5000 kN.m (na combinacdo 1,4g + 1,4v, + 0,98q),
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valor invidvel na pratica mesmo com o pilar apresentando se¢do de 35 cm por 135 cm, pois a
sua reacdo vertical também é muito elevada. Este momento pode ser explicado por um conjunto
de fatores: a assimetria do edificio faz com que o pértico PY5 absorva uma parcela muito grande
das cargas de vento em y, apresentando grandes deslocamentos horizontais; o pilar P8 é muito
resistente nesta direcdo e 0s outros pilares deste portico ndo séo; e a estrutura como um todo €
menos rigida na direcdo y do que deveria ser. Uma estrutura mais equilibrada e menos
assimétrica certamente apresentaria um valor menor para este momento, todavia neste trabalho
optou-se propositalmente por trabalhar com esta assimetria, justamente para que fossem geradas
situacOes relevantes, como essa, para analise e discussdo. Uma solugéo simples para diminuir
0 problema seria posicionar os pilares P4 e P19 com sua maior dimens&o em y, auxiliando assim
o pilar P8. Mas fundamentalmente a estrutura como um todo deveria ser mais rigida em y: dessa
forma os deslocamentos horizontais seriam menores e consequentemente 0s momentos em sua

base também.

Outra questdo a ser avaliada é a importancia dos esforcos de segunda ordem. No capitulo 5
calculou-se o coeficiente y, paraa dire¢do y com as cargas verticais majoradas em 1,4, e obteve-
se 0 valor de 1,22. Com os resultados da analise de segunda ordem, pode-se verificar se este
coeficiente esta coerente. A tabela 6.17, a seguir, mostra as reacGes-momento em torno do eixo
X obtidas para a combinagdo 1,4g + 1,4q + 0,84v,, tanto pela analise de primeira quanto de
segunda ordem pelo processo P-Delta. Em ambas as analises, considerou-se a nao linearidade

fisica de forma aproximada.

Tabela 6.17 — Avaliacdo dos efeitos de segunda ordem na combinagdo

1,49+1,40q+0,84vy
Momentos em torno de x [KN.m]
Pilar Anélise Anélise Razao
de 12 Ordem de 22 Ordem
P1 280,62 314,73 1,12
P2 84,43 93,13 1,10
P3 104,78 117,74 1,12
P4 126,48 143,73 1,14
P5 295,32 333,83 1,13
P6 962,92 1118,92 1,16
P7 112,01 129,05 1,15
P8 2417,29 2923,14 1,21
P9 309,41 348,5 1,13
P10 731,06 847,02 1,16

continua
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continuacdo

Momentos em torno de x [kN.m]
Pilar Analise Analise Razdo
de 12 Ordem de 22 Ordem
P11 10,95 12,06 1,10
P12 68,57 79,5 1,16
P13 20,3 22,38 1,10
P14 22,98 27,18 1,18
P15 258,31 293,02 1,13
P16 30,09 35,29 1,17
P17 10,14 11,28 1,11
P18 55,16 63,56 1,15
P19 44,45 54,23 1,22
Média 1,15
0,95.yz 1,16
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(fonte: elaborado pelo autor)

Percebe-se que em funcéo dos efeitos de segunda ordem todos 0s momentos aumentaram mais

do que 10%, comprovando que a estrutura deve ser classificada como de nds méveis. Em média,

0s momentos foram majorados em 1,15, todavia nos pilares P8 e P19 este valor chegou a 1,21

e 1,22, respectivamente. A NBR 6118:2014 exige que os esfor¢os sejam majorados em 0,95.yz

caso ndo seja feita a andlise de segunda ordem. Neste caso, que o yz resultou em 1,22, a

majoragao seria de 1,16, valor coerente com os resultados obtidos.

1,4¢g + 1,4q - 2° Pavimento

Figura 6.14 — Momentos fletores, em kN.m, na V16 do 2° pav. — Edificio de 16 pav.

-126,63
-84,77 8473 -108,81
P19 4723 P8 2.0 P4

Envoltdria - 2° Pavimento

-417,67
-348,76 -368,40 -385,20
190,36 208,06 200,37

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)
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Figura 6.15 — Momentos fletores, em kN.m, na V16 do 15° pav. — Edificio de 16 pav.

1,4g + 1,4q - 15° Pavimento

-101,79 118,84 -116,80
P19 P8 P4
47,53 61,48
Envoltoria - 15° Pavimento
-178,67 -
-154,80 170,33
57,75 63,97

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

As vigas dos porticos de contraventamento também sofreram grande alteracdo em suas
solicitacGes, em relacdo as obtidas pela atuacdo exclusiva de cargas verticais. As figuras 6.14 e
6.15 mostram tanto as envoltorias dos diagramas de momentos fletores quanto os diagramas
para a combinacdo exclusiva de cargas verticais (1,4g + 1,4q) na viga V16, paro o 2° e 15°

pavimento respectivamente.

O dimensionamento das vigas deve levar em consideracdo os diagramas destas envoltdrias, que,
como pode-se perceber, apresentam valores de momentos muito maiores do que os do diagrama
devido exclusivamente a cargas verticais, especialmente nos andares inferiores onde o efeito do

carregamento do vento é mais significativo.

Por exemplo, considerando-se a viga V16 do 2° pavimento, com se¢do de 20x55cm: para o
momento negativo maximo de -126,63 kN.m, obtido junto ao pilar P8 pelo diagrama devido as
cargas verticais, é necessaria uma armadura com As=6,08 cm?; enquanto que para 0 momento
negativo maximo de -417,67 kN.m, obtido pela envoltoria de diagramas, é necessaria uma
armadura dupla com As=22,42 cm? e As’=4,47 cm?. Observa-se que a se¢ao chega proximo ao
seu limite resistente para 0 momento da envoltoria, necessitando de armadura dupla, enquanto
que para 0 momento devido as cargas verticais ha uma margem folgada de resisténcia,
utilizando-se uma area de aco bem menor. Este valor elevado para a area de aco considerando
a envoltdria de diagramas indica que possivelmente o sistema de contraventamento deva ser

redimensionado, como sera melhor avaliado no item 6.4 deste trabalho.
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6.2 EDIFICIO DE 8 PAVIMENTOS

Para a analise das atuacdes exclusivas das cargas verticais ou horizontais foram feitas analises
lineares de primeira ordem. As combinacdes de acdes foram calculadas através de simples

combinacdes lineares dos resultados, uma vez que o edificio foi classificado como de nos fixos.

6.2.1 Atuacao exclusiva de cargas verticais

Serdo apresentados a seguir os resultados obtidos com a atuacdo das cargas verticais,

permanentes e acidentais, sem majoracao.

6.2.1.1 ReacOes

As tabelas 6.18 e 6.19 mostram os resultados obtidos para as reacdes verticais nos pilares, bem
como as diferencas relativas dos mesmos em relagdo aos resultados obtidos pelo modelo de

portico espacial.

Tabela 6.18 — Reacdes verticais, em kN, nos pilares P1 a P10 — Edificio de 8 pav.

Pilar
P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7 P8 P9 P10

Modelo

Pértico espacial | 844,01 | 1757,93 | 2023,94 | 1920,41 | 1144,55 | 2390,34 | 2945,80 | 3191,44 | 114356 | 1923,42

Sem ajustes | 778,72 | 1692,56 | 1969,76 | 1771,12 | 1114,40 | 2384,48 | 3426,00 | 3199,24 | 1121,76 | 2494,80
Diferenca (%) | -7,74% -3,72% -2,68% -1,77% -2,63% -0,25% 16,30% 0,24% -1,91% 29,71%
Com ajustes | 860,88 | 1738,80 | 1945,44 | 1857,20 | 1113,84 | 2330,32 | 3147,44 | 3153,40 | 1175,36 | 2213,68
Diferenca (%) | 2,00% -1,09% -3,88% -3,29% -2,68% -2,51% 6,84% -1,19% 2,78% 15,09%
Com molas | 841,28 | 1731,76 | 1957,12 | 1861,76 | 1134,96 | 2478,08 | 3042,96 | 3260,44 | 1184,72 | 1981,28

Diferenca (%) | -0,32% -1,49% -3,30% -3,05% -0,84% 3,67% 3,30% 2,16% 3,60% 3,01%

Vigas Continuas

Sem molas | 780,64 | 1683,04 | 2038,16 | 1798,72 | 1117,68 | 2387,20 | 3381,04 | 3145,40 | 1120,00 | 2442,96
Diferenca (%) | -7,51% -4,26% 0,70% -6,34% -2,35% -0,13% 14,77% -1,44% -2,06% 27,01%
Com molas | 841,76 | 1745,60 | 1986,16 | 1888,80 | 1146,32 | 2429,36 | 2992,00 | 3216,44 | 1172,00 | 1961,20
Diferenca (%) | -0,27% -0,70% -1,87% -1,65% 0,15% 1,63% 1,57% 0,78% 2,49% 1,96%

Grelhas

Pérticos Planos | 848,73 | 1765,00 | 2008,50 | 1906,13 | 1143,86 | 2400,99 | 2947,16 | 3189,65 | 1157,78 | 1950,67
Diferenca (%) 0,56% 0,40% -0,76% -0,74% -0,06% 0,45% 0,05% -0,06% 1,24% 1,42%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.19 — Reagdes verticais, em kN, nos pilares P11 a P19 — Edificio de 8 pav.
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Pilar

Modelo
P11 P12 P13 P14 P15 P16 P17 P18 P19

Portico espacial | 530,20 | 1991,89 | 921,84 | 546,61 | 840,58 | 1458,67 | 577,11 | 1629,80 | 1318,54

Sem ajustes | -602,72 | 2604,56 | 1090,24 | 606,80 | 774,72 | 1792,88 | -198,08 | 2058,24 | 1021,28
Diferenca (%) | -213,68% | 3076% | 1827% | 11,01% | -7,84% | 2291% | -13432% | 2629% | -22,54%
Com ajustes | 254,88 | 2011,68 | 1025,76 | 605,44 | 880,56 | 1704,64 | 39,36 | 1760,16 | 1282,00
Diferenca (%) | -51,93% | 099% | 1127% | 10,76% | 476% | 16,86% | -93,18% | 800% | -2,77%
Commolas | 363,20 | 2012,40 | 1026,08 | 600,88 | 849,04 | 1431,60 | 557,60 | 1535,36 | 1250,00
Diferenca (%) | -31,50% | 1,03% | 1131% | 9,93% | 101% | -1,86% | -3,38% | -579% | -520%

Vigas Continuas

Sem molas | -458,72 | 2440,88 | 1018,72 | 630,96 | 773,20 | 1820,96 | -214,56 | 2142,24 | 1052,00
Diferenca (%) | -186,52% | 2254% | 1051% | 1543% | -8,02% | 24,84% | -137,18% | 31,44% | -20,21%
Com molas | 504,40 | 1949,28 | 941,60 | 608,88 | 853,12 | 1449,36 | 575,28 | 1560,56 | 1278,48
Diferenca (%) | -487% | -2,14% | 214% | 11,39% | 149% | -064% | -032% | -425% | -3,04%

Grelhas

Porticos Planos | 524,90 | 1986,43 | 922,56 | 542,96 | 862,75 | 1468,66 | 573,82 | 1611,90 | 1241,26
Diferenca (%) 1,00% | -027% | 008% | -0,67% | 264% | 068% | -057% | -1,10% | -586%

(fonte: elaborado pelo autor)

A tabela 6.20 mostra as médias normalizadas dos erros cometidos por cada modelo, que foram
de uma maneira geral semelhantes aos cometidos para o edificio de 16 pavimentos. A Unica
diferenca mais evidente ocorreu no modelo de vigas continuas com ajustes: enquanto que para
o edificio de 16 pavimentos os erros entre este modelo e o de vigas continuas com molas foram
praticamente 0os mesmos, para o edificio de 8 pavimentos em questdo a modelagem com molas
se mostrou bem mais precisa. 1sso ocorre pois neste edificio os pilares tém larguras menores, e
com isso na maior parte dos casos ndo sdo utilizados engastes no modelo com ajustes, uma vez
que a NBR 6118:2014 s6 exige sua utilizacdo quando a largura do pilar for maior do que um
quarto da altura do pavimento. Ou seja, no modelo com ajustes a rigidez ao giro dos pilares
mais esbeltos ndo é contemplada, diferentemente de no modelo com molas, que, por este
motivo, é mais preciso. Cabe ressaltar que na NBR 6118:1980 este limite da largura dos pilares
intermediarios para a consideragdo dos mesmos como engastes era de um quinto da altura do
pavimento, ao invés de um quarto como na Norma atual: neste sentido, a mudanca de critério

nédo parece ter sido acertada.
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Tabela 6.20 — Médias normalizadas dos erros cometidos nas reacdes verticais pelos
diferentes modelos — Edificio de 8 pav.

Modelo nRMSE nME
Sem ajustes 27,09% 18,30%
Vigas -
2 Com ajustes 11,63% 7,83%
Continuas

Com molas 4,56% 3,71%

Sem molas 24,97% 17,00%

Grelhas

Com molas 2,25% 1,87%

Pérticos Planos 1,38% 0,84%

(fonte: elaborado pelo autor)

A figura 6.16 ilustra as reacGes verticais nos pilares P11 e P17: a inversdo de sinais pelos
modelos que ndo consideram a rigidez ao giro dos pilares ocorre pelo mesmo motivo discutido
no item 6.1, referente ao edificio de 16 pavimentos. Novamente, a Unica diferenca visivel em
relacdo aquele edificio acontece no modelo de vigas continuas com ajustes, que apresenta

resultados ruins para o pilar P17, pelo mesmo motivo apresentado no paragrafo anterior.

Figura 6.16 — Reagdes verticais nos pilares P11 e P17 — Edificio de 8 pav.

Reacoes verticais, em kN

600,00 :
400,00 | I
200,00 I I ; I I
0,00 : : -
-200,00 : - —
-400,00 —
-600,00 .
-800,00
P11 P17
u Portico u Vigas continuas ~ Vigas continuas = Vigas continuas
espacial sem ajustes com ajustes com molas
Grelhas ® Grelhas ® Porticos
sem molas com molas planos

(fonte: elaborado pelo autor)

As tabelas 6.21 e 6.22 mostram os resultados para as reagdes-momento em torno dos eixos X e

y, respectivamente, nos mesmos pilares abordados no edificio de 16 pavimentos.
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Tabela 6.21 — Reagdes-momento em torno do eixo X, em kN.m — Edificio de 8 pav.

Pilar

Modelo
P1 P2 P3 P4 P7 P8 P9 P10 P16 P19

Pértico espacial 6,26 5,97 6,17 8,83 -3,97 -12,77 6,06 11,24 -5,70 -6,39

Sem ajustes 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
g Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
g Com ajustes | 5,92 6,45 6,60 11,86 0,00 -6,33 0,00 0,00 -7,55 -7,60
LU)) Diferenca (%) | -5,47% 7,96% 7,01% 34,31% | -100,00% | -50,41% | -100,00% | -100,00% | 32,37% 18,94%
-gﬂ Commolas | 6,38 6,56 7,18 11,91 -4,96 -6,04 5,29 12,44 -7,49 -7,56
Diferenca (%) | 1,92% 9,92% 16,29% | 34,82% 2494% | -52,74% | -12,79% | 10,63% 31,45% 18,27%
Sem molas | 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
_‘Cmc‘ Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
g Commolas | 6,67 7,28 7,78 12,23 -5,15 -6,22 541 12,18 -7,54 -7,78
Diferenca (%) | 6,47% 21,94% 26,01% | 38,51% 29,72% | -51,29% | -10,73% 8,39% 32,32% 21,71%

Pérticos Planos 5,44 5,82 6,08 10,03 -4,45 1,90 4,12 9,54 -6,04 -5,73
Diferenca (%) -13,10% | -2,51% -1,46% 13,59% 12,09% | -114,88% | -32,01% | -15,12% 5,96% -10,33%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.22 — ReagBes-momento em torno do eixo y, em kN.m — Edificio de 8 pav.

Pilar

Modelo
P2 P3 P4 P5 P7 P8 P9 P12 P16 P19

Pértico espacial | -18,21 -6,96 -27,13 8,79 1,87 -35,35 9,93 30,08 -22,29 | -35,61

Sem ajustes 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
g Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
E Com ajustes | 0,00 0,00 -10,29 13,30 24,21 -19,86 13,30 53,13 0,00 -33,87
© | Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -62,08% | 51,25% | 110465% | -4382% | 3389% | 76,64% | -10000% | -489%
-;5’ Commolas | -372 | 1647 | -1058 | 12,64 | 2039 | -41,63 | 1492 | 49,76 | -18,68 | -34,78
Diferenca (%) | -79.57% | -336,64% | -61,00% | 4380% | 990,37% | 17,77% | 5020% | 6541% | -1622% | -2,33%
Sem molas 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
8 | Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
g Com molas | -3,08 17,09 -12,33 13,04 22,98 -41,34 14,39 47,62 -18,45 | -36,48
Diferenca (%) | -83.07% | -34551% | -5456% | 4835% | 112874% | 1694% | 4494% | 5832% | -17,22% | 243%

Pérticos Planos | -10,26 4,04 -21,00 3,14 -96,70 0,00 0,84 -60,65 -4,85 -25,38
Diferenca (%) -43,66% | -158,05% | -22,59% | -64,28% | -5271,12% | -100,00% | -91,54% | -301,63% | -78,24% | -28,73%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Percebe-se que, assim como no edificio de 16 pavimentos, os erros cometidos pelos diversos
modelos também sdo grandes, especialmente nos momentos em torno do eixo y. O modelo de
porticos planos novamente superestima os momentos em torno de y nos pilares P7 e P13, em

funcdo da ndo compatibilizacdo dos deslocamentos horizontais entre os pérticos.

6.2.1.2 Solicitagcdes em vigas

As tabelas 6.23 e 6.24 mostram os resultados dos valores dos diagramas de momentos fletores
para as vigas V9 e V16. Os desenhos dos diagramas genéricos sdo 0s mesmos apresentados nas
figuras 6.7 e 6.8, do item 6.1.1.2 deste trabalho.

Observa-se que na viga V9 o modelo de vigas continuas com ajustes apresenta erros muito
maiores do que o modelo com molas. Isso acontece pois pelos ajustes o pilar P6 é tido como
um engaste e o pilar P10 ndo, em funcdo de suas larguras na direcdo da viga (85 e 70 cm,
respectivamente, sendo 75 cm a quarta parte da altura do pavimento). Este exemplo mostra
como este critério € arbitrario ao apenas considerar dois casos (engaste ou apoio simples) para
0s apoios intermediarios; e que o critério da NBR 6118:1980, que considerava a quinta parte
parte da altura do pavimento como limite — neste caso resultando em 60 cm — era mais
adequado. Conclui-se com isso que 0 modelo com molas é muito superior neste sentido, pois

permite a consideracdo da correta rigidez ao giro de todos os pilares.

Tabela 6.23 — Momentos fletores na viga V9, em kN.m — Edificio de 8 pav.

Modelo Momento
M, Myg | Mg,esq | Mg, dir | Mg. | Mc,esq | M¢, dir | Mgp My
Pértico espacial | -30,06 | 42,81 | -62,32 | -18,11 5,41 -1459 | -51,37 | 31,33 | -28,57
Sem ajustes 0,00 69,65 | -56,08 | -56,08 | -26,69 | -41,91 | -41,91 | 51,44 0,00
§ Diferenca (%) | -100,00% | 81,52% -1,68% | 241,12% | -486,81% | 21583% | -7,11% 99,15% | -100,00%
E Com ajustes | -30,18 | 56,13 | -56,19 | -56,19 8,09 6,37 -57,95 | 29,89 | -25,78
9) Diferenca (%) 0,40% 31,11% 9,84% | 210,27% | 4954% | -143,66% | 12,81% -4,60% -9,77%
-;és’ Commolas | -29,97 | 45,03 | -68,82 | -19,09 5,09 -14,32 | -56,44 | 30,31 | -26,25
Diferenca (%) | -0,30% 5,19% 10,43% 5,41% -5,91% -1,85% 9,87% -3,26% -8,12%
Sem molas 1,74 65,09 | -52,47 | -53,28 | -26,67 | -44,00 | -43,37 | 52,98 3,74
_fcwﬁ Diferenca (%) | -105,79% | 52,04% | -1581% | 19420% | -592,98% | 20158% | -1557% | 69,10% | -113,09%
g Commolas | -27,27 | 42,48 | -66,31 | -18,89 5,07 -1453 | -57,54 | 31,12 | -2391
Diferenca (%) | -9,28% -0,77% 6,40% 4,31% -6,28% -0,41% 12,01% -0,67% | -16,31%
continua
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Poérticos Planos
Diferenca (%)

-31,19
3,76%

43,30
1,14%

-61,10
-1,96%

-19,70
8,78%

5,53
2,22%

-12,95
-11,24%

-52,66

2,51%

31,25
-0,26%

-27,63
-3,29%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.24 — Momentos fletores na viga V16, em kN.m — Edificio de 8 pav.

