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RESUMO

Seguindo a constante evolugdo da tecnologia e dos métodos construtivos, os elementos
estruturais buscam incessantemente por otimizacdes, visando maiores resisténcias com
menores dimensdes, aproveitando ao maximo os materiais empregados. O concreto de alta
resisténcia vem sendo difundido e estudado ao longo dos anos no mundo todo, inclusive no
Brasil. O reflexo disso € a atualizacdo da norma que trata do assunto no pais, a ABNT NBR
6118, que foi atualizada no ano de 2014 com o0s conceitos e calculos diferenciados para 0s
concretos de resisténcia do grupo Il (resisténcias caracteristicas a compressdo de fek 28 dias 55
MPa até 90 MPa). Desta forma, o intuito do presente trabalho foi analisar a influéncia do uso
de concreto de alta resisténcia em pilares no dimensionamento de um edificio de multiplos
pavimentos, utilizando a ferramenta computacional CAD/TQS versao 18. Foram feitas analises
de deformabilidade horizontal, parametros de estabilidade, secdes otimizadas, além de
quantitativos e custos dos principais materiais empregados (concreto, aco e férmas). Os
resultados obtidos foram satisfatérios, visto que, com o uso do concreto de alta resisténcia, foi
possivel reduzir em 32% a area total dos pilares, bem como reduzir os custos totais do edificio,
conferindo maior durabilidade sem maiores custos e, principalmente, sem prejuizo a seguranca
estrutural, pois as variacdes dos parametros de estabilidade global foram da ordem de 2% para

0 parametro vy, e de 5% para o coeficiente a.

Palavras-chave: Otimizacg&o estrutural. Pilares. Concreto de alta resisténcia.



ABSTRACT

Following the constant evolution in the technology and in building methods, structural elements
always search for optimization, aiming at greater resistances in smaller dimensions, taking most
advantage of the employed materials. High-strength concrete has enjoyed widespread usage
and research around the world in recent years, as well as in Brazil. A result of that is the 2014
update of the Brazilian regulation on this topic, ABNT NBR 6118, which included different
concepts and calculations for concrete resistances within group Il (characteristic compressive
strength of fck 28 dias 55 MPa to 90 MPa). Considering that, the aim of this paper was to analyze
the influence of using high-strength concrete in columns during the dimensioning of a multi-
story building, making use of CAD/TQS version 18 computational tool. We analyzed horizontal
deformation, stability parameters, optimal sections, as well as quantity take-off and cost
estimation for the main materials to be employed (concrete, steel, formworks). The results were
satisfactory, since the use of high-strength concrete made a possible reduction of 32% in total
column area, as well as a reduction in total construction cost, granting more durability without
more expenses and, mainly, without lowering structural safety, as variations in global stability

were 2% for parameter y, and 5% for o coefficient.

Keywords: Structural optimization. Columns. High-strength concrete.
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1 INTRODUCAO

O desenvolvimento tecnoldgico e a alta competitividade do mercado atual impdem que
0S processos estejam em constante evolucdo. No setor da construcao civil, esse fato reflete sobre
0s materiais e métodos empregados, afetando diretamente um dos mais abrangentes dele: o
concreto. O concreto é um dos materiais mais empregados neste setor por apresentar
caracteristicas como: facilidade na preparacao e no uso, resisténcia as intempéries, ao fogo, aos
esforcos solicitantes, baixo custo-beneficio. No entanto, seu comportamento é muito complexo
por se tratar de um material heterogéneo. Segundo Mehta e Monteiro (2008),
macroscopicamente o concreto pode ser considerado um material bifasico, composto de
particulas de agregados com forma e tamanhos variados dispersas em uma massa de pasta de
cimento hidratada. Entre outros fatores que dificultam a compreensédo deste material, tém-se as
diferengas entre resisténcias a compressao e a tracdo, a ndo-linearidade fisica (considerada pelo
diagrama tensdo-deformacdo), a presenca de microfissuras, retencdo de agua e retracdo, etc.
(TORRICO, 2010).

A resposta do concreto as tensdes aplicadas depende ndo somente do tipo de tensdo,
mas também de como a combinacdo de varios fatores afeta a porosidade dos diferentes
componentes estruturais deste. Os fatores incluem propriedades e proporcGes dos materiais que
formam o trago, o grau de compactacéo e as condigdes de cura. Do ponto de vista da resisténcia,
a relacdo entre agua/cimento e a porosidade sdo os fatores mais importantes, pois independente
de outros fatores, afetam a porosidade da matriz da argamassa de cimento e da zona de transicédo
na interface entre a matriz e o agregado graido (MEHTA; MONTEIRO, 2008).

A grande evolucdo das resisténcias dos concretos nos ultimos tempos deve-se a
guantidade de estudos e pesquisas do comportamento e das propriedades dos materiais
constitutivos desta mistura. O uso dos concretos de altas resisténcias (CAR) aliado aos modelos
matematicos de calculo cada vez mais proximos aos reais traz a possibilidade de se projetar
edificacOes e obras de arte mais arrojadas, com menores se¢des transversais e respeitando 0s
critérios de seguranca e durabilidade (TORRICO, 2010). Dentre as vantagens do CAR,
destacam-se a maior capacidade de carregamento, menores dimensdes das pecas, peso proprio
reduzido, maior rigidez lateral e menor encurtamento axial (ACI 441, 1997). Mehta e Monteiro
(1994) descrevem que as altas resisténcias do CAR sdo efeitos das reducdes da porosidade, da
heterogeneidade e da microfissuragdo na pasta e na zona de transicdo, apresentando

comportamento diferente do concreto convencional.
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O CEB-FIP Model Code 1990 (Comité Euro-International Du Béton) define o concreto
de alta resisténcia como um concreto com resisténcia a compressdo superior a 50 MPa.
Entretanto, o0 ACI 363R-92 (American Concrete Institute) reconheceu que o concreto de alta
resisténcia varia numa base geografica, pois, em regides que o concreto com resisténcia de
9.000 psi (62 MPa) ja esta sendo produzido comercialmente, concretos considerados de alta
resisténcia estdo na faixa de 12.000 a 15.000 psi (83 — 103 MPa). Todavia, em regides onde o
limite do concreto produzido comercialmente € de 5.000 psi (34 MPa), concretos com 9.000
psi (62 MPa) sdo considerados de alta resisténcia.

No Brasil,a ABNT NBR 6118:2014 — Projeto de estruturas de concreto — Procedimento
e a ABNT NBR 8953:2015 — Concreto para fins estruturais — Classificacdo pela massa
especifica, por grupos de resisténcia e consisténcia, classificam as estruturas de concreto em
dois grupos de resisténcia caracteristica a compressao aos 28 dias: Grupo I (20 MPa < fck 28 dias
< 50 MPa) e Grupo II (55 MPa < fek 28 dias < 90 MPa). Somente a partir da Ultima atualizacdo
que a norma brasileira sobre projeto de estruturas de concreto trouxe diferencas nos
equacionamentos e consideraces para os dois grupos de resisténcia. E importante destacar
algumas delas, as quais serdo explanadas ao longo deste estudo: nos calculos de resisténcia a
tracdo média; nas consideracdes dos parametros de deformacdo especifica de encurtamento do
concreto no inicio do patamar plastico (gc2) e de deformacdo especifica de encurtamento do
concreto na ruptura (gcy) nas andlises de estado-limite Gltimo (ELU) empregando o diagrama
tensdo-deformacdo idealizado; nos célculos de modulo de elasticidade inicial (Eci) e,
consequentemente, de modulo de elasticidade secante (Ecs); no valor do coeficiente de fluéncia
¢ (t=,10), entre outras.

De acordo com Vanderlei (1999), o CAR pode ser obtido com o uso de cimento Portland
comum, desde gque sejam tomadas medidas adequadas no controle tecnoldgico, nas baixas
relacBes dgua/cimento, além do uso de adic¢des, tais como: escéria de alto forno, silica ativa ou
cinzas volantes. Devido as baixas relagdes agua/cimento, é de fundamental importancia o uso
de aditivos superplastificantes para fornecer trabalhabilidade ao concreto. Segundo Caldarone
(2009), a producdo do CAR ndo exige materiais exoticos ou processos especiais de fabricacao,
mas quando comparado com o concreto convencional, as variagdes nas caracteristicas e na
qualidade dos materiais constituintes da mistura geram diferencas significativas no produto
final. Todos os materiais devem ser otimizados na mistura com o intuito de se obter uma
resisténcia maxima (PRADO, 2001). Em decorréncia de suas caracteristicas e de acordo com a
literatura sobre o assunto, o CAR torna-se mais fragil devido & potencializagdo de suas

caracteristicas. A ductilidade desejada pode ser alcancada reduzindo o espacamento maximo
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entre os estribos em 50%, com inclinagcdo dos ganchos de pelo menos 135° (ABNT NBR
6118:2014) fornecendo ao concreto um confinamento lateral passivo (TORRICO, 2010).
Diversos pesquisadores declaram que a taxa de armadura transversal esta diretamente
relacionada com a tensdo lateral de confinamento. Muitos estudos experimentais buscaram
encontrar taxas de armadura transversais (armaduras de confinamento do concreto) para
diferentes configuracdes de pilares feitos de CAR, como os de Agostini (1992), Paiva (1994),
Lima (1997), Saatcioglu e Razvi (1998) e Queiroga, Giongo e Takeya (1999).

Quanto mais alto e esbelto o edificio, maiores sdo as solicitacbes presentes neste,
principalmente decorrentes das a¢fes horizontais. Nestes casos, a analise da estabilidade global
e a avaliacdo dos efeitos de segunda ordem passam a assumir fundamental importancia no
projeto estrutural. Em linhas gerais, todas as estruturas sao deslocaveis. Em estruturas mais
rigidas, os deslocamentos decorrentes das acdes horizontais sdo infimos, no entanto, em
estruturas menos rigidas, tais deslocamentos séo téo relevantes que se nao forem corretamente

considerados podem levar a estrutura ao colapso.

1.1 JUSTIFICATIVA

Os processos de racionalizacdo aliados a industrializacdo da construcao civil trouxeram
profundas alteraces na forma de construir edificacdes no Brasil e no mundo. Em virtude disso,
os calculos estruturais vém evoluindo ha anos, juntamente com a qualidade dos materiais e dos
processos envolvidos nesta area. Atualmente, o mercado demanda que as estruturas se tornem
mais resistentes, seguras e com grande poder de flexibilizacdo para atender as necessidades
existentes. O concreto de alta resisténcia (CAR) é um material que permite que isso se torne
realidade devido as suas caracteristicas de durabilidade, resisténcia e seguranca. Este material
vem sendo difundido e estudado ao longo dos anos no mundo todo, inclusive no Brasil. O
reflexo disso é a atualizacdo da norma que trata do assunto no Brasil, a ABNT NBR 6118, que
foi atualizada no ano de 2014 com os conceitos e célculos diferenciados para 0s concretos de
resisténcia do grupo Il (resisténcias caracteristicas a compressdo de fck 28 dias 55 MPa até 90
MPa), sendo que, em sua ultima verséo no ano de 2007, os procedimentos eram voltados apenas
aos concretos convencionais com fck2s dias até 50 MPa. Devido aos avancos tecnologicos, a
tendéncia é que os edificios se tornem cada vez mais altos e com menores se¢des transversais,

aumentando sua esbeltez e maximizando os efeitos globais de segunda ordem. O intuito deste
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estudo é mostrar alternativas vidveis de uso de CAR em pilares ap6s analise minuciosa dos

parametros de estabilidade global.

2 OBJETIVOS

2.1 OBJETIVO GERAL

O objetivo deste estudo é analisar a influéncia do aumento da resisténcia caracteristica
a compressdo do concreto (fck) dos pilares na deformabilidade, estabilidade global e consumo
de materiais (concreto, aco, formas de madeira) de um edificio de maltiplos pavimentos através

de ferramenta computacional.

2.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

Em decorréncia do objetivo geral deste estudo, definiram-se os seguintes objetivos

especificos:

o Compreender as caracteristicas, diferencas e particularidades do CAR com relacédo ao
concreto armado convencional;

o Verificar a influéncia do aumento da resisténcia caracteristica a compressao do concreto
(fek) dos pilares e da reducdo das secdes transversais destes na deslocabilidade horizontal da
estrutura;

o Verificar a influéncia do aumento da resisténcia caracteristica a compressao do concreto
(fe) dos pilares e da reducdo das secdes transversais destes nos parametros de estabilidade
global o e v, da estrutura;

o Otimizar as se¢des transversais dos pilares de modo que os parametros relacionados a
estabilidade e resisténcia sejam atendidos, visando & seguranga do edificio e o melhor
aproveitamento dos materiais — concreto, aco e madeira (formas).

o Calcular coeficientes comparativos que envolvam a quantidade dos materiais utilizados

e seus respectivos custos (incluso méo de obra) para cada fe considerado.
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3 REVISAO DA LITERATURA
3.1 DEFINICOES BASICAS
3.1.1 Acoes

3.1.1.1 AcOes verticais

A ABNT NBR 6120:1980 classifica as acGes verticais em duas categorias: carga

permanente e carga acidental.

3.1.1.1.1 Carga permanente

As cargas permanentes sdo constituidas pelo peso proprio da estrutura e pelo peso de
todos os elementos construtivos fixos e instalagdes permanentes (ABNT NBR 6120:1980). No
caso de edificios, as a¢cGes permanentes sdo constituidas pelos pesos préprios dos elementos
estruturais — lajes, vigas, pilares, blocos ou sapatas de fundacdes, dos elementos de vedacéo,

das paredes de alvenaria, entre outros elementos (GIONGO, 2007).

3.1.1.1.2 Carga acidental

Segundo a ABNT NBR 6120:1980, as cargas acidentais sdo aquelas que podem atuar
sobre a estrutura de edificagdes em funcdo do seu uso, por exemplo: pessoas, moveis, materiais
diversos, veiculos, entre outras, e sdo supostas uniformemente distribuidas, com os valores
minimos indicados nas tabelas abaixo, adaptadas da referida norma, reunindo apenas o0s

carregamentos para edificagcdes residenciais ou comerciais.
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Tabela 3.1 — Valores minimos das cargas verticais acidentais para edificios residenciais

Cargas verticais acidentais em edificios residenciais
Local Carga (KN/m?)

Dormitorios, salas, cozinhas e banheiros 1,5

Despensas, areas de servico e lavanderias 2,0

Forros sem acesso a pessoas 0,5

Escadas sem acesso ao publico 2,5

Corredores sem acesso ao publico 2,0

Garagens 3,0

Terragos sem acesso ao publico 2,0

Fonte: Adaptada da ABNT NBR 6120 (1980)

Tabela 3.2 — Valores minimos das cargas verticais acidentais para edificios comerciais

Cargas verticais acidentais em edificios residenciais
Local Carga (KN/m?)
Salas de uso geral e banheiros 2,0
Escadas com acesso ao publico 3,0
Corredores com acesso ao publico 3,0
Terragcos com acesso ao publico 3,0
Garagens 3,0
Restaurantes 3,0

Fonte: Adaptada da ABNT NBR 6120 (1980)

A norma ainda sugere que na avaliacdo das acGes nos pilares e nas fundacGes de
edificios destinados a escritdrios, residéncias e casas comerciais, as agdes acidentais podem ser
reduzidas conforme os valores indicados na Tabela 3.3. Para efeito de aplicacdo dos valores de
reducdo indicados, o pavimento do edificio destinado a forro deve ser considerado como piso
para efeito de contabilidade do numero de pisos que atuam sobre o elemento. Jamais estas

reducdes podem ser feitas quando a edificacdo for destinada a depdsitos.
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Tabela 3.3 — Reducao das cargas acidentais

Numero de pisos que atuam sobre 0 | Reducédo percentual das cargas
elemento acidentais (%)
1,2e3 0
4 20
5 40
6 ou mais 60

Fonte: ABNT NBR 6120 (1980)

3.1.1.2 Acdo do vento nas edificactes

Moncayo (2011) declara que a acdo do vento em edificacfes depende de dois aspectos:
meteoroldgicos e aerodindmicos. Os aspectos meteoroldgicos relacionam-se com a velocidade
do vento a ser considerada no projeto da estrutura de uma dada edificacdo, que € avaliada a
partir de considerac@es sobre o local de construcdo da edificacdo, o tipo de terreno, a altura da
edificacdo, a rugosidade do terreno e o tipo de ocupacéo.

Os aspectos aerodinamicos relacionam-se com a andlise do vento considerando a forma
da edificacdo, pelo fato do vento ter comportamento varidvel em funcdo desta. (GONCALVES
etal., 2007).

3.1.1.2.1 Velocidade do vento

De acordo com a ABNT NBR 6123:1988, a velocidade basica do vento (Vo) é a
velocidade de uma rajada de 3 segundos, com probabilidade de que seja igualada ou excedida
de 63% (periodo de recorréncia médio de 50 anos), a 10 metros acima do terreno, em campo
aberto e plano. Alem disso, como regra geral, é admitido que o vento basico pode soprar de
qualquer direcdo horizontal. Através da multiplicacdo da velocidade béasica do vento e dos
fatores S1, Sz e Ss, que serdo abordados, € possivel obter a velocidade caracteristica do vento

(V) incidente em uma edificacao.

Vk=Vo_Sl.52.S3 (31)
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3.1.1.2.2 Fator Sz

O fator topogréfico Si leva em consideracdo as variagfes do relevo do terreno onde o

edificio sera construido. A ABNT NBR 6123:1988 considera, basicamente, as trés situacdes:

o Terreno plano ou fracamente acidentado: S; = 1,0;

o Para taludes e morros, o valor do fator Si ¢ obtido a partir do angulo de inclinagdo 6,
como mostrado na Figura 3.1. No ponto A (morros) e nos pontos A e C (taludes), S1 =
1,0. J& no ponto B, S: é uma funcdo da altura medida a partir da superficie do terreno

no ponto considerado (z) e da diferenca de nivel entre a base e o topo do talude ou morro

(d):
0 < 3° S1(z2) =1,0
6°<0<17° S1(2)=10+(25-2/d) .tg(6-3°)>1
0>45° S1(z2) =10+ (2,5-2/d).0,31>1
o Vales profundos, protegidos de ventos de qualquer dire¢do: S1 = 0,9.

Figura 3.1 — Fator topografico S1 (2)

Sy2 1

5,51 a) TALUDE

v
-
~
v
~
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b) MORRO

Fonte: ABNT NBR 6123 (1988)
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3.1.1.2.3 Fator S;

O fator S, considera o efeito combinado da rugosidade do terreno, da variacdo da
velocidade do vento com a altura acima do terreno e das dimensdes da edificacdo ou parte da
edificacdo considerada. A rugosidade esta diretamente associada a velocidade do vento quando
h& presenca de obstaculos naturais ou artificiais.

A ABNT NBR 6123:1988 classifica a rugosidade do terreno em cinco categorias:

CATEGORIA I: Superficies lisas de grandes dimensdes, com mais de 5 km de extensdo, medida
na direcdo e sentido do vento incidente;

CATEGORIA 1I: Terrenos abertos em nivel ou aproximadamente em nivel, com poucos
obstaculos isolados, tais como arvores e edificacbes baixas. A cota média do topo dos
obstaculos é considerada inferior ou igual a 1,0 metro;

CATEGORIA llI: Terrenos planos ou ondulados com obstaculos, tais como sebes e muros,
poucos quebra-ventos de arvores, edificacfes baixas e esparsas. A cota média do topo dos
obstaculos é considerada igual 3,0 metros;

CATEGORIA IV: Terrenos cobertos por obstaculos numerosos e pouco espacados, em zona
florestal, industrial ou urbanizada. A cota média do topo dos obstéculos é considerada igual a
10 metros.

CATEGORIA V: Terrenos cobertos por obstaculos numerosos, grandes, altos e espacados. A

cota média do topo dos obstaculos € considerada igual ou superior a 25 metros.

Com relacdo as dimensfes da edificacdo, a norma define trés classes de edificacGes e
seus elementos, com intervalos de tempo para calculo da velocidade média de 3, 5 e 10

segundos, respectivamente.

CLASSE A: Todas as unidades de vedacéo, seus elementos de fixacdo e pecas individuais de
estruturas sem vedacdo. Toda edificagdo na qual a maior dimenséo horizontal ou vertical ndo
exceda 20 metros;

CLASSE B: Toda edificagdo ou parte dela para a qual a maior dimenséao horizontal ou vertical
da superficie frontal esteja entre 20 e 50 metros;

CLASSE C: Toda edificacao ou parte dela para a qual a maior dimenséao horizontal ou vertical

da superficie frontal exceda 50 metros.



Assim sendo, os valores de S, para as diversas categorias de rugosidade do terreno e
classes de dimensoes das edificacbes séo mostrados na Tabela 3.4.

Tabela 3.4 — Fator Sz

Categora
| [ I W
z
Classe Classe Classe Classe Classe
(m}
A B C A B C A B colA B - Al E i

SR 1ee 1 107 | 08 | 022 050|088 | 056|082 |07 0T | 0TI 0T |02 06T
10 A0 1091068 | 100|083 085|054 082 08B | 0B QB3| DAD|OF4 | 072 06T
15 AAIN 12109 ) 104 (102 020|008 08093 | 080 Qa3 | 02|00 TE| QT2
i} A4 14 A2 108 [ 108102401 082058 023 a5 | 08B | 0B 00| O7E
30 TV 1A 1A | 10 108 ) 106 | 100 | 106 ] 1.00 | O] 0296 | 193 | OBES | Ub | 082
40 (12010 AT A3 1A 10s ] 108 0B I 108|005 (085 ] 0588
S0 12 (1A A as A5 (1 AF] A2 1d ] 10 ) 108 | 108 102 ) B85 058 ) 053] 085
60 122012212 [ AAG | 145114 112 (1108|107 104 [ 102|057 055|052
0 (v Es s A8 AT e 1 1A 1) 108 ) 1os | Lo ) LoD | 05T
W0 {128 (128 (125122 (121120108 197 | 115 ) 113 100 108 [ 105 ] 103 | 101
120 128 128 127|124 | 1 12212 1201 [ 116 1 117107 [ 108 | 1.04
WO 129|128 (128125 (124 128 [ 122 | 122 120 | 108 148 | 1rd | 180 ) 108 | 157
160 | 1300130 120127 | 1,28 125 | 1.24 [ 123|122 (120 118 |16 112 ) 101 ] 1,10
B0 P13 A3 1230 128 | 127 127 | 128 | 125|123 | 122 1,20 ) 118 114 114 ] 112
200 P32 132132129 | 1280 1,28 | 127 | 128 1125 [ 123 ) 121 [ 120 18 | 11e ] 1,04
T T T Bl B e I I B al B Wca I O i B D= B Bl B B B e IRl B el B il I
300 - 134 | 133133 [ 132 | 132 | 1.3 | 1.28 .27 | 126 | 1.23 | 1.23 ] 1.22
350 - - - - 1A 1S 1A 13 130 125 138 128 1.8
00 - - - T3a 130 1321291025175
420 - 135) 1.35 01,331 1.30 | 1,30 | 1,30
450 - - - - 152 132 ) 132
Sl - - - T3] 13| 1L

3.1.1.2.4 Fator S3

Fonte: Adaptada da ABNT NBR 6123 (1988)
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O fator estatistico Sz é baseado em conceitos estatisticos e considera o grau de seguranca

requerido e a vida util da edificacdo. A ABNT NBR 6123:1988 aponta alguns valores minimos

para este fator em virtude do tipo de edificacdo, mostrados na Tabela 3.5:
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Tabela 3.5 — VValores minimos do fator estatistico Sz

Descricéo S3

EdificacOes cuja ruina total ou parcial pode afetar a
. seguranca ou possibilidade de socorro a pessoas apds uma 110
tempestade destrutiva (hospitais, quartéis de bombeiros e '

de forcas de seguranca, centrais de comunicacédo, etc.)

