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RESUMO

PRADO, J. F. M. A. Estruturas de Edificios em Concreto Armmado

Submetidas a Ag¢bes Verticais e Horizontais. Sao Carlos, 1995. 180p.
Dissertacao (Mestrado) - Escola de Engenharia de Sdo Carlos,
Universidade de Sao Paulo.

Nos ultimos anos a presenga da informatica auxiliando os projetos
de estruturas de edificios em concreto armado com multiplos pavimentos
tem atingido grandes propor¢des. Particularmente em relagéo a analise das
respostas da estrutura frente a solicitagbes impostas, essa presenca
possibilita a consideracdo de modelos estruturais tedricos muito
consistentes. Por outro lado, tradicionalmente existem modelos chamados
de simplificados que também retratam as respostas da estrutura, porém
normalmente com menor grau de aproximagdo em relagdo ao
comportamento real. Nesse sentido, sdo apresentadas modelagens de
estruturas convencionais de edificios compreendidas pelos dois aspectos
citados, sendo analisados esforgos solicitantes e deslocamentos em vigas e
pilares frente a ag¢bes verticais e horizontais (andlise elastico-linear).
Notadamente, ha uma grande preocupagao com o estudo da evolugao dos
esforgos solicitantes nesses elementos ao longo da altura do edificio.
Também sdo abordados os esforcos de 2.2 ordem global, que aparecem
quando atuam simultaneamente as a¢des verticais e horizontais. Com o
intuito de exemplificar e comparar resultados, diferentes modelos estruturais
sao utilizados na analise do projeto de um edificio em concreto armado com
mulitiplos pavimentos, construido na cidade de Sao Carlos-SP, devendo-se
destacar a modelagem tridimensional.

Palavras-chave: Edificios em Concreto Armado - Modelos
de Analise Estrutural; Vigas e Pilares -
Esforcos Solicitantes e Deslocamentos;
Estabilidade Global - Esforgos de 2.2 ordem.
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ABSTRACT

PRADO, J. F. M. A. Reinforced Concrete Structures of Buildings Subjected

to Vertical and Horizontal Loads. Sao Carlos, 1995. 180p. Dissertagdo
(Mestrado) - Escola de Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sao
Paulo.

In the last years the computation presence auxiliaring the designs
of reinforced concrete structures of multistorey buildings has reached great
proportions. Particularly concerning the analysis of structural answers due to
imputed solicitations, this presence makes possible the consideration of
theoretical structural models very consistents. In the other side, traditionally
there are models called simplifieds that also describe the structural answers,
however normally with less approximation degree concerning the real
behavior. In this way, modellings of conventional building structures
comprehended by the two cited aspects are presented, being analysed
efforts and displacements in beams and columns due to vertical and
horizontal loads (elastic-linear analysis). Notably, there is a great
preoccupation with the study of the efforts evolution in these elements along
the building height. Also are discussed the global 2nd. order efforts, that
appear when the vertical and horizontal loads act simultaneously. In order to
exemplify and to compare results, different structural models are utilized in
the analysis of the design of a reinforced concrete multistorey building,
constructed in Sao Carlos city, Sao Paulo state, having to detach the
tridimensional modelling.

Keywords: Reinforced Concrete Buildings - Structural
Analysis Models; Beams and Columns -
Efforts and Displacements; Global Stability
- 2nd. order Efforts.



1 INTRODUCAOQ

1.1 Consideragoes iniciais

Uma analise estrutural deve determinar os efeitos das agées em
uma estrutura com a finalidade de efetuar verificagbes de estados limites
ultimos e de utilizagdo. A partir desta analise sdo estabelecidas as
distribuicdes de esforcos internos, tensées, deformagdes e deslocamentos
da estrutura.

Toda andlise estrutural se da através da idealizacdo de um
modelo e da adogdo de hipoteses compativeis ao mesmo. Este modelo
deve representar da melhor maneira possivel o comportamento dos
materiais e a trajetoria das tensbes até os apoios da estrutura. As hipéteses
devem ser formuladas de maneira que, dentro de seu campo de validade
definido, o nivel de seguranca desejado seja atingido levando em conta as
incertezas associadas a elas.

As condigbes de equilibrio ndo podem ser desrespeitadas,
podendo em geral ser descritas com base na estrutura indeformada (teoria
de 1.2 ordem). Entretanto, nos casos onde as deformagdes (nao-linearidade
geométrica) trazem um acréscimo percentual significativo aos esforgos
solicitantes, o equilibrio deve ser verificado com a estrutura deformada
(teoria de 2.2 ordem).

Quanto as condigdes de compatibilidade, estas devem
preferencialmente ser respeitadas. Se, por qualquer motivo, isso néo
acontecer no estado limite em questdo, deve ser verificado se ha
capacidade de deformacgédo (ductilidade) suficiente no estado limite ditimo,
bem como desempenho adequado nos estados limites de utilizagao.

Nos dltimos anos tem ocorrido um avango muito grande na
adogdo de métodos de andlise e projeto baseados em softwares para
computadores. Hoje € inegavel, bem como imprescindivel em alguns casos,



0 auxilio da informatica na elaboragdo de projetos amparados por
modelagens teoricamente muito consistentes.
Entretanto, no &mbito do ensino da Engenharia Civil por exemplo,

nota-se por parte dos estudantes uma certa fascinagdo pelos nimeros
extraidos das listagens de computador, com os quais muitas vezes néo

sabem o que fazer. Torna-se muito importante para o julgamento desses
resultados numérieos 6 conhacimants dos métodos de analise estrutural
utilizados, bem como das hipoteses adotadas. Se isso ndo acontecer

corre-se o risco de formar profissionais com pouca sensibilidade e
entendimento sobre o comportamento estrutural.

Aligs, esse entendimento sobre o comportamento estrutural é
extremamente facilitado quando se tem conhecimento dos métodos
tradicionais da Engenharia, hoje chamados de métodos simplificados por
adaptarem principios conhecidos ou assumirem condigdes por vezes
contestadas, nao se utilizando dos computadores.

Quanto a isso vale esclarecer que a Engenharia ndo € uma
ciéncia exata, sendo toda analise estrutural (independente do uso ou nao de
computadores) aproximada, uma vez que qualquer idealizagdo do
comportamento de uma estrutura esta envolvida com a criagdo de modelos
que procurem retratar a realidade.

Ha ainda muita arte nos projetos de engenharia, € espago para a
imaginagado e criagbes inovadoras. O conhecimento e a habilidade com
métodos simplificados de analise trazem confianga e encorajam projetos
criativos.

Independentemente dessas justificativas, ha algumas situagdes
praticas onde uma anadlise simplificada se torna apropriada. Uma delas esta
no ambito do ante-projeto, onde vérias solugdes alternativas aparecem. Um
engenheiro experiente pode rapidamente avaliar essas alternativas,
pré-dimensionando os elementos estruturais. Outra situacdo esta
relacionada com a verificagdo dos resultados de analises nas quais ha
adogao de hipoteses nao comprovadas.

Em algumas situagoes de analise estrutural, a analogia com outro
problema ou alguma idéia sobre a natureza dos resultados assume grande
utilidade numa abordagem simplificada.

Por exemplo, frente a um problema de analise de uma viga
continua duas configuragbes extremas para o diagrama de momentos
fletores podem ser prontamente achadas. Se cada vao € considerado como



um véo independente, pela adogdo de hipétese de articulagdo de cada
apoio intermediario, entdo os diagramas de momento fletor resultantes do

equilibrio representam uma série de valores que seriam considerados como
limites inferiores. Assim, essa adndlise simplificada ignora as
compatibilidades requeridas pela estrutura. Por outro lado, cada apoio pode
ser considerado engastado, forcando uma compatibilidade, mas ignorando o
equilibrio do ndé. O resultado, agora, representa um valor superior
aproximado dos momentos fletores. Por definicdo, o resultado exato é
menor que o limite superior e maior que o limite inferior.

Ambos os resultados convergem para o resultado exato quando
os respectivos modelos sao refinados. Nesse caso, esbogando uma forma
fletida e assumindo posigdes para os pontos de inflexdo da viga continua
obtém-se um refinamento dos limites para a solugao.

Os limites para a solugdo sdo sempre Uteis para conferir uma
analise, podendo inclusive ser suficientes em algumas circunstancias.

1.2 Elementos estruturais basicos

Na idealizacdo de modelos as estruturas de edificios usuais
podem ser decompostas em elementos estruturais béasicos, classificados de
acordo com sua forma geométrica e func¢éo estrutural.

Ha elementos lineares, onde o comprimento longitudinal supera
em pelo menos trés vezes a maior dimensao da segado transversal, também
chamados de barras. E o caso das vigas, onde a flexdo é preponderante, e
dos pilares, onde sao maiores as forgas normais de compresséo.

Aparecem também elementos de superficie para os quais a
menor dimensao, usualmente chamada de espessura, ndao supera a quarta
parte do menor vao. No caso de edificios, as lajes sdo elementos de
superficie  considerados como placas, pois estdo sujeitos
preponderantemente a agdes normais a seu plano. Entretanto, na analise de
acdes horizontais a laje de um pavimento pode ser considerada como uma
chapa com agbes contidas em seu plano, freqiientemente suposto
totalmente rigido (hipétese do diafragma rigido).

Pilares-parede, usualmente localizados junto a escadas e
elevadores, sdo também elementos de superficie apesar de estarem
dispostos num eixo vertical e submetidos preponderantemente a



compressdo. Podem ser compostos por uma ou mais superficies planas
associadas. De modo aproximado, em alguns modelos € conveniente

considerar esses elementos como barras.
Um aspecto importante a ser ressaltado quando se fala em uma

analise estrutural global diz respeito aos efeitos de temperatura e retragéo.

Esses efeitos s0 podem ser omitidos quando a estrutura monolitica for
dividida por juntas de dilatagao, em segbes escolhidas para acomodar as
deformagGes. Em casos usuais, segundo a NB1/78 (1978), deve haver uma
junta a cada 30 metros de estrutura para que se possa desprezar os efeitos

das deformagoes provocadas pela temperatura e retragéo.

A andlise de edificios envolve aspectos dos mais diversos como,
por exemplo, o comportamento admitido para os materiais constituintes e a
idealizagdo do comportamento estrutural.

1.3 Comportamento admitido para os materiais

Normalmente o projetista estrutural tem varias possibilidades no
que se refere a esse aspecto.

Caso se admita comportamento elastico-linear para os materiais
(linearidade fisica), a andlise sera dita elastico-linear. Nesse caso, as
caracteristicas geométricas poderdo ser determinadas pelas segbes brutas
dos elementos estruturais.

Ao admitir uma relagdo linear entre tensbGes (Og) €

deformagbes (E;) surge o problema de se determinar um valor o mais
representativo possivel para o mddulo de elasticidade longitudinal (E¢) do
concreto, ja que a expressdo O¢ = E; . €¢ (Lei de Hooke) sera tomada
como valida.

As teorias de materiais compostos mostram que o valor de Eg
depende dos médulos de elasticidade e das proporgbes relativas dos
materiais que compdem o concreto, ou seja, 0s agregados (basalto, quartzo,
gnaisse, granito, diabasio, calcério, arenito, etc ...).

Entretanto, ndo ha estudos sistematicos que indiquem valores de
E adequados para os diferentes tipos de agregados existentes no Brasil.

Quando nio sdo feitos ensaios para a determinagdo do valor de
Eq, normalmente sdo sugeridas formulas para a sua avaliacdo que séo



funcdo apenas da resisténcia caracteristica a compresséo do concreto (fok)-
Assim, se uma unica relagéo entre EG e fOK for adotada, esta deve fornecer

valores a favor da seguranca.
A figura 1.1 mostra um exemplo de diagrama tensao-deformagao

do concreto , indicando o chamado valor tangente do modulo de
elasticidade (Ey), obtido com a inclinagao da rata tangente a cunva na sua
origem.

Ect=tge

FIGURA 1.1 - Diagrama tensao-deformacéo para o concreto sob
compresséo axial

Nota-se que o diagrama acima nédo € linear em nenhum de seus

trechos.
A NB1/78 (1978) permite que o valor tangente do modulo de

elasticidade do concreto (Egt) seja dado pela expressio 1.1.

Ect = 6600. fox + 35 ,em MPa (1.1)

onde:
fok : resisténcia caracteristica do concreto & compressao.



Segundo SHEHATA (1993) é possivel que a férmula proposta na
revisdo da NB1/78 (atualmente em elaboracdo) para estimar o valor
tangente do modulo de elasticidade do concreto seja a indicada pela
expressdo 1.2, que conduz a valores bem inferiores, porém concordantes

com os resultados obtidos recentemente na COPPE/UFRJ em ensaios
realizados com agregados de gnaisse comuns no Brasil. Concretos com
agregado graudo de granito, basalto e diabdsio devem apresentar valores

um pouco maiores que o obtido com a expressao 1.2, que ficaria para esses
casos a favor da seguranca.

Ect = 4250. foxk . em MPa (1.2)

onde:
fck : resisténcia caracteristica do concreto a compressao.

Na analise elastico-linear de uma estrutura deve-se utilizar o
moédulo de elasticidade secante (E¢g), definido como sendo igual ao valor de
Oc / €&c quando o¢c = 0,4 . f.. De maneira aproximada, pode-se
considerar que o valor de Ecg seja igual a 90% do modulo tangente na
origem (Ect).

Quanto ao coeficiente de Poisson (V), que relaciona as
deformagdes transversais com as deformagdes longitudinais, &€ razoavel
considera-lo como sendo igual a 0,2 , valor em torno do qual pode haver
algumas oscilagdes.

Assim, o médulo de elasticidade transversal do concreto (G) pode
ser estimado pela expressao 1.3.

E

G = —[E—GQi—V)] (1.3)

onde:
Ecs : médulo de elasticidade longitudinal secante do concreto;
V : coeficiente de Poisson.



Os resultados oriundos da adogdo do comportamento elastico

linear podem ser considerados realisticos quando as tensdes tém baixos
valores (6 <0,5. f; ) e os elementos estruturais ndo apresentam fissuras.

E possivel levar em conta, de maneira aproximada, a influéncia

da fissuragdo em vigas e pilares, reduzindo os valores dos momentos de
inércia desses elementos calculados com a segdo bruta. Para os pilares
esta redugao deve estar em torno de 20%, enquanto para as vigas (onde a

fissuragao € maior) em torno de 50%.

A andlise elastico-linear é geralmente empregada para verificacio
dos estados limites de utilizagdo (formagao de fissuras, abertura de fissuras
e deformag&o excessiva). Entretanto, para estruturas de edificios usuais é
possivel utilizar seus resultados para a verificagdo do estado limite tltimo de
esgotamento da capacidade resistente, mesmo com altas tensdes. Pode-se
inclusive dispensar a verificagdo explicita da ductilidade necessaria da
estrutura, desde que se utilize armadura de compressao nas seg¢ées criticas,
garantindo certa altura a linha neutra. Isso viria a melhorar a capacidade de
rotacao das rétulas, que porventura tenham que se formar.

Ainda quanto ao comportamento admitido para os materiais,
existem outros tipos de analise, tais como os citados no TEXTO BASE
PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992):

a) Analise elastico-linear com redistribuigdo de esforgos

Nesse caso os momentos fletores calculados através da analise
elastico-linear sado redistribuidos na estrutura, levando-se em conta as
chamadas reservas de capacidade resistente. Em geral € necessario
verificar se as seg¢des criticas possuem capacidade de rotagdo suficiente
para acomodar os novos esforgos solicitantes. E evidente que o resultado
final de momentos fletores deve permanecer em equilibrio com as ag¢odes
aplicadas. Também os esforgos cortantes e normais devem ser ajustados a
nova distribuigcéo.

b) Analise plastica

Admite-se comportamento rigido-plastico ou elasto-plastico para
os materiais. Para verificacdo do estado limite Ultimo é possivel efetuar esta



andlise com a utilizacdo da analise eldstico-linear, simulando rétulas nas
segbes criticas. Deve ser verificada a capacidade de rotagdo plastica

dessas seedes trangversais (ductilidade).
A anélise plastica ndo pode ser adotada se houver a necessidade

de se considerar os efeitos de 2.2 ordem globais, devido a posicéo
deformada da estrutura.

c¢) Andlise ndo-linear

E a analise que leva em conta a ndo-linearidade do diagrama
tensdo-deformagdo em segdes de concreto armado, como mostrado na
figura 1.1. As condigbes de equilibrio, compatibilidade e ductilidade devem
ser satisfeitas.

Esse tipo de andlise considera uma descrigcdo realistica dos
materiais, inclusive a fissuragdo nos elementos estruturais, sendo portanto
bastante consistente. Seus resultados podem ser utilizados como referéncia
para procedimentos aproximados.

1.4 ldealizacdo do comportamento estrutural

Admitido um comportamento para os materiais, € necessario
idealizar um modelo que represente da melhor maneira possivel o
comportamento estrutural do edificio, submetido as agbes verticais e
horizontais.

1.4.1 Acdes verticais

Para as agbes verticais, pode-se idealizar o pavimento
destacando os painéis de laje e considerando somente as vigas que lhe
servem de apoio juntamente com os pilares. Nesse caso, a a¢do conjunta de
colaboragio das lajes estard sendo desprezada. Esse modelo passa a ter,
portanto, somente elementos do tipo barra, sendo vigas e pilares
representados por seus eixos longitudinais com comprimento dado até o
eixo dos apoios ou 0 cruzamento com o eixo de outro elemento.



Nessas circunsténcias deve-se determinar previamente as agées
das lajes sobre as vigas. As reagbes em cada apoio das lajes sdo as

corraspondantas  As  agses atuantes nos trangulos ou trapézios
determinados através das charneiras plasticas. Essas reagbes podem, de
maneira simplificada, ser consideradas uniformemente distribuidas sobre as

vigas.

Segundo a NB1/78 (1978), é possivel obter uma aproximagao
para as charneiras plasticas representando-as por retas inclinadas, a partir
dos vértices das lajes com os seguintes angulos:

a) 459 entre dois apoios do mesmo tipo;

b) 60° a partir do apoio considerado engastado, caso o outro seja
considerado simplesmente apoiado;

¢) 900 a partir do apoio, quando a borda vizinha for livre.

Normalmente, as a¢des das paredes apoiadas diretamente sobre
as vigas sao consideradas distribuindo-se o peso da alvenaria sobre o
comprimento de contato, sem a consideragdo de que ha a tendéncia de
concentragdo de tensbes normais verticais e tensdes de cisalhamento junto
aos apoios. Esse fendbmeno é denominado efeito arco, e se considerado
reduz os valores de momento fletor e flecha nas vigas, produzidos pela agao
das paredes.

Optando-se por modelar somente o pavimento, € ndo o edificio
como um todo, o conjunto de vigas pode ser analisado como uma grelha ou,
entdo, considera-se cada uma das vigas independente das demais, sendo
suas intersecgdes tratadas, em geral, como apoio para a viga menos rigida
que transmitiria @ mais rigida simplesmente uma forca vertical.

Como grelha, os pavimentos de edificios sao modelados
levando-se em conta a rigidez a flexao dos pilares, nos quais as vigas se
apoiam. Isso pode ser feito com a adigdo de elementos do tipo mola para
simular as caracteristicas de flexibilidade e deformabilidade dos apoios.

Ainda tratando-se somente de elementos lineares do tipo barra,
outra opgdo é modelar a estrutura globalmente, considerando as vigas,
pilares e pilares-parede do edificio como um todo. Isso possibilita a analise
da influéncia da altura do edificio na evolugédo dos esforgos solicitantes nos
varios pavimentos.
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Nesse caso utiliza-se um modelo tridimensional, que nada mais é

do gue uma sucessao vertical de grelhas onde ndo hd a necessidade de se
introduzir os elementos do tipo mola, uma vez que o0s pilares estéo

representados por barras em todos os pavimentos.
E possivel também analisar pérticos planos, com suas vigas

representadas em todos os pavimentos, negligenciando-se o efeito
tridimensional.
Seja qual for a idealizagéo estrutural assumida, o fato de haver

somente elementos lineares no modelo (e eventualmente também
elementos do tipo mola) possibilita que , por exemplo, o Processo dos
Deslocamentos tratado matricialmente forneca esforgos solicitantes e
deslocamentos em qualquer barra da estrutura.

Num melhor nivel de aproximagdo, deve-se contar com o
comportamento conjunto e rigidez relativa entre vigas e lajes (atuando como
placas) no pavimento.

Dois grandes grupos de andlise estrutural contemplam essa agéo
conjunta de colaboragdo das lajes. O primeiro em que as lajes s&o
substituidas por um conjunto de barras equivalentes. Nesse caso, a grande
dificuldade é definir quais propriedades essas barras devem possuir € como
devem ser as suas ligagbes com as vigas e pilares ja existentes. O segundo
grupo inclui os métodos de célculo que tratam a laje como meio continuo.
Os mais difundidos no meio técnico sdo: o Método dos Elementos Finitos, o
Método dos Elementos de Contorno e o Método das Diferengas Finitas.

A idealizag&o integrada do pavimento do edificio considerando a
laje como meio continuo apresenta algumas vantagens em relagdao ao
modelo composto somente por elementos lineares. Dentre elas, trés se
destacam:

- Tratamento mais realista do carregamento: as agbes de alvenaria e
as diferentes sobrecargas sdo introduzidas nas lajes em locais onde elas
realmente atuam, sem a necessidade de uniformizagéo.

- Melhor representagdo do fluxo de ages: as agbes que atuam nas lajes
sdo transferidas preferencialmente para as regiées mais rigidas das vigas,
sendo parte considerada aplicada diretamente sobre os pilares, 0 que
produz esforgos solicitantes menores nas vigas.
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- Consideragéo da rigidez relativa entre viga e laje: as interacoes de flexdo e

torcdo entre vigas e lajes sdo levadas em conta e possibilitam uma
determinagdo mais precisa dos esforgos solicitantes.

Além dessas vantagens, naturalmente os deslocamentos e
esforgos nas lajes ja sdo obtidos simultaneamente no processamento.

1.4.2 Ac¢oes horizontais

Frente as agdes horizontais as lajes de um edificio normalmente
atuam como diafragmas totalmente rigidos em seu plano, compatibilizando
deslocamentos no pavimento e distribuindo as agbes entre os painéis de
contraventamento.

Desta maneira, pode-se considerar a estrutura composta somente
por elementos do tipo barra (vigas, pilares e pilares-parede), os quais irdo
absorver praticamente toda a agdo de vento, formando a chamada estrutura
de contraventamento do edificio.

Quanto as lajes deve haver apenas a preocupag¢édo em simular a
atuacdo como diafragmas rigidos.

Usualmente s&o idealizados dois modelos para analise dos
esfor¢os e deslocamentos devidos as agées horizontais: o Tridimensional e
o da Associagao Plana de Painéis.

Na Associagdo Plana de Painéis considera-se apenas os porticos
de uma mesma dire¢do, interligando-os por barras (que simulam as lajes)
numa verdadeira associagdo no plano. Esse modelo ndo contempla a
interagao tridimensional dos elementos, ndo apresentando, por exemplo,
esforcos de tor¢do. Nao obstante pode apresentar bons resultados, com
uma analise rapida, tendo grande aceitagao no meio técnico.

Ja o modelo tridimensional considera todas as barras da
estrutura, constituindo-se num tratamento mais realista.

Para a simulagédo de diafragmas rigidos, em ambos os modelos
as lajes podem ser substituidas por barras com elevada area da segao
transversal (axialmente indeformaveis) convenientemente dispostas e
articuladas em suas extremidades. Existem alguns softwares que, na analise
tridimensional, possuem o chamado n6é mestre (master joint) o qual também
é usado para simular a presenca das lajes.



12

Assim sendo, estabelecida a agdo de vento atuante sobre o
edificio, pode-se determinar os deslocamentos e esforgos solicitantes em
vigas, pilares e pilares-parede utilizando, por exemplo, o Processo dos
Deslocamentos tratado matricialmente através de softwares especificos.

Existem varios métodos simplificados para estimativa dos
esforcos solicitantes em edificios frente a agdes horizontais que nao
necessitam da utilizacdo de quaisquer softwares. Porém, todos sao

extremamente trabalhosos e praticamente invidveis para utilizagdo na
pratica corrente dos dias atuais. Pode-se citar os métodos dos Painéis
Semelhantes, do Consolo Vertical e das Rigidezes, que devem ser
precedidos por uma andlise quantitativa da distribuicéo das agoes de vento
entre os painéis de contraventamento.

1.4.3 Ligacéo viga-pilar com trechos rigidos

Tanto para andlise de agdes verticais como horizontais, no caso
de pilares com grande dimensdo na dire¢do do eixo longitudinal da viga
pode-se optar pela definigdo de nés nas suas faces, considerados como
indeslocaveis devido a grande rigidez do pilar nessa diregdo comparada a

da viga.
Desta maneira, adicionam-se barras com valores elevados de

modulo de elasticidade e area da secao transversal, com nés na face e no
centro de gravidade do pilar. Nada mais se estara fazendo do que
incorporar trechos rigidos de pilares com barras horizontais do modelo,
como mostra a figura 1.2.

=z

S———— X5

/ L \ barra rigida

no do centro de
gravidade

no de
face

FIGURA 1.2 - Trechos horizontais rigidos em pilares
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Procedendo deste modo determinam-se os esforgos solicitantes
nas barras que representam as vigas apenas em trechos realmente
deformaveis, possibilitando um dimensionamento mais exato e econdmico,
j& que os vaos das vigas considerados se€rdo menores.

Quanto aos pilares, os esforgos estardo localizados nas barras
verticais que concorrem em seus centros de gravidade nos diversos

pavimentos.

1.4.4 Efeitos de tor¢éo nas vigas

Uma boa opgao consiste em desprezar-se o efeito de torgdo nas
vigas do modelo nas quais tal efeito ndo é necessario ao equilibrio da
estrutura, uma vez que normalmente é preferivel ndo arma-las para
absorver esse tipo de agéo, as vezes com valores elevados.

Para avaliar se os esforcos de torgdo apresentam valores
elevados pode-se usar a expressao 1.4, indicada pela NB1/78 (1978) para
estabelecer os valores limites das tensbes tangenciais de calculo nas
secOes transversais dos elementos estruturais quando atuantes
simultaneamente esforgos de torgédo e flexdo, o que normalmente ocorre.

Tid Twd

Ttu Twu

onde:
Tig : tensdo tangencial de calculo devida ao esforgo de tor¢ao;
Tty :valor dltimo da tens&o tangencial de célculo devida a esforgo
de torcdo, igual a 0,22.foq <4,0 MPa quando a armadura
transversal da viga for perpendicular & longitudinal;
Twd : tenso tangencial de célculo devida ao esforgo cortante;
Twuy:valor ultimo da tensdo tangencial de calculo devida a esforgo

cortante, igual a 0,25.fcg<4,5MPa quando a armadura
transversal da viga for perpendicular & longitudinal.
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Uma alternativa para reduzir as tensdes tangenciais provocadas
pelos esforgos de tor¢do é aumentar a se¢do transversal das vigas. Na

Maioria das vezes 1550 nao € convenignte, ¢ via de regra o projeto
arquitetdnico até mesmo impede que sejam feitas alteracdes dessa
natureza.

Para que os esforgos de tor¢do ndo aparegam nos resultados

pode-se, de modo aproximado, reduzir 0 momento de inércia & torgao (I}) ou

diminuir o modulo de elasticidade transversal (G) das barras.
Essas redugdes devem ser feitas convenientemente, de maneira

que nao haja distersas na salughs numénas ds ssttwars utilizads.
Normalmente a consideragdo de 1% do valor desses parametros conduz a
bons resultados.

E preferivel que se altere os valores de momento de inércia a
torgao, pois reduzindo 0 médulo de elasticidade transversal corre-se o risco
de aumentar exageradamente as deformagbes por forga cortante
(principalmente frente as ag¢bes horizontais), diretamente relacionadas com
o valor de G.

