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RESUMO

VIEIRA, V. V.S. (2015). Analise de parametros globais de projeto em edificios com
estrutura de concreto armado. 185p. Dissertacdo (Mestrado) — Programa de Pos-graduacgéo

em Engenharia Civil, Universidade Federal do Para, Belém, 2015.

A verificacdo dos edificios de concreto armado € realizada tanto por analise local quanto
por analise global. Na analise local séo avaliados os efeitos das deformacgdes nos elementos
isolados. Ja na anélise global o comportamento é avaliado considerando a estrutura como um
todo. Normalmente, essa verificacdo global ¢ feita através de parametros de projeto, 0s quais
permitem manter o controle de problemas que podem afetar a seguranga ou o0 desempenho das
estruturas. Por meio dos sistemas computacionais € possivel obter, com bastante rapidez,
diversos parametros que oferecem um diagndstico praticamente completo das repostas que as
estruturas apresentardo quando submetidas a acBes externas, como 0 vento ou as cargas
verticais. Contudo, ndo basta processar modelos estruturais e obter resultados, é necessario
interpretar o que estes significam e verificar sua validade. Diante disso, esse trabalho foi
desenvolvido com o intuito de contribuir para os estudos referentes a analise global das
estruturas, a partir dos parametros a saber: coeficientes y, e RM2M1, fator de carga critica
global de flambagem, deslocamentos horizontais, frequéncia fundamental e aceleracdo. S&o
estudados casos diversos de estruturas idealizadas, com o objetivo de avaliar as relacdes entre
esses parametros e propor equagoes simplificadas para o calculo do fator de carga critica global
e para a frequéncia fundamental, em funcdo do coeficiente y,. Além disso, sdo analisadas
algumas estruturas de edificios reais visando avaliar as equacdes propostas e estabelecer
comparagfes com os limites recomendados pelas Normas Brasileiras. Para o processamento
das estruturas foram empregados dois programas de analise, 0 TQS e o SAP2000. De forma
geral, as equacgdes que relacionam o coeficiente y, com o fator de carga critica, e com a
frequéncia fundamental apresentaram resultados satisfatorios. Para os deslocamentos e
acelerac@es, nao foi possivel estabelecer equacdes devido a inexisténcia de relacdo destes como
0 y,. Quanto aos limites normativos, constatou-se que mesmo que as estruturas estejam atendam
aos critérios de seguranca quanto a instabilidade global, ainda assim estas podem néo estar
livres de problemas relacionados aos deslocamentos horizontais excessivos e as vibragdes
perceptiveis ao ser humano.

Palavras-chave: concreto armado, edificios, parametros globais, analise estrutural, estabilidade
global, deslocamentos horizontais, vibragdes.



ABSTRACT

VIEIRA, V. V. S. (2015). Analysis of overall design parameters in buildings with
reinforced concrete structure. 185p. Dissertation (Master) — Master Degree Program in Civil

Engineering, Federal University of Para, Belém, 2015.

The verification of reinforced concrete buildings is carried out by local analysis and by
global analysis. In the local analysis are evaluated the effects of deformations in the isolated
elements. Already in the overall analysis of the behavior is evaluated considered the structure
as a whole. Normally, this overall verification is done through design parameters, which allow
to maintain control of problems that can affect the safety or performance of buildings of
reinforced concrete. By means of computer systems, it’s possible to obtain, fairly quickly, a
series of parameters that offer virtually complete diagnostic of the answers that the structures
will present when external actions submitted, like the wind or the vertical loads. Howeverit is
not enough process structural models and get results, it is necessary to interpret what these mean
and verify its validity. Therefore, this study was done with the intention to contribute with the
referring studies the overall analysis of the structures, based on the design parameters to know:
y, and RM2M1 coefficients, overall critical load factor of buckling, horizontal displacements,
fundamental frequency and acceleration. Are studied several cases of idealized structures, with
the objective to evaluate the relation between these parameters and propose simplified equations
for calculating the overall critical load factor and the fundamental frequency from the y,
coefficient. Furthermore, are analyze some real building structures aiming to evaluate the
proposed equations and draw comparisons with the limits recommended by Brazilian standards.
For the processing of structures were used two analysis programs, the TQS and the SAP2000.
Generally speaking, the equations that relate the y, coefficient with the critical load factor and
with the fundamental frequency showed satisfactory results. For displacement and acceleration,
could not establish equations due to inexistence of relation of these as the y,. As for the
normative limits, found to be that even structures that fulfill the safety criteria for the overall
instability, nevertheless these may present problems related to excessive horizontal
displacements and vibrations perceptible to the human being.

Keywords: reinforced concrete, buildings, overall parameters, structural analysis, overall

stability, horizontal displacements, vibrations.
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1. nTrRobucAO

1.1. Consideracgdes iniciais

A verificagdo do comportamento global dos edificios em concreto sempre foi uma das
etapas mais complicadas da analise estrutural, devido a existéncia de diversos fenémenos
fisicos causadores de efeitos dos mais variados tipos nas estruturas, que muitas vezes nao
podem ser previstos com tanta facilidade.

Ao longo dos anos, varias metodologias foram desenvolvidas visando obter parametros
que auxiliem os engenheiros no controle do comportamento estrutural, sobretudo nos edificios
mais altos, por serem os tipos de edificacdo que mais sofrem com a acdo de agentes externos,
como os efeitos do vento.

Inicialmente, buscavam-se métodos mais simples, que facilitassem ao méximo a analise
estrutural. Para automatizar os calculos, os engenheiros recorriam a certos artificios como a
utilizacdo de réguas de calculo ou calculadoras programaveis, ja& que nao existiam
computadores que realizassem 0s processamentos com tanta rapidez e precisdo como nos dias
atuais. A consequéncia disso era a existéncia de grande limitacdo quanto aos modelos que
poderiam ser analisados e, apesar das simplificagdes impostas, os calculos ainda demoravam
dias para serem processados (KIMURA, 2007).

Na analise global, a preocupacdo maior sempre esteve voltada para o controle da
estabilidade, pois esta reflete diretamente na garantia da seguranca estrutural. De acordo com
Vasconcelos (2006), os estudos envolvendo a estabilidade global tiveram inicio com um
trabalho publicado por Hubert Beck e Gert Kénig em 1967, onde foi definido o coeficiente de
instabilidade a, pardmetro empregado basicamente na classificacdo das estruturas como muito
ou pouco deslocaveis. Caso a estrutura fosse admitida como pouco deslocavel, os esforcos
adicionais provenientes dos efeitos globais de segunda ordem poderiam ser desprezados. Até
hoje, a norma brasileira em vigor atualmente ainda permite a utilizacdo deste parametro para a
verificacdo da importancia dos efeitos de segunda ordem.

Em 1975, Langendonck (apud VASCONCELQS, 1997) propds um modelo de analise
da estabilidade global baseado na flambagem geral de poérticos. A relagdo entre a carga global

de flambagem e a carga total atuante deveria obedecer a um determinado limite de seguranca.
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Segundo Vasconcelos (2006), a antiga NB-1 (Norma Brasileira que antecedeu a
NBR 6118) fixava um coeficiente de seguranca a flambagem no valor de 3 (trés). O autor
também afirma que essa metodologia de analise tornou-se obsoleta com o passar dos anos,
dando lugar a avaliacdo por meio do dimensionamento em flexdo composta normal, que inclui
os efeitos de segunda ordem, por ter demonstrado ser uma maneira mais eficiente de analise.

No inicio da década de 1990, Franco e Vasconcelos (1991) apresentaram pela primeira
vez o coeficiente y,, cuja principal vantagem é que, além de indicar o grau de estabilidade da
estrutura, poderia ser empregado para avaliar a amplificacdo dos momentos de primeira ordem
sem que uma analise de segunda ordem fosse necessaria. A principio, o limite estipulado para
este coeficiente foi de 1,20. No entanto, Carmo (1995) propds a ampliacdo para 1,30.
Vasconcelos (1997) afirmava que valores acima deste Gltimo nédo s&o recomendaveis, pelo risco
de haver vibragdes excessivas provocadas pelas forgas horizontais nas estruturas.

Quanto ao cenario internacional, a estabilidade global é tratada de maneiras diferentes
nos EUA e na Europa. Enquanto no Eurocode 2 (2004) a estrutura devera ser analisada como
um todo e ndo existe limite superior para a magnitude dos efeitos globais de segunda ordem,
no ACI 318 (2015) a importancia desses efeitos é avaliada por pavimento. Além disso, este
Caodigo recomenda que a relacdo entre 0s momentos totais de segunda e primeira ordem no
edificio, por motivo de seguranca, ndo deve ultrapassar 40%.

Alem da preocupacdo com os problemas envolvendo a estabilidade global, outros
problemas, ndo menos importantes, passaram a ser vistos com mais critério por pesquisadores
e engenheiros. Destacam-se 0s problemas provenientes do deslocamento lateral excessivo dos
edificios e também os problemas dindmicos provocados pelas rajadas de vento.

Os deslocamentos laterais devem ser limitados nas estruturas em virtude dos problemas
que podem causar nos elementos ndo estruturais, sobretudo nas paredes de alvenaria. Essas
limitacGes normalmente sdo dadas em funcdo da altura total do edificio, quando se deseja
avaliar a flecha no topo da estrutura, ou ainda em funcdo da altura entre dois pavimentos
consecutivos, quando a pretenséo € verificar a flecha entre tais pisos. ANBR 6118 (2014) indica
restricOes para ambas as situacoes.

Carmo (1995) comenta que desde a década de 1930, a relagdo entre deslocamento e
altura vem sendo tomada como um pardmetro de restricdo nas estruturas, inclusive, durante
muito tempo, foi empregada na verificagdo da estabilidade global. Entretanto, a autora alerta

que esta aplicacdo ndo é recomendavel, em raz&o da falta de limites apropriados para este fim.
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Com relagédo aos efeitos dindmicos, oriundos das variagdes de velocidade do vento, 0s
parametros mais adequados para a sua analise sdo a frequéncia fundamental (ou ainda o periodo
fundamental, que € o inverso da frequéncia) e a aceleracdo méaxima do edificio. O primeiro €
utilizado para avaliar o efeito de ressonancia nas estruturas enquanto que o segundo € utilizado
no controle das vibragdes excessivas, para evitar o desconforto humano.

A NBR 6123 (1988) apresenta dois modelos aproximados para a consideragdo dos
efeitos dinamicos devido ao vento nas estruturas. Um modelo mais simples, chamado “modelo
continuo simplificado” que ¢ aplicavel somente em estruturas com propriedades constantes ao
longo da altura, e o segundo, com célculo mais trabalhoso, chamado “modelo discreto”,
utilizado no célculo de estruturas com propriedades variaveis.

Ambos os métodos consideram a acdo dindmica do vento de forma bastante
simplificada. Em 1993, Franco (apud FRANCO e MEDEIROS, 2014) publica um importante
trabalho no qual apresenta o “método do vento sintético”, que permite a consideragdo dos
efeitos dindmicos de maneira mais refinada, através de funcbes harmdnicas, a partir das quais
é possivel a obtencdo das respostas da estrutura em termos de deslocamento, velocidade e
aceleracao no dominio do tempo.

Atualmente, 0s avancos na area de informatica permitem a obtencéo de um diagnostico
quase que completo e integrado das estruturas, em um intervalo de tempo relativamente baixo.
E possivel determinar diversos parametros que servem de referéncia para os mais variados tipos
de problemas, sejam eles estaticos ou dinamicos, relacionados a ruina ou a utilizagéo.

E nesse cenério que se desenvolve este trabalho, cuja proposta é discutir a respeito dos
principais parametros globais de projeto recomendados para o controle dos problemas a que as
estruturas frequentemente estdo submetidas.

No estudo da estabilidade global serdo tratados os coeficientes y, e RM2M1, que
avaliam a intensidade dos efeitos globais de segunda ordem através de analise linear e nédo-
linear geomeétrica, respectivamente. Além disso, serdo analisados os correspondentes fatores de
carga critica globais de flambagem. No campo das deformacdes excessivas serdo avaliados 0s
deslocamentos horizontais no topo e entre pavimentos consecutivos das edificacGes. Quanto as
vibracdes excessivas estudam-se a frequéncia fundamental e a aceleracdo maxima para
verificacdo do conforto humano.

Esses parametros serdo avaliados em estruturas com diferentes graus de rigidez e altura
com o intuito de verificar suas situacdes em relacdo aos limites normativos. Além disso, séo

propostas algumas equacdes simplificadas para o célculo do fator de carga critica e da
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frequéncia fundamental em funcdo do coeficiente y,, desenvolvidas com base nos resultados
obtidos em diversos casos idealizados de estruturas.

Em seguida, sdo analisadas estruturas de edificios reais de concreto armado localizados
na cidade de Belém do Para. Nestas, os resultados refinados, obtidos computacionalmente, séo
comparados com os resultados de métodos simplificados propostos em norma e também com
os calculados através das equagdes aproximadas propostas. As analises mostraram que as
equacdes desenvolvidas ofereceram resultados satisfatorios. Além disso, foi constatado que
podem ocorrer casos onde a situa¢do mais critica de instabilidade do edificio é torsional, e ndo

de translagdo como costuma-se esperar.

1.2. Justificativa

Os parametros globais de projeto sdo bastante Uteis na verificacdo de determinadas
situacOes as quais normalmente estdo expostas as estruturas, assim como na tomada de decisdo
das solucdes possiveis. Além disso, ajudam no desenvolvimento da sensibilidade, por parte dos
Engenheiros, com relacdo ao comportamento estrutural, através da comparacao entre resultados
de estruturas com caracteristicas semelhantes.

Esses beneficios, aliados a facilidade com que as estruturas podem ser modeladas e
processadas em Softwares de analise, somam valorosa colaboracdo aos engenheiros estruturais
nas analises globais, pois, em poucos minutos, é possivel obter um panorama geral da situacdo
das estruturas em relacéo aos problemas a que estdo submetidas.

Contudo, ndo basta apenas processar um edificio em um Software e obter valores
quaisquer sem o prévio conhecimento do que significam, ou ainda, ndo saber se os resultados
sd0 coerentes com o comportamento que se espera da estrutura. E importante que se tenha
embasamento suficiente para poder realizar as analises com clareza e eficiéncia.

Com base no contexto apresentado, encontra-se justificativa para o desenvolvimento
deste trabalho. Espera-se que este possa contribuir significativamente no campo da anélise
global das estruturas em concreto armado, fornecendo informagdes aos engenheiros para que

possam realizar suas analises de forma mais criteriosa, e com maior seguranca.
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1.3. Objetivos

1.3.1. Geral

Este trabalho tem como objetivo principal a anélise global de edificios em concreto
armado tendo como base parametros de projeto, que servem de auxilio na verificacdo do
comportamento estrutural e na tomada de medidas preventivas contra 0s possiveis danos
oriundos dos efeitos gerados pelas agdes externas. Em especifico, serdo analisados o0s
parametros enumerados abaixo.

I.  Estabilidade global (ELU):
a. Coeficiente y, — obtido na analise linear.
b. Coeficiente RM2M1 — gerado a partir de analise ndo linear geométrica.
c. Fator de carga critica global de flambagem A — Calculado através da
andlise de instabilidade el&stica.
Il.  Deformacdes excessivas (ELS):
a. Deslocamentos horizontais no topo de Edificios e entre dois andares
consecutivos — ambos obtidos por meio de analise linear.

I1l.  VibracGes excessivas (ELS):

a. Frequéncia fundamental — pela analise modal e por equacGes
aproximadas.

b. Aceleracdo — obtida de forma simplificada por critérios simplificados
recomendados na NBR 6123 (1988).

A partir das analises desses parametros, busca-se estabelecer comparagdes entre 0s
resultados e verificar as situacfes mais desfavoraveis em relacdo aos limites recomendados
pelas Normas Brasileiras. Assim, pretende-se fornecer aos Engenheiros informagdes suficientes
para que possam ponderar com qualidade acerca das solu¢Ges mais adequadas que impegam 0

surgimento de danos que afetem a seguranca e o desempenho das estruturas.
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1.3.2. Especificos

Analisar os pardmetros globais de projeto em um exemplo simples de uma barra reta
engastada em uma extremidade e livre na outra. Com esse estudo, pretende-se mostrar, de
maneira simples, a aplicacdo dos conceitos envolvidos e despertar a sensibilidade quanto aos
resultados esperados em estruturas mais complexas.

Em estruturas idealizadas, formadas por porticos espaciais, verificar os resultados
obtidos em dois softwares de analise: 0 TQS e o SAP2000. Com os valores obtidos procura-se
estabelecer relagcdes entre os parametros estudados para a montagem de equacgdes aproximadas
que poderdo servir de auxilio para a validacdo dos resultados refinados obtidos por anélises
computacionais.

Avaliar as equac6es aproximadas propostas em estruturas reais de Edificios de concreto
armado, buscando verificar se as diferencas encontradas nos resultados sao aceitaveis quando
comparados aos obtidos na anélise computacional.

Relacionar os resultados aferidos com os limites normativos recomendados, tanto para
as estruturas simplificadas quanto para as estruturas reais, a fim de avaliar a seguranca quanto
aos problemas que normalmente afetam os edificios de concreto armado, do ponto de vista

global.



25

1.4. Estrutura da dissertacéao

No capitulo 1 é mostrada uma introducdo aos assuntos tratados neste trabalho, onde
também sdo especificadas as justificativas pertinentes e os objetivos gerais e especificos
almejados com os estudos a serem realizados.

No capitulo 2 é feita uma revisdo de alguns conceitos basicos referentes aos parametros
globais estudados. Também sdo abordadas as principais recomendacdes indicadas na NBR
6118 (2014) para a analise global das estruturas de concreto armado.

No capitulo 3 sdo conceitualizados os parametros globais de projeto que serdo estudados
ao longo do trabalho, apresentando as situacdes especificas em que estes devem ser empregados
na analise global. Também sdo indicados os métodos de célculo através dos quais esses
parametros poderao ser obtidos.

No capitulo 4 é apresentada toda a metodologia empregada nas analises dos parametros
globais nos Softwares TQS e SAP2000, inclusive os critérios adotados para as combinacdes de
carregamentos e para a modelagem das estruturas.

O capitulo 5 apresenta os estudos dos parametros globais realizados em estruturas
simplificadas, onde sdo estabelecidas algumas correlagdes entre estes. Inicia-se pelo caso mais
simples de um sistema com somente um grau de liberdade, evoluindo, posteriormente, para
estruturas formadas por porticos tridimensionais.

No capitulo 6, as analises dos parametros globais sdo estendidas a estruturas reais de
edificios em concreto armado situados na cidade de Belém do Para, com o intuito de verificar
as correlacdes estabelecidas e comparar os resultados com os limites normativos.

Finalmente, no capitulo 7 sdo apresentadas as principais conclusdes atingidas com este
trabalho, além de algumas sugestdes para novas pesquisas.

Nos apéndices sdo descritas as principais caracteristicas dos Edificios reais utilizados,

juntamente com a apresentacdo das diferentes formas estruturais de cada edificio.
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2 . CONCEITOS PRELIMINARES

Neste capitulo, € apresentada uma breve revisdo da teoria que sera utilizada como base
no desenvolvimento deste trabalho. Serdo abordados os principais conceitos relacionados ao
comportamento dos edificios com estruturas de concreto armado, como as nao-linearidades
fisica e geométrica e o estudo da instabilidade estrutural. Também serdo apresentadas algumas
definicBes importante referentes a analise das vibragGes. Por fim, sdo apresentadas as principais

recomendacdes da NBR 6118 (2014) para analise global de edificios de concreto.

2.1. Analise nao-linear

Na analise das estruturas de concreto, os modelos de célculo s&o frequentemente
admitidos como elastico-lineares, pela simplicidade e facilidade que essa simplificacdo oferece
aos problemas envolvidos. Esse modelo pressupBe a relacdo linear entre as tensfes e
deformacdes dos materiais, assim como a conservacao da configuracdo geométrica inicial da
estrutura (OLIVEIRA, 2009).

Apesar dessa consideracdo ser permitida em um grande nimero de sistemas estruturais,
a adocdo dessas hipoOteses nas estruturas mais flexiveis podera levar a resultados contra a
seguranga, pois nesses casos, 0s efeitos ndo-lineares presentes passam a exercer grande
importancia no comportamento final.

As ndo-linearidades mais importantes nas estruturas de concreto armado moldados
in loco sdo a ndo-linearidade fisica (NLF) e a ndo-linearidade geométrica (NLG). Ambos os

conceitos serdo definidos nos proximos itens.
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2.1.1. Nao-linearidade fisica (NLF)

A ndo-linearidade fisica é proveniente do comportamento ndo-linear dos materiais
qguando submetidos a acréscimos de tensdes e, consequentemente de deformacdes. Isso significa
que ndo existe proporcionalidade entre as tensdes e as deformacdes. Na figura 2.1 é mostrado
um exemplo em que se pode observar a diferenca entre os diagramas de tensdo x deformacéo

para um material com comportamentos linear e ndo-linear.

Figura 2.1 — Diagramas tensdo x deformacao. (a) — linear; (b) - ndo-linear

o) o

Aarctg E,

(a) (b)

Fonte: Autor

Na figura 2.1-(a) o mddulo de elasticidade é constante e igual a:

E. = (2.1)

o
€

Entretanto, na figura 2.1-(b) o valor do médulo passa a ser variavel para diferentes niveis
de tensdo e devera ser calculado em funcdo do angulo formado pela reta tangente a curva no

ponto considerado, ou seja:

_da

EC_E

(22)

Nas estruturas usuais de concreto, onde os deslocamentos em servigo sdo normalmente
pequenos, é satisfatorio adotar um valor Unico aproximado para 0 médulo de elasticidade,

independentemente dos niveis de tenséo aplicados.
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A NBR 6118 (2014) sugere a utilizacdo dos modulos tangente inicial (E.;) ou de
deformacédo secante (E.) definidos pela NBR 8522 (2008) — Concreto - Determinacdo do
modulo estatico de elasticidade a compressdo. Na falta de ensaios, 0 médulo de elasticidade

inicial pode ser estimado através das seguintes expressoes:

E. = ag - 5600/ f para f,; de 20 MPa a 50 MPa; (2.3)

1
E.;=215-10%ag - (ka/10 + 1,25) * para £, de 55 MPa a 90 MPa (2.4)

Sendo a; um pardmetro que leva em conta a influéncia do tipo de agregado no médulo
de elasticidade, dado por:

ag = 1,2 para basalto e diabasio

ar = 1,0 para granito e gnaisse

ag = 0,9 para calcario

ag = 0,7 para arenito
onde E; e f,, sdo dados em megapascal (MPa).

Ja 0 modulo de deformacéo secante pode ser determinado pela seguinte expressao:

Ecs =a; Eg (2.9)
em que:
a; =0,8+0,2 -% <1,0 (2.6)

Outro fator preponderante para a ndo-linearidade fisica é a fissuracdo dos elementos
submetidos a flexdo, devido a reducdo do momento de inércia da sec¢éo bruta da peca ocasionada
por este fenbmeno, afetando a rigidez a medida em que aumentam as solicitacdes.

Como os elementos de concreto sdo predominantemente submetidos a esforcos de
flexdo (simples ou composta), torna-se necessaria a avaliacdo da ndo-linearidade fisica através
de diagramas momento-curvatura, nos casos em que 0s elementos estruturais estao submetidos
a esforcos de flexdo simples, ou ainda de diagramas normal-momento-curvatura, para
elementos submetidos a flexdo composta, como os pilares. Em ambos 0s casos a resposta é dada
através da rigidez (ET) dos elementos estruturais, proveniente da associagdo entre modulo de

elasticidade e momento de inércia a flexao dos elementos.
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Na figura 2.2 é mostrada a relagdo ndo-linear existente entre momento e curvatura nas
estruturas de concreto. No gréafico, observa-se como a rigidez a flex&o (ET) varia em funcdo do

nivel de solicitacdo aplicado.

Figura 2.2 — Diagrama momento-curvatura

M

| (El)=tg 6
(El),.=tg @

1. 1r

Fonte: Autor

A montagem dos diagramas momento-curvatura depende do conhecimento prévio das
armaduras que compdem a secdo dos elementos, fato esse que inviabiliza o seu emprego nas
analises iniciais da estrutura, ja que nesta fase ndo se tem ainda o conhecimento das armaduras
definitivas. Além disso, a consideracdo de diferentes valores de rigidez para cada nivel de
solicitacdo ao longo das secdes dos elementos estruturais tornaria o calculo bastante oneroso.

Em virtude desses problemas, costuma-se aplicar valores constantes de rigidez para a
consideracdo da ndo-linearidade fisica de maneira aproximada nas analises globais das
estruturas. No item 2.4.1 serdo apresentadas as recomendacfes da NBR 6118 (2014) para a

aplicacdo desse processo.

2.1.2. Nao-linearidade geométrica (NLG)

Assim como a nao-linearidade fisica, a ndo-linearidade geométrica também acarreta
efeitos ndo-lineares na estrutura, entretanto, dessa vez a resposta é oriunda da mudanca na sua
configuracdo geométrica a medida em que o carregamento é aplicado. Esses efeitos sdo pouco
preponderantes em estruturas com pequena deslocabilidade, mas podem ser bastante
significativos nos casos de edificios esbeltos, de grande flexibilidade.

Na anélise global, quando se consideram os efeitos da ndo-linearidade geométrica,

surgem esforcos adicionais na estrutura, decorrentes dos deslocamentos horizontais provocados
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pela acdo dos carregamentos verticais. Esses esfor¢os séo denominados de efeitos globais de
segunda ordem ou ainda de efeitos P-Delta (P — A).

Os efeitos da ndo-linearidade geométrica sdo facilmente notados quando se estuda o
equilibrio da barra vertical engastada-livre mostrada na figura 2.3, onde atuam simultaneamente

uma forca vertical e outra horizontal na sua extremidade livre.

Figura 2.3 — Barra vertical indeformada

F
Fxl”

— > s

77T N

Fonte: Autor

Admitindo o equilibrio da barra na configuracdo indeformada, obtém-se 0 momento de

primeira ordem M, indicado na equacéo (2.7):

M, =F, -1 2.7)

Com a acdo da forca horizontal, a barra passa a apresentar um deslocamento de primeira

ordem x na sua extremidade livre, conforme mostra a figura 2.4.

Figura 2.4 — Barra vertical deformada

N~

Fonte: Autor
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Ao se analisar novamente o equilibrio da barra, dessa vez considerando sua

configuracdo deformada, surgira entdo um acréscimo de momento na base da barra, igual a:

O momento final na base é entdo calculado de acordo com a equacéo (2.9):

Como observa-se, 0 momento final serd dado pela soma da parcela de primeira ordem
M; mais o acréscimo de momento M,, chamado momento de segunda ordem, pois &
consequéncia da deformacéo da barra. Portanto, a anélise ndo-linear geométrica € o estudo que

leva em consideracdo os efeitos de segunda ordem no estudo do equilibrio das estruturas.

2.2. Instabilidade estrutural

2.2.1. Carga critica de flambagem

O estudo da carga critica de flambagem foi realizado pela primeira vez pelo matematico
Leonard Euler em 1744, no qual verificou a estabilidade de barras retas através de analise linear
(REIS e CAMOTIM, 2001, p. 38). Euler observou que a partir de um determinado valor de
carga, ocorria uma mudanca na configuracdo de equilibrio da barra, passando de um estado

estavel para outro instavel, como indicado no esquema da figura 2.5.

Figura 2.5 — Diagrama de configuragdes de equilibrio
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Fonte: (HIBBELER, 2010) - adaptada pelo autor
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A carga critica de flambagem, também conhecida como Carga Critica de Euler,
caracteriza a mudanca da condicéo de equilibrio da estrutura. O seu valor para uma coluna ideal
(sem imperfeicdes geométricas, com material homogéneo e com a carga agindo no centroide

da secdo) e calculado pela seguinte equacéo:

P, = (2.10)

onde [, é o comprimento de flambagem da coluna.

2.2.2. Tipos de instabilidade estrutural

2.2.2.1. Bifurcacédo do equilibrio

Neste tipo de instabilidade, ao exceder a carga critica, 0 carregamento agindo sob a
estrutura sem imperfeicbes geométricas iniciais, provoca uma bifurcacdo do equilibrio,
inicialmente estavel, em outros dois estados possiveis: um instavel, onde a estrutura permanece
na sua configuracdo indeformada, e outro estavel, com a mesma na forma fletida.

O problema de bifurcacdo do equilibrio podera ocorrer em estruturas tanto no regime
elastico (material elastico linear) quanto no regime elasto-plastico (material de comportamento
ndo-linear), apresentando diferenca somente no comportamento apds o alcance do ponto de
bifurcacdo. No primeiro caso, o trecho estavel da curva carga-deslocamento é crescente, ja para
0 segundo caso a curva é decrescente.

Franco (1985) apresenta os diagramas carga-deslocamento para o exemplo simples de
uma barra reta com material linear e ndo-linear respectivamente, sem imperfei¢cbes geométricas
iniciais e com uma carga axial P aplicada, conforme mostrado na figura 2.6.