5 EdificacOes para hotéis e residéncias. Edificages para 100
comércio e industria com alto fator de ocupacao '

3 Edificacdes e instalacdes industriais com baixo fator de 0.95
ocupacao (depositos, silos, construcdes rurais, etc.) '

4 Vedac0es (telhas, vidros, painéis de vedacdo, etc.) 0,88

. EdificacBes temporarias. Estruturas dos grupos 1 a 3 0.83
durante a construcgao '

Fonte: Adaptada da ABNT NBR 6123 (1988)

3.1.1.2.5 Forca de arrasto e coeficiente de arrasto

A consideracdo de vento em edificacdes altas recebe um tratamento, dentro de uma
analise global, em que a superposicdo de efeitos externos (forma) com efeitos internos
(aberturas) é obtida através de um comportamento global da edificacdo, representada por um
coeficiente, denominado coeficiente de arrasto (Ca) (GONCALVES, 2007).

A ABNT NBR 6123:1988 denota que a forca global do vento sobre uma edificacdo ou
parte dela é obtida pela soma vetorial das forcas de vento atuantes, sendo que, a componente da

forca global na direcéo do vento é chamada de forca de arrasto (Fa), obtida pela Equacéao 3.2:
Fazca'CI'Ae (32)

sendo que:

Ae:  éaarea frontal efetiva — area da projecéo ortogonal da edificacéo, estrutura ou elemento

estrutural sobre um plano perpendicular a diregdo do vento (“area de sombra”);

g: é a pressdo dindmica do vento, determinada pela Equacéo 3.3:

q = 0,613 V> (33)
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sendo g em N/m2 e Vi em m/s.

Para vento coincidindo perpendicularmente a cada uma das fachadas, deve-se usar o

dbaco da Figura 3.2 para obtencdo dos coeficientes de arrasto.

Figura 3.2 — Coeficientes de arrasto para edificacdes

Ly
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a blL
h/L,
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VentoT

Egfls

Fonte: Adaptada da ABNT NBR 6123 (1988)

3.1.2 Resisténcia de célculo

Segundo a ABNT NBR 6118:2014, a resisténcia de calculo fq € dada pela Equagéo 3.4:

3.4
fd:% (3.4)

No caso especifico da resisténcia de calculo do concreto (fcq), a expressdo acima é valida apenas

para verificacOes em idades iguais ou superiores a 28 dias.
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O coeficiente de ponderagdo das resisténcias (ym) é dado pela Equagéo 3.5:

ym = yml 'ymZ 'ym3 (35)

Para analises em ELU, os valores deste coeficiente sdo mostrados na Tabela 3.6.

Tabela 3.6— Valores dos coeficientes yc e ys

. Concreto Aco
Combinacdes
ve ¥s
Normais 1,4 1,15
Associacoes 1,2 1,15
Particos 1,2 1,0

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)

A norma ainda ressalta que, para execucao de elementos estruturais nos quais estejam previstas
condi¢des desfavoraveis (transporte, adensamento, etc.), o coeficiente yc deve ser multiplicado
por 1,1. Ja no caso de corpos de prova extraidos da propria estrutura, admite-se dividir o valor
de yc por 1,1. Para o aco, admite-se o uso de CA-25 em obras de pequena importancia (sem a
realizagdo do controle de qualidade) desde que o coeficiente ys Seja multiplicado por 1,1.

Para analises em ELS, os limites estabelecidos ndo necessitam de minoracdo, desta

maneira, ym = 1,0.

3.1.3 Pilares de concreto armado

Os pilares séo elementos lineares de eixo reto, usualmente dispostos na vertical, em que
as forgas normais de compressao séo preponderantes (ABNT NBR 6118:2014). S&o elementos
estruturais de fundamental importancia, que tém a funcéo de receber as cargas atuantes sobre a
estrutura e transmiti-las as fundagdes. Formam, juntamente com as vigas, 0s porticos que
resistem as agdes verticais e horizontais, garantindo a estabilidade global da estrutura.

O dimensionamento dos pilares € feito em funcdo dos esforgcos externos solicitantes de
calculo, que compreendem as forcas normais (Ng), 0s momentos fletores (Max € Mgy) €, N0 caso
de acdes horizontais, as forcas cortantes (Vax € Vay) (BASTOS, 2015). Segundo Fusco (1981),

em um projeto estrutural, os pilares podem ser classificados como: pilares intermediarios,
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pilares de extremidade e pilares de canto, desde que sejam pilares adequadamente
contraventados. A cada um desses tipos basicos de pilares corresponde uma situacéo de projeto
diversa.

Os pilares intermediarios sdo considerados de compressdo centrada em virtude das vigas
e lajes serem continuas sobre ele, ndo havendo excentricidade inicial de carga e,
consequentemente, momentos fletores pequenos e despreziveis (FUSCO, 1981; BASTOS,
2015).

Figura 3.3 — Arranjo estrutural e situacdo de projeto dos pilares intermediarios

T

———

PLANTA

SITUACAO DE PROJETO

Fonte: Bastos (2015)

Os pilares de extremidade sdo aqueles que sdo 0s extremos para uma das vigas que
passam por ele, ou seja, ndo ha continuidade de uma viga com relacdo ao pilar. Geralmente
encontram-se posicionados nas bordas das edificacfes, também chamados de pilares laterais ou
de borda. Na situacdo de projeto, ocorre a flexdo composta normal, decorrente da néo
continuidade da viga, existindo, portanto, excentricidades e; de primeira ordem nas secfes de
topo e base dos pilares e, por conseguinte, 0s momentos fletores Ma e Mg de primeira ordem
em uma direcdo do pilar (BASTOS, 2015).
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Figura 3.4 — Arranjo estrutural e situacdo de projeto dos pilares de extremidade

SITUACAO DE PROJETO

Fonte: Bastos (2015)

Figura 3.5 — Momentos fletores nos pilares de extremidade provenientes da ligacdo com
a viga ndo continua sobre o pilar
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Fonte: Fusco (1981)
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Os pilares de canto, em tese, encontram-se posicionados nos cantos dos edificios. Neste
caso, as duas vigas que passam pelo pilar ndo apresentam continuidade com relagéo ao pilar,
ou seja, sao interrompidas nele, apresentando assim um caso de flexdo composta obliqua. Nas
secdes de base e de topo destes pilares existem excentricidades de primeira ordem nas duas
direcdes do pilar eix e e1y, gerando, consequentemente, momentos fletores Ma e Mg de primeira

ordem nas extremidades do pilar, nas duas direces.
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Figura 3.6 — Arranjo estrutural e situacdo de projeto dos pilares de canto

PLANTA

SITUAGAO DE PROJETO

Fonte: Bastos (2015)

3.1.4 Indice de esbeltez

O indice de esheltez é definido como a razdo entre o comprimento de flambagem e o

raio de giracdo, nas direcdes a serem consideradas (ABNT NBR 6118:2014).

1=t @)
[
em que:

le: é o comprimento de flambagem (ou comprimento equivalente);

K é o raio de giracdo, definido pela Equacédo 3.7:

T @3.7)
=1z

I: € 0 momento de inércia na dire¢do considerada;

A: area da secdo transversal.

O comprimento de flambagem de uma peca é determinado em concordancia com as
vinculagdes de topo e de base desta peca, isto é, existe um coeficiente K para cada tipo de
vinculagdo que multiplicado pelo comprimento da peca, resultado no comprimento de

flambagem: le = K. L.
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Figura 3.7 — Comprimentos de flambagem
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Fonte: Paliga (2013)

Em edificios, a linha deformada dos pilares contraventados apresenta-se como ilustrado

na Figura 3.8a, podendo ser simplificado como mostrado na Figura 3.8b:

Figura 3.8 - Situacdes de pilares contraventados de edificios: a) Situacao real; b)
Situacdo simplificada;

a) b)
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1 |
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\ \
, | 1
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Fonte: Sussekind (1984)

Segundo a ABNT NBR 6118:2014, o comprimento equivalente le do elemento
comprimido (pilar), suposto vinculado em suas extremidades, deve ser o menor dos seguintes

valores:



33

3.8
£,+h (38)
=
!

sendo que:
lo: é a distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais, que
vinculam o pilar;
h: é a altura da secdo transversal do pilar, medida no plano da estrutura;

I: é a distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta vinculado.

Figura 3.9 — Distéancias lo e |
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Fonte: Pinheiro (2007)

A norma brasileira ainda estipula um valor limite para o indice de esbeltez, classificado
como 1. Este parametro depende basicamente de trés fatores preponderantes: a excentricidade
relativa de primeira ordem e1/h na extremidade do pilar onde ocorre 0 momento de primeira
ordem de maior valor absoluto; a vinculagdo dos extremos da coluna isolada; e a forma do

diagrama de momentos de primeira ordem. Ele pode ser calculado segundo a Equacéo 3.9:

e
S 25+ 12,5 °1/, (3.9)

ap

O valor de ay varia em conformidade com a vinculagéo dos pilares:
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a) para pilares biapoiados sem cargas transversais (1,0 > ap > 0,40):

My (3.10)
Mpg

a, = 0,60 + 0,40
sendo que:
Ma e Mg: sdo 0s momentos de primeira ordem nos extremos do pilar, obtidos na anélise de
primeira ordem no caso de estruturas de nds fixos e 0s momentos totais (primeira ordem +
segunda ordem global) no caso de estruturas de nds moveis. Deve ser adotado para Ma 0 maior
valor absoluto ao longo do pilar biapoiado e para Mg o0 sinal positivo, se tracionar a mesma face

que Ma, e negativo, caso contrario.

b) para pilares biapoiados com cargas transversais significativas ao longo da altura e para
pilares em biapoiados ou em balango com momentos menores que 0 momento minimo (descrito
no item 3.2.7.5): a» = 1,00.

c) para pilares em balango (1,0 > ap > 0,85):

M
a, = 0,80 + O’ZOM_Z (3.11)

sendo que:
Ma € 0 momento de primeira ordem no engaste e Mc é 0 momento de primeira ordem no meio

do pilar em balanco.

O ACI 318 (1995) classifica o parametro Cr como sendo um fator de equivaléncia de
correcdo de momentos — equivalente ao fator op da norma brasileira. Tanto o ACI como o CEB-
MC (1990), calculam a esbeltez limite em funcédo da razdo entre os momentos fletores ou entre
as excentricidades nas extremidades do pilar, ao contrario da norma brasileira que considera a
excentricidade relativa (e1/h).

De acordo com o indice de esbeltez, os pilares podem ser classificados em (PINHEIRO,

2007):
o pilares robustos ou pouco esbeltos: A<h
o pilares de esbeltez média: M<A<90

o pilares esbeltos ou muito esbeltos: 90 <A <140
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o pilares excessivamente esbeltos: 140 <A <200

“Os pilares devem ter indice de esbeltez menor ou igual a 200 (A <200). Apenas no caso
de elementos pouco comprimidos com forga normal menor que 0,10 fcq.Ac, 0 indice de esbeltez
pode ser maior que 200” (ABNT NBR 6118:2014).

3.1.5 Excentricidades

3.1.5.1 Excentricidade inicial

A excentricidade de primeira ordem (e1) ocorre devido a possibilidade de ocorréncia de
momentos fletores externos solicitantes, que podem ocorrer ao longo do comprimento do pilar,
ou em virtude de o ponto teorico de aplicacdo da forca normal nédo estar localizado no centro
de gravidade da secdo transversal, isto é, existéncia de uma excentricidade inicial (BASTOS,
2015). Em estruturas usuais de edificios, ocorre um monolitismo nas ligacdes entre vigas e
pilares que comp&em os porticos. A excentricidade inicial, proveniente das ligacdes dos pilares
com as vigas neles interrompidas, ocorre em pilares de extremidade e de canto (PINHEIRO,
2007). A partir das agdes atuantes em cada tramo do pilar, as excentricidades iniciais no topo e
na base sdo obtidas segundo a Equagéo 3.12:

(3.12)

==

Figura 3.10 — Excentricidades iniciais no topo e na base do pilar
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Fonte: Pinheiro (2007)
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Considerando a forca normal (N) e um momento fletor (M) independente da forca
normal, a Figura 3.11 ilustra os casos possiveis de excentricidades iniciais:

Figura 3.11 — Casos de excentricidades iniciais
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Fonte: Bastos (2015)

3.1.5.2 Excentricidade acidental

Em conformidade com a ABNT NBR 6118:2014, devem ser consideradas as
imperfeicbes geométricas do eixo dos elementos estruturais da estrutura descarregada em
verificagcbes do ELU. Tais imperfeicbes podem ser divididas em: imperfeicdes globais e
imperfeicdes locais.

Pinheiro (2007) alega que muitas das imperfeicGes podem ser compensadas apenas
pelos coeficientes de ponderacdo, mas ndo as imperfeicdes dos eixos das pecas, pois elas tém
efeitos significativos sobre a estabilidade da estrutura.

a) Imperfeicbes globais
Na analise global das estruturas reticuladas, sejam elas contraventadas ou ndo, deve ser

considerado um desaprumo dos elementos verticais — nas analises em ELU —, conforme mostra

a Figura 3.12.
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Figura 3.12 — Imperfei¢cdes geométricas globais
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g - 1 (3.13)
' 100vAE
3.14
1+ 1/, (3-14)
9(1 = 61 2

sendo que:

B1min = 1/300 para estruturas reticuladas e imperfeigdes locais;
B1max = 1/200;

H: ¢ a altura total da edificacdo (em metros);

n: é 0 nimero de prumadas de pilares no pértico plano.

A norma ainda recomenda que: para pilares com predominancia de lajes lisas ou cogumelo,
deve-se considerar 0, = 01; e para pilares isolados em balango, deve-se adotar 61 = 1/200.
A consideracdo das acdes de vento e desaprumo deve ser realizada segundo as

possibilidades:

o quando 30% da acdo do vento for maior que o desaprumo, considera-se somente a acao
do vendo;
o quando a acdo do vento for inferior a 30% da agdo do desaprumo, considera-se somente

0 desaprumo respeitando a consideragdo de O1min;
o nos demais casos, combina-se a a¢do do vento e desaprumo, sem necessidade da

consideracdo do Oimin. Nessa combinacdo, admite-se considerar ambas as agdes atuando na
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mesma direcao e sentido como equivalentes a uma agdo do vento, ou seja, como carga variavel,

artificialmente amplificada para cobrir a superposicao.
b) Imperfeicoes locais

No caso de elementos que ligam pilares contraventados a pilares de contraventamento
— normalmente vigas e lajes —, deve-se considerar a tracdo decorrente do desaprumo do pilar

contraventado.

Figura 3.13 — Elementos de travamento (tracionado ou comprimido)
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Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)

No caso de dimensionamento ou verificagcdo de um lance do pilar, deve ser considerado o efeito

do desaprumo ou da falta de retilineidade do eixo do pilar.

Figura 3.14 —Verificacdo de um lance do pilar: a) Falta de retilineidade do pilar; b)
Desaprumo do pilar

a) b)
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Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)
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Pinheiro (2007) e Bastos (2015) citam que a excentricidade acidental para um lance do
pilar resulta do angulo 01, através da Equacéo 3.15:

H-:
R (3.15)

3.1.5.3 Excentricidade devido a fluéncia

Também chamada de excentricidade suplementar por Pinheiro (2007), esta leva em
consideracdo o efeito da fluéncia. Obrigatoriamente deve ser considerado este efeito para
pilares com indice de esbeltez A > 90. O valor dessa excentricidade ec, em que o indice c refere-
se a “creep” (fluéncia, em inglés) (PINHEIRO, 2007), pode ser calculado de forma aproximada
através da Equacdo 3.16:

M ¢ Nsg (3.16)
€= <ﬂ + ea) (2;718N€_N§9 - 1)
Nsg
sendo que:
10. Eg. I, . .
N, = —5+= é a forca de flambagem de Euler;

le
Msg e Nsg:  sdo os esforcos solicitantes devidos a combinacgdo quase permanente;
€a: é a excentricidade acidental devida a imperfeicGes locais;
o: é o coeficiente de fluéncia;
Ec«:  mddulo de elasticidade tangente inicial;
Ie: momento de inércia na secdo de concreto;

le: comprimento equivalente do pilar.

3.1.5.4 Excentricidade de segunda ordem

A forca normal atuante no pilar, diante das excentricidades iniciais (excentricidades de

primeira ordem), provoca deformacdes que ddo origem a uma nova excentricidade, chamada
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de excentricidade de segunda ordem. Nos pilares considerados de forma isolada, a

excentricidade varia ao longo de seu eixo longitudinal.

Figura 3.15 — Casos de excentricidade de segunda ordem

Fonte: Melges (2007)

3.1.6 Contraventamento

A estrutura de um edificio pode ser considerada como um sistema tridimensional,
formado por elementos lineares e laminares que precisam ser projetados de modo que resistam
as acdes verticais e horizontais, apresentando estabilidade global. Os pilares sdo elementos
destinados & estabilidade vertical e os demais elementos estruturais sdo responsaveis pela
transmissao das acBes verticais até a fundacdo, por garantirem a estabilidade horizontal do
edificio que sera submetido as acdes horizontais e ainda asseguram a indeslocabilidade dos nds
dos pilares menos rigidos (BASTOS, 2015). A ABNT NBR 6118:2014 define que, dentro da
estrutura, existem subestruturas de grande rigidez que resistem a maior parte dos esforcos
decorrentes das acOes horizontais, podendo ser chamadas de subestruturas de
contraventamento. Por sua vez, os demais elementos sdo chamados de elementos
contraventados. As subestruturas de contraventamento sdo constituidas por pilares de grandes
dimensdes (pilares-parede ou simplesmente paredes estruturais), por trelicas ou porticos de

grande rigidez, nucleos de rigidez, entre outras.
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Figura 3.16 — Pilares contraventados

s
s V Pilares ou Eleme ntos de
2 Contrave ntame nios
f /

B

Fonte: Fusco (1981)

Em tese, procura-se fazer com que a estrutura de contraventamento, composta por dois
ou mais elementos de contraventamento e pelas lajes do edificio, tenha rigidez suficiente para
que os demais pilares possam ser considerados como participantes de uma estrutura rigida
(FUSCO, 1981). Bastos (2015) afirma que as lajes dos diversos pavimentos também podem
participar da estabilidade horizontal ao atuarem como elementos de rigidez infinita no proprio
plano (classificado como diafragma rigido), fazendo, por exemplo, a ligacdo entre elementos
de contraventamento formado por porticos.

“Toda estrutura, independentemente do nimero de andares e das dimensdes em planta,

deve ter seu sistema de contraventamento estudado e adequadamente dimensionado”

(SUSSEKIND, 1984).

3.2 ESTABILIDADE GLOBAL

A verificagdo da estabilidade global é de fundamental importancia na elaboracéo de
projetos de edificios de concreto armado, pois visa garantir a seguranca da estrutura em seu
estado limite Gltimo, situacdo em que ha a perda da capacidade resistente dessa estrutura devido
ao aumento das deformacdes. Para tanto, existem os pardmetros de estabilidade global. Antes
de comentar sobre eles, é importante ressaltar a diferenca entre os materiais que possuem

comportamento elastico-linear e ndo-linear. Um material tem comportamento elastico-linear
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quando este obedece a Lei de Hooke, ou seja, hd proporcionalidade entre tensdo (o) e
deformacéo (¢). Caso contrario, seu comportamento é ndo-linear. O conceito de ndo-linearidade
é fundamental na analise e nos célculos das estruturas de concreto armado. Pelo fato das
estruturas estarem simultaneamente sob acdes horizontais e verticais, ha o surgimento de acdes
adicionais provenientes de seus deslocamentos, podendo comprometer a seguranga (PINTO,
1997).

Figura 3.17 — Diagramas o x € de alguns materiais
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Fonte: Bastos (2015)

Na engenharia de estruturas, consideram-se trés tipos de ndo-linearidades: né&o-
linearidade fisica, ndo-linearidade geométrica e a ndo-linearidade de contato. A ndo-linearidade
de contato ndo é comum em estruturas de concreto armado, pois trata-se de alteracdes nas
condicdes de contorno (vinculagBes) durante o processo de deformacdo da estrutura. Por sua
vez, forcas inicialmente prescritas, externamente aplicadas ao contorno, podem ter sua agédo
alterada em funcéo do processo de deformacdo da estrutura (PROENCA, 2010). Sendo assim
apenas a ndo-linearidade fisica e ndo-linearidade geométrica sdo consideradas nos célculos e

nos projetos de edificios de concreto armado.



43

3.2.1 Nao-linearidades

3.2.1.1 Néo-linearidade fisica

A ndo-linearidade fisica esta relacionada as alteracdes das propriedades dos materiais
que compdem a estrutura, ou seja, € uma propriedade intrinseca de cada material. No caso do

concreto armado, a ndo-linearidade fisica é resultante dos comportamentos do ago e do
concreto.

