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RESUMO

OROZCO, DONNEYS. C.A. Analise de estruturas de edificio alto submetida a
carregamento sismico pela técnica do méio continuo. 2015. 500f. Dissertacdo (Mestrado
em Engenharia de Estruturas) — Escola de Engenharia de S&o Carlos, Universidade de S&o
Paulo, S&o Carlos, 2015.

Historicamente os engenheiros desenvolveram técnicas alternativas de analise de
estruturas visando facilitar essa parte do processo de projeto que sempre € enjoada.
Médio Continuo (MC) é uma delas cujo emprego é factivel em estagios iniciais do
projeto. Etapas nas quais € preciso contar com uma ideia mesmo que bastante
aproximada das dimensdes dos diversos elementos da estrutura. No MC a
abordagem da estrutura tridimensional é feita através da consideracao das rigidezes
planas dos diferentes elementos constituintes. E dizer, aquela rigidez que opde-se
ao carregamento contido no préprio plano do elemento. Os deslocamentos
originarios de carregamento lateral sdo obtidos como uma razéo forca/rigidez. Neste
trabalho é abordada a Técnica do Médio Continuo com carregamento dinamico
originario do sismo, com aplicagdo especifica para os edificios de certa envergadura,
no entanto deixando em aberto uma futura pesquisa para atingir alturas maiores com
outros sistemas estruturais além de se abrir um panorama de possibilidades com
escopo de refinar este trabalho como a adopc¢édo de outro método mais requintado
de andlise sismica, tal como a metodologia modal que sem duvida é mais geral e

esta sujeita a menores restrigdes.

Palavras-chave: Edificio alto. Méio continuo. Carregamento sismico






ABSTRACT

OROZCO, DONNEYS. C.A. Analysis of tall building structures under eartquake loading
for continuous medious technique. 2015. 500f. Dissertation (Master in Structural
Engineering) — San Carlos School, San Pablo University, San Carlos, 2015.

Historically, engineers have been developed alternative structural analysis
techniques in order of facilitate this part of the design of process which is always
difficult. Continuum medious (MC) it's one theses whose use is feasible in the early
stages of the project. Steps in which is necessary have an ideia that even very
approximate dimensions of the various elements of the structure. In MC approach ,
the three dimensional structure is made considering the flat stiffness. That is, a
stiffness oppose the load contained in the plane of element itself. The displacements
are obtained as a ratio force/stiffness. The work is interesting com dynamical loading
originating from the earthquake with specific application to the buildings medium
tallest. Howewer futures research to achieve greater heights with other structural
systems as well open up a panorama de possibilities with scope to improve this work
as the adoption of a more refined method of seismic analysis, such as modal
methodology that certainly is more general and is subject to fewer restrictions.

Keywords: Tall building. Continuum medious. Seismical load.
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NOTACAO

a, : Resultado da aplicacdo da aceleragéo espectral S, a aceleracdo da gravidade g.

E um valor esperado da aceleracdo no solo em determinada regido quando
aconteca o abalo sismico.

A,B,C,D,E, K, K, : Constantes originarias da integracéo das equacdes diferenciais.
A, : Coeficiente de aceleragéo pico efetiva.

A, : Coeficiente de velocidade pico efetiva.

A, - Area muro i.

a,,; - Cosseno do angulo formado pelo plano do muro i e a horizontal ou eixo x.

a : Cosseno do angulo formado pela linha de acdo do carregamento com a

horizontal.

a : No capitulo 4 é apresentado com proposito dobrado. As vezes é o angulo
formado entre a vertical e a linha entre o CT e o elemento “j”. No decorrer do capitulo

muda para o angulo conformado entre a linha do CR — CM e a horizontal.

B: Fator de secdo transversal de emprego no caso de deslocamentos por

cisalhamento.
b,,; : Cosseno do angulo formado pelo plano da parede i e a vertical ou eixo y.
b : Cosseno do angulo formado pela linha de agao do carregamento com a vertical.

C: Constante final no processo de diagonalizacdo do problema de edificio feito com

muros.
ch : Cosseno hiperbdlico

CM :Centro de Massa do pavimento.
CR : Centro de Rigidez do pavimento.

CP : Carga pemanente



CT : Centro de tor¢do do pavimento.
C, : Coeficiente sismico de proporcionalidade.
Cs : Coeficiente de resposta sismica.

C,; : Quinhdo do cortante basal para ser aplicado horizontalmente sobre a estrutura

no nivel “i".
cwi . Distancia horizontal entre a origem de coordenadas O e o plano da parede i (L).

c . Distancia horizontal entre a origem de coordenadas e o plano doelemento (muro

ou portico) [m].
. ~ . F
¢ : Coesdo no caso drenado ou efetivo (L—Z)

§; : Deslocamentos associados no nivel i sob um sistema de forcas f;.

A : Arco gerado pelo r quando o elemento “j” sofre um pequeno deslocamento e é

suposto como uma linha reta.

A, : Projecéo da linha que coneta os pontos iniciais e finais do arco A com respeito

ao eixo x.

A, : Projecdo da linha que coneta os pontos iniciai e finais do arco A com respeito ao

eixo y.

e : Distancia entre o CR e 0 CM.

e; . i-éssimo autovalor. Nome vindo do inglés eigenvalue.

e; . Autovetor atrelado ao autovalor ¢;. Nome vindo do inglés eigenvector.
eqr - Excentricidade acidental segundo x.

eqy - Excentricidade acidental segundo y.

er, - Excentricidade total segundo x.

er, . Excentricidade total segundo y.

E,, : Mddulo elastico em flexdo para o material da parede.



F, : Fator de amplificacdo no solo para periodo de Os. Na ABNT15421-2006 é

chamado de C,. Também, pode ser a forca sismica atuante no centro de massa CM.
F; : Forca lateral atuante no topo e resistida pelo portico.

f; : Forgas laterais no nivel i. Segundo a (4.7).

E. : Forca sismica resistida no centro de rigidezes CR.

Fr : Forga no topo. Geralmente oriunda da aplicacéo de alguma normativa.

FMC: Forga concentrada no topo do prédio para ser empregada nas expressdes de

deslocamento e esfor¢cos no médio continuo.

E, : Fator de amplificacdo no solo para periodo de 1s. Na ABNT15421-2006 é

chamado de C,.

E, : Forca lateral atuante no topo e resistida pelo muro.

Gr - Mddulo elastico de cisalhamento para o material do partico.
G, : Mddulo de cisalhamento para o solo.

H : Altura do topo, medido desde o térreo em m.

h;: Altura do andar i medida desde o térreo.

h,q: Altura do pé direito de andar (m)

h,,; : Altura do muro i medida desde o térreo.

H, : Espessor do estrato de solo.

i : Contador para numero de muros, poérticos ou também para numero de
pavimentos. Alias, numero de constantes em expressdes de deslocamentos e

esforgos.
I, : Momento de inercia da sec¢ao transversal da parede respeito do eixo de flexao.

|/| : Matriz de rigidez para o painel parede.



Jmm : Componente da matriz |J| que tém como carateristica importante que se acha

na diagonal principal.

Jnn . Componente da matriz |J| que fica em qualquer uma posicdo no interior dela.

Pudendo se apresentar o caso particular onde m = n e entao J,,, = Jim-

Jmma - COmponente da diagonal principal na matriz |J| quando diagonalizada através

do processo de autovalores e autovetores generalizado.
jw - Propiedade da secao submetida a flexdo conhecida como rigidez a flexao.

K, - Rigidez total do andar segundo x.
Kg’q : Rigidez total do andar segundo y.

K;; : Constante para a determinacdo dos momentos de torcdo em problemas de

muro e portico atuando simultaneamente. Nesse caso, i = 1,2,3,4.

K,; : Constante para a determinacdo dos esforcos cisalhantes em problemas de

muro e portico atuando simultaneamente. Nesse caso, i = 1,2,3,4.
K,; : Rigidez segundo x do portico i.
K,; : Rigidez segundo x do portico i.

l,; : Comprimento em metros do muro estrutural i medido no térreo e na direcdo de

estudo.

[ : raiz da equacdo carateristica associada a uma equacao diferencial.
m : Massa por unidade de comprimento.

m: varidvel adimensional.

n: variavel adimensional.

m; : Massa concentrada em cada nivel i.

M,,; - Momento de flexao ao interior do muro i.

Vi - Forca cortante ao interior do muro i.



pw - Forca lateral distribuida atuante no muro.

M, : Momento de torcao.

M, : Momento de flexdo ao interior do portico.

ve - NUmero de pilares exteriores para um portico.

ny,; - Numero de pilares interiores para um portico.

N,, : Numero total de painéis muro que chegam ao diafragma e na direcao de estudo
N¢ : Numero total de paineis portico que chegam ao diafragma objeto de estudo.
N,,. : Numero total de nlcleos estruturais que possue o sistema em analise.

N : NUmero de golpes obtidos no ensaio de SPT.

Vs . Esforgo de cisalhamento ao interior do portico.

pr - Forca lateral distribuida atuante no portico.

r : Distancia compreendida entre o CT e o elemento “j”. A rigor, deveria ser nomeado

como 7;.

R : Fator de ductilidade ou fator de rigidez lateral para porticos.

R, : Fator R de rigidez lateral para um pilar exterior.

R,; : Fator R de rigidez lateral para um pilar exterior.

Ryértico - Fator R de rigidez lateral para um portico conformado por n,, € ny;.
p : Fator que define uma das dire¢Oes de atuacdo do carregamento p(z).

p%:

diagonalizacéo no problema geral muro-poértico.

Fator definindo umas “direcbes” logo depois de aplicar o processo de

@ : Angulo de rotacéo da laje.

¢ : Angulo de atrito entre particulas de solo sob a condi¢do drenada ou efetiva em

graus.



|S| : Matriz de rigidez no caso de cisalhamento para o painel portico.

S, : Aceleracdo espectral (Figura 2) correspondente para o respectivo T, expressa

como porcentagem de g.

s¢ . Propriedade de rigidez dos porticos feitos com pilares e vigas.
sy - Propriedade de rigidez dos porticos feitos de muros conectados com lintéis.
sh : Seno hiperbdlico

Smm . Componente da matriz |S| que tém como carateristica que fica na diagonal

principal.

Smn . Componente da matriz |S| que fica em qualquer uma posi¢cao no interior dela.

Pudendo se apresentar o caso particular onde m = n e entdo S,,,, = Syum-

s& . : Componente da diagonal principal na matriz |S| quando diagonalizada através

do processo de autovalor e autovetor generalizado.

, - . . F
o : Tensao efetiva vertical (L—z)

~ - . F
o . Tensao geostatica vertical (L—z)

|T| : Matriz de transformagcdo que cumpre a funcdo de diagonalizar de maneira

simultanea as matrizes |J| e |S|.

Ti1, T2 Tiz : Colunas 1, 2,3 da matriz de transformacéo |T|.

tn : Momento de torgéo distribuido atuante nos muros.

T,, : Torque concentrado suportado pelo nucleo estrutural.

T:»: Torque total no nucleo estrutural.

T : Periodo de oscilacdo do edificio em s.

|T| : Matriz de transformacao no caso assimétrico muro-pértico.
|T|T : Matriz de transformacéo transposta.

T, : Periodo aproximado de oscilagédo do edificio em s.



~ p F
u : Presséao na agua nos poros do solo sob suposto de solo saturado (L—z)

[U] : Vetor de deslocamentos gerais (lineares e angulares).

[U7] : Vetor de deslocamentos transformados gerais (lineares e angulares) vindos da
pré-multiplicacdo do vetor deslocamento original pelas matrizes |T|” - |S| quando é

resolvido o caso assimétrico muro-portico.
u : Elastica vinculada com deslocamentos segundo o €ixo x.

ur . Componente de deslocamento segundo x originaria do vetor de deslocamentos

transformado.

u; - Componente de deslocamento segundo x por causa da torcao.
v : El4stica vinculada com deslocamentos segundo o eixo y.

v, . Deslocamento segundo y por causa da tor¢ao da laje.

vy : Componente de deslocamento segundo y originaria do vetor de deslocamentos

transformado.

V; : Cortante de andar “i".

Vg : Cortante basal.

7, : Velocidade de propagacdo média das ondas “s” ou de cisalhamento.

VE 4ar : Esforco de cisalhamento de andar ou piso e definido de modo cumulativo do

topo para baixo.

V,je - Esforcos de cisalhamento segundo x atuantes no elemento “j”.
V, ¢ - Esforgos de cisalhamento segundo y atuantes no elemento “j”.
W : Peso total do edificio.

W; : Peso concentrado no nivel i do edificio.

x : Eixo x.

xcm - Coordenada x do centro de massa da laje.



Xcr - Coordenada x do centro de massa da laje.
y : Eixo y.

ycem - Coordenada y do centro de massa da laje.
ycr - Coordenada y do centro de massa da laje.

z: Eixo z que sempre fica dirigido ao longo da estrutura.






1 INTRODUCAO

O inegavel crescimento dos grandes nucleos urbanos fez com que 0s espacos
disponiveis para moradia ou para centros de negdcios ficassem esgotados. Assim foi
inevitavel o surgimento de estruturas de maior envergadura. Em certo sentido os
edificios altos fazem sonhar as pessoas com a ideia de ir além das proprias
possibilidades. Ainda desde tempos imemoraveis o homem desejava construir
estruturas tais como a Torre de Babel referida na Biblia nos seguintes termos: “E
disseram: Eis que edifiquemo-nos uma cidade e uma torre cujo cume toque nos
ceus...” Génesis: 11,4.
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Figura 1. Relagdo entre a construcao de prédios de grande envergadura e crises econdmicas na histéria
[Disponivel em http://www.economist.com/news/finance-and-economics/21647289-there-such-thing-skyscraper-
curse-towers-babelAcesso em: 06/09/2015 adaptado]

Hoje os edificios elevados sinalizam prosperidade de um pais ou uma regidao. Quem
duvidaria do poderio econémico de Nova York no mundo tudo ou de S&o Paulo na
América Latina. Segundo Schulz e Simmons [1956] eles levam aos estranhos a
acreditar na cidade. Seu livro “escritérios nos céus [1959]” analisam o crescimento
de grandes centros urbanos como Chicago e Nova lorque desde uma perspectiva
econbmica. Contudo, também sao vinculados com aspectos tdo diametralmente
opostos como a decadéncia econdmica porque seu auge parece ser detonante de
grandes crises no ambiente financeiro mundial (Figura 1). Uma amostra disso € a

grande depressao de Outubro de 1929. De fato, um banqueiro Andrew Lawrence



em 1999 introduz um conceito chamado de indice de arranha céus que mostra a
coincidéncia entre a construcéo de prédios elevados com o inicio de épocas de crise

econdmica.

Segundo um artigo de “O Estado de Sao Paulo”, muitas vezes as justificativas que
levam aos investidores a arriscar recursos em tais projetos sdo baseadas s6 na
vaidade. Ainda aquele que viria ser candidato presidencial dos Estados Unidos de
América, Donald Trump afirmou em 1998 como justificativa para a construcdo de sua
Torre Trump uma frase muito simples desprovida de bom senso financiero “Eu acho
que NY deve ter o maior prédio do mundo”. Nesse cenario dificilmente serdo feitas

avaliacdes técnicas sérias.

Um edificio que ganha altura precisa de sistemas especiais que garantam sua
rigidez lateral contra carregamentos dinamicos, um sistema apropriado de fundacao
e sistemas especiais de elevadores e de refrigeracdo (ar condicionado). A inversao
inicial é grande e o retorno depende do uso que potenciais clientes enxerguem para
terem um escritério em aqueles espacos alocados nos diversos andares ou nos
pisos mais elevados que oferecem uma maravilhosa vista da cidade a um custo
muito elevado. Nem sempre isso acontece. E por sua vez é corriqueiro que se
tenham perdas de dinheiro em projetos dessa envergadura. Uma prova disso € o
que esta acontecendo hoje com o edificio Costanera Center ubicado em Santiago de
Chile que segundo diario O Espectador [2015] é o edificio mais elevado na América
Latina com 64 pavimentos esta com seus escritorios desocupados devido a
supervaloragédo pelas melhoras que apresentou o prédio no decorrer do processo
construtivo e que alastraram sobrecustos. Algo semelhante ao acontecido com o
Empire State Building construido em pleno inicio de recessdo e que fora apelidado
como “Empty State Building” segundo o Insider Pro que no fundo é uma traducéo do

artigo de The Economist.

No ano de 1920, o economista William Clark e o arquiteto John Kingston na sua
publicacdo sobre arranha-céus divulgaram que a altura Otima para conseguir
maximizar os lucros ganhos pelo um arranha-céu desplantado na localidade de
Midtown em Manhattan era de 63 andares [O ESTADAO, 2015]. Pesquisas ulteriores



deverdo dar luz sobre a veracidade ou ndo na atualidade de aquele numero de
pavimentos. De fato, naquela data e segundo a (Figura 1) esse era mais ou menos
0 numero frequente de pavimentos maximos de que se tinha noticia. O periodico faz
uma afirmacdo aventureira de que hoje esse numero ndo ha de haver sofrido

mudancas.

Ali e Kodmany [2012] mencionam vérias dificuldades ligadas aos edificios elevados.
Por exemplo, apontam que neles s6 o 70% da é&rea util € empregada efetivamente
enquanto que num edificio convencional essa percentagem sobe para 80%. Isso é
devido a necessidade de colunas maiores, 0s nucleos estruturais para elevadores e
a presenca de escadas, dutos de ventilagdo, etc... . Acrescenta-se também que 0s
custos derivados do processo construtivo sdo muito grandes além dos custos
operacionais segundo o0s mesmos autores afirmam. Tudo isso s6 no sentido
econdmico. Eles insistem em que ha também custos por exemplo, ambientais.
Porque os prédios elevados atuam como uma barreira para o livre movimento do
vento e geram zonas de escuriddo nas cidades dificultando o transito de pedestres.
No entanto, é importante destacar que podem chegar a ser amigaveis com o medio
ambiente quando o projeto esta vinculado com a geracdo de sua energia com
sistemas que aproveitam o fluxo do vento ou sistemas que produzam energia a partir

do sol através de painéis solares e células fotovoltaicas.

Mudando de assunto e na tentativa de dar uma definicdo. No ano de 1980 o CTBUH
(Council on Tall Buildings and Urban Habitat) sustentava que nove pavimentos era o
limite inferior para se falar de edificio alto, idéia partilhada pelo CCC (Cork City
Council) da Irlanda que pde como limite inferior 10 andares. Kodmany [2012] afirma
gue na Alemanha sdo definidos os edificios altos como aqueles que ultrapassam
22m ou 72ft, limite que resulta da consideragdo das escadas empregadas pelos
bombeiros (Ross, 2004). O LCC (Leicester City Council) define edificio alto como
aquele de alturas maiores a 20m, um prédio de qualquer altura que seja muito
diferenta aos outros edificios vizinhos ou aquele que gere grande impacto no
horizonte da cidade. Contrastam essas ideias com aquela vinda dos até entdo
soviéticos Murashev, Sigalov e Baikov [1968] na qual definiram o niamero de pisos
em 20 ou mais como critério para se classificar um prédio de “arranha céus”. Uma

definicdo mais geral é aquela dada pelos [STAFFORD e COULL, 1991] na qual


http://www.google.com.br/url?sa=t&rct=j&q=&esrc=s&source=web&cd=1&cad=rja&uact=8&ved=0CB8QFjAA&url=http%3A%2F%2Fwww.ctbuh.org%2F&ei=HTfpU8bkGM3LsATZhIGYBQ&usg=AFQjCNGN8w8Z4SOoJqBO7IR1czA8gmIa0A

apontam que nao ha certeza de quantos pavimentos sdo necessarios para se falar
de edificio alto porque isso fica relacionado com o periodo histérico no qual se
enquadra a estrutura, além do tipo de edificacdes presentes na cidade onde ficard o
prédio. Isso € conhecido como entorno. Ellis [2004] coloca que para a ASHRAE
(American Society of Heating, Refrigeration and Air Conditioning Engineers) um
edificio alto € aquele de mais de 91m. O [CTBUH, 2004] define edificio alto como
aquele que devido a sua altura cria condi¢des diferentes no projeto, construgcéo e
uso as existentes em edificios comuns numa certa regido. E no ano de 2011, o
mesmo CTBUH fez uma definicdo baseada em trés aspectos. 1. O contexto, 2.
Propor¢des ou esbeltez e 3. Tecnologias atreladas a sua altura. A primeira idéia faz
com que a definicdo seja temporal porque depende da época em que esse edificio
fora classificado pudendo ser ultrapassado no futuro.O segundo critério significa que
a relacdo de numero de andares a sua area pode fazer que um edificio menor
embora muito comprido ou com muita superficie fique classificado como alto. O
terceiro critério define por ejemplo que um edificio alto precisa de um sistema
especial para resistir carregamentos laterais. A mesmo normativa classifica prédios
que superam os 300m de altura chamandoles de superedificios altos e ultraedificios

altos.

Um edificio alto serd bem ou mal enxergado pela comunidade dependendo de que é
convencional para ela. Se foi costumeiro morar sempre em edificios de mediana e
pequena envergadura provavelmente a presenca de um novo projeto que esteja

saindo dos seus parametros nao consiga empatia [ALI, KODMANY 2012].

Taranath [1988] fala de que existe um pouco de mistério envolvido no projeto de
estruturas de edificio alto, provavelmente pelos enormes desafios que demanda.
Em 2012 Rahman, Fancy, e Bobby disseram que do ponto de vista estrutural um
edificio alto pode ser definido como qualquer um que devido as dimensdes em
elevacdo passa a ser muito sensivel aos carregamentos laterais sendo da mesma
opinido os Taranath [1988] e [LAM et al 2009] quando mencionam a complexidade
do comportamento desse tipo de estruturas de face com carregamentos horizontais

decorrentes dos efeitos naturais.



Resposta com
amortecimento crescente

Aceleragéo
espectral (%qg)

0 5 4 - v 8 Periodo (s)

H

Figura 2. Esquematizacdo da reducédo do cisalhamento na base com incrementos no amortecimento e a altura
[Buyukozturk, 2004 adaptado]
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A aceleracéo espectral (Figura 2) tem sido representada como S, e é definida como
uma percentagem da aceleracdo da gravidade atuando no nivel do terreno segundo
uma direcao horizontal e que tem um vinculo estreito com o periodo de vibragao.
Sao esperadas duas coisas em qualquer edificio alto. Um periodo de oscilacdo
longo e baixos niveis de carga lateral devido a sua falta de rigidez (Figura 2). Essa
condicdo é devida a uma relacdo altura/comprimento ou altura/largura (a maior das
duas) muito elevada.

O fato de que o carregamento seja reduzido é conveniente. Contudo, podem
acontecer grandes deslocamentos laterais nos edificios altos como resultado da falta

de rigidez, e esse fato constitui uma grave “patologia” nas estruturas elevadas.

Em vista de que o periodo € uma variavel importante na analise das estruturas de
edificio alto, existem varias propostas para a estimativa desse parametro. Gardufio e
Monroy [2009] reconhecem que uma forma pouco requintada em sistemas
estruturais de concreto ou de aco € supor ele como aproximadamente um 10% do
namero de andares N, ainda que talvez os primeiros em falar sobre essa
aproximativa fossem os Housner e Brady (1963). Nado obstante a ASCE [2002]
adverte que esta expressdo pode ser empregada quando as estruturas nao
ultrapassam os 12 pavimentos, sendo aplicavel s6 para sistemas cujo esqueleto seja

formado por porticos de aco e concreto e com pé direito de andar inferior a 3m.



Taranath [2005] coloca que, para estruturas de edificio em aco, um valor aproximado
para o periodo T; (o periodo associado com a frequéncia natural) é avaliado como o
15% do namero de pisos, e que o0s periodos para 0s segundo e terceiro modos sao
da ordem dos 33% de T, e 20%de T;. Paulay e Priestley [1992] pdem que
alternativamente pode-se usar como periodo fundamental de vibracdo dos edificios
de concreto reforcado um valor compreendido entre 8% e 13% do numero de pisos.
Sendo este intervalo reduzido para edificacbes de alvenaria estrutural, onde os
quinhdes abrangem rangos entre 6% e 9%. Celebi [2000] assinala que em edificios
resulta frequente que os periodos estejam na faixa de 5% até 15% da elevacéo
dependendo da rigidez da estrutura. Entendendo que maiores periodos sao sinal de
baixa rigidez. O mesmo autor enfatiza ainda que as dimensdes do prédio altura,
comprimento e largura apresentam relacdo. E de modo geral, de acordo com Paulay
e Priestley, os valores dos periodos assim achados sdo menores do que os valores
reais com 0s quais os carregamentos dindmicos resultam maiores; estando por tanto
esta estimativa do lado da seguranca (Figura 2). Entretanto, Paz [1991] reconhece
que a expressao que define o periodo fundamental como um 10% do numero de
andares € empirica e pode ser usada para fazer estimativas do periodo de vibracao
de estruturas ducteis com sistema de resisténcia sismica consistente de poértico. No
capitulo 6 é voltada a atencdo nesse topico atingindo um dos objetivos do presente
trabalho que é desenvolver algumas expressdes gerais que dispensariam o0 emprego
de tabelas na avaliacdo de periodos de vibracao de sistemas estruturais de muros e

de sistemas combinados.

Quando se fala de edificio alto também € importante levar-se em consideracéo o fato
de que o fogo pode converter eles em armadilhas. Exemplos h&d muitos. O edificio
Andraus com 27 pisos na zona central de Sdo Paulo foi completamente consumido
pelas chamas o dia 24 de Fevereiro de 1972 deixando 16 mortos e 300 feridos. A
folha de Sao Paulo diria no dia seguinte a fatalidade que a salvacéo veio dos céus,
porque para a época era a primeira estrutura desse tipo com heliporto no seu topo.
O Edificio Avianca que naquele momento era o maior edificio da cidade de Bogota
teve alguns de seus andares consumidos pelo fogo no dia 23 de Julho de 1973.
Houve 4 vitimas fatais e 63 feridos. De novo o resgate foi feito através de
helicopteros que conseguiram socorrer o pessoal dos andares superiores, assim

como aconteceu no Andraus. Aqueles casos parecem insignificantes ao lado do



acontecido na sexta 1 de Fevereiro de 1974 no edificio Joelma, hoje Torre da Praca
no centro da cidade de Séo Paulo, que fora atingido pelas chamas. De um total de
478 vitimas, 188 foram mortos. Historicamente falando é uma das maiores tragédias
vindas do fogo em prédio algum no mundo inteiro, excedida sé pela sucedida na
terca 11 de Setembro de 2001 no WTC (World Trade Center) na cidade de Nova
lorque. Com essa ideia ha mente € importante salientar o quao importante € que
gualquer edificio alto tenha um estudo da problematica de incéndio como parte
integrante de seu projeto estrutural e o desenvolvimento de sistemas que permitam o

pouso de helicOpteros para evacuacao do pessoal do prédio.

1.1 OBJETIVOS

1.1.1 OBJETIVO GERAL

O objetivo do presente trabalho €, em primeiro lugar, apresentar uma revisao
bibliografica da Técnica do Méio Continuo aplicada aos edificios altos e propor um
documento que seja didaticamente amigavel embora em muitas passagens deixe de
ser sucinto. Destaque inicial € dado para os trabalhos desenvolvidos na Escola de
Engenharia Sdo Carlos, além dos trabalhos produzidos no exterior. Some-se a isto,
fazer um programa de computador em linguagem FORTRAN 90 ou MATLAB que
auxilie a resolucdo de problemas particulares como aquele decorrente do sistema
acoplado muros-pérticos no caso de se contar com uma geometria irregular na
planta, quando as matrizes de interesse deixam de ser diagonais. Possivelmente a
idéia seja diagonalizar elas através de algum processo diferente ao proposto pelo

Stamato no seu trabalho de 1972.

1.1.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

Definir algumas estimativas do periodo de estruturas feitas com muros, e misturando
muro-pértico comparando resultados defronte com outros obtidos através do
emprego de tabelas. Ou resultados de outros pesquisadores que estudaram a

mesma estrutura alvo de analise neste documento.



Desenvolver expressdes para 0s deslocamentos partindo dos quais sejam
determinados esforcos atuantes nos elementos. Porque logo apds ler varios
trabalhos antigos da EESC né&o se tinha um deles que detalhasse todo o processo

derivativo.

Fazer uma comparativa entre trés normas antigas uma das quais mesmo que tendo
muito tempo seja absolutamente atual. Trata-se da consideracdo do exponente k
como 1 ou como 2 de emprego na metodologia estatica para a avaliacdo e

distribuicdo do carregamento sismico em prédios.

Além disso, deixa-se em aberto a possibilidade do desenvolvimento de novos
trabalhos de pesquisa com a aplicagdo da Técnica do Méio Continuo na andlise de

estruturas de edificios elevados.

1.2 JUSTIFICATIVA

O processo de analise estrutural é, via de regra, dispendioso uma vez que envolve
um nuamero grande de incognitas como deslocamentos, solicitacbes internas e
tensdes. Pelas razbes mencionadas acima, a tendéncia atual consiste em
desenvolver estruturas esbeltas e com baixo peso ndo projeto das quais sejam

importantes variaveis tais como desconforto humano.

A classica analise matricial de estruturas, que pertence a categoria dos chamados
métodos discretos, demanda grande nimero de parametros incégnitos sendo viavel
sua implementacédo apenas mediante calculo em computadores. Por outro lado, a
Técnica do Méio Continuo contorna esse inconveniente reduzindo o namero de
parametros desconhecidos somente a 3 no caso de se supor como geralmente é
feito uma laje infinitamente rigida (anexo 1) no seu plano e sob a consideracdo de
gue os elementos apresentam uma rigidez contida no seu plano. Em sua formulacao
mais divulgada as incégnitas sdo fundamentalmente 3 funcfes sendo que duas
delas descrevem as translagdes horizontais e a outra uma rotacdo da laje (Que no

fundo € a funcao rotacdo do edificio avaliada em certa cota z). Essa reducédo dos



graus de liberdade simplifica sobremaneira o estudo e o controle do comportamento
estrutural. Por essa razdo é indicada para um exame prévio da estrutura ou em

outras palavras para os estudos nas etapas iniciais do projeto.

1.3 ANTECEDENTES

Considera-se que a primeira formulacdo da Técnica do Meio Continuo aparece no
trabalho de Chitty [1947], no desenvolvimento de estudos do comportamento
estrutural de vigas paralelas interligadas por barras transversais sob a acédo de
carregamento lateral uniformemente distribuido. Esse estudo derivou numa equacéao
diferencial de integracdo expedita para a qual a solucéo fica expressa em forma
fechada.

Depois disto surgem novas ideias incorporadas a Técnica do Meio Continuo por
diversos autores como: Beck [1956], Coull [1990], Csonka [1950], Despeyroux
[1972], McLeod [1971], Rosman [1960], Stafford et.al [1981], Stafford [1984]. Some-
se a isto, que também foram feitos trabalhos em analise dinamica e instabilidade
(efeito PA). Sendo pioneiros nessa linha de pesquisa os de Darcy et.al [1975],
Hegedus e Kollar [1999], Kollar [1986], Rasman [1981], Potzka e Kollar [2003],
Rutenberg [1975], Zalka [2000].

Os prolegdbmenos da analise de estruturas de edificio alto na Escola de Engenharia
de Séo Carlos (EESC) estéo vinculados ao Prof. Miguel Carlos Stamato, contando
também com a colaboracdo de pesquisadores como os professores, Walter Savassi,
Eddie Mancini y José Elias Laier. Cumpre assinalar que o professor Stamato foi
muito abrangente na redacao de suas apostilas, especialmente na segunda metade
dos anos sessenta, quando comecou a se interessar pelos problemas da acao do
vento nas estruturas com suas contribuicées nas Xl jornadas Sul Americanas do ano

1966 que aconteceram em Porto Alegre.
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1.4 METODOLOGIA

O estudo aqui apresentado parte fundamentalmente da revisdo bibliografica dos
trabalhos dos professores Miguel Stamato e Eddie Mancini, complementada por

agueles desenvolvidos pelos mestrandos e doutorandos.

A Técnica do Méio Continuo é entdo entendida e aplicada na analise dos diversos
sistemas estruturais considerando-se o0 modelo estatico do carregamento sismico.
Véarios exemplos de aplicacdo sdo apresentados e resolvidos através de Excel na
maioria dos casos e com o emprego de MATLAB ou FORTRAN90 s6 em casos de
aplicac6es muito especificas e de alta complexidade para serem resolvidas através

de calculo manual em celdas.

1.5 CONTEUDO

O capitulo 1l € voltado para o estudo das cargas laterais provenientes de
movimentos sismicos e os efeitos que elas produzem nas estruturas. A metodologia
estatica para a avaliacdo das cargas provocadas por sismo € considerada a luz da
NBR-88, tendo-se em contas suas limitacdes de aplicagdo como destacado no final
desse capitulo. No capitulo 11l sdo abordados os efeitos dos carregamentos laterais
nas estruturas. No capitulo IV a técnica do Meio Continuo € ampliada iniciando-se
com o estudo de painéis isolados, incluindo-se no final o painel denominado de mola
de torcdo (comportamento a tor¢do de nucleo estrutural). No mesmo capitulo é feito
0 estudo da associacdo plana e espacial de painéis; bem como uma descricdo
detalhada do processo de desacoplamento das equacdes diferenciais resultantes no
caso tridimensional. No capitulo V é feito o desenvolvimento de expressfes para o
termo sy no caso de porticos e quando ha muros conectados com lintéis. O Capitulo
VI trata de uma tematica muito importante. A vibrag&o livre dos diversos sistemas
estruturais. E proposta uma expressdo para o caso de sistemas de resisténcia
sismica conformada com muros e para sistemas mistos que na literatura séo
chamados de duais. No capitulo VIl € feito uma abordagem das formas gerais das

solugdes obtidas para cada sistema estrutural e nos casos de simetria e assimetria
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respectivamente. Para o capitulo VIl o interesse € mostrar através dos exemplos
como serdo empregadas as expressoes gerais desenvolvidas no capitulo VII. Nesse
capitulo sempre é apresentando um caso simétrico seguido de um assimétrico. O
ultimo exemplo serd estudado através do processamento computacional porque
precisa da diagonalizacdo simultanea de duas matrizes. O capitulo IX apresenta

conclusdes e recomendacdes.
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2 CARGAS

Em geral os edificios estdo sujeitos a trés tipos de carregamentos. O
primeiro deles, de maior magnitude consiste no denominado carregamento
permanente como consequéncia do peso proprio. Este decorre do andamento do
processo construtivo. O segundo carregamento € fortemente dependente do uso da
estrutura e definido pelas cargas de ocupacgdo, também denominadas cargas vivas.
As cargas tratadas até o momento séo de tipo estatico. Contrariamente, ha outro tipo
de carga que atua horizontalmente sobre a estrutura e que sera conhecida nesse
trabalho como lateral. Seu comportamento é dinamico e geralmente sdo originarias
de processos ambientais (vento ou sismo). Seu carater é incerto e a permanéncia ou

nao delas sobre a estrutura faz com que seu comportamento seja de tipo aleatério.

2.1 CARGA SiSMICA

Segundo Sarria [1995], uma caracteristica aterrorizante dos sismos € sua ocorréncia

subita entre intervalos de tempo muito longos.

Eles acarretam consequéncias adicionais veiculando outros eventos igualmente
prejudiciais em fungdo da magnitude do evento inicial. Algumas deles sdo: tsunamis,
como visto no 26 de Dezembro do ano 2004 no océano indico, instabilidade de
taludes geralmente relacionadoss com avalanches. Primeiro Keefer [1984] e logo
Drahnak [2004] diseram que as ocorréncias de instabilidade de taludes de rocha
vinculadas com eventos sismicos sao muitissimas. A velocidade atingida por esses
deslizamentos é elevada demais e sdo inUmeras as perdas de vidas num episodio
como esse que pode também involucrar aquele menos frequente, porém; ndo menos
perigoso, fluxo de material mistura de agua, solo e rochas. Como se aquilo ndo fosse
suficiente, podem acontecer incéndios e explosbes pela fratura de dutos. Ninguém
podera esquecer as dantescas imagens do Terremoto de San Francisco (18 Abril de
1906) onde segundo reporte da biblioteca do congresso houve fogo pelos seguintes
3 dias.
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Uma vez conhecidas todas essas situacdes adversas, as normas de projeto
objetivam reduzir a perda de vidas e defender no possivel o patriménio do estado e
dos cidadédos, como bem exposto, por exemplo, na Norma Sismo-Resistente
Colombiana [NSR-10].

Stafford, Coull [1991] e a norma canadense afirmam que a filosofia de projeto de

resisténcia sismica para um edificio é resumida em trés aspectos importantes.

1. Suportar sismos de pequena envergadura sem maiores danos.

2. Resistir sismos moderados sem dano estrutural aceitando a possibilidade de
se ter dano nos elementos nao estruturais. Stafford e Coull dissem que estes
eventos sdo os mais frequentes e entdo uma grande fatia deles sera atendida
com um projeto de calculo racional.

3. Resistir sismos mais fortes com certo nivel de dano tanto nos elementos
estruturais como nado estruturais sem colapso. No caso de estruturas que de
acordo com sua importancia sejam consideradas indispensaveis (Tipo 1),
como hospitales que devem atender feridos e desabrigados logo depois do

sinistro é preciso se fazer alguns ajustes nas condi¢des de projeto.