1.5 Objetivos

O trabalho tem como finalidade principal apresentar de maneira
clara e objetiva modelagens de estruturas de edificios em concreto armado
relacionadas com a anadlise de esforgos solicitantes e deslocamentos,
oriundos da atuagdo de agdes verticais e horizontais, e com a analise da
estabilidade global como meio de se verificar a ndo-linearidade geométrica
provocada pela presenga simultinea dessas agoes.

Em conformidade com o discutido anteriormente sdo analisadas,
inclusive com comparacdo de resultados obtidos para o projeto de um
edificio utilizado como exemplo, modelagens ditas simplificadas e as que
requerem o auxilio de computadores, por sua maior complexidade.

Assim, além de verificar a validade dessas modelagens
simplificadas (algumas delas constantes nas Normas de concreto) o
conteido do trabalho procura, ao apresenta-las, permitir um melhor
entendimento sobre o comportamento estrutural de edificios e sobre a
origem dos métodos de andlise mais refinados hoje amplamente difundidos
no meio técnico.
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Quanto a modelagens que requerem o auxilio de computadores
ha uma ampla discusséo, buscando-se opgdes de andlise frente a um

projeto de edificio em concreto armado e ressaltando-se cuidados a serem
observados. |

Também constitui objetivo do trabalho aproximar as préaticas

adotadac am oaccritorios de projets ass astudes realizadss ne meio
académico, bem como contribuir para o ensino em nivel de graduagéo em

Engenharia Civil.

Por fim, uma vez que encontra-se em elaboracdo no momento
atual a revisdo da NB1/78 - Projeto e execugdo de obras em concreto
armado, € intengdo contribuir, na medida do possivel, com a Comisséo de
Estudos desse novo texto através dos resultados apresentados no trabalho.

1.6 Caracteristicas do trabalho

As analises de esforgos solicitantes e deslocamentos em edificios
de concreto armado abordadas neste trabalho admitem comportamento
elastico-linear para os materiais (linearidade fisica) e equilibrio da estrutura
na posigao indeformada (linearidade geométrica).

Admitidas essas duas hipoteses, fundamentais para o estudo do
relacionamento entre as agdes e seus efeitos sobre a estrutura, tem-se o
que daqui em diante se chamara de modelo linear.

Via de regra, numa analise estrutural de edificios usuais 0 modelo
linear € o mais importante dentre todos os outros que possam ser
estabelecidos. Algumas das razées que dao a ele essa caracteristica sao
citadas por CORREA (1991):

a) E um modelo de facil compreens3o e utilizagao.
b) Possibilita a superposicao de efeitos, que simplifica em muito a analise.

c) Em servigo, grande parte dos elementos estruturais de um edificio tem
comportamento predominantemente linear.

d) Pode ser utilizado como uma primeira aproximag¢ao do comportamento
nao-linear, quando esse se fizer presente.
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e) Andlises nio-lineares podem ser feitas com o auxilio de sucessivas
etapas lineares.

Em relagdo ao comportamento admitido para os materiais, sao
feitas consideracGes a respeito da redistribuicdo de esforgos aplicada a
analise elastico-linear.

Quanto ao comportamento estrutural o edificio € idealizado como

sendo composto somente por barras (elementos lineares), com os painéis
de laje destacados das vigas e pilares nos modelos analisados.

Assim, para carregamento vertical as lajes cumprem
exclusivamente a fungédo de coletar as agdes e transmiti-las as vigas nas
guais se apoiam, ndo sendo objeto de analise no trabalho. Essas reagbes
de apoio correspondem as agoes atuantes em regides da laje determinadas
através da aproximagdo para as charneiras plasticas permitida pela NB1/78
(1978), e sao consideradas uniformemente distribuidas sobre as vigas de
apoio.

Ja para carregamento horizontal (vento) é considerado que as
lajes atuam como diafragmas rigidos em seu plano, compatibilizando
deslocamentos no pavimento e distribuindo as a¢bes entre os painéis de
contraventamento. Essa atuacao é simulada com barras de elevada area da
secdo transversal (axialmente indeformdveis) convenientemente dispostas
nos modelos.

O corpo do trabalho é composto pelos capitulos 2, 3, e 4.

O capitulo 2 envolve as agbes verticais, sendo analisados
esforgos solicitantes e deslocamentos segundo modelos que tratam os
elementos isoladamente (modelo de viga continua e modelos de pértico
simplificado com rétula e engaste) e a estrutura do edificio em todos os
niveis (modelos tridimensional e de pértico plano).

No capitulo 3 sdo analisadas as respostas da estrutura frente as
agbes horizontais de vento. Fazem parte desse estudo modelagens
auxiliadas por softwares (modelos tridimensional e de associagio plana de
painéis) e as que se utilizam de métodos simplificados (método dos painéis
semelhantes, do consolo vertical e das rigidezes). Para essas udltimas é
discutida, ainda, a distribuigdo das agdes de vento entre os painéis de

contraventamento.
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A analise da nao-linearidade geométrica provocada pela atuagao
simultanea das agdes verticais e horizontais conclui o trabalho no capitulo 4.
Assim, a necessidade da consideragdo do equilibrio com a estrutura
deformada (teoria de 2.2 ordem) é estudada através da verificagéo da

estabilidade global de edificios, amplamente discutida segundo modelagens
tridimensional e plana.
Para complementar o conteido teérico do trabalho as

modelagens apresentadas nesses trés capitulos so aplicadas na analise do
projeto de um edificio construido na cidade de Sao Carlos-SP.

O objetivo é exemplificar e comparar resultados de esforgos
solicitantes e deslocamentos, bem como proceder-se a uma verificagdo de
estabilidade global representativa.

Sao caracteristicas da andlise do projeto desse edificio:

- utilizagdo dos softwares SAP-90 (1990) e PPLAN-4 (1991) nas
modelagens tridimensionais e planas, respectivamente.

- em relagdo aos efeitos de torgdo nas vigas, foram feitos dois tipos de
processamento com modelo tridimensional: o primeiro considerando esses
efeitos, e um segundo desprezando-os através da redugdo do valor do
momento de inércia & torgao (It) das barras da estrutura.

- ndo foram incorporados trechos rigidos de pilares como barras horizontais
dos modelos.

- nao foi considerada qualquer redugdo do momento de inércia das barras
daestrutura a fim de se levar em conta, de maneira aproximada, a
nao-linearidade fisica.

- o valor utilizado para o modulo de elasticidade longitudinal secante do
concreto (Ecg) foi o sugerido pela NB1/78 (1978), ou seja:

Ecs = 0,9.6600. ffok + 35 , em MPa



18

- 0 valor do modulo de elasticidade transversal (G) adotado nos modelos
tridimensionais foi o indicado pela expressao seguinte, com o coeficiente de
Poisson (V) igual a 0,2:

. Ecs

C[2G+v)]

- a estrutura do edificio foi submetida a acdes de calculo, sendo feita
posteriormente a composicdo de agdes na combinagdo Ultima normal,

indicada para verificagdo do estado limite Ultimo de esgotamento da
capacidade resistente dos elementos estruturais.

- no que se refere aos esforgos solicitantes o estudo foi concentrado sobre
os momentos fletores em vigas e pilares.

Ao projeto do edificio utilizado como exemplo, sé nao foram
aplicadas as modelagens simplificadas para ag¢des horizontais (auxiliadas
pelos métodos dos painéis semelhantes, do consolo vertical e das
rigidezes), por serem muito trabalhosas e consideradas desnecessarias
nesse caso. Assim, outro exemplo julgado mais adequado exemplifica essas
modelagens.

1.6.1 Descricao do edificio utilizado como exemplo

Trata-se do Edificio Residencial Vitéria Régia, cujo projeto
estrutural foi elaborado pelo ESCRITORIO TECNICO JOSE ROBERTO
LEME DE ANDRADE S/C LTDA (1990).

Esse edificio, construido na cidade de Sao Carlos (SP), possui 18
pavimentos conferindo uma altura de 52,70 metros a partir do nivel superior
da fundagao, constituida por blocos sobre tubuldes.

Acima do nivel da fundagdo (subsolo) existem os seguintes
pavimentos estruturais, na ordem: térreo, mezzanino, transi¢éo, 14 tipos e
cobertura.

A torre do edificio composta pelos pavimentos de transi¢ao, tipos
e cobertura possui uma area total de 344,5 m2. Os pavimentos subsolo,
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térreo e mezzanino possuem uma &rea maior em planta, devido &

necessidade de haver espagos amplos para estacionamento e lazer.
Possivelmente com a finalidade de se utilizar as mesmas férmas,

0 pavimento de cobertura tem uma estrutura muito semelhante a dos

pavimentos-tipo.
Acima do pavimento de cobertura ha as estruturas da casa de

maquinas e do reservatorio elevado. Essas estruturas ndo serdo

consideradas nas modelagens do edificio.

As distancias de piso a piso entre os pavimentos sdo iguais a
2,80 metros. Exce¢cdo deve ser feita a distdncia entre os pavimentos
mezzanino e de transicdo que é igual a 5,10 metros. Isso se deve a
existéncia de vigas com grande altura no pavimento de transi¢do (chegando
até a 1,95 m), que servem de apoio para alguns pilares do pavimento-tipo.

O edificio possui dois elevadores e uma escada situada entre os
pilares P01, P02, P05 e P06. Nao ha a presenga dos chamados nucleos
estruturais de concreto envolvendo os elevadores ou a escada.

Na projecdo da torre o edificio possui simetria estrutural em uma
das diregées.

Ainda, o projeto prevé a utilizagdo de concreto C-18 e agos
CA-50A e CA-60B.

Nas paginas a seguir sdo mostradas as formas dos pavimentos
térreo, mezzanino, de ftransicdo e tipo. Essas formas sdo as que
efetivamente foram levadas em conta nos modelos analisados, sendo que o
pavimento de cobertura foi considerado como sendo igual ao pavimento
tipo, devido a grande semelhanga.

Deve-se destacar que esses desenhos ndo estdo cotados porque
o objetivo é o de ressaltar tdo somente a forma da estrutura. As cotas do
pavimento-tipo podem ser vistas na figura 1.3, mostrada apdés todas as
formas.
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FIGURA 1.3 - Forma do pavimento-tipo
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2 ESFORCOS SOLICITANTES E DESLOCAMENTOS
EM VIGAS E PILARES SOB ACOES VERTICAIS

2.1 Modelos utilizados na determinacédo de esforcos
solicitantes e deslocamentos em vigas

Na definicdo de viga como elemento estrutural de edificios
destaca-se o seu comportamento como barra, solicitada principalmente a
flexdo. A partir dessa premissa surgem os Vvarios modelos para
determinagio de seus esforgos solicitantes e deslocamentos.

Os modelos de viga analisados nesse trabalho admitem
comportamento elastico-linear, ndo levando em conta a influéncia da
fissuracdo. Sem a consideragdo da fissuragcdo os esforgcos solicitantes
calculados podem diferir bastante dos reais. Entretanto, isso ndo deve
prejudicar a seguranga a ruptura, pois hd uma capacidade de acomodagéo
da estrutura, da qual resulta uma redistribuicdo de esforgos de modo a
compensar essa diferenga.

Seguem-se as descricdes dos modelos que tratam as vigas
isoladamente (modelo de viga continua e modelos de portico simplificado
com rotula e engaste) e a estrutura do edificio em todos os niveis (modelos
de pértico plano e tridimensional).

a) Modelo de viga continua permitido pela NB1/78

Segundo a NB1/78 (1978), para vigas de edificios pode-se admitir
0 esquema estatico simplificado de viga continua sem ligagGes rigidas com
os pilares intermediarios, devendo-se, porém, observar o seguinte:
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a) nao serdo considerados momentos fletores positivos nos vaos
intermediarios menores que os que se obteriam se houvesse engastamento
perfeito da viga nas extremidades dos referidos vaos, ou, nos véaos
extremos, menores que os obtidos com engastamento perfeito no apoio

interno;

b) quando a viga for solidaria com um pilar intermediario e a relacio entre a
largura desse apoio, medida na dire¢ao da viga, e a altura do pilar for maior
que 1:5, ndo poderd ser considerado momento fletor negativo de valor
absoluto menor do que o de engastamento perfeito nesse apoio.

c) deve ser obrigatoriamente considerado no esquema estatico de viga
continua um momento fletor concentrado de valor Myjg, segundo a
expressdo 2.1, aplicado aos apoios de extremidade para simular
engastamento eléstico com o pilar.

Finf +
inf 7 'sup 2.1)
vig * Tinf + Tsup

Mvig = Meng .

onde:
Meng : momento de engastamento perfeito do tramo extremo da
viga no pilar;

r : I/¢ (indice de rigidez);

I : momento de inércia a flexao;

¢ : no caso da viga,comprimento de seu tramo extremo, € no caso
dos tramos superior e inferior do pilar, distancia de piso a piso;

Fsup indice de rigidez do tramo de pilar superior;

linf : indice de rigidez do tramo de pilar inferior;

fvig : indice de rigidez do tramo extremo da viga ligado ao pilar.
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A figura 2.1 mostra 0 modelo de viga continua com simulagdo de
engastamento elastico nos apoios de extremidade, permitido pela NB1/78
(1978) no caso de edificios.

Myig (-\ L

FIGURA 2.1 - Modelo de viga continua permitido pela NB1/78 (1978) com
simulacéo de engastamento el&stico em pilar de 6xtremidade

Em verdade, esse modelo esta baseado na suposi¢do de que as
solicitacGes de flexdo nos pilares intermediarios seriam muito pequenas,
podendo-se admitir a principio que a viga esteja simplesmente apoiada
nesses pilares. Isso ja ndo aconteceria nos pilares de extremidade onde os
momentos fletores ndo poderiam ser desprezados, caracterizando assim
uma condicdo de engastamento elastico entre viga e pilar, que realmente
ocorre.

O valor prescrito de Mvig nada mais representa do que o
momento fletor resultante na extremidade da viga, quando da primeira
liberagdo do né representado por pilar superior + pilar inferior + viga, no
Processo de Cross aplicado a seu portico. A figura 2.2 mostra 0 que
acontece na extremidade da viga apds a primeira liberagao do no.

Ll Ll
19 LIBERACAO
= 1 AT
— A 00 NO Meng =
Meng Mvig-Meng
(1-Hyig!-Meng

Voooid 7777

FIGURA 2.2 - Primeira liberagéo do né na extremidade da viga, segundo
Processo de Cross
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O valor de pyig representa o coeficiente de distribuicdo dado
pela expressao 2.2, no caso do pdrtico acima mostrado.

vig

Hvig =
" 'vig * Tsup * Tinf

Desenvolvendo o valor da expressao (1 - Hyig) € multiplicando-se

por Meng chega-se ao valor do momento fletor na extremidade da viga apos
a primeira liberagao do no, que coincide com o valor do momento fletor Mvig
prescrito pela NB1/78 (1978) a ser aplicado no esquema estatico de viga
continua.

linf + f'sup
1- Uyiq)-M = Mang .
( ng) eng = Meng ("vig Tt +fsup} (2.3)

Evidentemente, o valor de Myjg depende s6 do tramo de
extremidade da viga, ndo levando em conta o namero de demais tramos que
possam existir bem como as demais liberac6es do n6 até que se chegue ao
momento fletor final de equilibrio, segundo o Processo de Cross. Isso
corresponde a uma simplificagdo adotada.

Os porticos de edificios de mudltiplos pavimentos podem ser
analisados como estruturas regulares com uma certa repetitividade. As
agbes verticais nos pavimentos-tipo podem ser consideradas constantes. Os
nés de pilares dispostos numa mesma vertical possuem, a principio, &ngulos
de giro aproximadamente iguais. Assim, como uma simplificagdo pode-se
considerar que os tramos de vigas concorrentes nestes nds estejam
solicitados na extremidade por valores iguais de momento fletor, em
qualquer pavimento-tipo.

A NB1/78 (1978) ao permitir a consideragdo de viga continua
assume essa simplificacdo, ndo levando em conta o efeito de pértico.

Assim, qualguer viga-tipo ao longo da altura do edificio pode ser
calculada com um mesmo esquema estatico onde, porém, 0s apoios sao
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considerados indeformaveis, ou seja, com deslocamento vertical impedido.

EetA olaro que isso ndo ocorre, bastando-se imaginar essas vigas
compondo um pértico, onde os pilares tém deformagdes €= O/ E diferentes

em cada pavimento € entre si.
Deve-se destacar que o texto sobre o modelo de viga continua

que consta na NB1/78 (1978) estd mantido integralmente no TEXTO BASE
PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992).

b) Modelos de pértico simplificado

Outra modelagem usualmente utilizada por sua relativa
simplicidade é a de portico simplificado, assumindo também um mesmo
esquema estatico para vigas-tipo de diferentes pavimentos.

Entretanto, nesse caso, a viga €& considerada simplesmente
apoiada somente nos pilares intermediérios, enquanto nos pilares de
extremidade procura-se manter a relagdo de engastamento elastico através
da consideragdo dos tramos superior e inferior do pilar. Passa-se a ter desta

maneira esquemas chamados de pértico simplificado.

Na verdade essa modelagem é muito similar & de viga continua
permitida pela NB1/78 (1978), sendo realmente a Unica diferenga relativa ao
modo como se trata a condi¢do de engastamento eldstico entre viga e pilar
de extremidade. Nesse caso a aplicagdo do momento fletor Myjg nas
extremidades da viga cede lugar a um dos esquemas de portico simplificado
apresentados na figura 2.3.

H= DISTANCIA DE PISO A PISO

i S uTa-/

H -
H/2

5 o 3>| 5

~A

~L

§ (a) (b)
/77777

FIGURA 2.3 - Tipos de portico simplificado
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O pértico simplificado mostrado na figura 2.3 (a) é chamado de
portico simplificado com engaste enquanto o da figura 2.3 (b) de portico

simplificado com rétula.

b1) Portico simplificado com rotula

E idealizado através da consideragdo de articulagbes (rétulas) a
meia-altura dos tramos de pilares de extremidade.

Os pontos de momento fletor nulo em vigas e porticos
correspondem a pontos de inflex&o, ou seja, pontos onde a curvatura troca
de sinal. Determinados, esses pontos podem ser liberados ao giro tornando
a estrutura menos hiperestatica e de mais facil solugdo. A precisdao na
locagdo desses pontos (a partir, por exemplo, do esbogo da forma fletida da
estrutura) leva a maior exatiddo dos valores obtidos para os esforgos
solicitantes.

No caso de vigas de edificios submetidas a carregamento
vertical, os pontos de inflexdo dos pilares de extremidade localizam-se
aproximadamente & meia altura de seus tramos, como mostra a figura 2.4.

j_:’.:

|
A1

——— NeZul
[}
_SF H = Distdncia de piso a piso

FIGURA 2.4 - Engaste elastico em extremidade de viga

ml:: ~|T |

Isso sugere a aplicagdo do esquema estatico da figura 2.3 (b)
para calculo dos esforgos solicitantes em vigas de edificios.
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b2) Pértico simpliticado com engaste

Outro modelo de portico simplificado usualmente utilizado para
simular o engastamento elastico na extremidade de vigas submetidas a
acbes verticais € 0 mostrado na figura 2.3 (a).

E feita a simplificacio de considerar os pilares de extremidade

engastados nas ligagdes com os pavimentos superior e inferior.
Assim definido, teria-se a forma fletida mostrada na figura 2.5.

—— gnr
H
j
H
H= Distdncia de piso a piso
A7

FIGURA 2.5 - Engaste elastico em extremidade de viga

c) Modelo de pértico plano

Através da consideracdo de todo o pértico ao qual uma viga
pertence, carregado com as ag0es verticais em todos os niveis, tem-se uma
modelagem mais proxima da realidade. ,

O efeito de pértico permite que as vigas tenham seus esforgos
calculados com a participagdo das rigidezes de todos os pilares,
intermediarios e de extremidade.

O efeito da posigdo da viga ao longo da altura do edificio pode
ser analisado com clareza nesse modelo, ilustrado na figura 2.6.
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FIGURA 2.6 - Modelo de pértico plano

A grande vantagem do modelo de pértico plano é que ele permite
a consideragado das deformagdes verticais dos apoios das vigas (pilares),
diferentes para cada pavimento (€ = O/E). Isso pode influenciar
sobremaneira os esforgos solicitantes nas extremidades dos tramos ao
longo da altura do edificio, ja que os pilares de apoio de uma viga num
pavimento podem ter deformagdes distintas uns dos outros.

d) Modelo tridimensional

Com a consideragdo de todo o edificio ao qual a viga pertence
consegue-se uma modelagem no espago que leva em conta toda a
tridimensionalidade que realmente existe. Por exemplo, os efeitos de torgdo
nas vigas se fazem presentes nos resultados.

Se utilizado esse modelo as deformagdes dos pilares, citadas
anteriormente, sdo obtidas com contribuicbes das agdes de vigas
perpendiculares (ou de qualquer outra dire¢do que exista no plano do
pavimento) ligadas a eles, simulando de modo muito mais preciso o
comportamento do conjunto de vigas.

O modelo é ilustrado na figura 2.7.
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e
e

FIGURA 2.7 - Modelo tridimensional

Os modelos plano e tridimensional consideram que todas as
acbes verticais sdo aplicadas de uma s6 vez na estrutura inteira. Na
verdade, parte dessas agOes (peso-préprio de lajes, vigas e pilares) €
introduzida de forma incremental em estruturas diferentes daquela que se
considera apos o final da construgéo.

Entretanto as agdes ndo referentes ao peso-proprio dos
elementos estruturais, embora também ndo sejam aplicadas de uma so vez,
normalmente s&o introduzidas na estrutura final com todos os pavimentos ja
concretados.

Observa-se que, como qualquer outro, um modelo global onde
todas as agbes verticais sdo aplicadas instantaneamente possui o seu nivel
de aproximagdo referente a hipoteses proprias, o qual deve ser
obrigatoriamente conhecido e explicitado como aqui feito.

2.2 Andlise dos modelos de viga com base em
resultados obtidos para o Edificio Vitéria Regia

A seguir, os resultados de esforcos solicitantes e deslocamentos
obtidos para algumas vigas do pavimento-tipo do Edificio Vitoria Regia,
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utilizando cada modelo descrito no item anterior, sdo apresentados. Tem-se
como finalidade proceder a uma andlise pratica e objetiva dos modelos com
base nesses resultados.

Levando-se em conta suas posigdes na forma estrutural do

pavimento-tipo, foram escolhidas as vigas V101, VT08 e VTO09.
Para os modelos que tratam as vigas isoladamente (modelo de

viga continua e modelos de pértico simplificado) é usado na determinagéo

dos esforgos solicitantes um programa desenvolvido por PRADO (1993),
baseado no Processo dos deslocamentos tratado matricialmente.

Ja para os modelos de poértico plano e tridimensional sdo
utilizados os programas PPLAN-4 (1991) e SAP-90 (1990), respectivamente.

Para o modelo tridimensional, numa primeira etapa, ndo sio
feitas quaisquer redugdes no valor do momento de inércia & torgéo (It) dos
elementos; redugdes estas que visariam diminuir os esforgos de torcdo nas
vigas.

Ainda quanto a esse modelo, para o caso do Edificio Vitdria
Régia foram necessérias algumas adaptages na elaboragdo do arquivo de
entrada de dados. Sao elas:

- nos pilares em que ha redugdo de segdo ao longo da altura foi mantida a
posicao do centro de gravidade, independente de isso ocorrer ou ndao no
projeto;

- no plano do pavimento foram considerados pequenos deslocamentos em
algumas vigas, a fim de caracterizar perfeitamente os nés;

- para simular a atuag¢ado das lajes como diafragmas rigidos na analise das
acdes horizontais, a ser feita em capitulo subsequente, ja foram introduzidas
no modelo barras de travamento (com grande area da segdo transversal,
sem peso-proprio e com momentos de inércia nulos) posicionadas nas lajes
de forma a "contraventar" cada painel, da maneira como mostra a
figura 2.8.
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BARRAS DE
TRAVAMENTO

FIGURA 2.8 - Posicionamento das barras de travamento em lajes,
simulando deslocamento como diafragma rigido frente a agbes horizontais

2.2.1 Descricdo das vigas VT01, VT08 e VT09 do
Edificio Vitdria Régia

Inicialmente é mostrada na figura 2.9 a localizagdo das vigas
escolhidas na planta de formas do pavimento-tipo do Edificio Vitoria Régia.

P01
2085 VETOL
4
VMOL 10x45 —
LMO1 | I
oL N\ yT 01 20160
PO3 PO4 P
20 X100 20 x 100 20x130} vTo3
2
LTOLl é LYO2 ¥
o gl[vroal
— »
'; PO 8 LTO4
Jl__vT05 10260 30x70
?
' P11 x 2
ofl 20 x100 o i~
@] - T T0O6
ot ITQ7 Q Lﬂ
O = Pl4q LT09
: VTO? 10x60" ] 20x100
P13
ol|30x70 3
Lol »
»
P Ltiz g LT13 Qf| e
= = g
>l p17 Ey_Pis P19 >
:Iaouoo vTO08 20x100 0,0 20x100
LT17

| LTO3

FIGURA 2.9 - Localizagdo das vigas VT01, V108 e VT09 no pavimento-tipo
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A figura 2.10 ilustra 0 modelo tridimensional do edificio. Este

desenho foi gerado pelo aplicativo SAPLOT, dentro do programa SAP-90.
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FIGURA 2.10 - Modelo tridimensional do Edificio Vitéria Régia
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A descricdo das vigas é feita indicando as agbes de caélculo
(g + q)g atuantes, os valores resultantes do momento fletor Myig prescrito
pela NB1/78 (1978) em cada apoio de extremidade e os pdrticos planos aos

quais cada viga pertence.
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Para o célculo dos valores de M\,;g usa-se a especificacdo

constante na NB1/78 (1978) referente aos vaos teoricos das vigas.
Segundo essa norma, 0 vao tedrico € a distancia entre os centros

dos apoios, ndo sendo necessario adotar valores maiores que:

a) em vao extremo de viga continua:o vao livre { acrescido da semi-largura
do apoio interno e de 0,03 £,
b) em viga isolada: 1,05 ),

a) Viga VT01

Possui se¢do 20x60 cm e as agoes de célculo (g + q)g, incluindo
0 peso-préprio, indicadas na figura 2.11.

T » /
19,6 kN/m
15,4 kN/m
PO3(20x100} P04 (20 x100) P05 (20x130)
W - 3
lp.zo 5,00 0,20 5,65 0,20
"‘

FIGURA 2.11 - Viga VT01 (20x60 cm)
Com va&os tedricos obtidos segundo especificagdo da NB1/78

(1978) de valores L1 = 5,20 m e L2 = 5,85 m e distancia de piso a piso igual
a 2,80 m, os valores de Myjg nas extremidades esquerda e direita da viga

resultam, segundo a expressdo 2.1, em:

M Vig(esq) - 18,0 kN.m
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A figura 2.12 mostra o portico plano do qual faz parte a viga
VT01, a partir do 4.0 pavimento.

VT01
15x2,80m
5,10 m
—
2,80m
JE—
2.80m
ﬁ??%3 Vocaald Ve, cobl
5,20 PO4 5 g5 POS

FIGURA 2.12 - Pértico plano com a viga VT01 a partir do 4. pavimento

b) Viga VT09

Possui segdo 20x60 cm e as agbes de calculo (g + g)g, incluindo
0 peso-préprio, indicadas na figura 2.13.