Figura 3.18 — Comportamento n&o-linear do concreto armado
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Fonte: Garcez (2013)

Segundo Pinto (1997) os efeitos da fissuracdo, da fluéncia e do escoamento da armadura,
conferem ao concreto armado um comportamento nao-linear. O concreto é considerado um
material elastoplastico, embora apresente comportamento aproximadamente elastico-linear
para tensdes da ordem de até 30% da maxima tensdo de compressao e, a partir desta, inicia-se
a plastificacdo do concreto, caracterizada pela deflexdo e pelo trecho descendente da curva
tensdo-deformacdo, como mostrado na Figura 3.19.
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Figura 3.19 — Diagrama tensdo-deformacéo especifica do concreto armado
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Fonte: Garcez (2013)

Em virtude da curva tensdo-deformacao néo ser linear, o valor do médulo de elasticidade
(E) do material ndo se mantém constante. Além disso, conforme aumentam-se as solicitacfes
sob a estrutura de concreto armado, ocorre a fissuragdo, reduzindo significativamente o valor
do momento de inércia das se¢des transversais, ou seja, a rigidez da se¢do transversal é variavel
(WORDELL, 2003). De acordo com a ABNT NBR 6118:2014, o principal efeito da néo-
linearidade pode, em geral, ser considerado através da construcdo da relacdo momento-
curvatura para cada secdo, com armadura suposta conhecida, e para o valor da forca normal
atuante. Além disso, a norma ressalta que a deformabilidade dos elementos deve ser calculada
com base nos diagramas tensdo-deformacéo dos materiais, € que a tenséo de pico do concreto
deve ser igual a 1,10 fcq j& incluido o efeito de carga mantida (Rusch), e a do aco deve ser igual

a fyg, com os valores de yc e ys utilizados para o ELU.
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Figura 3.20 — Relacdo momento-curvatura
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Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)

A norma destaca que:

A curva cheia AB, obtida considerando o valor da forga normal igual a Nra/ys3,
que a favor da seguranca pode ser linearizada pela reta AB, é utilizada no
calculo das deformacdes. A curva tracejada, obtida com os valores de calculo
das resisténcias do concreto e do aco, é utilizada somente para definir o
esforco resistente Mgq correspondente a Nrq (ponto maximo). A reta AB é
caracterizada pela rigidez secante (El)sec que pode ser utilizada em processos
aproximados para flexdo composta normal ou obligua (ABNT NBR
6118:2014).

No entanto, a norma ainda fornece uma alternativa simplificada de célculo das rigidezes

dos elementos estruturais, para calculo de efeitos de segunda ordem, considerando a néo-

linearidade fisica de forma aproximada (para estruturas reticuladas com no minimo quatro

andares) com coeficientes redutores diferenciados de rigidez para lajes, vigas e pilares:

- lajes:

- vigas:

- pilares:

(EDsec = 0,3 Ecilc

(EDsec = 0,4 Ecilc para As” # As e
(EDsec = 0,5 Ecilc para As” = As
(EDsec = 0,8 Ecile,

em que Ic € o momento de inércia da secéo bruta de concreto, incluindo, quando for o caso, as

mesas colaborantes.
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A norma salienta que tais valores de rigidez ndo podem ser usados para avaliar esforcos
locais de segunda ordem, mesmo com discretizagdo maior da modelagem, pois sdo valores
aproximados. Vale ressaltar que, segundo os resultados de Pinto (1997), as reducdes de rigidez
iguaisa 0,4 El e 0,5 El para as vigas e 0,8 El para os pilares se mostram seguras, sendo correto
adotar diferentes coeficientes redutores para vigas e pilares, visto que o estado de fissuragao
destes elementos ndo é o0 mesmo em virtude das solicitacdes a que estdo submetidos.

A ABNT NBR 6118:2007 — versao anterior a Gltima atualizagdo —, propunha que,
quando a estrutura de contraventamento fosse composta exclusivamente por vigas e pilares e o
coeficiente y, fosse menor que 1,3, a rigidez das vigas e pilares poderia ser calculada pela
simplificacdo Elsec = 0,7 Ecilc, contudo, essa possibilidade foi suprimida apés a atualizacéo.

Na versdo vigente, a norma enfatiza que a nao-linearidade fisica presente nas estruturas

de concreto armado deve, obrigatoriamente, ser considerada nos calculos.

3.2.1.2 Nao-linearidade geométrica

Os efeitos devidos a ndo-linearidade geométrica sdo aqueles decorrentes da mudanga de
posicdo da estrutura no espaco, ou seja, a estrutura é analisada em sua configuracéo final de
equilibrio e ndo apenas em sua configuracdo inicial (PINTO, 1997). A estrutura muda de
posicao no espaco em decorréncia das solicitacdes a que ela esta submetida. Segundo Scadelai
(2004), quando a hipotese dos pequenos deslocamentos é admitida valida, a ndo-linearidade
geométrica pode ser desconsiderada. No entanto, esta torna-se relevante nos casos em que 0s
deslocamentos sdo significativamente relativos, podendo intensificar os problemas de
instabilidade ou a interacdo do esforgo axial com os momentos fletores. De acordo com o CEB-
FIP Model Code 1990 (Comité Euro-International Du Béton) o valor de célculo das
imperfeicbes geométricas ndo deve incluir efeitos de outras imperfeigdes estruturais, tais como
tensbes residuais por retracdo e fluéncia, falta de homogeneidade ou imperfei¢6es locais do
concreto.

Como exemplo, sera ilustrada a situacdo de uma barra vertical engastada na base e livre

no topo, submetida as forcgas horizontal (Fn) e vertical (Fv).
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Figura 3.21 — Barra vertical submetida a acdes vertical e horizontal
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Em uma anélise da estrutura na posicao inicial (indeformada, ou seja, de primeira
ordem), para que ela mantenha o equilibrio, surgem reacGes na sua base: momento fletor de
primeira ordem (M), reagdo horizontal (Rn) e reacéo vertical (Rv). No entanto, se o equilibrio
for considerado na posicéo final (deformada, ou seja, de segunda ordem), o deslocamento (u)
devido a acdo horizontal promovera, juntamente com a forga vertical (Fv), um acréscimo de
momento na base da barra (AM = Fy. u). Portanto, 0 momento de segunda ordem (M) sera
composto pela soma do momento de primeira ordem (M1) e do acréscimo de momento (AM).
Isto posto, apenas quando a estrutura € analisada em sua posicdo deformada € que consideram-
se os efeitos da ndo-linearidade geométrica.

Figura 3.22 — Reac0es antes e depois da deformacéo
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Fonte: Moncayo (2011)
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Nas estruturas rigidas os efeitos de segunda ordem sdo tdo pequenos que se tornam
despreziveis, porém, nas estruturas flexiveis, tais efeitos sdo significativos e devem ser
obrigatoriamente considerados (PINTO, 1997). Em calculo de pilares, a ndo consideracdo dos
efeitos de segunda ordem pode causar discrepancias nos resultados, sendo fundamental tal

analise.

3.2.2 Efeitos de segunda ordem

Os efeitos de segunda ordem sdo obtidos em uma analise de equilibrio considerando a
posicdo deformada da estrutura e sdo somados aos efeitos de primeira ordem, cuja andlise €
feita na configuracgdo inicial da mesma. Sempre que nao representarem acréscimo superior a
10% nas reaces e nas solicitacOes relevantes na estrutura, os efeitos de segunda ordem podem
ser desprezados (ABNT NBR 6118:2014).

Os efeitos globais de segunda ordem sdo aqueles provenientes dos deslocamentos dos
nos das estruturas submetidas simultaneamente as agdes verticais e horizontais. Por outro lado,
os efeitos locais de segunda ordem surgem nas barras da estrutura, sempre que 0s eixos destas
ndo se mantém retilineos, e afetam principalmente os esforcos solicitantes ao longo dessas
barras (SCADELAI, 2004). Em pilares-parede (simples ou compostos) pode-se ter uma regiao
que apresenta ndo retilineidade maior que a do eixo do pilar como um todo. Nessas regifes
surgem efeitos de segunda ordem maiores, chamados de efeitos de segunda ordem localizados
(ABNT NBR 6118:2014).
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Figura 3.23 — Efeitos de segunda ordem
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Fonte: Garcez (2013)

Para efeitos de calculo, as estruturas sdo consideradas de nos fixos ou de nds moveis.
Nas estruturas de nos fixos, os deslocamentos horizontais dos nds sdo pequenos e,
consequentemente, os efeitos globais de segunda ordem séo despreziveis (inferiores a 10% dos
respectivos esforcos de primeira ordem). Nessas estruturas, basta considerar os efeitos locais e
localizados de segunda ordem. As estruturas de no6s moveis sdo aquelas em que 0s
deslocamentos horizontais ndo séo pequenos €, consequentemente, os efeitos de segunda ordem
sdo consideraveis (superiores a 10% dos respectivos esforcos de primeira ordem). Nessas
estruturas sdo considerados os esforcos de segunda ordem globais, assim como os locais e
localizados. (ABNT NBR 6118:2014; CEB-FIP MC, 1990).

A figura a seguir retrata os efeitos de segunda ordem afetando a estabilidade global das

estruturas:

Figura 3.24 — Efeitos de segunda ordem significativos e despreziveis
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Fonte: Fusco (1995)
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Da mesma forma que no exemplo da Figura 3.22, na situagéo | da Figura 3.24 nota-se
que h& um acréscimo de momento fletor devido aos esfor¢os de segunda ordem. Na situagéo I,
é possivel verificar a influéncia dos efeitos de segunda ordem em estruturas altas, podendo leva-
la ao colapso caso tais efeitos ndo sejam considerados. Ja a situacdo Il é um exemplo de
estrutura de nos fixos, ou seja, de grande rigidez, em que podem ser desprezados os efeitos
globais de segunda ordem (FUSCO, 1995). Nesta estrutura, os elementos de grande rigidez
resistem a maior parte dos esforcos decorrentes das acdes horizontais, sendo chamados de
elementos de contraventamento. Tais elementos podem ser de nods fixos ou n6s moveis. Os

demais elementos sdo chamados de elementos contraventados (ABNT NBR 6118:2014).

3.2.3 Parametros de estabilidade

3.2.3.1 Parametro a

O parametro o ¢ utilizado unicamente para determinar a influéncia dos efeitos de
segunda ordem na estabilidade global da estrutura. Esse parametro foi definido por Hubert Beck
e Gert Konig (1967) que passou a ser adotado pelo CEB até 1990. O CEB-MC 1990 suprimiu
este parametro, no entanto, a norma brasileira em vigéncia ABNT NBR 6118:2014 e o
Eurocode EC-2 (2004) ainda o utilizam para determinacdo do grau de estabilidade da estrutura.
Pelo fato da estrutura ser considerada um meio eldstico, a fissuracdo destas nao é considerada
(MONCAYO, 2011).

A ABNT NBR 6118:2014 prescreve que:

; N, (3.17)
X = —_—
ot [(Egsl,)

sendo que:

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

Nk: € o somatdrio de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (a partir do nivel

considerado para o calculo de Htt), com seu valor caracteristico;
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Ecsle:  representa o somatorio dos valores de rigidez de todos os pilares na dire¢do considerada.
No caso de estruturas de porticos, de trelicas ou mistas, ou com pilares de rigidez variavel ao
longo da altura, pode ser considerado o valor da expressdo Ecslc de um pilar equivalente de
se¢do constante.

Ie: € 0 momento de inércia considerando a se¢do bruta dos pilares

Franco (1985) associou um edificio alto a uma coluna engastada na base, com 0s
pavimentos tipo conferindo as cargas verticais o carater de carregamento uniformemente

distribuido.

Figura 3.25 — Simplificacéo de edificio em coluna engastada
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Fonte: Pinto (1997)

Para que essa analogia seja possivel, deve-se estender as estruturas dos edificios altos
0s conceitos de produto de rigidez equivalente e parametro de forma da linha elastica.

A rigidez equivalente, comentada anteriormente, pode ser calculada da seguinte
maneira:
- calcular o deslocamento do topo da estrutura de contraventamento, sob a acdo do
carregamento horizontal na dire¢do considerada;
- calcular a rigidez de um pilar equivalente de se¢do constante, engastado na base e livre no
topo, de mesma altura Hit, tal que, sob acdo do mesmo carregamento, sofra 0 mesmo

deslocamento no topo.



Figura 3.26 — Linha elastica do pilar

Fonte: Wordell (2003)
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Desta forma, a equacdo da linha elastica fornece o valor do modulo de rigidez EI do

pilar equivalente, segundo a Equacéo 3.18:

q.H*
El =
8.a
sendo que:
q: é a acdo lateral uniformemente distribuida;
H: é a altura total do edificio;
a: é o0 deslocamento de topo do edificio quando submetido a acéo lateral (q).

Figura 3.27 — Produto de rigidez equivalente para uma estrutura qualquer
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53

De acordo com Franco (1985) limites diferentes para o pardmetro o podem ser
estabelecidos mediante ao tipo de contraventamento da estrutura do edificio, uma vez que este
é o responsavel pela forma da linha elastica da estrutura. A deformada da estrutura relaciona-

se com o parametro de forma da linha elastica (), expresso por:

i=1 Pi i (3.19)
V= a.N
sendo que:
Pi: é a forga vertical atuante no pavimento i;
yi: é 0 deslocamento horizontal no pavimento i;
a é o0 deslocamento no topo da estrutura;
N: é 0 somatdrio das acdes verticais atuantes;
n: € 0 nimero de pavimentos.

Logo, segundo os autores, os valores para o parametro ajim, Podem ser obtidos segundo

a Equacao 3.20:
2 (3.20)
Tabela 3.7 — Parametros y e aiim
Tipo de contraventamento /] alim
Pilares-parede 0,40 0,7
Associacoes 0,50 0,6
Porticos 0,67 0,5

Fonte: Lima (2001)
Com relacdo as prescricbes da norma ABNT NBR 6118:2014 — assim como as do
Caodigo Modelo do CEB-FIP (1990) —, deve-se comparar o valor do parametro de instabilidade

o com um parametro limite, chamado de o1. Este parametro limite é determinado como:

x1=0,2+0,1n sen<3 (3.21)
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;= 0,6 sen>4 (3.22)

sendo que:
n: € 0 nimero de niveis de barras horizontais (andares) acima da fundacéo ou de um nivel

pouco deslocavel do subsolo.

O valor limite a1= 0,6 prescrito para n > 4, normalmente ¢ aplicavel as estruturas usuais
de edificios. Para associacdes de pilares-parede e para pérticos associados a pilares-parede,
adota-se a1 = 0,6. No caso de contraventamento constituido exclusivamente por pilares-parede,
adota-se a1= 0,7 e, quando s6 houver pérticos, adota-se a;=0,5.

Em posse dos parametros citados, comparam-se ambos. Se a <ai, a estrutura pode ser
considerada como sendo de nos fixos. Caso contrario, considera-se como uma estrutura de nos
moveis.

Vasconcelos (1997) prop6s, em seu estudo apresentado no Coldquio sobre Estruturas
de Concreto realizado na Universidade Federal do Rio Grande do Sul, que o valor limite para

o parametro o seja dado pela Equacéo 3.23:

(0,88 —0,44. 10714 (3.23)

1
Alim = _ﬁ

sendo que:

n: é 0 nimero de pavimentos do edificio.

Pelo fato da expressdo acima convergir para 0,8 quando n > 13, pode-se tomar ajim = 0,8
para n > 13, utilizando a Equacgédo 3.23 somente quando n < 13.

Wordell (2003) relata que, como 0 objetivo deste parametro é somente fornecer ao
projetista uma avaliacdo da sensibilidade da estrutura aos efeitos de segunda ordem, se ficar
demonstrado que existe a necessidade de se considerar os esforcos adicionais devido aos
deslocamentos da mesma, deve-se utilizar um majorador ou algum outro processo para

quantificar o acréscimo destes esforgos de segunda ordem.
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3.2.3.2 Coeficiente vy,

O coeficiente y; € um parametro que avalia a estabilidade global de um edificio de
concreto armado de forma simples, rdpida e bastante eficiente. Este coeficiente originou-se dos
estudos de Franco e Vasconcelos (1991) e foi criado com o objetivo de propor um processo
simples de se estabelecer a mobilidade da estrutura e uma forma de se estimar, com certa
precisdo, os esforcos de segunda ordem. A vantagem deste coeficiente com relagdo ao
parametro de instabilidade a ¢ que, além de indicar o grau de estabilidade da estrutura, também
avalia a amplificacdo dos momentos de primeira ordem para a obtencdo dos esforcos finais, 0s
quais ja incluem os efeitos de segunda ordem sem a necessidade de avalia-los separadamente.
Este processo € semelhante ao introduzido pelo ACI 318 (1995) e fornece excelentes resultados.

Como definicao desse parametro, segundo Pinto (1997), pode-se partir de uma analise
linear para as acdes horizontais, na qual seja calculado 0 momento de primeira ordem (M) em
relacdo a base da estrutura e os deslocamentos horizontais de cada pavimento. Assim, verifica-
se que ha o surgimento de acréscimos de momentos (AM2) provenientes dos deslocamentos
conjugados com as acles verticais solicitantes, e que esses acréscimos proporcionam o
surgimento de novos deslocamentos. Esse processo ocorre sucessivamente, em forma de série,
ao longo de varias etapas, diminuindo ao longo destas até que a estrutura atinja a estabilidade.

Portanto, pode-se expressar 0 momento de segunda ordem pela Equacéo 3.24:

sendo que j é o nimero de iteragfes do processo (considerando-se que 0 momento de primeira
ordem seja a primeira delas).

Supondo que 0os momentos da expressao acima constituam uma progressdo geomeétrica
decrescente de razdo r <1 (CEB-FIP Manual of Buckling and Instability, 1978), esta razdo pode

ser descrita como sendo:

_AM, _AMy _ AM, AW, (3.25)

M, AM, AM; T AM;_,

Reescrevendo a Equacéo 3.24, tem-se que:
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M2:TOM1+T1M1+T2M1+...+TnM1 (326)

Figura 3.28 — Acréscimos sucessivos para obtencéo de M2
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Fonte: Pinto (1997)

Reescrevendo a Equacéo 3.26 e aplicando o conceito de limites, tem-se que:

1
", (3.27)

; 2 j—1 —
Jll_)rcr>10(1+T+T +...+r)M, T

Como exposto na Equacdo 3.25, a razdo r pode ser escrita como r = AMo/AM=
AM1/AM  pois considerando a primeira iteragdo com j = 1 como sendo a primeira analise linear,
o valor de AM2 = AM e, consequentemente, AM = Mi. Logo, 0 momento de segunda ordem

sera:

1 (3.28)

Dividindo o0 momento de segunda ordem pelo momento de primeira ordem, tem-se a

Equacdo 3.29 para o coeficiente vy;:

1 (3.29)
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Portanto, este coeficiente relaciona a magnitude dos efeitos de segunda ordem com
relacdo aos de primeira ordem. Por exemplo:
- vz = 1,05 — Efeitos de segunda ordem representam cerca de 5% dos efeitos de primeira ordem;

- vz = 1,20 — Efeitos de segunda ordem representam cerca de 20% dos efeitos de primeira ordem.

Segundo Franco e Vasconcelos (1991), o limite estabelecido para o coeficiente y; € de
1,20. Carmo (1995), por sua vez, apds analises realizadas em seu estudo, concluiu que é possivel
que o valor de y; supere o0 1,20, podendo chegar até 1,30.

Pinto (1997) analisou o comportamento de 25 edificios de concreto armado, em primeira
e em segunda ordem, sendo projetados por diferentes projetistas de diversas partes do pais. O
autor considerou os problemas relativos a ndo-linearidade geométrica de duas maneiras: através
de um processo simplificado, em que os esforgos de primeira ordem sdo majorados pelo
coeficiente yz; € por um processo mais rigoroso, no qual a consideracdo € feita através de
alteracdes incrementais na matriz de rigidez. Por conseguinte, verificou que, em pilares, para
valores de v, entre 1,15 e 1,20, comecam a aparecer diferencas da ordem de 3% contra a
seguranca e, além disso, essa diferenca tende a aumentar para valores acima de 5%, caso 0
coeficiente ultrapasse 1,20. Ja para vigas, as diferencas sdo da ordem de 3% contra a seguranca
para valores de vy, superiores a 1,25. Portanto, a conclusdo do autor é de que o estabelecimento
de um limite superior a 1,20 deve ser evitado, pois a estimativa se mostra contra a seguranca.

Assim como outros autores, Lima (2001) também concluiu que o limite de 1,20 é mais
adequado para o coeficiente.

Correa, Ramalho e Graziano (1997), porém, concluiram que o limite para o coeficiente
v. poderia ser de 1,25, devendo ser evitados valores superiores a este.

Oliveira (2007) avaliou a eficiéncia do coeficiente y, como majorador dos esforgos de
primeira ordem (momentos fletores, forgcas normais e cortantes) e das aces horizontais para a
obtenc&o dos esforcos de segunda ordem. O estudo foi realizado para estruturas que apresentam
valor maximo de y; da ordem de 1,3. Concluiu-se que o coeficiente y; deve ser utilizado como
majorador apenas dos momentos fletores de primeira ordem (e néo das a¢des horizontais) para
a obtencdo dos momentos de segunda ordem. Para o caso de forgas normais nos pilares e forcas
cortantes nas vigas, os valores obtidos em analises de primeira e segunda ordem sao

praticamente os mesmos, ndo necessitando da majoracao pelo coeficiente vyz.
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A ABNT NBR 6118:2014 expde tal coeficiente como sendo uma avaliagdo da
sensibilidade da estrutura aos efeitos de segunda ordem globais, sendo vélido para estruturas

reticuladas de, no minimo, quatro andares. O valor é dado pela Equacéo 3.30:

_ 1 (3.30)

Ml,tot,d

sendo que:

Mzittd: € 0 momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as forgas
horizontais da combinacdo considerada, com seus valores de célculo, em relacdo a base da
estrutura;

AMyot d: € @ Soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura, na combinagao
considerada, com seus valores de calculo, pelos deslocamentos horizontais de seus respectivos
pontos de aplicacdo, obtidos da analise de primeira ordem.

A estrutura ¢ considerada de nds fixos se yz; < 1,1. Caso contrario, ela ¢ classificada
como de nds moveis. A norma ainda salienta que, para estruturas com y; < 1,3, uma solugao
aproximada para a determinacgéo dos esfor¢os globais de segunda ordem consiste na avaliagcdo
dos esforgos finais (primeira e segunda ordem) a partir da majoracdo adicional dos esforcos
horizontais da combinagdo de carregamento considerada por 0,95 v,. Nos casos em que y; >
1,3, essa solucdo aproximada ndo é valida, devendo ser realizada uma anéalise mais refinada na
consideracdo da ndo-linearidade geométrica para célculo dos esforcos com métodos mais
rigorosos como a modificacdo na matriz de rigidez ou o processo P-Delta.

A limitagdo do coeficiente y, para estruturas de até quatro pavimentos deve-se ao fato
de que, nestes casos, ainda ndo se sabe qual coeficiente redutor de rigidez deve ser utilizado
para os pilares para a consideracdo da ndo-linearidade fisica de forma aproximada. Outro
motivo é que o célculo deste coeficiente presume que as estruturas possuam pavimentos tipos
idénticos e regularidade dos elementos estruturais ao longo da estrutura, o que néo é tdo comum
para estruturas deste porte. Portanto, para estes casos sugere-se a utilizacdo do pardmetro de
instabilidade o para verificagdo da estabilidade do edificio e do processo P-A para avaliagao

dos esforcos globais de segunda ordem (MONCAYO, 2011).