Momento
Modelo :
My Mg Mg, esq Mg, dir Mg M
Pértico espacial -34,89 41,79 -71,89 -103,31 54,14 -47,55
Sem ajustes 0,00 46,84 -111,14 -111,14 78,53 0,00
§ Diferenca (%) -100,00% 12,08% 54,60% 7,58% 45,05% -100,00%
c
*g Com ajustes -30,40 41,08 -79,02 -104,35 53,76 -47,44
% Diferenca (%) -12,87% -1,70% 9,92% 1,01% -0,70% -0,23%
o
-5’ Com molas -30,23 40,91 -79,61 -103,75 53,92 -47,62
Diferenca (%) -13,36% -2,11% 10,74% 0,43% -0,41% 0,15%
Sem molas 1,96 47,79 -112,20 -111,17 78,57 0,10
ﬁ Diferenca (%) -105,62% 14,36% 56,07% 7,61% 45,12% -100,21%
g Com molas -29,32 41,25 -80,14 -104,25 54,26 -46,60
Diferenca (%) -15,96% -1,29% 11,48% 0,91% 0,22% -2,00%
Pérticos Planos -31,75 41,43 -76,60 -97,17 54,49 -51,96
Diferenca (%) -9,00% -0,86% 6,55% -5,94% 0,65% 9,27%

(fonte: elaborado pelo autor)

A tabela 6.25 mostra as medias normalizadas dos erros cometidos pelos modelos, onde fica

visivel a diferenga entre os modelos de vigas continuas com molas e com ajustes na modelagem

da viga V9.

Tabela 6.25 — Médias normalizadas dos erros cometidos em momentos nas vigas —

Edificio de 8 pav.
V9 V16
Modelo
nRMSE nME nRMSE nME
) Sem ajustes | 82,95% | 76,84% | 52,31% | 44,96%
Vigas e aiustes | 49,05% | 32,36% | 5,91% | 3.92%
Continuas
Com molas 9,46% 6,60% 6,29% 3,96%
Grelh Sem molas 83,76% | 78,21% | 53,43% | 46,13%
relhas
Com molas 9,68% 6,79% 6,97% 4,63%
Porticos Planos 3,46% 2,99% 6,55% 5,40%

(fonte: elaborado pelo autor)
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6.2.2 Atuacao exclusiva de cargas horizontais

Serdo apresentados a seguir os resultados obtidos com a atuacao das cargas horizontais devidas

ao vento, sem majoracao.

6.2.2.1 Reagdes

As tabelas 6.26 e 6.27 mostram as reac¢des nos pilares (forgas verticais e momentos em torno
dos eixos y e X, respectivamente) obtidas pelos modelos de pdrtico espacial e porticos planos,

devidas a atuacdo do vento na direcdo X e Yy, respectivamente.

Tabela 6.26 — ReacOes devidas & atuagdo do vento em x — Edificio de 8 pav.

Pértico Espacial Pérticos Planos Diferenca Relativa
Pértico Pilar Fz My Fz My Fz My
[kN] [kN.m] [kN] [kN.m] [%] [%]
P1 -29,61 -4,77 -34,33 -4,98 15,94% 4,40%
X1 P2 -18,23 -71,04 -20,29 -72,14 11,30% 1,55%
P3 11,45 -99,56 10,87 -97,94 -5,07% -1,63%
P4 39,43 -78,92 43,74 -75,50 10,93% -4,33%
P5 -19,45 -5,02 -18,81 -4,57 -3,29% -8,96%
PX2 P6 -10,66 -9,31 -9,57 -8,44 -10,23% -9,34%
P7 20,85 -99,22 28,38 -82,72 36,12% -16,63%
- P8 16,79 -13,47 - - - -
P9 -20,26 -5,09 -18,37 -5,83 -9,33% 14,54%
P10 -14,18 -7,81 -9,00 -8,79 -36,53% 12,55%
PX3 P11 -16,99 -2,79 -16,09 -3,12 -5,30% 11,83%
P12 31,53 -57,35 43,46 -63,06 37,84% 9,96%
px4 P13 -1,07 -8,55 - - - -
P14 10,24 -2,01 - - - -
P15 -29,92 -5,00 -32,77 -6,02 9,53% 20,40%
P16 -44,05 -54,34 -44,17 -65,28 0,27% 20,13%
PX5 P17 10,50 -5,69 12,70 -6,65 20,95% 16,87%
P18 26,15 -64,96 24,39 -76,48 -6,73% 17,73%
P19 37,47 -39,14 39,85 -45,39 6,35% 15,97%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Pértico Espacial Pérticos Planos Diferenca Relativa
Pértico Pilar Fz Mx Fz MXx Fz MXx
[kN] [kN.m] [kN] [kN.m] [%] [%]
P1 108,14 30,56 91,97 34,29 -14,95% 12,21%
P5 80,88 62,69 80,08 70,40 -0,99% 12,30%
PYl P9 -82,17 62,70 -80,04 70,61 -2,59% 12,62%
P15 -106,84 30,57 -92,01 34,74 -13,88% 13,64%
P2 125,82 20,27 113,67 17,76 -9,66% -12,38%
PY2 P6 198,44 273,87 192,47 233,47 -3,01% -14,75%
P10 -179,27 166,38 -200,97 144,61 12,10% -13,08%
P16 -129,60 17,80 -105,17 16,13 -18,85% -9,38%
P11 2,35 5,89 45,31 7,89 1828,09% 33,96%
PY3 P13 -6,89 9,94 0,41 14,23 -105,95% 43,16%
P17 -37,02 6,64 -45,72 9,46 23,50% 42,47%
P3 100,18 24,67 106,35 41,96 6,16% 70,09%
P7 59,61 47,26 58,17 80,27 -2,42% 69,85%
PY4 P12 -46,94 24,42 -66,11 40,40 40,84% 65,44%
P14 16,05 7,71 15,84 12,56 -1,31% 62,91%
P18 -99,30 21,27 -114,25 36,41 15,06% 71,18%
P4 120,67 30,34 146,39 26,89 21,31% -11,37%
PY5 P8 -13,38 514,51 -12,53 442,22 -6,35% -14,05%
P19 -110,74 24,18 -133,86 21,75 20,88% -10,05%

(fonte: elaborado pelo autor)

Percebe-se que os resultados do modelo de poérticos planos foram bons, a excecdo dos
momentos em torno do eixo X no portico PY4, que apresentaram erros um pouco maiores. O
erro relativo na reagéo vertical no pilar P11 é muito grande, todavia isso acontece em funcao
do pequeno valor (2,35 kN) encontrado pelo modelo de portico espacial: o erro absoluto ndo

chega a ser tdo consideravel.

Também deve-se chamar a atencdo para os valores das reagBes devidas as cargas horizontais
em relacdo ao edificio de 16 pavimentos: enquanto a altura total do edificio foi reduzida pela
metade, as reacOes ficaram em meédia quatro vezes menores para 0 vento em y e cinco vezes

menores para 0 vento em X, sendo que em alguns casos ocorreram reducgdes ainda maiores.

6.2.2.2 SolicitagOes em vigas

A tabela 6.28 mostra os valores do diagrama de momentos para a viga V16, no segundo e no

sétimo pavimento, em funcdo das cargas horizontais. O desenho genérico do diagrama € o

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso



128

mesmo mostrado na figura 6.10, no item 6.1.2.2 deste trabalho. Verifica-se que o modelo de

porticos planos apresentou excelentes resultados.

Tabela 6.28 — Momentos fletores, em kN.m, na viga V16, devidos a atuacdo de cargas
horizontais — Edificio de 8 pav.

Modelo Momentos na viga V16 do 2° Pavimento Momentos na viga V16 do 7° Pavimento
My Mg, esq | Mg, dir M My Mg, esq | Mg, dir M
Pértico espacial 70,05 -105,25 | 110,47 | -80,38 17,66 -25,59 27,00 -20,27
Pérticos Planos 69,05 -104,03 | 109,39 | -79,58 19,14 -27,83 29,57 -22,27
Diferenca (%) -1,43% -1,16% -0,98% -1,00% 8,38% 8,75% 9,52% 9,87%

(fonte: elaborado pelo autor)

Os momentos nas vigas sdo em média iguais a metade dos obtidos para edificio de 16

pavimentos. Percebe-se, assim, que neste caso as solicitaces nas vigas foram reduzidas na

mesma proporcao que a reducdo da altura do edificio, diferentemente das reacdes nos pilares.

6.2.2.3 Deslocamentos

Os resultados dos deslocamentos no topo da estrutura sdo mostrados nas tabelas 6.29 e 6.30,

para 0 vento atuando nas direcBes x e y, respectivamente. As figuras 6.17 e 6.18 ilustram

graficamente estes resultados. No modelo de porticos planos, o deslocamento maximo em v,

que ocorre na viga V17, foi extrapolado linearmente com base nos deslocamentos dos pérticos

PY1lePY5.

Tabela 6.29 — Deslocamentos no topo do edificio de 8 pav., devidos ao vento em x

Deslocamento em x .
- - - - Diferenca
Portico Pértico Espacial Pérticos Planos
[mm] [mm] [%]
PX1 9,22 9,72 5,41%
PX2 9,14 9,44 3,27%
PX3 9,09 9,61 5,67%
PX4 9,05 9,68 6,98%
PX5 9,01 9,67 7,39%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Figura 6.17 — Gréfico dos deslocamentos em x no topo do edificio de 8 pav.
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(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.30 — Deslocamentos no topo do edificio de 8 pav., devidos ao vento em y

Deslocamento em y .
Pértico - - - Diferencga
. Portico Espacial Particos Planos
ou Viga
[mm] [mm] [%]
PY1 14,17 14,34 1,22%
PY2 19,34 19,33 -0,05%
PY3 21,72 22,34 2,87%
PY4 24,90 26,39 6,00%
PY5 31,26 31,55 0,94%
V17 33,25 33,55 0,93%

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.18 — Gréfico dos deslocamentos em y no topo do edificio de 8 pav.
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(fonte: elaborado pelo autor)
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Novamente percebe-se que o modelo de pdrticos planos representou muito bem o efeito de
torcdo para o vento atuando na direcdo y, apresentando excelentes resultados e erros
despreziveis. Ja para o vento atuando na direcdo x o efeito de torcdo praticamente inexistiu,
uma vez que as coordenadas em y do centro elastico e do centro geométrico do pavimento sao

muito proximas entre si.

Observa-se também que os deslocamentos obtidos sdo, em média, iguais a aproximadamente

um quarto dos deslocamentos no topo obtidos para o edificio de 16 pavimentos.

6.2.3 Combinac0es de acbes

Foram consideradas as mesmas combinacdes Ultimas mostradas na tabela 6.15. Todavia, neste
caso foram feitas apenas combinacGes lineares, sem a consideracdo das ndo linearidades fisica
e geométrica do concreto, pois o edificio foi classificado como sendo de nos fixos. Utilizou-se

apenas 0 modelo de pértico espacial para estes calculos.

Na tabela 6.31 sdo mostrados os valores minimos e maximos obtidos para as reagdes nos pilares
com as combinacdes consideradas. S8o mostradas também as reacdes obtidas considerando a
atuacdo exclusiva de cargas verticais, majoradas em 1,4, bem como a diferenca das reacoes

verticais maximas em relacgdo a elas.

Tabela 6.31 — ReacBes obtidas com as combinag6es — Edificio de 8 pav.

Reacdes verticais Momentos em torno de y Momentos em torno de x
Pilar Min. Max. |1,4(g+q) | Dif. Min. Max. |1,4(g+q)| Min. Méx. |1,4(g+q)
[kN] [kN] [kN] [%] [kN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [kN.m]
P1 541,67 | 1272,45 | 118161 | 7,69% -2,88 13,12 6,93 -37,86 50,98 8,76
P2 1193,63 | 2566,79 | 2461,10 | 4,29% | -123,15 | 85,55 -25,50 | -24,56 35,83 8,35
P3 | 1457,96 | 2917,68 | 2833,52 | 2,97% | -148,47 | 133,99 | -9,75 | -30,36 | 42,35 8,64
P4 | 1307,81 | 2789,94 | 2688,58 | 3,77% | -146,10 | 88,98 -37,98 | -35,99 53,85 12,37
P5 742,25 | 1670,31 | 1602,37 | 4,24% -2,20 17,67 12,31 -90,90 85,44 -3,07
P6 | 1370,41 | 3513,16 | 3346,47 | 4,98% | -12,77 | 13,69 -0,01 |-392,00 | 378,41 | -9,27
P7 12057,71 | 41742 | 412413 | 1,21% | -137,32 | 141,41 2,62 -71,31 63,20 -5,56
P8 | 2296,07 | 4482,13 | 4468,02 | 0,32% | -62,50 | -2,58 | -49,49 | -737,16 | 709,99 | -17,88
P9 740,56 1670 | 1600,98 | 4,31% -1,54 19,21 13,91 -82,89 95,77 8,48

P10 | 1120,8 | 2843,37 | 2692,79 | 5,59% | -20,33 6,63 -10,84 | -224,86 | 247,34 | 15,73
continua
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continuacdo

Reac0es verticais Momentos em torno de y Momentos em torno de x
Pilar Min. Max. |1,4(g+q) | Dif. Min. Max. |1,4(g+q)| Min. Maéax. |1,4(g+q)
[kN] [kN] [kN] [%] [KN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [KN.m] | [KN.m] | [kN.m]
P11 405,8 | 756,55 | 742,27 | 1,92% -4,22 3,74 -0,34 -9,19 7,77 -1,06
P12 | 1453,94 | 2828,07 | 2788,64 | 1,41% | -60,54 | 118,07 | 42,11 -34,57 34,06 -0,45
P13 | 739,97 | 1296,35 | 1290,57 | 0,45% | -17,76 9,06 -6,53 | -13,27 | 15,30 1,59
P14 | 420,27 | 778,74 | 765,25 | 1,76% -5,21 1,11 -2,41 -10,94 10,72 -0,17
P15 | 544,95 | 1266,56 | 1176,81 | 7,63% | -2,66 14,33 7,87 -48,74 | 39,05 -6,26
P16 | 996,82 | 2151,01 | 2042,14 | 5,33% | -104,85 | 59,59 -31,21 | -32,23 20,83 -7,98
P17 | 430,43 | 839,04 | 807,95 | 3,85% -9,14 7,36 -1,32 -11,51 8,10 -2,44
P18 |1204,03 | 2365,13 | 2281,72 | 3,66% | -77,23 | 114,71 | 25,74 -31,45 28,69 -1,73
P19 | 909,56 | 1938,98 | 1845,95 | 5,04% | -100,89 | 28,11 | -49,85 | -42,35 | 28,52 -8,94

(fonte: elaborado pelo autor)

Como pode-se perceber, as reagdes verticais maximas tiveram acréscimos em relacdo a
combinacdo 1,4(g+q) bem menores do que no edificio de 16 pavimentos, sendo o maior deles
na ordem de 7%, enquanto que naquele edificio chegavam a 30%. Todavia, verifica-se que 0s
momentos maximos sdo muito maiores do que os obtidos com a atuacdo exclusiva de cargas
verticais. Por exemplo, considerando-se o pilar P8: ao dividir o momento maximo em torno de
X (-737,16 kN.m) pela reacdo vertical maxima (4482,13 kN), obtém-se uma excentricidade de
16 cm. A titulo de comparacdo, essa mesma excentricidade obtida com a combinacédo 1,4(g+q)
é igual a 0,4 cm. A excentricidade minima determinada pela NBR 6118:2014, por sua vez, é
igual a 4,2 cm (1,5 + 0,03x90 cm, sendo 90 cm a largura do pilar P8 nesta direcdo). Assim,
verifica-se que os momentos devidos as combinacdes que contém a a¢do do vento podem gerar
excentricidades quatro vezes maiores que a minima. Por esse motivo, os efeitos do vento sdo

relevantes para o dimensionamento dos pilares.

A figura 6.19 mostra tanto a envoltéria dos diagramas de momentos fletores quanto o diagrama
para a combinacdo exclusiva de cargas verticais (1,4g + 1,4q) na viga V16, para o 2°

pavimento, onde os acréscimos sdo maiores do que nos andares superiores.

Percebe-se que ha grandes acréscimos nos valores da envoltéria em relagdo aos do diagrama
devido as cargas verticais, principalmente nos momentos negativos, sendo assim fundamental

considerar os efeitos do vento para o dimensionamento das vigas.
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Figura 6.19 — Momentos fletores, em kN.m, na V16 no 2° pav. — Edificio de 8 pav.
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(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

Por exemplo, com a secdo de 20 por 55 cm da viga V16, para 0 momento negativo maximo de

-148,79 kN.m, obtido junto ao pilar P8 pelo diagrama devido as cargas verticais, & necessaria

uma armadura com As=7,23 cmz2; enquanto que para 0 momento negativo maximo de -274,44

kN.m, obtido pela envoltéria de diagramas, é necessaria uma armadura com As=14,48 cm?2.

6.3 EDIFICIO DE 4 PAVIMENTOS

Para a andlise das atuagdes exclusivas das cargas verticais ou horizontais foram feitas analises

lineares de primeira ordem. As combinacfes de acBes foram calculadas através de simples

combinacdes lineares dos resultados, uma vez que o edificio foi classificado como de nos fixos.

6.3.1 Atuacéo exclusiva de cargas verticais

Serdo apresentados a seguir os resultados obtidos com a atuagdo das cargas verticais,

permanentes e acidentais, sem majoracao.

6.3.1.1 Reag0es

As tabelas 6.32 e 6.33 mostram os resultados obtidos para as rea¢des verticais nos pilares, bem

como as diferencas relativas dos mesmos em relacdo aos resultados obtidos pelo modelo de

portico espacial.
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Tabela 6.32 — Reagdes verticais, em kN, nos pilares P1 a P10 — Edificio de 4 pav.

Pilar

Modelo
P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7 P8 P9 P10

Pértico espacial | 389,71 | 849,43 | 988,51 | 916,54 | 527,16 | 1152,06 | 1520,11 | 1557,50 | 587,00 | 951,76

Sem ajustes | 377,36 | 822,28 | 957,88 | 858,56 | 539,20 | 1162,24 | 1677,00 | 1559,12 | 545,88 | 1223,40
Diferenca (%) | -3,17% -3,20% -3,10% -6,33% 2,28% 0,88% 10,32% 0,10% -7,01% 28,54%
Com ajustes | 398,96 | 826,88 | 957,96 | 902,08 | 541,76 | 1193,56 | 1573,00 | 1547,56 | 571,92 | 1099,68
Diferenca (%) | 2,37% -2,65% -3,09% -1,58% 2,77% 3,60% 3,48% -0,64% -257% | 1554%
Com molas | 390,48 | 842,80 | 952,56 | 889,44 | 547,00 | 1200,36 | 1539,36 | 1585,80 | 570,20 | 1069,40
Diferenca (%) 0,20% -0,78% -3,64% -2,96% 3,76% 4,19% 1,27% 1,82% -2,86% 12,36%

Vigas Continuas

Sem molas | 378,32 | 817,52 | 992,08 | 872,36 | 540,84 | 1163,60 | 1654,52 | 1532,20 | 545,00 | 1197,48
Diferenca (%) | -2,92% -3,76% 0,36% -4,82% 2,60% 1,00% 8,84% -1,62% -7,16% 25,82%
Com molas | 389,88 | 848,12 | 964,00 | 901,60 | 553,28 | 1179,24 | 1548,32 | 1566,20 | 565,76 | 1049,40
Diferenca (%) 0,04% -0,15% -2,48% -1,63% 4,95% 2,36% 1,86% 0,56% -3,62% 10,26%

Grelhas

Porticos Planos | 396,29 | 853,98 | 972,87 | 904,16 | 529,33 | 1178,39 | 1532,22 | 1561,99 | 583,99 | 1039,90
Diferenca (%) 1,69% 0,54% -1,58% -1,35% 0,41% 2,29% 0,80% 0,29% -0,51% 9,26%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.33 — Reagdes verticais, em kN, nos pilares P11 a P19 — Edificio de 4 pav.