Nesse caso como a viga recebe agdo concentrada de outras
vigas perpendiculares a ela, foi necessario processar primeiro o modelo
tridimensional para que se pudesse obter as reages de apoio dessas vigas
(VTO7 e VTO05). Com esses valores, ja indicados na figura 2.13, pode-se
processar os outros modelos, que nao tém caracteristicas tridimensionais.
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TV 12,6 kN/m ‘/\ 19,6 ki \/L

10,5 10,5
| 1| 17
|
: | T2,2HN : | T50 KN
M N
V107 VTO05
P17 (100x20) P11(100x20) (]50)(3201
V- 1,80 V- 070 /
1,00 5,55 1,00 4,75 1,00

FIGURA 2.13 - Viga VT09 (20x60 cm)

Os vaos tedricos desta viga sdo iguais a: L1=6,20m e
L2 = 5,40 m, resultando com isso nos seguintes valores de Myjg:

M Vig(esq) = 74,5 kN.m
M vig(dir) = 59,1 kN.m
A figura 2.14 mostra o portico plano com a viga VT09, que possui

no 3.0 pavimento uma viga de transigdo com grandes dimensdes
(60x180 cm) servindo de apoio para o pilar intermediario P11.



VT 09

5,10

P17

6,

55

P11 S777777 T

| 2,80
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i

15x2,80m

40

FIGURA 2.14 - Portico plano com a viga VT09 a partir do 4.0 pavimento

c) Viga V108

Também possui se¢do 20x60 cm e as agdes de calculo (g + q)g.
incluindo o peso-proprio, indicadas na figura 2.15.

FIGURA 2.15 - Viga VT08 (20x60 cm)

X
T ™T 30,8kN/m TV
19,6 kN/m
10,5kN/m
HEEEEEEEE TTT I
5y (20x 100) V518 (20x100) P19 (20x100)
0,20 5,00 m 1|920 6,05 m ]pzo 1,30m
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Essa viga possui 5 vdos, com simetria em relagdo ao eixo central,

apresentando segundo a NB1/78 (1978) os seguintes valores para 0S vaos
tedricos: L1=15=520m, L2=14=625m e L3=2,80m.

Com isso os valores de Myjg nas extremidades esquerda e direita
dessa viga ficam com valores idénticos:

Myvig(esq) = Mvig(dir) = 18.0kN.m

O partico plano que contem a viga VT08 a partir do 4.0 pavimento
€ mostrado na figura 2.16.

vTO08
15x2,80m
5,10
2,80
2,80
VeoocdiNoead Yrcradiccid Vecard rry ———

520 | 6,25 6,25 | 5,20
1

FIGURA 2.16 - Pértico plano com a viga VT08 a partir do 4.0 pavimento

2.2.2 Apresentacdo e analise dos resultados nas
vigas

A anélise dos esforgos solicitantes se concentrara em momentos
fletores com a apresentagao dos valores resultantes nas extremidades dos
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tramos das vigas, a partir dos quais pode-se determinar os diagramas de
momento fletor e forga cortante, por equilibrio.

a) Viga VTO1

A figura 2.17 resume os resultados obtidos em todos os modelos.

19,6 kN/m
! 15,4 kN/m
[M]=kN.m
5,20m 5,85m
-180 ~56,0 |-56,0 -22,04| NBLVT78
-22.7 -53,9]-53,9 -26,0 PORT. SIMPL.ROTULA
-18,2 -56,1 |-56,1 -21,6 PORT. SIMPL . ENGASTE
172 PAV. |_g5 9 +13.5 |+18,7 -90,3 PORT. TRIDIMENSIONAL
-54,1 -11,0 |-13,8 -56,0 | PORT. PLANO
-57,0 +37]|+8,5 -81,7| PORT. TRIDIMENSIONAL
112 PAV.
- 46,8 -19,8 |-21,9 -48,9 | PORT. PLANO
-36,4 -25,7 |-21,1 -58,2 | PORT. TRIDIMENSIONAL
4° PAV. .
-29,2 -43,8 |-45,1 -30,9| PORT PLANO

FIGURA 2.17 -Momentos fletores nas extremidades dos tramos da viga

V101



43

Inicialmente pode-se observar que 0s resultados do modelo de
viga continua permitido pela NB1/78 (1978) estdo muito proximos dos
obtidos com portico simplificado, seja ele com rétula ou engaste.

Uma explicagao para isso pode ser devida ao fato de que a viga
possui poucos tramos (dois), de forma que o momento fletor Mvig relativo a

primeira liberagdo do né num pértico simplificado praticamente mantem seu

valor durante as poucas liberagbes subsequentes até o final, pensando-se
no Processo de Cross.

Ja o fato dos dois tipos de poértico simplificado apresentarem
resultados proximos entre si revela uma certa indiferenca entre se adotar
rotula @ meia-altura dos tramos de pilares extremos ou engaste ao nivel dos
pavimentos superior e inferior. Para as extremidades da viga o modelo com
rotula apresentou valores finais ligeiramente superiores, confirmando o que
sempre ocorre entre os dois modelos quando da primeira liberacdo de um
né de extremidade.

Analisando os resultados do modelo de pértico plano percebe-se
que estes diferem bastante dos obtidos com o0 modelo de viga continua.

Observando-se as deformagbes dos apoios das vigas
(desconsideradas no modelo de viga continua), pode-se estudar a
explicagédo para tal fato.

Num pavimento, os pilares de apoio de uma viga possuem cada
um deformacdes € = 0/ E diferentes. Desta maneira, as vigas podem ser
analisadas com uma situagdo estdtica na qual os apoios estariam
submetidos a deslocamentos verticais diferenciados semelhantes a
recalques.

Os esforgos solicitantes finais numa viga nesta situagédo seriam
os obtidos com apoios indeslocaveis somados aos oriundos da
consideragao desses recalques.

Trabalhando com os deslocamentos relativos dos apoios obtidos
através do modelo de pértico plano, tudo se passa como se a viga VT01
estivesse submetida a situagdo mostrada na figura 2.18 em alguns
pavimentos.
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172 PAV. i
: 0,27cm
11° PAV. i
, : 0,23 ¢m
/7777
42 PAV. ,
’ 10,068 cm
/7777

FIGURA 2.18 - Deslocamentos relativos do apoio intermediario da viga
VTO01 segundo modelo de pértico plano

Isso acontece porque numa viga de portico as maiores reagoes
de apoio se concentram nos pilares intermediérios, proporcionando as
vezes uma deformag&o maior nesses apoios. Isso ocorreu claramente nesta
viga do Edificio Vitéria Régia, uma vez que seus pilares de apoio possuem
areas (A) semelhantes, e portanto, relagcdes entre suas deformagoes (€)
praticamente iguais as relages entre suas agbes (F) ou reagbes vindas
daviga (€=F/A.E).

Esse fato é amenizado estando o projeto bem "equilibrado”, ou
seja, os pilares com tensdes bem préximas de modo que as deformagdes
nesses elementos estejam também com valores proximos. Acontece que as
vezes aparecem imposigées, por exemplo relativas a estabilidade global, as
quais conduzem & necessidade de alteracdes das secbes de pilares, 0 que
pode acabar "desequilibrando” o projeto, por assim dizer em relacao as
deformagdes de apoio das vigas sob carregamento vertical.

Quando ha a necessidade de aumentar a se¢do de algum pilar, a
tendéncia é que isso seja feito entre os que possuem secoes transversais
menores, até porque os pilares com segbes maiores via de regra ja esto
com as dimensdes no limite para ndo comprometer o projeto arquitetonico.
Feito isso esses pilares com se¢des aumentadas, estando submetidos a
acdes com baixo valor, passam a ter deformagdes bem menores
submetendo as vigas ligadas a ele a deslocamentos diferenciados nos
apoios. Quanto a isso, vale salientar que o Edificio Vitoria Régia possui
realmente tensbes nos pilares de valores distintos, diferente do que deve
ocorrer na maioria dos projetos. Essa aparente particularidade pode ter
vindo, nesse caso, da necessidade da adogdo de grandes vigas de
transico, imposta pelo projeto arquitetonico.



45

O deslocamento dos apoios, do modo como mostrado na figura
2.18, evidentemente provoca uma diminuicdo do momento fletor negativo
sobre o apoio intermediario, podendo até atingir valores positivos. Porém
junto aos apoios de extremidade ocorre o inverso, ou seja, um aumento no

valor do momento fletor negativo. Num pavimento qualquer, o deslocamento
de um apoio de viga pode ser analisado como sendo igual ao deslocamento
do no situado no pavimento imediatamente inferior somado a deformagéo do
tramo de pilar entre os dois pavimentos. Assim sendo, quanto mais elevado
for o pavimento maiores serdo os deslocamentos dos apoios das vigas,

ficando os resultados de momento fletor mais afastados dos obtidos com o
modelo de viga continua com apoios indeslocaveis, prescrito pela NB1/78
(1978). Nos pavimentos inferiores, com deslocamentos menores, 0s
resultados dos dois modelos tendem a se aproximar.

O gréfico da figura 2.19 mostra a evolugéo, ao longo da altura do
edificio, dos momentos fletores negativos na viga VTO1 junto ao apoio da
esquerda (P03), segundo o modelo de pértico plano.
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FIGURA 2.19 - Grafico da evolugéo, ao longo dos pavimentos, dos
momentos fletores negativos na viga VT01 junto ao apoio da esquerda (P03)
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Nota-se através do grafico anterior uma diferenga crescente em
relagdo ao valor de Mvig prescrito pela NB1/78 (1978) para momento fletor

atuante na viga junto ao pilar P03.
Segundo a NB1/78 (1978), apesar do momento fletor Mvig nesse
apoio ser igual a 18,0 kN.m, a armagao da viga n3o pode ser feita para esse

valor, uma vez que isso resultaria em uma érea de ago menor que 0,15% da
area da segdo ftransversal (armadura minima). A adogdo da armadura

minima para essa viga (1,8 cm2 ) absorve momento fletor com valor em
torno de 40 kN.m.

Analisando o grafico da figura 2.19, nota-se diferencas entre os
momentos fletores a principio altamente significativas.

Ja para o momento fletor junto ao apoio intermediario (P04) o
modelo de pértico plano mostrou que este quase atinge valor positivo em
pavimentos superiores, devido ao deslocamento vertical relativo desse
apoio, crescente com a altura.

Trabalhando com valores mais exatos, parte-se para a analise
dos resultados do modelo tridimensional. A tendéncia de evolucio dos
esforcos € a mesma do modelo plano. Porém, nesse caso os
deslocamentos dos apoios das vigas tém valores mais reais, uma vez que a
consideragdo do efeito tridimensional possibilita carregamento simultaneo
dos pérticos planos ortogonais.

O fato que merece ateng¢do nos resultados dessa modelagem é o
de que o momento fletor no apoio intermediario atinge valor positivo a partir
do 9.9 pavimento. Para o 17.0 pavimento, por exemplo, enquanto o modelo
de viga continua indica um valor negativo de - 56 kN.m, no modelo
tridimensional resulta um valor positivo de aproximadamente + 19 kN.m. E
uma diferenga consideravel, embora o valor em si do momento fletor positivo
de + 19 kN.m seja, para a viga VT01 (20x60cm), baixo e passivel de
absorgao através de uma armadura minima (mas néo talvez por um simples
porta-estribos).

O modelo tridimensional, em geral, apresentou valores mais
elevados para os deslocamentos relativos do apoio intermediario da viga
VT01, o que acabou contribuindo para que os momentos fletores negativos
resultassem maiores junto aos apoios de extremidade e menores junto ao
apoio intermediario, em relagdo ao modelo de pértico plano.
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Diferengas entre 0s resultados dos modelos de portico plano €
tridimensional realmente existiram, e ja eram esperadas uma vez que
surgiram esforgos elevados de torgédo (até 10 kN.m) em algumas vigas
perpendiculares ao portico da viga VT01.

Isso acabou ocorrendo em virtude da utilizagdo dos valores
integrais dos momentos de inércia & torgdo (Ij), sem nenhuma redugao.

Posteriormente serdo analisados resultados obtidos com redugdes nesse

pardmatro dentro do modelo tridimensional.

Tanto no modelo de pértico plano como no tridimensional as
solicitagbes de flexdao no pilar intermediario foram baixas, justificando nesse
caso esta hipétese comumente considerada no meio técnico. Assim, 0
engastamento eldstico neste pilar intermediario (P04) poderia ser
desprezado, mas ndo sua deformagéo axial como apoio para a viga V101,
fato que acaba influenciando muito os resultados.

b) Viga VT09

A figura 2.20 mostra os resultados obtidos para a viga VT09
(20x60cm), que tem como apoio intermediario o pilar P11 apoiado numa
viga de transigdo (60x180cm) no 3.0 pavimento.

Os resultados dos pérticos simplificados (com rétula ou engaste)
ficaram muito proximos dos de viga continua.

Entre si, os modelos de portico simplificado também
apresentaram grande proximidade, sendo o modelo com rotula o que
apresentou novamente valores ligeiramente superiores para os momentos
fletores sobre os apoios de extremidade.

O objetivo da apresentagdo dos resultados dessa viga e alertar
para os casos onde ha a presenca de pilares intermediarios apoiados em
vigas de transigao.
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230m | 1,20
75kN 19,6 kN/m
12,6kN/m ' &oKN
10,5 kN/m '
\AEEEEEEK M] kN m
A : ({M] .
6,55m 5,75m
-74,5 -102,0 1 -102,0 -591| NB1/ 78
-76,8 -101,6 |-101,6 -585| PORT. SIMPL.ROTULA
-75,5 -102,3|-102,3 -57.3| PORT. SIMPL . ENGASTE
172 PAV. |-191,3 +9,5|+28,6 -145,0| PORT. TRIDIMENSIONAL
-189,2 +11,1 |+22,2 -179,2| PORT. PLANO
-190,5 +5,8 |+15,7 —-143,7| PORT. TRIDIMENSIONAL
11° PAV. .
-185,4 +7,6 |+18,1 -174,8 | PORT. PLANO
-213,2 + 18,9]|+36,3 —-209,7| PORT. TRIDIMENSIONAL
4° PAV. .
-191,7 + 4,5 [+19,0 —-185,2| PORTICO PLANO

FIGURA 2.20 - Momentos fletores nas extremidades dos tramos da viga
VT09
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Nota-se, observando os resultados, que todas as tendéncias
discutidas para o caso da viga VT01 se mantém na viga VT09, de maneira

bem clara. Excegfo deve ser feita aos resultados do 4.0 pavimento bastante
"perturbados” pela proximidade com a viga de transigéo localizada no 3.°

pavimento.

Q importante agora € que o problema do deslocamento vertical
do apoio intermediario esta agravado pelo fato desse apoio ser um pilar que
ndo "nasce" numa fundagdo, mas sim numa viga de um pavimento. Essa
viga de transig&o, por maior rigidez que apresente (seg@o transversal de
60x180 cm), tem um deslocamento vertical absoluto no ponto em que

recebe o pilar P11 (0,86 cm) provavelmente maior do que aquele que

haveria numa boa fundacao.

Sem dudvida isso contribui para um aumento bem maior nos
momentos fletores negativos junto aos apoios de extremidade, e o
aparecimento de momentos fletores positivos com valores até certo ponto
significativos.(maior valor igual a 36,3 kN.m) sobre o apoio intermediario da
viga VT09, desde os primeiros pavimentos.

Para se ter uma idéia, no 17.0 pavimento a situagéo seria
equivalente & apresentada na figura 2.21, que ilustra o deslocamento
relativo do apoio intermediario obtido segundo modelo de portico plano.

VT 09

{
:0,675 cm

/77777

FIGURA 2.21 - Deslocamento relativo do apoio intermediério da viga VT09
no 17.9 pavimento, segundo modelo de pdrtico plano

Como consequéncia, nesse pavimento os momentos fletores na
viga VT09 apresentaram grandes diferengas em relacao aos resultados do
modelo de viga continua sobre apoios indeslocaveis, permitido pela NB1/78

(1978).
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Para verificar se esses deslocamentos tém realmente a influéncia
prevista sobre os resultados de momento fletor na viga VT09, os esforgos
solicitantes obtidos com o modelo portico simplificado com rdtula serdo
somados aos oriundos exclusivamente de um recalque de apoio igual ao da
situagdo mostrada na figura 2.21.

O intuito é conferir se os resultados dessa soma se aproximam
dos revelados pelo modelo de portico plano, o que viria a confirmar a
influéncia decisiva dos deslocamentos relativos dos apoios devidos as
deformacées diferenciadas dos pilares.

A figura 2.22 mostra o pértico simplificado com rétula da viga
VTO09. Para determinar os momentos fletores que surgem frente ao recalque
do apoio intermediario indicado (0,675 cm) foi usado o Processo dos
Esforgos.

1,40m 1,40m
‘ 20 x 60 cm
1,40m ‘ 1,40m
6,55 m 5,75 m
— 0,675 cm
——F—————————————— T——————————— —
100/20 cm 100720 cm 100/20 cm

FIGURA 2.22 - Pértico simplificado da viga VT09 submetido ao recalque de
apoio intermediario indicado pelo modelo de pdrtico plano

O diagrama de momento fletor resultante dessa situagao é

mostrado na figura 2.23.
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113,4 126,3

[M]=kN.m
126,6

FIGURA 2.23 - Diagrama de momento fletor da viga VT09 devido a recalque
do apoio intermediario

A figura 2.24 ilustra os resultados de momento fletor nas
extremidades dos tramos da viga VT09 obtidos somente devido ao recalque
e os obtidos com o carregamento (sem recalque) no poértico simplificado
com rétula. Pode-se notar que a soma desses valores se aproxima muito
dos indicados pelo modelo de pértico plano, o que vem a confirmar que
realmente as diferengas entre os resultados desses modelos séo em grande
parte devidas a influéncia das deformagbes diferenciadas dos pilares de
apoio.

VTO09 (20/60) [M] = kKN.m
AN VANE IVANE :
-113,4 +126,6 -126,3 RECALQUE
( PORT. SIMP)
-76.8 ~101,6 -58,5 CARREGAM.
- — ([ PORT. SIMP)
~-190,2 +25,0 -184.8 TOTAL
(PORT. SIMP)
-189,2 (+11.1 7 +22.2) -179,2 PORTICO
PLANO

FIGURA 2.24 - Comparagéo entre 0 modelo de pértico plano e o modelo de
portico simplificado com rétula submetido a recalque + carregamento
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Os resultados obtidos para a viga V108 (20x60cm), com cinco
tramos e simetria em relacdo ao eixo central, sdo mostrados na figura 2.25.

N
30,8 kN/m
19,6 kN/m 10,5
HERERT
5,20 m 6,25m 1,40m

-18,0 -90,1 { ~90,1 - 65,7 |-65,7 NB1/78

-11,8 -91,7 |-91,7 -65,3|-65,3 PORT. SIMP ROT.

- 9,6 -92,3|-92,3 -651 |-65,1 PORT. SIMP. ENG.
172 PAV. 1. 80,1 +15,3 |-28,1 -135,7 |-55,7 PORT. TRIDIM.

-72,6 -8,5 |-63,9 -96,1 |-47,8 PORT. PLANO

-68,2 +2,5 |-374 -128,4 |-54,5 PORT. TRIDIM.
112 PAV. .

-6l4 -21,9 |-71,3 -91,2 |-46,8 PORT. PLANO

-36,7 -39,3|-680 -104,2 |-46,9 PORT. TRIDIM.
4° PAV. 3

-30,2 -60,5 |- 93,3 -76,3]-43,1 PORT. PLANO

FIGURA 2.25 - Momentos fletores nas extremidades dos tramos da viga
V108
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A apresentagao da viga VT08 é feita pelo interesse em analisar o
comportamento de uma viga com um numero maior de tramos do que as
anteriores, que possuem ambas dois tramos.

Na verdade os resultados obtidos sé vém confirmar a maioria das
observacies € comentarios feitos anteriormente, uma vez qué 0
comportamento desta viga foi muito semelhante ao das outras.

Somente a titulo de reforgar a idéia da influéncia dos
deslocamentos dos apoio das vigas, ndo detectada pelos modelos de viga
continua e de poértico simplificado, ilustra-se na figura 2.26 o0 que ocorre com
a viga VT08 em alguns pavimentos, segundo modelo de pértico plano.

T T

! !

|

Vesad
7777

172 PAV. 0,55 cm 0,49 cm
112 PAV. 0,46 cm 0,42cm
4° PAV. 0,20cm 0,16 cm

FIGURA 2.26 - Deslocamentos relativos dos apoios intermediarios da viga
VT08, segundo modelo de pértico plano

Um fato que ndo havia ocorrido com as duas vigas anteriormente
analisadas é a ndo coincidéncia entre os valores de momento fletor nas
extremidades da viga para os modelos de viga continua e porticos
simplificados; estes Gltimos sim aproximadamente concordantes entre si.

Até entdo, para as vigas de dois vaos analisadas esses valores
praticamente se igualavam. A diferenga nesse caso chega a 87,5% em
relagéo aos resultados do poértico simplificado com engaste.

O que pode estar acontecendo é que o momento fletor Myijg
prescrito pela NB1/78 (1978) para a viga continua, e relativo a primeira
liberagido do né de extremidade, ndo permanece inalterado uma vez que
pensando-se em resolver o portico simplificado com o Processo de Cross ha
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a necessidade de se fazer varias liberagbes subsequentes nesse no para
equilibrar os momentos fletores nos outros cinco nos. Isso acaba por alterar
o valor de My;g, por assim dizer o momento fletor inicial do processo. Nas
vigas VT01 e VT09 esse valor inicial € pouco alterado pois h& apenas dois

outros nos além do de extremidade onde se pode iniciar o processo.

2.2.3 Conclusoes a respeito dos resultados das
vigas do Edificio Vitoria Régia

Os resultados de momento fletor nas vigas do Edificio Vitoria
Régia mostraram-se sensivelmente influenciados pelas deformagées
diferenciadas dos pilares de apoio.

A verificagdo de esforgos devidos a um recalque do apoio
intermediario da viga VT09, de valor obtido através dos deslocamentos
relativos dos nds desta viga no modelo de pértico plano, acabou por
comprovar a influéncia acima citada.

Observou-se, e isso ndo é uma particularidade desse edificio,
que o modelo de viga continua permitido pela NB1/78 (1978) e os modelos
de pértico simplificado conduzem a resultados de esforgos solicitantes bem
préximos.

O que ha que se discutir entdo, é a validade destes em relagéo
aos resultados dos modelos de portico plano e tridimensional, que néo
ficaram tao dispersos entre si.

Desta maneira, pode-se pensar em dividir as modelagens
analisadas neste trabalho em dois grandes grupos com resultados um tanto
distintos: o grupo que considera as deformagdes dos apoios das vigas
(pértico plano e tridimensional) e o grupo que considera esses apoios
indeformaveis (viga continua e poérticos simplificados).

Quanto mais alto for o edificio, poderdo aparecer nos ultimos
pavimentos valores de momento fletor mais distantes daqueles advindos da
consideracdo de viga continua, pois se existirem diferencas entre os valores
de deformac&o nos apoios (pilares) das vigas, estas serdo maiores nestes
locais. Desta forma, para edificios baixos ha a possibilidade de se utilizar o
modelo permitido pela NB1/78 (1978) sem maiores problemas.

Mas, para edificios nos quais a altura passa a permitir uma
influéncia consideravel das deformag6es dos apoios das vigas nos esforgos
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solicitantes é aconselhavel que se utilize pelo menos 0 modelo de portico

plano para as vigas, com exce¢ao obviamente daquelas que n&o compdem
um pértico plano. Para essas vigas deve ser feita uma analise criteriosa e,

se conveniente, pode-se considerar 0 modelo tridimensional no qual elas

aparecerao.
Deve-se deixar bem claro que a adogéo dos modelos de portico

plano ou tridimensional ndo deve ser considerada como um tempo a mais
gasto no projeto, uma vez que o préprio TEXTO BASE PARA A REVISAO

DA NB1/78 (1992) prescreve a necessidade de se considerar a estrutura em
porticos planos (ou pértico tridimensional) para avaliar os esforgos de 2.2
ordem através do pardmetro o ou do coeficiente y,. Além disso, nos dias
atuais varios programas de computador que contemplam esses modelos séo
de facil disponibilidade e utilizag¢&o.

Mas o que deve ser feito, se adotado um desses modelos, em
relagdo a armagdo das vigas do pavimento-tipo, consideradas somente as
acbes verticais? Cada viga-tipo tendo esforgos diferentes em cada
pavimento teria que ter também uma armagéo diferente em cada um deles,
como mostram os diagramas de momento fletor da figura 2.27. Fazer isso
ndo seria de forma alguma uma boa pratica, pois traria uma complicacéo a
mais na execuc¢ido da obra, além de um acréscimo no custo de um projeto
com um numero muito maior de folhas de célculo e de detalhamento.

1° PAV. \

ULTIMO
PAV.

FIGURA 2.27 - Diagramas possiveis de momento fletor para uma mesma
viga-tipo em pavimentos diferentes
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Outra alternativa que poderia ser pensada esta relacionada com
a elaboragdo de uma envoltédria de esforgos que contemplasse cada viga em
todos os pavimentos-tipo. Isso também ndo deve ser feito de maneira
alguma, pois ocasionaria um desperdicio de a¢o na armagdo das vigas,
superdimensionadas em varios trechos.

Uma alternativa razoavel seria considerar faixas de pavimentos
para a armagéo, o que ndo é comum na pratica, a ndo ser para edificios

muito altos. Desta maneira, por exemplo, do 1.9 ao 4.0 pavimento-tipo
teria-se uma armagao de vigas, do 5.9 ao 8.0 outra, e assim por diante.

Ainda, pode-se constituir numa boa op¢do armar todas as vigas
considerando somente os esforgos obtidos nos primeiros pavimentos-tipo.
Nao se estaria desta forma tio longe do que seria necessario para absorver
os esforgos nos Ultimos pavimentos-tipo, quanto no caso de se considerar o
modelo de viga continua sobre apoios indeslocéveis. Entretanto, deve-se
observar a magnitude e o sentido dos esforgos nesses ultimos pavimentos a
fim de evitar qualquer problema entre a armagéo feita e a armagéo que seria
necessaria.

Se considerada essa Ultima opgdo, a idéia é que com a
contribuicdo das lajes (ndo levada em conta nesse trabalho) atraves da
consideracdo de uma segdo T para as vigas (calculada com uma largura
colaborante), juntamente com uma hipétese de redistribuicdo de esforgos
com plastificagdo das segbes, as vigas situadas em pavimentos-tipo
superiores sejam capazes de resistir plenamente as agbes, mesmo armadas
para esforgos solicitantes obtidos nos primeiros pavimentos-tipo.

Sob esse aspecto, se usado o0 modelo de viga continua permitido
pela NB1/78 (1978) para as vigas-tipo de todos os pavimentos também
pode-se admitir que uma redistribuicdo de esforgos possibilite a absorgao
das agdes em todas elas. Entretanto, como mostram os resultados obtidos
para as vigas do Edificio Vitéria Régia, as diferengas entre esse modelo e 0
que ocorreria na realidade (ou mais proximo dela, representado pelo modelo
tridimensional) sdo via de regra mais significativas, inclusive com inversao
de esforgos.

A consideragdo dos modelos de poértico plano ou tridimensional
para obter os esforgos solicitantes em vigas de edificios submetidas a agbes
verticais se torna ainda mais necesséria no caso de vigas que tém como
apoios intermediarios pilares que "nascem" em pavimento de transigao.
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Nesse caso, pode-se ter valores elevados de momento fletor

positivo sobre esses apoios intermedidrios, quando se esperavam valores
negativos. |

Ao analisar os resultados das vigas do Edificio Vitéria Régia a
principal conclusdo é relativa a necessidade de se levar em conta, de
alguma maneira, as deformagdes diferenciadas dos apoios (pilares) que
podem influenciar decisivamente os esforcos solicitantes.

Com relagéo a essas deformagdes diferenciadas, a consideracéo

de um valor menor do que o usado nesse exemplo para 0 mddulo de
elasticidade (o que deve ser proposto na revisdo da NB1/78, em elaboragzo)
levaria a deslocamentos relativos ainda maiores para os apoios das vigas,
resultando porém nas mesmas diferengas entre os esforgos solicitantes nas
vigas-tipo dos pavimentos inferiores e superiores do Edificio, uma vez que
esta sendo admitido um modelo linear.