E habitual que o sismo frequente tenha um periodo de recorréncia de 50 anos.
Entretanto, na China o sismo considerado num estadgio onde estando longe do
colapso, a estrutura sobreviviu um sismo mutissimo mais forte com uma
eventualidade em 500 anos [KLEMENCIC, 2013]. Ainda mais, na conferéncia do
CTBUH [2011] em Seul o mesmo autor colocou na sua palestra que logo apés
SEAOC (Structural Engineers Association of Southern California) [2000] vinculara-se
o periodo de retorno com o desempenho estrutural nos Estados Unidos da seguinte
maneira. 1. Periodo de recurréncia de 43 anos que é conhecido como usual, teria
um desempenho que permita uma operacao excelente como objetivo a ser atingido.
Seria 0 caso de um sismo de pequena envergadura, embora altamente frequente. 2.
Para um sismo ocasional que se apresenta cada 72 anos em meédia, o0 desempenho
deve ser tal que a operacdo seja ainda boa. Nao entanto, de menor qualidade que
no sismo tipificado como corriqueiro. Classificaria como um sismo moderado. 3. Para
um caso raro que seria enxergado como um sismo forte que se apresenta cada 475
anos é importante salvaguardar as vidas ainda longe do esgotamento da capacidade

estrutural. 4. E sé se aceitaria ficar proximo do colapso naquele evento muito raro
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que tenha um periodo de recurréncia de 975 anos que é uma categoria que nao

existia na primeira idéia de Stafford,Coull (1991) e emanada também da NSR-10.

Voltando a tematica que objetiva atingir esses 3 escopos no projeto das estruturas
resulta interessante ressaltar que o sismo de México acontecido no dia 19 de
Setembro de 1985 deixou uma grande quantidade de mortos e edificios colapsados
como expresso na capa do periédico ABC (Figura 3) na publicacédo do dia seguinte a

hecatombe.

ESTADOS UNIDOS

ABC

SEVILLA. VIERNES 20 DE SEPTIEMBRE DE 1985

CONMCON HUNDIL "TEAREMOID D MENICD

un numr ro dete rmmar aun esta centro de la ciudad Mpucr fue I=
e 3 Edificios de apartame
oficiales se derrumba
merosos cadaveres
guiente confu

Flgura 3 Terremoto de México 1985 [Journal ABC adaptado Dlsponlvel em:
<http://hemeroteca.abcdesevilla.es/detalle.stm>. Acesso em: 12/09/13]

Porém, recentemente em Abril 18 de 2014 acontece um forte sismo em México com

uma magnitude 7.5 sem consequéncias tragicas.

A propasito disso, o sismo produz efeitos que mudam dependendo da profundidade
na qual acontece a ruptura porque o alcance cresce ou ndo no caso em que O
hipocentro ou foco seja mais ou menos superficial. 1sso pode ser enxergado na

(Figura 4). Nela, F; e F, sao dois hipocentros.
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Figura 4. Posicionamento do hipocentro no interior da corteza terrestre.

No terremoto de Kobe em (17 Janeiro 1995), os efeitos foram devastadores pela sua
ocorréncia tdo superficial. S6 aos 20m sob a ilha Awaji-shima que fica na vizinhanca
da cidade de Kobe segundo a pagina VIBRATIONDATA. Também é colocado pelo
Wang (2006) que os deslocamentos médios na falha em Nojima foram de 1.50m

aproximadamente.

A carga sismica € produto de uma onda que se origina na rocha quando acontece
um deslocamento na falha geoldgica propagando-se num tramo pela rocha mesma e
outro tramo pelo solo para atingir a estrutura. A inevitavel mudanca nas condi¢cdes
de rigidez do médio de propagacdo faz com que seja importante o tipo de terreno
sobre o qual encontra-se a estrutura. E necessario conhecer o periodo de vibragéo
dominante do solo num local porque é peremptorio evitar construir edificios com
periodos naturais semelhantes aos periodos de vibracdo dos depdsitos de solo
subjacente. A concordancia traria uma eventual condicdo de ressonancia que €
indesejavel [REYNOSO, 2007]. Klemencic [2014] ainda assinala que os periodos
nos solos podem ficar compreendidos entre 0.5s para o caso de solo tipo rocha até
2.5s em solo mole. Caindo portanto, nesse intervalo edificios de 25 até 50 andares
aproximadamente. Porventura, os edificios altos ultrapassam esses valores na
maioria dos casos € assim, geralmente eles sdo considerados seguros

inerentemente a ressonancia.

Segundo Dobry e Vucetic [1987] uma expressao aproximada para aferir o periodo de

vibracdo de um depodsito de solo T € munida na segunda parte da (2.1) que é
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bastante conhecida. S6 que é vélida quando a camada de solo € uniforme acima
da rocha. Sawada (2004) disse que nesse cenario aquela expressao fornece o valor
exato do periodo de vibracdo do estrato. Vijayendra, Prasad e Nayak (2010)
colocam que uma expressdo geral em termos do modo de vibragdo € como na
primeira parte da (2.1) e que deriva para a segunda parte quando considera-se i = 1

caso no qual esta se considerando o periodo natural.

‘ _ 4Hg
L (2i-1) T

4-H
Tl = 5
Vs

< T1=4-\/§ 2.1)

—_a2.vn _he
T1 =4 Ze:l (vs)e

] =PR. YR
\ Pe (Wsde

Expressdo na qual H; é a espessura do depésito de solo e 7, é a velocidade de
propagacdo das ondas cisalhantes. Uma forma alternativa de apresentar essa

7

expressdo é através das propriedades elasticas do depdsito de solo, como na
terceira parte da (2.1) onde é admitido que v, = \% . Na 42linha da (2.1) é escrita

uma expressao obtida na NSR-98 para o caso em que tenham-se varios estratos de
solo, sendo definido o periodo natural como uma média ponderada. Na 52 linha
aparece uma expressao que € originaria de um principio chamado de Huygens na
Optica e define uma expressdo entre densidades da rocha e do estrato de solo,
assim como as velocidades na rocha e solo. Isso € conhecido como relacdo de

impedancias.

2.1.1 Primeiro efeito no solo. A amplificacéo

Falando em caracteristicas do solo, podem dois edificios vizinhos estar expostos ao

mesmo sismo exibindo comportamentos totalmente diferentes [SARRIA,1995].
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Figura 5. Coeficiente Sismico vs tipo de solo e rigidez. [Paulay, 1992 adaptado]

Certas argilas e solos moles tém o efeito da amplificagdo da onda sismica (Figura 5).
Pecker [2007] afirma que os grandes terremotos (México, 1985; LomaPrieta, 1989;
Northridge, 1994; Kobe 1995, Baixo Baudé (Colombia) 2004 que originou as maiores
aceleragbes a, em Cali at¢é o momento) mostram que depdsitos de solo moles de
origem aluviar exibem um comportamento tal que a amplitude da onda de saida
exibe uma forte tendéncia a ser superior & amplitude da onda incidente.

Os diversos espectros da anterior figura esclarecem que o tipo de solo muda as
condicdes de carregamento inercial provocado sobre a estrutura durante um evento
sismico. Comparando duas estruturas com igualdade de periodos; aquela que esteja
construida em solo mole vai receber maiores aceleracdes que aquela estrutura

edificada na rocha ou em solos com menor relagcdo de vazios por exemplo.
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Figura 6. (a) Solos em duas diferentes zonas de medigdo na Cidade do México. (b) Registros de movimento
(Romo e Seed 1986) [Dobry, Vucetic 1987 adaptado]

A licdo aprendida do terremoto de México (1985) € que os danos podem ser
seletivos [KRAMER, 1996]. A Cidade de México teve zonas sem estragos enquanto
outras foram totalmente destruidas. Dois instrumentos de medida registraram
comportamentos totalmente antagdnicos. Um deles na UNAM numa zona de
basaltos de espessura (3 a 5m) e que fica vizinha a falda da montanha. O outro em
zona presumivelmente plana pela origem lacustre do solo local, na secretaria de
comunicagdes e transportes (SCT) e com estratos de argila mole com espessuras
compreendidas entre 35 a 40m. As medi¢Bes da aceleracdo horizontal na UNAM
ficaram na ordem de (3 —4)%g. No entanto, na zona da SCT esses niveis foram

amplificados por 5 inclusive como mostrado na (Figura 6).

Para redondear a idéia, voltando para a amplificacdo acontecida no terremoto de
LomaPrieta, Kramer [1996] mostra na (Figura 7) as medicbes feitas por dois
sismografos. Um deles na rocha (llha Yerbabuena) e o outro sob uma camada de
13.7m de solo argiloso (natural e artificial) que repousa acima de um estrato siltoso
de 16,8m de espessura na (llha Tesouro) na bahia de S&o Francisco. As
aceleragbes medidas segundo as dire¢des horizontais foram respectivamente (3%g
NS, 6%g EW na llha Yerbabuena) e de (16%g NS e 11%g EW na llha do Tesouro).
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Figura 7. Espectro de aceleragBes em rocha e solo mole durante o sismo de LomaPrieta (1989). (a)
Sismogramas registrados em duas estacdes. (b) Detalhe da amplificacdo nelas [Kramer 1996 adaptado]

A (Figura 7a) se mostra que houve amplificacdo em quase tudo o trecho, sendo
muito grande no intervalo compreendido entre os 10 e 15s; embora tenha
apresentado alguma atenuagcdo na proximidade dos 10s. A (Figura 7b) entanto

expde os valores maximos (valores espectrais) para 0s primeiros 4s.

7

O efeito de amplificacdo é particularmente pronunciado na regido de baixas
frequéncias naturais (ou de elevados periodos naturais que € o caso dos edificios
altos). Fatos como estes ja haviam tido confirmagéo com o terremoto ocorrido no dia
29 de Julho de 1967 em Caracas que comprometeu as estruturas de edificios de 21
andares como os Pettnia 1 e 2. Numa zona chamada de “Los Palos Grandes” na
Caracas, onde haviam estratos de sedimentos acima da rocha cujas espessuras
apresentavam ordem de 200 e 300m e onde também a destruicdo foi massiva
[DOBRY, 1997].

A razdo de que aconteca amplificacdo sismica nos solos moles pode ser enxergada
mais ou menos de um modo grosseiro partindo de consideragfes energéticas. Na
rocha a energia associada ao deslocamento ou amplitude (energia potencial) € muito
pequena, sendo a maior parcela de energia aquela associada com contetudos de

velocidade (energia cinética), como fica claro para perfis tipo A ou B na (Tabela 1).



Tabela 1. Caracterizacdo do tipo de terreno [NBR-15124/88 adaptada]

Classe do | Designacgéo da Propriedades médias para os 30 m
terreno classe do superiores do terreno
terreno v, , velocidade média N , nimero
de propagacéao das médio de golpes
ondas de cisalhamento no ensaio SPT
~ m ~ .
A Rocha s& 5, > 1500? N&o aplica
m m 3 i
B Rocha 760? <7, < 1500? N&o aplica
m m N
C Rocha alterada o 370— < 7, < 760 — N =50
solo muito rigido s s
1ol m m N
D Solo rigido 180? <7, < 370? 15<N <50
7 —

E Solo mole 7, < 180? N < 15
Qualquer perfil incluido camada com mais de 3m
de argila mole

F Solo exigindo avaliacdo especifica como:

1. Solos vulneraveis a acdo sismica, como
solos suscetiveis a sofrer liquefagéao.
Argilas muito sensiveis e solos colapsiveis
fracamente cimentados.

Turfa ou argilas muito organicas.
Argilas muito plasticas.
Estratos muito espessos (= 35m) de

argila mole ou média.
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Por outro lado, quando a onda muda de médio sofre um fendmeno chamado de

refracdo que € explicado pela Lei de Snell originada inicialmente na Otica mas que

abrange problemas de mudancas de médio como no caso particular. Nessa nova

situacdo seus conteudos de energia sofrem mudancas drasticas. A componente

energética associada com deslocamento cresce para suplir o faltante que apresenta-

se pela reducdo na parcela de energia vinculada com velocidade. Na mesma tabela
€ possivel se distinguir uma diminuicéo de até 10 vezes na velocidade ao passar de
rocha (B) para solo mole tipo (E); pelo qual a reducdo de energia cinética é de

aproximadamente 100 unidades de energia. E dizer a onda refratada €
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substancialmente mais lenta, porém com maiores niveis de deslocamento
associados, que é o Unico jeito em que pode-se alcancar o conteudo de energia

inicial.

2.1.2 Segundo efeito no solo. A liquefacéao

Depois de Terzaghi ficou claro que a resisténcia ao cisalhamento dos solos é fungéo
da tensdo efetiva. A tenséo efetiva tem tudo a ver com o contato entre as particulas
de solo (Juarez-Rico 1974). Terzagui em 1923 propds uma equacao que € muito
badalada quando se fala de solo saturado (2.2).

c'=0—u (2.2)

Onde

o' é atenséo efetiva num determinado nivel no interior da massa do solo.
o é a pressao geostatica num nivel de referéncia dado e sob a acédo do peso da
coluna de solo dai para cima.

u € a pressao da agua nos poros no mesmo nivel no interior da massa do solo.

A (2.2) é enxergada como uma subtracdo de tensdes sendo positiva a de
compressao aplicada entre as particulas e negativa a vinda da agua cuja tendéncia
€ separar as particulas quando o solo saturado € comprimido.

Se por acaso acontece uma elevacdo na u mantendo-se invariavel o ¢ comode fato
geralmente acontece pode acontecer que ¢’ atinja um valor proximo a zero e por
tanto a tenséo cisalhante resistente como funcdo de ¢’ que na sua cara geral é
como na (2.3) vai ser reduzida. Alias, assim o colapso € inevitavel quando fala-se de

areias onde a componente de coesao é nula.

t=c'+0d -tge’ (2.3)

Na qual
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¢’ é a coesao efetiva que é propriedade das argilas. E que constitui uma “reserva’ de
resisténcia para cisalhamento.
¢’ é o angulo de atrito em condicao efetiva ou quando a agua pode sair livremente

da amostra de solo.

Um carregamento ciclico como aquele vindo de sismo eleva em cada ciclo a variavel
U porque acontece tdo rapido que ndo existe tempo para dissipar aqueles
incrementos de pressdo u através do fluxo da agua, embora os grossos graos da
areia apresentem elevada permeabilidade. Simultaneamente a componente o em
cada profundidade de andlise € mantida constante porque s6 depende da coluna de
solo situada acima do ponto de interesse. Aplicando a (2.2) seguida da (2.3) permite
enxergar que nesse cenario o fluido em que convirtiou-se a massa de solo ficou com

zero capacidade ao cisalhamento.

A condicdo que origina a falha € conhecida como ndo drenada, pelo rapido da
solicitacdo. Um dos problemas com que pode ser preciso lidar nas zonas de
terremotos é a possibilidade de que as areias percam a capacidade de suporte como
resultado de um movimento sismico [LAMBE-WHITMAN, 1969]. Segundo Ishihara
(1974) as 13:01 do 16 Junho de 1964 atingiu a cidade de Niigata um forte tremor.
Muitas zonas em Niigata tinham solo arenoso e aconteceu a tragédia. Estruturas
com fundacg@es diretas viraram (Figura 8) e depdsitos sépticos enterrados flutuaram
ou ascenderam até a superficie. Niigata [1964] representa o exemplo classico do
fendbmeno de liquefacdo. E 0 USGS (Servi¢co Geologico dos Estados Unidos) afirma
qgue a falha aconteceu pela presenca de solos cuja capacidade fosse muito baixa e

porque havia grossos estratos de areia.
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Figura 8. Liquefacdo dos solos no Terremoto de Niigata Japdo 16 de Junho de 1964. [USGS U.S GEOLOGICAL
SURVEY, Disponivel em: <http://earthquake.usgs.gov/earthquakes/world/events/1964_06_16.php>. Acesso em:
21/04/2013]

E mais comum em areias que em argilas porque aquelas ndo apresentam coesio e
logo de esgotar sua capacidade de tenséo efetiva ndo tem reserva adicional para
suportar o carregamento. Porém em solos argilosos normalmente adensados
também €& possivel se apresentar um comportamento semelhante porque a
envoltoria de tensbes é semelhante a das areias com intercepto nulo na condicdo de

zero tensao normal aplicada.

Visando levar em consideracdo todos esses efeitos, na definicdo do espectro
sismico a NSR-10 (Norma Sismoresistente 2010 da Colémbia) (Figura 9)
estabeleceu como parametros para avaliar o nivel de exposi¢cdo de uma estrutura
localizada em certa regido do territério colombiano aos A,, 4,, conhecidos como
coeficientes de aceleracdo e velocidade pico efetiva respectivamente. Os
parametros F, e E, levam em consideracdo os efeitos locais nas zonas de baixos
periodos ou de periodos intermediarios [NSR-10]. Grandezas que pela sua vez
dependem da aceleracdo espectral S, e do tipo de solo. O parametro I € conhecido

como coeficiente de importancia.
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Figura 9. Espectro sismico de projeto. [NSR-10, 2010].

Entretanto, a norma brasileira desconsidera os fatores 4,, A, como na (Figura 10)

25
2.0
F
1 OﬂTﬁ
1.5
S,
Qgs0d
1.0
0.5
1]
F F F,
0.08 —~ —_— v
Ea 0.40 Fa 1.00?: 2.00 Fa
T(s)

Figura 10. Espectro sismico de projeto [NBR-88] adaptado [Disponivel em
http://www.lem.ep.usp.br/gpse/es13/NBR-Sismo.pdf Acesso em 21 Fevereiro de 2015]

A (Figura 10),fica exprimida como uma funcao por intervalos segundo a (2.4).

T(s) <0.08--*

Fa
Qg0 - (18.75 - TR 1)
0.08-2 < T(s) < 0.40-
Fa Fa

|& =

Sa(T) = 2.5 . agso
Zgst i
T T(s) = 0.4 R

(2.4)
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2.1.2 Origem da carga de sismo

Os sismos ocorrem na interface entre as placas tectonicas. A (Figura 11) mostra as
diversas placas tectbnicas que se movimentam relativamente entre sim provocando

acumulo de energia nos pontos de contato.

f:!egs"l—m—»r

LN, Placa Euramana
- q ‘a'.\

1 Arabicay S 1 Placa do
(CTERA ' % Pacifico

Placa do
Pacifico

Placa \ { J
Antartica.—~

R s >

B

Figura 11. Placas Tectonicas. [El planeta Azul, Disponivel em: <
http://www.vestiprovas.com.br/questao.php?id=17986 Acesso em: 19/08/2013]

Nestas zonas de convergéncia sdo esperados elevados gradientes de temperatura
pelas enormes pressbes associadas aos contatos e ao atrito entre as placas.
Quando dita energia é liberada ocorrem deslocamentos nas placas sobre as quais
estdo os diversos paises logo depois do qual acontece um terremoto. Por exemplo,
paises como Chile, Peru, Coldbmbia México, Estados Unidos e Japdo entre outros
sempre tém ocorréncia de eventos sismicos de importancia. De fato no Chile ocorreu
o maior deles na histéria. O terremoto de Valdivia que aconteceu em Maio 22 de

1.960 com magnitude superior a 9 na escala Richter.

Em geral no Brasil os sismos ndo sédo a preocupacdo fundamental no projeto de
edificios pela distancia existente entre o territorio brasileiro e o borde de placa onde
acontecem acumulos de tensdes intraplacas [DOURADO 2012]. N&o obstante, na

(Figura 12) sdo mostradas aquelas “divisas” intraplacas que estado caracterizadas


http://www.google.com.br/url?sa=i&source=images&cd=&cad=rja&docid=Ef32HP7ZUlFKaM&tbnid=TLNWxHG1JnZMtM:&ved=0CAUQjRw&url=http://www.vestiprovas.com.br/questao.php/17986&ei=yZb0Ue3LE4Xq9AT524GABA&psig=AFQjCNEURVu9tpVUfKLKUpQKVBKEcy-roA&ust=1375070235824954
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pela elevada densidade de eventos sismicos. Da mesma figura € evidente que ha
certa vizinhanca mais proxima no extremo nordeste, perto do Rio Grande do Norte e
na zona sul-oeste, no estado de Acre. Zonas nas quais os valores esperados de
aceleracdo espectral sdo da ordem de 15% da aceleracao da gravidade.

Figura 12. Separacao entre o territdrio brasileiro e os vizinhos bordes de placa [Terremotos desde 1898. USGS.
UC Berkeley 2012 adaptado. Disponivel em
<https://www.flickr.com/photos/idvsolutions/7439877658/sizes/o/in/photostream/> acesso 11/11/2014].

A (Figura 12) exibe uma grande densidade de eventos nas vizinhancas do Pacifico.
N&o assim na costa Atlantica. Zona onde podem se apresentar eventos sismicos
com intensidade na faixa de 3 a 5 na escala de Richter que ainda ndo constituem
uma ameaca real (BRENHA RIBEIRO et. al 2011).

Os mesmos autores pdem que as usinas nucleares de Angra das Reis (estado de
Rio de Janeiro) estdo numa zona onde ocorreram dois eventos importantes
sismicamente falando. O primeiro foi 0 sismo de Mogi-Guacgu que aconteceu no dia
27 de Janeiro de 1922 com magnitude aproximada de 5.1, e o sismo de Cunha do
ano 1968 cuja magnitude foi reportada como de 4.1. A maior aceleragcéo reportada
naquela zona foi de 0.0017 x g quando para o projeto € suposto em um valor de

0.1xg.
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2.2 METODOLOGIA ESTATICA NA AVALIACAO DA CARGA SISMICA

O modelo mais simples de se considerar a carga proveniente dos movimentos
sismicos € aquele conhecido como método estatico, ou simplesmente MFHE
(Método da forca horizontal equivalente), no qual a estrutura é considerada
oscilando no modo fundamental de vibragdo. Nesta metodologia se supde que a
estrutura suporta cargas concentradas nos centros de massas dos andares nos seus

diferentes niveis.

Todavia, considerar s6 o primeiro modo de vibracdo é uma simplificacdo, uma vez
gue em edificios altos os modos superiores as vezes contribuem significativamente
para a resposta como bem registra Li et. al [2004], no que a esforcos internos se
refere ao invés que nos deslocamentos propriamente ditos. Porém, Wang e Wang
[2007] afirmam que apesar disso, o primeiro modo é uma componente dominante

nas vibracdes induzidas sobre edificios altos por vento o sismo.

2.2.1 Descricdo da metodologia

O procedimento da forca horizontal equivalente passa primeiramente pela
determinacdo de um esfor¢o de cisalhamento atuante na base da estrutura segundo
a ASCE 7 (American Society of Civil Engineering) que no seu comité 7 define os

carregamentos para edificios e outras estruturas.

Aguela forca atuante na base da estrutura € chamada de cortante basal e fica
definida na (2.5).

Vg =Cs W (2.5)

Expressdo na qual C; € um parametro conhecido na NBR (Norma Brasileira) como
coeficiente de resposta sismica. Assim mesmo o IBC (International Building Code

2012) define o coeficiente de proporcionalidade entre Vz € W como C;.
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2.2.1.1 Normatividade segundo a NBR-88

A NBR (Norma Brasileira) 15421 (Projeto de estruturas resistentes a sismos) [2006]
reconhece que os efeitos locais sdo importantes e consequentemente define 6
categorias de tipo de solo como definido na (Tabela 1). E 5 zonas sismicas como na
(Figura 13).

O coeficiente C; € definido na (2.6), como funcé@o entre outras variaveis da agys

reportada na (Figura 13) e na (Tabela 2). A aceleragdo espectral ay,, € aquela

aceleracao para um periodo de vibracéo de Os.

Figura 13. Mapa dos coeficientes F, e das aceleragbes a4 no territorio brasileiro [Disponivel em:
http://www.lem.ep.usp.br/gpse/es13/NBR-Sismo.pdf Acesso 28/05/2015]
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_ . Ggso’l
{cs =252 2.6)

agso = Fy " ay

a, reflete a importéancia de duas caracteristicas tais como o tipo de solo e a

localizac&o da estrutura no valor da grandeza aceleragao espectral

Tabela 2. Valores de a, como fung&o da zona e categoria sismica no Brasil [Carvalho-Souza, 2006 adaptadal.

Zona Sismica Categoria Sismica Valores de a,
0 A a; =0.025-g
1 0.025-g <a, <0.05-g
2 B 005-g<a; <010-g
3 C 010-g<a,; <015-g
4 a; =0.15-g

Os fatores F, e E, levam em consideracdo a possibilidade de amplificacdo sismica
pelo efeito do solo. Na (Tabela 3) se mostra que ndo ha amplificacao no solo tipo (B)
correspondente a rocha presumivelmente alterada pela falha, porque ndo ha

diferenca no tipo de solo.

Tabela 3. Fatores de amplificacdo como funcéo do terreno e aceleracéo espectral [NBR-15421/88].

Classe Fator F, Fator F,
terreno a;,<010-g | a;=0.15-g | a;3<0.10: g | a;=0.15-g
A 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.2 1.2 1.7 1.7
D 1.6 1.5 2.4 2.2
E 2.5 2.1 3.5 3.4

Em fim de contas a onda inicia sua viagem partindo de uma rocha que recém fora
fissurada. Também pode sinalizar-se um efeito contrério; é dizer, uma reducdo no

caso de ir de rocha alterada (B) para rocha sa (A). Nessa condicdo indo de um solo
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de menor capacidade para um solo de melhor competéncia, acontece um efeito

contrario chamado de deamplificacdo e consequentemente F, = 0.8 < 1.0.

Voltando a (2.6), I € interpretado como o fator de importancia para a estrutura e
depende do uso que ela vai ter na sua vida util. Existem valores tais como: [ = 1.0
no caso de estruturas usuais, I = 1.25no caso de estruturas intermediérias e as
essenciais com valor I = 1.50. Estas serdo aquelas que ndo podem colapsar porque
devem ser empregadas como albergue ou porque devem ter capacidade de gestao

logo depois do desastre.

As estruturas que vao ser aqui consideradas sédo aquelas das categorias I ou II,
porgue em muitos casos sdo usados como vivenda u escritérios. Assim, os fatores I
podem ser 1.0 ou 1.25 segundo NBR 15421 (2006). A categoria de utilizacao
também limita os deslocamentos relativos entre diversos pavimentos vizinhos
segundo a (Tabela 4), onde h, € 0 cumprimento medido entre os centros das lajens.

Também conhecido como pé direto.

Tabela 4. Limitacdo para os deslocamentos relativos entre pavimentos adjacentes [NBR 15421/88 adaptado].
Categoria de utilizacao

| I I
0.020 - 0.015 - 0.010 -

E claro que impor valores reduzidos para os deslocamentos relativos entre
pavimentos redunda em um incremento na seguranca e também no custo final do

projeto.

s

Pela sua parte, R é um coeficiente de modificagdo de resposta que depende
fundamentalmente do tipo de sistema estrutural empregado. Abrangendo valores
desde 3 até 7 em sistemas duais segundo a (NBR-15421-2006).

C, ndo necessita ultrapassar o valor definido pela (2.7)

C, = 2ot (2.7)

TR
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s

Na determinacdo do espectro é importante levar em conta a outra aceleracao

espectral para o caso de um periodo de vibracdo de 1s como expresso na (2.8).

ags1 = F, - aq (2.8)

O periodo é tomado como aproximado T, tendo-se em vista que o0 um valor mais
exato requer uma analise modal, justamente o que se deseja evitar na busca de
simplificacdo com essa metodologia. O periodo aproximado é entdo assim escrito na
(2.9).

T, = Cp - h* (2.9)

Na qual o coeficiente C; = 0.03 no caso de estruturas de concreto ou C; = 0.025

para o caso de estruturas de aco segundo a NSR-10.

Uma expressdo muito requintada (2.10) para o calculo do periodo é obtida partindo-
se de consideracdes energéticas (RAYLEIGH) (anexo 4). Constitui uma rota para se

melhorar o valor do periodo.

n w67 8
=1 700~ . (28t 2.10
g Y=, fi'di g ( )

Sendootermo 2-x- /% originario da Teoria de Vibragdes.

E comum considerar o W; como o peso concentrado no nivel i. Alias, f; é a forca
lateral atuante no nivel i. Porém (Taranath, 2005) prop0e considerar na analise a
metade dos pesos das colunas para avaliar o peso concentrado em i segundo o
expresso na (Figura 14). Isso visa dar requintes ao calculo do periodo de vibracdo
fundamental da estrutura. A normativa da india (1984) reafirmada nos anos 2003 e
2008 confirmam essa metodologia para analise de pesos de pilares e muros no final

do seu paragrafo 4.2.1.2.
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e |f = F4+ F3+ Fz+ F1
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[0+ 1,0, 66,4104

Figura 14. Esquematizacédo do processo de calculo do periodo com a expressédo requintada dada na (2.10).
Destaque feito para os pesos a serem considerados em cada nivel [Taranath, 2005 adaptado]

Assim, conhecendo o esfor¢co cisalhante na base do prédio objetiva-se a fazer uma
distribuicdo na altura que seja proporcional a elevacdo. Na (2.11) é expressa a forca

em um andar i em termos do cortante basal.

Fi == Cm' 4 (211)

Onde o coeficiente de distribuicéo vertical C,, segundo a (2.12) é determinado como

um quinh&o do produto dos pesos nas diversas alturas, ou seja..

Wi'h{c
n nk
=1 Wihi

Cvi = (212)

O exponente k é definido através da (2.13) segundo uma expressao que €

empregada desde a NEHRP-88 segundo confirmam Paulay, Priestley [1992].

k=1 T <0.5s
k=0754+05T 05s<T<25s (2.13)
k=2 T>25s

Verifica-se, pois, que a eq. (2.13) define o exponente k como sendo linear na zona
de periodos intermédios Taranath [2005], sendo por sua vez constante nos valores

extremos.
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Nas (2.14) e (2.15) visa-se fazer uma estimativa de cuanto cambia a intensidade da

forca de andar para edificios altos quando o valor de k muda de 1 para 2.

Fi.k=1 =Vg- NPl l -
Zi=1 14 hl
2 (2.14)
Fio_. =1V, L_Wihi
i,k=2 B Z’i":’iwi-h?
. o o~ Fipg= . ~
Fazendo a seguinte divisdo % se chega na seguinte expressao (2.15).
k=1
Ve Wit NP
Fik=2 _ Zlivzlzwi h% Fig=2 Zi=1 Wi-h;
F - Wi-h; F l ZNPW hZ (215)
i,k=1 Vi ZI-V_PW 3 i,k=1 i=1 Vil

2.2.1.2 A origem da forca no topo e o expoente k

Paulay e Priestley (1992) afirmam que para prédios de menos de 10 andares é

frequente supor uma forma modal linear como na (Figura 15).

Fiso

2 - . EE T T W -y
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? L o g B

I I S N A R

(a) Elevacdo prédio (b) Massase (c) Forgas sismicas
Formas modais horizontais

Figura 15. Distribuicao de aceleragdes e for¢cas num prédio baixo (suposta uma elastica concordante com o
primeiro modo de vibracdo) [Paulay, Priestley 1992 adaptado]
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Assim mesmo considerando uma resposta senoidal, as aceleracdes pico (maximas)
serdo proporcionais ao deslocamento através do quadrado da frequéncia angular
como é caracteristico nos movimentos harmonicos simples. Essa proporcionalidade

se entende como uma linha reta segundo a (Figura 15b).

Partindo da mesma figura escreve-se a (2.16) que define a aceleracédo e a forca
inercial experimentada por qualguer massa m, que fica a uma elevacao h, desde a

base.

hy
a, = n'a
. (2.16)
-
E.=m,-a, =m, an'h_
n

A somatoria de todas as forcas E. define a forca de cisalhamento na base, chamada
de cortante basal V; segundo a (2.17). E na mesma equacdo € incluida uma

expressao para a aceleracéo a, que é necessaria para definir a E. da (2.16).

h a
Vg = Z?:lFr = 2?=1mr e i :ﬁ'z;l:lmr *ay
Vhy (2.17)

a, = —————
n n
Y= mpar

Substituindo a,, na expressao correspondente a F,. consegue-se a (2.18) que é geral.

Vp'hn . hy

_ . my-hy
P;‘ - mT Z

— k= Vg o FE =0 Vg (2.18)

n 0. . n .
r=1Mrar hy r=1Mrar

No caso de estruturas que ultrapassam os 10 andares, usualmente é aplicada no
topo uma forca equivalente ao 0.1-V; acrescentada de um triangulo invertido
equivalente ao 0.9 - V; restante para garantir o equilibrio. Essa forca tenta levar em
consideracao a influéncia dos modos superiores nos esforgos internos, cisalhamento
e momento flector. (PAULAY, PRIESTLEY 1992).
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Pelo tanto, a for¢a no ultimo pavimento (F,) fica como na (2.19).

E,=01-Vz+0.9:V, E& (2.19)

r=1Wrhy

Com o segundo termo da (2.19) sendo a F,.

Os codigos recentes, principalmente a partir da (NEHRP-88) introduzem o expoente
k como funcgéo do periodo na avaliagéo da for¢a F. na (2.20).

F = w,-hk
r Z¢=1WT-h’,f

" (2.20)

/
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Figura 16. Forma alternativa forgca no topo e carregamento distribuido segundo UBC-85 [Paz 1991 adaptado]

Paz (1991) menciona outra rota para determinar forca no topo como funcdo do
periodo fundamental de vibracdo da estrutura conforme com a (Figura 16) e
empregando como normativa a UBC-85. Posteriormente num documento intitulado

“Earthquake Resistant Design According to UBC 1997 Major changes from UBC
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1994 aparece uma expressao semelhante para a forca no topo. Isso justifica que
no decorrer do capitulo 8 tudo o relativo com a segunda normativa seja expresso
como UBC-85/97.

A forca no topo F; é definida para periodos de vibracdo superiores a 0.7s como na
(2.21). Em estruturas com periodos de vibracdo menores (ou de outro modo, com
maiores niveis de rigidez) a F, € desconsiderada segundo norma, ndo sendo

necessariamente assim no médio continuo.

0.07

Fo==2-T Vs <025V, T >0.7s (2.21)

A expressdo para F; =%-T-VB < 0.25-Vp exprime que a forca no topo F; néo

pode ultrapassar um valor equivalente ao 25% do cisalhamento na base Vj.

Quando o periodo de vibracdo seja inferior aos 0.7s, sO € considerado o triangulo
devido as forcas atuantes em cada nivel de acordo com a condicdo de k = 1.
Chamando de F, a forca resultante da distribuicdo de cargas nos diferentes
pavimentos obtidas da andlise de forca horizontal equivalente quando é suposto o
primeiro modo de vibracéo e pelo tanto, uma variacao linear das cargas atuantes em
cada pavimento da estrutura conforme com as (Figura 15), (Figura 16) e a equacao
(2.22).

FA:VB_O.l'VB_)FA:O.g'VB
{FA=V3—¥-T-VB—>FA=(1—%-T)-VB (2.22)

Cabe mencionar que essas forcas sdo concentradas nos diversos andares. Porém, o
médio continuo precisa de um carregamento distribuido acrescentado de uma forca
concentrada no topo. Assim, as propostas definidas nas normativas (UBC-85/97 e
NEHRP-88) ndo podem ser empregadas direitamente quando aplicar médio

continuo. Porventura o apartado 2.3 tenta contornar aquela dificuldade
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Figura 17. Esquemas para equivalencia estéatica. (a) Sistema de for¢as discretas originarias da metodologia da
forca horizontal equivalente e atuantes s6 nos diversos pavimentos. (b) Esquema continuo (MC) com forga no
topo e carregamento distribuido na elevacao.

2.3 PROPOSTA PARA OS VALORES DE FM¢ e pM¢ APARTIR DE
VALORES DADOS NAS NORMAS PARA F, e F,.

Na (Figura 17) € mostrada a mesma estrutura conformada por n pavimentos sujeita

a duas condicdes de carregamento. Concentrado e distribuido.

Adotando uma equivaléncia estatica desde as (Figura 17a) e (Figura 17b) sé&o

escritas as seguintes (2.23) e (2.24) que conformam um sistema de equacdes nas

incognitas FM¢ e plI€.

1 1
Vp=F + XL F=F" 4 po-H >R+ 5L F=F'+-py - H (2.23)

Mg =Fe-H+ Y%, Fy by = FYC - H + - plf© - H? (2.24)

Os valores obtidos para as incégnitas sdo exprimidos nas (2.25).
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1
F'C=Fo+o- B X F-hi—2-H- YL, Fy)

we 6 . . (2.25)
Po~ =4z° (H- Xz, Fi — Xz Fi - hy)

E no caso provavel de ndo contar com forca no topo a (2.25) fica simplificada na
(2.26).

1
F'¢ =2 G X Fi-hy—2-H 3, F)

e 6 N . (2.26)
Po™ =27 (H - e Fi — X Fi - h;)

2.4 COMENTARIOS GERAIS SOBRE O METODO DA FORCA
HORIZONTAL EQUIVALENTE (MFHE). LIMITACOES

Na metodologia estatica o fundamento esta em se conhecer o esforco de
cisalhamento na base do prédio, denominado de cortante basal. E partindo dela
fazer sua distribuicdo nas diferentes alturas. Zarate et. al, [2003] estabelecem que o
Regulamento de Constru¢des do Distrito Federal (Cidade do México) no ano de
1993 colocava 60m como elevacao limite para o uso do Método Estatico. O qual
pode ser enxergado como que considerando um pé de andar de aproximadamente
3m equivale a um prédio de 20 andares. Paz [1993] de conformidade com o UBC-88
(Uniform Building Code) também estabelece a localizacdo do prédio como um limite
para 0 emprego desta forma de analise. Uma década depois Humar e Mahgoub
[2003] mencionam as provisées do que posteriormente seria normatizado no NBCC
05 (National Building Council Code [2005]) estabelecendo que é permitido o

emprego deste método para analise nos seguintes casos:

1.1 Estruturas cuja localizagéo esteja em zonas de baixo risco sismico e onde

se garanta a desigualdade expressa por (2.27).

Ie * Fa " SaO.ZS S 035 (227)
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na qual I, €é o fator que leva em consideracdo a importancia da estrutura. (chamada
de I neste trabalho), F, € um fator de aceleracao relativo a fundacéo e S,,,; € a
aceleracdo espectral para um periodo de 0.2s e que se expressa como uma

percentagem de “g”.

