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RESUMO

PINTO,R.S. N&o-linearidade fisica e geométrica no projeto de edificios
usuais de concreto armado. 108p. Dissertagdo (Mestrado) - Escola de

Engenharia de Sao Carlos, Universidade de S&o Paulo.

Neste trabalho sao discutidos os procedimentos simplificados para a
consideragdo da nao linearidade fisica (NLF) e da n&o linearidade
geomeétrica (NLG) na analise de edificios de concreto armado. Deste modo,
pretende-se estabelecer o grau de confiabilidade desses processos.
Algumas prescrigdes para redugdo na inércia dos elementos estruturais séo
comparadas com os resultados obtidos através de modelos em elementos
finitos, permitindo, assim, a avaliagdo destas prescricdbes. Um estudo
detalhado do parametro y,, como majorador dos esforgos em primeira ordem
para a obtencédo dos esforgos finais em segunda ordem, é efetuada, de
modo que se possa estabelecer, de forma mais clara, as vantagens e as

limitagdes deste parametro.

Palavras-chave: Edificio altos; efeitos de segunda ordem; parametros
de instabilidade; nao-linearidade fisica (NLF); nao-linearidade geométrica
(NLG).
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ABSTRACT

PINTO,R.S. Physical and geometrical non-linearity in design of usual
reinforced concrete buildings. 108p. Dissertacdo (Mestrado) - Escola de

Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo.

This work shows some simplified procedures to consider physical
non-linearity (FNL) and geometrical non-linearity (GNL), for reinforced
concrete buildings, and discusses its reliability. For FNL, prescriptions for
stiffness reduction of structural elements are compared with the results
obtained from finite elements analysis, in order to verify its assessment. For
GNL, a detailed study of the accuracy of y, parameter to evaluate final
second order effects is made. The behavior of the parameter along the

height of the building and for each effort considered is shown.

Keywords: Tall buildings; second order effects; instability parameters;

physical non-linearity (FNL), geometrical non-linearity (GNL).



CAPITULO 1 - INTRODUGAO

1.1 - GENERALIDADES

ra

No calculo das estruturas de edificios altos, & necessario que o
projetista esteja atento ao problema da estabilidade global, pois a estrutura
é solicitada simultaneamente por agdes verticais e horizontais. De fato, as
acbes adicionais provenientes do deslocamento horizontal da estrutura’
podem ocasionar o aparecimento de acréscimos de esforgos capazes de
conduzi-la ao colapso. Esse tipo de analise, onde se considera o equilibrio
da estrutura em sua posi¢do deslocada, é o que se denomina andlise com
néo-linearidade geométrica.

Por outro lado, o projetista deve levar em conta que o comportamento
do material constituinte da estrutura, no caso do concreto armado, nao é
elastico perfeito. Isso porque, o efeito da fissuracdo, da fluéncia, o
escoamento das armaduras, bem como outros fatores de menor importancia
conferem ao mesmo um comportamento nao linear, a chamada né&o-
linearidade fisica.

Deve-se, portanto, langar mao de uma andlise na qual se considere a
estrutura na sua configuragédo final de equilibrio, determinada pela nao-
linearidade geomeétrica (NLG) e pela ndo-linearidade fisica (NLF) do material

que a constitui.

' Os deslocamentos horizontais podem ser devidos a assimetria na geometria da estrutura ou no
carregamento, a imperfeicdes geométricas ou a outros fatores diversos da agéo horizontal.



O emprego desse tipo de andlise, para as estruturas de concreto
armado, pode resultar em uma tarefa complexa, implicando em grande
esforgco computacional.

Isso porque a consideragdo da NLF implica na determinagdo da
rigidez de cada elemento estrutural a partir das relagbes constitutivas dos
materiais, da quantidade e disposicdo de armadura nesse elemento, bem
como do nivel de solicitagdo do mesmo. A fim de se evitar esse nivel de
complexidade, tem-se realizado diversos estudos para a obtengdo de
meétodos para a consideragao simplificada da NLF. Esses métodos propdem
uma redugdo média na inércia bruta da secdo transversal dos elementos
estruturais.

A consideragcdo da NLG, entretanto, pode ser implementada com
maior facilidade. Por exemplo, quando se realiza uma analise matricial,
através de alteragcdes na matriz de rigidez da estrutura. Mas ainda assim,
em muitos casos praticos, nem sempre é conveniente a utilizacdo dessa
ferramenta mais sofisticada de analise. Com a intengdo de contornar esse
problema, tem-se pesquisado parametros que permitam avaliar a
necessidade de se considerar ou ndo o efeito da NLG na analise da
estrutura. Os pardmetros mais utilizados e difundidos no meio técnico sao os
parametros a € v,.

O parametro a indica a necessidade ou nao de se considerar a NLG
no projeto de edificios de concreto armado, conforme seu valor esteja acima
ou abaixo de certos limites. Ja o parametro y, vai além do parametro «,
fornecendo também uma estimativa dos acréscimos de esforgos devidos a
NLG, constituindo-se em um recurso interessante para a realizagdo de uma
analise simplificada. Alguns autores consideram que, se seu valor nao
ultrapassar 1,2 , a estimativa dos esforgos finais na estrutura pode ser feita
pela simples multiplicagdo do valor do parametro pelos esforgcos calculados
em teoria de primeira ordem. E ébvio que esse procedimento representa

uma simplificagao expressiva para a consideragao da NLG.



Desse modo, as recomendagbes para redugdo na inércia dos
elementos estruturais, juntamente com os pardmetros de instabilidade
constituem procedimentos de facil implementagao que auxiliam o projetista
na consideragédo dos efeifos ndo lineares da estrutura: a nédo-linearidade

fisica do material e a ndo-linearidade geométrica da estrutura.

1.2 - OBJETIVOS E JUSTIFICATIVAS

Para a maioria dos escritérios de projeto considerar a NLG e a NLF,
na analise de uma estrutura corrente de concreto armado, pode ser um
procedimento incémodo. Isso porque muitos ndo dispdem dos recursos
necessarios para a realizagdo desse tipo de analise. No entanto, mesmo
dispondo de tais recursos, seria de grande interesse pratico a existéncia de
parametros que indicassem a necessidade de utiliza-los ou n&o. De fato,
uma analise em segunda ordem, por despender mais tempo para sua
execugao, deve ser evitada na maioria dos casos.

Por isso, o desenvolvimento de processos confiaveis que possibilitem
a estimativa dos efeitos de segunda ordem nas estruturas de concreto
armado, de maneira segura e pratica, constitui um grande beneficio para os
projetistas.

Desse modo, no trabalho proposto, pretende-se estudar as
prescri¢cdes feitas por alguns autores e a proposta contida no texto base da
nova NB-1 para consideragdo simplificada da NLF, de modo que se possa
obter indica¢des de qual a mais adequada para efeito de projeto.

No entanto, ao se estabelecer indicagdes a respeito de como efetuar
a consideragdo simplificada da NLF, teria-se apenas parte do problema
solucionado. Faltaria a consideragao do efeito da NLG que, apesar de mais
simples de ser implementado, nem sempre &€ conveniente para o projetista.

Assim, seria vantajoso para o projetista a existéncia de uma

ferramenta capaz de fornecer indicagdes a respeito da sensibilidade da



estrutura em relagdo ao efeitos da NLG, permitindo uma estimativa dos
valores finais dos esforcos na mesma.
Essa ferramenta pode ser o parametro y,, que ja vem sendo

largamente utilizado no meio técnico. Contudo, um estudo mais detalhado a
respeito desse parametro se faz necessario, no sentido de promover uma
maior confiabilidade no seu emprego como majorador dos esforgos em

primeira ordem.

Em uma primeira abordagem sobre esse assunto, CARMO (1995)
realizou uma comparagdo em uma amostra contendo sete prédios. O
presente trabalho ndo tem como Unico objetivo aumentar o universo da
amostra, mas também estudar sistematicamente o modo como os
resultados da anélise em segunda ordem se relacionam com os valores
aproximados obtidos pelo processo simplificado, no qual os esforgos de
primeira ordem sao majorados pelo coeficiente y,. Para tanto, deve-se lancar
mé&o de um tratamento estatistico dos resultados das analises efetuadas por
esses dois processos.

Por fim, de posse do resultado final da andlise, pretende-se obter
indicagcdes mais claras a respeito de questées como: qual o melhor método
simplificado de consideragao da NLF no projeto de edificios; até qual limite o
parametro y, pode ser empregado com seguranga como majorador dos
esforcos em primeira ordem; como o parametro y, se adapta aos diferentes
elementos estruturais e de que forma isso se da ao longo da altura do
prédio. Essas informagdes, obviamente, sdo relevantes para os projetistas
de estruturas de edificios altos, uma vez que esse parametro foi incorporado

ao texto provisério da NB-1.

1.3 - ORGANIZAGAO DO TRABALHO

No capitulo 2 sao tratados os problemas relativos a consideracdo

simplificada da NLF no projeto de edificios de concreto armado. Alguns



exemplos de vigas, pilares e um poértico plano em concreto armado sao
analisados através de um modelo capaz de contabilizar os efeitos devidos a
NLF. Assim, pode-se estabelecer comparacées entre os resultados obtidos
atraves desses modelos e as indicagbes existentes para a reducdo de
inércia dos elementos estruturais.

No capitulo 3 s&o tratados os problemas relativos a consideragao
simplificada da NLG. De modo particular, é realizado um estudo com a
finalidade de aferir o pardmetro y, como uma grandeza capaz de prever os
acréscimos de esforcos de segunda ordem devidos a deslocabilidade
horizontal da estrutura.

No capitulo 4 apresentam-se os resultados obtidos da analise de 25
edificios de concreto armado, nos quais sdo comparados os acréscimos de
esforgos obtidos em uma analise de segunda ordem com os valores obtidos
através do processo simplificado, no qual os esforcos finais sdo obtidos a
partir dos esforcos em primeira ordem majorados pelo valor de v,.

No capitulo 5 apresentam-se as conclusées gerais do trabalho.



CAPITULO 2 - NAO - LINEARIDADE FiSICA

2.1 - INTRODUGAO

Na analise estrutural dos edificios de concreto armado, é importante
que os deslocamentos laterais sejam avaliados da melhor maneira possivel.
Isso porque, os efeitos de segunda ordem devidos a deslocabilidade
horizontal da estrutura s6 podem ser corretamente avaliados se a posi¢ao
final desta for determinada de modo satisfatério.

Uma vez que os deslocamentos laterais resultantes de uma analise
estrutural sdo diretamente afetados pela rigidez dos membros constituintes
da estrutura, deve-se estimar essa rigidez através de processos que
considerem a ndo-linearidade fisica dos materiais empregados na estrutura.

Entretanto, a consideragdo da NLF pode-se tornar uma tarefa
trabalhosa e dificil de ser implementada em estruturas de concreto armado
de grande porte. Isso porque, geralmente, emprega-se nesse tipo de analise
um procedimento incremental e iterativo no qual, para cada nivel de
carregamento da estrutura, a rigidez dos elementos estruturais é
estabelecida a partir das relagbes constitutivas dos materiais e da
disposi¢ao de armadura no elemento. Do procedimento anterior resulta que,
para cada se¢éo, correspondera um valor do produto de rigidez El diferente,
em fungéo do nivel de solicitagdo, da quantidade e disposicdo de armadura

desta secdo. Em virtude dessas dificuldades, tem-se pesquisado métodos



simplificados para a determinagao do produto de rigidez efetivo (El) a ser
considerado para os diferentes elementos estruturais.

Segundo MACGREGOR (1993) os valores de El para uma analise
em segunda ordem de estruturas devem representar a rigidez dos membros
imediatamente antes da ruptura. Nessa fase, parte das vigas, lajes, pilares e
paredes fissuram devido a flexdo. Entretanto, a adogdo do momento de
inércia para a segéo fissurada de concreto, nesse caso, seria por demais
conservativo, visto que nem todas as se¢des transversais dos elementos
apresentam esse comportamento.

Neste capitulo sdo apresentadas as recomendagdes, de alguns
autores que estudaram o fendmeno, para essa reducdo de inércia.
Apresenta-se, também, um modelo para a consideragédo da NLF, sendo este
utilizado para a verificagdo dessas recomendagdes em exemplos de vigas,

pilares e um pértico em concreto armado.

2.2 - INDICAGOES PARA REDUGAO DA INERCIA DAS
SEGCOES

MACGREGOR (1993) propde a existéncia de dois conjuntos de
valores para El,: um para a realizagdo de uma andlise global da estrutura e
outro para a analise de membros isolados. Isso é razoavel, considerando-se
que as deflexdes laterais na andlise de uma estrutura sdao afetadas pela
rigidez de todos os seus membros, os valores de El,; devem se aproximar
do valor médio representativo desses elementos estruturais. Por outro lado,
quando se lida com a estabilidade de um membro individual, o valor de El
utilizado deve ser um limite inferior seguro para o elemento.

KORDINA' e HAGE? apud MACGREGOR (1993) estudaram a

variagéo de rigidez para varios membros de pérticos sujeitos a momentos

1 KORDINA, Karl, "Cracking and Crack Control". Planning and Design of Tall Buildings, Proceedings
of 1972 ASCE-IABSE International Conference, V. lll, 1972, pp. 721-722.



devidos a carregamentos gravitacionais, carregamentos laterais e uma
combinagéo dessas duas agdes.

As figuras 2.1a, 2.1b e 2.1c, adaptadas de HAGE? apud
MACGREGOR (1993), mostram a variagdo no valor de El, para vigas T a
medida que se incrementa o carregamento.

A figura 2.1a considera momentos devidos a carregamentos
gravitacionais (p). O termo m €& o quociente entre o momento de
engastamento perfeito e 0 momento nominal resistido pela viga (M,) :

|2
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T=92'm,
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Figura 2.1a - Variagao de rigidez para vigas T submetidas a momentos devidos a

carregamentos gravitacionais. Adaptada de Hage apud MacGregor

Pode-se observar que, para pequenos carregamentos, o El
excede um pouco o valor do produto de inércia da sec¢do bruta de concreto
(E.ly), devido a presenga da armadura. A medida que o valor de n aumenta,
devido ao aparecimento de fissuras, o El, se aproxima de 0,4 E_|,. A figura

2.1a foi obtida para uma secéo transversal particular. No entanto, os autores

2 HAGE, Sven E., e MCGREGOR, James G., "Second order Analysis of Reinforced Concrete
Frames", Structural Engineering Report No. 9, Department of Civil Engineering, University of Alberta,
Edmonton, Oct. 1974, 331 pp.



afirmam que se mantem a mesma tendéncia para outros tipos de sec¢des
transversais, inclusive se¢des retangulares.

A figura 2.1b ilustra o comportamento da viga quando submetida a
momentos devidos a carregamentos laterais. O termo p é o quociente entre
o0 momento na extremidade devido ao carregamento lateral e 0 momento
nominal resistido pela viga. Novamente o El, se aproxima de 0,4 E,, a

medida que p se aproxima de 1,0, A figura 2.1c mostra combinagées de n e

L.
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o 8 : \“ -~ direita
Elef ’ I~ Extremidade - ‘\
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Figura 2.1b - Variagao de rigidez para vigas T submetidas a momentos devidos a

carregamentos laterais. Adaptada de Hage apud MacGregor
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Figura 2.1¢c - Variagao de rigidez para vigas T submetidas a momentos devidos a
carregamentos gravitacionais em combinagido com carregamentos laterais.
Adaptada de Hage apud MacGregor

Graficos semelhantes aos anteriores foram obtidos para outras

segobes transversais, incluindo sec¢des retangulares.
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Uma vez estabelecido o valor do El, para vigas, HAGE? obteve o
valor do El, para colunas, recalculando pérticos de concreto armado cujas
deflexdes laterais haviam sido determinadas em ensaios de laboratorio.
Obteve como resultado um valor de El, proximo de 0,8 E|,.