Carmo (1995) apresentou uma equagao empirica que relaciona os parametros o € yz:

¥, =090+ 0,52  — 0,62 a? + 0,46 a3 (3.31)
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Correa, Ramalho e Graziano (1997), apresentaram uma equagdo ainda mais

simplificada:
y,=110-033 a + 0,50 a? (3.32)
Ainda sobre 0 assunto, 0s autores também apresentaram a Equacéo 3.33:

_ 1 (3.33)
V2=1= N

3.2.4 Processo P-Delta

O processo P-Delta € um método para determinacao dos esforcos globais de primeira e
segunda ordem. No entanto, como ele ndo é um parametro de estabilidade, a avaliagdo da
estabilidade global é realizada apds a analise, ou seja, € um processo de analise ndo-linear
geométrica (MONCAYO, 2011). Este processo tem essa nomenclatura pois associa a
magnitude da carga axial (P) ao deslocamento horizontal (A), na maioria das vezes envolvendo
processos iterativos para alcancar as solucgdes, pois a geometria deformada da estrutura ainda é
desconhecida durante a formulacdo das equagBes da cinematica e de equilibrio (LOPES,
SANTOS, SOUZA, 2005). Segundo Franco (1985), existem varios procedimentos de célculo
para analise e dimensionamento de estruturas de nés mdveis, sendo que, cada uma delas
considera as ndo-linearidades de forma diferente e a escolha do método apropriado dependera
da importancia da obra e sua sensibilidade aos efeitos globais de segunda ordem. Na literatura
encontram-se diversos metodos de analise P-Delta, tais como: Método de Dois Ciclos Iterativo,
Método da Carga Lateral Ficticia, Método da Carga de Gravidade Iterativa e Método da Rigidez
Negativa (LOPES, SANTOS, SOUZA, 2005; MONCAYO,2011).

Bueno (2009) e Moncayo (2011) citam que o Método da Carga Lateral Ficticia é o mais
conhecido dentro os citados, também sendo chamado de Método P-Delta Classico. Nele, apds
a anélise em primeira ordem, sdo feitas iteragdes consecutivas da deformada da estrutura até

que esta tenda ao equilibrio, conforme ilustra a Figura 3.29:
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Figura 3.29 — Iterac6es do processo P-Delta
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Fonte: Lima (2001)

Segundo Lima (2001), primeiramente faz-se a analise da estrutura indeformada
(primeira ordem), submetida as agdes horizontais (Figura 3.29). Com os deslocamentos
resultantes desta primeira analise, determinam-se os deslocamentos relativos entre 0s
pavimentos. As forcas verticais em cada pavimento aliado aos deslocamentos relativos destes,
geram acréscimos de momentos fletores. Logo, as for¢as horizontais ficticias a serem aplicadas
iterativamente em cada pavimento s&o obtidas segundo a Equagéo 3.34:

LVidi XVip1dip (3.34)
h; hivq

Hi:

sendo que:

Vi e Vi1 sdo as forcas verticais acumuladas até o pavimento i e i+1, respectivamente;

hi e hi+1: sd0 0s pés-direitos dos pavimentos i e i+1, respectivamente;

di e di+1: s@o os deslocamentos horizontais relativos do pavimento i em relacdo ao pavimento i-

1 e do pavimento i+1 em relacdo ao pavimento i, respectivamente.

Essas forcas horizontais ficticias devem ser somadas as forgas horizontais iniciais,
resultando nas forcas horizontais modificadas para a realizacdo de nova anélise. Com 0s novos
deslocamentos encontrados, é dado sequéncia no processo iterativo até a convergéncia dos
deslocamentos, ponto correspondente a posicdo de equilibrio. Lima (1997) ainda destaca que

as forgas horizontais modificadas ao final de cada iteracdo devem ser determinadas pelo
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horizontais modificadas da iteragé&o anterior.

Figura 3.30 a) Situacdo indeslocada; b) Situacéo deslocada; c) Analise das forgas

atuantes
b) c)
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Fonte: Lima (2001)

Caso o deslocamento de uma dada iteracdo néo supere a iteragcdo anterior em mais de

2,5%, o processo pode ser interrompido (MACGREGOR e WIGHT, 2005). Segundo Lavall e

Silva (1989), se apds cinco ciclos iterativos os resultados ndo convergirem, pode ser que a

estrutura seja excessivamente flexivel.

3.2.5 Relacéo flecha/altura

A relacdo a/H ou “flecha/altura” (drift ratio) consiste na razdo entre 0 maximo

deslocamento lateral pela altura total do edificio, sendo um dos mais antigos indices utilizados

para prever uma medida aproximada do desempenho da estrutura (estabilidade, performance de

elementos estruturais e ndo estruturais e conforto de seus ocupantes (OLIVEIRA, 1998). E

utilizada pela ABNT NBR 6118:2014 para verificagdo do estado-limite de deformacGes

excessivas (ELS-DEF) da estrutura e classificados em quatro grupos basicos:

a)

b)

aceitabilidade sensorial: o limite é caracterizado por vibracGes indesejaveis ou efeito
visual desagradavel,
efeitos especificos: os deslocamentos podem impedir a utilizacdo adequada da

construcao;

Hia
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C) efeitos em elementos n&o estruturais: deslocamentos estruturais podem ocasionar 0 mau
funcionamento de elementos que, apesar de ndo fazerem parte da estrutura, estéo a ela
ligados;

d) efeitos em elementos estruturais: os deslocamentos podem afetar o comportamento do
elemento estrutural, provocando afastamento em relacdo as hipdteses de calculo
adotadas. Se os deslocamentos forem relevantes para o elemento considerado, seus
efeitos sobre as tensbes ou sobre a estabilidade da estrutura devem ser considerados,

incorporando-as ao modelo estrutural adotado.

Os valores limites de deslocamento que visam proporcionar um comportamento
satisfatorio da estrutura em servigo sdo mostrados no Anexo A deste estudo.

Segundo Carmo (1995), de 1930 aos dias atuais, o valor da relacdo a/H tem diminuido,
provavelmente em decorréncia das mudancas na tecnologia construtiva e nas caracteristicas do
edificio, que ofereciam mais rigidez as estruturas antigas.

Com relacdo ao Anexo A, fica indefinido um valor limite da relacdo a/H para considerar
os efeitos em elementos estruturais, ndo sendo um bom parametro para esse tipo de analises em
edificacbes. Carmo (1995) ainda comenta que a relacdo a/H foi largamente utilizada por
projetistas como parametro para indicar se a estrutura em analise oferece rigidez suficiente para
suportar acdes laterais, sendo esta relacdo apenas um pardmetro de projeto e ndo de verificacdo
de estabilidade. Campo0, Corréa e Ramalho (2007), através da analise de vinte e duas estruturas
em alvenaria estrutural, concluiram que o valor da relacdo a/H ndo deve ser considerado para
avaliar a grandeza dos efeitos de segunda ordem, utilizando-o apenas na verifica¢do do estado-
limite de deformacGes excessivas, bem como sugere a ABNT NBR 6118:2014. Além disso,
eles também afirmam que ndo ha correlacdo entre a relacdo citada com os demais parametros
de estabilidade.

3.2.6 Fatores que influenciam a estabilidade global

A avaliacdo da estabilidade global das estruturas pode ser feita através da analise dos
pardmetros de instabilidade j& citados neste estudo (o ¢ v2) €, conforme sua classificacdo (nos
fixos e nds madveis), serdo considerados ou ndo os efeitos de segunda ordem. Todavia, estruturas
que possuem parametros de instabilidade muito elevados ndo sdo desejaveis, dado que, por

serem muito flexiveis, podem apresentar outros problemas como deformagdes excessivas e/ou
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vibracdes acima dos limites normativos. Bueno (2009) cita que existem varios fatores que
influenciam a condigcdo de estabilidade de uma edificagdo de maneira mais ou menos
significativa, sendo possivel manipula-los para obter um comportamento global adequado.
Portanto, a analise de tais parametros deve ser feita na fase inicial de projeto, possibilitando
alteracbes nas caracteristicas da estrutura para um melhor desempenho com relacdo a
estabilidade global.

Observando as formulagdes dos parametros de instabilidade, percebe-se que os fatores
que mais influenciam neles sdo: o carregamento atuante e a rigidez dos elementos que compdem
a estrutura.

Sobre os parametros que podem influenciar em uma analise de estabilidade, destacam-
se 0s estudos de MacGregor (1993) que trata da ndo-linearidade fisica em elementos estruturais,
Carmo (1995) que realiza uma comparacgéo entre os métodos disponiveis para a realizacdo de
uma analise de segunda ordem, Ghali e Neville (1993) que descreve a influéncia das paredes
estruturais em uma analise tridimensional, Penner e Fusco (1997) que avalia a eficiéncia da
caixa de elevador como estrutura isolada de contraventamento na rigidez de edificios altos e
Oliveira (2007) que estudou os processos aproximados utilizados para a consideracdo da nédo-
linearidade fisica e ndo-linearidade geométrica na analise global das estruturas de concreto

armado.

3.2.6.1 Carregamento

As cargas atuantes em uma estrutura podem provocar alteracdes na estabilidade global
conforme a magnitude das mesmas. Porém, tal afirmacdo esta relacionada apenas as cargas
verticais, pois as horizontais ndo implicam diretamente na estabilidade. Um carregamento de
vento aplicado em uma edificacdo ira provocar os deslocamentos laterais que, aliados aos
carregamentos verticais, poderdo maximizar os efeitos de segunda ordem. No entanto, por mais
que se aumente a magnitude da carga de vento, os parametros o e Y, permanecerao constantes,
gracas ao aumento concomitante dos deslocamentos laterais, aumentando os esforcos de
primeira ordem na mesma proporc¢ao que os de segunda ordem, mantendo constante a relacéo
M2d¢/M1d (BUENO, 2009). No caso das cargas verticais, pode-se afirmar que estas influenciam
diretamente a estabilidade global de uma estrutura (KIMURA, 2007).

Em sua pesquisa, Bueno (2009) analisou um edificio e comprovou as afirmacfes

anteriores analisando um edificio, primeiramente, com velocidade basica do vento
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(carregamento horizontal) de 40 m/s e, em seguida, com 50 m/s, concluindo que ocorrem
alteracdes nas mesmas propor¢oes nos momentos de primeira e segunda ordem, assim como no
deslocamento horizontal de topo, portanto mantendo constante os parametros de instabilidade.
Também concluiu que, ao modificar o tipo de utilizacao do prédio de residencial para comercial,
potencializando os carregamentos verticais, ha alteracdo apenas no momento de segunda

ordem, modificando assim os parametros o € yz.

3.2.6.2 Rigidez

Arigidez da estrutura pode ser considerada como um dos fatores mais importantes. Nas
edificacdes, a rigidez considerada € relativa ao sistema de contraventamento da estrutura,
compostos basicamente por vigas, pilares e trelicas. A rigidez de uma estrutura implica
diretamente na magnitude dos deslocamentos que esta ira sofrer em decorréncia do
carregamento horizontal (BUENO, 2009). As forcas horizontais sdo consideradas na analise de
forma simplificada atuando no nivel de cada piso e, apesar das lajes conferirem grande rigidez
nesse plano, pouco influenciam na estabilidade global (KIMURA, 2007). Oliveira (1998)
evidencia que a rigidez dos edificios altos ndo depende somente dos elementos estruturais e
demonstra a contribuicdo das alvenarias na estabilidade.

Bueno (2009) cita que os grandes responsaveis pela rigidez da estrutura sdo os porticos,
formados por vigas e pilares. Nos casos de edificios com escadas (de paredes estruturais com
geometria ndo regular, normalmente utilizadas em L ou em U) e caixas de elevadores conferem
grande rigidez ao conjunto, e muitas vezes sdo usadas como uma alternativa para aumentar a
rigidez global da estrutura sem comprometer sua arquitetura. A alteracdo das secdes dos
elementos de contraventamento para aumentarem a inércia a flexdo ou a mudanca na posicao
de pilares e porticos pode melhorar a estabilidade global da estrutura e seu desempenho de
maneira significativa. Ainda segundo a autora, em seu estudo ela analisou a influéncia do
posicionamento dos pilares e das se¢Oes transversais na rigidez de um edificio, concluindo que,
qguando dimensionados com se¢Oes adequadas e posicionados de forma correta, pensando-se na
estrutura como um todo, o deslocamento lateral do topo do edificio diminui consideravelmente
e, consequentemente, reduzindo o momento de segunda ordem, devido ao enrijecimento da

estrutura.
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3.2.7 Efeitos locais de segunda ordem

De acordo com a ABNT NBR 6118:2014, o célculo dos efeitos locais de segunda ordem
pode ser feito pelo método geral ou por métodos aproximados. O método geral é obrigatorio
para pilares com indice de esbeltez A > 140. Para os demais, ¢ possivel determinar os efeitos
locais de segunda ordem por métodos aproximados, como o do pilar-padréo e do pilar-padréo
melhorado, explicitando os seguintes processos: método do pilar-padrdo com curvatura
aproximada, método do pilar-padrdo com rigidez k aproximada, método do pilar-padrdo
acoplado a diagramas M, N e 1/r e método do pilar-padréo para pilares de secao retangular
submetidos a flexdo composta obliqua. Serdo apresentados os conceitos do método geral, do

pilar-padrdo e dos métodos simplificados, como curvatura aproximada e rigidez k aproximada.

3.2.7.1 Método geral

O método geral consiste em estudar o comportamento das estruturas de concreto armado
a medida em gue se aumenta o carregamento sobre ela ou sua excentricidade. Pode ser aplicado
a qualquer tipo de pilar, inclusive nos casos em que as dimensfes da pega, a armadura ou as
forcas aplicadas sao varidveis ao longo do seu comprimento (PINHEIRO, 2007).

Scadelai (2004) declara que a consideragdo deste processo € justificavel pela qualidade
dos resultados obtidos, pois retratam com maior precisdo o comportamento real da estrutura,
considerando a ndo-linearidade geométrica de maneira precisa.

Para facilitar a compreensdo do método, considere-se o pilar da Figura 3.31 engastado

na base e livre no topo, submetido a forca excéntrica de compressao Na.
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Figura 3.31 — Pilar sujeito a compressao excéntrica

Nad

Fonte: Pinheiro (2007)

Pinheiro (2007) cita que, sob a a¢do do carregamento, o pilar apresenta uma deformacéo
que, por ora, gera um momento incremental (Nq. y) nas sec¢des, provocando novas deformacoes
e novos momentos. Se as acdes externas (N4 € Mqg) forem inferiores a capacidade resistente da
barra, essa intera¢do continua até que seja atingido um estado de equilibrio para todas as se¢des
da barra, caracterizando uma forma fletida estavel (Figura 3.32a). Do contrario, se as acdes
externas forem superiores a capacidade resistente da barra, o pilar perde estabilidade,
configurando um equilibrio instavel (Figura 3.32b). Portanto, a verificacdo deve ser feita na

existéncia de forma fletida estavel.

Figura 3.32 — Configuracoes fletidas: a) Equilibrio estavel; b) Equilibrio instavel

a) b)

Fonte: Pinheiro (2007)
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Ainda segundo o autor, a estabilidade sera atingida quando o pilar parar numa forma
deformada estavel, de flecha a, com equilibrio alcancado entre esforgos internos e externos,
respeitada a compatibilidade entre curvaturas, deformacdes e posi¢des da linha neutra, bem
como as equacOes constitutivas dos materiais e sem haver, na secdo critica, deformacao

convencional de ruptura do concreto ou deformacdo pléstica excessiva do aco.

Figura 3.33 — Deformada estavel

e
a |

—

Fonte: Pinheiro (2007)

3.2.7.2 Pilar-padréo

O pilar-padrédo é uma barra engastada na base e livre no topo, com curvatura conhecida.
Destaca-se que o método do pilar-padrdo é aplicavel somente a pilares de secdo transversal
constante e em armadura simétrica e constante ao longo do seu eixo (BASTOS, 2015; ABNT
NBR 6118:2014).

Pinheiro (2007) fez consideracOes a respeito da definicdo do pilar-padréo e da forma
para se obter a equacgédo para 0 momento fletor de segunda ordem. Como simplificacéo, a linha

elastica do pilar (indicada na Figura 3.34) pode ser tomada pela fungéo senoidal.



Figura 3.34 — Eléastica do pilar-padrao

N,

Fonte: Pinheiro (2007)
s
y = —a.sen (Tx)

A primeira e a segunda derivada da funcao fornecem:

Como a curvatura 1/r = d*y/dx?, para a se¢ao média tem-Se que:

2

({0

Sendo assim, a flecha maxima sera:

Para o caso do pilar em balanco, tem-se que:

68

(3.35)

(3.36)

(3.37)

(3.38)

(3.39)
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2 (3.40)
= (),

A flecha maxima, também chamada de excentricidade maxima de segunda ordem, é
considerada no dimensionamento dos pilares. Logo, 0 momento fletor de segunda ordem pode

ser obtido pela equacéo:

L% (1 (3.41)
MZdsz.asz.ﬁ F

3.2.7.3 Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada

Em conformidade com a ABNT NBR 6118:2014, este método pode ser empregado
apenas no calculo de pilares com indice de esbeltez A < 90, ou seja, pilares de esbeltez média
segundo a classificacdo de Pinheiro (2007) citada no item 3.1.4 deste estudo.

“A ndo-linearidade geométrica é considerada de forma aproximada, supondo-se que a
deformacéo da barra seja senoidal. A ndo-linearidade fisica é considerada através de uma
expressdo aproximada da curvatura na secao critica” (ABNT NBR 6118:2014).

A norma especifica que 0 momento total maximo no pilar pode ser calculado segundo

a Equacéo 3.42:

L% (1 (3.42)
Mgtor = apMiga + NdT[_ - = Miga

sendo que:

Ol é 0 par@metro definido no item 3.1.4;

Ng:  éaforca normal solicitante de céalculo;

le: é o comprimento de flambagem;

Miga: € 0 valor de célculo de primeira ordem do momento Ma;

1/r:  éacurvatura na secdo critica, avaliada pela Equagéo 3.43:

1_ 0005 _0,005 (3.43)
r R(w+05) " h

A forga normal adimensional (v) ¢ definida pela seguinte equacao:
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= Ny (3.44)
Ac ' fcd

em que:

Ac:  éaareada secdo transversal do pilar;

fea: € a resisténcia caracteristica a compressdo de célculo do concreto (definida no item

3.1.2);

h: é a dimensdo da secdo transversal na diregdo considerada.

3.2.7.4 Método do pilar-padrao com rigidez k aproximada

Assim como para 0 método supracitado, 0 uso deste método é permitido apenas para
pilares com indice de esbeltez A < 90, com se¢do retangular constante e armadura simétrica e
constante ao longo de seu eixo. A ndo-linearidade geométrica também é considerada de forma
aproximada, supondo-se deformacdo senoidal da barra. Contudo, ando-linearidade fisica é
considerada atraves de uma expressao aproximada da rigidez (ABNT NBR 6118:2014).

O momento total maximo no pilar deve ser calculado a partir da majoracdo do momento

de primeira ordem.

ap M14,4 3.45
Msgor =———5—2= Miga (3.45)
1200,
Para o valor da rigidez adimensional k pode ser utilizada a Equacéo 3.46:
(3.46)

M
Kaprox = 32 <1 + S—hRX}:t>V

As variaveis an, Mida, h ¢ v s3o as mesmas definidas na subsecdo anterior. A variavel A
representa o0 indice de esbeltez do pilar. A norma cita ainda que, em processos de
dimensionamento, deve-se tomar Mrdtt = Msdwt. Em processos de verificagdo, em que a
armadura é conhecida, Mrd,ot € 0 momento resistente calculado com a armadura conhecida e

com Nd = Nsg = NRra.
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Nota-se que o calculo da rigidez adimensional k depende de MRrdtot, podendo ser
resolvido através de um processo iterativo. Geralmente, duas ou trés iteracfes sdo suficientes
(ABNT NBR 6118:2014). Para evitar o processo iterativo, deve-se substituir a Equacédo 3.46 na
Equacdo 3.45, obtendo uma equacdo de segundo grau que serve para calcular diretamente o

valor do momento fletor total, com Mg ot a0 invés de Ms 4 (ENCISO, 2010):

(3.47)

1 1
Myror” + <§h Ng— 2 RNy — aled,A> M g tot —g% hNyMigs =0

3.2.7.5 Momento minimo e envoltdrias de primeira e segunda ordem

Segundo a ABNT NBR 6118:2014, o efeito das imperfeicGes locais ou de
excentricidade acidental nos pilares e pilares-parede pode ser substituido, em estruturas

reticuladas, pela consideracdo do momento minimo de primeira ordem (Mid,min).
Mg min = Nq(0,015 + 0,03h) (3.48)

em que:

h: é a altura total da secdo transversal na direcdo considerada (em metros).

Vale salientar que, a este momento, sdo somados os momentos de segunda ordem. O
conceito de momento minimo foi induzido na versdo de 2003 da NBR 6118, advindo do ACI
318 (1995), que aborda que se 0s momentos atuantes no pilar séo muito pequenos ou nulos, o
projeto de pilares esbeltos deve-se basear sobre uma excentricidade minima, dada pela
consideracdo de um momento minimo (BASTQOS, 2015).

Ainda segundo a norma brasileira, para pilares de se¢do retangular, pode-se definir uma
envoltoria minima de primeira ordem, tomada a favor da seguranca, de acordo com a Figura
3.35.
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Figura 3.35 — Envoltéria minima de primeira ordem

Mg minyy= Mg (0,015 +0,035) M,
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T A -
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(Ervoltéria minima de 12 orderm)

Sando: Mg mim e Mig minyy 5 componentas em flexdo composta normal e
Mm,ml’n,xe Mm.min.v as componentes em flexdao composta obliqua

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)

A verificacdo do momento minimo pode ser considerada atendida quando, no dimensionamento
adotado, obtém-se uma envoltoria resistente que incorpore a envoltdria minima de primeira
ordem. Quando houver a necessidade de calcular os efeitos locais de segunda ordem em alguma
das direcOes do pilar, a verificacdo do momento minimo deve considerar também a envoltéria
minima com segunda ordem. A consideracao desta envoltdria minima com segunda ordem pode
ser realizada através de duas andlises a flexdo composta normal, calculadas de maneira isolada
e com momentos fletores minimos de primeira ordem atuantes nos extremos do pilar, em suas
direces principais (ABNT NBR 6118:2014).