1.2 Estruturas regulares localizadas em qualquer zona sem se importar o grau
de ameaca sismica existente e que ndo ultrapassem os 60m de elevacéo e

com periodos naturais inferiores aos 2s.

Isto reflete que a regularidade € uma caracteristica favoravel para as estruturas

fundamentalmente ante os carregamentos laterais.

1.3 No caso de estruturas irregulares em qualquer zona sismica com menos de
20m de altura o que equivale a 7 andares mais ou menos e periodos
inferiores aos 0.5s. A punicdo pela irregularidade consiste em uma reducéo

substancial da altura.

No entanto, a NSR-10 autoriza o emprego do MFHE na avaliagdo da carga sismica

em edificios nos seguintes casos:

1. Prédios regulares ou ndo regulares que estejam ubicados em zonas de
ameaca sismica baixa.

2. Edificios cuja categoria de uso seja I = 1.00 que fiquem em zona de ameaca
sismica intermédia.

3. No caso de edificacdes regulares de altura inferior a 60m em qualquer zona
de ameaca sismica sempre que as condi¢des do solo tipo D, E, F (segundo a

ApFy

NBR incluso) e com periodos de vibracéo superioresa 2 - T, = 0.96 -

a'Fa.
4. Edificagbes ndo regulares com alturas inferiores a 18m. Condigcdo

semelhante as estabelecidas pelo Humar no seu inciso 1.3.
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3 EFEITOS DOS CARREGAMENTOS LATERAIS SOBRE AS
ESTRUTURAS

As cargas laterais geram deslocamentos que € necessario se manter em niveis
limite para que a estrutura seja aceitavel como descrito por exemplo, na (Tabela 4).
Este capitulo objetiva apresentar os deslocamentos e esforcos provocados pelas
cargas laterais aplicadas a estruturas considerando como carregamentos laterais os

decorrentes de sismo em particular.

Paulay e Priestley [1992] dizem que as estruturas dos prédios apresentam respostas
ante as cargas laterais que podem ser divididas fundamentalmente em duas
componentes. A primeira delas considerando a resposta do edificio em elevacao
como se fosse uma viga engastada mais a parcela da resposta em planta. As duas
estdo interconectadas entre sim. E o que pode ser enxergado na planta finalmente
define o que acontece na elevacido. E dizer, os deslocamentos relativos que se
apresentam olhando a estrutura de perfil sdo o resultado da soma algébrica de

deslocamentos lineares e angulares distinguiveis em planta.

3.1 FUNDAMENTOS TEORICOS

O sistema estrutural que configura um prédio é essencialmente tridimensional
formado por painéis planos. Cada um dos quais apresenta uma rigidez ante o
carregamento lateral que no fundo é importante porque estabelece a porcédo da
carga de vento ou sismo que cada um deles deve receber depois de feita a anélise
estrutural. Stamato [1966] explica que a distribuicdo de cargas laterais nunca deve
ser feita como é costumeiro no caso de carregamento vertical (por fatias aferentes)
porque com a consideracdo de diafragma rigido para as lajens o deslocamento de
qualquer ponto que pertenca ao mesmo diafragma sofrerd um deslocamento que é
anico. A (Figura 18) mostra os pontos denotados como 4, B, C, D, E, F que terdo igual
deslocamento. Mas € claro que por fatias aferentes os porticos que contém A, F
devem tomar a metade da carga que os pérticos que contém a B e E. Embora os
porticos sejam iguais em tudo demais, com dois elementos verticais para suportar

carregamento lateral. Isso quer dizer que os B, E vao se deslocar mais que 0s A, F
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porque “em teoria” estdo mais carregados. Isso prova o erro no qual pode-se
incorrer quando o processo de reparticdo de cargas nao é feito proporcional a

rigidez lateral.

Todos os porticos com dois elementos verticais de resisténcia a carregamento lateral
(A, B, E, F) terdo o mesmo nivel de carga entre sim. Entanto que os poérticos
conformados com 3 elementos verticais (C, D) que sdo mais rigidos deverdo

suportar maiores niveis de carga lateral.

T
1

Figura 18. Distribuicdo de cargas laterais proporcionais a rigidez. [Stamato, 1966 adaptado]

Da (Figura 19) se definem dois pontos importantes nos pavimentos das estruturas. O
primeiro deles é o centro de massas (CM) e o segundo o centro de rigidezes (CR).
Além disso, ha um ponto intermediario na linha que conecta o CM e o CR. E o centro

de torcdo CT, denotado assim nesse trabalho.
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Figura 19. Planta andar tipo. [Paulay, 1992 adaptado]

O primeiro deles (CM) é o mesmo centro de gravidade do pavimento. Sendo este o
ponto de aplicacdo das cargas dinamicas (vento ou sismo). No centro de rigidezes
(CR) pela sua parte a estrutura resiste essas cargas. A presenca inevitavel de
discordancias entre CM e CR faz com que seja preciso 0 uso do conceito de
excentricidade. Estas sdo sempre presentes por trés razdes fundamentais. Pela
irregularidade em planta, pelas condi¢cdes de assimetria na rigidez ou na distribuigéo
de massas e pelo processo construtivo. Quando a origem da discrepancia CM, CR é
proveniente da constru¢cdo € levada em consideracdo nos coédigos com uma

excentricidade conhecida como acidental (eqy, eqy). E que geralmente € reportada

com valores que podem ficar em um rango compreendido entre (5—10)% do

comprimento ortogonal a aplicacdo da carga lateral. No presente trabalho é

considerada uma percentagem de 7.5%.

Partindo da figura anterior, segue-se que as excentricidades podem ser achadas

como uma subtragéo de coordenadas definidas na (3.1).
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{ex = Xcm — XcR

€y = Ycm — Ycr (3.1)

Para carregamentos segundo a dire¢cdo y a excentricidade de interesse é a e, e
guando os carregamentos acontecem segundo a dire¢cdo x a excentricidade de

interesse € a ey.

3.2 ESFORCO DE CISALHAMENTO SISMICO DE PISO

Neste trabalho o esfor¢co cisalhante originario do sismo que € de interesse vai ser
aquele que se obtém da acumulacédo de forcas laterais de cima para baixo até o
nivel em questdo. Com este esfor¢o cisalhante que simplesmente vai ser chamado
de cisalhamento sismico é que sdo determinados os deslocamentos dos diferentes
niveis da estrutura. Aquele esforgco sismico pode-se apresentar com ou sem
excentricidade. Sem excentricidade é chamado de direto. Com excentricidade é

conhecido como cisalhamento originario da torcéo.

3.2.1 Cisalhamento sismico direto

No caso em que qualquer uma das excentricidades seja zero implica que as
coordenadas dos centros de massa e rigidezes sdo coincidentes naquela direcéo e
consequentemente a carga lateral segundo uma direcdo ortogonal estard aplicada
no centro de massa daquele pavimento garantindo que o deslocamento resultante

s6 sera de translacdo na mesma direcao do carregamento.

Chamando de K7, e K,Q; as rigidezes equivalentes totais ou rigidez de andar segundo

porticos lidos nas direcOes x e y respectivamente, a (3.2) disponibiliza as rigidezes
do andar segundo os eixos x e y sendo quatro termos pela presenca de quatro

pérticos em cada direcéo principal da (Figura 19).
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{Kexq = Ky1 + Kyz + K3 + Ky (3.2)

Koq = Ky1 + Kyp + Ky3 + Ky

Supondo um portico “I” cuja rigidez na direcao x seja K,;, interessa conhecer quanto

do cortante de piso € tomado por ele.

Para atacar esta davida é importante lembrar que baixo a premissa de que as lajes
sao infinitamente rigidas no seu proprio plano todos os pontos dela sofrem mesmo
deslocamento translacional quando atua uma carga lateral no pavimento o qual
também se interpreta como que o pértico individual (qualgquer um deles) no mesmo
andar e sob o quinh&@o da carga que devido a sua rigidez deva assumir vai se

deslocar na mesma quantidade. Isto é expresso na igualdade definida pela (3.3).

Vandar _ Vpérticol V _ Kpérticol .

poérticol — NPk Vandar (33)
i=1

Aandar= Ap()rticol % TR
xandar portico l

A (3.3) define o quinh&o do cisalhamento de andar que vai ser tomada pelo portico [
quando ndo ha efeitos de tor¢do. E representa uma parcela do total quando a tor¢ao
esta presente. Ainda mais, ela é valida quando o estudo é feito segundo a direcéo x.
Bastaria uma mudanca do indice para o caso de que a direcdo de andlise seja y. E
importante lembrar que o indice [ estd compreendido entre 1 e NP onde NP o

namero de porticos dos quais o [ é tdo s6 um deles.

7 hY

Na seguinte analise se supde que a rigidez é “semelhante” a massa ou a area
enquanto a serem grandezas com as quais € licito escrever somatérias de
momentos. E que o0 momento provocado pela rigidez apresenta unidades de forca.
Escrevendo uma expressdo dos momentos associados com a rigidez respeito do
eixo z (normal ao plano xy da (Figura 19)) para os porticos na direcdo y € possivel
se encontrar a abscissa x. do conjunto mediante a (3.4) que define a posicao do
centro de rigidezes do andar em consideracdo. Também apresenta uma forma

general para a coordenada x do centro de rigidezes.
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_ Kyl-xl +Ky2'X2 +Ky3 ‘X3 +Ky4,'X4,

xCT

NP .
. = Yi=1 Kyix;
cr — SNP o5 .
Yi=1 Kyi

Na direcdo ortogonal podem ser escritas expressdes equivalentes a (3.4) como na

(3.5). Onde também se fez a condensacdo da soma num simbolo de somatario.

— Kx1Y1+Kx2 Y2+ Kx3'Y3+Kxa'ya
Kx1+Kyx2+Kx3+Kxy

NP
Vo = Zi=1Kxi'yi
cr — NP
Zi=1 Kxi

yCT
(3.5)

Alternativamente Jaeger, Mufti e Mamet [1973] sugerem que as equacdes (3.4) e
(3.5) sejam exprimidas de acordo com a (3.6). Quando as paredes ou ME (Muros
estruturais) apresentem secao constante sem mudanc¢as na posicdo nos pavimentos
em questdo. Essa condicdo quase sempre consegue ser atendida em edificios
elevados onde é muito frequente a simetria. Nessas expressdes mais gerais ainda, é

possivel se prescindir do médulo elastico do material dos ME.

Yo = Zf:llyi'xi
r Zf:llyi (3 6)
Vop = Yie1 Lxi'Vi '
S A o

Em geral as rigidezes sdo func¢des do produto da rigidez a flexdo (EI) e

. . ~ . . El
inversamente proporcional a uma poténcia da sua longitude L. K.jemento = f (F)

3.2.2 Esforc¢o cisalhante sismico como efeito da torcéo

As forcas sismicas em cada pavimento atuam no seu centro de massas enquanto
gue a estrutura resiste o carregamento no centro de rigidezes (Figura 20) onde se
supde concentrada a rigidez do andar [PAULAY e PRIESTLEY, 1992].
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centro de massas e rigidezes

centro de rigidezes

centro de massas
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assimetria

(b)

Figura 20. Efeitos da tor¢éo devido a discrepancia entre o centro de massas e rigidezes. a. Caso simétrico
(cisalhamento direto), b. Caso assimétrico por causa da rigidez (cisalhamento com efeitos torcionais). [Disponivel
em: http://www.fema.gov/media-library-data/20130726-1556-20490-0102/fema454 chapter4.pdf adaptado.
Acesso em 07/05/2015]

Uma discrepancia entre o CM e o CR traz um efeito adicional de tor¢do que origina
esforcos cortantes nos elementos resistentes. Como aquele genérico assinalado

como elemento “j” pertencente a um pavimento “i” na (Figura 21).


http://www.fema.gov/media-library-data/20130726-1556-20490-0102/fema454_chapter4.pdf
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Figura 21. Esforgos cortantes originarios da torcao

Sob a hipétese de pequenos deslocamentos ¢ supde-se que as linhas radiais desde
o CT até o elemento “j” sdo ortogonais ao deslocamento A e pelo tanto é correto
escrever a (3.7).

A=r-¢
A= A-cosa (3.7)
Ay= A-sena

Da qual, A, e A, representam as projecdes de A segundo 0s €ixos x, Y y.

Portanto considerando o elemento “j” como uma mola a qual aplicar a Lei de Hooke
seja valido, tem-se a (3.8).

{ijt = Kyj-Ay=Kyj-A-cosa (3.8)

Vyjt = Kyj-Ay=K, ;- A-sena
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Conclui-se que V, . e V,,;, sdo os esforcos de cisalhamento atuantes no elemento *j”

segundo as direcdes x, y originadas pela tor¢do da laje.

Devido a que ja tinha se aceitado que ¢ € muito pequeno a (3.9) é correta.

Yj
cosa = 7

Xj (3.9)
sena = 7

Entdo a (3.9) substituida na (3.8) fornece uma nova cara para ela através da (3.10).
Que ainda com a assisténcia da primeira linha da (3.7) fica notavelmente

simplificada.

Vi
Vije = Kyj DT =Kyj @ y;

V,

. (3.10)
yit = Kyj A= Kyj X

O momento de tor¢cao gerado pelos esforgos atuantes no elemento “j” € apresentado
na (3.11) apresentando um formato muito mais expressivo que relaciona M; e ¢
atraves da (3.10).

A expressdo de M, em (3.11) é desenvolvida para um solo elemento. Porém, podem

ser “NTE” deles com o qual ela ganha uma nova escrita segundo a (3.12).

E da qual se deseja isolar ¢ conforme com a (3.13)
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My
= 3.13
¢ Yt Kaj v 24208, Ky jxj? ( :
Por consequéncia da (3.13) o novo rosto da (3.10) é definido na (3.14)
J— L. Mt . .
ijt - Kx] Z}n:lKxj"P')’j2+Z;n=1Kyj"P'xj2 Yj
ook ", (3.14)
yjt - yj Z;’i1Kxj"P'J’j2+Z;Z1Kyj"p'sz xj

Finalmente, o esforco cisalhante total serd o esforco de cisalhaemento direto que
atua no elemento “j” acrescentado do esforgo de cisalhamento atuante no mesmo

elemento “j” vindo da torg&do para assim se obter a (3.15).

K,y My
Vei=oi—+Ky; - " y;
I K L Ky ey Ky ot )
p (3.15)
V,i = =2— 4+ K, - M - x;
yJ }fn:lej yJ Z;nzl Kxj'(P'yj2+Z;n=1Kyj'(P'xj2 ]

3.2.3 Deslocamentos adicionais no pavimento “i” gerados pela tor¢éo

As expressoOes dadas na (3.7) definem o deslocamento de um elemento tipo pilar em
particular em um determinado nivel da edificacdo. Antes de mais nada, € preciso
definir um ponto da laje que seja representativo e se fazer uma analise semelhante
ao que fora levado em conta na (Figura 22). Sob a hipotese de que a laje é
infinitamente rigida no seu plano, a escolha é do CM da mesma porque esse ponto

nao vai se deslocar relativamente com respeito aos outros pontos.

O que segue é valido para o CM que vai ser quem vai sofrer deslocamentos

adicionais segundo x e y por causa da rotacdo ¢ como expresso na (Figura 22).
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Figura 22. (a) Esquema da disposicao dos centros de massa, rigidez e tor¢édo. (b) Deslocamento do centro de
massa suposto como reta ortogonal a linha CR-CM. (c) Detalhe dos deslocamentos sofridos pelo CM segundo x
e y devidos a torgéo.

Chamando de e, e e, as excentricidades totais segundo x e y nas quais total
implica a subtracdo de coordenadas entre 0s centros de massa e rigidez
acrescentadas das respetivas excentricidades acidentais que sdo funcdo de uma
percentagem do comprimento segundo a direcdo de andlise. Se x, entdo e, , = % -

L,. Mesmo assim, se y, onde fica como e,, = %" L,

Assim, as e;, € e, sdo definidas na (3.16).

{etx = |xcm — xcrl + % - Ly (3.16)

ety = |[Yem — Yerl + % - Ly,
A e, é a separacdo entre os CM e CR e segundo a (Figura 22a) obtida na (3.17). A
segunda parte da mesma equacao define o angulo @ que é o angulo formado pela
linha CT — CM com respeito a horizontal. Na (Figura 21) a era formado com a

vertical.
(3.17)

Por sua parte, o angulo ¢ representa a rotacdo que a laje efetivamente apresentou.

Toda analise é feita ao redor dele sob a consideracdo de que € muito pequeno como
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para se aceitar a suposi¢cdo de que o arco CM — CM’ da (Figura 22b) seja uma linha

reta normal a linha inicial CT — CM.

Os deslocamentos A, e A, entdo séo os que acontecem segundo 0s €ixos x, y por

causa da torcdo. No capitulo voltado para exemplos vao ser chamados como u, e v;.

Em resumo a (3.18) define os deslocamentos adicionais segundo cada uma das

direcdes principais de conformidade com a (Figura 22c).

-d
Avp=us = <p7 sena

: (3.18)
App=v, = (pTd- cosa

O 2 no denominador se justifica pelo fato de que o CT estd na metade do
comprimento entre CR e CM. E importante reforzar que a metodologia continua
determina deslocamentos lineares e angulares respeito de uma origem 0 como na
(Figura 23). Na qual é reconhecido que F, =F.=F. Onde o subindice a e r

sinalizam atuante ou resistida respectivamente.

Figura 23. Rotagdes provocadas pelos esforgos cisalhantes de pavimento com respeito & origem 0 considerada
como referéncia na metodologia continua. Destaque para a rotagado respeito do CT.
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Como vai ser abordado posteriormente na técnica do médio continuo as rotacdes
séo levadas em consideracdo sempre com respeito a origem 0. No entanto, métodos
como dos fatores R e ainda a anélise modal consideram excentricidades através das
quais possam ser acrescentados os efeitos torcionais. Assim, para fazer andlises
equivalentes entre as metodologias é preciso quando médio continuo fazer duas
consideragdes. Um deles quando a carga esteja aplicada no centro de massas e 0
outro quando dita carga esteja sendo resistida no centro de rigidezes do sistema.

Na tentativa de comecar a edificar a teoria sdo abordados primeiramente 0s painéis

sendo analizados isoladamente.
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4 PAINEIS COMO UMA INTRODUCAO A TECNICA DO MEIO
CONTINUO

Primeiramente sao estudados os painéis isoladamente para logo depois proceder a
combinar eles nas mais diversas possibilidades. Esse roteiro € seguido até o

capitulo 7.

4.1 PAREDE ESTRUTURAL OU MURO ESTRUTURAL (PE ou ME)

Segundo Stamato [1972] uma parede ou muro estrutural € definido como um painel
plano sem rigidez transversal, extremadamente rigido a forca cortante e deformavel
s6 por flexdo. Por sua vez Wight e McGregor [2012] se apoiam no codigo da ACI na
sua secdo 2.1 para definir um muro estrutural nos seguintes termos: “Um muro é
proporcionado para suportar combinagfes de esfor¢cos cortantes, momentos de

flexdo e carregamentos axiais”.

Muto [1956] j& reconhecia que a melhor solugcdo para garantir rigidez lateral dos
edificios altos era através do emprego dos (ME). Anos depois Murashev, Sigalov e
Baikov [1968] confirmam este fato, especialmente para estruturas de alturas
convencionais (30m). Paulay e Priestley [1992] afirmam que o uso de muros é
frequente em edificios de mais de 20 andares e que no caso de edificios que
ultrapassam os 30 andares esta alternativa passa a ser uma obrigacdo com objeto
de reduzir os deslocamentos ante os carregamentos laterais, atendendo, além disso,
consideracdes de economia. Eles dizem ainda que é recomendavel uma distribuicédo

simétrica em planta para reduzir” os efeitos de torcéo.

Doravante a parede vai ser chamada de muro estrutural porque se bem é certo nao
€ 0 nome de emprego corriqueiro no Brasil sim é o nome de maior divulgacdo na

literatura técnica.

A elastica de um muro devido aos carregamentos laterais € esquematizada na
(Figura 24).
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Figura 24. (a) Elastica do muro. (b) Mudancas na inclinagéo da elastica com altura [Areiza, Kostem 1979
adaptado]

E importante anotar que os maiores deslocamentos relativos acontecem na porcao
superior do painel (concavidade voltada para a direita). Fato que contribui com que
0 sistema seja ineficiente quando atua isoladamente. Além disso, a variagdo da
inclinacdo da elastica conforme aumenta z é positiva porque incrementos de altura
ou z redundam em incrementos na inclinacdo da reta tangente. Sendo positiva esta

razdo de cdmbio é apropriado um sinal positivo na (4.3).
Para 0 que segue e segundo a (Figura 25) as grandezas referentes ao ME
apresentam-se com o indice “w”.

My +dMy,

L Vet dVvy

Figura 25. Esforcos internos e externos atuantes no ME. [Gomes, 1991].

Pela aplicacdo do equilibrio de forcas horizontais e de momentos € obtida a (4.1).
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avy
2z . Pw

dMyy
—Ww_ _y
dz w

(4.1)

Onde V,, é o esforgo cortante, z a coordenada segundo a altura com origem na base
do painel e p,, o carregamento lateralmente distribuido. Acrescenta-se também que

M,, o momento de flexdo atuante.

Assim, misturando as equacdes englobadas na (4.1) chega-se na (4.2).

aim,,

dzz ~ Bw (4.2)
Pela sua vez a (4.3) exprime uma relacdo momento-elastica.
= (4.3)
Diferenciando duas vezes a expresséao (4.3) € obtida a (4.4).
=By Ly =Dy (4.4)

O momento de inércia I, que seja considerado em cada caso deve ser calculado

com respeito ao eixo de flexdo como esquematizado na (Figura 26).
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flexdo &0 redor
do eixo x

flexdo a0 redor
do eixo ¥
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Figura 26. Eixos de flexdo nos muros. a. Flexao respeito de y (carregamento segundo x). b. Flex&o respeito de x
(carregamento segundo y).

A integracdo da (4.4) esta sujeita as condicdes de fronteira seguintes:
u,=0emz=0,u,=0emz=0,V,=0emz=H, M, =0emz=H

Porque na base o muro acha-se engastado e no topo os esfor¢os internos (momento
fletor e forca cortante) sdo nulos.

Integracdes sucessivas desde a (4.4) fornecem as expressdes englobadas na (4.5).

d3u,,
( By Ly —2=p, 2+ C
d?u,, z?
< Ey -1y dz2 :pw'?+CI'Z+CZ (4.5)
du z3 z? '
z4 z3 z2
\EW.IW.u'W:pW.Z+C1.z+C2.?+C3.Z+C4

Expressdes que sdo fundamentais porque a elas aplicadas as condi¢des de fronteira
veiculam a determinacdo das constantes de integracdo das quais séo nulas as C; e

C,, sendo as constantes ndo nulas dadas na (4.6).
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H? (4.6)

De maneira que a expressao desde (4.5) definida para u,, fica escrita

simplificadamente na (4.7).

‘H \H?
Uy =—2W gt Pws 3 P L2y, =Y (z*—4-H-z3+6-H% 22
24-Ey Ly, 6-Evy Ly 4Byl 24°Eyy Ly

(4.7)

A rigidez flexural do muro i € definida assim na Resisténcia dos Materiais € definida

através do produto E,; - I,,; e fica exprimida como j,,; .

4.2 PORTICO (P)

Pdrtico € um painel plano formado por vigas e pilares que segundo Stamato [1972]

dispde de rigidez infinita a flexdo e que deformavel apenas por esforco cortante.

o

EREERREEEER

Figura 27. (a) Elastica do portico [Areiza, Kostem 1979 adaptado]. (b) Mudancas na inclinagdo da elastica (c)
Elastica obtida num ensaio real feito em modelo a escala [Park, Paulay 1975].
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As (Figura 27a e c) exibem uma deformada tipica de pértico, evidenciando grandes
deslocamentos relativos no seu tramo inferior, sendo estes reduzidos no topo

(concavidade voltada para a esquerda).

As variaveis referentes ao portico ficam apresentadas com o indice “f”.

A equacéo constitutiva do portico escreve-se na (4.8). O sinal positivo é valido pelo

fato de que a ur aumenta com o crescimento de z.

we=—L="1 (4.8)
dz Sf

s € uma constante conhecida como rigidez lateral do portico e tém embutidas
grandezas tais como secao transversal A, modulo elastico em cisalhamento G e o
fator de forma da secéo transversal que é 1.2 no caso habitual de secao transversal

retangular.

O diagrama de corpo livre para uma porcdo de pértico € mostrado na (Figura 28). A
qual, logo depois da aplicacdo do equilibrio de forcas e momentos sdo postas em

evidéncia as relacdes diferenciais dadas na (4.9).

My -+l
gy
. ——
F‘f L
%ol

Figura 28. Diagrama esforcos internos atuantes numa porgao de pdrtico. [Gomes 1991 adaptado]

(4.9)
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Partindo da (4.8) é claro que a derivada da elastica prové uma expressao para a
funcao forca cortante no poértico que também € passivel de ser obtida pela derivada
da fungdo momento com sinais contrarios. Assim, é simples determinar a elastica u
como funcdo da z através da resolucdo da equacdo diferencial que involucra

esforcos de cisalhamento.

Separando variaveis na primeira linha da (4.9) e integrando ao longo do
comprimento da estrutura obtém-se algo como a (4.10) que representa uma
expressdo para o0 momento de flexdo como funcédo de z. Além disso, € fornido um
valor da constante de integracdo assumida como C, que obtida atendendo a

condicdo mecanica consistente em que 0 momento seja zerado no topo.

(Mf(z) =—[V(2dz+C = —fsf-%dz+C =—sp up(2) +C
du
{ C = fo(z)dz|Z=H = [s -d—zfdz|z=H = Sf.uf(z)|2=H (4.10)

k Me(z) = —sf - [uf(z) — uf(Z)lz:H]

A mistura das duas expressdes da (4.9) com a derivada da (4.8) faz com que todas

as expressoes da (4.11) sejam validas.

dZMf de dzuf

= —— = —S"
dz? Pr dz f az?

(4.11)

A integracdo da (4.11) leva desde a segunda derivada para a primeira e a elastica
na (4.12).

T s PrAt G
2 (4.12)
uf——; 123 ?+CS z+ Cq

As condicOes de fronteira nesse caso sao as seguintes:
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duf_ , Ff F

u =0 emz=0, = b

Onde F; é uma eventual forca no topo do portico.
Assinalando o fato de que para z = 0 ndo é preciso garantir a condi¢do us = 0 como
enxergado nas (Figura 27b,c). Portanto, defronte com as condi¢des de contorno

definidas daquela maneira e aplicadas para as expressdes da (4.12) sdo obtidas as

constantes dadas na (4.13).

C6 == 0
_F,1 (4.13)
C5 _Sf+Sf pf H

Devido ao qual, a uy adquire uma nova redacao dada pela (4.14)

2
uf=—_'Pf'?+ —+—'pf'H]'Z (4.14)

Figura 29. Nucleo estrutural tipo [Stafford, Smith 1991]
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4.3 NUCLEO ESTRUTURAL (NE)

E pratica corrente no projeto estrutural de edificios altos o aproveitamento do espaco
destinado para elevadores também para a localizacdo de nucleos estruturais (NE) de

concreto como o mostrado na (Figura 29).

De acordo com Stafford e Smith [1991] os nucleos estruturais apresentam elevados
momentos de inércia, conferindo-se assim elevadas rigidezes a flexdo e a torcéo.
Geralmente o0s ndcleos tém espessuras das paredes muito pequenas em
comparacao com as outras dimensodes, pelo que permitem a sua classificagdo como

elementos de parede fina.

Stamato (1972) afirma que o (NE) é suscetivel de se decompor atraves de dois (ME)
orientados segundo 0s eixos principais de inércia que passam pelo centro de
cisalhamento ou de tor¢do como na (Figura 31). E cujas inércias sdo definidas como
aquelas proprias dos retangulos, acrescentadas de uma mola de torcdo que seja
capaz de desenvolver resisténcia a torcao livre de Saint Venant e a tor¢cao por causa
do empenamento (flexo-tor¢cdo). Falando da torcao livre, pode ser dito que na torcéo
de barras de secao circular foi aceito que as sec¢des planas antes ficariam planas
depois de acontecerem os deslocamentos. Os torques aplicados seriam resistidos
por tensdes de cisalhamento que atuavam produzindo conjugados opostos ao
momento de tor¢cdo. No entanto na condicdo de barras de secédo diferente a circular

ndo é possivel aceitar a condi¢éo de sec¢des planas depois dos deslocamentos.

Tabela 5. Torcdo de Saint Venant. Destague para a troca na rigidez torcional.

TSV
SECAO CIRCULAR SECAO ARBITRARIA
do do
G-I, - G-J -

A (Tabela 5) mune das expressfes para a tor¢cdo vinda de Saint-Venant nos dois

casos passiveis.

A constante J é chamada de constante torsional e se exprime num formato geral

como em (4.15).
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J=C-b-t3 (4.15)
Com C uma constante tendendo parag na medida em que cresce a relacao %

Assim a (4.15) fica como na (4.16) quando trata-se de secfes suscetiveis de ser

decompostas em elementos retangulares como no caso da (Figura 30).
1
JEDRLER (4.16)

b;

>
-'|

Ir._
S ““SRN SR " S

o A
b

=
X

Figura 30. Se¢&o que pode ser dividida em retangulos [Disponivel em: http://www.steel-
insdag.org/TeachingMaterial/Chapterl7.pdf . Acesso em 2 de Abril de 2015]

¥ ’. 2

A

¢

1 1 ::::j
Cy 2 ] CG.

]

(a)

Figura 31. (a) Parede de secéo aberta. (b). Decomposi¢do segundo um sistema equivalente [Laier, 1984]

A parte correspondente com a torcdo impedida que da qual é originaria a flexo-
torcdo é o tema abordado no seguinte e que conclui na (4.21). A idéia é procurar el

momento que acontece por causa do empenamento, denotado por T, (z)
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A (Figura 32) mostra a distribuicdo das tensdes tangenciais na espessura da parede
do perfil de acordo com a teoria de Saint Venant que é a primeira das componentes
da tor¢do que é de interesse.

Figura 32. Distribuicdo das tensfes de cisalhamento na espessura da parede do perfil segundo a teoria de Saint
Venant [Rekach, 1978].

Assim as tensdes horizontais provocam esforcos de cisalhamento na mesa do perfil
que na (Figura 33) sdo notadas como V;. O indize f nesse caso € devido ao nome

dado a mesa em inglés (flange). Nessa figura ficam de manifesto os efectos da flexo-
torcdo sobre um perfil de aco. E é desenvolvida uma expressao para T, (z) baseada
nela.

O perfil apresenta essa forma apds de acontecerem os deslocamentos vindos da
tor¢do ndo uniforme ou restrita. Zona hachurada € uma representacdo do engaste. E
enxergavel que na medida que acontece um afastamento do engaste acontecem

deslocamentos que distorsionam a sec¢ao da sua forma original.

Figura 33. Esquema dos efeitos da flexotor¢do numa viga de ago feita em perfil W.
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Partindo dessa figura é valido escrever a (4.17).
h
u=--¢ (4.17)

E da Resisténcia dos Materiais conta-se com a relagéo (4.18) entre momento fletor e
a elastica.

d?u

E importante apontar que z nesse caso é o eixo axial ou eixo de simetria do perfil.

Da derivada do M; chega-se numa expressao para Vy como na (4.19).

__aMy o Bu_ o h 49
Vp=-"U=—F St f.p 200 (4.19)

Em geral, o perfil sofre um deslocamento angular ¢. No caso de que seja parte da
estrutura constituindo um ndcleo estrutural, sofre a mesma rotacdo que a laje e

consequentemente deve ser feita a mudanca seguinte: ¢ = .

Assim, a (4.19) fica como na (4.20) que com auxilio da (Figura 33) possibilita uma

rota para determinar o momento T,,(z).

_ h d’¢
Vp=—El 3 s
Tw(Z):Vf(Z)'h:—E'If'g'g'h:—E'If'7'g_—E'1w'—dz3

2
Na (4.20) a grandeza I, = I¢ h? € chamada de momento de inércia setorial definido

.. . . 1
no (anexo 4), com I sendo o momento de inércia maior da mesa. Isto é Iy = St

b3.
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Tabela 6. Propriedades torcionais ndcleos estruturais tipo [Young, Budynas; 2002 adaptado].

TIPO DE NUCLEO J:=K I,=Cy =]
+ — t3 (h+2-B) h?-b3-t (2-h+3-b)
t 3 12 h+6-b
d h
A M |
+——+
b
t3 t-B?
B 5 (2 B+2-h) o (8b3+6-h2 by
b 7 +h?2-B+12
1
. A a i -b? - h)
t
7L
1 h? -t - b3
b
+——+ §-(2-b-tf3+t‘§v-h) iy Sl
24
tf
d h

Portanto o momento de torcdo passa a ser dado pela (4.21) na qual levam-se em

consideracdo o0s efeitos da

Tey(2) .

flexo-torcdo T,(z) e os de Saint Venant

Ttn(z) = Tw(z) + TSV(Z) =—E-I," (P +G-J:- (pl

(4.21)

Na qual T;, € o momento torsor total no nucleo, T,, 0 momento torsor de flexo-tor¢éo,

Tgy, 0 momento torsor livre. I,, € 0 momento de inércia de flexo-tor¢édo, e € uma das

propriedade das sec¢Oes de parede fina conhecidas como propriedades setoriais.
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1, as vezes é chamado de C,, ou constante de empenamento sob 0 mesmo ponto de
vista dos Young, Budynas [2002] e J, também conhecido como K de acordo com 0s
mesmos autores. De conformidade com a (Tabela 6). Sendo este ultimo o momento

de inércia da torcao livre.

N&o deve gerar assombro o fato de que o primeiro que desenvolveu essa expressao
(4.22) fora o Timoshenko em 1905 sendo supervisionado pelo Prandtl na Alemanha
quando estudava o problema de estabilidade lateral de vigas W. Segundo Masfield e
Young (1944) em duas semanas conseguiu mudar a expressao geral de Saint

Venant para aquela que é divulgada de um jeito amplo em Flexotorcao.

Assim, a (4.22) traz um resumo das duas teorias.

{ T=C-¢ (4.22)

T:C'(pI—D'(p,”

A nova constante D depende da rigidez a flexdo das mesas e da separagdo entre
elas. Isso marca o principio do desenvolvimento da teoria de empenamento
aprofundada no final dos 50s e inicio dos 60s pelo Vlasov no seu livro “Thin walled

elastic beams” (1959) no ruso e traduzido ao inglés em Jerusalém dois anos depois.

4.2. ASSOCIACAO PLANA DE PORTICO E MURO

A (Figura 34) exibe uma tipica associacdo de portico-muro. Trata-se de uma
associacdo eficiente toda vez vez que tais painéis apresentam uma rigidez
complementar, sendo o muro pouco deformavel na base e o poértico na regido do
topo como ja fora mencionado com motivo das definicdes dos painéis muro e portico

respectivamente e mostrado graficamente nas (Figura 24) e (Figura 27).
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Figura 34. Painel geral

Consideracdes de equilibrio desde a (Figura 34) permitem expressar o esforco
cortante e a carga distribuida no conjunto como na (4.23).

{F=Fw+Ff

4.23
P =DPw t Py ( )

Onde fica explicita a contribuicdo de cada painel para o esfor¢co do conjunto.

Tal associacédo pode ser modelada segundo a técnica do Meio Continuo como se o
portico e a parede fossem conectados por barras de rigidez infinita simulando-se
assim as lajes entendidas como diafragmas rigidos que estdo continuamente

distribuidos ao longo da altura, dessa maneira ilustrada na (Figura 35).
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Figura 35. Efeito combinado Pértico-Parede. [Areiza, Kostem 1979 adaptado]

Tendo-se em conta as equagfes constitutivas dos painéis em apreco (4.4) e (4.11)
assim como as equacles de equilibrio do conjunto chega-se desde a (4.23) a
seguinte equacao (4.24), na qual também € posto de manifesto o fato de que a

deformada € Unica para os painéis associados sendo coerente prescindir dos indizes

wou f.
j d*u,, dPup (2)
Yoant (4.24)

E para cuja integragéo devem ser atendidas as seguintes condi¢des de fronteira:

u(z=0)=O,Z—Z(z=0)=0,jw-u”(z=H)=O,jw-u”’(z=H)—sf-u’(z=H)=0

Que sédo consequéncia das condicdes no engaste na base e dos esfor¢cos devidos

ao momento para o conjunto muro-pértico no topo.
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4.3. ASSOCIACAO TRIDIMENSIONAL DE PAINEIS

As (Figura 36) e (Figura 37) expd6em uma configuragédo primeiro em alcada e logo

em planta de um prédio feito de muro e portico.

\'l

s I=sl==

F=T=T

4

Figura 36. Carregamento externo, esforgos e painéis em algada

Nessa (Figura 37) ha indicacdo dos painéis dados na (Figura 36), além do nudcleo
estrutural que poderia vir a existir na estrutura considerada. No relativo aos pérticos

e muros € apresentada a orientagao dos seus planos definidos pelos as, by, ay,, by,

gue sdo as componentes de um versor que define a direcdo em planta do painel

sendo ay,a,, aqueles cossenos para portico ou muro respectivamente segundo o

eixo “x" e bs, b, 0s cossenos segundo o eixo “y”. As componentes c,, ¢; definem as
distancias na direcdo perpendicular a origem desde o plano do painel em questéo.
Componentes todas que sao necessarias para definir o plano do painel ou plano de
carregamento (quando desaparecem os indizes). E importante enfatizar que por ora
s6 fora considerado um painel de cada tipo, sendo usual que existam varios de cada

um na estrutura toda.
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N (uicleo estrutural)
mola de torgdo

‘wlano de cargaQ

Figura 37. Painéis em planta. [Stamato, 1972 adaptado]

Por sua parte, a (Figura 38) mostra os esforcos de cisalhamento no muro e no

portico no andar generico e que sdo denotados como F,, e F; respectivamente.

