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RESUMO

AVALIACAO DA RIGIDEZ DE PORTICOS
TRIDIMENSIONAIS DE CONCRETO ARMADO

Autor: Janes Cleiton Alves de Oliveira

Orientador: Guilherme Sales S. de A. Melo

Co-Orientador: Eldon Londe Mello

Programa de P0s-Graduacao em Estruturas e Construcéo Civil
Brasilia, Marco de 2009

A avaliacdo da rigidez de porticos tridimensionais € importante para aferir a confiabilidade
de projetos estruturais, principalmente os que envolvem edificios altos, frente aos estados
limites Gltimos e de utilizacdo. Nos edificios de concreto armado, esta avaliacdo é realizada
através de uma andlise da estabilidade global seja por processos aproximados,
determinando o parametro de instabilidade o e o coeficiente y, e/ou, por processos mais
rigorosos, utilizando por exemplo o método P-A ou uma analise criteriosa de segunda
ordem.

Este trabalho visa contribuir para a avaliacdo da rigidez de porticos de concreto armado
considerando alguns fatores que julgamos relevantes para a analise como: o aspecto
tridimensional da estrutura, a interacdo conjunta dos elementos lajes — vigas — pilares, o
fator de carga de colapso plastico, o fator de carga critica de Euler e as freqiiéncias naturais,
obtidas através de uma analise de vibragdes livres.

Através de modelagens numéricas, baseadas no método dos elementos finitos (MEF),
foram produzidos programas, em linguagem Fortran, que permitem avaliar o
comportamento de porticos em uma andlise elastoplastica incremental, andlise de
instabilidade elastica e analise de freqiéncias naturais sob vibracBes livres. S&o
apresentadas correlacbes entre todos os parametros envolvidos obtidos de forma
simplificada (parametro o € y;) e através de processos rigorosos (Ac, A¢r € ®), utilizando o
MEF. Os programas desenvolvidos sdo utilizados em exemplos reais de estruturas de
edificios mostrando o grau de influéncia de cada parametro na rigidez do arranjo estrutural.

Palavras-Chave: Concreto Armado — Pérticos — MEF — Estabilidade — VibragGes Livres
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ABSTRACT

EVALUATION OF STIFFNESS IN THREE-DIMENSIONAL
FRAMES OF REINFORCED CONCRETE

Author: Janes Cleiton Alves de Oliveira

Advisor: Guilherme Sales S. de A. Melo

Co-Advisor: Eldon Londe Mello

Post-graduate Course in Structures and Civil Engineering
Brasilia, March - 2009

An evaluation of stiffness in three-dimensional frames is important to ensure safety in
structural projects, especially in tall buildings, where both ultimate limit state and
serviceability limit state have to be considered. In reinforced concrete buildings, this
evaluation is calculated through an analysis of global stability, either through approximate
methods, determining the parameter of instability o and y, parameters or by more
demanding methods, for example, using the P-A analysis.

This work aims to contribute to an evaluation of strength in reinforced concrete frames. It
considers a few factors which the author deems relevant to the analysis such as:

1. the tri-dimensional aspect of the structure.

2. the combined interaction of slabs, beams and columns.

3. the plastic collapse load factor.

4. the critical load factor.

5. natural frequencies.

Using numerical models based on the method of finite elements (FEM), software programs
were developed in Fortran language. They allow an evaluation of the behavior of frames in
an incremental elastoplastic analysis, in an elastic stability analysis and in one of natural
frequencies under free vibrations. Correlations are presented among all of the involved
parameters, which were obtained from the simplified methods ( o and vy, parameters) and
from the more rigorous methods (A¢, A € ®), using FEM. These software programs are
used in actual building structures and show the degree of influence of each parameter which
contributes to the stiffness of the structural framework.

Key-words: reinforced concrete — frames — FEM — stability — free vibrations
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1 - INTRODUCAO

1.1 APRESENTACAO DO PROBLEMA E MOTIVACAO

A presenca de edificios altos estd cada vez mais frequente nos grandes centros
urbanos e desafiam a cada dia os projetistas de estruturas, na concepcdo de arranjos
estruturais eficientes, capaz de suportar acdes que lhes sdo impostas com deslocamentos
admissiveis. Os avancos obtidos com a tecnologia dos materiais, projetos mais sofisticados
de elevadores, o surgimento de computadores e softwares que permitam uma analise mais
realista do comportamento das estruturas sdo alguns dos fatores que viabilizaram a
construgdo de concepgdes cada vez mais altas e esbeltas.

As torres altas tém sido erguidas com estruturas formadas exclusivamente de
concreto armado, arranjos estruturais predominantemente metalicos ou uma concepgao
denominada “mista”, utilizando porticos metalicos aliados a ndcleos rigidos de concreto.

Em menos de 100 anos, de 1931 até os dias atuais, percebe-se um acréscimo significativo

na altura e na esbeltez dos edificios.
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Figura 1.1 — Edificios Altos do Mundo (fonte: Council on Tall Buildings and Urban Habitat)



Observando a figura 1.1, que apresenta uma comparacao entre os dez edificios mais
altos do mundo, percebe-se que o edificio Burj Dubai , que esta sendo construido
atualmente nos Emirados Arabes, com uma altura total prevista para 610 metros, supera em
muito o edificio Empire State, de 381 metros, inaugurado em 1931 na cidade de Nova York
e considerado como grande representante dos edificios altos no mundo.

Sabe-se que 0 projeto e execucdo de um edificio alto é uma tarefa extremamente
laboriosa e que deve ser tratada com muita responsabilidade e planejamento. No que tange
ao projeto estrutural, muitos fatores devem ser levados em consideracdo de forma a prever
0 comportamento destes edificios frente a diversas acGes que lhes sdo impostas. A
avaliacdo da rigidez destas torres, sobretudo da estabilidade global, é de suma importancia
para viabiliz&-las. Alguns fatores como os efeitos de segunda ordem, a consideracdo da
acao do vento, efeitos de abalos sismicos e a interagcdo solo-estrutura que, normalmente, sdo
negligenciados em projetos de menor porte, Sd0 itens essenciais no projeto e que
possibilitardo a constru¢do de um edificio alto de forma segura e econémica.

Uma avaliacdo da rigidez dos edificios de concreto armado abordando os
pardmetros de estabilidade previstos nos codigos normativos e a correlagdo com outros
parametros como o fator de carga critica de Euler, o fator de carga de colapso plastico e as
freqUéncias naturais obtidas em uma andlise de vibracGes livres constitui o foco principal

deste trabalho e serd pormenorizado nos capitulos seguintes.

1.2 OBJETIVOS GERAIS E ESPECIFICOS DO TRABALHO

Como objetivos gerais, este trabalho se propde a contribuir na avaliacdo da
estabilidade global de edificios de concreto armado considerando o aspecto tridimensional
dos porticos, o lancamento estrutural e as acdes atuantes. Sera proposto um sistema
computacional, em linguagem FORTRAN, baseado no método dos elementos finitos, capaz
de analisar o comportamento de pérticos tridimensionais em uma analise elastica,
elastopléstica, de instabilidade e das freqiiéncias naturais de vibracao.

S4ao estes 0s objetivos especificos deste trabalho:
1. Proceder a analise de instabilidade elastica de porticos tridimensionais levando-se

em consideragdo o comportamento conjunto de lajes, vigas e pilares e definindo o



fator de carga critica de flambagem, denominada ““fator de carga de Euler”, para os

edificios de concreto armado;

2. Atraves de uma analise elastopléstica incremental, considerando as segdes
transversais dos elementos estruturais e armaduras admitidas, definir o fator de

carga de colapso plastico de porticos tridimensionais;

3. Determinar as freqiéncias naturais de porticos tridimensionais através de uma

andlise de vibragoes livres;

4. Correlacionar os resultados obtidos neste trabalho para o fator de carga critica de
flambagem, fator de carga de colapso plastico e freqliéncias naturais com
pardmetros e métodos utilizados pelos projetistas como o parametro a, o coeficiente

v, € 0 método P-A;

5. Estabelecer algumas comparagfes com concepgdes estruturais publicadas na
literatura e exemplos reais de edificios projetados. Apresentar algumas conclusdes

sobre as correlac@es realizadas nos casos estudados.

1.3 METODOLOGIA

A fim de atingir os objetivos propostos buscou-se inicialmente uma revisdo
bibliografica sobre referéncias que tratavam de assuntos pertinentes a este trabalho como
efeitos de segunda ordem em edificios, parametros de instabilidade, modelagem numérica
de porticos tridimensionais, analise de instabilidade elastica, plasticidade e anélise
dinmica.

As analises necessarias neste trabalho foram realizadas através de 4 programas,
desenvolvidos pelo autor, utilizando a linguagem FORTRAN, possibilitando a andlise
elastoplastica, analise de instabilidade elastica e a analise de vibragdes livres. Optou-se pelo
desenvolvimento de programas proprios onde seria facilitada a implementacdo das
hipoteses de calculo e a possibilidade de fazer varias simulagdes, de uma maneira mais

conveniente para o trabalho. No inicio do trabalho pensou-se em trabalhar com softwares
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comerciais disponiveis no mercado e esta idéia logo foi descartada devido a dificuldade de
implantagdo das sub-rotinas em pacotes fechados, principalmente as subrotinas utilizadas
na analise elastoplastica.

Objetivando calibrar e validar os resultados dos programas desenvolvidos optou-se
por exemplos j& consagrados na literatura variando-se a discretizacdo em cada modelo,
monitorando esforcos e deslocamentos e comparando os resultados com softwares
conhecidos como o SAP2000 e o TQS. Nas andlises realizadas sdo necessarios como
entrada de dados as caracteristicas geométricas dos elementos estruturais, tipo de material
(mddulo de elasticidade e coeficiente de Poisson) e a informacdo prévia das armaduras de
pilares, vigas e lajes. Estas armaduras foram obtidas através de uma anélise elastica inicial e
para o dimensionamento das armaduras, utilizou-se o software TQS, com versdo em
conformidade com a NBR6118/2003.

1.4 APRESENTACAO DOS CAPITULOS

Uma vez exposto o problema a ser estudado e estabelecido uma metodologia de
modo a dar indicacdes que servirdo de base para que se alcancem o0s objetivos deste
trabalho, no capitulo 2 serdo descritos os fundamentos tedricos utilizados na montagem dos
programas utilizados nas analises numéricas. Sao descritos os teoremas que regem a analise
plastica, as bases tedricas utilizadas para a analise de instabilidade e de vibragdes livres
sendo tratada como um problema de autovalores e autovetores. S&o realizadas simulacfes
utilizando uma estrutura bastante simples, a coluna de Euler. O comportamento de um
edificio alto é assimilado neste trabalho ao de uma coluna esbelta e sdo monitoradas
algumas informacgdes como o fator de carga de colapso plastico, fator de carga critica de
Euler e as freqiiéncias naturais com os respectivos modos de vibracao.

No capitulo 3 sdo pormenorizados 0s programas desenvolvidos neste trabalho.
Basicamente foram confeccionados 4 programas denominados: ALEL (analise linear
elastica), AEPI (andlise elastoplastica incremental), AIEL (analise de instabilidade elastica)
e ADVL (andlise dindmica sob vibracdes livres). Nesta parte sdo apresentadas as hipdteses
de calculo, os fluxogramas, as subrotinas principais e exemplos utilizados para calibracéo e

validacao.



Os resultados obtidos com exemplos de estruturas reais sdo detalhados no quarto
capitulo. Trabalhou-se com quatro exemplos de edificios, com variacdo do numero de
andares e da tipologia estrutural. As respostas obtidas nestes exemplos sdo comparadas com
indices sugeridos pela NBR6118/2003. No capitulo 5 sdo apresentadas as consideragdes

finais e sugestdes para trabalhos futuros.



2 - FUNDAMENTOS TEORICOS

2.1 HISTORICO SOBRE A AVALIACAO DA RIGIDEZ DOS
EDIFICIOS DE CONCRETO ARMADO

Observando o processo construtivo no Brasil pode-se notar o quanto se evoluiu na
concepcao das estruturas dos edificios de concreto armado. A Norma brasileira de 1960
sequer fazia men¢do sobre a necessidade de consideragdo dos efeitos do vento nas
estruturas de concreto armado e a rigidez dos edificios era garantida por concepcdes
aporticadas, com pilares pouco espacados e contraventados por alvenarias bastante
espessas. Nesta época, a avaliacdo dos efeitos de segunda ordem nos porticos era uma
tarefa bastante dificil, para nao dizer impossivel, diante da impossibilidade de se contar
com computadores e softwares que dispde-se nos dias atuais. A sensibilidade dos
projetistas e o monitoramento de estruturas ja construidas serviam como base para futuros
projetos, cada vez mais altos e esbeltos.

A Norma brasileira de 1978 (NB1/1978), menciona em seu item 3.1.1.3, aspectos
referentes a obrigatoriedade da consideragdo do vento em estruturas onde esta agdo possa
produzir efeitos estaticos ou dindmicos importantes e nas estruturas com nés deslocaveis,
nas quais a a altura seja maior que 4 vezes a largura menor, ou em que, numa dada direcao,
o numero de filas de pilares seja inferior a 4. A grande questdo era como medir a
deslocabilidade da estrutura confiando apenas no numero de pilares em filas ou em uma
relacdo simples entre a altura e a largura da edificagdo. Muitos edificios foram projetados a
partir de 1978 apoiados neste critério mas sabe-se que os efeitos de segunda ordem podem
ser significativos, independente do niimero de pilares ou de uma relagdo simples entre a
altura e a largura.

Um critério importante na avalia¢do da rigidez dos edificios foi proposto por Beck e
Konig, em 1966. Por este critério, quando os efeitos de segunda ordem sdo inferiores a 10%
dos correspondentes efeitos de primeira ordem, a estrutura ¢ considerada de nos fixos.
Segundo os mesmos pesquisadores, nestes 10% estdo incluidas as incertezas das hipoteses
de carregamento de vento. Nestas estruturas, os efeitos de segunda ordem podem ser

desprezados na estrutura global restando apenas a verificagdo dos pilares isoladamente.



Mas se os efeitos de segunda ordem excederem a 10%, a estrutura ¢ considerada de nds
moveis e 0s mesmos ndo podem ser desprezados. Fica a cargo do projetista uma analise de
segunda ordem do conjunto, levando em consideragao a nao linearidade geométrica e a nao
linearidade fisica (Franco, 1985).

Projetar um edificio alto sem avaliar a magnitude dos efeitos de segunda ordem ¢
uma decisdo muito arriscada pois as conseqiiéncias podem variar desde simples patologias
em elementos nao estruturais (paredes de vedagdo, caixilhos, vidros, etc.) até o
comprometimento da estabilidade global podendo ocasionar o colapso da estrutura. As
patologias originadas pela concepcao estrutural estdo cada vez mais frequentes nas
estruturas atuais. Fusco (1993) ressalta que o aumento significativo dos vaos de vigas e
lajes, aumento das aberturas nas alvenarias, substitui¢do das alvenarias macicas por outros
materiais, inclusive materiais leves, a colocagdo de alvenarias sobre lajes sem estarem
suportadas diretamente por vigas sdo alguns dos fatores que contribuem para reducdo da
rigidez de edificios altos.

No que se refere ao projeto de edificios de concreto armado, a avaliacao da rigidez ¢
realizada através da adocdo de métodos simplificados e/ou rigorosos. Nos métodos
simplificados estdo incluidos o parametro o, o coeficiente y, e o método P-A. A
consideragdo da ndo linearidade nestes métodos ¢ feita de forma simplificada através da
reducdo da rigidez dos elementos estruturais que compde o arranjo estrutural. No método
rigoroso destaca-se a analise de segunda ordem com a consideragdo da ndo linearidade
levando-se em consideragdo aspectos intrinsecos do material concreto armado como a
fissuracao, deformacao lenta, retragdo, etc. A seguir sera feito um breve resumo de cada
parametro que usualmente ¢ utilizado nas andlises de estabilidade global, em edificios de

concreto armado.

2.1.1 O Parametro o

Este parametro de estabilidade foi adotado pela norma alemda DIN (1978) e,
posteriormente, pelo CEB, objetivando auxiliar o projetista de estruturas na avaliagdo da
deslocabilidade dos edificios. O parametro a foi proposto em 1966, por Beck e Konig, apds
analisar porticos rotulados, contraventados por parede atuante como viga vertical em

balango.



E calculado da seguinte forma:

a=H |- (2.1)

onde :
Py = carga vertical atuante ;
H = altura total da edificacao ;

E.lx = rigidez flexional.

A relagdo 2.1 ¢ originada a partir do estudo de uma barra fletida, articulada em suas
extremidades e submetida a uma carga axial. Quando a carga P atinge um valor critico, P =
Pcrit, a coluna alcanga o chamado ponto de bifurcacdo de equilibrio. Este ponto define um
estado limite onde a barra pode tomar uma das seguintes formas: a forma reta, que
caracteriza um equilibrio instavel ou, a forma fletida, com equilibrio estavel.

Para valores de P superiores a Pcrit (P > Pcrit), qualquer perturbagdo na barra faz
com que esta sofra flambagem e assuma a configuragdo deformada apresentada na figura

2.1.

P

Figura 2.1 — Analise da Coluna Isolada ( Parametro o)



Admitindo como sendo x a distancia da extremidade “A” a um ponto genérico “C”

(1)

da linha elastica e “y”, a correspondente deflexdo no mesmo ponto C, o respectivo

momento fletor na se¢do vale:
Mc=-P-y (2.2)

A equacdo diferencial que rege a deformagdo da barra pode ser escrita da seguinte

forma:
El -y" = Mc (2.3)

ou, numa forma mais detalhada:

WP o
Y e YT (2.4)

., . . X . ~
Trabalhando com uma variavel adimensional & = " para a abscissa, a expressao 2.4

pode ser reescrita da seguinte forma:

p.s?
El

y'(&)+ y(©)=0 (2.5)

v

Fazendo o’ = , a expressao 2.5 fica assim representada:

y'(&)+a’ y(&)=0 (2.6)

A equacdo diferencial apresentada em 2.6 tem como solucao geral:

y=A-senaé +B-cosaé (2.7)



As constantes A e B podem ser encontradas impondo as condigdes de contorno na

barra fazendo x = 0 e x =¢, na expressao 2.7:

x=0ey=0 — £E=0 — B=0

x=(ey=0 — E=1 — A .seno=0

Para A = 0, a barra apresenta o eixo reto e para sena = 0, tem-se que a =n . . O

valor critico corresponde ao menor valor para oo com n = 1. O valor de a.i: sera dado pela

expressdo 2.8 :

I:>cri
& oyt :E\/E_It =7 (28)

Beck e Konig (1966) apresentaram uma variacdo da equagdo diferencial 2.5,
adaptando-a a um modelo submetido a um carregamento @, uniforme e distribuido. A

expressao resultante ¢ a seguinte:

w-0*

y" (&) +a’ [y'(©)-&l'= T (2.9)

Segundo Vasconcelos (1998), a resolucdo da equacdo diferencial 2.9 foi obtida
empregando as func¢des de Bessel. A estrutura descontinua formada por pavimentos iguais e
superposta foi transformada em uma estrutura continua, tratada com recursos do calculo

diferencial. O valor de ¢ nesta situagdo ¢ dado por:

2 0
a = (p+EV,) (2.10)

Na expressao 2.10, o carregamento concentrado P foi substituido por duas cargas
distribuidas, p e Vv, que representam, respectivamente, o carregamento distribuido na
estrutura de contraventamento e contraventada. Foi adotado um niimero de pavimentos
igual a 4 justificando assim a transformac¢do do modelo descontinuo em continuo. O valor

critico para o coeficiente &, considerando n = 4 pavimentos, corresponde a:

10



:_(ptv)- £

acrit = 7>84 acrit = 2’80 (211)

Considerando que uma margem de seguranga adequada ocorre quando os momentos
de segunda ordem nao superem em 10% os respectivos momentos de 1°. ordem, o valor de
Ot fica limitado a 0,6, para n igual ou superior a 4 pavimentos. Para n até 3 pavimentos,

Beck e Konig (1966) sugeriram os limites:

n=1 — Olcrit = 0,3
n=2 - Olerit = 0,4

n=3 — Olerit = 0,5

Outros limites para o parametro o, de acordo com a forma da linha elastica do
edificio, foram apresentados por Franco (1985) diferindo, de acordo com o tipo de

contraventamento adotado (Figura 2.2).
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Figura 2.2 - Valores de oyjim de Acordo com o Contraventamento Utilizado

Para o célculo da rigidez flexional da estrutura necessita-se saber qual a inércia
equivalente do portico. Ela pode ser calculada assimilando-a como a inércia de um pilar
isolado em balango que apresente o mesmo deslocamento, no topo, para um mesmo
carregamento lateral (Figura 2.3). Este carregamento lateral pode ser concentrado, aplicado
no topo da estrutura, ou distribuido, ao longo da altura do mesmo. Os valores de E.lx podem
ser encontrados pelas relagdes 2.12 ¢ 2.13.
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3

_ b .
El, = 3a, sendo p, a carga concentrada ; (2.12)
q-H* o
El, = < sendo g, o carregamento distribuido . (2.13)
-3, )

Segundo Franca (1985), a utilizagdo da relagdo 2.13 parece ser um critério mais
conveniente para a determinagdo da rigidez equivalente pois representa de forma mais
realista o comportamento da elastica frente aos carregamentos horizontais que usualmente

atuam nos edificios como os provenientes da agdao do vento (figura 2.3).

|
]

\‘

Fm T

I~

VVV‘V!