Figura 3.36 — Envoltéria minima com segunda ordem

M
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P M;dmh.ﬂ
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Sendo: Md.mmhaxe Mdlumhwas componentes em flexao composta normal e
Md,tv\‘,mh,x e%.wm-n.}‘ as componentes em flaxao composta obliqua

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)
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3.3 CONCRETO DE ALTA RESISTENCIA

3.3.1 Considerac0es iniciais

O conceito de concreto de alta resisténcia (CAR) foi se modificando ao passar dos anos.
Na década de 50, os concretos com 35 MPa eram considerados de alta resisténcia. Ja na década
de 70, eles ja atingiam os 60 MPa. Nos anos 80 e 90, com o surgimento dos superplastificantes
e com a utilizacdo regular da silica ativa, os concretos chegaram a resisténcias na ordem de 100
MPa, e, atualmente, os concretos podem ser empregados com resisténcias superiores a 150 MPa
(AITCIN, 2000; TORRICO, 2010).

Para o ACI 363 (2010), concretos de alta resisténcia sdo aqueles que atingem resisténcia
especifica a compressdo de, pelo menos, 55 MPa aos 28 dias. Ainda segundo a norma, este
valor representa um estado de tensdo em que cuidados especiais Sd0 necessarios na sua
producdo e nas consideracGes de projeto.

A norma brasileira ABNT NBR 8953:2015 classifica os concretos estruturais (acima de

C20) em dois grupos de resisténcia: grupo | (C20 até C50) e grupo Il (C55 até C90).

Tabela 3.8 — Classificacdo em grupos das classes de resisténcia de concretos estruturais

oot | bt | camew |t
resisténcia compreiséo resisténcia cacom :reiséo
Grupoll MPa Grupo II e
c20 20 C55 55
C25 25 CB0 60
C30 30 C70 70
C35 35 c80 80
C40 40 coo 90
C45 45
C100 100
C50 50

Fonte: ABNT NBR 8953 (2015)

Segundo a ABNT NBR 6118:2014, para concretos do grupo Il de resisténcia, 0s
parametros de deformacéo especifica correspondentes ao patamar de escoamento e a ruptura do
concreto comecam a sofrer alteragdes, além de mudangas significativas nos diagramas de

tensdo-deformacao.
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Os processos e materiais utilizados para a obtencdo do CAR propiciam a evolugdo de
outros atributos, ndo somente a resisténcia. Devido a isso, Lima (1997) relata que o CAR
também pode ser considerado como um concreto de alto desempenho (CAD).

As acOes realizadas para o aumento da resisténcia do concreto visando o CAR,
caracterizadas principalmente pela diminuigcdo de agua na mistura e a escolha adequada dos
agregados provocam redugOes da porosidade da mistura e da fissuragdo interna inicial da sua
microestrutura do concreto. Tais fatos resultam em um maior acimulo de energia do concreto

antes da ruptura, diminuindo sua ductilidade e tornando-a repentina e fragil (TORRICO, 2010).

3.3.2 Materiais constituintes

Para Aitcin (2000), a selecdo dos materiais e a otimizagéo dos constituintes de um CAR
trata-se mais de uma arte do que de uma ciéncia. E a melhor forma de garantir a selecdo da
maioria dos materiais adequados é através de ensaios prévios de laboratdrios. Os materiais e
principios utilizados para a obtencdo dos concretos convencionais ndo s&o 0S mesmos para
serem aplicados na produgéo do CAR (TORRICO, 2010).

3.3.2.1 Cimento

O cimento é um aglomerante hidraulico obtido pela moagem do clinquer Portland ao
qual se adiciona, durante a operagéo, a quantidade necessaria de uma ou mais formas de sulfato
de célcio. Durante a moagem é permitido adicionar a esta mistura materiais pozolanicos,
escarias granuladas de alto-forno e/ou materiais carbonaticos (ABNT NBR 5732:1991). Torrico
(2010) complementou a definicdo da norma citando que o cimento é um p6 muito fino (as
particulas podem se hidratar totalmente quando sua dimensdo € menor que 10 um ou 0,01 mm)
que provem da moagem do clinquer, que é uma mistura de materiais calcarios (como rocha
calcaria e gesso), alumina e silica calcinada (encontrada nas argilas) a temperaturas proximas a
1450 °C, aproximadamente em proporcGes de 80% e 20%, respectivamente, possuindo
propriedades aglomerantes e aglutinantes.

O cimento Portland é o mais utilizado para a fabricacéo de concretos, incluindo os CAR.
Suas caracteristicas e quantidade numa mistura de CAR tém influéncia direta no produto final

(ACI 363, 2010). Ainda segundo a norma americana, a escolha do tipo de cimento Portland é
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extremamente importante para o CAR, devendo ser selecionado com base nas necessidades de

desempenho.
Os principais tipos de cimento Portland existentes no Brasil — que diferem entre si
conforme sua proporcdo de clinquer e sulfato de célcio, de material carbonatico e de adi¢Oes

como escorias, pozolanas e calcério — sdo resumidos na Tabela 3.9.

Tabela 3.9 — Tipos de cimento produzidos no Brasil

CoMmposicao (% em massa)
Tipo de i
. P . Clinguer Escoria Ml aterial i aerial Morma Bradleira
Cirnerto sigla gratlada . .
+ pozolanico | Carbon&ico ABNT
portland s de alto- = )
2 forno (E)
Comurn P | 100 - - - MBRS732:1991
CPI-% 09-05 1-5 - -
CPII-E 04-56 £-54 - 0-10
Cormpaosto CPII-2 94-76 - A-14 0-10 MBR11575:1991
CPII-F 94-90 - - 6-10
Alta Farno CP I B5-25 35-70 - 05 MBR5755-ER 205:1991
Pozolanico CP I 55-45 - 15-50 -5 MBRS736:1991
Ata
Resisténcia | CP%W-ARI 100-895 - - (IR MBRE7351991
Inicial

Fonte: Adaptada de ABCP BT-106(2002)

A Tabela 3.10 mostra, de forma simplificada, como os diversos tipos de cimento agem

sobre as argamassas e concretos de funcéo estrutural com eles constituidos.

Tabela 3.10 — Influéncia dos tipos de cimento nas argamassas e concretos

Tipo de cimento portland
P iedad [ Alla Resistent B Baixo Calor d
Tpredade OITILIM & Alto-Formo Paozolanico Resisténcia Reiier ranco R L-akr Ok
Composto Inicial aos Sulfatos| Estrutural Hidratago
Menor nos Menor nos Muito maior Menor nos
Resisténcia a Padrao primeiros dias | pimeiros dias nos Padrao Padrao primeiros dias e
COmpressao & maior no final (e maior no final| primeiros padrao no final da
da cura da cura dias cura
Calor gerado na
reacdo do cimento Padrao Menor Menor Maior Padrao Maior Menor
com a agua
Impermeabiidade Padrao Maior Maior Padrio Padrao Padrao Padrao
Resisténcia aos
agentes agressivos Padrao Maior Maior Menor Maior Menor Maior
(agua do mar e de
esgotos)
Durabilidade Padrao Maior Maior Padréo Maior Padrao Maior

Fonte: ABCP BT-106 (2002)
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Na Figura 3.37, a ABCP BT-106 (2002) apresenta a evolucdo da resisténcia média a
compressdo com o tempo para os diferentes tipos de cimento classificados no Brasil.

Figura 3.37 — Evolugdo média de resisténcia a compressdo dos distintos tipos de cimento
Portland
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o
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\
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dade (dias)
Fonte: ABCP BT-106 (2002)

3.3.2.2 Adic¢des minerais

Segundo Mehta e Monteiro (1994), os principais beneficios alcancados com as adi¢fes
minerais sdo ambientais, econdmicos e tecnoldgicos, sendo que neste ultimo, podem melhorar
a resisténcia a fissuracao térmica, a expansdo alcali-agregados e também ao ataque por sulfatos.

As adicOes podem ser classificadas em pouco reativas ou reativas mediante a sua acao
na microestrutura do concreto. As reativas, como a silica ativa, pozolanas, cinza de casca de
arroz, cinza volante e metacaulinita contribuem na formacao de silicato de célcio hidratado (C-
S-H). Se ap6s certo tempo ndo existir mais disponibilidade de célcio hidratado, as adi¢des
reativas atuam como um filer inerte, melhorando o conjunto fisicamente. As adi¢Ges pouco
reativas, proporcionam ao concreto uma estrutura mais compacta (sdo encapsuladas no interior
do concreto), sendo alguns deles: filers de calcario, quartzo, entre outros (TORRICO, 2010).

A adicdo mineral mais utilizada nos concretos € a silica ativa, também conhecida no
meio técnico como silica, silica volatilizada, fumo de silica condensada ou silica fume,
microssilica, entre outros (VANDERLEI, 1999). Conforme a ASTM C1240/93, silica ativa é
um material pozolanico de alta finura (didmetro médio de 0,2 um e massa especifica de 2220

kg/m3) composto basicamente de silica amorfa, produzida a partir de fornos de arco voltaico,
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como subproduto decorrente da obtencdo do ferro silico ou silicio metélico, que contém em sua
composi¢do quimica um percentual minimo de 85% de dioxido de silicio (SiO2). A reducéo de
quartzo a silicio em temperaturas de até 2000 °C produz vapor de SiO, que oxida e condensa,
em zonas de baixa temperatura, a particulas esféricas minusculas consistindo de silica ndo
cristalina, proporcionando uma altissima reatividade com os produtos decorrentes da hidratacéo
do cimento.

Torrico (2010) relata que a quantidade de silica ativa normalmente adicionada ao
cimento ou que o substitui esta entre 5% a 15%. Por ser um material extremamente fino — entre
50 a 100 vezes mais fino que o cimento —, precisa de uma maior quantidade de &gua para
proporcionar a mesma trabalhabilidade sem a silica, logo torna-se necessario o uso de
superplastificantes. O autor ainda afirma que a silica ativa possui acdes fisicas no concreto,
sendo que, no estado fresco, melhora a coesdo, reduz a exsudacao, reduz a segregacéo e melhora
0 empacotamento das particulas internas. Além disso, possui agdo quimica (pozolanica)
reagindo com o célcio hidratado (CH) (que ocupa até 25% do volume da pasta e é um cristal
com pequena resisténcia) para formar o C-S-H, aumentando suas propriedades de resisténcia e
durabilidade. Com adicdo da silica ativa no concreto, nota-se uma reducdo de CH e um

incremento de C-S-H, obtendo-se uma zona de transicao (pasta-agregado) mais coesa.

Figura 3.38 — Atuacdo da silica ativa na zona de interface entre a pasta e o0 agregado: a)
e b) Concreto sem silica ativa, antes e depois da hidratacéo; c) e d) Concreto com silica
ativa antes e depois da hidratacéo

agregado

a) b) c) d)
Fonte: Adaptada de Silva (2007)
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3.3.2.3 Adigdes quimicas

Aditivos quimicos sdo substancias que modificam as propriedades dos concretos através
de uma acdo quimica, fisica ou ambas. Os beneficios proporcionados por eles estdo
relacionados a eficiéncia ambiental, aumento da vida util do concreto e velocidade da
construcdo. Entre os principais aditivos quimicos, tem-se: o superplastificante, plastificante
retardador/acelerador de pega, incorporadores de ar, controladores de hidratagédo, expansores,
entre outros (BASF, The Chemical Company).

A funcdo dos aditivos quimicos € de alterarem as caracteristicas dos minerais ja
presentes na pasta, ao contrario dos materiais cimenticios suplementares, que consistem em
adicBes minerais a pasta de cimento do concreto (CALDARONE, 2009).

Os aditivos quimicos sdo muito utilizados na producdo de CAR. Além de serem
utilizados para a reducdo de agua e ajuste do tempo de pega da mistura, podem ser empregados
também para inibicdo da corrosdo, modificacdo da viscosidade e controle da contracdo (ACI
363, 2010). Segundo Vanderlei (1999), os aditivos fundamentais no caso de CAR sdo o0s
superplastificantes, pois sdo capazes de propiciar a obtencdo conjunta de trabalhabilidade
adequada com baixas relac@es agua/cimento. Em se tratando dos aditivos redutores de agua,
podem ser encontrados de diversas composi¢cdes e que contribuem para a melhoria de diversas
propriedades do concreto, no entanto, faz-se necessario a sua selecédo e definicdo dos teores a
serem empregados (TORRICO, 2010).

Normalmente a dosagem de superplastificante utilizada em CAR varia entre 0,5 a 2,5
do teor de sélidos do aditivo em relacdo a massa de cimento (AITCIM, 2000). Torrico (2010)
ainda afirma que a utilizacdo de quantidades adicionais de superplastificante (em relacdo a
dosagem correspondente ao ponto de saturacdo) ndo traz beneficios, pelo contrario, pode
ocasionar segregacao no concreto e retardamento da pega.

3.3.2.4 Agua de amassamento

Segundo Aitcin e Neville (1993), a relacdo &gua/cimento necessaria para hidratar o
cimento é 0,22, mas é preciso uma quantidade adicional para adequar a trabalhabilidade. A
qualidade da &gua de amassamento e de cura precisa cumprir as especificagdes da norma ABNT
NBR 15900-1:2009. Geralmente, a agua potavel proveniente da rede de abastecimento publico

é adequada ao emprego no amassamento de concretos.
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3.3.2.5 Agregados

Os agregados utilizados em concretos de alta resisténcia podem ser materiais naturais
(areia, pedregulho e pedra britada) ou artificiais (argila expandida). Podem ser classificados
como graudos e miudos, em funcdo da dimensdo maxima caracteristica dos graos, ocupando de
60% a 80% do volume do concreto e influenciando diretamente na resisténcia & compressao
deste mediante ao seu mddulo de deformacgdo longitudinal, granulometria, resisténcia a
compressdo do agregado, didmetro maximo caracteristico, modulo de finura, forma, textura
superficial, etc. (VANDERLEI, 1999).

Caldarone (2009) observa que agregados considerados adequados para concretos
convencionais ndo séo necessariamente bem adaptados para grande parte dos CAR. O processo
de selecdo de agregados para concreto de alta resisténcia estd relacionado ao equilibrio de
demanda de &gua e trabalhabilidade com a resisténcia desejada.

Conforme Gomes (1995), a escolha do agregado miudo ndo tem importancia
significativa para a obtencdo de altas resisténcias em concretos, pois estes agregados
apresentam resisténcia suficiente para o0 CAR. Para resisténcias de até 170 MPa, o agregado
miudo ndo influencia potencialmente na resisténcia do concreto, sendo que a areia quartzosa
normal bem graduada é suficiente para concretos até esse limite de resisténcia.

Dimens6es menores de agregados produzem concretos com maiores resisténcias, devido
as menores concentracdes de tensdes ao redor das particulas, que sdo causadas por diferencas
entre 0 modulo de deformacdo da pasta e do agregado (SILVA, 1995). Segundo o ACI 363
(2010), o agregado ideal deveria ser limpo, cubico, anguloso, 100% de agregado britado, com
um minimo de particulas lamelares e alongadas, uma vez que com essas caracteristicas, 0
agregado ird demandar de menos dgua na mistura.

Gomes (1995) também verificou que a maxima resisténcia atingida pelo concreto além
de estar relacionada com a resisténcia da rocha do agregado, pode também estar relacionada
com o seu resultado do teste de Abraséo Los Angeles. Segundo o autor, notou-se que quanto
menor era o percentual obtido no ensaio de Abrasdo Los Angeles do agregado graudo, maior
foi a resisténcia alcangada pelo CAR.

Lima (1997) constata que a superficie de ruptura nos corpos-de-prova de CAR (com
resisténcias a compressao superiores a 50 MPa) atravessa, na maioria dos elementos, o agregado
graudo, o que esta diretamente relacionado com o fato do fortalecimento da zona de transicé&o.
Mendes (2002) observou estatisticamente que existe um efeito significativo do tipo de agregado

graddo tanto na resisténcia a compressdo quanto no modulo de elasticidade do concreto, visto
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que, para os CAR, o agregado graudo deixa de ser considerado apenas um material inerte,
tornando-se um fator limitante da resisténcia, que passa a ser controlada pelas caracteristicas

fisicas, mecanicas e mineraldgicas.

3.3.2.6 Procedimentos de dosagem e mistura

Segundo Vanderlei (1999), entre os varios métodos de dosagem do concreto, os fatores
comuns entre eles séo: resisténcia desejada, idade do ensaio, tipo de aplicacdo, durabilidade
prevista, aspectos econémicos, ambiente, etc. Para obter maxima resisténcia a compressdo do
concreto, deve-se otimizar o desempenho de cada um dos componentes, considerando-se 0s
fatores de influéncia. Ainda segundo o autor, para a dosagem de um concreto, deve-se conhecer
um método de dosagem e observar: menor relacdo agua/cimento, caracteristicas de finura do
agregado miudo, escolha do agregado graddo, resisténcia a compressdo e modulo de
deformacéo longitudinal, consumo de aditivos minerais e quimicos. Em seguida, a partir de um
primeiro ensaio feito para uma dosagem, fazer ajustes do fator dgua/cimento, agregados e
outros, até obter-se a resisténcia e a trabalhabilidade necessaria e com menor consumo de
cimento.

Com relacdo a sequéncia de insercdo dos materiais, Lima (1997) usou a seguinte ordem:
1° - pedra britada + 20% de agua; 2° - cimento + 30% de agua; 3° - silica ativa; 4° - restante de
agua + aditivo; 5° - areia. O tempo total de mistura foi de 15 minutos.

Por sua vez, Ducatti (1993) utilizando equipamento de pouca eficiéncia para a mistura
dos materiais, seguiu a seguinte ordem de insercdo: 1° - mistura de todo o agregado graido com
0 cimento, a silica ativa, toda a 4gua e um terco da solucdo do aditivo superplastificante por
cerca de 10 minutos; 2° - colocacdo de toda a areia e 0s dois tercos restantes do aditivo,

misturando por mais 5 minutos.

3.3.3 Propriedades mecanicas

As propriedades mecanicas do concreto, tais como a relacdo tensdo-deformacdo, o
modulo de elasticidade e a resisténcia a tracdo, sdo obtidas através de ensaios de corpos-de-
prova cilindricos (ACI 363, 2010). A norma ainda salienta que, para concretos com resisténcias

convencionais, a resisténcia a compressao axial normalmente é obtida através da utilizacdo de
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corpos-de-prova cilindricos com 152 mm de didmetro x 305 mm de altura. Ja para os concretos
com resisténcia especifica superior a 55 MPa, as dimensbes frequentes sdo 102 mm de didmetro
x 204 mm de altura, devido a limitacdo da capacidade de maquinas de teste.

A norma brasileira ABNT NBR 5738:2003 especifica que os corpos-de-prova devem
ser cilindricos ou prismaticos. No primeiro caso, devem possuir altura igual ao dobro do
didmetro, devendo este dltimo ser de 10 cm, 15 cm, 20 cm, 25 cm, 30 cm ou 45 cm, com
tolerancias de medidas de 1% (para o diametro) e 2% para a altura. Ja no segundo caso, devem
ter secdo quadrada, com superficies lisas e livres de saliéncias, devendo ter comprimento de
pelo menos 50 mm maior que o vdo de ensaio e 50 mm maior que trés vezes a dimens&o do
lado da secéo transversal do corpo-de-prova, sendo que a dimenséao transversal minima deve
ser de 150 mm, com tolerancias inferiores a 2% e nunca maiores que 2 mm. Atendendo a estas
especificacbes, a ABNT NBR 5739:2007 relata o ensaio de compressdo em corpos-de-prova
cilindricos e cita que a relacdo altura/didmetro (h/d) nunca deve superar o valor de 2,02. Caso
a relacdo seja inferior a 1,94, deve-se efetuar correcdes através da multiplicacdo da forca por

um fator de correcdo que depende da relacdo h/d.

3.3.3.1 Modulo de elasticidade

A norma ABNT NBR 6118:2014, apds ser atualizada, alterou as formas de calculo do
maodulo de elasticidade. Quando ndo obtiverem resultados através do método de ensaio previsto
na ABNT NBR 8522:2008, deve-se calcular o valor do médulo de elasticidade tangente inicial

(aos 28 dias) usando as expressoes:

. Para concretos das classes C20 até C50:
Eei=a;.5600 [f, (3.49)
° Para concretos das classes C55 até C90:

1/3 (3.50)
E,;=215.10° .a; (% + 1,25>
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sendo que:

ag. € um coeficiente dependente do tipo de rocha que se origina o agregado graudo do
concreto. Tem valores de 1,2 para basalto e diabasio; 1,0 para granito e gnaisse; 0,9 para
calcario e 0,7 para arenito.

E.i e fek: dados em MPa.

O modulo de elasticidade secante (Ecs) utilizado nas analises elésticas para determinagao
de esforcos solicitantes e verificacdo de limites de servico, deve ser calculado pela Equacéo
3.51:

Es=a;.Eg (3.51)
sendo que:
Qi é um coeficiente dependente da resisténcia caracteristica a compressédo do concreto (fcx),
calculado pela Equacédo 3.52:
3.52
ai=0,8+0,2.%s1,0 (352)

3.3.3.2 Diagrama tenséo-deformac@o (c x €)

A ABNT NBR 6118:2014 apresenta que, para tensdes de compressao menores que 0,5
fc, pode-se admitir uma relacdo linear entre tensées e deformacdes, utilizando-se o valor do
maodulo de elasticidade secante (Equacdo 3.51). Para analises no estado-limite ultimo (ELU), é
possivel utilizar o diagrama tensdo-deformacdo idealizado (conhecido como diagrama

parabola-retangulo), conforme a figura a seguir.



Figura 3.39 — Diagrama tensdo-deformacao idealizado
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Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)
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Os valores a serem adotados para os parametros gc2 (deformacdo especifica de

encurtamento do concreto no inicio do patamar plastico) ¢ ecu (deformacdo especifica de

encurtamento do concreto na ruptura) séo separados em dois grupos:

. concretos de classes até C50:
Ecp = 2,0 %o

€ = 3,5 %o

. concretos de classes C55 até C90:

£z = 2,0 %o + 0,085 %o . (f,, — 50)**°

Ecu = 2,6 %0 + 35 %o . [(90 — £, )/100]"

(3.53)

(3.54)

Conforme a norma, esse diagrama pode ser substituido pelo retangulo de profundidade

y = Ax (também chamado de retdngulo equivalente), em que o parametro A pode ser tomado

como:

° concretos de classes até C50:
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. concretos de classes C55 até C90:
A=10,8—(fo —50)/400 (3.55)

A tensdo constante atuante até a profundidade y pode ser tomada como sendo: acfcd, N0 caso da
largura da secdo, medida paralelamente a linha neutra, ndo diminuir a partir desta para a borda

comprimida; e 0,9 acfcq NO caso contrario. Sendo o definido como:

. concretos de classes até C50:
a. = 0,85
. concretos de classes C55 até C90:
a. =0,85. [1,0 — (fck — 50)/200] (3.56)

O diagrama retangular pode ser exemplificado conforme a Figura 3.40, expressa por

Pinheiro (2007) que ilustra o caso de concretos até C50.