= I~ I
-_— -_—
F F

Figura 38. Diagrama de corpo livre do andar genérico

O equilibrio geral de forcas e momentos respeito da origem 0 num nivel genérico do
edificio fica expresso na (4.25), sob a suposic¢éo de que ha N,, muros, N, porticos e

N, nucleos estruturais.

( Ny N
| Zi=1FiW'awi+2i=lefi'afi:F'a
Ny N
M Ry b+ B b= b (4.25)
N N N
Lzlzwl Fi - cwi + Zizfl Fri-cpp + s Ty =F-c
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Uma vez que as lajes sdo simuladas por diafragmas infinitamente rigidos em seus
planos e desprovidas de rigidez transversal (anexo 1) os infinitos graus de liberdade

caem de infinito para trés.

Os deslocamentos da laje sdo representados por u,v,¢ com u e v translagbes

vinculadas aos eixos x, y, respectivamente e ¢ a rotagcao segundo o eixo vertical z.

Supondo pequenos deslocamentos como na (Figura 39) exprimem-se o0s
deslocamentos que acontecem no plano do painel como funcéo daqueles que sofre

a laje tipo. Assim, a (4.26) mune de expressdes para u,,, us

Ur; = U Afj +v- bfl' + - Cri (426)

{uwi=u'awi+v'bwi+(p'cwi
Q=@

Figura 39. (a) Explicagdo termos a,, s , b,y da equagdo (4.26). (b) Explicagdo termos 0 - ¢,y na equagao
(4.26)
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Uma mistura das (4.25) e as derivadas das expressdes da (4.26) com a inclusédo da
derivada da (4.3) e das (4.8), (4.22) ficam resumidas nas (4.27), (4.28), (4.29),
(4.30).

Das quais a (4.27) exprime a somatoria de esfor¢os cisalhantes nos painéis, portico
e muro. A (4.28) expressa pela sua parte o equilibrio de momentos de todas as

forcas ao redor da origem O.
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(Nw Ny Ny Ny
—Jwi * Ui * Qi +zsfi'u}i'afi =F'a—>z—jwi'(u”"awi + V" by + @7 Ci) * aw; +Zsfi'(u"afi +v' b+ ¢ ) ap=F-a
i=1 i=1 =1 i=1
Ny Ny Ny, Ny
lkz_jwi'u(/\,/,i'bwi +Zsfi'u)’°i'bfi =F-b _)Z_jwi'(um'awi + V" by + @ Cyi) by +Zsfi'(u"afi +v' b+ @' cp) by =F b
i=1 i=1 =1 1
(4.27)

N , N N N ,
Yo —fwi Uit Cwi + XL Spr b G Dt (—E i 0"+ G Jei @) = F 0o X —jwi (W Gy 0" by + 07 i) G
Nf Nne

Yl spo(Wap v byt @ cp) e A X (—Ei Ly 9" + G Jur @) =F-c (4.28)

Rearranjando as (4.27) e (4.28) através do agrupamento de tudo o concernente com j,, € dizer, muros e tudo o que tém a ver com

s¢, € dizer, porticos chega-se na (4.29) que fica notavelmente simplificada na (4.30).
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N
Suw = Zizfl Sfi “ Ugi " Vg

( { rs — Zlivzwljwi “Twi " Swi
i . Ny - Ny
L{]cc = Zi=1]wi "Cwi " Cwi — Zizl Ei -1

(4.30)

; N N.
See =22, Spi i i+ 2y G+

As duas primeiras linhas de (4.30) sdo uma simplificagdo das componentes das
matrizes que de agora em diante serdo chamadas de |/| e |S|. Assim mesmo, as
duas ultimas linhas sdo uma particularizacdo das componentes /.. € S.. no caso de
contar-se com nucleos estruturais. Essa expressdo é a mais geral possivel para o
problema de associacao tridimensional de paineis. Dessa é concluido que o sistema
de mdltiplos graus de liberdade ficou reduzido a trés exprimidos em termos da
elevagcdo. O qual interpreta-se como que os deslocamentos ficam exprimidos como
funcdes de deslocamento dependentes da variavel z. Meirovitch (1980) define que a

ordem das matrizes involucradas no sistema define o numero de graus de liberdade.

A (4.29) é exprimida matricialmente na (4.31) onde se acrescenta uma expressao
sucinta que vai ser ponto de partida para ulteriores analises como Ihe serdo proprios

no capitulo 7. E de ressaltar que

(

]aa ]ab ]ac u Saa Sab Sac u F-a
—VUba Job Ibc| |V [+ [Sba Sbb Spc|*|v|=|[F-b (4.31)
Jea  Jeb ]gc @ Sca Scp Sée Q@ F-c )

- |u”|+IS|-|U|=F-ID|

Certamente, s6 em casos de simetria perfeita as matrizes |J| e |S| ficam diagonais
simultaneamente o qual significa que as variaveis ficam desacopladas. Fato que
fisicamente significa que o deslocamento u ndo experimenta efeito algum por causa

dos outros deslocamentos v ou ¢.
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S5 COEFICIENTES S§f Y FATORES R

Na determinacdo das componentes da matriz S € necessario conhecer uma
grandeza representada como s, cujas unidades sé@o de forca e que fisicamente se

interpreta como uma rigidez € dizer uma forca requerida para provocar um

deslocamento unitario no mesmo sentido da forca.

5.1 5, NO CASO DE PAINEL PORTICO

O processo que fora descrevido por Mancini (1973) e Laier (1978) para se achar o
coeficiente de rigidez a cortante s, para o portico € possibilitado pela elastica dada

na (Figura 40).

E
Kee hi2
h
K Koe ©
ke hi2
D
L

(a)

Figura 40. Elastica para determinagdo do coeficiente de rigidez a cortante s¢. a. Esquema no B. b. Esquema
esfor¢os no no [Laier,1978 adaptado]

Escrevendo uma somatodria de momentos atuantes nas barras que chegam ao né B

se obtém a (5.1).

MBA+MBC+MBD +MBE:O (51)
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Todos eles sédo esforcos nos extremos das barras em B. De acordo com as
expressdes dadas na (5.2) e a (Figura 40b) ficam exprimidos os esfor¢cos nelas,
reconhecendo que as barras DBE e CBA sofrem a mesma rotacdo de ¢. E dizer,

ficam ortogonais no nd B logo depois de ocorridos os deslocamentos.

( MBA:_6'%'Q

MBC:—6-%-a
|0 =652 0 62
([ Mpr =672 (9 - )

Os sinais sdo contrarios, por exemplo, entre os Mgz, € My, pelo sentido de giro no n6
B.

Substituindo as expressoes de (5.2) na (5.1) se obtém a expressao (5.3) que define

0 giro a.
'pp | IBE
a= Lpp Lpg — Kpp+KpBE (5.3)
'BayIBCIBD { IBE ™ Kpa+Kpc+Kpp+KpE '

Lpa Lpc LBp LBE

Onde chama-se de rigidez relativa a flexao para a barra compreendida entre 0os nos

i,j K;j arazdo entre o momento de inércia (Iij) e a correspondente longitude L;;.

Conforme com a (Figura 40b) se cumpre que VBE'g:MBE e remplazando a

expressdo geral para Mgz desde a (5.2) e também para a (5.3) é obtida a (5.4) da
gual se obtém uma expressao geral para o esfor¢o de cisalhamento V.

Kpa+Kpc
Kpa+KpctKpp+KBE

Vo =127 Kgg - | |-¢ (5.4)

O termo que acompanha ao ¢ € conhecido como s, e para facilitar a sua

interpretacdo escreve-se de uma forma compacta tal como na (5.5).
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E mK
szlz'ﬁ'KBE'gan (55)

Na qual Y.,, K é a somatodria das rigidezes s6 nas vigas (1 ou 2 delas) que chegam
no né em estudo. E ),,K € a somatoria das rigidezes de todas as barras que

chegam ao no (pilares e vigas) na direcdo em analise.

L Cy L CP [ ":3 [ G” L
1 L ] b b h i |
L b b . ' p
= iy s s i Jus
e | q‘} q. ¥

P(z)

Y T YT YT YT WYY Yy
pe

Figura 41. Painel formado por trés paredes unidas por lintéis

5.2 §¢ PARA O CASO DE PAINEL FORMADO POR PAREDES UNIDAS
POR LINTEIS

Supondo o caso de trés paredes como na (Figura 41) cujas rigidezes a flexdo sao
chamadas de ji,+, ju2, jws COnectadas entre sim por lintéis com momentos de inércia
I;; e I, respectivamente. Sujeitas a carregamento distribuido uniformemente p(z) e
uma carga no topo F;. Para a andlise se consideram dois carregamentos distribuidos
segundo a elevacdo, g, € q,.

O processo que vai ser desenvolvido a seguir é aplicavel para qualquer niamero de

paredes.
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M, +dlld,
N, +d, El? V+dV

———fm

I!_'j_
L3

dz

Figura 42. Detalhe do muro 1 (Forc¢as e esforcos)

Desde a (Figura 42) escrevem-se as equacdes de equilibrio (5.6), (5.7) e (5.8).

SE=0-+p-dz+Vi+dVy—V; =02 =—p (5.6)

SF=014;N —N —dNy—qy-dz=0—""=—q, (5.7)

ZMC=00+;Ml_Ml_dMl—Q1'dZ'C1_V1'%_dvl'%—vf%:O

dz

==Vi—q1 (5:8)

Lembrando que a relacdo que existe entre 0 momento de flexdo e a elastica
acontece através da segunda derivada dessa, é vélido escrever que o esforco
cortante V; tenha sua expressdo contendo terceiras derivadas da elastica como na
(5.9).

Vi=—jw1 U — q1°C, (5.9)
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M E.+t:|f|"|f1'EI
|"u'2+d|"'u'2ﬁ 'l,fl‘?+ d L{?
- — |
= Mo ]
Em— 4.*,
P é-"’-—__ q !G g |dz
2 Em- | B2

= |
= ]

——

‘ 1‘5 il M,
N
2
Cg : Cq

Figura 43. Detalhe do muro 2 (Forc¢as e esforcos)

Da (Figura 43) se escrevem as (5.10), (5.11), (5.12) que exprimem o equilibrio do
elemento diferencial do muro 2.
SE=0-+p, dz+Vy+dVy =V, =0 "2 =—p, (5.10)

dN,

2z 11742 (5.11)

ZMC=OO+;M2_M2_dMZ_ql'dZ'Cz_q2'dZ'C3_V2'%_dV2'%_V2'%=

ZFy=0T+,N2_N2_dN2+CI1dZ_quZ:OH

aM
dzz =—V,—q1"¢;—qz¢c3 (5.12)

0 —

Consequentemente o esforgo V, é rescrito segundo a (5.13)

Vo = —jw2 U — q1 C2— (" C3 (5.13)
M3+dh-d'3
No+dNo Vot dvg

em ——{—fm
Em- Wo
= ="

-DS =, G oz
= |
=

et

Figura 44. Detalhe do muro 3 (Forcas e esforcos)

A partir da (Figura 44) o equilibrio fica expresso atraves das (5.14), (5.15), (5.16).
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SFE =0+ ps-dz+Vs+dVy—Vs=0—"2=—p, (5.14)

SF=01+;N;—Ny—dN; +¢q;-dz=0— "2 =g, (5.15)

ZMC=00+;M3_M3_dM3—QZ'dZ'C4_V3'%_dV3'%—V3'%=O

z - V3T a2 G (5.16)

Para V; a expressao semelhante as (5.9) e (5.13) ¢ a (5.17)
Vs=—jwz U —qy°Cy (5.17)

Enfim o esfor¢o cortante total V que tem capacidade de suportar as trés paredes fica
equivalente a soma das trés forcas cortantes dadas nas (5.9), (5.13), (5.17) como
expresso na (5.18).

V=Vi+Vo4 Vs > V=—j1 U —q1°C—Jjwz U —q1°C2—q2°C3—juwz U —qy°

cs = V=01t jwz tJjws) u - g1 (c1 +¢3) —qz - (c3+¢4) (5.18)

Sob a suposi¢do de que os muros sao infinitamente mais rigidos que os lintéis é
admitido que o ponto de momento nulo ou ponto de inflexdo deles acontece na
metade do seu comprimento. Por conseguinte, fazendo passar uma secao
imaginaria por esse ponto em particular e reconhecendo que na realidade eles néo
sofrem deslocamento relativo a lado e lado da sec¢édo central deve-se garantir a
compatibilidade dos deslocamentos resultantes nessa se¢do. Consegue-se iSSO
fazendo com que a somatoria algébrica dos deslocamentos naquela secéo seja nula.
As (Figura 45) e (Figura 46) esquematizam os deslocamentos no centro do lintel
considerando dois efeitos, flexdo dos pilares e flexdao do lintel. Mancini (1973)
reconhece que nao teve em consideracdo o0s efeitos axiais nos pilares para o
desenvolvimento da rigidez a cortante S;. Em 1991 (Stafford e Coull) incluim nas
suas expressodes inclusive o efeito da fundacdo onde acontecem recalques que
afetam a compatibilizacdo dos deslocamentos no centro do lintel. Isso é interessante
porque Gusmao (2015) afirma que toda estrutura apresenta recalque no final da

construcdo devido ao comportamento plastico do solo.
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J' ’
L CI_+UC:2

Figura 45. Deflex@o no centro do lintel pela rotagédo do né oriunda da flexao dos pilares [Stafford, Coull, 1991
adaptado]

Y b

Figura 46. Deslocamento no centro do lintel por causa da flexao da laje [Stafford, Coull, 1991 adaptado]

Na (Figura 46), E I, exprime a rigidez flexural do lintel 1, entanto que Ag

representa o deslocamento pela flexado do lintel que é expresso na (5.19).

3

Ar=2-qy h-—2— (5.19)

3By,

A compatibilidade nesse caso € dada na (5.20)

3
u-cg+uc;+2q h- ) (5.20)
3-E-p,
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Sendo que da (5.20) € passivel de se achar uma expressdo para q,; através da
(5.21).

_ 3Ed(uc+u'cy)
4= 2:h-b3

(5.21)

Em virtude da compatibilidade dos deslocamentos na metade do segundo vao da
(Figura 41) é obtida a expressédo seguinte (5.22) da qual é possivel achar o g, como
na (5.23).

b3
L — (5.22)

3Ed,

uc3tu ey +2-q20he

_ 3Edp(u-cztu’cy)
1= 2-h-b3

(5.23)

Por isso, conhecidas q; e g, através das (5.21) e (5.23) e substituidas na (5.18)
chega-se numa expressdo como na (5.24) onde a segunda linha é o rearranjo

algébrico da primeira e que veicula a generalizacdo dada em (5.25).

( 3E-Ipy (W ci+u' - ¢y) 3 E-Ip (W cz+u'cy)

V=—(wi+Jjw2+jws) u —|[— (e +c)— |- “(c3+cy)

{ wil w2 w3 Zhbf 1 2 Zhbg 3 4
. . . v 3¢ E [Ip(c1+¢)* Iy (cs+c)?]

t V =—=(w1 +jwz +Jjws) " u +2_h'[ b13 b; u

(5.24)

Logo, conclui-se que as propriedades do painel resultante (grupo) séo exprimidas na
(5.25).

jg = w1 w2 T w3
3E [1L1'(C1+52)2 I (c3+cy)? (5.25)
Sg =577 3 3
2h b3 b3

No capitulo de exemplos, € empregado a notagao h,, para se referir a grandeza h

empregada nesse desenvolvimento. Isso porqgue no mesmo exemplo 6, hd uma
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grandeza expressa como h na avaliagdo das propriedades torcionais do NE de

conformidade com a informacgéo que consta na (Tabela 6).

5.3 RIGIDEZ DE PORTICO DE CONCRETO ATRAVES DOS FATORES R

Para determinar o centro de rigidezes faz-se emprego do método conhecido como
Formulas de Wilbur ou Fatores R. O fator R é uma constante propria para cada
tramo de coluna e é interpretado como rigidez porque tem dimensdes de for¢a por

unidade de cumprimento.

Apresentam-se 3 possibilidades para um tramo de coluna. Que o tramo seja inicial
(da fundacdo para o andar numero 1), que o tramo seja geral (um tramo
intermediario) ou que seja final (do penultimo andar ao topo). A (5.26) resume 0s

fatores R para esses trés casos.

24E,
( R=—/———~ lertramo
> sy o
_ 24E;
JR= hZ-(i+ 3 +L) tramo geral (5.26)
Kp YKn-1 XKn
24°E ;7.
R=—7m ———=~ Ultimo tramo
. " '(x—fzx—n_l*m)
Nas quais

E. € o modulo elastico do concreto. h € a altura entre eixos dos pavimentos. K, € a
rigidez no tramo do pilar considerado. ). K,,_; € a somatoria de rigidezes que chegam
no no inferior do tramo (rigidezes de vigas e colunas). ), K,, € somatoria de rigidezes
que chegam no no superior do tramo. Adaptagdes deverdo ser feitas dependendo da
posicao do pilar na estrutura, presentando por tanto alteracdes nos termos ). K,,_; €
Y K,.



85

5.3.1 Grupo de pilares de borde

Nesse caso os pilares apresentam como particularidade o fato de que em cada um
dos seus nos chega uma viga segundo a direcdo de analise como pode ser
enxergado na (Figura 47).

KP KF‘ n
I"'{".l' ! I"':;:".l' I‘{".l'
Kp Kp iy Kp
n-1 Ku n-1 Kp Ku KPK”

(a) (k) (c)

Figura 47. Esquemas pilares de borde. (a) Tramo cimentacdo-primeiro andar. (b) Tramo geral. (c) Tramo final do
pilar.

Para esse caso, as somatorias ), K,,_; € ). K,, serdo como na (5.27) que é o0 resumo

das possibilidades esquematizadas em (a), (b), (c) respectivamente.

( ZKTl—l :Kp+K‘U
YK, =2-K,+K,
{Z&%1=21%+K¢

YK, =2 K, +K, (5.27)
YKy =2"K, +K,
| XK.=K,+K,

De cuja aplicagéo nas expressbes contidas na (5.26) permitem a obtencdo de um
fator R que vai se denotar como R, (Fator R para pilar exterior).

5.3.2 Grupo de pilares interiores

A particularidade vem por conta do fato de que a cada n6 sempre chegam duas

vigas segundo a dire¢do de analise conforme a (Figura 48).
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Kﬁ.-' Kp Kp n
1K K, [' K K K
v v v v v
Kp Ko n_1|{p
Kyt K, " K K, K, K Ky
P P

(a) (b) (c)

Figura 48. Esquemas pilares interiores. (a) Tramo cimentag¢ao-primeiro andar. (b) Tramo geral. (c) Tramo final do
pilar.

A expressao (5.28) define os valores possiveis das somatérias }. K,_; € Y. K, no

caso dos pilares interiores.

r{zxn_1=1<p+2-1<,,
YK, =2"K,+2"K,
YKy 1 =2K,+2"K,
{Zanz-Kp+2-Kv
YKy =2 K, +2-K,
\{ YK, =K, +2"K,

(5.28)

E com o0 mesmo processo, com as (5.28) aplicadas nas expressdes dadas na (5.26)
€ obtida uma expressao geral para o R que agora adquire uma nova face R,; (Fator

R para caso de pilar interior).

Conhecendo os R de cada pilar € possivel adicionar os diferentes fatores para
constituir o R de portico. Assim, supondo que o portico é formado por n,, (n,, pilares
externos) e por n,; (n,; pilares internos) uma expressao como a (5.29) fornece uma

expressao geral para o fator R de portico que acumulados provem o fator R de piso.

Além disso, na mesma expressao € apresentado o quinhdo de carga lateral

. P . . Rysrti
assumido pelo pértico que obtido como quociente de 2242

piso

— VNP

Rp()rtico =Npe - Rpe + Ny - Rpi
Rpiso — 4l=1 Rpc')rticol

(5.29)
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6 VIBRACAO LIVRE DE PAINEIS ISOLADOS E ACOPLADOS

No projeto sismico de estruturas de edificio o item periodo fundamental € importante
como visto na (Figura 2) entre outras. Segundo Bata e Plachy (1987) um dos
primeiros estudos desenvolvidos no estudo da vibracéo livre de edificios é devido ao
Fleming em 1930 num trabalho intitulado “Tensdes originarias do vento em edificios”
no qual um tépico importante € a vibracao natural de edificios. Em S&o Carlos, Laier
(1978) obteve seu titulo de Doutor com seu trabalho titulado “Analise das vibragfes
livres de edificios altos pela técnica do Meio Continuo” e abordando o problema
através de diversas metodologias numéricas com escopo de conhecer a frequéncia
natural de vibracdo dos prédios analizados e com ela o periodo de vibragdo natural

da estrutura.

Como fora mencionado no inicio deste trabalho o periodo € uma variavel muito
importante quando é feita uma andlise dindmica de estruturas de edificio. E por essa
causa muitos pesquisadores desenvolveram as mais variadas alternativas para
estimar ainda que com grandes erros embutidos um valor de periodo que permita
acometer o projeto dinamico da estrutura. Assim, ha duas possibilidades, enquanto a
forma das expressbes empregadas. Umas fazem apelo as propriedades
geomeétricas da estrutura e consequentemente exprimem o periodo de vibracdo em
termos de dimensdes ou numero de andares por exemplo. Outras, fazem um
detalhamento muito melhor porque levam em consideracdo as propriedades dos

elementos estruturais que juntos configuram a estrutura.

6.1 FORMULAS BASEADAS NA GEOMETRIA GERAL DA EDIFICACAO

Segundo Rosenblueth [1991], os métodos da mecénica ficam intteis quando trata-se
de supor um valor do periodo de vibracéo da estrutura que ainda esta em estagio de
projeto e na tentativa de fornecer um namero do qual seja possivel partir para o
projeto estrutural mesmo. Dessa maneira ha vérias estimativas do valor do periodo

fundamental de vibracdo em termos de grandezas que sdo gerais para todos 0s



88

edificios. Por exemplo, em termos do numero de pavimentos ou comprimento ou
ancho do edificio. Elas, embora possam diferir muito (na ordem de dezenas
porcentuais) dos valores via ensaios reais (BATA, PLACHY 1987) apresentam algum
valor no fato de que fornecem a possibilidade de predizer um periodo para uma

estrutura ainda em estéagio inicial.

E fato que os periodos sdo crescentes com o ganho na altura da edificacdo e

algumas das expressdes empiricas sdo mostradas no que segue.

- De acordo com o CSN730036 (standard da Republica Tcheca), o periodo

fundamental é conforme a (6.1)

H
Ty =009 = (6.1)

Onde H é altura do edificio (m) e B € o comprimento em (m) paralelo a direcdo da

andlise. A (6.1) também é considerada na norma india (1994)

Borges (1955) praticamente escreve a mesma equagdo que a fornecida pelo

CSN730036 com uma pequena mudanca no coeficiente de 0.09 para 0.087.

- Pela sua parte, o Anderson (1951) e Rosenblueth (1991) exprimem o periodo como
na (6.2)

T, = 0.05 % (6.2)

Com H, B em (ft).

Expressdes que séo confirmadas pelos (PAULAY, PRIESTLEY 1992).

- Salvadori, Heer para edificios com esqueleto de pértico proposseram uma

expressao semelhante a (6.3)

T, = 0.109 - % (6.3)
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Com H,B em (m)

Housner G. W (1964) estudando 46 edificios com namero crescente de pavimentos
desde 2 até 19 andares estabeleceu que para estruturas de portico é valido supor o

periodo como na (6.4).
T,=0.1-N (6.4)
Onde N é o numero de pavimentos do edificio.

A NBC (National Building Code da india) (2005) ndo aceita essa expressio (6.4) na
determinacao de periodo fundamental para edificios aporticados ainda que até 2003
o (Indian Standard 1986) a aceitava como valida considerando alids os pisos que

puderem constituir parte do subsolo na estrutura.

Segundo Goel e Chopra [1997], varios codigos americanos como ATC3-06 (Applied
Technology Council 1978), NEHRP-94 (National Earthquake Hazards Reduction
Program 1994), SEAOC-96 (Structural Engineers Association of California), UBC
1997 (Uniform Building Code1997), sugerem a expressao (6.5) para determinagao

do periodo de vibracdo para sistemas de porticos resistentes a momento.
T, =c, -H/4 (6.5)

Na qual, H é altura da edificacdo em ft. ¢, = 0.030 para edificios de concreto, 0.025
para edificios de aco. E dizer, fundamentalmente, edificios de porticos. Todavia,
Taranath [2002] discrepa porque acha que ainda € possivel empregar essa
expressdo na determinacdo de periodos de vibragcdo em sistemas estruturais além
dos de portico s6. Também se mostra discordante no valor de ¢, no caso de edificios
de ago e recomenda um valor de ¢, = 0.035. E define que o incremento de rigidez
lateral bem seja pelo emprego de barras excéntricas ou de outros sistemas mais
rigidos como os de muros reflete em reducdo do ¢, para valores de 0.030 e 0.020
respetivamente. Ndo é a Unica discrepancia, porque o ATC3-06 considera que é

conveniente empregar um valor de ¢, = 0.025 em edificios de concreto.
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O UBC-97 insiste em que a (6.5) prové um valor reduzido do periodo o qual supde
uma condi¢cdo conservativa no projeto conforme com a (Figura 2), porque assim é
valedero pensar que uma reducdo no periodo de vibragdo esteja vinculada com o

incremento de carregamento sismico.

Na (Figura 49) € mostrado o espectro esperado para carregamento de sismo e
vento. Nele pode ser enxergado que o espectro de sismo fica compreendido a direita
da frequéncia 0.1Hz até pouco mais de 10Hz. No entanto Bata e Plachy (1987)
colocaram que a primeira frequéncia ou vibragao natural fica aproximadamente em

10 Hz para edificio baixo e aproximadamente 0.1 Hz para edificio alto.

f sit)
DENSIDADE ESPECTRAL REDUZIDA. -—|—

/ C A
[ emcms s
08 R at

#

VENTO ,,Lm{ nouums
Tios 20 m/s << 1
0,6 | " LINHAS © -
of = 2.400 K W/ "ALTA TEMSAD g
SISMOS SONONRN
T=o i S
0’4 3'10. 3B m ".I ’:_'.: IP&N.Tll""-_::' .\
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Figura 49. Espectros esperados para carregamento de vento e sismo [Laier, 1978 adaptado]

6.2. VIBRACAO DE SISTEMAS ESTRUTURAIS ISOLADOS

Por sistema estrutural isolado neste trabalho € conhecido um sistema bésico que sé
apresenta um elemento que cumpre a funcdo de suportar carregamento lateral.

Dentre os quais classificam os muros (ME) e porticos (P).
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A Vibracdo dos sistemas estruturais quando analisada desde o ponto de vista do
sistema estrutural € mais consistente porque as expressdes obtidas para os

periodos naturais sao funcado da geometria dos elementos.

6.2.1 Vibracéo livre do ME

O problema parte da consideracdo do muro engastado como uma viga em balanco
no caso de vibracéo livre para o qual vao se escrever equacdes diferenciais em
termos de duas variaveis, tempo e espaco. Por tanto as expressdes subsequentes

sao definidas em termos de derivadas parciais.

y LY

I _._TE___ 1'w'l+-2_j1'-J"
;'.I f
_ dz =—dmil
s i

H

wﬁ II %L—:-_u (®) L:_u

(a)

Figura 50. (a) Muro e sistema de referéncia. (b) Diagrama de corpo livre para um elemento diferencial de muro.

Para o caso de oscilacfes de vigas se supde que as forcas estaticas sdo tomadas
partindo de alguma elastica e que u € medida desde a deflexdo estatica. No caso
dindmico ha forcas inerciais tal como a —dm-ii na (6.6) que sera levada em
consideracio na expressdo de DAlembert que exprime o equilibrio dinamico a partir
da (Figura 50b). Aquele equilibrio fica expresso na (6.6) reescrita com a assisténcia

da relacao diferencial dada na (4.4).

ZFx=0—>+;V+dV—V—dm-il=0—>z—IZ/—%-il=0 (6.6)

o*u v

Conhecendo que —E,, - I, = Pw=,,a (6.6) fica rescrita na (6.7).
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—Ey -1, — Y2, =0 (6.7)

Com certos rearranjos a (6.7) muda para (6.8).

o*u
+p2 =
atz az*
t /32 g E\i Ty (68)
VA
Supondo uma solucgéo para a (6.8) como na (6.9).
u(z, t) =X(2)-T(t) (6.9)

A partir da qual diferenciacbes sucessivas conduzem as expressdes contidas na
(6.10).

o%u d*r
atz X( ) dtz (6 10)
o*u — T(t d*x )
9zt ( ) dz*
E como resultado de substituir (6.10) na (6.8) € obtida a (6.11)
2 tz 1 a*tr . p* ax
X( ) +ﬂ T(t) d__O_)m.F_ X@ dz4 (611)

Se uma funcdo depende s6 de t e resulta igual a outra funcdo que depende de z
somente é preciso que ela seja constante para atender as duas condi¢des
simultaneamente. Entdo fazendo com que o sistema de equacgdes diferenciais da
(6.11) seja igual que uma constante chamada de —w?2 pode-se encontrar a solugdo

nas variaveis tempo e espaco na (6.12).

X(z)=0C;- cos\/72+C2 sen\/iz+C3 ch\/C‘Tnz+C4 sh\/(T” (6.12)

T(t) = A-cosw,t + B - senwyt

O interesse na (6.11) esta na parte que corresponde com o espago, é dizer com a

funcdo X(z) e suas primeiras trés derivadas escritas na (6.13).
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( =—C1 fsen\Fz+C2 fcos\Fz+C3 fshj:z+64 f \Fz
d*x

ﬁ——Cl — cos\/;z—Cz 7 Sen\/iz+C3 7 cosh\/iz+C4 7 Senh\/7
\dz3 \/: senJ:Z—Cz J: COSJ:2+C3 \/: senh\/:z+C4 J: cosh\/:z

(6.13)

A

Até o momento este problema é geral para qualquer elemento em flexao sujeito a
vibracdo. Entretanto, reconhecendo que se trata de um problema no qual um dos
extremos € engastado e o outro livre de acordo com a (Figura 50) ha quatro
constantes nas expressoes (6.13) e pelo tanto serdo necessarias quatro condi¢cdes
de fronteira.

Duas delas definidas no engaste escritas em deslocamentos e sdo chamadas de
essenciais. No extremo livre as condicdes sdo chamadas de mecanicas porque
involucram esforcos no seu sentido mais geral possivel (esforcos cisalhantes e

momentos fletores).

dx(0)
dz

3
Em z=0,X(0) =0, =0 e para z=H,M =EI- ——0,V=EI-27)3(=0, cuja

interpretacdo é a seguinte:

Em z = 0 ndo ha deslocamento e também ndo ha rotacdo da elastica. E quando
z=H ndo hd momento fletor nem esforco de cisalhamento vinculados com as

segunda e terceira derivadas concomitantemente.

Condicdes que ao serem aplicadas nas (6.12) e (6.13) fornecem o0 seguinte sistema
de equacdes empacotadas de a duas para cada nivel z = 0 e z = H respectivamente
na (6.14).
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( {C1+C3=0
Cz+C4_=0

(—Cl-cos\/%H—Cz-sen\/;H+C3 costh+C4 senh\/7 =0 (6.14)
w
\kCl sen\/%H—C2 cos\/;H+C3 senh\/;H+C4 cosh\/; =0

Sistema que fica matricialmente escrito na (6.15).

A

1 0 1

0 1 0
—cos\/g H —sen\/7 cosh\/% senh
sen \/% H —cos \/7 senh \/E cosh

Que para ter solugdes diferentes da trivial deve satisfazer a condicdo de que o seu

(6.15)

NE %“ °
I T
—

determinante seja igual ao zero segundo 0 expresso na (6.16)

| 1

0 1 |
—sen\/EH cosh\/EH senh\/EH
1- (_1)1+1 . B B B +1- (_1)1+3 .
w w w
—cos\/%H senh\/%H cosh\/%H

0 1
w w
—cos\gH —sen\gH senh
w w
sen\/%H —cos\/%H cosh

=0 (6.16)
H

mm

E que leva o problema para a expressédo geral (6.17) de vibracao livre para um

problema com um muro so.

1+ cos\/%H . cosh\/%H =0 (6.17)

Suas 6 primeiras raizes estédo lancadas na (Tabela 7) e s6 sdo mostradas so as trés

primeiras na (Figura 51).
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Tabela 7. Raizes da equacéo (6.7) [Clark, 1972]

Figura 51. Primeiras trés raizes da (6.17) [Hurty, Rubinstein 1967 adaptado]

Hurty, Rubinstein [1967] e Laier [1984] expressam as mesmas raizes em termos de

uma grandeza representada como (a - H); onde i representa o modo de vibracao.
Assim, 0 @ € 0 mesmo \/% do Clark [1972]. Desde a (Figura 51) é claro que as

sucessivas raizes depois da primeira acontecem para valores impares de % Sendo

3 5 .
PR guando se trata do segundo modo. PR guando fala-se no terceiro modo e

assim por diante.

Em geral, a (6.18) exprime as sucessivas raizes. No caso de (i > 2).

(a H) =22 = ( %H) (6.18)
i
A constante g2 = IEwlw 4q (6.19) escreve-se com uma melhor aparéncia.

VA
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2 _ 9Ewly _ Jjw
)8 - y-A VAl

gl

(6.19)

3s

Por conseguinte a (6.20) mune de uma expressdo mais geral para a frequéncia

angular atrelada ao modo de vibragao i, w;.

0= 2 p = CE gz [l (6.20)

Da qual € possivel exprimir o periodo a partir do segundo modo como na (6.21).

_ 8H? m
P @i-02m Aljw

(6.21)

Considerando que ha uma constante suscetivel de se chamar de a; como em (6.22)

gque supre uma nova redacao para a (6.21).

2T g =8
ai = (aH)? U= Gicnra
p (6.22)
Ti =a;- I‘I2 ' ;

Em geral o primeiro dos modos apresenta um alto grau de importancia. Shafei e
Alirezaei (2014) p6em que o periodo fundamental € importante quanto na valoracéo
do carregamento, quanto no projeto sismico das estruturas. Do mesmo pensamento
sdo Prajapati, Desai [2012] para os quais estruturas que na sua vida util possam
estar sujeitas a ameacas de origem ambiental tipo sismos ou tufées devem ser
projetadas considerando a frequéncia natural e a percentagem de amortecimento
em cada modo de vibragdo. Segundo eles, esses sdo dois parametros que
modificam drasticamente a magnitude da resposta da estrutura ante esses

carregamentos.

Na tentativa de se aproximar a uma expressao para o periodo fundamental, foram
escritos os valores de a; na (Tabela 9) como fungdo do modo de vibragdo i, assim
como a estimativa para a;, vinda desde a (Figura 52). Ainda, a sabendas de que a

expressao da (6.22) ndo vale para o caso de i = 1 que foi incluido naquela tabela.
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Tabela 8. Valores de a; exactos e estimados a;, a partir da (Figura 52)
i a; a, erro (%)
1 1.787 1.6759 6.629
2 0.2852 0.299772 5.109
3 0.1018 0.109536 7.599
4 0.05197 0.053621 3.177
5 0.03144 0.030811 2.041
6 0.02104 0.019593 7.385
Qie VS i
1900ral
4
1900ral \\
(-'% 1900ral \
1900ral \\‘\’\aiesziﬁziz,ms
2 _
1900ral ; ; ; =0.9386 o
1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral
i (modo de vibragdo)
Figura 52. Expressao proposta para o a;, como funcao do i.

€ dada na (6.23)

T; = 1.6759 - i 72483 . 2.
se entdo o emprego da (6.23) ainda para determinar o periodo natural da estrutura
feita de muros porque para o periodo fundamental o erro em que se incorre é de

Dessa forma, uma expresséo sugerida para o T; que tenha validade ainda parai = 1

(6.23)

m

Jw

Jw

Quando i =1, T; = 1.6759 - H? \/E trata-se do periodo fundamental. Recomenda-

6.63% segundo essa mesma tabela.
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E importante destacar que a (6.23) foi desenvolvida para um muro estrutural so.
Entanto, quando se tenham varios deles é valido mudar j,, pelo resultante J,,, Jup, Jcc

segundo o sentido do deslocamento desejado seja u, v, ou ¢ respectivamente.

6.2.2 Vibrac&o do partico

Para o portico mostrado na (Figura 53) a equacédo de equilibrio € apresentada na
(6.24).

u: deslocamento

lateral.

\{z+dz)
| =
plz)f(t) |
|

Figura 53. (a) Portico e sistema de referéncia. (b) Diagrama de corpo livre elemento diferencial de comprimento
dz

YE=0->+ Vi(2)+p@) ft)-dz—-Vi(z+dz) —dm-

azuf an 62uf
dm-—==0——"-dz+dm-—-=0

an

2 an
PYS — Vf"'EdZ—Vf"'

(6.24)
No caso de vibracao livre ndo ha forgas externas, pelo tanto o produto p(z) - f(t) é
nulo.

E a expresséao (6.24) passa para a (6.25) com a substituicdo do diferencial de massa
em termos de peso especifico e diferencial de comprimento dz.

ov 0%u ov a%u
dodz+Yoadz- L0 L Y. 4. 2L
0z g at2 0z g

=0 (6.25)
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m € 0 termo g-A que fisicamente representa uma massa por unidade de

comprimento.

Com ajuda da (4.8) a (6.25) recebe uma nova representacao dada pela (6.26).