Baseados nesses estudos MACGREGOR & HAGE® apud
MACGREGOR (1993) propéem que se considere para as vigas El, = 0,4
E.l; e para os pilares El = 0,8 El,.

FURLONG* apud MacGregor (1993) propds que o El, de vigas T
seja tomado como o El total da alma, mas ndo menos que metade da inércia
correspondente a da se¢do T. Para colunas localizadas nos niveis inferiores,
ele sugeriu El = 0,6 E_l,, enquanto que para colunas dos niveis superiores
propés El, = 0,3 E|,.

DIXON® apud MacGregor (1993) recalculou 13 pérticos que haviam
sido testados experimentalmente, utilizando um programa que permitia uma
analise ndo linear. Baseado nos resultados de HAGE? assumiu El, = 0,5
E.l, para as vigas. Utilizando essa rigidez para as vigas, a rigidez das
colunas que conduziu a melhor estimativa dos deslocamentos laterais
medidos, de modo conservativo, foi El= 0,5 E_l,.

MCDONALD® apud MACGREGOR (1993) produziu relagdes
momento nas extremidades x rotagao para vigas T, lajes armadas em uma
direcéo e colunas. Para vigas T, com 1,2 % de armadura, o coeficiente de
redugdo do El, variou de 0,37 a 0,44. Para lajes armadas em uma Unica
dire¢ao, com 0,5 % de armadura, esse coeficiente variou de 0,16 a 0,22.
Para colunas, o coeficiente de redugado variou de 0,66 a 0,89. Baseado

nesses resultados, MCDONALD propés valores de coeficientes de reducéo

3 MCGREGOR, James G., e HAGE, Seven E., "Stability and Design of Concrete Frames". Journal of
Structural Division, ASCE, v. 103, No. ST10, Oct 1977, pp 1953-1970.

4 FURLONG, Richard W., "Frames with Slender Colums-Lateral Loads Analysis". CRSI Professional
members Structural Bulletin No. 6, Mar. 1980, 10pp.

5 DIXON, D. G., "Second-Order Analysis of Reinforced Concrete Sway Frames". M.A.Sc. Thesis,
Department of Civil Engineering, University of Wateloo, Ontario, 1985, 230pp.

6 MCDONALD, Brian E., "Second Order effects in Reinforced Concrete Frames". M.A.Sc. Thesis,
Department of Civil Engineering, University of Wateloo, Ontario, 1986, 257pp.
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iguais a 0,42, 0,2 e 0,7 para vigas T, lajes armadas em uma Unica diregéo e
pilares, respectivamente.

Observa-se um certo grau de variabilidade nos valores de El
indicados para projeto pelos autores anteriormente citados.

MACGREGOR (1993) propée ainda a adogdo de um fator de redugéo
para os valores de El, dado por ¢ = 0,875. Essa redugdo permite levar em
conta a variabilidade nas deflexdes laterais, resultante de simplificagées na
modelagem das estruturas e da incerteza quanto aos valores reais de E, e
da inércia efetiva (l).

FRANCO (1995) considera que essa redugao so6 faz sentido para a
formulagao geral do ACI 318/89 e indica os valores de |, considerados para
a proxima edicdo da Norma Brasileira (NB-1). O texto provisério da NB-1
prescreve que para as vigas com armadura nas duas faces da secao
transversal, deve-se adotar I = 0,5 |;; para vigas armadas em apenas uma
face I, = 0,4 I;; para os pilares I = 0,8 |;; e para as lajes I, = 0,3 Iy
FRANCO & VASCONCELOS (1991) propdem ainda a adogdo de um valor

unico de I = 0,7 |, para vigas e pilares.

2.3 - CALIBRAGEM DE UM MODELO TEORICO PARA
VERIFICACAO DA REDUGAO DA INERCIA

Com o intuito de obter indicagbes adicionais a respeito das
prescricées para consideragao simplificada da NLF, no projeto de edificios
de concreto armado, foram analisados neste trabalho alguns exemplos
simples de vigas, pilares e um poértico em concreto armado, nos quais se
considerou a NLF do material. Para a realizacado dessa andlise foi utilizado o
software LUSAS, versédo 11 (1995). Este software, produzido na Inglaterra
pela FEA (Finite Element Analysis Ltd), permite a realizagdo de andlises

considerando a nao linearidade fisica do material.



12

Neste item s@o apresentados os detalhes da elaboragdo de um
modelo teérico para o concreto armado, sendo esse modelo aferido com

resultados experimentais.

2.3.1 - Modelo em elementos finitos

Para a modelagem das estruturas foi adotado um esquema
bidimensional formado por elementos quadrangulares de chapa (estado
plano de tensao) caracterizando o concreto armado e elementos de barra
caracterizando o ago.

Cada elemento de chapa possui oito ndés: um em cada vértice e um
no meio de cada lado. A cada n6 correspondem dois graus de liberdade que
s&o os deslocamentos horizontal (u) e vertical (v). J4 o elemento de barra,
empregado para a modelagem do ago, possui trés nés: um em cada
extremidade e um no meio da barra , cada n6 apresenta os mesmos graus
de liberdade que os elementos de chapa. Esses elementos sdo acoplados
através do nés, possuindo deslocamentos nodais iguais o que proporciona a
aderéncia entre os mesmos.

Os elementos de chapa e de barra empregados no modelo séo
definidos no LUSAS como QPM8 e BAR3, respectivamente, e so ilustrados

na figura 2.2.

BAR3

Figura 2.2- Elementos finitos adotados



13

2.3.2 - Modelos constitutivos

A utilizagao de softwares para analise estrutural em segunda ordem
esta se tornando cada vez mais viavel devido o rapido desenvolvimento dos
microcomputadores. No entanto, a utilizagdo desses recursos somente faz
sentido se estiverem disponiveis relagbes constitutivas confiaveis para os
materiais. De fato, a realizagdo de uma analise que possa reproduzir com
fidelidade o comportamento real da estrutura implica na utilizagdo de dados
de entrada representativos do fenémeno descrito. Portanto, a adogéo dos
modelos constitutivos para os materiais deve ser realizada de maneira
criteriosa, de forma a possibilitar a obtengdo de bons resultados na analise
numeérica.

A seguir sdo apresentados os modelos constitutivos empregados
neste trabalho para o concreto e para o ago, de modo a se tentar reproduzir,

do melhor modo possivel, 0 comportamento desses materiais.

2.3.2.1 - Modelo constitutivo do concreto

O modelo constitutivo disponivel no software LUSAS para o concreto

leva em consideragao os seguintes aspectos :

(i) a relacao nao-linear tensdo-deformagdo € observada na
compressao e na tragao;
(1) o concreto fissurado pode suportar tensées de tragao;

(i) o concreto fissurado pode suportar tensdes de cisalhamento.

O critério de resisténcia adotado € apresentado na figura 2.3a.
As consideragdes feitas no critério, conforme o LUSAS: theory

manual, sao:
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A ruptura por tragdo é definida na tragdo biaxial pelo critério da
maxima tensao de tracao:

o, /<0 e 5, -f!<0 .(2.1)

No caso de tragéo e compressdo combinadas a superficie de ruptura

€ definida por uma reta interpolada entre a maior tensao de tracéo e a de

sendo f' e f' as maximas tensdes de tracdo e de compresséo

respectivamente.

Para a compresséao biaxial a superficie de ruptura é dada por :

(1+3.65a) (1+ 3.65a)a
oy =fc'——% e oy =o' ...(2.3)
(1+a) (1+a)
g
onde : a=-2
%1
AO‘, A
e T T LR o, MG T
T T T > | | | |
Ll LU I A R e
| ‘ | | | i
T
i da0 | | ‘
. 1A\ .
o
1 2 )N
+ [ ﬁizi;e‘%f—=>
| l -.002 -.004 -.006 -.008

(a) (b)

Figura 2.3 - Critério de resisténcia do concreto e curva tensdo-deformagéo
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A curva tensao-deformagao para o concreto pode ser observada na
figura 2.3b. Admite-se que o concreto entre em colapso quando a
deformagé&o principal atinge duas vezes o valor da deformagéo na tenséo de
pico. Para o concreto rompido € assumida completa perda de rigidez. A
fissuragdo do concreto ocorre quando uma das tensbes principais, ou
ambas, violam o critério de fissuragdo definido pela superficie de tracdo. Os
planos de fissuragéo se formam na diregdo normal as tensdes principais de
tragdo. Uma vez aberta, a fissura permanece até o fim da analise, podendo
fechar ou abrir como resposta a possiveis reversdes de carregamento.

Para simular numericamente o alivio gradual de tensées ocorrido no
concreto fissurado utiliza-se uma curva de suavizagdo de deformacgoes. Esta
€ implementada como um ramo descendente da curva tensao-deformacéo
do concreto na tragcdo que, gradualmente, alivia a tensdo normal a fissura a
medida que a deformagéo correspondente aumenta (figura 2.4). O modelo
padrao de decaimento adotado pelo programa é o decaimento linear. Esse
decaimento € controlado pelo pardmetro de amaciamento &, que relaciona a
deformacdo inicial da fissura com a deformacg&o Ultima de tragédo admitida,
sendo:

ft'
eyt =5 €crac e €crac = ¢ -

ch

€

|

|

|

|

|

|

‘ >
€ & e
crac crac

Figura 2.4 - Modelo de decaimento linear

As fissuras sujeitas a deformagdes maiores que as da Ultima tenséo

de tragao admitida séo consideradas inteiramente abertas e ndo transmitem
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tensbes normais. O valor correto do parametro de amaciamento & incerto,
depende do tipo de problema. Os valores tipicos variam de 5 a 50,
dependendo do modo de ruptura esperado. Para ruptura fragil sao indicados
valores mais baixos, ao passo que para ruptura ductil sdo aconselhados
valores mais elevados.

Ap6s o surgimento das fissuras no concreto, a capacidade de
transferéncia de cisalhamento entre as superficies das fissuras depende,
além de outros fatores de menor importancia, do engrenamento entre os
agregados e da forca na armadura. A transferéncia de tensdes de
cisalhamento é modelada numericamente pelo moédulo de elasticidade
transversal (G). Para representar a transferéncia de cisalhamento entre as
superficies de fissuras no concreto, 0 médulo de elasticidade transversal é
reduzido por um fator g (0 < < 1).

Portanto, a definicho do modelo constitutivo do concreto se da

através dos seguintes parametros:

¢ Mobdulo de elasticidade longitudinal (E.);

o Coeficiente de Poisson (v,);

* Resisténcia a compressao (f );

e Parametro B;

 Resisténcia a tragéo (f));

o Deformagao correspondente a maxima resisténcia a compressao
(€0);

o Parametro de amaciamento &.

A adogao dos parametros acima sera feita de acordo com as
prescricdes do CEB-FIP MC 90. Para os valores do médulo de elasticidade
longitudinal (E.), resisténcia a compresséo (f) e resisténcia a tragéo (f)
foram adotados os valores médios conforme indicagdo do CEB-FIP MC 90
item 5.4.1.4 e de FRANCA (1991) para andlises com a consideragdo na
NLF.
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e Médulo de elasticidade longitudinal (E,) :

Segundo o CEB-FIP MC 90, item 2.1.4.2 :

R
E.=215-E_ ( c%mo)

E_=10000 MPa
f_=f +8 MPa
f_=10MPa

[«

onde :

o Coeficiente de Poisson (v,) :

Sera adotado o valor v, = 0,2 , conforme CEB-FIP MC 90, item
2.1.4.3.

* Resisténcia a compresséo (f’) :

A resisténcia @ compressao para a definicdo da superficie de ruptura

sera admitida como sendo o fcm.

e Parametro f :

Este pardmetro reduz o médulo de elasticidade transversal para
representar a transferéncia de cisalhamento entre as superficies de fissuras.
Para o mesmo, devem ser adotados valores baixos (menores que 0,5) se o
modo de ruptura for determinado pelo cisalhamento. Como no caso de vigas
a ruptura é determinada predominantemente pela flexao, sera assumido p =

0,8 (préximo de 1).
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* Resisténcia a tragéo (f’) :

Segundo o CEB-FIP MC 90, item 2.1.3.3.1 :

¢ NG
fum = 140 ( d‘/ ) em MPa.
cko

onde fcko =10 MPa.

e Deformagcao correspondente a maxima resisténcia a

compressao (g ):

Conforme o item 2.1.4.4.1do CEB-FIP MC 90, deve-se adotar o valor
g, = 0,0022.

e Parametro de amaciamento &:

No tipo de problema analisado a ruptura ocorre principalmente devido
a flexao. Por isso, o valor do parametro de amaciamento sera adotado como
35, conforme Manual de Verificagdo Il do LUSAS (1995).

2.3.2.2 - Modelo constitutivo do ago

Para o ago sera adotado um modelo elasto-plastico definido pelo
critério de ruptura de Von Mises. Esse critério, datado de 1913, admite que a
ruptura se inicia quando a tensédo de cisalhamento octaédrica’ no ponto
atinge um valor critico. E empregado, preferencialmente, como critério de

ruptura para materiais ducteis, em virtude das deformagdes plasticas nos
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mesmos estarem associadas as tensées de cisalhamento, ndo produzindo
variagao de volume.

No modelo proposto, o critério de Mises sera utilizado como critério
de plastificagao.

Para definir o modelo constitutivo do ago deve-se estabelecer os

seguintes parametros :

Maédulo de elasticidade longitudinal (E,);

Coeficiente de Poisson (v,);

Tensao uniaxial de escoamento (cyo);

Parametro de endurecimento (C,);

Deformacao plastica limite (sp i)

Os valores adotados para o modelo sdo os valores de calculo,
conforme indica FRANCA (1991):

e Médulo de elasticidade longitudinal (E,) :
De acordo com a NB1-78, item 7.2, tem-se : E = 210000 MPa
e Coeficiente de Poisson (v,) :

Sera adotado o valor v = 0,3, conforme NBR 8800 item 4.6.10.
e Tensao de escoamento ("yo) :

A tensao de escoamento sera admitida como sendo o 4 (f, / 1,15).

"Na teoria da plasticidade, as tensdes atuantes em planos igualmente inclinados em relagio aos
eixos coordenados sdo chamadas tensdes octaédricas.
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e Parametro de endurecimento (C):

Este parametro é definido pela razéo entre a parcela de tenséo que

excede ¢ e a deformac&o plastica (figura 2.5), sendo: 6 = tan™" C,.
yo

A Tensao de ruptura
uniaxial

T

yo

€ .
plim

I
I
|
I
i
|
! »

DeformaEéo plastica
efetiva gp

Figura 2.5 - Pardmetro de endurecimento Cq

O modelo serd adotado para agos classe A. Logo a inclinagcdo da

curva de deformagéo plastica é nula (encruamento nulo), sendo C1 = 0.

o Deformagao plastica limite (¢, ): |

Conforme indica a NB1-78, item 7.2, a deformagdo maxima de
ruptura do ago é de 0,010. Em virtude dos agos tipo A apresentarem um

comportamento elastico até o limite €,y @ deformacgéo plastica maxima (sp i)
sera obtida pela diferenga entre a deformagcdo maxima permitida (g, =

0,010) e a deformagéo elastica (ey 5)- Assim

€yt = Eyg + € piim logo : Epim = 0,010 — g4 ...(2.4)

2.3.3 - Verificagao do modelo adotado



21

S&o comparados, neste item, os resultados provenientes da analise
de uma viga de concreto armado através do modelo anteriormente proposto,
com resultados experimentais obtidos em ensaios realizados por GOBETTI®
apud CAMPOS (1986).

No estudo desenvolvido por GOBETTI® foram ensaiadas vigas de
concreto armado simplesmente apoiadas, com sec¢ao transversal de 7,5 x 20

cm e vao de 3,72 m. O detalhamento das vigas é apresentado na figura 2.6.