Franco (1995) afirma que para edificios altos, os problemas de instabilidade com
bifurcacdo do equilibrio ndo sdo motivos de preocupacdo para 0s engenheiros, argumentando
que a relacdo entre carregamento global critico e carregamento caracteristico de uma estrutura
projetada adequadamente é da ordem de 7 (sete) ou mais. O autor também alega ter encontrado,
em estruturas aparentemente esbeltas, valores entre 15 (quinze) e 20 (vinte) e que sendo assim,

devera se ter cuidado somente quanto aos problemas de ponto limite e de segunda ordem.
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Figura 2.6 — Bifurcagdo do equilibrio

P P Teoria exata P P Teoria exata
1) ——— Teoria simplificada o ——— Teoria simplificada
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B - Ponto de bifurcacao B - Ponto de bifurcagao
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(a) — material linear (b) — material ndo-linear

Fonte: (FRANCO, 1985) - adaptada pelo autor

2.2.2.2. Ponto limite

Para estruturas de material ndo-linear com imperfeicdes geométricas iniciais nao
ocorrera a bifurcacdo do equilibrio. A existéncia de tais imperfeicdes reduz a carga critica de
instabilidade, e o problema de bifurcacdo torna-se um problema de ponto limite (REIS e
CAMOTIM, 2001, p. 29).

Na figura 2.7 é apresentado o comportamento tipico de uma coluna esbelta submetida a
uma carga axial excéntrica P. Para carregamentos menores que o critico, existem duas formas
possiveis de equilibrio, ambas na forma fletida. A primeira é caracterizada por um equilibrio

estavel e a segunda, instavel. Para cargas superiores a critica o equilibrio torna-se impossivel.

Figura 2.7 — Problema de ponto limite
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Fonte: (FRANCO, 1985) - adaptada pelo autor
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2.2.2.3. Instabilidade por “snap-through”

A perda de estabilidade por “snap-through” (também chamada de ponto limite com
reversao) é caracteristica de alguns tipos particulares de estruturas, normalmente as de angulo
abatido ou formadas por casca, condi¢Oes estas que ndo ocorrem nos edificios de concreto
armado. Este problema se caracteriza pela mudanca brusca de uma configuracdo de equilibrio
estavel para outra, também estavel, afastada da sua configuracdo geométrica inicial, quando é
atingido o carregamento critico.

Na figura 2.8 é apresentado o exemplo classico de uma trelica bi-apoiada com angulo
abatido. Se a carga axial P for aumentada progressivamente até atingir o valor critico, no ponto
limite L, ocorrera uma mudanca brusca da posicdo deformada para uma nova configuracao de

equilibrio, também estével, no ponto N.

Figura 2.8 — Instabilidade por “snap-through”
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Fonte: (FRANCO, 1985) - adaptada pelo autor
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2.2.2.4. Problemas de segunda ordem

Franco (1985) define ainda como problemas de 22 ordem os casos de estruturas com
imperfei¢cOes geométricas ou qualquer outra forma de carregamento excéntrico inicial, em que
a ruina se daré por flexdo composta antes da perda de estabilidade. Essas situacGes poderdo
ocorrer em estruturas de material eléstico-linear ou n&o-linear. Neste ultimo caso, com a
condicdo de a que a esbeltez seja pequena. Na figura 2.9 é mostrado um exemplo desse

problema para uma barra reta carregada excentricamente.

Figura 2.9 — Problema de 22 ordem
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Fonte: (FRANCO, 1985) - adaptada pelo autor

2.3. Analise dinamica

2.3.1. Vibracdes

De acordo com Rao (2008), vibracdo ou oscilacdo € qualquer movimento que se repita
apo6s um intervalo de tempo. Quanto a existéncia ou ndo de excitacdo durante a oscilacdo, esta
pode ser classificada em livre ou forcada. As vibracdes livres (ou naturais) ocorrem quando o
um sistema, ap6s uma perturbacdo inicial, continua a vibrar mesmo sem a acdo de uma forca
externa. As vibragdes forgcadas (ou induzidas) sdo aquelas causadas pela acdo de uma forca
externa. No caso dos edificios de concreto armado situados no Brasil, a principal forga externa

é a acdo do vento.
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Com relagéo a presenga ou ndo de amortecimento, as vibragdes séo classificadas em
amortecidas ou ndo-amortecidas. No primeiro caso ocorre perda ou dissipagéo de energia por
atrito ou outra forma de resisténcia durante a oscilacdo. No segundo caso ndo ocorre essa perda
de energia. E importante destacar que, na préatica, a vibragdo de qualquer sistema sera sempre
amortecida, porém, em certas situacdes 0 amortecimento € tdo pequeno que pode ser desprezado
para a maioria das finalidades de engenharia.

O controle das vibracdes esta associado ao risco de colapso por ressonancia, pelo fato
de este fendbmeno induzir deformacdes excessivas na estrutura, causadas por vibracdes de
grande amplitude. A ressonancia ocorrerd quando a frequéncia natural de vibragdo nao
amortecida coincidir com a frequéncia da carga externa atuante (CLOUGH e PENZIEN, 2003).
Dai a importancia do conhecimento das frequéncias naturais das estruturas, bem como das
frequéncias de excitacgéo.

De forma a enfatizar a importancia do efeito de ressonancia, Rao (2008) relata um fato
ocorrido no ano de 1940, em que a ponte Tacoma Narrows (ver figura 2.10), nos Estados
Unidos, sofreu colapso devido as vibragdes excessivas provocadas pelo vento, desencadeadas

pelo fenbmeno de ressonancia.

Figura 2.10 — Ponte Tacoma News

Fonte: Rao (2008)

Além da ressonancia, outro fator que eleva a importancia do estudo das vibracdes € o
desconforto que estas, ao se tornarem excessivas, podem causar aos seres humanos quando
estes integram o sistema estrutural. No caso da avaliacdo global dos edificios, esse problema
pode ser evitado atraves do controle das aceleracbes maximas causadas pelas rajadas de vento,

assunto esse que serd tratado no capitulo 3.
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2.3.2. Frequéncia

A frequéncia é uma importante propriedade na anélise das vibragdes nas estruturas. E
definida como o nimero de oscilagBes por segundo e possui como unidade de medida o hertz
(Hz). Outra grandeza importante na avaliacéo das vibracdes € o periodo, definido como o tempo

necessario para que se complete um ciclo de vibragdo livre, ou seja:

=

T = (2.11)

A frequéncia angular, medida em radianos por segundo (rad/s) é dada por:

w =2nf =— (2.12)

Quando um movimento se repete regularmente em um intervalo de tempo é chamado
de movimento harmdnico. Para os casos mais simples (sistemas com um grau de liberdade), o
movimento perioddico é denominado movimento harménico simples (CLOUGH e PENZIEN,

2003). Nesses casos, a frequéncia do sistema pode ser calculada simplificadamente pela

1 1 K
f_Zrt w_27t M (2.13)

em que K é arigidez e M é a massa do sistema.

seguinte equacdo:
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2.4. Recomendacdes da NBR 6118 (2014) para analise global de

edificios

2.4.1. Nao-linearidade fisica

A NBR 6118 (2014) estabelece que é obrigatdria a consideracdo da nao-linearidade
fisica nas estruturas de concreto. Para anélise dos esforgos globais de segunda ordem nas
estruturas reticuladas com minimo quatro andares, este efeito pode ser considerado de maneira
aproximada através da reducéo da rigidez dos elementos estruturais, tomando-se como base 0s

seguintes valores:

Lajes: (El)se. = 0,3EI, (2.14)
Vigas: (EDgee = 0,4EI. para A'g + Ag € (2.15)

(EDgee = 0,5E;1. para A'g = A, (2.16)
Pilares: (El)ge. = 0,8E;I, (2.17)

onde I. € o momento de inércia da secdo bruta de concreto, incluindo quando for o caso, as
mesas colaborantes e E.; € o modulo de elasticidade inicial do concreto, cuja equacéo ja foi
apresentado no item 2.1.1.

A Norma adverte que estes valores séo aproximados, e que por isso, somente devem ser
utilizados na anélise global. Também é importante ressaltar que tais reduc@es ndo precisam ser
utilizadas para as andlises no estado-limite de servi¢o, pois nesses casos é permitida a
consideracdo do comportamento linear dos materiais nas analises globais.

Em virtude das dificuldades de implementacdo de uma analise ndo-linear mais refinada,
este critério simplificado sera adotado neste trabalho nas analises globais dos exemplos

utilizados, para a consideracdo da nao-linearidade fisica.
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2.4.2. Classificacdo das estruturas quanto a mobilidade lateral

A NBR 6118 (2014) especifica que, para efeito de calculo, as estruturas podem ser
classificadas como de nos fixos ou de nds moveis. As estruturas de nos fixos sdo aquelas em
que os efeitos globais de segunda ordem séo inferiores a 10% dos de primeira ordem e por isso
poderdo ser desprezados na analise estrutural. Em contrapartida, nas estruturas de nds moveis,
os efeitos de segunda ordem deverdo ser obrigatoriamente levados em conta na analise global.

Segundo Beck e Konig (1967 apud FRANCO, 1985), a justificativa para a consideracao
desse limite de 10% esta no fato de serem desta ordem de grandeza as incertezas das hipdteses
de carregamento do vento.

Franco (1985) alerta para a importancia de ndo se confundir o conceito
de deslocabilidade lateral (ja conhecido da teoria das estruturas) com o de mobilidade lateral
(avaliacdo da importancia dos efeitos globais de segunda ordem), explicando que em geral
a estrutura de um edificio é sempre de nds deslocaveis, mesmo que no célculo seja
considerada como de nos fixos e, consequentemente, tendo seus efeitos de segunda ordem
desprezados.

Vasconcelos e Franca (1997) argumentavam ndo ser mais importante a consideracéo de
limites arbitrarios para se desprezar os efeitos de segunda ordem, uma vez que é possivel a
consideracdo desses efeitos rapidamente, mesmo que sejam pequenos, bastando somente
conhecer o coeficiente de amplificacdo dos momentos de primeira ordem.

Como em todas as estruturas estudadas neste trabalho os efeitos n&o-lineares
geométricos serdo considerados automaticamente na analise computacional, esse critério de
mobilidade lateral serd utilizado apenas para demonstrar 0s casos em que os efeitos de segunda

ordem poderiam ou ndo serem desprezados na analise global.

2.4.3. Contraventamento

Para o sistema de contraventamento, a NBR 6118 (2014) permite que seja considerada
somente uma parcela da estrutura, formada pelos elementos de maior rigidez, que por esse
motivo acabam resistindo a maior parte dos esforcos provenientes das a¢des horizontais. Essa
parcela da estrutura é chamada de Subestrutura de Contraventamento enquanto que 0s
elementos néo inseridos nessas subestruturas sdo chamados de Elementos Contraventados. Na

figura 2.11 é mostrado como esses sistemas se dispGem nas estruturas.
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Figura 2.11 — Subestruturas de contraventamento e elementos contraventados
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Fonte: (FUSCO, 1981)

Na década de 1980, Fusco (1981) enfatizava a importancia dessa simplificacéo,
alegando que sem isso, o calculo estrutural seria excessivamente trabalhoso e os resultados
poderiam ter precisdo duvidosa.

Contudo, j& nos anos de 1990, Franco (1995) argumentava que essa definicdo era muito
importante no passado, quando a analise das estruturas hiperestaticas era extremamente
trabalhosa por ndo haver mecanismos computacionais que favorecesse a analise. O mesmo
autor também destacava a relevancia em considerar um grande nimero de elementos, mesmo
0S menos rigidos, nos sistemas de contraventamento, uma vez que isso tende a aumentar
expressivamente a eficiéncia e a economia da estrutura.

Para Rodrigues Junior (2005), a decisdo de quais elementos irdo compor a subestrutura
de contraventamento estd ligada a conveniéncia do projetista estrutural em adotar
simplificacBes visando reduzir as complica¢es do célculo, ou em ter um controle maior do
comportamento, gerando resultados mais confiaveis para si.

Com base nos argumentos apresentados, considera-se desnecessaria a aplicacao deste
critério nas analises realizadas neste trabalho, uma vez que nos softwares de calculo utilizados,
todos os elementos estruturais sdo considerados como sendo parte do sistema de

contraventamento de forma automatica na anélise.
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2.4.4. Parametro de instabilidade a

O Pardmetro a foi desenvolvido com a finalidade de avaliar a sensibilidade das
estruturas em relacdo aos efeitos globais de segunda ordem. Segundo a NBR 6118 (2014), as
estruturas reticuladas simétricas podem ser classificadas como de nds fixos quando o valor de
a, calculado de acordo com a equacdo (2.18), for menor que a;, determinado através das
equacoes (2.19) e (2.20).

(2.18)
a; =02+0,1nparan <3 (2.19)
a, = 0,6 paran = 4 (2.20)

Onde:

* néonumero de andares acima da fundacao ou de um nivel pouco deslocavel do subsolo;

* H,,: € a altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundacdo ou de um nivel
pouco deslocavel do subsolo;

»= N, é 0 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.) representa o somatorio dos valores de rigidez de todos os pilares na diregdo
considerada. O valor de I, deve ser calculado considerando as se¢des brutas dos pilares.

A Norma Brasileira explica que o valor-limite a; = 0,6 é, em geral, aplicavel as
estruturas usuais de edificios. Estabelece também que para associacdes de pilares-parede e para
porticos associados a pilares-parede, deve-se adotar a; = 0,6; para contraventamento formado
exclusivamente por pilar-parede, deve-se adotar a; = 0,7; e para estruturas constituidas
somente por porticos, adotar a; = 0,5.

Atualmente no Brasil, a aplica¢do do coeficiente « vem perdendo espago nas analises
da estabilidade global, sendo preterida pela consideragdo de outros métodos de calculo mais
vantajosos, como o coeficiente y, (parametro que sera tratado no préximo capitulo), ou até
mesmo a analise P-Delta, que se tornou algo bastante simples devido ao avanco dos Softwares
de calculo e dos computadores. Por estas razdes, a verificacdo do parametro a nao serd incluida

nas analises deste trabalho.
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3 . PARAMETROS GLOBAIS DE PROJETO

3.1. Parametros de controle da estabilidade global

3.1.1. Coeficiente y,

O coeficiente y, € um parametro que visa avaliar a importancia dos efeitos globais de
segunda ordem nas estruturas, com base nos resultados obtidos somente em uma analise linear,
que torna a sua determinacdo bastante conveniente nas analises estruturais. Além disso, permite
estimar a intensidade dos efeitos de segunda ordem a partir da majoracdo dos esforcos
horizontais de primeira ordem.

Segundo Vasconcelos (2000), este método se baseia na hipotese de que as sucessivas
linhas elasticas, causadas pela acdo do carregamento vertical aplicado na estrutura com os nos
deslocados, se sucedem segundo uma progressdo geomeétrica.

De acordo com a NBR 6118 (2014), no seu item 15.5.3, o valor do coeficiente y, para

cada combinagéo de carregamento deve ser calculado pela seguinte express&o:

1

2= 1— AMiot,a (3.2)
Ml,tot,d

Mj tor,q € 0 Momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as forgas
horizontais da combinacdo considerada, com seus valores de calculo, em relacdo a base da
estrutura (momentos de primeira ordem).

* AM,,. 4 € @ soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura, na
combinacdo considerada, com seus valores de calculo, pelos deslocamentos horizontais de seus

respectivos pontos de aplicacdo, obtidos na analise de 12 ordem (momentos de segunda ordem).
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Valores de y, menores que 1,00 ou mesmo negativos, ndo séo aceitaveis e indicam que
a estrutura € totalmente instavel, ou que houve algum erro durante o célculo estrutural,
conforme explica Kimura (2007). Para valores no intervalo entre 1,00 e 1,10 os efeitos globais
de segunda ordem poderdo ser desprezados e, portanto, a estrutura é admitida como de nds
fixos. A obrigatoriedade do calculo da estrutura como sendo de n6s moveis ocorre quando 0s
valores de y, ultrapassam o limite de 1,10.

A NBR 6118 (2014) estabelece ainda que a ndo-linearidade fisica devera ser
considerada no calculo, podendo ser levada em conta de maneira aproximada, adotando-se 0s
valores de rigidez indicados no capitulo anterior deste trabalho.

A aplicagéo do y, € restringida a estruturas reticuladas com no minimo 4 andares.
Moncayo (2011) comenta que tal restricdo esta relacionada com o fato de que a formulagéo do
y, pressupde estruturas com regularidade entre pisos, o que ndo é algo comum nos edificios
menores, e também com a falta de estudos a respeito da consideracdo aproximada da
ndo-linearidade fisica nas estruturas com menos de quatro pavimentos.

Para a analise aproximada dos efeitos globais de segunda ordem, a NBR 6118 (2014)
indica que os esforgos finais (12 ordem + 22 ordem) podem ser estimados pela multiplicacdo dos
esforgos horizontais da combinacéo considerada por 0,95y,. Entretanto, é alertado que este
procedimento s6 é valido para valores de y, até 1,30. A partir deste limite,
esse processo tende a se tornar impreciso, por conta das hipGteses simplificadoras,
inviabilizando sua aplicacéo.

Ao longo dos anos, diversos estudos foram realizados com o intuito de avaliar a
eficiéncia do coeficiente y, em estimar os efeitos globais de segunda ordem. Tais analises,
comumente, sdo procedidas da sua comparagdo com os resultados da analise P-Delta.

Inicialmente, Franco e Vasconcelos (1991) sugeriram um limite de y, = 1,20 para que
os resultados pudessem ser considerados satisfatérios. Porém, alguns anos mais tarde, Carmo
(1995), apds a analise de varios edificios construidos no Brasil, concluiu que esse limite poderia
ser estendido até 1,30. Em um trabalho mais recente, Pinto, Corréa e Ramalho (2005)
concluiram, com base na verificacdo de varios casos reais, que até 1,25 os resultados de y, sdo
coerentes com os obtidos na analise P-Delta.

Vasconcelos e Franga (1997) afirmam que para valores maiores que 1,30 a estrutura ja
se encontra excessivamente flexivel, devendo ser analisada por outros métodos, de modo a se
evitar problemas causados por vibragfes e ressonancias. Por esse motivo, 0s autores nédo

aconselham a aceitacdo de estruturas usuais com y, acima deste limite.
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Quanto ao calculo aproximado dos efeitos globais de segunda ordem, alguns autores
alegam que os resultados obtidos com a majoragdo somente por y, Sd0 mais coerentes que 0s
encontrados quando se utiliza 0,95y,, como comentam Oliveira (2002) e Moncayo (2011).

No entanto, Vasconcelos (2006) explica que o fator 0,95 foi uma decisdo tomada para
resolver o problema de estruturas em que o y, estivesse no intervalo entre 1,09 e 1,11. Com o
primeiro valor os efeitos de segunda ordem poderiam ser desprezados, j& com o segundo nao.
Isto significa que uma pequena variagéo de 2% seria suficiente para que os momentos fossem
majorados em 10%. Por isso resolveu-se minimizar a descontinuidade de 10% para 5%,
multiplicando sempre a majoracao superior a 10% pelo tal 0,95.

Neste trabalho, o y, seréa estudado somente como parametro de avaliacdo da importancia
dos efeitos globais de segunda ordem, bem como da estabilidade global das estruturas. Dessa

forma, ndo sera tratada a sua aplicacdo como amplificador dos esfor¢os de primeira ordem.

3.1.2. Coeficiente RM2M1

Desenvolvido pela Empresa de Softwares TQS, o coeficiente RM2M1 também é
empregado na avaliagdo da intensidade dos efeitos globais de segunda ordem nas edificagdes
de concreto armado. Contudo, neste caso, a relacao entre 0s momentos de segunda e primeira
ordem é obtida através de uma analise ndo-linear geométrica (analise P-Delta). Seu valor é

calculado pela seguinte expresséo:

RM2M1=1+= (3.2)

1

= M, é asomatoria dos momentos das forcas horizontais em relacdo a base da estrutura.

= M, é a soma dos produtos das forcas verticais atuantes na estrutura, em uma dada
combinacdo, multiplicadas pelo deslocamento dos nds da estrutura sob acdo das forcas
horizontais, resultantes da analise ndo-linear geométrica.

A grande motivacdo para o desenvolvimento deste coeficiente esta no fato de que na
analise P-Delta, por se tratar de um processo ndo-linear, ja sdo encontrados os momentos finais
na estrutura (12 ordem + 22 ordem), o que causa certa dificuldade em se ter uma ideia global da
magnitude dos efeitos de segunda ordem.
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Com a criagcdo deste pardmetro, tornou-se possivel a avalia¢do de tais efeitos do ponto
de vista global, como é feito no caso do coeficiente y,, com a vantagem de ser obtido por meio
de um processo mais refinado que € a analise ndo-linear geométrica.

Assim sendo, com a determinagdo do coeficiente RM2M1, torna-se irrelevante a
restricdo quanto ao numero de pavimentos e tampouco a classificacdo das estruturas em nds
fixos ou nds madveis. Para este parametro, ndo ¢é valido o valor limite de 1,30, pois tal limite é
imposto apenas para a realizagcdo do célculo simplificado por meio do y, enquanto que o
RM2M1 ¢ extraido diretamente da analise ndo-linear geométrica.

Outra importante diferenca entre esses dois parametros é que na analise ndo-linear
(coeficiente RM2M1), sao levados em conta os deslocamentos horizontais de primeira ordem
causados pelas cargas verticais, situacdo essa ndo comtemplada no calculo do y,, pois na sua
formulacdo consideram-se somente os deslocamentos de primeira ordem causados pelas cargas
horizontais.

Os deslocamentos horizontais oriundos de esforgos verticais séo comuns nas estruturas
geometricamente assimétricas, mas também podem ocorrer devido a presenca de vigas de
transicdo, ou ainda por efeito de desaprumo global na estrutura, entre outros fatores.

O pardmetro RM2M1 apresenta como principal desvantagem a complexidade dos
calculos matematicos envolvidos na realizacdo de uma analise ndo-linear geométrica, sendo
obrigatoria a analise estrutural em sistemas computacionais. Neste trabalho serdo empregados
os Softwares comerciais TQS e SAP2000 para o célculo deste coeficiente.

Quanto as pesquisas envolvendo este parametro, destacam-se os trabalhos de Bueno
(2009) e Moncayo (2011), nos quais o coeficiente RM2M1 é comparado com resultados de y,
para diversos casos de edificios de concreto. Esses autores, em seus respectivos trabalhos,
evidenciam as condi¢es de rigidez da estrutura em que a aplicacdo do y, é valida, bem como
0s casos em que e recomendavel a realizacdo de uma analise n&o-linear geométrica para obter
maior precisao na determinacédo dos efeitos de segunda ordem.

E importante ressaltar que o interesse em avaliar a intensidade dos efeitos globais de
segunda ordem esta ligado a verificacdo da estabilidade global, visto que tais efeitos afetam
diretamente a relacéo entre a carga vertical e a rigidez das estruturas, aumentando o risco de

colapso por perda da estabilidade.
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3.1.3. Fator de carga critica (4)

Outra forma de se avaliar a estabilidade de um edificio é através do calculo de sua carga
critica global de flambagem. Esta analise normalmente ¢ feita através da determinacéo do fator
de carga critica de flambagem, também conhecido como “fator de carga critica de Euler”
(OLIVEIRA, 2009). De maneira geral, esse parametro consiste na relagdo entre a carga critica

geral e o carregamento atuante na estrutura, conforme mostrado na equacéo (3.3).

A=— (3.3)

Portanto, o fator de carga critica € um indice pelo qual multiplicam-se as cargas atuantes,
nos seus devidos pontos de aplicacdo, obtendo-se como resposta a carga critica global de
instabilidade da estrutura. Esse conceito pode ser entendido com mais clareza observando-se a
figura 3.1, em que é mostrada a representacdo de A para o caso simples de um pértico plano.
A carga equivalente, resultante da majoracao das cargas atuantes por A, representa a carga

global de flambagem da estrutura.

Figura 3.1 — Andlise da instabilidade nas estruturas com a aplicagdo do fator de carga critica

| | P

77T 7T

Fonte: (OLIVEIRA, 2009) — adaptada pelo autor

A determinacdo do fator de carga critica envolve um problema de autovalores e
autovetores, onde os autovalores correspondem aos fatores de carga de flambagem e os
autovetores representam os modos criticos de flambagem. A formulacdo deste problema é

mostrada a seguir:

{[Ke] =2+ [Kg]}-{d} =0 (3.4)
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Nesta equacdo, [K,] é a matriz de rigidez elastica, [Kg] € a matriz de rigidez geométrica
e {d} representa o vetor dos deslocamentos. Nota-se que ¢é aplicado o fator de carga critica a
matriz geométrica da estrutura, pois esta é funcdo do vetor de forgas. As solugdes ndo nulas

ocorrem quando a matriz de rigidez global torna-se singular, ou seja:
det|[K.] —1-[K,;]| =0 (3.5)

Segundo Burgos (2005), para o calculo do fator de carga critica de flambagem, é
admitida a hipdtese de que ndo ocorrerdo mudancas significativas na distribuicdo dos esforcos
caso as cargas verticais sejam multiplicadas por A. Além disso, essa analise ndo inclui os efeitos
de segunda ordem, pois sup8e-se que os deslocamentos variem de forma linear com o aumento
das cargas. O autor também comenta que, nas situacdes préaticas, é importante conhecer as duas
primeiras cargas criticas, com o objetivo de verificar uma eventual interacdo ou proximidade
entre modos de flambagem. Ainda chama atencdo para o fato de que o parametro A deva ser
utilizado apenas como um fator de referéncia, ja que existem casos em que a estrutura pode
sofrer colapso para um carregamento consideravelmente menor do que o estimado.

MacGregor e Hage (1977, apud FONTE, 1992) sugerem a utilizagdo de um coeficiente
denominado “fator de amplificacdo”, que assim como o coeficiente y, tem por objetivo majorar
os efeitos de primeira ordem para a obtencdo dos esforcos finais na estrutura. Este fator,
chamado de f;, (1) neste trabalho, é calculado em funcdo do fator de carga critica da estrutura,

através da seguinte expressao:

A
foD) =7—7 (3.6)

Baseando-se em estudos estatisticos, 0s mesmos autores concluiram que quando f; (1)
é superior a 1,25, o risco de colapso aumenta rapidamente, por isso recomendam que este limite
ndo seja ultrapassado na analise das estruturas. Além disso, sugerem que quando f, (1) for igual
ou menor que 1,05 somente uma analise de primeira ordem é suficiente (estrutura de nos fixos).

Fazendo uma correspondéncia com a NBR 6118 (2014) e com o que costuma ser
aplicado na pratica pelos engenheiros, pode-se considerar os seguintes limites para o fator de
amplificagéo f, (1):
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a) fu(1) < 1,1 - Estruturas de nos fixos (somente anélise de 12 ordem é suficiente);
b) 1,1 < f,(4) < 1,3 — Estruturas de nds madveis (obrigatoria analise de segunda ordem);
c) f.(A) > 1,3 — Aumento da probabilidade de colapso.

Estes limites também podem ser definidos em relacdo ao fator de carga critica de

flambagem:

a) A =11 — —Estruturas de nds fixos (somente anélise de primeira ordem é suficiente);
b) 4,33 <A < 11 — Estrutura de n0s moveis (obrigatoria analise de segunda ordem);
C) A< 4,33 - Aumento da probabilidade de colapso.

E importante deixar claro que tais sugestdes de limites para o aumento do risco de
colapso ndo sdo absolutas. A prépria Norma Brasileira ndo impde limitacfes quanto aos
acréscimos dos efeitos de segunda ordem, porém é necessario que se faca uso de uma analise
ndo-linear geométrica completa da estrutura, nos casos em que os efeitos de segunda ordem séo
elevados.

A NBR 6118 (1980) fixava o valor de 3 (trés) como coeficiente de seguranca a
flambagem para as andlises de estabilidade, nos casos em que a verificacdo fosse feita
diretamente através da carga de flambagem. Na falta de outros valores de referéncia para a

analise do fator A, este serd o limite tomado nas analises realizadas neste trabalho.

3.2. Parametros de controle dos deslocamentos laterais

A NBR 6118 (2014), no seu item 13.3, descreve como deslocamentos-limites, certos
valores praticos utilizados na verificacdo em servico do estado-limite de deformacdes
excessivas das estruturas.

Do ponto de vista global, é necessario limitar tais deslocamentos tanto no topo das
edificacbes como entre dois pavimentos consecutivos, devido aos problemas de fissuracéo que
estes podem causar nos elementos ndo estruturais, especificamente nas paredes de vedacéo, que
apesar de serem desprezadas na estrutura resistente do edificio, sofrem diretamente a influéncia

dos deslocamentos sofridos por esta.
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No Brasil, a acdo do vento ¢ a principal responsavel pelos deslocamentos horizontais
que ocorrem nos Edificios durante o seu desempenho em servico. A Norma Brasileira
recomenda gue a sua consideracdo seja feita através da combinacédo frequente de agdes, o que
corresponde a utilizar um fator de ponderacdo ¥, = 0,3. Os limites para os deslocamentos

horizontais prescritos na NBR 6118 (2014) sdo os seguintes:

3.2.1. Deslocamento horizontal do edificio como um todo (dpopo)

H
dn,topo = 1700 (3.7)

onde Hé a altura total do edificio.