—

“444444

‘V vy VVV‘VV

—
—
3*
—
tes

Sistema Real de Contraventamento Pilar Parede Isolado

Figura 2.3 - Simplificacdo Adotada no Calculo da Inércia Equivalente

O parametro o constitui, por assim dizer, um termometro na avaliacdo do estado de
saude da estrutura (Vasconcelos, 1985). Se este coeficiente for menor que certo valor
limite, os efeitos de segunda ordem podem ser desprezados na estrutura global, restando a
verificacdo dos pilares isoladamente. Se ultrapassar os limites estabelecidos, os efeitos de
segunda ordem tém que ser considerados, realizando uma andlise de segunda ordem da
estrutura. Nao se dispensa a consideragdo dos efeitos de segunda ordem nos pilares,
isoladamente, mesmo que se tenha comprovado a indeslocabilidade da estrutura.

Pelos critérios da NBR6118/2003, em seu item 15.5.2, os limites estabelecidos para

0 parametro o sao os seguintes:

a<02+0.1In, para n < 3 pavimentos;

a<0.6, para n > 4 pavimentos.
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O parametro a, calculado de acordo com a relagdo 2.1 e com resultados validos
dentro do regime elastico, ¢ muito util para avaliagdo de estruturas concebidas em alvenaria
estrutural ou constituidas de elementos pré-moldados. Para estruturas de nos rigidos,
geralmente os valores de o sdo elevados, ndo autorizando desprezar os efeitos de segunda
ordem. Vasconcelos (1985) afirma que pode-se reduzir o valor de a se a rigidez dos nds
denominados “monoliticos™, for considerada na analise.

Outra observacdo ¢ que os limites estabelecidos pelo CEB, para a estrutura de 1, 2
ou 3 andares, os valores de a sdo também exagerados. Vasconcelos (1985) sugere que
poderia ser substituido em dispensar a considera¢ao dos efeitos de segunda ordem, quando
o valor do coeficiente de instabilidade “a‘ for menor que 0,5 para porticos de 1 pavimento,
inferior a 0,55 para porticos de 2 pavimentos e inferior a 0,75 para porticos de 3
pavimentos.

O parametro « ¢ muito utilizado pelos projetistas de estruturas por oferecer uma
resposta satisfatoria acerca da rigidez da estrutura e por ser de facil obtencdo. A
desvantagem do pardmetro o ¢ que, para estruturas de nds moveis, o projetista ndo tem
nenhuma informacao sobre a magnitude dos esfor¢os de segunda ordem. Uma andlise de

segunda ordem mais criteriosa € obrigatdria nestes casos.

2.1.2 O Coeficiente y,

Outro grande avanc¢o no campo da estabilidade global foi a ado¢ao do coeficiente v,
em 1991, fruto de pesquisas realizadas pelos engenheiros brasileiros Mario Franco e
Augusto Vasconcelos. A importancia do coeficiente y, reside no fato de que ele permite
prever, com boa aproximacao, a magnitude dos efeitos de segunda ordem na estrutura. Ele
pode ser utilizado como um fator amplificador, majorando os esfor¢os globais e
substituindo a verificacdo através de uma analise de segunda ordem criteriosa.

Desde o seu surgimento, o coeficiente y, vem sendo utilizado com sucesso nos
projetos de estruturas de edificios altos. O procedimento para o célculo deste coeficiente ¢ o
seguinte:

a) Primeiro faz-se uma anélise de primeira ordem levando em consideracdo as cargas
verticais e horizontais. Uma reducao da rigidez da estrutura ¢ realizada com o

objetivo de considerar, de forma aproximada, a ndo linearidade fisica.
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b) Calcula-se os acréscimos de momentos, através da relacao :

AMy =Ry . eq (2.14)
onde:
AM4 = acréscimos de momentos ;
R4 = Valor de projeto da resultante de todas as cargas verticais ;
eq = deslocamento de primeira ordem do ponto de aplicagdo da

resultante Ry.

c) O coeficiente y,, que faz uma relagdo entre os momentos de segunda ordem
com os respectivos momentos de primeira ordem, ¢ encontrado, para valores pequenos de

AMy, da seguinte forma :

Y, =Wd onde :

1-—
Mld

(2.15)

AMy = acréscimos de momentos calculados na alinea b ;
M4 = Momento de primeira ordem, provocado pelas for¢as

horizontais.

Se o valor de y for menor ou igual a 1.1, a estrutura pode ser considerada como
indeslocavel. Acima deste limite, uma analise de segunda ordem ¢ necessaria, considerando
a ndo linearidade na analise. Para valores de y; até 1,3, este pode ser utilizado como fator
amplificador oferecendo resultados satisfatorios, dispensando assim uma analise de
segunda ordem rigorosa.

Estudos apontam que o coeficiente » se apresenta como um excelente coeficiente
amplificador pois oferece 6timas estimativas da magnitude dos esfor¢os de segunda ordem
nas estruturas usuais de concreto armado (Carmo, 1995). A grande limitagdo deste
coeficiente é que pode ser aplicado em estruturas com no minimo 4 andares e, considerando
respostas superiores a 1,3 (3 > 1,3), os valores podem diferir muito dos resultados obtidos
através de uma andlise de segunda ordem mais rigorosa. Em geral trata-se de um
coeficiente bem aceito pelos projetistas de estruturas e estd incorporado nos principais

softwares de calculo estrutural em utilizacdo no Brasil.
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2.1.3 O Método P-A

Outro método simplificado que oferece estimativas satisfatorias dos efeitos de
segunda ordem ¢ o método “P-A* (também conhecido como “N-a’’). Consiste em uma
analise iterativa onde, no decorrer dos calculos, o efeito dos deslocamentos sucessivos €
transformado em forgas horizontais equivalentes, conhecidas na literatura como ‘“‘sway
forces”, induzidas por momentos P-A. Estas forgas horizontais consistem na soma dos
esforgos cortantes das colunas acima e abaixo de um determinado piso, conforme

esquematizado na figura 2.4:

Figura 2.4 - Calculo das forgas horizontais adicionais (“sway forces”)

A figura 2.5 apresenta um esquema da interagdo das forgas horizontais adicionais
(“sway forces) em cada nivel. Estas forgas horizontais sdo adicionadas as agdes
horizontais originais de cada pavimento e novos esfor¢os e deslocamentos sdo computados

em cada ciclo de iteracdo.
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Figura 2.5 — Atuagdo das Sway Forces em um Portico

A consideracdo da nao linearidade fisica pode ser feita, de maneira simplificada,
através da reducgdo da rigidez das vigas e pilares como sugere a NBR6118/2003. O numero
de iteragdes requeridas depende do grau de rigidez da estrutura sendo que o processo se
repete até se obter convergéncia de deslocamentos, dentro de um limite especificado. Se os
deslocamentos crescerem indefinidamente, fica constatada a instabilidade da estrutura.

O método P-A ¢ utilizado em larga escala na avaliacdo dos esforcos de segunda
ordem em projetos de estruturas metalicas onde a esbeltez costuma ser mais evidente
comparando-se com as estruturas de concreto armado. No ACI, esta contemplado na sec¢ao

10.11.4.2, onde ¢ definido pelo indice de estabilidade Q determinado pela relagdo 2.16:

YPA, (2.16)
onde :

Q=

ute

2P, : somatdrio das cargas axiais em todas as colunas do pavimento;
Ay : deslocamento de 1%. ordem devido a atuagdo do esforgo cortante Vu;

V. : esforco cortante devido as forgas horizontais;

¢, : altura do pavimento.
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A relagdo 2.16 pode ser analisada sob o ponto de vista matematico que define o
método P-4 como uma série infinita onde a soma dos termos desta série fornece os

deslocamentos de segunda ordem, 4. O deslocamento A ¢ calculado pela relagao 2.17:

. (ZPR,))-A, (2.17)

O fator de majoragao y ¢ denominado fator de flexibilidade e, segundo Macgregor
(2005), assume um valor aproximado de 1,15 em aplicagdes com poérticos de concreto

armado. Os momentos de segunda ordem, Mo, s@o calculados pela expressao:

M, (2.18)
MZO:é‘S'MlO: (ZP)A
1_7/.#
V, -4

u c

Duas observagdes devem ser destacadas acerca do método P-A:
- 0 codigo americano ACI, se¢dao 10.13.4.2, limita o valor de Q em 1/3, evitando-se
trabalhar com efeitos de segunda ordem de grande magnitude;
- observando a relagdo 2.15, que determina o yz, ¢ comparando com a relagdo 2.18 verifica-

se que o coeficiente yz deriva do método P-4, sendo o resultado da 1%. iteragdo do método.

2.1.4 Andlise Rigorosa de Segunda Ordem

Numa andlise de segunda ordem rigorosa sdao considerados os momentos devido ao
produto P-4, onde A consiste na diferenga entre a parte deformada e indeformada de cada

elemento (Figura 2.6).

m m
b~ 2
P 1 <F

<
=5

| l v
1

Figura 2.6 — Elemento Indeformado e Deformado - Portico
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Primeiramente uma analise linear elastica ¢ realizada, computando os esfor¢os nas
barras e os deslocamentos nodais . Para levar em consideragdo na analise os momentos P-A,
em cada ciclo de iteragdo, a matriz de rigidez de cada elemento desconexo vai sendo
modificada utilizando-se as fung¢des de estabilidade desenvolvidas por Livesley & Chandler
(1956)". As fungdes de estabilidade assumem valores diferenciados de acordo com o
esforco normal atuante na barra. De acordo com este trabalho de Livesley & Chandler, a

matriz de rigidez do elemento desconexo fica definida como :

¢1% 0 0 0 0 0
El El
0 2 : 0 0 0
P, 3 75 1
0 g g o 0 0
K. = L L (2.19)
i . . 0 El, y El, .
LT L
El, El,
L T
|
0 0 0 0 0 Gl,
L L

onde ¢1, ¢, @3, ¢ € ¢ assumem valores de acordo com o sinal do esfor¢o axial no

elemento. Por exemplo, para um elemento sob tragdo tem-se que :

7’El, V2 E| ul
QZ= L2 9Qy_ s , =7 ,UL =7 C()y=—2y

PM =4, - (M pg," + M, ”) - (coth gL, + sl -cosech’zd.,)

~2:(M g, + Mgy, ) +2- 4, -cosechul, -M g, -Myg,, - (1+ 4L, - coth 4L,

1

¢ =
[ 4P L2 oM :|

'LIVESLEY, R. K. & CHANDLER, D. B. - “Stability Functions for Structural Frameworks”, Manchester
Univ. Press, Manchester, England (1956) ; apud HARRISON, H. B. - “Computer Methods in Structural
Analysis”, Prentice Hall, INC., Englewood Cliffs, New Jersey (1973) .
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o, -(w, —cothw, + w, coth” w,) 4 = o, -(, +cothw, — w, coth® w,)
s 3

o, cothw, —1 @, cothw, —1

#,

2 2
o, (o, —cothw, + o, coth” w, ) o, (o, +cothw, — o, coth” w,)

¢, = : , s =

o, coth o, — 1

o, coth o, — 1
Para um elemento sob compressdo temos que :

7’El, 7’El,
Q=1 =71 —ﬂw/ > uLy —ﬂ,/ Lo, =~

¢M = IULZ -(M ABz2 +M BAzz)'(COtIULz +/ULZ 'COSGC,ULZ)

a):

AL,
2

—2-(M g, + Mgy ) +2- L, -cosecul, - M yg, - My, - (14 4, - cot )

¢ = l
|: 4P3 L2 (W)}

g, =2 (@, +cotw, — o, cot” @) g, = (@, - cotw, + w, cot’ @,)
2 = , @3 =
-, cotw, l-w, cotw,
s o, - (o, +cotw, — o, cot’ o) p o, (o, - cotw, + o, cot’ w,)
4 = » O5 =

l-w, cotw, l-w, cotw,

Os coeficientes ¢, @3, ¢u € ¢s mudam a medida que o valor do esfor¢o axial muda e
assumem valores 4, -2, 4 ¢ -2, respectivamente, para esfor¢o axial nulo . Da mesma forma,
o coeficiente que altera a rigidez axial , ¢ ,assume valor unitario para momentos fletores
nulos . Observa-se, portanto, que a analise linear eldstica ¢ uma particularidade da analise
ndo linear. Vale ressaltar que esta analise de segunda ordem ¢ baseada na teoria dos
deslocamentos finitos, podendo assim desprezar as pequenas diferencas nas relacdes de
equilibrio e compatibilidade devido as deformagdes (Harrison, 1973).

Em uma analise bem refinada leva-se em consideracdo as armaduras dos elementos

estruturais e a nao linearidade fisica e geométrica. Por exigir grande esforco computacional,
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a analise de segunda ordem rigorosa nao ¢ muito utilizada. Franco (1995) adverte que, num
futuro proximo, programas de calculo ja irdo incluir tal analise em um formato mais

acessivel aos projetistas de estruturas.

2.2 SOBRE A EVOLUCAO DAS PESQUISAS NO CAMPO DA
ESTABILIDADE GLOBAL

A medida que os edificios altos estavam sendo construidos, intensificaram os
estudos para a investigagdo das condicdes de estabilidade e de previsdao dos efeitos de
segunda ordem nos edificios de andares multiplos. Todos os trabalhos possuem igual
importancia no desenvolvimento desta linha de pesquisa sobre o estudo da estabilidade
global dos edificios altos de concreto armado. Destacam-se abaixo algumas referéncias que,
de alguma forma, contribuiram para a elaboracao desta tese.

Carmo (1995) faz um amplo estudo dos parametros de instabilidade incluindo a
relacdo a/H, o pardmetro o e o coeficiente y,. Sdo apresentados resultados obtidos de
analises de edificios reais, com a consideracdo da ndo linearidade fisica e geométrica. As
conclusdes apresentadas atestam que o coeficiente y, pode ser utilizado, com boa
aproximagao, na previsao dos efeitos de segunda ordem nos edificios de concreto armado.

O comportamento de edificios em alvenaria estrutural sob agdo do vento foi
estudado por Silva (1996), considerando a presenga de paredes rigidas na analise do
comportamento dos lintéis. Pereira (1997) investigou a eficiéncia dos nucleos rigidos de
contraventamento através de modelagens numéricas de porticos tridimensionais associados
a nucleos rigidos.

A influéncia da flexibilidade das fundagdes no comportamento das estruturas usuais
de contraventamento foi investigada por Matias Jr. (1997), através da elaboracdo de um
programa, em linguagem Fortran, considerando o efeito da ndo linearidade, extremidades
rigidas dos elementos estruturais e a flexibilidade das fundag¢des no equilibrio final do
arranjo estrutural.

A contribui¢do da rigidez transversal a flexao das lajes na distribui¢cdo dos esforgos
em estruturas de edificios de andares multiplos foi investigada por Martins (1998).

Utilizando um programa baseado no método dos elementos finitos, foram determinados
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esforgos e deslocamentos de estruturas tridimensionais, sujeitas as acdes verticais e
horizontais. A ndo linearidade geométrica ¢ levada em considera¢ao quando na verificagao
do equilibrio de forgas, na posi¢ao deformada.

Fiorin (1998) apresenta um estudo interessante sobre a importancia do arranjo das
armaduras no comportamento mecanico dos elementos estruturais. Este trabalho conclui
que a disposicao das armaduras ¢ um item imprescindivel na analise do comportamento das
pecas estruturais e que permite uma resposta mais realista dos elementos que compdem o
sistema estrutural.

Zalka (2000) apresenta um estudo amplo sobre a estabilidade global de edificios
altos, utilizando-se de simplificagdes nas analises tridimensionais como a ado¢do de um
pilar equivalente que simule o comportamento tridimensional do edificio, uma correlagao
entre as condi¢des de instabilidade e as freqiiéncias naturais de vibracdo da estrutura.
Resultados experimentais também sdao apresentados buscando estabelecer algumas
correlagoes.

Uma analise ndo linear e tridimensional de edificios de andares multiplos com a
presenga de nucleos resistentes e considerando a rigidez a flexao das lajes foi abordado por
Martins (2001), através de um algoritmo onde implementou-se a anélise de segunda ordem.
Sdo apresentados exemplos reais de edificios de andares multiplos, com a avaliagdo dos
parametros de instabilidade o e y; .

Souza Jr. (2001) apresentou resultados sobre a interagdo de nucleos estruturais e
lajes, em edificios de multiplos andares. Sdo apresentadas caracteristicas como o
empenamento do elemento do nucleo, levando-se em consideragdo a teoria da flexo-tor¢ao
em analise de 1°. ordem.

Utilizando o método dos elementos de contorno e elementos finitos, Carmo (2001)
avaliou a rigidez de edificios de andares multiplos implementando na modelagem técnicas
avancadas de acoplamento entre os elementos e outros fatores importantes, como o efeito
da excentricidade do eixo neutro das barras em relacao a superficie neutra das placas.

Pinto (2002) estudou a andlise ndo linear de estruturas de contraventamento em
edificios de concreto armado avaliando o comportamento de porticos planos, submetidos a
diferentes carregamentos e diferentes taxas de armadura. Os resultados obtidos permitem
estimar, com razoavel precisdo, os efeitos da nao linearidade em poérticos de concreto
armado.

Sanches Jr. (2003) abordou varios tipos de modelos numéricos para analise de

estruturas de pavimentos de edificios, baseando-se no método dos elementos finitos.
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Considerou-se a ndo linearidade fisica através de modelos que simulam o comportamento
mecanico do concreto e do ago.

Fernandes (2003) utiliza o método dos elementos de contorno, baseando-se nas
hipéteses de Kirchhoff, adaptadas a andlise de estruturas de pavimentos de edificios,
considerando a interacdo entre os elementos de barra e de superficie. Na avaliagdo do
comportamento mais realista das placas realizou-se uma analise elastoplastica.

O caélculo de deslocamentos levando-se em consideracdo o comportamento nao
linear do concreto armado foi abordado por Guarda (2005). Abordou-se fatores importantes
como os efeitos da fissuracdo, da retracdo, da fluéncia, colaboracdo do concreto tracionado
entre as fissuras na rigidez a flexao dos elementos.

Cicolin (2007) investigou algumas formas para avaliacdo da estabilidade de
edificios de andares multiplos contendo pavimentos com lajes planas. Neste trabalho
analisou-se a validade dos parametros a ¢ y,, comparando os resultados obtidos com outros

provenientes de uma analise de segunda ordem, utilizando o método P-A.

2.3 CONSIDERACOES SOBRE OS MODELOS DE CALCULO

Algumas questdes desafiam os engenheiros estruturais a cada dia acerca do
verdadeiro comportamento das estruturas. Questdes como, por exemplo, o conhecimento da
real capacidade resistente de um elemento estrutural ou, o valor exato das tensdes atuantes
e deformagdes em um determinado ponto da estrutura sob carregamento. O grau de
precisdo das respostas a estas questdoes vai depender do modelo de calculo utilizado e das
hipoteses admitidas. Os principais modelos utilizados para a relacdo tensdo versus
deformagdo do material constituinte da estrutura sao: modelo elastico linear, o modelo nao
linear, o modelo rigido plastico e o modelo elastoplastico. Na figura 2.7 sdao resumidos os

principais modelos admitidos.
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/ rigido-plastico

elastoplastico

linear
néo linear

Figura 2.7 — Principais Modelos de Calculo Admitidos

A escolha do modelo de calculo vai depender do tipo de problema a ser analisado e
dos recursos disponiveis para a avaliacdo estrutural. Quanto mais refinado o modelo, mais
recursos sao necessarios como computadores mais modernos e softwares atualizados. O
modelo linear elastico ¢ o mais simples de todos os modelos e amplamente utilizado nos
escritorios de calculo. Este modelo admite como linear ¢ homogénea a relacdo tensdo
versus deformagdo e, por conseqiiéncia, a relagdo momento fletor versus curvatura. Por
falar na relacdo momento fletor x curvatura, este pardmetro sera bem enfatizado neste
trabalho, pois nos porticos de concreto armado tem-se a predominancia de esforgos de
flexdo que influencia significativamente nesta relacdo e, por este motivo, € um item
importante no estudo do comportamento global da estrutura.

Durante a andlise linear eldstica sdo mantidas constantes as caracteristicas
geométricas dos elementos estruturais considerando executados com um material
homogéneo. No caso do concreto armado em que se considera a existéncia de armaduras,
trabalha-se com o conceito de se¢cdo homogeneizada transformando a se¢ao original numa
secdo equivalente, com base na relagdo entre os modulos de elasticidade do aco e concreto.
Este modelo oferece respostas satisfatorias quando na andlise dos estados limites de
utilizagdo para carregamentos iniciais e cargas de servico. Ao se analisar os estados limites
ultimos, as respostas se afastam muito das condigdes reais de ruptura sendo os valores
obtidos bem mais conservadores. Quando se trata de estado limite ultimo, um modelo nao
linear ¢ o mais indicado.

O modelo ndo linear difere do anterior pela consideragdo da ndo linearidade que se

resume, na maioria dos casos, em duas: a ndo linearidade geométrica e a ndo linearidade
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fisica. A considera¢dao da nao linearidade geométrica traduz as mudangas de geometria que
ocorrem na estrutura deformada tornando-se um fator importante e primordial na analise de
estruturas esbeltas. A ndo linearidade fisica estd intimamente ligada as caracteristicas
inerentes do material estrutural sendo que o comportamento nao linear do concreto armado,
representado pela relacio momento fletor versus curvatura, ¢ uma conseqiiéncia direta do
comportamento nao linear dos materiais constituintes: concreto e aco. Com a consideragao
da ndo linearidade, as rigidezes dos elementos estruturais se modificam para cada nivel de
carregamento.