[ Eamammm===msm=sSSsSSSSssESSsSssSamEE]
‘ ! * 382 cm u
2634
! 2034 L
| 268 |
b o j) cm 39 est ¢ 3.4
‘.J l 7.5¢cm

Figura 2.6 - Viga ensaiada por Gobetti

Duas vigas foram carregadas simultaneamente, 16 dias apo6s a
concretagem, por um carregamento uniformemente distribuido de 3,04
kN/m, incluindo o peso préprio. Essa carga foi mantida constante por mais
67 dias. Mediram-se os deslocamentos verticais, por meio de defletémetros
mecénicos, e as deformagdes especificas do concreto e da armadura,
através de extensémetros elétricos colados na armadura tracionada e na
superficie da zona comprimida do concreto. Durante o periodo de ensaio, o
ambiente apresentou, em média, temperatura de 20° C e umidade relativa
do ar de 75%.

Na data do ensaio, foram determinados para o concreto, valores

8 GOBETTI, L; CAMPOS, F. A. & CAMPAGNOLO, J. 'Analise tedrico-experimental das deformagdes
em vigas de concreto armado’. Porto Alegre, Curso de Pds-Graduag&o em engenharia Civil da
UFRGS, 1983. 58 p.
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medios da resisténcia a compressao simples de 19,5 MPa, da resisténcia a
tracao diametral de 2,2 MPa e do médulo de deformacao longitudinal de
26475 MPa.

Na figura 2.7 comparam-se os valores da flecha no meio do vao das
vigas, obtidos através do modelo tedrico (LUSAS), com os resultados

experimentais obtidos para carregamento de curta duragio.

30 =

o
o’
r P
o’
e
25 o

|

20

F [ el
E 1’5 //// ——Teoria
& 1 = = Epemans
81'0 //
a5
00
0 2 4 6 8 0 2 wu
Aecha(mm)

Figura 2.7 - Flecha no meio do vao para os dados experimentais de GOBETTI e os resultados

tedricos obtidos com o LUSAS

Pela figura acima pode-se observar a validade do modelo proposto,
uma vez que os resultados tedricos encontram-se bem préximos daqueles

obtidos em ensaios de laboratério.

2.4 - VERIFICAGAO DA REDUGAO DE INERCIA PARA
VIGAS E PILARES

2.4.1 - Vigas de concreto armado
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Dando prosseguimento ao estudo, foram analisadas vigas biapoiadas
e biengastadas de concreto armado. Essas vigas foram dimensionadas de
modo a atingirem o estado limite Gltimo no dominio 3. Nos exemplos
analisados a ruptura ocorre para posicoes da linha neutra variando desde a
proximidade do dominio 2 até chegar no limite do dominio 3-4. Assim, pode-
se avaliar a influéncia da quantidade de armadura nos valores obtidos. A
posicao da linha neutra é indicada pelo valores de B, = x / d, onde x é a

profundidade da linha neutra e d é a altura util da segao transversal (figura

2.8).
dT T k

h d

j;_______
L

Figura 2.8 - Se¢ao transversal das pegas de concreto armado

As vigas analisadas possuem as seguintes dimensdes : b=15cm,
h=60cm e vao de 6,00 m. O esquema geral das vigas analisadas, bem como
a discretizagao utilizada sao apresentados nas figuras 2.9a e 2.9b.

Qq

15cg
L1 Ll Ll Ll Ll

i

60 cm 600 cm

Figura 2.9a - Modelo para vigas biapoiadas

15 cm G

— 1] I 1 T 1 I 1 I 1

60 cm 600 cm

Figura 2.9b - Modelo para vigas biengastadas
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As caracteristicas admitidas para os materiais foram : concreto com
f.= 20 MPa e agco CA-50A. As vigas foram submetidas a carregamentos
crescentes até o valor teérico da carga ruptura. A reducdo de inércia
correspondente foi estabelecida de modo que o produto de rigidez, dado
pelo médulo de elasticidade proposto pelo CEB-FIP MC 90 (item 2.1.4.2) e
pela inércia da segao bruta de concreto armado, multiplicado pelo fator de
reducgéo, reproduza a flexa no meio do vao obtida através do processamento
com a NLF. Os resultados obtidos para as vigas biapoiadas e biengastadas

encontram-se, respectivamente, nas figuras 2.10 e 2.11.

El eqlEclg

Figura 2.10 - Variagdo do Elgf para vigas biapoiadas - Processamento no LUSAS

Observa-se pela figura 2.10 que, para as vigas biapoiadas, quando a
linha neutra se encontra nas proximidades do dominio 2 ($,=0,28) o valor de

El,; se aproxima de 0,40 E|,. A medida que a linha neutra se aproxima do
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dominio 4 (,=0,6283), o valor de El  se aproxima de 0,60 E l;. Resultando

em média um valor de El, de 0,50 El,.

—— Béta x=0.28
1] —¢—Betax=0.32
——Betax=0.36
—A— Beta x=0.40
—¢—DBetax=0.44
—-Betax=0.48
—e—Betax =0.52
—— Beta x =0.56
—a— Beta x =0.60
~=— Bata x =0.6283

Figura 2.11 - Variagao do Elgf para vigas biengastadas - Processamento no LUSAS

Pela figura 2.11, para as vigas biengastadas, observa-se nao haver
variagéo significativa dos valores de El,, na ruptura, para as diferentes
posicdes da linha neutra. Os valores de Ely se encontram entre 0,60 E,l, e

0,64 El,, resultando em um valor médio de 0,62 El,.

@

No entanto, as condigbes de vinculagédo consideradas nos exemplos
anteriores sao condigcbes extremas: extremidades apoiadas ou com
engastes fixos. Na realidade, a vinculagao das vigas de edificios de concreto
armado deve ser uma situagdo intermediaria entre os dois casos
considerados. Portanto, deve-se esperar que o valor de El,, adaptado as
condigdes de vinculagdo reais da estrutura, deva ser um valor médio entre
esses dois valores obtidos. Isso leva a um valor de El,; de aproximadamente
0,55 El, .

Observa-se ainda, pelos valores acima, que as vigas com armadura
posicionada nas faces inferior e superior apresentam uma redugdo de

inércia menor que as vigas com armadura simples. Este comportamento era
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esperado, uma vez que a armadura restringe a fissuragcio, que é uma das

principais causas da reducéo de inércia nas pec¢as de concreto armado.

2.4.2 - Pilares de concreto armado

Prosseguiu-se o estudo com a analise de pilares, de modo a se obter
indicagdes do comportamento desses elementos quando submetidos a
flexo-compressao. Optou-se pelo estudo de pilares engastados na base e
livres no topo. Esse tipo de vinculagédo foi adotada por ser muito dificil se
reproduzir, na modelagem proposta, o que realmente acontece na ligagéao
pilar-viga. Os pilares foram dimensionados no dominio 4 e submetidos a
acéo de esforgcos normais e momentos fletores que, combinados, estdao no
limite da superficie de ruptura da pega (diagramas de interagdo py x v,).
Desse modo, pode-se calcular o deslocamento na extremidade livre das
pegas, quando estas sdo submetidas ao carregamento de ruptura,

estabelecendo-se a respectiva reducao de inércia.

Ponto de ° °l h

Dimensionamento

o
o
o

Ky

Figura 2.12 - Diagrama de interagédo ng x vdg.
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Sendo as variaveis adimensionais dadas por:

Nd . — Md . Asfyd

A fim de se evitar o aparecimento dos efeitos devidos a n&o-
linearidade geométrica, inerentes aos pilares esbeltos, foram analisados
somente pilares curtos (A < 40), nos quais esse efeito pode ser desprezado.
As dimensdes dos pilares analisados sdo b=25cm, h=50cm (figura 2.8) e um
comprimento de 280cm. A discretizagdo utilizada para os pilares esta

definida na figura 2.13.

M,
-

280 cm

50cm

25¢cm

Figura 2.13 - Modelo de pilar de concreto armado
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Para os pilares, também foi admitido o concreto com f =20 MPa e

aco CA-50A. O resultados obtidos se encontram na tabela 2.1.

Tabela 2.1 - Redugido de inércia para pilares

© Nd va Vid pd Flecha Flecha | ElellH | d7.d
elastica NLF
(KN) (N) (cm) (cm)
05 892,% 05 1910714 0274 0,540 1152 0,80 043
05 107143 06| 1785714 0,200 0,887 0917 0,97 0,33
05| 1250,00 07| 1687500 0,189 0,838 0,780 1,08 02
05 142857 08| 1464286 0,164 0,727 0,644 1,13 0,21
05 160714 09 1276786 0,143 0,634 0,561 1,13 0,76
08 89285 05| 25803,57 0,289 1,262 1,776 0,72 0,55
08 107143 06| 2455357 0,275 1,220 1,444 0,84 0,46
0.8 1250,00 07 2294643 0,257 1,140 1,163 0,98 0,37
08| 142857 08 2133929 0,239 1,060 0,960 1,10 0,30
08 160714 09 1973214 0,221 0,980 0,831 1,18 0,25
08 178577 10 17500,00 0,1% 0,869 0,720 1,21 0,20
T 892,00 05 30%7.36 0,339 2,055 2,120 0,07 0,68
107143 06| 29017,86 0,325 1,762 1,805 0,98 0,54
1 1250,00 07] 2741071 0,307 1,468 1,484 0,99 044
1 142857 08 2580357 0,289 1,229 1,309 0,94 0,35
1~ 1607,14 09| 2267857 0,254 0,955 1,031 0,93 0,28
1 1785,71 10 2232143 0,250 1,109 0,906 12 0,25
1 196429 11| 2044643 0,229 1,016 0,808 126 0,21

Observa-se pelos resultados acima que, para a modelagem efetuada,
o valor de El para pilares se torna menor que o correspondente a sec¢iao
bruta de concreto apenas para valores de p/Mm acima de 0,3
(aproximadamente), o que representa momentos fletores elevados em
relagéo ao esforgco normal. Para valores mais baixos dos momentos fletores
em relagdo a normal, a inércia equivalente se mantém com valores acima
dos admitidos para a secdo bruta de concreto armado, em virtude da
presencga da armadura.

Esse comportamento era esperado, pois os momentos fletores
produzem fissuras que reduzem a inércia bruta das pecas. Ja o esforgo
normal produz um grau menor de fissuragao, resultando em uma perda de
rigidez no concreto insignificante, quando comparada a parcela de inércia

acrescida pela armadura.
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Esses resultados indicam ser razoavel a indicagdo de FURLONG*,
que prevé valores diferenciados de El para os pilares localizados em niveis
inferiores e superiores da edificagdo. Isso porque, estes estao submetidos
predominantemente a momentos fletores, enquanto aqueles, a esforgos

normais.

2.4.3 - Pértico plano de concreto armado

Obtidas indicagbes gerais a respeito do comportamento de pilares e
vigas, realizou-se o processamento de um portico de 13 pavimentos de
concreto armado (figura 2.14). Para a andlise da estrutura foi considerado

concreto com f_ =20 MPa e ago CA-50A.

P
Fo (U0 T07

P F1=7,6 kN
INRETRREN! F=13.8 kN

P p:=0,268 kN/cm
Fo [ 00001 p,=0,380 kN/cm

//\I\’//Ecm=3030 kN/cm?
12x290 cng,/,_pz,\l\//

20x70 cm?

F2 ww&ww/ )

AETEERER!
P>

NEEREER 25x75 cm?

A

Figura 2.14 - Pértico de concreto armado

Determinou-se, entao, as armaduras para os elementos estruturais a
partir dos esforgos provenientes de uma andlise em primeira ordem da

estrutura. As armaduras das vigas foram uniformizadas em faixas
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estabelecidas ao longo da altura do prédio. As armaduras adotadas e a

definicdo das faixas sado apresentadas na tabela 3.2.

Tabela 3.2 - Armaduras ao longo da altura do pértico

FAIXA NIVEIS VIGAS PILARES
As sup (cm2) | As inf (cm2)| As (cm
1T PAVIMENTO 13 9,9 26
2 "PAVIMENTO 15,9 2,9 23
2]3 ° PAVIMENTO 15,5 55 18
4T PAVIMENTO 15,5 55 15
9 " PAVIMENTO 14 5,9 15
3|6 ° PAVIMENTO 14 55 15
7 ° PAVIMENTO 14 55 15
8 " PAVIMENTO 11,9 9,9 19
4]9 ° PAVIMENTO 11,5 55 15
10 ° PAVIMENTO 11,6 55 15
TT" PAVIMENTO 9,2 9,9 15
5[12° PAVIMENTO 9,2 55 15
13 P PAVIMENTO 9,2 45 1

Determinada a armadura a ser utilizada nos elementos da estrutura

modelou-se no LUSAS (figura 2.15) o pértico da figura 2.14.

075 ]

Figura 2.15 - Modelo bidimensional - LUSAS
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Efetuou-se, entdo, o processamento com a consideracdo da néo-
linearidade fisica do material. Assim, comparando-se os resultados dessa
analise com os obtidos através do processamento em primeira ordem,
podem ser obtidas indicagdes a cerca da redugao de inércia correspondente
as vigas e aos pilares. Os resultados obtidos encontram-se na figura 2.16,
que mostra curvas correspondentes a processamentos com diferentes

consideragdes na redugdo de inércia de vigas e pilares.
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—
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~

Pavimento

I —— Lusas
I - —e— Ip=lg; V=g
. —a— Ip=lg; v=0,51g
+— [p=0,8lg; v=0,5Ig
—v— Ip=lg; M=0,6lg

O = N W H OO N 0 O
p
\

2 . N . 1 ) I L ] \
0 1 2 3 4 5 6 7 8

flecha (cm)

Figura 2.16 - Deslocamento nos pavimentos segundo diferentes redugdes de inércia para vigas

e pilares

Observa-se que os deslocamentos obtidos para o pértico plano com o
modelo analisado no LUSAS, quando comparados com aqueles obtidos
através de processos simplificados, se mostram a favor da seguranga em
todos os casos.

Comparando-se com os resultados obtidos considerando-se El, =
0,50 El, para as vigas e El, = 0,80 E_l, para os pilares, observa-se que, em
relacdo ao processamento no lusas, o processo simplificado apresenta um

deslocamento no topo cerca de 37% maior.
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Os resultados obtidos com o lusas estdo mais proximos dos
correspondentes a uma andlise em primeira ordem onde sejam
considerados El = 0,60 E |, para as vigas e El, = 1,0 E_l, para os pilares.
Esses valores de redugdo de inércia foram tomados segundo os resultados
obtidos nos itens 2.4.1 e 2.4.2 deste trabalho, nos quais se observa que,
para as vigas, os valores El,; variam no intervalo de 0,4 a 0,64 E_l, e que,
para os pilares, somente ocorrem redugdes de inércia quando os momentos
fletores séo elevados e a normais pequenas, permanecendo os valores de

El,; acima de 1,0 E_l, caso contrario.

2.5 - CONCLUSOES

Para as vigas analisadas percebe-se uma variagédo de valores de El
de 0,40 El, a 0,64 E|

correspondem a vigas com armaduras em uma Unica face e os maiores

g Sendo que os valores mais baixos de Elg
valores, as vigas com armadura nas duas faces. Portanto, parece razoavel o
estabelecimento de valores diferenciados para esses dois casos, como o faz
a proposta da nova NB-1.

Os pilares analisados apresentam valores de El, variando desde 0,72
El, a 1,26 E

momentos fletores a que estdo submetidos. Essa grande variabilidade nos

g conforme sejam maiores ou menores os valores dos
resultados, ja percebida na literatura, recomenda certa cautela na adogéo do
El, para estes elementos.

Entretanto, como nos edificios usuais a solicitagdo predominante nos
pilares é a solicitagdo normal, o valor El, = 0,80 E.l, apresentado no texto
base para a revisao da NB-1 parece seguro, uma vez que, nesses casos, 0
valor de El € maior que o valor E|,.