(T
Y +tm at?
_ Jus
azuf _ azuf _
Sf oz T 5 =

Sendo a (6.26) uma equagéao diferencial parcial dependente de duas variaveis (z,t),
procura-se a solucdo pelo método de separacdo de variaveis, mesmo com o qual

fora resolvida a (6.9).

Considerando uma solucdo segundo a forma expressa em (6.27) para a qual sao

obtidas as sucessivas derivadas também.

(uf(x, t) =X(2)T(t)

*up d?Z(2)

4 9z2 T(t) dz2 (627)
0*uy _d?T(t)
atz X(2) dt?

Que substituidas na (6.26) ficam em definitiva como a (6.28)

d%x(z)
dz?

d2T(t)
dtzt =0 (6.28)

+m-X(z)-

Rearranjando a (6.28) chega-se na (6.29)

_SF L @%X(@) _ 1 a’T®) _ o
mx@ azz |t acz % (6.29)

Entéo, igualando a parcela dependente do espaco com —w? é obtida a (6.30) para a

funcéo do deslocamento X (z).
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X(z) = A-cos | B . 2+ B-sen | 2., (6.30)
Sf Sf

Sujeita as condi¢Bes de contorno vindas das seguintes consideracfes. Primeiro no

engaste ndo é possivel o deslocamento e como se trata de um problema de vibracao
livre, em z = H, F;, = 0. Em vibracao livre ndo ha for¢as atuantes além das inerciais.
Em virtude disso, o esforco de cisalhamento é zero no topo. E da (4.9) o

cisalhamento é vinculado a primeira derivada.
ur(0,6) =0, up(H,t) =0

A elastica e sua primeira derivada ficam como na (6.31).

uf(z,t)z[A-cos\/m-z+B-sen\/m-z]-T(t)
us(z,t) = —A \/ﬁ sen cos\/ﬁ - T(t)

Nas quais aplicadas as condi¢Ges de fronteira possibilitam a escrita da (6.32).

(6.31)

-Zz+ B+

ur(0,t) = [A-cos0°+ B -sen0°]-T(t) =0->A=0

w(H,0) = |B- F \/7 H|-7(0) = 0. cos \/7 b0 (6.32)

A primeira linha da (6.32) ndo exibe interesse pratico. Por outro lado a segunda linha
exprime tudo o que fora procurado. Porque nessa esta a frequéncia angular cujo
conhecimento veicula o periodo natural de vibracdo como na (6.33). Naquela, o
indize i exprime o modo de vibracdo. E assim, para o caso em que i = 1, se obtém a
frequéncia angular natural w, da qual o periodo natural de vibracdo é simplesmente

uma consequéncia.
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( =2
mw'HZ(Z'iil)'z
Sf 2
_ @it sy
) === £ (6.33)
T=2" L, 7=-_2%* 7= 4"H\/E
w (ixy)m [5F (2:i+1) [ sf
\ 2:H m

6.2.3 Vibracéo do sistema acoplado

O sistema acoplado resulta da soma de dois sistemas isolados. Sistema ME mais o
sistema P que ao se unir fazem com que o sistema resultante seja mais eficiente. Na
(Figura 54) é mostrada uma secao diferencial do conjunto no qual se observa a
aceleracdo da qual é objeto e os esforcos de cisalhamento nas duas faces do
elemento. Desenhadas na (Figura 54) atuantes no mesmo nivel e que se justifica
através da interacdo existente pelas barras de conexdo segundo as (Figura 34) e
(Figura 35).

V+dy V +dV

W W

| [
= =

oz i *E]L

[ =]
= =T

v v

Figura 54. Diagrama corpo livre elemento diferencial de comprimento dz do sistema muro-portico.

O equilibrio na direcdo horizontal € como na (6.34) considerando uma massa

distribuida m.

Vi dz =V +V, + 24y — i dz =0 (6.34)

ZFx:0—>+ Vf_Vf_l?Z 9z

Das expressdes diferenciais (4.3) e (4.8) é viabilizada a (6.35).

u”:ﬂ N _aVW:azMW:j -a‘t_u
Jw 9z dz2 W 9z4 6.35
r Vf N an _ aZu ( . )
w= sf az St 0z2
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Que ao serem substituidas na (6.34) permitem a escrita da equacéao diferencial geral
dada na (6.36).

o%u . 9*u _ 0%u
Sz Hhw o~ 0 = 0 (6.30)
Novamente, a solugcéo é procurada através da suposicdo de uma solucdo expressa
como produto de duas fungdes independentes como feito nos dois anteriores

processos segundo a (6.37) na qual sdo obtidas as derivadas requeridas na (6.36).

0%u 9%x
Zu_r.22
0z2 0z2

o%u 04X
az+ ' ozt (6.37)
|2 x. 2
a2 at2
Substituindo na (6.36) atinge-se a identidade da (6.38).
a%x . *x a%r
_Sf'TIF-HW'T'ﬁ_m'X'F:O (638)

E da qual isolando termos em X e T deriva-se na (6.39) que é igualada a uma

constante w? que representa a frequéncia natural do sistema portico-parede.
=——=w (6.39)

Sendo w? uma constante prépria do sistema porque os dois lados da igualdade s&do

dependentes de diferentes variaveis. Espaco z e tempo t.

Resolvendo o que tem a ver com 0 espaco atraveés da consideracdo dos termos

primeiro e segundo da igualdade (6.40) para desse modo se obter a (6.41).

L (6.40)
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Tendo a ultima delas como equacao carateristica associada a biquadrada definida
na (6.41).

4L et (6.41)

Jw Jw

Da qual se obtém suas raizes na (6.42) que sdo oriundas da resolucédo da equacgéao

biquadrada.

(
2 Y
I, = S—f+\/(s—f) + =
2 jw 2 jw Jw
L= | (s_f)z L mw?
\ 2 2 jyy 2 jyy Jw

(6.42)

Olhando em detalhe se conclui que as duas raizes sédo diferentes em natureza
porque a l, é real e [, é complexa. E adotando o valor absoluto da raiz para a [,, fica

expressa em termos de grandezas complexas segundo a (6.43)

S (L) et s
& _LJ\/ (Z'J'w) T T 7w (6.43)

O radical nas [, e [, impBe a condicdo de que as raizes tenham duas sinais e

portanto, X(z) ganha a seguinte redacdo como na (6.44).
X(z)=A, "7+ A,-ehZ+ B-ell2Z 4 C -2 (6.44)

E notando que da trigonometria hiperbdlica que as relagdes contidas na (6.45) levam

a termos exponenciais quando somadas ou subtraidas segundo a (6.47).

ell'Z+e—l1'Z

2 (6.45)

ell'z—e_ll'z

ch(l,-z) =
sh(l,-z) =

2
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Das quais se encontra uma expressao mais elegante para as exponenciais da
(6.45).

li'z — . .
{ e_; . ch(ly -z) + sh(l, - z) (6.46)
e "% =ch(l,-z) —sh(l, - z)
Trazendo & tona a identidade de Euler e'2% = cos(l, - z) + i - sen(l, - z) e resumindo
cada termo da (6.44) pela sua equivaléncia em termos hiperbdlicos segundo a (6.46)

como feito em (6.47).

Ay-e™wZ = A, - (ch(ly - 2) — sh(ly - 2))
{B etz = B - (ch(ly - z) + sh(l, - 2))
L C-e 2?2 =C-(ch(ly-z) —sh(l, - 2))

{ Ay -e? = Ay - (ch(ly - 2) + sh(l, - 2))
J (6.47)

Com todas essas substituicbes a (6.44) converte-se na (6.48) onde foram

condensadas as constantes nas C;, C,, C3, C, de conformidade com a (6.49).

X(Z) S Cl * Ch(ll - Z) + CZ " Sh(ll * Z) + C3 - COS(lZ " Z) + C4 * Sen(lz - Z) (648)
{Cl = A1 + Az
C; =41 -4,

{Q=B+C (6-49)
C,=B—C

Nas expressdes (6.42) e (6.43) as [; e [, tem dimensdes de % o qual motiva a

definicdo de dois parametros 4, e 1, adimensionais exprimidos em termos dos [; e [,

originais, segundo a (6.50).

{Alzll'H

h—l.m (6.50)

Como resultado de se fazer o produto das A2 e 13 é obtida a (6.51), onde também

foram consideradas as expressdes em termos radicais (magnitudes).
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2.2 =123 H*

2 2
32 — 14, Sp ), me?
k/li 12 = H* \/\/(z-jw) Iy

(6.51)

Sf
2-jw

(L) 4 met_ o
2-jw Jw 2-jw

Através da qual na sua forma mais compacta (6.52) permite achar a frequéncia w do

sistema e consequentemente o periodo do sistema muro-portico.

A2 22 =H4-mj:—::2 - wz%jz-
(6.52)
g2, |m
A1:2; Jw
Tabela 9. Valores de 4,4, e 4, como funcdo do modo de vibracéo i [Laier, 1978 adaptado]
A i=1 i=2 i=3
44 A2 A1 1, A4 A2
0.000 1.870 1.870 4.690 4.690 7.850 7.850
0.500 1.940 1.880 4.730 4.700 7.850 7.860
1.000 2.160 1.910 4.810 4.710 7.920 7.860
1.500 2.440 1.930 4.970 4.740 8.010 7.870
2.000 2.790 1.940 5.180 4.780 8.130 7.880
2.500 3.160 1.940 5.430 4.820 8.290 7.900
3.000 3.570 1.930 5.710 4.860 8.470 7.920
3.500 3.990 1.920 6.020 4.900 8.680 7.940
4.000 4.430 1.910 6.350 4.930 8.870 7.960
4.500 4.880 1.890 6.700 4.960 9.170 7.990
5.000 5.340 1.870 7.060 4.990 9.440 8.010
5.500 5.800 1.850 7.440 5.010 9.730 8.030
6.000 6.280 1.840 7.820 5.020 10.040 8.050
6.500 6.750 1.810 8.220 5.030 10.360 8.070
7.000 7.230 1.800 8.630 5.040 10.700 8.090
7.500 7.710 1.790 9.040 5.050 11.050 8.110
8.000 8.190 1.770 9.460 5.050 11.400 8.120
8.500 8.680 1.760 9.980 5.050 11.770 8.140
9.000 9.170 1.750 10.320 5.050 12.140 8.150
9.500 9.660 1.740 10.760 5.050 12.520 8.160
10.000 10.150 1.730 11.200 5.040 12.910 8.170
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Escrevendo agora a soma dos quadrados das expressdes da (6.42) para ter uma
grandeza chamada de A segundo a (6.53) que é obtida desde a (Tabela 9) da qual

sao achados valores para 4, e 4, dos quais depende a (6.52).

AZ:HZ-?HA=H-JJS.Z (6.53)

Jw

O processo seguinte visa reduzir ou simplesmente eliminar a dependéncia
explicitada na (6.52) com respeito ao emprego de tabelas toda vez que € necessario
seu uso para determinar os valores de A; e A, para com eles determinar o periodo
de vibracdo “natural’ da estrutura. Fala-se em vibracdo natural porque a andlise &

conduzida por enquanto para o caso de A,, é dizer, quando i = 1.

Aivs A
1900ral
= 2
1900ral A1 =0,025202+0,6175\ + 1,5847
R? = 0,9986
1900ral

1900ral
1900ral
1900ral

lgooral T T T T T T 1
1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral

Figura 55. Relagdo 4; vs 4

A partir dessa tabela e com ajuda da aproximacdo da (Figura 55) se constroi a
(Tabela 10) na qual é mostrada a dependéncia de A,;, 4,. (tedrica e estimativa)
como funcéo da grandeza A. ademais do erro em que se incorre quando se emprega
a expressao via 4, vs 1 obtida num processo de ajuste com polinémio de segundo

grau.

Olhando na (6.42) conclui-se que as raizes da equacdo carateristica [, [, néo
podem ser determinadas no inicio porque sdo funcdo além de varidveis conhecidas
como sy, jy, m também da frequéncia de vibracdo w que nesse instante inicial €

incognita do problema.
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A A1 A1e lerro (%)
0.0 1.87 1.5847 18.003
0.5 1.94 1.89885 2.167
1.0 2.16 2.2256 3.037
15 2.44 2.56495 5.121
2.0 2.79 2.9169 4.548
2.5 3.16 3.28145 3.843
3.0 3.57 3.6586 2.482
3.5 3.99 4.04835 1.462
4.0 4.43 4.4507 0.467
4.5 4.88 4.86565 0.295
5.0 5.34 5.2932 0.884
5.5 5.80 5.73335 1.1625
6.0 6.28 6.1861 1.518
6.5 6.75 6.65145 0.223
7.0 7.23 7.1294 1411
7.5 7.71 7.61995 1.182
8.0 8.19 8.1231 0.824
8.5 8.68 8.63885 0.476
9.0 9.17 9.1672 0.031
9.5 9.66 9.70815 0.498
10.0 10.15 10.2617 1.100

Conhecendo A, é obtido [; e desde a (6.42) é isolada uma expressdo para w €

partindo da qual se calculam periodos de vibracdo como em (6.54).

(6.54)

Da qual é feito a seguinte analise dimensional na (6.55) visando deduzir que o

resultado final apresenta unidades de segundos.

(6.55)
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7 SOLUCOES GERAIS ATRAVES DE MC PARA OS DIFERENTES
SISTEMAS ESTRUTURAIS SOB CARREGAMENTO ORIUNDO DE
SISMO

Serdo avaliados os casos de cada sistema estrutural atuando separadamente para
logo acoplar eles num sistema por exemplo dual. Além disso, a abordagem é feita

para sistemas com perfeita simetria e sem ela.

7.1 CASOS COM SIMETRIA ABORDADOS NOS EXEMPLOS DO
CAPITULO 8

Através dos processos seguidos neste capitulo sdo alcancadas expressfes gerais
que devem ser aquelas que resolvam os exemplos do capitulo 8 no caso manual

assim como na implementacdo numeérica.

Na sua primeira parte este capitulo trara um processo algébrico que leve a solugéo
pela técnica do carregamento triangular distribuido acrescentado da for¢ca no topo
para cada um dos trés sistemas estruturais fundamentais s6 no caso mais simples.
O simétrico. Logo, na segunda parte sdo abordados os mesmos sistemas estruturais
solicitados pelas mesmas condi¢des de carregamento, porém no caso de assimetria.

7.1.1 Caso particular onde s6 se tém muros (Exemplo 1)

De acordo com a (Figura 56) a somatdria de forcas segundo a horizontal para o
diagrama de corpo livre de uma se¢do do muro permite determinar o esfor¢co IV em

qualquer cota z como na (7.1)

SE=0-+;F+ [ 25 2:dz=V(@=0>V() = F + 1% (H - %) (7.1)
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L. Py L.
fl A
R
H-z
V@)
R,
— 7

Figura 56. Exemplo para sistema resistente a carregamento lateral ME s6

s

A equacéo diferencial que descreve o problema € escrita na (7.2) vinda desde a
(4.31) com a simplificacdo de que a matriz |S| esvanece toda vez que o problema s6

leva em consideracdo muros.
a

—U1- Ul =v(2)- [b] (7.2)
Cc

A (7.2) € uma equacdo matricial que desdobra em 3 equagdes escalares. E resolvida
uma delas assumindo uma constante p que faca o papel da a, b ou c. No caso
simétrico, a matriz [J] é diagonal e pelo tanto o sistema fica naturalmente
desacoplado. Sendo diagonal, uma componente ndo nula de [J] é qualquer J,,,,, que
corresponda com os deslocamentos u, v, ¢. Assim a (7.3) expressa uma delas em
funcdo de uma variavel dependente arbitrdria w que represente todas as

componentes do vetor [U].

~Jmm W' =p-V(2) (7.3)

Cuja solucao total € a soma das solugcbes homogénea e particular. E onde p pode

assumir o rol de a, b ou c.

A homogénea associada € como na (7.4)

i

—Jm W' =0 —->w'" =0 (7.4)
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Sucessivas integracdes dessa levam as equacdes expressas na (7.5). Os indices h

e p simbolizam a natureza da solucdo em cada caso. Homogénea ou particular.

wy (2) = B,
wy(z) =B, z+ B, (7.5)
wy, (2) =%-zz + B, z+ B,

Como solucao particular é suposta uma cuja forma € contida num polinbmio de
ordem cinco (7.6), de sorte que uma terceira derivada leve para um polindmio de
grado dois como exprimido na (7.1) para o esfor¢o de cisalhamento.

Wy(2) =As 2>+ Ay z* + A3 23 + Ay 2° + Az 4+ A (7.6)

E que ao se derivar trés vezes fornece ainda um termo quadratico como em (7.7).

Wp(z) =5-As-z*+4-A, 2> +3-A3-2°+2- A, z+ Ay
wy(2) =20As-z>+12- Ay 2*+ 6 4324+ 2" A, (7.7)
wy'(2) =60-As 2> +24-A, 246 A3

A (7.1), (7.6) e (7.7) substituidas na (7.3) levam para a (7.8).
~Jmm - (60 A5~z +24- Ay z+6-43) = p- [F+ 2. (42 - 22| (7.8)

E confrontando termos da (7.8) se obtém os valores das constantes como na (7.9).

— PPy
( As = 120 JmmH
i A, =0 (7.9)
__—P . po'H
Ag = 6" Jmm (Ft + 2 )

Pelo qual a (7.10) prové a solucao particular

w, (2) :120?]'%-25—6_J’:nm-(Ft+$)-z3+A2-22+A1-2+A0 (7.10)
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E a solucéo total é a somatoéria da homogénea (7.5) e da particular (7.10) como na
(7.11).

If wr(2) = wp(2) + wy(2)
4WT(Z)=%-22+Bl-z+BO+12£¢_H-Z5—6_Jp -(F,_A%)-f+Az-z2+,41-z+A0
— PP, ,5__P . PoH) 3 . 72 .

L WT(Z)_lzﬂ'jmm'H Z & Jm (Ft+ 2 ) Z +CZ Z +Cl Z+CO

(7.11)

De onde séo escritas as seguintes relacdes entre constantes dadas na (7.12).

Cy= Ay +2
Ci=4,+B; (7.12)
CO = AO + BO

As condi¢fes de contorno dadas para a solucéo total (7.11) sdo as seguintes:

wr(0) =0 Cy = 0, wi(0) = 0, wy (H) = 0 que aplicadas na (7.12) e as sucessivas

derivadas permitem obter a (7.13) que define os valores das constantes C,, C;, C,

CO = 0
€, =0 (7.13)
C, = PP gL PP
2 2'Jmm 6'Jmm

E entdo a solucdo total (7.11) fica com o rosto da (7.14)

wp(z) = —LP . 5__P -(Ft+%)-z3+(p'—ﬁ-H+ﬂ-H2)-zz (7.14)

120" Jmm H 6'Jmm 2 Jmm 6'Jmm
7.1.2 Caso particular onde s6 se tém pérticos (Exemplo 3)

Sob as mesmas condi¢cdes da (Figura 57), tendo o pértico s6 como sistema de

resisténcia aos carregamentos laterais.
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Vz)

Figura 57. Sec¢é&o do pértico sob carregamento lateral geral

Quando s6 ha porticos a matriz de [J] desaparece e entdo a equacdao diferencial fica
como (7.15).

a
[S1-[U) = V(2)- [b] (7.15)
C

Que da mesma forma como na (7.3) desdobra-se em 3 equacdes algébricas. Uma
delas fica expressa como em (7.16) reconhecendo que a matriz |S| é diagonal. Na

mesma equacao € levada em consideracdo a equacdo diferencial homogénea
associada obtida quando o termo da direita da geral € igualado ao zero.

Smm W' =p-V(2)
P (7.16)

A solucdo homogénea € dada na (7.17).
wy(2) = Ay (7.17)

No caso da solugéo particular u,(z) e a sua primeira derivada sédo dadas na (7.18).

w,(z) =B,-z3+B, z°+B,-z+B
{p() 3 2 1 0 (7.18)

wy(z) =3+B3+z°+2-B, z+ B,
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Substituindo a (7.1) e (7.18) na (7.16) no concernente a ndo homogénea deriva-se
na (7.19)

Smm*(3-By-z%+2-By-z+By) = p-|Fp + 22 (H? — 22)] (7.19)
E confrontando termos se acham as constantes B; B, B; na (7.20)

B; = _ _PPo
6-SmmH

B, =0 (7.20)
B, = P . [FT + PO'H]

Smm 2

Entéo a solugdo particular u,(z) fica como na (7.21)

w,(2) = — PP .34 P . [FT + poz'H] -z (7.21)

6'Smm'H Smm

E a solucédo total u;(z) é dada na (7.22)

= __ PP, 3, _P . po'H] .
wr(z) = A, o5 2 Z + S [FT +=-| 2+ Bo

(7.22)

_ P Po 3 p [ po-H]
wr(z) =Cp——————-z —|F *Z
r(2) 0 55 H2 + St Tt >

Com as constantes A, e B, embutidas na constante C, assim como foi feito na
(7.11).

A condicdo de que o deslocamento seja nulo na base mune o valor da constante

C, = 0 e pelo tanto a (7.23) representa a equacéao da elastica total.

. .H
WT(Z)Z—%'Z3+$'[FT+%2 ]'Z (7.23)
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7.1.3 Caso geral tendo muros e poérticos de modo simultaneo

Conforme a (Figura 58), o sistema tera 0 mesmo carregamento. Porém, agora, 0s

painéis atuam solidariamente conformando um sistema que é conhecido como dual.

b}
i =
E b =
, =
£ =
T =
T = Po
X e 4
b = B o .
— z £
[ e H-z
¥ = =
T e H = e r—
j = H Wz) B
= 4]
' = z
— —_Z
-
= (b)
T
T
T
e
2=
prl e
Voo
L. =
x =
oo

(@)

Figura 58. (a) Distribuicdo de carregamento lateral no sistema portico-muro. (b) Secéo a z do nivel de referéncia
O equilibrio é escrito partindo da (7.1) segundo a expressdo matricial dada na (7.24).

a
b
c

=U1-1ul" + 18- 10l =v(2) -

(7.24)

Que sendo o caso simétrico apresenta a vantagem de ser um sistema conformado

por matrizes |/| e |S| diagonais, oferecedo um desacoplamento imediato das
equacdes de equilibrio.

A (7.25) define um equacéao diferencial geral em w.
~Jmm W+ Sy W' = [Ft +;—;’1- (H2 _Zz)] P

(7.25)

Solugdo que vai ser obtida através da superposi¢cdo dos casos homogéneo e nao
homogéneo.
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No caso homogéneo a equacao diferencial fica como na (7.26)
~Jmm W'+ Spm W' =0 (7.26)
Fazendo a substituicao (7.27)

wp(z) = L} A; - eli” (7.27)

Onde NR é o numero de raizes da equacédo (7.28) e que permite resolver a equacao

diferencial transformando-a numa equacao algébrica.

~Jm * Li> + S " L = 0 (7.28)

. S S .
Com raizes [, =0, [, = [/ e |, =— | =—1; que ao serem aplicadas na
]mm ]mm

substituicdo feita para a w;, segundo a (7.27) exprimem a solucdo da homogénea
através da (7.29).

. /Sm_m g fsm_m
wp(z) =Ay-e%? + A, - e \Tmm 4 A,-e Tmm wp(z) =Ag+A;-elrZ+ A, e 17
(7.29)

No caso ndo homogéneo a solucédo é determinada supondo como possivel solugcédo
um polinbmio tal que ao se derivar trés vezes tenha ainda um termo de segunda

ordem. Assim, uma tentativa de solucao € dada na (7.30).
wy(2) =Bs+z° + By z* + B3+ z3 + B, 2>+ B, -z + By (7.30)

As primeiras trés derivadas s&o dadas na (7.31).
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WZ’,(Z)=5'B5'Z4+4"B4_'23+3'B3'Zz+2'Bz'Z+B1
wy (z) =20-Bs-z>+12-B, 2z +6-B3-z+ 2B, (7.31)
wy'(z) =60Bs-z*+24 B, z+ 6B

Substituindo as (7.31) na (7.26) chega-se na (7.32)

~Jmm - [60"Bs+z* +24+By 2+ 6-B3| 4+ Sy - [5-Bs-z*+4-By-z34+3-B3-z>+2-
By z+By | =|Fe+2%-(H = 22)|-p (7.32)

E confrontando termos com iguais poténcias sdo obtidas os valores das constantes
B;, B,, B3, B,, Bs desde a (7.33).

( {BS = 0
B4 = 0
_ _ _PDPo
< {( {33 = T aHs, (7.33)
BZ - 0
_ _P . poH  Jmm
\kBl T Smm [Ft + 2 H-Smm Po]

Pelo tanto a solucéo particular da (7.30) fica com o rosto dado na (7.34)

— __PPo_ 3, P | PoH _ _Jmm ]
wy(z) = oty Z +Smm [Ft+ > s, Po z+ B,

w,(z) = B3 -z>+ By -z + B,

(7.34)

Desde a primeira parte da (7.34) é claro que o manuseio algébrico é dificil. Por isso
€ rescrita na forma mais compacta onde é conhecido que das trés constantes de
integracdo, duas ja foram determinadas na (7.33). Agora, acrescentando a (7.29) a
(7.34) define-se a solucdo total (7.35) a qual sdo aplicadas as condicbes de

contorno.

{WT(Z) = AO +A1 - ell'z +A2 b e_ll'z + Bg 'Z3 + Bl - Z+ BO (7 35)

WT(Z) = CO +A2 . elz.Z +A3 ' e_lz.z + Bg 'Z3 + Bl VA
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Onde as constantes 4, e B, sdo agrupadas na A,. Neste problema as condi¢des de

fronteira sdo as seguintes:

wr(0) =0, wr(0) =0, wi (H) = 0 que séo interpretadas fisicamente como que néo
pode acontecer deslocamento na base do prédio. Também néo é possivel inclinacéao
com respeito da vertical na base do prédio e a ultima condi¢éo interpreta-se que no

topo do prédio ndo ha momento fletor.

Na (7.36) é rescrita a expressao definitiva para w;(z) dada na (7.35) e também séo
achadas as derivadas primeira e segunda as quais aplicar as condi¢des de fronteira

antes mencionadas.

WT(Z) = AO +A1 - ell.z +A2 - e_ll'Z + B3 " 23 + B1 A
W';"(Z) = A1 . ll ) eZ.ll - AZ ) ll ' e_Z.ll +3- Bg ' Z2 + Bl (736)
W’;!(Z) == Al " l% * ez.ll +A2 " l% * e_lel + 6 'B3 *Z

Na (7.37) estédo escritas as equacdes que compatibilizam as expressdes resumidas
na (7.36) apods a aplicacdo das condi¢des de fronteira.

AO +A1+A2 =0 _)AO = _AI_AZ
L (7.37)

As trés constantes C,, A, e A; sdo determinadas na (7.38).

6'B3:H+Byl;-e~'1H
4= - | ]
Bily-eltH_6.B3-H
4 = [l%.(ell-H_Fe—ll-H)
A = 12-B3-H+By - (e wH—elrH)
U 12-(elrH el H)

(
I

(7.38)

E finalmente, a (7.39) define a funcéo deslocamento total w;(z) como:
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‘B,- J.o(po—l1H_,l1-H —1,-H I H
wr(z) = [12 % Hz+Bl = ki )] - [6'123'H+Bl'11'e ! ] etz 4 [32'11'6 VT—6B3Hf |~z _
ll-(ell-H+e_11-H) ll.(ell-H_l_e—ll-H) ll'(elllH+e_ll'H)
PPy 3 p [ py'H Jmm ]
PP .34 L g, 4P Tem T, ,
6-H-Smm + Smm t + 2 HSmm po ( 39)

7.2 CASOS SEM SIMETRIA ABORDADOS NOS EXEMPLOS DO
CAPITULO 8

Os casos assimétricos supdéem um abandono total & condicdo de que as matrizes |/|
ou |S| sejam diagonais. E consequentemente todas as soluciones passam pela
necessidade de diagonalizar o sistema apresentado por elas para assim chegar
numa forma que possa ser encaixada nas gerais obtidas nos casos de perfeita
simetria. Para as duas primeiras estruturas assimétricas feitas de muros o portico
s6, basta com diagonalizar da maneira mais grosseira que existe. Através da matriz
inversa das [/] ou [S] que no fundo é primeiro jeito de desacoplamento que se
conhece. Contudo, no caso de estrutura de sistema dual, as coisas ndo séo tao
simples e o fato de contar com a presenca das duas matrizes nenhuma das quais é
diagonal, faz com que o problema passe pela necessidade de diagonalizar elas
simultaneamente considerando por meio dos autovalores e autovetores num

processo conhecido como autovalor e autovetor generalizado.

7.2.1 Caso particular no qual s6 se tém muros (Exemplo 2).

A (7.2) segue sendo a equacao diferencial que descreve o problema, porém, a
matriz [J] apresenta componentes diferentes de zero fora da diagonal principal. Pelo
tanto o desacoplamento é feito através da sua inversa expressa como [/|~1. Assim a
(7.40) manifesta o sistema de equacdes diferenciais em uma variavel s6 a ser

resolvido.

a

a
U1 =Vv(2)- [b]é [U1" =-l/I"*-v(2) [b] (7.40)
Cc

(o

Definindo a matriz |J|~! cujas componentes s&o dadas na (7.41).
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i Jiz i
Ut =Vx Jz Iz (7.41)
Jii Js2 T

Dessa maneira a (7.40) adquire outra escrita dada na (7.42)

I o
o ==li 5t 1| (e B (2] o A

-1 -1 -1 c
]31 ]32 ]33

E a (7.43) define o sistema de equacOes diferenciais como fungdo de todos os

deslocamentos considerados no problema geral.

u" =—la-Jit +b-J5 +c- G- [FT +2p__21' (H? _22)]
p'" = _[a _]2—11 +b _]2—21 +c .]2—31] . [FT _|_2p._;3_1. (HZ —_ ZZ)] (743)
lo" = —la-J5i +b-J5 +c-Ji3] - [Fr+ 22 (12 = 2%)]

Generalizando novamente um deslocamento qualquer como w , uma das (7.43) é

rescrita na (7.44).

w'=c-[2 (22 - H?) - FT] (7.44)

Na qual C faz o papel de uma constante que é originaria do produto da primeira,

a

segunda ou terceira fila da matriz inversa pelo vetor [b] como expresso na (7.43).
Cc

O processo a seguir, também deve considerar os casos homogéneo e particular de
novo.
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Uma possivel solucdo para a homogénea € dada na (7.45) igual que no caso
simétrico quando era a terceira expressdo da (7.5). Na mesma equacao esta
expressa a solucéo particular que também é trazida a tona desde o caso simétrico

onde estava nomeada como (7.6).

Wh(Z)=%'Z2+Bl'Z+BO

(7.45)
Wp(Z)=A5'ZS+A4'Z4+A3'Z3+A2'Z2+A1'Z+AO

As primeiras trés derivadas da particular sdo contempladas na (7.46).

wp(z) =5-As-z*+4-A, 2> +3-A3-2°+2- A, z+ Ay
wy(2) =20-As- 2> +12- Ay 2>+ 6 4324+ 2" 4, (7.46)
wy'(z) =60-As 2> +24-A, 246+ A3

Um confronto de termos logo da substituicdo das expressoes (7.46) na (7.44) pemite

obter igualdades exprimidas nas (7.47).

Cpy
As = T0n
A, =0 (7.47)
Ay = =S [P+ 2]

Por tanto, a solucao total que considera a parte homogénea como a particular fica

como na (7.48).

WT(Z)=%'ZZ+Bl'Z+BO+1(;§_(;_I'ZS—g'[FT+¥]'Z3+A2'ZZ+A1'Z+AO

— CPo | 5_9.[ P, 3 . 52 :
WT(Z)—lzo_H 22— |Fr+=—|" 2"+ K 2" + K -z + K

(7.48)
Na segunda linha da (7.48) se escreveram os termos semelhantes embutidos numa
constante sO. Além disso, essa equacao tera de cumprir as condi¢cdes de contorno

em deslocamento e forca.
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wr(0) = 0, wy(0) = 0 que sdo chamadas de essenciais ou em deslocamentos e a

mecanica consistente em que wy (H) = 0 associada ao momento fletor.

Na (7.49) séo obtidas as derivadas primera e segunda da expressao definitiva dada
na (7.48) pelo fato de que sdo requeridas para a determinacdo das constantes de
integracdo prévia aplicacdo das trés condicbes de contorno que ja foram

mencionadas.

W7'~(Z)=%'Z4—g'[FT+¥]'ZZ+2'K2'Z+K1

24-H
: : (7.49)
wr (2) Z%'Z3 —C- [FT+¥ z+2-K,
Portanto, os valores das constantes K, K;, K, sé@o definidos na (7.50).
KO = 0
c K1 = O H2 (7.50)
=°. . Po?”
Ky = |Fp-H+20]
Entéo a (7.48) definitiva fica como na (7.51)
C- C ‘H C-H ‘H
WT(Z)Zﬁ'zs—g'[FT+pOT]'Zg+T'[FT+p03]'Zz (7.51)

E interessante notar com respeito a (7.51) que o termo dentro do colchete
acompanhando o —g € o esforco de cisalhamento na base do prédio no modelo
continuo de carga triangularmente distribuida e forca no topo. Do mesmo jeito, 0
colchete no terceiro termo é o momento atuante na base do prédio devido ao
carregamento suposto distribuido com o vértice na base do prédio e a forga no topo

afastada uma distancia igual a elevacao do prédio H.
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7.2.2 Caso particular no qual s6 se tém porticos (Exemplo 4)

A (7.16) segue sendo valida, embora a matriz |S| jA tenha outros termos além de
agueles que ficam na diagonal principal. O processo segue 0 mesmo roteiro que no

caso tratado anteriormente. Assim, 0 processo comega como na (7.52)
a a

810y =v@- o] > w1 =151t o (7.52)
Cc Cc

A (7.53) define a forma geral da matriz |S|~1.

S S S
ISI7 = (S5 S5 Sid (7.53)
S3i Sz Sa
E portanto, a (7.52) fica com novo rosto dado na (7.54)
St S Sis o a
W) =|sit st s [Fr+ - (0 - 22)]- [b] (7.54)
Ssi Sz Sa ¢
O sistema dado em (7.54) desdobra-se nas (7.55).
uw =la-Sit+b S +c- S [FT+2”_—;- (H? —ZZ)]
v =[a-S;{ +b-S;7 +c- S35 [FT + 2”—; (H? - ZZ)] (7.55)

k(plz [a.Ss’_ll-I_b.SS’_Zl+C.S3_31]'|:FT+2p__EI'(H2—Zz)]

Como sempre, empregando uma variavel “artificial” w na (7.56) que represente

gualquer deslocamento dos contemplados na (7.55)

w'=C-[Fr+ 2% (H - 2 (7.56)
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A solucdo homogénea é dada na (7.17) e na (7.57) também é incluida a derivada da

solucédo particular definida na (7.18).

{ wi(2) = 4o (7.57)

wy(z) =3+B3-2z°4+2-B,z+ B,

Substituindo a segunda linha da (7.57) na (7.56) e confrontando termos se conclui a
(7.58).

C.
B, =0 (7.58)

By = C-(Fp +22)

E com as constantes ora determinadas, a (7.59) define a solucdo total para o

sistema.

WT(Z)=—%-Z3+C-(FT+Z)°2'H)-Z+BO+AO

(7.59)

WT(Z)=—%'Z3+C'(FT+p02.H)'Z+KO

Que deve garantir a condicdo essencial seguinte. w;(0) = 0 da qual conclui-se que
KO = 0

Finalmente, a solucédo total é exprimida na (7.60).

wr(z) = —% -z3+C- (FT + poz'H) ‘Z (7.60)
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7.2.3 Caso particular no qual conta-se com pérticos e muros. Sendo possivel ter além
disso nucleos estruturais (Exemplo 7).

Logo de levar as matrizes |/| e |S| a forma diagonal com o processo descrito no
Anexo 3 é necessario considerar 0 sistema resultante exprimido através da notacéo

adotada na (7.61) trazida desde 0 mesmo anexo.

t11 t21 t31
VKN mVKN
IT|T = izt a2
VKN KN mVKN
t13 23 t33

VKN VKN mvVRN

3l

~
N

:

a

3 =gl - 1U"" + | - U] = |T|I"-V(2) - [b
c
t11 t21 t31 L bt L ta1 L _t31
o [FF w | a |2 Gt e iy
T, . iz fz2 _ts2 || pl = g -2z >R I .
ITI"- V(@) bl =55 & mvn| V@ [P|=V@ e GEm+bGE+ e nag| = V@ |Por
€ |tz e _tss ¢ g bspp. s L e Pt
VKN VKN mVKN VKN VKN mVKN
(7.61)

Na qual é claro que as componentes p,,;y € passivel de se escrever a conveniéncia
como na (7.62), onde sdo escritas as trés expressdes por extenso e também uma
forma compacta geral para um m qualquer sendo que m pode ser a,b,c.
( paT=a't11+b't21+C't31 =a'tt11+b'tt12+C'tt13
pr:a't12+b't22+C't32 =a't21+b't22+C'tt23

ch=a't13+b't23+C't33=a'tt31+b'tt32+C'tt33
me=a't1m+b't2m+C't3m=a'ttm1+b'ttm2+C'ttm3

(7.62)

Expressédo na qual os t;; ou tt; sao as componentes da matriz de transformagao

antes o depois de transposta respetivamente.

Assim a expressao geral nas variaveis transformadas ganha uma escrita nova como

expresso na (7.63).