3.2.2. Deslocamento horizontal entre pavimentos (dp, pay)

H; (3.8)

dh,pav =acn

850

onde H; € o desnivel entre dois pavimentos consecutivos.

A Norma indica ainda que para a verificacdo do deslocamento entre pavimentos, ndo
devem ser considerados os deslocamentos decorrentes da deformacao axial dos pilares e que 0
limite aplicado a pavimentos consecutivos também é valido para o deslocamento vertical
relativo das extremidades de lintéis conectados a duas paredes de contraventamento, sendo H;

nesse caso, 0 comprimento do lintél.

3.3. Parametros de controle das vibragdes

3.3.1. Frequéncia fundamental (f;)

A verificacdo de uma estrutura quanto a sensibilidade aos efeitos dindmicos devidos as
rajadas de vento € realizada através da determinacdo de sua frequéncia fundamental ou de seu
periodo fundamental.
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De acordo com a NBR 6123 (1988 - Forgas devidas ao vento em edificagdes), durante
um intervalo de tempo de 10 minutos ou mais, a velocidade media do vento pode ser admitida
constante, 0 que acarreta em efeitos meramente estaticos nas edificacGes, definidos como
resposta média. Contudo, em estruturas muito flexiveis, as variagdes da velocidade do vento
podem induzir a oscilagdes importantes na direcao da sua velocidade média, designadas como
resposta flutuante.

Ainda segundo esta Norma, as oscilacdes sdo consideradas pequenas em edificacdes
com periodo fundamental T; igual o inferior a 1s (f; = 1Hz), com seus efeitos j& considerados
na determinacdo do fator S, para o célculo das forgas estaticas devido ao vento. Ja nas
edificacdes com periodo fundamental superior a 1s (f; < 1Hz), a influéncia das oscila¢fes na
direcdo do vento médio passa a ser importante, principalmente nas estruturas fracamente
amortecidas, sendo necessaria a consideracdo desses efeitos na analise estrutural.

A determinag&o da frequéncia fundamental geralmente é feita através da analise modal
de vibracGes livres das estruturas. Esta analise possibilita obter os diversos modos de vibragao
livre associados a cada grau de liberdade, assim como a frequéncia natural correspondente a
cada um desses modos. Assim sendo, a frequéncia fundamental sera aquela correspondente ao
primeiro modo de vibragdo, normalmente o mais critico por ser o0 menor entre todos.

Nobrega (2004) define analise modal como um processo de técnicas teoricas e
experimentais que possibilita a determinacdo dos parametros modais (frequéncias naturais, 0s
modos de vibracdo e os fatores de amortecimento modal) através de um modelo numérico
representativo do comportamento dindmico da estrutura em estudo.

Portanto, percebe-se que 0s parametros modais podem ser obtidos tanto por meio de
procedimento tedrico como experimental. Nesta pesquisa serdo aplicados somente 0s conceitos
teoricos, através do calculo computacional nos Sistemas CAD/TQS e SAP2000.

Na analise modal, os modos de vibracdo e os valores das frequéncias naturais sao
encontrados a partir da equacdo geral da dindmica, o que resulta, assim como no célculo do
fator de carga critica, em um problema de autovalores e autovetores, como mostrado na equacgao
(3.9) a sequir:

([K] - w?[M]) - {®@} =0 (3.9)

em que [K] é amatriz de rigidez, [M] é a matriz de massa, w representa as frequéncias angulares

e {®} os vetores que representam os modos de vibracdo (OLIVEIRA, 2009).
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Nessa equacdo, o quadrado das frequéncias angulares sdao os autovalores e 0s
autovetores representam os modos naturais de vibracdo. As frequéncias naturais sdo entdo

calculadas por:

1
f=sw (3.10)

Alternativamente, a NBR 6123 (1988) permite que o valor da frequéncia fundamental
em edificios com estrutura aporticada de concreto e sem cortinas, possa ser calculado

simplificadamente através da equacéo (3.11) apresentada abaixo:

1
~ 0,05+ 0,015h (3.11)

f

sendo f; a frequéncia fundamental da estrutura em Hertz e h a altura da edificacdo em metros.

No entanto, a utilizacdo dessa equacdo sé € valida para os casos em que € possivel a
consideragdo do modelo continuo simplificado de célculo dos efeitos dindmicos, isto é, as
edificacOes devem apresentar secdo constante, possuir distribuigdo ao menos aproximadamente
uniforme de massa, ser apoiadas exclusivamente na base e ter altura inferior a 150 m. Apesar
dessas restricGes de modelo, essa equacdo sera aplicada nas analises dos edificios apresentados
neste trabalho, com o propdsito de comparar os resultados com os valores de frequéncia obtidos

na analise modal.

3.3.2. Aceleracéao

A determinacdo das aceleracdes maximas nas edificacdes esta associada a verificacao
do conforto humano em relacdo as vibragdes causadas devido a resposta flutuante na direcéo
da velocidade de vento. Logo, para essa avaliacdo, torna-se necesséria a realizacdo de uma
analise dindmica da estrutura.

Os métodos mais conhecidos para efetuar esta analise nos edificios de concreto sdo: o
método do vento sintético e o método simplificado proposto pela NBR 6123 (1988),

denominado de método do vento dinamico nos Sistemas TQS.



52

O método do vento sintético € um processo de calculo que permite uma simulagéo
bastante refinada dos efeitos dinamicos da a¢do do vento nas estruturas. Pressupde uma diviséo
do carregamento de vento, na direcdo do fluxo, em uma parcela média aplicada estaticamente
a estrutura e outra parcela flutuante, que por sua vez é subdividida em 11 componentes
harménicos, tendo um deles frequéncia ressonante igual a da estrutura. Mais informacdes a
respeito deste método podem ser encontradas em Lazanha (2003) ou em Obata (2009).

O processo utilizado neste trabalho sera o método proposto pela NBR 6123 (1988)
(vento dindmico). Neste método, as parcelas média e flutuante do carregamento total de vento
na direcdo do fluxo, sdo obtidas através de equagdes simplificadas, para cada modo de vibracao.

Além disso, é necessario levar em conta as vibracdes da estrutura na direcdo
perpendicular ao fluxo médio, causadas pelas flutuacGes aleatorias da orientacdo da velocidade
instantanea do vento em relacdo a velocidade média.

Com base nas cargas de vento calculadas, a estrutura é entdo analisada estaticamente,
sendo determinadas as respostas modais equivalentes (esforcos, deslocamentos, entre outros)
para cada modo de vibracao.

A partir do deslocamento u; no nivel z da estrutura, resultante da parcela flutuante da
forca no modo j, pode-se calcular a amplitude de aceleracdo neste nivel, pela seguinte

expresséo:
aj = 4m - fi*y (3.12)

em que f; e a frequéncia natural no modo j, e u; € o deslocamento no nivel z resultante da
resposta flutuante no modo j.

De posse das aceleracdes em cada nivel e para cada modo j (j = 1, ..., r) de vibracdo,
podem entdo ser determinadas as amplitudes de aceleracdo para cada sentido de incidéncia do
vento.

Segundo Stolovas (2008), esse processo é efetuado pela consideracdo da superposicao

dos efeitos modais que deve ser realizada por meio da seguinte equacao:

(3.13)
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De acordo com a NBR 6123 (1988) para evitar vibrag0es excessivas que possam causar
desconforto, a amplitude mé&xima da aceleracdo ndo deve exceder o valor de 0,1 m/s2.

Um critério mais adequado para a verificacdo do conforto humano é apresentado por
Chang (1967, apud BORGES, 2009), em que 0s niveis de percep¢do humana sdo classificados

em funcéo dos intervalos de aceleragcdo mostrados na tabela 3.1.

Tabela 3.1 — Percep¢do humana as vibragdes induzidas pelo vento

NiVEIS DE PERCEPCAO

a < 0,05m/s? Imperceptivel
0,05 m/s?a < 0,15 m/s? Perceptivel
0,15m/s?a < 0,5 m/s? Incémoda
0,5m/s?a < 1,5m/s? Muito incomoda
a>15m/s? Intoleravel

Fonte: Chang (1967, apud BORGES, 2009)

Segundo a NBR 6123 (1988), o conforto humano deve ser verificado para velocidades
do vento com maior probabilidade de ocorréncia que a velocidade do projeto estrutural, definida
pelo projetista, admitindo-se que a amplitude méxima de aceleragdo exceda o limite, em média,

uma vez a cada dez anos.



54

4 . METODOLOGIA APLICADA

4.1. Aspectos gerais

Neste trabalho seré feita a analise de trés edificios reais de concreto armado situados na
cidade de Belém do Para. Estes projetos foram fornecidos pela empresa A. C. Athayde Neto
Projetos Estruturais, um dos escritorios mais tradicionais de calculo estrutural no Norte do Pais.

No momento da escolha de quais estruturas utilizar, optou-se por concepcdes
arquitetdnicas diferenciadas, com o intuito de obter uma tendéncia de resultados que
contemplassem um universo maior de arranjos estruturais. Nesse contexto, o primeiro exemplo
é um edificio residencial com estrutura bastante rigida composta por 12 niveis; o segundo, trata-
se de um edificio também residencial, porém mais alto, com 39 niveis; e o terceiro corresponde
a um prédio comercial com 37 niveis, com uma arquitetura bastante diferenciada dos demais.

Contudo, antes dessas andlises serdo apresentados alguns estudos preliminares
realizados em estruturas simplificadas de concreto armado. Essas analises ajudardo no
amadurecimento dos conceitos aplicados além de facilitar o estabelecimento de correlacdes
entre os parametros de projeto apresentados, para variados tipos de modelos estruturais.

As anélises presentes neste trabalho, exceto nos casos indicados em contrério, seguirdo
a metodologia descrita nos itens seguintes, onde serdo mostrados os critérios mais importantes

adotados na modelagem e na extracdo dos resultados nos Softwares de analise utilizados.

4.2. Metodologia

Todas as estruturas serdo analisadas nos dois Softwares ja citados anteriormente neste
trabalho: TQS versdo 18.6, e SAP2000 versdo 16.0.0. A necessidade de utilizar ambos os
Sistemas encontra-se no fato de que, além da possibilidade da validacdo de alguns dos
pardmetros calculados, o TQS néo realiza o célculo do fator de carga critica global. Em
contrapartida, o calculo das aceleragcdes maximas para a verificagdo do conforto humano, néo

sera feita no SAP2000, pois a calibragdo dos modelos em ambos os sistemas em funcdo dos
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demais pardmetros ja € garantia de que os resultados calculados no TQS sdo coerentes. Os
outros parametros estudados neste trabalho, tais como o y,, RM2M1, deslocamentos e
frequéncias serdo obtidos em ambos o0s Sistemas.

Os modelos estruturais dos exemplos foram repassados totalmente lancados e
dimensionados no TQS pelo escritério A. C. Athayde Neto, e a partir destes, efetuou-se o
lancamento no SAP2000. E importante ressaltar que embora esses edificios ja tenham sido
passados com a modelagem finalizada, alguns critérios de andlise foram alterados para
viabilizar a compatibilizacdo com os modelos no SAP2000. Portanto, os resultados
apresentados neste trabalho ndo podem ser, de forma alguma, comparados aos obtidos na

analise original das estruturas.

4.2.1. Analise no TQS
42.1.1. Modelo estrutural

Para a andlise estrutural dos edificios no TQS sera empregado o modelo IV. Neste
modelo o edificio é simulado como portico espacial composto de barras que simulam as vigas
e pilares, sendo as lajes admitidas como diafragmas rigidos, de modo que os deslocamentos
sejam compatibilizados em todos os nds de cada nivel da estrutura. A simulagcdo desses
diafragmas é feita de maneira aproximada através do aumento da rigidez lateral das vigas no
portico espacial. Para o célculo da distribuicdo das cargas verticais nos pavimentos foi utilizado
0 modelo de grelhas.

Uma observacdo importante € que o Software possui uma opg¢do mais refinada de
calculo, designada como modelo VI, em que as lajes passam a compor o0 modelo de portico
espacial da estrutura, contribuindo para a resisténcia aos efeitos globais de primeira e segunda
ordem. Nao optou-se pela consideracao desse modelo devido as dificuldades encontradas para
a compatibilizagdo com os modelos do SAP2000, principalmente em relagdo a flexibilizacao
das ligaces entre vigas e pilares (explicada mais adiante) que é impossivel desconsiderar nesse

modelo de calculo.
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4.2.1.2. Critérios adotados na analise

Segue abaixo um resumo dos principais critérios adotados na andlise estrutural que
interferem de maneira mais contundente nos resultados fornecidos pelo Programa. Ressalta-se
que o objetivo aqui é apenas de evidenciar a maneira como 0s exemplos serdo processados e,

deste modo, os comentarios sobre as opcdes existentes no Sistema serdo sintetizados.

I. Propriedades dos materiais

Obedecendo a prescrigdo do item 8.2.2 da NBR 6118 (2014), o peso especifico adotado
para o concreto é de 2,50 tf /m3 (25 kN/m?). Jad o mddulo de elasticidade adotado tanto para
as analises no estado limite Ultimo como em servigo seré o tangente, calculado conforme o item

2.1.1 apresentado neste trabalho.

Il.  Critérios de portico para vigas e pilares

a) SecaoT:
A inércia das vigas serd calculada considerando se¢do T nos casos em que estas possuam

lajes adjacentes.

b) Torcéo:
A rigidez a torcdo sera totalmente desprezada nas barras de vigas do poértico espacial,

salvo os casos em que ha predominancia de torgdo.

c) Rigidez lateral:
Para a simulacdo das lajes como diafragma rigido, o valor da rigidez lateral das vigas
que recebem as cargas dessas lajes sera fixado em 10m*. Esse valor foi escolhido por ser

suficientemente elevado para que as deformacdes laterais das vigas sejam despreziveis.

d) Vinculagdes externas:
Todos os pilares dos exemplos estudados serdo admitidos como perfeitamente

engastados na base dos edificios.
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e) Ligacao viga-pilar:

As vigas serdo consideradas com continuidade nos apoios intermediarios e com total
engastamento nos apoios extremos. O Programa define automaticamente como rigidos os
trechos comuns as barras de vigas e pilares, obedecendo a recomendacéo do item 14.6.2.1 da
NBR 6118 (2014), ilustrada na figura 4.1.

Figura 4.1 — Trechos rigidos

—-—-— Eixo do elemento normal h1J:2| P

e 17€ChO rigido

Fonte: NBR 6118 (2014)

f) Flexibilizacdo das ligaces viga-pilar:

No TQS ha uma opcéo de considerar, de forma mais adequada, a rigidez das ligagdes
viga-pilar no modelo de pértico espacial através da flexibilizacdo das ligacBGes viga-pilar.
Com esta opcao ativada, as ligacdes entre esses elementos sao flexibilizadas através de molas
posicionadas no extremo das barras das vigas. Esse ajuste esta relacionado a questdo de que
somente uma parcela da rigidez do pilar contribui efetivamente para a rigidez efetiva da ligagéo.

Na figura 4.2 é ilustrada a diferenca entre um modelo de portico sem e com flexibilizacao.

Figura 4.2 — Flexibilizag8o das ligacdes viga-pilar

Partico
COM flexibilizagao

Fonte: TQS INFORMATICA, 2015
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E importante destacar que este critério tem influéncia direta na rigidez global da
estrutura processada. Em virtude das dificuldades de implementagéo dessa flexibilizagdo no

SAP2000, esta opcdo ndo sera aplicada nas analises deste trabalho.

I1l.  Critérios gerais de p6rtico para estado-limite Gltimo

a) Efeitos construtivos:
Por simplicidade, ndo serad adotado critério algum que vise a consideracdo dos efeitos

construtivos nas estruturas.

b) N&o-linearidade Fisica:
A ndo-linearidade fisica sera considerada de forma aproximada, de acordo com o

exposto no item 2.4.1 deste trabalho.

c) Coeficiente y,:
Para o calculo do coeficiente y, sera adotada a formulacdo de seguranca recomendada
no item 15.3.1 da NBR 6118 (2014) que prescreve que os efeitos de 2% ordem podem ser
calculados com as cargas majoradas por ys/ys3, que posteriormente sdo majoradas por yys.

Lembrando que y3 € a parcela de y; que considera as aproximagdes feitas no projeto.

d) Anélise P-Delta:

Na analise P-Delta sera considerado um numero maximo de iteracBes igual a 50
(cinquenta) e uma tolerancia relativa de 0,001. H4 no TQS duas opcdes para esta analise:
P-Delta convencional e P-Delta em dois passos. Neste ultimo, os efeitos construtivos sdo
considerados de maneira aproximada. Como ja explicado, tais efeitos serdo desprezados,

portanto sera adotada a primeira opcao nas analises.

IV.  Critérios de pdrtico para analise em servico

a) Deslocamentos horizontais:
A verificacdo dos deslocamentos serd feita levando em consideracdo somente a a¢do do

vento para a combinacéao frequente de cargas, conforme prescrito na NBR 6118 (2014).
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b) Nao-linearidade fisica:
No Software, sdo gerados dois modelos independentes de portico espacial, um para o
estado-limite dltimo (ELU), com a consideracdo aproximada da ndo-linearidade fisica, e outro
para o estado-limite de servico (ELS), com os valores de rigidez integral dos elementos

estruturais. A figura 4.3 apresenta a diferenca entre tais modelos.

Figura 4.3 — Modelos ELU e ELS no TQS
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ELU ELS

Fonte: TQS INFORMATICA, 2015

4.2.1.3. Acg0Oes e combinagdes

I. Cargas Verticais

Para as cargas verticais introduzidas no modelo estrutural, foram obedecidas as
recomendacdes da NBR 6120 (1980 - Cargas para o calculo de estruturas de edificagdes) que

define o peso especifico dos materiais assim como as cargas acidentais atuantes.

Il.  Acdo do Vento

Os carregamentos horizontais devido ao vento sdo calculados automaticamente pelo
sistema, com base nas orientacdes da NBR 6123 (1988). Nesse sentido, basta apenas definir os
fatores de calculo, de acordo com as caracteristicas das edificagbes em cada exemplo:
velocidade basica, fator topografico, categoria de rugosidade, classe da edificacdo e fator

estatico.
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Lembra-se que, como os edificios reais analisados situam-se no municipio de Belém, a
velocidade bésica do vento sera a mesma para todos. Conforme o gréfico das isopletas indicado
na Norma, essa velocidade é igual a 30 m/s.

Os coeficientes de arrasto também sdo definidos automaticamente pelo Sistema em
funcdo da geometria de cada estrutura, para cada um dos angulos principais de incidéncia do
vento, cujas direcBes sdo indicadas na figura 4.4. Em todos os casos acdo do vento sera

considerada como de baixa turbuléncia.

Figura 4.4 - Diregdes de incidéncia da agdo do vento

90°
180° 0°

270°

Fonte: Autor

IIl. Cargas devido as imperfeicoes globais

A verificacdo dos efeitos do desaprumo global nas estruturas também seréa realizada de
forma automatica no TQS, aplicando os critérios do item 11.3.3.4 da NBR 6118 (2014)
descritos a sequir:
a) Considerar somente a acdo do vento quando pelo menos 30% desta for maior que acao
do desaprumo;
b) Considerar somente a agdo do desaprumo quando pelo menos 30% desta for maior que
acao do vento;

c) Nos demais casos, considerar a combinacéo dos efeitos de ambos.

IV.  Combinacdes de acdes

No total, todos os exemplos serdo verificados para 9 (nove) combinagdes ultimas e 5
(cinco) combinacgdes de servigco, montadas de acordo com as prescrigdes da NBR 6118 (2014).
Essas combinagdes sdo geradas automaticamente pelo Programa, sendo necessario somente a
configuracdo correta dos coeficientes de ponderacdo. Na tabela 4.1, estdo indicadas as

combinagdes ultimas normais, e na tabela 4.2 as combinagdes de servico.



Tabela 4.1 - Combinag@es Ultimas de carga (ELU)
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COMBINACOES ULTIMAS

COMB. 1 1,4 - (pp + perm + acid)
COMB. 2 1,4 - (peso préprio + carga perm.) + 1,4 - (carga acid. +0,6 - vento 90°)
COMB. 3 1,4 - (peso préprio + carga perm.) + 1,4 - (carga acid.+0,6 - vento 270°)
COMB. 4 1,4 - (peso proéprio + carga perm.) + 1,4 - (carga acid. +0,6 - vento 0°)
COMB. 5 1,4 - (peso préprio + carga perm.) + 1,4 - (carga acid.+0,6 - vento 180°)
COMB. 6 1,4 - (peso préprio + carga perm.) + 1,4 - (vento 90° + 0,5 - carga acid.)
COMB. 7 1,4 - (peso préprio + carga perm.) + 1,4 - (vento 270° + 0,5 - carga acid.)
COMB. 8 1,4 - (peso préprio + carga perm.) + 1,4 - (vento 0° + 0,5 - carga acid.)
COMB. 9 1,4 - (peso proprio + carga perm.) + 1,4 - (vento 180° + 0,5 - carga acid.)
Fonte: Autor
Tabela 4.2 - Combinac@es de cargas para verificacdo em servico (ELS)
COMBINAQC)ES DE SERVICO

COMB. 1 peso préprio + carga perm.+0,3 - carga acid.
COMB. 2 peso préprio + carga perm.+0,3 - carga acid.+0,3 - vento 90°
COMB. 3 peso préprio + carga perm.+0,3 - carga acid.+0,3 - vento 270°
COMB. 4 peso proprio + carga perm.+0,3 - carga acid.+0,3 - vento 0°
COMB. 5 peso proprio + carga perm.+0,3 - carga acid.+0,3 - vento 180°

Fonte: Autor

421.4. Andalise dindmica

Para o calculo das frequéncias naturais e dos modos de vibracdo, o TQS utiliza a equacéo

(3.9) apresentada no item 3.3.1 deste trabalho. Ja a determinacdo das aceleracbes maximas

segue a metodologia de célculo recomendada pela NBR 6123 (1988) para 0 modelo discreto.

A verificacdo do conforto humano € feita com base na classificacdo em niveis de percepc¢édo

humana mostrada no capitulo anterior. Para efetuar a analise dindmica no Sistema é necessario

a introducdo dos seguintes criterios:

Critérios de vento para o calculo das forcas estaticas equivalentes.

Os critérios de vento sdo os mesmos adotados na andlise estatica. Este serdo

apresentados individualmente para cada exemplo.
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II.  Modos de vibracao:

Nos exemplos das estruturas simplificadas, que seréo apresentados no préximo capitulo,
somente o primeiro modo de vibracdo sera calculado. J& nas analises de estruturas reais, serdo

extraidos os quatro primeiros modos.

I1l. Ponderadores de massa da estrutura:

Seguindo as recomendac6es da NBR 6118 (2014) para as verificacdes no estado-limite
de vibracdes excessivas, sera utilizada a combinacdo frequente das acGes para a definicdo da
fonte de massa da estrutura, ou seja:

[M] = peso préprio + carga perm.+0,4 - carga acid.

IV. Taxa de amortecimento:

De acordo com a NBR 6123 (1988), para as estruturas de concreto armado a taxa de

amortecimento podera ser considerada igual a 0,02.

4.2.2. Anélise no SAP2000
42.2.1. Modelo estrutural

A modelagem no SAP2000 serd feita tomando como base os modelos estruturais
gerados no TQS. Serdo mantidos os mesmaos critérios adotados neste Gltimo de forma a obter
uma compatibilizacdo adequada entre os modelos das estruturas. Entretanto, existem ainda
certas diferencas entre os dois modelos que podem acarretar variacdes nos resultados finais.

As propriedades dos materiais e as se¢des dos elementos sdo as mesmas definidas no
modelo do TQS, assim como 0s carregamentos e combinagdes de agdes. As cargas de vento
serdo extraidas diretamente do TQS e lancadas no modelo do SAP2000, pois este Software ndo
possui recurso para o calculo automatico desses carregamentos pela Norma Brasileira.

No modelo de portico espacial do TQS, as cargas de vento sdo consideradas distribuidas
nos pilares em cada pavimento. Além disso, o Programa fornece um diagrama com as forcas de
vento resultantes em cada pavimento da estrutura, as quais foram introduzidas da mesma

maneira no SAP2000 (forcas concentradas em cada pavimento).
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As anélises das estruturas, constituidas por pilares, vigas e lajes, foram realizadas pelo
Método dos Elementos Finitos (MEF). Os pilares e vigas séo representados por barras verticais
e horizontais e as lajes séo modeladas com elementos de placa, tendo o efeito de diafragma
rigido na distribuicdo dos esforgos laterais.

Nas ligacdes entre as barras de vigas e pilares, quando necessario, serdo atribuidos
trechos rigidos conforme os critérios da NBR 6118 (2014). Ressalta-se novamente ndo sera
considerada a flexibilizacdo dos nés e os efeitos construtivos.

As rigidezas dos elementos estruturais, inclusive das lajes, para a consideracao
aproximada da ndo-linearidade fisica no ELU, serdo reduzidas de acordo com o exposto no item
2.4.1 deste trabalho. Para as analises no ELS foi criado um novo modelo, no qual é considerado

as rigidezas integrais dos elementos.

4.2.2.2. Métodos de extracdo dos resultados

I.  Coeficiente y,

Como o Programa nédo calcula automaticamente o coeficiente y,, este sera calculado
manualmente a partir dos deslocamentos horizontais obtidos ap6s a analise linear, para cada
direcdo do vento aplicado. Sera considerada a formulagdo de seguranca recomendada pela NBR
6118 (2014), ja explicada anteriormente.

Il.  Coeficiente RM2M1

De maneira andloga a obtencdo do y,, o coeficiente RM2M1 sera calculado
manualmente, tendo como base os deslocamentos horizontais obtidos para cada combinacéo,
apos a analise ndo-linear geométrica das estruturas.

O SAP2000 possui duas opcdes para a analise ndo-linear geométrica: Nonlinear e
Nonlinear Staged Construction. A diferencga é que esta ultima, inclui os efeitos construtivos na
analise. Logo, nos exemplos analisados, sera adotada a primeira opcao.

Outro critério necessario a definir € a escolha pela analise somente P-Delta ou por
P-Delta com grandes deslocamentos (P-Delta plus Large Displacements). Ambas as opcoes
admitem as equacOes de equilibrio na configuracdo deformada da estrutura. Contudo, na

primeira esse efeito é considerado parcialmente, enquanto que na segunda, alem de incluir os
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efeitos P-delta na sua formulac&o, todas a equagdes de equilibrio sdo escritas considerando a
estrutura na configuracdo deformada (CSlI, 2013).

Para as estruturas de concreto em geral, a primeira alternativa é suficiente, sendo
escolhida para o processamento dos exemplos neste trabalho. Para os critérios de numero
maximo de iteracfes (Maximum Interations per Stage) e toleréncia para convergéncia dos
resultados (Convergence Tolerance Relative), serdo adotados os mesmos valores do TQS: 50

(cinquenta) e 0,001, respectivamente.

I1l. Fator de carga critica global (1)

O SAP2000 realiza automaticamente a analise de instabilidade e fornece os fatores de
carga (A) para cada modo de flambagem, bastando informar o nimero de modos e as
combinacg6es desejadas. A formulacéo aplicada pelo programa é a mesma apresentada no item
3.1.3 deste trabalho.

O Software possibilita ainda o processamento considerando a rigidez inicial da estrutura
ou a rigidez final, obtida a partir de uma combinacéo ndo-linear de carregamentos, sendo neste
trabalho adotada a primeira opcéo em razao de facilitar o controle dos resultados e a comparagéo
com os demais parametros de projeto calculados.

Quanto ao carregamento aplicado, serdo consideradas as acOes verticais, com seus

valores caracteristicos, conforme apresentado abaixo:
F, x = peso proprio + carga perm. +carga acid.

As cargas horizontais de vento nao serdo consideradas, pois a partir de analises prévias
realizadas, concluiu-se que os efeitos advindos destas acdes sao despreziveis no valor final do
fator 2. Nos exemplos simplificados, sera avaliado somente o primeiro modo de flambagem,
enquanto que nos exemplos com estruturas reais serdo apresentados os fatores de carga critica

para 0s quatro primeiros modos.

V. Deslocamentos horizontais

Conforme j& comentado, para a obtengdo dos deslocamentos laterais, sera criado outro
modelo de portico com a rigidez integral dos elementos. As estruturas serdo processadas atraveés
da andlise linear e as combinacgdes em servico adotadas serdo as mesmas indicadas no modelo

de calculo do TQS, apresentadas na tabela 4.2.
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V.  Frequéncias naturais e modos de vibracdo

As frequéncias naturais, juntamente com os modos de vibragéo, serdo calculadas por
meio de analise modal de vibrages livres. O SAP2000 permite duas formas de analise: Eigen
Vectors e Ritz Vectors.

Com o primeiro método é possivel determinar os modos de vibra¢do das estruturas
considerando o sistema livre e sem amortecimento. Ja o segundo é um processo mais refinado
de célculo em que se determinam os modos de vibragdo excitados por um carregamento
particular (MENDONCA, 2012). Para os propdsitos deste trabalho sera suficiente a primeira
forma de analise.