Observa-se no exemplo de poértico plano analisado, que os valores
propostos no texto base da NB-1 estdo a favor da seguranga, sendo que os

resultados correspondentes a valores de El de 0,6 El, para as vigas e 1,0
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E.l, para pilares estdo mais préximos dos valores obtidos com o LUSAS.
Por fim, conclui-se que os valores de El; sdo extremamente
influenciados por diversos fatores que s6 podem ser corretamente avaliados
através de uma analise estrutural mais sofisticada. Entretanto, os exemplos
analisados neste capitulo indicam que as prescrigbes para a reducdo na
inércia dos elementos estruturais, mais proximas dos resultados aqui
obtidos, correspondem as que devem ser adotadas na préxima edicdo da

NB-1, ou seja: El,, = 0,5 E |, para as vigas e El = 0,8 E.l, para os pilares.
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CAPITULO 3 - NAO - LINEARIDADE GEOMETRICA

3.1 - INTRODUGAO

Pode-se dizer, de modo simples, que os efeitos devidos a nao-
linearidade geométrica (NLG) sao aqueles oriundos da mudanga de posicao
da estrutura no espaco. Esses efeitos sdo determinados através de uma
analise na qual se considera a estrutura na sua configuragcdo final de
equilibrio.

No projeto de edificios altos deve-se estar atento ao problema da
NLG quando a estrutura é solicitada simultaneamente pelo carregamento
vertical e pelas agbes horizontais. Isso porque, o carregamento vertical
agindo na estrutura deslocada pode ocasionar o aparecimento de
acréscimos de esforgos capazes de conduzi-la ao colapso.

Nas estruturas rigidas esses efeitos sdo pequenos e podem ser
desprezados, entretanto, nas estruturas flexiveis, tais efeitos passam a ser
significativos devendo ser obrigatoriamente considerados. Desse modo, as
estruturas podem ser classificadas em estruturas de nés moéveis ou
estruturas de nés fixos, conforme a importéncia dos efeitos de segunda
ordem na analise.

Segundo o CEB-FIP MC 90 (item 6.6.3.1.3) um edificio pode ser
considerado de nés fixos se os efeitos de segunda ordem, devidos a

deslocabilidade horizontal da estrutura, resultam em acréscimos inferiores a
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10% nos momentos fletores relevantes obtidos de uma analise em primeira
ordem. Esse critério € conhecido como condi¢do de imobilidade dos nés.
Neste capitulo séo tratados os problemas relacionados com a
classificagdo das estruturas quanto ao grau de mobilidade. De modo
particular, pretende-se avaliar o coeficiente y, que, além de classificar a
estrutura quanto ao grau de mobilidade, permite a previsdo dos acréscimos

de esforgos devidos ao seu deslocamento horizontal.

3.2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

No sentido de se estabelecer o grau de sensibilidade das estruturas
aos efeitos de segunda ordem, tem-se pesquisado critérios seguros e de
facil implementagdo pratica que permitam classifica-las quando ao grau de
mobilidade (estruturas de nés méveis ou de nés fixos).

O critério adotado por alguns regulamentos CEB MODEL CODE
(1977), REBAP (Regulamento de Estruturas de Betiao Armado e Preé-
Esforgado - 1984) é o do parametro «, introduzido por BECK & KONIG'
apud FRANCO (1985a), como uma grandeza capaz de avaliar a
sensibilidade da estrutura em relagdo aos efeitos de segunda ordem. O
modelo proposto considera um pilar engastado na base, com uma carga
vertical distribuida ao longo de toda a sua altura, supondo-se para 0 mesmo
um comportamento elastico-linear. O parametro fica, entdo, definido do

seguinte modo:

a=H- =L .. (3.1)

onde:

! BECK, H. and KONIG, G - " Restraining forces in the analysis of tall buildings ". Symposium on Tall
Buildings, Proceedings, Pergamon Press, Oxford, 1966.
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H = altura total do pilar
F, = carga vertical caracteristica no pilar

El= produto de rigidez do pilar em regime de utilizagao

Segundo a teoria desenvolvida por BECK, para o superior a 0,60 ,
torna-se necessaria a consideracao do efeito de segunda ordem no pilar.

Posteriormente, este conceito foi estendido por FRANCO (1985a)
para o caso de edificios altos, uma vez que pode-se associar um edificio
alto a uma coluna engastada na base, com os pavimentos tipo conferindo as
cargas verticais o carater de carregamento uniformemente distribuido (figura
3.1).

n \’
i | /// tPo':fu Zi'%iv. ¥
— \’
A T

- — bP=27
2] — A .
R i

\

7

Figura 3.1 - Analogia entre um edificio alto e uma coluna engastada na base
Adaptada de CARMO (1995)

Para que se possa efetuar esta analogia, no entanto, deve-se
estender as estruturas dos edificios altos os conceitos de produto de rigidez
equivalente e parametro de forma da linha elastica.

Considere-se uma estrutura submetida a uma a¢ao horizontal
uniformemente distribuida g, e seja a; o deslocamento horizontal do topo
(figura 3.2). O produto de rigidez (El)., € aquele equivalente a uma estrutura
prismatica engastada na base, de modulo de rigidez E constante ao longo
de sua altura H, que sob a agao de q, apresenta 0 mesmo deslocamento a,

no topo.
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Recorrendo-se entédo a expressao da linha elastica correspondente a
um pilar engastado na base com uma acgdo lateral uniformemente

distribuida, tem-se:

_ 9y xHY

Ee =5 y .. (32)

(El)eq ’-ad—-’

T
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

Qa

T

Figura 3.2 - Produto de rigidez equivalente para uma estrutura qualquer
Adaptada de FRANCO (1985a)

Na estimativa do (El),, devem ser computados todos os elementos
que contribuem para a estabilidade da estrutura. Portanto, além da
consideragdo de elementos isolados, principalmente nudcleos e pilares
paredes, deve-se também considerar os pérticos planos constituintes da
estrutura, pois estes contribuem para um contraventamento eficiente.

Seja 4,4 0 deslocamento horizontal de 12 ordem do ponto de
aplicacédo da resultante das cargas verticais de intensidade P,. Define-se o

parametro de forma da linha elastica como sendo:

) o
y=—1=_% ... (3.3)
a;

Esse parametro pode ser facilmente calculado para estruturas

regulares em casos particulares importantes (figura 3.3).
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Pilar Parede Associagao Pértico
r_,adﬁ ay
. .
[ |
| |
| [
| |
| |
l ! Par.do
: : 2°grau
| !
|

(a) (b) (©)

Figura 3.3 - Casos particulares importantes de y para estruturas regulares
Adaptada de FRANCO (1985a)

FRANCO (1985a) apresenta os seguintes resultados na avaliagdo do
y: estruturas com contraventamento em pilar parede y=0,4 , estruturas com
contraventamento misto y=0,5 e estruturas com contraventamento em
portico y=0,67. O pardmetro de forma permite que se possa conhecer
melhor o comportamento global da estrutura, indicando o modo como se
desloca horizontalmente conforme o tipo de contraventamento predominante
na mesma.

Percebe-se que, na analise de edificios altos, o parametro a serve
como um indicador da necessidade ou ndo de se levar em conta o efeito de
22 ordem para o projeto da estrutura. Assim, pode-se desprezar o efeito de
22 ordem quando o valor calculado de o for menor que a,,. Isso equivale a
dizer que os esforgos totais, em segunda ordem, nao ultrapassam em 10%
os em 12 ordem (condi¢cao de imobilidade dos nos).

Alguns valores de oy, , para edificios de varios pavimentos, foram
propostos por alguns pesquisadores de forma a viabilizar a sua utilizagao.

De acordo com o CEB (1977), para edificios de varios pavimentos,

tem-se:
4ym<02+01.n ; paran<3

i < 0,6 ; paran >4
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onde n é o numero de pavimentos do edificio.

Esta definicao de oy, pressupée que o contraventamento seja
constituido exclusivamente por pilares-parede, visto que se despreza a
influéncia das vigas. Além disso, o valor a;,, = 0,60 foi obtido considerando-
se y; = 1,5. FRANCO (1985a) demonstra que para y; = 1,4 tem-se o, = 0,70.
Ainda no mesmo trabalho, apresenta valores limites do parametro o
dependentes do tipo de contraventamento predominante na estrutura. Esses

valores limites séo obtidos através da condigdo generalizada de imobilidade

dos nés, definida por FRANCO (1985a) como:
Oy < 2 ... (3.4)

Partido-se do parametro de forma da linha elastica pode-se
estabelecer valores limites de o em fungao do tipo de contraventamento
predominante na estrutura. Os resultados obtidos para estruturas regulares,

sao0:
oum < 0,7, contraventamento em pilares-parede;

oim < 0,6; contraventamento misto (pilares-parede + pérticos ou

associagbes de pilares parede).
oum < 0,5; contraventamento em portico;

VASCONCELOS (1987) sugere uma variagao de oy, em fungao do

namero de pavimentos n, dada por (para n > 1):
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®jim

0,88 — 0,44 x 1o-°'“4") ... (3.5)

K
_ﬁ(

Um outro modo de se avaliar a sensibilidade da estrutura em relagao

as acgbes horizontais é através do parametro v,.

Esse parametro foi proposto por FRANCO & VASCONCELOS (1991)
como um coeficiente majorador dos esfor¢os em primeira ordem, para a
obtencéao dos esfor¢os finais que incluem os em segunda ordem.

Partindo-se de uma analise linear para as ag¢des horizontais, na qual
seja calculado o momento de primeira ordem M, em relagdo a base da
estrutura e os deslocamentos horizontais de cada pavimento, verifica-se que
esses deslocamentos combinados com as agdes verticais ocasionam o
aparecimento de acréscimos de momentos AM, Esses acréscimos
proporcionam o surgimento de novos deslocamentos. Esse processo ocorre
sucessivamente ao longo de varias etapas, diminuindo ao longo destas, até
gue os acréscimos sejam insignificantes, se a estrutura for estavel. Com os
diversos acréscimos de momentos determina-se os momentos finais em

segunda ordem:
M, =M, + AM, + AM; + ... +AM; ... (3.6)

onde j € o numero de iteragdes (considerando-se M, como a primeira
iteracao).

O CEB-FIP Manual of Buckling and Instability (1978) sugere que
os momentos M, , AM, , AM, , AM, constituam uma progressao geomeétrica

decrescente de razao r <1, assim:

r=—2-—"2_ -— .. (3.7)
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donde AM,=r. AM,, . A equagéo 3.6 torna-se, ent&o :

My=(1+r+rP+r+ . +f") M, ... (3.8)
M
oM
AN AM;
L1
| | AM,
===

I |

[ [

|| [ M,

| I

L l

1 2 3 iteracdes

Figura 3.4 - Acréscimos sucessivos para obtengédo de M2
Adaptada de CARMO (1995)

No limite, para j tendendo ao infinito, a soma da progressdo da

equacéo 3.8 vale:

Iim(1+r+r2 +r3+...+rj")|\/|1 = 1T1rM1 ... (3.9)

j—>

A razdo r = AM;/ AM,, pode ser escrita como r=AM,/AM,=AM/M, pois,
considerando-se j=1 como a primeira analise linear, tem-se que AM,= AM e

AM, =M, . A equagéo 3.9 fica, entdo :

1
M2d = ———A—M—;Mm (310)
1-

M1d

Chamando-se de v, o fator que multiplica a parcela M, , tem-se :
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Y, = .. (3.11)

Desse modo, pode-se obter uma aproximag¢do dos esforgcos em
segunda ordem da estrutura, com uma analise simplificada em primeira
ordem.

A principal vantagem do parametro y, sobre o parametro o consiste
em que, enquanto este apenas indica a necessidade de se langar mao de
uma andlise em segunda ordem para a estrutura, aquele fornece uma
estimativa dos acréscimos dos esforcos globais em segunda ordem.
FRANCO & VASCONCELOS (1991) afirmam ter utilizado com sucesso o
parametro vy,, para valores até 1,2 ou mais.

CARMO (1995), estabeleceu uma relagéao entre os parametro a e v,,

apo6s a analise de 30 estruturas correntes:

v, = 090 + 0,520 — 0,620% + 0,460.° .. (3.12)

Nesse mesmo trabalho, estudou-se uma amostra contendo sete
prédios, nos quais se comparou os resultados de analises em segunda
ordem pelo processo que pode-se chamar de rigoroso (com alteragdes na
matriz de rigidez dos elementos para a consideracdo da NLG), processo P-A
e pelo método simplificado (utilizando-se o coeficiente y,). Essa comparagao
envolveu, principalmente, o deslocamento no topo do edificio analisado e os
esforgos em sua estrutura. Apenas os esforgos contidos no plano definido
pela diregcdo de atuagdo do vento em questdo foram considerados nesta
comparagao. Isso porque, no plano perpendicular & acdo do vento, os
esforgos s@o secundarios e ocasionam uma grande dispersdo nos
resultados.

Como conclusdo de seu trabalho, CARMO (1995) considera

satisfatdrio o processo simplificado de analise em segunda ordem dentro de
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certos limites, conforme indicam FRANCO & VASCONCELOS (1991). No
entanto, para o universo das estruturas analisadas em seu trabalho,
percebe-se uma tendéncia a se avangar na utilizagdo desse processo para
além do limite 1,2. Além disso, verificou-se que o valor do coeficiente v,
pode, para os niveis superiores do edificio, fornecer resultados maiores que
os obtidos pelo processo rigoroso e pelo processo P-A.

Como sugestao, CARMO (1995) indica a necessidade de se dar um
melhor tratamento estatistico aos resultados obtidos, relativos a um universo
maior de exemplos. Também sugere que se estude o comportamento do

coeficiente y, ao longo da altura da edificagéo.

3.3 - METODOLOGIA PARA ESTUDO DO COEFICIENTEY,

A fim de se estudar de modo mais detalhado o coeficiente vy,, seréo
processados edificios em primeira ordem e em segunda ordem, de modo
que se possa determinar o acréscimo de esfor¢os ocorrido nos elementos
constituintes da estrutura. Esses acréscimos serdo comparados com 0s
acréscimos previstos pelo processo aqui chamado de simplificado, no qual
os esforgos finais em segunda ordem s&o obtidos pela multiplicagdo dos
esforgcos em primeira ordem pelo coeficiente y,.

A metodologia a ser empregada, de modo sistematico, consiste nas

seguintes etapas:

a) Realizagdo de uma andlise em primeira ordem da estrutura para as
acbes horizontais agindo simultaneamente com o carregamento vertical,
levando-se em conta a NLF de forma simplificada (através de uma redugéo

na inércia dos elementos estruturais);
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b) Computo dos esfor¢cos em primeira ordem para cada elemento da

estrutura;

c¢) Calculo dos valores de v, e y correspondentes as duas diregdes do

edificio (x e y);

d) Andlise da estrutura em segunda ordem, considerando-se a NLG
através de alteragdes incrementais na matriz de rigidez e a NLF de modo

simplificado;

e) Computo dos esfor¢gos em segunda ordem para cada elemento da

estrutura;

f) Calculo da relagdo entre os esforgos obtidos pela analise em

primeira ordem e em segunda ordem;

g) Comparagao entre os acréscimos obtidos em segunda ordem e os
valores previstos através do coeficiente y, para a estrutura global e para

faixas ao longo da altura da edificagéo;

Para tornar viavel a execuc¢ao das analises propostas sera utilizado o
sistema LASER, RAMALHO (1990), adaptado por CORREA (1991) para a
consideragdo da NLG. Esse sistema permite a analise de estruturas
compostas por barras, dispostas no espaco e submetidas a carregamentos

aplicados nos nés.
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3.4 - CONCEITOS BASICOS E SIMPLIFICAGOES
ADOTADAS

Neste item sdo apresentados os principais conceitos empregados e
as simplificagdes adotadas para a analise dos edificios. Todas as
simplificacdes adotadas no trabalho correspondem, fundamentalmente, as

simplificagcdes usualmente empregadas nos escritérios de projeto.