P1iT = Par
—Ual - 1U|"" + I - |Ug|" = V(2) - |P2r = Pbr (7.63)
P3r = Pcr

A parcela homogénea da (7.63) apresenta uma forma semelhante que no caso

simétrico de acordo com a (7.64).
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wi +——wp =0

]mm

, 1 [1
wrp(2) = Aro + Ary * e’ \Imma 4 Arp-e NTmma - Wrp(2) = Apg + Apy - eZImT + Ap, - e %lmt
(7.64)

Ressaltando que m pode assumir valores como a,b ou c. E a variavel artificial w

pode ser u, v, ¢.
A parcela ndo homogénea fica exprimida na (7.65).

MC
~Jmma* Wrp + 1.0 wrp =V(2)  p,.p = ~J;mma * Wrp + 1.0 - wrp = [F%,f + I;O-_Zl'

(H? = 29| p, (7.65)

Supondo uma solugéo polinomial para wr, como na (7.66) onde estéo as sucessivas

derivadas que sejam requeridas na expressao (7.65).

WTp(Z):KST'Z5+K4T'Z4+K3T'Z3+K2T'ZZ+K1T'Z+K0T
W'}p(Z):S'KST'Z4+4"K4T'Z3+3'K3T'Zz+2'KZT'Z+KlT
Wi (z) = 60Ksp - 22 + 24 Kyr - 2+ 6 Kap

(7.66)

Substituindo as derivadas primeira e terceira na (7.65) com miras a se obter 0s
valores das constantes de integracdo K;, através do confronto de termos. Isto é feito
na (7.67).

_]mmd'[6OK5T'ZZ+24"K4T'Z+6'K3T]+5'K5T'Z4+4"K4T'23+3'

Kyr 2>+ 2 Kor-z+Kip = [ pom (H? - 2)] " PmT (7.67)
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Desse processo é obtida a (7.68) que permite definir as constantes que por
enquanto sem a aplicacdo das condicdes de fronteira podem ser obtidas. No

entanto, as restantes ndo poderao ser achadas nos deslocamentos transformados.

( {KST =0
K4T = 0
Kon = _ PPl
< 3T — 6'H (7'68)
KZT = O
MCH ]mmd
(\far = Prng [F 2 u Pom

Considerando a parte homogénea e a ndo homogénea a solugdo total para o

deslocamento geral transformado é dada na (7.69).

MC MC
p MC | pMCH ]
wr(z) = __m;HOm -Z3+p T [FTm + 0’2" smmd po Z2+ Ky +Apg + Ay

e Zlmr + ATZ ce~Zlmr  _, WT(Z) — AOT + AlT . eZ'lmT + AZT e~ Zlmr + me . F’]I\:[Tg +

MC.y MC
PomH Jmmd _ PmrPom . 3
n -pYS| -z - Lottom (7.69)

Com a finalidade de encerrar a (7.70) define as constantes:

Ay =Apg (7.70)

{AOT = Aro + Ky
Ayr = Ary

Na (7.71) é apresentada uma expressdo que contém aqueles deslocamentos como

funcao dos transformados. Ela vem desde o anexo 3.

— T.
{ |Ur| = IT|" - 1S I |UI (7.71)

| = |ITI7 - 11| - Uy
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Definindo a matriz |[TTS|~! como a inversa do produto ||T|T . |S|| na (7.72), a (7.71)
obtém uma nova redacgéo na (7.73).
tts; ttsyy ttsi3
ITTS|™! = |tts;] ttsy; ttsy4 (7.72)
ttszy ttszy ttsig

( |U| = |TTS|™" - |Ur|
ttsiit ttsiz ttsig| |ur(2) u(z)
tts;f  ttsyy  ttsya| - |vr(2)| = |v(2)
etsgt ttsyyt ttsst| |ler(@)| @2 (7.73)

u = ttsyl - ur + ttst - vp + tts - o
v = ttsyl up + ttsy) s v + ttsyd - or
\\@ = ttszl - up + tts3)t - v + tts3g - or

Desde a (7.69) é possivel uma escrita simplificada na (7.74).

wr(2) = B [Aor + Arp - €%'mT 4+ Ayp - e™#tmT + K1y, - 2 + Kapy, * 28]

Mc
_ MC | Pom'H  Jmmd  ,.MC
Kirw = Prr | Frm +—5— =72 Do (7.74)
Ko = — PmrPom
3Tw — 6H

E feita uma distingdo entre constantes vinculadas com o indize w e aquelas que n&o

apresentam indize. Sua presenca indica que essa constante depende das condi¢cdes

ndo homogéneas do problema. Por isso ficam ligadas com grandezas como F{Y’,,f,

pS”,,CL OU p,,7 Aquelas que ndo apresentam indize w sinalizam que sdo parte da
resposta transitoria ou homogénea. Um detalhe adicional respeito dos indizes. E
importante lembrar que o indize 1 fica vinculado com o deslocamento u, o indize 2
estd atrelado com o deslocamento v e o indize 3 esta relacionado com o

deslocamento ¢.

Partindo das expressfes dadas na (7.73) para os deslocamentos verdadeiros sao
desdobradas expressdes para u,v, ¢ como fungdes de z nas (7.75), (7.76) e (7.77).
Levando em consideracdo a existenca de uma constante f que considere a

possibilidade de que numa direcdo especifica ndo seja considerado todo o sismo
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possivel sendo por exemplo, um 30% dele como efetivamente é recomendado nas

normas internacionais.

u(z) = ttsit - {B - [Aor + Ay - e'aT + Ay - e #laT + K1y, - 2 + Kapy » 23]} + ttsgs
{B " [Bor + By - €“T + By - e #T + Ky, - 2 + Kapy, - 23]} + ttsgg - {ﬁ ' [COT + Cir -

ez.lCT + CZT " e_z.lCT + KlT(p “Z + K3T(p * Z3]} (775)

v(z) = ttsy] {B - [Aor + Aip - €717 + Ay - e771aT + K1y 2 + Kapy, - 2°]} + tts3) -
{B " [Bor + By - €“T + Byp - e #WT + Kypy - 2 + Kapy, * 23]} + ttsy3 - {/3 ' [COT + Cyr -

eZleT + Cyp - €771 + Kypyy - 2 + Karyy - 2%} (7.76)

@(2) = ttsz - {B - [Aor + Arr - €%1aT + Ayp - €721l + Kypy 2 4 Kapy, - 231} + tts3y -
{B " [Bor + By - €“T + Byp - e #WT + Kyp, + 2 + Kapy, * 23]} + tts3g - {5 ' [COT + Cir -

e”leT + Copp - e7#!T + Kiry * 2 + Karyp * 2°]} (7.77)

Uma cotejada das (7.75), (7.76) e (7.77) mostra que a Unica diferenca entre elas é

aportada pelos coeficientes ttfsi}1 correspondentes a uma diferente fila em cada caso

na matriz inversa da |TTS|™! .

Considerando por exemplo a primeira delas que ja estando na condicao real pode
receber a aplicacdo das condicGes de contorno em deslocamento e em esfor¢co que

sdoas seguintes: u(0) =0, u'(0) =0, u''(H) = 0.

Nas (7.79) e (7.80) estdo as sucessivas derivadas necessdrias para assim ter um

sistema com trés equacdes e trés incognitas.

u'(z) =p"- {ttsﬂl “Ayr  lgp - elaT + ttsy; - Byp c lyp - €Z0T + ttsyg - Cyp - Loy - %l —
ttSl_ll " AZT - laT " e_Z.laT - ttsl_zl - BZT " le - e_Z.le - tt51_31 " CZT " lCT - e_Z.lCT + ttSl_ll "
KlTu + ttsl_zl - KlTU + tt51_31 - KlT(p + 3 " [ttSl_ll " K3Tu + ttSl_zl " K3Tl7 + tt51_31 - K3T(p] - Zz}

(7.78)
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u"(z) = B-{ttsqit - Ayp - 12 - €Z'aT + tesy} - By - U2 - €797 + tesy - Cyp - U - eZhT +
ttSl ! AZT laT e_Z laT + ttSlZ BZT le e_z le + tt31 1 CZT lCT e_Z'lCT + 6 .

[ttSl_l - K3Tu + ttsl_z " K3TU + tt81_3 - K3T(p] - Z} (779)

Entdo as expressodes resultantes logo da aplicacdo das condicbes anteriormente
definifdas ficam exprimidas nas (7.80), (7.81), (7.82).

u(0) = ttsig' - {B - [Aor + Asr + Ayrl} + tts; - {B * [Bor + Bir + Byrl} + ttsis -
{B-[Cor + Cir + G571} =0 (7.80)

w'(0) = B - {ttsii' - Ayp * Loy + ttsiy - Bip - Lyp + ttsis - Cop - Loy — ttsy - App ~ lp —
ttsiz - Byr - lyr — ttsis - Cor - lop + tesii - Kypy + ttS55 - Kopy + tE533 - Kigp} = 0 -
ttsii - [Aur - lar — Agr - lar + Kipo] + ttsiy - [Bir - lyr — Bar - by + Kypy] + ttsgg' -

[ClT “lep — Cor * ler + KlT(p] =0 (7.81)

u'(H) = B -{ttsiit - Ayp - 12p - eflat + ttsit - Byp - B - €07 + tesiyt - Cyp - 12 - eler +
ttsif s Agp - 12p -e Ml  ttst - Byp - i - e HWT t tts - Cop - 13 - e Hler + 6 -

[ttSl_l - K3Tu + ttsl_z " K3TU + tt81_3 - K3T(p] - H} = O - ttSll [AIT laT eH lar + A2T *
léT - e_H.laT + 6 - H " K3Tu] + ttsl_zl - [BlT - llz)T " eH.le + BZT - llzJT " e_H.le + 6 " H - K3T‘U] +
tt513 [CIT lCT eH ler + CZT lCT e_H.lCT + 6 - H " K3T§0] S 0 (782)

1

Como S e as componentes tts;;* ndo s&o necessariamente zero € preciso que 0s

termo entre colchetes sejam nulos. Assim, desde a (7.80), (7.81) e (7.82) sé&o
obtidas as relagbes (7.83). Outro detalhe importante é que os valores das constantes

sao independentes dos coeficientes ttsi‘jl

0 qual é interessante porque quer dizer
gue quando se disponha de um conjunto capaz de satisfazer o sistema de equacoes
dado na (7.83) tera se resolvido o problema em geral sem considerar a natureza do

deslocamento alvejado.
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( Aor +Ayr + Ay =0
Bor + By + By =0
Cor + Cir +Cor =0
Ayr lor —Agr *lor + Ky =0
) Byr - lyr = Bar * lyr + K17y = 0 (7.83)
Cir “ler — Cor " ler + Kipp =0
Aqr - lCZlT -eflar 4 Ayr - lCZlT ce Hlar +6-H - Kz, =0
Bir - ll%T - et 4 Byr - ll%T e Hbr 4 6-H - Kir, =0
U Cip - p-eler + Copp 2 - e7HleT + 6 H - Kapyy

Olhando o sistema (7.83) por filas conclui-se que da quarta e sétima filas sdo obtidos
os valores de A;; e A,y como na (7.84). Além disso, os resultados da (7.84) sdo
validos também para as constantes B,; e B, trocando [, por l,; , assim como 0s
K31, € Ky pelos K;r, € K;i7,,. De igual maneira trocar [, pelo l.; € 0S K31y € Kiy

pelos respetivos Ksr, € Kir, significa determinar as constantes C;r € C,r. Aor €

obtido da primeira fila.

=lqTH
( _(Kirye aT .G'H'K3Tu>
! 2
A = tar lar
1T olarH po-larH
laT'H
KyryeaT” 6HKzy
] (an e (7.84)
A — aT
2T olaTH po-larH
A _ 12H-Kzpy+Kqry (e "laTH—elaTH).1 7
\‘'0T

(el e Tar )

Para as outras incognitas resulta que a (Tabela 11) mune dos valores das

constantes além das correspondentes para o deslocamento wu.

Desde a (Tabela 11) € enxergado que as incégnitas sdo iguais que no caso
simétrico . Isto significa que o problema pode ser resolvido apartir das condi¢des
transformadas na determinacédo das constantes, apds do qual a aplicacdo da matriz
inversa |TT-S|™! leva das coordenadas transformadas para as coordenadas

originais.
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Tabela 11. Constantes necessarias na determinagdo dos deslocamentos além do u no problema muro-portico
assimeétrico.

v(z) = ttsyf - {B - [Aor + Ayr - €Z'aT + Ayp - e %1l + Kypy + 2 + Kapy, - 231} + ttsg)
{B * [Bor + Bir - €ZT + Byr - e #T + Kypy - 2 + Kapyy - 231} + ttsys

" {ﬁ " [COT + ClT * eZ.lCT + CZT " e_z.lCT + KlT(p A + K3T(p * Z3]}

_ (Kary 7" 4 6 H - Kary
lpr 12,

BlT = ele'H + e—le'H
(Kml- el _6:H- K3Tv>
bT lyr
Byr =

e lpT'H +e =lprH

_ 12 . H " K3T‘I} + KlTV * (e_le.H - ele.H) " le
0T — lgr - (eWrH 4 g=lorH)

@(2) = tts3 - {B - [Aor + Ayr - €Z'aT + Ayp - e7 %1l + Kypy + 2 + Kapy - 231} + tts3)
{B * [Bor + Bir - €%T + Byr - e #T + Kypy - 2 + Kapyy - 231} + tts3s

" {ﬁ " [COT + ClT * eZ.lCT + CZT " e_z.lCT + KlT(p *Z + K3T(p * Z3]}

_ <K1T<p celert n 6-H- K3T<0>

Con = ler lgT
ir — elerH 4 g=ler'H
<K1T(p " elCT‘H _ 6 " H " K3T(p
lcT lz
cT
Cor =

elerH y g—ler'H

12 * H " K3T(p + KlT(p " (e_lCT.H - elCT'H) " lCT
l?T . (elCT'H + e_lCT'H)

Cor =
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8 EXEMPLOS DE APLICACAO

Este capitulo objetiva mostrar aplicagbes das expressdes desenvolvidas nos
capitulos 4, 5, 6 e 7 relativas a médio continuo com resultados obtidos pela
implementacéo das diferentes estruturas em programas tipo ETABS ou TQS. Alguns
delas sédo passiveis de ser desenvolvidos sem precisar de uma ferramenta
computacional por causa da sua simetria que nao faz obrigatorio considerar um
processo de diagonalizacéo das matrizes |/| e |S| quando ha pérticos e muros, além
de nucleos estruturais. Em todos os casos fora estudada uma estrutura simétrica e
uma outra assimétrica em cada tipo de sistema de resisténcia ao carregamento

lateral.
Para entender o capitulo é necessario fazer as seguintes precisfes:

1. Todas as estruturas que vao ser analisadas sdo estudadas sob a aplicacdo de
trés normativas. A primeira, uma norma prévia a NEHRP-88, a seguinte, a
UBC-85/97 nas quais o exponente k empregado no MFHE € 1.0. E por altimo
na NBR-88 que ndo mudou significativamente 15421 de 2006 nas quais O
exponente k € 2.0 sendo funcao do periodo de vibragéo da estrutura.

2. A primeira das equag0des tanto em deslocamentos como em esfor¢os vai ser
representativa da normativa prévia a NEHRP-88, a segunda sera
correspondente com a normativa UBC-85/97 e consequentemente a ultima
delas é obtida desde a NBR-88.

8.1 EXEMPLO 1. EDIFICIO CONSTITUIDO SO POR ME (1)

Esse problema é simétrico e pelo tanto vai ser resolvido sob consideracdo de
problema sem excentricidade. No entanto, os codigos consideram uma

excentricidade chamada acidental.
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Figura 59. Planta primeiro exemplo (Laier, 1978)

8.1.1 Especificagbes

A planta (Figura 59) mostra a estrutura de um edificio constituido por 6 muros. A

estrutura consta de 20 andares igualmente espacados com pé direito de andar de

- P . KN
3.0m. O moédulo elastico é suposto como E = 107ﬁ e se assume uma carga

uniformemente distribuida nos andares q = 10% = CP.

8.1.2 Determinacgé&o dos coeficientes derigidez J,,n

A determinacéo dos cossenos a,;, b,,; depende da orientacdo das paredes que fica
definida pelo &ngulo que o seu eixo faz com a horizontal. Contudo, o coeficiente c,;
€ expresso como uma diferenca de coordenadas entre o centro de massa da
estrutura toda e o centro de massa da parede individual referentes a um sistema
coordenado global. E dizer, c,; = Xcyrorar — Xcmmuroi: OU Cwi = Yo rorar = Y v muro
dependendo de se a parede esta orientada na direcao vertical onde é aplicavel a

primeira das expressdes ou na direcdo horizontal onde se aplica a segunda delas.

Segundo a (4.30) o valor do termo J,, da matriz |J| € como na (8.1) a partir desses
valores considerando sé os valores da coluna de a,; na (Tabela 12) para os

cossenos.
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MURO i | Dimensdes Ly Iy a,; b,,; Cwi/cm
(m) (m*) (m*)
1| 0.2x3 0.450 0.002 a,, = c0s90° =0 by, = sen90° Cwi
=1 =6m — 3.50m
= 2.50m
2 | 0.2x3 0.450 0.002 ay, = €0s90° =0 by, = sen90° Cw2
=1 = 6m — 8.50m
= —-2.50m
3— 3x0.2 0.002 0.450 ay3 =cos0°=1 | b,z =sen0°=0 Cw3
= 2.50m
—5.00m
= —-2.50m
4— 3x0.2 0.002 0.450 Qg =c0s0°=1 | by, =sen0°=0 Cwa
= 2.50m
—0.00m
= 2.50m
5 0.2x5 2.083 0.003 ays = c0s90° =0 b5 = sen90° Cws
=1 = 6.00m
—0.00m
= 6.00m
6 0.2x5 2.083 0.003 aye = €0590° =0 by = sen90° Cws
=1 = 6.00m
—12.00m
= —6.00m
Jaa = Ziv!l_é Eyi- Iywi "Qui Qi 2 Jaa = Ewi- [Iywl "Qyp T Ay T+ Iwa "Qyy T Ay t Iyw3 TAy3zt

7 KN
Aws t lyws " Qs " Awa + Lyws * Ayws * Qs + lywe " Qe - aw6] 2 Jaa =10 mZ [2 +0.002m*- 0

0+2-0.450m*-1-1+42-0.003m*- 0 0] Jue = 9+ 10°KN - m?

(8.1)

Para o termo J,, emprega-se a mesma equacdo geral s6 que se misturam as

colunas a,,; € b,,;. Com o qual se chega na (8.2).

]abzz

N,,=6
i=1 E

wi® Iywi “Qui " bwi D Jap = Ewi [Iywl "Qyq by + Iyw2 “Qyy by, + Iyw3 "Ays”

KN
bws + Lywa * Awa " bya + Lyws * Ayws * bys + Lywe * Qe * bw6] 2 Jap = 107? ) [2 -0.002m*- 0
1+2-0.450m*-1-0+42-0.003m*-0-1]> Jop =0 =Jp,

(8.2)

O J,. € determinado sob a consideracdo das colunas a,,; € c,; Substituidas na

equacao geral para J,; obtendo-se entédo a (8.3).

]ac=2

Ny=6
i=1 E

wi’ Iywi Qi " Cwi 2 Jab = Ewi [Iywl "y Cwp T IyWZ "Qyy t Cyz T Iyw3 TAw3z -t

7 KN
Cw3 + 1yw4 " QAya " Cya + IywS * Ay " Cys + Iyw6 " Qye CW6] éfac = 10 F b [0.002m4 0
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2.50m + 0.002m* - 0 - (—2.50m) + 0.450m*- 1 - (—2.50m) + 0.450m*- 1 - (2.50m) +
0.003m* - 0+ (6.00m) + 0.003m* - 0 - (=6.00m)]=> Jue = 0 = Jq (8.3)

No caso do J,, se empregam duas vezes 0s valores registrados como b,,; para

assim se encontrar a (8.4).

Ibp = EIi\I:W1=6 Ewi * Lewi * bwi ' bwi > Jop = Ewi - [wal ' bwl ’ bwl + Ly 'bwz ' be + Lews bw3 '
bw3 + Lews bw4- ' bw4- + Lews - bw5 : bw5 + Lo - bw6 ' bw6]9]bb = 107% ) [2 ) 04507714 1-1+
2-0.002m*-0-0+2-2.083m*-1- 1] - Jpp = 50.7 - 10°KN - m? (8.4)

Para J,. segundo a (8.5) as colunas de interesse na mesma tabela séo as b,; € a

Cwi-

Ny=6

Ibe = Ei:1 Ewi * Lewi * bwi “Cwi 2 Jap = Ewi” [wal ' bwl w1t Lewz bw2 “Cywz t Loz bw3 '
7 KN

Cw3 t Lewa " Bywa * Cwa + Lews * bys * Cws + Lewe * bus Cw6] =2 Jpc = 10 m [04507714 "1

2.50m + 0.450m* - 1- (—2.50m) + 0.002m*- 0 - (—2.50m) + +0.002m*- 0 - (2.50m) +
2.083m* - 1+ (6.00m) + 2.083m* - 1+ (—6.00m) +]-> Jye = 0 = Jp (8.5)

E para finalizar, no caso de J.. 0 interesse esta centrado na ultima coluna da com o
gual é obtida a (8.6).

Jee = Z?]:W:é Evwi* Lywi " Cwi* Cwi 2 Jec = Ewi~ [(wal + Iywl) "Cw1Cw1 T (waz + Iywz) “Cwa
Cyo + (wa3 + Iyw3) “Cw3 " Cw3 t+ (wa4 + Iyw4) *Cywa4 " Ca T (was + Iyw5) *Cys " Cws +

(Lows + Lyws) * Cwe * Cwe) = Joe = 107%- [0.452m* - (2.50m)? + 0.452m* - (=2.50m)? +
0.452m* - (—2.50m)? + 0.452m* - (2.50m)? + 2.086m* - (6.00m)? + 2.086m* - (—6.00m)?] >

Jee = 1614.92 - 106KN - m* (8.6)

8.1.3 Propriedades Dinamicas

As propriedades dindmicas w,T sd0 associadas a massa da estrutura. Em médio

continuo, a massa de interesse € a m que é a massa distribuida continuamente na
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elevacdo conforme com a (8.7) onde também é determinado o valor da m distribuida

nesse problema.
m-h-g=CP-A - m= Wpavimento _ CP-A
gh gh
(8.7)
m = 200002
m

Wpavimento
103—ngm

10 $~—12m-5m

ﬁ

m =
Cabe ressaltar que na (8.7) h é o pé direito de andar e g € a aceleracdo da

m
105—2-3m

gravidade.
O periodo fundamental de vibragdo segundo as dire¢des x,y € achado na (8.8) com

ajuda da expressao (6.23)
= 1.6759 (72483 . 2. \/}E
(8.8)

)
20000—
L7859 . (60m)? - / — 9Kgm - T,, = 8.994s

Ty =
2000059
m

50.7-10959™.
S

1.6759
Tlv - (60 )2
\
Para Laier (1984) os periodos sao T;, = 9.59s e T;, = 4.04s 0 que supde um erro

porcentual de 6.6% na estimativa

8.1.4 Analise Sismica
A analise sismica é feita considerando duas dire¢des principais, cada uma das quais

apresenta um valor diferente para os S,,(T) e S, (T) porque ha dois periodos de
vibracdo com diferencas muito grandes entre sim como descrito na (8.8). Isso acusa

uma falta de rigidez segundo alguma direcéo de analise
Com E,=17 e F,=1.2 a (8.9) define uns valores limites para os periodos de

vibrac&o como na (Figura 60)
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F,
0.08 - F—" =0.113
Ry (8.9)
0.4 -—-=0.567
Fa
Sa A
agsl
25 22
Z1
73
1.0
- BT0)
0.08% 0.40% 2.00%
0113 0567 2833
Figura 60. Espectro sismico empregado em todos os exemplos desse capitulo.
Segundo a (2.4), S, € dada na forma dada na (8.10)
a Fya
Sa(T) === =2 (8.10)

Expressédo na qual a, € tomada como 0.15 - g a partir da (Figura 13). Por outro lado,

a (8.11) define a expressao para C;.

Co=25-"22.]
C. = Samx'Qgso’! (811)
s R

A outra forma dada para C, tem sua justificativa na (Figura 10) onde o produto

2.5 agso = Samx- POrém neste trabalho a expresséo de emprego corriqueiro vai ser

a primeira da (8.11) porque € mais geral, dado que C; é uma funcédo do S, que nem



138

sempre € a S, m,. Entdo os valores de S, (T) e S, (T) estéo ligados com valores de
Csx € C,, respectivamente. Na (8.12) ha um resumo da obtencéo dessas grandezas.

1.7- agso

((S,,.(T) = — S, (T) = 0.340
Cop = # - C, = 0.153
ay(T) =

(| Cy= % > Cyy = 0.363

(8.12)

1.7 agso

~ S4,(T) = 0.808

Ghosh e Dowty (2008) destacam que o importante € somar efeitos e ndo forcas,
porque elas podem nao atuar segundo sentidos coincidentes. Por outro lado, o0s
esforgos internos provocados por aquelas forgcas podem ser adicionados entre sim
com sinais, € dizer, uma somatdria pode ficar como uma subtracdo. Desse modo, as
expressdes englobadas na (8.13) exprimem os deslocamentos em x e y que
associados com u e v séo determinados como a soma algébrica de trés parcelas.
As parcelas para os quais fora reservado o indice “t” estdo associadas a tor¢éo. As
vezes, a tor¢do acrescenta uma quantidade positiva ao deslocamento bem seja u ou
v. Em outros casos, a tor¢do na verdade acrescenta uma quantidade negativa ao
deslocamento. E assim por diante o sinal dos deslocamentos decorrentes dela serdo
positivos ou negativos naquela expressdo. No entanto deslocamento direto
apresenta sinal positiva porque acontece segundo o mesmo sentido de aplicacéo da

forca.

( {uTOTAL = Uo3-F, T Uto3F, T Uer,

UroraL = Up,  Usp, T Uto3-F, (8.13)
{VTOTAL = Vo3-F, T Vio3r, Vtr, '

VroraL = Vp, £ Vip, & Vto.3-F,
Na (8.13) E, “soma” das forcas no topo e a F, atuando segundo x. Assim
é

mesmo, F

€ a
), € a“soma” das forgas no topo e a F, atuando segundo y.

A interpretacao fisica da (8.13) é entendida a luz do visto no capitulo 3. Assim, a

U 3.5, representa um deslocamento direto na direcao definida por x e causado

pelo 30% do carregamento sismico (30% do cisalhamento na base do prédio)
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atuando no sentido x. Por outro lado, a parcela u 3.5, representa o deslocamento
decorrente da torcdo originaria do mesmo carregamento de 30% devida a
excentricidade segundo y. Finalmente, a Uer, exprime que o carregamento
ortogonal consistente em um 100% do cisalhamento na base também origina

deslocamentos segundo o sentido x.

Anadlises semelhantes podem ser feitas para as outras expressfes dadas na (8.13).

Com as (2.19) e (2.21) determinam-se tanto o valor de F;, e F, nas (8.15), (8.16) e
(8.17). F, é uma forca que deve ser distribuida em altura e cujos valores em cada
andar sédo obtidos multiplicando por 0.9 aqueles dados na coluna correspondente a
F;, nas (Tabela 13, Tabela 14). Ou por 0.75 sob certas condicdes na UBC-85/97 e

nas mesmas tabelas.

{th =0.1'Vg = F., = 0.1-1791.24KN - F,, = 179.124KN (8.15)

FA = 09 " VB )
0.07 0.07

Fie == Try Vg = Fix = =—8.994s - 1791.24KN — Fy, = 1127.729KN > 0.25

Vg = 0.25-1791.24KN = 447.81KN (8.16)

Pelo tanto, usar

{ F, = 447.81KN = 0.25-Vy (8.17)

Fp=Vg —F. = Fp = 1791.24KN — 447.81KN — F = 1343.43KN = 0.75 - Vy '

Supondo excentricidades acidentais como 7.5% do comprimento perpendicular a
direcdo de analise seja x ou y como na (8.18). Essa percentagem fora escolhida de
conformidade com a NBR 15421/2006.

{ex = 0.075-12.20m - e, = 0.915m

e, = 0.075-5.00m — e, = 0.375m (8.18)



140

LINHA DO
5 7I CARREGAMENTO

CM

Figura 61. Determinagdo da terceira componente do vetor a, b, ¢

Partindo da (Figura 61) é escrita a relacdo (8.19) que visa determinar as grandezas

X4 €C.

_ 05Ly+0.075L, _ 05751,
{ tgo = 0.5-L,+0.075-Ly—x4 = x4 =0575-L, tgh (8.19)
c=x4-c0s(90°—0) > c=xy-senf > c=x4"b

Na (8.18) quando 6 = 90°que vai ser de emprego usual neste trabalho, ¢ = x,.

Os codigos como por exemplo, a (NSR-10) falam de que o projeto de estruturas para
sismo seja feito levando em consideracdo os carregamentos sismicos atuando
segundo duas dire¢des ortogonais. Numa das quais atua o 100% da carga de sismo
e na outra 0 30% da carga dela e vice-versa. Meli-Bazan confirmam essa idéia

segundo esquema dado na (Figura 62).

Figura 62. Possiveis atuagfes do carregamento sismico E. (a) 100% do sismo segundo y acrescentando um
30% do sismo segundo x. (b) 30% do sismo segundo y e acrescentando 100% do sismo segundo x. [Meli,
Bazéan 1992 adaptado].
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8.1.5 Calculo dos deslocamentos

Das (8.2), (8.3) e (8.5) conclui-se que a matriz |J/| € diagonal com o qual ha um
desacoplamento nos deslocamentos que simplifica a analise. Assim a equacao

diferencial geral € expressa na (8.21) em formas compacta e extensa.

( U [U’ =V(2) - [Ly]
]aa
~ o ]bb [ ]_V(Z)[ (8.21)
0 ]CC 9/”

Na qual [L,] é um vetor atuando segundo o sentido do carregamento. Um vetor que
considera a direcdo na planta através das suas componentes a e b que constituem
um vetor unitario. Entanto que a componente ¢ define o local em donde a carga

lateral atinge a estrutura no CM como nas (Figura 20), (Figura 21).

A solucao é simples porque € sistema presenta desacoplamento direto. O processo

depende da natureza da V (2).

8.1.5.1 Deslocamentos u sob a condicdo de carregamento de 0.3 F,e 1.0 F,, de
atuacdo simultanea

Segundo a (8.13) o deslocamento associado com a direcdo x apresenta 3
componentes. Um deles que pode ser chamado de direito devido ao carregamento
aplicado sem excentricidade e dois efeitos adicionais devidas a falta de coincidéncia

entre o CM e o CR, segundo a propria direcao x e a direcao ortogonal y.

Neste caso a particularidade vem por conta dos termos p=a=cos0°=1 e 0
Jmm = Jaa = 9+ 10°KN - m?. Os deslocamentos e esforgos serdo obtidos para as
normas UBC-85/97, a normatividade prévia a NEHRP-88 ambas com (k =1).
Salientando em que F;, dadas nas (8.15), (8.16) e (8.17) séo vindas dos cédigos de
projeto que sejam aplicaveis. No entanto, nas expressfes de deslocamento



142

propriamente ditas sdo empregadas aquelas FM¢ e p}¢ obtidas da aplicagdo das
(2.25) e (2.26) como nas (8.22) e (8.24).

Segundo a regulamentacdo anterior a norma NEHRP-88 os parametros para
determinar deslocamentos em médio continuo (MC), sédo definidos na (8.22) com
base na informacéo fornecida pela (Tabela 13).

FMC¢ = 179.124KN +%- (3:71741.33KNm — 2 - 60m - 1791.242KN) - F}¢ = 183.249KN

pli¢ = ——-0.9- [60m - 1791.242KN — 71741.33KNm] — p}i€ = 53.60"~

T (60m)2
(8.22)

E assim, a (8.23) vinda da aplicacdo dos valores dados na (8.22) na (7.14) exprime o

deslocamento naquela condicdo de analise.

KN KN
0.3-1-53.60— 0.31 53.60—60m
— 5 : m 3
u Z) = & AR | 183.249KN + ———— |- z° +
0.37x(2) 120-9-106KN-m2-60m 6-9-106 K N-m?2 2
0.3-60m-1 60 2.4814815-10710
.3-60m- : . : 5
—————— | 183.249KN + m . 60m |- z? — u ) =" 75—
2:9-10KN-m? 3 0.3Fx( ) e
9.9513833-107° 1.255249-1073
— 7 (8.23)
m m

No caso da aplicacdo da UBC-85/97 as grandezas F¢ e p)¢ sao definidas na (8.24).

FMC = 447 81KN + % (3-71741.33KNm — 2 - 60m - 1791.242KN) - F}I¢ = 451.247KN

pMC = _° _.0.75-[60m - 1791.242KN — 71741.33KNm] - plI€ = 44.667%

T (60m)2
(8.24)
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Tabela 13. Distribuicéo da forga lateral sismica segundo a metodologia estética na dire¢do x. Destaque especial para esfor¢os cisalhantes acumulados de acima para baixo e
a triangular distribuida na elevacéo

deslocamentos no caso em que se considere (k = 1) e uma car

F; : U 3F, (m) Uo3F, (m)
W, - hy(KNm) > RN
z(m) | Wi(KN) | - h;(KNm) Cyi F;(KN) i=1
nivel <NEHRP-88 | UBC-85/97
0 0 0
3 600 1800 0,005 | 8,9565 26,86941 | 0—3 1791,29 0,011028611 | 0,01183267
6 600 3600 0,01 |17,913 107,4777 | 3—6 1782,34 0,043041355 | 0,0462573
9 600 5400 0,015 | 26,869 241,8247 | 659 1764,42 0,094435115 | 0,10166928
12 600 7200 0,02 | 35,826 429,9106 |9—-12 |1737,56 0,163621243 | 0,17647603
15 600 9000 0,025 | 44,782 671,7353 | 12—15|1701,73 0,249032804 | 0,26910307
18 600 10800 0,03 |53,739 967,2989 | 15—18 | 1656,95 0,349131808 | 0,37800007
21 600 12600 0,035 | 62,695 1316,601 | 18—21 | 1603,21 0,462416449 | 0,50164682
24 600 14400 0,04 | 71,652 1719,642 | 21—24 | 1540,51 0,58742834 | 0,63855929
27 600 16200 0,045 | 80,608 2176,422 | 24—27 | 1468,86 0,72275975 | 0,7872957
30 600 18000 0,05 | 89,565 2686,941 | 27—30 | 1388,25 0,867060842 | 0,94646248
33 600 19800 0,055 | 98,521 3251,199 | 30—33 | 1298,69 1,019046906 | 1,11472034
36 600 21600 0,06 |107,48 3869,195 | 33—-36 | 1200,17 1,1775056 1,2907903
39 600 23400 0,065 | 116,43 4540,931 | 36—39 | 1092,69 1,341304186 | 1,47345973
42 600 25200 0,07 [125,39 5266,405 | 39—42 | 976,255 1,509396762 | 1,66158835
45 600 27000 0,075 | 134,35 6045,618 | 42—45 | 850,865 1,680831503 | 1,85411426
48 600 28800 0,08 |143,3 6878,57 45—-48 | 716,518 1,854757898 | 2,05006003
51 600 30600 0,085 | 152,26 7765,26 48—51 | 573,214 2,030433984 | 2,24853864
54 600 32400 0,09 |161,22 8705,69 51—-54 | 420,954 2,207233582 | 2,4487596
57 600 34200 0,095 | 170,17 9699,858 | 5457 | 259,738 2,384653539 | 2,65003492
60 300 18000 0,05 | 89,565 5373,883 | 57—60 | 89,5647 2,562320957 | 2,85178514
11700 360000 1791,242 | 71741,33
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No caso comum nas normas recentes onde é valido ter k = 2 para periodos de
vibrac&o longos, é necessario se fazer ajustes nas expressdes gerais para obtencéo
de parametros equivalentes FX¢ e p)¢ decorrentes do fato de ndo se contar nesse
caso com forgca no topo. Assim, as expressdes gerais ficam simplificadas como na
(2.26).

Com auxilio da (Tabela 14), se chega nos seguintes resultados expressos na (8.26).

FMC = L. (3-80708.873KNm — 2 - 60m - 1791.242KN) — FMC¢ = 452.960KN
60m

6

8.26
¢ = o [60m - 1791.242KN — 80708.873KNm] - phi¢ = 44.609% ( )

Na (8.27) esta a forma funcional do deslocamento w35 (z) quando € levada em

consideracdo a condicdo habitual em muitas normativas atuais e consistente em

k = 2 para longos periodos de vibracao.