No modelo rigido plastico, o comportamento elastico do material ¢ desprezado e a
se¢do transversal permanece rigida até que o momento fletor atuante se iguale a0 momento
de plastificagcdo. Neste instante, forma-se na se¢ao transversal uma rotula plastica que deve
ter ductilidade suficiente para redistribuir os esfor¢os internos. Se em uma estrutura
formam-se rotulas plasticas suficientes de forma a caracterizar um mecanismo constata-se o
colapso plastico da estrutura.

O modelo elastoplastico considera as se¢des transversais inicialmente em regime
elastico com proporcionalidade entre tensao e deformacdo. A relagdo linear permanece até
se atingir o momento de plastificacdo com as sec¢des transversais passando a trabalhar em
modelo plastico perfeito até que se forme um nimero suficiente de rotulas pléasticas que
transformam a estrutura em um mecanismo, caracterizando assim a ruptura. O modelo
elastoplastico foi adotado neste trabalho para o célculo do fator de carga de colapso plastico

e sera melhor abordado posteriormente.

2.4 ARELACAO MOMENTO FLETOR x CURVATURA

Devido a caracteristica nao linear do concreto armado, alguns parametros sao
imprescindiveis a andlise e ndo podem ser negligenciados. Quando se trata do estudo da
estabilidade global de porticos, a relagdo momento fletor versus curvatura ¢ um parametro
de grande importancia pois nos porticos de concreto armado temos a predominancia de
esforgos de flexdo. A figura 2.8 ¢ de autoria de Macgregor (2005) e caracteriza o diagrama
momento fletor versus curvatura em uma secdo transversal de uma viga de concreto

armado, submetida a flexdo pura e obtida em um ensaio experimental.
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momento A

-

0 curvatura

Figura 2.8 — Relagdo Momento Fletor versus Curvatura (Macgregor, 2005)

Analisando a figura 2.8 percebem-se alguns trechos e pontos importantes no
entendimento do comportamento estrutural do material concreto armado. O trecho O-B ¢
caracterizado pela inexisténcia de fissuragdo onde o material tem o comportamento
praticamente linear. O ponto B identifica o inicio das primeiras fissuras na sec¢ao
transversal, na regido tracionada. O comportamento do trecho B-D ¢ admitido linear onde
se situam os carregamentos de servigo representados pelo ponto C no grafico. O ponto D
identifica o instante do escoamento do ago ou do esmagamento do concreto. A partir deste
ponto, as curvaturas aumentam com pequenos acréscimos de momento. Temos no trecho
D-E um patamar de escoamento que ¢ finalizado com o colapso do material. Outro fato
importante € que, desde o aparecimento das primeiras fissuras no ponto B até a ruptura do
material, tem-se uma reducdo da se¢do efetiva de concreto diminuindo assim, a rigidez do
elemento estrutural. Este fato ¢ representado nos modelos de calculo pela consideragdo da
ndo linearidade fisica, ja comentado anteriormente.

A relagdo momento fletor versus curvatura ¢ extremamente Util na avaliagdo da
ductilidade das pecas de concreto armado. A diferenciagdo usual que ¢ utilizada para as
vigas classificando-as em sec¢des subarmadas, normalmente armadas e superarmadas ¢

baseada nesta relacdo. Observando o grafico da figura 2.9, um diagrama idealizado sobre o
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comportamento das se¢des em concreto armado, percebe-se que nas pegas superarmadas
ndo se verifica um patamar de escoamento, indicando a ruptura fragil nestas pecas. Nas
pecas normalmente armadas e subarmadas, a ductilidade ¢ evidente com a presenca do
patamar de escoamento. Observando as figuras 2.8 e 2.9 percebe-se que o modelo
elastoplastico constitui um modelo satisfatorio para a analise de elementos em concreto

armado.

momento g
fletor

normalmente
armada

superarmad

subarmada \

curvatura

Figura 2.9 — Caracteristicas da Ductilidade de Se¢des

em Concreto Armado sob Flexao

2.5 BASES TEORICAS SOBRE A ANALISE PLASTICA

O fator de carga de colapso pléastico de uma estrutura pode ser entendido como o
fator de majoragdo de agdes que conduz a estrutura a atingir o estado limite ultimo. De
maneira geral, a estrutura ira se transformar em um mecanismo de colapso plastico apds a
formacao de um numero suficiente de rotulas plasticas e nesse instante, t€m-se a capacidade
de carregamento maxima atingida e o fator de majoracdo de agdes, nesta etapa,
correspondera ao fator de carga de colapso plastico. Admite-se, evidentemente, que nao
ocorrera instabilidade anterior a formacdo do mecanismo, pois a flambagem também

caracteriza um estado limite ultimo. Nas pecas em concreto armado admite-se como rétulas
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plasticas determinadas sec¢des transversais onde sdo verificadas grandes curvaturas sem um
acréscimo significativo nos esforgos.

Este fator de majoracdo, admitido como fator de carga de colapso plastico (AC),
pode ser encontrado com uma analise pléstica limite, que utiliza o0 modelo rigido pléstico
ou com uma analise elastoplastica incremental. Antes, porém, de entrar em detalhes sobre
os métodos para o calculo do fator de carga de colapso plastico, € essencial o entendimento
dos teoremas basicos que governam o colapso pléstico: teorema estdtico, teorema
cinematico e o teorema da unicidade. Estes teoremas referem-se as estruturas rigido-
plasticas, ou seja, estruturas onde o comportamento elastico pode ser desprezado até que
seja atingido o momento de plastificagdo. Na figura 2.10 é possivel observar as

caracteristicas do modelo rigido-pléstico sendo o , a tensdo de escoamento do material.

o |

Oe

Figura 2.10 - Modelo de Material Rigido-Plastico

Segundo o teorema estatico, “se, para um determinado fator de carga, A, é possivel
encontrar uma distribuicéo de esfor¢os em equilibrio com o carregamento aplicado e que
satisfaz as condicOes de resisténcia, este fator de carga, 4, € menor ou igual ao fator de
carga de ruina”(Horne, 1979). Este teorema ¢ também conhecido como o “teorema do
limite inferior” ou “safe theorem” pois, o fator de carga determinado pelo teorema estatico
¢ denominado seguro ou estaticamente admissivel.

Ja o teorema cinematico rege que “se, para algum mecanismo pléstico assumido, o
trabalho externo realizado pelas cargas atuantes, correspondente a um fator de carga, 4, é
igual ao trabalho plastico interno de deformacdo, o fator de carga, A,neste estagio de

carregamento, é maior ou igual ao fator de carga de ruina” (Horne, 1979). Este teorema
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também é denominado de “teorema do limite superior” ou “unsafe theorem” pois, como a
carga de colapso real da estrutura ¢ sempre menor ou igual a carga atuante,
consequentemente, os limites superiores sdo valores contrarios a seguranga.

O terceiro teorema, denominado teorema da unicidade, consiste na combinagdao do
teorema estatico e cinematico. “Se um determinado fator de carga, A, satisfaz o teorema
estatico e cinemético, conclui-se que este fator de carga, A, é igual ao fator de carga de
colapso pléstico (1 =4 )” (Horne, 1979).

Observando o esquema mostrado na figura 2.11, apresentado por Mello (1993),
pode-se concluir, resumidamente, que se o fator de carga, Ain, corresponder a um
mecanismo de colapso plastico entdo Air = Ac. Por outro lado, se o fator de carga. Agp,

corresponder a uma distribuicdo estaticamente admissivel entdo Agp = Ac .

teorema teorema,
estatico cinematico
/\/\/\ /\/\/\

+
T

Ainf — ™ Ac < Asup

Figura 2.11 - Teoremas da Anélise Plastica (Mello, 1993)

A andlise plastica limite constitui uma maneira para se determinar o fator de carga
de colapso plastico. Ela utiliza o modelo rigido-plastico, fundamentando-se na hipotese que
uma secao, sujeita a flexdo, permanece rigida até que o momento fletor atinja o0 momento
de plastificagdo. Neste momento, forma-se uma rétula plastica na se¢do, que deve ter
ductilidade suficiente para redistribuir os esforcos internos. Pela andlise plastica limite se
ignora o histérico do carregamento e o fator de carga de colapso plastico pode ser
encontrado tratando a analise como um problema de programagdo linear como sugerem
alguns pesquisadores (Smith, 1990 ; Borkowski, 1990).

A anélise elastoplastica incremental utiliza o modelo de mesmo nome, elastoplastico
(figura 2.6), e consiste em variar o fator de majoracdo da estrutura até que o momento
fletor, obtido em uma anélise linear eldstica, em uma determinada secdo, se iguale ao
momento de plastificacdo. Uma rotula plastica ¢ inserida nesta se¢do e o processo continua
com novos incrementos de carga e a formagdo de novas rotulas plésticas. Se a estrutura

acumular um numero de rotulas plésticas suficiente de tal forma que a transforme em um
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mecanismo, o fator de carga correspondente a esta etapa sera o fator de carga de colapso

plastico.

€

Figura 2.12 - Modelo de Material Elastoplastico

Ao contrario da andlise plastica limite, a analise elastopléstica considera o histérico
do carregamento e fornece a seqiiéncia de formagdo e a propria localizagdo das rotulas
plasticas. Este modelo oferece resultados satisfatorios para o concreto armado e o
engenheiro tem o completo dominio sobre o comportamento global da estrutura, em todos
os estagios de carregamento. O conhecimento da localiza¢do das rotulas plasticas ¢ de
extrema importancia numa analise dos efeitos locais de segunda ordem. Maiores detalhes
sobre a analise plastica limite e a analise elastoplastica incremental podem ser encontrados
em Harrison (1973), Neal (1977), Horne (1979), Smith (1990).

Neste trabalho optou-se pelo método incremental na analise numérica para o calculo
do fator de carga de colapso pléastico. Os métodos incrementais em analises numéricas
foram inicialmente utilizados por Wang (1963) e aperfeicoados por Harrison (1973). Sao
métodos que possibilitam reproduzir via computador as situagdes que geralmente
encontram-se nos laboratorios. Em suma, a estrutura tridimensional ¢ submetida a
sucessivas analises elasticas e os esforcos sdo computados e concentrados nos nos da
estrutura. A cada incremento de carga, comparam-se os esfor¢cos atuantes e existentes. Se
em algum ndé ou elemento, os esforgos resistentes forem ultrapassados se formara a
primeira rotula pléastica sendo que alteragdes devidas na matriz de rigidez do elemento
plastificado sdo necessarias antes de se proceder uma nova analise. Repetem-se os
procedimentos descritos acima até que se atinja o colapso da estrutura identificado através

da singularidade da matriz de rigidez ou por deslocamentos excessivos na estrutura.
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A andlise elastoplastica ¢ aplicada com mais freqiiéncia em projetos de estruturas
metalicas onde, para cada perfil metalico, sdo conhecidos, “a priori”’, os esforgos de
plastificacdo. Sobretudo, ¢ importante neste instante diferenciar o momento de inicio de
escoamento (My) com o momento de plastificagcdo (Mp). O momento fletor My caracteriza o
maior momento que uma se¢do consegue resistir ainda na fase elastica. No caso de uma
se¢do de ago totalmente simétrica, a tensdo de escoamento, oy, ¢ atingida, a0 mesmo tempo,
nas fibras mais tracionadas e comprimidas da se¢do transversal. Com acréscimos de
momentos fletores, a secdo transversal comega a plastificar-se sendo que apresenta alguns
trechos na fase elastica. Quando o momento fletor atinge um valor limite My, temos a
completa plastificacdo da segdo transversal. Estes estdgios estdo esquematizados na figura

2.13.

secdo Distribuigdo de Distribuicao de Distribuicéo de
transversal Tensodes na fase TensBes com secéo Tensbes com se¢éo
elastica parcialmente plastificada totalmente plastificada

Figura 2.13 — Distribui¢@o de Tensdes em uma Se¢do de Ago

No caso de estruturas de concreto armado esta analise se torna mais dificil
por causa da natureza do material (heterogeneidade). Nao se conhece a principio os valores
limites de esforgos de plastificacdo para cada elemento (lajes, vigas e pilares) que compoe o
modelo tridimensional. Os diagramas de distribuicao de tensdes ficam em funcao de limites
sugeridos pelas normas e baseados em ensaios experimentais. Segundo a NBR 6118/2003,
o momento de plastificacdo no concreto ¢ atingido na situacao de & = 10 %o e & = 3,5 %o,
na secao critica. O diagrama de distribuicao de tensdes no concreto, nas diversas fases de

carregamento, pode ser visualizado na figura 2.14.
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Cs fyd fyd
secao Distribuigao de Distribuigdo de Distribuicdo de
transversal Tensbes na fase TensBes com segéo TensBes com se¢do
elastica parcialmente plastificada totalmente plastificada

Figura 2.14 — Distribui¢do de Tensdes em uma Secdo de Concreto Armado

Para o concreto armado, a andlise elastoplastica € possivel mas regrada de algumas
hipoteses que neste trabalho denominou-se critérios de plastificacdo. Em um arranjo
tridimensional ¢ necessario estabelecer de antemdo os critérios de plastificagdo
individualizados para as lajes, vigas e pilares. Estes critérios de plastificagdo terdo como
base todo o arranjo estrutural do edificio, com dimensdes de segdes transversais e
armaduras previamente definidos. Uma andlise elastica ¢ necessaria para se ter um

dimensionamento prévio das armaduras e se¢des transversais.

2.5.1 Critério de Plastificacdo - Lajes

Especificamente nas lajes de concreto armado, admite-se que o colapso somente
ocorra com a formacao de um conjunto de linhas de plastificagdo, as quais a transformam
em um sistema hipostatico. As linhas de plastificagdo sdo geradas quando, numa
determinada secdo ou elemento, for atingido o momento de plastificagdo. Algumas
hipoteses valem a pena ser ressaltadas quando na utilizagdo deste critério:

- admite-se o comportamento rigido plastico para a laje;

- considera-se sobre a laje a atuagdo de carregamentos proporcionais admitindo

como satisfatoria a capacidade de rotacdo das charneiras plasticas, até o colapso

final da laje;
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- despreza-se a influéncia dos esfor¢os cortantes, de forcas normais, dos momentos
fletores volventes e de possiveis efeitos reciprocos da acdo conjunta de momentos

fletores atuantes em duas diregdes ortogonais.

Segundo a norma brasileira NB1/2003, o célculo de lajes no regime rigido plastico ¢
permitido desde que as cargas atuem sempre no mesmo sentido e que as deformagdes das
secoes da laje estejam nos dominios de deformagdes 2 ou 3, conforme esquematizado nas

figuras 2.15 e 2.16:

ocd , od
x
@
o
Gs G5
—— - - - —

Figura 2.15 — Diagrama de Tensdes e Deformacdes — Se¢dao Retangular

alongamento encurtamento
- —_—
0%o0 2%0 3,5%0

Figura 2.16 — Dominios de Dimensionamento
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Considerando o dimensionamento a flexdo simples, o momento de plastificagdo, My,

¢ dado por:
M, =R -Z=R,-Z (2.20)
onde:
Mp  : momento de plastificagdo;
Rc : resultante de forgas no concreto;
Rs : resultante de forgas na armadura;
Z : brago de alavanca.

Portanto, Rc = Rs. Substituindo os valores de Rc e RS tem-se:

0.85f,b,0,8x=f ;As (2.21)
sendo:
feq : resisténcia de calculo do concreto a compressao;
bw : dimensdo da base da se¢do transversal;
X : profundidade da linha neutra;
fyd : tensdo de escoamento da armadura;
As : area de ago utilizada.
Asf 4
Fazendo x=—————esendo M, =R, -Z, temos:
0,68f,b,
M, = Asf ,(d -0,4%) (2.22)

~ B ~ fyd (2.23)
M, = Asf,,[d —0,59As b ))]

w
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Considerando a, = A% como sendo a armadura por metro linear, obtém-se o
w

momento fletor de plastificagdo por metro de laje (M) representado pela relagao 2.24:

—a -f,-(d-0,59-a .M)
s yd > s de (224)

m,

A expressdo 2.24 sera utilizada neste trabalho para definir um momento de
plastificagdo para os elementos de laje (mp) considerando a armadura por metro, as, em

cada direcdo.

2.5.2 Critério de Plastificacéo - Vigas

Para os elementos de vigas, foram admitidas neste trabalho algumas hipoteses
simplificadoras objetivando diminuir o numero de variaveis no problema sem
comprometer, de forma significativa, os resultados finais. Exemplos de calibragdo e
validacdo que serdo apresentados no capitulo 3 demonstram que as hipoteses admitidas
apresentam uma resposta satisfatoria quando se trata do comportamento global da estrutura.

A cada incremento de carga, os elementos identificados como vigas sdo verificados
a flexdo simples, no estado limite ultimo, e algumas hipdteses simplificadoras sdo
admitidas:

- as seg¢Oes transversais permanecem planas até a ruptura (hipotese de Bernoulli);

- para valores de encurtamento maximo do concreto, €., admite-se o limite de 3,5 %o;

-0 alongamento maximo do aco a tragdo equivale a 10 %o, evitando-se deformagdes

plasticas excessivas na peca;

- despreza-se a resisténcia do concreto a tragao;

-adotou-se a distribuicao de tensdes de compressao no concreto segundo o diagrama
retangular simplificado com um valor de og = 0,85.fcd.

Determinando-se os momentos fletores nas vigas, em cada iteracdo, determina-se a
armadura longitudinal necessaria através de um dimensionamento a flexao simples.
Compara-se a armadura calculada, em cada passo de carga, com a armadura existente no
projeto. Caso seja superior, ¢ inserida uma rotula plastica na se¢do transversal admitindo-se
rotagdes significativas nesta se¢dao transversal especifica para pequenos incrementos de

carga. O momento de plastificagdo admitido para as vigas corresponde, portanto, ao
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momento fletor correspondente a fronteira 3-4, dos dominios de dimensionamento
estabelecidos pela NB1 / 2003. Nao se admite neste trabalho, portanto, pegas superarmadas
(secdes com armadura dupla).

Na fronteira 3-4, com &4 =3,5%0 e &, =¢&,, para o aco CAS50 tem-se

yd >
k, =0,628 e k, =0,749, sendo ks a profundidade de linha neutra relativa e k;, o braco de

alavanca relativo. O momento fletor (my,) na fronteira 3-4 que, neste trabalho especifico

sera admitido como o momento de plastificacdo para as vigas vale:

m,, =032-b,-d”- f (2.25)
onde:
Mpy  : momento de plastificacdo considerado para as vigas;
by : base da secdo transversal;
d : altura util;
fed : resisténcia de calculo a compressao do concreto.

A verificagdo da secdo com relagdo ao esforgo cortante, no estado limite ultimo,
também se faz necessaria. Admitiram-se neste trabalho as recomendac¢des da NB1/2003 que
define que a resisténcia do elemento estrutural, numa dada se¢do transversal, deve ser

considerada satisfatoria quando verificadas simultaneamente as seguintes condigdes:

Vi Ve (2.26)
Vg SVig; =V, +V, (2.27)
onde:
Vg : forca cortante solicitante na secdo;
Vri2 @ forca cortante resistente de calculo, referente a ruina das diagonais

comprimidas de concreto;
Vris : forga cortante resistente de calculo, relativa a ruina por tragdo diagonal,
sendo V¢, a parcela de forga cortante absorvida por mecanismos complementares ao

de trelica e Vg, a parcela resistida pela armadura transversal.
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Nao sendo atendidas as relagdes 2.26 e 2.27, constata-se o estado limite ultimo devido ao

esforco cortante.

2.5.3 Critério de Plastificacéo - Pilares

Como critério de plastificagdo dos pilares optou-se pelo dimensionamento a flexdo
obliqua, em cada iteracdo, utilizando o método do pilar padrdo com curvatura aproximada
na determinacao dos esfor¢os locais de segunda ordem, em conformidade com a NB1/2003.
Este método pode ser empregado em pilares onde 4 < 90, com secdo transversal constante e
armadura simétrica ao longo de seu eixo.

A ndo linearidade geométrica ¢ considerada de forma aproximada supondo-se que a
deformacdo da barra seja senoidal. A ndo linearidade fisica ¢ considerada através de uma
expressdo aproximada da curvatura na se¢do critica. O momento total maximo no pilar,

considerando os efeitos de segunda ordem locais, ¢ calculado pela expressao:

2

l 1
My =a M ,+N, () —
d tot b 1d,A d ( 10 ) r (2.28)
onde:
Myt : momento fletor total de calculo;
ap : parametro relacionado com as condi¢des de contorno da coluna;
Miga :momento de 1% ordem de célculo;
Ng : esfor¢o normal de calculo;
le : comprimento de flambagem;
1/r : curvatura da seg¢ao critica.
A curvatura na secdo critica ¢ avaliada pela seguinte expressao aproximada:
1 0,005 < 0,005 (2.29)

r h-v+05 h
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sendo h equivalente a altura da se¢@o transversal na dire¢do considerada e v, a forga normal
adimensional (v = —N ).
Ac ’ fcd

Durante a analise incremental, sdo determinados os esfor¢os nas colunas Ng, Mgy €
May, em cada iteracdo. Faz-se o dimensionamento a flexdo obliqua para cada se¢do do pilar,
determinando a armadura longitudinal compativel com os esforgos solicitantes. Esta
armadura serd comparada com a especificada em projeto que foi determinada através de
uma analise linear elastica inicial.