3.4.1 - NAO - LINEARIDADE FiSICA DO MATERIAL

A NLF sera considerada de maneira simplificada, tomando-se os
coeficientes indicados por FRANCO (1995):

Colunas =081,
Vigas com armadura nas duas faces =051,
Vigas com armadura em uma face =041,
Lajes =031,

3.4.2 - CARREGAMENTO HORIZONTAL

A acao do vento e as imperfeicbes geométricas (desaprumo) sdo as
principais agbes horizontais que devem ser consideradas no projeto
estrutural.

As forcas devidas ao vento nas edificagdes foram determinadas
segundo a NBR-6123/1988 (ABNT).

As imperfeicdes geométricas podem introduzir excentricidades
favoraveis ao tombamento da estrutura. O CEB-FIP MC 90 indica a adogéo

de uma inclinagido acidental correspondente a um desvio de prumo
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correspondente a B'=1/200 radianos. Esse desaprumo pode ser substituido
por for¢as horizontais equivalentes, aplicadas ao nivel do pavimento (FH,),
que produzam o efeito equivalente ao das agdes verticais agindo
concomitantemente com o desaprumo. As forgas horizontais devidas ao

desaprumo sao dadas por:

FH, = (ipi _ ipm] 1g(p) . (3.13)

i+1

n n
onde D P, é a carga vertical total até o pavimento i, )_P,., a carga vertical

i+1

total até o pavimento i+1 e n € o namero total de pavimentos do edificio.

A acgao horizontal devida ao desaprumo nao foi incluida nas analises
efetuadas pois, para a analise comparativa proposta neste trabalho, essa
acao implicaria apenas em um aumento na ac¢ao horizontal atuante na
estrutura, ndo acarretando alteragbes sensiveis nos resultados a serem
obtidos.

O sentido de atuagdo da acdo horizontal deve ser aquele que
conduza a situagdo mais critica, quando o efeito dessa agéo for combinado
com o efeito do carregamento vertical. Isso porque o edificio pode se
deslocar horizontalmente estando sujeito apenas ao carregamento vertical,
devido a assimetria neste ou na geometria do edificio.

Para contornar esse problema, os prédios foram primeiramente
analisados estando submetidos apenas ao carregamento vertical. Observou-
se qual a tendéncia de deslocamento segundo as diregbes x e y, aplicando-
se a acao horizontal no sentido desse deslocamento, de modo a se obter a

situagéo mais critica para a determinagéo dos esforgos na estrutura.



47

3.43 - COEFICIENTES APLICADOS AOS CARREGAMENTOS
VERTICAL E HORIZONTAL

Para o carregamento aplicado na estrutura sdo propostos
coeficientes diferenciados conforme a NBR 8681/1984 (ABNT). Esta
prescreve que, ao se considerar a ndo-linearidade geométrica, o coeficiente
de ponderagao de agdes ¥, pode ser desdobrado nos coeficientes parciais

Yi» Ye2 € Y3 d€ Modo que :

Sd=Yf3‘S(Yf1'Yfz'Fk) ... (3.14)

sendo S, o valor de calculo dos esforgos atuantes e F, o valor caracteristico
das agdes.
O coeficiente v, = y, € o fator de combinagéo, definido na NBR

8681/1984, cujos valores prescritos séo:

Yo = 0,4 para casos gerais
Yo = 0,7 paraelevadas concentragdes de pessoas
Wo = 0,8 para livrarias, garagens, etc.

O coeficiente y, leva em conta a variabilidade das ag¢ées e 0 v
considera possiveis erros na avaliagdo dessas agées.

Nos casos em que se considera a NLG, a NBR 8681/1984 prescreve
que nao se deve tomar y,; menor que 1,10. No presente trabalho adota-se v,
= 1,15. Isso porque a determinacdo dos esforgos através do métodos dos
elementos finitos, considerando-se a NLG, contribui para uma melhoria
significativa na determinagdo dos efeitos das agbes sobre a estrutura, em
relagdo aos métodos convencionais de calculo.

Para os edificios em concreto armado é razoavel assumir, conforme
FRANCO & VASCONCELOS (1991):
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0,8 (g+q) para o carregamento permanente;

«
]

0,2 (g+q) para o carregamento acidental;

0
1

desse modo, o carregamento vertical e as agbes horizontais podem ser
assim fatoradas:
Para carregamento permanente, y, = 1:
Y= 1,3
Y=Y =1.3=% Y=V -1.15
Y1 = 1,130

Para carregamento acidental:
1= 1.4

Yt = Yq =1,4.90 =Y -Wo - Vs = V1 -Wo-1,15
Yq1 = 1,217

, Yo 9+ Yq A Vo
Assim, Yi = : g+qq =08-75+02-v4 ¥,

va = 0,8.1’1304-0’21’217\”0

1001—> y, =04
Yrn =0904+0243 -y, ={1074 > y, =07
1098 > v, =0,8

Para a agao horizontal, considerada como agéo variavel principal (y,

= 1), é razoavel adotar-se :

Ym=14=Yu Vi =vu 115 vy =1217

Dessa maneira, serdo empregados os seguintes valores para os

edificios analisados neste trabalho :
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Para o carregamento vertical :

¥ = 1,00;  para casos gerais

Para o carregamento horizontal :

Tm = 1,22

Deve-se aplicar, no fim da analise, o fator y, = 1,15 aos esforgos

obtidos, conforme eq. 3.14.

3.5 - EXEMPLO DE ANALISE DE EDIFiCIO

Neste item apresenta-se um exemplo de andlise de edificio com o
objetivo de ilustrar, de maneira detalhada, a metodologia empregada neste
trabalho.

Considere-se a estrutura do edificio residencial TORRE PERDIZES.
As dimensodes dos elementos estruturais, o carregamento vertical nos pilares

e 0 esquema vertical do edificio sdo apresentados na figura 3.5.
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Figura 3.5 - Edificio TORRE PERDIZES (geometr
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3.5.1 - CONSIDERAGOES GERAIS DE PROJETO

O prédio foi projetado com f, = 21 Mpa, sendo adotado, para efeito
de analise, o moédulo de elasticidade secante segundo a NB1-78 (item
4.23.1):

E, =09-6600-.ff,, ... (3.15)
sendo: fy =fy +3,5MPa ... (3.16)

resultando em E_ = 29400 Mpa.

Para a determinagdo dos esforgos horizontais devidos a ag¢ao do

vento segundo a NBR-6123/1988, utilizaram-se os seguintes dados :

- Velocidade basica do vento: 38,0 m/s
- Categoria: IV

- Classe: C

- Fator topografico: S, = 1,0

- Fator estatistico: S, =1,0

Os coeficientes de seguranca para as ag¢des foram adotados

conforme estabelecido no item 3.4.3 deste trabalho:

Y = 1,00 para as a¢des verticais

Ym = 1,22 para as agdes horizontais
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3.5.2 - ANALISE DA ESTRUTURA

O edificio da figura 3.5 foi analisado através do método dos

elementos finitos. O modelo adotado é apresentado na figura 3.6.
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Figura 3.6 -Modelo em elementos finitos para o edificio TORRE PERDIZES

Quando submetido unicamente ao carregamento vertical, o edificio
apresentou um deslocamento na dire¢do x de -0,002 m, nao apresentando
deslocamento na dire¢ao y. Portanto, a agédo horizontal na dire¢édo x devera
ser aplicada no sentido negativo do eixo x.

A agao horizontal aplicada ao nivel de cada pavimento corresponde
ao carregamento devido ao vento majorado por v, = 1,22. Essa acéo foi
aplicada sob a forma de cargas concentradas, equivalentes ao
carregamento distribuido nas faces da edificagdo, ao nivel de cada

pavimento.
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O carregamento horizontal aplicado aos pavimentos & apresentado
na tabela 3.1. Nessa tabela constam, ainda, os pardmetros necessarios para
a determinagéo do carregamento devido ao vento, a saber: cota de cada
pavimento, coeficiente S2 na respectiva cota, a altura de influéncia de cada
pavimento (AH) e a carga uniformemente distribuida em cada nivel da

edificagao (Q).

Tabela 3.1 - Determinagéao da ag¢do do vento na estrutura

Nivel | Cota(m)| CoefS2 | AH(m) |Q (KN/m2)] 1,22 . FX (KNJ[ 1,22 . FY (kN)]
1 3,00 0,678 3,00 0,407 -25,80 51,20
2 6,00 0,745 3,00 0,491 -317,10 61,80
3 9,00 0,787 2,85 0,548 33,00 65,50
S 11,70 0,815 2,70 0,588 -33,50 66,60
5 14,40 0,838 2,70 0,622 35,50 70,40
6 1710 0,858 2,70 0,652 37,20 73,80
7 19,80 0,875 2,70 0,678 -38,70 76,80
8 22,50 0,890 2,70 0,701 40,00 79,40
9 25,20 0,904 2,70 0,723 -47,30 871,90

10 27,90 0,977 2,70 0,744 47,40 84,20
1 30,60 0,928 2,70 0,762 4350 86,30
12 33,30 0,939 2,70 0,780 4450 88,30
13 36,00 0,949 2,70 0,797 -45,40 90,20
14 38,70 0,958 2,70 0,812 46,30 92,00
15 47,40 0,967 2,70 0,828 47,20 93,70
16 4410 0,975 2,70 0,841 -48,00 95,30
17 46,80 0,983 2,70 0,895 -43,80 96,80
18 49,50 0,990 2,70 0,868 49,50 98,30
19 52,20 0,997 2,70 0,880 -50,20 99,70
20 54,90 1,004 2,70 0,892 -50,90 101,70
21 57,60 1,011 2,70 0,905 -51,60 102,40
22 60,30 T.077 2,70 0,976 52,20 103,70
23 63,00 1,023 2,70 0,926 52,80 104,90
2% 65,70 1,029 2,70 0,937 53,40 106,10
25 68,40 1,035 2,70 0,948 -94,00 107,30
26 77,10 1,040 2,70 0,957 54,860 108,40
27 73,80 1,045 2,70 0,967 55,10 109,50
28 76,50 1,050 2,70 0,976 55,70 110,60
29 79,20 T,055 2,70 0,985 56,20 111,60
30 81,90 1,060 2,70 0,995 -56,70 12,60

oeficiente de arrasto na diregéo x: Cax=1,05
Coeficiente de arrasto na diregéo y: Cay=1,25
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Aplicou-se, simultaneamente a acédo horizontal, o carregamento

vertical ponderado de y, = 1,00, processando-se entdo a estrutura em

primeira € em segunda ordem através do sistema LASER.

3.5.3 - CALCULO DO COEFICIENTE y, E DO PARAMETRO DE
FORMA v

Aplicando-se a agdo horizontal devida ao vento, no modelo da figura
3.6, foram obtidos os deslocamentos de cada pavimento (tabela 3.2).
Sabendo-se que o carregamento vertical total por pavimento é de 2471.,4
kN, podem ser calculados o coeficiente y, € o parametro de forma v,

conforme as equagdes 3.17 e 3.18.

1

= ... (3.17
'z 1— 2Py - % ( )
ZFHid'yid
Zpid'xid
V=205 ... (3.18)

Onde P, = carga vertical total do pavimento i;
X,y = deslocamento horizontal total do pavimento ;
F..4 = carga horizontal aplicada ao nivel do pavimento i
yq = altura correspondente ao pavimento i em relagéo a base
do edificio;
a, = flecha no topo da edificagéao;

P, = carga total da edificagéo.



Tabela 3.2 - Deslocamentos resultantes em cada pavimento

VENTO X VENTO Y
NIV DesIx |Desly |[Rotacao |DesIx |Desly |Rofagao
(m) (m) (rad) (m) (m) (rad)
11 -0,002/70 0 0 Of 0,00264]  0,00000
2] -0,00890 0 0 O] 0,00946 0,00001
3] -0,01633 0 0] 0] 0,01916 0,00001
4] -0,02460 0 0 0] 0,02954 0,00002
5[ -0,03267 0] O] 0 0,04100 0,00003
o] -0,04091 0 0 O] 0,05320]  0,00004
71 -0,04922 0 0 O] 0,00587 0,00004
8] -0,00753 0 0] O} 0,07883 0,00005
9] -0,065/9 0 0| 0] 0,089180 0,00006
10] -0,07395 0 0] 0f 0,10498 0,00007/]
11] -0,08199 0 0 O] 0,11798 0,00008
12] -0,08980 0 0 O 0,13081 0,00009
13} -0,09755 0 0 O] 0,14341 0,00008
14} -0,10502 0 0 O] 0,15573 0,00010
15 -0,112260 0 0 0] 0,167/73 0,00011
16] -0,11924 0 0 O 0,1/938 0,00011
171 -0,1255% 0 0 0] 0,19063 0,00012
18] -0,13239 0 0 O] 0,20147 0,00013
19] -0,13852 0 0 0] 0,21187 0,00013
20] -0,14434 0 0 O] 0,22182 0,00013
211 -0,148984 0 0 0 0,23130 0,00014
221 -0,15502 0 0| 0] 0,24030 0,00014
23] -0,15%880 8] 0| 0] 0,24882 0,00014
24] -0,16438 0 o] | 0] 0,20687 0,00014
25} -0,16857 0 0 0] 0,26444 0,00015
26] -0,17243 0 0 0 0,2/156 0,00015
27 -0,17997 0 0 0] 0,27/825 0,00015
28] -0,17/922 0 0 O] 0,28458 0,00015
29| -0,18220 0 0 O] 0,28059 0,00015
30| -0,18499 0 0 0] 0,29640 0,00015

Computando-se
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os respectivos valores de deslocamentos e

carregamentos segundo as diregdes x e y, sdo obtidos os seguintes valores

paray, e y:

Direcéo x :

> Py . Xq=7939,785 kN.m

Y Foq . Vg = 64414,23 kKN.m
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a, = 0,18499 m
P, = 74142 kN
v, =114
y =0,579

Diregéo y :

2 Py . Xq=12061,72 kN.m
2 Fue - Vi =127884,3 kN.m
a; = 0,29640 m

P, =74142 kN

Y, = 1,10

v = 0,549

3.5.4 - ANALISE DOS RESULTADOS

Apés o processamento do edificio em primeira e em segunda ordem,
realizou-se a andlise comparativa entre os acréscimos de esforcos obtidos
através do processamento em segunda ordem e o valor esperado pelo
coeficiente y,. Esta comparacgéo foi realizada para os diferentes elementos
estruturais (vigas e pilares), considerando-se os esforgos solicitantes
predominantes a que estao submetidos.

Os esforcos tomados para a analise correspondem aqueles
determinados na diregdo de incidéncia do vento, evitando-se, dessa forma,
as perturbagdes nas comparagdes que poderiam advir da consideragéo de
esforgos secundarios.

Subdividiu-se o prédio em 5 faixas ao longo da altura para verificar a
influéncia deste fator na estimativa realizada pelo coeficiente 1v,.

Procurou-se, fundamentalmente, a obtencao de informagdes a cerca

da média dos acréscimos de esforcos obtidos segundo as diregcbes



57

analisadas e da dispersao dos acréscimos em torno dessa média. Essas
informagdes séo obtidas para os diferentes tipos de elementos estruturais, a
nivel global, bem como para faixas estabelecidas ao longo da altura.

Segundo FRANCO & VASCONCELOS (1991) o coeficiente y, “é em
geral uma boa aproximacdo para os coeficientes majoradores dos
momentos fletores relevantes”, neste trabalho sera analisada também a
possibilidade de estender a utilizagéo do y, para a previsdo dos acréscimos
obtidos para esfor¢gos normais e cortantes.

Nas figuras 3.7 e 3.8 sdo comparados os acréscimos de esforgos
normais segundo o processo simplificado com os acréscimos médios

obtidos da analise em segunda ordem.