Da mesma forma que no célculo dos fatores de carga critica, nos exemplos
simplificados sera extraida somente a frequéncia fundamental e nos exemplos de casos reais
serdao apresentados os quatro primeiros modos de vibracdo. Como esta é uma andlise no ELS,
0s elementos estruturais serdo considerados com suas rigidezas integrais.

O carregamento para a defini¢do da fonte de massa sera adotado do mesmo modo que
no TQS, considerando a combinacdo frequente das acdes verticais, ou seja, serdo atribuidos 0s

valores integrais do peso proprio e cargas permanentes, somados a 40% das cargas acidentais.

4.2.3. Resumo dos parametros calculados em cada Software

Na tabela abaixo é apresentado um resumo dos parametros globais que serdo extraidos
em cada um dos Sistemas utilizados. Como se observa, com excecéo do fator de carga critica

global e da aceleracédo todos os outros parametros seréo calculados em ambos os Softwares.

Tabela 4.3 — Parametros globais calculados nos sistemas CAD/TQS e SAP2000

PARAMETRO CAD/TQS | SAP2000
¥, (Analise linear) v v
RM2M1 (Analise P-Delta) v v
Fator de Carga Critica (1) e de amplificagéo (f, (1)) - v
Deslocamentos Horizontais (dp, topo € dnpav.) v v
Frequéncia Fundamental (f;) v v
Aceleracéo (a) v -

Fonte: Autor
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5 . ANALISE DE ESTRUTURAS SIMPLIFICADAS

Neste capitulo, serdo feitas analises dos pardmetros globais de projeto em modelos
idealizados. Inicialmente, apresenta-se um exemplo bastante simples de uma coluna engastada
na base e livre no topo. O principal objetivo com este exemplo é demonstrar a aplicacdo dos
pardmetros estudados, bem como proceder uma anélise comparativa visando observar
previamente alguma tendéncia nos resultados obtidos. Nesse exemplo, por se tratar de um caso
muito simples, ndo se fara uso de ferramentas computacionais, optando-se exclusivamente pelo
calculo manual.

Posteriormente, serdo analisados exemplos mais complexos, com estruturas formadas
por porticos espaciais. Nesse caso, 0 objetivo seré avaliar a variagdo dos resultados de acordo
com as mudancas na rigidez das estruturas e desenvolver equacGes aproximadas que tornem

possivel estimar os resultados sem a necessidade de calculos mais refinados.

5.1. Exemplo 1

I. Descricdo do exemplo

Para este exemplo, serd utilizada a estrutura composta pela coluna livre em uma
extremidade e engastada na outra, representada na figura 5.1. Sua secdo transversal é quadrada
de 20 cm X 20 cm, a resisténcia caracteristica do concreto (f) é de 25 MPa, o comprimento
da barra € de 4 m e os carregamento aplicados no topo séo F, (esforco horizontal) e F, (esforgo
vertical). Visando facilitar o calculo manual, supde-se que o modelo possui apenas um grau de

liberdade, ou seja, a barra se desloca somente em um plano.
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Figura 5.1 - Exemplo 1: Caracteristicas da coluna engastada-livre

Fy
vy SECAO
F, TRANSVERSAL
20 cm
S
Q
g o
o [\
S
<
fex = 25 MPa
E. = 28000 MPa
7777

Fonte: Autor

Para avaliar como a estrutura se comporta para diferentes niveis de carga, serdo criadas
algumas combinagdes de carregamento, mantendo-se constante o esforco horizontal F, e
variando o esforco axial F,. Ressalta-se que para o ELU, os carregamentos sdo considerados
com seus valores de calculo, ou seja, majorados por y; = 1,4. Além disso, o peso proprio da

barra sera desprezado. As combinacdes de a¢do estdo representadas na tabela seguinte:

Tabela 5.1 — Combinacdes de a¢des para o exemplo 1

| CARGA HORIZONTAL CARGA VERTICAL
COMBINACAO

Fya (kN) | Feserv (kN) | Fya (KN) | By serv (KN)

1 50 35,71

2 100 71,43

3 150 107,14

4 10 7,14 200 142,86

5 250 178,57

6 300 214,28

7 350 250,00

Fonte: Autor
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II.  M©ddulo de elasticidade

O mddulo de elasticidade sera calculado de acordo com equacdo (2.3), em que sera

admitido a, = 1,0.
E, = ag -5600,/f, = 1,0 - 5600vV25MPa = 28.000 MPa = 28.000.000 kN /m?

II. Inércia da secdo bruta

b-h® (0,20 m)*

— — 4
I. = 12 12 =0,000133 m

IV.  Nao-linearidade fisica

Para a consideracdo aproximada da ndo-linearidade fisica, o valor da rigidez sera
reduzido de acordo com a equacdo (2.17). Lembra-se que apesar dessa aproximacgado ndo ser

valida para a estrutura em questao, sua aplicacao é importante para pressupor a influéncia da
ndo-linearidade fisica em estruturas mais complexas.

(EDgpe = 0,8E;Ic = 0,8 - 28000000kN /m? - 0,000133 m* = 2979,2 kN X m?

V. Deslocamento provocado pela carga horizontal

Fyq:1®  10kN-(4m)°

d. . = - = 0,072
4 = 3T (ED)ee  3-2979,2 kN X m? m

Figura 5.2 - Exemplo 1: Deslocamento horizontal no topo da barra

4,00 m

Fonte: Autor
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5.1.1. Coeficiente y,

O valor do y, é encontrado através da equagdo (3.1). A seguir, € apresentado o calculo
para a primeira combinacédo de carregamentos e na tabela seguinte estao indicados os resultados

para todas as combinacdes.

I.  Coeficiente y, para a combinacdo 1

1 1 1
Ve T BMga 1 _Fpax 1, 500072 1
M tota Vr3 Fea-l vps 10-4 11
Tabela 5.2 — Exemplo 1: Resultados de y,
. AM M
COMBINACAO kN z"’;“l ) (kNLi:t;z ) Y,
il 3,60 1,09
2 7,20 1,20
£ 10,80 1,33
4 14,40 40,0 1,49
5 18,00 1,69
6 21,60 1,96
7 25,20 2,34

Fonte: Autor

Ressalta-se que, embora o célculo do y, seja valido somente para estruturas reticuladas
de no minimo quatro andares e, que além disso, valores muito elevados ndo sdo usuais,
busca-se nesse momento, somente avaliar a variacdo do parametro para diferentes

niveis de carga.

5.1.2. Coeficiente RM2M1

Como j& se sabe, para o célculo do coeficiente RM2M1 é necessario a realizagdo de uma
analise ndo-linear geometrica da estrutura. Neste exemplo, por se tratar de uma estrutura
simples, sera utilizado o Meétodo das Cargas Laterais ficticias para explicar, de forma facil e

didatica, a determinacdo deste parametro.
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De uma maneira geral, neste método os efeitos de segunda ordem s&o calculados por
processo iterativo, onde a cada iteragdo adicionam-se forgas horizontais ficticias na estrutura,
de modo que estas representem os deslocamentos laterais resultantes da nao-linearidade
geométrica. Sua metodologia de calculo pode ser vista com detalhes em Fusco (1981, p. 368).

E importante frisar que o foco principal deste trabalho esta voltado exclusivamente para
a determinacdo do coeficiente RM2M1. Ressalta-se também que os Softwares de analise
estrutural (SAP2000 e TQS), empregam métodos mais refinado de analise, cujo processamento
se da através da resolucdo iterativa das equacdes ndo-lineares de equilibrio. A seguir, €
mostrado o célculo para a combinacdo 1 de carregamentos utilizando o método das cargas

laterais ficticias, acima apresentado.

.  Método das cargas laterais ficticias

a) 12 Iteracdo (analise de primeira ordem)

M;=F.q-1=10kN-4m =40 kN x m

- Deslocamento horizontal de 12 ordem

A= Fea:l®  10kN-(4m)°
V7 3 (EDgee  3-2979,2 kN X m?

=0,072m

Nesta primeira iteragdo, 0 momento calculado corresponde ao momento de tombamento
(momento de primeira ordem), e o deslocamento horizontal resulta apenas da acdo do esforgo
horizontal na barra. Ambos j& haviam sido empregados na determinacao do coeficiente y,. De

posse de tais resultados, passa-se a segunda iteracao.

b) 2% Iteracdo

Agora, 0 momento na base serd a soma da parcela obtida na primeira iteracdo (parcela
de primeira ordem) mais 0 momento causado devido a agdo da forca vertical na posicdo

deformada da coluna (parcela de segunda ordem).
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- Momento na base
M, =M; +Fy,-Ay=40kN + 50 kN - 0,072 m = 43,58 kN X m
Apos a determinacdo do novo momento na base, é necessario avaliar a convergéncia do

processo. Esta deve ser verificada através da determinacdo do erro a cada iteragdo. Sera

considerada uma tolerancia admissivel de 0,001 para o erro entre duas iteragfes consecutivas.

- Erro

M, —M; 43,558 —40
M, 43,58

e= = 0,082

Nota-se que o erro calculado encontra-se acima da tolerancia admissivel, portanto, ndo
houve ainda a convergéncia do método, sendo necessario o célculo de mais iteragdes até que se

obtenha o0 momento final na base da barra.

c) 32lteracdo

A partir de agora € preciso determinar qual seria a forca horizontal ficticia que
provocaria 0 mesmo momento causado pela acdo da forga vertical na posicdo deformada da
barra (F,, 4 - A).

- Primeira forca ficticia

Ffl,x - l = Fy,d : Al

Fyqa-Ar  50kN-0,072m

Ffl,x = l

=09 kN
4m

Com o valor calculado para a primeira carga ficticia, determina-se o deslocamento
horizontal resultante. Nota-se que a transformacao do efeito gerado pela forga vertical em forga
horizontal ficticia é apenas um artificio para chegar aos deslocamentos e aos momentos finais

na estrutura.
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- Deslocamento devido a primeira forca ficticia

Frop® 3 0,9 kN - (4 m)3
AZ = ==

- - = 0,0064
3+ (EDwe  3-2979,2 kN x m? m

Encontrado o deslocamento final, calcula-se mais uma vez o momento fletor na base da

barra, e em seguida, verifica-se novamente a convergéncia do método.

- Momento na base

M; = M, + F, 4 - Ay= 43,58 kN + 50 kN - 0,0064 m = 43,9 kN x m

- Erro

¢=7 M, ~ 439

Como observado, novamente a convergéncia ndo foi alcancada. Logo, deve-se continuar
0 processo, realizando mais iteracdes. O processo de calculo para as demais iteracdes € 0 mesmo
realizado na terceira iteragdo. Calcula-se a forga ficticia, o deslocamento horizontal resultante,
0 momento fletor final e, por fim, verifica-se a convergéncia.

Para a combinacéo 1 de cargas, a convergéncia ocorre ap6s quatro iteracdes do método.
O momento final na base da barra é igual a 43,93 kN X m e 0 erro estimado é de 0,0006. Com
base nesses dados, finalmente é possivel calcular o coeficiente RM2M1. Na Tabela 5.3, sdo

indicados os resultados para todas as sete combinacGes geradas neste exemplo.

Il.  RM2M1 para a combinacdo 1

RM2M1 =142, = =1 22280 1 g
MLy 40 L1
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Tabela 5.3 — Exemplo 1: Resultados de RM2M1

~ MOMENTO
COMBINAGAO | OLERANCIA FINAL NA \® DE RM2M1
¢ DE ERRO BASE (kN x m) ITERAGOES
1 43,93 4 1,09
2 48,71 5 1,20
3 54,68 7 1,33
4 0,001 62,29 8 1,51
5 72,35 9 1,74
6 86,31 11 2,05
7 106,96 14 2,52

Fonte: Autor

5.1.3. Fator de carga critica (4)

O célculo da carga critica de flambagem (F_,) neste exemplo simplificado, sera feito
através da equacgdo de Euler. Lembrando que para qualquer uma das sete combinacdes de
carregamentos utilizadas, este valor de carga critica serd 0 mesmo, pois nao esta sendo alterada

a rigidez da coluna.

I. Carga critica de flambagem para todas as combinacoes

m?El  m?(El)gee 12 +2979,2 kN X m?
loz - (2.[)2 - (2.4m)2

F, = = 459,43 kN

A partir da carga critica e do esfor¢o axial, pode-se determinar o fator de carga critica
para cada combinacdo de carga utilizada no exemplo. Abaixo é demonstrado o calculo de A e
de f, (1) paraa combinacgéo 1 de carregamentos e, logo em seguida, sdo mostrados os resultados

para as demais combinacdes, na tabela 5.4.

1. Fator de carga critica para a combinacao 1

j=to IO _ 66
Fyr 3571 '



74

I1l. Fator de amplificacdo dos esforcos para a combinacdo 1

A 1286
-1 12,86—1

fa) = 1 =1,08

Tabela 5.4 — Exemplo 1: Resultados de 4

COMBINAGCAO |  F, (kN) ) fa(d)
1 12,86 1,08
2 6,43 1,19
3 4,29 1,30
4 459,43 3,22 1,45
5 2,57 1,64
6 2,14 1,88
7 1,84 2,19

Fonte: Autor

5.1.4. Deslocamento horizontal (dj opo)

Como este exemplo trata-se de uma simples coluna reta, somente devera ser verificado
0 deslocamento na sua extremidade livre. Este deslocamento é considerado somente para a
carga horizontal na combinagéo frequente de servico.

Por esta ser uma verificagdo no ELS, admite-se a rigidez integral da barra. Abaixo é
apresentado o célculo do deslocamento no topo da barra. O resultado serd 0 mesmo para todas
as combinacdes, ja que ndo esta sendo considerado o deslocamento horizontal resultante dos

esforcos verticais.

I.  Deslocamento horizontal para todas as combinacoes

d _ (lpl ) Fy,serv) -3 _ (037,14 kN) - (4 m)3
htopo — 3-El ~3-28000000 kN /m?2 - 0,00013 m#*

dptopo = 0,0123m = 1,23 cm
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5.1.5. Frequéncia fundamental (f)

A frequéncia fundamental para o caso de sistemas com um grau de liberdade, pode ser
encontrada a partir da equacdo (2.13). Como se sabe, a rigidez (constante de mola) €

determinada pela relagéo entre a forca e o deslocamento.

I. Rigidez do sistema para todas as combinacdes

Feser  3-EI_3-28000000 kN/m? - 0,000133 m*

K= =
dx,ser l3 (4 m) 3

= 174,95 kN/m

A massa do sistema sera admitida como a carga vertical em cada combinagéo, com seu
valor de servico. A seguir, sdo indicados os calculos da massa e da frequéncia fundamental para
a combinacdo 1 de carregamentos, e na tabela 5.5 sdo indicados os resultados para todas as

combinagoes.

Il. Massa do sistema para a combinacao 1

1
M = Fyory = = 35,71kN - = 3,64 kg

9,81 m/s?

I1l.  Frequéncia fundamental para a combinacao 1

_ 1 K _ 1 174,95 kN /m —110H
h=o0r (M~ 2 [368 ki xszym ~ V1012

Tabela 5.5 — Exemplo 1: Resultados para frequéncia fundamental (f;)

COMBINACAO | K (kN/m) M(kg) f1(Hz)
1 3,64 1,10
2 7,28 0,78
3 10,92 0,64
4 174,95 14,56 0,55
5 18,20 0,49
6 21,84 0,45
7 25,48 0,42

Fonte: Autor
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5.1.6. Aceleracéao (a)

Para o célculo da aceleragéo, supde-se que a carga horizontal, com seu valor de servico,
haja como uma fonte de excitacdo dinamica na estrutura. Isso significa que a aplicacdo desta
carga de forma impulsiva produzird um deslocamento no topo da barra e quando essa excitacéo
cessar, a barra tenderd a voltar para a sua situacéo de repouso, ocasionando uma oscilagdo em
torno da sua posicéo inicial.

Deste modo, a aceleracdo do sistema vibratdrio, por se tratar de um caso com somente
um grau de liberdade, podera ser determinada atraves do principio fundamental da dindmica, o
qual define que: “a forca atuante no sistema seja proporcional ao produto da massa pela
aceleracao por ele adquirida”. O calculo da aceleragdo para a combinagdo 1 ¢ mostrado abaixo

e os resultados para as demais combinag6es sdo apresentados na tabela 5.6.

I.  Aceleracdo para a combinacao 1

_ Eesers _ 714kN
M 3,64 kg

= 1,96 m/s?

Tabela 5.6 — Exemplo 1: Resultados para a aceleracéo (a)

COMBINACAO M (kg) a (m/s?)
1 3,64 1,96
2 7,28 0,98
3 10,92 0,65
4 14,56 0,49
5 18,20 0,39
6 21,84 0,33
7 25,48 0,28

Fonte: Autor

5.1.7. Avaliagéo dos resultados

Na tabela 5.7, sdo resumidos todos os resultados encontrados para 0s parametros
estudados. Ressalta-se que grande parte dos valores obtidos neste exemplo, ndo obedecem as
recomendacdes normativas. Isso foi feito propositalmente para que se pudesse comparar 0s

parametros entre si a partir da variagdo do esfor¢o axial.
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Parametros de controle no ELU Parametros de controle
Comb. F 1 d n;ELS
cr X,serv 1 a
v. | RM2ML] A (Fy> Fea® =777 | (em) | ) | amys?)

1 1,09 1,09 12,86 1,08 1,23 1,10 1,96
2 1,20 1,20 6,43 1,19 1,23 0,78 0,98
3 1,33 1,33 4,29 1,30 1,23 0,64 0,65
4 1,49 1,51 3,22 1,45 1,23 0,55 0,49
5 1,69 1,74 2,57 1,64 1,23 0,49 0,39
6 1,96 2,05 2,14 1,88 1,23 0,45 0,33
7 2,34 2,52 1,84 2,19 1,23 0,42 0,28

5.1.7.1. Analise dos parametros de controle no ELU

Fonte: Autor

I.  Fatores de amplificacdo dos esforcos de primeira ordem

Na figura 5.3 é ilustrado um grafico comparativo entre os trés fatores de amplificacéo

dos esforgos de primeira ordem estudados nesse trabalho. No eixo horizontal sdo representados

os fatores de carga critica para cada combinacao de carregamento.

Figura 5.3 - Exemplo 1: Comparag&o entre os fatores de amplificacdo

2,6
2,4
2,2
2,0
1,8
1,6

Fator de Amplificacéo

1,4
1,2
1,0

e »

__me

~—4— RM2M1
S fad

60 80 100 120

FCT‘

A =
I y,serv

Fonte: Autor

14,0

Analisando o grafico, verifica-se que em um intervalo admissivel para estruturas de

concreto, ha uma boa aproximacgéo entre os coeficientes y, e f,(4), quando comparados ao

coeficiente RM2M, uma vez que os resultados praticamente coincidem até o valor de 1,50.
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Deste modo, confirma-se que neste exemplo simplificado é vélida a relacdo entre fator
de amplificacdo e fator de carga critica, apresentada na equacdo (3.6). Isso significa que é
possivel obter, com uma boa aproximacao, a relacdo entre carga critica e carga atuante a partir

do coeficiente y,. Basta isolar o valor de A na equacéo (3.6), como mostrado a seguir:

Vz
= 1 <1
A=—7parall<y, <15 (5.1)

Quanto mais préximo a carga atuante estiver da carga critica (A = 1), maiores sdo 0s
efeitos de segunda ordem e os resultados de y, e f,(4) tendem a divergir em relacdo a RM2M1,

demonstrando a imprecisao destes parametros nessas situacoes.

Il.  Fator de carga critica

O grafico da figura 5.4 exibe a variacdo do fator de carga critica com a mudanca no
carregamento vertical. A carga critica de instabilidade (linha reta horizontal) se mantém
constante com o aumento da carga vertical aplicada, pois esta depende exclusivamente da

rigidez da barra.

Figura 5.4 - Exemplo 1: Variacdo do fator de carga critica

700

—o— F y,serv
600
—F

cr

500

400

F, (kN)

300
200

100

PR

0
130 110 9,0 7,0 50 3,0 1,0

For
I y,serv

1=
Fonte: Autor

A cada acréscimo de carga, a barra se aproxima do seu ponto de instabilidade, mais

lentamente para niveis baixos de carga, e aceleradamente para niveis maiores. Esse

comportamento deixa claro que, quanto maiores 0s acrescimos de esforgos em uma estrutura,

mais rapidamente esta se aproximara do seu ponto de instabilidade.
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5.1.7.2. Analise dos parametros de controle no ELS

I.  Deslocamento horizontal

Na figura 5.5, é apresentada graficamente a relacéo entre o deslocamento horizontal e o
coeficiente y,. Esse gréafico foi feito com o Unico proposito de mostrar que estes parametros sao
independentes entre si, como pode ser observado pelo valor constante do deslocamento com o
aumento do y,.

Por mais que ambos os parametros dependam da rigidez da estrutura, o y, sofre
influéncia somente das forgas axiais, enquanto que o deslocamento horizontal depende
diretamente dos esforcos horizontais.

Partindo dessa premissa, conclui-se que ndo ser possivel avaliar a estabilidade de uma
estrutura com base em seu deslocamento horizontal, assim como nédo se pode medir o grau do

deslocamento horizontal tomando como referéncia os resultados do y,.

Figura 5.5 - Exemplo 1: Relagéo entre d, 5oy € ¥,

1,4
1,3
~
£
)
=
=
1,2
1,1

11 1,3 15 1,7 1,9 21 23 25
Yz
Fonte: Autor

Il.  Frequéncia fundamental

Os valores da frequéncia fundamental para cada combinacdo de carga encontram-se, no
grafico da figura 5.6-(a) em funcéo de y,, e no gréfico da figura 5.6-(b) em funcéo de A.
Também é mostrada a linha de tendéncia dos resultados e a funcéo correspondente que mais se

assemelha ao padrdo da série de dados.
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Figura 5.6 - Exemplo 1: Relacdo entre f; Xy, - (@) e f; X 4 - (b)

1,30 1,30
—e— fi —* A
110 e | () 1,10 | A
090 | 0,90
=) [ X _ < 4
= | =099y, <
0,70 \b 0,70 e fi=031-V1
0,50 NGt 0,50 /
1 e '\:\i:::f,jx !
.~ '
0,30 0,30
10 12 14 16 18 20 22 24 26 10 30 50 70 90 11,0 130
Yz 2
(@) (b)

Fonte: Autor

Nota-se que a equacao da frequéncia em funcdo do fator de carga critica fornece
resultados mais préximos dos obtidos analiticamente do que a equagdo aproximada em funcéo
do y,. Assim, verifica-se ser possivel prever, com bastante precisdo, o valor da frequencia

fundamental, como mostrado a seguir:

fi=031- \/Z,para/l =>1,0 (5.2)

Vz

f1=031"

zZ

1,para 1,0<y, <15 (5.3)

I1l.  Aceleracdo

Neste exemplo, a aceleracdo foi calculada através da equacdo geral do movimento,
desprezando o amortecimento e considerando um sistema de vibracgdo livre, o que resulta na
Segunda Lei de Newton (F = M - a). Em virtude disso, ndo é possivel associar os resultados
obtidos aos de estruturas com varios graus de liberdade, onde a aceleracéo é calculada por outra
metodologia, que depende da acdo dindmica do vento e dos modos de vibracdo (método do
vento dinamico especificado na NBR 6123 (1988).
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Tampouco interessante seria avaliar o grau de percepcdo humana as vibragées. Contudo,
pode ser pertinente a verificacdo da variacdo desse pardmetro com a mudanca da relagéo entre
a carga vertical (fonte de massa) e a rigidez. O gréafico da figura 5.7 exibe essa relagédo através

da associacédo dos resultados da aceleracdo com os da frequéncia fundamental da barra.

Figura 5.7 - Exemplo 1: Relacdo entre a e f;

2,40

2,00

1,60

1,20

a (m/s%)

0,80

0,40

0,00
0,40 0,60 0,80 1,00 1,20

fi (Hz)

Fonte: Autor

Percebe-se que neste caso, a aceleracdo aumenta conforme cresce o valor da frequéncia,

sendo essa relacdo dada de forma aproximada pela seguinte equacao numérica:

a=162f," (5.4)

Essa solucdo nada mais € do que um caso particular da solucéo analitica, que depende

da frequéncia e do deslocamento horizontal, como demonstrado no passo a passo a seguir:

1. Sabe-se que a aceleracdo é igual a relacdo entre a forca aplicada e a massa do sistema:

a=— (5.5)

2. Como a Forca horizontal é o produto da rigidez pelo deslocamento horizontal, tem-se:

(5.6)
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3. Daequagéo da frequéncia fundamental, encontra-se a relagéo entre a rigidez e a massa:

1 |k K
fl_ZnM M

= 4n2 - f,? (5.7)
4. Substituindo a equacdo (5.7) na equacdo (5.6) chega-se a expressdo da NBR 6123

(1988), ja apresentada no capitulo 3 deste trabalho:

a=4n?-f;’d, (5.8)

5. Por fim, ao inserir o valor do deslocamento horizontal na equacgéo (5.8), encontra-se a

solucdo particular dada pela equacéo (5.4):

1,23
0,3-100

dh,serv

0,3 = 4m* 'f12 .

a=47T2'f12'

a=162f">

Deste modo, fica demonstrado que a aceleracdo depende da frequéncia e dos
deslocamentos horizontais na estrutura. Lembrando que ndo estd sendo levado em conta o

amortecimento do sistema nesse exemplo.

5.2. Exemplo 2

I. Descricdo do exemplo

Neste exemplo, serdo analisadas diversas estruturas tridimensionais idealizadas, cuja
forma dos pavimentos Tipo € mostrada na figura 5.8. O objetivo aqui é estender os estudos
realizados no exemplo anterior, para um caso mais complexo de estrutura, visando um estudo
comparativo dos parametros estudados e o desenvolvimento e validacdo de equacdes

aproximadas.



Figura 5.8 — Exemplo 2: Forma dos Pavimentos Tipo (sem escala) — cotas em centimetro
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Fonte: Autor

A forma dos pavimentos Tipo € composta por 6 vigas com se¢do retangular de 20 cm
por 45 cm e quatro lajes macicas com espessura de 12 cm. As sec¢des dos pilares ndo foram
indicadas por sofrerem variagéo dentro dos diversos casos estudados.

Foram criados 5 grupos de estruturas com diferentes alturas, tomando como critério o
aumento gradativo do numero de pavimentos tipo, de 5 em 5, iniciando com 5 tipos e
terminando com 25 tipos no quinto grupo. A esses grupos atribuiu-se a denominacdo de
estruturas A, B, C, D e E. Para cada um destes grupos foram criados 5 subgrupos, classificados
de 1 a 5, com diferentes secdes de pilares, de forma a gerar diferentes valores de y, dentro de
um Mesmo grupo.

Foram, entdo, analisados 25 casos diferentes de estruturas, sempre baseadas na mesma
forma estrutural. Ressalta-se que nesse procedimento ndo houve preocupagdo com o
dimensionamento dos pilares quanto ao estado-limite ltimo e nem com as dimensdes minimas
recomendadas por norma. Busca-se apenas causar uma variabilidade dos resultados. Na tabela

5.8, sdo indicadas as caracteristicas de cada estrutura analisada.



Tabela 5.8 — Exemplo 2: caracteristicas das estruturas analisadas

DIMENSOES DOS
ESTRUTURA ?ﬁgi {géxfz:) CASO PILARES (cm)
PlaP4,P6aP9| P5
1 22122 25125
2 16/16 19/19
A 5 13,5 3 14/ 14 19/19
4 13/13 18/18
5 12/12 17/17
1 32/32 45 45
2 20/20 2828
B 10 28,5 3 17/17 26/ 26
4 1616 2424
5 15/15 21/21
1 50/ 50 55/ 55
2 25/ 25 27127
C 15 435 3 20/ 20 31/31
4 20/ 20 21/21
5 18718 20 120
1 73173 80/ 80
2 31/31 40/ 40
D 20 58,5 3 25/ 25 33/33
4 22122 30/ 30
5 19/19 27127
1 95/ 95 100/ 100
2 3838 45/ 45
E 25 735 3 30/30 30/ 30
4 25/ 25 36/ 36
5 21/21 30/ 30

Fonte: Autor
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Admite-se que a distancia entre pavimentos e a profundidade das fundac@es sejam iguais

em todas as estruturas analisadas. Estes valores estdo indicados na tabela 5.9 e no corte

esquematico apresentado na figura 5.9.

Tabela 5.9 — Exemplo 2: Distancias entre pavimentos

COTA ENTRE PISOS

PROFUNDIDADE DAS
FUNDACOES

3,00m

1,50 m

Fonte: Autor
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Figura 5.9 — Exemplo 2: Corte esquemético das estruturas (sem escala) — cotas em centimetro
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Fonte: Autor
Todas as estruturas seréo analisadas admitindo-se um concreto com f,;, = 30 MPa, 0

que resulta em um modulo de elasticidade de 31 GPa, considerando o uso de granito, conforme

consta no item 2.1.1 desta dissertacéo.