Caso a armadura dimensionada seja superior a considerada inicialmente em projeto,
ocorre nesta fase uma insercdo de uma rotula plastica na se¢do. Prossegue na analise
incremental até que o nimero de rotulas inseridas transforme a estrutura original em um
mecanismo. No que se refere aos limites estabelecidos para armaduras transversais,
utilizou-se os mesmos critérios ja discutidos para as vigas e que esta em conformidade com
a NB1/2003, item 18.4.3.

Nos projetos em que as paredes estruturais estejam presentes, estas podem ter os
efeitos de segunda ordem considerados ou nao, dependendo da esbeltez das laminas que

compdem o pilar-parede. Segundo a NB1/2003, os efeitos de segunda ordem podem ser

negligenciados quando:

- a base e o topo de cada lamina estiverem convenientemente fixados a laje do
edificio, conferindo ao todo o efeito de diafragma horizontal;

- 0 indice de esbeltez de cada 1amina for inferior a 35.

Se a esbeltez de cada lamina que forma o pilar-parede for superior a 35 e menor que
90, a NB1/2003 permite um avaliacdo aproximada dos efeitos de segunda ordem tratando
cada lamina como se fosse um pilar isolado. Os esfor¢os atuantes sdo proporcionais a
largura de cada lamina. A forma como sao obtidos os esforgos nas paredes estruturais do

modelo numérico serdo detalhados no capitulo 3.
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2.6 ANALISE DE INSTABILIDADE ELASTICA

Ao se estudar a instabilidade elastica de porticos deve-se ater a trés problemas
distintos e que sdo interrelacionados : problema de bifurcag¢do de equilibrio ou comumente
chamado de flambagem, problema de segunda ordem e o problema de ponto limite. A
diferenciacdo entre os 3 problemas, relacionados ao equilibrio, ¢ de suma importancia para
a compreensao do comportamento estrutural de porticos, no que se refere a estabilidade.

A NBR6118/2003 enfatiza o tema, em seu item 15.2, onde caracteriza como os trés
tipos de instabilidade nas estruturas:

- perda de estabilidade por bifurcacdo do equilibrio ou flambagem, fendmeno que
ocorre em estruturas sem imperfei¢des geométricas iniciais;

- ponto limite com reversao que seria a perda de estabilidade sem que ocorra a
bifurcagdo de equilibrio, fendmeno que ocorre em situagdes particulares como nas
estruturas abatidas;

- ponto limite sem reversdo, ocorre em estruturas de material com comportamento
ndo linear, com imperfeigdes geométricas iniciais que, ao aumentar a intensidade do
carregamento observa-se que o aumento da capacidade resistente da estrutura passa ser
menor do que o aumento da solicitagdo.

Para uma melhor compreensdo, os fendmenos acima citados serdo retratados na
analise de uma coluna constituida de barra reta, sem imperfeigdes geométricas, feita de
material com comportamento elastico linear e submetida a um carregamento axial e

concentrado P, estatico e crescente (figura 2.17).

|

PA

Perit _/

\j

77777 T
Figura 2.17 — Barra Reta Carregada Axialmente
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A estrutura da figura 2.17 encontra-se em equilibrio estavel até o instante que a
carga P atinge um valor considerado critico (Pgrit). A partir deste instante, a barra pode
tomar uma das seguintes formas:

- a forma reta, caracterizada como situagao de equilibrio instavel,

- ou a forma curva, indicando um equilibrio estavel.

O ponto onde P = Pgit ¢ denominado ponto de bifurcagdo de equilibrio ou
comumente denominado de flambagem. Percebe-se que, nesta situagdo, a forma reta ¢
mantida para valores de P inferiores a Peyit (P < Pgrit).

Uma situacdo diferente ocorre quando a mesma barra, feita de material com
comportamento elastico linear, ¢ carregada com uma excentricidade inicial e;. Para valores
crescentes de P, a barra assume, desde o inicio a forma curva e haverd sempre uma situacao

de equilibrio, a tnica possivel para cada P, de equilibrio estavel (figura 2.18).

7777

Figura 2.18 — Barra Reta Com Carregamento Excéntrico

Neste caso ndo ocorre bifurcacao de equilibrio. Enquanto o material permanecer no
regime eldstico, ndo havera problema de instabilidade na flexdo composta. A situagdo sera
de equilibrio estavel e a ruina sera atingida somente por ruptura do material (Carmo, 1995).
Este problema ¢ caracterizado como um problema de segunda ordem.

Se a barra reta, excentricamente carregada, for constituida de material de
comportamento ndo-linear e esbelta, com aumentos crescentes da carga P, surgird uma
excentricidade de segunda ordem, €, de valor crescente até que P atinja um valor tal que, o

momento externo provocado pela carga ndo pode ser equilibrado pelo momento interno na
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se¢dao mais solicitada, conduzindo assim a um caso de instabilidade na flexdo composta,

sem bifurcagao de equilibrio (figura 2.19).
PA

ponto limite

Pcrit 7\

e a

Figura 2.19 — Problema de Ponto Limite

Para valores de P inferiores a carga critica, existem duas configuracdes de equilibrio
que correspondem a forma fletida. A primeira, equivalente a um menor deslocamento, ¢ de
equilibrio estavel e a segunda, de equilibrio instavel. Quando a carga P se aproxima de um
determinado valor critico, os valores de deslocamentos possiveis de existir se aproximam
até se igualarem quando P=P;:. Para valores superiores a Pgit, 0 equilibrio € praticamente
impossivel. Nos edificios altos onde ocorre a atuagdo simultdnea de carregamentos verticais
e horizontais, a instabilidade ¢ provocada por um problema de ponto limite.

O estudo da flambagem se deve muito as pesquisas do matematico sui¢co Leonhard
Euler (1707-1783) sendo que o fator de carga critica ¢ comumente denominado “fator de
carga critica de Euler “. Considerando a solug¢do geral ja& comentada no item 2.7, Euler

definiu como a carga de flambagem P, para uma coluna isolada, a relacao:

n’El (2.30)
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A figura 2.20 apresenta os 3 primeiros modos de flambagem para uma coluna em
concreto armado, bi-rotulada, submetida a um carregamento axial, com se¢do transversal

20x20 cm, fo 20 MPa e E = 25043,96 MPa :

n=1 n=2 n=3
Pcrit=1.318.261 N Pcrit=5.273.045 N Pcrit=11.864.352 N

Figura 2.20 — Modos de Flambagem — Coluna Isolada

A carga critica corresponde ao menor valor de P (Pgit = 1.318.261 N),
correspondente a n = 1. Sob o ponto de vista matematico, o fenomeno da flambagem pode

ser assimilado a um problema de autovalores e autovetores sendo que :

- os autovalores representam as cargas criticas de flambagem;

- os autovetores indicam os modos de flambagem correspondentes a cada autovalor.

O célculo da carga critica de flambagem de porticos consiste em uma generalizagao
do célculo da carga critica de uma coluna isolada. O fator de carga critica de flambagem
(Aer) também conhecido como “fator de carga critica de Euler”, consiste em um fator
multiplicador do carregamento atuante a partir do qual a configuragdo de equilibrio da
estrutura ndo € Unica, sendo possivel manter a estrutura em outra posi¢do, envolvendo

momentos fletores nos elementos, sem um acréscimo das cargas atuantes (Figura 2.21).
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Figura 2.21 - Calculo do Carga Critica em Porticos

Neste trabalho utilizou-se a analise de instabilidade elastica para a determinagao do
fator de carga critica de flambagem de poérticos. Na formulagao utilizada, define-se como a
matriz de rigidez global do sistema, a matriz [Kr], denominada matriz de rigidez tangente
ou matriz de rigidez da teoria de 2* ordem. Por sua vez, a matriz [Kt] é constituida de

outras submatrizes como apresentada em 2.31.

[kr 1=k, ]+[Ak ] +[ks] (2.31)

A matriz de rigidez [K¢], denominada matriz de rigidez elastica ou de 1* ordem, é
obtida atribuindo-se deslocamentos unitarios nas dire¢cdes das coordenadas adotadas e
calculando-se as agdes elasticas, segundo essas coordenadas, necessdrias para manter o
sistema em equilibrio.

A parcela [4K¢] consiste em uma correcdo da matriz de rigidez elastica, em fungio
das coordenadas nodais. Nos porticos, e sempre que se trate de problema de instabilidade
nas proximidades da configuragdo inicial, a mesma pode ser desprezada (Franco, 1985). A

relacdo 2.31 fica, portanto, assim resumida:

[Kr]=[Ke]+[Ke] (2.32)

A matriz [Kg], chamada de matriz de rigidez geométrica, é definida como a que

contém as agdes, segundo as coordenadas adotadas, na presenga da for¢a axial, quando se
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atribuem deslocamentos unitarios e se mantém a estrutura na posi¢do deslocada, sem a
interferéncia das resisténcias elasticas (Rachid, 1993).

Para o célculo do Acgr, assume-se que as deformagdes na estrutura sejam pequenas o
suficiente para que a teoria da andlise linear elastica possa ser aplicada na configuracao
inicial e que, durante a mudanga de forma, ndo ocorram alteragdes nos valores das forgas
axiais (Livesley, 1986). Desta forma, com a aplicagdo de um fator de carga genérico, A, a

estrutura, tém-se que:

A AP} = [Kq] . {u} (2.33)

onde :
{P} = vetor correspondente as cargas nodais ;
[K+] = matriz de rigidez tangente ;

{u} = vetor dos deslocamentos nodais .

A variagdo no valor das cargas, {0P}, implica em uma varia¢do nos valores dos
deslocamentos, {oU}. Assumindo que a variagdo {AdU} ndo ira influenciar no valor dos
esfor¢os axiais durante a mudanca de configuracdo, a matriz de rigidez tangente da
estrutura, [Kr], pode ser expressa como fungao apenas do fator de carga ““A*“, independente

dos deslocamentos. Assim pode-se escrever:

{oP} = [Kr (D] . {ou} (2.34)

No instante em que A atinge o valor critico (1 = Acr ), tém-se, por defini¢do, que

{6P} = 0. Portanto :

[Kr (Acr)] - {ou} =0 (2.35)

onde, para se obter uma solugdo nao trivial, o determinante da matriz [K; (Acr)] devera ser
nulo. Diante do exposto percebe-se que o valor critico do carregamento atuante, no sistema
estrutural, é alcancado quando a matriz de rigidez global, [Kr], deixa de ser positiva

definida ou torna-se singular:

43



det /[Kr(Acr)] /=0 (2.36)

Uma vez que o valor da carga axial ¢ proporcional ao fator de carga critico de

, Acr, vali ura, u iz igidez
flambagem, Ac alido para toda a estrutura, consequentemente a matriz de rigide
geométrica também o serd; assim pode-se escrever a equagao 2.36, como funcao de Acg, da

seguinte forma:
det /[Ke] + Acr.[Ks] /=0 (2.37)

Como acontece na coluna isolada, a solugcdo recai em um problema tipico de

autovalores onde:

- os autovalores (ou valores caracteristicos e/ou valores proprios), representam as
raizes para a qual o determinante da matriz global se anule, constituindo assim, o
conjunto dos fatores de carga critica de flambagem para a estrutura;

- 0s autovetores (ou vetores caracteristicos e/ou vetores proprios), representam os

possiveis modos de flambagem.

No terceiro capitulo serdo expostos mais detalhes utilizados na elaboracdo do

programa AIEL, que realiza a andlise de instabilidade elastica de pdrticos espaciais.

2.7 ANALISE DINAMICA DE VIBRACOES LIVRES NAO
AMORTECIDAS

O comportamento dindmico de uma estrutura com varios graus de liberdade pode

ser resumido na seguinte relacao:

[M]-{U}+[C]-{U} +[k]-{U} = {F(t)} (2.38)
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onde:

[M] : matriz de massa; {U} :vetor de aceleragdes nodais;
[C] : matriz de amortecimento; {U } : vetor das velocidades nodais;
[k] : matriz de rigidez; {U} : vetor dos deslocamentos nodais;

{F(t)} : vetor de cargas nodais.

Desprezando a influéncia do amortecimento nos valores das freqiiéncias naturais e
nos modos de vibragdo e que as forgas externas sdao nulas, temos um problema de vibragdes

livres ndo amortecidas sendo a equacdo 2.38 simplificada na forma:

[M]-{U}+[K]-{U} =0 (2.39)

Quando a estrutura ¢ afastada da sua posicdo de equilibrio com a configuracao
deformada de um de seus modos naturais de vibragdo, ela vibra abandonada a si mesma
com a configura¢ao daquele modo e com uma freqiiéncia caracteristica daquele modo de
vibrar. A determina¢do dos modos de vibragdo e das freqiiéncias naturais de vibragdo
constitui a andlise modal da estrutura. Em porticos com véarios graus de liberdade, a
equacdo 2.39, geralmente ¢ resolvida através da superposi¢do modal que consiste na
combinacao linear dos modos naturais de vibracao da estrutura.

Representando, de forma compacta, todos os deslocamentos associados aos “n”
graus de liberdade, bem como as amplitudes associadas aos movimentos dos ““n”” graus de

liberdade, pode-se escrever:
U} ={U,} senat (2.40)

sendo:

{Uw} : vetor coluna que contém todos os componentes de deslocamentos
associados aos “n” graus de liberdade da estrutura em um instante “t”;

{Uy} : vetor coluna que contém todos os deslocamentos maximos associados aos
“n” graus de liberdade (amplitudes);

A partir do vetor deslocamento pode-se encontrar o vetor velocidade e aceleragao

derivando a equacao 2.41:

45



U(t)) ={U,} o-cosat (2.41)

Ut =—{U,} o senat (2.42)

Substituindo as relagdes 2.41 e 2.42 na equacao de movimento referente a vibragdes

livres (2.39) tém-se:
(kK]-@’[M])-{U,}=0 (2.43)

A relagdo 2.43 ¢ conhecida como a equacdo de equilibrio dinamico do sistema
vibrando harmonicamente. Através desta equacdo ¢ possivel determinar os modos de
vibragdo e as correspondentes freqiiéncias naturais.

A solugdo trivial da equagdo 2.43 ocorre quando {Uy,} = 0 que corresponde a
situacdo em que nenhuma deformacao inicial ¢ imposta a estrutura, ndo gerando vibragoes
livres. A solugdo ndo trivial ocorre para [K]-&’.[M] = {0}. Esta operagio matricial
envolvendo a matriz de rigidez e a matriz de massa so sera verificada para alguns valores
de o, que sdo as freqii€ncias naturais. Essa relacdo s6 sera possivel quando o determinante

da matriz [k]-@?.[M] for nulo. Ou seja:
det ([k]-&?.[M])=0 (2.44)

A relacdo 2.25 representa a equacdo de freqiiéncia do sistema, considerando o caso
de vibragdes livres ndo amortecidas. A analise matematica desta equagdo sugere um
problema de autovalores e autovetores do tipo det ([k]-A.[M])=0, sendo A = &?. Os
autovalores A sdo as raizes do polindmio p(4) = det ([K] — 4.[M]), denominado polindmio
caracteristico do sistema. Somente alguns valores de A satisfazem a equagdo 2.25 e para
cada autovalor, i, tem-se um correspondente autovetor, @i, que representa um modo
natural de vibragao.

A andlise dinamica de vibracdes livres ndo amortecidas pode ser resumida pela
montagem da matriz de rigidez e da matriz de massa da estrutura. Resolvendo o sistema de

equacdes para os ““n” graus de liberdade, tem-se a determina¢do dos autovalores, que
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representam os quadrados das freqiiéncias naturais de vibra¢do. Para cada autovalor esta
associado um autovetor que fornece a idéia dos modos naturais de vibragdo. No terceiro
capitulo estes passos serdo discriminados quando na montagem do programa ADVL.

Observando o item 23 da NBR6118/2003, ao abordar o tema “agdes dinamicas e
fadiga”, a norma brasileira ressalta que as acdes dindmicas podem provocar estados limites
de servico e estados limites Gltimos por vibragdes excessivas ou por fadiga dos materiais. A
analise das vibragdes pode ser feita em regime linear no caso de estruturas usuais.

A NBR6118/2003 ressalta ainda que, buscando-se assegurar um comportamento
satisfatorio das estruturas sujeitas a vibragdes, deve-se afastar o maximo possivel a
frequéncia propria da estrutura (f), da frequéncia critica (frit), que depende da destinacdo da

respectiva edificagdo.

f > 1,2 . fcrit (245)

A norma brasileira NBR6118/2003 apresenta valores limites para a freqiiéncia
critica no caso de vibragdes induzidas pela agdo de pessoas (tabela 2.1). Estes valores
devem ser adotados quando na falta de valores experimentais ou da ndo possibilidade de se

fazer uma analise dindmica mais acurada.

Tabela 2.1 — Freqiiéncia Critica para casos especiais de estruturas submetidas
a vibracao pela acdo de pessoas (NBR 6118)

Caso ferit (H2)
Ginasio de Esportes 8,0
Salas de danca ou de concerto sem cadeiras fixas 7,0
escritorios 3,0a4,0
Salas de concerto com cadeiras fixas 3.4
Passarelas de pedestres ou ciclistas 1,6 a4,5

No caso de efeitos dinamicos induzidos pelo vento, a norma brasileira NBR
6123/1988 sugere que a avaliacdo das caracteristicas dinamicas da estrutura deve ser
investigada por um modelo continuo ou discreto. Ressalta-se ainda que, no caso de modelos
continuos, pode-se utilizar um processo simplificado quando a edificacdo tiver segdo

constante e distribui¢ao aproximadamente uniforme de massa.
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O modelo continuo simplificado ¢ aplicével a estruturas apoiadas exclusivamente na
base e de altura inferior a 150 metros, sendo considerada na resposta dindmica destas
unicamente a contribuicdo do modo fundamental. Admite-se que o primeiro modo de

vibragdo pode ser representado com precisao pela equagao 2.46:

x = (z/h)” (2.46)

A tabela 2.2 apresenta valores aproximados de y e equacdes aproximadas, que
permitem o calculo direto da freqiiéncia fundamental f; (Hz), para varios tipos de
edificacdes usuais. Nesta tabela também ¢ especificado a razdo de amortecimento critico, C,

em funcao do tipo de estrutura.

Tabela 2.2 — Parametro para determinagao de Efeitos Dinamicos (NBR6123/1988)

Tipo de Edificagéo y ¢ T1=1/f
Edificios com estrutura aporticada em concreto, sem | 1,2 0,020 | 0,05+ 0,015.h
cortinas
Edificios com estrutura de concreto, com cortinas para 1,6 0,015 | 0,05 + 0,012.h

absor¢do de forcas horizontais

Torres e chaminés de concreto, se¢do variavel 2,7 0,015 0,02.h
Torres, mastros e chaminés de concreto, secdo 1,7 0,010 0,015.h
uniforme

Edificios com estrutura de ago soldada 1,2 0,010 | 0,29v/h - 0,4
Torres e chaminés de aco, secdo uniforme 1,7 0,008 | 0,29+/h — 0,4
Estruturas de madeira -- 0,030

Observando a tabela 2.2 percebe-se que, a primeira vista, a variavel mais importante
no comportamento dinamico da estrutura frente aos efeitos do vento ¢ a altura da
edificagdo. Nao sdo consideradas nas relagdes outras variaveis como as dimensdes em
planta, tipo de ligacdes entre os elementos estruturais, o contraventamento do edificio,
influéncia de alvenarias de vedagao, etc.

Blesmann (1998) ressalta que sdo bastante difundidas formulas em que o unico
parametro geométrico € a altura total da construgdo. A justificativa para esta simplificagao €

a de que levantamentos estatisticos de periodos de vibragdo medidos em construgdes reais
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mostram que, face a complexidade do fenomeno e a grande dispersdo dos resultados, o
modelo simplificado ficando em funcdo somente da altura ja& oferece resultados
satisfatorios. Apds um monitoramento de 163 edificios reais, os resultados mostraram que
as freqiiéncias naturais obtidas pelas férmulas do modelo simplificado estavam melhor
correlacionadas com as freqiiéncias naturais obtidas de forma experimental (Jeary & Ellis,
1983).

Pelo modelo discreto e considerando um caso geral de uma edificagdo com
propriedades variaveis com a altura, a NBR6123/1988 sugere o esquema apresentado pela

figura 2.22:

()} )
TBTZB

orientagéo do vetor
velocidade média

Figura 2.22 — Esquema para Modelo Dindmico Discreto (NBR 6123/1988)

sendo:
xi : deslocamento correspondente a coordenada i
Ai : area de influéncia correspondente a coordenada i;
mi : massa discreta correspondente a coordenada i;
zi : altura do elemento i sobre o nivel do terreno;
n : nimero de graus de liberdade.
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A NBR 6123/1988 sugere, em seu item 9.2.2.2, que um modelo discreto com n = 10
¢ suficiente para se obter uma precisao adequada nos resultados e que a retengdo de um
unico modo em estruturas usuais € usualmente suficiente na avaliacdo do comportamento
dindmico em estruturas induzido pelo vento. Em estruturas muito esbeltas e/ou com rigidez
fortemente varidvel, a norma sugere a avaliagdo da contribuicdo dos demais modos
permitindo assim uma resposta mais realista.

Os limites para a freqiiéncia ou periodo fundamental onde os efeitos do vento sdo
bem significativos na estrutura ndo estdo bem claros nas normas. Alguns autores como
Blessman (1998) sugerem que, em edificacdes com periodo fundamental T; igual ou
inferior a 1s (f > 1 Hz), a influéncia da resposta flutuante é pequena, sendo seus efeitos ja
considerados na determinacao do intervalo de tempo adotado para o fator S;. As edificagdes
com periodo fundamental superior a 1s (f < 1 Hz), em particular aquelas fracamente
amortecidas, podem apresentar uma importante resposta flutuante na direcdo do vento
médio.