2.3 Efeitos de tor¢ao nas vigas

Analisando junto ao item anterior os resultados obtidos para as
vigas através dos modelos de portico plano e tridimensional péde-se notar
diferengas de certa maneira consideraveis nos valores de momento fletor
nas extremidades dos tramos.

Por exemplo para a extremidade da viga V101 junto ao pilar P03
no 4.0 pavimento, foram obtidos os seguintes valores.

Modelo de pértico plano — 29,2 kN.m
Modelo tridimensional — 36,4 kN.m

Numa primeira analise, surge como grande fator responsavel por
essa diferenga (aproximadamente de 25 %) o efeito dos esforgos de tor¢ao
nas vigas, presentes somente nos resultados do modelo tridimensional.
Para o n6é de poértico da viga VT01 junto ao pilar P03, obteve-se no 4.0
pavimento o diagrama de momentos fletor e torgor indicado na figura 2.28.
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[M] =kN.m
~ 36,40
23,04 - VTO0l
9,60 23,04 \
S‘oq
PO3

FIGURA 2.28 - Diagrama de momentos fletor e torgor no né de extremidade
da viga VTO1 junto ao pilar P03, segundo modelo tridimensional

Normalmente os projetistas estruturais procuram evitar que as
vigas sejam armadas para resistir aos esforgos de torgao uma vez que isso
pode levar a uma armadura transversal (estribo) com elevada area de ago.
NZo obstante isso pode ser feito, desde que os valores das tensOes
tangenciais T provocadas em conjunto pela for¢a cortante e pelo momento
torgor n4o ultrapassem os valores dltimos indicados pela NB1/78 (1978), o
que acontece se respeitada a expressio 2.4.

T T
—wd | d <49 (2.4)

Twu Tw

onde:

Twu = 0,25 . feg < 4,5 MPa;

Tty = 0,22 . feg < 4,0 MPa;

Twd = Vd/ (ow - d);

Tid = Td/ (2 . Ag - hg), com: hg = espessura da parede ficticia;

Ae = érea limitada pela linha média

da parede ficticia, incluindo
a parte vazada.
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A determinacdo dos valores de hg e Ag € especificada pela
NB1/78 (1978). '

Os valores de Ty, € Tt, acima indicados sdo validos se a
armadura transversal (estribos) da viga for perpendicular a armadura
longitudinal.

Para verificar se os esforcos de torcao nas vigas do Edificio

Vitéria Régia indicados pelo modelo tridimensional tém valores elevados
seré feita a verificagdo acima para uma de suas vigas. Foi escolhida a viga
VT09 em sua extremidade junto ao pilar P03, no 4.9 pavimento, onde o0s
dados sdo os seguintes:

fok = 18,0 MPa Ag = 789,56 cm?2 Vg =117,53 kN
by =20 cm he = 2,89 cm Tg =9.68 kN.m
d=57cm

Calculando os valores das tensdes tangenciais tem-se:

Tiy = 0,22 . foq = 0,282 kN/cm?

Twu = 0,25 . fog = 0,321 kN/cm?2

Tig = Tq/ (2. Ag . he) = 968 / (2. 789,56 . 2,89) = 0,211 kN/cm2
Twd = Vd/ (by - d) = 117,53/ (20 . 57) = 0,103 kN/cm?

Portanto:

T T
wd | ftd _ 0103 0211 355, 0,748 =1,068 ) 1

0,321 0,282

A relagdo Gltima de tenses tangenciais ndo é obedecida, sendo
muito elevado o valor do momento torgor nessa extremidade da viga VTO09.
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Para o modelo tridimensional a maioria das vigas apresentou

valores admissiveis de momento torcor. Entretanto muitas estédo solicitadas
com valores inadmissiveis, como a viga VT09 no 4.0 pavimento, analisada

anteriormente.

No pavimento de transigio, onde algumas vigas tem grandes
dimensoes, os valores desses esforgos atingiram até 80 kN.m, como por

exemplo na viga V309 (60x180cm). Pode-se notar que esse momento torgor

ainda € admissivel para essa viga de transicdo, embora seja um valor bem

elevado.

A fim de verificar se esses esforcos de torcdo sao o0s
responsaveis pelas diferencas entre os resultados dos modelos de portico
plano e tridimensional, processou-se este Ultimo com valores reduzidos
(1%) dos momentos de inércia a torgéo (I) das barras.

Com valores baixos de I os momentos torgores também sio
reduzidos. Observe-se a figura 2.29 representando uma barra de segé&o
circular, por exemplo.

Ly _ My
My dx G.It
b9 o1,

FIGURA 2.29 - Momento torgor atuando em barra de seg&o circular

A figura 2.30 mostra os resultados obtidos para a viga VTO1
considerando 1% de I; em todas as barras, os quais comprovam a grande
queda nos valores de momento torgor € a consequente aproximagao entre
os valores de momento fletor segundo os modelos de portico plano e

tridimensional.
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FIGURA 2.30 - Momentos fletores nas extremidades dos tramos da viga
VTO01 e momentos torgores (My) nas vigas perpendiculares ao seu portico
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Com valor reduzido (1%) de It 0 maior momento torgor ocorreu na
viga de transi¢ao V310 (120x180 cm) sendo igual a 38 kN.m. Esse é um
valor baixo para uma viga com essas dimensdes. Quase todas as vigas do
Edificio Vitoria Régia passaram a apresentar valores praticamente
despreziveis de momento torgor.

A pratica de se adotar nas andlises tridimensionais de edificios
um valor reduzido de I; a fim de eliminar a necessidade de se armar as

vigas para resistir aos esforgos de tor¢do é muito comum entre os projetistas
estruturais.

Deve-se entretanto tomar muito cuidado para os casos onde esse
esforgo de torcdo € necessario ao equilibrio, nos quais jamais pode ser
desprezado ou reduzido. E o caso, por exemplo, de uma laje em balango
engastada em viga.

Ja nos casos em que os esforgcos de torgdo sdo meramente
oriundos da 'compatibilidade de deformagdes (tor¢bes de compatibilidade)
verifica-se ser possivel a ocorréncia de uma situagdo em que ha equilibrio
com tor¢éo nula, no caso de baixa rigidez a torg&o das barras da estrutura.

Este tipo de procedimento, no qual se estd manipulando
resultados do calculo hiperestatico, justifica-se pelo seguinte motivo: a
intensa fissuragdo que surge préximo ao estado limite ultimo, em pecas
torcidas, faz reduzir enormemente a sua rigidez a tor¢do, de maneira que ja
adotar esforgos referentes a um valor muito baixo da mesma equivale a
antecipar o modelo final de comportamento.

Considerando valores de torgio praticamente nulos nas barras da
estrutura esta admitindo-se a ocorréncia de fissuragé@o (que porém néo deve
ultrapassar o estado limite de abertura de fisssuras) e aumentando-se as
deformagbes (que devem atender as limitagdes do estado limite de
deformagao excessiva).

Ao desprezar-se a tor¢do algumas barras da estrutura terao
momentos fletores nulos em suas extremidades (caso de viga "apoiada” em
viga). Entretanto isso ndo corresponde ao comportamento real, uma vez que
mesmo sem armacéo calculada para tal a viga de apoio absorve alguma
torgdo (sozinho o concreto encarrega-se disso), significando que também
alguma flex&o existird na extremidade da viga apoiada. E exatamente o que
ocorre no Edificio Vitoria Régia para a viga VT10 "apoiada” nas vigas V105

e VT07, como mostra a figura 2.31.



63

S
\
Y &
~/__VT10 (10/40) \
0
K N
Ry S
Ay

FIGURA 2.31 - Caso de viga "apoiada” em viga

Nesse caso, a viga VT10 deve ser dotada de alguma armadura
de flexdo nas exitremidades, no intuito de ser evitada uma fissuragao
prematura.

Alguns autores recomendam, com o objetivo de contornar o
problema acima, que nio se utilize um valor muito reduzido de inércia a
torgdo das barras do modelo tridimensional.

SUSSEKIND (1984) sugere que esse valor seja algo em torno de
20% de I;, considerando o concreto fissurado no estadio II. Segundo ele
isso conduz, em geral, a valores reduzidos para as torgbes (ndo devendo
surgir problemas no dimensionamento), a0 mesmo tempo que se constitui
em bom procedimento no que se refere a probabilidade de néo se vir a
atingir os estados limites de utilizagdo (deformagéo excessiva e abertura de
fissuras).

2.4 Redistribuicdo de momentos fletores em vigas

Julga-se necessario que esse assunto seja abordado de forma
mais ampla neste trabalho, uma vez que a redistribuicdo de momentos
fletores nas vigas de edificios € o fator principal que explica o porqué a
NB1/78 (1978) permite arma-las igualmente em todos os pavimentos-tipo
segundo esforgos obtidos por um modelo que néo considera a deformagéao
diferenciada dos pilares de apoio, ainda que isso possa ser perigoso em
alguns casos.

Para determinagdo de esforgos solicitantes em sistemas
isostaticos basta considerar apenas as condigdes de equilibrio. No caso de
sistemas hiperestaticos (por exemplo porticos de edificios) ¢ necessario
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levar em conta, ainda, as condigbes de deformagéo e, com isso, as relagoes
de rigidez entre as diversas partes da estrutura.

Uma das hipoteses adotadas em todos os modelos abordados
neste trabatho é a de que os esforcos solicitantes sido determinados
calculando as deformagées do material concreto armado com
comportamento elastico-linear, admitindo-se a rigidez das segGes
sem armadura e nao-fissuradas (estadio I). Evidentemente, a fissuragéo
(estadio II) modifica as relagdes de rigidez e os esforgos solicitantes reais
irdo diferir dos calculados sem a sua consideragdo. No caso de vigas

continuas e, principalmente no de pérticos, essa diferengca pode ser
consideravel. Entretanto essa divergéncia de resultados nao prejudica a
seguranga a ruptura pois para solicitagbes mais elevadas as alteragbes de
rigidez provocadas pela fissuragdo, bem como a plastificagdo parcial dos
materiais, originam uma redistribuicdo de momentos fletores que resulta em
reserva de capacidade resistente.

Em um tramo de viga de pértico, em edificio usual, a distribuicéo
dos momentos fletores positivos no vdo e negativos sobre os apoios
depende da variacdo do momento de inércia I, e consequentemente da
rigidez EI. De um modo geral, parte-se de um valor de EI constante, sendo
o dimensionamento da armadura de flexdo feito com base nos momentos
fletores no vao (My) e sobre os apoios (Mg), assim obtidos. Entretanto a
reparticdo de momentos fletores no vdo e nos apoios pode variar muito,
desde que surjam rigidezes diferentes ao longo da viga.

Durante o carregamento progressivo de uma viga continua (figura
2.32) formam-se as primeiras fissuras sobre os apoios intermediarios, uma
vez que o momento fletor negativo nesses apoios &, em geral, maior do que
o momento fletor positivo nos vaos. Devido a isso a rigidez nesses pontos
(estadio 1I) diminui muito em relagdo aquela dos vaos (ainda no estadio I),
de modo que a viga passa a possuir momentos de inércia diferentes. Como
consequéncia, os momentos fletores nos vaos aumentam com maior rapidez
do que os momentos fletores nos apoios, até que as fissuras de flexdo nos
vaos causem também o surgimento do estadio II. Desta maneira o que
acaba ocorrendo é uma redistribuigdo de momentos fletores dos apoios para
os vaos e o menor aproveitamento da armadura de flexdo nos apoios.
Revela-se nesse instante a propriedade freqiientemente favoravel das
construgdes de concreto armado hiperestaticas: podem transferir forcas das
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zonas altamente solicitadas para zonas menos solicitadas, possuindo por
isso reservas de capacidade resistente.

A figura 2.32 ilustra uma redistribuicao de momentos fletores em
viga continua, do modo como acima descrito.
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AN a5 e @ MOMENTO
FLETOR

——————— DIAGRAMA NO ESTADIO I

DIAGRAMA COM AS REGIOES DOS APOIOS
INTERMEDIARIOS NO ESTADIO I

FIGURA 2.32 - Redistribuicdo de momentos fletores em viga continua

A rigidez da se¢do de uma viga varia muito na passagem do
estadio I para o estadio 11, sendo que os momentos fletores se repartem
entre v&os e apoios de acordo com a intensidade dessa variagao.

Um fato interessante é que, dependendo da porcentagem de
armadura da viga, a rigidez a flexdo da secdo de concreto calculada no
estadio 1 pode ser reduzida em cerca de 20% a 70% por intermédio da
fissuragdo. E um intervalo bastante grande, variavel em funcéo da taxa de
armadura.

E possivel obter ainda maiores modificagbes na distribuicao de
momentos fletores escolhendo-se adequadamente as relagbes entre as
armaduras sobre os apoios e nos v&os, e introduzindo-se no calculo a
rigidez da secdo fissurada (estadio ).

No caso de vigas de edificios usuais, considerando-as com
secdo T, resultam notdveis vantagens de ordem econdmica quando se
reduzem bastante os momentos fletores nos apoios, através de uma
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armadura fraca sobre os mesmos, com o correspondente aumento dos
momentos fletores nos vaos. Atraves de uma diminuigio dos momentos
fletores nos apoios evitam-se dificuldades que surgem frequentemente,
como a de manter nesses locais as tensoes de compressdo na flexao abaixo
dos limites admissiveis, sem ter que aumentar a espessura da alma. Sobre
0s apoios a area de concreto comprimida € bem menor do que nos vaos
(com mesa de compressdo), isto é, economiza-se também quantidade de
ago quando de destina maior parcela de momento fletor para 0s vaos.

Como exemplo, pode-se citar os resultados dos ensaios de

Stuttgart em 1966 indicados por LEONHARDT (1978), feitos com uma viga T
de dois vaos submetida a agbes concentradas nos pontos centrais dos
mesmos. A figura 2.33 resume esses resultados.
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FIGURA 2.33 - Resultados dos ensaios de Stuttgart com viga T
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A viga 1 foi dimensionada para a distribuicio de momentos

fletores correspondente a rigidez EI constante no estadio 1 e a viga 2 para
os momentos fletores nos apoios intermediarios reduzidos em 50% e,

consequentemente, para 0S momentos fletores nos vaos aumentados em
40%.

Esse ensaio pode ser encarado como uma simulagéo de
redistribui¢do de esforgos provocada por variagdes de rigidez ao longo da

viga devido & fissuragéo.

A carga de ruptura da viga 2 foi maior, indicando um ganho de
resisténcia de aproximadamente 6% devido & destinagdo de uma parcela
maior de momento fletor para os vaos.

A expectativa dos ensaios de Stuttgart era de que para uma
relacdo entre largura da mesa e largura da alma maior que 3 (que é comum
na pratica) os resultados seriam ainda melhores, com maiores redugdes da
armadura sobre os apoios conduzindo a maiores ganhos de resisténcia
Gltima. |

Considerando-se agora ndo mais apenas a fissuragdo no
estadio II, mas também a formagéo de rétulas plasticas no estadio III as
alteracOes na distribuicdo de momentos fletores sdo ainda maiores. Em
estruturas hiperestéticas a capacidade resistente fica longe de ser esgotada
se o limite de escoamento do ago ou a deformacgéo limite do concreto forem
atingidos em uma Unica segéo transversal. Um tramo de viga de portico em
edificio ndo rompe quando o momento limite for ultrapassado apenas em
uma segéo, ou no vdo ou num apoio. A deformagéo plastica em tais pontos
conduz a uma maior solicitagdo nas zonas adjacentes. Somente quando se
inicia o escoamento em um vd0 e nas zonas dos apoios que a ele estio
ligados, é que se perde a capacidade resistente. Surge entdo um
mecanismo com uma cadeia de rétulas plasticas.

Entretanto, as verificagbes a serem feitas pela teoria da
plasticidade (que é nao-linear) sdo muito complicadas para a maioria dos
casos verificados na préatica. Existe por isso uma necessidade de critérios
mais simples para se analisar e poder contar com a redistribuicdo de
esforcos.

O método indicado por MACCHI (1974), publicado peio
Boletim n.© 105 do CEB-FIP em 1974, indica que os momentos fletores nos
apoios de vigas de edificios podem ser diminuidos em até 25%, em funcao
da posicéo da linha neutra e da porcentagem de armadura. Os momentos
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fletores nos véos devem ser aumentados correspondentemente segundo as
condi¢des de equilibrio,

Ainda de acordo com MACCHI (1974), se as vigas puderem ser
consideradas de se¢do T com largura da mesa maior que duas vezes a
largura da alma, pode-se diminuir esses momentos fletores em valores até
superiores a 50%, confirmando as previsdes feitas anteriormente com base
nos ensaios de Stuttgart.

A norma alem3 DIN-1045 (1972) permite diminuir 08 momentos
fletores sobre os apoios somente em até 15% sem qualquer condi¢&o ou
demonstrag@o adicional, adotandoe uma postura conservadera , come ¢ faz

também a NB1/78 (1978).

J& o TEXTO BASE PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992), em
fase de elaboragao, permite diminuir os momentos fletores sobre os apoios
em 25% para estruturas de nés fixos e em 10% para estruturas de nés
moveis. A idéia de se diferenciar os valores redutores permitidos para as
estruturas de nés fixos e nds moveis revela coeréncia, sendo no entanto as
porcentagens muito conservadoras.

Esse texto de revisio indica, ainda, que no caso de ser efetuada
uma redistribuicdo, reduzindo um momento fletor sobre apoio de M para
8.M, a relagao entre o coeficiente 6 e a posi¢cdo da linha neutra na segéo
(x/d) deve obedecer as seguintes expressoes:

> 0,44 + 1,25 . (x/d), parafgk <35 MPa
& > 0,56 +1,25. (x/d), parafck > 35 MPa

onde:

3 : coeficiente de redistribuicéo;
: altura da linha neutra;
d: altura atil da segéo.

x

Provavelmente sera permitido adotar outros valores limites
maiores para a redistribuicdo de momentos fletores em vigas, desde que a
estrutura seja calculada através analises nao-lineares ou elasto-plasticas,
com verificacdo da capacidade de rotagdo das rétulas.
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O TEXTO BASE PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992) prescreve
que apds qualquer redistribuicdo devem ser verificadas as condicdes de
ancoragem, sendo conveniente que se adotem agpagamentos menores para
os estribos nas regides onde ela ocorre.

E interessante notar que, a rigor, qualquer alterag&o no diagrama
de momento fletor de uma viga acarreta, observando-se as condigées de
equilibrio, modificagdes nas suas forcas cortantes e reagées de apoio.
Entretanto esse fato pode ser desprezado se a sua influéncia for pequena.

Em pilares, onde a compressao € preponderante, a redistribuigao

de momentos fletores sé deve ser efetuada se for consequéncia de
redistribuicOes nas vigas que se ligam a eles.

Em edificios usuais uma distribuicio de momentos fletores
pre-planejada pode facilitar inclusive as disposicoes construtivas dos
porticos nos varios pavimentos. No caso de pilares de extremidade rigidos e -
vigas de pequena altura surgem dificuldades para a colocagio da armadura
de transmissdo do momento fletor entre esses elementos, as vezes com
valor elevado.
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FIGURA 2.34 - Diagrama de momentos fletores em né de extremidade de
portico

Pode-se melhorar a situagdo dimensionando-se deliberadamente
a armadura superior da viga para um momento fletor menor do que o
calculado no estadio I, admitindo fissuragdo sobre o apoio e portanto
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destinando maior esforco para o vdo, do modo como ja descrito
anteriormente.

Uma transmissao de momento fletor com valor elevado da viga
para pilares de extremidade continuos provoca na regido do né ndo apenas

esforgos de tragdo muito desfavoraveis na diregdo diagonal, como também

tensdes de aderéncia perigosamente elevadas na armadura do pilar. Ambos
os efeitos tém influéncia decisiva na capacidade resistente.

As tenses de aderéncia originam-se da alternancia dos esforgos,
de tragdo para compressao, ao longo da altura da viga. Esse efeito pode ser

melhor entendido pelo desenvolvimento esquematico dos esforgos no no,
mostrado na figura 2.35 indicada por LEONHARDT (1978).

No caso da altura da viga ser pequena e o momento fletor
resistido de valor elevado, as tensdes de aderéncia atingem faciimente a
resisténcia de aderéncia, e as tensdes de fendilhamento que surgem -
enfraquecem principalmente a zona comprimida do pilar.
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FIGURA 2.35 - Fluxo de esforgos internos e tensdes de aderéncia

Terminada essa andlise um pouco mais detalhada sobre a
redistribuicdo de momentos fletores em vigas de edificios, pode-se agora
estudar melhor o que ocorre no Edificio Vitéria Régia, por exemplo no caso
daviga VTO01.
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O modelo de viga continua, permitido pela NB1/78 (1978), indica

para o primeiro tramo desta viga o diagrama de momento fletor da figura
2.36.

NB1/78

[M] kN.m

FIGURA 2.36 - Diagrama de momento fletor indicado pelo modelo de viga
continua para o primeiro tramo da viga VTO1

Com as devidas corregbes prescritas pela NB1/78 (1978), bem
como adog¢do de armadura minima igual a 1,8 cm?2 de aco (que absorve
nesse caso um momento fletor de 40 kN.m), resulta uma armagéo do
primeiro tramo da viga VTO1 (20x60cm), em qualquer pavimento-tipo,
dimensionada para absorver os momentos fletores indicados na figura 2.37.

NB1/78

56 M7 kN.
40 [m] kv.m

FIGURA 2.37 - Momentos fletores com os quais pode-se armar o primeiro
tramo da viga VTO01, segundo a NB1/78 (1978)

Entretanto, para o 17.°0 pavimento (Ultimo pavimento-tipo) o
modelo tridimensional (cujos resultados serao considerados como 0s que
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ocorrem na realidade, exatamente por ser esse 0 modelo que mais se

aproxima dela) mostra que 08 momentos fletores que atuam no primairo
tramo da viga VT01 s&o os indicados no diagrama da figura 2.38.

PORTICO TRIDIMENSIONAL

65,9
[M]kN.m

FIGURA 2.38 - Diagrama de momento fletor atuante no primeiro tramo da
viga VT01 no 17.° pavimento

Junto ao apoio da esquerda, segundo o modelo permitido pela
NB1/78 (1978), a viga VT01 estard armada para absorver um momento
fletor de valor igual a 40 kN.m. Entretanto, no 17.0 pavimento estard

atuando neste local um momento fletor igual a 65,9 kN.m.
Ao absorver apenas 40 kN.m (diminuicdo de aproximadamente

40% no momento fletor atuante) havera uma redistribuicdo de esforgos
gerando para esse tramo o diagrama de momento fletor mostrado na figura

2.39.

DIAGRAMA REDISTRIBUIDO

40

FIGURA 2.39 - Diagrama de momento fletor redistribuido para o primeiro
tramo da viga VT01 no 17.0 pavimento
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Quanto a magnitude da redugdo do momento fletor no apoio
(40%) a principio ndo haveria problemas, segundo os estudos de Stuttgart

em 1966 e MACCHI (1974).
Sobre o outro apoio (intermediario da viga) o momento fletor
positivo de valor 13,5 kN.m pode ser absorvido pelo porta-estribos, pois é

um valor muito baixo.
No entanto, no meio do v&o a viga estaria armada para absorver

um momento fletor de 40 kN.m e nao 53 kN.m, que seria o atuante apés a
redistribuicdo. Essa diferenca de 32,5% pode vir a trazer problemas a essa
viga.

Pode-se concluir que a viga VT01, armada de acordo com o
permitido pela NB1/78 (1978), ndo seria capaz de absorver uma
redistribuicdo de esforcos da ordem de grandeza necessaria (redugédo de
40% no momento fletor sobre o apoio da esquerda), a ndo ser que se
admita a formagao de uma rétula plastica no meio do véo, o que nao seria
aconselhavel.

Isso reforca a idéia de que, as vezes, nem mesmo uma
redistribuicdo de momentos fletores pode tornar bem sucedida uma armagao
de viga-tipo feita com esforgos obtidos segundo um modelo que n&o
considera as deformacgdes diferenciadas dos pilares de apoio ao longo da
altura do edificio, como o modelo de viga continua permitido pela NB1/78
(1978) e, ao que tudo indica, também por sua nova versao.

2.5 Modelos utilizados na determinacao de esforgos
solicitantes em pilares

De maneira simplificada, para efeito de analise dos esforgos
solicitantes, os pilares de edificios podem ser classificados de acordo com a
posicdo na forma estrutural em: pilares intermediarios, de extremidade e de
canto.

A cada uma dessas posi¢oes corresponderia uma situagéo de
solicitagao diferente.

A figura 2.40 ilustra a classificagao de pilares segundo a posigéo
na forma estrutural.
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FIGURA 2.40 - Classificagdo de pilares segundo a posi¢&o na forma

estrutural

Os pilares intermediarios estdo basicamente sujeitos as agdes .
axiais de compressdo. Como as vigas que se apoiam nesses pilares nao
sofrem interrup¢éo sobre os mesmos, poderia-se admitir a principio que o0s
momentos fletores transmitidos a eles sejam despreziveis.

Quanto aos pilares de extremidade, estes estariam submetidos a
flexdo normal composta devido a interrupgéo da viga perpendicular ao plano
da flexdo a ser considerada.

J& nos pilares de canto ocorreria uma flex&o obliqua composta,
pois as vigas que neles se apoiam sofrem interrupgdo em dois planos
perpendiculares entre si.

A NB1/78 (1978) admite que esse tipo de classificacdo de pilares
de edificios seja adotada em projetos.

Sendo coerente com o seu modelo de viga continua a NB1/78
(1978) permite que para pilares intermediarios n&do sejam considerados os
momentos fletores transmitidos pelas vigas. Nada mais certo, uma vez que
as vigas sdo calculadas como simplesmente apoiadas nesses pilares, e sem
ligacbes rigidas.

Para os pilares de extremidade a NB1/78 (1978) também revela
coeréncia aoc manter a idéia de engastamento elastico entre viga e pilar.
Assim, na primeira liberacdo de um né de extremidade representado por
viga + pilar superior + pilar inferior (pensando-se no Processo de Cross
aplicado a um pértico simplificado com engaste) tem-se os momentos
fletores atuando nos elementos concorrentes mostrados na figura 2.41.
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PILAR SUP
. ’1-’(1‘Pvig)'Meng
VICA Minf -Meng \
L= z

\\% Msup-Meng

PILAR INF

L

~/

FIGURA 2.41 - Momentos fletores atuantes nos tramos de pilar superior e

inferior segundo modelo permitido pela NB1/78 (1978)

Observe-se o equilibrio do n6 uma vez que, por

definigao, Hyig + Usup * Hinf = 1- O momento fletor na viga representado .

por (1 - Hyig) - Meng € exatamente o prescrito pela NB1/78 (1978) a ser

aplicado nas extremidades de vigas consideradas como continuas.

Deste modo, é permitido que se considere para efeito de

dimensionamento de pilares de extremidade em edificios os momentos
fletores nos tramos superior (Msup) e inferior (Mjnf) dados pelas expressoes
2.5 e 2.6, respectivamente.

onde:

lsup
M =M . 2.5
sup end ig t Tsup * finf (2:9)
n
Mint = Meng - ——— (2.6)

vig * Tsup * finf

Meng - momento de engastamento perfeito do tramo extremo da
viga no pilar;

r : 1/¢ (indice de rigidez);

I : momento de inércia a flex&o;

¢ : no caso da viga,comprimento de seu tramo extremo, € no caso
dos tramos superior e inferior do pilar, distdncia de piso a piso;

Tsup - indice de rigidez do tramo de pilar superior;

rinf : indice de rigidez do tramo de pilar inferior;

f'vig - indice de rigidez do tramo extremo da viga ligado ao pilar.