Pilar
P11 P12 P13 P14 P15 P16 P17 P18 P19

Modelo

Portico espacial | 226,58 | 938,07 | 419,87 | 415,82 | 400,25 | 718,52 | 226,53 | 848,24 | 549,09

Sem ajustes | -301,36 | 1278,28 | 536,12 | 303,40 | 375,36 | 875,44 | -102,04 | 1008,12 | 486,64
Diferenca (%) | -233,00% | 36,27% | 27,69% | -27,04% | -622% | 21,84% | -14504% | 18,85% | -11,37%
Com ajustes | -71,88 | 1124,64 | 505,64 | 306,96 | 399,92 | 860,04 | -50,88 | 964,00 | 530,88
Diferenca (%) | -131,72% | 19,89% | 20,43% | -26,18% | -0,08% | 19,70% | -122,46% | 13,65% | -3,32%
Commolas | -24,52 |1110,20 | 505,56 | 303,08 | 398,44 | 790,96 | 93,20 | 890,84 | 527,72
Diferenca (%) | -110,82% | 1835% | 2041% | -27,11% | -0,45% | 10,08% | -58,86% | 502% | -3,89%

Vigas Continuas

Sem molas | -229,36 | 1196,44 | 500,36 | 315,48 | 374,60 | 889,48 | -110,28 | 1050,12 | 502,00
Diferenca (%) | -201,23% | 2754% | 19,17% | -24,13% | -6,41% | 23,79% | -148,68% | 23,80% | -8,58%
Commolas | 63,04 |1022,60 | 463,84 | 309,48 | 399,12 | 801,20 | 97,00 | 919,92 | 540,68
Diferenca (%) | -72,18% 9,01% | 1047% | -2557% | -0,28% | 1151% | -57,18% | 845% -1,53%

Grelhas

Pérticos Planos | 94,62 959,38 | 413,58 | 419,57 | 398,43 | 805,70 | 115,72 | 880,23 | 542,32
Diferenca (%) -58,24% 2,271% -1,50% 0,90% -0,45% 12,13% | -48,92% 3,77% -1,23%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Inesperadamente os erros dos modelos de pavimento que consideram a interferéncia dos pilares
(vigas continuas com ajustes ou com molas e grelhas com molas) ficaram um pouco maiores
do que os dos edificios de 8 e 16 pavimentos, como pode-se verificar nas médias normalizadas
databela 6.34. Uma explicacdo possivel é o fato de que tanto o térreo quanto o Gltimo pavimento
ndo sdo exatamente pavimentos tipo, em fungdo do engaste do pilar na fundagdo ou da nédo
continuidade do pilar no tramo superior, respectivamente. Os erros devidos a aproximagao de
considera-los como pavimentos tipo sdo mais visiveis em edificios baixos, pois ha um menor

numero de pavimentos intermediarios que se enquadram melhor nesta mesma aproximacao.

Tabela 6.34 — Médias normalizadas dos erros cometidos nas reagdes verticais pelos
diferentes modelos — Edificio de 4 pav.

Modelo nRMSE nME
Sem ajustes 25,51% 17,28%
Vigas Com ajustes 16,33% 11.22%
Continuas i 12270
Com molas 12,22% 8,56%
Sem molas 23,04% 15 80%
Grelhas ’
Com molas 9,17% 6,64%
Porticos Planos 1,42% 6,73%

(fonte: elaborado pelo autor)

A figura 6.20 chama a atencdo de como as reacOes verticais nos pilares P11 e P17 sdo
subestimadas por todos 0os modelos. Nota-se também a inversdo de sinal nos modelos mais
simples, como ja havia acontecido para os outros edificios. O modelo de vigas continuas com
ajustes também apresenta resultados ruins, pois como os pilares sdo mais esbeltos neste edificio
nenhum deles foi considerado como um engaste, logo a rigidez ao giro dos pilares

intermediarios foi desconsiderada.

Se os erros dos modelos de pavimento podem ser explicados em parte pela aproximacao por
pavimentos tipo, 0 mesmo néo se aplica diretamente ao modelo de porticos planos. Todavia,
deve-se lembrar que este ultimo é na verdade uma subestruturacdo por grelhas e pdrticos, logo
também depende indiretamente dos resultados de um modelo de pavimento, no caso de grelhas
com molas, que é utilizado para determinar as cargas transversais concentradas aplicadas a cada
portico. Essa subestruturacdo pode ser feita a partir dos pdrticos em x ou dos porticos em y:
dependendo da escolha, adicionam-se as cargas da outra direcdo utilizando-se as solicitacdes
da grelha com sinais trocados. Neste trabalho optou-se desde o inicio por utilizar os pérticos

em y para determinar as reacdes verticais por praticidade, uma vez que eles contém todos os
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pilares do edificio, o que ndo acontece com 0s porticos em X, que ndo englobam o pilar P8.
Todavia, neste caso especifico em que os erros ficaram um pouco maiores, testou-se a utilizagdo
das reacOes verticais obtidas pelos poérticos em x. Os resultados expostos na figura 6.21
demonstram que neste caso esta seria realmente a melhor op¢éo, pois os porticos em x modelam
justamente as diferencas entre os comprimentos dos vaos que geram as maiores diferencas nas
reacOes verticais destes pilares. Nota-se, assim, que é necessario ser mais criterioso sobre qual

direcao de porticos se deve utilizar para a determinacao das reacdes verticais em cada situacao.

Figura 6.20 — Reagdes verticais nos pilares P11 e P17 — Edificio de 4 pav.

Reacdes verticais, em kN
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(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.21 — Comparagdo entre reagdes com porticos planos definidos em x ou emy

Reacdes verticais, em kN
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(fonte: elaborado pelo autor)
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As tabelas 6.35 e 6.36 mostram as reagdes-momento obtidas pelos diferentes modelos, as quais,

em relagdo aos demais edificios, também apresentaram erros relativos consideraveis, mas um

pouco menores.

Tabela 6.35 — ReagGes-momento em torno do eixo X, em kN.m — Edificio de 4 pav.

Pilar
Modelo
P1 P2 P3 P4 P7 P8 P9 P10 P16 P19
Pértico espacial | 1,69 4,18 4,73 6,21 -1,58 -2,33 1,06 3,57 -4,29 -2,55
Sem ajustes 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
[%2)
S | Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
c
‘g’ Com ajustes 1,74 4,24 4,47 7,55 0,00 0,00 0,00 0,00 -4,76 -3,74
3 Diferenca (%) | 3.11% | 1,50% | -544% | 21,54% | -100,00% |-100,00% | -100,00% | -100,00% | 11,01% | 46,67%
3+
-g Com molas 2,24 4,95 5,18 7,76 -2,31 -4,49 2,26 5,82 -5,57 -3,59
Diferenca (%) | 3254% | 1830% | 941% | 24,96% | 4589% | 92,49% | 112,74% | 63,03% | 29,78% | 40,78%
Sem molas 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
§ Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
8 Commolas | 2,32 5,40 5,55 7,91 -2,38 -4,61 2,31 5,68 -5,51 -3,68
Diferenca (%) | 37,43% | 29,19% | 17,34% | 27,42% | 50,63% | 97,75% | 118,16% | 58,96% | 2832% | 44,41%
Porticos Planos 1,66 4,48 3,92 6,10 -2,53 -3,19 0,96 4,32 -4,16 -2,69
Diferenca (%) 1,78% | 718% | -17,12% | -1,77% | 60,13% | 3691% | -9,43% | 21,01% | -3,03% | 549%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.36 — ReagBes-momento em torno do eixo y, em kN.m — Edificio de 4 pav.

Modelo Pilar
P2 P3 P4 P5 P7 P8 P9 P12 P16 P19
Pértico espacial -8,20 2,18 -12,60 4,42 11,54 -23,62 6,03 16,01 -10,17 | -10,30
Sem ajustes 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
§ Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
% Com ajustes 0,00 0,00 -2,12 7,67 20,20 -12,23 3,66 27,33 0,00 -10,31
g Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -83,19% | 73,42% | 7502% | -48,21% | -39,39% | 70,69% |-100,00% | 0,12%
-;és’ Com molas | -3,74 12,01 -8,53 7,42 18,04 -27,87 10,23 27,05 -6,42 -11,75
Diferenca (%) | -54,45% | 450,92% | -32,30% | 67,87% | 56,33% | 17.97% | 6957% | 6893% | -36,87% | 14,03%
continua
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Pilar
P2 P3 P4 P5 P7 P8 P9 P12 P16 P19
Sem molas 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
Diferenca (%) | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00% | -100,00%
Commolas | -349 | 1246 | -10,03 | 7,69 | 2221 | -2852 | 9,91 2396 | -6,26 | -12,40
Diferenca (%) | -57,50% | 471,67% | -20,44% | 73.87% | 92,48% | 20,76% | 64,39% | 49,63% | -3842% | 20,36%

Modelo

Grelhas

Pérticos Planos | -4,30 7,49 -9,36 -0,34 -12,67 0,00 0,99 4,35 -9,55 -9,98
Diferenca (%) -47,56% | 243,58% | -25,71% | -107,69% | -209,79% | -100,00% | -83,58% | -72,83% -6,10% -3,11%

(fonte: elaborado pelo autor)

6.3.1.2 SolicitacGes em vigas

As tabelas 6.37 e 6.38 mostram os resultados dos valores dos diagramas de momentos fletores
para as vigas V9 e V16. Os desenhos dos diagramas genéricos sao 0s mesmos apresentados nas
figuras 6.7 e 6.8, do item 6.1.1.2 deste trabalho.

Tabela 6.37 — Momentos fletores na viga V9, em kN.m — Edificio de 4 pav.

Momento

Modelo
My Mg | Mg,esq | Mg, dir | Mg. | Mg, esq | M¢,dir | Mgp My

Pértico espacial | -22,00 | 50,94 | -52,96 | -35,88 | -5,10 | -19,34 | -44,25 | 39,08 | -20,28

Sem ajustes 0,00 69,65 -56,08 | -56,08 | -26,69 | -41,91 | -41,91 51,44 0,00
§ Diferenca (%) -100,00% 36,73% 5,89% 56,30% 423,33% 116,70% -5,29% 31,63% -100,00%
E Comajustes | -19,05 | 63,94 | -51,44 | -51,44 7,24 -37,47 | -37,47 | 43,99 | -16,97
9) Diferenga (%) | -1341% | 2552% | -2,87% | 4337% | -241,96% | 93,74% | -1532% | 12,56% | -16,32%
-;963 Com molas | -22,27 | 54,83 | -60,66 | -37,37 | -7,58 | -22,51 | -49,27 | 37,09 | -19,77
Diferenca (%) 1,23% 7,64% 14,54% 4,15% 4863% | 1639% | 11,34% | -509% -2,51%
Sem molas 1,74 65,09 | -52,47 | -53,28 | -26,67 | -44,00 | -43,37 | 52,98 3,74
_fct@ Diferenca (%) | -107.91% | 27,78% | -0,93% | 4849% | 422,94% | 12751% | -1,99% | 3557% | -11844%
g Commolas | -19,47 | 51,40 | -57,64 | -36,04 | -7,78 | -23,83 | -50,38 | 38,26 | -16,77
Diferenca (%) | -11,50% | 0,90% 8,84% 0,45% 5255% | 2322% | 1385% | -2,10% | -17,31%

Porticos Planos | -22,43 | 52,67 | -52,44 | -32,01 | -593 | -23,70 | -44,66 | 38,61 | -20,80
Diferenca (%) 1,95% 3,40% -0,98% | -1079% | 1627% | 2254% 0,93% -1,20% 2,56%

(fonte: elaborado pelo autor)

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso



138

Tabela 6.38 — Momentos fletores na viga V16, em kN.m — Edificio de 4 pav.

Momento
Modelo
My Mg Mg, esq Mg, dir Mg M
Pértico espacial -14,60 46,76 -87,45 -102,68 62,15 -33,78
Sem ajustes 0,00 46,84 -111,14 -111,14 78,53 0,00
§ Diferenca (%) -100,00% 0,17% 27,09% 8,24% 26,36% -100,00%
c
‘g Com ajustes -14,96 46,79 -99,86 -99,86 65,42 -30,19
2 Diferenca (%) 2,47% 0,06% 14,19% -2,75% 5,26% -10,63%
3+
-5’ Com molas -14,36 45,51 -90,82 -108,75 61,10 -31,08
Diferenca (%) -1,64% -2,67% 3,85% 5,91% -1,69% -7,99%
Sem molas 1,96 47,79 -112,20 -111,17 78,57 0,10
ﬁ Diferenca (%) -113,42% 2,20% 28,30% 8,27% 26,42% -100,30%
g Com molas -13,16 45,98 -91,57 -109,13 61,49 -30,11
Diferenca (%) -9,86% -1,67% 4,71% 6,28% -1,06% -10,86%
Pérticos Planos -15,15 46,90 -86,29 -103,34 62,14 -33,30
Diferenga (%) 3,77% 0,30% -1,33% 0,64% -0,02% -1,42%

(fonte: elaborado pelo autor)

A tabela 6.39 mostra as médias normalizadas para os erros cometidos por cada modelo.
Percebe-se que os erros dos modelos que ndo consideram a rigidez ao giro dos pilares séo
menores do que os do edificio de 8 pavimentos, uma vez que os pilares possuem secdes menores
e assim interferem menos nos diagramas. Todavia, eles ainda apresentam diferencas
significativas em relacdo ao modelo de portico espacial, indicando que é recomendavel utilizar

molas ou ajustes nos modelos em edificios de todos os portes, inclusive nos mais baixos.

Tabela 6.39 — Médias normalizadas dos erros cometidos em momentos nas vigas —
Edificio de 4 pav.

V9 V16
Modelo
nRMSE nME nRMSE nME
) Sem ajustes | 54,74% | 49,40% | 33,48% | 27,92%
Vigas oo Sustes | 32.47% | 27,08% | 9.61% | 6.47%
Continuas
Com molas 11,45% 9,15% 5,38% 4,23%
Grelh Sem molas 55,85% | 48,58% | 34,38% | 29,11%
relhas
Com molas 10,68% 8,78% 6,11% 4,93%
Poérticos Planos 6,45% 4,53% 1,08% 0,86%

(fonte: elaborado pelo autor)
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Cabe ressaltar que na viga V9 o momento do vdo Mgc € negativo, o que se explica pela pequena
interferéncia dos pilares P6 e P10, que possuem pequenas dimensGes em suas secgoes
transversais e assim nao sdo capazes de interferir significativamente no efeito da diferenca entre
o comprimento dos vados. Nos demais edificios analisados, em que as se¢des destes pilares eram
maiores, 0s momentos neste vao ficaram positivos. O Gnico modelo estrutural que apresentou
momento positivo neste vao para o edificio em questdo foi o de vigas continuas com ajustes,
devido a correcdo (a) do item 14.6.6.1 da NBR 6118:2014, exposta em maior detalhe no item
4.1.1 deste trabalho. E interessante perceber que esta correcdo necessariamente é feita por
envoltorias: considera-se tanto 0 momento negativo, que neste caso € superestimado (-22,17
kN.m), quando o momento positivo considerando os pilares como engastes perfeitos (7,24
kN.m). Desta forma, percebe-se que este ajuste do modelo é a favor da seguranca, mas

extremamente conservador.

6.3.2 Atuacao exclusiva de cargas horizontais

Serdo apresentados a seguir os resultados obtidos com a atuacéo das forcas horizontais devidas
ao vento em seu valor caracteristico. As forcas de vento na direcdo x foram majoradas em
37,75% para contemplar simplificadamente o efeito do desaprumo, que neste caso ndo pode ser
desconsiderado, conforme explicacdo e calculos mostrados no Apéndice 2.

6.3.2.1 Reacg0es

As tabelas 6.40 e 6.41 mostram as reacdes (forcas verticais e momentos em torno do eixo y)
nos pilares obtidas pelos modelos de portico espacial e porticos planos, devidas a atuacéo do
vento na direcdo X ey, respectivamente. O pértico PX4 ndo foi modelado por porticos planos

pois absorve uma parcela muito pequena na carga de vento.

Como pode-se perceber, de um modo geral o0 modelo de pérticos planos apresentou resultados
muito bons se comparado ao de portico espacial. Verifica-se também que as reacdes devidas ao
vento em y sdo muito menores do que as obtidas para o edificio de 8 pavimentos, chegando a

ser quase dez vezes menores no pértico PY1.
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Pértico Espacial Pérticos Planos Diferenca Relativa
Pértico Pilar Fz My Fz My Fz My
[kN] [KN.m] [kN] [kN.m] [%] [%]
P1 -7,91 -4,37 -8,23 -4,70 4,05% 7,55%
P2 -5,26 -20,77 -5,17 -21,97 -1,71% 5,78%
Px1 P3 1,82 -29,36 0,68 -30,91 -62,64% 5,28%
P4 12,50 -18,68 12,71 -19,41 1,68% 3,91%
P5 -4,81 -4,27 -4,60 -3,97 -4,37% -7,03%
PX2 P6 -4,18 -7,96 -5,57 -7,50 33,25% -5,78%
P7 4,42 -27,00 10,17 -23,25 130,09% -13,89%
- P8 4,87 -8,84 - - - -
P9 -5,31 -5,38 -5,61 -6,08 5,65% 13,01%
P10 -3,38 -6,92 -2,17 7,74 -35,80% 11,85%
PX3 P11 -8,19 -4,87 -6,89 -5,44 -15,87% 11,70%
P12 12,59 -13,32 14,67 -14,99 16,52% 12,54%
o4 P13 -1,78 -4,32 - - - -
P14 6,02 -3,90 - - - -
P15 -6,30 4,77 -7,21 -5,44 14,44% 14,05%
P16 -7,81 -15,42 -7,77 -17,43 -0,51% 13,04%
PX5 P17 -1,48 -5,13 -1,16 -5,77 -21,62% 12,48%
P18 8,63 -22,89 9,57 -25,77 10,89% 12,58%
P19 5,56 -4,80 6,57 -5,39 18,17% 12,29%
(fonte: elaborado pelo autor)
Tabela 6.41 — ReacGes devidas a atuacdo do vento em y — Edificio de 4 pav.
Pértico Espacial Pérticos Planos Diferenca Relativa
Pértico Pilar Fz Mx Fz Mx Fz Mx
[kN] [kN.m] [kN] [kN.m] [%] [%]
P1 11,28 8,72 10,08 9,01 -10,64% 3,33%
Py1 P5 6,89 9,22 7,08 9,52 2,76% 3,25%
P9 -4,79 17,38 -4,22 17,97 -11,90% 3,39%
P15 -13,89 8,85 -12,94 9,17 -6,84% 3,62%
P2 24,45 15,43 24,17 15,34 -1,15% -0,58%
P6 27,56 45,47 25,84 45,29 -6,24% -0,40%
PY2 P10 -26,77 30,37 -31,16 30,38 16,40% 0,03%
P16 -20,32 13,17 -18,85 13,27 -7,23% 0,76%
P11 6,65 8,65 17,34 7,82 160,75% -9,60%
PY3 P13 0,04 9,09 -1,62 8,80 -4150,00% -3,19%
P17 -15,51 8,21 -15,72 7,77 1,35% -5,36%
continua
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Pértico Espacial Pérticos Planos Diferenca Relativa
Pértico Pilar Fz Mx Fz MXx Fz MXx
[kN] [kN.m] [kN] [kN.m] [%] [%]
P3 20,17 17,43 20,22 19,11 0,25% 9,64%
P7 5,14 19,08 2,81 20,95 -45,33% 9,80%
PY4 P12 0,26 14,48 -1,12 15,92 -530,77% 9,94%
P14 9,29 9,91 9,16 10,91 -1,40% 10,09%
P18 -29,57 15,93 -31,07 17,64 5,07% 10,73%
P4 27,10 17,29 29,11 16,29 7,42% -5,78%
PY5 P8 -5,79 88,93 -5,73 83,04 -1,04% -6,62%
P19 -22,19 10,44 -23,38 9,95 5,36% -4,69%

(fonte: elaborado pelo autor)

6.3.2.2 Solicitacdes em vigas

A tabela 6.42 mostra os valores do diagrama de momentos para a viga V16 no segundo
pavimento, em funcdo das cargas horizontais. O desenho genérico do diagrama é 0 mesmo
mostrado na figura 6.9, no item 6.1.2.2 deste trabalho. Verifica-se que 0 modelo de porticos
planos novamente apresentou excelentes resultados. Observa-se também gue os momentos nas

vigas sdo cerca de trés a quatro vezes menores do que os obtidos para edificio de 8 pavimentos.