Figura 3.40 — Diagrama retangular

Diagrama Diagrama
Parabola-reténgulo Retangular
8 ~1=0,35% G:d 0 ’B5Tcd

- . X 0,8x
)&@

P |
Corte lateral &

Fonte: Adaptado de Pinheiro (2007)

Destaca-se o fato que, na versdo anterior a atualizada, ndo havia distin¢@es para o calculo
dos parametros &2 € gcu de acordo com a resisténcia caracteristica a compressdo do concreto,
portanto eram valores iguais para ambas as classes de concreto.

Para tensdes de tracdo, a norma relata que, para o concreto ndo fissurado, pode ser

adotado o diagrama tenséo-deformacéo bilinear, conforme indicado na Figura 3.41:
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Figura 3.41-Diagrama tensdo-deformacdao bilinear de tracdo
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Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)

O comportamento tensdo-deformacdo do concreto € influenciado, principalmente, pela
rigidez relativa da pasta e agregados, e também pela forca de unido da zona de transi¢do — entre
pasta e agregado gratdo (CALDARONE, 2009).

Quando comparado com o concreto de resisténcia convencional, a parte ascendente da
curva tensdo-deformacdo € mais linear e mais ingreme para o CAR. Para o trecho descendente,
a curva também apresenta uma maior taxa de variacdo para 0 CAR (ACI 363, 2010). Tal fato
demonstra a perda de ductilidade dos concretos de alta resisténcia, passando a apresentar

caracteristicas de ruptura repentina e fragil em virtude do aumento da resisténcia a compressao.
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Figura 3.42-Diagramas tensdo-deformacao para diferentes classes de resisténcia
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Fonte: CEB-FIP (1990)

3.3.3.3 Coeficiente de Poisson

Ao aplicar-se uma forca axial sobre uma peca de concreto, surge uma deformacao
longitudinal na diregdo da carga e, simultaneamente, uma deformacéo transversal com sinal
contrario. A relacdo entre a deformacdo transversal e a longitudinal é denominada coeficiente
de Poisson (PINHEIRO, 2007).

Figura 3.43 — Deformagdes longitudinais e transversais

Fonte: Pinheiro (2007)

A ABNT NBR 6118:2014 exp0e que, para tensdes de compressao menores que 0,5 fc

(resisténcia a compressdo do concreto) e tensdes de tracdo menores que fe (resisténcia do
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concreto a tracdo direta), o coeficiente de Poisson pode ser tomado igual a 0,2, sem distin¢ao
entre o concreto de resisténcia convencional e o CAR.

Caldarone (2009) cita que, baseado em dados obtidos para 0 CAR, o coeficiente de
Poisson deste dentro do limite elastico de deformacgdo comporta-se de maneira similar quando
comparado ao concreto convencional. Logan et al. (2009) ensaiaram concretos de resisténcias
a compressao entre 69 e 124 MPa e concluiram que é razodvel utilizar 0,2 como coeficiente de

Poisson para o0 CAR até a resisténcia de 124 MPa.

3.4ESTUDOS ANTERIORES — ANALISES DE ESTABILIDADE GLOBAL DE EDIFICIOS
/ CONCRETO DE ALTA RESISTENCIA

3.4.1 Wordell (2003): Avaliacdo da instabilidade global de edificios altos

Wordell (2003) avaliou 4 edificios (entre 15 e 22 andares) e, através de um deles,
concluiu que os momentos finais (primeira e segunda ordem) obtidos através do processo
simplificado (esfor¢os de primeira ordem majorados pelo parametro y;) sdo plenamente
satisfatorios, ficando sempre maiores que 0s obtidos atraves do processo P-Delta. Também foi
possivel observar que as cargas verticais ndo acompanham os valores indicados pelo majorador
Yz, O que ja era esperado, pois as cargas verticais ndo sdo afetadas pelos efeitos de segunda
ordem.

Ao analisar um exemplo em que continham pilares parede, o autor corroborou a
assertiva feita pelos professores Franco e Vasconcelos de que a classificacdo das partes da
estrutura (em contraventadas e de contraventamento) ndo tem sentido, pois cada elemento
participa em grau maior ou menor no travamento e na estabilidade da estrutura, conforme sua
influéncia.

Em outra analise, o autor alterou as posi¢des dos pilares parede a fim de se obter uma
estrutura assimétrica para andlise da rotacdo dos pavimentos. Sendo assim, concluiu que a
corrente consideracdo dos projetistas estruturais em desprezar a inércia a tor¢do dos elementos

do portico ndo traz prejuizos a analise estrutural.
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3.4.2 Moncayo (2011): Andlise de segunda ordem global em edificios com estrutura de

concreto armado

Conforme Moncayo (2011), pelo fato do concreto possuir comportamento nao-linear,
as nao-linearidades fisica e geométrica devem ser consideradas para que se obtenham bons
resultados condizentes com o comportamento real da estrutura. Em seu trabalho, o autor ensaiou
7 edificios no programa CAD/TQS (2 deles com 14 pavimentos, outros 4 com 10 pavimentos
e 1 com 22 pavimentos), todos com fck = 25 MPa, para avalia-los quanto a estabilidade global
e efeitos de segunda ordem.

Atraves dos resultados obtidos, Moncayo (2011) concluiu que a utilizagdo apenas de y;
como majorador de esforcos para obtencdo dos esforcos de segunda ordem geram resultados
muito melhores que o emprego de 0,95 y,. Também pode concluir que a utilizacdo de nlcleos
rigidos em edificios de 10 pavimentos foi um exagero com relacdo a estabilidade do edificio,
pois apenas os porticos formados por vigas e pilares ja eram suficientes, ou seja, nucleos rigidos
ndo sdo necessarios para garantir a estabilidade de edificagdes consideradas “baixas”. Ainda
concluiu que, ao se considerar a ndo-linearidade fisica aproximada, com rigidez 0,7 EIl para
vigas e pilares (assim como recomendava a versao da ABNT NBR 6118:2007), as estruturas
tendem a ficar mais rigidas, podendo resultar em estruturas de nds fixos ao invés de nds moveis,

permitindo a dispensa da analise de segunda ordem.

3.4.3 Torrico (2010): Anélise tedrica e experimental do comportamento de pilares esbeltos

de concreto de alta resisténcia, considerando a ductilidade

Em sua tese, Torrico (2010) investigou o0 comportamento de pilares esbeltos de concreto
de alta resisténcia confinados por estribos e submetidos a forca excéntrica, ou seja, pilares
submetidos a flexo-compressdo normal. O autor realizou 12 ensaios de pilares com esbeltez
mecanica no valor de 92, nos quais estudou trés parametros: a excentricidade da forca, a taxa
volumétrica de armadura transversal e a resisténcia do concreto; além de ensaiar seis pilares
curtos de se¢do quadrada submetidos a compressdo centrada para avaliacdo da ductilidade.

Com relacgdo aos pilares curtos, o autor concluiu que mesmo para espagamento entre
estribos de 5 cm, a secéo resistente dos pilares de concreto de alta resisténcia e de resisténcia
convencional corresponde a toda a segdo transversal e que, possivelmente, para taxas

volumeétricas maiores de armadura transversal ou espagamento entre estribos menores, 0
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cobrimento ndo faga parte da sec¢éo transversal do pilar, mas a perda do cobrimento precisa ser
compensada por um confinamento eficiente. Ele também afirmou que para considerar o
confinamento em concretos de alta resisténcia, 0s espacamentos entre estribos tém que ser
menores quando comparados com as estruturas de concreto convencional ou o arranjo da
armadura transversal e longitudinal precisa ser mais bem estudado, sendo que a maneira de
obter confiabilidade nos resultados é atraves do indice de ductilidade, que serve para qualquer
tipo de concreto.

Em se tratando dos pilares esbeltos, o autor verificou que nestes a ruina ocorreu por ter
atingido o ponto limite do equilibrio instvel, em virtude da elevada esbeltez. A ruina por
instabilidade dos pilares gera uma curva forga-deslocamento com um ramo poés-pico instavel.
Para os pilares com qualquer tipo de concreto e com excentricidades de forca fora do nucleo da
secdo transversal, Torrico (2011) constatou que a ruina ndo é subita, mas nos pilares sob
compressdo simples ou com excentricidade de forca dentro do ndcleo da se¢do e composto por
CAR, caso em que a compressdo prevalece, a ruina normalmente é brusca. Ainda concluiu que,
considerando que o confinamento adquire importancia apos a perda do cobrimento, para pilares
esbeltos a importancia do confinamento corresponderia a pilares com pequena excentricidade
de forca, j& que os pilares com excentricidades maiores geralmente tém comportamentos ducteis
mesmo no caso de maiores espagamentos entre estribos. Tedrica e experimentalmente, o autor
também observou que ao diminuir o espagamento entre estribos, houve um ganho na resisténcia
do pilar da seguinte maneira: para os pilares com excentricidade de forca de 12 mm, o ganho
relativo foi maior que para os que tinham excentricidade de 30 mm; para os pilares com
concreto de menor resisténcia, o ganho relativo de resisténcia foi maior, em decorréncia da

maior deformabilidade lateral.

3.4.4 Noriega (2011): Comportamento de pilares esbeltos de concreto de alta resisténcia

sob flexdo composta reta e obliqua

Noriega (2011) ensaiou oito pilares com secdo transversal de 25x15 cm e comprimento
de 300 cm, compondo duas séries de quatro pilares cada uma, sendo que, na primeira serie a
resisténcia a compressdo do concreto foi de 40 MPa (ensaiados a flexdo composta obliqua) e
na segunda série foi de 70 MPa (ensaiados a flexdo composta reta). Em cada série, a variavel

foi a taxa de armadura longitudinal que assumiu os valores de 1,3%, 2,1%, 3,2% e 4,3%. A
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ruptura dos pilares ocorreu devido ao esmagamento do concreto na face mais comprimida e o
posterior encurvamento das barras longitudinais entre os estribos, na regido central do pilar.

O autor comparou seus resultados experimentais com os obtidos pelos métodos do pilar-
padrdo com curvatura aproximada e pilar-padrdo com rigidez k aproximada, contidos na ABNT
NBR 6118:2003. Desta forma, concluiu que os valores das excentricidades de segunda ordem
obtidos pelo método do pilar-padrdo com curvatura aproximada sdo proximos aos reais no caso
de pilares submetidos a flexdo composta reta e obliqua, enquanto que o método do pilar-padréo
com rigidez k aproximada ¢ contra a seguranga na maioria dos ensaios de pilares submetidos a

flexdo composta reta.
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4 METODOLOGIA

A metodologia empregada consiste, inicialmente, em pesquisas bibliograficas referentes
a estruturas dimensionadas com o CAR, dando enfoque aos pilares, e também em normas
vigentes que tratam do assunto, assim como a ABNT NBR 6118:2014 que seré a base do estudo.
Com o proposito de analisar a influéncia do aumento da resisténcia caracteristica a
compressdo dos pilares na deformabilidade, nos parametros de estabilidade global e também
no consumo de material e mado de obra empregada de um edificio residencial de maltiplos

pavimentos, o segmento pratico deste estudo pode ser pautado em alguns topicos.

4.1 MODELAGEM ESTRUTURAL

A concepcdo estrutural sera efetuada utilizando o programa CAD/TQS 18 desenvolvido
pela TQS Informatica Ltda. O edificio a ser estudado foi fornecido por um escritorio de projetos
estruturais de Maring4 — PR, portanto, trata-se de um edificio real. Ele é composto por um
pavimento térreo, dezesseis pavimentos tipo, barrilete e caixa d’agua, totalizando 61,75 metros
de altura, acima do nivel do solo. O pavimento tipo do referido edificio é mostrado em planta
baixa na Figura 4.1, totalizando uma érea de 8.741,19 m2. Um corte esquematico da estrutura é
mostrado na Figura 4.2.



Figura 4.1 — Planta baixa do edificio
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Figura 4.2 — Corte esquematico do edificio
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Fonte: Autor (2016)

Optou-se por fazer a concepgao estrutural sem contemplar as escadas e as fundacdes
para ndo fugir do intuito desta pesquisa, visto que estes elementos estruturais ndo passariam por

otimizagdes e nem influenciariam diretamente na estabilidade global da estrutura.

4.1.1 Caracteristicas do modelo

Para uma andlise estrutural mais condizente com a realidade, o edificio sera modelado
no programa em Modelo 1V, isto €, um modelo de vigas e pilares compondo o portico espacial,
com o efeito de diafragma rigido das lajes devidamente incorporado. Neste modelo, os efeitos
das acdes horizontais e verticais nas vigas e pilares serdo calculados com o portico espacial.
Por sua vez, as lajes irdo interagir com o portico espacial através da transferéncia dos esforcos
nas barras que comp&em a respectiva grelha de discretizacdo da laje como cargas concentradas
nas vigas, fazendo com que essa distribuicdo de esforcos seja realizada de forma bastante

realista, conforme ilustrado na Figura 4.3.



94

Figura 4.3 — Modelo estrutural 1V
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Fonte: TQS Informatica Ltda.

No CAD/TQS, é realizado um ajuste na rigidez axial dos pilares simulando o efeito
construtivo do edificio. Esta consideragdo somente € levada em conta para 0s casos de
carregamento referentes as cargas verticais, e fazem com gue os esforcos finais obtidos sejam

realistas em virtude da consideracgao dos carregamentos sequenciais.

Figura 4.4 — Simulagdo aproximada do efeito construtivo
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Fonte: TQS Informética Ltda.

O edificio foi modelado considerando a classe de agressividade Il — moderada, por se

tratar de um empreendimento urbano.
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Figura 4.5 — Classe de agressividade
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Fonte: Autor (2017)

O modelo ELU utilizado para obtencdo dos esfor¢os necessarios ao dimensionamento e
detalhamento dos elementos estruturais considerou os coeficientes de nao-linearidade fisica de

maneira aproximada, conforme indicados no item 15.7.3 da ABNT NBR 6118:2014:

- |ajeS (El)sec = 0,3 Ecilc
- VigaSZ (El)sec = 0,4 ECiIC
- pllal‘es (El)sec = 0,8 Ecilc

Os modulos de elasticidade inicial e secante, assim como o coeficiente oE (variavel de

acordo com o agregado utilizado) sdo apresentados na Tabela 4.1:



Tabela 4.1 — Médulos de elasticidade

fck (MPa)

aE

Ecs (tf/m’)

Eci (tf/m?)

35

1,0

2816054

3313005

40

1,0

3010488

3541751

45

1,0

3193105

3756594

50

1,0

3365828

3959798

55

1,0

3530110

4153071

60

1,0

3687080

4337741

65

1,0

3837635

4514864

70

1,0

3982502

4685296

75

1,0

4122281

4849742

80

1,0

4257473

5008792

85

1,0

4388503

5162945

90

1,0

4515732

5312626

Fonte: Autor (2017)
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O modelo ELS foi utilizado para analise dos deslocamentos, sendo consideradas as

inércias brutas para os elementos estruturais.

4.1.2 Agoes

4.1.2.1 Vento

Para o célculo do vento atuante na estrutura utilizou-se a Equacdo 3.1, considerando

incidéncia perpendicular as fachadas. Logo:

e V,=45m/s para a regido de Maringa — PR;

e S1=1,00, pois o edificio foi projetado para um terreno plano ou fracamente acidentado;

e S; =1,02, segundo a Tabela 4.4, sendo que o edificio se enquadra na classe C de

dimensoes (edificacdo que exceda 50 metros) e categoria IV de rugosidade do terreno

(terrenos cobertos por obstaculos numerosos e pouco espacados, em zona florestal,

industrial ou urbanizada, em cota média de topo dos obstaculos de 10 metros);

e S3=1,00, sendo que se trata de um edificio residencial.

Para o calculo dos coeficientes de arrasto, calcularam-se os indices l1/l, e h/l1. Para os

ventos na diregdo 0°/180°:

e h/l1 =343,



e |i/1,=0,60.

Com os indices e 0 &baco da Figura 4.2, tem-se o coeficiente de arrasto C, = 1,10.

Jé& para os ventos na direcdo 90°/270°:

e h/l;=2,06;
e i/, =1,67.

Com os indices e 0 abaco da Figura 4.2, tem-se o coeficiente de arrasto C, = 1,32.

Figura 4.6 — Configuracdes de vento no programa CAD/TQS

& Dados do edificio: Projeto ProjModelo-Dissertagio

ANNNRRANRARRANRRNN
i

Atualizar Dwg Salvar Dwg

£

]

OO O OOy

&la|

BETRIE IR

al@
|

4.1.2.2 AcOes nas lajes
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53 - Fator estatistico 1.00
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Fomeqa as varidveis para célculo de vento conforme a nomma ou especifique valores especiais ou de ensaio

no item "Excentricidades”.

Angulo |C.A. |DefCot [cCotini
1] S0 1.32|Ngo 0
2| 270 1.32|Ngo 0
3| 0 1.1/ NSo 0
4 180 1.1 N3o 0

|Cosficiente de arrasto nesta diregio

| Apagar

Inserir

| Calcular CAs ‘

Tabelas de excentricidades e forgas impostas

Excentricidades do caso selecionado |

Camegar tabelas de tinel de vento |

™ Forgas impostas no sistema global
[ Inverter o sinal das forcas impostas

Fonte: Autor (2017)

Ok Cancelar
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O programa utilizado possui um banco de dados de cargas previamente cadastradas.

Desta forma, para as lajes (tanto maci¢cas quanto nervuradas), foi utilizada uma carga

denominada “APART1”, que representa 1,00 kN/m2 (0,10 tf/m2?) de carga principal ou

permanente e 1,50 kN/m2 (0,15 tf/m?) de carga acidental.
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Figura 4.7 — Cargas nas lajes

Identficagdn _Secdo/Carga ] Modela ] Grelha ] Temper/Retragio ] Detalhamenta ] Catalogadas
Definigdo de carregamentos *

= Caso/C
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In&
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Vo Q

Inzerit Apagar Caso |DDU1— TODAS - Todas permanentes e acidentais dos pavimentos j

Rebal [Esta & a lista de tipos de caigas. que pode ser editada no gerenciador CAD /Fomas.
atraveés do comando "Editar, Tipos de cargas'”.

== Cancelar
0K Cancelar

Fonte: Autor (2017)

4.1.2.3 Acdes nas vigas

Para as vigas, langcaram-se as cargas distribuidas linearmente — representando a vedacgao
de alvenaria, denominada “TJVAZI15” —, representando 1,80 kN/m?2 (0,18 tf/m?) de carga
principal ou permanente, sendo varidvel conforme os pavimentos, pois possuem alturas

distintas, conforme mostrado na Tabela 4.2.
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Figura 4.8 — Cargas nas vigas

dertificacio | Insergo Secfo/Carga ] Mcdelo] Interseccies ] Temper/Retracdo | Detalhamento ]

Definigde de carregamentos X
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Esta & alista de tipos de cargas, que pode ser editada no gerenciador CAD/Formas,
através do comanda "Editar, Tipos de cargas”.

ok | Cancelar |

oK Cancelar
Fonte: Autor (2017)

Tabela 4.2 — Alturas dos pavimentos

Pavimento Altura (m)
Caixa d'agua 3,98
Barrilete 3,57
Tipos (16x) 3,15
Térreo 3,80

Fonte: Autor (2017)

4.2 DIMENSIONAMENTO PREVIO

Primeiramente, apds o lancamento e caracterizacdo total da estrutura, foi feito o
dimensionamento das vigas, lajes e do ndcleo rigido para um concreto de resisténcia
caracteristica a compressao (fc) de 35 MPa. Sendo assim, estes elementos estruturais tiveram
suas dimensdes fixadas a fim de avancar para um estudo detalhado dos pilares.

Os pavimentos do edificio sdo compostos por lajes macicas e nervuradas de se¢do

trapezoidal, sendo que estas Ultimas abrangem a maior parte da estrutura.
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Figura 4.9 — Planta baixa com designacao das lajes

Fonte: Autor (2017)

A Figura 4.10 ilustra as dimensdes de capa, altura e tamanho médio das nervuras e
espacamentos das lajes nervuradas.

Figura 4.10 — Caracteristicas das lajes nervuradas

Espagamemol‘ SUperior
Capa T T T e T I:l I:l
Alctlura | Tamanha | =
E] o= =i .
nerura Eyl medio K =
HEspaqamemo °

inferior hatizortal 44—+

Laje nervurada de secdo trapezoidal

Capa Altura da  Enchimento
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10 21 0

Dimensdes de fomas:  Honiz Vertical

Tamanho média ’5D— IBD— cm
Espagamento guperior "IS— |1E— om
Espagamento inferior ’15-— |15— cm

Fonte: Autor (2017)
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4.3 OTIMIZACAO DAS SECOES DOS PILARES

Nesta etapa do estudo, apds o pré-dimensionamento da estrutura e fixadas as dimensdes
de vigas, lajes e do ndcleo rigido, foram analisados os esforcos solicitantes nos pilares do
pavimento térreo, pois estes sdo 0s que suportardo as maiores cargas do edificio. Vale ressaltar

que todos os pilares contidos na estrutura sdo submetidos a flexdo obliqua.

Figura 4.11 — Vista 3D do edificio
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Fonte: Autor (2017)

Deste modo, estes pilares foram estudados isoladamente, através do sistema CAD/Pilar
do CAD/TQS, buscando otimizar as se¢des transversais conforme variou-se a resisténcia a
compresséo do concreto. O intuito foi variar o fek dos pilares em uma razdo de 5 MPa, iniciando
em 35 MPa e indo até 90 MPa enquanto as se¢Ges transversais foram otimizadas fixando as
larguras em 25 cm e reduzindo as alturas de forma iterativa, a fim de se aproveitar ao maximo
a secdo transversal considerando o fck analisado e a envoltdria de momentos resistentes do pilar.
O método iterativo consistiu em reduzir as alturas na ordem de 5,00 cm, efetuando o
processamento global da estrutura a cada reducdo, até o programa CAD/TQS exibir uma
mensagem de erro alertando que ndo havia possibilidade de dimensionamento deste elemento,
conforme a Figura 4.12. Deste modo, a altura final de cada pilar é a altura da Gltima iteracdo

antes do programa impossibilitar o dimensionamento.