Para os pilares de canto fica claro que devem ser considerados
esses mesmos momentos fletores, porém calculados atuando em duas
direces perpendiculares entre si nas quais as vigas concorrem.

| Embora o texto da NB1/78 (1978) ndo indique, pode-se pensar,
quando se trata de edificios de mltiplos pavimentos, que esses valores de
momento fletor sejam multiplicados por 1,5 (no caso de Mjpf = Mgyp, 0 que
quase sempre ocorre em pavimentos-tipo) conforme indicado por FUSCO
(1981). Isso seria feito devido a propagagdo de 50% do valor do momento

fletor do topo do pilar no nivel (i+1) para a base do mesmo no nivel (i), por
exemplo. Ocorreria uma superposicdo de efeitos das vigas dos diferentes
niveis, pensando-se no Processo de Cross que indica uma propagagao de
50% do momento fletor distribuido em dire¢do aos nds "néo liberados” ou
"travados”. A figura 2.42 ilustra 0 modelo indicado por FUSCO (1981).

1 R
1 . . =M.
}//—?_—MSup Misn,int ¥ 2 Ml,sup\‘ :infveuun
\\ T\ . 1
] [ -Prear e EXTREMIDADE \ﬁ
i TVT !
g0 N\ M 1 H
M~\\‘ X)(SUP ) Mi,sup+2M(i+1)inf ~NI— . .
{{ —\ ‘L & R niveL |!
L TTIRTN TVA_H__ — 1
= =g } X
\ R o
\: \,LL — Mi,inf + ?M(i-l),sup B
? TRAMO EXTREMO ‘t
é 1 1 2
] 5>~ Mint M- sup ¥ 2 Mi,inf—]. Ayu'vta_('ju
AN ‘———W

—

FIGURA 2.42 - Superposigéo de efeitos das vigas de diferentes niveis
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Além dos modelos indicados pela NB1/78 (1978) e por FUSCO
(1981) pode-se obter 0s esforgos solicitantes em pilares de edificios atraves

dos j& comentados modelos de pértico plano e tridimensional.
Também os modelos de pértico simplificado com rotula e com

engaste podem ser utilizados para obter momentos fletores em pilares.
Entretanto ndo serdo analisados pois, como ja visto para as vigas, seus
resultados sdo bem proximos dos obtidos com o modelo permitido pela
- NB1/78 (1978).

Do mesmo modo como foi feito para as vigas, e valendo as
mesmas hipbteses, a andlise dos modelos descritos sera feita com base nos
resultados de momento fletor obtidos para alguns pilares do Edificio Vitoria
Régia, exatamente os de apoio das vigas VTO1, VT08 e VTO9 ja
apresentadas.

2.6 Andlise dos modelos de pilar com base em
resultados obtidos para o Edificio Vitéria Regia

As figuras 2.43, 2.44 e 2.45 a seguir mostram valores de calculo
dos momentos fletores obtidos para os pilares de apoio das vigas VTO1,

VTO09 e VTO08 respectivamente.
Esses resultados representam os momentos fletores no tramo

superior dos pilares (Msup) ao nivel de alguns pavimentos. Destaca-se que
a diferenca destes para os obtidos nos tramos inferiores (Mjnf) foram muito
pequenas, devido as caracteristicas dos tramos serem as mesmas nos
pavimentos-tipo analisados.

Para os pilares de apoio da viga VT01 (20x60cm) os resultados
de momento fletor sdo mostrados a seguir.
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‘i’ 5,20m L 585m ]L
19,6 kN/m 15,04 kN/m
LT [T | __vTO1 (20/60)

/

[M] KN.m
PO3(20/100) PO4(20/100) PO5(20/130)
9,0 0 11,0 NB1/78
13,5 0 16,5 FUSCO
172 PAVIMENTO
27,0 1,4 28,0 PORT. PLANO
37,9 2,2 28,0 PORT. TRIDIM.
112 PAVIMENTO
23,4 1,1 24,5 PORT. PLANO
33,4 2,1 24,6 PORT. TRIDIM.
42 PAVIMENTO
14,6 0,7 15,5 PORT. PLANO
23,0 2,3 17,1 PORT. TRIDIM.

FIGURA 2.43 - Momentos fletores obtidos para os pilares de apoio da viga
VTO1

Ja para os pilares de apoio da viga VT09 (20x60cm) obteve-se:
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L 6,55 m 'i' 5,75m »i'
72,2 kN 75,0kN
13,0
12,6 kN/m 10,5 10,5
| T
Y[ LY //vroe(zowm
[M] kN.m
P17 (100/20) P11(100/ 20} PO3(100/20)

37,3 0 29,5 NB1/78
55,8 0 44,3 FUSCO

172 PAVIMENTO

94,6 5,5 89,6 PORT. PLANO

, 65,9 PORT. TRIDIM.

112 PAVIMENTO

92,7 5,3 87,4 PORT. PLANO

, 72,0 PORT TRIDIM.

42 PAVIMENTO

95,8 7,3 92,6 PORT PLANO

14,6 130,8 PORT TRIDIM.

FIGURA 2.44 - Momentos fletores obtidos para os pilares de apoio da viga
VT09

Quanto aos pilares de apoio da viga VT08 (20x60cm) os
resultados de momento fletor se resumem na figura 2.45.
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y 5,20m ) 6,25m L Lam
30,8 kN/m
19,6 kN/m
I T vrosteoson
L —
v
I l ‘ l [M] kKN.m
P17 (20 7100} P18 (20/100) P19(20/100)
9,0 0 0 NB1/78
13,5 0 0 FUSCO
17° PAVIMENTO
36,3 27,7 24,1 PORT. PLANO
45,2 18,1 28,1 PORT. TRIDIM.
112 PAVIMENTO
30,7 24,7 22,2 PORT. PLANO
39,4 16,3 26,0 PORT. TRIDIM.
42 PAVIMENTO
15,1 16,4 16,6 PORT. PLANO
24,9 10,7 19,3 PORT. TRIDIM.

FIGURA 2.45 - Momentos fletores obtidos para os pilares de apoio da viga
V108

Analisando os resultados dos modelos de portico plano e
tridimensional nota-se que o fato de haver deformagdes de maior valor nos
pilares intermediarios das vigas afeta n&o s6 os momentos fletores nessas
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vigas, como também esses esforgos transmitidos para os pilares. E natural
que iss0 ocorra, inclusive em proporgoes equivalentes, por uma questio de
equilibrio do né formado por viga + pilar.

Assim, para os pilaras de extremidade ocorre um aumento dos
momentos fletores ao longo da altura do edificio, do mesmo modo como
verificado para as extremidades das vigas ligadas a eles. Excecéo deve ser
feita aos resultados nos pilares de extremidade da viga VTO09,
principalmente no 4.9 pavimento, que estdo por assim dizer "perturbados”
pela presenga de uma viga de transi¢&o que serve de apoio ao pilar P11.

Para melhor entender o que esta ocorrendo, a figura 2.46 mostra
o gréfico da evolugdo do momento fletor no pilar P03 (devido a sua ligagao

com a viga VT01) ao longo da altura do edificio, segundo o modelo de
portico plano.
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FIGURA 2.46 - Grafico da evolugdo do momento fletor no pilar P03 devido a
sua ligagao com a viga VT01, segundo modelo de pértico plano
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Os resultados dos modelos de pértico plano e tridimensional

apresentaram algumas diferengas entre si ocasionadas em grande parte,
como ja verificado para as vigas, pela presenca dos esforgos de torgéo
neste ultimo modelo. Salienta-se que esses resultados apresentados
segundo modelo tridimensional foram obtidos sem qualquer redugdo no

momento de inércia a torgao (It) das barras. Quando considerado o valor de
1% de It no processamento tridimensional essas diferengas praticamente se

anularam.

Os rasultados obtidos para os pilaras de extremidade segundo o
modelo permitido pela NB1/78 (1978), que ndo leva em conta a influéncia
das deformagdes diferenciadas dos apoios das vigas, ficaram bem abaixo
dos indicados pelos modelos de pértico plano e tridimensional, inclusive
para pavimentos inferiores onde a diferenga € menor e se aproxima de 50%.

Desta maneira, para o 4.9 pavimento os valores de momento
fletor indicados por FUSCO (1981), que sdo exatamente os indicados pela
NB1/78 (1978) multiplicados por 1,5, acabam tendo uma boa proximidade
em relagao aos indicados pelos modelos de pértico plano e tridimensional.

Para esfor¢os solicitantes em pilares de extremidade, o modelo
permitido pela NB1/78 (1978) acaba por indicar valores que quando
utilizados, em geral, ndo conduzem a problemas nas estruturas devido a
trés fatores. O primeiro seria a redistribuicdo de esforgos atingida como
consequéncia da redistribuicdo de esforgos em vigas, ja discutida
anteriormente. Um segundo fator estaria relacionado a consideragéo de
armadura minima em tramos de pilares a partir da metade da altura do
edificio aproximadamente, que acaba por absorver valores mais elevados
de momento fletor com cargas axiais gradativamente diminuidas ao longo
dos pavimentos. Além disso, no dimensionamento dos pilares deve-se
somar os momentos fletores devidos ao vento.

Um observagdo interessante € que enquanto os momentos
fletores nos pilares intermediarios das vigas VT01 e VT09 apresentaram
valores despreziveis, 0 mesmo ja ndo aconteceu na viga VT08. Nesse caso,
esses momentos fletores apresentaram valores que inclusive ficaram
préximos dos atuantes nos pilares de extremidade. Isso contraria a hipotese
adotada no meio técnico (e também pela NB1/78) segundo a qual as
solicitagbes de flexao nos pilares intermediarios desta viga seriam
despreziveis (viga simplesmente apoiada no pilar).
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Para um melhor entendimento sobre as consequéncias das
diferengas entre os resultados dos modelos apresentados, procede-se a
seguir ao célculo da armadura (devida somente as agdes verticais) para o
pilar de canto P17 em varios tramos dos_pavimentos-tipo do Edificio Vitoria
Régia.

2.6.1 Calculo da armadura do pilar P17 solicitado por
acoes verticais; conclusoes

O calculo da armadura do pilar P17 (20/100) sera feito utilizando
os resultados do modelo tridimensional, por ser este o que mais se aproxima
da realidade, e os indicados por FUSCO (1981), por ser o método
simplificado mais comumente utilizado no meio técnico.

A figura 2.47 mostra as ligagbes do pilar de canto P17 (20/100)
com as vigas VT08 e VT09.

VTOQ (20/60)

]U‘

b
1 VTO8 (20/60])

P17 ~

(207 100)

FIGURA 2.47 - Ligac6es do pilar de canto P17 com as vigas VT08 e VT09

Os dados e hipoteses indicados a seguir sdo usados na
determinagao da armadura:
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fe = 2,80 m (comprimento de flambagem do pilar)
In = 0,01667 m* (momento de inércia segundo o eixo h-h)
Ip = 0,000667 m# (momento de inércia segundo o eixo b-b)

A=0,20 m2 (area da secao transversal do pilar)

4 . .
A= —‘;— (indice de esbeltez do pilar)
A
A= 280 _ 9,7 < 40 - npilar curto
h 0,01667
V020
280

Ap = ——————=48,5 > 40 — pilar medianamente esbelto
f0,000667
‘ 0,20

A excentricidade acidental considerada nos calculos foi a indicada
pela NB1/78 (1978) sendo igual ao maior valor entre x/30 ou 2 cm, sendo o
parametro x igual a dimensao do pilar segundo a diregdo analisada.

A tabela 2.1 mostra a agdo normal de calculo no pilar P17 (obtida
com o modelo tridimensional) bem como a taxa de armadura W calculada
para absorver os esfor¢os indicados pelos modelos tridimensional e o
sugerido por FUSCO (1981).

TABELA 2.1 - Taxas de armadura W para o pilar P17 em alguns pavimentos

do Edificio Vitéria Régia
PAVIMENTO ACAO NORMAL W (FUSCO) W (TRIDIM.)
4.9 pav. 2782 kN 2,13 % 2,30 %
9.0 pav. 1852 kN 0,98 % 1,18 %
10.0 pav. 1666 kN 0,80 % (*) 1,05 %
11.9 pav. 1480 kN 0,59 % 0,80 % (%)

12.0 pav. 1294 kN 0,30 % 0,45 %
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A armadura minima em pilares indicada pela NB1/78 (1978)
corresponde a uma taxa W igual a 0,8 % (*) da se¢éo do pilar.
Assim sendo, usando-se 0s resultados do modelo tridimensional,

a partir do 11.0 pavimento € necesséaria a adogao da armadura minima, o
que acontece j& a partir do 10.0 pavimento segundo os resultados indicados

por FUSCO (1981).

A quantidade de armadura nos pilares & determinada sobretudo
pela agdo normal, que diminui gradativamente ao longo da altura do edificio.
Isso acaba por obrigar ,via de regra, o uso de armadura minima a partir da

metade da altura do edificio aproximadamente, como aconteceu para o pilar
P17. Assim, os momentos fletores de valores mais elevados que aparecem
nos pavimentos superiores no precisariam ser considerados uma vez que
seriam absorvidos pela armadura minima com baixos valores de agéo
normal.

Para o pilar P17 os resultados indicam que s6 do 10.© pavimento
para baixo hd a necessidade da consideragcdo dos resultados do modelo
tridimensional, embora as diferencas na taxa de armadura sejam
relativamente pequenas em relagdo aos resultados do modelo simplificado.
Por exemplo, para o 4.0 pavimento essa diferenga é de 8%.

Mas o que estaria acontecendo uma vez que no 4.9 pavimento a
diferenca entre os momentos fletores (nas duas diregbes) indicados pelos
dois modelos é de aproximadamente 85%7

Ocorre que essa diferenga entre momentos fletores é por assim
dizer amenizada quando da determinagdo da armadura por causa da
adogio obrigatdria de valores elevados de excentricidades acidentais (€3) e
de excentricidade de 2.2 ordem (€5), no caso de A > 40.

Observe-se na tabela 2.2 o que ocorre para a dire¢do de menor
inércia (b-b) do pilar P17, no 4.9 pavimento.

TABELA 2.2 - Excentricidades para a diregdo de menor inércia do pilar P17

MODELO TRIDIM. MODELO INDICADO POR FUSCO DIFERENCA

€;=0,91cm ej = 0,49 cm 85,7%
€a=2,0cm €a=2,0cm
e>=1,4cm ex=14cm

etota| = 4,31 cm etota‘ = 3,89 cm 10,80/0
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Embora o calculo da armadura ndo seja feito com base neste
simples somatorio de excentricidades, mas sim em diferentes combinagbes
destas com as da outra dire¢ao definidas nas segbes intermediaria e de
extremidade do tramo de pilar, pode-se ter uma idéia do "efeito de

amenizagao" acima citado.

O valor da excentricidade acidental de 2,0 cm definido pela
NB1/78 (1978) parece ser a principio muito elevado, o que entretanto acaba
contribuindo para que ndo haja problemas nos pilares ao se adotar métodos

simplificados na determinagéo de seus momentos fletores, como o permitido
pela propria NB1/78 (1978).



3 ESFORGOS SOLICITANTES E DESLOCAMENTOS
EM VIGAS E PILARES SOB ACOES HORIZONTAIS

3.1 Consideracdes iniciais

Primeiramente, deve-se destacar que o problema da andlise de
esforgos solicitantes provenientes de agbes horizontais de vento em
estruturas de edificios requer um estudo muito cuidadoso.

Por exemplo, em relagdo ao tipo de anélise das agbes de vento
numa estrutura é muito comum a seguinte frase: "uma andlise estética pode
ser feita para edificios baixos, que sdo aqueles onde uma anélise dinamica
ndo se faz necessaria”.

Sem dlvida, apesar de comum, esta ndo é uma definicdo muito
clara. Mas afinal, quando uma anélise dinamica se faz necesséaria? Em
edificios altos? Ora, o que séo edificios altos ? Para encerrar, diria que s&o
aqueles onde uma andlise estatica ndo reproduz de modo satisfatdrio os
efeitos das agbes de vento.

De maneira resumida e definitiva, deveria-se sempre proceder a
uma andlise dindmica, uma vez que somente a observagdo de seus
resultados permite avaliar se ela se faz necesséria ou néo.

A propria NB1/78 (1978) ndo contem um texto eficiente ao tratar
das agbes de vento, indicando somente que: "seré exigida a consideragao
da acdo do vento nas estruturas em que esta agdo possa produzir efeitos
estaticos ou dinamicos importantes e, obrigatoriamente, no caso de
estruturas com nos deslocaveis nas quais a altura seja maior que quatro
vezes a largura menor ou em que, numa dada dire¢do, o nimero de filas de
pilares seja inferior a quatro”. Estruturas de nés moveis s@o aquelas onde
h& a necessidade da consideragio dos efeitos de 2.2 ordem global.

Ora, se os efeitos de 2.2 ordem global aparecem justamente
devido as agbes horizontais, nesse caso estas devem ser sempre
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consideradas, independentemente da relagdo altura x largura menor do
edificio ou nimero de filas de pilares.

A andlise da agdo de vento sobre estruturas de edificios é de

difieil abordagem por envolver aspectos deterministicos e probabilisticos.
No Brasil, a NBR6123 - FORCAS DEVIDAS AO VENTO EM

EDIFICAGOES (NB599/1988) indica como quantificar a agao de vento em
estruturas de edificios, normalmente aplicada estaticamente. Na verdade,

uma parcela correspondente a aproximadamente 50% da ag¢ao indicada por

essa norma deveria ser considerada como uma agdo flutuante atuando
dinamicamente.

Sendo assim, o grande problema estd em modelar de maneira
correta a introdugéo dessas agdes flutuantes (dindmicas) sobre a estrutura
do edificio.

Como nao é objetivo deste trabalho estudar o problema da
modelagem da introdugdo da agdo de vento sobre estruturas de edificios,
sera feita uma andlise dos esforcos solicitantes com essa agéo aplicada
estaticamente em sua totalidade.

3.2 Quantificacao da acao de vento

Na quantificagdo da agdo de vento deve-se levar em conta a sua
variagdo, em dire¢gdo e intensidade, com a estagdo do ano, altitude,
proximidade do litoral e relevo da regiao.

No entanto, no projeto de estruturas permanentes interessam as
maximas velocidades do vento, que ocorrem raramente e cujas previsdes so
podem ser feitas com bases estatisticas a partir de observagées por tempo
prolongado.

Do ponto de vista aerodindmico interessa a forma da construgao,
disposi¢des arquitetdnicas, altura e localizagdo das construgdes vizinhas e a
inércia e deformabilidade do edificio.

Como ja comentado, na pratica corrente efetua-se um calculo
convencional ndo muito rigoroso em que se supdem as pressdes de vento
agindo estaticamente, conforme valores especificados pela NB599/88
(1988).
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Para quantificar a agdo de vento esta norma apresenta as
definigdes de pressao dinamica de obstrugao e coeficiente de arrasto, como

@ sequir deseritas.

a) Pressao dinamica de obstrucéo

E a pressdo exercida pelo vento atuando perpendicularmente a
uma face plana do edificio, sendo dada pela expresséo 3.1.

o = 0,613 V2 (3.1)

onde:
Qo : presséo dinamica de obstrugdo, em Pa (N/m2);
VK : velocidade caracteristica do vento, em m/s.

A velocidade caracteristica do vento (V) € determinada através
da expresséao 3.2.

Vk =V -S1-So.53 (3.2)

onde:

Vp : velocidade bésica do vento, fungéo do local onde a estrutura
sera construida (deve ser obtida segundo as chamadas
isopletas de velocidade);

S : fator topogréfico, fungao das variag6es do relevo do terreno;

S, : fator de rugosidade, fungdo da rugosidade do terreno, das
dimensoes da edificagio e de sua altura sobre o terreno;

Sq : fator estatistico, funcdo do grau de seguranga requerido e
vida util da edificagéo.

A velocidade bésica do vento Vj é a velocidade de uma rajada de
trés segundos, excedida em média uma vez em 50 anos, a dez metros
acima do terreno, em campo aberto e plano.
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Os fatores S1, Sp e Sq sdo adimensionais e podem ser obtidos
por intermédio das tabelas constantes na NB599/88 (1988).

b) Coeficiente de arrasto

A idéia deste coeficiente € a de considerar a influéncia das
dimensbes da edificacdo sobre a pressdo de obstrugdo. Quanto maior a

relagao entre a Area de incidancia do vento e a outra area lateral, bem como
quanto maior a altura do edificio, mais elevado serd& o valor deste
coeficiente que devera majorar ou minorar a pressdo dinamica do vento,
uma vez que pode assumir valor superior ou inferior a unidade.

Um dbaco constante na NB599/88 (1988) permite a determinagao
do valor do coeficiente de arrasto C4 para edificagoes paralepipédicas.

Desta maneira, a pressao final do vento (q) atuando sobre uma
face plana do edificio é dada pela expressao 3.3.

q=Ca .0 (3.3)

onde:
Cg : coeficiente de arrasto (adimensional);

Qo : presséo dinamica de obstrugéo.

Obtido o valor da pressdo do vento, pode-se determinar uma
agdo horizontal uniforme linearmente distribuida ao longo da altura do
edificio (w), segundo a expresséo 3.4.

w=gq. 0 (3.4)

onde:
q : pressdo do vento sobre uma face do edificio;
¢, : dimenséo do edificio, em planta, perpendicular a agdo do

vento.

Como o fator So € varidvel com a altura da edificagdo a rigor
deveria-se considerar uma agéo linear também varidvel com a altura, e nao
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uniforme. Entretanto, constitui-se numa simplificagdo razoavel adotar duas
alturas médias resultando em dois trechos com agbes horizontais de vento
uniformes.

3.3 Modelos utilizados na determinacao dos esforgos
solicitantes

Estimada a agéo horizontal de vento atuante na estrutura cria-se
condigées para determinar os esforgos solicitantes em vigas e pilares.

Se para as agbes verticais existem modelos chamados de
simplificados, como por exemplo o de viga continua permitido pela NB1/78
(1978), que com andlises rapidas conduzem a resultados até certo ponto
bons, isso ndo acontece quando se trata de agbes horizontais.

Nesse caso, 0os modelos ditos simplificados s6 conduzem a
resultados razoaveis para estruturas com porticos regulares e sem
quaisquer "perturbagbes”, como por exemplo pilares-parede com grande
rigidez localizados junto a elevadores ou escadas (comumente chamados
de nucleos estruturais), ou mesmo vigas de transic¢ao.

Além disso ndo sdo andlises rapidas, envolvendo célculos com
um grande nimero de equagbes.

Sendo assim, o mais indicado é considerar andlises feitas através
dos modelos de pérticos planos ou tridimensional com auxilio de softwares
cada vez mais difundidos no meio técnico.

3.3.1 Modelo de pérticos planos

Este tipo de analise pode ser feita através de uma associagao
plana de painéis, posicionando-se os pérticos e pilares-parede da dire¢ao
analisada sequencialmente num plano e interligando-os em cada pavimento
por barras rotuladas em suas extremidades. Essas rotulas sdo essenciais
para que ndo haja a introdugdo de momentos fletores adicionais nos
pérticos.

A presenca das lajes atuando, por hipétese, como um diafragma
rigido (rigidez infinita em seu plano) provoca uma compatibilidade de
deslocamentos em qualquer ponto do pavimento quando presentes as

agbes horizontais.
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Desta maneira, as barras rotuladas de interligagio dos porticos,

como também as vigas, devem ser introduzidas no modelo com elevada
area da sec¢do transversal para que ndo ocorra deformagdo axial nas
mesmas, o que ocasionaria deslocamentos diferenciados ao longo de uma

mesma linha horizontal da associagio, contrariando a hipdtese do diafragma
rigido.

E necessario salientar que para as vigas somente deve-se alterar
a area da segdo transversal mantendo-se as caracteristicas geométricas

reais, como por exemplo 0 momento de inércia.

A associagdo plana de painéis assim idealizada é entéo
submetida as agdes horizontais de vento integrais atuantes na face do
edificio perpendicular a dire¢cdo a que pertencem os pérticos, sendo obtidos
os esforcos solicitantes em vigas e pilares através de softwares que se
utilizem, por exemplo, do Processo dos Deslocamentos tratado
matricialmente.

A figura 3.1 ilustra um modelo de associagdo plana de painéis.

—

.
A A A
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)

Ve s VN Y ik Voo

FIGURA 3.1 - Modelo de associagdo plana de painéis

Devido a problemas de fissuragéo, inevitaveis em estruturas de
concreto armado, é razoavel ainda considerar uma inércia reduzida para
vigas e pilares, a fim de simular a perda real desta.

O valor dessa redugio deve estar em torno de 20% para os
pilares e 50% para as vigas, onde a fissuragdo € maior.

Outro aspecto a destacar é referente ao efeito geométrico de
torcdo global do edificio quando o vento atua em uma dire¢do que nao
apresenta simetria estrutural. Naturalmente, os resultados de esforgos
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[ I | . -~ - 7. -
solicitantes gerados pelo modelo de associagio plana de painéis nao
contemplam esse efeito.

Os momentos torgores em vigas também nao aparecem nos
resultados deste modelo. ‘

3.3.2 Modelo tridimensional

Um modelo tridimensional utilizado na determinagao dos esforgos

solicitantes devidos as agbes horizontais de vento em edificios constitui-se

num poderoso instrumento de analise.

Levando em conta a tridimensionalidade aparecem os efeitos
geomeétricos de torgao global, com possibilidade inclusive de introdugio do
vento em quaisquer diregoes.

As diferengas entre os resultados de uma andlise tridimensional e
os de outra que considere apenas porticos planos devem estar relacionadas
aos momentos torgores em vigas e ao acoplamento de painéis
perpendiculares, presentes somente na primeira.

Como ja comentado no capitulo introdutério, os esforgcos de
tor¢do nas vigas podem ser diminuidos através da redugdo dos momentos
de inércia a torgdo It das barras do modelo.

Também a idéia da redugdo dos momentos de inércia em vigas e
pilares para simular o efeito da fissuragédo continua valida.

Quanto aos deslocamentos do edificio submetido as agbes de
vento esse modelo apresenta valores menores € mais representativos, ja
que considera o contraventamento em diregdes ortogonais.

Nos dias atuais existem varios softwares que determinam
esforgos solicitantes e deslocamentos em estruturas tridimensionais
compostas por elementos de barra. Entretanto, neste trabalho sera utilizado
o programa SAP-90, desenvolvido na Califérnia (EUA) em 1990.

3.4 Analise dos modelos de pérticos planos e
tridimensional com base nos resultados obtidos
para o Edificio Vitéria Régia

Do mesmo modo como feito em capitulo anterior referente as
acdes verticais, os modelos plano e tridimensional submetidos agora as
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agoes horizontais serdo analisados com base nos resultados obtidos para o
Edificio Vitoria Régia, ja apresentado.
Procedendo-se a quantificagao da agdo do vento para esse

edificio, segundo a NB599/88 (1988) tem-se:

h=0,/70m
Vg = 45,0 m/s (S&o Carlos-SP)
S1 = 1,0 (terreno fracamente acidentado)

Como o fator de rugosidade So é variavel com a altura serdo

considerados simplificamente dois valores para esse fator, através de duas
alturas médias do edificio (zp = 13,2 m e zg = 39,5 m), gerando portanto

dois trechos A e B de ag¢des horizontais.

Sop = 0,83
Sopg = 0,96 (zona urbanizada, altura total h > 50 m)

S3 = 1,0 (edificacdo residencial)

A figura 3.2 define os trechos A e B citados.