Tabela 6.42 — Momentos fletores, em kN.m, na viga V16, devidos a atuagdo de cargas
horizontais — Edificio de 4 pav.

Momentos na viga V16 do 2° Pavimento
Modelo
My Mg, esq | Mg, dir M,
Pértico espacial 16,41 -32,67 36,65 -24,29
Pérticos Planos 16,83 -33,73 37,89 -25,07
Diferenca (%) 2,56% 3,24% 3,38% 3,21%

(fonte: elaborado pelo autor)

6.3.2.3 Deslocamentos

Os resultados dos deslocamentos no topo da estrutura sdo mostrados nas tabelas 6.43 e 6.44,
para 0 vento atuando nas dire¢Oes x ey, respectivamente. As figuras 6.22 e 6.23 ilustram
graficamente estes resultados. No modelo de pérticos planos, o deslocamento maximo em v,
que ocorre na viga V17, foi extrapolado linearmente com base nos deslocamentos dos pérticos
PY1ePY5.
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Tabela 6.43 — Deslocamentos no topo do edificio de 4 pav., devidos ao vento em x

Deslocamento em x .
. — - — Diferenca
Portico Pértico Espacial Pérticos Planos
[mm] [mm] [%]
PX1 5,06 5,38 6,47%
PX2 5,19 5,41 4,16%
PX3 5,27 5,62 6,62%
PX4 5,33 5,72 7,21%
PX5 5,40 5,79 7,24%

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.44 — Deslocamentos no topo do edificio de 4 pav., devidos ao vento em y

Deslocamento em y .
Pértico - : -~ Diferencga
. Pértico Espacial Pdrticos Planos
ou Viga
[mm] [mm] [%]
PY1 9,17 9,26 0,99%
PY2 9,84 9,89 0,52%
PY3 10,15 10,14 -0,17%
PY4 10,57 10,77 1,95%
PY5 11,40 11,40 0,00%
V17 11,66 11,65 -0,09%

(fonte: elaborado pelo autor)

Figura 6.22 — Grafico dos deslocamentos em x no topo do edificio de 4 pav.
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(fonte: elaborado pelo autor)
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Figura 6.23 — Gréafico dos deslocamentos em y no topo do edificio de 4 pav.
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(fonte: elaborado pelo autor)

Novamente percebe-se que os resultados do modelo de pdrticos planos foram muito bons, que
o efeito da torcdo foi muito bem contemplado, e que os erros na dire¢do x foram um pouco

maiores pois o pilar P8 ndo participa de nenhum pértico em x.

6.3.3 Combinac0es de acbes

Foram consideradas as mesmas combina¢des Ultimas mostradas na tabela 6.15. Neste caso
novamente foram feitas apenas combinacdes lineares, sem a consideracdo das néo linearidades
fisica e geométrica do concreto, pois o edificio foi classificado como sendo de nds fixos.

Utilizou-se apenas o modelo de portico espacial para estes calculos.

Na tabela 6.45 sdo mostrados os valores minimos e maximos obtidos para as reacdes nos pilares
com as combinacdes consideradas. S&o0 mostradas também as reagdes obtidas considerando a
atuacdo exclusiva de cargas verticais, majoradas em 1,4, bem como a diferenca das reacdes

verticais maximas em relagdo a elas.

Tabela 6.45 — Reagdes obtidas com as combinagdes — Edificio de 4 pav.

Reacdes verticais Momentos em torno de y Momentos em torno de x
Pilar Min. Méax. | 1,4(g+q) | Dif. Min. Méax. |1,4(g+q)| Min. Max. |1,4(g+q)
[kN] [kN] [kN] [%] [kN.m] | [KN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [kN.m]
P1 307,2 | 555,06 | 54559 | 1,74% -4,37 9,60 3,74 -10,86 14,45 2,37
P2 625,11 | 1209,74 | 1189,21 | 1,73% | -39,72 22,84 -11,48 | -18,97 26,81 5,85
P3 750,99 | 1400,87 | 1383,92 | 1,22% | -39,41 | 43,96 3,05 -21,22 30,38 6,62
P4 | 659,58 | 1305,92 | 1283,16 | 1,77% | -42,73 | 16,09 | -17,64 | -19,73 | 32,18 8,69

continua
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Reac0es verticais Momentos em torno de y Momentos em torno de x
Pilar Min. Max. |1,4(g+q) | Dif. Min. Max. |1,4(g+q)| Min. Maéax. |1,4(g+q)
[kN] [kN] [kN] [%] [KN.m] | [kN.m] | [kN.m] | [KN.m] | [KN.m] | [kN.m]
P5 381,87 | 743,81 | 738,03 | 0,78% -4,27 11,27 6,18 -14,33 12,00 -1,48
P6 | 732,53 | 1636,03 | 1612,88 | 1,44% | -14,08 9,81 -3,39 | -70,41 | 59,90 -7,40
P7 1077,61 | 2132,47 | 2128,16 | 0,20% | -29,43 | 52,62 16,16 -28,75 25,51 -2,21
P8 1118,83 | 2185,37 | 2180,50 | 0,22% | -41,66 -0,02 -33,07 | -127,35 | 123,18 -3,27
P9 | 426,79 | 826,25 | 821,80 | 0,54% | -5,38 14,82 8,45 -23,39 | 25,76 1,48
P10 622,8 |1354,95 | 1332,47 | 1,69% | -17,28 5,94 -8,61 -39,90 | 47,12 5,00
P11 196,78 | 324,09 | 317,21 | 2,17% -9,61 5,25 -3,06 -12,81 11,75 -0,79
P12 | 683,51 |1323,88 | 1313,30 | 0,81% | -13,32 38,82 22,41 -21,18 19,77 -1,00
P13 | 341,89 | 589,32 | 587,82 | 0,26% -9,89 4,06 -4,29 -12,22 13,82 1,27
P14 | 322,75 | 589,95 | 582,15 | 1,34% -8,30 3,48 -2,86 -14,07 13,76 -0,21
P15 311,41 | 572,01 | 560,34 | 2,08% -4,77 10,62 4,23 -14,79 10,92 -2,55
P16 | 543,57 |1022,99 | 1005,93 | 1,70% | -34,73 | 14,03 | -14,24 | -23,93 | 15,36 -6,00
P17 179,68 | 330,16 | 317,14 | 4,11% -9,75 5,75 -2,82 -13,95 10,14 -2,70
P18 | 643,78 | 1212,37 | 1187,53 | 2,09% | -23,02 47,68 16,92 -22,26 22,51 0,27
P19 | 41147 | 787,36 | 768,72 | 2,42% | -20,04 -0,30 -14.42 | -18,04 12,42 -3,57

(fonte: elaborado pelo autor)

Como pode-se perceber, as reacOes verticais maximas tiveram acréscimos praticamente
despreziveis em relagdo a combinagdo 1,4(g+q), mas ndo pode-se afirmar o mesmo para 0s
momentos, que em alguns casos foram consideravelmente maiores nas combinacdes que

consideram o efeito do vento.

Por exemplo, considerando-se o pilar P8: ao dividir o momento maximo em torno de x (-127,35
kN.m) pela reacéo vertical maxima (2185,37 kN), obtém-se uma excentricidade de 5,82 cm. A
titulo de comparagéo, essa mesma excentricidade obtida com a combinacédo 1,4(g+q) € igual a
0,15 cm. A excentricidade minima determinada pela NBR 6118:2014, por sua vez, € igual a
2,85 cm (1,5 + 0,03x45 cm, sendo 45 cm a largura do pilar P8 nesta direcdo). Assim, verifica-
se que 0s momentos devidos as combinagcfes que contém a acdo do vento podem gerar
excentricidades duas vezes maiores que a minima. Por esse motivo, neste edificio os efeitos do
vento podem ser importantes para o dimensionamento dos pilares, mas com menor relevancia
do que no edificio de 8 pavimentos, onde a excentricidade calculada neste mesmo pilar foi

quatro vezes maior do que a minima.
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A figura 6.24 mostra tanto a envoltoria dos diagramas de momentos fletores quanto o diagrama
para a combinacdo exclusiva de cargas verticais (1,4g + 1,4q) na viga V16, para o 2°

pavimento, onde 0s acréscimos sdo maiores do que nos andares superiores.

Figura 6.24 — Momentos fletores, em kN.m, na V16 do 2° pav. — Edificio de 4 pav.

1,4g + 1,4q - 2° Pavimento

143,76
-122,43
-20.45 -47.29
[N /I
P19 P8 P4
65,46 87,01
Envoltoria - 2° Pavimento
16237 -186,05
42,64 -11,55
e _A

vv

69,60 89 68

(fonte: elaborado pelo autor com base no software Robot Structural Analysis)

Percebe-se que 0s acréscimos sdo despreziveis nos momentos positivos mas significativos nos
momentos negativos, sendo recomendavel considerar os efeitos do vento para 0

dimensionamento das vigas.

Por exemplo, com a secdo de 20 por 55 cm da viga V16, para 0 momento negativo maximo de
-143,76 kN.m, obtido junto ao pilar P8 pelo diagrama devido as cargas verticais, & necessaria
uma armadura com As=6,97 cmz2; enquanto que para 0 momento negativo maximo de -186,05

kN.m, obtido pela envoltoria de diagramas, é necessaria uma armadura com As=9,24 cm2,

6.4 AVALIACAO DA RIGIDEZ HORIZONTAL GLOBAL DOS EDIFICIOS

A rigidez horizontal global dos edificios foi avaliada neste trabalho com base nos
deslocamentos maximos nos seus topos. A NBR 6118, no item 13.3, imp8e um limite a estes
deslocamentos, igual ao valor da altura total do edificio dividido por 1700, em funcéo dos danos
que podem ser causados as paredes ndo estruturais (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE
NORMAS TECNICAS, 2014, p. 77). Para calcula-los, consideraram-se as combinacdes
frequentes de servico com o vento atuando como ac¢éo variavel principal, conforme mostrado
na tabela 6.46.
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Tabela 6.46 — Combinacdes de servico para avaliacdo dos deslocamentos no topo

NUmero Combinagao Tipo
4.1 1,09 + 0,4q + 0,3v,
4.2 1,0g + 0,4q — 0,3v
g 9 - 1,0g + 0,3v + 0,4q
4.3 1,0g + 0,49 + 0,3v,
4.4 1,09 +0,4q — 0,3v,

(fonte: elaborado pelo autor)

Os resultados obtidos para os trés edificios, admitindo-se combinac@es lineares de primeira
ordem e desconsiderando-se a ndo-linearidade fisica do concreto, sdo mostrados na tabela 6.47.

Tabela 6.47 — Deslocamentos maximos no topo por analises de primeira ordem

Deslocamento maximo calculado [mm]
C(;Jen;téirr\l/?ggo Edificio de 16 pavimentos | Edificio de 8 pavimentos | Edificio de 4 pavimentos
Em x Emy Em x Emy Em x Emy
4.1 20,73 -6,09 7,19 -1,60 5,31 -0,44
4.2 -2,28 -2,76 1,66 -1,44 2,07 -0,25
4.3 11,29 31,78 4,50 8,45 3,90 3,73
4.4 16,78 -40,63 6,03 -11,49 3,57 -3,26
Deslocamento H/1700 = 48000/1700 H/1700 = 24000/1700 H/1700 = 12000/1700
maximo permitido 28,24 mm 14,12 mm 7,06 mm

(fonte: elaborado pelo autor)

Percebe-se que os resultados obtidos para os edificios de 4 e 8 pavimentos estdo dentro do limite
da NBR 6118:2014, todavia 0 mesmo ndo acontece para o edificio de 16 pavimentos, podendo-
se concluir, com isso, que a estrutura deste Gltimo deveria necessariamente ser redimensionada.
A maneira mais eficaz de aumentar a sua resisténcia horizontal global seria aumentando as
alturas das vigas dos porticos de contraventamento. A utilizacdo de sistemas de
contraventamento auxiliares, como por exemplo nucleos rigidos nas caixas dos elevadores,
também seria conveniente. De fato, ao analisar os elevados valores obtidos para as areas de ago
considerando-se os efeitos do vento, no item 6.1.3 deste trabalho, ja houve indicios de que a

utilizacdo de sistemas auxiliares de contraventamento seria aconselhavel para este edificio.

Mesmo que os resultados da tabela 6.47 para os deslocamentos no topo do edificio de 16
pavimentos ficassem dentro dos valores limites estabelecidos pela Norma, deve-se atentar para
o fato de que este edificio, tendo sido classificado como de nds moveis, deve obrigatoriamente

ser analisado com a consideracao dos efeitos de segunda ordem e da ndo-linearidade fisica do
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concreto. Com isso, os deslocamentos aumentam consideravelmente, especialmente devido a
ndo-linearidade fisica, que reduz consideravelmente as rigidezes dos elementos estruturais. A
tabela 6.48 mostra os resultados com analises deste tipo: o deslocamento de 81,71 mm, muito
superior ao limite permitido, indica que de fato a estrutura do edificio em questdo esta muito
mais flexivel do que poderia. A tabela 6.49 mostra os acréscimos devidos as ndo-linearidades

fisica e geométrica no deslocamento maximo, que ocorre na dire¢do -y para a combinacéo 4.4.

Tabela 6.48 — Deslocamentos maximos no topo do edificio de 16 pavimentos por
anélises de segunda ordem

Combinagio Deslocamento maximo [mm]
de servico Em X Emy
4.1 44,49 -13,71

4.2 -2,70 -5,69

4.3 24,06 62,34

4.4 36,99 -81,71

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela 6.49 — Acréscimos no deslocamento méaximo devidos as nao-linearidades

Deslocamento [mm]
12 Ordem sem NLF 40,63
ANLF +30,21
A 2%ordem +10,87
Final 81,71

(fonte: elaborado pelo autor)

Com este resultado para o edificio de 16 pavimentos constata-se que seria interessante utilizar
um critério na etapa de pré-dimensionamento que ja servisse de indicativo para a rigidez
horizontal global do edificio. O parametro o pode ser utilizado, todavia ndo € o critério ideal
para este objetivo pois sua formulacdo depende da magnitude das cargas verticais, que
influenciam significativamente a estabilidade global mas ndo os deslocamentos horizontais
propriamente ditos. Por exemplo, a analise estrutural de um edificio muito carregado
horizontalmente e pouco carregado verticalmente pode resultar em grandes deslocamentos
horizontais e ainda assim apresentar efeitos de segunda ordem despreziveis. Uma avaliacdo
inicial desta rigidez para o pré-dimensionamento da estrutura evitaria que deslocamentos t&o

elevados fossem obtidos.
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7 CONSIDERACOES FINAIS

Neste capitulo serdo apresentadas as conclusdes deste trabalho e as sugestdes de pesquisa que
podem dar prosseguimento aos estudos sobre os assuntos aqui abordados.

7.1 CONCLUSOES

No estudo das cargas verticais, verificou-se a importancia de utilizar modelos estruturais que
considerem a rigidez ao giro dos pilares, pois o modelo classico de vigas continuas sem ajustes
e o de grelhas sem molas apresentaram grandes erros tanto nas solicitacbes das vigas quanto

nas reag0es nos pilares, inclusive com inverséo no sinal de algumas reagdes verticais.

Com isso, concluiu-se também que os ajustes da NBR 6118:2014 para o modelo de vigas
continuas devem ser compatibilizados, ou seja, os momentos calculados nas extremidades
devem ser adicionados como cargas nas vigas e os pilares internos com largura maior do que
um quarto da altura do pavimento devem ser considerados como engastes. Utilizando-se a
simples superposicdo de diagramas, as correcdes serviriam apenas para as solicitacOes das

vigas, mas os erros nas reacoes seriam iguais aos do modelo sem ajustes.

Utilizando as equac0es (4.10), (4.11) e (4.12) deste trabalho para a distribuicdo dos momentos,
os ajustes da Norma neste modelo se mostraram adequados para 0s apoios externos. J& para 0s
apoios internos os ajustes apresentaram falhas, pois a consideracdo de engastes apenas quando
a largura do pilar € maior do que um quarto da altura do pavimento faz com que as rigidezes ao
giro de pilares com largura ligeiramente menor do que esta sejam desconsideradas. Os
resultados indicam, inclusive, que o limite estabelecido na NBR 6118:1980, de um quinto da
altura do pavimento para a largura do pilar, parecia ser mais adequado. Todavia, a propria
concepcdo de considerar o pilar como um apoio simples ou como um engaste € uma
simplificacdo e sempre apresentara erros, pois entre estes casos limites ha infinitas situaces
intermediarias. Desta forma, conclui-se 0 modelo melhorado com molas € superior, pois
considera a correta rigidez ao giro de todos os pilares. Além disso, a utilizacdo do modelo com
molas é mais pratica e rapida do que o célculo dos ajustes, desde que seja utilizado um software

que permita a introducdo de vinculos elésticos.
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O modelo de vigas continuas foi muito Gtil durante a concepcdo inicial da estrutura, quando
foram feitos estudos preliminares para a introducdo dos pilares. Além disso, o conceito de
utilizar vigas apoiando outras vigas, inerente a este modelo, se mostrou fundamental no
momento de determinar os vaos utilizados para o pré-dimensionamento das mesmas. A correta
compreensdo do funcionamento da estrutura do pavimento se inicia pela compreensdo da

relagdo entre as vigas, que pode ser facilmente interpretada através deste modelo.

O modelo de grelhas com molas foi o que obteve os melhores resultados para as reacfes
verticais nos pilares e para as solicitacfes nas vigas entre os modelos de pavimento utilizados.
Nos casos aqui analisados, todavia, as diferencas obtidas nos resultados entre este modelo e 0
de vigas continuas com molas ndo foram tdo grandes, uma vez que 0s momentos torgores nas
vigas foram todos muito pequenos, praticamente despreziveis, e porque ndo houve nenhum
cruzamento que apresentasse dificuldade na determinacdo de qual viga se apoia em qual. Este
modelo também foi Util na obtencdo das reacGes nos pilares para o processo iterativo utilizado

no pré-dimesionamento dos mesmos.

Cabe ressaltar que a modelagem do pavimento por uma grelha foi feita com maior rapidez do
gue por vigas continuas, pois neste caso o projetista deve efetuar manualmente as transmissdes
de esforcos entre ela, enquanto que no modelo de grelhas tais transmissdes ja sao contempladas
automaticamente pelo software. Assim, conclui-se que se por um lado o modelo de vigas
continuas € mais pratico para fazer estudos de vigas isoladas, por outro 0 modelo de grelhas se

mostra mais pratico e rapido para a modelagem do pavimento como um todo.

A subestruturacdo por grelhas e pérticos planos apresentou resultados ainda melhores do que
os obtidos pelas grelhas para as reagdes verticais nos pilares e solicitacdes nas vigas. Porém,
nos resultados do edificio de quatro pavimentos, onde o modelo de grelhas apresentou seus
piores resultados, verificou-se que a escolha da diregdo na qual os pérticos estdo definidos pode

ser relevante para a obtencdo de valores mais precisos das reagdes verticais.