Il. Carregamentos

Os carregamentos verticais aplicados nas estruturas sao mostrados na tabela 5.10. Para
a sua definicao, as edificacbes foram consideradas como sendo para fins residenciais e também
adimitiu-se que todas as vigas apoiam paredes de alvenaria. Ja 0s carregamentos horizontais

devido ao vento foram definidos com base nos critérios indicados na tabela 5.11.

Tabela 5.10 — Exemplo 2: Cargas Verticais aplicadas

ACOES PERMANENTES ACOES ACIDENTAIS
Peso das Paredes Revestimento das Lajes Sobrecarga
5,40 kN /m 1,00 kN /m? 1,50 kN /m?

Fonte: Autor



Tabela 5.11 — Exemplo 2: Critérios para a definigcdo dos carregamentos devido ao vento

CRITERIO VALOR
Velocidade béasica do vento (V) 30m/s
Fator topografico do terreno (S;) 1,00
Categoria de rugosidade (S,) v
Fator estatistico (S3) 1,00

Estrutura A A
Estrutura B B
Classe da edificagao Estrutura C B
Estrutura D C
Estrutura E C

I1l.  Modelos de analise

Fonte: Autor
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Na figura 5.10 sdo ilustrados os modelos espaciais do TQS e no SAP2000 de um dos

edificios analisados. Ressalta-se que em todos os casos aqui estudados, onde as estruturas sao

simétricas nas direcfes X e Y, os resultados sdo iguais para ambas as diregdes.

Figura 5.10 — Exemplo 2: Vistas em perspectiva

Fonte:

Autor

SAP
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5.2.1. Resultados

Os resultados para os parametros globais de projeto, referentes a avaliacdo da
instabilidade global no ELU, sdo apresentados na tabela 5.12, enquanto que os parametros
relacionados ao ELS estdo indicados na tabela 5.13. Lembrando que no ELU, a ndo-linearidade
fisica foi considerada através da reducdo da rigidez dos elementos estruturais, e no ELS foi
considerada a rigidez integral dos elementos.

Ressalta-se também que ndo ha preocupacdo, nesse momento, com os limites
normativos em relacdo aos resultados encontrados, busca-se somente analisar a variacdo dos

parametros na tentativa de estabelecer relagdes entre estes.

Tabela 5.12 — Exemplo 2: Resultados dos pardmetros globais de instabilidade - ELU

Y, RM2M1 1
ESTRUTURA CASO

TQS | SAP | TQS | SAP SAP | fa(A)

1 1,10 1,10 1,11 1,10 9,82 1,11

2 1,30 1,31 1,34 1,35 3,42 1,41

A (5 Tipos) 3 1,50 1,50 1,62 1,63 2,36 1,74
4 1,73 1,75 2,09 2,15 1,80 2,25

5 2,22 2,28 4,93 6,24 1,36 3,78

1 1,12 1,11 1,12 1,11 1042 | 1,11

2 1,33 1,33 1,36 1,35 3,62 1,38

B (10 Tipos) 3 1,59 1,58 1,72 1,69 2,33 1,75
4 1,81 1,80 2,14 2,11 1,86 2,16

5 2,35 2,37 4,73 5,19 1,38 3,63

1 1,14 1,12 1,14 1,12 9,73 1,11

2 1,37 1,35 1,39 1,38 3,60 1,38

C (15 Tipos) 3 1,62 1,60 1,73 1,69 2,43 1,70
4 1,83 1,83 2,10 2,10 1,91 2,10

5 2,47 2,39 4,59 4,13 1,43 3,33

1 1,16 1,14 1,16 1,14 8,01 1,13

2 1,35 1,32 1,36 1,34 4,16 1,32

D (20 Tipos) 3 1,56 1,53 1,61 1,57 2,83 1,55
4 1,84 1,80 2,00 1,96 2,12 1,89

5 276 2,70 4,75 4,61 1,43 3,33

1 1,19 1,16 1,19 1,17 7.79 1,15

2 1,39 1,35 1,40 1,37 4,04 1,33

E (25 Tipos) 3 1,61 1,57 1,66 1,61 2,82 1,55
4 1,85 1,81 1,97 1,91 2,27 1,79

5 2,95 2,84 4,48 4,12 1,50 3,00

Fonte: Autor
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Tabela 5.13 — Exemplo 2: Resultados dos pardmetros globais para o ELS

dh,topo (Cm) dh,pav (Cm) f1 (HZ) a (m/SZ)
ESTRUTURA | CASO PERCEPQAO
TQS | SAP | TQS | SAP | TQS | SAP | TQS | HUMANA AS
VIBRACOES
1 0,19 | 0,49 | 0,07 | 0,07 | 0,77 | 0,69 | 0,050 Perceptivel
2 052 | 053 | 0,20 | 0,20 | 0,46 | 0,56 | 0,054 Perceptivel
A (5 Tipos) 3 0,76 | 0,77 | 0,29 | 0,30 | 0,38 | 0,38 | 0,056 Perceptivel
4 0,98 | 1,00 | 0,38 | 0,38 | 0,34 | 0,33 | 0,058 Perceptivel
5 1,29 | 1,31 | 050 | 051 | 0,29 | 0,29 | 0,059 Perceptivel
1 0,49 | 047 | 0,08 | 0,08 | 0,57 | 0,58 | 0,077 Perceptivel
2 1,47 | 145 | 0,26 | 0,25 | 0,33 | 0,33 | 0,087 Perceptivel
B (10 Tipos) 3 229 | 2,28 | 0,40 | 0,40 | 0,26 | 0,26 | 0,091 Perceptivel
4 284 | 2,80 | 051 | 0,50 | 0,24 | 0,24 | 0,093 Perceptivel
5 3,76 | 3,74 | 068 | 0,68 | 0,21 | 0,21 | 0,098 Perceptivel
1 0,87 | 0,82 | 0,09 | 0,09 | 0,46 | 0,47 | 0,085 Perceptivel
2 2,73 | 2,69 | 0,30 | 0,32 | 0,27 | 0,27 | 0,103 Perceptivel
C (15 Tipos) 3 423 | 413 | 0,46 | 045 | 0,22 | 0,22 | 0,110 Perceptivel
4 520 | 517 | 0,57 | 0,57 | 0,20 | 0,20 | 0,113 Perceptivel
5 706 | 7,04 | 0,79 | 0,79 | 0,17 | 0,17 | 0,117 Perceptivel
1 1,28 | 1,20 | 0,20 | 0,09 | 0,37 | 0,38 | 0,082 Perceptivel
2 348 | 338 | 0,26 | 0,25 | 0,25 | 0,25 | 0,113 Perceptivel
D (20 Tipos) 3 542 | 531 | 0,40 | 0,39 | 0,20 | 0,20 | 0,121 Perceptivel
4 7,36 | 7,24 | 055 | 054 | 0,17 | 0,17 | 0,127 Perceptivel
5 10,85 | 10,70 | 0,83 | 0,81 | 0,14 | 0,14 | 0,133 Perceptivel
1 187 | 1,74 | 0,11 | 0,21 | 0,30 | 0,31 | 0,077 Perceptivel
2 496 | 478 | 0,28 | 0,26 | 0,22 | 0,22 | 0,119 Perceptivel
E (25 Tipos) 3 7,79 | 7,64 | 043 | 042 | 0,18 | 0,18 | 0,131 Perceptivel
4 10,28 | 10,18 | 0,55 | 0,54 | 0,16 | 0,16 | 0,137 Perceptivel
5 15,96 | 15,72 | 0,88 | 0,86 | 0,13 | 0,13 | 0,146 Perceptivel

Fonte: Autor
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5.2.2. Avaliagéo dos resultados

5.2.2.1. Comparacdao entre os resultados no TQS e no SAP2000

I. Coeficientes y, e RM2M1

As diferencas percentuais entre os resultados obtidos no TQS e no SAP2000 para 0 y,
e RM2M1 sdo mostradas nos gréaficos (a) e (b) da figura 5.11. Nestes graficos, os percentuais
positivos indicam resultados superiores no TQS, enguanto que 0s percentuais negativos
representam resultados superiores no SAP2000.

As estruturas foram agrupadas de acordo com o nimero de pavimentos Tipo, e cada
caso foi identificado por uma cor diferente. As barras que ndo aparecem no grafico

correspondem aos casos em que os resultados foram idénticos em ambos os Softwares.

Figura 5.11 — Exemplo 2: Taxas percentuais entre os resultados no TQS e SAP. (a) - y, e (b) - RM2M1

ECASO 1 mCASO 2 mCASO 3 oCASO 4 mCASO5 ECASO 1 mCASO 2 mCASO 3 ICASO 4 mCASO 5
4% 4%
0% i U H HHU HHH H HHH H 0% HUU HHHH HH HH H HH

-4% -4%
Est A Est.B Est.C EstD EstE Est A Est.B Est.C Est.D EstE
5 Tipos 10 Tipos 15 Tipos 20 Tipos 25 Tipos 5 Tipos 10 Tipos 15 Tipos 20 Tipos 25 Tipos
@ -7 (b) - RM2M1

Fonte: Autor

Nota-se que as diferencas entre os resultados para o coeficiente y, sdo bem pequenas,
ndo ultrapassando o valor de 4% sequer nos casos em que os edificios sdo mais flexiveis, o que
demonstra a coeréncia no langamento dos carregamentos e das se¢des dos elementos estruturais
nos dois Sistemas. Além do mais, prova a validade dos resultados para o fator A, obtidos
somente no SAP2000.

Com relacdo ao coeficiente RM2M1, percebe-se uma diferenga maior entre 0s
resultados, sendo superior a 4% em alguns casos. Apesar disso, as situagdes onde ha uma maior

discrepancia sdo das estruturas pertencentes ao caso 5, que estdo mais préximas do limite de
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instabilidade global (A = 1). Lembrando que nesse estdgio, € normal haver divergéncias
maiores nos resultados, devido as aproximacdes envolvidas no célculo.

Finalmente, observa-se que na quase totalidade dos resultados, as diferencas percentuais
foram positivas, demonstrando que embora bastante préximos, os resultados no TQS, de modo
geral, foram superiores ao obtidos no SAP2000. Partindo desse contexto, optou-se por utilizar

0s resultados encontrados no TQS para as analises seguintes.

Il. Deslocamentos horizontais

Os gréaficos presentes na figura 5.12 mostram as diferencas percentuais para 0S
deslocamentos no topo (figura 5.12-(a)), e entre pavimentos (figura 5.12-(b)), no TQS e no
SAP2000. Do mesmo modo que no item anterior, percentuais positivos indicam resultados
superiores no TQS e percentuais negativos significam valores superiores no SAP2000.

Figura 5.12 — Exemplo 2: Taxas percentuais entre os resultados no TQS e SAP. (@) - dp, topo € (b) - dp pav

ECASO 1 mCASO 2 mCASO 3 @aCASO4 mCASO5 CASO 1 mCASO 2 mCASO 3 mCASO 4 mCASO 5
10% 10%
5% 5%

o e Hmm ol M Hﬂnﬂ o s | H.H 1 HHHH. il
IS

-5% -5%
-10% -10%
Est A EstB EstC EstD EstE Est A EstB EstC EstD EstE
5 Tipos 10 Tipos 15 Tipos 20 Tipos 25 Tipos 5 Tipos 10 Tipos 15 Tipos 20 Tipos 25 Tipos
(a) - dh,topo (b) - dh,pav

Fonte: Autor

A partir dos gréficos, verifica-se que, de maneira geral, hd pouca variagao nos resultados
obtidos nos dois Sistemas, tanto para os deslocamentos horizontais no topo como entre
pavimentos consecutivos.

As maiores diferencas, ocorreram nas estruturas do Caso 1, cujos porticos possuem
maior rigidez, justamente porque os deslocamentos sdo mais baixos e, portanto, pequenas

variacdes nos valores absolutos dos resultados, ocasionam diferencas percentuais elevadas.
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Nesse sentido, consideram-se compativeis os resultados em ambos 0s programas, sendo
consideradas as diferengas ocorridas dentro de um limite aceitdvel. Comprova-se assim a
validade dos modelos gerados para analise desses parametros.

Agora, diferentemente dos resultados para y, e RM2M1, aqui os valores obtidos no
SAP2000 sdo um pouco superiores aos do TQS em grande parte dos casos. Somente no
Caso 1 os valores no TQS foram mais elevados para ambos os tipos de deslocamentos. No
entanto, a escolha pelos valores obtidos no TQS serd mantida, com o intuito de preservar a

coeréncia dos resultados nas analises, optando por valores aferidos em um mesmo programa.

I1l. Frequéncia Fundamental

Na figura 5.13, que mostra as taxas entre os resultados da frequéncia fundamental no
TQS e no SAP2000, pode ser observado que em grande parte dos casos, os valores encontrados
sdo idénticos, comprovado pelo nimero pequeno de barras indicadas no grafico. Apenas em
alguns casos, das estruturas mais rigidas, ocorreram maiores discrepancias, porém, todas
permanecendo em uma faixa admissivel. Assim, fica mais uma vez confirmada a correta
calibracdo dos modelos nos dois programas, e também a validacdo dos resultados para a

aceleracdo, obtidos somente no TQS.
Figura 5.13 — Exemplo 2: Taxas percentuais entre os resultados de frequéncia fundamental no TQS e SAP

ECASO 1 mCASO 2 mCASO 3 oCASO 4 mCASO5

10%
5%

0% .H 1 L 1 L 1 L 1 L )

-5%

-10%
Est A Est.B Est. C Est.D Est. E

5 Tipos 10 Tipos 15 Tipos 20 Tipos 25 Tipos
Fonte: Autor

Também se verifica que, no TQS, as frequéncias resultam em valores inferiores aos
obtidos no SAP2000, na grande maioria dos casos. Assim como nas analises dos outros
parametros, para este caso também serdo considerados apenas os resultados obtidos no TQS

para as analises estruturais.
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5.2.2.2. Analise dos parametros de controle no ELU

I.  Fatores de amplificacdo dos esforcos de primeira ordem

Os resultados obtidos para os 3 coeficientes de amplificagdo calculados em todas as
estruturas, sao mostrados de forma gréfica na figura 5.14. No eixo vertical sdo representados 0s
coeficientes de amplificacdo e no eixo horizontal, os respectivos fatores de carga critica de

flambagem.

Figura 5.14 - Exemplo 2: Comparacdo entre os fatores de amplificacdo
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=
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1,0 3,0 5,0 7,0 9,0 11,0

Fonte: Autor

Assim como no exemplo 1, verifica-se que aqui também ha uma grande proximidade
entre os resultados, até um certo nivel, que neste caso novamente se aproxima de 1,50.
A partir deste ponto, os valores de y, ja possuem uma diferenca acentuada em relacdo aos
valores de RM2M1. Ja o fator f, (1) apresentou resultados mais proximos em relacdo a RM2M1
do que y,, até mesmo nos casos em que a estrutura esta mais proxima do ponto de instabilidade.

E importante notar também como os resultados variam de maneira semelhante conforme
diminui o valor do fator A, apresentando um aspecto de curva, do mesmo modo como Visto na
barra do exemplo 1, evidenciando a predominéncia do comportamento nao-linear geométrico
das estruturas quanto maiores sao os efeitos de segunda ordem.

Na figura 5.15, em que séo indicadas as taxas de variagcdo de y, e f,(4) em relacdo a
RM?2M1, nota-se a pequena diferenca nos 3 primeiros casos de cada estrutura, permanecendo
abaixo de 1%. Nos dois Ultimos casos, as diferencas j& se encontram maiores, chegando a atingir
55%. Contudo, nesses casos, a rigidez das estruturas extrapola absurdamente as situac6es

usuais, 0 que torna essas diferencas irrelevantes para os propdsitos deste trabalho.
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Figura 5.15 - Exemplo 2: Taxas de variacao de y, e f, (1) em relacdo a RM2M1
60%

m Yz

S0% a ()

40%
30%
20%
10%
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-10%
Estrutura A Estrutura B Estrutura C Estrutura D Estrutura E

Fonte: Autor

Além do mais, nos casos com rigidez mais proxima das situacdes reais, as diferencas
entre f, (1) e y, sdo pequenas, comprovando também neste exemplo a validade da equacgéo para
o célculo do fator de amplificacdo em funcgéo do fator A, proposta por MacGregor e Hage (1977,
apud FONTE, 1992).

Portanto, assumindo esses dois fatores de amplificacdo como equivalentes, percebe-se
novamente que é possivel estimar o fator de carga critica global das estruturas, de maneira
aproximada, em funcéo do coeficiente y,. Para isso, basta aplicar a equacédo (5.1) apresentada
no exemplo anterior.

Contudo, ressalta-se que essa estimativa é valida somente nos casos em que os valores
de y, ndo sdo demasiadamente elevados, ou seja, devem permanecer abaixo de certo limite, que

neste exemplo observa-se ser de 1,50.

Il.  Fator de carga critica global

A figura 5.16 mostra a evolucdo do fator de carga critica em funcéo do coeficiente y,
para as cinco estruturas calculadas. A reta horizontal representa o limite de estabilidade (ponto
em que o fator de carga critica € igual a 1), ou seja, quando a carga atuante se torna equivalente

a carga critica.
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Figura 5.16 - Exemplo 2: Variagdo do fator A em relacdo a y,
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Fonte: Autor

Este grafico é util para enfatizar como o fator de carga critica global varia de forma nédo
linear em relacdo a mudanca da relacdo carga vertical por rigidez nas estruturas. Fato esse ja
comprovado no exemplo 1 e confirmado agora, para as estruturas com varios graus de liberdade.
Percebe-se como inicialmente h4 uma diminuicdo brusca desse fator, que vai suavizando a
medida em que os valores de y, tornam-se maiores. Chega-se bem proximo do limite de
estabilidade para valores bastante elevados de y,, muito acima dos limites usualmente
praticados na engenharia estrutural para admissdo dos efeitos de segunda ordem globais

(valores até 1,30).

5.2.2.3. Anélise dos parametros de controle no ELS

I. Deslocamentos horizontais

Como visto no exemplo 1, € inexequivel tentar encontrar uma equacao que relacione 0s
deslocamentos horizontais com os parametros de estabilidade nas estruturas. No entanto, é
possivel comparar os resultados dos deslocamentos horizontais com os valores limites e
verificar as condi¢cdes em que estes sdo extrapolados. A figura 5.17-(a) indica a relagéo entre a
altura total e o correspondente deslocamento horizontal no topo de cada caso calculado, ao
passo que a figura 5.17-(b) exibe a relagcdo da altura entre pavimentos consecutivos (neste
exemplo, 300 cm para todos os casos) com o respectivo deslocamento horizontal méximo,

tambem entre pavimentos.
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Nas duas figuras também sdo representados os limites para estas relagées, que € igual a
1700 para a estrutura como um todo, e 850 entre pavimentos consecutivos. Deste modo, a
verificacdo dos deslocamentos horizontais é atendida somente nas situacdes em que a coluna
ultrapassar a linha horizontal. Quando esta ndo for atingida, significa que tais deslocamentos
sdo superiores aos limites recomendados pela Norma Brasileira. Além disso, os resultados sao

agrupados por estrutura, em ordem crescente do 1° ao 5° caso.

Figura 5.17 — Exemplo 2: Comparagéo entre deslocamentos horizontais. (a) - dp,topo € (0) - A pav

8500 == CASO 1 5950 == CASO 1
1 CASO 2 5100 —3CASO 2
6800 [ == CASO 3 === CASO 3
mmmm CASO 4 4250 & mmm CASO 4
m mmm CASO 5 . - mmm CASO 5
§ 5100 . ——LIMITE & 3400 - ——LIMITE
§ | E:' 2550 I
§ 3400 §
R~ -~
1 1700
1700 H
TN 1T
0 0
Est. A Est. B Est. C Est. D Est. E Est. A Est. B Est. C Est. D Est. E
5 Tipos 10 Tipos 15 Tipos 20 Tipos 25 Tipos 5 Tipos 10 Tipos 15 Tipos 20 Tipos 25 Tipos
(3.) - dh,topo (b) - dh,pav

Fonte: Autor

Os resultados mostram que os deslocamentos horizontais ultrapassaram os limites
Normativos na maioria das estruturas. Tais limites foram atendidos somente nas estruturas do
caso 1, e algumas estruturas dos casos 2 e 3. Nos demais casos a rigidez da estrutura ndo é
suficiente para que esses limites sejam atendidos.

Fazendo uma correspondéncia com os valores encontrados para o coeficiente y,,
observa-se que o0s deslocamentos horizontais tornam-se excessivos a partir de
aproximadamente y, = 1,35. Portanto, acima desse valor, a rigidez da estrutura precisaria ser
aumentada mesmo que esta atendesse a estabilidade global.

Porém, ressalta-se que nao é possivel afirmar de forma convicta que o deslocamento
horizontal serd sempre um parametro de maior restricdo que a estabilidade global em quaisquer
condigdes nas estruturas de concreto, pois como ja foi comentado, ambos os problemas séo

independentes entre si.
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Il.  Frequéncia fundamental

Os valores calculados para a frequéncia fundamental estdo indicados nos graficos da
figura 5.18, em funcdo de y, (figura 5.18-(a)), e em funcgéo de A (figura 5.18-(b)). Também séo
mostradas as linhas de tendéncia (linha tracejada) correspondentes a variacdo dos resultados

em cada estrutura, e na tabela 5.14 sdo mostradas as respectivas equagdes compativeis.

Figura 5.18 — Exemplo 2: Resultados de f;. (a) — em func¢éo de y, e (b) — em fungéo de A

ii —® ESTRUTURAA ii ~ @ ESTRUTURAA
1’0 ESTRUTURA B 1' 0 ESTRUTURA B
0,9 ESTRUTURAC 09 ESTRUTURAC
0.8 o ESTRUTURA D 0,8 ESTRUTURA D e
~ 07 ‘ ®  ESTRUTURAE o 0,7 | @ ESTRUTURAE
E 06, = 06
= 05 <05
04 0,4
03 03
0,2 . 0,2
0,1 B 0,1
11 14 17 20 23 26 29 32 1 3 5 7 9 11
Yz A
@) - f1(r2) (b) - (D)

Fonte: Autor

Tabela 5.14 — Exemplo 2: Equacdes para a frequéncia fundamental em fungéo de y, e 1

Estrutura f1(r2) f1(4)
A fi=073-y,713° fi = 0,25 194
B fi =0,54-y,~ 1?7 fi = 0,18 - 1950
C fi =045-y,~ 121 fi = 0,14 - 152
D fi =036y, 104 fi=0,11-2054
E fi =0,30-y,7986 fi =0,11- 2951

Fonte: Autor

Através dos graficos constata-se que as fungdes obtidas pelas relacGes entre a frequéncia
fundamental e o fator de carga critica global sdo mais préximas dos resultados encontrados do
que as equacdes em funcéo do y,.

Portanto, essa relacdo é mais adequada para se tentar deduzir uma equacéo aproximada
que seja valida para o calculo das frequéncias fundamentais em quaisquer estruturas de

concreto. As etapas tomadas para a determinacéo dessa equagédo sdo enumeradas a seguir:
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Primeiramente, verifica-se que nessas funcdes de poténcia, os expoentes do fator A,
variam no intervalo de 0,49 a 0,54. Aproximando esse expoente de 0,5, pode-se

escrever uma funcéo geral, valida para todos os exemplos, da seguinte forma:
fi=k-V2 (5.9)

Observa-se que o fator k é diferente para cada estrutura. Além da massa e da rigidez,
outra caracteristica que difere de uma estrutura para outra € a altura total. Portanto,
supde-se que k varia em funcdo desta. Admitindo essa hipdtese como verdadeira,
é possivel gerar a relacdo entre k e a altura total de cada estrutura, indicada na tabela

5.15 e plotada no grafico da figura 5.19.

Tabela 5.15 — Exemplo 2: Relacéo entre o fator k e a altura total das estruturas

Estrutura k hyor (M)
A 0,25 13,5
B 0,18 28,5
C 0,14 43,5
D 0,11 58,5
E 0,11 73,5

Fonte: Autor

Figura 5.19 - Exemplo 2: Relagdo entre o fator k e a altura total das estruturas

0,30
0,25 i
\;\ \/m
0,20
x 0,15 \m
< I ——
0,10 |
0,05
0,00
0 20 40 ” ’
hige (M)

Fonte: Autor
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I1l.  Da andlise do grafico com a linha de tendéncia estimada, resulta que a relacéo

entre o fator k e a altura total pode ser aproximada pela seguinte equacao:

0,92

k= ™ (5.10)

IV.  Substituindo a equacdo (5.10) na equacdo (5.9), chega-se em uma equacao

aproximada para a frequéncia fundamental, apresentada a seguir:

(5.11)

Associando esta Ultima expressdo com a equacdo (5.1) apresentada no exemplo 1,

obtém-se uma relacdo aproximada para o calculo de f; em funcdo de y,, indicada abaixo.

Vz

f1=092- =D (5.12)

Para verificar a validade dessa funcéo, foi realizada uma analise comparativa entre 0s
resultados obtidos simplificadamente e os calculados computacionalmente por analise modal.
Essa comparacdo é apresentada na figura 5.20. Valores negativos indicam que os resultados

simplificados sdo maiores e valores positivos indicam que os resultados modais sdo superiores.

Figura 5.20 - Exemplo 2: Comparag&o entre os resultados de frequéncia fundamental calculados pela equacéo
aproximada em funcéo de y, e pela analise modal

20%
15%
10%
5%
0%
-5%
-10%
-15%
-20%
Estrutura A Estrutura B Estrutura C Estrutura D Estrutura E

Fonte: Autor
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Praticamente todas as diferencas ocorridas ficaram abaixo dos 15%, 0 que se pode
considerar uma margem de erro satisfatoria, uma vez que os valores de frequéncia s&o baixos.
A maior discrepancia foi de -16,47% no caso 5 da estrutura A correspondente ao valor de
fi = 0,29 na andlise modal, e f; = 0,34 no célculo simplificado, ou seja, os valores sdo ainda
bastante proximos mesmo com a diferenca sendo pouco superior a 15%.

Vale lembrar que essas frequéncias foram calculadas para uma combinagdo de
carregamentos em que se considerou 100% das cargas permanentes e somente 40% das cargas
acidentais. Essa consideracdo esta em conformidade com a NBR 6118 (2014) para o estado
limite de vibracdes excessivas. Todavia, caso a combinacgéo seja alterada, as equacdes (5.11) e
(5.12) precisariam sofrer ajustes visando considerar essa mudanca.

Com relacdo ao limite de 1Hz recomendado pela NBR 6123 (1988), vé-se que em todos
0s casos as frequéncias fundamentais séo inferiores, o que significa dizer que em todas as
estruturas seria necessario considerar a influéncia da resposta flutuante induzida pelas variacbes
da velocidade do vento.

Caso as frequéncias fundamentais sejam calculadas considerando o modelo continuo
especificado na NBR 6123 (1988), os resultados sdo constantes em cada estrutura, mesmo com
a variacdo da rigidez dos pilares, pois a frequéncia é determinada a partir da equagéo (3.11)
indicada no capitulo 3, que depende somente da altura total da edificagéo.

Na tabela 5.16 sdo indicados os resultados obtidos através desse modelo, e na figura
5.21 é mostrado um grafico comparativo entre os valores obtidos na analise modal e os

resultados simplificados calculados pelo modelo continuo da Norma.

Tabela 5.16 — Exemplo 2: Resultados da frequéncia fundamental para o0 modelo continuo

Estrutura h,,, (m) f1 (Hz) - NBR 6123
A 13,5 3,96
28,5 2,09
@ 43,5 1,42
D 58,5 1,08
E 73,5 0,87

Fonte: Autor
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Figura 5.21 - Exemplo 2: Comparacéo entre os resultados de frequéncia fundamental obtidos pela NBR 6123 e
pela analise modal

=1 f, (NORMA) ™= ¢ (MODAL) ~— fi (LIMITE)
4,00

3,00

fi (Hz)

2,00

1,00

o,oolLlJJI_Ll_ul_l_LuLulm

Estrutura A EstruturaB  EstruturaC  EstruturaD  Estrutura E

Fonte: Autor

O grafico mostra que o calculo simplificado considerando o modelo continuo, conduz a
resultados muito acima dos obtidos na analise modal, sobretudo nas estruturas com alturas
menores e mais flexiveis. Segundo os resultados encontrados, somente na Estrutura E
(25 Tipos) seria necessario avaliar a influéncia das a¢fes dindmicas do vento, seguindo este
modelo. Isso indica que possivelmente essa formulacdo seja mais adequada para estruturas com
altura elevada. Do contrério, os resultados sdo bem menos conservadores em relacdo aos
calculados na andlise modal, considerando as vibragcdes como livres e sem amortecimento.

Lembrando que essas comparagdes se baseiam no limite normativo de 1Hz.

I1l.  Aceleracdo para verificacdo do conforto humano

Foi demonstrado no exemplo 1 que a aceleracdo depende da frequéncia e do
deslocamento horizontal da estrutura. Também foi comentado que o célculo simplificado
aplicado para a barra em questdo era diferente do método utilizado para as edificacdes de
concreto armado, pois nesse Ultimo caso, é necessario estimar os efeitos dinamicos causados
pelas rajadas de vento.