Nos exemplos analisados no quarto capitulo, o limite de freqiiéncia equivalente a 1
Hz sera utilizado na comparagdo dos resultados obtidos, via modelos numéricos, na

avaliacdo da rigidez dos porticos tridimensionais.

2.8 O CRITERIO RANKINE-MERCHANT

Bases tedricas objetivando fornecer uma estimativa pratica da carga de ruina de
porticos metalicos foram apresentadas por W. Merchant' , em 1954, denominada equagio
de Rankine-Merchant. Este método busca predizer a carga de colapso através da

determinacdo do fator de carga de Rankine, Ar , dado por:

1_ 1.1
A A A (2.47)
ou
A
=8
2.48
1+/LC (2.48)

' MERCHANT, W. - “The Failure Load of Rigid Jointed Frameworks as Influenced by Stability”, The
Structural Engineer, 32 (1954) . apud MAJID (1972) e HARRISON (1973) .
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Esta carga de ruina fica portanto em fun¢ao de dois parametros principais: o fator de
carga critica de flambagem, Acg, € o fator de carga de colapso plastico, Ac. O método
baseia-se em uma relagdo geométrica entre curvas carga versus deflexdo, linear e ndo linear

elastica (Figura 2.23).

Aerf——-—----

S

Ap=—= A/~ R

© 38 81 Ocr 8

Figura 2.23 - Curva Carga versus Deflexdo Linear e Nao Linear Eléstica

De acordo com a figura 2.23, &cr representa o deslocamento correspondente ao fator
de carga critica de flambagem, Acr. Um deslocamento genérico, o, correspondente a um

fator de carga também genérico, A, no trecho linear, pode ser obtido pela expressao:

0=0ca >— (2.49)

A relagdo entre a curva linear e a curva ndo linear pode ser feita, simplificadamente,

através do fator de amplificagdo v', sugerido por Majid (1972) e definido como:

V' =7 (2.50)

Portanto a partir dos deslocamentos obtidos em uma analise linear elédstica pode-se

prever os deslocamentos na andlise nao linear através da seguinte relagao:
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51 = V71 . 5 (251)
Substituindo 8, dada pela equagdo 2.51, na equagdo 2.50, encontra-se a relagao 2.52:

_ A-deg
1 (A'CR _ ﬂ,) (252)

sendo 01 , o deslocamento correspondente a um fator de carga genérico, A, sobre a curva
nao linear ORC. Um ponto particular R, sobre a curva ndo linear elastica, pode ser obtido
se A1 corresponder ao fator de carga de colapso plastico A¢ (Figura 2.22). Desta forma,

pode-se estabelecer a seguinte relagdo entre Ac € Acg:

Ao =0~ (2.53)

Substituindo o valor de ¢; (relagdo 2.52), em 2.53, encontra-se:

r_r,r
A A Ae (2.54)

e fazendo-se 4 = Ar (Figura 2.23), define-se a relagdo de Rankine-Merchant, apresentada

pela relacdo 2.47.

Outra informagdo que pode ser avaliada através da equagdo de Rankine-Merchant ¢
a relag@o entre o fator de carga critica de flambagem e o fator de carga de colapso plastico
(Acr | Ac) . Segundo Horne (1979), esta relagdo tem sido usada para recomendacdes da
norma inglesa de aco (British Code for Structural Steelwork de 1977-1978).

Brozetti (1977) descreve também que a relagdo estd prevista nas recomendagdes
para construgdes metalicas na Europa (European Recommendations fo Steel Construction,

1975) e na Franga (Recommandations pour le calcul en plasticité des constructions, 1975).

52



De acordo com os dois ultimos regulamentos, os valores da relagdo Acr / Ac ,

adotados na diferenciagdo dos poérticos quanto a rigidez € a seguinte:

Tabela 2.3 - Consideragdes sobre a relagdo Acr / Ac
European Recommendations for Steel Construction
Recommendations pour le calcul en plasticité des Constructions (Brozzetti, 1977)

Acr ~10 o portico pode ser analisado de acordo com a teoria de primeira
c ordem .
4< Acr <10 consideragdes particulares devem ser tomadas para verificagdo da
e estabilidade .
Acr <4 uma analise elastoplastica de segunda ordem ¢ requerida .
A’C
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3 - IMPLEMENTACOES NUMERICAS

3.1 INTRODUGCAO

A fim de buscar um comportamento mais realista nos modelos numéricos montados
neste trabalho, optou-se pela analise tridimensional onde o problema fisico (representado
pelos edificios de concreto armado) € assimilado a um modelo numérico constituido por um
portico espacial acoplado a elementos de placa. Todos os programas foram confeccionados
em linguagem fortran tendo como base o0 método dos elementos finitos (MEF). Em cada
programa estdo embutidos as teorias e hipdteses de cada problema especifico, ja discutidos

no segundo capitulo deste trabalho. O sistema completo pode ser resumido na figura 3.1:

Andlise
Tridimensional

ALEL AIEL AEPI ADVL
- determina os parametros - determina o fator de carga - determina o fator de carga - determina as frequencias
de instabilidade critica de Euler, modos de de colapso plastico com naturais de vibragéo e
- permite a utilizagéo do flambagem o histérico de formagéo das respectivos modos de
método P-Delta rétulas e elementos plastificados vibrag&o

- E possivel determinar
o indice de Rankine-Merchant

Figura 3.1 — Quadro Resumo das ImplementacGes Numeéricas

O programa ALEL (Analise Linear Elastica) € o programa base para todos o0s
demais programas e nele foram implementadas subrotinas necessarias a andlise de
instabilidade, analise elastoplastica e de vibracfes livres. Em linhas gerais é um programa

de portico espacial com acoplagem de placas analisadas via teoria de Reissner-Mindlin.
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Com adequac0es devidas no programa ALEL foram implementadas as subrotinas
que originaram os demais programas denominados AIEL (Analise de Instabilidade
Eléstica), AEPI (Analise Elastoplastica Incremental) e ADVL (Analise Dindmica de
VibragOes Livres). Basicamente as alteracbes ocorreram na entrada de dados, matriz de
rigidez local dos elementos, matriz de rigidez global da estrutura e na sub-rotina utilizada

para resolucédo do sistema de equagdes.
3.2 0 PROGRAMA DE ANALISE LINEAR ELASTICA (ALEL)

O programa ALEL realiza a andlise eléstica de 12 ordem e é constituido de um
modelo via MEF de pdrtico espacial com placas acopladas. No presente trabalho, as
condi¢des de contorno sdo aplicadas apenas no portico espacial (elementos de barras),
sendo os elementos de placa, simplesmente, apoiadas nos elementos do pdrtico. Optou-se
por utilizar um elemento finito de placa bilinear de 4 nés onde os conceitos gerais de flexdo
das placas foram introduzidos baseados na teoria de Reissner-Mindlim. Nos préximos itens

sdo mostrados mais detalhes do presente modelo.
3.2.1 Consideracdes Sobre o Elemento de Placa

Na andlise dos elementos de placa optou-se por modelos bidimensionais
considerando-se os carregamentos perpendiculares ao plano médio da mesma (Ofate, 1992)

da mesma conforme esta esquematizado na figura 3.2.

/;V
\ zZ,W )
//7 12

e plano médio

Figura 3.2 — Esquema da Placa Idealizada
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Toda a andlise de placas é feita em relacdo ao plano médio onde a origem das
coordenadas € colocada de tal forma que a superficie superior se encontre na posi¢do z = t/2
e a superficie inferior, z = -t/2, sendo t a espessura da placa. O comportamento do plano
médio da placa é avaliado pela deflexdo w, na direcdo z, e pelas duas rotacdes, 6x e 0y, da
normal ao plano médio, em cada diregcdo. Estas trés quantidades descrevem o campo de
deslocamentos da placa.

A teoria bésica para a analise de placas € a de Kirchhoff que se mostra adequada
para a andlise de placas esbeltas quando se negligencia as deformacdes por cisalhamento
transversais. A teoria de Reissner-Mindlin leva em conta estas deformagdes sendo
necessaria uma formulagdo mais rigorosa oferecendo resultados mais realistas. Utilizando a
teoria de Reissner-Mindlin, sdo acrescentadas rotacdes adicionais que se somam as

deformac@es do plano médio da placa. Sao estas as hipoteses admitidas:

- secbes normais ao plano médio da placa permanecem planas durante a

deformacéo, s6 ocorrendo translacdes verticais:

u=v=_0 para z=0

- todos os pontos contidos numa reta normal ao plano médio tém o mesmo

deslocamento vertical:
w = f (X,y)
- a tensdo normal o é desprezivel;
- 0s pontos que na placa indeformada estavam sobre uma reta normal ao plano
médio da placa, ap6s a deformacdo permanecem numa reta sem que esta seja

necessariamente ortogonal ao plano médio deformado. Nas figuras 3.3 sdo apresentadas as

caracteristicas do elemento indeformado e deformado da placa.

56



Normal ao
Plano Médio Indeformado

nomal ao plano médio

indeformado Deformag&o da Normal
de Reissner-Mindlin

|
|
|
:
l )
|
plano médio [ 0x=0

indeformado

Plano Médio Indeformado Plano Médio Deformado

Figura 3.3 — Caracteristicas da Placa Indeformada e

Deformada de Acordo com a Teoria de Reissner-Mindlin

Baseado nestas hipéteses, o campo de deslocamentos da placa é assim apresentado:

u(x,y,2) =-2-6,(x,y) (3.1)
V(x,y,2) = -2-6,(x,y) (3.2)
w(X, y,z) = W(X,Y) (3.3)
onde:
W : deslocamento vertical do plano médio da placa;
xe &y : &ngulos de rotacdo da normal em relacdo ao plano medio.

O vetor deslocamento fica desta forma:

u=[w6,,0,1 (3.4)

X

Com base na Teoria de Reissner-Mindlin, as rotac6es sdo definidas como segue:

_ow _ow (3.5)
6= o X0 =y
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O campo de deformacéo da placa de Reissner-Mindlin é resumido nas expressoes:

ou o6x (3.6)

g, =N- .99 (3.7)
oy oy
822@20 (3.8)
oz
ou  ov ok o8y (3.9)
X:—+_=—Z._+_
Yooy dx oy  Ox
xz=a—u+@=—@<+@=—ﬁx (3.10)
oz dx OX
N ow ow (3.11)
=t —=—0+—=—
v =2 dy & Y 5

O que levam aos vetores de deformagdes de flexdo (&) e de cortante (&),

representados pelas expressoes 3.12 e 3.13, respectivamente:

06X
_Z._
. OX
£ =], b= _z.% (3.12)
7/xy
_,.[ 0% o
oy oX
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/4 &_@(
&, = {yﬂ} = @_9}/ (3.13)
oy

Integrando ao longo da espessura da placa, de — t/2 a + t/2, tem-se o vetor de

esforcos o em ponto qualquer do plano médio da placa:

Mx Zo,

B My +t/2 ZO'y

o=1Mxy; = J 27, 01 (3.14)
QX -t/2 T,
Qy Tyz

Os esforgos representados na relacdo 3.14 seguem a seguinte convencao de sinais:

|
ﬂ‘ Mxy.dy [ Qx.dy
|
| ‘ | ) |
B Y- My.dx Mxy.dx Qy.dx
Momento Fletor Momento Torcor Esforco Cortante

Figura 3.4 — Convencdo de Sentidos Positivos para os Esforgos Internos

Considerando um material isotropico, as relagdes constitutivas do material podem

ser desmembradas em duas matrizes representando a parcela referente a flexdo (Dy) e ao

cisalhamento (D.):

D, 0| |& (3.15)
oc=D-¢g= .

0 D.| |&
1 v O

= E v 1 o (3.16)
1-v? -
@-v7) 0 0 1-v
2
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(3.17)

onde a matriz “D” caracteriza a matriz constitutiva do material, “E” o mddulo de
elasticidade longitudinal, “G”, o mddulo de elasticidade transversal, “v’’, o coeficiente de
Poisson e a constante o que assume o valor de 5/6, tentando representar de forma mais

exata a distribuicdo das tensées cisalhantes ao longo da espessura do elemento.

z z
T dy T dy
dx dx
y y
Iy - Iy = |
T 'Ey/L - ) T Tyz =
}/ L /f 777777 ) )X/ 77777 g f 777777
Txz Txz
A A
Distribuicdo Admitida Distribuicdo Exata

Figura 3.5 — Distribuigdo das Tensdes Cisalhantes no Elemento de Placa

Trabalhando nas expressdes de 3.12 a 3.17, encontra-se as tensdes generalizadas de

flexdo (o 1) e cisalhamento (o) para a placa, segundo a teoria de Reissner-Mindlin e que

séo representadas neste trabalho pelas expressdes 3.18 e 3.19:

_ o
Eed 1 v 0 682(51
cir=————|v 1 0 -z (3.18)
12(1-v?) 0 o LV oy
5 o0k by
3
oW
&czi.[l 0] o
121-v) |0 1 E_gy (3.19)
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A equacdo de equilibrio pela teoria de Reissner-Mindlin fica em funcdo de trés
quantidades do plano médio da placa: o deslocamento transversal w, e as rotacdes éx e 6y,

em relagdo ao plano médio. As equacbes de equilibrio das forcas verticais e momentos
podem ser representados:

@ + @ + q =0
ox oy (3.20)
OMX N OMxy LOX=0
OX oy
(3.21)
M + M + Qy — 0
oy OX
Reescrevendo as relagfes para o campo de deformagdes tem-se o seguinte:
e=-2L60 (3.22)
y=—-60+VWw
onde:
2
OX
0
L=<0 — (3.23)
oy
o 9
oy Ox
Reescrevendo também as relacdes que definem as tensbes generalizadas:
oir =D L6
(3.24)

6_0 = Dc(_9+VW)
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Substituindo as relagdes 3.22 a 3.24 nas equacdes de equilibrio (3.20 e 3.21), obtém-se:

9 0 9 Mx 0
X _ _
X 5 6ay -1 My +{Qy} =L"oi+0c=0 (3.25)
a_y o Mxy
_ 3.26
{ﬁ Q]{QX}+q:VTac+q:0 (3.26)
ox oy (Qy

Substituindo as relagdes 3.24 na relagéo 3.25, temos:

L' D¢ LO+0c =0 (3:27)
Acrescentando as for¢as cortantes e rearranjando a equagdo acima, obtém-se:
L'Di LO+Dc(-0+Vw) =0
(3.28)

A [IADC(—0+ vw)] = —q

As relacbes 3.28 sdo conhecidas na literatura como a minimizacdo da energia
potencial total para a placa, transformada em um sistema irredutivel (Zienkiewicz &
Taylor, 1995). As formulagdes acima devem vir complementadas com as condicbes de

contorno das quais se destacam as mais usuais:

Bordo Engastado Bordo Apoiado
w=0x=0y =0 condig&o forte w=0s =0
condigéo fracaw =0

\|

Placa com quatro apoios pontuais

Placa com um bordo engastado
e outro, simplesmente apoiado

wi=0

|
VoSS AN

Figura 3.6 — Condicdes de Contorno usuais para as Placas
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Utiliza-se no presente trabalho o elemento bilinear de 4 nds, incluindo as
deformacBes por cisalhamento segundo a teoria de Reissner-Mindlin. Um esquema do

elemento finito utilizado é mostrado na figura 3.7.

y(m)
4 3
O O
2b x (&)
O O
1 2
2a

Figura 3.7 — Elemento Finito Bilinear de 4 Nos

O campo de deslocamentos u, de cada ng, interpolado pelas funcdes de forma pode

ser escrito numa forma geral:

ul
gl 7 = gu® (3.29)
un
onde:
4 0 0 W
h=10 4 0 u =16k (3.30)
0 0 4 o,

sendo @ as funcdes de forma para o elemento e u;®®, o vetor de deslocamentos de um né i.
O vetor de deformacBes generalizado, para flex&o e cisalhamento, com a inclusdo
das fungdes de forma fica na forma:

fr=2Bu® =3B (331
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L%
OX 99 —¢ 0
onde B, =<0 O —% e B, = aa;( , as matrizes de deformagdes
_ 0 _¢i
_%% 9 2
oy OX

generalizadas de flexdo e cisalhamento associadas a um né “i”’.
Aplicando o principio dos trabalhos virtuais (PTV) no dominio da placa, igualando

o trabalho virtual das deformacdes internas com o trabalho realizado das cargas aplicadas:

”L 5; odV = I&quA+ > owW, (3.32)

O PTV no dominio discretizado de um elemento:

;o 3.33
”A<e> d¢ odA- f .{Am SvadA = Z&Niwi (3.33)

como : o =D&, onde D representa a matriz constitutiva da placa e ¢, a matriz do

campo de deformacdes da placa, a equacdo 3.33 pode ser reescrita na forma:

[[...,[B"DBdAl® - [[  fodA=q® (3.34)

ou K@u® — £© =q®  sendo:

K®  : matriz de rigidez do elemento de placa;
u®  :vetor de deformagdes;
f© : vetor de forgas nodais equivalentes devido a carga distribuida;

q®  :vetor de forcas nodais aplicadas.

64



A parcela B'DB corresponde & matriz de rigidez da placa que, apés introduzir as

caracteristicas do material, se apresenta na forma:

% %, 0.4, % 0.4, %
ox X oy oy ox oy
B'DB= —DJ,%’ D44, +Df%%+mof ‘Z’/% MD, 6;:: %Hof%a;; (3.35)
—Dc¢i% MD, %%Jrvof%a;i Dc¢i¢j+0f%%+MDf EX‘%
onde: DC:i D, :E—t32 _1ov
12(1+v) 12(1-v*°) 2
: coeficiente de Poisson;
E : modulo de elasticidade do material;
Ds : rigidez a flex&o da placa;
D, : rigidez a cortante da placa;
M : parametro relacionado a matriz constitutiva;
& : fungdes de forma;

A matriz final é obtida integrando a matriz de rigidez 3.35 sobre o dominio da placa. O
vetor de forgas nodais equivalentes devido ao carregamento distribuido € obtido pela

integracdo numérica sobre o dominio da carga aplicada conforme a expressao:

- (3.36)
1O =] [ galdldadn
-1
onde:
q : valor nominal do carregamento distribuido;
d&dn :incremento de area nas coordenadas locais do elemento;
[9] : jacobiano para transformacéo de coordenadas cartesianas para coordenadas locais ;
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3.2.2 O Modelo de Portico Espacial

No modelo de pdrtico espacial é importante a definicdo do sistema local e global
admitido para as barras. O sistema de referéncia utilizado neste trabalho para o0 modelo de

portico espacial esta representado na figura 3.8:

X,Y e Z = eixos de referéncia ;
Xg, Yg e Zg = eixos globais ;
7 Xl, Yl e ZI = eixos locais .

Figura 3.8 - Eixos locais, globais e de referéncia

Na figura 3.8 percebe-se um membro de pértico “i”, no espaco, com conectividades
denominadas “j” e “k”, rigidamente ligado aos nos, 0s quais ndo estdo restringidos. Sao
permitidos entdo seis deslocamentos sendo : trés translacGes e trés rotacbes. Nas figuras 3.9

e 3.10 séo apresentados os sistemas de numeracdo adotados para estes deslocamentos :

z 4

Figura 3.9 - Sistema de Numeracéo Local Figura 3.10 - Sistema de Numeracao Global
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A orientacdo de cada membro estrutural é realizada através do plano Xp, - ym € um
ponto de referéncia arbitrario, p, que é fornecido pelo usuario . Assim, pode-se calcular o
angulo, o, correspondente ao giro da secdo transversal em relagdo a um sistema de

referéncia x-y ( Figura 3.11) .

Y
P
~
‘\

‘\
N
|
N
‘ m
|
Z
Z

Figura 3.11 - Rotacéo de um Membro de Portico Espacial em torno do eixo Xn,

Procurando montar a matriz de rigidez global da estrutura, parte-se para a
montagem da matriz de rigidez local, para cada elemento, que serdo reagrupadas numa
matriz geral. Este procedimento ira facilitar as analises de instabilidade, elastopléstica e e
de vibracOes livres, que serdo realizadas posteriormente. Da descricdo nodal da estatica,

tém-se que :

A=L.m (3.37)

onde A, vetor de carregamentos nodais; m, vetor dos esforgos internos e L, matriz de
equilibrio que transforma os esforgos internos em carregamentos nodais. Da mesma forma,

utilizando a descri¢do nodal da cinematica, tém-se que :

o=L".6 (3.38)
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onde 0, vetor de deformacdes nodais; 8, vetor de deslocamentos nodais e a matriz L', como
sendo a matriz de equilibrio entre os deslocamentos nodais e as deformagfes nodais . A
relacdo 3.38 também é conhecida como relagdo de compatibilidade .

A relacéo entre os esforcos internos, m, da estrutura com as deformacdes, 0, é feita
através da matriz de rigidez do elemento desconexo, K, ficando a mesma disposta desta

forma :

m=K.o (3.39)

Esta matriz de rigidez varia de acordo com a condi¢do de contorno do elemento
desconexo. Assim para um membro de pértico espacial, obtém-se quatro possiveis formas

para a relacéo 3.39, de acordo com a orientacdo apresentada na figura 3.12:

Figura 3.12 - Representagéo dos Esforgos Internos
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Figura 3.13 - Matrizes de Rigidezes
Elemento Desconexo de Portico Espacial
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Com base nas seguintes relacoes :

relacGes de equilibrio = A=L.m (3.40)
relagbes de compatibilidade = 6=L".6 (3.41)
relagGes constitutivas do material = m=K.#& (3.42)

Substituindo (3.41) em (3.42), encontra-se :

A=L.K.@ (3.43)

Substituindo (3.42) em (3.43), tém-se que :

A=(L.K.L").s (3.44)

O produto (L . K . L") corresponde & matriz de rigidez de membro de pértico

espacial, mesma matriz apresentada por Gere & Weaver, 1987 (Figura 3.14) .