KN KN
0.3-1+44.609— 0.3-1 44.609—60m
5 : m 3
u Z) = Z - Z° — -1 452960KN + —=—]-z° +
°-3Fx( ) 120-9-106KN-m2-60m 6-9-106 KN-m?2
0.3:60m-1 44609~ 2.0652315-10~10
3-60m- ) . .
——— | 452.960KN + n . 60m | - z2 — Uy 3F (2) = e .5 —
2:9-106KN-m?2 3 =fx m#

9.9512778-107¢ 1.34514-1073
—2 . Z3 + —_— . Z2
m m

(8.27)
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Tabela 14. Distribuicéo da forga lateral sismica segundo a metodologia estética na dire¢do x. Destaque especial para esfor¢os cisalhantes acumulados de acima para baixo e
deslocamentos no caso em que se considere (k = 2) e uma carga triangular distribuida na elevacao.

z(m) | W;(KN) | W; Cyi F; (KN) - F; Ug 35x(2)
Z F, (KN)
-hi (KN L ~h; (KN
-m?) *m)
nivel NBR-88

0 0

3 600 5400 0.00037453 | 0.6708967 0—3 1791,2942 2,0126901 | 0,011837687
6 600 21600 0,00149813 | 2,6835868 3—6 1790,6233 16,101521 | 0,046277377
9 600 48600 0,00337079 | 6,0380703 6—9 1787,9397 54,342633 | 0,101714434
12 600 86400 0,00599251 | 10,734347 9512 1781,9016 128,81217 | 0,176556268
15 600 135000 0,0093633 16,772418 | 12—15 1771,1673 251,58626 | 0,269228357
18 600 194400 0,01348315 | 24,152281 | 15—18 1754,3949 434,74106 | 0,378180273
21 600 264600 0,01835206 | 32,873938 | 18—21 1730,2426 690,35271 0,5018917
24 600 345600 0,02397004 | 42,937389 | 2124 1697,3687 1030,4973 | 0,638878463
27 600 437400 0,03033708 | 54,342633 | 24—-27 1654,4313 1467,2511 | 0,787698546
30 600 540000 0,03745318 67,08967 27—30 1600,0886 2012,6901 | 0,946958117
33 600 653400 0,04531835 | 81,178501 | 30—33 1532,999 2678,8905 | 1,115317549
36 600 777600 0,05393258 | 96,609125 | 33—36 1451,8205 3477,9285 1,29149745
39 600 912600 0,06329588 | 113,38154 | 36—39 1355,2113 4421,8802 | 1,474284674
42 600 1058400 0,07340824 | 131,49575 | 39—42 1241,8298 5522,8217 | 1,662538356
45 600 1215000 0,08426966 | 150,95176 | 42—45 1110,334 6792,8291 | 1,855195928
48 600 1382400 0,09588015 | 171,74956 | 45—48 959,38228 8243,9787 | 2,051279142
51 600 1560600 0,1082397 193,88915 | 48—51 787,63273 9888,3465 | 2,249900096
54 600 1749600 0,12134831 | 217,37053 | 51—-54 593,74358 11738,009 | 2,450267257
57 600 1949400 0,13520599 | 242,19371 | 54—-57 376,37305 13805,041 2,65169148
60 300 1080000 0,07490637 | 134,17934 | 57—60 134,17934 8050,7604 | 2,853592035

11700 14418000 1 1791.242 80708.873
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Uma recopilacdo das expressoes (8.23), (8.25) e (8.27) é feita na (8.28) e a sua

expressao grafica delas estad dada na (Figura 63).

2481481510710 - 99513833:107° 5 = 12552491073 ,
{uO.3Fx(Z)=T'Z T a2 Z +T'Z
2.0679167-10710 9.9514278-107° 1.344587-1073
Upsrx(2) =— 2 —————— I+ ———— 7 (8.28)
2.0652315:1071% - 99512778:107% 5 = 1345141073 5
ku0.3px(z) =t ———Z
Uosrx(M) VS z(mM)
1900ral
1900ral
1900ral
’é‘ 1900ral )
< 1900ral —=— <NEHRP-88(k=1)
1900ral UBC-85/97(k=1)
1900ral - —o— NBR-88(k=2)
1900ral # T T 1
1900ral 1900ral 1900ral 1900ral
Uo.3rx(m)

Figura 63. Comparacédo dos deslocamentos devidos ao carregamento de 0.3 - F, segundo 3 normativas para o
primeiro exemplo.

Desde a (Figura 63) e a (8.28) é evidente a coincidéncia entre os deslocamentos
para o caso de (k = 1) na UBC-85/97 e a normatividade atual onde € considerado

(k = 2) no caso de longos periodos de vibracéo.

8.1.5.1.1 Esforgos originados pelo deslocamento u

E importante lembrar que para a determinacdo dos esforgos neste caso originarios
do deslocamento u, serdo considerados s0 os elementos orientados segundo o
mesmo u. E dizer, s6 sdo analisados aqueles nos quais o carregamento lateral
coincide com o plano do muro vide (Figura 64). No sentido normal mesmo que
tenham possbilidade de assumir uma muito pequena parcela do carregamento

lateral serdo desconsiderados porque além desse carregamento normal e sem ter
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certeza do ponto de atuacdo daquele podem acontecer efeitos torcionais que néo

serdo objeto de estudo nesse trabalho.

1
®
-
I3

azm

3,0 m
ESl m

l ] 5,0m l
a8 .-.-li‘.‘—l w Tﬂ.l -
5,0 m
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Figura 64. Destaque para elementos que serdo considerados na analise para carregamento segundo 0 €eixo x no
exemplo 1.

Os efeitos internos que s&o de interesse sdo os momentos fletores e esforgos
cisalhantes que estdo relacionados com a elastica através da segunda e terceira
derivadas respetivamente. As segundas derivadas da elastica ficam como na (8.29)
vindas da (8.28).

( 4.962963-107° 3 5970831075 2.510498:1073
u zZ)=—+2z° — *Z+
| 0.3Fx( ) m4 m?2 m
1 _4.1358334:10™° 3 5.9708567-107° 2.689174-1073 2
Ug3p, (2) = ot z — z+ — (8.29)
" _ 4.130463-107° - 59707667-107° 5 | 2.69028-1073
u03Fx(Z) - m4, z mz z + m

Da (Figura 64) e conforme a simetria pode ser feita a agrupacgao seguinte, GRUPOI,
(murol=muro 2), GRUPO Il (muro3=muro4) e GRUPO Ill (muro5=muro6). Pelo

tanto, o segundo grupo é objeto de estudo para o carregamento de 0.3 - F,.
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8.1.5.1.1.1 Momentos fletores nos muros

Apoés do agrupamento feito as (8.30), (8.31) e (8.32) definem os momentos com
respeito ao eixo y do segundo grupo de muros que também s&o mostrados nas
(Figura 65) e (Tabela 15).

rn KN n
My (z) = Eyy - Iy "Uo 3R My, (z) = 107@ +0.450m* - u0.3Fx-(Z) - My, (2) =

4500000KN - m? - (

4.962963-10™° 3 5.97083-107° +2.510498-10_3 (2) =
T Y e

2.2333334-1072KN

m2

z3 — 268.68735KN -z + 11297.241KNm (8.30)

7 KN

MyII(Z) =Ey-1Iy 'uf)’st-—’ M, =10 . 0.450m* - u6f3px_(z) - Myu(Z) =

.10-92 .10-5 .10-3
4500000KN - m2 . (4.1358334 1077 Z3 5.9708567-10 7+ 2.689174:10 )_} yI(Z) —

m* m2 m
1.861125:10"2KN

m2

z3 — 268.68855KN - z + 12101.283KNm (8.31)

' KN
MyII(Z) =E; -1} upsp,— MyII(Z) = 107@

- 0.4’50m4 - uE)IBFX.(Z) — MyII(Z) ==

4.130463-107° = 5.9707667-107° 4
———————ee » Z — ———— ®

z° +

4500000KN - m2 - ( 2.69028-10—3)

m4 m2 - yII(Z) =

1.8587084-10"2KN

— z3 — 268.6845KN - z + 12106.26KNm (8.32)
My (KNm) vs z(m)
~ 1900ral
il
e —=— <NEHRP-88 (k=1)
N 1IJ0Ural
1960ral UBC-85/97
1900ral —+—NBR-88 (k=2)
1900ral 1913ral 1927ral 1941ral
My (KNm)

Figura 65. Momento no segundo grupo de muros em flexdo com respeito ao eixo y no exemplo 1
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Tabela 15. Momentos fletores atuantes no grupo Il de muros por causa do deslocamento originario da 0.3F, .

<NEHRP-88(k = 1) UBC-85/97(k=1) NBR-88(k = 2)

z(m) M, (KNm) M, (KNm) M, (KNm)
0 11297,24467 12101,31185 12106,331
3 10491,76533 11295,73201 11300,75053
6 9689,904298 10493,16741 10498,18154
9 8895,279867 9696,633323 9701,635529
12 8111,510343 8909,144988 8914,123981
15 7342,214028 8133,717661 8138,658383
18 6591,009225 7373,366594 7378,250223
21 5861,514236 6631,107038 6635,910988
24 5157,347363 5909,954246 5914,652167
27 4482,126909 5212,923469 5217,485246
30 3839,471176 4543,02996 4547,421713
33 3232,998465 3903,28897 3907,473056
36 2666,327081 3296,715752 3300,650762
39 2143,075324 2726,325556 2729,966319
42 1666,861497 2195,133636 2198,431215
45 1241,303903 1706,155242 1709,056936
48 870,0208433 1262,405628 1264,854971
51 556,630621 866,9000449 868,8368079
54 304,7515381 522,6537445 524,0139331
57 118,001897 232,6819789 233,3978346
60 0 -4,68375E-12 0

8.1.5.1.1.2 Esforcos cisalhantes

Em geral, uma expresséao para os esfor¢os cisalhantes no muro “i” € dada na (8.33).
E interessante ressaltar que nesse caso aqueles esfor¢cos atuam no mesmo sentido

do deslocamento.

v, = — Lhwi (8.33)

dz

A (8.34) exprime os esforcos cisalhantes no grupo Il primero em forma de funcéo,

logo na (Figura 66) e finalmente em formato tabular na (Tabela 16).
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Vg = —=——— 2° + 268.68735KN
Vir = — =228 - 72 + 268.68855KN (8.34)
| Varr = =222 2% + 268.6845KN
Tabela 16. Esfor¢os cisalhantes atuantes no grupo Il de muros por causa do deslocamento originados pela forca
de 0.3F,.
<NEHRP-88(k = 1) UBC-85/97(k=1) NBR-88(k = 2)
Z(m) VxII (KN) VxII (KN) VxII (KN)
0 268,6941294 268,6941294 268,6941294
3 268,091079 268,1915874 268,1922148
6 266,2819279 266,6839615 266,686471
9 263,2666759 264,1712515 264,1768981
12 259,0453232 260,6534576 260,6634959
15 253,6178698 256,1305797 256,1462645
18 246,9843155 250,6026178 250,625204
21 239,1446605 244069572 244,1003142
24 230,0989047 236,5314421 236,5715953
27 219,8470481 227,9882283 228,0390472
30 208,3890907 218,4399305 218,5026699
33 195,7250326 207,8865488 207,9624633
36 181,8548737 196,328083 196,4184276
39 166,7786141 183,7645333 183,8705627
42 150,4962536 170,1958996 170,3188687
45 133,0077924 155,6221819 155,7633454
48 114,3132304 140,0433803 140,2039929
51 94,41256766 123,4594946 123,6408113
54 73,30580412 105,870525 106,0738004
57 50,99293982 87,27647142 87,50296038
60 27,47397473 67,67733385 67,92829115

1900ral
1900ral
1900ral
’g 1900ral
g 1900ral
1900ral
1900ral
1900ral

Vxi(KN) vs z(m)

—a—<NEHRP-88

UBC-97

T v 1

1900ral 1900ral 1900ral 1900ral

Vxii (KN)

—o—NBR-88 (k=2)

Figura 66. Esforco de cisalhamento nos muros 3 e 4 originarios do deslocamento u.
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8.1.5.2 Deslocamentos v sob a condi¢ao de carregamento de 0.3-F, e 1.0 - F,, de
atuacdo simultanea

A (8.35) é um subsidio para a obtencdo dos dados na (8.36) que sao importantes
nessa analise segundo y de conformidade com a normatividade anterior & NEHRP-
88. Cabe mencionar que essa equacdo é determinada apartir das (2.25) com

ainformacao contida na (Tabela 17).

Fy,=09-V, (8.35)

FMC¢ = 425.202KN + 20—"7: (3:170293KNm — 2 - 60m - 4252.019KN) — FMC¢ = 434.7528KN

phC — _©99 . [g0m - 4252.019KN — 170293KNm] — pl€ = 127.24221%

T (60m)2
(8.36)

A (8.37) define a forma funcional do deslocamento direto devido a F,.

@ 1-127.24221% s 1 1347528KN + 127.24221%-60m 3
v Z) = "z —— . . —m ).z
1.0F) 120-50.7-108KN-m2-60m 6-50.7-108KN-m2 2

1.0-60m

127.24221%
2:50.7-106KN-m?2

3.4857059-10710 &
Y
m

<434.7528KN + . 60m> Z2 > vy (2) =
. -5 . -3
1.39777(;9 10 . Z3 + 1.7630751:10 . 22
m m

(8.37)
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Tabela 17. Distribuicdo da forca lateral sismica segundo a metodologia estatica e na direcdo y. Destaque especial para esfor¢os cisalhantes acumuladas de acima para baixo
e deslocamentos no caso em que se considere (k = 1), uma for¢a concentrada no topo e uma carga triangular distribuida.

n
ZF,- (KN)
z(m) | W;(KN) | W;h;(KNm) | C,; | F;(KN) | F;h;(KNm) ~ vior,(M) | V1o, (M)
<NEHRP-

nivel 88 UBC-85/97
0 0 0
3 600 1800 0,005| 21,26| 63,7803 0—3 4252,02 | 0,01549 |0,016619741
6 600 3600 0,01 | 4252| 255121 356 4230,76 | 0,06045 | 0,064971348
9 600 5400 0,015| 63,78| 574,023 6—9 4188,24 | 0,13264 | 0,14280102
12 600 7200 0,02 | 85,04| 1020,48 | 9—12 4124,46 | 0,22982 | 0,247871896
15 600 9000 0,025| 106,3| 159451 |12—15 4039,42 | 0,34978 | 0,377972526
18 600 10800 0,03 | 127,56 | 2296,09 |15—18 3933,12 | 0,49038 | 0,530925342
21 600 12600 0,035 | 148,82 | 312523 |18—21 3805,56 | 0,64949 |0,704595125
24 600 14400 0,04 | 170,08 | 4081,94 |21—-24 3656,74 | 0,82508 | 0,89689748
27 600 16200 0,045 | 191,34 | 5166,2 |24—27 3486,66 | 1,01516 | 1,1058073
30 600 18000 0,05 | 212,6| 6378,03 |27—30 3295,31 | 1,21784 | 1,329367245
33 600 19800 0,055 | 233,86 | 7717,41 |30—33 3082,71 | 1,43132 | 1,565696201
36 600 21600 0,06 | 255,12 | 9184,36 |33—36 2848,85 | 1,65388 | 1,812997761
39 600 23400 0,065 | 276,38 | 10778,9 |36—39 2593,73 | 1,88395 | 2,069568689
42 600 25200 0,07 | 297,64 | 12500,9 |39—42 2317,35 | 2,12004 | 2,333807391
45 600 27000 0,075| 318,9| 14350,6 |42—45 2019,71 | 2,36084 | 2,604222387
48 600 28800 0,08 | 340,16 | 16327,8 |45—-48 1700,81 | 2,60513 | 2,87944078
51 600 30600 0,085 | 361,42 | 18432,5 |48—51 1360,65 | 2,85187 | 3,158216726
54 600 32400 0,09 | 382,68 | 20664,8 |51—54 999,224 | 3,1002 | 3,439439904
57 600 34200 0,095 | 403,94 | 23024,7 |54—57 616,543 | 3,3494 | 3,72214399
60 300 18000 0,05 | 212,6| 12756,1 |57—60 212,601 | 3,59894 | 4,00551512

11700 360000 4252 170293
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Sob a norma UBC-85/97, as for¢as no topo e nos andares € dada na (8.38)

{Fty = 0'275 +3.789s - 4252.019KN = 1127.763KN > 0.25 - 4252.019KN = 1063.0048KN — F,,, = 1063.0048KN
Fy =075V,

(8.38)

Lembrando que na (8.38) o 25% do cisalhamento na base ndo pode ser
ultrapassado ao se determinar a forga no topo.

—22(3-170293KNm — 2 - 60m - 4252.019KN) - F}C = 1070.9638KN
- [60m - 4252.019KN — 170293KNm] — p}ic = 106.03518~~

FM¢ = 1063.0048KN +

Mc _ 6075
Pox = (eom)z

(8.39)

Pela sua parte, a (8.40) define o deslocamento para aplicacdo da UBC-85/97.

@ 1-106.03518" " s 1 1070.9638KN + 106.03518°-60m
v Z) = A . _  m -
1.0F) 120-50.7-108KN-m2-60m 6-50.7-108KN-m2 2
1.060 106.03518%~ 2.904755110710
3 -060m ) m 2 _ 4
z2+—————10709638KN + —=2-60m |- z — v zZ)=———-*
2:50.7-106 KN-m2 3 1-0F3’( ) m#
1.3977709-10~° 1.8885606-1073

m?2 m
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Tabela 18. Distribuicdo da forga lateral sismica segundo a metodologia estatica e na direcéo y. Destaque especial para esforgos cisalhantes acumuladas de acima para baixo
e deslocamentos no caso em gue se considere (k=2), uma for¢ca concentrada no topo e uma carga triangular distribuida com vértice na base do prédio.

z(m) W.(KN) | w, -RZ(KN | C,; > 88 F, (KN) n F; V10.r,(2)
> F ) Y
- m?) - h; (KN
nivel NBR-88

0 0

3 600 5400 0.00037453 | 1,592516 0—3 4252,019 | 4,7775494 | 0,01662672
6 600 21600 | 0,00149813| 6,370066 356 4250,426 | 38,220396 | 0,064997288
9 600 48600 | 0,00337079 | 14,33265 6—9 4244056 | 128,99383 | 0,142847315
12 600 86400 | 0,00599251 | 25,48026| 912 4229724 | 305,76316 | 0,247912412
15 600 135000 | 0,0093633 | 39,81291 | 12515 | 4204,244 | 597,19368 | 0,37792819
18 600 194400 |0,01348315| 57,33059| 15518 | 4164,431 | 1031,9507 | 0,530630261
21 600 264600 | 0,01835206 | 78,03331| 18—21 4107,1 | 1638,6995 | 0,703754235
24 600 345600 | 0,02397004 | 101,9211 | 2124 | 4029,067 | 2446,1053 | 0,895035724
27 600 437400 0,03033708 128,9938 2427 3927,146 | 3482,8335 | 1,102210339
30 600 540000 | 0,03745318 | 159,2516 | 27—30 3798,152 | 4777,5494 | 1,323013691
33 600 653400 | 0,04531835 | 192,6945| 30—33 3638,9 | 6358,9183 | 1,555181392
36 600 777600 | 0,05393258 | 229,3224 | 3336 3446,206 | 8255,6054 | 1,796449052
39 600 912600 0,06329588 269,1353 36—39 3216,883 10496,276 | 2,044552283
42 600 1058400 | 0,07340824 312,1332 39542 2947,748 13109,596 | 2,297226696
45 600 1215000 | 0,08426966 | 358,3162 | 42—45 | 2635,615 | 16124,229 | 2,552207902
48 600 1382400 | 0,09588015 | 407,6842 | 4548 2277,299 | 19568,843 | 2,807231512
51 600 1560600 | 0,1082397 | 460,2373 | 4851 1869,614 | 234721 | 3,060033138
54 600 1749600 | 0,12134831 515,9753 51—-54 1409,377 | 27862,668 | 3,308348391
57 600 1949400 | 0,13520599 | 574,8984 | 5457 893,4017 | 32769,212 | 3,549912881
60 300 1080000 | 0,07490637 | 318,5033 | 57—60 318,5033 | 19110,198 | 3,78246222

11700 14418000 1 4252,019 191579,73
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Por ora a andlise foi feita para os casos em que k = 1. No entanto, os cdodigos
recentes estabelecem que para estruturas com periodos de vibragcdo longos seja
considerado um valor de k = 2. Desde a (2.26) chega-se na (8.41) que mune da

informacéo requerida na determinacao do deslocamento na (8.42).

FMC = . (3-191579.73KNm — 2 - 60m - 4252.019KN) — FMC = 1074.9485KN
60m

6 KN
PHE = s+ [60m - 4252.019KN — 191579.73KNm] - i = 105.90235 "~

(8.41)

1-105.90235 5 1
V10r,(2) = -z% ——————-| 1074.9485KN +

120-50.7-10°KN-m2-60m 6:50.7-106KN-m?2 2

105.90235%-60"1)
1.0-60m

5 105.902352 ,
z2+—————11074.9485KN + ——=2-60m |-z —
2:50.7106KN-m?2 3

2.90111631-10710 1.3977709-10~° 1.88893464-1073

LS L g2 (8.42)

m* m?2 m

V1.0Fy (z) =

Uma grafica que represente todos esses deslocamentos € dada na (Figura 67) e um

resumo feito na (8.43).

Vwory (M) VS Z(M)

1900ral

1900ral B A

1900ral /
~— 1900ral
é —=s— <NEHRP-88 (k=1)
N 1900ral

UBC-85/97 (k=1)
1900ral
—o— NBR-88 (k=2)
1900ral -
1900ra| L ] T T T T 1
1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral
V1ory (M)

Figura 67. Comparagdo dos deslocamentos devidos ao carregamento de 1.0 - F,, segundo 3 normativas.
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Um resumo das trés expressodes obtidas para os deslocamentos é dado na (8.43).

3.4857059:1071° 1.3977709-10~° 1.7630751-1073
( V1.0ry(2) =T'ZS— 2 -z° + - - z°
2.9047551-10710 - 13977709-107° 3  1.8885606:1073 5
V1.0Fy (z) = — T Z + ——'Z (8.43)
2.90111631-1071° o 1.3977709107° 3 1.8889346410°3
v Z)=———F+2> — -z + "z
1.0Fy( ) m4 m2 m

8.1.5.2.1 Esforcos originados pelo deslocamento v

No caso de deslocamento paralelo ao eixo y sdo de interesse 0s grupos de muros
alinhados com o deslocamento. Pelo tanto, os muros que vao ser analisados séo 0s

grupos | e Ill segundo a (Figura 68).

i.-
|
|
1
|
|
:

i

ﬂ.l-l I 1,8 e 28 o
V//W{.ﬂ o ; -T"' """"" ;
g ol f e
| ~ Y ate — 4
. 7T L
2 He m_-,_ w0 | i@
| ’ [ L 7
| el o et 7
i | 7
v f 78 l ety /
j--.. ...... E.',, 22 --1*?-| ® TM- |
| —— - — .

Figura 68. Destaque para elementos que serdo considerados na analise para carregamento segundo 0 €ixo y no
exemplo 1.

Para comecar a determinacdo dos esforcos originarios do deslocamento v é
necessario contar com derivadas superiores das fun¢gdes deslocamento. Assim, com
intuito de achar os momentos fletores é preciso contar com as segundas derivadas e

aguela é a razdo da (8.44).

-9 -5 -3
(1 _ 6.9714118107° 3 838662541075 3.5261502:10

Vi'ory(2) = —— ' Z + —

5.8095102:10~° 8.3866254-1075 3.7771212-1073

iz _ I . - -
V1.0Fy(Z) = " Z 7 z+ — (8.44)

" _5.8022326:107° 3 8.3866254:1075 3.7778692:1073

V1.0Fy (z) = — s T2 Z + —
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8.1.5.2.1.1 Momentos fletores nos muros

No caso de deslocamento v, 0S momentos nOS mMuros acontecem com respeito ao
eixo x. Portanto, para determinar as fungcdes momento fletor para cada grupo de
muros, se faz imprescindivel o emprego dos momentos de inércia calculados com

respeito aquele eixo. I,; = 0.450m*, I;; = 0.002m*, I,;;; = 2.083m*.

Para o primeiro grupo de muros as expressdes para 0s momentos sdo dadas nas
(8.45), (8.46), (8.47).

rn KN rn
My (z) =E - I, Ul.opy(Z)—’ M, (z) = 107 o 0.450m* - 171.01!~"y(Z) - My (2) =

6.9714118-107° 43

8.3866254-1075 3.5261502-1073
"Z+ - xI(Z) =

4500000KN - m?2 - (

m# m2 m

SRET2 R 2% — 377.39814KN - z + 15867.676KNm (8.45)
144 KN n

My (z) =E - I, Ul.opy(Z)—’ M, (z) = 107 o 0.450m* - 171.01!~"y(Z) - My (2) =

5.8095102-107° 8.3866254-1075 3.7771212-1073
4500000KN - m? - (—4 - z3 > “Z+ )—> x,(z) =
m m m

0.0261427 KN
m?2

z3 —377.39814KN - z + 16997.045KNm (8.46)

7 KN
m?2

My (z) =E -1, Uﬂopy(z)—’ M, (2) = 10 +0.450m* - v{{OFy(Z) e My (2) =

5.8022326:107° 3  8.3866254:107° 3.7778692-1073
— % Z 2 "z + —M,;(2) =
m m m

4500000KN - m?2 - (

0.02611 KN
m2

z3 —377.39814KN - z + 17000.411KNm (8.47)

Aquelas sdo representadas de duas formas. Nas (Figura 69) e na (Tabela 19).



158

Mxi (KNm) vs z(m)

~
1900ral
é \ —=a— <NEHRP-88
~N —1900rat—
, N, UBC-85/97
: \ —+— NBR-88 (k=2)

%A

1900ral 1913ral 1927ral 1941ral 1954ral
Mxi (KNm)

Figura 69. Momentos no primeiro grupo de muros originados por um deslocamento v.

Tabela 19. Momentos fletores atuantes no grupo | de muros por causa do deslocamento V1.0F,-

<NEHRP-88(k =1) | UBC-85/97(k = 1) NBR-88(k = 2)

z(m) M,; (KNm) M,; (KNm) M,; (KNm)
0 15867,70464 16997,06856 17004,11828
3 14736,35725 15865,58001 15872,62884
6 13610,09201 14738,32657 14745,36923
9 12493,99103 13619,54335 13626,56927
12 11393,13647 12513,46549 12520,4588
15 10312,61046 11424,32808 11431,26764
18 9257,495143 10356,36624 10363,22561
21 8232,872648 9313,815092 9320,562548
24 7243,825116 8300,909748 8307,508279
27 6295,434686 7321,885321 7328,292628
30 5392,783494 6380,976927 6387,145425
33 4540,953679 5482,419679 5488,296496
36 3745,027378 4630,448694 4635,975668
39 3010,086729 3829,299085 3834,41277
42 2341,213869 3083,205967 3087,837628
45 1743,490937 2396,404455 2400,48007
48 1222,000069 1773,129664 1776,569923
51 781,8234043 1217,616708 1220,337016
54 428,0430792 734,1007023 736,0111744
57 165,7412319 326,8167614 327,8222266
60 1,95156E-12 -1,95156E-12 1,95156E-12

0s momentos fletores no terceiro grupo de muros.

Para encerrar o relativo com momentos fletores, as (8.48), (8.49) e (8.50) definem
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n KN 12}
My (z) = Epy - Iy - V1.0Fy(Z)—’ My (2) = 107@ +2.083m* - 171.0Fy(Z) — My (2) =

6.9714118-10~° 8.3866254-1075 3.5261502:1073
20830000KN - m? - ( -z + )—> i (2) =
2102 KN . 23 — 1746.9341KN - z + 73449.709KNm (8.48)

m?2

144 KN 14
My (z) = Epy - Iy - v1.0Fy(Z)—’ My (2) = 107;' 2.083m* - vl.OFy(Z) — My (2) =

5.8095102-107° 8.3866254-1075 3.7771212-1073
20830000KN - m? - ( 210 g3 10 )M (2) =
m m m

0.1210121KN
m2

73 — 1746.9341KN - z + 78677.435KNm (8.49)

144 KN n
My (z) = Epyy - Iy - v1.0Fy(Z)—’ My (2) = 107F' 2.083m* - vl.OFy(Z) — My (2) =

5.8022326:107° 3 8.3866254:1075 3.7778692-1073 _
m4 A m2 z+ m - xII(Z) -

20830000KN - m? - (

0.1208605 KN
m?2

z3 —1746.9341KN - z + 78693.015KNm (8.50)

A (Figura 70) exprime um resumo das trés expressdes achadas nas (8.48), (8.49) e
(8.50). Também, a (Tabela 20), é uma forma diferente de apresentar a informacao

relativa aos momentos no terceiro grupo de muros sob deslocamento v.

Mxin (KNm) vs z(m)

S \ —=—<NEHRP-88
N UBC-85/97
JU. \ ——NBR-88 (k=2)

ra \-\‘
900 sl
J00rat

T T T -y 1

1900ral 1954ral 2009ral 2064ral 2119ral 2173ral
Mxii (KNm)

Figura 70. Momentos no terceiro grupo de muros originados por um deslocamento v.
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Tabela 20. Momentos fletores atuantes no grupo Il de muros por causa do deslocamento V1.0F,-

<NEHRP-88(k =1) | UBC-85/97(k=1) NBR-88(k = 2)
z(m) M, (KNm) M, (KNm) M, (KNm)
0 73449,8417 78677,54182 78710,17415
3 68212,96036 73440,00701 73472,63527
6 62999,60367 68222,07608 68254,67578
9 57833,29627 63043,3529 63075,8751
12 52737,56283 57923,44135 57955,81262
15 47735,92799 52881,94529 52914,06775
18 42851,91641 47938,46862 47970,21988
21 38109,05272 43112,61519 43143,84842
24 33530,86159 38423,9889 38454,53277
27 29140,86767 33892,19361 33921,85232
30 24962,5956 29536,8332 29565,38649
33 21019,57003 25377,51154 25404,71467
36 17335,31562 21433,83251 21459,41626
39 13933,35701 17725,39998 17749,07067
42 10837,21887 14271,81784 14293,25729
45 8070,425826 11092,68995 11111,55552
48 5656,502544 8207,620199 8223,544779
51 3618,973669 5636,212451 5648,804453
54 1981,363853 3398,070584 3406,913947
57 767,1977468 1512,798476 1517,452662
60 9,03357E-12 -9,03357E-12 9,03357E-12

8.1.5.2.1.2 Esforcos cisalhantes

Com ajuda da (8.33) sdo determinados os esforcos de cisalhamento atuantes

segundo y, que sao produto de um deslocamento v.

A (8.51) é uma funcdo dependente de z para os esforcos de cisalhamento no
primeiro grupo de muros. A (Figura 71) € uma forma gréfica de representar a

informacé&o contida nessa expressao e que tabelada na (Tabela 21).

(Vyr = —=2572KN - 2% + 377.39814KN
m
{V = 207828 g N - 22 + 377.39814KN (8.51)
yI m2
Vv, = — 28 kN . 22 4 377.39814KN

ylI = m2
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1900ral
1900ral
1900ral

“="1900ral

S

< 1900ral

1900ral
1900ral
1900ral

1900ral

Vyi (KN) vs z(m)

—— NBR-88 (k=2)

1900ral  1900ral

Vyi (KN)

1900ral

1901ral

—=—<NEHRP-88
UBC-85/97

Figura 71. Esforcos de cisalhamento nos muros 1 e 2 originarios do deslocamento v.

Tabela 21. Esfor¢os cisalhantes atuantes no grupo | de muros por causa do deslocamento V10F,-

<NEHRP-88(k =1) | UBC-85/97(k = 1) NBR-88(k = 2)
z(m) Vyr (KN) Vyr (KN) Vyr (KN)
0 377,39814 377,39814 377,39814
3 376,5511149 376,6922871 376,69317
6 374,0100396 374,5747284 374,57826
9 369,7749141 371,0454639 371,05341
12 363,8457384 366,1044936 366,11862
15 356,2225125 359,7518175 359,77389
18 346,9052364 351,9874356 352,01922
21 335,8939101 342,8113479 342,85461
24 323,1885336 332,2235544 332,28006
27 308,7891069 320,2240551 320,29557
30 292,69563 306,81285 306,90114
33 274,9081029 291,9899391 292,09677
36 255,4265256 275,7553224 275,88246
39 234,2508981 258,1089999 258,25821
42 211,3812204 239,0509716 239,22402
45 186,8174925 218,5812375 218,77989
48 160,5597144 196,6997976 196,92582
51 132,6078861 173,4066519 173,66181
54 102,9620076 148,7018004 148,98786
57 71,6220789 122,5852431 122,90397
60 38,5881 95,05698 95,41014

A (8.52) contém as funcdes de esforcos cisalhantes nos muros 5, 6 que séo

representadas nas (Figura 72) e na (Tabela 22).
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0.4356435

Vyir = —=——>—KN - 2% + 1746.9341KN
Vyir = — 72 KN - 22 + 1746.9341KN (8.52)
\Vyir = =252 KN - 22 + 1746.9341KN
Vymvs (KN) z(m)
1900ral
1900ral
1900ral
‘= 1900ral
é —#—<NEHRP-88
N~ 1900ral
UBC-85/97
1900ral
—o— NBR-88 (k=2)
1900ral
1900ral T T T 1
1900ral  1901ral 1902ral 1904ral 1905ral
Vyiii (KN)
Figura 72. Esforgos de cisalhamento nos muros 5 e 6 originarios do deslocamento v.
Tabela 22. Esforgos cisalhantes atuantes no grupo Il de muros por causa do deslocamento v o,
<NEHRP-88(k = 1) UBC-85/97(k = 1) NBR-88(k = 2)
z(m) Vi (KN) Vi (KN) Vi (KN)
0 1746,9341 1746,931 1746,931
3 1743,013309 1743,663673 1743,667767
6 1731,250934 1733,861693 1733,878066
9 1711,646977 1717,52506 1717,561899
12 1684,201436 1694,653773 1694,719264
15 1648,914313 1665,247833 1665,350163
18 1605,785606 1629,307239 1629,454594
21 1554,815317 1586,831992 1587,032559
24 1496,003444 1537,822091 1538,084056
27 1429,349989 1482,277537 1482,609087
30 1354,85495 1420,19833 1420,60765
33 1272,518329 1351,584469 1352,079747
36 1182,340124 1276,435955 1277,025376
39 1084,320337 1194,752788 1195,444539
42 978,458966 1106,534967 1107,337234
45 864,7560125 1011,782493 1012,703463
48 743,211476 910,4953648 911,543224
51 613,8253565 802,6735837 803,8565185
54 476,597654 688,3171492 689,643346
57 331,5283685 567,4260613 568,9037065
60 178,6175 440,00032 1746,931
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8.2 EXEMPLO 2. EDIFICIO CONSTITUIDO SO POR MUROS (1)

A (Figura 73) mostra o segundo dos exemplos que apresenta estrutura em ME. No
fundo a disposicao e as dimensdes dos muros nos edificios dos exemplos 1 e 2 sé@o
as mesmas mostrando uma falta de rigidez para o sismo atuando segundo a direcéo
x. Devido ao fato de que a estrutura é verdadeiramente assimétrica vao se

determinar os deslocamentos atrelados ao giro.

—
Mofa: Todos
05 muros fam

20 cm de
EEpESSUrE

o)

o ol e

M

=

o

5m 7 5m 1

Figura 73. Edificio exemplo 2

8.2.1 Especificacdes

P P . . t t KN
O modulo elastico é assumido como E = 1006m—2 = 106? = 107% constante para

toda a estrutura. O edificio é formado por 20 andares com pé direito de andar de 3m

constante na elevacéao.

A carga permanente decorrente de peso proprio € CP = 1% = 10K—A2' uniforme em
m m

cada andar.

8.2.2 Centro de massa do conjunto
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Devido a assimetria em planta que a estrutura mostra, é preciso determinar o centro
de massa CM dela visando achar a discrepancia com o centro de rigidezes CR. Na
(Tabela 22) é resumido o processo de obtencdo do CM levando em consideragao

gue a origem é tomada na metade do muro 1.

Tabela 23. Determinacdo do CM para a planta edificio do exemplo 2.

Elementoi | A;(m?) x;(m) y;(m) A;-x;(m3®) | A;-y;(m3)
I 25 2.5 2.5 62.5 62.5
[l 25 7.5 7.5 187.5 187.5
11 25 7.5 2.5 187.5 62.5
Z 1 75 437.5 3125

As (8.53) exprimem a posicao do centroide ou centro de massa da planta de andar.

_ S AX; S Ea = 437.5m3
Y 4 CM ™ 75mz2
_ YAy _ _ 3125m3 _
Yem = S A, > Yem =7 7 Yem = 4.167m
1A

- Xcy = 5.833m
(8.53)

8.2.3 Determinacgé&o da posicao do centro de rigidezes

Com o emprego das (3.4), (3.5) é determinado o centro de rigidezes que fica

expresso nas (8.54) e (8.55).

t
x _ lellylxl _ Iyl'x1+1y2'x2+Iy3'x3+1y4'X4_+Iy5'xS+Iy6'x6 N
cr — t A cer —
Zi=11yi Iy1+1y2+1y3+1y4+1y5+1y6
(0.003m*-0m+0.003m*-5m+2:0.45m*-(10m—1.50m)+0.002m*-10m+0.002m*-5m)
cr = 2 2 2 Xer =
(2:0.003m*+2:0.45m*+2:0.002m*)
8.456044m (8.54)
t
Yop = Yi=1lxi'Vi —y,, = L1 Y1+l Y2 +Ix3 Y3+ xaYatlys Vs +ixe Ve N
cr Zf:l Iyi cr D1+ + 3+ s+ x5 +ixe
_ (2.083m*2.50m+2.083m*-7.5m+0.002m*-10m+0.002m*-5m+2-0.45m*-2.5m) _
cr (2-2.083m4*+2-0.002m*+2:0.45m*) Yer
4.558185m (8.55)
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A (Figura 74) exprime um resumo dos resultados anteriormente obtidos nas (8.53),

(8.54) e (8.55). Dela séo achadas as excentricidades totais er, € er, na (8.56).

Nota: Todos
0= muros tem

20 cm de
ESPESEUNE

4.16fm

oo
O

Ao

s L
e B

0
] 5m | om |

Figura 74. Posicao dos centro de massas e rigidez para o edificio do exemplo 2.

{eTx = |xor — Xeml + exaccidentar (8.56)
ery = chr - yCMI + €yqaccidental '

E substituindo valores nelas se chega nas (8.57).

{eTx = |8.456m — 5.833m| + 0.075 * 10m - ey, = 3.373m (8.57)

ery = [4.558m — 4.167m| + 0.075 * 10m - e, = 1.141m

8.2.4 Determinacédo dos coeficientes de rigidez J,,,,

As coordenadas do centro de massa (CM) ja foram obtidas na (8.53) como: x.y =
5.83m e y.y = 4.17m. Conhecida a sua posicdo possibilita-se a obtencdo dos

valores c,,; da (Tabela 24).
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Tabela 24. Resumo propriedades geométricas exemplo 2.