26,35

A TRECHO 8

h=52,70m

=39,5m
=13,2m
26,35 |

T TRECHO A

g

77

FIGURA 3.2 - Trechos com agbes horizontais consideradas uniformes
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Desta maneira, os valores das velocidades caracteristicas do
vento nos dois trechos s&o dados por:

Vk=Vp.S1.5.53 .
Vka=45,0.1,0.083.1,0=37,35m/s
Vig =450 1.0.0.05 1.0 = 43,20 ms

As pressoes dinamicas de obstrucao resultam em:

qo = 0,613 . V|2
JoA = 0,613 . 37,352 = 855,1 N/m?2
aoB = 0,613 . 43,202 = 1144,0 N/m2

Utilizando os é4bacos constantes na NB599/88 (1988)
determinam-se os coeficientes de arrasto para o vento atuando segundo as
direcoes X e Y do edificio, mostradas na figura a seguir.

Cax = 0,97
Cay = 1,39

A figura 3.3 ilustra as diregdes X e Y do Edificio Vitéria Régia.

1

FIGURA 3.3 - Direcoes X e Y do Edificio Vitoria Regia
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Portanto, os valores caracteristicos das acgdes horizontais
uniformes linearmente distribuidas ao longo da altura do edificio atuando
segundo a dire¢do X, nos trechos A e B, s&o dadas por:

Wy =Cayx - Ao - Ix
Wyg =097 . 0,8651 . 11,60 = 9,6 kN/im
Wyg = 0,97 . 1,144 . 11,60 = 12,9 kN/m

Para a dire¢éo Y tem-se:

Wy=Caqu6y
WyA = 1,39.0,8551. 26,10 = 31,0 kN/m
Wy = 1,39.1,144 . 26,10 = 41,5 kN/m

A figura 3.4 ilustra os valores caracteristicos das agoes
horizontais de vento atuantes sobre o Edificio Vitoria Régia, segundo as
diregbes X e Y.

12,9 kN/m B 41,5 kN/m 8
9,6 kN/m| A 31,0kN/m| A
Vv
Direcao x Diregcago y

FIGURA 3.4 - Valores caracteristicos das agdes horizontais de vento
atuantes segundo as diregées X e Y



97

Quantificado o vento, os modelos de associac¢io plana de painéis
e tridimensional do edificio foram submetidos as ag¢oes acima determinadas
multiplicadas por 1,4.

Deve-se salientar que uma vez considerado um modelo linear,
como no presente caso, os esforgos solicitantes oriundos da atuagao das
agbes horizontais com valores caracteristicos podem ser obtidos

dividindo-se os resultados aqui apresentados por 1,4.
Nao considera-se qualquer redugéo nos valores de momento de

inércia de vigas ou pilares, 0 que seria feito para levar em conta de maneira
aproximada o efeito da fissuragdo, como ja comentado.

Também a opgdo de incorporar trechos de pilares como barras
horizontais rigidas dos modelos, obtendo-se os esfor¢os nas extremidades
de vigas junto as faces dos pilares, ndo é adotada. As barras que
representam as vigas concorrem portanto no centro de gravidade dos
pilares de apoio, tendo sido necessario proceder a pequenos
deslocamentos em alguns eixos de vigas, a fim de caracterizar
perfeitamente os nos.

Quanto aos esforgos de torgdo nas vigas, num primeiro
processamento tridimensional ndo sdo consideradas redugbes nos valores
de momento de inércia a torgdo das barras do modelo. Posteriormente num
segundo processamento tridimensional sdo feitas essas redugles, para
comparagao com os resultados do modelo de associagéo plana de painéis.

3.4.1 Modelo de associacdo plana de painéis

Utiliza-se o programa PPLAN-4 (1991) para a modelagem das
associacbes planas de painéis do Edificio Vitéria Régia, segundo as
direcdes X e Y onde se considera a agao de vento atuando.

A figura 3.5 a seguir mostra a associagao plana de painéis para a
diregédo X.

Para a dire¢do Y devido a existéncia de simetria p6de-se modelar
somente uma "metade" da estrutura, com "metade" do valor da acdo de
vento.

Na figura 3.6 é mostrada a associagdo plana de painéis para a

direcédo Y.
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FIGURA 3.5 - Associagdo plana de painéis para a diregdo X
do Edificio Vitéria Régia
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FIGURA 3.6 - Associac¢ao plana de painéis para a dire¢do Y
do Edificio Vitdria Régia
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J.4.2 Modelo tridimensional

Utiliza-se o programa SAP-90 (1990), com introdugéo das agdes
de vento também segundo as diregées X e Y ja definidas.

A fim de simular a presenca das lajes atuando como um
diafragma rigido nos pavimentos, esse programa apresenta um recurso
denominado n6 mestre (master joint). Entretanto também ha a possibilidade
da introdugio de barras de travamento nas lajes, da maneira como

mostrado na figura 3.7. Essas barras devem possuir elevada area da segao

transversal (axialmente indeformaveis), momentos de inércia nulos e
auséncia de peso-proprio. Esta Gtima op¢ao foi adotada.

Neste caso, deve-se somente tomar cuidado com os valores das
forgas axiais nas vigas, que podem nao ser as que realmente atuam.

| BARRAS DE
- TRAVAMENTO

FIGURA 3.7 - Barras de travamento das lajes simulando diafragma rigido

Desse modo estando o edificio submetido & ag&o horizontal de
vento os pavimentos se deslocam como chapas rigidas.

Ainda, duas consideragbes devem ser feitas a respeito da
modelagem tridimensional do Edificio Vitéria Régia por intermédio do
programa SAP-90 (1990):

- nos pilares em que ha redugdo da segdo transversal ao longo da altura
manteve-se a posi¢do do centro de gravidade, independente de isso ocorrer
ou nao no projeto;

- considera-se apenas a "torre" do edificio, desprezando-se a periferia dos
pavimentos inferiores (mezzanino, térreo e subsolo);
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A figura 3.8 ilustra 0 modelo tridimensional do edificio gerado
pelo aplicatico SAPLOT-90. E o mesmo modelo definido para as agdes

verticais.
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FIGURA 3.8 - Modelo tridimensional do Edificio Vitria Régia

3.4.3 Apresentacdo e analise dos resultados dos
modelos

O primeiro problema que surge frente a uma andlise de
resultados obtidos quando se submete um edificio a agdes horizontais é
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estabelecer o que se pretende verificar. Ndo ha como fugir desta questéo
uma vez que neste caso existe uma variedade enorme de aspectos

envolvidos.
Seria aqui desnecessario, bem como improdutivo, tentar abranger

todos esses aspectos, tais como: momentos fletores, momentos torgores,

forgas normais, forgas cortantes, deslocamentos de nos, deformagéo axial e
rotacdo de barras, e torgéo global de um edificio que possui 720 nés e 1407

barras.

(aso isso fosse feito, esse capitulo se resumiria em mera

apresentagdo de extensas tabelas de resultados.

Como a proposta principal deste trabalho é a de analisar a
evolugdo de esforgos solicitantes em edificice de multiplos pavimentos e
comparar os resultados dos modelos plano e tridimensional, foram
escolhidos um pilar de canto e as vigas que se ligam a ele para que isso
fosse feito. Trata-se do pilar P17 (20x100 cm) no qual concorrrem as
vigas VTO08 (20x60 cm) e VT09 (20x60 cm) no pavimento-tipo (figura 3.9).
Para esses elementos sdo analisados apenas momentos fletores.

J\r

VTO9 (20/60)
P17
(20/100)
X VT 08 (20/60)
-

FIGURA 3.9 - Pilar P17 com as vigas VT08 e VT09 do pavimento-tipo

Mais adiante é feita a combinagdo dos momentos fletores
oriundos das agbes verticais e horizontais na extremidade da viga VT08
junto ao pilar P17, da maneira como prescreve a NBR-8681 - ACOES E
SEGURANCA NAS ESTRUTURAS para verificagdo do estado limite ultimo

de esgotamento da capacidade resistente.
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Analisando inicialmente 0s deslocamentos do topo do edificio
foram obtidos, para a agdo de vento atuando segundo a direcdo X, 0s

resultados mostrados na figura 3.10.

5,21cm

TRIDIMENSIONAL

18,1 kN/m

13,4

PLANO

FIGURA 3.10 - Deslocamentos do topo do edificio para a agéo de vento
atuando segundo a dire¢éo X

Ja a figura 3.11 ilustra os resultados com a agédo de vento
atuando segundo a direg@o Y, para a qual ha uma simetria estrutural.
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FIGURA 3.11 - Deslocamentos do topo do edificio para a agéo de vento
atuando segundo dire¢éo Y

Com a agdo de vento atuando segundo a diregdo X o modelo
tridimensional mostrou o aparecimento de uma pequena tor¢do global do
edificio (~ 0,014° no Gltimo pavimento). Naturalmente isso ja era esperado
uma vez que ndo ha simetria estrutural nessa diregdo. Como ja comentado o
modelo plano ndo contempla esse aspecto. Ndo obstante, apresentou um
deslocamento do topo de valor proximo.

Para a agdo de vento atuando segundo a dire¢do Y a diferenga
entre os resultados dos dois modelos também foi pequena, apresentando o
modelo plano um valor de deslocamento do topo cerca de 20% mais
elevado.

Na verdade uma associagdo plana de painéis deve mesmo
apresentar valores superiores de deslocamentos horizontais em relagao a
um modelo tridimensional, uma vez que néo leva em conta os elementos de
barra (vigas) que efetuam um "travamento” na dire¢do ortogonal a atuagao
do vento.

Pode-se concluir que, para analisar deslocamentos, uma analise
plana do Edificio Vitéria Régia seria suficientemente boa, e a favor da

seguranga.
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Algumas normas internacionais estabelecem valores de
deslocamento do topo de edificios além dos quais estaria havendo uma
deformagéo excessiva, podendo prejudicar principalmente o bom
funcionamento dos elementos n&o-estruturais, como portas, janelas e

caixithos em geral.
Para o American Concrete Institute (A.C.1.) esse valor limite é

igual a 0,6 vezes o numero de pavimentos (10,8 cm para o Edificio Vitéria
Régia).
No Brasil, a pratica corrente entre os projetistas indica um valor

limite igual a 1/500 da altura do edificio (10,5 cm para o Edificio Vitdria
Régia).

Em relacdo a esses parametros, o edificio aqui analisado estaria
apresentando deformagdes plenamente aceitaveis.

Quanto aos esforgos solicitantes, como ja dito, serd analisada a
evolugao dos momentos fletores no pilar P17 ao longo da altura do edificio.

As figuras 3.12 e 3.13 nas péginas seguintes mostram o0s
momentos fletores obtidos para os tramos desse pilar através dos modelos
plano e tridimensional, com a a¢éo de vento atuando segundo as diregdes X
e Y, respectivamente.
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FIGURA 3.12 - Momentos fletores nos tramos do pilar P17 para a agao de
vento atuando segundo a diregdo X
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FIGURA 3.13 - Momentos fletores nos tramos do pilar P17 para a agéo de
' vento atuando segundo a dire¢céo Y

Esses resultados indicam que ha uma reducdo dos momentos
fletores Mgyp (tramo superior a um no6) e Minf (tramo inferior) ao longo da
altura do edificio submetido a agao horizontal de vento.
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Outra observagdo € referente @ ndo concordancia entre os
valores de Mgyp e Minf, 0 que ocorria para agbes verticais (Msyp ~ Minf).
Na regido do pavimento de transicdo (3.0 pavimento) pode-se

notar valores elevados de momento fletor no pilar P47, principalmente para
a diregao Y na qual existe uma viga de transicdo ligada a esse pilar, com
se¢do de 60 x 180 cm (servindo de apoio para o pilar P11). Isso se deve a

grande rigidez conferida por esse elemento de secao transversal muito
maior que 0s demais em sua posi¢do ao longo da altura (vigas com se¢éo

de 20 x 60 cm).

Em relagdo aos resultados dos dois modelos surgem diferengas
até certo ponto consideraveis. Do mesmo modo como para as agdes
verticais € bom salientar que isso ocorre principalmente devido aos esforgos
de torcdo nas vigas, presentes somente nos resultados do modelo
tridimensional. Em algumas delas, como por exemplo as do pavimento de
transicdo aparecem esforcos de tor¢cao de até 50 kN.m, ou seja, valores
bem elevados.

Um processamento tridimensional posterior, considerando valores
reduzidos (1%) dos momentos de inércia a torgcdo das barras do modelo,
praticamente eliminou os esforgos de tor¢do nas vigas, bem como diminuiu
consideravelmente as referidas diferengas de momento fletor no pilar P17.

Com as ag¢des horizontais atuando nos sentidos X e Y indicados
na figura 3.3, deve-se destacar que os momentos fletores gerados no pilar
P17 aliviam os oriundos das agbes verticais. Neste caso, para efeito de
dimensionamento devem entao ser consideradas essas agoes atuantes nos
sentidos (-X) e (-Y), quando os momentos fletores se somardo aos da agao
vertical. Via de regra, os esforgos criticos dessa combinag¢do acontecem na
regido do pavimento de transicdo (se houver), e apés essa chamada
"perturbacdo"”, ocorrem na altura média do edificio (como sera visto mais
adiante para o caso do Edificio Vitéria Régia).

E bom lembrar que para as agdes verticais os valores de
momento fletor no pilar P17 aumentam ao longo da altura do edificio, como
mostrado no capitulo anterior.

Em relagao aos esforgos normais nos pilares, estes apresentaram
valores muito baixos em rela¢do aos oriundos da agdo vertical.
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Quanto aos momentos fletores na extremidade da viga VT08 junto

a0 pilar P17, foram obtidos os resultados mostrados na figura 3.14, para a
acao de vento atuando segundo a diregao X.

VTO8 (20 /60) VTO8 (20/60)
-7,3 0,7
6,8 — 4 1=
11,9 8,7
17,8 13,3
2361 — 17,8
296 22,4
356 27,0
N — 31,6
477 36,3
535 }— 410
61,2 45,7
64,1 50,2
687 — 549
76,6 59,4
76,21— 60,1
V308 (20-/195) V308 (20-/195)
162,8 188,3
v211 (20760) v21ll (20-/60)
124,9 1199
V112 [26760) {12  126760)
897
88,2
Vocaod Vool [M] = kN.m
MODELO PLANO MODELO TRIDIMENSIONAL
> vT 08 , 3 E vT08 ,
P17 P17

FIGURA 3.14 - Momentos fletores na extremidade da viga V108 junto ao
pilar P17, com a agao de vento atuando segundo a diregdo X
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Para a extremidade da viga VT09, também junto ao pilar P17, os
momentos fletores oriundos da acao de vento atuando agora segundo a
direcdo Y estdo mostrados na figura 3.15.
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1285,6 1211,3
v219-(30/60) 170, 6 v219~1(30/60 ) 152,3
v123-_(30/60) 17,8 V123 -.(30/60) 106 1
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MODELO PLANO MODELO TRIDIMENSIONAL
VT 09 y (VT 09 y
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FIGURA 3.15 - Momentos fletores na extremidade da viga VT09 junto ao
pilar P17, com a agao de vento atuando segundo a direcao Y
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Ao contrario do que ocorre com as agdes verticais, nesse caso 0s

momentos fietores nas extremidades dessas vigas diminuem ao longo da
altura do edificio.

Pode-se notar que, com a agao de vento segundo a dire¢éo Y, a

viga de transicao (V309) com grande rigidez (60x180 ¢m) no 3.° pavimento
apresenta um valor bem mais elevado de momento fletor do que as vigas
VT09 (20x60 cm) do pavimento-tipo na sua posicao.

Novamente a presenga de vigas com grande rigidez no pavimento

de transicio acaba por "perturbar" os esforcos nessa regido, tanto para a
direcdo X como para a diregio Y.

Comparando os valores obtidos pelos dois modelos nota-se que,
em geral, para as vigas o modelo tridimensional apresenta valores em torno
de 20% mais baixos. Levando-se em conta ser este modelo o que melhor
representa o que ocorre na realidade, poderia-se pensar em reduzir o valor
da agéo de vento quando utiliza-se o modelo plano para determinagdo dos
momentos fletores nas vigas. No caso do Edificio Vitéria Régia, esses
momentos fletores poderiam ser obtidos utilizando-se o modelo de
associa¢ao plana de painéis submetido a apenas 80% do valor maximo da
acao de vento.

No entanto, os resultados do modelo tridimensional indicam
valores elevados de momento torgor em algumas vigas do pavimento-tipo, o
que pode justificar essa diferenca em relagdo ao modelo plano. Por
exemplo, a viga VT05 (10 x 60 cm) apresenta um momento torcor igual a
15 kN.m, ou seja, um valor elevado para a sua sec¢éo transversal. Quando
reduzidos os valores de momento de inércia a tor¢ao das barras do modelo
tridimensional, os esfor¢os de tor¢do nas vigas diminuem muito, bem como
a referida diferenca de 20%.

Portanto, a adogio de apenas 80% do valor maximo da acéo de
vento quando utilizada uma associagdo plana de painéis ndo deve ser
considerada. Isso s6 seria admissivel se as vigas fossem armadas para
absorver momentos torgores com valores da ordem de grandeza indicada
pelo modelo tridimensional sem as redugdes de momento de inércia a
torgao.

Vale salientar que para a ag¢io de vento atuando nos sentidos X e
Y, indicados na figura 3.3, os momentos fletores obtidos para as
extremidades das vigas VT08 e VT09 junto ao pilar P17 (figuras 3.14 e 3.15)
aliviam os oriundos da acdo vertical. Nesse caso, para efeito de
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dimensionamento, devem ser consideradas essas agoes atuando nos
sentidos (-X) e (-Y), para que ocorram acréscimos aos esforgos da agéo
vertical.

3.4.4 Combinacao ultima normal de agOes para
verificagdo do esgotamento da capacidade
resistente da extremidade da viga VT08

Antes de analisar os resultados dessa combinacéo de agbes para
o Edificio Vitéria Régia, convém expor o que prescreve a NBR - 8681 -
ACOES E SEGURANCA NAS ESTRUTURAS.

No caso de edificios, para a verificagdo da seguranc¢a em relagéo
ao estado limite Ultimo de esgotamento da capacidade resistente de seus
elementos estruturais, deve ser considerada a combinagéo ultima normal de
acbes segundo a expressao 3.5.

[ 1
Fa=1vg-Fg + 7q .LFm + i(%i . Fqi)J (3.5)

onde:
Fg : agdo resultante da combinago ultima normal;

Yg Yq: coeficientes de ponderagdo das agfes caracteristicas
permanentes e variaveis, respectivamente;
Fg: acao caracteristica permanente;
Fq1 1acéo caracteristica variavel principal;
Fgi - agoes caracteristicas varidveis secundarias;
yoj : coeficientes de combinagdo das agbes caracteristicas
variaveis secundarias.

Em cada combinagao Gltima normal, uma das agdes variaveis €
considerada como a principal, admitindo-se que ela atue com seu valor
caracteristico. As demais agfes varidveis s@o consideradas como
secundarias, admitindo-se que elas atuem com seus valores caracteristicos
reduzidos pelos coeficientes de combinagao yg < 1,0.
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Esse tratamento é justificado ao considerar-se que é muito pouco
provavel a ocorréncia simultdnea dos valores caracteristicos de duas ou
mais ages variaveis de naturezas diferentes.

Para o caso de estruturas como o Edificio Vitéria Régia
normalmente o estado limite ultimo de esgotamento da capacidade
resistente dos elementos estruturais é verificado com a agdo horizontal de
vento considerada como agéo variavel secundaria.

Assim, segundo a NBR-8681, o coeficiente de combinagdo Vg

deve ser tomado igual a 0,6 uma vez que o vento serd considerado como
uma acao de pequena variabilidade durante grandes intervalos de tempo.

Quanto a agdo variavel principal, esta serd dada pelo somatoério
das agdes verticais acidentais, ou seja, as que atuam no edificio em fungéo
de seu uso (pessoas, mobiliario, veiculos, materiais diversos, etc...).

Ainda de acordo com a NBR-8681, o coeficiente de
ponderagao Yq dessas agbes variaveis deve serigual a 1,4.

Para as agbes verticais permanentes, consideradas no caso do
Edificio Vitéria Régia como sendo de grande variabilidade (ou seja, o peso
proprio ndo supera 75% da totalidade das agbes permanentes), 0
coeficiente de ponderagao Yg também deve valer 1,4.

Deste modo, os esforgos solicitantes para verificagdo da
capacidade resistente dos elementos estruturais s&o obtidos com a
combinacgao ultima normal de agbes indicada pela expresséo 3.6.

Fd
Fd

14.(Fg+FQ) +14.06.F, (3.6)
14.(Fg+Fq) +084.Fy

onde:
Fg : agao resultante da combinagdo ultima normal;

Fg : acdo permanente vertical caracteristica;
Fq : agdo acidental vertical caracteristica;
Fy : acdo horizontal de vento caracteristica.

A figura 3.16 ilustra os resultados de momento fletor na
exiremidade da viga VT08 (20x60 cm) junto ao pilar P17, segundo modelo
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tridimensional submetido as agoes verticais F + F € & agéo horizontal Fy
atuando no sentido (-X), que € o mais desfavoravel nesse caso.

32,3 vT 08 0,5 VT08

g0 2,0

54,3 - 6,2

53,8 9,5 \

52,9 12,7

51,8 16,0

50,3 19,2

48,7 22,5

46,7 25,9

44,4 29,3

41,8 32,6

38,8 35,8

35,2 39,2

31,3 \ 42,4

26,2 42,9

23,6 V308 134, 5 V308

37,8 vall 85, 6 vail

30,1 Viiz 64,9 vil2

Vegoed P17 P17 I [M]= kN.m

ACOES VERTICAIS ACAO HORIZONTAL
CARACTERISTICAS CARACTERISTICA

FIGURA 3.16 - Momentos fletores na extremidade da viga VTO08 junto ao
pilar P17, segundo modelo tridimensional submetido as agbes Fg + Fq e
a agao Fy atuando no sentido (-X)
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A figura 3.17 mostra os resultados de momento fletor na

extremidade da viga VT08 apés a combinagdo dltima normal de agbes
indicada na expressao 3.6.

45,6 VT 08
Y I
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84,7 [

86,0
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87,1
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146,0 V308

V211l

124,8
vilz

96,6

[M]= kN.m

Veceed
P17

COMBINACAO ULTIMA
NORMAL DE ACOES

FIGURA 3.17 - Momentos fletores na extremidade da viga VT08 junto ao
pilar P17, resultantes da combinagéo ultima normal de agoes
sobre 0 modelo tridimensional
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Analisando a figura .16, percebe-se um aumento dos valores de
momento fletor ao longo da altura do edificio quando atuantes as agbes

verticais Fg + Fq, fato que j& foi amplamente discutido no capitulo 2.
Quanto aos momentos fletores oriundos da atuagéo da agéo de vento Fy h3,

a0 contrane, uma diminuicao dos valores ao longo da altura.
Sendo assim, a figura 3.17 mostra que feita a combinagao ultima
normal das agbes sobre o Edificio Vitoria Régia, a partir do 4.0 pavimento

ha uma fendencia dos resultados em permanecerem praticamente
constantes em torno de 85 kN.m.

Pode-se dizer que houve uma compensagao entre os valores de
momento fletor crescentes com a altura oriundos das agbes verticais e 0s
decrescentes, devidos as agoes horizontais. Nao obstante, percebe-se que
valores um pouco maiores ocorrem entre 0 10.9 e 0 11.0 pavimento, ou seja,
aproximadamente em torno da metade da altura do edificio.

Nas vigas do 1.9, 2.0 e 3.0 pavimentos, que ndo sdo vigas-tipo,
notam-se resultados bem superiores ao valor médio apontado de 85 kN.m.

As figuras 3.18, 3.19 e 3.20 mostram os graficos da evolugdo do
momento fletor na extremidade da viga VT08 ao longo da altura do edificio,
respectivamente devido a agéo vertical (Fg + Fq), @ agéo horizontal (Fy) e a
combinagéo ultima normal de agbes indicada pela expresséo 3.6.

Mo
[kN.m]
ACAO CARACTERISTICA VERTICAL

{ PERMANENTE + VARIAVEL)

80 ¢ Fs + Fa

904

701
60 1

50+

404

307
204
104

0 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 opry

FIGURA 3.18 - Gréfico da evolugao ao longo da altura dos momentos
fletores na extremidade da viga VT08, devidos & agao vertical (Fg + FQ)
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FIGURA 3.19 - Gréfico da evolugédo ao longo da altura dos momentos
fletores na extremidade da viga VT08, devidos a a¢ao horizontal (Fy/)
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FIGURA 3.20 - Grafico da evolugio ao longo da altura dos momentos
fletores na extremidade da viga VT08, devidos & combinagao

Gltima normal de agdes
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Uma observagéo importante diz respeito a certa pratica que, por
incrivel que parega, ainda permanece viva entre alguns projetistas
estruturais. Indica essa prética que os esforgos solicitantes nas vigas

devidos a acdo de vento poderiam ser levados em conta simplesmente
majorando-se os esforgos devidos a agéo vertical. Essa majoracao estaria
em torno de 20%.

Por principio isso ndo deve ser feito de maneira alguma, pois
estaria-se adotando um valor fixo para qualquer estrutura,

indiscriminadamente.

Para estabelecer a necessidade ou ndo da consideragdo da acgéo
de vento nas estruturas de nés deslocaveis a NB1/78 (1978) usa a relagio
entre a altura (medida a partir do topo da fundagdo) e a menor largura do
edificio. Sendo essa relagéo de valor superior a quatro deve-se considerar a
acdo de vento. Na verdade essa relagéo pode constituir-se num bom indice,
mas nao para avaliar a necessidade da agado de vento ser levada em conta
no dimensionamento.

A agdo de vento em edificios deve ser sempre avaliada, sendo
que a relagdo entre a altura e a menor largura da estrutura pode servir para
determinar o tipo de analise a ser utilizada.

No caso do Edificio Vitéria Régia essa relacdo tem valor
aproximadamente igual a quatro, e os resultados mostrados indicam que
modelo da associagdo plana de painéis seria plenamente suficiente.

A medida em que se tem valores crescentes para a relacao entre
a altura e a menor largura é natural que seja necessario a utilizagdo de um
modelo mais refinado, como por exemplo o modelo tridimensional.

Ainda é importante destacar que para a combinagido ultima
normal aqui analisada a agdo de vento foi considerada como agéo variavel
secundaria. Entretanto, principalmente para edificios mais altos, deve-se
também considerar a agdo de vento como agdo variavel principal na
verificagcdo da capacidade resistente dos elementos estruturais.

3.5 Métodos simplificados para determinacdo de
esforcos solicitantes

Em edificios usuais de concreto armado a resisténcia as agoes
horizontais de vento fica a cargo do conjunto de painéis verticais (porticos),
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e eventualmente, de pilares-parede isolados com grande rigidez,
comumente chamados de nicleos estruturais. Quando aparecem, os
nucleos estruturais normalmente envolvem elevadores ou escadas.

A estrutura € entdo suposta formada por um conjunto de porticos
verticais e nucleos interconectados por lajes horizontais. Admite-se que as
acdes de vento sejam aplicadas pelas paredes externas a essas lajes, as

quais se deslocariam como chapas rigidas em seus planos distribuindo para
porticos e nacleos em cada nivel uma parcela da agao aplicada.

Simplificadamente, para se proceder a uma estimativa dos
esforgos solicitantes nesses elementos ha a necessidade de se avaliar
primeiro as parcelas da agao de vento absorvidas por cada um deles.

Uma maneira de se proceder a essa avaliagdo da distribuicio da
agdo de vento entre os painéis de contraventamento é definida por
STAMATO (1978). Pela teoria descrita por ele, porticos e ntcleos estruturais
receberiam quinhdes de agdes proporcionais as suas rigidezes em cada
nivel, afetados de uma possivel tor¢do global devida a excentricidade da
resultante da agao transversal de vento em relagéo ao "centro de gravidade"
das rigidezes dos elementos resistentes (centro elastico).