EA -EA
- 0 0 0 0 0 - 0 0 0 0 0
12E 6EI -12E 6EI
0 5o0 0 0 i i 0 0 i
12E1, -6EI, -12El, -6EI,
0 0 E 0 o 0 0 E 0 E 0
Gl -Gl
0 0 0 n 0 0 0 0 0 - 0 0
—6El 4EI 6EI 2E
0 0 ?y 0 Ly 0 0 0 Lzy 0 Ly 0
6E| 4EI —6E| 2El
0 5 0 0 0 = 0 - 0 0 0 :
T A - L
- 0 0 0 0 0 - 0 0 0 0 0
-12El -6El 12E -6El
0 5o 0 0 0 oo 0 5o 0 0 i
-12EI, 6EI, 12E1, 6EI,
0 0 . 0 . 0 0 0 - 0 . 0
L L L L
-Gl Gl
0 0 o = o 0 0 0 0 - 0 0
6EI 2EI 6EI 4EI
0 o Yo Ly 0 0 Lzy Ly 0
6EI, 2EI, -6EI, 481,
0 i 0 0 - 0 - 0 0 0 -

Figura 3.14 — Matriz de Rigidez Global
Elemento Desconexo de Portico Espacial

A passagem do sistema local para o sistema global de referéncia € realizada através
do produto K; = R".(L.K.L").R, sendo Kij, a matriz de rigidez do elemento desconexo, em

relacéo ao sistema global e R, a matriz de rotacédo definida como (Gere & Weaver, 1987) :
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|F iLO LO L01|
(0 R 1010] . .
R =| —6—r—6—r———:——0— | sendo cada sub-matriz R; dada por :
| | i
o Tr T T T
[0 [0 [0 R,/
CX Cy CZ
R = —-Cx.Cy -cosa—C, -sena 7,02 -Cy.C, -cosa+Cy -sena
> > x- +C,~ -cosa > >
JC.2+C, N
C,.C, -sena—C, - cosa C,.C,-sena—C, - cosa
7y - z —JCy2 +C,% -sena yoz - Z
JC2+C, Jel+¢,
onde :
Xy = X; Yi - Y Z-Z;
x= T T T T T eL:\/(Xk_xj)z+(Yk_Yi)2+(Zk_Zj)2

Com as matrizes de rigidezes de todos os membros, monta-se a matriz de rigidez
global de toda a estrutura que geralmente organizada em forma banda. Os deslocamentos

nodais podem ser obtidos realizando a através da relagdo 3.45.

S=(L.K.L")*.2 (3.45)

3.2.3 A Acoplagem Pértico - Placa

Segue agora os procedimentos que foram utilizados para a acoplagem pdrtico-placa.
Neste trabalho optou-se pela montagem de uma matriz de rigidez onde sdo somados as
rigidezes dos elementos de barra e de placa, compatibilizando com os graus de liberdade

adotados em cada estrutura.
A seguir sera mostrada a matriz de rigidez para o elemento de portico e placa.

Adotou-se uma convencao identificando os elementos de portico com a letra F (frame) e de

placa com a letra P:
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Elemento de Pértico e Placa
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A matriz de rigidez para um né “i”, considerando o acoplamento portico-placa €
apresentada em 3.46:

Ky K Kss Kis Kis Kis
Ko (Kp+Kj) Kz (Ki+Kp) Ky (Kg+Kp)
|<;(i:)0plad0 _ KSZl FKan . KsE FK3F4 . K{s FK3F6 A (3.46)
Ko (Kp+Kp) K (Ky+Ky) Ko (K +Kg,
Ko  Kg Ks; Ks, Kes Kss
Ko (Ke+Kg) Ko (Kg+Ksp) Ko (K + K

3.2.4 A Influéncia das Paredes Estruturais

A NBR6118/2003 caracteriza como paredes estruturais “as estruturas laminares
planas verticais apoiadas de modo continuo, em toda sua base, com o comprimento maior
que cinco vezes a espessura” (figura 3.16). Permite-se que os pilares paredes sejam
representados por um elemento linear, desde que se considere a deformacdo por

cisalhamento e demais ajustes de sua rigidez a flexdo para o comportamento real.

b>5.e

{120m
e > 1L

25

o

Figura 3.16- Especificacdo para Paredes Estruturais
Segundo a NBR6118 /2003
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Estes elementos sdo considerados na concepcdo estrutural como elementos de
contraventamento por resistirem a maior parte dos esforcos provenientes de acles
horizontais. Sabe-se de antemao que, os pdrticos a eles acoplados também contribuem nesta
resisténcia, e um problema complexo estd em determinar qual a propor¢do de cargas
externas para cada nivel de piso que sdo distribuidas entre as colunas e as paredes
estruturais.

Fusco (1994) sugere que, do ponto de vista pratico, pareca mais razoavel considerar
a pega estrutural como parede, e ndo mais como pilar, quando a maior dimensdo de sua
secdo horizontal for uma fragdo significativa de sua altura H. Em termos préaticos, pode-se

admitir como parede a peca que respeite a relacdo:

(3.47)

Em uma andlise tridimensional, a consideracdo da rigidez real destes elementos
torna-se uma tarefa ndo muito fécil e por este motivo algumas simplificagdes sdo utilizadas.
A maior simplificacdo deste problema consiste em assumir que a estrutura tridimensional
seja formada por conjuntos de pdrticos planos equivalentes ou associacdo de pdrticos
planos e paredes estruturais, segundo as duas direcGes. Os resultados sdo bastante
satisfatérios quando a estrutura possui um arranjo estrutural simétrico.

Em um arranjo assimétrico de paredes estruturais, ocorre o surgimento de rotacdes e
translacbes nos diafragmas, sob acdo de forcas horizontais simetricas. As paredes
estruturais, neste caso, estdo sujeitas a momento torgores que nao podem ser determinados

se a andlise é limitada a uma estrutura idealizada plana (Figura 3.17).

M
t
Y

pLOY RLN

Arranjo Simétrico de Paredes Estruturais Arranjo Assimétrico de Paredes Estruturais

Figura 3.17 - Influéncia do Arranjo Estrutural na Anélise com Paredes Estruturais
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No método das colunas rigidas, os pilares paredes s&o considerados na analise como
uma coluna rigida, com propriedades concentradas em seu eixo centréide. As extremidades
das vigas que se encontram embutidas dentro das paredes estruturais sdo também levadas
em consideracdo através da idealizacdo de zonas infinitamente rigidas a flexdo (Figura
3.18). As colunas rigidas se diferem das colunas normais porque nas Ultimas sdo

consideradas importantes somente as deformagdes por flexdo.

parede
estrutural
parede
estrutural
AR T T I 72
+—a b
a b b
7 2 77
- T
coluna
rigida — -
“~._coluna
rigida
7 77 77 7z 7z 72

Figura 3.18 - Idealizacdo das Colunas Rigidas

A grande vantagem deste metodo é que permite que se trabalhe com estruturas
formadas por barras, introduzindo as deformacgfes por cortante nas colunas e nas zonas
rigidas das vigas, através de modificagcdes devidas na matriz de rigidez. O método também
é atil no caso da presenca de furos nas paredes estruturais. Procede-se da mesma forma,
delineando o eixo centroide das paredes estruturais € 0 comprimento das zonas rigidas das
vigas (Figura 3.19).
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-~ - eixos

zonas infinitamente
rigidas a flexdo

LSS Sy i aids LSS el aids

Figura 3.19 - Idealizacdo das Paredes Estruturais com Furos
Método das Colunas Rigidas

Segundo Ghali e Neville (1993), a matriz de rigidez de elemento desconexo para pértico
plano, representando uma coluna rigida e considerando as deformacgdes por cortante, pode

ser apresentada da seguinte forma:

% 0 0 —% 0 0
0 12EI 6EI 0 ~12EI 6EI
L+a)- L ((1+0!))' L (+a) L ((1+a))~ L2
6El 4+ a)El —BEI 2 )El
0 0
[k ]= Ml+a) > (+a)L (l+a) 2 (1+a)-L (3.48)
p —% 0 0 % 0 0
0 —12E| ~ 6EI 0 12El — 6EI
Q+a) ' (+a) L’ Q+a) L (Q+a) L’
0 6EI  (2-a)El 0 —6El  (4+a)El
i (+a)* @Q+a)L (+a) ' (Q+a)L]
12EI \ , o )
sendo a = Coa parametro que introduz a influéncia da deformagdes por cortante na

r

matriz de rigidez e a , a area efetiva resistente ao cortante. Alteracdes devem ser realizadas
na matriz de rigidez das vigas que estejam conectadas as paredes estruturais. Isto porque na
extremidade ligada a parede estrutural existe um comprimento rigido que deve ser previsto
na matriz de rigidez, incluindo inclusive as deformagfes por cortante. Considere por
exemplo a viga AB da figura 3.20, interligando duas paredes estruturais. Observam-se as
partes rigidas AA e B'B.
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Figura 3.20 - Vigas com Extremidades Rigidas

A relacdo entre os deslocamentos dos pontos A e B, e os pontos A e B, pode ser feita

aplicando translaces e rotagdes unitarias como mostrado na figura 3.21.

N ~ N

A A B B A A B B
. D1=1 D2=D3=D4=0

D1=D2=D4=0 D3=1 ;

Figura 3.21 - TranslacGes e RotagGes Unitérias

Deslocamentos em Vigas com Extremidades Rigidas
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Relacionam-se os deslocamentos {D}, dos pontos A e B, com os deslocamentos

{D}, em A e B, por geometria, da seguinte forma:

(D} = [H].{D} 0.9

1 dL 0 0

0 1 0 0
onde : [H] =

0 0 1 -bL

0 0 0 1

A matriz de rigidez [K,], correspondente a viga AB da figura 3.20, incluindo as
deformacdes por cortante e a influéncia das extremidades rigidas é apresentada pela relacdo
3.50 (Ghali e Neville, 1993).

12 6 12d -12 6 12b
e c?L? +W e c?l? - c3L?
6  1lad 4+a 12d  12d° -6 12d 2-a  6d+6b 12db
[v] = El 2l L cL ¢l L 2?2 &2 cL L L (3.50)
l+a -12 -6 12d 12 -6 12b
e ITETE e ITEE
6 12b 2-a 6d+6b 12db -6 12b 4+a 12b 12b°
227 32 + 2 R 212 .32 Tt
c’L® c’L cL c°L c’L c’L® c'L cL c’L cL

A matriz de rigidez definida em 3.50, corresponde a coordenadas {D*} para uma
barra prismatica de comprimento ““L”, com partes rigidas dL e bL nos extremos. Através do

12El

parametro o, definido como a=——F—
c’L-G-a,

, as deformagbes por cortante sdo

incorporadas e a,, sendo area efetiva resistente ao cortante.
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3.2.5 Fluxograma do Programa ALEL

J

Na subrotina ENTRADA sao incluidos todos os dados necessarios a

anélise como namero de nds, nimero de elementos da placa, conectividades,

Entrada condicdes de contorno e propriedades dos materiais.
# A matriz de rigidez local e global para para o conjunto pdrtico-placa
Rigidez é montada na subrotina RIGIDEZ. Os carregamentos sdo organizados em
# vetores na subrotina CARGAS e as condig¢des de contorno para a estrutura
Cargas acoplada séo impostas na subrotina CONTORNO.
O sistema de equacdes é resolvido na subrotina SISTEMA utilizando
# 0 processo de eliminacdo de gauss adaptado a matrizes tipo banda. Na
Contorno subrotina ESFORCOS sdo determinados os esforcos em cada elemento
+ assim como as reagdes de apoio para a estrutura global. Na subrotina
Sistema | sAIDA sdo apresentados todos os resultados de deslocamentos nodais,
+ reacOes de apoio e esforcos internos.
Esforgos Os resultados obtidos neste programa s&o utilizados no calculo do
+ parametro a, coeficiente yz e na analise P-A.
Saida

Figura 3.22 — Fluxograma do Programa ALEL

3.3 O PROGRAMA DE ANALISE DE INSTABILIDADE ELASTICA
(AIEL)

O programa AIEL, que realiza a analise de instabilidade elastica, permite a
determinacdo do fator de carga critica de flambagem, A, pardmetro Gtil na avaliacdo da
rigidez de porticos. Na elaboracdo deste programa utilizou-se como base o programa ALEL
discutido no item anterior onde muitas subrotinas ja foram explicitadas, como: a montagem
do pértico espacial, a acoplagem portico placa, a resolucdo do sistema de equacdes e a
determinacgdo dos deslocamentos resultantes de uma andlise de 18. ordem. Acrescenta-se ao
programa anterior, a obtencdo da matriz de rigidez geométrica, [ks], @ montagem da matriz
de rigidez tangente, [kr], discutido no capitulo 2 e representado pela equacgéo 2.32 além da

resolucdo do problema de autovalores e autovetores.
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3.3.1 A Obtencéo da matriz de Rigidez Tangente [kr]

A matriz de rigidez tangente fica em funcdo da matriz de rigidez elastica, [ke], e da
matriz de rigidez geométrica, [Kc]. A matriz de rigidez geométrica pode ser obtida dentre
outros metodos, através da aplicacdo dos principios de energia da funcdo potencial total
estacionaria, abrangendo todos os elementos da estrutura (lyengar, 1986).

A analise sera mostrada através de um elemento simples de pértico plano e depois
sera expandida para um elemento de pdrtico espacial. Sendo assim, um elemento de barra

deformado axialmente apresenta os seguintes graus de liberdade:

fe,Us

f4,U4

f5,U5

TfZ,UZ

Figura 3.23 — Graus de Liberdade — Elemento de Portico Plano

O esforco axial (n), no elemento esquematizado em 3.23, é dado em funcdo dos
deslocamentos nodais (ui), do modulo de elasticidade (E), da area de secdo transversal (A) e

do comprimento da barra ( /) e apresenta-se na forma:

n= %-[(u4 —u,)cos S+ (us —u,)sens] (3.51)

Onde n tera valor positivo para esforcos normais de tragdo. Considerando o sistema

de coordenadas globais, tem-se a matriz geométrica global, para elemento de portico plano:
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(6, 6 1 6, 6 1 ]
—sen ——sengcosff —-—/sen ——sen —seng cos —(sen
5 p 5 peos s 10 p 5 p 5 peosf 10 p
iécosﬁ Esenﬂcosﬂ —Ecos2 g iécosﬁ
10 5 5 10
2 1 1 1, (3.52)
n —/ —r/senf ——/cosf ——/
k. =, 15 10 10 30
©t Esenzﬁ —§senﬂcosﬂ i/senﬂ
5 5 10
s 6 1
simétrica —CO0s ——1(cos
5 p 10 p
igz
L 30 J

Nao foi considerada neste trabalho a possibilidade de flambagem nas lajes sendo
que o fator de carga critica de flambagem ficara em func¢do da condigdo de instabilidade do
portico. O proximo passo consiste em determinar os autovalores e autovetores que neste
trabalho utilizou-se o solver Jacobi, apresentado por Brebbia & Ferrante, 1986. Este solver
trabalha com a diagonalizacdo da matriz de rigidez tangente [KT] onde os termos da
diagonal desta matriz sdo os respectivos autovalores. O determinante desta matriz

corresponde ao produto de seu autovalores como mostrado pela relagdo 3.53:

(4)-(4,) - (Ag)-..-.(4,) = detlk, ] (3.53)

O valor critico do carregamento atuante € encontrado quando se anula um dos

autovalores de [kr]. Desta forma tem-se que:

Quando 4; =0 - P1 = Perit
Quando A, =0 - P2 = Perit
Quando 43=0 - P3 = Pgrit
Quando 4, =0 - Pn = Perit

Como foi abordado no capitulo 2, no exemplo da coluna isolada sob carregamento

axial, o valor critico é aquele correspondente @ menor raiz do sistema.

81



3.3.2 O Fluxograma do Programa AIEL

Rigidez
Elastica
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'
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Na figura 3.24 s&o resumidas as sub-rotinas do programa
AIEL. A etapas identificadas de (1) a (5) foram
explicadas no item 3.2 quando na elaboragdo do
programa ALEL. Neste programa sdo acrescentadas as
subrotinas necessarias na montagem da rigidez tangente,
etapas (6) e (7) e o solver Jacobi, necessario para a
resolucdo do problema de autovalores e autovetores. A
subrotina Carga critica, etapa (9), pesquisa 0 menor
autovalor que representa o fator de carga critica de
flambagem A,. Na subrotina saida, etapa (10), séao
discriminados os autovetores, realiza-se a normalizacao
dos deslocamentos obtidos para, enfim, determinar os

modos de flambagem da estrutura.

figura. 3.24 — Fluxograma do Programa AIEL

3.4 O PROGRAMA DE ANALISE DE VIBRACOES LIVRES (ADVL)

No programa que realiza a analise modal, denominado ADVL - analise dindmica de

vibracg6es livres, considerou-se 0 modelo de massa consistente nos elementos de placa e de

portico, chegando a um problema de autovalores e autovetores semelhante ao que ocorre na

instabilidade.

Neste trabalho optou-se por determinar a matriz de massa em separado para o

elemento de placa e pértico somando-se posteriormente a contribuicdo de cada elemento,

na montagem da matriz de massa global do conjunto pdrtico — placa. Para os elementos de
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placa, a matriz de massa consistente Mp utiliza as mesmas funcées de forma Nu admitidas

na interpolacdo do campo de deslocamentos (Cook, 1981). A expressdo 3.54 representa a

equacéo geral da matriz de massa global para o elemento de placa em fungédo da massa p e

da espessura da placa, h :

Mp = p-h[N, N, dA
A

(3.54)

No que se refere a matriz de massa para o elemento de portico (Mg), adotou-se a

matriz de massa consistente sugerida por Paz (1985), obtida utilizando-se as mesmas

funcdes de formas resultante da interpolacéo do campo de deslocamentos, sob a forma:
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(3.55)

onde A representa a area da secdo transversal, 7é o comprimento da barra e 1, 0 momento

polar de inércia de massa por unidade de comprimento.

Somando-se as contribui¢des da placa e do portico determina-se a matriz de massa

modal da estrutura, Mgp, sendo que, para um né i, a contribuicdo deste para a massa

estrutural vale:

Mg =

F
My, My

F F
M., M,

F F P
M, Mz +My,

F F P
M, My +My

F F P
My, Mg +My,

F F
Ms, Mg,

N
o

w
=3

o
o

33
>

=T L

=2}
>

(3.56)
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Com a matriz de rigidez elastica determinada conforme especificado no item 3.2, e a

matriz de massa global apresentada em 3.56, utiliza-se a superposi¢cdo modal chegando a

um problema de autovalores e autovetores, associado a vibragoes livres.

3.4.1 Fluxograma do Programa ADVL

Rigidez
Elastica

'

Contorno

'

Matriz de
Massa

'

Jacobi

'

Saida

M

)

@)

(4)

®)

REEARN—.

)

Frequéncia
natural

(6)

Neste programa, a matriz de rigidez
elastica € a mesma matriz definida no programa
ALEL. Na etapa (4) sdo montadas a matriz de
massa consistente para o elemento de placa, a
matriz de massa consistente para o portico e a
somando-se  as

acoplagem  placa-portico,

contribuicbes  tomando o cuidado de
compatibilizar os graus de liberdade da placa e
portico.

Outro detalhe interessante é que a
subrotina para resolucdo do problema de
autovalores e autovetores, Jacobi, € a mesma
abordada no problema de instabilidade eléstica.
Os resultados obtidos nestes programa sdo as
frequéncias naturais de vibracdo e os modos de

vibracéo.

Figura. 3.25 — Fluxograma do Programa ADVL
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35, O PROGRAMA DE ANALISE ELASTOPLASTICA
INCREMENTAL - AEPI

O programa que realiza a analise elastoplastica pode ser resumido no seguinte

'

fluxograma:

Critérios de
—_—
Entrada Plastificacé@o
Rigidez <—l -
Cargas insere a
* rétula
plastica
Contorno
* Verifica se
Sistema >|  ocorre
* ruptura
Verifica se
Esforcos | [ Dimensionamento f—| ocorre
* ruptura
Saida

Figura 3.26 — Fluxograma do Programa AEPI

No inicio da andlise, na subrotina entrada faz-se a leitura dos dados necessarios a
analise com informacBes sobre a armadura dos elementos estruturais. Na sub-rotina
critérios de plastificacdo, sd@o determinados os valores limites para 0 momento de
plastificacdo de lajes e vigas e que serdo utilizados em cada ciclo iterativo, orientando a
sequéncia de formacdo das rétulas plasticas.