O método dindmico proposto pela NBR 6123 (1988) e implantado no Sistema TQS para
o célculo das aceleracdes, leva em consideracdo os deslocamentos horizontais provocados
somente pela parcela flutuante da acdo do vento, além da combinacgdo das respostas modais,
que dependem dos diversos modos de vibragéo das estruturas.

Em virtude disso, torna-se inviavel estabelecer alguma relagdo para a aceleracdo que
dependa somente da frequéncia fundamental, ou ainda dos deslocamentos horizontais
provocados pelos efeitos estdticos da acdo do vento, j& que existe a interferéncia de outros

fatores no método de célculo, que ndo fazem parte do escopo deste trabalho.
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Portanto, trata-se aqui somente da relacdo entre as aceleracdes maximas e a percepcao
humana as vibragdes, com base na recomendacdo da Norma Brasileira e na classificacdo
proposta por Chang (1967, apud BORGES, 2009), que é a mesma empregada no TQS.

A figura 5.22 exprime os resultados encontrados para aceleragcdo na direcdo do vento
médio, bem como os niveis de percep¢do humana para a verificacdo do conforto humano e o
limite de 0,1 m/s* que ndo deve ser ultrapassado, segundo a NBR 6123 (1988), para ndo causar

desconforto aos ocupantes das edificacbes em geral.

Figura 5.22 - Exemplo 2: Verificacdo da percep¢do humana as vibragoes

0,50
=== incdmoda
0,40
[ perceptivel
%\ 030 imperceptivel
< 0,20 mm celeragdo
0,10 ——VLimite NBR 6123
0,00

Estrutura A EstruturaB  Estrutura C  EstruturaD  Estrutura E
Fonte: Autor

Nota-se que todos os resultados ficaram na faixa das vibracdes perceptiveis, mas que
ndo sdo incébmodas ao ser humano. Nas estruturas mais flexiveis, alguns valores chegaram
préximo da transicéo de perceptivel para incomoda (a = 0,15 m/s?%), evidenciando que nesses
casos, deve-se analisar com mais cautela este parametro, para que se possa tomar as devidas
medidas quando necessario.

Em relacdo ao limite recomendado pela NBR 6123 (1988), verifica-se que algumas
estruturas, as mais altas e mais flexiveis, ja apresentariam desconforto aos usuarios devido as
vibracOes e, portanto, precisariam passar por uma reavaliagdo, visando a reducdo de tais
vibragdes. Vale ressaltar que este critério normativo define o limite acima do qual as vibragdes
causam desconforto, porém néo indica se estas sdo ou ndo perceptiveis quando os valores sao
inferiores a esse limite.

Finalmente, é importante destacar que nao é aconselhavel avaliar o grau de vibragéo de
uma estrutura baseando-se em valores de y,, visto que as vibragdes poderdo ser perceptiveis

mesmo para niveis de y, aceitaveis, como demonstrados nos exemplos analisados.
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5.3. Exemplo 3

Este exemplo sera realizado utilizando-se a mesma forma mostrada na figura 5.8 do
exemplo anterior. No entanto, agora as dimensdes dos pilares serdo atribuidas de tal maneira
que atendam aos esforcos solicitantes no ELU. Da mesma forma, também serdo criadas varias
estruturas com diferentes alturas, para que se possa analisar as variacdes dos parametros globais
de projeto. Essas estruturas, num total de seis, serdo enumeradas de “A” a F” com o niamero de
pavimentos Tipo variando de 5 em 5. A tabela 5.17 apresenta as caracteristicas principais

atribuidas a cada uma dessas estruturas.

Tabela 5.17 — Exemplo 3: Caracteristicas das estruturas analisadas

DIMENSOES DOS

P1aP4, P6aP9 P5
A 5 13,5 20/ 20 30/30
B 10 28,5 30/30 40/ 40
C 15 43,5 35/35 45/ 45
D 20 58,5 40/ 40 50/ 50
E 25 73,5 50 / 50 60/ 60
F 30 88,5 60/ 60 60/ 60

Fonte: Autor

Os pilares foram dimensionados de maneira automatica através do TQS. Por questdes
praticas, decidiu-se manter as se¢fes constantes ao longo da altura dos edificios. As cotas entre
pavimentos Tipo e a profundidade das fundacGes sdo as mesmas utilizadas no

Exemplo 2, apresentadas novamente na tabela 5.18 abaixo.

Tabela 5.18 — Exemplo 3: Distancias entre pavimentos

PROFUNDIDADE DAS
FUNDACOES

3,00 m 1,50 m

COTA ENTRE PISOS

Fonte: Autor
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A resisténcia e 0 modulo do concreto empregados também sdo 0s mesmos do exemplo
anterior (f,x = 30 MPa e E.; = 31 GPa). Os carregamentos verticais aplicados sdo indicados
na tabela 5.19. Admite-se que as edificacGes sdo para fins residenciais e todas as vigas da forma
recebem cargas de parede. Os critérios adotados na analise para a consideracdo da acéo do vento

sdo apresentados na tabela 5.20.

Tabela 5.19 — Exemplo 3: Cargas Verticais aplicadas

ACOES PERMANENTES ACOES ACIDENTAIS

Peso das Paredes
5,40 kN/m

Revestimento das Lajes
1,00 kN /m?

Sobrecarga
1,50 kN /m?

Fonte: Autor

Tabela 5.20 — Exemplo 3: Critérios para a definicdo dos carregamentos devido ao vento

CRITERIO VALOR
Velocidade bésica do vento (V) 30m/s
Fator topografico do terreno (S;) 1,00
Categoria de rugosidade (S,) v
Fator estatistico (S3) 1,00

Estrutura A A
Estrutura B B
Classe da edificacéo Sstrutura © i
Estrutura D C
Estrutura E Cc
Estrutura F C

Fonte: Autor

5.3.1. Resultados

Na tabela 5.21 sdo apresentados os resultados encontrados para 0s parametros que
servem de controle da estabilidade no ELU. Ja na tabela 5.22 sdo mostrados os resultados das

verificages no ELS para os deslocamentos horizontais e vibragdes excessivas.
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Ressalta-se que estes resultados foram obtidos em fungéo do dimensionamento dos
pilares no ELU, com o intuito de averiguar em que condigdes estes superam ou ndo os limites
Normativos. Portanto, de forma analoga ao exemplo 2, ndo havera inicialmente qualquer

preocupacao se as estruturas atendem ou ndo tais limites.

I.  Parametros de controle da estabilidade - ELU

Tabela 5.21 — Exemplo 3: Resultados dos pardmetros globais para ELU de instabilidade

Y2 RM2M1 y)
ESTRUTURA
TQS SAP TQS SAP SAP fa(d)
A (5 Tipos) 1,12 1,11 1,12 1,12 8,88 1,13
B (10 Tipos) 1,13 1,12 1,13 1,13 9,16 1,12
C (15 Tipos) 1,19 1,17 1,19 1,18 6,94 1,17
D (20 Tipos) 1,25 1,23 1,26 1,23 5,62 1,22
E (25 Tipos) 1,29 1,26 1,30 1,27 5,10 1,24
F (30 Tipos) 1,36 1,32 1,38 1,33 4,46 1,29

Fonte: Autor

Il.  Parametros de controle dos deslocamentos e vibracdes - ELS

Tabela 5.22 — Exemplo 3: Resultados dos parametros globais para o ELS

dh,topo (Cm) dh,pav (Cm) fl (HZ) a (m/SZ)
ESTRUTURA PERCEPCAO
TQS | SAP | TQS | SAP | TQS | SAP | TQS | HUMANA AS
VIBRACOES

A(5Tipos) | 0,21 | 0,21 | 0,08 | 0,08 | 0,72 | 0,72 | 0,051 | Perceptivel
B (10 Tipos) | 0,55 | 0,54 | 0,09 | 0,09 | 0,54 | 0,54 | 0,078 | Perceptivel
C (15 Tipos) | 1,32 | 1,26 | 0,14 | 0,13 | 0,38 | 0,39 | 0,093 | Perceptivel
D (20 Tipos) | 2,35 | 2,25 | 0,18 | 0,47 | 0,30 | 0,30 | 0,105 | Perceptivel
E (25 Tipos) | 3,51 | 3,33 | 0,20 | 0,29 | 0,25 | 0,26 | 0,107 Perceptivel
F (30 Tipos) | 5,16 | 488 | 0,25 | 0,23 | 0,21 | 0,22 | 0,109 Perceptivel

Fonte: Autor
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5.3.2. Avaliagéo dos resultados
5.3.2.1. Comparacdao entre os resultados no TQS e no SAP2000

As variagOes entre os resultados obtidos no SAP2000 e no TQS, para 0s parametros que
foram calculados nos dois Programas, séo apresentadas na figura 5.23. Os valores positivos
indicam que os resultados no SAP sdo inferiores aos do TQS, e 0s negativos indicam o

contrario. Os casos em que a coluna ndo é desenhada acontecem quando os valores séo iguais.
Figura 5.23 - Exemplo 3: Comparacéo entre os resultados no TQS e SAP2000

Hy, BRM2M1 ® dptopo B dppav mf
10,0%
7,5%
5,0%

2,5%
0,0% _m | ﬂ

-2,5%
-5,0%
-7,5%

-10,0%
A(GTIPOS) B(10TIPOS) C(I15TIPOS) D (20 TIPOS) E (25TIPOS) F (30 TIPOS)

Fonte: Autor

Todas as diferencas encontram-se abaixo de 10%, comprovando mais uma vez a boa
calibracdo dos modelos criados nos dois Programas. Verifica-se também que, nesse exemplo,
novamente os resultados no TQS sdo mais conservadores, com excecao de alguns casos para a
frequéncia fundamental. Portanto, mantendo o padrédo do exemplo anterior, serdo utilizados,

nas analises que seguem, somente os resultados do TQS para os estudos destes parametros.

5.3.2.2. Andlise dos parametros de controle no ELU

Visando analisar a precisdo dos fatores aproximados de amplificacdo dos efeitos de
segunda ordem, foram representadas na figura 5.24, as taxas de variagdo dos coeficientes y,
(obtido por anélise linear) e f,(4) (calculado através de A1) em relacdo ao parametro RM2M1

(extraido a partir da analise ndo-linear geométrica).
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As taxas positivas indicam que os resultados de RM2M1 sdo superiores, as taxas
negativas indicam que os resultados dos fatores de amplificagdo sdo maiores, e obviamente,

caso os valores sejam idénticos, ndo havera representacdo de coluna no gréfico.

Figura 5.24 - Exemplo 3: Taxas de variagdo de y, e f,(1) em relagdo a RM2M1

mYy, mfa(dD)
10,0%

7,5%

5,0%
2,5% I I
0,0% ] ] .

-2,5%

-5,0%
-1,5%

-10,0%
A(5TIPOS) B (10TIPOS) C(15TIPOS) D (20 TIPOS) E (25TIPOS) F (30 TIPOS)

Fonte: Autor

Verifica-se que as diferencas sdo baixas para os dois parametros analisados, ficando
inferior a 7,5%, e que além disso, todas as diferencas foram desfavoraveis a seguranca. Todavia,
nota-se que ambas as formulacdes, apesar de simplificadas, sdo bastante eficientes na avaliacdo
dos efeitos de 22 ordem, nas situagdes usuais.

Nas estruturas com menor altura, os valores de y, sdo iguais aos de RM2M1, ja para
alturas maiores, as diferencas se tornam acentuadas. 1sso mostra como a precisdo deste
coeficiente diminui conforme crescem os efeitos de segunda ordem. O fator f, (1) comporta-se
de maneira analoga, porém, neste exemplo, com um grau de imprecisdo maior, 0 que nao é
grande problema, tendo em vista que as variagdes sao baixas.

A tabela 5.23 exprime os resultados do fator A obtidos através da andlise de estabilidade
elastica no SAP2000 e simplificadamente em funcdo do coeficiente y,. Na figura 5.25 sdo

exibidas as taxas de variacdo de ambos os resultados.



Tabela 5.23 — Exemplo 3: resultados do calculo de A em fungéo de y,

Estrutura Y2 A (54P) A(Y2)
A 1,12 8,88 9,33
B 1,13 9,16 8,69
C 1,19 6,94 6,26
D 1,25 5,62 5,00
E 1,29 5,10 4,45
F 1,36 4,46 3,78

Fonte: Autor

Figura 5.25 - Exemplo 3: Taxas de variacdo do 4 calculado pelo y, em relagcdo a anélise no SAP2000

20,0%

15,0%

10,0%

5,0%

B A

0,0% I
-5,0%

-10,0%

A (5 TIPOS)

B (10 TIPOS) C (15TIPOS) D (20 TIPOS) E (25 TIPOS) F (30 TIPOS)

Fonte: Autor
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Tal como se observa, as diferencgas nos resultados vdo aumentando conforme a estrutura

se torna mais esbelta, chegando a aproximadamente 15% na Estrutura de 30 Tipos.

Ressalta-se que esta comparacao foi feita com os valores de y, obtidos no TQS, caso fossem

empregados os valores calculados pelo SAP2000, as discrepancias seriam menores.

Com excecdo da Estrutura A todas as taxas sdo positivas, indicando que os resultados

simplificados estdo mais favoraveis a seguranca pois 0s seus valores sao menores que 0s obtidos

na analise de instabilidade. Em resumo, a aplicacdo da equacdo (5.1) pode ser considerada

satisfatoria para se ter uma estimativa da situacdo das estruturas em relacdo a instabilidade a

partir do coeficiente y,, nas dire¢des principais do vento.
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No tocante aos limites recomendados para a anélise de estabilidade global, verifica-se
que em todas as seis estruturas, os efeitos globais de segunda ordem ndo podem ser desprezados
(nés moveis), pois os valores de y, encontram-se acima de 1,10 em todos os casos. Na figura

5.26, séo representados os resultados de y,, e suas situagdes em relacdo a instabilidade global.
Figura 5.26 - Exemplo 3: Comparacéo dos resultados de y, com os limites recomendados

FAIXA1 DFAIXA2 OFAIXA3 OFAIXA4
2,00 2,00

1,90
1,80
1,70
1,60 ~~
N

1,50 300 &
<

1,40
1,30

1,20
1,10 I I I 11,00
1,00

A (5 TIPOS) B (10 TIPOS) C (15 TIPOS) D (20 TIPOS) E (25 TIPOS) F (30 TIPOS)

Vz

Fonte: Autor

Neste grafico, a faixa 1 representa o intervalo em que as estruturas podem ser
classificadas como de nds fixos. As demais faixas correspondem a estruturas de nés moveis,
sendo que a faixa 2 delimita o intervalo em que é permitida a analise ndo-linear de 22 ordem
aproximada através do y,.

Na faixa 3 os efeitos globais de segunda ordem sdo elevados, porém a estrutura ainda se
encontra razoavelmente distante da perda de estabilidade, até o limite de seguranca A(y,) =
3,00, sendo recomendavel uma analise ndo-linear mais refinada nesses casos. E finalmente a
faixa 4 indica o nivel em que a estrutura extrapola o limite de seguranca a flambagem, e por
este motivo, o risco da perda de estabilidade global é elevado.

Admitindo as estruturas analisadas como proximas das situacGes reais, percebe-se que
dificilmente os valores de y, ultrapassariam a faixa 3 do grafico. O mais provavel é que ficassem
no maximo pela metade dessa faixa, pois acima disso, provavelmente as se¢des dos pilares e
vigas precisariam ser aumentadas para que pudessem resistir aos esforgos solicitantes,
agregando mais rigidez a estrutura e, consequentemente, reduzindo o valor do y,. E importante
frisar que nesse nivel, é necessaria a analise dos efeitos globais de segunda ordem pelo processo
P-Delta.
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Outro fator que chama a atencdo é que nem mesmo na Estrutura A, de 5 Tipos, os efeitos
globais de segunda ordem poderiam ser dispensados. I1sso mostra a necessidade de se considerar
tais efeitos, mesmo em edificacGes de baixa altura, ja que estes podem ser significativos no
dimensionamento.

Uma alternativa valida seria 0 aumento da rigidez dos pilares para que a estrutura viesse
a ser analisada como sendo de nos fixos, contudo deve-se ter a consciéncia dos impactos
econémicos que essa decisdo poderd causar. O recomendavel mesmo é que, sempre que
possivel, seja realizada uma analise P-Delta da estrutura, pois nesta, os efeitos de segunda
ordem sdo considerados independente de sua magnitude e da altura da estrutura, e com um grau

de refinamento mais elevado, quando comparado ao calculo através do y,.

5.3.2.3. Andlise dos parametros de controle no ELS

I. Deslocamentos horizontais

A figura 5.27 apresenta os resultados para os deslocamentos horizontais no topo e entre
pavimentos consecutivos. Tambeém sdo especificados os limites sugeridos pela NBR 6118
(2014) para cada situacdo. Os resultados séo adimensionalisados em fungéo das alturas totais e
entre pavimentos, conforme o caso. Dessa forma, valores acima do limite significam que os

deslocamentos atendem a Norma e valores abaixo deste indicam deslocamentos excessivos.

Figura 5.27 — Exemplo 3: Comparagdo entre deslocamentos horizontais. () - dp, topo € (b) - dp pav
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Fonte: Autor
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Segundo os resultados apresentados, todas as estruturas processadas atendem aos limites
normativos tanto para o deslocamento horizontal no topo quanto entre pavimentos
consecutivos. A estrutura de F (30 Tipos) foi a que mais se aproximou do limite, pelo fato de
possuir maior esbeltez que as demais estruturas.

Observa-se também que conforme aumenta a altura total, as se¢fes dos pilares, que
também sdo aumentadas para atender as solicitagdes ultimas, tornam-se insuficientes, a partir
de certo ponto, para que os limites de deslocamento sejam respeitados.

Portanto, a partir de certa altura, as se¢des dos pilares passam a ser condicionadas pelo
grau de deslocamento horizontal no topo e ndo mais pelas solicitagdes ultimas. No caso deste
exemplo, essa mudancga de condicdo limitante ocorreria para uma altura total bastante elevada,
ja que mesmo com 30 Tipos, os deslocamentos permanecem abaixo do limite.

Contudo, ressalta-se que, neste exemplo o dimensionamento dos pilares foi realizado de
forma bastante simplificada, com se¢des quadradas para todos os pilares, ndo sendo levado em
conta possiveis reducdes nas se¢bes ao longo da altura. Logo, as condi¢fes observadas aqui ndo

podem ser estendidas a quaisquer estruturas sem que seja feito um estudo mais abrangente.

Il.  Frequéncia fundamental

Além dos resultados obtidos na analise modal, as frequéncias fundamentais foram
calculadas através da formulacdo simplificada em funcdo do coeficiente y,, desenvolvida no
exemplo 2 (equacao (5.12)), e também pela expressao da NBR 6123 (1988) (equacao (3.11)),
considerando o modelo continuo. Os valores obtidos paras as seis estruturas analisadas sdo

apresentados na tabela 5.24.

Tabela 5.24 — Exemplo 3: Comparacdo entre os valores de frequéncia fundamental

f1(Hz)
Estrutura h;,; (m)
Modal f1(rz) NBR 6123
A 13,5 0,72 0,75 3,96
B 28,5 0,54 0,50 2,09
C 43,5 0,38 0,34 1,42
D 58,5 0,30 0,26 1,08
E 73,5 0,25 0,22 0,87
F 88,5 0,21 0,19 0,73

Fonte: Autor
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Neste exemplo, os resultados encontrados pela analise modal e pela equacdo
simplificada em funcdo do y, sdo proximos aos do exemplo 2 obviamente, por possuirem a
mesma configuracdo geométrica. Ja os valores obtidos com 0 modelo continuo da NBR 6123
(1988) sdo os mesmos do exemplo anterior, exceto da estrutura F (30 Tipos) que ndo havia sido
analisada anteriormente. Essa coincidéncia é justamente porque a equacao (3.11) depende
unicamente da altura total.

As variacgdes ocorridas entre os resultados pelo calculo aproximado em funcédo do y, e
os calculados na anélise modal sdo representadas graficamente na figura 5.28. Os percentuais
positivos indicam que os valores na anélise modal sdo maiores, e 0s negativos apontam para
valores superiores no calculo pela equacéo (5.12). As diferencas em relacéo aos valores obtidos
pela equacdo da NBR 6123 (1988) sdo tdo elevadas que optou-se por nao representa-las.

Figura 5.28 - Exemplo 3: Comparacdo entre os valores de frequéncia fundamental calculados pela equagéo em
funcéo de y, e pela anélise modal
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Fonte: Autor

O gréfico evidencia uma proximidade entre os resultados encontrados. A maior
diferenca ocorre na Estrutura D (20 Tipos) com taxa de aproximadamente 12,5%. Essa
configuracdo esta de acordo com o esperado, visto que a equagdo em funcdo do y, foi elaborada
no exemplo anterior, tendo como base a mesma estrutura utilizada neste exemplo.
No capitulo 6, essa equacdo aproximada sera aplicada em casos de estruturas reais para verificar
sua preciséo de forma mais adequada.

Destaca-se também o fato de que em quase todas as estruturas, os resultados pelo célculo
aproximado sdo menores em relagdo a analise modal. Somente a Estrutura A (5 Tipos)
apresentou frequéncia maior pela equacdo aproximada, onde a diferenca ficou abaixo dos 5%

em relacdo ao resultado da analise modal.
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Para avaliar a importancia dos efeitos da resposta flutuante, recomendada pela
NBR 6123 (1988), os resultados da frequéncia fundamental foram dispostos no gréfico da figura
5.29, juntamente com a representacdo do limite de 1 Hz, abaixo do qual as oscilagOes

provocadas pelo vento precisam ser consideradas na analise estrutural.

Figura 5.29 - Exemplo 3: Comparacdo das frequéncias fundamentais com o limite da NBR 6123
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Fonte: Autor

Pelo gréfico é possivel observar mais uma vez a diferenca absurda entre os resultados
no modelo continuo as frequéncias obtidas na analise modal. Segundo 0 modelo indicado pela
NBR 6123 (1988), somente as Estruturas E (25 Tipos) e F (30 Tipos) teriam a necessidade de
passar por uma analise dindmica para a verificar a influéncia das oscilacbes provocadas pela
variacdo da velocidade do vento. Enquanto que pela analise modal, é visto que essa analise é

obrigatoria em todas as estruturas, inclusive a de 5 Tipos, que possui maior rigidez.

I1l.  Aceleracdo para verificacdo do conforto humano

Com a finalidade de avaliar a sensibilidade humana as vibracGes induzidas pela acdo do
vento, foi montado o diagrama da figura 5.30, onde estdo representados os resultados
encontrados no TQS em conjunto com os niveis de percep¢do humana e o limite maximo
especificado pela NBR 6123 (1988), que € de 0,1 m/s>.

Observa-se que todas as Estruturas se mantiveram na faixa das vibragfes perceptiveis.
Contudo, é sempre importante alertar que estas vibra¢cdes ndo sdo incbmodas aos ocupantes.
As aceleragdes vao crescendo conforme a rigidez diminui, por isso € importante a verificacdo
desse parametro para niveis elevados de y, ou de deslocamentos horizontais, ou ainda valores

baixos de frequéncia, pois as vibragdes podem tornar-se incbmodas nestas situacoes.
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Figura 5.30 - Exemplo 3: Verificagdo da percepcdo humana as vibrag6es
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Fonte: Autor

Para as estruturas mais baixas, aparentemente, os niveis de vibragdo ndo sdo tdo
perceptiveis, inclusive sdo considerados satisfatorios segundo o critério definido pela
NBR 6123 (1988). Nessas estruturas, € possivel que a rigidez dos elementos estruturais,
resultante do dimensionamento no ELU, seja suficiente para garantir um nivel de vibracdo que
néo cause desconforto aos ocupantes.

Por fim, ressalta-se que os problemas de vibracdo podem ocorrer mesmo para valores
de y, na faixa considerada usual (1,0 < y, < 1,3), como pode ser observado, na estrutura D (20
Tipos), onde as vibragdes séo excessivas mesmo com o valor de y, sendo igual a 1,25.

Adverte-se que os resultados encontrados aqui foram calculados por um processo que
considera a parcela flutuante do vento de modo simplificado. Caso se deseje uma resposta mais
refinada do comportamento estrutural, é recomendavel o emprego do Método do Vento

Sintético, opcao essa também existente no Programa TQS.



114

6 . ANALISE DE EDIFICIOS REAIS EM CONCRETO
ARMADO

Neste capitulo serdo analisadas trés estruturas de edificios reais em concreto armado,
situados na cidade Belém-Pa. Tais edificacGes serdo designadas neste trabalho por: “Edificio
17, “Edificio 2” e “Edificio 3”.

Antes de apresentar os resultados obtidos nas andlises, sera feita uma répida
apresentacdo das estruturas, e ao final desta dissertacdo, serdo mostradas descricdes mais
detalhadas de cada uma delas nos apéndices.

A metodologia e os critérios adotados nos modelos estruturais e nas analises, tais como
vinculagdes, rigidez dos elementos, definicdo dos carregamentos e das combinacGes de acdes,

entre outros, seguem as mesmas diretrizes ja descritas no capitulo 4.

6.1. Edificio 1

6.1.1. Descricao da estrutura

Neste primeiro exemplo, sera utilizado um edificio de arquitetura bastante simples,
composto por apenas 12 pavimentos e construido para fins residenciais. Possui uma altura total
de 32,75 m, sendo composto por: térreo, oito pavimentos tipo, cobertura, reservatdrio e tampa
do reservatorio. A resisténcia caracteristica do concreto (f,;) adotada é de 25 MPa, resultando
em um mddulo de elasticidade de 28 GPa, considerando como agregado graudo o granito.

As vigas e os pilares possuem secdo retangular, com dimens@es indicadas na planta de
forma apresentada na figura 6.1. As lajes sdo do tipo macica, com espessuras também indicadas
nesta planta. Vale ressaltar que estas secdes foram previamente fornecidas com o projeto
estrutural do edificio. Nesse sentido, parte-se do principio de que as mesmas estao corretamente
dimensionadas de acordo com as solicitagbes impostas tanto no ELU como no ELS.

Ainda na figura 6.1, sdo mostrados o corte esquematico dos pavimentos, com as cotas
entre niveis, e os sentidos de incidéncia do vento. Logo em seguida, nas figuras 6.2 e 6.3 séo

apresentadas as vistas em perspectiva dos edificios no TQS e no SAP2000, respectivamente.



Figura 6.1 — Edificio 1: Forma do 1° ao 7° Tipo e corte esquematico (sem escala) — cotas em centimetro
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Figura 6.2 — Edificio 1: Vista em perspectiva no TQS

Fonte: Autor

Figura 6.3 — Edificio 1: Vista em perspectiva no SAP2000

Fonte: Autor
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Os carregamentos horizontais e verticais foram definidos com base nos critérios
estabelecidos pelas Normas NBR 6123 (1988) e NBR 6120 (1980), respectivamente, e estdo
especificados no Apéndice A deste trabalho. Recorda-se aqui que os carregamentos devido ao
peso proprio da estrutura sdo calculados automaticamente pelos Softwares de analise, em

funcéo das propriedades dos materiais previamente definidas.

6.1.2. Resultados

I.  Parametros de controle da estabilidade — ELU

Sé&o indicados na tabela 6.1, os resultados calculados para os parametros de estabilidade
global. Os valores de y, e RM2M1 referem-se as quatro dire¢des principais de incidéncia do
vento, j& os valores de A sdo relativos aos quatro primeiros modos de instabilidade da estrutura.
Ressalta-se que a ordem de apresentacdo das dire¢Oes de vento na tabela ndo tem relagdo alguma
com a sequéncia dos modos de instabilidade indicados. Por exemplo, o
angulo 0° corresponde a direcdo X, contudo isso ndo significa que esta serd a direcdo do

primeiro modo de instabilidade da estrutura.

Tabela 6.1 — Edificio 1: Resultados dos pardmetros globais para ELU de instabilidade

DIRECAO 17 RM2M1 MODOS DE ]
DOVENTO | 1qs SAP TOS sap | INSTABILIDADE
0° 1,11 1,13 1,12 1,14 1° MODO 9,49
90° 1,07 1,08 1,07 1,14 2° MODO 10,73
180° 1,11 1,13 1,11 1,14 3° MODO 14,03
270° 1,07 1,08 1,06 1,04 4° MODO 18,24

Fonte: Autor

Na figura 6.4 sdo apresentados os modos de instabilidade global associados a cada fator
de carga de critica encontrados pela analise no SAP2000. Como se pode observar, o primeiro
modo apresentou uma configuracdo deformada equivalente as direcbes 0° e 180°, que € de
translacdo em X. J& o segundo modo demonstrou uma torgdo em torno da dire¢éo Z. O terceiro
modo indica translagdo na direcdo Y e, por fim, no quarto modo a estrutura sofre flexdo em

torno da diregéo Y.
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Figura 6.4 — Edificio 1: Modos de instabilidade obtidos no SAP2000 (sem escala)

1°MODO: 4, = 9,49 20 MODO: 4, = 10,73
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Fonte: Autor

Il.  Parametros de controle dos deslocamentos e vibracdes - ELS

Os resultados dos parametros globais voltados para analise dos deslocamentos
horizontais e vibragdes livres séo apresentados na tabela 6.2, enquanto que as aceleragdes
maximas, juntamente com os niveis de percepcdo humana as vibragdes, estdo representadas na
tabela 6.3.