Normal nos pilares - dire¢ao x

1,20
ENLG
115 @ Proc. Simplif.
1,10 |
[}
o
E
o 1,05 |
@
S
< 100
0,95 |
0,90 | ‘ ' ; . .

Global Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5

Figura 3.7 - Resultados para o esforgo normal nos pilares na dire¢do x
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Normal nos pilares - diregao y

1,20

BNLG
@ Proc. Simplific.

1,15 ]

1,10 |
1,05 |
1,00 |
0,95 |
0,90 | " , " . .

Global Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5

Acréscimos

Figura 3.8 - Resultados para o esforgo normal nos pilares na diregdo y

Observa-se que os acréscimos obtidos para o esfor¢o normal nos
pilares nao correspondem aos previstos pelo y,, nem a nivel de estrutura
global nem a nivel das faixas estabelecidas ao longo da altura.

Esse tipo de comportamento pode ser estudado de modo mais
detalhado considerando-se um elemento isolado. Para tanto, toma-se o pilar
P05 (figura 3.5).

A tabela 3.3 apresenta os valores do esforgco normal na base,
segundo os processamentos em primeira e em segunda ordem nas diregdes

X ey, para esse elemento estrutural:

Tabela 3.3 - Acréscimo no esforgo normal no pilar P05

Esforgo 12 Ordem |27 Ordem [Acréscimo v Z
Normal na Base | x 453,5 460,4 1,015 1,14
x 10kN y 562,4 579,7 1,031 1,10

Observa-se que os acréscimos obtidos sdo bem inferiores aos
previstos pelo y, Entretanto, pode-se de estabelecer, de maneira

aproximada, o acréscimo nos esforcos normais devidos apenas a agéo

horizontal. Para tanto, analisa-se o edificio sujeito apenas ao carregamento
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vertical, determinando-se o valor das normais devidas exclusivamente a
esse carregamento. Esse valor deve ser retirado do valor total do esforgo
em primeira ordem apresentado na tabela 3.3, determinando-se assim, a
parcela do esforgo devida somente a agéo do vento.

Embora nao seja valida a superposicao de efeitos para analises nao-
lineares, pode-se de estabelecer, de maneira aproximada, o valor devido a
acdo do vento apdés o processamento em segunda ordem, com um
procedimento analogo ao estabelecido em primeira ordem. Esses resultados

sdo mostrados na tabela 3.4:

Tabela 3.4 - Acréscimo de esforgo normal devido a agao horizontal no pilar P05

1% Ordem|2® Ordem T Ordem |2® Ordem]Acréscimo
Esforco total total vertical vento vento vento yZ
Normal na Base | x 453,5 450,4 407,3 48,2 53,1 1,15 1,14
x 10kN y 562,4 579,7 407,3 155,1 1724 1,11 1,10

Observa-se que os acréscimos nos esforcos normais devidos a agéo
horizontal acompanham de modo aproximado o vy,, embora os esforgos
totais, oriundos da agdo simultdnea do carregamento vertical e da agéao
horizontal, ndo acompanhem a magnitude dos acréscimos previstos.

Esse tipo de comportamento pode ser explicado pelo fato de que o
esfor¢co normal nos pilares é devido, predominantemente, ao carregamento
vertical atuante na estrutura. Esse carregamento, em geral, ndo sofre
alteragdes apreciaveis devido aos efeitos de segunda ordem na estrutura,
sendo esses efeitos sensiveis, principalmente, nos esforgcos oriundos da
acao horizontal sobre a estrutura.

Uma vez que os esforgos normais devidos as agdes horizontais sobre
a estrutura sdo, em geral, pequenos em relagdo aos esforcos normais
devidos ao carregamento vertical, o acréscimo no valor global dos esforgos
normais passa a ser insignificante. E o que se constata nos graficos 3.7 e
3.8.

A metodologia utilizada para a determinagdo dos acréscimos em

segunda ordem impede que se possa efetuar comparagbes mais precisas
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para o esforco normal. Isso porque, a realizagao da analise em segunda
ordem sé pode ser efetuada com o carregamento vertical aplicado a
estrutura. Entretanto, uma vez realizada a analise nao se sabe qual parcela
do esfor¢o normal é devida ao carregamento vertical e qual parcela é devida
a agao horizontal.

A figura 3.9 traz indicagées acerca dos acréscimos na parcela do
esforco normal devida a agdo horizontal, imaginando-se valida a
superposicdo de efeitos para a andlise ndo linear. Esses resultados
mostram que, a nivel global, os acréscimos de esforcos devidos a agao

horizontal estdo préximos aos valores previstos através do v,.

Normal nos pilares

1,16
114 |
1,12 }
1,10 }
1,08 |
1,06 |
1,04 |
1,02 |
1,00

BNLG
m Proc. Simplif.

Acréscimo

global x global y

Figura 3.9 - Resultados para os acréscimos globais de esfor¢o normal nos pilares devidos a

acgao horizontal

A realizagdo de uma anadlise mais detalhada dos acréscimos de
esforgcos normais torna-se sem sentido, em virtude da aproximagao aqui
empregada. Entretanto, percebe-se, neste exemplo, que os acréscimos
médios no valor do esfor¢co normal devido a a¢ao horizontal, para a estrutura
global, estdo préoximos aos previstos pelo y,. Observa-se, também, que
esses acréscimos se tornam insignificantes quando comparados com os

esforgos devidos ao carregamento vertical.
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As figuras 3.10 e 3.11 ilustram os acréscimos nos momentos fletores

nos pilares estabelecidos em segunda ordem e através do processo

simplificado.
Momento fletor nos pilares - diregcao x
1,20
aNLG
1,18 - m Proc. Simplif.
1,16 ]
1,14 |

1,12
1,10 |
1,08 |
1,06 |
1,04 |
1,02 |

Acréscimos

1l

Global Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5

Figura 3.10 - Resultados para os acréscimos de momentos fletores nos pilares na diregao x

Momento fletor nos pilares - diregdo y

1,20
BNLG
1,18 | | mProc. Simplif.
1,16 |
1,14 |
1,12 |

Acréscimos

1,10 _

1,08

1,06 |

1,04 |

1,02 | . PN . ,

Global Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5

Figura 3.11 - Resultados para os acréscimos de momentos fletores nos pilares na diregéo y
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Observa-se que os acréscimos de esfor¢os ocorridos nos momentos
nos pilares correspondem aos previstos pelo y,, considerando-se a estrutura
em nivel global. Entretanto, para as faixas estabelecidas ao longo da altura
observa-se certa diferenca entre a média dos acréscimos e o y, (figuras 3.10
e 3.11).

Em ambas as dire¢bes, para a faixa 1, a média dos acréscimos de
momentos fletores sdo menores que os previstos pelo y,. Essa média
mostra-se maior que o y, nas faixas 2 e 3, tanto na diregdo x como na
diregado y. Na faixa 4 a média dos acréscimos esta proxima ao y, na direcéo
y, € cerca de 5% menor que o vy, na dire¢do x. Na faixa 5 ambas as diregcdes
apresentaram valores de y, menores que os acréscimos medios. Essas

diferengas podem ser melhor analisadas na figura 3.12.

Momento fletor nos pilares

Faixa 5

Faixa 4

Faixa 3 mDiregéoy
@ Diregdo x

Faixa 2

Faixa 1

T \/ \/ V/ l/ T T T T T 1
-6,0 -§,0 40 -30 -20 -10 00 10 20 30 40
Acrésc. <Yz Acrésc. > vz

Diferenca % entre a média dos acréscimos e 0z

Figura 3.12 - Diferenga % entre a média dos esforgos e o yz para os momentos fletores nos

pilares

Para as vigas (figuras 3.13 a 3.16) pode-se observar que os
acréscimos obtidos para os momentos fletores se comportam de modo

muito proximo dos obtidos para o esfor¢o cortante. Esses acréscimos de
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esforgos estdo de acordo com os previstos pelo y,, em nivel global.

Entretanto, de modo analogo ao momento fletor nos pilares, ao longo da

altura verifica-se uma diferenca entre a média dos acréscimos de esforgos o

Yz

Acréscimos

1,20

Cortante nas vigas - dire¢ao x

1,18 .
1,16 .
1,14 .
112
1,10 |
1,08 -
1,06 -
1,04 -

ENLG

@ Proc. Simplific.

1,02

Global

Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5

Figura 3.13 - Resultados para os acréscimos de esforgo cortante nas vigas na diregdo x

Acréscimos

1,20

Cortante nas vigas - diregdo y

1,18 |
1,16 |
1,14
1,12 |
1,10 |
1,08 |
1,06 |
1,04 |

BNLG

m Proc. Simplif.

1,02 |

Global

i

Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5

Figura 3.14 - Resultados para os acréscimos de esforgo cortante nas vigas na diregéoy
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Momento fletor nas vigas - dire¢gdo x

1,20
1,18 |
1,16 |
1,14 |
1,12 |
1,10 |
1,08 |
1,06 |
1,04 |
1,02 |
1,00 |

ENLG
m Proc. Simplif.

Acréscimos

Global Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5
Figura 3.15 - Resultados para os acréscimos de momentos fletores nas vigas na diregdo x

Momento fletor nas vigas - dire¢ao y

1,20

BNLG
1,18 1 | @Proc. Simplif.

1,16 ]

1,14
Global Faixa 1 Faixa 2 Faixa 3 Faixa 4 Faixa 5

1,12
1,10 |
1,08 |
1,06 |
1,04 |
1,02 |

Acréscimos

Figura 3.16 - Resultados para os acréscimos de momentos fletores nas vigas na diregdoy

Analisando-se os figuras 3.17 e 3.18 nota-se que, em ambas as
diregdes, para a faixa 1, os acréscimos médios nos esfor¢os sdo menores
que os obtidos através do processo simplificado. Nas faixas 2 e 3 o
processo simplificado conduz a esforgos menores que os obtidos em

segunda ordem, tanto na diregéo x quanto na diregéo y. As faixas 4 e 5, nas
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duas diregbes, apresentam acreéscimos médios de esforgos menores que os

previstos pelo v,.

Cortante nas vigas

Faixa 5

Faixa 4

Faixa 3

Faixa 2

Faixa 1
T v/ I/ v/ T T T T T T I/ v/ 1
70 60 -50 -40 -30 -20 10 00 10 20 30 40 50

Acrésc. <Yz Acrésc. > vz
Diferenga % entre a média dos acréscimos e 0 yz

Figura 3.17 - Diferenga % entre a média dos esforgos e o yz para o esforgo cortante nas vigas

Momento fletor nas vigas

Faixa 5

Faixa 4

Faixa 3

Faixa 2

Faixa 1
T l/ I/ T T T T T T T T \/ T
-70 60 -50 40 -30 -20 -10 00 10 20 30 40 50

Acrésc. < vz Acrésc. > Yz
Diferenga % entre a média dos acréscimos e 0z

Figura 3.18 - Diferenga % entre a média dos esforgos e o yz para os momentos fletores nas

vigas

Observa-se que tanto os esfor¢os solicitantes nas vigas como os

momentos fletores nos pilares apresentam variagbes ao longo da altura que,
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em relagdo ao y, se mostram seguros para faixa 1; estdo contra a
seguranga nas faixas 2 e 3 e a favor da seguranc¢a para as faixas 4 e 5.

Deve-se observar que os acréscimos de momentos fletores e
esforgos cortantes, sdo estabelecidos para os esfor¢os devidos a agédo
horizontal na estrutura, visto que o carregamento vertical é aplicado nos
nés, o que torna desprezivel esforcos devidos a este carregamento que
eventualmente aparecam.

Apés obter indicagdes a cerca da média dos acréscimos em relagéao
ao v,, faz-se necessario estabelecer também o grau de dispersdao destes
acréscimos em torno da meédia.

Apresentam-se nas figuras 3.19 a 3.24 as distribuicbes das
frequéncias relativas de cada esfor¢o para a estrutura global, de forma a se
visualizar a dispersao dos resultados em torno da meédia, possibilitando

deste modo uma analise qualitativa do fenémeno.

DISTRIBUICADO DE FREQUENCIAS RELATIUA AD ARQUIVO : tp.FRO
MOMENTO NOS PILARES NA DIRECAC X
RESULTADDS AD LONGO DE TODAR A ALTURA
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Figura 3.19 - Frequéncia relativa dos acréscimos de esforgos para os momentos fletores nos

pilares na dire¢do x
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Figura 3.20 - Frequéncia relativa dos acréscimos de esforgos para os momentos fletores nos

pilares na diregdo y

DISTRIBUICAO DE FREQUENCIAS RELATIU
CORTANTE NAS VIGAS NA DIRECAC X
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Figura 3.21 - Frequéncia relativa dos acréscimos de esforgos para o esforgo cortante nas vigas

na diregdo x
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Figura 3.22 - Frequéncia relativa dos acréscimos de esforgos para o esforgo cortante nas vigas

na direcaoy

DISTRIBUICAO DE FREQUENCIAS RELATIUA AD ARQUIVD : tp.FRO
MOMENTO NAS VIGAS NA DIRECAD X
RESULTADOS AO LONGO DE TODA A ALTURA
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Figura 3.23 - Frequéncia relativa dos acréscimos de esforgos para os momentos fletores nas

vigas na dire¢édo x
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Figura 3.24 - Frequéncia relativa dos acréscimos de esforgos para os momentos fletores nas

vigas na diregdo x

Da analise das distribuicdes de frequéncias pode-se observar que, na

diregcéo x, onde o vy, € maior, os acréscimos se encontram mais dirpersos em

relacdo a média que os acréscimos na diregao y.

Entretanto, considerando-se o grau elevado de hiperestaticidade das

estruturas de edificios, essa dispersdo parece nao acarretar maiores

problemas. De fato, se alguns esforgos estdo acima do valor médio previsto

pelo vy, outros estdo abaixo deste valor, havendo até esforgos que

apresentam redugao com o processamento em segunda ordem.

Essa redugdo acontece, fundamentalmente, em esforgos localizados

nas faixas superiores do edificio. Esses esforgos, por apresentam valores

pequenos, estdo sujeitos a perturbagdes de ordem numérica.
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3.6 - CONCLUSOES

O processo simplificado de analise apresentou, para o exemplo
analisado neste capitulo, resultados satisfatérios em relagdo a analise em
segunda ordem.

Para a obteng¢do dos acréscimos no esforco normal nos pilares
devidos ao carregamento horizontal, empregou-se um procedimento
aproximado, impedindo a obtengéo de resultados mais precisos. Contudo,
essa aproximacao indica ser o coeficiente y, uma boa ferramenta para a
previsdo dos acréscimos de esforgos normais, para a estrutura global.

Quanto aos acréscimos de momentos fletores nos pilares, esforgos
cortantes € momentos fletores nas vigas, percebe-se uma boa aproximagao
para a estimativa efetuada pelo y,. Contudo, para as faixas 2 e 3 o processo
simplificado mostrou-se contra a seguranga, com diferengas de até 4% em
relagdo aos acréscimos médios de esforgos. E oportuno ressaltar que essas
faixas apresentam os maiores esforgos em valores absolutos, quando a
estrutura submetida a agéo do vento.

A distribuicdo de frequéncias relativas dos acréscimos de esforcos
mostra que ha uma certa dispersao destes resultados em torno da média.

Para as faixas nas quais o vy, esta proximo aos acréscimos médios de
esforgos essa dispersdo nao parece constituir problema pois, considerando-
se a hiperestasticidade da estrutura, os elementos mais solicitados podem
redistribuir esforgos para os menos solicitados.

Entretanto, para as faixas 2 e 3 essa capacidade da estrutura em
redistribuir os esforcos pode nao ser suficiente para promover o equilibrio
estrutural pois, nessas faixas, a média dos acréscimos se encontra acima do

Y, Isso pode implicar em uma redugéo no coeficiente de seguranca.
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CAPITULO 4 - AVALIAGAO DO COEFICIENTE v,

4.1 - INTRODUGAO

Neste capitulo sdo apresentados os resultados obtidos do
processamento de 25 edificios de concreto armado, em primeira e em
segunda ordem. Os resultados provenientes desta analise possibilitam a
determinagéo do modo como os acréscimos de esforgos em segunda ordem
se relacionam com o coeficiente v,.