Em cada ciclo é feito um incremento de carga com a determinagdo dos esforcos nos
elementos estruturais e o dimensionamento. A verificacdo da ruptura é monitorada pelos
valores dos deslocamentos ou pela singularidade da matriz de rigidez. Nao foi considerada

neste trabalho a possibilidade de descarga plastica na estrutura.
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O dimensionamento dos elementos identificados como pilares € realizado a cada
ciclo de iteracdo, como sugere a NB1/2003 e exposto no capitulo 2. Sdo determinadas as

taxas de armadura e comparadas com valores maximos estabelecidos pela NBR6118/2003.
3.6 EXEMPLOS DE CALIBRACAO E VALIDACAO

Antes de utilizar os programas discriminados em 3.2, 3.3, 3.4 e 3.5 em exemplos de
estruturas reais, foram realizados alguns testes de forma a aferir a precisdo dos resultados
obtidos. Os programas foram utilizados em modelos bastante simples que foram julgados
significativos na avaliacdo das principais respostas. Em cada modelo sera esclarecido o tipo

de resposta esperada e os resultados serdo comparados com outros autores.
3.6.1 Calibracao do programa ALEL — Deslocamentos no Portico Espacial

O poértico espacial apresentado abaixo foi apresentado por Harrison (1972). Este
exemplo é Util na avaliagdo dos deslocamentos gerados em uma analise linear elastica. Os
resultados obtidos pelo programa ALEL serdo comparados com os valores apresentados por
Harrison (1972) e com resultados obtidos com o software SAP2000. Na figura 3.27 €
esquematizado o pdrtico espacial e as caracteristicas dos elementos e material.

Observando os resultados discriminados na tabela 3.1, percebe-se que as respostas
obtidas pelos 3 programas sdo as mesmas. Forma processados outros exemplos e
verificados a mesma conclusdo. Como o programa ALEL é o programa base para todos os

demais, a garantia deste nivel de precisao € importante nas analises subsequentes.

Y

y=12[,

=

Caracteristicas :
A=0.18
1x=0.00371
ly=0.00540
1z=0.00135
E=30000.0
G=12000.0

N

14

Figura 3.27 — Portico Espacial — Harrison (1972)
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Tabela 3.1 — Deslocamentos Monitorados no Pértico Espacial

Programa No Trans. X Trans. Y Trans. Z Rot. X Rot. Y Rot. Z

1 0.000000 | 0.000000 | 0.000000 [ 0.000000 | 0.000000 | 0.000000
2 -0.00059 | -5.875643 | -0.784911 | -0.457653 | 0.088085 | -0.606305
SAP2000 3 0.863621 | -0.000824 | -0.785552 | -0.301860 | 0.059809 | -0.139990
4 0.000000 | 0.000000 | 0.000000 [ 0.000000 | 0.000000 | 0.000000

1 0.000000 | 0.000000 | 0.000000 [ 0.000000 | 0.000000 | 0.000000

HARRISON 2 -0.00059 | -5.875643 | -0.784911 | -0.457653 | 0.088085 | -0.606305
3 0.863621 | -0.000824 | -0.785552 [ -0.301860 | 0.059809 | -0.139990

4 0.000000 | 0.000000 | 0.000000 [ 0.000000 | 0.000000 | 0.000000

1 0.000000 | 0.000000 | 0.000000 [ 0.000000 | 0.000000 | 0.000000

2 -0.00059 | -5.875643 | -0.784911 | -0.457653 | 0.088085 | -0.606305

ALEL 3 0.863621 | -0.000824 | -0.785552 [ -0.301860 | 0.059809 | -0.139990

4 0.000000 | 0.000000 | 0.000000 [ 0.000000 | 0.000000 | 0.000000

3.6.2 Calibracéo do programa ALEL - Deslocamentos na Laje isolada

A laje isolada apresentada na figura 3.27 € um exemplo proposto por Timoshenko &
Krieger (1959). Trata-se de uma laje quadrada de lado igual a 10 e espessura 0,10. Sendo
h/a equivalente a 0,01 tem-se uma placa caracterizada como esbelta. Neste trabalho €
apresentada a solucdo analitica para o problema e monitorado o deslocamento no centro da

laje. Os dados de entrada e 0 esquema da laje estdo especificados na figura 3.28.

10

lado da placa = 10
espessura = 0,10
E =10920

10

rigidez a flexdo = 1

carregamento uniforme e distribuido = 1

Figura 3.28 — Laje Isolada (Timoshenko & Krieger, 1959)
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Na tabela 3.2 sdo apresentados os resultados analiticos obtidos por Timoshenko &
Krieger (1959), valores obtidos utilizando o software SAP2000 e resultados encontrados
utilizando o programa ALEL. Ressalta-se que os valores apresentados para o deslocamento
no centro da laje (W,) estdo na forma normalizada e variou-se a discretizacdo nos modelos
numéricos, trabalhando-se com modelos 2x2, 4x4, 6x6, 8x8 e 10x10. Os resultados obtidos
indicam que o programa ALEL apresenta uma precisdo satisfatéria mesmo utilizando

poucos elementos na discretizacdo da laje.

Tabela 3.2 — Deslocamentos no centro da laje

Wn = W[Z (x10°)
ga
Discretizagéo Whn Wn Wn
(elem. x elem.) (Timoshenko & Krieger, (Programa ALEL) (SAP2000)
1959)
2X2 406,00 379,05 379,02
4x4 406,00 404,00 404,50
6x6 406,00 406,00 406,00
8x8 406,00 406,00 406,00
10x10 406,00 406,00 406,00

3.6.3 Calibracdo do programa ALEL — Acoplamento Pértico - Placa

Este exemplo é devido a Buzar (1996) e consta de um pértico simples formado por
uma laje quadrada, de dimensdes 3mx3m, apoiadas em vigas e pilares com secOes
transversais constantes 30x30 cm. A espessura da placa equivale a 10 cm e foi aplicado um
carregamento distribuido q = 4,9 kN/m? e uma carga concentrada situada no né central da
placa equivalendo a P = 9,81 kN. O objetivo deste exemplo € mostrar a eficiéncia da
acoplagem portico — placa além de aferir a precisdo do programa ALEL. Esquemas
mostrando as demais caracteristicas do portico e da discretizagdo adotada séo apresentados

na figura 3.29.
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3m B

Figura 3.29 — Pértico Acoplado a Placa

Monitorando os deslocamentos no meio da placa para o carregamento especificado,

obteve-se os resultados via programa ALEL e pelo software SAP2000. Observa-se que 0s

resultados obtidos pelos dois programas foram os mesmos.

Tabela 3.3 — Validacdo do Acoplamento

Monitoramento Programa ALEL SAP2000
Deslocamento devido ao carregamento concentrado 0,325 0,325
(mm)
Deslocamento devido ao carregamento distribuido 0,541 0,541
(mm)
Encurtamento dos pilares devido ao carregamento 0,003 0,003
concentrado (mm)

Houve uma preocupacdo em manter um nivel de precisdo satisfatorio para o

programa ALEL porque ele é a base para todos os demais programas. Foram simulados

outros exemplos com tipologia diferenciada e variacdo de carregamentos sendo que 0S

resultados foram excelentes no que diz respeito a precisdo. No quarto capitulo séo

apresentados exemplos com estruturas reais e determinados todos o0s parametros que

influenciam direta ou indiretamente na rigidez dos porticos tridimensionais em concreto

armado.
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3.6.4 Calibracéo dos programas AIEL e ADVL - Instabilidade e Dinamica

Considerando novamente o exemplo anterior de autoria de Buzar (1996) pretende-se
apresentar o fator de carga critica de Euler , as frequéncias naturais e os modos de vibracdo,
considerando um problema de vibragdes livres ndo amortecidas. Utilizando o programa
AIEL, o fator de carga critica de Euler é equivalente a A, = 76,37 constatando que 0
portico em analise apresenta um grau de seguranca alto no que se refere a flambagem. Com

0 auxilio do programa ADVL, tem-se as seguintes respostas dindmicas:

1°. Modo (direcéo x)
f1 = 9,09 Hz

2°. Modo (direcéo y)

Figura 3.30 — Modos de Vibracao — Portico Espacial

Os resultados para as frequéncias indicam valores bem superiores a 1 Hz, limite sugerido
pela NBR6123/1988. Estas respostas sdo coerentes quando comparadas com resultados

obtidos com outros softwares (exemplo: SAP2000).
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3.6.5 Calibracdo dos programas AEPI — Analise Elastoplastica

O portico espacial esquematizado na figura 3.31 é composto de uma laje quadrada,

de lado 5 m, com espessura 0,10m, vigas com secdo transversal 0,15x0,50 m e pilares com

secdo transversal 0,20x0,20m. O carregamento sobre o portico se resume em uma carga

distribuida na laje equivalente a 5 kN/m?. As armaduras dos elementos do portico, definidas

em uma analise linear elastica, sdo as seguintes:

laje  =>
vigas =>
pilares =>

armadura positiva nas duas direcBes Asx = Asy = 2,22 cm?/m

armadura longitudinal

armadura transversal
armadura longitudinal

armadura transversal

discretizagéo da laje = 8x8

Asint = 4,0 cm?
Assyp = 0,624 cm?
Ase = 2,4 cm?/m
As = 5,0 cm?

As, = 2,4 cm?/m

O historico de plastificacdo, o fator de carga de colapso plastico e 0 monitoramento

do deslocamento no centro da laje estdo esquematizados na figura 3.31.

3m

Esquema do Pértico
4

4

Detalhe em Planta da
Plastificagdo

.”’//////// ‘
“‘I
2 Y 9
<> . & a
(VST SRS O

oo SN

\ Q

G

S

Discretizagdo Adotada e
Detalhe da Plastificagdo

Plastificacéo Ac flecha no centro
da laje (cm)
1 1,29 -0,8241
2 1,38 -1,1990
3 1,81 -1,2130
4 1,85 -1,4260

Figura 3.31 — Andlise Elastoplastica — Portico Espacial
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4. APLICACOES PRATICAS

4.1 INTRODUCAO

Neste capitulo sdo apresentados os resultados de 4 anéalises de edificios utilizando os
programas desenvolvidos neste trabalho. S0 exemplos de estruturas reais com arranjos
estruturais sendo formados por porticos, exclusivamente, e porticos associados a pilares
paredes. Sdo apresentados os resultados dos parametros de instabilidade, « e jz, obtidos por
processo simplificado, os esforgos de segunda ordem via método P-4, o fator de carga
critica de flambagem, Acr, o fator de carga de colapso plastico, Ac e as freqliéncias naturais
considerando vibragdes livres ndo amortecidas correspondentes aos 5 primeiros modos de
vibracéo.

As caracteristicas geométricas bem como a tipologia estrutural serdo melhor
detalhadas em cada exemplo. Para os carregamentos gravitacionais, adotou-se 0S mesmos

valores para todos os exemplos:

- Carregamento distribuido sobre as lajes = 2,5 kN/m? (exceto peso préprio);

- Carregamento distribuido sobre as vigas = 0,5 KN/m (exceto peso proprio). Neste
trabalho utilizou-se o conceito de carregamento equivalente onde a carga distribuida é
substituida por carregamentos nodais concentrados nos nos.

Para o carregamento de horizontal devido a acdo do vento, utilizou-se como
orientagdo as prescricdes da NBR 6123/1988, considerando como velocidade bésica V, =
32 m/s, fator topogréfico S; = 1,0, categoria referente a rugosidade igual a 1V, a classe da
edificacdo definida basicamente pela altura da edificacéo, fator estatistico equivalente a 1,0
e coeficientes de arrasto definidos de acordo com o abaco da norma para edificacfes
paralelepipedicas. As combinagdes de carregamentos e os coeficientes de majoracdo e
minoragéo estdo em pleno acordo com a NBR 6118/2003
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4.2 EXEMPLO 1 - EDIFICIO COM 10 PAVIMENTOS TIPO E
COBERTURA

Este exemplo apresenta um arranjo simétrico com sec¢des transversais uniformes
para vigas e pilares. Todas as lajes possuem espessura de 10 cm. A distancia entre 0s pisos
é constante e igual a 3m. Foram consideradas as fachadas frontal e lateral para incidéncia
do vento conforme esquema apresentado na figura 4.1. A forma do pavimento tipo esta

esquematizada na figura 4.2

Vento

33,00m Lateral

Vento
Frontal
15,40m X
15,40m

Figura 4.1 — Esquema do Edificio — Exemplo 1
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Figura 4.2 — Forma do Pavimento Tipo — Exemplo 1

Como ja esperado, o arranjo estrutural apresenta a mesma resposta para as duas direcoes.

Para os parametros de instabilidade « e yz foram encontrados os valores:

Direcéo x: Direcéo y:
a=0,68>0,6 a=0,68>0,6
yz=108<1,1 yz=108<1,1

94



Os resultados demonstram que existe uma discordancia entre os parametros a e jz.
Pelo parametro «, uma analise de segunda ordem € necessaria pois 0s resultados para as
duas direcOes superaram o valor limite 0,6, estabelecido pela NBR6118/2003. Caso admita
os limite proposto por Franco (1985) e expostos na figura 1.3, a situacdo fica mais
complicada pois o limite para arranjos compostos exclusivamente de poérticos equivale a
0,5. De acordo com o resultado do pardmetro jz, uma anélise de segunda ordem pode ser
desprezada pois os esforcos de segunda ordem ndo excedem em 10%, os correspondentes
efeitos de primeira ordem.

Ao realizar uma analise de segunda ordem através do metodo P-A, os resultados
indicam que esta pode ser negligenciada numa anélise global sendo o edificio considerado
de nos fixos. Percebe-se que os efeitos de segunda ordem ndo excedem em 10% o0s
correspondentes efeitos de 12 ordem. Foram monitorados 3 parametros apresentando 0s

resultados numa andlise de 12. e 22. ordem:

Tabela 4.1 — Efeitos de Segunda Ordem (Direcdes x e/ou y) — Edificio 1

Pardmetro Analise de 12. Ordem | Analise de 22 Ordem | Diferenca (%)
Deslocamento 3,45 3,64 +55%
horizontal no topo (cm)

Momento fletor na 5,83 6,03 +34%
base do pilar P10 (tf.m)

Esforco Normal no 168,1 177,2 +54%
pilar P10, nivel térreo

(tf)

Quando se avalia o fator de carga de flambagem, o fator de colapso pléstico e o
indice de Rankine-Merchant, o edificio se apresenta bem estavel, com a relagdo Acr/Ac

préximo a 10. Os resultados sdo os seguintes:

Tabela 4.2 — Valores de Acr, Ac, Acr/Ac e Ag — Exemplo 1

Direcdo x Direcdo y
Acr AC Acr/Ac AR Acr AC AcrlAc AR
24,17 2,44 9,90 2,21 24,17 2,44 9,90 2,21
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De acordo com a tabela 4.2, os valores da relagdo Acr/Ac = 9,9 (aproximadamente
10) indica que o edificio em questdo pode ser analisado apenas com a teoria de 12 ordem.
Esta concluséo pode ser feita quando se compara com os limites utilizados em estruturas de
aco e apresentados na tabela 2.3.

Na tabela 4.3 sdo apresentadas as respostas dinamicas resultantes da analise modal.
Os resultados para as frequéncias naturais no ambito de vibrages livres sem

amortecimento, para 0s 5 primeiros modos, sdo 0s seguintes:

Tabela 4.3 — Valores de Periodos Fundamentais e Frequéncias Naturais - Exemplo 1

Modo Periodo Fundamental Freqguéncia Natural
T(5) f(Hz)
1 (direcdo x) 1,31 0,76
2 (direcéo y) 1,31 0,76
3 1,12 0,89
4 0,42 2,38
5 0,42 2,38

Percebe-se que a freqliéncia correspondente ao primeiro modo de vibracéo, direcéo
X, equivalente a 0,76 Hz (f = 0,76 Hz) é inferior ao limite de 1 Hz, sugerido pela NBR
6123/1988. Outra observacao € que, devido a simetria da estrutura, tem-se valores iguais de
frequéncias para os primeiros e segundos modos (direcdes x e y). Utilizando as expressoes
simplificadas apresentadas na tabela 2.2 e sugeridas pela NBR 6123/1988, a freqléncia
natural correspondente ao 1° modo é igual a 1,83 Hz (T = 0,54s).

Alguns fatores podem contribuir para que ocorram diferengas entre os limites
propostos pela NBR6123/1988 e o resultado via modelo numérico. A analise modal
adotada neste trabalho considera o contexto de vibragdes livres, sem amortecimento e ndo
leva em consideragdo caracteristicas relevantes como amortecimento, influéncia de
elementos ndo estruturais como, por exemplo, as alvenarias. Ressalta-se também que a
expressdo apresentada na tabela 2.2 leva em consideragdo somente a altura da edificacdo
ndo abordando o tipo de ligacdo entre os elementos estruturais, dimensdes em planta da

edificacdo e consideracdo mais rigorosa da atuacdo do vento.
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4.3 EXEMPLO 2 - EDIFICIO COM 12 PAVIMENTOS TIPO E
COBERTURA

Este exemplo foi apresentado pela 18. vez no coléquio sobre estabilidade global de
estruturas de concreto armado em um trabalho de autoria do Prof. Ricardo Leopoldo Franca
(1985). O edificio apresenta uma dimensdo em planta predominante em relagdo a outra,
sugerindo uma condicdo de esbeltez coincidente com a menor dimenséo do edificio. A
tipologia estrutural mostra o contrario pois 0s porticos organizados em uma s6 direcéo,
garantem a rigidez do edificio. O esquema basico do edificio é mostrado na figura 4.3 e a
forma do pavimento tipo estd esquematizada na figura 4.4. O pé-direito que representa a

distancia entre pavimentos é constante e igual a 2,9 m.

37,70m

Figura 4.3 — Esquema do Edificio — Exemplo 2
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Figura 4.4 — Forma do Pavimento Tipo — Exemplo 2
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Utilizando o método simplificado sugerido pela NBR 6118/2003, temos para 0s

pardmetros de instabilidade « e 7z 0s seguintes os valores:

Direcéo x: Direcéo y:
a=1,46>0,6 a=0,42<0,6
yz=137>11 yz=1,02<11

De acordo com os dois pardmetros, « e 2 , uma analise de segunda ordem é
requerida para a direcdo x. Na direcdo y tem-se uma situacéo de rigidez bem evidente que é
uma consequéncia direta do contraventamento, proporcionado pelos 8 pdrticos nesta
direcdo. Fazendo uma analise de segunda ordem considerando a atuagdo do vento na
fachada lateral (direcdo x) e utilizando o método P-A, tem-se 0s seguintes resultados

apresentados na tabela 4.4:

Tabela 4.4 - Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo x ) — Edificio 2

Pardmetro Andlise de 12 Ordem | Analise de 22, Ordem | Diferenca (%)
Deslocamento 6,43 8,10 +259%
horizontal no topo (cm)

Momento fletor na 12,44 16,54 +32,9%
base do pilar P4 (tf.m)

Esforco Normal no 222,6 288,49 + 29,6 %
pilar P4, nivel térreo

(tf)

Este exemplo mostra que, a simples relacdo geométrica entre a altura do edificio e a
dimensdo em planta ndo constitui um bom parametro para avaliacido da deslocabilidade do
portico. Neste exemplo especifico, o edificio possui uma dimensdo em planta na direcao x
bem maior que a outra mas ndo possui um contraventamento suficiente que garanta a
rigidez nesta direcdo. Nota-se que os resultados da andlise de segunda ordem, utilizando o
método P-A, corroboram com os valores encontrados pelo coeficiente yz.

No que se refere ao fator de carga de flambagem, o fator de colapso plastico e o
indice de Rankine-Merchant e tomando-se por base os indices utilizados para estruturas

metalicas, tabela 2.3, o edificio pode ser considerado de nos fixos na direcdo y e de nos
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moveis na direcdo X, seguindo as respostas encontradas para os parametros de instabilidade
que utilizam o processo simplificado, « e yz. A tabela 4.5 indica que uma andlise de

segunda ordem ¢ apropriada para a direcdo x pois a relacdo Acr/Ac é inferior a 10.

Tabela 4.5 — Valores de Acr, Ac, Acr/Ac e Agr — Exemplo 2

Direcdo x Direcdo y
Acr AC Acr/Ac AR Acr AC AcrlAc AR
13,61 1,73 7,86 1,53 54.87 2,90 18,92 2,75

Na tabela 4.6 sdo apresentados os resultados obtidos pela anélise modal referente
aos 5 primeiros modos de vibragdo. As frequéncias referentes ao 1°. e 2°. modos serdo
utilizados na comparacdo das respostas dinamicas com os indices sugeridos pela
NBR6123/1988.

Tabela 4.6— Valores de Periodos Fundamentais e Freqiiéncias Naturais - Exemplo 2

Modo Periodo Fundamental Freqguéncia Natural
T(5) f(Hz)
1 (direcdo x) 1,59 0,62
2 (direcéo y) 1,11 0,90
3 1,05 0,95
4 0,53 1,88
5 0,35 2,85

Como ocorreu no exemplo 1, a fregliéncia correspondente ao primeiro modo (f =
0,62 Hz) é inferior ao limite de 1 Hz, sugerido pela NBR 6123/1988. O que induz uma
condicdo de esbeltez para o edificio, nesta direcdo. Na direcdo y, onde a estrutura se
apresenta como mais rigida, a freqiiéncia natural se aproxima do limite 1 Hz. Utilizando o
modelo simplificado da NBR 6123, tabela 2.2, a frequéncia natural correspondente ao 1°
modo é igual a 1,62 Hz.

Observando o arranjo estrutural apresentado na figura 4.4 para o pavimento tipo do

edificio, nota-se que existem pdrticos na direcdo x, bem largos e formados por vérios
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pilares. Entretanto, a baixa inércia dos pilares e as ligacoes flexiveis com as vigas nao séo
suficientes para garantir o contraventamento global e o enrijecimento do conjunto. Este
problema é levantado por Kimura (2007) quando na avaliacdo de exemplos de pérticos de
concreto armado. Para melhorar a rigidez na direcdo x é conveniente aumentar a inércia dos

pilares nesta dire¢do ou incluir pilares-paredes associados aos porticos existentes.