Por outro lado, nenhum dos modelos acima citados obteve bons resultados para as reacoes-
momento devidas a atuacdo exclusiva de cargas verticais. Tal fato se deve a ndo consideracao
dos deslocamentos horizontais gerados por essas cargas nos modelos de pavimento, e a ndo
compatibilizagdo dos mesmos no modelo de porticos planos, que superestima os deslocamentos
(e consequentemente as reagdes-momento) de determinados porticos e subestima os de outros.

Verificou-se, assim, que seria importante elaborar uma formulacéo para a compatibilizacao dos
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deslocamentos horizontais devidos as cargas verticais no modelo de porticos planos,
semelhante a utilizada para cargas horizontais.

No estudo das cargas horizontais, 0 modelo de pdérticos planos, utilizado com a formulagéo
apresentada para a distribuicdo das cargas de vento entre as subestruturas de contraventamento,
obteve excelentes resultados nos trés edificios analisados para os deslocamentos no topo,
reacOes e solicitacOes nas vigas. Também conseguiu captar muito bem o efeito de tor¢éo que
ocorre em funcdo da excentricidade das cargas de vento. Verificou-se, assim, que este € um
procedimento altamente recomendado para a utilizacdo durante a formacéo académica, uma vez
que além de apresentar bons resultados ele também demonstra mais claramente como ocorre a
transmissdo das cargas horizontais no edificio. Além disso, com este modelo pode-se estudar
cada pértico isoladamente, sendo dtil inclusive como ferramenta projetual para avaliar a

importancia de cada um deles no sistema de contraventamento.

Constatou-se que o parametro a pode ser utilizado na etapa de pré-dimensionamento como um
bom indicador inicial da estabilidade global. Todavia, provavelmente o ideal seria utilizar
também um indicador inicial da rigidez horizontal global do edificio que ndo dependesse da
magnitude das cargas verticais. Uma avaliacdo inicial desta rigidez poderia evitar os grandes
deslocamentos horizontais obtidos para o edificio de 16 pavimentos. Com base nos resultados
para este edificio, pode-se concluir que os critérios de pré-dimensionamento usualmente
utilizados, como os que foram apresentados no Apéndice 1 deste trabalho, ndo séo suficientes
para garantir uma rigidez horizontal global adequada em edificios altos com estrutura de

contraventamento composta apenas por porticos.

No estudo das combinacdes de acdes no ELU verificou-se, como esperado, que o efeito do
vento é muito significativo em edificios altos, sendo fundamental considera-lo para o
dimensionamento dos pilares e das vigas dos pdrticos, especialmente nas dos pavimentos
inferiores, onde as envoltérias de momentos fletores apresentaram maiores acréscimos em
relagdo aos valores obtidos com uma combinacao exclusiva de cargas verticais. No edificio de
quatro pavimentos este efeito foi bem menor, mas ainda assim, com base nos resultados obtidos,

ndo é aconselhavel despreza-lo, mesmo em edificios de menor porte como este.

Observou-se também que com os modelos utilizados é possivel colocar em pratica o processo
de aproximacdes sucessivas: 0s resultados dos modelos mais complexos puderam ser

comparados com os dos modelos mais simples, verificando-se assim se os resultados estavam
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coerentes entre si e buscando-se explicar os motivos das diferengas mais proeminentes. Em
particular, este processo se mostrou importante na modelagem do pértico espacial, pois sendo
este modelo muito complexo é aconselhavel possuir uma estimativa inicial dos valores a serem
obtidos nos resultados da anélise para a verificacdo de eventuais erros de modelagem. Por
exemplo, neste trabalho foram encontrados alguns erros na introducéo das cargas atuantes apos
a comparacdo destes resultados, os quais foram prontamente corrigidos. Neste sentido, a
afericdo da igualdade entre a soma de reacdes verticais e soma das cargas verticais atuantes

também se mostrou como um importante critério de verificacéo.

Com relagéo aos softwares utilizados, constatou-se que o Ftool apresenta como vantagem sua
simplicidade, o que facilita a modelagem estrutural e a visualizag&do dos resultados. Além disso,
ele oferece recursos muito interessantes como por exemplo a utilizagdo de vinculos elasticos e
a possibilidade de analisar varias estruturas simultaneamente em um mesmo arquivo. Verificou-
se, todavia, que uma possivel melhoria neste software seria a inclusdo da possibilidade de
divisdo de carregamentos, 0 que permitiria a realizacdo de combinagdes de acées. O Robot
Structual Analysis, por outro lado, apresenta maior complexidade e exige um maior tempo de
adaptacdo por parte do usuario, mas também oferece um maior poder de célculo, possibilitando
a realizacdo de analises por modelos estruturais mais complexos. Alguns recursos avancados
oferecidos por este software foram muito importantes neste trabalho, como por exemplo a
inclusdo de diafragmas rigidos no modelo de pdrtico espacial e a analise de segunda ordem pelo
processo P-Delta. Outro ponto positivo que ele apresenta é a possibilidade de trabalhar com
planilhas editaveis de geometria, propriedades e cargas atuantes. De um modo geral, pode-se
concluir que ambos os softwares sdo adequados para o uso académico, tanto por terem

apresentado respostas positivas, quando por oferecerem licencas gratuitas para estudantes.

Em suma, verificou-se neste trabalho que os modelos mais simples sdo importantes tanto para
a compreensdo do funcionamento da estrutura quanto como ferramenta projetual, se utilizados
nas etapas de concepcéo estrutural e de pre-dimensionamento dos elementos, bem como na
verificacdo dos resultados. Por outro lado, constatou-se que de fato o0 modelo de portico espacial
é capaz de representar mais realisticamente todos os comportamentos estruturais, como ficou
visivel por exemplo na compatibilizacdo dos deslocamentos horizontais devidos as cargas
verticais. Além disso, 0s programas comerciais usualmente utilizam o modelo de portico

espacial, logo € fundamental que o engenheiro tenha pleno dominio de sua utilizacéo.
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Desta forma, conclui-se que, no &mbito académico, € interessante que os estudantes sigam
utilizando os modelos mais simples em sua formacéo, mas também venham a utilizar modelos
mais complexos como o de portico espacial em etapas posteriores do curso, de maneira que
degraus de aprendizagem sejam vencidos e eles consigam construir o conhecimento na area de
analise e projeto estrutural de forma gradual, relacionando o conhecimento adquirido em

diferentes etapas de sua formacao.

7.2 SUGESTOES DE PESQUISA

A seguir sdo listadas sugestfes de pesquisa para dar prosseguimento aos estudos dos assuntos
abordados neste trabalho.

- Estudo do desempenho de modelos estruturais em edificios com outras caracteristicas em
planta. Por exemplo, pode-se trabalhar com plantas estruturais que apresentem cruzamentos de
vigas nos quais seja dificil identificar qual viga se apoia em qual, ou nos quais 0s momentos
torcores sejam significativos. Neste caso as diferencas entre os modelos de vigas continuas e

de grelhas devem ser mais significativas.

- Estudo do desempenho de modelos estruturais em edificios com outros sistemas de

contraventamento, como por exemplo contendo nucleos rigidos e/ou painéis trelicados.

- Estudo do desempenho do modelo estrutural de pdrtico espacial com lajes modeladas por
elementos finitos, e verificacdo das diferencas no comportamento global da estrutura em relacédo

aos modelos abordados neste trabalho.

- Utilizacéo de tramos rigidos nas modelagens estruturais, a fim de simular mais realisticamente
0 comportamento dos pilares, bem como de considerar as excentricidades de forma e avaliar a

sua importancia, uma vez que estas foram desprezadas no presente trabalho.

- Anélise de edificios com diferentes se¢Bes de pilares e de vigas nos diversos pavimentos,
(secbes maiores nos pavimentos inferiores e menores nos superiores), avaliando-se as
diferencas entre os resultados obtidos por diferentes modelos estruturais e/ou o efeito destas

variacdes de secBes na estabilidade global e na rigidez horizontal dos pérticos.
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- Elaboracdo, para o modelo de pérticos planos, de uma formulagéo para a compatibilizacéo
entre os deslocamentos horizontais nos pérticos causados por cargas verticais, semelhante a que

foi utilizada neste trabalho para as cargas horizontais.

- Elaboracgéo de um critério de prée-dimensionamento que avalie a rigidez horizontal global do

edificio, a fim de evitar antecipadamente que ocorram grandes deslocamentos no topo.

- Estudo comparativo do dimensionamento e detalnamento das armaduras em funcdo das
solicitacbes calculadas por cada um dos modelos, com possivel enfoque para o detalhamento

dos nos de porticos.
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APENDICE 1 - PRE-DIMENSIONAMENTO DOS ELEMENTOS
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Al.1 Critérios de prée-dimensionamento

Neste item serdo abordados os critérios de pré-dimensionamento que foram utilizados neste
trabalho. A NBR 6118:2014 ndo faz nenhuma referéncia sobre o pré-dimensionamento
propriamente dito, estando a cargo do projetista determinar qual critério ir& utilizar, uma vez
que nesta etapa do projeto busca-se apenas fazer uma estimativa inicial para que seja possivel
efetuar a primeira analise estrutural. Muitas vezes é necessario alterar essas dimensdes pré-
estabelecidas em funcdo de posteriores verificaces e dimensionamentos dos elementos.
Quanto mais preciso for o critério de pré-dimensionamento, menor a chance de que alteraces
sejam necessarias. Se as alteracBes posteriores forem significativas, pode ser necessario efetuar

uma nova analise estrutural.

Al.1.1 Lajes

O pré-dimensionamento de uma laje consiste em determinar sua espessura, que sera utilizada
nos seus posteriores dimensionamentos e verificacbes, bem como na determinacdo nas cargas

de peso préprio da estrutura.

Giongo (2007, p. 58), estabelece, para critério de pré-dimensionamento de lajes, que:

Se a laje for armada em duas diregdes, isto é, se a relacdo entre os vaos efetivos maior
e menor for menor do que 2, a espessura da laje pode ser adotada entre os limites de
um cinquenta avos (1/50) e um quarenta avos (1/40) do vao tedrico menor. Se a
relacdo entre os vaos for maior que 2, esses limites se modificam para um quarenta e
cinco avos (1/45) e um trinta avos (1/30) do menor véo.

Outro critério possivel de ser utilizado € uma determinacdo de uma versdo anterior da NBR
6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 1980), a qual dispensava o
calculo rigoroso das flechas caso a condicdo da equacdo (Al.1) fosse verificada. Na versédo
atual da Norma referida esta determinacéo ndo consta, ou seja, atualmente as flechas devem ser
verificadas mesmo que a condicdo supracitada seja atendida. Todavia, pode-se usé-la para
estimar o valor de espessura das lajes. Para tanto, deve-se acrescer ao valor da altura atil da laje
0 cobrimento e o raio estimado da armadura. Bessa (2015, p. 1) sugere que o lado direito da
equacdo (Al.1) seja utilizado para estimar a altura da laje (h) propriamente dita, ao invés da
altura atil (d), uma vez que atualmente os cobrimentos exigidos sdo maiores do que no periodo

de vigéncia da NBR 6118:1980, ou seja, atualmente a diferenca entre essas alturas € maior.
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(Al.1)

§
g

Sendo:
d = altura util da laje;

L = menor vao da laje;

y, = constante que depende da relacéo entre os vaos e das condi¢des de apoio;

3 = constante que depende do tipo de aco utilizado.

Os valores de {r, sdo determinados pela tabela Al.1, para lajes armadas em uma direcdo; e pela

figura Al.1, para lajes armadas em duas diregdes.

Tabela Al.1 — Valores de {s,, para lajes armadas em uma direcéo

Tipos de vinculagbes

Valores de s,

Simplesmente apoiadas 1,0
Continuas 1,2
Duplamente engastadas 1,7
Em balango 0,5

(fonte: adaptado de ASSOCIAGAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 1980)

Figura Al.1 — Valores de s, para lajes armadas em duas dire¢des

2y

T7rr7riy

4 1
1, 3 2 .y . P [y
H 2,0 1,9 1,7 1,7
T 1,7 1,7 1,7
7 F : 1,3 |
4 E 1,3
a LLLLL
1,7 1 s 1,1 1 1,0
L 1,1 4 1,1 1,0 4 1,0
rIrrzzr7z
1,7 1,4 5 1,1 o7 0,6
- 0'5 2 4 E 0,5 0,5 0,5
1,7 1,3 é 4 1,0 é 4 o5
] 05" os* F os5* E 4 o3*
3 < “ 7777777

(fonte: ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 1980)
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Sendo:

[, = vdo maior;

L, = vdao menor;

Ndmero superior: valor de s, para [, /L, =1,

Numero inferior: valor de {, para L,/l, = 2, podendo usar-se para razéo entre lados maior
que 2, exceto nos casos assinalados com asterisco.

Deve-se interpolar linearmente os valores de , para /L, entre 1 e 2.
Os valores de {5 s@o obtidos em funcdo do aco utilizado, através da tabela A1.2.

Tabela A1.2 — Valores de {5

Aco utilizado Valores de y3para lajes macicas
CA-50 25
CA-60 20

(fonte: adaptado de ASSOCIAGAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 1980)

Ao adotar-se espessuras por critérios de pré-dimensionamento, deve-se atentar aos limites
minimos estabelecidos pela Norma vigente. Segundo a NBR 6118 (ASSOCIACAO
BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014), as espessuras minimas para lajes macicas

sdo:

a) 7 cm para lajes de cobertura que ndo estejam em balango;

b) 8 cm para lajes de piso que ndo estejam em balanco;

¢) 10 cm para lajes em balanco;

d) 10 cm para lajes que suportam veiculos com peso total menor ou igual a 30 kN;
e) 12 cm para lajes que suportam veiculos com peso total maior do que 30 kN.

Campos Filho (2014, p. 7) sugere uma alternativa mais precisa a fim de determinar-se a
espessura das lajes. Esta alternativa se baseia na verificagdo do estado limite de servico de
deformacdes excessivas, que é exigida pela NBR 6118:2014. Segundo ele, deve-se inicialmente
arbitrar a espessura da laje como sendo igual ao valor minimo permitido, e entdo calcular sua
flecha provavel. Caso a flecha calculada seja inferior a flecha admissivel, adota-se a espessura
minima. Caso contrario, aumenta-se a espessura em 1 cm e faz-se um novo calculo,
prosseguindo-se dessa forma em um processo iterativo que termina quando a condicéo for

atendida. Como o dimensionamento da laje ainda ndo foi efetuado nesta etapa do projeto, a
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armadura necesséria ainda ndo foi calculada e por isso ndo é conhecida a rigidez da peca. Por

esse motivo, é necessario estimar o momento de inéercia equivalente da seco.

Al.1.2 Vigas

O pré-dimensionamento de uma viga com se¢do retangular consiste em determinar sua altura e
sua largura, que serdo usadas para determinacdo de sua rigidez para a andlise estrutural, bem

como para das cargas de peso proprio, e no seu posterior dimensionamento.

A largura das vigas geralmente é determinada em funcao das espessuras das paredes, que sdo

definidas no projeto arquitetonico.

A altura das vigas pode ser determinada por formulas de pré-dimensionamento. Neste trabalho
foram utilizadas as relagdes sugeridas por Di Pietro (2000), mostradas na tabela Al1.3, entre a

altura (h) e o véo (L) de uma viga.

Tabela Al1.3 — Férmulas de pré-dimensionamento que relacionam a altura (h) e o védo
(L) de uma viga em funcéo das condigGes de apoio

Viga Bi-apoiada Continua Em balanco
Concreto armado h=L/8 a L/12 h=L/12 a L/16 h=L/5aL/7
Concreto protendido h=L/12 aL/16 h=L/16 a L/18 h=L/7 a L/9

(fonte: DI PIETRO, 2000)

Al1.1.3 Pilares

O pré-dimensionamento de um pilar consiste em determinar as suas dimensfes em planta para
que ele resista as forgas normais e aos momentos aos quais esta submetido, que devem ser
estimados por algum critério. Geralmente calcula-se a area da secdo transversal do pilar, e as
dimensGes propriamente ditas sdo determinadas em fungdo da planta arquitetdnica. Muitas

vezes é necessario redimensionar os pilares em etapas posteriores do projeto.

De acordo com os resultados obtidos por Melo (2013), um critério de pré-dimensionamento de
pilares que propiciou uma boa estimativa, considerando um edificio de 10 pavimentos, é a
utilizagdo das equacdes (A1.2) e (A1.3), adaptadas de equacdes propostas por Bacarjit (1993,
apud Melo, 2013).

1 BACARIJI, E. Andlise de estruturas de edificios: projeto de pilares. Dissertagdo (Mestrado em Engenharia) -
Escola de Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, 1993.
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N,
A = <_d> Yeorr (Al.2)

Sendo:

A, = &rea da secdo transversal do pilar;

N, = forca normal de célculo estimada;

Yeorr = fator de correcdo, de acordo com a tabela Al.4;

o;4 = tensdo ideal de calculo do concreto, de acordo com a equacao (Al.3);

0iqa = 0,85. fcq + p(0s2 — 0,85f.4) (AL1.3)

Sendo:
0;q = tensdo ideal de célculo;
~.q = resisténcia de calculo do concreto;
p = taxa de armadura (razdo entre a area de aco e de concreto da se¢do transversal);

05, = tensdo no aco relativa a deformacdo especifica de 0,2%.

O fator de correcao y,,,, busca levar em conta os efeitos dos momentos fletores atuantes. Neste
trabalho optou-se por utilizar os valores da tabela A1.4 (BACARJI?, 1993, apud MELO, 2013).

Tabela Al.4 — Valores do fator de corre¢do y o

Posicéo do pilar Fator de correco y.orr
Intermediéario 1,80
Extremidade 2,20

Canto 2,50

(fonte: BACARIJI, 1993, apud MELO, 2013)

Num primeiro momento o valor da forca normal de célculo a ser utilizada na equacao (Al.2)
pode ser estimada por um processo simplificado de areas de influéncia dos pilares, que
considera a distancia média entre os pilares em planta, como mostra a figura A1.2 (MELO,

2013). As taxas de carga a serem utilizadas (que levam em consideragéo todo o carregamento,

2 BACARII, E. Andlise de estruturas de edificios: projeto de pilares. Dissertagdo de Mestrado — Escola de
Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, 1993.
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inclusive peso proprio) sdo mostradas na tabela A1.5 (DI PIETRO, 2000, p. 108). A forca
normal é a taxa de carga multiplicada pela &rea de influéncia do pilar e por um coeficiente de
majoracdo para fins de calculo. Para um valor mais preciso dessas forgcas normais, € possivel
realizar um segundo pré-dimensionamento dos pilares, apds obtidas as reacdes em analises
estruturais de modelos mais simples que simulam os pavimentos (como grelhas ou vigas

continuas).

Figura A1.2 — Area de influéncia do pilar

P, P Ps
» ; T , .
iérea de influéncia) E s
. 'do pilar Ps ! L2
area de Woilar i diari !
influéncia q :(pl ar intermediarig) q ! s
do pilar P4 ! [ b 3
(pilar de extremidade)
L:/2
Py [ mF: +
: L4/2
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q :.r’.-‘/////.-‘a’.-‘a’.)// BN
: VA E AL ER AL L, L 4 2
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. | . f .\ﬁL ——
P7 _ P Po sreate
L2 L,/2 L./2 L./2 influéncia
L L L L do pilar Pq
7 1 | | (pilar de canto)
L, L
L L L
1 | 1

(fonte: MELO, 2013)

Tabela A1.5 — Valores estimados de taxa de carga

Pavimento Taxa de carga [KN/m?]
Cobertura 5
Tipo 10

(fonte: adaptado de DI PIETRO, 2000)

Apesar de este procedimento ter apresentado resultados mais satisfatorios para o edificio de 10
pavimentos analisado por MELO (2013), para edificios de pequeno porte a utilizacdo da

equacdo (Al.4), para pilares intermediarios, e da equacgédo (Al.5), para pilares de extremidade
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e de canto, ambas propostas por Bastos® (2005, apud MELO, 2013), se mostraram como um

critério mais adequado, além de mais simples.