Esses prédios fazem parte do acervo de consultorias da TECSOF
ENGENHARIA DE ESTRUTURAS S/C LTDA, sendo estruturas concebidas
por diferentes projetistas em diversas partes do pais. Desse modo, acredita-
se ser esta uma amostra representativa das estruturas projetadas no Brasil.

Muitas dessas estruturas foram tomadas na fase de anteprojeto
apresentando, assim, valores de v, fora dos limites tolerados. Dessa forma,
pdde-se obter um espectro mais abrangente de valores para a avaliagdo do
coeficiente v,.

O procedimento utilizado na analise dos edificios € o mesmo
apresentado para o edificio TORRE PERDIZES, no capitulo 3.

Na tabela 4.1 estdo listados os edificios analisados neste trabalho
com seus respectivos valores de y,, v, o nimero de pavimentos, a carga

total por pavimento e o local para onde foram projetados.



Tabela 4.1 - Edificios analisados
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Edificio Diregcao [ N° de Pav. v vZ Carga/pav] Localiza¢cao
(xTOKN)

1 [Saint Regis y 16 0,594 1,040 173 Campinas-SP
2 [Saint Regis X 16 0,556 1,043 173 Campinas-SP
3 |Padova-Luca y 16 0,566 1,047 304 Santos-SP
4 [Conde do Pinhal y 14 0,563 1,059 232 Sao Carlos-SP
5 [Spazio Uno X 17 0,598 1,060 231 Rib. Preto-SP
6 [Corsega y 18 0,521 1,065 296 Sao Paulo-SP
7 [Andaluzia y 20 0,541 1,068 207 Sto Andre-SP
8 |Stradus y 12 0,580 1,071 4395 Brasilia-DF
9 [Maison Bougainville y 20 0,504 1,076 302 Sto André-SP
10 |Corsega X 18 0,494 1,085 296 Sao Paulo-SP
11 [Corinto X 18 0,550 1,099 383 Sao Pauio-SP
12 [Andaluzia X 20 0,629 1,104 207 Sto Andre-SP
13 [Torre Perdizes y 30 0,549 1,104 247 Sao Paulo-S5P
14 [Porto Bello y 11 0,580 1,111 478 Manaus-AM
15 [Maison Etoile X 21 0,562 1,113 341 a0 Paulo-SP
16 [Ville Dijon y 15 0,588 1,113 392 Taubate-SP
17 [Maison Etoile y 21 0,531 1,116 314 Sao Paulo-SP
18 [Ville Florence X 16 0,521 1,122 470 Jundiai-SP
19 [Ville Florence y 16 0,624 1,124 4/0 Jundiai-SP
20 |Maison Bougainville X 20 0,504 1,128 302 Sto Andre-SP
271 |Porto Bello X 11 0,565 1,129 478 Manaus-AM
22 |Ville Dijon X 15 0,556 1,730 392 Taubaté-SP
23 |Premium y 15 0,637 1,133 385 Goiania-GO
24 |Corinto y 18 0,929 1,138 383 Sao Paulo-sP
25 [Av. Circular y 14 0,583 1,140 324 Goiania-GO
26 [Torre Perdizes X 30 0,579 1,141 247 Sao Paulo-SP
2/ |Lion Dior y 19 0,539 1,151 309 Rib. Preto-oP
28 [Conde do Pinhal X 14 0,561 1,156 232 Sao Carlos-SP
29 [Spazio Uno y 17 0,598 1,157 231 Rib. Preto-SP
30 [Cartier Tower y 18 0,581 1,159 527 Rib. Preto-SP
31T [Premium X 15 0,571 1,160 385 Goiania-GO
32 |Butanta X 15 0,528 1,162 234 Sao Paulo-SP
33 [Lion Dior X 19 0,955 1,170 309 Rib. Preto-SP
34 |J. F. Guimaraes y 138 0,962 1,174 603 Rib. Preto-SP
35 [Padova-Luca X 16 0,553 1,183 304 Santos-SP
36 [Maison Classic X 15 0,558 1,195 433 Reciie-PE
37 |Espago Sao Paulo |l y 21 0,588 1,196 275 Sao Paulo-SP
38 |Rua Indiana y 25 0,501 1,199 372 Sao Paulo-SP
39 [Av. Circular X 14 0,576 1,209 324 Goiania-GO
40 |Top Lite y 20 0,596 1,225 220 Juiz de Fora-MG
41 |Butanta y 15 0,935 1,257 234 Sao Paulo-SP
42 |Espago Sao Paulo [l X 21 0,556 1,261 575 Sao Paulo-SP
43 [Top Lite X 20 0,987 1,276 220 Juiz de Fora-MG
44 |Cartier Tower X 18 0,523 1,277 527 Rib. Preto-SP
45 |J. F. Guimaraes X 18 0,953 1,290 603 Rib. Preto-SP
46 [Maison Classic y 15 0,545 1,298 433 Recite-PE
47 |Condominio [l y 24 0,537 1,389 385 Sao Paulo-SP
48 [Condominio Ill X 24 0,565 1,444 385 Sao Paulo-SP
49  [Stradus X 12 0,617 1,458 439,5 Brasilia-DF
50 [RuaIndiana X 25 0,553 1,957 372 Sao Paulo-SP
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4.2 - ESFORGCOS ANALISADOS

Para a andlise da eficiéncia do processo simplificado estudou-se o
modo como os esfor¢os obtidos através do processamento em segunda
ordem da estrutura, se relacionam com aqueles previstos pelo coeficiente v,.
Os esforgos considerados nessas comparagbes sdo aqueles realmente
relevantes no dimensionamento dos elementos estruturais. Desse modo,
para os pilares foram considerados esfor¢os normais e momentos fletores
enquanto que, para as vigas, as comparagdes foram estabelecidas para
esforgos cortantes e momentos fletores. Essas comparagdes envolveram os
esforcos segundo a diregdo de incidéncia do vento, pois observou-se que os
esforgos fora desta diregdo nado apresentam valores significativos, impondo
distorgdes que prejudicam a analise dos resultados.

Entretanto, mesmo na direcao de incidéncia do vento, observou-se
que alguns esforgos, cuja ordem de grandeza em relagdo aos demais era
pequena, provocavam certa dispersdao nos resultados. Este problema foi
contornado desprezando os seus valores para o coémputo dos acréscimos
ocorridos na estrutura.

Um caso particular ocorreu para a dire¢gdo y do edificio CORSEGA
(figura 4.1). Isso porque a maior parcela do momento fletor atuante na
estrutura, nessa direcdo, é absorvida pelo nlcleo que, desse modo,
apresenta momentos fletores predominantes sobre os demais pilares. Por
isso, os acréscimos de momentos fletores apresentados na diregédo y, para
esse prédio, correspondem apenas aos acréscimos no nucleo.

As comparagdes foram efetuadas para a estrutura como um todo e
para faixas ao longo da altura da edificagéo. A divisdo em faixas foi efetuada
de forma que os n pavimentos do edificio fossem subdividos em 5 faixas.
Essas faixas foram estabelecidas de modo que a faixa 1 esteja sempre
compreendida entre a fundagdo e o primeiro piso do edificio. Os n-1
pavimentos restantes foram distribuidos, da maneira mais uniforme possivel,

em quatro faixas até o Gltimo pavimento.
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Figura 4.1 - Edificio CORSEGA - Geometria
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4.3 - ESFORGOS NORMAIS NOS PILARES

Os resultados relativos aos acréscimos médios dos esforgos normais
nos pilares sao apresentados na figura 4.2. Esses acréscimos
correspondem aos obtidos para os esforgos normais provenientes da agéo
conjunta do carregamento vertical e da agéo horizontal.

Nessa figura os acréscimos obtidos através do processamento em
segunda ordem sdo comparados com os valores esperados através do
coeficiente y,. Observa-se que os acréscimos médios dos esforgos normais
s&o, como constatado no capitulo 3 para o edificio TORRE PERDIZES,

menores que os previstos pelo coeficiente y,.

Esforgo normal nos pilares

Resultados globais
1,60

1,40 NLG
W Proc. Simplif.

Acréscimos

0,60 R4
0,40 4§
0,20

0,00

Edificios

Figura 4.2 - Comparagio entre os acréscimos de esforgos normais totais nos pilares em

segunda ordem e 0 vz

No entanto, analisando-se os acréscimos de esforcos devidos
unicamente a agao horizontal, observa-se (figura 4.3) que esses acréscimos

nos esfor¢cos normais acompanham, de modo aproximado, 0 v,.
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Essa analise, entretanto, apresenta as mesmas simplificacées
realizadas para o edificio TORRE PERDIZES, na determinagao da parcela

do esforgo normal em segunda ordem devida unicamente ao vento.

Esforgo normal nos pilares

Resultados globais
1,60

1,40 aNLG

m Proc. Simpilif.

1,20

Acréscimos
o
o]
o

Edificios

Figura 4.3 - Comparagdo entre os acréscimos de esforgos normais devidos ao vento nos

pilares em segunda ordem e 0 vz

Esses resultados, obtidos para a estrutura global, servem para indicar
a tendéncia dos acréscimos de esforcos normais, devidos as agdes
horizontais na estrutura, acompanharem o y,. Entretanto, uma analise mais

detalhada desses acréscimos torna-se sem sentido.

4.4 - MOMENTOS FLETORES NOS PILARES

A analise dos acréscimos de esforgos nos momentos fletores para os

pilares, a nivel de estrutura global, é apresentada nas figuras 4.4 e 4.5.
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Momento fletor nos pilares
Resultados globais

BNLG
1,40 m Proc. Simplif.

Acréscimos

Edificios

Figura 4.4 - Comparagéao entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda

ordem e 0 vz

Na figura 4.4 pode-se perceber a proximidade nos resultados de
acréscimos de esforcos para a estrutura, obtidos através do processo
simplificado e do processamento em segunda ordem. Observa-se, ainda,
que as maiores diferengas ocorrem para y, acima de 1,2.

A figura 4.5 indica, de modo mais claro, como essas diferengas
percentuais se comportam em fungédo dos valores de v,. Observa-se, nessa
figura, que para valores de y, até 1,15 as diferengas percentuais se mantém
em torno de 2%, ora a favor, ora contra a segurang¢a. A Unica excegao € o
edificio n® 23 que apresenta uma diferenga de 3,7% contra a seguranca.

Para valores de v, entre 1,15 e 1,20 comeg¢am a aparecer diferencas
da ordem de 3% contra a segurang¢a. Acima de 1,20 as diferengas tendem
aumentar para valores acima de 5%, sendo que a maioria destas se mostra

contra a seguranca.
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Momento fletor nos pilares
Resultados globais

1,458
12503 =
-4 ., N
3 —
1,257
1,196 EW
- o
1,170 -
1,157 e
] el
N 1,140 ———
1,129 %_
i -
1,116 e
— T
1,104
] ———
1,076 1
1 g
1,060
i _
1,040 T T ﬁ T T T T T !
-3,00 2,00 -1,00 0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00

Acrésc. <Vz Dif, % entre acréscimos médiose o,z ACrésc. > 7z

Figura 4.5 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em

segunda ordem e 0 vz

Nas figuras 4.6 e 4.7 sdo apresentados os resultados obtidos para a
faixa 1. Observa-se que, a maioria dos edificios, apresenta acréscimos de
segunda ordem menores que os esperados através do y,. Nessa faixa o
edificio que apresentou resultados mais discrepantes do geral foi o de n° 43,

cujos acréscimos estiveram 3,2% acima do v,.

Momento fletor nos pilares

Faixa 1
1,60
1,40 @nNLG
m Proc. Simplif.
1,20
0 1'
°
E
20,
e
(3]
< 0,

i |
7 9 11 13 15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41 43 45 47 49
Edificios

Figura 4.6 - Comparacio entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda

ordem e o yz - Faixa 1
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Momento fletor nos pilares - Faixa 1

1,458

1,290; B e e —

1,257

1,196

1,1707

1,157 "

5. 1,140

1,129

1,116
1,104 —

1,076

1,060

1,040 . . .

T T T T T T T T T
-700 -600 -500 400 -300 -200 -1,00 0,00 1,00 2,00 3,00 4,00

Acrésc. <Yz DIf. % entre acréscimos médios e 0,z Acrésc. > vz

Figura 4.7 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em

segunda ordem e o yz - Faixa 1

Para a faixa 2 observa-se , nas figuras 4.8 e 4.9, que a grande
maioria dos edificios apresenta resultados contra a seguranga, ou seja, 0s
acréscimos de segunda ordem sd@o maiores que o valor do y,. As diferengas
tornam-se maiores a medida que os valores de y, aumentam. Para y, acima
de 1,3 essas diferengas estdo acima de 6% contra a seguranga, atingindo

até valores da ordem de 19%.
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Momento fletor nos pilares
Faixa 2

NLG
@ Proc. Simplif. i

Acréscimos

0,80 i |
0,60 I}
0,40 i
0.20

0,00 i
1 3 5 7 9 11 13 15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41 43 45 47 49
Edificios

Figura 4.8 - Comparagio entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda

ordem e o vz - Faixa 2

Momento fletor nos pilares - Faixa 2

200 000 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600 1800 20,00
Acres. <Yz Dif. % entre acréscimos médios e 0 yz Acres. > Yz

Figura 4.9 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em

segunda ordem e o yz - Faixa 2

A faixa 3 se comporta de modo analogo a faixa 2, sendo que o
edificio n® 21 apresenta os resultados mais discrepantes, com acréscimos

cerca de 3% menores que os previstos pelo y,.
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Momento fletor nos pilares
Faixa 3

mNLG
m Proc. Simplif.

Acréscimos

23 25 27 29 31 33 35 37 39 43 45 47 49
Edificios

Figura 4.10 - Comparagéo entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda

ordem e o yz - Faixa 3

Momento fletor nos pilares - Faixa 3
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Acres. <Yz Dif. % entre acréscimos médios e 0 yz Acres. > Yz

Figura 4.11 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em

segunda ordem e o0 yz - Faixa 3

O processo simplificado apresenta, na faixa 4, resultados ora a favor
ora contra a seguranga independentemente dos valores de v,. Nessa faixa
alguns edificios apresentam acréscimos médios até 10% inferiores aos

valores de y,. Ja as diferengas contra a seguranga apresentam-se mais
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acentuadas apenas para y, acima de 1,25, onde atingem valores acima de
10%.

Momento fletor nos pilares

Faixa 4
1,60

1,40 mNLG
m Proc. Simplif.

-
N
o

JEN
[=)
o

Acréscimos
[=]
[+]
o

o
[}
=]

13 15 17 19 21 23 26 27 29 3
Edificios

Figura 4.12 - Comparagéo entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda

ordem e o yz - Faixa 4

Momento fletor nos pilares - Faixa 4

1,458 |

1'2905 B e———

1,257 -
1,196§
1,1705 ™
1,157§

N 1,140
1,129

1,118
1,104
1,076

1,060

L lal) Lt

1,040 ! g | ‘
-15,00 -10,00 -5,00 5,00 10,00 15,00
Acres. <7z Dif. % entre acréscimos médios e 0,z Acres. > 7z

1=
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Figura 4.13 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em

segunda ordem e o yz - Faixa 4

Na faixa 5 observa-se uma tendéncia do processo simplificado
apresentar resultados seguros, independentemente da magnitude dos

valores y,.
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Momento fletor nos pilares

Faixa 5
1,60
1,40 aNLG
m Proc. Simplif.
1,20
» 1,00
o
E
9080
]
(2]
< 0,60

15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41
Edificios

Figura 4.14 - Comparagéo entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda

ordem e o yz - Faixa 5

Momento fletor nos pilares - Faixa 5
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Figura 4.15 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em

segunda ordem e o yz - Faixa 5

Os resultados para os momentos fletores nos pilares indicam que,
para a segunda e a terceira faixas, a previsdo efetuada pelo y, se mostra
contra a seguranga. Percebe-se também, nessas faixas, que as diferengas
entre o processo simplificado e os acréscimos médios em segunda ordem

crescem com o aumento do valor de vy,.
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4.5 - ESFORGCO CORTANTE NAS VIGAS

Para a estrutura global observa-se, através das figuras 4.16 e 4.17,

dios de esforgcos estdo proximos ao y, mesmo para

7

que os acréscimos mé

valores mais elevados deste. Para y, menor que 1,25 a maior diferenga

contra a seguranga observada & da ordem de 2%. Para y, acima de 1,25

surgem diferengas pouco maiores que 3% contra a seguranga.