4.4 EXEMPLO 3 — EDIFICIO COM 15 PAVIMENTOS TIPO E
COBERTURA

O exemplo 3 € devido a Fusco (1994) e trata-se de um conjunto de quatro edificios
idénticos, construidos simultaneamente, que apresentaram 0s mesmos danos estruturais
quando ocupado. Estes problemas estruturais foram denominados por Fusco (1994) como
““patologias da concepcdo estrutural” , relacionados a estabilidade global da estrutura. O
edificio esta esquematizado na figura 4.5 e a planta do pavimento tipo apresentada na figura
4.6. O edificio apresenta uma altura aproximada de 44 metros e ap0s sua inauguracao, teve
que sofre uma intervencdo buscando-se evitar o colapso global da estrutura. Maiores

detalhes sobre este caso pode ser encontrado em Cunha et al (1996).

44m

31,71m
11,92m

Figura 4.5 — Esquema do Edificio — Exemplo 3
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Os resultados encontrados na direcdo x, com vento atuando na fachada lateral, para
0s parametros de instabilidade « e yz , indicam uma total condicdo de instabilidade nesta
direcdo. Os valores encontrados se encontram bem superiores aos limites sugeridos pela
NBR 6118/2003. Na direcdo y, situacdo de incidéncia de vento frontal, o edificio se

encontra convenientemente contraventado consequéncia da atuacdo dos pilares paredes.

Direcéo x: Direcéo y:
a=458>0,6 a=0,58<0,6
yz=154>11 vz=104<11

Com base nos dois parametros, « e yz , 0s problemas ocorridos no edificio sdo
decorrentes de uma total condicao de instabilidade na direcdo y. Nesta direcdo praticamente
inexistem poérticos que poderiam proporcionar uma rigidez ao arranjo estrutural.

A condicdo de instabilidade também pode ser detectada pelo método P-A. Na tabela
4.7 sdo mostrados os resultados da andlise de segunda ordem, por meio do método P-A,

para a diregdo x (mais esbelta).

Tabela 4.7 - Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo x ) — Edificio 3

Pardmetro Andlise de 12 Ordem | Analise de 22. Ordem | Diferenca (%)
Deslocamento 14,33 Né&o convergiu
horizontal no topo (cm)

Momento fletor na 6,89 N&o convergiu
base do pilar P4 (tf.m)

Esforco Normal no 273,17 Né&o convergiu
pilar P4, nivel térreo

(tf)

Percebe-se que ndo foi possivel a convergéncia na analise de segunda ordem, por
este método, com os deslocamentos crescendo infinitamente indicando uma situacdo de
instabilidade global. Através de uma analise tridimensional e utilizando os programas AIEL
e AEPI, desenvolvidos neste trabalho, temos uma condicdo de instabilidade evidente na

direcdo x, fachada lateral. A relagdo Acr/ic € bem inferior a 10, indicando um
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dimensionamento para os elementos estruturais com a consideracdo dos efeitos de segunda
ordem. Os resultados s&o apresentados na tabela 4.8.

Tabela 4.8 — VValores de Acr, Ac, Acr/Ac e Ag — Exemplo 3

Direcdo x Direcdo y
Acr AC Acr/Ac AR Acr AC Acr/Ac AR
8,15 1,65 4,94 1,37 21,96 1,97 11,15 1,81

Na direcdo y, o arranjo estrutural se apresenta bem estvel sendo que a relacdo
Acr/Ac € superior a 10. As frequéncias naturais de vibracdo e o periodo fundamental,

correspondente aos 5 primeiros modos de vibracdo séo apresentados na tabela 4.9.

Tabela 4.9- Valores de Periodos Fundamentais e Freqiiéncias Naturais - Exemplo 3

Modo Periodo Fundamental Freguéncia Natural
T(s) f(Hz)
1 (direcdo x) 2,23 0,45
2 (direcéo y) 2,17 0,46
3 1,85 0,54
4 1,74 0,57
5 1,24 0,80

A frequéncia correspondente ao primeiro modo (f = 0,45 Hz) é inferir ao limite de 1
Hz, sugerido pela NBR 6123/1988. Pelo modelo simplificado, sugerido pela NBR
6123/1988, a frequéncia natural correspondente ao 1° modo ¢é igual a 1,60 Hz. O que chama
atencdo neste exemplo, no que se refere as respostas dindmicas, é que as frequéncias
naturais correspondentes ao 1°. e 2°. modos, sd@o bem proximas e indicando uma estrutura
esbelta nas duas direcdes. Pelos parametros anteriormente discutidos, na direcdo y com
incidéncia de vento frontal, o edificio se mostra rigido sendo que os efeitos de segunda
ordem podem ser negligenciados.

Este exemplo demonstra que, a adocdo de poucos pardmetros na avaliacdo da
rigidez pode ser uma opc¢do arriscada quando se trata de estabilidade global. A analise
tridimensional deve levar em consideragdo todos os fatores que, de alguma forma,

influenciam diretamente no problema.
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45 EXEMPLO 4 — EDIFICIO COM 24 PAVIMENTOS TIPO E
COBERTURA

O exemplo 4 trata-se de um edificio construido na cidade de Goiania e representa
uma tendéncia atual da arquitetura moderna com edificios mais altos e dimensdes em planta
bem mais reduzidas. Em se tratando de modelagem numérica, 0 modelo se assemelha a
coluna classica de Euler. As caracteristicas geométricas assim como as faces de incidéncia
do vento estdo esquematizadas na figura 4.7. A distancia entre pavimentos é constante e
igual a 2,8 metros. A planta de formas do pavimento tipo esta apresentada figura 4.8. O
edificio possui um ano de utilizacdo e esta em perfeitas condi¢des, ndo apresentando danos

patoldgicos que depde quanto a sua seguranga.

=

70m
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21,82m
18,64m
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Y x
Figura 4.7 — Esquema do Edificio — Exemplo 4
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Figura 4.8 — Forma do Pavimento Tipo — Exemplo 4

Os resultados obtidos para os pardmetros de instabilidade « e yz , para cada direg&o,
indicam uma necessidade de uma anélise criteriosa dos efeitos de segunda ordem pois 0s
valores encontrados, nas duas direcdes, sdo superiores aos valores limites estabelecidos
pela NBR 6118/2003.

Direcéo x: Direcéo y:
a=0,95>0,6 a=0,86>0,6
yz=125>11 yz=116>11
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Na tabela 4.10 s&o apresentados os resultados de uma andlise de segunda ordem

pelo método P-A, considerando a atuagdo do vento na fachada lateral (dire¢éo x) :

Tabela 4.10 - Efeitos de Segunda Ordem (Direcéo x ) — Edificio 4

Pardmetro Anadlise de 12. Ordem | Analise de 22 Ordem | Diferenca (%)
Deslocamento 3,24 3,87 +19,4%
horizontal no topo (cm)

Momento fletor na 41,33 51,24 +239%
base do pilar P16 (tf.m)

Esforco Normal no 785,33 950,25 +21,0%
pilar P16, nivel térreo

(tf)

Os resultados obtidos coincidem com os valores encontrados através do coeficiente
vz sendo que os esforcos de segunda ordem excedem em 25 %, aproximadamente, 0s
correspondentes esforcos de 12 ordem. Através de uma andlise tridimensional de
instabilidade eléstica e elastoplastica, percebe-se que na direcdo x o edificio se apresenta
como esbelto pois a relagdo Acr/Ac é inferior a 10. Na outra direcdo, a rigidez pode ser
admitida por este critério. Os resultados para as duas dire¢fes sdo apresentados na tabela
4.11.

Tabela 4.11 — Valores de Acr, Ac, Acr/Ac e Az — Exemplo 4

Direcdo x Direcdo y
Acr AC Acr/Ac AR Acr AcC Acrlic AR
15,57 2,11 7,38 1,85 46,71 2,97 15,73 2,79

Os resultados da analise modal, via programa ADVL, sdo mostrados na tabela 4.12.
Pelo modelo simplificado, proposto na NBR 6123 e apresentado na tabela 2.2, a frequiéncia
natural correspondente ao 1° modo € igual a 1,14 Hz. Se o limite de 1 Hz for determinante
para a avaliacdo da rigidez, nas duas direcdes o edificio se apresenta com esbelto pois as

frequéncias encontradas sdo inferiores a este valor.
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Tabela 4.12— Valores de Periodos Fundamentais e Freqiéncias Naturais - Exemplo 4

Modo Periodo Fundamental Freqguéncia Natural
T (s) f(Hz)
1 (direcdo x) 1,73 0,57
2 (direcéo y) 1,45 0,68
3 1,37 0,72
4 0,81 1,22
5 0,75 1,32

4.6 ANALISE DOS RESULTADOS OBTIDOS

A figura 4.9 apresenta os resultados obtidos para o pardmetro «, nos quatro
exemplos processados. Sdo especificados os valores de «, para cada direcdo, e o valor
limite de 0,6, sugerido pela NBR6118/2003.

4,58
od
1,46
0,95
0,86
0,6 0,68 0,68 | ] | 058
0,42
dirx diry dirx diry dirx diry dir.x _dir.y -
EXEMPLO 1 EXEMPLO 2 EXEMPLO 3 EXEMPLO 4

Figura 4.9 — Comparagéo de Valores — Parametro «

De acordo com o pardmetro «, em todos os edificios analisados, seria necessario a
analise de segunda ordem pois foi superado o limite de norma em todos os exemplos. A
situacdo mais critica ocorreu no exemplo 3, direcdo x, o valor de « superou em muito o
valor limite. No exemplo 1, houve uma discordancia entre o parametro « e yz, sendo que

pelo ultimo critério, a anélise de segunda ordem pode ser negligenciada neste exemplo.
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Na figura 4.10 estdo reunidos os resultados para o coeficiente yz, em todos 0s casos

analisados:

ey
1,54
137
1,25
qaf o o8 o8 Bl
] dirx diry dirx diry dirx diry dirx diry
EXEMPLO 1 EXEMPLO 2 EXEMPLO 3 EXEMPLO 4

Figura 4.10 — Comparacao de Valores — Parametro yz

De acordo com o parametro yz, efeitos de segunda ordem significativos ocorrem no
exemplo 2 (direcdo x), exemplo 3 (direcdo x) e exemplo 4, nas duas dire¢des. Como o
coeficiente yz funciona como fator de amplificacdo, percebe-se que o exemplo 3 se torna
inexequivel para a diregdo x pois os esfor¢os de 12 ordem teriam que ser majorados em
54%, para todos os elementos, de forma a incluir na analise os correspondentes efeitos de
segunda ordem. A analise de segunda ordem utilizando o método P-A, confirmou esta
situacdo e pode ser que os problemas ocasionados nesta estrutura poderiam ter sido
evitados se uma avaliacdo do yz tivesse sido realizada.

Na figura 4.11 sdo apresentados os valores da relagdo Acr/Ac, para todos os
exemplos analisados, nas direcGes x e y. Este indice € muito utilizado na avaliagdo da
rigidez de pdrticos em estruturas metélicas e, conforme a tabela 2.3, o limite em que 0s
efeitos de segunda ordem podem ser desprezados corresponde a valores superiores a 10
(Acr/Ac > 10).
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Figura 4.11 — Comparacéo de Valores — Parametro Acr/Ac

O exemplo 1 com a relacdo Acr/Ac préximo a 10 pode ser considerado uma estrutura
de nos fixos, nas duas direcdes avaliadas. Quanto menor este fator, a carga de colapso mais
se aproxima da carga de flambagem induzindo uma condicdo de esbeltez para o portico.
Dentre os exemplos analisados, o exemplo 3, principalmente na dire¢do X, apresenta um
valor muito baixo para a relagdo Acr/Ac sendo que consideracdes particulares terdo que ser
adotadas de forma a assegurar a estabilidade do portico. O exemplo 4, direcdo y, apresenta-
se como esbelto quando se analisa os parametros « e jz. De acordo com este parametro,
nesta direcdo especifica, a estrutura € considerada de nés fixos.

O gréfico da figura 4.12 apresenta uma comparacdo entre valores de Ag,
denominado indice de Rankine-Merchant. Este indice tem sua importancia pelo fato de
considerar que a estabilidade dos porticos é ditada pela interacdo entre o fator de carga
critica de flambagem e o fator de carga de colapso plastico.

ARy

2,75 2,79

dirx diry dirx diry dirx diry dirx diry
EXEMPLO 1 EXEMPLO 2 EXEMPLO 3 EXEMPLO 4

Figura 4.12 — Comparacdo de Valores — Parametro Ag
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Para avaliar como funciona o indice de Rankine-Merchant, € oportuno utilizar como
exemplo uma estrutura bastante simples: um corpo de prova de concreto. Um corpo de
prova de concreto possui tais dimensdes de forma que, durante o ensaio de compressdo, a
ruptura seja governada apenas pelo colapso do material. A flambagem neste caso nao
interfere no processo e o Acr tende ao infinito (Acrit — ). Entrando com Acr = o, na
relagcdo 2.29 tem-se Ar = Ac. Ao aumentar a altura do corpo de prova, a flambagem passa a
interferir no processo de ruptura sendo que esta serd dada por uma interacao entre o colapso
plastico e a instabilidade por flambagem. Quanto menor o indice de Rankine-Merchant,
mais esbelto serd o pdrtico. Nos exemplos analisados, a situacdo critica fica novamente
para os edificios 2 e 3, na direcdo X. O exemplo 3 possui 0 menor indice de Rankine-
Merchant e este resultado confirma a resposta encontrada pelos parametros ja discutidos.

Considerando as respostas dindmicas encontradas, a figura 4.13 agrupa os valores
de frequéncias naturais para os cinco edificios, nas duas principais dire¢des consideradas,

com o objetivo de se estabelecer comparacoes.

f(H2) A

LHz ===~ 076 076 QO T T T
062 0,68
0,57
0,45 0.46
dirx diry dirx diry dirx diry dirx diry
EXEMPLO 1 EXEMPLO 2 EXEMPLO 3 EXEMPLO 4

Figura 4.13 — Comparacdo de Valores — Frequéncias Naturais — f (Hz)

Dos exemplos analisados cabe destacar que, em todos os edificios, nas duas
principais diregdes, as freqliéncias naturais foram inferiores a 1 Hz, limite sugerido pela
NBR6123/1988, indicando uma tendéncia de esbeltez para os pérticos. O exemplo 3
apresentou os menores valores de freqléncia, considerando os primeiros modos de
vibracdo. O interessante neste exemplo é que, mesmo o arranjo estrutural ndo apresentar

simetria, as freqiiéncias naturais foram muito proximas, para o 1°. e 2°. modos.

111



Quando se compara com o limite sugerido pela norma percebe-se um conflito nos
resultados e cabe enumerar alguns fatores que podem ter originado tais diferencas:

- a analise modal adotada neste trabalho considera um problema de vibracGes livres
sem amortecimento. Espera-se uma resposta diferente ao considerar o amortecimento na
analise;

- 0 modelo simplificado sugerido pela NBR 6123/1988 baseia-se na consideracao de
massas concentradas e neste trabalho optou-se pelo modelo de massa consistente;

- as equac0es sugeridas pela norma brasileira NBR 6123/1988, presentes na tabela
2.2, permite estimar a freqiiéncia natural correspondente ao 1°. modo de vibragdo em
estruturas reais. Estas expressdes sdo simples e considera como principal fator que
influencia nas respostas dindmicas, apenas a altura da edificagdo. Lagomarsino (1993)
comenta que estas expressdes sdo resultados de estudos estatisticos, envolvendo o
monitoramento de edificios ja construidos. Segundo este mesmo autor, a consideracdo de
outras varidveis se faz complexa e existe uma grande dispersdo de resultados. O modelo
simplificado que é sugerido pela NBR 6123/1988 conduz a respostas satisfatorias das acoes
dindmicas do vento segundo Blessmann (1998).

Cabe a concluséo que, a influéncia da resposta dindmica na rigidez de porticos de
concreto armado se faz evidente mas deve-se investigar, com mais rigor, as interferéncias
de outras variaveis no processo. Ocorreram diferencas significativas entre os resultados via
modelo numérico e o parametro simplificado da norma brasileira. Quando se correlaciona
com demais parametros utilizados na avaliacdo da estabilidade global, percebe-se que tais
ajustes se fazem necessarios pois mesmo em exemplos que se apresentaram como rigidos
(por exemplo: edificio 1), a analise modal resultou em um periodo fundamental superior a

1s, indicando que uma analise dindmica criteriosa se faz necesséria.
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5.CONCLUSOES E SUGESTOES PARA
TRABALHOS FUTUROS

5.1 CONCLUSOES

Diante dos resultados obtidos serdo apresentados alguns comentérios sobre os
programas desenvolvidos e 0s resultados obtidos com as aplica¢fes praticas, descritas no
capitulo 4. Espera-se que os resultados obtidos e os comentarios sobre os parametros
utilizados na avaliacdo da rigidez de porticos tridimensionais, fornecam subsidios aos
projetistas estruturais quando na concepc¢édo dos edificios altos de concreto armado.

Quanto aos programas desenvolvidos, os mesmos se mostraram eficientes na
obtencdo de pardmetros que auxiliem na avaliacdo da rigidez de porticos espaciais. Ao
optar pela analise tridimensional, o projetista deve saber que, por ser uma analise mais
criteriosa, € necessario um maior tempo para avaliagdo dos resultados e recursos
computacionais a altura, com computadores mais modernos e softwares mais evoluidos.
Em contrapartida, um modelo bem elaborado e analisado, fornece resultados mais realistas,
permitindo assim um dimensionamento mais seguro.

De todos os programas desenvolvidos, o programa AEPI é que exige maior esforgo
computacional. Isto se explica pelo fato de que deve-se fazer um dimensionamento dos
elementos estruturais (lajes, vigas e pilares), em cada ciclo de iteracdo. O exemplo 4, o
maior edificio processado neste trabalho, necessitou de um tempo equivalente a 6 horas
para concluir toda a analise elastoplastica. A analise de instabilidade e de vibracdes livres
se mostrou bem acessivel, gastando-se pouco esfor¢co computacional e fornecendo
resultados satisfatorios.

H& de se destacar a eficiéncia da acoplagem portico-placa, permitindo uma analise
de todo o conjunto, evitando-se hipéteses simplificadoras quando o modelo tridimensional
é substituido por varios pdrticos planos. Quando se trata de um edificio alto, o projetista de
estruturas deve reservar um tempo suficiente para a analise da estabilidade global, feita no

inicio do projeto, de posse do lancamento prévio do arranjo estrutural.
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A principal contribuicdo deste trabalho € que, a analise tridimensional de porticos,
considerando a atuagdo conjunta de todos os elementos estruturais, é possivel e mais
indicada para se ter respostas mais realistas, no que se refere a estabilidade global. Os
parametros simplificados (« e jz) sdo Gteis nesta avaliagdo, principalmente quando os
efeitos de segunda ordem s&o de pequena magnitude (inferior a 20%). Acima deste valor, é
importante observar parametros que sao resultantes de uma analise mais rigorosa como a
relacdo Acr/Ac , o indice de Rankine-Merchant, Ar e as respostas dindmicas resultantes de
uma anélise modal.

Os parametros simplificados e sugeridos pela NBR 6123 sdo importantes para se ter
uma idéia da deslocabilidade dos edificios de concreto armado e através do coeficiente jz, é
possivel prever, com boa aproximacdo, a magnitude dos efeitos de segunda ordem no
arranjo estrutural. No entanto, no caso de estruturas mais esbeltas onde os efeitos do vento
sdo bem significativos, deve-se sofisticar a andlise com a determinacdo de outros
parametros como o indice de Rankine-Merchant e as freqiiéncias naturais de vibracao,
buscando um respaldo maior quando na defini¢do da rigidez destas estruturas.

Com o aumento da altura dos edificios tem-se notado a ado¢do de uma concepcao
estrutural mista, formada por pdrticos metalicos contraventados por nucleos rigidos de
concreto armado. E bem provavel que os parametros simplificados ndo se aplicam nestes
casos sendo que a analise plastica, de instabilidade e de vibragdes livres, pode ser admitida,
sem restrigdes, na avaliagdo da rigidez dos porticos. No caso de estruturas que fogem das
tradicionais, é prudente calibrar os resultados obtidos via implementagdo numérica com
modelos experimentais (modelos reduzidos), com as respostas dindmicas calibradas com

ensaios em tuneis de vento.
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5.2 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

temas:

Para continuacdo desta linha de pesquisa, sdo sugeridos, entre outros, os seguintes

Avaliar a influéncia das lajes na estabilidade global investigando principalmente a
hipotese de diafragmas rigidos, comumente admitida para as lajes nas anélises de
estabilidade;

Incluir na analise tridimensional a opcao de pilares com sec¢des especiais como, por
exemplo, as sec¢Bes circulares e principalmente pilares com sec¢Bes poligonais,
comuns em estruturas de edificios altos;

Estudar a influéncia da ndo linearidade, de forma mais criteriosa, considerando nao
apenas a presenca da armadura mas o detalhamento utilizado no elemento

estrutural;

Incluir o amortecimento na analise dindmica comparando-se as respostas obtidas

com as razdes de amortecimento sugeridas pela NBR 6123/1988;

Levar em consideracdo a influéncia de elementos ndo estruturais na rigidez dos

porticos em especial a interferéncia das alvenarias na anélise;

Aplicar os parametros utilizados neste trabalho na avaliacdo da rigidez de estruturas
mistas, composta de nucleos rigidos de concreto e porticos metélicos. As
associagOes de paredes estruturais de concreto e pérticos metélicos estdo cada vez

mais freqlientes nos edificios de grande altura.
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