Ac

Sendo:

Ny

= 0,6 fr + 0,42

1,45. N,
A, =—2 "2
0,6. o + 0,42

A, = éarea da secdo transversal do pilar, em cmz;

N, = forga normal de célculo estimada, em kN;

fer= resisténcia caracteristica & compresséo do concreto, em KN/cm2,

(A1.4)

(AL.5)

A NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 73) ndo

permite que a secdo transversal de pilares e pilares-parede apresente uma dimensdo menor do

que 19 cm. Em casos especiais, permite a consideracdo de uma das dimensdes entre 14 cm e 19

cm, desde que os esforcos solicitantes de calculo a serem considerados no dimensionamento

sejam multiplicados por um coeficiente adicional y,,, de acordo com a tabela A1.6. Em qualquer

caso, a Norma referida estabelece como area da se¢do transversal minima o valor de 360 cmz2.

Tabela Al.6 — Valores do coeficiente adicional y,,, para pilares e pilares-parede

Yn = 1,95 — 0,05 b;

b >19 18 17 16 15 14

cm

Yn 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 1,25
onde

b é a menor dimensao da secao transversal, expressa em centimetros (cm).

NOTA O coeficiente v, deve majorar os esforcos solicitantes finais de calculo quando de
seu dimensionamento.

(fonte: ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 73)

SBASTOS, P. S. Pilares de concreto armado. Bauru, 2005. Notas de aula da disciplina de Estruturas de Concreto
I da Universidade Estadual Paulista.
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O pré-dimensionamento de lajes foi feito com base nos critérios de Giongo (2007) e da NBR

6118:1980, que foram explicados em maior detalhe no item Al.1.1 deste Apéndice. Calculou-

se a espessura por cada um desses critérios, e por fim tirou-se a média entre elas. Foram

consideradas, ainda, as limitacGes de espessuras minimas determinadas pela NBR 6118:2014.

Adotou-se, entdo, para cada laje, 0 maior valor entre a espessura minima e a média das

espessuras calculadas, sendo esta média arredondada para um numero inteiro. A tabela A1.7

mostra os resultados obtidos. Como pode-se perceber, todas as lajes ficaram com 8 cm de

espessura. Para as lajes que apresentaram uma espessura maior do que 8 cm pelo critério da
NBR6118:1980 (L1, L4, L8, L14 E L20), calculou-se o processo sugerido por Campos Filho

(2014, p. 7), e verificou-se que de fato 8 cm é uma espessura suficiente.

Tabela A1.7 — Pré-dimensionamento de lajes

Espessuras de laje

Laje Lx Ly Lxiky 611\:;:31%80 Giongo | Média | Minima | Adotada
[cm] | [cm] [-] [cm] [cm] [cm] [cm] [cm]
L1 500 325 1,54 8,2 6,5 7,4 8,0 8,0
L2 500 325 1,54 7,1 6,5 6,8 8,0 8,0
L3 500 300 1,67 6,7 6,0 6,3 8,0 8,0
L4 500 400 1,25 8,3 8,0 8,2 8,0 8,0
L5 500 150 3,33 3,5 3,3 3,4 8,0 8,0
L6 650 325 2,00 7,6 6,5 7,1 8,0 8,0
L7 650 325 2,00 7,6 6,5 7,1 8,0 8,0
L8 650 250 2,60 8,3 5,6 6,9 8,0 8,0
L9 325 300 1,08 6,1 6,0 6,0 8,0 8,0
L10 325 300 1,08 5,6 6,0 5,8 8,0 8,0
L11 300 300 1,00 55 6,0 57 8,0 8,0
L12 400 300 1,33 6,7 6,0 6,3 8,0 8,0
L13 300 150 2,00 3,5 3,0 3,3 8,0 8,0
L14 500 325 1,54 8,2 6,5 7,4 8,0 8,0
L15 500 325 1,54 7,1 6,5 6,8 8,0 8,0
L16 240 150 1,60 3,2 3,0 3,1 8,0 8,0
L17 240 150 1,60 3,7 3,0 3,3 8,0 8,0
L18 500 150 3,33 5,0 33 4,2 8,0 8,0
L19 650 325 2,00 7,6 6,5 7,1 8,0 8,0
L20 650 325 2,00 9,3 6,5 7,9 8,0 8,0
continua
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Espessuras de laje
Laje Lx Ly Lily 61'1\:3?1%80 Giongo | Média | Minima | Adotada
[cm] | [cm] [-] [cm] [cm] [cm] [cm] [cm]
L21 260 150 1,73 34 3,0 3,2 8,0 8,0
L22 260 150 1,73 3,4 3,0 3,2 8,0 8,0

(fonte: elaborado pelo autor)

Al.3 Pré-dimensionamento das vigas

As vigas, por sua vez, foram pré-dimensionadas de acordo com os critérios sugeridos por Di
Pietro (2000), expostos no item Al.1.2 deste Apéndice. Todavia, em alguns casos foram
consideradas outras condi¢fes de projeto que fizeram com que algumas delas tivessem sua
altura modificada. Por exemplo, optou-se por utilizar vigas com altura de 55 cm em todo o
contorno do edificio, para fins de uniformizacao por razdes arquitetdnicas (altura de esquadrias,
forros). Além disso, utilizou-se 55 cm de altura nas vigas V9 e V13 para melhorar a estabilidade
global do edificio: foram feitos calculos preliminares das rigidezes dos porticos e do parametro
a, € chegou-se a conclusdo de que 0 aumento da altura dessas vigas, que antes estavam com 40
cm e 30 cm, respectivamente, aléem de melhorar consideravelmente a estabilidade global dos
edificios, equilibraria a distribui¢do das cargas horizontais entre os porticos nesta direcdo. Por
fim, foi necessario utilizar esta mesma altura de 55cm nas vigas V2 e V4, em func¢éo dos grandes
momentos negativos junto aos apoios dos pilares P7 e P12 — esta modificacdo foi feita apos
analise estrutural preliminar pelo modelo de vigas continuas. Considerou-se, ainda, 30 cm como
altura minima para as vigas. Como largura, utilizou-se 20 cm para vigas que suportam paredes

externas, e 15 cm para as demais. A tabela A1.8 mostra as dimens6es adotadas.

Tabela A1.8 — Dimensfes adotadas para as vigas

. Largura | Altura
Viga [cm] [cm]
V1 20 55
V2 15 55
V3 15 55
V4 15 55
V5 15 30
V6 20 55
V7 20 55

continua
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continuacdo

e Largura | Altura
[cm] [cm]
V8 15 40
V9 15 55
V10 15 30
V11 15 30
V12 15 30
V13 15 55
V14 15 55
V15 15 55
V16 20 55
V17 15 55

(fonte: elaborado pelo autor)

Cabe ressaltar que para determinar os vdos a serem utilizados nas férmulas de pré-
dimensionamento de vigas é necessario determinar anteriormente qual viga se apoia em qual.
Tomando como exemplo a viga V10: pode-se considerar que ela se apoia na viga V5,
apresentando neste caso um véo de 2,60 metros (como foi considerado neste trabalho); ou que
ela apoia a viga V5, apresentando neste caso um véao de 5,00 metros. Uma vez que esta
determinacéo estad diretamente relacionada ao modelo de vigas continuas, é possivel concluir
gue um conhecimento adequado deste modelo é importante para uma correta concepcao

estrutural do pavimento e um adequado pré-dimensionamento das vigas.

Al.4 Pre-dimensionamento dos pilares

As dimensdes dos pilares foram determinadas por um processo iterativo, utilizando alguns
modelos estruturais simplificados. Para o edificio de 4 pavimentos utilizou-se as formulas de
pré-dimensionamento propostas por Bastos* (2005, apud MELO, 2013), e para os edificios de
8 e 16 pavimentos utilizou-se as formulas de pré-dimensionamento propostas por Bacarji°
(1993, apud Melo, 2013). Estas formulas foram apresentadas no item A1.1.3 deste Apéndice.

As etapas do processo iterativo citado séo descritas a seguir:

4BASTOS, P. S. Pilares de concreto armado. Bauru, 2005. Notas de aula da disciplina de Estruturas de Concreto
I da Universidade Estadual Paulista.

5> BACARIJI, E. Andlise de estruturas de edificios: projeto de pilares. Dissertagdo (Mestrado em Engenharia) -
Escola de Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, 1993.
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a) Calcula-se, para cada pilar, a sua reacdo vertical pelo modelo classico de vigas
continuas sem ajustes; pelo modelo de grelhas sem molas; e pelo método de
areas de influéncia;

b) Utiliza-se o maior entre os trés valores calculados em (a), majorado e
multiplicado pelo nimero de pavimentos, nas férmulas de pre-
dimensionamento, obtendo-se as dimensdes iniciais de cada pilar;

¢) Com as dimens0es iniciais obtidas na etapa (b), calculam-se as constantes de
mola de cada pilar. Utiliza-se 0 modelo de grelhas com molas e calcula-se a
reacao vertical de cada pilar;

d) Utiliza-se o valor de cada reacdo vertical calculada em (c), majorado,
multiplicado pelo nimero de pavimentos e somado ao peso proprio de cada pilar
(calculado com as dimens6es iniciais obtidas em (b)), nas formulas de pré-
dimensionamento, obtendo-se, assim, as dimensdes de cada pilar.

Este processo pode ser repetido mais vezes, todavia acarretaria em alteracdes despreziveis.
Assim, as dimens0es calculadas na etapa (d), foram utilizadas no restante desse trabalho, para
todas as analises estruturais. Em um projeto real estas dimensdes poderiam ter que ser alteradas
durante o dimensionamento dos elementos, caso a taxa de armadura calculada seja maior do

que a maxima permitida.

As tabelas A1.9, A1.10 e A1.11 mostram as dimensdes adotadas para os edificios de 4, 8 e 16
pavimentos, respectivamente. Mostram, também, as areas de concreto calculadas pelas
férmulas de pré-dimensionamento na etapa (d) do processo iterativo; as constantes de mola que
foram utilizadas nas modelagens estruturais, calculadas de acordo com as equacfes (4.17) e
(4.18), do item 4.2.1 deste trabalho; e os seus pesos préprios distribuidos a cada metro de
comprimento. Optou-se por utilizar pilares estreitos, de modo que ficassem, sempre que
possivel, embutidos dentro das paredes. Todavia, levou-se em consideragdo a limitacdo da NBR
6118:2014 de que razéo entre as dimensdes em planta do pilar deve ser menor do que 1:5 para
que este ndo seja considerado um pilar-parede. Por este motivo, em alguns casos foi necessario
aumentar as larguras dos pilares, uma vez que o estudo de pilares-parede foge do escopo deste
trabalho.
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Tabela A1.9 — DimensGes adotadas para os pilares do edificio de 4 pavimentos

Area Dimensdes Constantes de mola Peso

Pilar |necessaria| hx hy KX Ky proprio

[cm?] [cm] [cm] | [kN.m/rad] | [kN.m/rad] | [KN/m]
P1 315,07 | 20,00 | 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P2 685,56 | 35,00 | 20,00 |2,707E+04 | 8,289E+04 | 1,75
P3 788,41 | 40,00 | 20,00 | 3,093E+04 | 1,237E+05 | 2,00
P4 733,36 | 35,00 | 20,00 |2,707E+04 | 8,289E+04 | 1,75
P5 442,19 | 20,00 | 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P6 661,53 | 20,00 | 35,00 | 8,289E+04 | 2,707E+04 | 1,75
P7 827,78 | 40,00 | 20,00 | 3,093E+04 | 1,237E+05 | 2,00
P8 864,07 | 20,00 | 45,00 |1,762E+05 | 3,480E+04 | 2,25
P9 451,21 | 20,00 | 25,00 | 3,021E+04 | 1,933E+04 | 1,25
P10 560,69 | 20,00 | 30,00 |5,220E+04 | 2,320E+04 | 1,50
P11 57,47 20,00 | 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P12 577,93 | 30,00 | 20,00 | 2,320E+04 | 5,220E+04 | 1,50
P13 259,09 | 20,00 | 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P14 159,29 20,00 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P15 321,32 | 20,00 | 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P16 641,06 | 30,00 | 20,00 | 2,320E+04 | 5,220E+04 | 1,50
P17 109,85 20,00 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P18 732,80 | 35,00 | 20,00 |2,707E+04 | 8,289E+04 | 1,75
P19 432,78 | 20,00 | 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
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(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela A1.10 — Dimensdes adotadas para os pilares do edificio de 8 pavimentos

Area Dimenso6es Constantes de mola Peso

Pilar |necessaria| hx hy KX Ky proprio

[cm?] [cm] [cm] | [kN.m/rad] | [kN.m/rad] | [KN/m]
P1 808,16 | 20,00 | 40,00 | 1,237E+05 | 3,093E+04 | 2,00
P2 1520,21 | 75,00 | 20,00 |5,800E+04 | 8,156E+05 | 3,75
P3 1729,29 | 85,00 | 20,00 | 6,573E+04 | 1,187E+06 | 4,25
P4 1620,47 | 80,00 | 20,00 | 6,187E+04 | 9,899E+05 | 4,00
P5 983,77 | 20,00 | 50,00 | 2,417E+05 | 3,867E+04 | 2,50
P6 1700,25 | 20,00 | 85,00 | 1,187E+06 | 6,573E+04 | 4,25
P7 2061,93 | 80,00 | 25,00 | 1,208E+05 | 1,237E+06 | 5,00
P8 2264,79 | 25,00 | 90,00 | 1,762E+06 | 1,359E+05 | 5,63
P9 1004,32 | 20,00 | 50,00 |2,417E+05 | 3,867E+04 | 250
P10 1354,73 | 20,00 | 70,00 | 6,631E+05 | 5,413E+04 | 3,50
P11 387,28 | 20,00 | 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00

continua
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Area Dimensdes Constantes de mola Peso
Pilar |necessaria| hx hy KX Ky proprio

[cm?] [cm] [cm] | [kN.m/rad] | [kN.m/rad] | [KN/m]
P12 1413,13 | 70,00 | 20,00 |5,413E+04 | 6,631E+05 | 3,50
P13 663,51 | 35,00 | 20,00 |2,707E+04 | 8,289E+04 | 1,75
P14 434,10 20,00 20,00 | 1,547E+04 | 1,547E+04 | 1,00
P15 816,31 | 20,00 | 40,00 | 1,237E+05 | 3,093E+04 | 2,00
P16 1267,82 | 65,00 | 20,00 |5,027E+04 | 5,309E+05 | 3,25
P17 525,75 | 25,00 | 20,00 | 1,933E+04 | 3,021E+04 | 1,25
P18 1362,43 | 70,00 | 20,00 |5,413E+04 | 6,631E+05 | 3,50
P19 1232,65 | 60,00 | 20,00 |4,640E+04 | 4,176E+05 | 3,00
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(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela Al.11 — Dimensdes adotadas para os pilares do edificio de 16 pavimentos

Area Dimensodes Constantes de mola Peso

Pilar |necessaria| hx hy Kx Ky proprio

[cm?] [cm] [cm] | [KN.m/rad] | [KN.m/rad] | [kN/m]
P1 1791,22 | 20,00 | 90,00 | 1,409E+06 | 6,960E+04 | 4,50
P2 3173,92 | 105,00 | 30,00 | 2,741E+05 | 3,357E+06 | 7,88
P3 3635,12 | 120,00 | 30,00 | 3,132E+05 | 5,011E+06 | 9,00
P4 3461,48 | 115,00 | 30,00 | 3,002E+05 | 4,411E+06 | 8,63
P5 2079,53 | 25,00 | 85,00 | 1,484E+06 | 1,284E+05 | 5,31
P6 3446,71 | 30,00 | 115,00 | 4,411E+06 | 3,002E+05 | 8,63
P7 4259,55 | 140,00 | 30,00 | 3,654E+05 | 7,958E+06 | 10,50
P8 4661,46 | 35,00 | 135,00 | 8,324E+06 | 5,595E+05 | 11,81
P9 2099,40 | 25,00 | 85,00 | 1,484E+06 | 1,284E+05 | 5,31
P10 2692,81 | 25,00 | 110,00 | 3,217E+06 | 1,661E+05 | 6,88
P11 1001,36 | 50,00 | 20,00 | 3,867E+04 | 2,417E+05 | 2,50
P12 2927,47 | 115,00 | 25,00 | 1,737E+05 | 3,675E+06 | 7,19
P13 1388,75 | 70,00 | 20,00 |5,413E+04 | 6,631E+05 | 3,50
P14 956,34 | 50,00 | 20,00 | 3,867E+04 | 2,417E+05 | 2,50
P15 1796,55 | 20,00 | 90,00 | 1,409E+06 | 6,960E+04 | 4,50
P16 2621,00 | 105,00 | 25,00 | 1,586E+05 | 2,798E+06 | 6,56
P17 1175,48 | 60,00 | 20,00 | 4,640E+04 | 4,176E+05 | 3,00
P18 2855,60 | 115,00 | 25,00 | 1,737E+05 | 3,675E+06 | 7,19
P19 2674,33 | 105,00 | 25,00 | 1,586E+05 | 2,798E+06 | 6,56

Sendo:

hx = dimensao do pilar, em planta, na direcao X;

(fonte: elaborado pelo autor)
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hy = dimenséo do pilar, em planta, na direcao y;
KXx = constante de mola em torno do eixo X;
Ky = constante de mola em torno do eixoy.

Com as dimens@es dos pilares definidas, foi possivel desenhar as plantas de férmas dos
edificios, que se encontram no Apéndice 4. Cabe ressaltar que devido a configuracdo
arquiteténica alguns pilares nédo ficaram centrados nos respectivos n6s do pavimento (como por
exemplo nos pilares P1, P4, P10, P15 e P19). Este tipo de excentricidade, chamada de
excentricidade de forma, foi desconsiderada neste trabalho. Fontes (2005, p. 18) sugere que
sejam usados trechos rigidos caso opte-se por considerar essas excentricidades, todavia este
mesmo autor diz que elas costumam ter efeitos despreziveis e que sua inobservancia é comum

em projetos.
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APENDICE 2 - DETERMINACAO DAS CARGAS ATUANTES
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A2.1 Determinacao das cargas verticais

Inicialmente, determinou-se as cargas distribuidas sobre as lajes. Como carga permanente, além
do peso proprio das lajes, considerou-se em todas elas o peso de piso ceramico e de forro falso:
a tabela A2.1 mostra os valores adotados para essas cargas, sugeridos por Campos Filho (2014).
Além disso, admitiu-se o valor de 3 kN/m2 como carga acidental para todos os compartimentos
— este valor foi obtido pela NBR 6120:1980, e se justifica pelo fato de as salas comerciais
poderem ter maltiplos usos, inclusive como salas de aula. Os espacos inicialmente destinados

a banheiros também podem vir a ser integrados a estas salas em eventuais reformas.

Tabela A2.1 — Cargas atuantes nas lajes

Cargas permanentes ()
Tipo de carga | Valor [kN/mZ?]
Peso Proprio | 0,08x25 = 2,00

Piso ceramico 0,85
Forro Falso 0,50
Total 3,35

Cargas acidentais (q)

Tipo de carga | Valor [kN/mZ?]
Uso e ocupagéo 3,00
Total 3,00

(fonte: elaborado pelo autor)

Assim, todas as lajes possuem uma carga distribuida total de 6,35 kN/m2, a excecdo da laje L11,
que apoia diretamente algumas paredes. Admitiu-se que a carga advinda dessas paredes é
distribuida uniformemente sobre ela, resultando, nesta laje, em uma carga permanente adicional
de 2,75 kN/m2. As demais paredes do pavimento tipo estdo posicionadas acima de vigas ou
dispostas de tal maneira sobre as lajes que, devido ao efeito arco, é possivel admitir que elas
transmitem cargas concentradas diretamente para as vigas, como € o caso das paredes acima

das lajes L5, L13 e L18 — dessa forma, ndo interferem no carregamento das mesmas.