Na verdade STAMATO (1978) utiliza um tratamento discreto,
onde os esforgos transmitidos aos painéis s3o agbes concentradas ao nivel
das lajes. Naturalmente que nesse caso um tratamento continuo, como o
feito por MANCINI (1973), traz resultados mais precisos. O nimero discreto
de lajes seria substituido por um meio continuo, ficando os esforgos
transmitidos a um painel continuamente distribuidos.

Os pérticos com elementos de seg¢ao aproximadamente uniforme
ao longo da altura tém rigidez praticamente constante. Nos locais onde
houver viga de transigao, naturalmente a rigidez sera maior. Os porticos sao
considerados rigidos ao momento fletor e deformaveis por forgca cortante.

Ja os nucleos estruturais tém uma rigidez maior nas imediagoes
da base, apresentando neste local uma maior participagdo na absorgédo de
acoes horizontais. Sdo considerados rigidos a for¢a cortante e deformaveis
por momento fletor.

Um fato incontestavel diz respeito ainda a preseng¢a dos nlcleos
estruturais. Esse tipo de elemento, pela sua elevada rigidez, absorve uma
parcela muito grande das agées horizontais, via de regra muito maior do que
as recebidas por porticos.
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Alids, € por isso que nucleos estruturais necessitam de elementos
de fundagao extremamente volumosos, nao devendo ser previstos a nao ser
em ultimo caso (normaimente devido a problemas com a estabilidade global
do edificio).

Quando ha somente a presenga de porticos € relativamente
comum utilizar-se o critério simplista das faixas de carga (ou areas de
influéncia) para determinar as parcelas de acoes absorvidas por cada um
deles. Esse critério ndo leva em conta as rigidezes dos porticos, nem tao
pouco a excentricidade da resultante da ago de vento, e por isso ndo deve
ser utilizado.

Determinada a distribuicdo de agdes horizontais entre os paineis
de contraventamento, no caso de porticos pode-se partir para uma
estimativa dos esforgos solicitantes em suas vigas e pilares.

Para isso existem alguns métodos simplificados que s&o
discutidos a seguir. Em todos eles a agéo horizontal distribuida ao longo da
altura deve ser substituida por forgas concentradas aplicadas aos nos
laterais do pértico, como mostrado na figura 3.21.

Ve d el vl o Ve d STTTT ST ST STV /7'/@

FIGURA 3.21 - Forgas concentradas em nos laterais de portico

3.5.1 Método dos painéis semelhantes

Analisando-se um poértico com dois véos, por exemplo, pode-se
iniciar a analise dos esforgos a partir de seu topo por uma distribuicéo de
forgas horizontais em cada nivel, como ilustra a figura 3.22.
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FIGURA 3.22 - Distribuicao de forgas horizontais em um nivel

A principio, qualquer combinagdo das reagbes nos trés pilares
que equilibre a forga lateral P seria possivel. Por exemplo, poderia ser
assumido que cada pilar retém 1/3 de P, de acordo com o modelo de viga
rigida. Assumindo pontos de inflexdo (momento fletor nulo) nos pilares a
meia altura entre os pavimentos, teria-se a distribuicdo de momentos
fletores indicada na figura 3.23.
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FIGURA 3.23 - Modelo de viga rigida
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Esse modelo s6 conduz a bons resultados se a rigidez das vigas
for significativamente maior que a rigidez dos pilares, pois caso contrario a
forma fletida seria a mostrada na figura 3.24.

FIGURA 3.24 - Modelo de viga flexivel

Alternativamente, a simetria dos problemas sugere que a
distribuicdo de reagdes laterais nos pilares seja a mostrada na figura 3.25,
com o pilar central absorvendo o dobro da acdo de cada pilar externo.
Assim, é necessario que os pontos de inflexdo das vigas estejam nos meios
dos vaos, a fim de que os momentos fletores sejam equilibrados nos nés.

—
H/2
P/4 pre P/4
_—t —-—— - -

FIGURA 3.25 - Distribuigdo de momentos fletores com painéis semelhantes

Essa distribuigdo pode ser entendida quando o portico de dois
vaos € visto como dois porticos semelhantes de um véao lado a lado,
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repartindo a agéo lateral. Esta é a base do chamado método dos painéis
semelhantes, com pérticos de um vao absorvendo igual parcela de agdo

lateral em cada nivel.
Para porticos de maltiplos vaos, todos os pilares internos

absorveriam o dobro da a¢do lateral dos pilares externos. Por exemplo, para
um portico de quatro vaos com agao lateral de 24 kN, os pilares externos
absorveriam 3 kN cada, enquanto os internos ficariam com 6 kN.

No caso de porticos simétricos em que 0s pilares internos tém o
dobro da rigidez dos pilares externos consegue-se bons resultados.

O método despreza o efeito dos esforgos axiais nos pilares.
Esses esforcos nos pilares internos seriam nulos uma vez que o mesmo
pilar que recebe uma compressao por pertencer a um pdrtico, recebe uma
tracdo de mesmo valor por pertencer ao semelhante adjacente.

Os pontos de momento fletor nulo em pilares devem ser
assumidos a meia altura entre os pavimentos, com exce¢do do tramo
engastado na base, onde o ponto de inflexdo deve ser locado a 2/3 da
altura do tramo a partir da base.

Tendo sido adotadas as hipoteses acima obtém-se as
distribuicbes de momento fletor em todos os niveis, a partir do topo do
pértico, por simples condi¢gbes de equilibrio.

3.5.2 Método do consolo vertical

O comportamento de poérticos de edificios é influenciado pelas
forcas axiais nos pilares, sendo que o método do consolo vertical leva isso
em conta.

A hipétese basica desse método é a de que as tensbes normais
nos pilares variam linearmente com suas distancias ao centro de gravidade
das areas de todos os pilares do portico. ,

Submetido a agbes horizontais um portico tem seu
comportamento afetado pelo deslocamento global do edificio, assumido
como semelhante ao de uma viga em balango esgastada na base, e pelas
distorgbes da forga cortante horizontal. Os dois modos de deformada sao
mostrados na figura 3.26.
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PORTICO DE DESLOCAMENTO DISTORCAO
MULTLPLOS PAVIM. EM BALANCO CORTANTE

FIGURA 3.26 - Comportamento de portico de multiplos pavimentos
sob agao horizontal

Considerando a agéo do deslocamento em balango somente, os
pilares atuariam como fibras em uma viga e a seg¢éo teria uma linha neutra
passando pelo centro de gravidade das areas de todos os pilares.
Assumindo uma distribuigdo linear de tensdes, a forga axial num pilar em
qualquer segéo pode ser calculada por equilibrio. Isso € mostrado na figura
3.27 que apresenta um diagrama de corpo livre de uma sec¢do da parte
superior de um pbértico.
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FIGURA 3.27 - Deslocamento de pértico semelhante a uma viga em balango
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A se¢ao x-x pode ser tomada repetidamente nos pontos médios
dos tramos de pilares em todos os niveis do portico, determinando-se as
forgas axiais. |
Assim, com a hipotese dos pontos de inflexdo em vigas e pilares
se¢ situarem nos pontos médios de seus tramos, pode-se determinar a
distribuicdo de momentos fletores por equilibrio, a partir do nivel superior do
portico.

3.5.3 Método das rigidezes

Novamente, esse método parte do principio que o ponto de
momento fletor nulo num pilar em todos os tramos, com excegé&o do
primeiro, pode ser considerado a meia altura entre os pavimentos. No tramo
de pilar entre a base e o 1.0 pavimento este ponto se localizaria a 2/3 de
sua altura a partir da base engastada, como mostra a figura 3.28.
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FIGURA 3.28 - Diagrama de momentos fletores considerado pelo
método das rigidezes
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Assim, as forgas cortantes horizontais em cada nivel do pértico
sao dadas por:

Vi=Py{+Po+ .. +Pp
Vo=Po+Pg+ .. +Pp
Vi =Py

Constitui-se em hip6tese razoavel admitir que, em cada nivel,
essas forgas cortantes Vp se distribuam entre os pilares do pértico
proporcionalmente as suas rigidezes. Deste modo as parcelas V;j absorvidas
por cada pilar seriam dadas pela expresséo 3.7.

EJ;

m
2.EJj
j=1

(3.7)

onde:
EI : modulo de rigidez da sec¢édo do pilar;
i : n.0 do pilar do pértico;
n : n.% do nivel do portico;
m : quantidade de pilares do pértico.

Os pilares externos do pértico, cujo grau de engastamento nos
nds & menor do que nos pilares internos (nos nds de borda concorre viga
somente de um lado), absorvem uma parcela relativamente menor da forga
cortante no nivel. Para efeito de determinagdo dos esforgos isso €
considerado diminuindo-se a rigidez dos pilares externos ao multiplica-a por
um coeficiente B < 1, determinado segundo a tabela 3.1.
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TABELA 3.1 - Valores do coeficiente B

iy /ip 0,25 0,50 1,00. 2,00 3,00 4,00
B 0,54 0,56 0,62 0,70 0,75 0,79

onde:
iy: médulo de rigidez EI por metro linear do tramo extremo da viga

que concorre no no;

ip: modulo de rigidez EI por metro linear do tramo de pilar externo
que concorre no no, abaixo do nivel analisado.

Somente para o nivel do 1.0 pavimento deve-se tomar um valor
fixo para B igual a 0,9.
Para valores intermediérios de (iy / ip) pode-se obter  por

interpolacéo linear.
A figura 3.29 ilustra a distribuigdo das forgas cortantes V; entre os
pilares de um pértico em determinado nivel, bem como os momentos

fletores resultantes do equilibrio.

NiVEL v,.{

ANALISADO M= 2

2
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_— vé 7 7 =7
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// / // //
e é,_f_l/l - 4 v2 <.7__V3 6L—V4
// // / //
/ / / V4
Lo L L £
1

FIGURA 3.29 - Distribuicao das forgas cortantes V; entre pilares
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Como mostra a figura 3.29 os momentos fletores M nos tramos de

pilar em todos pavimentos, com exceg¢ao do primeiro, podem ser estimados
segundo a expressao 3.8.

M= (V;.0)/2 (3.8)

onde:
Vj : parcela da forga cortante horizontal absorvida pelo pilar i;
¢ : comprimento do tramo do pilar i.

Para o tramo de pilar do 1.2 pavimento (considerado engastado
na fundagdo) nas seg¢des superior e inferior tem-se respectivamente My e
Mo diferenciados:

My = (Vj.0)/3
Mo = (Vi.2.0)/3

Apés determinar os momentos fletores segundo a expressdo 3.8,
a soma destes num no interno deve ser distribuida entre os tramos de viga
concorrentes neste ponto (& esquerda e a direita) proporcionalmente as
suas rigidezes EI por metro linear, verificando o equilibrio. Em um no
externo, o momento fletor na viga naturalmente sera igual & soma dos
momentos fietores nos tramos de pilar concorrentes neste no.

3.5.4 Consideracoes finais

Os trés métodos para determinagdo de esforgos solicitantes em
porticos submetidos a agbes horizontais analisados neste trabalho
apresentam resultados razodveis para estruturas regulares, podendo indicar
uma boa ordem de grandeza. Ndo é aconselhavel, entretanto, tirar-se
conclusdes absolutas dos resultados desses métodos.

Para se ter uma idéia, observe-se a seguir resultados do pértico
com dois vaos e seis pavimentos mostrado na figura 3.30. Foram utilizados
os métodos dos painéis semelhantes e do consolo vertical, bem como o
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Processo dos Deslocamentos tratado matricialmente com auxilio de
softwares, cujos resultados serdo chamados de exatos.

40 kN NIVEL
1 2 3
35 kN b
4 5 6
R kN gl ®
7 8 9 ©
“l 4
32 kN "
Tl 11 R g
32 kN ) 3
13 14 15 >
16 kN © 2
1. 17 18
1
; 19 )20 AZL—t
4am 6em

VIGAS S I:7,0.10 ' m®

PILARES I:30.10 'm'

A= CTE.= 0,015 m?

E= CTE.

FIGURA 3.30 - Pértico plano submetido a agdes horizontais

Os resultados das reagbes nos apoios encontram-se resumidos
na tabela 3.2, onde a letra A refere-se ao método dos painéis semelhantes e
a letra B ao método do consolo vertical.

TABELA 3.2 - Reagdes (kN) nos apoios

DIREGCAQ X DIRECAQO Y
NO A B EXATO A B EXATO
19 -46,0 | -339 -58,8 | -264,0 | -194,0 | -274,8
20 -920 | -920 | -723 88,0 -27,3 106,0
21 - 46,0 - 58,0 -52,9 176,0 2219 | 168,8

A tabela 3.3 mostra os resultados dos momentos fletores em
alguns tramos de pilar.
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Painéis semelhant. Consolo vertical Processo exato
Tramo Topo Base Topo Bage Topo Bage
1-4 15,0 15,0 11,1 11,1 15,4 10,2
4-7 27,0 27,0 19,9 19,9 31,8 29,5
7-10 39,0 39,0 28,8 28,8 46,5 40,5
10-13 51,0 51,0 37,6 37,6 62,2 56,3
13- 16 63,0 63,0 46,3 46,3 82,7 61,0
16 - 19 138,0 0,0 101,8 0,0 176,5 0,0
Para porticos regulares existem ainda outros métodos
simplificados. que também conduzem a resultados razodaveis, n&o

ultrapassando a faixa entre 10% a 20% de erro.
Esses métodos sao baseados na adog¢do da forma da "elastica”
dos deslocamentos horizontais dos pavimentos, e auxiliados pelo Processo
de Cross. Dentre eles pode-se citar os métodos de Grinter e do Pértico

Equivalente, descritos por SOUZA (1976).



4 ESTABILIDADE GLOBAL

Nos edificios em concreto armado a atuagdo simultinea das
acoes verticais e horizontais provoca inevitavelmente deslocamentos
laterais dos nos da estrutura. Esse efeito denomina-se n&o-linearidade
geométrica e pressupde, a principio, um equilibrio na posicdo deslocada, o
que implica no aparecimento de esforgos adicionais ( ou de 2.2 ordem
global) em vigas e pilares.

Além disso, nas barras da estrutura os eixos ndo se mantém
retilineos, surgindo nas mesmas esforcos de 2.2 ordem locais. Esses
esforgos, em geral, afetam somente solicitagées ao longo da barra, e néo
serdo analisados nesse trabalho. Daqui em diante, a expressdo 2.2 ordem
se refere & 2.2 ordem global.

Outra questdo que deve ficar bem esclarecida desde ja é
referente 4 nio-linearidade fisica do material concreto armado. A curva
tensio-deformacdo do concreto néo € linear, ndo permanecendo constante
portanto o valor do médulo de elasticidade (E). Nao obstante, também o
valor do momento de inércia (I) das seg¢bes transversais das barras varia
com o nivel de solicitagdo, devido ao aparecimento de fissuragao. Vé-se em
suma que o modulo de rigidez representado pelo produto EI néo é
constante.

Essa nao-linearidade fisica presente nas estruturas de concreto
deve obrigatoriamente ser levada em conta se houver a necessidade da
consideragio dos esforgos de 2.2 ordem.

O grande problema, quando se fala em "esforgos de 2.2 ordem”,
estid exatamente no campo da distingdo das estruturas onde reaimente é
importante a sua consideragéo, havendo ainda até hoje algumas lacunas
nesse sentido.

Uma andlise da estabilidade global da estrutura de um edificio
avalia a "sensibilidade” da mesma em relagdo aos efeitos de 2.2 ordem.
Essa "sensibilidade” é tradicionalmente medida por um coeficiente a,
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introduzido por BECK (1966) e, posteriormente, denominado parametro de
instabilidade por FRANCO (1985).

O modelo proposto por BECK (1866) sé era valido dentro do
regime eléstico e considerava um pilar de segéo constante , engastado na
base e livre no topo, submetido a uma agdo vertical uniformemente
distribuida ao longo de toda a sua altura (por exemplo, 0 seu peso-proprio),
como mostra a figura 4.1.

H E,lI,A : constantes

1 777777

FIGURA 4.1-Modelo proposto por BECK (1966) para calculo do pardmetro o

Desse modo, 0 pardmetro o para esse pilar ficava definido pela
expresséo 4.1.

a=H = (4.1)

onde:
H : altura total do pilar;
Fy : acdo vertical total no pilar;
El : médulo de rigidez da segéo transversal do pilar.

De acordo com teoria desenvolvida, para valores de a inferiores a
0,6 os momentos fletores adicionais que solicitam esse pilar, devido a uma
posicdo deslocada (2.2 ordem), seriam menores do que 10% dos ja
existentes em 1.2 ordem. Sendo assim, esses momentos fletores adicionais
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poderiam ser desprezados no dimensionamento da secdo do pilar, por

terem pouca influéncia.
Em resumo, para BECK (1966) o parametro o servia como um

"termdmetro” para julgamento da deformabilidade do pilar.
Mais tarde, essa teoria p0de ser estendida a estruturas de

edificios usuais, consideradas como "colunas de pavimentos-tipo", o que
acaba por conferir as agbes verticais um carater uniformemente distribuido

a0 longo da altura, Gomo no pilar inicialmente idealizado.

Assim, as estruturas nas quais, devido a boa rigidez a agbes
horizontais, os deslocamentos laterais sdo pequenos e por decorréncia os
esforgos de 2.2 ordem globais também (menores que 10% dos esforgos de
1.2 ordem), sdo chamadas de estruturas de nos fixos ou, com o devido
exagero, estruturas indeslocaveis. Nesse caso ndao ha a necessidade de se
considerar os esforgos devidos a posigao deformada.

Ja as estruturas para as quais esses deslocamentos conduzem a
esforgos de 2.2 ordem globais importantes (maiores que 10% dos esforgos
de 1.2 ordem) sdo chamadas de estruturas de nds mdveis, ou estruturas
deslocaveis.

Uma andlise da deformabilidade da estrutura do edificio pode

entdo ser feita segundo as consideragbes acima.

Usualmente, dois indices aproximados sdo utilizados para
verificar a possibilidade de dispensa da consideragdo dos esforgos de 2.8
ordem globais, ou seja, para classificar as estruturas de edificios como
sendo de nos fixos ou de nos moveis. Um deles é o parametro de
instabilidade o, cuja idealizagdo j& se comentou, sendo 0 outro o
coeficiente y5-

4.1 Parametro de instabilidade a

Baseado na teoria de BECK (1966), o valor do parametro de
instabilidade a para as estruturas de edificios € dado pela expresséo 4.2.

Nk

42
@ 4.2)

a=H

onde:
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H : altura total do edificio, medida a partir do topo da fundagéo ou
de um nivel muito pouco deslocavel do subsolo;

Nk : somatdrio de todas as agbes verticais atuantes no edificio (a
partir do nivel considerado para o calculo de H), com valor

caracteristico;
(El)eq : modulo de rigidez da estrutura do edificio equivalente a
um pilar de se¢io constante engastado na base e livre no

topo.

Na determinacdo desse mddulo de rigidez equivalente deve-se
contar com toda a estrutura de contraventamento do edificio, ou seja, com 0
conjunto de elementos estruturais (geralmente porticos e pilares-parede)
que devido a sua elevada rigidez absorvem a maior parte das agoes
horizontais.

Para achar um valor representativo do moédulo de rigidez
equivalente a melhor opgéo € verificar o deslocamento do topo do edificio
quando submetido a uma agédo lateral uniformemente distribuida, segundo
um modelo tridimensional. Associa-se, entdo, a estrutura um elemento linear
(pilar) de secdo constante, engastado na base e livre no topo, com altura
igual a do edificio, que sujeito & mesma agdo apresente deslocamento
idéntico. Isso é feito considerando a linha eldstica do elemento linear de
secéo constante, mostrado na figura 4.2.

/ E,l, A : constantes

FIGURA 4.2 - Linha elastica de pilar com rigidez equivalente
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Assim, a equagao da linha elastica, conhecida da mecanica das
estruturas, fornece o valor do modulo de rigidez EIl do pilar equivalente,

segundo a expressao 4.3.

4
El =9§';— (4.3)

onde:
q : ac¢ao lateral uniformemente distribuida (geralmente é adotado
um valor unitario);
H : altura total do edificio;
a : deslocamento do topo do edificio quando submetido a agéo
lateral de valor igual a q.

Esse valor de El encontrado é o chamado médulo de rigidez
equivalente (El)gq do edificio, a ser utilizado para o célculo do parametro de
instabilidade a.

Outra opg¢éo para a estimativa do modulo de rigidez equivalente
(Elleq é a consideragdo de um modelo bidimensional, sem davida bem
menos trabathoso.

Esse modelo vem tendo grande aceitagcdo no meio técnico,
exatamente por conduzir a resultados muito proximos aos do modelo
tridimensional. Entretanto, precisa ser idealizado com critério e muito
cuidado.

Deve ser feita uma associagdo plana de painéis, do mesmo modo
como se procede para a determinagdo dos esforgos solicitantes no edificio
quando submetido a agbes horizontais. Todos os porticos e pilares-parede
que contribuem para o contraventamento da direcdo analisada sao
posicionados seqtiencialmente num plano e interligados em cada pavimento
por barras rotuladas em suas extremidades, as quais simulam a presenca
das lajes atuando como um diafragma rigido. Essas barras rotuladas, como
também todas as vigas, devem ser consideradas no modelo com elevada
area de secdo transversal, para que nao ocorra deformagdo axial nas
mesmas, 0 que ocasionaria deslocamentos diferentes ao longo de uma
mesma linha horizontal da associagdo, ou seja em pontos de um mesmo
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pavimento, 0 que pela hipotese do diafragma rigido ndo aconteceria. Para
as vigas, 0s momentos de inércia utilizados devem ser 0s reais.
A ﬁgura 4.3 ilustra uma associagéo plana de painéis.

q O
S

{'74 D 4 D (P 3¢ 1 11 ) 4
- N g ——dp— ‘
— > - ——qp—r |
— D —( —> G /’
> D q qp— / H
- _’) q db a /
bl G » - //
*’J Ve d s a o ead el Ao B o d /7‘J7 -

FIGURA 4.3 - Associagdo plana de painéis

Neste modelo fica bem claro o guanto €é importante a
consideragao, na fase de projeto, de sistemas aporticados que conferem
maior rigidez a estrutura do edificio.

Obviamente que o modulo de rigidez equivalente calculado
através de uma associacdo plana de painéis tera valor menor do que se
utilizado o modelo tridimensional, com contraventamento em diregdes
ortogonais. O modelo plano fica, portanto, a favor da seguranca.

Determinado o moédulo de rigidez equivalente, seja por qualquer
dos modelos acima descritos, o pardmetro de instabilidade a tem seu valor
calculado segundo a expresséo 4.2.

A estrutura em questdo poderd ser considerada de nos fixos
(dispensa da consideragdo dos esforgos de 2.2 ordem globais) se o valor de
a ndo exceder um limite, chamado de ajjy , definido em fungdo dos valores
dos esforcos de 2.2 ordem serem inferiores a aproximadamente 10% dos de
1.4 ordem.

Através de formulagdo sobre instabilidade das estruturas
chega-se a conclusdo de que um valor fixo igual a 0,6 como limite para a
(proposto por BECK, em 1966, para o caso de um pilar engastado na base e
livre no topo) nao é satisfatério para edificios usuais com gualquer numero
de pavimentos.
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Em trabalho apresentado no COLOQUIO SOBRE ESTRUTURAS
DE CONCRETO realizado na Universidade Federal do Rio Grande do Sul,
VASCONCELOS (1987) propbe que o valor limite para o seja dado pela

expressao 4.4.

—— (088-044.10-0144n) (4.4)

1
lim = \/1,—2

onde:
n : nimero de pavimentos do edificio.

O valor da expressdo acima converge para 0,8 quando n >13.
Desta maneira pode-se tomar a |j; = 0,8 para n > 13, utilizando a
expressédo indicada por VASCONCELOS (1987) somente quando n < 13.

A ‘NB1/78 (1978) nada indica sobre o assunto, sendo essa
omissio reparada pelo TEXTO BASE PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992),
revisdo essa ainda em elaboragdo no momento atual. Segundo esse texto o
valor limite para o sera dado, em concordancia com o CEB/FIP (1978), por:

alim=0,2+0,1.n  ,sen<3
afim= 0,6 ,sen =4

onde:
n :namero de niveis de barras horizontais (andares) acima da
fundagédo ou nivel pouco deslocavel do subsolo.

Ainda segundo o TEXTO BASE PARA A REVISAO DA NB1/78
(1992), o valor o [jjm = 0,6 prescrito para n >4 é, em geral, aplicavel as
estruturas usuais de edificios com pdrticos associados a pilares-parede. Ele
pode ser aumentado para 0,7 no caso de contraventamento constituido
exclusivamente por pilares-parede, e deve ser reduzido para 0,5 quando s6
houver pérticos. Isso ocorre devido a diferengas entre as formas
deformadas do edificio, relacionadas com a presenga desses elementos.

Como define esse mesmo texto, pilares-parede sdo elementos de
eixo vertical submetidos preponderantemente a compresséo, nos quais a
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maior dimensdo da segdo transversal supera em pelos menos quatro vezes
a menor dimensao.
Freqlentemente, ha edificios em que elevadores e escadas sdo

envolvidos por pilares-parede com grande rigidez. Nessas situagdes pode
ocorrer que considerando somente o somatorio das rigidezes das segoes
brutas desses elementos como sendo o valor de (El)eq para calculo do
parametro de instabilidade o, se obtenha o <« |jm, satisfazendo a condigéo

para ndo levar em conta no dimensionamento os efeitos de 2.8 ordem. No
caso de existirem esses elementos (comumente chamados de nicleos

estruturais) isso deve ser sempre verificado, pois pode-se evitar a

consideragéo do modelo global da estrutura, reduzindo o trabalho e o tempo
gasto no projeto.

Havendo a necessidade de se considerar os esforcos de 2.2
ordem, deve-se avaliar ainda se esses nao apresentam valores muito
elevados o que implicaria na conveniéncia de se alterar a estrutura. Isso
pode ser feito analisando-se a magnitude do parametro .

4.2 Coeficiente yz

O coeficiente y; também é usado para avaliar a sensibilidade da
estrutura de um edificio aos efeitos da nao-linearidade geomeétrica,
estimando a magnitude dos esforgos de 2.2 ordem em relagédo aos esforgos

de 1.2 ordem.
Essa estimativa pode ser feita a partir dos resultados de uma

andlise em 1.2 ordem, sem a consideragdo da nao-linearidade fisica dos

materiais (comportamento elastico-linear).
Segundo o TEXTO BASE PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992) o
valor do coeficiente y, é dado pela expresséao 4.5.

-1 (4.5)

onde:
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My,d : momento fletor total de todas as componentes de forga
horizontal, com seu valor de calculo, em relacdo a base da
estrutura (momento de tombamento);

AM,d : soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes
na estrutura, com seus valores de calculo, pelos
deslocamentos horizontais de seus respectivos pontos de

aplicacéo, obtidos da andlise em 1.2 ordem com todas

as componentes de forga horizontal de célculo agindo
(1.2 avaliagdo dos momentos fletores de 2.2 ordem
global na base da estrutura).

Os valores de célculo das agbes sdo obtidos a partir dos valores
caracteristicos, multiplicando-os pelos respectivos coeficientes de
ponderagao (yf). Esses coeficientes estdo relacionados a trés parcelas:

= Y- Y2 - Y3

onde:
¢4 : considera a variabilidade das agoes;
g2 : considera a simultaneidade das agdes;
vf3 : considera as aproximagbes feitas em projeto do ponto de

vista das solicitagdes.

Conforme analise feita por FRANCO (1991), para o calculo do
coeficiente 1y, resulta uma combinagdo das trés parcelas acima tal
que vf = 1,0 para as agdes verticais.

Os deslocamentos horizontais do edificio sdo obtidos supondo
comportamento elastico-linear, e utilizando modelo tridimensional ou plano
(associagdo plana de painéis).