Figura 4.12 — Mensagem de erro de dimensionamento

B8 Visualizador de Erros - Edificio ProjModelo-Dissertagao-Seg_Lancamento - TESTES

T | O [ | P
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=** GRAVE: PILAR SEM DIMENSIONAMENTO,
i} Pilar | *** GRAVE: PILAR SEM DIMENSIONAMENTO.
=** GRAVE: PILAR SEM DIMENSIONAMENTO.
== GRAVE: PILAR SEM DIMENSIONAMENTO,
=*% GRAVE: PILAR SEM DIMENSIONAMENTO.
=** GRAVE: PILAR SEM DIMENSIONAMENTO,

O: PILAR SEM DIMENSIONAMENTO.
STSTEMR- CAD/Bilar
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&-Indice de Esbeltez alto para o lance. Dode ser que o lance tenha pé-dire
informagic nos dados de entrads e nos relatérios emitidos pelo Cad/Pilar.
Tome ums cu mais decisdes para = corregdo dos tépicos acims e reprocesse o

Fonte: Autor (2017)
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A envoltoria de momentos resistentes determina o limite de dimensionamento para um

pilar, sendo que, as solicitacbes no mesmo — tanto na base (representado pela letra B) quanto

no topo (representado pela letra T) — devem estar inseridas dentro da envoltdria, caso contrario,

haveréa ruptura no elemento estrutural.

Figura 4.13 — Envoltoria de momentos resistentes

= Andiise de uma seqdo submetida 3 flexdo Smples 00 composta, normai ou obifqus

Dados  ELU| Curve de ndmacho N Me. My | ELU| Dagrana N M. 1A | ELUJ Curva de interagSoN. N | ELS] TensSo nas smeadurs

Vi
% LN + deboraactas
v Seghonohndn

op———

Angdo [10D

Gerar relatieis

\o4 v - MoReria s (COBCTEm @ MX
/ FT:‘J_: 4 0,
/ B v B -
] -l
10 )
e (R0
10 | 0w
HED | Es0®a
HE 1 Fooco
| o |
| -

Proteneio (Armachras & Material)

Fonte: Autor (2017)
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Alguns pilares também podem ter seu dimensionamento limitado pela envoltéria de
momentos minimos, conforme a ABNT NBR 6118:2014. No programa, essa envoltoria €
delimitada por uma elipse amarela, conforme a Figura 4.14. Desta forma, sO sera possivel o

dimensionamento do pilar caso a envoltoria de momentos minimos esteja inserida na envoltoria
de momentos resistentes do pilar.

Figura 4.14 — Envoltéria de momentos resistentes e momentos minimos

& P4/ Lance 1 - Anilise dos efeitos LOCAIS de 2a. ordem em pilar (Pilar-padrdo acoplado a diagraras N,M,1/r)

Arquivo  Exibir Informagfes Resultados  Visualizar  Recalcular

gj ﬁj Pd|Py| "|CH P IiEragSn: 01 :Iﬂ Vd|£>§ TF"|/F'Z ﬂ§|$“”|’ﬂz| EIy‘EIz| E',.IEL\

Caso: | 29 - ELU1/ACIDCOMB/PP_V+PERM_Y+0.8ACID_V+VENTL :IZ +. | Situagdo do caso: |pASSOU

Curva de interacdo

Fonte: Autor (2017)

Destaca-se que os pilares que foram modificados tém secdo transversal constante ao
longo de toda sua altura, para simplificar a interpretacdo e analise dos resultados.

As dimensoes iniciais dos pilares, segundo o projeto estrutural utilizado, sdo mostradas
na Tabela 4.3.
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Tabela 4.3 — Dimens0es dos pilares

Pilar Largura fixa (cm) Altura (cm)
P1 25,00 150,00
P2 25,00 200,00
P3 25,00 220,00
P4 25,00 200,00
P5 25,00 150,00
P6 25,00 150,00
P9 25,00 150,00
P10 25,00 150,00
P11 25,00 150,00
P12 25,00 150,00
P13 25,00 220,00
P14 25,00 280,00
P15 25,00 220,00
P16 25,00 150,00

Fonte: Autor (2017)

Os pilares P7 e P8 sdo os ndcleos rigidos e, como mantiveram-se com sec¢des
transversais constantes, ndo estdo contidos na tabela acima. Escolheu-se por fixar as dimensdes
dos nucleos rigidos pois sdo elementos de contraventamento (pilares-parede) com funcéo de
receber os esforgos das caixas dos elevadores e pouco poderia ser modificado nestes elementos
com relacdo as se¢Bes transversais, pois influenciaria diretamente na arquitetura do edificio e
poderia prejudicar as analises dos pilares, devido a redistribuicdo de esfor¢os. Logo, mantendo-
se estes elementos com dimensdes fixas, os resultados obtidos e as andlises ficam sendo
puramente dos pilares.

Dos pilares da tabela, apenas o P2, P3, P4, P13, P14 e P15 nascem no térreo e morrem
no barrilete, sendo que os demais morrem no ultimo tipo.

Vale salientar que as dimensdes dos pilares mostradas na Tabela 4.3 foram definidas
pelo projetista que elaborou o projeto original, assim como a resisténcia inicial de todos os
elementos estruturais que ficou definida em fck = 35 MPa. Sendo assim, primeiramente foi feita
a otimizagdo na resisténcia inicial de fek = 35 MPa e, em seguida, nas demais resisténcias. Como
o enfoque do estudo é a otimizacdo de elementos estruturais, mais especificamente de pilares,
definimos trabalhar com o fa« = 35 MPa otimizado sendo parametro de comparacdo de
resultados com os demais, pois sendo somente esta resisténcia ndo passaria por otimizagoes,

comprometendo a interpretacdo dos resultados obtidos.
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4.4 ANALISE DOS RESULTADOS

Sendo assim, foi realizada uma analise dos resultados obtidos e comparagdes acerca da
influéncia das reducdes das secOes transversais e do aumento do fc dos pilares nos parametros
de estabilidade global e na deslocabilidade horizontal do edificio.

Também foi efetuado um estudo quantitativo de trés dos principais materiais
empregados na obra: concreto, aco e madeira, que possibilitou a elabora¢do de um estudo de
impacto econémico da otimizagdo na estrutura como um todo. Foram feitas algumas anélises

acerca do exposto:

o Deformabilidade horizontal de topo e entre pisos do edificio para cada fex;

o Parametros o, yze FAV1 para cada fe;

o Area total dos pilares para cada fe;

o Volume de concreto, massa de aco e area de férmas para cada fe;

o Custos de concreto, aco e formas para cada fck;

o Custos totais para cada fc considerando os materiais utilizados e a méo de obra

empregada;
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5 RESULTADOS

Assim como mencionado no item 4 — Metodologia — deste estudo, todos os elementos
estruturais do edificio foram primeiramente caracterizados com fcx = 35 MPa, sendo que esta
resisténcia caracteristica & compressao foi fixada para as vigas, lajes e 0s ndcleos rigidos, ao
passo que, para os pilares, tal resisténcia variou na ordem de 5 MPa até atingir 0 maximo
estabelecido de 90 MPa. Fixou-se as larguras dos pilares em 25 cm, enquanto as alturas das
secdes transversais foram sendo reduzidas de forma iterativa. O objetivo foi encontrar a secao
otimizada de cada pilar, ou seja, a menor altura possivel para o fck analisado. A estrutura passou
por um processamento global a cada iteragdo e, posteriormente, foram feitas analises dos
parametros de estabilidade global, deslocabilidade horizontal de topo e entre pisos do edificio
e também andlise individualizada dos efeitos locais de segunda ordem pelo método do pilar-
padrdo acoplado aos diagramas N, M, 1/r através do CAD/Pilar.

A Figura 5.1 representa um exemplo da analise local dos pilares, em que o programa
fornece uma tabela de solicitacdes de esforcos separados por casos de carregamentos. Na aba
“Status” ¢ possivel ver se o pilar passou ou se houve ruptura em algum caso de carregamento,

devendo, neste caso, redimensionar a se¢éo transversal.

Figura 5.1 —Solicitacdes no pilar

Faixa dao pilar-parede:
[caso Status [waqes)  [Mza/vrdz [MydsMray | =]
18 0,10 0,31
20 Passou 314,1 0,14 0,07
21 ELU1/ACIDCOMB/ PP+PERM+0 . EACID+VENT 4 Passou 355,7 0,21 0,02
24 ELU1/PERMACID/PF V+FERM V+ACID V Passou 354,3 0,07 0,03
25 ELU1/ACIDCOMB/PP_WV+FERM V+ACID V+0.6VENT1 Passou 234,939 0,07 0,14
26 ELUL/ACIDCOMB/PP_WV+FPERM V+ACID V+0.&VENT2 Paasou 476,0 0,07 0,19
27 ELUL1/ACIDCOMB/PP_V+PERM V+ACID V+0.&8VENT3 Paasou 341,9 0,06 0,05
28 ELUL1/ACIDCCMB/ PP _V+FERM V+ACID V+0.8VENT4 Pazsou 367,0 0,14 0,00
29 ELUL1/ACIDCOMB/PF_V+FERM V+0.E8ACID V+VENT1 Passou 147,8 0,09 0,30
30 ELUL1/ACIDCOMB/ PP V4+FERM V+0.E8ACID V+VENT2 Passou 548,0 0,07 0,32
31 ELU1/ACIDCOMB/ PP _V+FERM V+0.B8ACID V+VENT3 Passou 326,2 0,13 a,07
32 ELU1/ACIDCOMB/ PP _V+FERM V+0.8ACID VH+VENT4 Passou 367,8 0,21 0,02 ﬁ
i ; 2 Maimas
Envoltdria de esforgos de 1a. ordem: g
i Minimo | Maximo i
Valor T Caso | Valor I Casa | Erportar tabela
Nd (tf) 133,4 18 548,0 30
Mzd (tf.m) -4,0 32 2,7 32 Cancelar
Myd (tf.m) -23,2 30 18,6 18

Fonte: Autor (2017)

Ainda se tratando da analise dos efeitos locais de segunda ordem dos pilares, a Figura
5.2 complementa a anterior, mostrando o lance do pilar analisado, o caso de carregamento, a

sua respectiva envoltdria de momentos resistentes e a situagéo de cada caso.
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Figura 5.2 — Analise dos efeitos locais de segunda ordem

E

Arquivo  Exibir InformagBes Resultados Visualizar Recalcular

@~| | pdlpy| a6 g k| @B veracior (o1 = | VB |17 A s (5| AL Ewen| m R
Caso: | 19 - FLU1/ACIDCOMB PP +PERM+0, BACID+VENT2 :I: .. | Situacio do caso: |pASSOU

Curva de interacio

Fonte: Autor (2017)
Apds o processamento global da estrutura, os elementos estruturais sdo devidamente
dimensionados. No caso dos pilares, a Figura 5.3 exibe um detalhamento, destacando a se¢éo

transversal do pilar, assim como suas respectivas armaduras longitudinais e transversais

Figura 5.3 — Detalhamento do pilar

10Nt @ 16

54 NI w 5,3 =182

Fundocan

Fonte: Autor (2017)
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5.1 SECOES OTIMIZADAS

Considerando as solicitacOes e devidas combinagfes de esforcos para cada pilar, assim
como sua envoltéria de momentos resistentes e, além disso, analisando o comportamento
estrutural do edificio através dos parametros de estabilidade global e da deslocabilidade
horizontal de topo e entre pisos, pode-se encontrar as alturas minimas (da secédo transversal) de
cada pilar. Vale lembrar que a base dos pilares foi fixada em 25 cm, posto que, segundo o item
13.2.3 — Pilares e pilares-parede da ABNT NBR 6118:2014, a dimensdo minima para pilares e
pilares-parede é de 19 cm — admitindo ainda dimensdes entre 19 cm e 14 cm somente em casos
especiais, desde que os esforcos solicitantes de calculo sejam multiplicados por um coeficiente
adicional yn, que varia em funcdo desta dimensdo —, portanto, a reducdo seria irrisoria.

A Tabela 5.1 retrata as alturas minimas de cada pilar para cada fck analisado.

Tabela 5.1 — Alturas minimas das se¢6es transversais dos pilares

Altura (m)

fck (MPa) P1 P2 P3 P4 P5 P6 P9 P10 P11 P12 P13 P14 P15 P16
35 1,50 2,00 2,20 2,00 1,50 1,50 1,50 1,50 1,50 1,50 2,20 2,80 2,20 1,50
35-0t 1,35 1,65 1,40 1,65 1,50 0,85 0,85 0,60 0,60 1,30 1,75 1,65 1,95 1,50
40 1,20 1,60 1,35 1,65 1,40 0,60 0,80 0,60 0,60 1,30 1,65 1,50 1,75 1,50
45 1,05 1,55 1,35 1,60 1,20 0,60 0,60 0,60 0,60 1,30 1,65 1,40 1,70 1,45
50 0,90 1,55 1,30 1,55 1,05 0,60 0,60 0,60 0,60 1,30 1,65 1,40 1,65 1,25
55 0,80 1,50 1,30 1,55 0,95 0,60 0,60 0,60 0,60 1,20 1,55 1,40 1,65 1,15
60 0,70 1,45 1,30 1,45 0,85 0,60 0,60 0,60 0,60 0,95 1,55 1,35 1,55 1,05
65 0,70 1,35 1,30 1,40 0,80 0,60 0,60 0,60 0,60 0,95 1,55 1,30 1,55 0,95
70 0,65 1,30 1,30 1,35 0,75 0,60 0,60 0,60 0,60 0,95 1,50 1,30 1,55 0,90
75 0,65 1,30 1,30 1,35 0,70 0,60 0,60 0,60 0,60 0,85 1,45 1,30 1,55 0,85
80 0,60 1,30 1,30 1,30 0,65 0,60 0,60 0,60 0,60 0,80 1,40 1,30 1,55 0,80
85 0,60 1,30 1,20 1,20 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60 0,75 1,35 1,30 1,45 0,75
90 0,60 1,20 1,15 1,20 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60 0,70 1,35 1,30 1,45 0,65

Fonte: Autor (2017)

Recordando o que foi dito no item 4.3 deste estudo, os pilares P7 e P8 sdo 0s ndcleos
rigidos e pertencem ao grupo de elementos estruturais que teve suas dimensdes fixadas,
juntamente com as vigas e as lajes (macicas e nervuradas).

O gréfico da Figura 5.4 ilustra a variacdo das alturas das se¢des transversais dos pilares

mostrados na tabela acima.
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Figura 5.4 — Variacao das alturas das sec¢des transversais dos pilares
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Fonte: Autor (2017)
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Para demonstrar o quanto a reducéo foi significativa, fez-se um estudo de érea total dos

pilares para cada fck, conforme a Tabela 5.2 e Figura 5.5.

Tabela 5.2 — Area total dos pilares

Area total dos Percentual relativo
ek pilares ao C35-0t
(MPa)
35 6,35 136,56%
35-0t 4,65 100,00%
40 4,38 94,09%
45 4,16 89,52%
50 4,00 86,02%
55 3,86 83,06%
60 3,65 78,49%
65 3,56 76,61%
70 3,49 75,00%
75 3,43 73,66%
80 3,35 72,04%
85 3,23 69,35%
90 3,15 67,74%

Fonte: Autor (2017)

Figura 5.5 — Variacéo da area total dos pilares
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Fonte: Autor (2017)

72,04% .
69,35% 67,74%

80 85 20

Com o grafico da Figura 5.5, € possivel notar a gradativa reducdo de area total dos

pilares, chegando a atingir uma reducéo de 32,26% de area total de pilares na comparacéo entre

0 C90 e 0 C35-Otimizado.
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5.2 DEFORMABILIDADE HORIZONTAL

A medida que os pilares tiveram redugéo de area, consequentemente o edificio altera
seu comportamento estrutural, ficando mais suscetivel aos deslocamentos horizontais. Logo,
analisaram-se os deslocamentos horizontais no topo e entre pisos do edificio, considerando o
item 13.3 — Deslocamentos limites da ABNT NBR 6118:2014 que fixa o limite de H/1700 para
o topo do edificio e Hi/850 entre pavimentos (em que H é a altura total do edificio e H; € a altura

entre pavimentos). Portanto, para o edificio em questao:

e H=6175m;

e Hi = 3,15 m (considerando a menor altura entre pavimentos, pois resultard no menor
deslocamento);

e H/1700 = 3,63 cm;

e Hi/850=0,37 cm;

Sendo assim, os valores de deslocamentos encontrados para cada fc sdo mostrados na

Tabela 5.3 e no gréafico da Figura 5.6.

Tabela 5.3 — Deslocamentos horizontais

Deslocamento horizontal (cm) Percentual relativo ao C35-Ot
fck(MPa) | Topo do edificio | Entre pavimentos | Topo do edificio | Entre pavimentos
35 2,10 0,13 67,31% 68,42%
35-0t 3,12 0,19 100,00% 100,00%
40 3,34 0,21 107,05% 110,53%
45 3,39 0,21 108,65% 110,53%
50 3,38 0,21 108,33% 110,53%
55 3,42 0,21 109,62% 110,53%
60 3,51 0,21 112,50% 110,53%
65 3,51 0,21 112,50% 110,53%
70 3,51 0,21 112,50% 110,53%
75 3,52 0,21 112,82% 110,53%
80 3,55 0,22 113,78% 115,79%
85 3,59 0,22 115,06% 115,79%
90 3,63 0,22 116,35% 115,79%

Fonte: Autor (2017)
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Figura 5.6 — Variacao dos deslocamentos horizontais
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Fonte: Autor (2017)

Pode-se observar que os deslocamentos horizontais, tanto de topo quanto entre
pavimentos, tendem a aumentar conforme aumentam-se as resisténcias a compressdo (e,
consequentemente, reduzem-se as areas de pilares). Comparando os valores obtidos para o C35-

Otimizado e o C90, tem-se deslocamentos horizontais superiores em mais de 15%.

5.3 PARAMETROS DE ESTABILIDADE GLOBAL

O programa CAD/TQS verifica a estabilidade global da estrutura através dos parametros
convencionais, o € vz, € também por um coeficiente denominado FAVt, que representa um fator
de amplificacdo dos esforgos horizontais de primeira ordem para a consideracdo simplificada
dos esforgos de segunda ordem. E calculado exatamente como o yz, porém o FAVt leva em
consideracdo os deslocamentos horizontais provenientes das cargas verticais, além dos
originados pelas cargas horizontais.

Desta forma, foi feita uma anéalise dos pardmetros de estabilidade global para analisar

os efeitos de segunda ordem globais.



Tabela 5.4 — Parametros de estabilidade global

fck (MPa) \Z4 FAVt a
35 1,169 1,196 1,098
35-0t 1,169 1,196 1,098
40 1,166 1,193 1,090
45 1,164 1,190 1,082
50 1,162 1,187 1,074
55 1,160 1,187 1,074
60 1,160 1,185 1,068
65 1,159 1,184 1,064
70 1,158 1,183 1,061
75 1,157 1,181 1,057
80 1,156 1,180 1,054
85 1,152 1,178 1,047
90 1,152 1,178 1,046

Fonte: Autor (2017)
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De acordo com a Equacdo 4.30, que descreve o calculo do y,, pode-se notar que o fator

Mitwtd € constante, visto que este representa a soma dos momentos de todas as forgas

horizontais (no caso deste estudo, ha somente as forcas oriundas dos ventos) em relacao a base

da estrutura. Portanto, o Unico fator variavel da referida equacdo € 0 AMtd, que € a soma dos

produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura pelos deslocamentos horizontais de

seus respectivos pontos de aplicacdo, obtidos na analise de primeira ordem. Logo, com a

otimizacdo dos pilares, os pesos proprios destes diminuiram, reduzindo as forcas verticais

atuantes na estrutura e, consequentemente, 0s momentos de segunda ordem, fazendo com que

0s parametros y; tornem-se menores. O mesmo ocorre com o coeficiente a e o fator FAVt, pois

sdo influenciados pelo peso proprio.

e Demonstracdo de calculo: y; para fc = 35 MPa

1

Y, =

1—

AMtot,d
M1 tot,d

__ 550,66

3809

e Demonstracdo de calculo: y; para foc = 90 MPa

M totd

__ 502,58

3809

= 1,169

= 1,152



yz

1,2

1,18

1,16

1,14

1,12

1,1
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Portanto, a variacdo do parametro vy, foi de menos de 2% entre a méaxima e a minima

resisténcia considerada neste estudo, assim como a varia¢do do coeficiente o foi de menos de

5%.
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Figura 5.7 — Variacéao do y:
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Figura 5.8 — Variagdo do a
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5.4 QUANTITATIVOS DE MATERIAIS

Primeiramente, fez-se uma andlise quantitativa de trés dos principais materiais da
construcdo civil: concreto, aco e madeira. O intuito desta foi comparar os resultados para as
classes de resisténcia a compressdo estudadas, visto que a otimizagdo dos pilares busca um
melhor aproveitamento desses materiais e das propriedades intrinsecas de cada um deles. Como
as secdes transversais dos pilares tendem a diminuir com o aumento do fck, consequentemente
o volume de concreto e a area de formas serdo reduzidas, com uma variagdo néo tao previsivel

do aco.

5.4.1 Concreto

Analisando os consumos totais de concreto, pode-se notar que hd uma reducdo gradativa

nos volumes, assim como mostrado na Figura 5.9.

Figura 5.9— Consumo de concreto
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Fonte: Autor (2017)

Em consequéncia a otimizacdo das se¢des transversais dos pilares através da reducao
das alturas, houve aumento nos volumes de concreto das vigas, visto que estes elementos
precisam se estender para manter a correta ligacdo flexibilizada entre ambos, preservando a

estabilidade do pdrtico espacial.



Massa de aco (kg)
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5.4.2 Aco

O consumo de a¢o aumenta de forma consideravel no instante da otimizacéo para o fcx
= 35 MPa e depois tende a diminuir até o fcx = 50 MPa — ultimo fck do grupo | de resisténcia,
segundo a classificacdo da ABNT NBR 6118:2014 —, aumentando de forma consideravel ao
entrar no grupo Il de resisténcia (dado que dois dos principais aumentos se dao nos diametros
5,0 mm e 6,3 mm, como sera melhor explicado no item 5.5.2), variando até o fe = 65 MPa e

diminuindo até a Gltima resisténcia analisada.

Figura 5.10- Consumo de ago
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Fonte: Autor (2017)

5.4.3 Foérmas

Assim como o ocorrido com 0 concreto, oS consumos totais de formas diminuem com

0 aumento do fe.
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Figura 5.11- Consumo de férmas
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5.5 CUSTOS

Na anélise quantitativa, apresentada na secéo anterior, foram expostos apenas os valores
totais para concreto, aco e formas. Ja nesta se¢do de custos, sera feita uma analise discriminada
e com nivel de detalhamento mais alto para cada item, com o intuito de aumentar a precisdo e
a confiabilidade dos resultados.