Na sequéncia, sdo mostradas nas figuras 6.5 e 6.6, as configuragdes deformadas dos
quatro primeiros modos de vibracdo, obtidas no TQS e no SAP2000, respectivamente.
Observa-se que estes modos sao idénticos nos dois Programas e que também possuem a mesma

configuracdo deformada dos modulos de instabilidade apresentados.
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Tabela 6.2 — Edificio 1: Deslocamentos horizontais e frequéncias naturais no TQS e SAP2000

DIRECAO dp,topo (cm) dppay (cm) MODOS DE f (Hz)
DOVENTO | 1gs | sap | TQs | sap [ VIBRAGAO | 1qos | sap
0° 074 | 044 | 017 | 006 [ 1°mMoDO | 050 | 050
90° 007 | 006 | 001 | 001 [ 2»mMoDO | 056 | 054
180° 074 | 044 | 017 | 006 | 3°moDO | 068 | 064
270° 007 | 006 | 001 | 001 [ 4°moDO | 118 | 164

Fonte: Autor

Tabela 6.3 — Edificio 1: Aceleracdes e classificagdo da percepgdo humana no TQS

DIRECAO DO | ACELERACOES EM X | ACELERACOESEM Y | | CRCEPGAO
VENTO (m/s?) (m/s?) HUMANA AS
VIBRACOES
0° 0,082 0,001 PERCEPTIVEL

90° 0,002 0,014 IMPERCEPTIVEL
180° 0,082 0,001 PERCEPTIVEL

270° 0,002 0,014 IMPERCEPTIVEL

Fonte: Autor

Figura 6.5 — Edificio 1: Modos de vibragdo obtidos no TQS (sem escala)
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39 MODO: f5 = 0,68 Hz
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Fonte: Autor

Figura 6.6 — Edificio 1: Modos de vibragéo obtidos no SAP2000 (sem escala)
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6.2. Edificio 2

6.2.1. Descricdo da estrutura

121

Este segundo edificio possui arquitetura simples também, porém é bem mais alto que o

edificio anterior, sendo sua altura total igual a 110,38 m. Além disso sua area em planta é bem

menor e suas dimensdes X e Y sdo bastante proximas, como se pode observar na forma ilustrada

na figura 6.7. E composto por dois subsolos, térreo, pilotis, mezanino, trinta pavimentos tipo,

forro, caixa d’agua e tampa da caixa. As cotas entre estes pavimentos sdo indicadas no corte

esquematico da figura 6.8.

A resisténcia caracteristica do concreto (f,) adotada no calculo estrutural é igual a

30 MPa, sendo 0 modulo de elasticidade de 31 GPa, de acordo com o recomendado pela

NBR 6118 (2014), para granito como agregado graudo.

*

VENTO 180°

VENTO 90°

1)

2582

Figura 6.7 — Edificio 2: Forma do 2° ao 24° Tipo (sem escala) — cotas em centimetro
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Figura 6.8 — Edificio 2: Corte esquematico (sem escala) — cotas em centimetro
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Fonte: Autor

Quanto aos elementos estruturais, observa-se que a maioria dos pilares possuem sec¢ao
retangular, com excecdo dos pilares P43, P44, PA8 e P49 que tém secdo “L”, formando um
nacleo rigido central na estrutura. As vigas também possuem se¢do transversal retangular e as
lajes sdo do tipo macica, tendo a maioria espessura de 10 cm. Ressalta-se mais uma vez que
estas secOes sdo as mesmas do projeto estrutural original, que foram corretamente

dimensionadas para atender tanto as solicitacfes Ultimas quanto as de servico.



123

No apéndice B sdo apresentadas as formas com as dimens@es dos elementos e cotas de
todos os pavimentos. A fim de que se possa ter uma visao global do edificio em questdo, na

figura 6.9, sdo representadas as visualizagdes em 3D da estrutura no TQS e no SAP2000
respectivamente.

Figura 6.9 — Edificio 2: Vista em perspectiva no TQS
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Fonte: Autor

Os carregamentos horizontais e verticais foram definidos com base nos critérios
estabelecidos pelas Normas NBR 6123 (1988) e NBR 6120 (1980), respectivamente, e estdo
também especificados no Apéndice B, apresentado no final deste trabalho.
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6.2.2. Resultados

I.  Parametros de controle da estabilidade — ELU

Sé&o indicados na tabela 6.4, os resultados obtidos para os parametros de estabilidade
global. Os valores de y, e RM2M1 referem-se as quatro dire¢des principais de incidéncia do
vento, enquanto que os valores de A se referem aos quatro primeiros modos de flambagem da
estrutura. Ressalta-se novamente que a ordem de apresentacao das dire¢fes de vento na tabela

ndo tem relacdo alguma com a sequéncia dos modos de instabilidade indicados.

Tabela 6.4 — Edificio 2: Resultados dos pardmetros globais para ELU de instabilidade

DIRECAO Yz RM2M1 MODOS DE 3
DOVENTO | 1os | sap | Tos | sap |INSTABILIDADE
0° 1,14 1,12 1,16 1,13 1° MODO 4,98
90° 1,13 1,12 1,13 1,14 2° MODO 10,05
180° 1,14 1,12 1,13 1,12 3°MODO 10,75
270° 1,13 1,12 1,13 1,16 4° MODO 11,80

Fonte: Autor

Na figura 6.10, apresentam-se os modos de instabilidade associados aos fatores de carga
critica obtidos. No primeiro modo, diferentemente do que se esperava, ocorre instabilidade
torsional. Somente nos modos de flambagem seguintes é que ha translacao nas direcGes X e Y,

respectivamente. O quarto modo demonstra uma outra configuracédo de torcéo.

Figura 6.10 — Edificio 2: Modos de instabilidade obtidos no SAP2000 (sem escala)
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3°MODO: 43 = 10,75 4°MODO: 24, = 11,80
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Fonte: Autor

Il.  Parametros de controle dos deslocamentos e vibracdes - ELS

Os resultados dos parametros globais voltados para analise dos deslocamentos
horizontais e vibracGes livres sdo apresentados na tabela 6.5. As aceleragdes maximas e 0s
niveis de percepcdo humana as vibracGes, estdo representados na tabela 6.6.

Nas figuras 6.11 e 6.12, sdo indicadas as configuracdes deformadas dos quatro primeiros
modos de vibracdo, obtidas no TQS e no SAP2000, respectivamente. Observa-se que para este
edificio, houve divergéncias entre os modos de vibracdo nos dois Programas e também entre

estes e os modos de flambagem apresentados anteriormente.

Tabela 6.5 — Edificio 2: Deslocamentos horizontais e frequéncias naturais no TQS e SAP2000

DIRECAO 1 topo (€M) dhpay (€TD) MODOS DE f (Hz)
DO VENTO | TQS SAP TQS SAP | VIBRACAO | TQS | SAP
0° 1,41 1,74 0,04 0,07 1° MODO 0,23 0,22
90° 2.33 217 0,07 0,08 20 MODO 0,25 0,22
180° 1,41 1,74 0,04 0,07 3° MODO 0,28 0,27
270° 2,33 217 0,07 0,08 4° MODO 0,63 0,69

Fonte: Autor

Tabela 6.6 — Edificio 2: Aceleracdes e classificagdo da percep¢do humana no TQS

ANGULO DE ~ ~ PERCEPCAO
INCIDENCIA ACELERAC;(ZES EM X ACELERA(;(zES EMY HUMANA AS
DE VENTO (m/s7) (m/s7) VIBRACOES
0° 0,043 0,000 IMPERCEPTIVEL
90° 0,000 0,052 PERCEPTIVEL
180° 0,043 0,000 IMPERCEPTIVEL
270° 0,000 0,052 PERCEPTIVEL

Fonte: Autor
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Figura 6.11 — Edificio 2: Modos de vibragao obtidos no TQS (sem escala)

1°MODO: f, = 0,23 Hz 2°MODO: f, = 0,25 Hz
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Fonte: Autor

Figura 6.12 — Edificio 2: Modos de vibragdo obtidos no SAP2000 (sem escala)
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Fonte: Autor
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6.3. Edificio 3

6.3.1. Descricdo da estrutura

A arquitetura desse terceiro edificio € um pouco mais complexa, possuindo grandes
balangos e geometria assimétrica em torno dos eixos principais X e Y. Também possui altura
elevada, igual a 108,22 m no total. E composto por trés niveis de garagem, térreo, sobreloja,
vinte e oito pavimentos tipo, dois niveis de cobertura, barrilete e tampa do reservatorio.

A titulo de ilustracdo, é indicada na figura 6.13 a forma do 2° ao 6° Tipo. As cotas entre
estes pavimentos sdo indicadas no corte esquematico da figura 6.14. Algumas vigas do edificio
foram dimensionadas com recurso de protenséo, no entanto, os efeitos oriundos desse sistema
serdao desprezados nas analises globais.

A resisténcia caracteristica do concreto (f,;) adotada no célculo estrutural é igual a
40 MPa, sendo o médulo de elasticidade de 35 GPa, de acordo com o recomendado pela

NBR 6118 (2014), para granito como agregado graudo.

Figura 6.13 — Edificio 3: Forma do 2° ao 6° Tipo (sem escala) — cotas em centimetro
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Figura 6.14 — Edificio 3: Corte esquematico (sem escala) — cotas em centimetro
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Através da forma ilustrada verifica-se que a maioria dos pilares possuem secdo
retangular, exceto o P1, o P3, 0 P8 e 0 P9 que tém secdo “L”. As vigas também possuem se¢do
transversal retangular e as lajes sdo do tipo macica, com espessura de 12 cm na sua maioria.
Ressalta-se mais uma vez que estas se¢des sdo as mesmas dimensionadas no projeto estrutural
original. As formas dos outros pavimentos séo apresentadas no apéndice C. Na figura 6.15 sdo

representadas as visualizagfes em 3D da sua estrutura no TQS e no SAP2000, respectivamente.

Figura 6.15 — Edificio 3: Vistas em perspectiva no TQS e SAP2000
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6.3.2. Resultados

I.  Parametros de controle da estabilidade — ELU

Sdo indicados na tabela 6.7 os valores para os parametros y, e RM2M1 encontrados nos
Sistemas TQS e SAP2000, assim como os resultados do fator A para os quatro primeiros modos

de flambagem, cujas configuracdes deformadas séo ilustradas na figura 6.16.

Tabela 6.7 — Edificio 3: Resultados dos parametros globais para ELU de instabilidade

DIRECAO Yz RM2M1 MODOS DE ]
DO VENTO TQS SAP TQS SAP INSTABILIDADE
0° 1,11 1,08 1,15 1,07 1° MODO 8,33
90° 1,15 1,17 1,16 1,13 2° MODO 11,21
180° 1,11 1,08 1,08 1,10 3°MODO 14,50
270° 1,15 1,17 1,13 1,14 4° MODO 16,97

Fonte: Autor

Figura 6.16 — Edificio 3: Modos de flambagem obtidos no SAP2000 (sem escala)
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O primeiro modo apresenta um movimento de translacdo na direcdo Y acompanhado de
uma pequena torcdo. Nos dois modos subsequentes a instabilidade torsional se torna mais
acentuada. No quarto modo a configuracdo deformada do edificio j4 é praticamente

imperceptivel.

Il.  Parametros de controle dos deslocamentos e vibracoes - ELS

Os resultados dos deslocamentos horizontais em cada direcdo do vento, e das
frequéncias naturais para os quatro primeiros modos de vibragdo livre, sdo apresentados na
tabela 6.8. As aceleracGes maximas e 0s respectivos niveis de percepcao humana as vibracgoes,
estdo representados na tabela 6.9.

Nas figuras 6.17 e 6.18, séo indicadas as configuracdes deformadas dos quatro primeiros
modos de vibracgdo, obtidas no TQS e no SAP2000 respectivamente. Verifica-se que, com
excecdo do primeiro (no TQS de translacdo e no SAP de tor¢do), os demais modos sdo
compativeis em ambos os Sistemas. Comparando estes modos com os de flambagem, percebe-
se que existem diferencas na configuracdo deformada, comprovando novamente que ndo sdo

todos os casos em que 0os modos de flambagem e de vibragdo séo equivalentes.

Tabela 6.8 — Edificio 3: Deslocamentos horizontais e frequéncias naturais no TQS e SAP2000

DIRECAO dptopo (€M) dppav (€M) MODOS DE f (Hz)
DO VENTO | TQS SAP TQS SAP | VIBRAGAO | TQS | SAP
0° 1,23 1,04 0,09 0,07 1° MODO 0,23 0,24
90° 2,65 2,49 0,18 0,15 2° MODO 0,28 0,33
180° 1,23 1,04 0,09 0,07 3° MODO 0,37 0,46
270° 2,65 2,49 0,18 0,15 4° MODO 0,75 0,75

Fonte: Autor

Tabela 6.9 — Edificio 3: Aceleracdes e classificagdo da percep¢do humana no TQS

ANGULO DE - - PERCEPCAO
INCIDENCIA | ACELERACOES EM X | ACELERACOESEMY | 1 iy Moo
DE VENTO (m/s°) (m/s°) VIBRACOES
0° 0,040 0,014 IMPERCEPTIVEL
90° 0,001 0,063 PERCEPTIVEL
180° 0,040 0,014 IMPERCEPTIVEL
270° 0,001 0,063 PERCEPTIVEL

Fonte: Autor
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Figura 6.17 — Edificio 3: Modos de vibragdo obtidos no TQS (sem escala)
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Fonte: Autor

Figura 6.18 — Edificio 3: Modos de vibragdo obtidos no SAP2000 (sem escala)
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6.4. Avaliacdo dos resultados

6.4.1. Comparacdao entre os resultados no TQS e no SAP2000

Nas figuras seguintes sdo mostrados os graficos que mostram a comparacdo entre 0s
resultados obtidos no TQS e SAP2000, obviamente, para os parametros que foram calculados
nos dois Sistemas. As taxas positivas indicam que os valores no TQS sdo maiores, € as negativas

apontam para valores superiores no SAP2000.

Figura 6.19 — Edificios reais: Taxas percentuais entre os resultados no TQS e SAP. (a) - y, e (b) - RM2M1
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Fonte: Autor

Figura 6.20 — Edificios reais: Taxas percentuais entre os resultados no TQS e SAP. () - dj, ¢opo € (b) - dppav
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Fonte: Autor
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Figura 6.21 — Edificios reais: Taxas percentuais entre os resultados de frequéncia fundamental no TQS e SAP
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Fonte: Autor

Verifica-se mais uma vez que as diferencas ocorridas para o parametro y, séo bastante
pequenas, permanecendo abaixo dos 5% em todos os edificios. J& para o coeficiente RM2M1
as diferengas foram um pouco mais acentuadas em algumas direcfes, no entanto se mantiveram
em uma margem de erro aceitavel, abaixo dos 10%.

Para os deslocamentos horizontais, as discrepancias encontram-se bem maiores, grande
parte ultrapassando os 10%. Contudo, isso nédo indica necessariamente um erro de calibragéo
dos modelos. Ocorre que como os valores encontrados sdo de baixa magnitude, pequenas
variacdes em termos absolutos podem representar grandes variagfes percentuais. Por exemplo,
no edificiol para o vento 0°, em que o deslocamento horizontal apresentou uma diferenca
préximo de 50%, os resultados obtidos sdo de 0,74 cm no TQS e 0,44 cm no SAP2000, ou
seja, a diferenca foi de apenas 3 mm.

Com relagdo as frequéncias naturais, as divergéncias foram baixas. Algumas
ultrapassaram a faixa dos 10%, mas no geral, sdo consideradas satisfatorias pelo mesmo motivo
comentado para os deslocamentos horizontais.

Diante das analises feitas, constata-se que os modelos gerados nos dois programas estdo
corretamente ajustados, conduzindo a resultados com bastante exatidao, visto que as diferencas
aferidas permanecem em uma margem de erro aceitavel. Por isso, mais uma vez, serdo
considerados somente os resultados obtidos no TQS para esses parametros, de forma a manter

as analises dentro dos mesmos critérios dos exemplos passados.
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6.4.2. Analise dos parametros de controle no ELU

Na figura 6.22, comparam-se 0s valores de y, com 0s de RM2M1, para cada direcao do
vento. Porcentagens positivas indicam que o valor de RM2M1 é superior e as negativas indicam

que os valores de y, sdo maiores.
Figura 6.22 — Edificios reais: Taxas de variagao de y, em relagdo a RM2M1

EVENTO 0° mVENTO 90° @ VENTO 180° @ VENTO 270°
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Fonte: Autor

Observa-se, pelos resultados, que as diferencas encontradas sdo pequenas em todas as
dire¢Bes, e para todos os edificios. Novamente, como ja havia sido comprovado nas estruturas
idealizadas, isso mostra que nos casos em que as estruturas possuem grande rigidez, os
resultados obtidos com o y, sdo bastante satisfatérios.

Para comparar os valores do RM2M1 com os fatores de amplificacdo f,(4) obtidos
através do fator de carga critica nos edificios, é necessario compatibilizar as direcdes do vento
consideradas, com os modos de instabilidade das estruturas.

No Edificio 1 as translacBes nas direcdes X e Y ocorrem no primeiro e terceiro modo
respectivamente. No edificio 2, as transla¢fes nas direcdes principais equivalem ao segundo e
terceiro modos. E por fim, no edificio 3, ocorre translacdo apenas no primeiro modo,
acompanhada de uma pequena tor¢do, que serd desprezada para o célculo do fator de
amplificag&o.

Com base nessas analises, apresentam-se na tabela 6.10 os resultados para os fatores de
amplificagéo f, (1) nas dire¢des principais do vento e na figura 6.23 & mostrado o grafico com

as variacOes percentuais em relacéo ao coeficiente RM2M1.
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Tabela 6.10 — Edificios reais: Resultados para o fator de amplificagéo f, (1)

p DIRECAO Modo de
EDIFICIO | hovenTO | RM2M1 |\ ciobilidade | 4 fa(d)
0° 112
10 9,49 112
180° 111
1
90° 1,07
30 14,03 1,08
270° 1,06
0° 1,16
20 10,05 111
180° 113
2
90° 113
30 10,75 1,10
270° 113
90° 116
3 10 8,33 1,14
270° 113

Fonte: Autor

Figura 6.23 — Edificios reais: Taxas de variacdo de f,(1) em relacdo a RM2M1
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Fonte: Autor

Verifica-se que assim como o coeficiente y,, os resultados do f,(A) nas dire¢des
principais séo bastante satisfatorios, comprovando também nas estruturas reais, a validade da
equacdo (3.6) para o calculo do fator de amplificacdo em funcdo do fator de carga critica. Além
disso, fica clara a relacdo existente entre o coeficiente y, e o grau de estabilidade global da
estrutura, pois quanto maior o valor deste parametro mais préximo o edificio estd da

instabilidade global na direcdo avaliada.
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Estimando os valores do fator de carga critica nas dire¢des do vento, em fungédo do
coeficiente y, pela equacéo (5.1), chegam-se aos valores representados na tabela 6.11. Na figura
6.24 s&o indicadas as diferencas em relagdo aos resultados do SAP2000. As taxas positivas

indicam que os resultados no SAP sdo maiores e as taxas negativas apontam o contrario.

Tabela 6.11 — Edificios reais: Resultados do célculo de A em funcéo de y,

EDIFICIO | poVeNTO | 7| instabitidade | AGAP) | 407D
0° e 180° 1,11 10 949 | 1010

' 90° & 270° 1,07 30 1403 | 1529

0° e 180° 1,14 20 1005 | 814

’ 90° & 270° 1,13 3 1075 | 869

3 90° & 270° 115 10 833 | 767

Fonte: Autor

Figura 6.24 — Edificios reais: Taxas de variagdo do A calculado pelo y, em relagéo ao calculado no SAP2000
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Fonte: Autor

Como se observa no gréfico, as maiores diferencas se deram no edificio 2, ficando perto
dos 20%. Contudo, essas diferencas sdo favoraveis a seguranca ja que os resultados pelo calculo
simplificado sdo inferiores aos calculados no SAP2000. No edificio 1, os resultados sdo
préximos, porém maiores no calculo em funcdo do y,. No Edificio 3, apesar de sé ter sido
possivel o célculo de f, (1) para uma direcéo, e esta ndo ser uma situacdao somente de translacao,

0s resultados séo considerados razoaveis, visto que as diferencas ficaram abaixo de 10%.
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Assim, de maneira geral, acredita-se que a equacdo (5.1) oferece uma boa estimativa a
respeito do fator de carga critica (em funcdo do y,) para as direcGes principais do vento.
Entretanto, é preciso ressaltar que por mais que se consiga estimar os valores do fator de carga
critica nessas direcdes, ndo significa que se terd o conhecimento das condi¢Ges mais criticas de
instabilidade global da estrutura, pois como ja foi visto, ndo € sempre que 0s modos criticos
coincidem com as dire¢Oes principais de incidéncia do vento.

Diferentemente dos exemplos simplificados, em todos os edificios reais estudados neste
trabalho, as translacdes em X e Y ndo corresponderam sequencialmente aos dois primeiros
modos de instabilidade global da estrutura.

No edificio 1, o primeiro modo é de translagcdo em X, comy, = 1,11 e A = 9,49, porém
0 segundo modo é de tor¢do, com A = 10,73, e somente no terceiro modo € que ocorre
translagdoem Y, comy, = 1,07 e 1 = 14,03 (figura 6.4). Isso mostra claramente que caso essa
estrutura estivesse mais proxima do ponto de instabilidade, a tor¢do ocorrida no segundo modo
seria mais preocupante que a instabilidade na direcdo Y.

No Edificio 2, essa situacdo € mais visivel ainda, uma vez que no primeiro modo o
prédio sofre torcdo, e somente os dois modos subsequentes é que correspondem a perda de
estabilidade por translacdo nas direcdes X e Y (figura 6.10). Em outras palavras, enquanto a
preocupacdo estd em garantir a estabilidade na dire¢do X, cujo y, =114 e
A =10,05, e na direcdo Y, onde y, = 1,13 e 1 = 10,75, a condi¢do mais critica acaba sendo
torsional com A = 4,98.

A situacdo do Edificio 3 também néo é diferente, ja que este sofre uma translacdo no
eixo Y no primeiro modo, com y, = 1,18, porém associada a uma ligeira torcdo em torno do
eixo Z, correspondendo a A = 8,33 (figura 6.16). Em nenhum dos outros trés modos calculados,
obteve-se exatamente translacdo na direcdo X, somente movimentos de tor¢do. Contudo,
a rigidez da estrutura nas direcdes X e Y é tdo elevada que acaba distanciando esta,
indiretamente, das condigdes mais criticas de instabilidade.

Verifica-se também que ha a possibilidade de que essas situacdes criticas ndo sejam tdo
preocupantes nas estruturas, nos casos em que os valores de y, sdo pequenos, pois como foi
observado no Edificio 2, a rigidez elevada da sua estrutura nas dire¢des principais de vento,

afasta esta indiretamente, da sua condi¢do mais critica de instabilidade, que é torsional.
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Porém, ndo ha como definir um limite de y, para o qual as estruturas atendem a
estabilidade global quando o modo mais critico € torsional. Esse problema s6 pode ser
percebido quando a analise é realizada através da definigdo do fator de carga critica e dos modos
de flambagem correspondentes.

De forma a deixar essa situacéo do Edificio 2, com relacdo a estabilidade global, mais
evidente, foi realizada uma andlise nesse prédio, visando avaliar o seu fator de carga critica para
uma situacdo em que o y, fosse propositalmente igual a 1,30 na direcdo de vento mais
desfavoravel.

Essa condicéo foi atingida diminuindo-se a rigidez global da estrutura, através da
reducdo do médulo de elasticidade do concreto para 13 GPa, sendo encontrado um fator A =
2,47 para 0 modo mais critico de instabilidade, que continuou sendo torsional. Portanto, esse
fator de carga critica é inferior ao limite considerado admissivel neste trabalho, cujo valor é o
mesmo recomendado pela antiga NBR 6118 (1980), que é igual a 3,00 (trés). Nestas condicdes,
a seguranca quanto a estabilidade global ndo estaria atendida, apesar do valor mais desfavoravel
de y, ser equivalente a 1,30.

Tal situagdo, mesmo sendo hipotética, demonstra que a verificacdo da estabilidade
global considerando como referéncia somente o coeficiente y,, poderd ndo ser satisfatoria nos
casos em que o0 modo critico de instabilidade é torsional.

Com relacdo ao limite estabelecido pela Norma Brasileira para a classificacdo das
estruturas quanto a mobilidade dos nos, verifica-se que, com excec¢do do Edificio 1, nas direcdes
90° e 270°, todos 0s casos apresentam a obrigatoriedade da consideracdo dos efeitos globais de
segunda ordem na analise estrutural. A figura 6.25 apresenta a situacdo dos valores de y, em
relacdo a alguns limites importantes na analise da estabilidade global.

Como se observa, em todos os edificios os efeitos de segunda ordem s&o baixos quando
comparados aos de primeira ordem, com valores de y, ndo chegando a sequer 1,20 em nenhum
dos casos. Esse comportamento pode ser resultante da influéncia do dimensionamento dos
elementos estruturais no ELU, uma vez que estes precisam possuir secdes suficientes que
garantam a resisténcia aos esforgos solicitantes, tendendo a aumentar o grau de rigidez global

da estrutura desses edificios.



Figura 6.25 — Edificios reais: Comparagéo dos resultados de y, com os limites recomendados
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I.  Deslocamentos horizontais
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Para a analise dos deslocamentos no topo e entre pavimentos consecutivos dos edificios,

foram montados os gréaficos indicados na figura 6.26. Assim como nos exemplos apresentados

no capitulo anterior, os resultados sdo adimensionalisados em funcéo das respectivas alturas.

Os limites sdo marcados pela reta horizontal, no valor de 1700 para os deslocamentos no topo,

e 850 para deslocamentos entre pavimentos consecutivos. Deste modo, as estruturas atendem

ao limite normativo quando os resultados sdo superiores a esses valores, caso contrario 0s

deslocamentos estdo excessivos.

Os graficos mostram que em todos os trés edificios, os deslocamentos horizontais, tanto

no topo como entre pavimentos consecutivos, atendem aos limites normativos e com uma folga

consideravel em quase todas as direcdes, exceto no Edificio 1 para os ventos 0° e 180°, onde o

deslocamento entre pavimentos ficou proximo ao limite. Esses resultados sdo naturais, tendo

em vista que os prédios possuem rigidez elevada.
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Figura 6.26 — Edificios reais: Comparacdo entre deslocamentos horizontais. (a) - dp, topo € (0) - dppav

EVENTOS 0° e 180° mVENTOS 90° e 270° BVENTOS 0°e 180° mVENTOS 90° e 270°
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(a) - dh,topo (b) - dh,pav

Fonte: Autor

Os Edificios 1 e 3 apresentaram deslocamentos no topo condizentes com os resultados
de y,, ou seja, os dois parametros possuem 0 seu maior valor na mesma direcdo, no caso do
Edificio 1, nos sentidos 0° e 180° e no Edificio 3, nos sentidos 90° e 270°,

Agora, no Edificio 2, ocorre uma leve divergéncia entre estes parametros. O
deslocamento maximo acaba ocorrendo nos sentidos 90° e 270°, enquanto que o maior valor de
¥, (1,14), resulta nos angulos 0° e 180°. Essa divergéncia aconteceu pelo fato da rigidez nas
duas direcOes deste edificio estarem muito proximas, sendo a diferenca existente entre estas,
provavelmente menor do que a ocorrida entre 0s carregamentos horizontais devido ao vento.

Esse comportamento novamente deixa evidente a importancia da anélise dos
deslocamentos horizontais nas estruturas, pois como se nota, caso esse edificio ultrapassasse o
limite recomendado, isso aconteceria na diregdo Y, contrariando o que se esperava a partir dos

resultados de y, encontrados, que demonstram que a dire¢do X é a situacdo mais desfavoravel.

Il.  Frequéncia fundamental

Antes de adentrar nos comentérios a respeito das frequéncias fundamentais, sera
estabelecida uma relagdo adequada dos modos de vibracdo fundamental com a direcéo do vento
correspondente, e o consequente valor do y,, com a finalidade de estimar as frequéncias

fundamentais através da equacéo (5.12) desenvolvida no capitulo anterior deste trabalho.
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No Edificio 1, o modo de vibragdo fundamental condiz com a direcdo X da estrutura,
cujo y, € igual a 1,11. J& no Edificio 2, o primeiro modo ocorre na direcdo Y, onde o y, vale
1,13. Também para o Edificio 3, a direcdo Y é compativel com o primeiro modo de vibracao,
sendo o0 y, igual a 1,15 neste caso.