Utilizou-se o método das charneiras plésticas em sua formulag&o simplificada para determinar
a transmissédo das cargas das lajes para as vigas. A figura A2.1 mostra as charneiras plasticas
das lajes do pavimento, e ilustra em maiores detalhes a transmissdo das cargas da laje L1 para
as vigas V1, V2, V7 e V8. Na prética este processo foi automatizado com uso da tabela A2.2,
adaptada de Bessa (2015, p. 13).
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Figura A2.1 — Charneiras pléasticas das lajes do pavimento e laje L1 em detalhe

CHARNEIRAS: LAJE L1:
Lajes do pavimento tipo p = 6,35 kN/m?

Ry = 3,82 kN/m
3

1) A=3,33m?
F = 3,33x6,35 = 21,13 kN
F/L = 21,13/3,25 = 6,50 kN/m

2) A=691m?
F =6,91x6,35 = 43,88 kN
F/L = 43,88/5 = 8,78 kN/m

3) A=1,95m?
F = 1,95x6,35 = 12,41 kN
FIL = 12,41/3,25 = 3,82 kN/m

4) A=4,06 m?
F =4,06x6,35 = 25,77 kN
R; = 6,50 KN/m F/L =25,77/5= 5,15 KkN/m

5,15 kN/m
8,78 kN/m

R
Ro

(fonte: elaborado pelo autor)

Tabela A2.2 —Reages das vigas pelo método das charneiras plasticas

Tipo K, K, Reacdes

Ry =Rs=05.K,.L,.p
Ry, =R, =05.Ky.Ly.p

K, =05/2

L, =L,

120733 | K,=1-K, | K, =0366/A| R, =Ry = 05.K,.L,.p
Ry = 0,63.Ky. Ly.p
1<0733 | K, =0683.1| K,=1-K, | Ry =037.Le.p

Ry = 0,63.K,.Ly.p
R, =0,63.K,.Ly.p

K.=1-K, | K,=05/2
* Y y =05/ R;=037.K,.Ly.p
Ly =L, Ry=037.K.L,.p
120578 | K,=1-K, | K, =0,289/4
7 * YooY Ry =R3=05.K,.L,.p
1 R, =R, = 05.K,.L,.
A<0578 | K,=0866.1| K,=1-K, | 2 '* x b

A=0,789 Ky=1-K, | K, =03%/1| R, = 0,63.Ky.Ly.p
R, =R, =05.K,.Lp.p
1<0789 | K,=06341 | K,=1—K, | R3=037.Ky.Ly.p

ARR AR R RN

L4 21 a=1Ly/L,

(fonte: adaptado de BESSA, 2015)

Além das cargas advindas das lajes, também foram calculados o peso proprio das vigas e 0 peso

das paredes acimas delas. A carga distribuida devida ao peso préprio de cada viga foi obtida
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pela multiplicacdo do peso especifico do concreto armado, igual a 25 kN/m?, pela area da se¢éo
da mesma - para as vigas externas, considerou-se ainda 5 cm de revestimento de argamassa,
com peso especifico de 19 kN/m2. Ja a carga distribuida devida ao peso das paredes foi
calculada considerando trés tipos de fechamentos: alvenaria externa, com espessura de 25 cm
(tijolo de 19 cm e reboco de 6 cm); alvenaria interna, com espessura de 15 cm (tijolo de 9 cme
reboco de 6 cm); e fechamento de vidro, para o qual admitiu-se um peso por area igual a 0,5
kN/mz2 - este valor foi multiplicado pela altura da parede a fim de obter-se a carga distribuida
transmitida a viga. Este fechamento de vidro foi utilizado apenas na sacada, onde ndo é previsto
0 uso de alvenaria. Os furos nas demais paredes devido as esquadrias e as portas foram
desconsiderados, em favor da seguranca. Para o calculo dos fechamentos em alvenaria, admitiu-

se 0 peso especifico de 13 kKN/m?2 para os tijolos e de 19 kN/m2 para os rebocos.

Figura A2.2 — Corte esquematico da escada e modelagem estrutural

V11

VE

V11

g = 6,48 kN/m?
q = 3,00 kN/m? g = 4,05 kN/m?
q = 3,00 kN/m?

L L)

Rg = 12,46 kN/m Rg = 10,36 kN/m
Rq = 6,00 kN/m Rq =6,00 kN/m

2,73 1,27

(fonte: elaborado pelo autor)

A escada foi considerada como bi-apoiada nas vigas V11 e VE, sendo esta Gltima uma viga que
sustenta o patamar da mesma e se apoia nos pilares P14 e P18, estando posicionada na metade
da altura dos andares. Como espessura da laje da escada utilizou-se 12 cm. A figura A2.2 ilustra
0 corte da escada e a sua modelagem estrutural. No lan¢o da escada a carga permanente total é
um pouco maior do que no patamar, devido aos degraus e ao fato de a laje ser inclinada. Para
transferir as reacOes dos apoios da escada para estrutura do pavimento, adicionou-se como carga

uniformemente distribuida a reacdo da viga V11, e a reacdo da VE foi dividida igualmente entre
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pilares P14 e P18 como cargas concentradas (este mesmo procedimento foi feito para o peso

proprio da viga VE).

A tabela A2.3 mostra as cargas verticais distribuidas atuantes nas vigas, e a tabela A2.4 mostra

as cargas concentradas. Para facilitar a organizacao dessas tabelas, as vigas foram discretizadas

em barras, de acordo com a numeragdo usada para 0 modelo estrutural de grelhas (ver figura
5.9, no item 5.4.3.1 deste trabalho).

Tabela A2.3 — Cargas verticais distribuidas sobre as vigas

v Barra gl (P.P.) | g2 (Paredes) | g3 (Lajes) | g (Total) | g (Lajes)
[KN/m] [KN/m] [KN/m] | [KN/m] | [KN/m]
1 3,27 8,84 2,01 14,13 1,80
2 3,27 8,84 1,59 13,70 1,42
3 3,27 8,84 1,47 13,58 1,31
V1 4 3,27 8,84 1,95 14,07 1,75
5 3,27 8,84 0,73 12,85 0,66
6 3,27 8,84 1,59 13,70 1,42
7 3,27 8,84 2,01 14,13 1,80
8 3,27 1,23 2,09 6,59 1,88
9 2,06 0,00 6,63 8,69 5,93
10 2,06 0,00 541 7,47 4,84
V2 11 2,06 5,66 7,07 14,79 4,48
12 2,06 5,66 6,65 14,37 5,95
13 2,06 5,66 2,50 10,23 2,24
14 2,06 5,66 5,40 13,13 4,84
V3 15 2,06 5,66 6,86 14,58 6,14
16 2,06 1,23 2,09 5,38 1,88
17 2,06 0,00 6,63 8,69 5,93
18 2,06 0,00 5,41 7,47 4,84
19 2,06 5,66 5,83 13,55 3,38
V4 20 2,06 5,66 6,17 13,89 3,68
21 2,06 5,66 1,95 9,67 1,75
22 2,06 5,66 1,95 9,67 1,75
23 2,06 5,66 2,84 10,56 2,54
24 1,13 6,24 2,50 9,87 2,24
25 1,13 6,24 3,18 10,54 2,84
V5
26 1,13 6,24 0,00 7,36 0,00
27 1,13 6,24 0,00 7,36 0,00

continua
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i Barra gl (P.P.) | g2 (Paredes) | g3 (Lajes) | g (Total) | g (Lajes)
[KN/m] [KN/m] [KN/m] | [KN/m] | [KN/m]
28 3,27 8,84 2,01 14,13 1,80
29 3,27 8,84 1,59 13,70 1,42
30 3,27 8,84 0,73 12,85 0,66
V6 31 3,27 8,84 0,93 13,05 0,83
32 3,27 8,84 0,00 12,12 0,00
33 3,27 8,84 0,93 13,05 0,83
34 3,27 8,84 1,59 13,70 1,42
35 3,27 8,84 2,01 14,13 1,80
36 3,27 8,84 2,72 14,84 2,44
V7 37 3,27 8,84 1,47 13,58 1,31
38 3,27 8,84 2,72 14,84 2,44
39 1,50 0,00 8,68 10,18 7,77
V8 40 1,50 0,00 5,01 6,51 4,48
41 1,50 0,00 8,68 10,18 7,77
42 2,06 5,66 5,99 13,71 5,37
Vo 43 2,06 5,66 5,78 13,50 5,17
44 2,06 5,66 7,09 14,81 4,50
45 2,06 5,66 7,89 15,61 7,06
46 1,13 6,24 4,19 11,56 3,76
V10
47 1,13 6,24 3,64 11,00 3,26
48 1,13 0,00 13,78 14,91 7,18
V11 49 1,13 6,24 1,12 8,48 1,01
50 1,13 0,00 7,76 8,89 5,10
51 1,13 0,00 8,43 9,55 7,55
V12 52 1,13 6,24 0,00 7,36 0,00
53 2,06 5,66 1,58 9,30 1,42
V13 54 2,06 5,66 1,58 9,30 1,42
55 2,06 5,66 5,07 12,79 4,54
56 2,06 5,66 6,80 14,53 6,09
57 2,06 5,66 7,06 14,78 6,32
V14 58 2,06 5,66 6,26 13,98 5,60
59 2,06 5,66 6,26 13,98 5,60
60 2,06 5,66 6,59 14,31 5,90
61 2,06 0,00 9,52 11,58 8,52
V15
62 2,06 0,00 9,52 11,58 8,52
V16 63 3,27 8,84 3,02 15,14 2,71
64 3,27 8,84 6,40 18,52 5,73
V17 65 2,06 1,23 3,38 6,67 3,03
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Tabela A2.4 — Cargas verticais concentradas

Cargas concentradas - Carregamento permanente (g)

Pilar/Viga| Barra inli\(lz(i)al fli\rllgl [an;] F[i:l’:; Posicdo Motivo
P14 - - - - 14,93 - Escada
P18 - - - - 14,93 - Escada
V13 54 25 26 0 4,55 NG inicial Parede
V13 55 26 27 1,5 4,55 Centro da barra Parede
V13 56 27 28 2,5 4,55 Centro da barra Parede
V14 57 29 30 2,6 4,55 - Parede
V14 59 31 32 0 4,55 NG inicial Parede
V14 60 32 33 2,5 4,55 Centro da barra Parede

Cargas concentradas - Carregamento acidental (q)

Pilar/Viga| Barra inli\lcci)al fli\rlﬁa)l [anl'] TE:\(I;; Posicédo Motivo
P14 - - - - 7,8 - Escada
P18 - - - - 7,8 - Escada

Onde:
xL = distancia do nd inicial até o ponto de aplicacdo da carga

(fonte: elaborado pelo autor)

Somando as cargas concentradas com os produtos de cada carga distribuida pelo respectivo
comprimento de barra, obtém-se o valor total das cargas verticais aplicadas em cada pavimento:
3464,80 kN. Este valor é importante pois pode ser utilizado para verificar-se a soma de reacdes
obtidas nas analises pelos modelos estruturais, podendo servir como indicativo de erros de
modelagem.

Por fim, deve-se considerar também as cargas verticais devidas ao peso proprio dos pilares, mas

estas s puderam ser calculadas ap6s determinadas as dimensdes dos mesmos.

A2.2 Determinagéo das cargas horizontais

As cargas horizontais devidas ao vento foram determinadas de acordo com a NBR 6123:1988.
Admitiu-se que os edificios seriam construidos nos arredores Porto Alegre, em terreno plano, e
em zona urbanizada (categoria IV). Em funcdo de suas dimensdes, os trés edificios se
enquadram na classe B. Com esses dados foi possivel montar as tabelas A2.5, A2.6 e A2.7, que

mostram os calculos das forcas devidas ao vento e dos momentos gerados por elas nas bases
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dos edificios de 4, 8 e 16 pavimentos, respectivamente. Para calcular a for¢a aplicada em cada
pavimento, utilizou-se a equacdo (A2.1), considerando-se a &rea de influéncia do pavimento
como area frontal efetiva. Esta equacdo € uma combinacdo de trés equacdes fornecidas pela
Norma referida. Admitiu-se como simplificacdo que essas forcas sdo aplicadas no centro

geomeétrico de cada pavimento como forgas concentradas.

F =0,613.(V,.5;.5,.53)%.Co. A, (A2.1)

Sendo:

F = forca devida ao vento, em N;

V, = velocidade bésica do vento, em m/s, obtida pela figura 1 da NBR 6123:1988;
S1,S,, 85 = fatores de ajuste da velocidade basica;

C, = coeficiente de arrasto, obtido pela figura 4 da NBR 6123:1988;

A, = érea frontal efetiva, em m2, tomada aqui como a area de influéncia do pavimento.

Tabela A2.5 — Forcas devidas ao vento atuantes no edificio de 4 pavimentos

Edificio de 4 Pavimentos: Caso 1 - Vento na dire¢do y, normal & parede de 24,20 m

Pavimento z Vo S1 | S2(z) | S3 Ae Ca F(z) M(z)
[(m] | [m/s] ) B | 1 | [ [ [m] | [ [kN] | [kN.m]
Cob. 12 45 (1,00| 0,85 1,00 36,30 | 1,14 37,31 447,68
4° 9 45 |1,00| 0,82 1,00 | 72,60 | 1,14 69,43 624,91
3° 6 45 [1,00| 0,78 [1,00| 72,60 | 1,14 62,74 376,45
2° 3 45 [1,00| 0,76 1,00 | 72,60 | 1,14 59,34 178,02

1° 0 45 |1,00| 0,76 |1,00| 36,30 | 1,14 29,67 0,00
SOMA | 258,49 | 1627,06

Edificio de 4 Pavimentos: Caso 2 - Vento na direcdo x, normal & parede de 13,25 m

Pavimento z Vo S1 [ S2(z) | S3 | A®® Ca F(z) M(z)
m] [ [m/s] | [-1 | [T | [ [m] | [ [kN] [kN.m]
Cob. 12 45 (1,00| 0,85 |1,00 19,88 | 0,85 15,23 182,76
4° 9 45 (1,00| 0,82 1,00 39,75 | 0,85 28,35 255,11
3° 6 45 (1,00| 0,78 |1,00 | 39,75 | 0,85 25,61 153,68

2° 3 45 (1,00| 0,76 | 1,00 39,75 | 0,85 24,23 72,68

1° 0 45 (1,00| 0,76 | 1,00 19,88 | 0,85 12,11 0,00

SOMA | 105,53 664,23

(fonte: elaborado pelo autor)
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Edificio de 8 Pavimentos: Caso 1 - Vento na direcdo y, normal a parede de 24,20 m
. z Vo | S1 | S2(z) | S3 | A(2) Ca F(z) M(z)
PN Tm) [ it | [ | [ | @ | | [ | k]| [km]
Cob. 24 45 |1,00| 0,93 | 1,00 36,30 | 1,26 49,03 1176,84
8° 21 45 |1,00| 0,91 | 1,00 72,60 | 1,26 94,85 1991,85
7° 18 45 |1,00| 0,90 |1,00( 72,60 | 1,26 91,26 1642,76
6° 15 45 |1,00| 0,88 | 1,00 72,60 | 1,26 87,20 1307,97
5° 12 45 |1,00| 0,85 | 1,00 72,60 | 1,26 82,47 989,60
4° 9 45 1,00 0,82 [1,00| 72,60 | 1,26 76,74 690,69
3° 6 45 |1,00| 0,78 [ 1,00 | 72,60 | 1,26 69,35 416,08
2° 3 45 |1,00| 0,76 | 1,00 | 72,60 | 1,26 65,59 196,76
1° 0 45 |1,00| 0,76 | 1,00 | 36,30 | 1,26 32,79 0,00
SOMA | 649,28 | 8412,54
Edificio de 8 Pavimentos: Caso 2 - Vento na dire¢do X, normal a parede de 13,25 m
. z Vo | S1 | S2(z) | S3 | A(2) Ca F(z) M(z)
PN [Tl [ it | [ | [ | [ | | [ | k]| [km]
Cob. 24 45 |1,00| 0,93 | 1,00 19,88 | 0,92 19,60 470,47
8° 21 45 |1,00| 0,91 | 1,00 39,75 | 0,92 37,92 796,30
7° 18 45 1,00 090 |1,00| 39,75 | 0,92 36,49 656,74
6° 15 45 |1,00| 0,88 | 1,00 39,75 | 0,92 34,86 522,90
5° 12 45 |1,00| 0,85 | 1,00 39,75 | 0,92 32,97 395,62
4° 9 45 1,00 0,82 |[1,00| 39,75 | 0,92 30,68 276,12
3° 6 45 1,00 0,78 | 1,00 | 39,75 | 0,92 27,72 166,34
2° 3 45 |1,00| 0,76 | 1,00 | 39,75 | 0,92 26,22 78,66
1° 0 45 |1,00| 0,76 | 1,00 19,88 | 0,92 13,11 0,00
SOMA | 259,57 | 3363,14

Tabela A2.7 — Forcas devidas ao vento atuantes no edificio de 16 pavimentos

(fonte: elaborado pelo autor)

Edificio de 16 Pavimentos: Caso 1 - Vento na direcdo y, normal a parede de 24,20 m

. z Vo | S1 |S2(z)| S3 | A(2) Ca F(2) M(z)
PNt iy (sl | [ | [ | @ | m | [ | kN | [k\m]
Cob. 48 45 | 1,00 | 1,01 | 1,00 | 36,30 | 1,37 63,40 3043,37
16° 45 45 | 1,00 | 101 1,00 | 72,60 | 1,37 124,78 5614,98
15° 42 45 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 72,60 | 1,37 122,64 | 5151,03
14° 39 45 | 1,00 | 0,99 | 1,00 | 72,60 | 1,37 120,39 | 4695,30
13° 36 45 | 1,00 | 0,98 | 1,00 | 72,60 | 1,37 118,01 | 4248,26
12° 33 45 | 1,00 | 0,97 | 1,00 | 72,60 | 1,37 115,47 | 3810,44

continua
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Edificio de 16 Pavimentos: Caso 1 - Vento na direcdo y, normal a parede de 24,20 m
. z Vo | S1 |S2(z)| S3 | A(2) Ca F(z) M(z)
PN i) [l | [ | [ | G| md | [ | kN] | [k\m]
11° 30 45 | 1,00 | 0,96 | 1,00 | 72,60 | 1,37 112,75 3382,47
10° 27 45 | 1,00 | 094 | 1,00 | 72,60 | 1,37 109,82 2965,09
9° 24 45 | 1,00 | 0,93 | 1,00 | 72,60 | 1,37 106,63 | 2559,16
8° 21 45 | 1,00 091|100 | 72,60 | 1,37 103,13 2165,74
7° 18 45 | 1,00 | 0,90 | 1,00 | 72,60 | 1,37 99,23 1786,17
6° 15 45 | 1,00 0,88 | 1,00 | 72,60 | 1,37 94,81 1422,15
5° 12 45 | 1,00 | 0,85 | 1,00 | 72,60 | 1,37 89,67 1075,99
4° 9 45 | 1,00 | 082 | 1,00 | 72,60 | 1,37 83,44 750,99
3° 6 45 | 1,00 | 0,78 | 1,00 | 72,60 | 1,37 75,40 452,40
2° 3 45 | 1,00 | 0,76 | 1,00 | 72,60 | 1,37 71,31 213,94
1° 0 45 | 1,00 | 0,76 | 1,00 | 36,30 | 1,37 35,66 0,00
SOMA | 1646,54 | 43337,49
Edificio de 16 Pavimentos: Caso 2 - Vento na direcdo X, normal a parede de 13,25 m
. z Vo | S1 |S2(z)| S3 | A(2) Ca F(2) M(z)
PVt iy [fmisl| [ | [ | G| md | [ | kN | [k\m]
Cob. 48 45 | 1,00 | 1,01 | 1,00 | 19,88 | 1,00 25,34 1216,28
16° 45 45 | 1,00 | 1,01 | 1,00 | 39,75 | 1,00 49,87 2244,03
15° 42 45 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 39,75 | 1,00 49,01 2058,61
14° 39 45 | 1,00 | 0,99 | 1,00 | 39,75 | 1,00 48,11 1876,48
13° 36 45 | 1,00 | 0,98 | 1,00 | 39,75 | 1,00 47,16 1697,82
12° 33 45 | 1,00 | 0,97 | 1,00 | 39,75 | 1,00 46,15 1522,84
11° 30 45 | 1,00 | 0,96 | 1,00 | 39,75 | 1,00 45,06 1351,81
10° 27 45 | 1,00 | 0,94 | 1,00 | 39,75 | 1,00 43,89 1185,00
9° 24 45 | 1,00 | 0,93 | 1,00 | 39,75 | 1,00 42,62 1022,77
8° 21 45 | 100|091 | 1,00 | 39,75 | 1,00 41,22 865,54
7° 18 45 | 1,00 | 0,90 | 1,00 | 39,75 | 1,00 39,66 713,84
6° 15 45 | 1,00 | 0,88 | 1,00 | 39,75 | 1,00 37,89 568,36
5° 12 45 | 1,00 | 0,85 | 1,00 | 39,75 | 1,00 35,84 430,02
4° 9 45 | 1,00 | 0,82 | 1,00 | 39,75 | 1,00 33,35 300,13
3° 6 45 | 1,00 | 0,78 | 1,00 | 39,75 | 1,00 30,13 180,80
2° 3 45 | 1,00 | 0,76 | 1,00 | 39,75 | 1,00 28,50 85,50
1° 0 45 | 1,00 | 0,76 | 1,00 | 19,88 | 1,00 14,25 0,00
SOMA | 658,04 | 17319,83

(fonte: elaborado pelo autor)
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Sendo:

z = cota da laje do pavimento onde sera aplicada a for¢a F(z);

A(z) = area de influéncia do pavimento cuja laje esta na cota z;

F(z) = forca devido ao vento atuando na cota z;

M(z) = momento gerado em relacéo a base do edificio pela forca F(z).