Para esta analise, foram utilizadas planilhas referenciais de custos, como por exemplo a
tabela do Sistema Nacional de Pesquisa de Custos e indices da Construcdo Civil (SINAPI) e 0
boletim do referencial de custos da Companhia Paulista de Obras e Servigos (CPOS), além de
cotacdes de mercado.

5.5.1 Concreto

Considerando a tabela SINAPI 01/2017 — Composicdes, a CPOS versdo 168 e cotagdes
de mercado no més de fevereiro e marco de 2017, foi possivel catalogar 0s custos unitarios de
volumes de concreto para as diferentes resisténcias, conforme a Tabela 5.5. Destaca-se que 0s

custos unitérios representam concretos usinados, incluso o servi¢co de bombeamento.



Tabela 5.5 — Custos unitarios de concreto

Custos unitdrios
fck (MPa) RS/m? Referéncia

35 302,44 CPOS

40 352,40 CPOS

45 375,00 Orgamentos
50 387,70 SINAPI
55 450,00 Orgamentos
60 497,85 SINAPI
65 535,00 Or¢amentos
70 590,00 Orgamentos
75 640,00 Or¢amentos
80 687,30 SINAPI
85 715,00 Orgamentos
90 750,00 Or¢amentos

Fonte: Autor (2017)
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Sendo assim, para a obtencdo do custo total de concreto para cada fck, foi necessario

desmembrar 0s quantitativos por elementos estruturais, uma vez que houve variagdo de volume

somente de pilares e vigas — devido a otimizacdo dos pilares —, porém somente os pilares

tiveram aumento de resisténcia, os demais elementos (vigas, lajes e nucleo rigido)

permaneceram com fe = 35 MPa.

A Tabela 5.6 exibe os valores de volume de concreto obtidos para cada elemento

estrutural.

Tabela 5.6 — Consumo de concreto por elemento estrutural

Volume de concreto (m3)

fck (MPa) Pilares Nucleo Rigido Vigas Lajes
35 356,12 308,68 387,10 1433,10
35-0t 261,02 308,68 398,80 1433,10
40 245,62 308,68 401,10 1433,10
45 233,82 308,68 402,80 1433,10
50 224,92 308,68 404,30 1433,10
55 217,32 308,68 405,60 1433,10
60 205,52 308,68 407,60 1433,10
65 200,62 308,68 408,40 1433,10
70 196,42 308,68 409,10 1433,10
75 193,02 308,68 409,70 1433,10
80 188,82 308,68 410,50 1433,10
85 181,72 308,68 411,70 1433,10
90 177,52 308,68 412,40 1433,10

Fonte: Autor (2017)
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Desta forma, pOde-se calcular os custos por cada elemento estrutural, assim como

comparar 0s custos totais de volume de concreto obtidos para cada fek com o custo total obtido

para o fck = 35 MPa otimizado, assim como apresentado na Tabela 5.7 e na Figura 5.12.

Tabela 5.7 — Custos de concreto

Custos (RS) . Percentual relativo
- = — - - Custos totais (RS)
fck (MPa) Pilares Nucleo Rigido Vigas Lajes ao C35-0Ot
35 107704,93 93357,18 117074,52 433426,76 RS 751.563,40 103,47%
35-0t 78942,89 93357,18 120613,07 433426,76 RS 726.339,90 100,00%
40 86556,49 93357,18 121308,68 433426,76 RS 734.649,12 101,14%
45 87682,50 93357,18 121822,83 433426,76 RS 736.289,28 101,37%
50 87201,48 93357,18 122276,49 433426,76 RS 736.261,92 101,37%
55 97794,00 93357,18 122669,66 433426,76 RS 747.247,61 102,88%
60 102318,13 93357,18 123274,54 433426,76 RS 752.376,62 103,58%
65 107331,70 93357,18 123516,50 433426,76 RS 757.632,14 104,31%
70 115887,80 93357,18 123728,20 433426,76 RS 766.399,95 105,52%
75 123532,80 93357,18 123909,67 433426,76 RS 774.226,41 106,59%
80 129775,99 93357,18 124151,62 433426,76 RS 780.711,55 107,49%
85 129929,80 93357,18 124514,55 433426,76 RS 781.228,29 107,56%
90 133140,00 93357,18 124726,26 433426,76 RS 784.650,20 108,03%

Concreto: Percentual relativo ac C35-Otimizado
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Fonte: Autor (2017)

Figura 5.12— Variacgao dos custos de concreto
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Pode-se notar que mesmo com a reducéo consideravel no volume de concreto dos pilares

(reducdo méxima de cerca de 32% da resisténcia de 35 MPa otimizada para a de 90 MPa), 0s
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custos totais para o concreto chegaram a ser 8,03% superior, devido aos custos unitarios dos

concretos (principalmente os do grupo Il de resisténcia) serem mais elevados.

5.5.2 Aco

Para a analise dos custos de aco, todos os custos unitarios foram extraidos da tabela
SINAPI 01/2017 — Composi¢Oes, sendo que todos os itens representam corte, dobra e
montagem do ago para seus respectivos didmetros, sendo aco CA-60 para os diametros 4.2 mm
e 5.0 mm e CA-50 para os demais.

Tabela 5.8 — Custos unitarios de aco

Custos Unitarios
@ (mm) Rs/kg
4.2 5,70
5.0 5,15
6.3 7,21
8.0 7,14
10.0 5,82
12.5 4,73
16.0 3,45
20.0 3,18
25.0 3,58

Fonte: Autor (2017)

Observando o exposto na Tabela 5.8, para o célculo dos custos totais de aco, foi

necessario elencar os quantitativos por didametros, conforme mostrado na Tabela 5.9.



Tabela 5.9 — Consumo de aco por diametro
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Aco (kg)
fck (MPa) ®4.2 ®5.0 ®6.3 D80 ®10.0 ®12.5 ® 16.0 ®20.0 ®25.0
35 67,70 11773,93 | 3913809 | 2377468 | 1968358 | 36983,62 | 50997,20 | 45106,36 15300,96
35-0t 61,53 11897,53 | 3042581 | 30229,74 | 22477,84 | 36990,80 | 5123638 | 40219,45 37364,92
40 61,93 11973,76 | 3039509 | 26946,53 | 22301,05 | 3810697 | 4971477 | 4222942 31995,57
45 62,04 12197,40 | 3031548 | 25714,78 | 24957,89 | 37151,75 | 49536,97 37227,20 34475,09
50 62,40 1207537 | 31106,86 | 26050,98 | 2249398 | 3792813 | 49821,83 40838,85 24814,81
55 61,91 16507,40 | 37522,13 | 22350,09 | 26552,96 | 37138,12 | 49972,01 36356,46 27500,41
60 61,79 16832,33 | 36419,84 | 1977554 | 2967423 | 2932439 | 50084,88 | 42174,30 32052,01
65 61,85 16843,98 | 35909,29 | 20253,80 | 2964544 | 2936584 | 50360,49 43510,11 29262,80
70 62,01 16906,02 | 35939,02 | 2006517 | 29691,37 | 36943,67 | 49945,49 34400,68 28279,48
75 62,10 16930,35 | 35772,75 | 20541,19 | 2946055 | 37992,83 | 49897,43 33446,65 26470,56
80 62,16 16957,44 | 36060,75 | 20090,44 | 2952351 | 3815825 | 5093864 31497,79 26085,32
85 62,09 16951,53 | 3555990 | 19359,94 | 2962874 | 3879502 | 50464,60 31371,58 26319,70
90 62,07 16945,75 | 35428,03 | 1865642 | 29679,33 | 3814586 | 51994,89 31057,33 25687,64
Fonte: Autor (2017)
Nota-se 0 aumento relevante de agos nos diametros 5.0 e 6.3 mm na transicdo dos
concretos do grupo | de resisténcia (até 50 MPa) para o grupo |l de resisténcia (de 55 até 90
MPa). Pelo fato dos calculos do programa serem embasados pelas recomendaces da ABNT
NBR 6118:2014 e, considerando o exposto em nota do item 18.4.3 desta norma, para garantir
a ductilidade nos pilares feitos com concretos do grupo Il de resisténcia, € necessario reduzir o
espagamento das armaduras transversais (estribos) em 50%, com inclinagéo de ganchos de pelo
menos 135°.
A Tabela 5.10 expBe os custos de a¢o por diametro, assim como 0s custos totais para
cada resisténcia analisada e um comparativo de custos.
Tabela 5.10 — Custos de a¢o
Custos (RS) Percentual relativo
Custo total
fck(MPa) | @42 | @50 063 080 010 | 0125 | 0160 0200 0250 a0 (35-0t
35 38588 | 6063572 | 28218560 | 16975119 | 11455843 | 17493253 | 17594032 | 14343823 | 5477743 |R$ 117660533 9,81%
350t | 35072 | 61272,08 | 219370,09 | 215840,34 | 130821,03 | 17496648 | 17676551 | 127897,85 | 13376641 | RS 124105071 100,00%
40 35300 | 6166486 | 21914860 | 19239822 | 12979211 | 18024597 | 17151596 | 13428956 | 11454414 |R$ 120395242 97,01%
45 353,63 | 6281661 | 21857461 | 18360353 | 14525492 | 175727,78 | 17090255 | 11838250 | 12342082 |[R$  1.199.03695 96,61%
50 355,68 | 6218816 | 22428046 | 18600400 | 13091496 | 17940005 | 17188531 | 12986754 | 8883700 |R$ 117373318 94,58%
55 352,89 | 8501311 | 27053456 | 15957964 | 15453823 | 17566331 | 17240343 | 11561354 | 9845147 |R$ 123215018 99,28%
60 352,20 | 8668650 | 262587,05 | 141197,36 | 17270402 | 13870436 | 17279284 | 13411427 | 11474620 [R$  1.223.884,80 98,62%
65 352,55 | 8674650 | 25890598 | 144612,13 | 17253646 | 13890042 | 17374369 | 13836215 | 10476082 |R$  1.218.920,70 98,22%
70 35346 | 87066,00 | 25912033 | 14326531 | 17280377 | 17474356 | 172311,94 | 10939416 | 10124054 [R$  1.220.299,7 98,33%
75 35397 | 87191,30 | 25792153 | 146664,10 | 17146040 | 17970609 | 17214613 | 10636035 | 9476460 |RS 121656847 98,03%
80 35431 | 8733082 | 25999801 | 14344574 | 171826,83 | 18048852 | 17573831 | 10016297 | 9338545 |R$ 12127309 97,72%
85 35391 | 8730038 | 256386,88 | 13822997 | 17243927 | 18350044 | 17410287 | 9976162 | 9422453 |R$  1.206.299,87 97,20%
90 35380 | 8727061 | 25543610 | 13320684 | 17273370 | 18042992 | 17938237 | 9876231 | 9196175 |R$  1.199.53740 96,65%

Fonte: Autor (2017)
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Para facilitar a interpretacdo do percentual relativo ao concreto de fox = 35 MPa

otimizado, gerou-se um gréfico com estes valores, apresentado na Figura 5.13.

Figura 5.13- Variagao dos custos de aco
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Fonte: Autor (2017)

Observa-se que, apesar das variagdes, em comparacdo com o fo = 35 MPa otimizado,
todos os percentuais de aco foram inferiores, chegando a uma reducdo de pouco mais de 5%
para o fck = 50 MPa e de pouco mais de 3% para o fck = 90 MPa.

5.5.3 Férmas

Assim como no item anterior, o custo unitario das formas foi extraido da tabela SINAPI
01/2017 — Composigdes. O custo referido representa forma de tabua sem reaproveitamento com
a méo de obra e materiais complementares para montagem. Como ndo houve variagdo do tipo
de férmas para as resisténcias consideradas, apenas um custo foi considerado.

A Tabela 5.11 apresenta a variacdo das &reas de formas para as resisténcias

consideradas.



Tabela 5.11 — Consumo de férmas

fck (MPa) Férmas (m?) RS/m?
35 9885,30 72,19
35-0t 9238,60 72,19
40 9137,40 72,19
45 9060,50 72,19
50 9002,40 72,19
55 8954,60 72,19
60 8879,30 72,19
65 8847,50 72,19
70 8821,40 72,19
75 8799,70 72,19
80 8773,60 72,19
85 8730,10 72,19
90 8702,60 72,19

Fonte: Autor (2017)
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Desta forma, os custos totais das férmas foram calculados, assim como os comparativos

com o fek = 35 MPa otimizado, mostrados na Tabela 5.12 e no gréafico da Figura 5.14.

Tabela 5.12 — Custos de formas

Percentual relativo
fck (MPa) Valor total (RS) R
35 RS 713.619,81 107,00%
35-0t RS 666.934,53 100,00%
40 RS 659.628,91 98,90%
45 RS 654.077,50 98,07%
50 RS 649.883,26 97,44%
55 RS 646.432,57 96,93%
60 RS 640.996,67 96,11%
65 RS 638.701,03 95,77%
70 RS 636.816,87 95,48%
75 RS 635.250,34 95,25%
80 RS 633.366,18 94,97%
85 RS 630.225,92 94,50%
90 RS 628.240,69 94,20%

Fonte: Autor (2017)
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Figura 5.14- Variacao dos custos de formas
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Fonte: Autor (2017)

Devido a otimizacdo, pode-se observar reducdes de custos de formas da ordem de 5%
para 0s concretos nas resisténcias acima de 75 MPa. Destaca-se que foram considerados 0S
acréscimos de férmas nas vigas em virtude das reduc@es das alturas das se¢des transversais dos

pilares, estando os quantitativos contidos na Tabela 5.11.

5.5.4 Custos totais

Considerando os custos dos materiais apresentados nos itens anteriores, fez-se uma
analise total destes, com o proposito de avaliar o impacto financeiro causado pelas otimizacdes

efetuadas nos pilares. A Tabela 5.13 e a Figura 5.15 expdem tais resultados.



Percentual relativo ao C35-Otimizado

Tabela 5.13 — Custos totais
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fck (MPa) Concreto Aco Férmas Total Redugdo Relativa
ao C35-0Ot
35 RS  751.563,40| RS 1.176.605,33| RS 713.619,81| RS  2.641.788,54 100,28%
35-0Ot RS 726.339,90| RS  1.241.050,71| RS 666.934,53| RS 2.634.325,15 100,00%
40 RS  734.649,12| RS 1.203.952,42| RS 659.628,91| RS  2.598.230,44 98,63%
45 RS  736.289,28| RS  1.199.036,95| RS 654.077,50[ RS  2.589.403,72 98,29%
50 RS 736.261,92 RS 1.173.733,18| RS 649.883,26| RS  2.559.878,36 97,17%
55 RS  747.247,61| RS 1.232.150,18| RS 646.432,57| RS  2.625.830,36 99,68%
60 RS 752.376,62| RS  1.223.884,80| RS 640.996,67| RS  2.617.258,09 99,35%
65 RS 757.632,14| RS 1.218.920,70| RS 638.701,03[ RS  2.615.253,86 99,28%
70 RS  766.399,95| RS 1.220.299,07| RS 636.816,87| RS  2.623.515,88 99,59%
75 RS 774.226,41| RS 1.216.568,47| RS 635.250,34| RS  2.626.045,22 99,69%
80 RS 780.711,55| RS  1.212.730,96| RS 633.366,18| RS  2.626.808,69 99,71%
85 RS 781.228,29( RS 1.206.299,87| RS 630.225,92| RS 2.617.754,08 99,37%
90 RS  784.650,20| RS  1.199.537,40| RS 628.240,69( RS  2.612.428,29 99,17%
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Fonte: Autor (2017)

Figura 5.15- Variacao dos custos totais

98,29%

99,68%,

97,17%

50

99,35%

55

Fck (MPa)

99,28%

60

Fonte: Autor (2017)

99,59%

99,69%

70 75

99,71%

99,37%

80 85

99,17%

90

Nota-se que houve reducdes nos custos totais com relagdo ao fc« = 35 MPa otimizado

para as resisténcias superiores a esta, atingindo pouco menos de 3% para o0 fe = 50 MPa e uma

média total de aproximadamente 1% para as demais resisténcias.

Tais resultados comprovam que, apesar dos custos unitarios dos concretos de alta

resisténcia serem consideravelmente superiores (Tabela 5.5) e aumentarem 0s gastos com
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concreto (Tabela 5.7 e Figura 5.11), quando analisado de forma global juntamente com os

custos de aco e férmas (madeira), esse aumento é absorvido pela economia dos demais.
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6 CONCLUSAO

Este trabalho tratou de um estudo sobre a influéncia do concreto de alta resisténcia em
pilares no dimensionamento de edificios. Utilizando a ferramenta computacional CAD/TQS
versdo 18, modelou-se um edificio em concreto armado com um pavimento térreo, dezesseis
pavimentos tipos, barrilete e caixa d’agua, totalizando 61,75 metros de altura. As vigas, os
nucleos rigidos e as lajes nervuradas foram mantidas com fe = 35 MPa (C35), enquanto 0s
pilares foram submetidos a aumentos de resisténcias (até o C90) e reducdes de dimensdes, a
fim de otimizar as sec¢Oes destes e verificar o comportamento do edificio como um todo, em se
tratando de estabilidade global e deformabilidade, além de extrair os quantitativos e custos dos
principais materiais utilizados no edificio (concreto, aco e formas de madeira).

Através das otimizacg0es, foi possivel obter reducdes consideraveis nas areas totais dos
pilares conforme aumentou-se a resisténcia caracteristica a compressdo do concreto, atingindo
uma reducdo de 32,26% na comparacdo entre 0 C90 e o C35-Otimizado. Tal feito é de grande
relevancia, pois esse ganho em éarea reflete em um melhor aproveitamento do espaco
construtivo, desde garagens até interiores de apartamentos.

Com relagéo aos quantitativos e custos, observou-se que, mesmo com mais de 30% de
reducdo do volume de concreto dos pilares, os custos totais de volume de concreto chegaram a
ser até cerca de 8% superiores, visto que 0s custos unitarios dos concretos (principalmente 0s
do grupo Il de resisténcia) sdo superiores, conforme apresentado na Tabela 5.5. Também foi
possivel observar um aumento significativo no quantitativo de ago, nos diametros 5.0 € 6.3 mm,
na transicdo dos concretos do grupo | de resisténcia (até 50 MPa) para os do grupo Il (de 55
MPa até 90 MPa), devido ao programa CAD/TQS ter embasamento na norma brasileira que
trata do assunto (ABNT NBR 6118:2014) e, segundo esta, em seu item 18.4.3, para garantir o
confinamento lateral e, consequentemente, a ductilidade nos pilares feitos com concretos do
grupo Il de resisténcia, deve-se reduzir o espagcamento das armaduras transversais (estribos) em
50%. No entanto, a norma americana ACI 318 (1995) em seu item 21.4.4 — que trata sobre
armaduras transversais — sugere que esse aumento do percentual de armadura transversal seja
efetuado mediante uma equagdo que relaciona a resisténcia do concreto e a resisténcia do aco,
fazendo com que haja um aumento evolutivo da quantidade de armadura transversal na
transicdo dos concretos do grupo | para os do grupo Il de resisténcia, ficando como sugestéo de
inclusdo para as proximas atualizagdes da norma brasileira.

Ja com relacdo as formas, houve reducfes da ordem de 5% para 0s concretos com

resisténcias superiores a 75 MPa. Ressalta-se que neste estudo as vigas também sofreram ajustes
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em seus comprimentos, pois, ao passo que os pilares foram otimizados, as vigas precisaram se
estender para manter a correta ligacao flexibilizada entre ambos, preservando a estabilidade do
portico espacial.

A andlise dos custos totais mostrou que € possivel reduzir custos da ordem de 3% para
o concreto com fi = 50 MPa e uma média total de aproximadamente 1% para as demais
resisténcias, ou seja, as economias dos demais materiais absorvem o0s custos mais elevados com
concretos.

Os dimensionamentos do edificio para todas as classes de resisténcia mantiveram-se em
favor da seguranca, segundo a ABNT NBR 6118:2014. Destaca-se que o limitante para o
dimensionamento do edificio em C90 foi o deslocamento horizontal, atingindo o valor de
H/1700 (nesse caso, 3,63 cm), recomendado em norma. J& com relacdo aos parametros de
estabilidade global, houve variacdes (entre valores maximos e minimos) da ordem de 5% para
o coeficiente a ¢ de 2% para o parametro v, pois, com a otimizacdo das secOes dos pilares,
houve reducdo no peso proprio destes elementos, reduzindo as forgas verticais atuantes na
estrutura e, consequentemente, 0s momentos de segunda ordem.

Vale destacar ainda que todas as vantagens obtidas nesse estudo e supracitadas sao
amparadas pelo uso de um material com maior durabilidade e vida util, com redugdes de
porosidade, heterogeneidade e microfissuracdo da pasta e da zona de transicéo pasta-agregado,
além de outras condicionantes que o concreto de alta resisténcia proporciona com relacéo aos
concretos convencionais.

A seguir, sdo listadas algumas sugestdes para trabalhos futuros que deem continuidade
ao estudo:

1. Analises de deformabilidade horizontal, parametros de estabilidade global,
quantitativos e custos para otimizacdes também em vigas e lajes;
Influéncia do uso do CAR em fundacdes;
Influéncia de nucleos rigidos no dimensionamento de edificios com CAR;
Analise da durabilidade e de patologias em elementos estruturais feitos com CAR,;

o ~ w0 N

Uso de protensédo nos elementos estruturais dimensionados com CAR,;
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ANEXO A - Limites para deslocamentos
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i i Razaoda Deslocamento a .
Tipo de efeno imitacs Exemplo considerar Des: bo-amento-lim e
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Tpo Razao da Desbcamento a .
de efeito limiagao Exemplo conswerar Deslocamento-limite
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MOTAS

1 Todeos ce vabrez-imtes de deslbcamentos supdem elementos de wao £ suportados em ambas as exdira-

midades por apoios que nao se movem. Quando se tratar de balangos, o wao equivalente aser considemdo
d2we serodobro do comprimento do balkango.

£ Para o caso de ekmentos de superficie, oz limtes pescritios considemm que o valor £ & o menor
Wao, exato em casos de wamicazan de paredes e divisonas, onde intemssa a dinegas naqual a parsde
ou diviednia ze desamohe, imtando-22 ezse valor aduas waies o Wao menar,

3 O deslozamento Dial deve serobtido a partirda combinagao das agdes camcte fzticas ponderadas palbs
coalicientes deli nidos na Segan 11.

4 Dezlbcamenios exceszivoe podem sar parcialmente compensados por comtrallechas.
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