De posse dos valores de y, correspondentes ao modo de vibracdo fundamental de cada
estrutura, é possivel aplicar a equacdo (5.12) e verificar as margens de erro dos valores de
frequéncia fundamental em relacéo aos resultados da analise modal. Essas frequéncias estdo
indicadas na tabela 6.12, onde também séo apresentadas as frequéncias fundamentais obtidas
considerando o modelo continuo da NBR 6123 (1988). Na sequéncia sdo mostradas as

diferengas percentuais entre os resultados, atraves do grafico da figura 6.27.

Tabela 6.12 — Edificios reais: Resultados para frequéncia fundamental

pieicio | DIRECRO |y oy |y, i
MODAL | fi1(y,) | NBR6123
1 0°e 180° 32,75 1,11 0,50 0,51 1,85
2 90 e 270° 110,38 1,13 0,23 0,26 0,59
3 90° e 270° 109,72 1,15 0,23 0,24 0,59

Fonte: Autor

Figura 6.27 — Edificios reais: Diferencas percentuais entre os resultados de frequéncia fundamental
= fi(vz) @ fi(NORMA)

EDIFICIO 1 EDIFICIO 2 EDIFICIO 3

0,00%

-5,00%

-10,00%

-15,00%
Fonte: Autor

O gréafico deixa mais uma vez evidente as grandes diferencas encontradas entre 0s
resultados calculados pelo processo simplificado da NBR 6123 (1988) e pela analise modal.

Essas diferencgas superaram 100% nos trés edificios, demonstrando que esse metodo da Norma
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Brasileira ndo oferece resultados tdo satisfatérios quando se deseja obter frequéncias
fundamentais condizentes com a analise modal de vibracdes livres.

J& a equacdo aproximada desenvolvida em funcdo do y,, apresentou resultados bem
proximos dos da andlise modal. A maior diferenca ocorreu no Edificio 2, sendo 0,26 Hz no
calculo simplificado, contra 0,23 Hz da analise computacional, o que representa uma margem
de erro de aproximadamente 12%.

Quanto a avaliacdo da importancia da resposta flutuante devido aos efeitos dindmicos
do vento, ilustra-se na figura 6.28 a situacdo dos Edificios analisados em relacdo ao limite

recomendado pela NBR 6123 (1988), para os trés processos de calculo utilizados.

Figura 6.28 — Edificios reais: Comparacao das frequéncias fundamentais com o limite da NBR 6123

mEmm f,(MODAL) == fi(y,) 1 f,(NORMA) =—— f,(LIMITE)
2,00
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¥

= 1,00

o
N I H H H
N N

EDIFICIO 1 EDIFICIO 2 EDIFICIO 3

Fonte: Autor

Segundo os resultados da analise modal, em todos os edificios, a influéncia da resposta
flutuante provocada pelas rajadas de vento, deve ser considerada. Esse quadro mostra que pela
analise de vibracdes livres e sem amortecimento, dificilmente serdo encontrados valores de
frequéncia fundamental acima de 1 Hz, dado que até mesmo no Edificio 1, que possui rigidez
elevada, alem de ndo ser tdo alto, a frequéncia manteve-se abaixo desse limite.

Quando se considera o modelo simplificado proposto pela NBR 6123 (1988), a
configuragdo muda um pouco. As frequéncias fundamentais tendem a resultar em valores mais
altos e, com isso, ja é possivel encontrar valores acima de 1 Hz. Ainda assim, nos prédios
analisados, somente o edificio 1 atingiu esse limite, os demais ficaram abaixo deste,
demonstrando que mesmo a rigidez dessas estruturas sendo elevada, e atendendo a estabilidade
global e aos deslocamentos horizontais, os efeitos dindmicos devido ao vento ndo podem ser

desprezados nesses Edificios.
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IIl.  Aceleracdo para verificacdo do conforto humano

Os resultados para as aceleragdes, e suas situacdes em relacdo ao nivel de conforto
humano dos ocupantes quanto as vibracdes, sdo ilustrados graficamente na figura 6.29.
Da mesma forma que nos exemplos anteriores, o grafico indica os niveis de percep¢do humana
através de faixas que vao de “imperceptivel” até “incomoda”. Optou-se por ndo indicar os
demais niveis (muito incdmoda e intoleravel), para que a escala dos resultados ndo ficasse muito
reduzida. Também ¢é indicado no grafico o limite imposto pela NBR 6123 (1988) para a

amplitude de aceleracdo méaxima, através da linha horizontal no nivel de a = 0,1 m/s?.

Figura 6.29 — Edificios reais: Verificacdo da percep¢do humana as vibragdes
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EDIFICIO 1 EDIFICIO 2 EDIFICIO 3

Fonte: Autor

De acordo com o grafico, nota-se que em todos os Edificios, ndo ha com o que se
preocupar quando tomado como referéncia o limite recomendado pela NBR 6123 (1988), pois
segundo este critério, as vibraces ndo causam desconforto aos ocupantes para aceleracdo
menor que o limite de 0,1 m/s?.

Seguindo a classificacdo em niveis de percep¢do humana, ocorrem situacdes em que as
vibragOes sdo perceptiveis, normalmente nas dire¢cbes de menor rigidez, onde o valor do y, e
dos deslocamentos horizontais sdo maiores. Contudo, é sempre bom lembrar que apesar de

poderem ser perceptiveis, estas vibra¢es ndo sdo incomodas de acordo com tal classificacéo.
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O Edificio 1 apresenta vibracGes perceptiveis na direcdo X, para os sentidos de vento 0°
e 180°, nas demais direcBes as vibragdes sdo imperceptiveis, visto que as aceleragdes sao quase
nulas. Portanto, na dire¢do X, apesar do y, e os deslocamentos serem baixos, com a andlise
dindmica vé-se que a rigidez ndo é suficiente para impedir que as vibracdes provocadas pelo
vento ndo sejam percebidas pelos ocupantes da edificacao.

No Edificio 2, as vibra¢Ges quase ficam no nivel imperceptivel em todas as dire¢des.
Entretanto na direcdo Y, para os sentidos de vento 90° e 270°, a aceleracdo ficou levemente
acima do limite entre os niveis. Na direcdo X, para os sentidos 0° e 180°, o resultado ficou bem
préximo da transicdo de niveis, evidenciando novamente, um grau de rigidez bastante
semelhante em ambas as direcdes nesse Edificio.

Por ultimo, as aceleracdes no Edificio 3, mostram que somente na direcdo Y, para 0s
sentidos 90° e 270°, as vibracgdes sdo perceptiveis, o que é normal tendo em vista que € a direcdo
menos rigida dessa estrutura. Apesar disso, na direcdo X (direcdo mais rigida), a aceleracéo

ficou proxima da zona de vibragdes perceptiveis.
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7 . CONCLUSOES E SUGESTOES PARA TRABALHOS
FUTUROS

Neste trabalho, foram estudados os principais parametros de projeto que servem como
referéncia nas analises globais das estruturas de concreto armado, sob os mais variados
aspectos, como estabilidade global, deslocamentos e vibragfes. Para isso, procedeu-se as
analises de algumas estruturas idealizadas e outras de casos reais de edificios. A partir dos
resultados obtidos, foi possivel estabelecer algumas comparacdes, e desenvolver algumas
equacOes aproximadas. Com base nesta pesquisa e em outros trabalhos consultados,
chegaram-se a algumas conclusdes importantes a respeito dos assuntos tratados. Estas
conclus@es serdo resumidas neste capitulo. Em seguida, sdo apresentadas algumas sugestfes

para o desenvolvimento de novas pesquisas, que possam dar continuidade ao tema tratado.

7.1. Conclusodes

I.  Parametros de estabilidade global

Através da comparacdo do y, com o RM2M1 obtido pelo processo P-Delta, comprovou-
se que este primeiro oferece resultados bastante precisos como um coeficiente médio de
avaliacdo da magnitude dos efeitos globais de segunda ordem. Com os exemplos analisados
neste trabalho, verificou-se que para valores até aproximadamente 1,50, as diferencas séo
insignificantes.

Também verificou-se das anélises, que as diferencas encontradas entre os coeficientes
fa(1) e y, sdo despreziveis até o limite de 1,50. Isso tornou possivel considerar estes
coeficientes como equivalentes até esse valor, e montar a equacdo (5.1) para o calculo

aproximado do fator de carga critica global A em fungéo do coeficiente y,, transcrita a seguir:

Vz

A= , 1,0<y,<15
— para Yz
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Tal equagéo possibilita conhecer, de forma aproximada, o limite de estabilidade das
estruturas associado as dire¢des do vento para as quais estas sdo analisadas (direcbes X e Y).
Os resultados encontrados a partir dessa equacdo, demonstraram-se bastante satisfatorios
qguando comparados com os obtidos na analise de instabilidade elastica realizada no SAP2000,
sendo mais favoraveis a seguranca, de maneira geral.

Dessa forma, admitindo ser aceitavel o fator de seguranca a flambagem igual a 3 (trés),
recomendado pela antiga NBR 6118 (1980), verificou-se que o valor de y, correspondente ao
limite de estabilidade global das estruturas pode ser considerado igual a 1,50.

Entretanto, constatou-se que o emprego do coeficiente y, como um parametro de
avaliacdo da estabilidade global podera ndo ser satisfatorio em determinados casos, onde a
condicdo mais critica de instabilidade ndo corresponde a um movimento de translacdo nas
diregfes X ou Y, mas sim de torcéo.

Essa situacéo ficou bem evidente nos exemplos dos edificios reais analisados, sobretudo
no Edificio 2, onde a condi¢do mais critica corresponde a uma instabilidade torsional, com 4 =
4,98. Além disso, verificou-se, através de uma situacdo hipotética para esse mesmo edificio,
que com y, = 1,30 a situacdo critica (também de torcdo) ocorre para A = 2,47, inferior ao

limite de seguranca a flambagem considerado neste trabalho.

Il.  Deslocamentos horizontais

Com o exemplo 1, mesmo sendo um caso de estrutura em sua forma mais simples, com
somente um grau de liberdade, foi demonstrado ndo ser possivel estabelecer relagdo entre
deslocamento horizontal e os pardmetros de estabilidade global, visto que o primeiro depende
dos esforcos horizontais, enquanto que o segundo depende das cargas verticais.

No exemplo 2, o deslocamento horizontal demonstrou ser um pardmetro de maior
restricdo nas estruturas do que o problema de estabilidade global. J& no exemplo 3, foi visto
que, quando os pilares atendem as solicitacfes Ultimas, os deslocamentos horizontais tornam-
se excessivos somente a partir de uma determinada altura total da estrutura, que nos casos
estudados mostrou-se ser bem elevada. No entanto, lembra-se que essas observagdes ndo podem
ser estendidas a quaisquer tipos de estruturas, pois 0s casos analisados sdo de estruturas com

caracteristicas bastante simplificadas.
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Nas anélises dos edificios reais, verificou-se ser possivel ocorrerem casos onde a dire¢ao
do vento a qual o deslocamento horizontal € méximo ndo é a mesma em que 0 y, € mais
desfavoravel. Novamente, esse comportamento é devido ao fato do deslocamento depender
diretamente do esforgo horizontal do vento enquanto que o y, tem relacdo com as cargas

verticais.

I1l. Frequéncia Fundamental

A partir dos resultados encontrados para as estruturas idealizadas do exemplo 2, foi
possivel desenvolver uma equagdo empirica que relaciona a frequéncia fundamental com o

coeficiente y,. Esta equacdo é indicada a seguir:

Vz

=092 |—————
h heoe," vz — 1)

Em todos os exemplos analisados, os resultados encontrados através dessa expressao
foram bastante satisfatorios, quando comparados aos obtidos pela analise modal. As diferencas
percentuais entre estes métodos permaneceram dentro de uma margem de erro aceitavel.

Comparando os resultados da analise modal com os obtidos pela equacéo simplificada
indicada na NBR 6123 (1988), verificou-se a existéncia de grandes diferencas entre os valores
encontrados. Um dos fatores que podem ter ocasionado essas diferencas é que, na analise modal
de vibragdes livres realizada neste trabalho, ndo foram levados em conta certos efeitos como o
amortecimento e a influéncia das alvenarias de vedacdo. Além disso, o calculo através da
equacdo presente na NBR 6123 (1988), depende unicamente da altura total da edificacdo,
guando se sabe que a frequéncia varia em funcdo da massa e da rigidez da estrutura.

Quanto a avaliacdo da importancia da resposta flutuante, constatou-se através da
comparagdo dos resultados da analise modal com o valor de referéncia de 1 Hz recomendado
pela NBR 6123 (1988), que a maioria das estruturas possuem frequéncia fundamental abaixo
deste limite, inclusive aquelas com valor de y, baixo e, portanto, uma anélise dindmica seria
necessaria, pois a consideracdo somente dos efeitos estaticos da acdo do vento ndo é mais

suficiente nessas condicdes.



149

Isso mostra que a avaliacdo da rigidez somente através do y, ndo é suficiente para que
as estruturas satisfagam aos problemas relacionados com os efeitos dinamicos devido ao vento.
E necessario que a frequéncia fundamental da estrutura também seja avaliada, de forma a

garantir se tais efeitos podem realmente ser desprezados nas estruturas.

IV.  Aceleracdo para verificacdo do conforto humano

Quanto aos resultados da aceleragdo maxima para a avaliagdo do conforto humano,
constatou-se que, segundo a classificacdo em niveis de percep¢do humana, proposta por
Chang (1967, apud BORGES, 2009), em todas as estruturas analisadas ocorreram vibracoes
perceptiveis em pelo menos uma das dire¢cdes principais do vento.

Com relacdo ao limite de 0,1 m/s® recomendado pela NBR 6123 (1988), que indica
somente se as vibracdes causam ou nao desconforto aos usuarios, verificou-se que em certos
casos, € possivel haver vibragbes excessivas, mesmo para valores de y, abaixo de 1,30,
demonstrando a inexisténcia de relagéo entre este parametro e os problemas de vibracao.

De uma forma geral, 0 comportamento das estruturas analisadas evidencia que, também
para a avaliacdo das vibracGes, ndo é recomendavel tomar como referéncia o coeficiente y,,
visto que, como demonstrado, as estruturas poderdo apresentar problemas de vibracéo excessiva

mesmo para valores baixos deste parametro.

7.2. Sugestbes para novas pesquisas

Realizar um estudo que vise avaliar as equagOes aproximadas, desenvolvidas neste
trabalho, para o célculo do fator de carga critica global e da frequéncia fundamental, em um
namero maior de estruturas de concreto, e com caracteristicas diferenciadas das estudadas nesta
dissertacéo.

E importante também pesquisar as condicbes em que a situagio mais critica de
instabilidade da estrutura é de tor¢do. Analisar as caracteristicas geométricas que acarretam este
efeito, assim como as recomendag0es a serem seguidas objetivando a seguranca da estrutura.

Um outro estudo interessante seria realizar uma analise comparativa visando avaliar a
partir de que condicdes, o dimensionamento dos elementos estruturais no ELU passaria a ndo
oferecer rigidez suficiente para que a estrutura atenda aos diversos parametros globais

analisados. Estudo esse que foi feito de forma bastante simples no exemplo 3 deste trabalho.
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APENDICE A - EDIFICIO 1

A.1. Descricado do Edificio
Este edificio é composto por 12 pavimentos, sendo 1 térreo, 8 pavimentos tipo, 1
pavimento de cobertura e 2 niveis para o atico. A altura total do edificio é de 32,75 m. Nas
tabelas seguintes sdo apresentados os principais detalhes de cada pavimento e as propriedades

mecanicas adotadas para o concreto.

Tabela A.1 - Edificio 1: detalhes dos pavimentos

Pavimentos Piso a Piso (m) | Cota (m) |Area (m2)
TAMPA 2,15 32,75 91,46
RESERVATORIO 2,40 30,60 63,05
COBERTURA 3,00 28,20 737,35
8TIPO 3,00 25,20 697,88
2A8TIPO (6X) 3,00 7,20 697,88
1TIPO 4,20 4,20 698,89
TERREO 0,00 0,00 88,25
TOTAL - - 6564,1

Fonte: Autor

Tabela A.2 - Edificio 1: propriedades do concreto

Concreto — C25
f ek Mddulo Tangente (E.;) | Modulo Secante (E.)
25 MPa 28 GPa 24 GPa

Fonte: Autor

A.2. AcoOes
As cargas verticais médias de cada pavimento sdao mostradas na Tabela A.3. A carga
média de um pavimento € a razdo entre 0 somatdrio das cargas verticais caracteristicas pela area

estimada do pavimento. Nas cargas indicadas, néo esta incluido o peso proprio dos pilares.



Tabela A.3 - Edificio 1: cargas verticais médias de cada pavimento
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Pavimento Peso Préprio (kN/m2) | Permanente (kN/m2) | Acidental (kN/m2)
TAMPA 4,10 3,60 0,80
RESERVATORIO 10,0 18,30 0,90
BARRILETE 4,20 3,20 1,00
8TIPO 4,00 4,80 1,50
2%0 7° TIPO 3,90 4,80 1,50
1TIPO 4,00 4,80 1,50
TERREO 16,10 44,8 0,60

Fonte: Autor

Na Tabela A.4, sdo apresentados os critérios de calculo utilizados para definicdo das

acbes do vento incidentes sobre a estrutura. J& na Tabela A.5, indicam-se os valores dos

coeficientes de arrasto, area de projec¢do do edificio e pressdo para cada direcao do vento.

Tabela A.4 - Edificio 1: critérios adotados para o célculo das cargas de vento

Critério Valor
Velocidade bésica do vento (V) 30m/s
Fator topografico do terreno (S;) 1,00
Categoria de rugosidade (S,) v
Fator estatistico (S3) 1,00
Classe da edificagdo C

Fonte: Autor

Tabela A.5 - Edificio 1: coeficiente de arrasto, area de proje¢do do edificio e pressdo calculada

Angulo (°) | Coef. arrasto | Area (m2) | Pressao (tf/m2)
90 0,78 523,5 0,030

270 0,78 523,5 0,030

0 1,24 1513,5 0,048

180 1,24 1513,5 0,048

Fonte: Autor
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A.3. DESENHOS DAS FORMAS

Figura A.1 — Edificio 1: Formas do Térreo e 1° ao 7° Tipo (sem escala)
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Figura A.2 — Edificio 1: Formas do 8° Tipo e Cobertura (sem escala)
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Figura A.3 — Edificio 1: Formas do Reservatorio e Tampa (sem escala)
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APENDICE B - EDIFICIO 2

B.1. Descricao do Edificio
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Este edificio € composto por 39 pavimentos, sendo 2 subsolos, 1 térreo, 1 pilotis, 1

mezanino, 30 pavimentos tipo, 1 pavimento de cobertura, 1 forro e 2 niveis para o atico. A

altura total do edificio é de 110,38 m. Nas tabelas seguintes sdo apresentados o0s principais

detalhes de cada pavimento e as propriedades mecanicas adotadas para o concreto.

Tabela B.1 - Edificio 2: detalhes dos pavimentos

Pavimentos Piso a Piso (m) | Cota (m) | Area (m2)
TAMPA 2,50 105,08 59,32
CX. D’AGUA 2,50 102,58 59,32
FORRO 2,90 100,08 452,34
COBERTURA 2,90 97,18 525,59
26° AO 30° TIPO (5X) 2,90 82,68 525,16
25° TIPO 2,90 79,78 525,16
2° AO 24° TIPO (23X) 2,90 13,08 500,30
1°TIPO 3,24 10,18 500,30
MEZANINO 3,06 6,94 933,02
PILOTIS 3,06 3,88 933,24
TERREO 3,06 0,82 933,24
1° SUBSOLO 3,06 -2,24 937,45
2° SUBSOLO 0,00 -5,30 59,38
TOTAL - -| 20051,0

Tabela B.2 - Edificio 2: propriedades do concreto

Fonte: Autor

Concreto — C30

f ek Moddulo Tangente (E;)

Moddulo Secante (E )

30 MPa

31 GPa

27 GPa

Fonte: Autor



B.2. Acdes
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As cargas verticais médias de cada pavimento sdo mostradas na Tabela B.3. A carga

média de um pavimento € a razdo entre 0 somatdrio das cargas verticais caracteristicas pela area

estimada do pavimento. Nas cargas indicadas, ndo esta incluido o peso proprio dos pilares.

Tabela B.3 - Edificio 2: cargas verticais médias de cada pavimento

Pavimento Peso Proprio (kN/m2) | Permanente (kN/m2) | Acidental (KN/m2)
TAMPA 0,35 0,18 0,09
CX. D’AGUA 0,56 2,28 0,00
FORRO 0,37 0,28 0,09
COBERTURA 0,36 0,49 0,14
26° AO 30° TIPO (5X) 0,34 0,47 0,14
25° TIPO 0,34 0,47 0,14
2° AO 24° TIPO (23X) 0,34 0,47 0,14
1°TIPO 0,34 0,47 0,14
MEZANINO 0,34 0,34 0,16
PILOTIS 0,34 0,20 0,28
TERREO 0,34 0,20 0,28
1° SUBSOLO 0,34 0,20 0,28
2° SUBSOLO 1,34 1,27 0,00

Fonte: Autor

Na Tabela B.4, sdo apresentados os critérios de calculo utilizados para definicdo das

aces do vento incidentes sobre a estrutura. J& na Tabela B.5, indicam-se os valores dos

coeficientes de arrasto, area de projec¢do do edificio e pressdo para cada direcao do vento.

Tabela B.4 - Edificio 2: critérios adotados para o célculo das cargas de vento

Critério Valor
Velocidade bésica do vento (V) 30m/s
Fator topografico do terreno (S;) 1,00
Categoria de rugosidade (S,) v
Fator estatistico (S3) 1,00
Classe da edificagdo C

Fonte: Autor
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Tabela B.5 - Edificio 2: coeficiente de arrasto, area de projecédo do edificio e pressdo calculada

Angulo (°) | Coef. arrasto | Area (m2) | Pressdo (tf/m2)
90 1,41 2638,9 0,074

270 1,41 2638,9 0,074

0 1,32 2180,1 0,069

180 1,32 2180,1 0,069

Fonte: Autor

B.3. DESENHOS DAS FORMAS

Figura B.1 — Edificio 2: Forma do 2° Subsolo (sem escala)
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Figura B.2 — Edificio 2: Forma do 1° Subsolo, Térreo e Pilotis (sem escala)

FORMA DO 1° SUBSOLO, TERREO E PILOTIS (3x)
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Figura B.3 — Edificio 2: Forma do Mezanino (sem escala)

FORMA DO MEZANINO
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Figura B.4 — Edificio 2: Formas do 1° Tipo e 2° ao 24° Tipos (sem escala)
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Figura B.5 — Edificio 2: Formas do 25° Tipo e 26° ao 30° Tipos (sem escala)
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Figura B.6 — Edificio 2: Formas da Cobertura e do Forro (sem escala)

FORMA DA COBERTURA
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Figura B.7 — Edificio 2: Formas da Cx. d’agua e Tampa (sem escala)
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APENDICE C - EDIFICIO 3

C.1. Descricao do Edificio
Este edificio € composto por 37 pavimentos, sendo 3 niveis de garagem, 1 térreo, 1
sobreloja, 28 pavimentos tipo, 2 pavimentos de cobertura e 2 niveis para o atico. A altura total
do edificio € de 109,72 m. Nas tabelas seguintes sdo apresentados os principais detalhes de

cada pavimento e as propriedades mecéanicas adotadas para o concreto.

Tabela C.1 - Edificio 3: detalhes dos pavimentos

Pavimentos Piso a Piso (m) | Cota (m) | Area (m2)
TAMPA 2,42| 104,88 97,61
BARRILETE 1,65 102,46 92,39
PIRAMIDE 1,35| 100,81 144,27
COBERTURA 3,00 99,46 470,99
28PAVIMENTO 3,00 96,46 380,82
27PAVIMENTO 3,00 93,46 380,20
26PAVIMENTO 3,00 90,46 380,82
25PAVIMENTO 3,00 87,46 380,82
24PAVMENTO 3,00 84,46 381,94
23PAVIMENTO 3,00 81,46 382,12
22PAVIMENTO 3,00 78,46 382,39
21PAVIMENTO 3,00 75,46 382,53
20PAVIMENTO 3,00 72,46 382,06
19PAVIMENTO 3,00 69,46 382,50
18PAVIMENTO 3,00 66,46 382,12
17PAVIMENTO 3,00 63,46 382,20
16PAVIMENTO 3,00 60,46 380,82
15PAVIMENTO 3,00 57,46 381,03
14PAVIMENTO 3,00 54,46 380,47
13PAVIMENTO 3,00 51,46 290,03
12PAVIMENTO 3,00 48,46 380,78
11PAVIMENTO 3,00 45,46 380,80
10PAVIMENTO 3,00 42,46 380,09
9PAVIMENTO 3,00 39,46 380,05
8PAVIMENTO 5,70 36,46 377,47




7TPAVIMENTO 4,20 30,76 994,28
2A06PAVIMENTO (5X) 3,00 14,56 473,30
1PAVIMENTO 3,10 11,56 1112,98
SOBRELOJA 4,00 8,46 | 1274,32
TERREO 2,60 4,46| 1421,60
INIVELGARAGEM 2,60 1,86 1401,21
2NIVELGARAGEM 2,60 -0,74| 1398,15
3NIVELGARAGEM 1,50 -3,34 143,96
TOTAL - -| 18830,3

Fonte: Autor

Tabela C.2 - Edificio 3: propriedades do concreto
Concreto — C40
fek Modulo Tangente (E.;) | Modulo Secante (E )
40 MPa 35 GPa 32 GPa
Fonte: Autor
C.2. Acgoles
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As cargas verticais médias de cada pavimento sdo mostradas na Tabela C.3. A carga

média de um pavimento € a razdo entre 0 somatdrio das cargas verticais caracteristicas pela area

estimada do pavimento. Nas cargas indicadas, ndo esta incluido o peso proprio dos pilares.

Tabela C.3 - Edificio 3: cargas verticais médias de cada pavimento

Pavimento Peso Proprio (tf/m2) | Permanente (tf/m2) | Acidental (tf/m2)
TAMPA 0,32 0,20 0,09
BARRILETE 0,67 1,20 0,07
PIRAMIDE 0,45 0,15 0,17
COBERTURA 0,58 0,35 0,18
25 ao 28PAVIMENTO 0,43 0,44 0,17
22 a0 24PAVIMENTO 0,44 0,43 0,17
21PAVIMENTO 0,45 0,43 0,17
14 ao 20PAVIMENTO 0,45 0,44 0,17
13PAVIMENTO 0,50 0,42 0,16
12PAVIMENTO 0,45 0,33 0,17
11PAVIMENTO 0,45 0,47 0,17
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10PAVIMENTO 0,45 0,46 0,17
9PAVIMENTO 0,45 0,45 0,17
8PAVIMENTO 0,50 0,44 0,17
7PAVIMENTO 0,71 0,30 0,46
2A06PAVIMENTO 0,50 0,44 0,16
1PAVIMENTO 0,50 0,47 0,19
SOBRELOJA 0,44 0,19 0,24
TERREO 0,41 0,22 0,26
INIVELGARAGEM 0,41 0,10 0,26
2NIVELGARAGEM 0,42 0,10 0,26
3NIVELGARAGEM 6,89 2,43 2,53

Fonte: Autor

Na Tabela C.4, sdo apresentados os critérios de calculo utilizados para definicdo das

acOes de vento incidentes sobre a estrutura. Ja na Tabela C.5, indicam-se os valores dos

coeficientes de arrasto, area de projecdo do edificio e pressdo para cada direcao do vento.

Tabela C.4 - Edificio 3: critérios adotados para o célculo das cargas de vento

Critério Valor
Velocidade bésica do vento (V) 30m/s
Fator topografico do terreno (S;) 1,00
Categoria de rugosidade (S,) v
Fator estatistico (S3) 1,00
Classe da edificagdo C

Fonte: Autor

Tabela C.5 - Edificio 3: coeficiente de arrasto, area de projecdo do edificio e pressdo calculada

Angulo (°) | Coef. arrasto | Area (m2) | Pressao (tf/m2)
920 1,08 3415,4 0,056

270 1,08 3415,4 0,056

0 1,15 2032,8 0,057

180 1,15 2032,8 0,057

Fonte: Autor
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C.3. DESENHOS DAS FORMAS

Figura C.1 - Edificio 3: Forma do 3° Garagem (sem escala)
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Fonte: Autor



Figura C.2 — Edificio 3: Forma do 1° e 2° Garagem (sem escala)

FORMA DO 1° E 2° GARAGEM (2x)
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Figura C.3 — Edificio 3: Forma do Térreo (sem escala)

FORMA DO TERREO
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Figura C.4 — Edificio 3: Forma da Sobreloja (sem escala)
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Figura C.5 — Edificio 3: Forma do 1° Pavimento (sem escala)

FORMA DO 1° PAVIMENTO
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Figura C.6 — Edificio 3: Formas do 2° ao 6° e do 7° Pavimentos (sem escala)
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Figura C.7 — Edificio 3: Formas do 8° ao 19° e do 20° ao 28° Pavimentos (sem escala)

FORMA DO 8° AO 19° PAV.
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Figura C.8 — Edificio 3: Formas da Cobertura 01 e Cobertura 02 — Piramide (sem escala)
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Figura C.9 — Edificio 3: Formas do Barrilete e da Tampa do Reservatério (sem escala)
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