Cabe ressaltar que a NBR 6123, no item 6.6.2 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS
TECNICAS, 1988, p. 21), exige a consideragdo de excentricidades na aplicagdo das forgas de
vento em relacdo ao eixo vertical geométrico dos edificios, causadas pelo vento agindo
obliguamente ou por efeitos de vizinhanga. Essas excentricidades foram desconsideradas neste
trabalho, pois exigiriam a aplicacéo de mais casos de vento nos diferentes modelos estruturais,
gerando uma carga de trabalho extra que agregaria pouco em relacdo aos objetivos
estabelecidos. Para fins de analise, o efeito de torcdo ja é contemplado na aplicacdo de cargas
centradas, em funcdo da assimetria dos edificios. Todavia, em um projeto real estas

excentricidades devem ser consideradas.

Para avaliar aimportancia da acéo do desaprumo foi adotado o procedimento que sera explicado
a seguir. Para cada edificio, admitiu-se, em cada direcdo, um unico angulo de desaprumo, igual
ao valor de ©,, de acordo com a figura 3.6, admitindo-se trés prumadas de pilares (valor minimo
de prumadas dos edificios em questdo, referente ao pdrtico que contém a viga V16, na direcao
y; e ao partico que contém a viga V2, na direcdo x). A carga horizontal ficticia equivalente para
cada pavimento foi entdo calculada multiplicando-se a carga vertical total atuante no mesmo
(igual a 3464,80 kN somados ao peso proprio dos pilares), pela tangente do angulo do
desaprumo, de acordo com a equacdo (3.1). Uma vez determinadas as forcas horizontais
ficticias equivalentes, calculou-se qual o0 momento total gerado por elas na base do edificio,
somando o produto de cada forca pelo seu respectivo braco de alavanca, que é a cota do
pavimento no qual ela é aplicada. Uma vez que esta forca € igual para todos os pavimentos,
pois sdo pavimentos-tipo, foi possivel simplificar este Gltimo calculo através da sua
multiplicacdo pelo somatorio de bragos de alavanca, como mostra a equagédo (A2.2). A tabela
A2.8 mostra os célculos dessas forgas e dos momentos gerados por elas; e a tabela A2.9 mostra
a comparacéo entre as agdes do vento e do desaprumo para cada dire¢do de cada um dos trés

edificios analisados.
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Muowa = ) Faehi = Fy (D hi) (A22)

Sendo:

M;,:c: = momento total na base do edificio, devido as forcas horizontais ficticias equivalentes
ao desaprumo;

Fy = forca horizontal ficticia equivalente por pavimento;

h; = braco de alavanca da forca aplicada no pavimento i, igual a cota do mesmo.

Tabela A2.8 — Caélculo das forgas horizontais ficticias equivalentes ao desaprumo

Fv Oa Fr 2hi Miotal
[KN] [rad] [KN] [m] [KN.m]
16 Pavimentos | 3830,61 | 0,001179 4,51 408,00 1841,88
8 Pavimentos | 3637,68 | 0,001667 6,06 108,00 654,78
4 Pavimentos | 3545,80 | 0,002357 8,36 30,00 250,73

(fonte: elaborado pelo autor)

Edificio

Tabela A2.9 — Comparacdo entre as a¢des do vento e do desaprumo

Momento total na base Razio Desaprumo
Edificio Direcdo Desaprumo | Vento |desaprumo/| pode ser

[KN.m] [KN.m] vento | desprezado?
16 Pavimentos Diregéo X 1841,88 | 17319,83 10,63% Sim
Direcéo y 1841,88 | 43337,49 4,25% Sim
8 Pavimentos D?regéo X 654,78 3363,14 19,47% Sim
Direcéo y 654,78 8412,54 7,78% Sim
4 Pavimentos Diregéo X 250,73 664,23 37,75% Néo
Direcao y 250,73 1627,06 15,41% Sim

(fonte: elaborado pelo autor)

Analisando a tabela A2.9, percebe-se que, seguindo o critério da NBR 6118:2014 apresentado
no item 3.3.2 deste trabalho, as cargas horizontais ficticias equivalentes ao desaprumo podem
ser desprezadas em todos 0s casos, & excecdo das forgas atuantes na dire¢do x no edificio de 4
pavimentos. Como simplificacdo, optou-se por majorar as cargas de vento, neste caso, em

37,75%. Nos demais casos, optou-se por desprezar a acdo do desaprumo.
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APENDICE 3 - METODOS DE ANALISE ESTRUTURAL
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A3.1 Tipos de Analise Estrutural

Segundo Ellwanger (2006, p. 2), a analise estrutural pode ser classificada em fungédo de quais
fatores estdo sendo levados em consideracdo na idealizacdo do comportamento da estrutura. A

figura A3.1 ilustra essas classificagdes, que sdo explicadas a seguir.

Uma andlise é classificada como estatica quando desconsidera a variagdo das cargas aplicadas,
e, consequentemente, da resposta da estrutura ao longo do tempo. Caso leve em consideracao
essas variagdes, a analise é dita dinamica. No caso de uma andlise estatica, pode ser montado
um sistema matricial de equacdes que relacionam as cargas aplicadas na estrutura aos
deslocamentos dos nés, que séo as incdgnitas do problema. Ja no caso de uma analise dinamica,
monta-se um sistema de equacdes diferenciais, onde as incégnitas passam a ser funcgdes
dependentes do tempo (ELLWANGER, 2006, p.2-4).

Figura A3.1 — Classifica¢fes dos tipos de andlises estruturais

Estatica Linear
Analise Analise ,
Fisica

Dinamica Nao-Linear <

Geométrica

(fonte: ELLWANGER, 2006, p.2)

Ellwanger (2006, p. 3) classifica uma anélise como linear quando a rigidez da estrutura
analisada se mantém constante ao longo do processo de aplicacdo das cargas. Por outro lado,
quando a rigidez mencionada varia em funcdo da intensidade das cargas aplicadas, a analise é
dita ndo linear. A nédo-linearidade pode ser fisica, quando ocorre perda de rigidez devido a
fissuracdo ou plastificacdo dos elementos; ou geométrica, quando a variagdo da rigidez ¢

causada por grandes deformac6es da estrutura.

Em uma anélise linear é valido o principio de superposicdo de efeitos, o qual é descrito por
Martha (2010, p. 96):

Esse principio prescreve que a superposicdo dos campos de deslocamentos
provocados por varios sistemas de forcas atuando isoladamente é igual ao campo de
deslocamentos provocado pelos mesmos sistemas de forcas que atuam
concomitantemente.
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Caso opte-se por uma andlise linear, esse principio é muito importante na combinacao de a¢oes
atuantes em uma estrutura, pois neste caso € possivel fazer uma anélise para cada acéo atuando
isoladamente, e, apds obtidos os resultados para cada uma delas, combina-los utilizando os
coeficientes de majoracdo determinados na NBR 6118:2014. Ou seja, ndo é necessario fazer

uma nova analise para cada combinagéo.

A figura A3.2 ilustra o principio de superposi¢do de efeitos, atraves da combinacdo linear de
duas forcas aplicadas em uma viga. Como explicado por Martha (2010, p. 96), mostra-se que
essa combinacao linear das forcas atuantes resulta em deslocamentos que sdo compostos pela

mesma combinacdo linear dos deslocamentos devidos as for¢as atuando isoladamente.

Figura A3.2 — Combinag&o linear de duas forcas e os correspondentes deslocamentos

Legis
s
'
|
'
|

Ligss

77773

(fonte: MARTHA, 2010, p.96)

A NBR 6118 permite que seja feita a analise linear para verificacdo dos estados-limites de
servigo e, atendidas certas condic¢Oes de dutilidade, permite a utilizagcdo dos esfor¢os obtidos
por uma analise linear para o dimensionamento dos elementos estruturais ao estado-limite
Gltimo (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 85):

Os resultados de uma andlise linear sdo usualmente empregados para a verificagdo de
estados-limites de servico.

Os esforcos solicitantes decorrentes de uma analise linear podem servir de base para
o dimensionamento dos elementos estruturais no estado-limite Gltimo, mesmo que
esse dimensionamento admita a plastificacdo dos materiais, desde que se garanta uma
dutilidade minima as pecas.

As condic¢des de dutilidade citadas sdo melhor detalhadas no item 14.6.4.3 da NBR 6118,
conforme exposto a seguir, no que diz respeito a analise linear sem redistribuicdo
(ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 81):
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Para proporcionar o adequado comportamento ditil em vigas e lajes, a posicao da
linha neutra no ELU deve obedecer aos seguintes limites:

a) x/d < 0,45, para concretos com fck < 50 MPa;
b) x/d < 0,35, para concretos com 50 MPa < fck < 90 MPa.

Esses limites podem ser alterados se forem utilizados detalhes especiais de armaduras,
como, por exemplo, os que produzem confinamento nessas regides.

No que diz respeito aos valores de rigidez dos elementos em uma anélise linear, a NBR 6118
(ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 85) permite, como
aproximacdo, utilizar o modulo de elasticidade secante (Ecs) e 0 momento de inércia da se¢édo
bruta de concreto. Todavia, exige a consideracdo dos fenémenos de fluéncia e fissuracdo para
a verificacdo das flechas no ELS. A tabela A3.1 apresenta valores estimados arredondados para

0 mddulo de elasticidade secante que podem ser usados no projeto estrutural.

Tabela A3.1 — Valores estimados de mddulo de elasticidade secante em fungéo da
resisténcia caracteristica a compressao do concreto

Cla}SS? dG_J C20|C25|C30|C35|C40|C45|C50|C60|C70|C80|C90
Resisténcia

ECS

(GPa) 21 | 24 | 27 | 29 | 32 | 34 | 37 | 40 | 42 | 45 | 47

(fonte: adaptado de ASSOCIAGAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014, p. 25)

Outro tipo de andlise, permitida pela NBR 6118:2014 desde que atendidas condicdes
especificas de dutilidade, é a analise linear com redistribuicao de esforcos. Fontes (2005, p. 24-
25) diz que, neste tipo de andlise, a redistribui¢do dos esforcos calculados em uma primeira
analise linear pode ser efetuada em decorréncia da variacao da rigidez dos elementos estruturais,
por meio de um método simplificado que promove a reducdo dos momentos fletores nos apoios
e 0 consequente aumento dos momentos fletores nos vaos. Neste caso, geralmente é possivel
obter economia de armaduras, uma vez que os valores absolutos dos momentos positivos e
negativos passam a ser mais proximos entre si. Apesar de seu uso ndo ser obrigatorio pela NBR
6118:2014, esta analise € comumente utilizada pelos projetistas de estruturas de concreto
armado. Neste trabalho ela néo foi abordada por razdes praticas, uma vez que demandaria muito

tempo para ser implementada nos diferentes modelos estruturais adotados.
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A3.2 Métodos de analise estrutural

Segundo White et al® (1976, apud MARTHA, 2010, p. 90), para efetuar a analise estrutural de
uma estrutura hiperestatica é necessario considerar as condicdes de equilibrio; as condi¢cbes de
compatibilidade entre deslocamentos e deformacOes; e as condi¢Oes impostas pelas leis

constitutivas dos materiais.

Para considerar esses trés grupos de condicdes basicas da analise estrutural, podem ser
utilizados diferentes métodos de resolucdo. Dois métodos classicos de possivel aplicacdo
manual sdo o método das forcas e 0 método dos deslocamentos, sendo este Ultimo também de
possivel aplicacdo computacional, cuja formulagdo da origem a analise matricial de estruturas.
Um terceiro método, mais abrangente, € o método dos elementos finitos (MEF), o qual

atualmente possui significativa importancia na resolucdo de problemas de analise estrutural.

O método das forcas, ou da flexibilidade, é utilizado apenas para analises lineares, pois €
baseado no principio da superposi¢do de efeitos. Uma vez que sua formulacdo mais utilizada é
para aplicacdo manual, ele raramente € utilizado na préatica profissional atualmente. Todavia,
ainda apresenta uma importancia didatica para a compreensdo do comportamento de estruturas

hiperestaticas, devido a sua simplicidade.

Segundo Martha (2010, p. 95), dado um conjunto de solugdes de forgas que satisfacam as
condicdes de equilibrio, 0 método das forcas consiste em determinar qual dessas solucdes
satisfaz também as condi¢cdes de compatibilidade de deslocamentos e de deformacgdes. O
namero de incdgnitas do problema, chamado de grau de hiperestaticidade, é igual ao nimero
de incognitas excedentes caso tente-se resolver a estrutura unicamente com equacgdes de
equilibrio. A figura A3.3 ilustra um exemplo de estrutura hiperestatica analisada pelo método
das forgas. Ao lado da estrutura hiperestatica original, mostra-se a superposicdo de casos de

configuracOes de cargas.

Aplicando-se o método das forcas a vigas, € possivel formular um método ainda mais simples,
chamado de método da equacao dos trés momentos. Este método se baseia numa sistematizacdo

que se torna possivel pois a geometria de vigas é limitada, o que permite sua implementacao

® WHITE, R. N.; GERGELY, P.; SEXSMITH, R. G. Structural Engineering — Combined Edition, v. 1:
Introduction to Design Concepts and Analysis; v. 2: Indeterminate Structures. Nova York: John Wiley & Sons,
1976.
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computacional sem maiores dificuldades. O método da equacdo dos trés momentos pode ser

utilizado, por exemplo, para a analise estrutural do modelo estrutural de vigas continuas.

Figura A3.3 — Exemplo de aplicacdo do método das forcas

HI [ IHHHHHIH [ TITTITTITINL

- .'VMA Hy #

Ha
% Va

Estrutura hiperestatica original Caso (0) Caso (1) Caso (2)

(fonte: adaptado de MARTHA, 2010)

O método dos deslocamentos, ou da rigidez, também é baseado no principio de superposicao
de efeitos, sendo, dessa forma, aplicavel a andlises lineares. Dependendo de sua formulagéo,
pode ter aplicacdo manual ou computacional. De acordo com Martha (2010, p. 95), dado um
conjunto de solucdes de deslocamentos que satisfacam as condi¢bes compatibilidade, este
método consiste em determinar qual dessas solugdes satisfaz também as condicdes de
equilibrio. O nimero de incdgnitas do problema, chamado de grau de hipergeometria, € igual
ao numero de incognitas excedentes das equacdes de compatibilidade. A figura A3.4 ilustra um
exemplo de estrutura hiperestatica analisada pelo método dos deslocamentos, onde a estrutura
hiperestética original é decomposta em uma superposicdo de casos de configuracdes de

deformadas elementares.

Figura A3.4 — Superposi¢éo de configuracdes de deformadas elementares

1
..................... Tt

)

1

1

1

]

Estrutura Caso (0) Caso (1) A»

hiperestatica original

11D

@ ‘ /

Caso (4)

Caso (3)

Caso (5) Caso (6) Caso (7)

(fonte: adaptado de MARTHA, 2010, p. 300)
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A aplicagdo manual deste método se torna inviavel caso o grau de hipergeometria da estrutura
seja muito elevado, ou caso existam muitas barras inclinadas. Nestes casos, se faz necessario o

uso da sua formulacdo computacional, que também é chamada de analise matricial.

Apesar de o meétodo dos deslocamentos ser aplicavel apenas a analises lineares, sua
sistematiza¢do computacional permitiu também a resolucéo de problemas ndo-lineares, através
de uma sequéncia de analises lineares, chamadas de passos incrementais, nas quais ocorre a
atualizacao da rigidez dos elementos, no caso de nédo linearidade fisica; e das coordenadas da

estrutura, no caso de ndo linearidade geométrica.

Ellwanger (2006, p. 8-9), define seis etapas fundamentais na solugdo de um problema linear

pela analise matricial de estruturas:

a) ldentificacdo estrutural: consiste na preparacdo de dados para a andlise da estrutura;

b) Célculo da matriz de rigidez e do vetor de cargas nodais equivalentes de cada barra:
s80 as contribuicBes da barra para a montagem da estrutura;

¢) Montagem da matriz de rigidez e do vetor de cargas de toda a estrutura: corresponde
a montagem do sistema;

d) Introducéo das condicBes de contorno;
e) Solucdo do sistema de equacdes;

f) Calculo nas solicitagdes nas extremidades das barras e das reaces nos vinculos
externos.

Com alteracdes especificas neste procedimento podem ser adicionadas outras condi¢cdes ao
problema, como por exemplo rétulas, vinculos elésticos, deslocamentos prescritos, efeitos da
temperatura, tramos rigidos, entre outros. O software FTOOL, utilizado neste trabalho, é

baseado na analise matricial de estruturas.

Vaz (2011, p. 1-2), diz que o Método dos Elementos Finitos foi um desenvolvimento natural da
formulacdo da analise matricial de estruturas, e ocorreu com o crescimento do uso de
computadores nas universidades e na industria. Segundo o autor citado, enquanto a analise
matricial sistematizou o método dos deslocamentos, tornando-o aplicavel a diferentes
geometrias de estruturas reticuladas, o desenvolvimento do MEF representou um avango ainda
maior, pois com este ele tornou-se possivel resolver problemas de estruturas continuas bi e
tridimensionais. Além de sua maior generalidade, 0 MEF distingue-se do seu precursor por suas

raizes nos métodos de energia e nos métodos aproximados.

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso
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Segundo Kimura (2007, p. 124), o MEF representa uma estrutura ou parte dela discretizada em
conjuntos de elementos, chamados de elementos finitos. A esta discretizacdo se da o nome de
malha. Cada elemento finito apresenta um comportamento particular, e, uma vez superposto
aos demais elementos da malha, forma com eles um conjunto que simula a estrutura analisada.
Existem inimeros tipos de elementos finitos, que podem ser lineares (barras), bidimensionais
(placas, cascas, chapas, membranas) ou tridimensionais (s6lidos). A analise matricial de

estruturas pode ser considerada como um caso especifico do MEF para elementos lineares.

O MEF atualmente € o método de analise estrutural que mais se destaca tanto no ambito
profissional como académico. Todavia, é necessario ter muito cuidado em sua utilizacao, pois
se trata de um método aproximado e por isso é altamente dependente de um refinamento
adequado da malha para que seus resultados atinjam uma precisdo satisfatoria. O software

Robot Structural Analysis, utilizado neste trabalho, é baseado no MEF.

Matheus Erpen Beninca. Porto Alegre: DECIV/EE/UFRGS, 2016
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APENDICE 4 — PLANTAS DE FORMAS

Comparacao entre modelos de analise estrutural de edificios em concreto armado: estudo de caso
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