Supondo vélida a hipétese do deslocamento dos pavimentos
como um diafragma rigido e admitindo-se que ndo haja tor¢ao global no
edificio pode-se, simplificadamente, obter o valor de AM,d procedendo-se a
soma dos produtos das agGes verticais totais de cdlculo atuantes em cada
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pavimento pelo seu respectivo deslocamento devido as agdes horizontais de
calculo.

Outra opgdo, que também conduz a bons resultados, &
admitir AM,d como sendo o produto de toda a agéo vertical de calculo do

edificio pelo deslocamento do pavimento situado em sua altura média.
Também é interessante comentar que, para o célculo do valor
de y,, a agho horizontal aplicada a estrutura pode ter qualquer valor (por

exemplo, unitario) uma vez que este afeta na mesma proporgao os valores
de Mq,d e AM,d (modelo linear), os quais ocupam posi¢éo de denominador

e numerador, respectivamente, na expressdo do coeficiente em questao.
Entretanto, o calculo do valor real da agio horizontal de vento, obtido
segundo a NB-599 - FORGAS DEVIDAS AO VENTO EM EDIFICAGOES
(1988), j4 antecipa uma tarefa que devera ser solicitada em etapas
seguintes do projeto.

Considera-se a estrutura como sendo de nos fixos se yz < 1,1
(que correspohde aproximadamente & avaliagdo dos esforgos de 2.2 ordem
serem inferiores a 10% dos de 1.2 ordem), e de nds modveis em caso
contrario.

Como ja foi dito, nas estruturas de nos fixos o efeito de 2.2 ordem
global pode ser desprezado, devendo-se somente analisar os esforgos de
2.2 ordem ao longo das barras comprimidas (2.2 ordem local).

Caso uma estrutura seja considerada de nés moveis, pode-se
tentar alterd-la, revendo a posi¢do de pilares, aumentando as secbes de
alguns elementos estruturais ou mesmo incluindo pilares-parede junto a
- elevadores e escadas, visando obteryz <1,1oua <a |jm.

A simples inclusdo de pilares-parede com grande rigidez como a
solugdo mais rapida ndo deve ser feita antes do estudo das demais
alternativas, pois isso freqientemente leva a um grande consumo de
concreto e ago, bem como a dificuldades adicionais de execucao.

Alids, torna-se conveniente alterar a estrutura se o valor do
coeficiente y, indicar que os esforgos de 2.2 ordem apresentam valores
muito elevados.

Justamente por essa possivel necessidade de alteragdo da
estrutura é que uma avaliagio da estabilidade global deve ser feita ainda na
fase de defini¢ido da forma estrutural.
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4.3 Analise de estruturas de nés moveis

Nas estruluras de nds moveis a andlise dos esforcos deve
obrigatoriamente considerar os efeitos’ de 2.2 ordem global e da ndo

linearidade fisica. Deve ficar assegurado que para as combinages mais
desfavoraveis das agdes de calculo ndo ocorra perda de estabilidade nem
tao pouco esgotamento da capacidade resistente de calculo das se¢oes

mais solicitadas.
Os efeitos de 2.2 ordem devem ser considerados através de

modificagoes apropriadas na matriz de rigidez da estrutura, pensando-se em
utilizar uma andlise matricial, por exemplo através do Processo dos
deslocamentos.

Entretanto, para estruturas de edificios usuais pode-se utilizar o
Processo P-A, que conduz a resultados muito bons.

A idéia deste processo é aplicar sobre a estrutura indeformada as
acbes horizontais e verticais , verificando a posigdo deformada. Num
segundo passo, aplica-se sobre a estrutura deformada obtida essas
mesmas agoes, tendo-se entdo uma nova posigdo. E, assim por diante, até
se observar uma convergéncia dos valores de deformagio do edificio, o que
indicaria que a estrutura € estavel. Os esforgos obtidos na posicdo
deformada convergente serdo os esforgos finais, incluindo os de 2.2 ordem.
Obviamente que essa posi¢do final deformada deve obedecer valores que
ndo comprometam os estados limites de utilizagio (deformagao excessiva e
abertura de fissuras).

Outra forma de se considerar os esforgos de 2.2 ordem global se
da com o auxilio do coeficiente y, , sendo valida para estruturas regulares
onde 1,1 <yz <1,2. A consideragdo é feita majorando-se por y, os
esforgos devidos as agdes de vento e desaprumo.

VASCONCELOS (1987) propbe outro fator de majoragéo, variavel
com o nimero de pavimentos, e valido quando o < 1,0. Esse fator k é dado
pela expressédo 4.6.

(4.6)

K=10+
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onde:
o : parametro de instabilidade;
:2,8-1,1.e-022N  sendon = nimero de pavimentos:
n:coeficiente dado em fungdo do nlimero de pavimentos, segundo
a tabela 4.1.

TABELA 4.1 - Goeficiente n em funcdo do nimero de pavimentos n

1 2 3 4 5 10 20 >20
N 060 [ 092 | 107 | 120 | 127 | 139 | 146 | 1,52

Obs: Para valores intermediarios entre n=5 e n=20 devem-se fazer
interpolagées lineares.

Ja a néo-linearidade fisica do material deve ser levada em conta
através de consideragbes adequadas sobre ductilidade, fissuragcdo e
deformabilidade. A deformabilidade dos elementos pode ser calculada com
base nos diagramas tensao-deformacao dos materiais.

Entretanto, ha uma maneira aproximada de se considerar a néo
linearidade fisica, tomando-se como rigidez das vigas e pilares os seguintes
valores reduzidos, na analise dos deslocamentos horizontais da estrutura.

Vigas: (Ebnee = 05 E¢ . g
Pilares: (El)yip = 08.E¢ . Ig ou

(EbNne = 0,7 . Eg . I paraambos.

onde:
(El)yLF : modulo de rigidez com consideragdo da nao-linearidade
fisica do material,
Ec: valor secante do médulo de elasticidade longitudinal do
concreto, dado por 0,9.6600. \/fx+3,5 [MPal;

Ic : momento de inércia da se¢do bruta.
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Deve-se lembrar que esses valores reduzidos sao aproximados e
devam variar com a taya de armadura.

4.4 Consideracdao da alvenaria na verificacdo da
estabilidade global

Os esforcos de 2.8 ordem globais existem devido a uma posi¢ao

deformada da estrutura, que surge principalmente perante as agoes
horizontais de vento. Entretanto, essas agdes sO conseguem solicitar a
estrutura de um edificio, deformando-a, se existir o elemento de fechamento
entre vigas e pilares, ou seja, a alvenaria obstruindo o vento.

Levando em conta essas consideragbes, que a primeira vista
podem parecer Obvias, deve ser lembrado que se alvenaria € necessaria a
existéncia da acdo com certeza estard presente na sua absorgao,
enrijecendo o sistema de porticos do edificio. A figura 4.4 ilustra o que
ocorre em um painel de pértico solicitado por agao horizontal.

Al

alvenaria \
R L 7
F /’—\ i
h
F \
- /-
- \\ h
s
- . - 7 -
F \ n
- 7 —
\ h
ST el Yo rd f -
V2 N A
14 ! ¢ -
Ty T,

FIGURA 4.4 - Contribuicao da alvenaria para o enrijecimento dos paineis de
portico

A consideracao da contribuigdo da alvenaria em cada painel de
portico poderia ser feita, por exemplo, modelando-a como uma barra de
rigidez tal, que simule seu efeito de travamento, como mostrado na figura
4.4.
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Sem duvida, novos modelos de portico tridimensional e
associagao plana de paineis que contemplassem essa idéia apresentariam
deslocamentos horizontais menores, indicando o aparecimento de esforgos

de 2.2 ordem reduzidos ( parametro d¢ instabilidade o ¢ cogficiente 7 com

valores mais baixos).
Dentre as varias caracteristicas de uma alvenaria que

influenciariam seu desempenho nessa funcao de enrijecimento dos porticos
estdo o tipo ea qualidade do material, com relevante importéncia.

Assim sendo, em obras com pouco controle de qualidade torna-se
perigoso contar com a colaboracgao da alvenaria.

Como  E€ngenneiros, 03 projelis@s  estruturais  devem (e

conhecimento dessa colaboracdo e, ao mesmo tempo, saber avaliar a
conveniéncia de dela usufruir em cada um de seus projetos.

4.5 Esforcos devidos ao desaprumo

Nas estruturas de edificios formadas por porticos e pilares-parede
devem ser consideradas as imperfeicbes geométricas dos eixos das pecas

verticais na estrutura descarregada (desaprumo).
Segundo o TEXTO BASE PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992),

numa anélise global da estrutura deve ser considerado, para cada portico
em seu plano, o desaprumo mostrado na figura 4.5, sendo o angulo
global 6, devido as imperfeigbes geométricas (angulo de desaprumo) dado

pela expressao 4.7.

o

]
Y
1]

y——
Lo,

FIGURA 4.5 - Desaprumo em portico plano
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n : numero de pilares continuos do portico;

By = 00 f ) 0,005 (rad);

{ - altura da estrutura, em metros.

Como j4 citado anteriormente, quando a estrutura for considerada

de nos moveis permite-se, em alguns casos, considerar os esforgos de 2.4
ordem globais a partir da majoragéo (por y, ou k) dos esforgos de vento e
dos oriundos do desaprumo.

Os esforcos de vento sdo os devidos as agdes horizontais reais,

enquanto os do desaprumo podem ser encarados como provenientes de
ac6es horizontais ficticias correspondentes a inclinag&o acidental.

As acgbes horizontais ficticias AH; para cada nivel de um portico

sao mostradas na figura 4.6, sendo determinadas pela expresséo 4.8.

AH; L1 L2 V13 \{/— ij
l | 1 | ‘
l { | | |
Y, Vv Iy VA .
H 32 33
BH3  y3L oy gyt Y_il._ |
V. V \Y { V .
bHz _ y 21 22 ez y'2i 4
|
| 1
OHy Vi1 Vip Vi3 Y_V1 j ]
- - ] =1 |
| ‘.
| i
| !

FIGURA 4.6 - Acbes horizontais ficticias em portico devido ao desaprumo
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N
AHj = ) Vij-g84 (4.8)
=1

onde:
n : nimero de pilares continuos do pértico;
Vij : agdo vertical aplicada ao pilar j somente pelo andar i;
Oa : éngulo de desaprumo do pértico, em radianos.

Obs: Em se tratando de angulos muito pequenos, como € o caso do angulo
de desaprumo, é perfeitamente razodvel considerar tg 6, =0, em
radianos.

Fazendo isso para todos os porticos de uma dire¢gdo tem-se a
acao total horizontal ficticia para essa diregdo, que somada a real (do vento)
pode ser majorada a fim de se levar em conta, de maneira aproximada, os
efeitos de 2.2 ordem.

4.6 Analise da estabilidade global do Edificio Vitoria
Régia

Sera analisada a possibilidade de dispensa da consideragido dos
esforgos de 2.2 ordem globais para o Edificio Vitéria Régia, através do
parametro de instabilidade a e do coeficiente y;.

Utilizam-se os modelos tridimensional (SAP-90) e de associagao
plana de painéis (PPLAN-4) para que uma comparagdo entre seus
resultados possa ser feita.

Os dados apresentados a seguir, obtidos anteriormente, s&o
necessarios & andlise da estabilidade global.

- altura total do edificio : 52,70 m
- nimero de pavimentos : 17 + 1 cobertura
- rea do pavimento tipo: 344,5 m2
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- acao vertical caracteristica média por pavimento : 10,4 kN/m?2

- a¢ao aproximada da caixa d'agua e casa de maquinas : 500 kN

- a¢do horizontal (média uniformizada) de calculo na diregdo x : 15,75 kN/m
- deslocamento médio do topo (dir. x) segundo modelo tridimensional:5,1 ¢cm

- deslocamento do topo (dire¢do x) segundo modelo plano : 5,8 cm
- a¢ao horizontal (média uniformizada) de calculo na diregao y : 50,84 kN/m

- deslocamento do topo (diregdo y) segundo modelo tridimensional : 8,1 ¢m
- deslocamento do topo (diregéo y) segundo modelo plano : 9,7 cm

A figura 4.7 mostra as diregbes x e y do Ed. Vitoria Regia.

[

Vento X
_>

Vento Y

FIGURA 4.7 - Planta esquematica do edificio com as diregbes x e y

Seguem-se os calculos do parametrc de instabilidade a e do

coeficiente y5.

4.6.1 Parametro de instabilidade a

De acordo com a expressao 4.2, tem-se:
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N
o —H. | —f

Eeq

Considerando que a cobertura conte com 70% das agoes
verticais que atuam nos outros pavimentos, pode-se estimar a agao vertical

caracteristica na fundagao:

N, =17,7 (344,5.10,4) + 500 = 63915,5 kN

ajim [TEXTO BASE PARA A REVISAO DA NB1/78 (1992)] = 0,6
ajim [VASCONCELOS (1987)] = 0,8

Segue-se o célculo do pardmetro de instabilidade a para as duas
diregGes do Edificio Vitoria Régia.

a) Direcao x

Utilizando o modelo tridimensional através do software SAP-90,
obtém-se:

qH* 1575.52704

_ 8 2
8a - 80051 ~ 228107 kNm

(Eog =

Ou seja:

915,5
a =5270. —&-——g =077
298.10



148

Com 0 modelo da associagdo plana de paingis (PPLAN-4)
chega-se a um valor menor para o médulo de rigidez equivalente:

4 4
CqH* 1e7E270% g,
Bleq="ga = gogs - 262107 KNm

Sendo o parametro de instabilidade a igual a:

1
a =5270. —S—eﬁ-% =0,82
262.10

O modelo tridimensional sem ddvida conduz a um valor mais
representativo com o = 0,77, o que corresponde aproximadamente a uma
diferenga de 6,5% em relagdo ao resultado do modelo plano.

Considerando esse valor, segundo 0 TEXTO BASE PARA A
REVISAO DA NB1/78 (1992) sera necessdria a consideragdo de esforgos
de 2.2 ordem para a dire¢éo X, pois o > ojj,; = 0,60.

Segundo VASCONCELOS (1987) isso ndo seria necessario, pois
teria-se a < oy = 0,80.

b) Direcao y

Com o modelo tridimensional chega-se a:

qH* 5084.5270%

_ _ 8 2
(Eeq="ga = gooar = 00510 kNm

Assim o parametro de instabilidade o € dado por:
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w=5270, 2199 _ 54
6,05.10

Utilizando o modelo da associagfio plana de painéis novamente
obtém-se um valor inferior para 0 médulo de rigidez equivalente do edificio:

4 4
_qH* 5084.5270% 8 1D
Eleq =g = 50097 - 20510 kN.m

Naturalmente, o parametro de instabilidade o ter4 maior valor do
que o fornecido através do modelo tridimensional:

3915,
o = 5270. 6———58—- — 059
5,05.10

A diferencga entre os valores nesse caso atinge 9,2%.
Concluindo, nessa dire¢gdo néo serd necessdria a consideragao
dos esforcos de 2.2 ordem, ja que o < ayjy = 0,60 para ambos os modelos.

4.6.2 Coeficiente vz
De acordo com a expressao 4.5, tem-se:
Yz =T AMd
My,d

O valor do deslocamento horizontal (€) do pavimento localizado
4 meia altura do edificio serd tomado como sendo igual & metade do

deslocamento do topo.
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Segue-se o caleulo do coeficiente y, para as duas direges do
Edificio Vitéria Régia.
a) Dire¢ao x

Considera-se o edificio submetido ao seguinte momento de

tombamento em 1.2 ordem:

w.H>  1575.52702

My,d =
2 2

= 218711 kN.m

Com o modelo tridimensional (SAP-90) obtém-se o deslocamento
do pavimento situado a meia altura do edificio € 0 momento fletor de 2.2
ordem em sua base:

0,051
AMd= Ng.e= (1,0.63915,5).’T = 1629,8 kN.m

E portanto:
1 1081
YZ="7""16298 ~ "
"~ 218711

Através do modelo da associagdo plana de painéis (PPLAN-4)
chega-se a um momento fletor de 2.2 ordem na base do edificio igual a:

0,058
AM,d =Ng.e =(10.63915,5 T = 1853,6 kKN.m
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Isso resulta num valor um pouco maior para o coeficiente y,
(1,01%):

1
Yz= ,_ 18536
218711

= 1092

Para essa diregéo ambos os modelos indicam que a estrutura é
de nés fixos (yz < 1,1), podendo-se a principio desprezar os efeitos de 2.2
ordem, embora se aproximem muito de 10% dos de 1.2 ordem (valor limite).

b) Direcéo y

O momento de tombamento (1.2 ordem) considerado atuante
sobre o edificio sera:

w.H?  50,84.52,70°

= 70598,7 KNm
2 2

My, d =

Com o modelo tridimensional (SAP-90) tem-se:

0,081
AM,d=Ng.e = (10.6391 5,5).—2— = 2588,6 kNm

E portanto:

]
Y2= 25886
705987

= 1,038
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Utilizando o modelo da associagéo plana de painéis (PPLAN-4)
obtém-se um valor superior para 0 momento de 2.2 ordem:

0,097

AMd = Ng.€ = (10.639155). =5 — = 30999 kNm

O coeficiente y, tera também valor maior (0,77%):

]
Yz = 30999
705987

= 1046

Assim, para essa dire¢gdo tem-se uma estrutura de nos fixos, uma
vez que yz < 1,10, para ambos os modelos.

4.6.3 Consideracdes sobre a andlise da estabilidade
global

A andlise da estabilidade global do Edificio Vitdria Régia indica
que na diregéo y a estrutura de contraventamento é rigida o suficiente para
ser considerada de nés fixos.

Jé na diregdo x a estrutura tem deslocamentos horizontais que
praticamente obrigam a sua classificagdo como de nds mdveis,
apresentando esforgos de 2.2 ordem consideraveis (em torno de 10% dos
de 1.2 ordem).

Ha estruturas em que os deslocamentos horizontais s&o grandes
e que, ndo obstante, dispensam a consideracdo dos efeitos de 2.2 ordem
por serem pequenos, ainda assim, os acréscimos percentuais de esforgos
solicitantes produzidos pelas agbes verticais perante a esses
deslocamentos.
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De certa maneira, isso acontece no Edificio Vitoria Régia. Para a
direcdo x (de menor exposicao ao vento) 0s deslocamentos horizontais
apresentaram valores menores do que para a sua diregdo ortogonal
(diregdo y). Todavia para essa mesma diregdo x 0s acréscimos percentuais
de esforgos solicitantes (devidos a posigdo deformada) em relagdo aos ja
existentes em 1.2 ordem foram maiores. Isso acaba tornando conveniente a
consideracdo desses esforgos adicionais nessa dire¢ao.

Para a direcdo y, apesar dos valores absolutos de esforcos

oriundos da posigdo deformada serem maiores, podem ser desprezados por
representarem acréscimos percentuais pequenos.

Em suma, isso acontece com o Edificio Vitéria Régia porque a
dire¢cdo y possui uma estrutura mais rigida de contraventamento. Basta
verificar que o médulo de rigidez equivalente para calculo do parametro de
instabilidade o é bem maior para essa diregéo.

A magnitude dos esforgos de 2.2 ordem deve ser sempre
avaliada em relagdo aos esforcos de 1.2 ordem. E por isso que a relagéo
entre o deslocamento do topo e a altura do edificio ndo pode ser utilizada
como parametro de estabilidade global, procedimento as vezes adotado por
projetistas estruturais. O valor dessa relagdo deve servir apenas para

avaliar a deformagéo do edificio.
Deve-se ressaltar, ainda, a proximidade entre os resultados

oriundos dos dois modelos (tridimensional e plano), principalmente quanto
ao coeficiente y5. Isso confirma a validade do modelo da associagéo plana

de painéis na andlise da estabilidade global de edificios.



5 CONCLUSOES

Nos dias atuais ndo h4 como prescindir do auxilio da informética
no que se refere a projetos de estruturas de edificios em concreto armado.

Entretanto jamais pode-se desprezar o conhecimento sobre o
comportamento estrutural e as hipéteses adotadas, aspectos muitas vezes
ocultados pelos programas de computador.

Deve-se lembrar sempre que a ado¢do de modelos coerentes
bem como a andlise correta dos resultados passam obrigatoriamente por
esse conhecimento.

E é nesse sentido que o confronto apresentado neste trabalho
entre o0s resultados de modelos simplificados, que explicitam o
comportamento estrutural, e de modelos auxiliados por softwares, que por
sua vez conduzem a resultados matematicamente mais precisos, torna-se
muito importante tanto profissional quanto didaticamente.

Espera-se que o conteido do trabalho contribua para a fixagéao
da idéia de que a engenharia ndo é uma ciéncia exata, sendo que a criagdo
de modelos que melhor retratem a realidade estrutural ndo deixa de ser uma
arte.

Todo modelo estrutural possui um nivel de aproximagéo referente
a hipéteses proprias, o qual deve ser obrigatoriamente conhecido e
explicitado.

Por exemplo, até mesmo o modelo tridimensional submetido a
acoes verticais, cujos resultados foram aqui por varias vezes considerados
como referéncia, possui 0 seu nivel de aproximagéo.

Ora, a totalidade das agbes verticais foi considerada aplicada de
uma sO vez na estrutura inteira. A partir desta hipétese, algumas vigas-tipo
apresentaram em suas extremidades resultados de momento fletor
altamente crescentes com a altura do edificio, devido as deformagoes
diferenciadas dos pilares de apoio em cada pavimento.
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lsso & uma aproximagdo assumida, que enfretanto permitiu a
observagdo de um fendmeno que realmente ocorre, em proporgdes um

pouco diferentes e de dificil determinacao precisa.

Na verdade, parte das agbes verticais (peso-proprio de lajes,
vigas e pilares) é introduzida de forma incremental sobre estruturas que
acompanham o desenvolvimento da construgéo, pavimento por pavimento.

Desta maneira, todo pavimento apoia-se em uma estrutura ja

parcialmente deformada por suas agbes particulares de peso-proprio.
Pensando somente nessas agdes as vigas do pavimento apoiado nao

estariam sofrendo "recalques", mas sim sendo concretadas sobre uma
estrutura ja deformada.

Porém a concretagem de todos os outros pavimentos superiores
estaria contribuindo para a deformagao de seus pilares e submetendo suas
vigas a situagdes semelhantes, agora sim, a recalques de apoio.

Quanto as agdes nao referentes ao peso-préprio de vigas, lajes e
pilares, estas normalmente sdo aplicadas nos pavimentos apdés toda a
estrutura ja concretada. Nesse caso o modelo global tridimensional
considerado estaria condizente com a realidade.

No que diz respeito as agdes horizontais, a consideragdo do
vento atuando estaticamente sobre o modelo tridimensicnal também
constitui-se em uma aproximagao.

Outro aspecto importante do trabalho refere-se a consideragdes
feitas sobre alguns itens da NB1/78 (1978).

Por exemplo, em relacdo as agdes de vento seu texto é confuso,
e porque nao dizer ineficiente. J& sobre a verificagdo da estabilidade global
como meio de se avaliar os esforgos de 2.2 ordem, esta norma é totalmente
omissa.

Quanto a permissao de se considerar as vigas de edificios como
continuas, os resultados desse trabalho mostram que esse item deve ser
analisado com muito cuidado pela Comissao de Estudos da revisdo da
NB1/78. Deve ficar claramente explicitada a possibilidade de vigas-tipo
apresentarem esforcos bem distintos ao longo da altura do edificio
submetido as agbes verticais.

Também, decorrente desssa permissdo, a NB1/78 (1978) admite
que ndo sejam considerados momentos fletores nos pilares intermediarios
das vigas quando atuantes as agdes verticais. Os resultados deste trabalho
mostram que isso pode ser perigoso em determinados casos.
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Algumas préticas adotadas tradicionalmente por projetistas
estruturais como majorar as agdes verticais para considerar a agao de vento

em vigas ou adotar a relacio entre o deslocamento do topo e a altura do
edificio como pardmetro de estabilidade global foram aqui condenadas, com

a apresentagao de exemplos numericos,
Com relagao a propostas para trabalhos futuros destacam-se trés

topicos comentados, mas que ndo tiveram seus estudos mais aprofundados.
Um deles diz respeito & contribuigdo da alvenaria para a
estabilidade global de edificios em concreto armado. A principio, a alvenaria

poderia ser modelada através de barras com rigidez tal que simulasse seu
efeito de travamento nos painéis de portico. Um estudo feito com ensaios
em modelos reduzidos num laboratério seria necessario e extremamente
atil.

Um outro topico refere-se ao estudo de um método simplificado
para determinagdo, até para efeito de pré-dimensionamentos, da absorcao
de agdes horizontais por parte de nlcleos estruturais em edificios. Sabe-se
que esses elementos devem ser evitados por absorverem grande parte das
acées de vento, originando geralmente elementos de fundagao
extremamente volumosos, de dificil execugdo e com alto custo.

Finalmente, o terceiro tépico é relativo & pesquisa aprofundada
sobre o processo P-A, para andlise da estabilidade global e determinagao
de esforgos de 2.2 ordem em estruturas de edificios. Seria interessante a
elaboracao de softwares que auxiliassem esse estudo.
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ANEXO

As figuras a seguir mostram desenhos gerados pelo aplicativo
SAPLOT, a partir do processamento do modelo tridimensional do Edificio

Vitéria Régla através do software SAP-00.
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FIGURA A1 - Vista do modelo em perspectiva
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FIGURA A2 - Vistas em perspectiva das posi¢oes deformadas devido a
acao de vento atuando segundo as diregbes X e Y
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FIGURA A3 - Vistas do modelo nas diregées X e Y
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FIGURA A4 - Vistas nas direcées X e Y das posigoes deformadas devido a
acao de vento atuando segundo as diregdes Y e X
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FIGURA A5 - Vista em planta do 1.2 pavimento (térreo)
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FIGURA A6 - Vista em planta da posigio deformada do 1.° pavimento
devido a acao de vento atuando segundo a diregao X
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FIGURA A7 - Vista em planta da posi¢do deformada do 1.9 pavimento
devido & acéao de vento atuando segundo a dire¢ao Y



FIGURA A8 - Vista em perspectiva da posi¢ao deformada do 1.9 pavimento
devido a agdo de vento atuando segundo a diregao X
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FIGURA A10 - Vista em planta do 2.9 pavimento (mezzanino)
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FIGURA A11 - Vista em perspectiva da posigao deformada do 2.0 pavimento
devido 4 acao de vento atuando segundo a diregao Y
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FIGURA A12 - Vista em planta do 3.9 pavimento (transigao)
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FIGURA A13 - Vista em perspectiva da posigao deformada do 3.° pavimento
devido 2 agao de vento atuando segundo a diregao Y
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FIGURA A14 - Vista em planta do pavimento-tipo (4.° ao 18.° pav.)
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FIGURA A15 - Vista em perspectiva da posi¢do deformada do 4.0 pavimento
devido & acéo de vento atuando segundo a dire¢ao Y
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FIGURA A16 - Vista em planta da posi¢ido deformada do 18.° pavimento

devido & acao de vento atuando segundo a diregao X



173

[ T B A
1] E .
-
i i
———— "} H E
— ' P
i
E
i
i
i
i
. P = - e -
ﬁ :
| S
f .
i A—
I - : 1
1 [
E
| |
E ¥
sg EE
‘ i
P ]
i i
| |
L [
- g
] - 1 i
| B!
| §
| [
| |
§
e — i _ i i3 _

FIGURA A17 - Vista em planta da posigao deformada do 18.0 pavimento
devido & acéo de vento atuando segundo a diregdo Y
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FIGURA A18 - Vista em perspectiva da posi¢éo deformada do 18.°
pavimento devido a agao de vento atuando segundo a diregao X
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FIGURA A19 - Vista em perspectiva da posi¢do deformada do 18.°
pavimento devido a agao de vento atuando segundo a dire¢ao Y
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