Esforgo cortante nas vigas

Resultados globais

m Proc. Simplif.

,60

1

40

,20

1

Q [=) o
=) D ©
- o o

SOWI9SIOY

13 15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41 43 45 47 49

11

9

Edificios

Figura 4.16 - Comparagao entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda

ordeme o yz
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Esforgo cortante nas vigas
Resultados globais

1,458 po—
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Acrésc. <Yz Dif. % entre acréscimos médios e 0 2 Acrésc. > 1z

Figura 4.17 - Diferenga % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em

segunda ordem e 0 vz

Estudando-se o comportamento do y, ao para as faixas ao longo da
altura percebe-se pelas figuras 4.18 e 4.19 que, para a faixa 1, os
acréscimos médios de esforcos se apresentam, para a maior parte dos
casos, oscilando cerca 2% em torno do y,. As maiores diferencas contra a
seguranga surgem para y, maior que 1,4. Entretanto, o edificio n® 31, cujo
v,=1,16, apresenta uma diferenga de 4% contra a segurancga, resultado este

fora da tendéncia geral observada para os demais edificios.
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Esforgo cortante nas vigas
Faixa 1

NLG
1,40 m Proc. Simpilif.

0,80

Acréscimos

0,60 :
0,40
0,20

0,00 v
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Edificios
Figura 4.18 - Comparagao entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda

ordem e o yz - Faixa 1

Esforgo cortante na vigas - Faixa 1
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Figura 4.19 - Diferenga % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em

segunda ordem e o yz - Faixa 1

Os figuras 4.20 e 4.21 ilustram os resultados para a faixa 2 que
apresenta, como tendéncia geral, valores de y, contra a seguranga. A
excegao dos edificios n° 6 e n® 21, cujos acréscimos sdo da ordem de 5%
menores que o Yy, todos os outros edificios apresentaram acréscimos

médios de esforgos maiores que este.
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Figura 4.20 - Comparagio entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda

ordem e o yz - Faixa 2
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Figura 4.21 - Diferenga % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em

segunda ordem e o yz - Faixa 2

As diferencgas entre os acréscimos médios e o processo simplificado
tornam-se maiores a medida que y, aumenta. Entretanto, essas diferengas

s6 ultrapassam valores da ordem de 5% para y, acima de 1,30.
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A faixa 3 (figuras 4.22 e 4.23) apresenta resultados semelhantes aos
da faixa 2, exceto pelo edificio n° 33, cujos acréscimos médios sdo cerca de

9,5% maiores que 0 v,.
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Figura 4.22- Comparagdo entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda

ordem e o0 yz - Faixa 3
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Figura 4.23 - Diferenga % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em

segunda ordem e o yz - Faixa 3

Para a faixa 4 (figuras 4.24 e 4.25) a maior parte dos edificios se

apresenta a favor da seguranga em relagao ao y,. As diferengas percentuais
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a favor da seguranca chegam a valores préximos a 11% mesmo para
valores baixos de y,, chegando a 13% para y, acima de 1,30. Ja as
diferengas contra a seguranga verificadas sao menores, ultrapassando 4,5%

em apenas dois edificios (n° 17 e 45).
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Figura 4.24- Comparagio entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda

ordem e o yz - Faixa 4
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Figura 4.25 - Diferenga % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em

segunda ordem e o vz - Faixa 4
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Os acréscimos médios nos esforcos para a faixa 5 (figuras 4.26 e
4.27) apresentam a tendéncia de se manterem a favor da segurang¢a. Muitos
destes, estdo mais de 5% abaixo do valor de y, sendo as maiores diferengas

constatadas quando y, assume valores acima de 1,30.
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Figura 4.26- Comparagio entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda

ordem e 0 yz - Faixa 5
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Figura 4.27 - Diferenga % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em

segunda ordem e o vz - Faixa §
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4.6 - MOMENTO FLETOR NAS VIGAS

Os acréscimos médios nos momentos fletores nas vigas, para a
estrutura global, se apresentam préximos aos valores previsto pelo vy,
(figuras 4.28 e 4.29). Para y, menor que 1,25 as diferengas oscilam em torno
de 2% acima e abaixo do y,, a excegéo do edificio n° 21, cujos acréscimos
médios nos esforgos sao cerca de 3% menores que 0 y,.

Para y, acima de 1,25 surgem diferengas pouco maiores que 3%

contra a seguranca.
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Figura 4.28- Comparagao entre os acréscimos de momentos fletores nas vigas em segunda

ordeme o vz
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Momento fletor nas vigas
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Figura 4.29 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nas vigas em

segunda ordem e o0 vz

Para a faixa 1 (figuras 4.30 e 4.31) os resultados mostram a
tendéncia dos acréscimos médios de esforcos oscilarem, de forma analoga
aos esforgos cortantes, cerca 2% em torno do y,. As maiores diferengas
contra a seguranga surgem para y, maior que 1,4.

O edificio n°® 31 apresenta-se, também, fora da tendéncia geral
observada para os demais edificios, com acréscimos médios de esforgos

cerca de 4% maiores que 0 y,.
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Figura 4.30- Comparagio entre os acréscimos de momentos fletores nas vigas em segunda

ordem e o yz - Faixa 1
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Figura 4.31 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nas vigas em

segunda ordem e o yz - Faixa 1

A faixa 2 apresenta, na maior parte dos exemplos, resultados de v,
abaixo dos acréscimos médios ocorridos na estrutura (figuras 4.32 e 4.33).
Essas diferengas somente atingem valores superiores a 5%, para y, acima
de 1,3.
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Os edificios n° 6 e n® 21 apresentam-se fora da tendéncia geral das

demais estruturas.
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Figura 4.32- Comparagio entre os acréscimos de momentos fletores nas vigas em segunda

ordem e o yz - Faixa 2
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Figura 4.33 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nas vigas em

segunda ordem e o yz - Faixa 2

As figuras 4.34 e 4.35 ilustram o comportamento da faixa 3 que, de
modo analogo a faixa 2, apresenta, como tendéncia geral, acréscimos

médios superiores ao v,.
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Nessa faixa observa-se um maior nimero de exemplares com
diferengas percentuais acima de 5% contra a seguranga, mesmo para

valores mais baixos de y,, 0 que ndo acontece para a faixa 2.
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Figura 4.34- Comparagio entre os acréscimos de momentos fletores nas vigas em segunda

ordem e o0 yz - Faixa 3
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Figura 4.35 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nas vigas em

segunda ordem e o vz - Faixa 3

Para a faixa 4 (figuras 4.36 e 4.37) a maior parte dos edificios se

apresenta a favor da seguranca em relagéo ao v,. As diferengas percentuais
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a favor da seguranga chegam a valores préximos a 13%, mesmo para
valores baixos de vy, Ja as diferengas contra a seguranga sdo todas

inferiores a 4%.
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Figura 4.36- Comparacao entre os acréscimos de momentos fletores nas vigas em segunda
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Figura 4.37 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nas vigas em

segunda ordem e o yz - Faixa 4
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Para a faixa 5 (figuras 4.38 e 4.39) observa-se uma tendéncia geral
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Figura 4.38- Comparagéo entre os acréscimos de momentos fletores nas vigas em segunda
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4.7 - CONCLUSAO

Analisando-se os resultados obtidos observa-se que o y,, na grande
maioria dos exemplares analisados, descreve com boa aproximagdo os
acréscimos médios de esfor¢os em segunda ordem.

Essa estimativa apresenta, na maior parte dos casos, resultados
seguros para a faixal e contra a seguranga para as faixas 2 e 3. A faixa 4
apresenta resultados ora seguros, ora nao, parecendo ser uma faixa de
transicao entre a faixa 3, onde o y, se mostra contra a segurancga, e a faixa

5, onde esta a favor da seguranga.
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CAPITULO 5 - CONCLUSOES

Neste capitulo sao apresentadas as conclusdes gerais baseadas nas
analises efetuadas ao longo do trabalho.

No capitulo 2 sdao apresentados modelos bidimensionais para a
analise de elementos de concreto armado através do método dos elementos
finitos. Esse esquema foi aferido através de comparagbes com resultados
experimentais para uma viga biapoiada, apresentando um resultado
satisfatério.

Deste modo, pdde-se obter indicagdes a respeito dos valores de El,,
produto de rigidez a flexao efetivo, correspondentes a vigas de concreto
armado, através do estudo de pecas biapoiadas e biengastadas. Observou-

se que o El dessas vigas variou entre 0,40 E_[, a 0,64 E_l,, sendo que os

o
valores mais baixos de El, correspondem a vigas com armaduras em uma
Unica face e os maiores valores as vigas com armadura nas duas faces.
Portanto, parece razoavel o estabelecimento de valores diferenciados para
esses dois casos, como se faz na proposta na nova NB-1.

Para os pilares analisados, observou-se a grande influéncia do
esforco normal nos resultados obtidos para os valores de El, Esses
resultados mostram que, quando o esforgo normal é elevado e o momento
fletor & pequeno, o El, permanece com valores acima do E;, chegando a
valores de até 1,26 E., Quando, por outro lado, o momento fletor &
predominante, o El, tem seus valores menores que o E.l;, chegando a um

minimo de 0,72 El,. Esta variabilidade nos resultados também ¢é verificada
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na literatura sobre o assunto e aponta a necessidade de uma dose de
cautela na adogao do El para esses elementos.

O exemplo de pértico plano analisado indica que as redugbes de
inércia usualmente empregadas se encontram a favor da seguranga,
quando comparadas com os resultados obtidos com o modelo teérico. Os
resultados que mais se aproximam daqueles obtidos com o processamento
tedrico sdo os correspondentes a 0,6 El, para as vigas e 1,0 E |, para
pilares. Esse resultado pode ser decorrente do fato dos pilares, quando
solicitados predominantemente por esforcos normais, chegarem a
apresentar valores de El, maiores que o E_l,.

Com base nesses resultados, conclui-se que os valores de El; s&o
extremamente influenciados por diversos fatores e sé podem ser
corretamente avaliados através de uma analise estrutural mais sofisticada.
Entretanto, os exemplos analisados indicam que as prescricbes para a
redugdo na inércia bruta dos elementos estruturais a serem adotadas na
proxima edigéo da NB-1, ou seja: El = 0,5 E_l, para as vigas e El = 0,8
E.l, para os pilares, parecem bastantes razoaveis.

Os problemas relativos a NLG sao discutidos no capitulo 3, onde se
apresentam as consideragdes gerais para a realizagdo de dois tipos de
analise em segunda ordem: um processo simplificado, onde os esforgcos em
primeira ordem sdo majorados pelo v,; € um processo mais rigoroso, no qual
a NLG é considerada através de alteragdes incrementais na matriz de
rigidez. Em ambos os procedimentos, a NLF é considerada através de
simples redugdes na inércia dos elementos estruturais. Comparando-se os
esforgos obtidos através desses dois procedimentos de analise em segunda
ordem, pdde-se aferir a acuidade do processo simplificado.

Os resultados obtidos para 25 edificios submetidos ao carregamento
horizontal e a agédo vertical, apresentados no capitulo 4, indicam o modo
como o coeficiente y, se relaciona com os esforgos em segunda ordem.

Para os esforgos normais, considerando-se a estrutura global, os

acréscimos de primeira para segunda ordem mostram-se proximos ao vy,
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mesmo para valores elevados desses acréscimos. Pdde-se constatar,
entretanto, que os acréscimos de esforgcos normais devidos a acgao
horizontal na estrutura tornam-se pouco significativos quando comparados
com os esforgos devidos ao carregamento vertical.

Os acréscimos de momentos fletores nos pilares se mostram, a nivel
global, proximos ao y, até para valores elevados do parametro. Para valores
de vy, entre 1,15 e 1,20 comegam a aparecer diferengas da ordem de 3%
contra a seguranga. Acima de 1,20, as diferengas tendem aumentar para
valores acima de 5%, sendo que a maioria destas se mostra contra a
seguranga.

Considerando-se o comportamento ao longo da altura, os acréscimos
de momentos fletores se apresentam menores que o y, para trechos de
pilares proximos a base. Para os trechos intermediarios, os acréscimos séo
maiores que os previstos pelo y,, voltando a ser menores nos trechos
préximos ao topo.

Os esforcos nas vigas, esforcos cortantes e momentos fletores,
apresentam comportamentos semelhantes entre si. A nivel global, as
diferengas sdo da ordem de apenas 3% contra a seguranga, mesmo para
valores de vy, acima de 1,25.

Considerando-se o comportamento ao longo da altura, esses
esforgos apresentam-se ora a favor ora contra a seguranga para as pegas
proximas a base. Sendo que somente para y, acima de 1,3 aparecem
diferengas contra a seguranc¢a da ordem de 7% nessa regiao. Para as pegas
situadas nas regides intermediarias, a estimativa do y, mostra-se contra a
segurancga, com diferengas acima de 5% para y, maior que 1,3. Finalmente,
para pegas proximas ao topo a estimativa através do y, volta a ser a favor da
seguranga.

De todos os resultados obtidos, pode-se concluir que a utilizagéo do
parametro y, & satisfatéria dentro de certos limites, sendo que o valor de 1,2,
estabelecido por FRANCO & VASCONCELOS (1991), parece ser realmente

adequado. O estabelecimento de um limite superior a 1,2 deve ser evitado,
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levando-se em conta o fato de que nas faixas intermediarias, onde os
valores dos esforgos devidos a agédo horizontal sdo maiores, a estimativa se
mostra contra a seguranga. Nessas faixas, deve-se considerar ainda que os
acréscimos de esforgos apresentam certa dispersdo em torno da média, o
que concorre para a diminuigao da seguranga.

Como sugestao para trabalhos posteriores, recomenda-se o estudo
mais aprofundado do comportamento de vigas e pilares, considerando-se a
NLF, visando um melhor conhecimento do valor de El,,. Em especial, deve-
se estar atento ao comportamento dos pilares quando submetidos a a¢des
combinadas de esforcos normais e momentos fletores. A analise da NLF
com modelos mais sofisticados, que permitam o estudo desses membros
quando submetidos a flexdo obliqua, se mostra necessaria, visto que no
presente trabalho sao tratados apenas casos de flexao normal.

Outros casos de vinculagao devem ser estudados, tanto para vigas
quanto para os pilares, de modo a tentar reproduzir a elasticidade da ligagao
viga-pilar. Um numero maior de pérticos planos deve ser analisado, de
forma a se verificar os valores obtidos neste trabalho, que indicam El de
0,6 E.l, para as vigas e 1,0 E_|, para pilares, nesse tipo de analise. Deve-se
também proceder com esse tipo de estudo langando-se mé&o de uma
modelagem com poérticos espaciais.

Por fim, deve-se estudar a validade do parametro y, como majorador
de esforgos em edificios com pavimentos de transicdo, com grandes
variagdes nos pés direitos entre os pavimentos e contendo pilares com
variagdes bruscas de inércia ao longo do elemento. Deve-se ainda, estudar
os casos onde a resultante do carregamento horizontal ndo passa pelo

centro de tor¢ao do edificio.
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