MURO i | Dimensdes L Ly, Ay by Cwi
(m) (m*) (m*)
1] 02x5 2.083 0.003 A by, Cw1
= c0s90° = sen90° = 5.83m
=0 =1 —0.00m
= 5.83m
2 | 0.2x5 2.083 0.003 Ay by,» Cw2
= c0s90° = sen90° = 5.83m
=0 =1 —5.00m
= 0.83m
3— 3x0.2 0.002 0.450 A3 by,3 Cw3
= cos0° = sen0° =4.17m
=1 =0 —10.00m
= —-5.83m
4— 3x0.2 0.002 0.450 Aya by Cwa
= cos0° = sen0° =4.17m
=1 =0 —5.00m
=—-0.83m
5 | 02x3 0.450 0.002 Qs by s Cws
= c0s90° = sen90° = 5.83m
=0 =1 —10.00m
=—417m
6 | 02x3 0.450 0.002 Aye bwe Cwe
= c0s90° = sen90° = 5.83m
=0 =1 —5.00m
= 0.83m

Segundo a (4.31) o valor do termo J,, da matriz |J| € dado na (8.58) a partir os

valores contidos na tabela anterior.

_— NW:6 ] . - _— - ] - . ] . .
]aa—zi:1 Ewi Iywi Ay * Qi 9]aa_Ewi [Iywl awi aw1+1yw2 Ay aw2+1yw3 aws

KN
Az + Lywa " Qya * Ay + Lyws * Qs " Aws + lyye * Ay awé] 2 Jaa = 107_ [2 0.003m*- 0-
0+2-0450m*-1-1+2-0.002m*- 0 0] Juq = 9 - 10°KN - m?
(8.58)

No caso de J,, € necessario considerar as colunas de a,,; € b,,; como na (8.59).

N,,=6
]ab=EiW1 Ewi"ywi'awi' wi 2 Jap = wi'[ wl'awl'bwl+1yw2'awz'bw2+1yw3'aw3'

KN
bw3 + Iyw4 QAwa bw4 + IywS QAws - bw5 + Iyw6 Awe bwé] 9]ab - 107 [2 0.003m*-0-
1+2-0450m*-1-042-0.002m* 0 1] Jop =0 = Jpq (8.59)

Na (8.60) considerando deslocamentos linear e rotacional como u e ¢ misturados

entre sim.
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Jac = Zli\’:W:G Eyi- Iywi "QyiCwi 2 Jap = Ewi [Iywl "Ay1 Cwp t+ IyWZ "Ayo " Cyp T+ Iyw3 "Ays
KN

Cws t lywa " Awa " Cwa + Iyws " Qws " Cys + Lywe * Ay - CW6] 2 Jac = 107ﬁ' [00031’714 "0

5.83m + 0.003m*- 0 - (0.83m) + 0.450m*- 1 (—5.83m) + 0.450m*- 1 (—0.83m) +

0.002m* - 0+ (—4.17m) + 0.002m* - 0 - (0.83m)]-> Jue = —29.97 - 105KNM3 = J,

(8.60)

Nas (8.61) e (8.62) o primeiro indice € “b” e pelo tanto, estdo determinados os
efeitos correspondentes ao deslocamento segundo a direcdo definida por v. Para
(8.61) a coluna de b,,; na (Tabela 24) é multiplicada por sim mesma. Para a (8.62)

sdo misturados os efeitos das colunas b,,; com a c,,;.

Ibp = EIi\I:W1=6 Ewi * Lewi - bwi ' bwi > Job = Ewi - [wal ' bwl ’ bwl + Ly 'bwz ' be + Lews bw3 '
bw3 + Lews bw4- ' bw4- + Lews - bw5 : bw5 + Loye - bw6 ' bw6]9]bb = 107% ) [2 ) 04507714 1-1+
2-0.002m*-0-0+2-2.083m*-1- 1] - Jpp = 50.66 - 10°KN - m? (8.61)

Jbe = Zliv=wl=6 Eywi* Lewi * bwi “Cwi 2 Jap = Ewi - [wal ! bwl “Cw1 F Loz be “Cywo + Lews - bw3 '
KN

Cw3 T Lywa - bw4 “Cwa + Lews - bw5 “Cws + Lwe - bw6 ' Cw6] 9]bc = 107m' [2.0837714 1

5.83m + 2.083m*- 1-(0.83m) + 0.002m*- 0 (—=5.83m) + 0.002m*- 0 - (—0.83m) +

0.45m*-1-(—4.17m) + 0.45m* - 1- (0.83m)|> J,. = 12.36978 - 10’KNm3 =],  (8.62)

A grandeza J.. é obtida da consideracdo da coluna c,; em duas oportunidades de
onde decorre um exponente quadratico na dimenséo atrelada ao comprimento na
(8.63).

Jee = Z?,:W;G Eyi- Ipwi "Cwi " Cwi = Jec = Ewi - [Ipwl "Cw1 " Cw1 T IpWZ "Cw2 " Cwz T Ipw3 )
KN

Cwz " Cw3 T Ipw4 "Cyws " Cya Tt IPWS "Cys " Cys T+ Ipw6 "Cwe * CW6] = Jec = 107?'

[2.086m* - (5.83m)? + 2.086m* - (0.83m)? + 0.452m* - (—=5.83m)? + 0.452m* -

(—0.83m)? + 0.452m* - (—=4.17m)? + 0.452m* - (0.83m)?] — Joe = 96.1834 - 10’KNm*

(8.63)
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8.2.5 Propriedades Dinamicas

Os periodos de vibracdo segundo as direcbes x, y permitem definir a grandeza
chamada de S, conhecida como aceleracdo espectral e que deve ter valores
diferentes nas duas dire¢cdes porque os periodos de vibragdo segundo elas sao
diferentes. Com a (8.7) € determinada a massa distribuida na elevagdo segundo a

(8.64) e na (8.65) séo achados os dois periodos de vibracéo para a estrutura

Wpavimento __ CP'A
gh gh
103Kgm (8.64)
10—$2—3-5m-5m '
m2 — Kg

pravimentozm'h'g=CP'A - m=

m=
105-3m
N

Os periodos fundamentais de vibracdo sdo entdo expressos nas (8.64) com ajuda da

expressao proposta (6.23).

( T =1.6759 (72483 H2. /lﬁ
Kg
_ 16759 2. 25000~ _
) Ty =—75—(60m) 1o KT Ty = 10.0554s (8.65)
Kg
1.6759 25000~
kTw =z (60m)? - m - Ty, =4.2365918s

8.2.6. Anélise Sismica

No caso de longos periodos a terceira linha da (2.4) define a aceleracdo espectral S,

como % apartir da (8.66), na qual azs0 = F, - a4

FyFgrags 1.7-1.2:0.15'10
(S, (T) = # > Squ(T) = =222 o 50, (T) = 03043141
Csx — 0.304'2.15-10 5 Csx —0.114
) (8.66)

1.7-1.2:0.15-10

223659018 Say(T) = (0.7222787

FyFgrags
Say(T) = # - Say(T) =

\ Csy — 0.72227217-0.15-10 5 Csy = 0271
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Parece que o “castigo” para a estrutura dada sua irregularidade fosse uma reducao
nos carregamentos originarios de longos periodos. No entanto, carece de logica
pensar daquele jeito porque a irregularidade quase sempre € um fato nocivo. Por
exemplo, é claro que a resposta esperada para duas estruturas com iguais periodos
fundamentais de vibrac&o, porém uma delas com irregularidade em planta deve ser
substancialmente diferente para aquela irregular como estabelecem (SHAFEI,
ALIREZAEI 2014). Alias, Varadharajan.et al. (2015) afirmam que os cdédigos
propdem expressées que sao quase sempre funcdo da altura do prédio e apontam
gue um caminho mais racional de analise seja o emprego de um parametro
chamado indice de irregularidade no processo de calculo que determina o periodo
de vibrac&o. E claro que por enquanto esse proceder de ndo modificar o periodo em
funcdo da irregularidade é valido. Contudo, ndo ha de permanecer por muito tempo.
Um ponto de partida pode ser a analise modal onde é possivel contar com as
excentricidades da planta do pavimento na determinacdo de matrizes de massa ou

rigidez.

Com aqueles valores de Cs, € C,, sdo obtidos os cisalhamentos na base do préedio

segundo cada uma das direcBes principais e também é feita a correspondente

distribuicdo de forca sismica na elevacdo como nas (Tabela 25) e (Tabela 26).

Para antes da NEHRP-88 a (2.25) expressa como na (8.67) define as grandezas
importantes no médio continuo. Forca no topo e carregamento maximo distribuido

em altura partindo desde a (Tabela 25).

FMC =0.1-2002.7672KN + % (3-80210.825KNm — 2 - 60m - 2002.7672KN) —» FM¢ = 204.78289KN

pMC — (60;)2 -0.90 - [60m - 2002.7672KN — 80210.825KNm] — pMC¢ = 59.932811%

(8.67)
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Tabela 25. Tabela apresentando a analise sismica segundo o sentido x para o exemplo 2 no caso em que
(k = 1). Normatividade anterior ao NEHRP-88 e a UBC-85/97.

n
Cvi Z F;(KN) | F;
z(m) | Wi(KN) | Wihi(KNm) | <88 F; (KN) =) ~h; (KNm))
nivel

0
3 750 2250 0,005 | 10,013836 0->3 2002,7672 | 30,041508
6 750 4500 0,01 | 20,027672 | 3—6 1992,7533 | 120,16603
9 750 6750 0,015 | 30,041508 | 6—9 1972,7257 | 270,37357
12 750 9000 0,02 | 40,055343 | 9—12 | 1942,6842 | 480,66412
15 750 11250 0,025 | 50,069179 | 12—15 | 1902,6288 | 751,03769
18 750 13500 0,03 | 60,083015 | 15—18 | 1852,5596 | 1081,4943
21 750 15750 0,035 | 70,096851 | 18—21 | 1792,4766 | 1472,0339
24 750 18000 0,04 |80,110687 | 21—24 | 1722,3798 | 1922,6565
27 750 20250 0,045 |90,124523 | 24—-27 | 1642,2691 | 2433,3621
30 750 22500 0,05 |100,13836 | 27—30 | 1552,1446 | 3004,1508
33 750 24750 0,055 | 110,15219 | 30—33 | 1452,0062 | 3635,0224
36 750 27000 0,06 |120,16603 | 33—36 | 1341,854 | 4325,9771
39 750 29250 0,065 | 130,17987 | 36—39 | 1221,688 | 5077,0148
42 750 31500 0,07 140,1937 | 39—42 | 1091,5081 | 5888,1355
45 750 33750 0,075 | 150,20754 | 42—45 | 951,31441 | 6759,3392
48 750 36000 0,08 | 160,22137 | 45—48 | 801,10687 | 7690,6259
51 750 38250 0,085 | 170,23521 | 48—51 | 640,88549 | 8681,9957
54 750 40500 0,09 | 180,24905 | 51—54 | 470,65028 | 9733,4484
57 750 42750 0,095 | 190,26288 | 54—57 | 290,40124 | 10844,984
60 375 22500 0,05 |100,13836 | 57—60 | 100,13836 | 6008,3015
14625 450000 1 2002,7672 80210,825

Para UBC-85/97 é necessario contar com o periodo de vibracdo segundo x nesse
caso e também com a forca de cisalhamento na base do prédio. E importante
enfatizar que aquela normativa estabelece o limite do 25% da forca cisalhante na

base como forga no topo.

Assim, a (8.68) e a (8.69) definem as forgcas no topo e distribuida segundo aquela

norma primeiro e logo os valores equivalentes para médio continuo.

F,=22.7, -V, <025V —F, =22.10.0554s - 2002.767KN < 0.25 -
S S

2002.767KN —F, = 1409.704KN < 500.692KN (8.68)

Assim, empregar F; = 500.692KN = 0.25 - V3.



171

6

pii¢ = -0.75 - [60m - 2002.7672KN — 80210.825KNm] — pdl¢ = 49.944009%

~ (60m)2

{Fg‘,’gc = 0.25-2002.7672KN + %- (3:80210.825KNm — 2 - 60m - 2002.7672KN) — FM¢ = 504.44694KN

(8.69)

As grandezas necessarias para serem processadas no MC para 0 caso em que
k = 2 sao definidas na (8.70).

FMC¢ = ﬁ- 90237.03765KNm — 2 - 2002.76717KN —» FM¢ = 506.32845KN

6

pdt = Gom? [60m - 2002.7617KN — 90237.03765KNm] — pHI¢ = 49.881108KNm

(8.70)




Tabela 26. Tabela apresentando a analise sismica segundo o sentido x para o exemplo 2 no caso em que (k = 2). Normatividade anterior ao NEHRP-88 e a UBC-85/97.

n
w, > Fi(KN)
z(m) | W(KN)| - hi(KNm?) Cvi F; (KN) = F; - h; (KNm))
nivel

0
3 750 6750 0,000374532 | 0,750100064 0->3 2002,76717 2,250300191
6 750 27000 0,001498127 | 3,000400255 3—06 2002,01707 18,00240153
9 750 60750 0,003370787 | 6,750900573 6—9 1999,01667 60,75810515
12 750 108000 0,005992509 | 12,00160102 912 1992,265769 144,0192122
15 750 168750 0,009363296 | 18,75250159 12—15 1980,264168 281,2875239
18 750 243000 0,013483146 | 27,00360229 15—18 1961,511666 486,0648412
21 750 330750 0,01835206 | 36,75490312 18—21 1934,508064 771,8529655
24 750 432000 0,023970037 | 48,00640407 21524 1897,753161 1152,153698
27 750 546750 0,030337079 | 60,75810515 2427 1849,746757 1640,468839
30 750 675000 0,037453184 | 75,01000636 27—30 1788,988652 2250,300191
33 750 816750 0,045318352 90,7621077 30—33 1713,978645 2995,149554
36 750 972000 0,053932584 | 108,0144092 33—-36 1623,216538 3888,51873
39 750 1140750 0,06329588 | 126,7669108 36—39 1515,202129 4943,909519
42 750 1323000 0,07340824 | 147,0196125 3942 1388,435218 6174,823724
45 750 1518750 0,084269663 | 168,7725143 4245 1241,415605 7594,763144
48 750 1728000 0,09588015 | 192,0256163 4548 1072,643091 9217,229582
51 750 1950750 0,1082397 | 216,7789184 48—51 880,6174747 11055,72484
54 750 2187000 0,121348315 | 243,0324206 51554 663,8385563 13123,75071
57 750 2436750 0,135205993 270,786123 5457 420,8061357 15434,80901
60 375 1350000 0,074906367 | 150,0200127 57—60 150,0200127 9001,200764
14625 18022500 1 2002,76717 90237,03765

172
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8.2.6 Solucéo do sistema de equacdes diferenciais

A (7.4) ainda descreve o problema porque s6 ha muros como sistema de resisténcia
ao carregamento lateral. No entanto a matriz [J] ja ndo é diagonal. O sistema entdo
€ expresso na (8.71). Na mesma equacao € considerada a resposta de qualquer
sistema de equacdes que é de amplia divulgacao.

{—m-mﬂ=vaUA 8.71)

01" = -0t v(@) - [Ly]

A (8.71) escrita com ajuda da (7.2) que expressa a V(z) fica com a forma definida na
(8.72).

Para o primeiro dos casos considerando o 30% do carregamento em x, as

a
componentes do vetor [b
Cc

sdo dadas como: a = 1.0, b = 0.0, c = —4.167m. @]

valor de ¢ é obtido de uma subtracao feita entre a origem de coordenadas e o
ponto de aplicacdo do carregamento sismico, é dizer, o CM. Assim, ¢ = 0.000m —
4.167m — c = —4.167m. O sinal negativo na terceira componente € devido ao fato
de que o momento produzido pela for¢a lateral atuando no CM da laje e segundo o
sentido positivo das x, produz um momento contrario com o sentido adotado como

positivo para o eixo z que € suposto saindo do plano do papel.

O sistema geral é exprimido na (8.72)

nr

]aa 0 ]ac u a
=[O0 Jon ||V =V()|b| -

Jea Jeb Jecl 1@ c

9-10°KN - m?* 0 ~29.97 - 10°KNm3 | [u"" e

B 0 50.66 - 10°KN -m?  12.3698-10'KNm?3 |- v‘ ={F{WC+’;-+H.

—29.97 - 10°KNm® 12.3698-10’KNm® 961.834 - 10°KNm*l l¢""

1.00
((60m)? — 24} | 0.00 (8.72)
~4.167m
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Que vai ser rescrita como na (8.73) que € obtida fatorando a primeira componente

da matriz |J| e operando algebricamente no segundo lado da igualdade (8.72).

s

1 0 —3.33m u _
" 107° pa¢ 2 2 MC
0 56280  13.7442m |- v | = o[- (22 — 3600m?) — FY€]-
ol T orNm2 l2H
[—3.33m 13.7442m 106.870m?] o
1.00
0.00 (8.73)
—4.167m

Além disso, conhecendo que a inversa da matriz obtida na fatorizacdo anterior é

dada como na (8.74).

1.1782349 —0.1306905 2233°2%7
~0.1306906 02734833 == (8.74)
0.053524 _ 0.0392464 0.0160732
m m m?2

Que aplicada a (8.73) possibilita o desacoplamento do sistema de equacgles
diferencias segundo a (8.75).

0.1061335-107°
KN-m?2 e
_ 3.6498128-107° . [Po_ . (ZZ _ 3600m2) — FQ’IC] (875)
KN-m?2 2:H
1.4947805-10~°
KN-m3

nr

nr

nr

A solucao geral para o problema descrito na (8.75) é dada pela (7.51) € rescrita na

(8.76) com a mudanca na notacao que fora adotada nesse capitulo.

MC Mc, ) Mc,
WT(Z)=%-zs—g-[F¥C+¥]-Z3+%-[F¥C+¥]-Zz (8.76)

Expressdo na qual C pode assumir qualquer um dos valores do vetor numérico a

direita na (8.75). Assim, quando se objetiva determinar a funcdo deslocamento

0.1061335-107°

associado com x. C = PrYIeCI Quando se deseja a funcdo dos deslocamentos

3.6498128-107°

segundo o eixo y, C = T

. E quando se deseja ter a rotacdo exprimida em
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1.4947805-10°
KN-m3

publicacbes anteriores na EESC, por exemplo; na tese de doutoramento de Laier

termos de z, o valor de C = — E importante ressaltar que em

(1978), w fazia o papel de ¢. Neste caso sO representa um deslocamento

generalizado que pode assumir qualquer variavel u, v, ¢.

8.2.7 Calculo dos deslocamentos

No que segue se determinam os deslocamentos segundo o0s eixos x, y sem levar em

consideragao por enquanto os deslocamentos adicionais vindos da torgao.

8.2.7.1 Deslocamento ug 3.,

O deslocamento u devido a aplicacdo da norma prévia a (NEHRP-88) é exprimido
como na (8.77). Assim mesmo, a (8.78) e a (8.79) expressam funcdes de
deslocamento para os casos de aplicagdo da norma UBC-85/97 e NBR-88

respeitivamente. Nesse caso com (k = 2).

.10—6 10—6
032200 590328110 . 03l 59.9328115-60m
Ugsp. (2) = -7> ——22 - 204.78289KN + — 22— | -
3% 120-60m 6
0.1061335-10° KN
0.3:21202335°0 _6om 59.932811—60m 2.6503662:10710
z3 + KNm - [204.78289KN + —ml 722 s ugap (z2) = —— 0 ——-
2 2fx m*
1.0628035-105 1.3405671-1073
ZS——Z'Z3+—'Z2 (8.77)
m m
10—6 .10—6
0.3-—0'10?{113_3:1210 -49.944009% 5 0.3-—0'10?{113_3:1210 49.944009°%-60m
Ugsp. (2) = AR - | 504.44694KN + —2—— | -
3% 120:60m 6
0.1061335-10° KN
0322023370 6om 49.944009—60m 2.2086385-10710
z3 + KNm - |504.44694KN + —ml 722 s uggp (z) = ———"77——-
2 hx m#*
1.0628035-1075 1.4359803-10~3
u0.3Fx(Z) =
10—6 10—6
O.3_0.1061335 10 '49.881108% O.3_0.1061335 10

z3 +

— KNm? 75— +mz : (506.32845KN +

49.881108%-60m
120-60m



0.1061335:10"6

0.3 KN-m?2

om
-1506.32845 +

2

1.0628005-1075
2 .z34

m?2

m

1.4365759-1073

49.881108%-60m

.Z2

7% — uO.3Fx(Z) =

2.2058569-10710 -
_— Z

m4
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(8.79)

A (8.80) € um resumo das expressfes antes obtidas para os deslocamentos

registradas na (Tabela 27) e graficadas na (Figura 75).

{u0.3Fx
Up.3F, (z) =

Up.3F,

(z) = 2.6503662:10710 45

m2

2208638510710 -
_— Z

m4

(z) = 2.2058569-10710 45

m4

m?2

m2

m2

1.0628035:1075 3
—Z
1.0628035:1075 5
_— Z

1.0628005:1075 5
SR Ly

m

m

m

1.3405671-1073  ,
el SR
1.4359803-1073 72

1.4365759-1073 72

(8.80)

Tabela 27. Deslocamentos originados pelo carregamento lateral oriundo de sismo consistente em 0. 3F,.

NEHRP — 88 UBC — 85/97 NBR —88 (k= 2)
z(m) Ug 35, (M) Ug 35, (M) Ug 35, (M)
0 0 0 0
3 0,011778211 0,012636919 0,012642
6 0,045966821 0,049401353 0,049423
9 0,100853748 0,108579609 0,108628
12 0,174742368 0,188470877 0,188557
15 0,265959242 0,287393668 0,287528
18 0,372861845 0,403692254 0,403885
21 0,493846295 0,53574311 0,536005
24 0,627355081 0,681961353 0,682303
27 0,771884789 0,840807181 0,841238
30 0,925993835 1,010792317 1,011322
33 1,08831019 1,190486446 1,191125
36 1,257539112 1,37852366 1,37928
39 1,432470868 1,573608892 1,574491
42 1,61198847 1,774524361 1,775541
45 1,795075399 1,98013601 1,981294
48 1,980823334 2,18939995 2,190705
51 2,168439883 2,401368895 2,402826
54 2,357256306 2,615198607 2,616812
57 2,546735251 2,830154333 2,831928
60 2,736478476 3,04561725 3,047552
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Uosrx (M) VS z(M)

1900ral

1900ral i

1900ral /
’é\ 1900ral
= —a—<NEHRP-88
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UBC-85/97
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1900ral # T T T )

1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral
Uo.3Fx (m )

Figura 75. Comparagéo dos deslocamentos devidos ao carregamento de 0.3F, segundo 3 normativas para o
segundo exemplo.

8.2.7.1.1 Célculo de esforcos

Assim mesmo a (8.81) contém as segundas derivadas dos deslocamentos dados na

(8.80) que sao precisadas para se obter os momentos fletores.

;»  _ 5300732410™° 5 6.376821:1075 2.6811342:1073
Uozp = 3 2 —— 5 " Zt———
4.417277-107° 6.376821:1075 2.8719606:1073

" _ T . -
| Uozr, =~ 7 Z 2 z+ — (8.81)

/" 4411713810™° 5  6.3768032:1075 2.8731518-1073
ku p =27 — " Z+

0.3'Fy m4 m2

Lembrando que s6 serdo considerados 0s muros cujo plano seja paralelo ao eixo x
na avaliacdo dos esfor¢cos. Momentos ao redor do eixo y e cisalhamentos segundo 0
eixo x conforme com a (Figura 76), da qual € simples de colegir que a estrutura é
carente de rigidez segundo esse sentido de atuacdo do carregamento sismico e que

s6 o segundo grupo de muros sera analisado visando a obtencéo de esforcos.
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Nota: Todos
05 MUros ém
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Figura 76. Destaque para elementos que serdo considerados na andlise para carregamento segundo 0 €ixo x no
exemplo 2.

8.2.7.1.1.1 Momentos fletores

Agrupando os muros como: Grupo | (muros 1,2), Grupo Il (muros 3,4), Grupo lli
(muros 5,6). E conhecendo da (Tabela 24) o valor para 0 momento de inércia com
respeito ao eixo y dos integrantes do segundo grupo I,; = 0.450m* desde a
expressdo fundamental da flexdo s&o obtidos os esforgcos nos elementos
considerados segundo essa dire¢do de analise.

Para o segundo grupo de muros, as expressdes dos momentos de flexao relativa ao
eixo y sao dadas nas (8.82), (8.83), (8.84) e que ficam traduzidas em formato

grafico e tabulado nas (Tabela 28) e na (Figura 77) respectivamente.

" KN 5.3007324-107° 6.376821:1075
My = Ey - Ly -z, — My =10720-0.450m* - (22000 43 837602000
. -3
z+ M) — M,y = 002385322 - 23 — 286.95695KN - z + 12065.104KNm
m m

(8.82)



" KN
My = Eyp Iy ugzp, — Myy =107 5 0.450m* - (

2.8719606-1073

W) - oM

(8.83)

My = Ep - Ly 'u(,)’.3-Fx - yir = 10

2.8731518-1073
+ 20 )
m

(8.84)

M

y

7 KN
m2

£ 0.450m* - (

m4

4417277-107° 4
bl S

44117138-107° 3
.z
m
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6.376821:107°
m2

Z+

mn= 0.0198777% - 73 — 286.95695KN - z + 12923.823KNm

6.3768032:107°
m2

m= 0.0198527% -z3 — 286.95614KN - z + 12929.183KNm

Tabela 28. Momentos fletores no segundo grupo de muros oriundos de um deslocamento ug s, .

< NEHRP — 88 UBC — 85/97 NBR —88 (k= 2)
z(m) My (KNm) My (KNm) My (KNm)
0 12065,104 12923,823 12929,183
3 11204,87719 12063,489 12068,8506
6 10348,51459 11206,375 11211,73434
9 9499,880433 10355,701 10361,05036
12 8662,83893 9514,6883 9520,014786
15 7841,2543 8686,556 8691,843763
18 7038,990762 7874,5246 7879,753426
21 6259,912535 7081,8144 7086,959915
24 5507,883837 6311,6455 6316,679365
27 4786,768886 5567,2381 5572,127914
30 4100,4319 4851,8124 4856,5217
33 3452,737098 4168,5886 4173,07686
36 2847,548699 3520,7868 3525,009531
39 2288,730921 2911,6272 2915,535851
42 1780,147982 2344,3301 2347,871958
45 1325,6641 1822,1157 1825,233988
48 929,1434944 1348,204 1350,838078
51 594,4503832 925,81533 927,9003677
54 325,4489848 558,16985 559,6369928
57 126,0035176 248,48775 249,2640911
60 -0,0218 -0,0108 -0,0022
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My (KNm) vs z(m)
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~1900ral
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Figura 77. Momento no segundo grupo de muros em flexdo com respeito ao eixo y no exemplo 2.

8.2.7.1.1.2 Esforcos cisalhantes

Com auxilio da (8.33) sdo obtidos os esforcos cisalhantes nos muros objeto de
andlise. Assim, a (8.85) define expressdes para os esfor¢cos de cisalhamento para o
segundo grupo apresentadas nas (Figura 78) e (Erro! Fonte de referéncia nao

encontrada.).

(Varr = 00715596 - z2 + 286.95695KN
{Vx,, = —0.0596331- - z2 + 286.95695KN (8.85)
va,, = —0.0595581% - 72 + 286.95614KN
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Figura 78. Esforcos de cisalhamento nos muros 3 e 4 originérios do deslocamento u.
Tabela 29. Esforgos de cisalhamento no segundo grupo de muros oriundos de um deslocamento ug sF, -

< NEHRP — 88 UBC —85/97 NBR — 88 (k = 2)
z(m) Vi1 (KN) V. (KN) V. (KN)
0 286,95695 286,95695 286,95614
3 286,3129136 286,42025 286,4201171
6 284,3808044 284,81016 284,8120484
9 281,1606224 282,12667 282,1319339
12 276,6523676 278,36978 278,3797736
15 270,85604 273,5395 273,5555675
18 263,7716396 267,63583 267,6593156
21 255,3991664 260,65875 260,6910179
24 245,7386204 252,60828 252,6506744
27 234,7900016 243,48442 243,5382851
30 222,55331 233,28716 233,35385
33 209,0285456 222,0165 222,0973691
36 194,2157084 209,67245 209,7688424
39 178,1147984 196,255 196,3682699
42 160,7258156 181,76416 181,8956516
45 142,04876 166,19992 166,3509875
48 122,0836316 149,56229 149,7342776
51 100,8304304 131,85126 132,0455219
54 78,2891564 113,06683 113,2847204
57 54,4598096 93,209008 93,4518731
60 29,34239 72,27779 72,54698

8.2.7.2 Rotagdes ¢ 3.r € Pis.p.




182

A (8.86) define o deslocamento de rotacdo do edificio do exemplo 2 quando

considerada a norma anterior a NEHRP-88. A grandeza ¢gs.r ¢y representa um

deslocamento angular com respeito a origem 0 quando aplicada a carga de 0.3 - F,
no centro de massas do pavimento. Também € definida <P8.3-FXCR como a rotagao
com respeito a origem quando resistida a carga de 0.3 - E, no centro de rigidezes da
planta do andar. Isso é feito porque o interesse na verdade esta em determinar a
rotacdo da laje em torno de um eixo que esta na metade da distancia entre o CM e 0

CR, visando determinar deslocamentos vinculados com torcao.

109 1079
1.4947805-10 _59_932811% 1.4947805-10

0 _ KN-m3 . 5 . KN-m3 .
Po3rcm(rad) = oeom z>+0.3 , [204.78289KN +

1.4947805-10 2

59.932811%.60m 3 v e 59.932811%~.(60m)2 5
+ -z>—0.3 + 204.78289KN - 60m + 3m A

3.7327665-10712 1.4968487-10~7
z° + - 73

1.8880501-1073
—@Q3.rcm(rad) = — py: - - 72 (8.86)

m3 m?2

Pela sua parte, as (8.87) e (8.88) definem a rotagcdo quando empregada a norma
UBC-85/97 e a NBR-88 respectivamente.

14947805107° KN 1494780510
983.p,cm(rad) = — Ko m T 75403 — M. [504.44694KN +

120:60m

-9
1.4947805-10
49.944009%‘60"1 T Y no3

KN 2
49.944009—(60m)
. 23 —-0.3 %’”3 504.44694KN - 60m + - ] - Z2
0 _ 311063881072 1.4968487-1077 2.0224297-107°
—@o3rcu(rad) = — s 5+ — 73 — — - 72 (8.87)

1.4947805-10~ °

9
0 —49.8811085"
KN-m m
120-60m

1.4947805-10

7254+ 0.3 % [506.32845KN +

(p(()).3-FxCM(Tad) =——

9

1.4947805-10”
49.881108%N.60m e 49.881108%Y.(60m)?
— -z3-0.3 K"+ 506.32845KN - 60m + . - 72
0 3106721110712 - 1.4968446:1077 3  2.0232684107°
—)(p03FxCM(Tad) = — oy ~z° + 3 “Zv - 2 A (8.88)

Como resumo, as trés expressdes sdo dadas na (8.89).
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-12 -7 =5
0 _ 3732766510712 o 149684871077 5  1.8880501-1075
Posr,cu(rad) = 5 z"+ 3 z 3 z
-12 -7 =5
0 _ 3110638810712 o 149684871077 5 20224297075
§00.3.FXCM(1‘ad) = 5 + —m3 VA —mz Z (889)
-12 -7 =5
0 _ 310672111072 o 149684461077 5 20232684075
Poz.p,cm(rad) = 5 z7 + 3 z iz z

Essas rotacOes foram determinadas aplicando o carregamento sismico no CM do
pavimento e sdo referidas a origem de coordenadas. No entanto, a rotacdo de
interesse € aquela que acontece entre o binario de forcas aplicadas, uma delas no

CM e a outra no CR.

Por ora fora analisado s6 o primeiro caso. Carga de 0.3 - F, atuando no CM. A (8.90)

define o segundo caso, quando a carga de 0.3 - E, seja aplicada no CR.

nr

1 0 —3.33m u

-6 MC
0 56280  13.7442m |- |v"| = - 2. (22 — 3600m?) — F¥C| -
|—3.33m  13.7442m  106.870m2] lo™
—1.00
0.00 (8.90)
4.558185m

A terceira componente é positiva porque quando a forca lateral atua com esse braco
respeito da origem produz uma rotacao coincidente com o sentido suposto positivo.

Contrério as agulhas do relogio.

A expressao desacoplada é dada na (8.91).

|—1.0380711-10_7

" KNm?
u,,, -5.3556489-107°| [pM¢ MC
v = W * I:ZO_H " (Zz - 3600m2) - Ft ] (891)
nr
2.193402-10~°
KNm3

As (8.92),(8.93) e (8.94) definem os deslocamentos angulares com respeito a origem

de coordenadas para cada norma considerada por ora.
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(:0(()).3-FxCR (rad) =

-9 -9
2.193402-10 KN 2.193402-10
0.3- FS -59.9328117 5 N3 59.932811ﬂ'60m 3
L -z>—03-—*—.1204.78289KN + —2——|-z°> + 0.3 -
120-60m 6 2
-9
2.193402-10 KN 2
3 59.932811—'(607’”) 5.4773645'10_12
— K- 1204.78289KN - 60m + . 7% —>¢Qspcr(rad) = —————-

2.1964368:1077 2.7704755-1073
Z5 _—.Z3 +—'Z2

(8.92)

m3 m2

2.193402:10 7

-9
2.193402-10 KN KN
B 49.944009— —— 49.944009—60m

0 — KNm3 m., 5 _ . KkNm3 . m .

®o3r.cr(rad) = ocom z>—0.3 . [504.44694KN +
2193402107 49.944009%Y.(60m)2
3 : o
z3+0.3 r — 2+ 1504.44694KN - 60m + 3 ] - 72 —@03r.cr(rad) =
4.5644704-10712 2.1964368-1077 2.9676606:107°
‘ 5 81077, 5 4 2967660610°F (8.93)
m m m
10-9 10-9

0 "y ORI s 03 T [50632845

$0.3-FCR (rad) = 12060m z° — U, e : . KN +
-9
KN 219340210 KN 2
49.881108—60m w3 49.881108—(60m)
— -2340.3 ’“‘+ 506.32845KN - 60m + 3 ] - 72
0 _ 4558721810712 o 219643071077 3 | 2.9688914-107°

_)(p0.3-FXCR (rad) = T “ZT — T *Z° + T " Z (894)

Conhecidas as funcdes rotacdo referidas a origem de coordenadas para os dois
casos. Carga no CM e carga nho CR, uma somatoria algébrica de deslocamentos
determina o giro resultante devido ao binario formado pelo carregamento de 0.3 - F,
atuante e resistido. Mesmo que a soma de rotagcdes ndo seja conmutativa, neste
caso € vdlida porque todos eles ficam contidos no mesmo plano. Assim a (8.95)
define o deslocamento rotacional com respeito ao centro de torcdo devido s6 ao

carregamento contido no plano da laje e atuante segundo x.

¢g.T3~Fx = ‘P8.3-Fxc‘R + ‘P8.3-FxCM (8.95)
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Entdo, nas (8.96), sdo definidas expressdes para <pg§_Fx segundo cada uma das

normas levadas em consideracdo. Funcdes que também podem ser obtidas a partir

dos dados da (Tabela 30) e que esquematizadas na (Figura 79).

-12 -7 =5
( cr _ 174459810712 o 069958811077 5 088242541075
| 963, (rad) = 5 z 3 z" + iz z
—-12 -7 =5
T _ 1453831610712 o 069958811077 3 | 09452309107°
4 (Polg.px(rad) == - 5 "z (8.96)

1.4520007-10 12 0.6995861-10~7 0.945623-107°
L(pg’I;’.F (rad) :—'Z5 ——'Z3 ‘|'—'Z2
. X

md 3 2

m m



Tabela 30. Resumo das rotacdes com respeito a origem e o centro de tor¢do devidas ao carregamento de 0.3 - F, no edificio do exemplo 2.
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z(m) < NEHRP — 88 < NEHRP < NEHRP UBC UBC UBC NBR NBR —-88 (k | NBR —88 (k
— 88 — 88 —85/97 —85/97 —85/97 -88(k | =2) =2)
=2)
‘P8.3-Fx cm O ‘P8.3-Fx cr © ‘P(C).Ts-Fx ) (Pg.S-Fx M ‘Pg.s-Fx cr © ‘P(C).Ts-Fx ) ‘Pg.s-Fx M ‘Pg.s-Fx cr O ‘ng-Fx )
(@) (@)
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
3 -0,00016588 0,000243414 7,75298E-05 -0,000177978 0,00026116 8,31822E-05 | -0,000178053 0,000261271 8,32175E-05
6 -0,0006474 0,000949971 0,000302576 -0,000695767 0,00102095 0,000325183 | -0,000696069 0,001021393 0,000325325
9 -0,00142042 0,002084288 0,000663868 -0,001529231 0,002243954 0,000714723 | -0,001529911 0,002244951 0,000715041
12 -0,00246107 0,003611303 0,001150238 -0,002654417 0,003895023 0,001240605 | -0,002655625 0,003896795 0,00124117
15 -0,00374576 0,005496432 0,001750671 -0,004047643 0,005939405 0,001891763 | -0,004049528 0,005942172 0,001892644
18 -0,00525138 0,007705729 0,002454355 -0,005685588 0,008342883 0,002657295 -0,0056883 0,008346864 0,002658564
21 -0,00695533 0,010206047 0,003250733 -0,007545388 0,011071905 0,003526517 | -0,007549074 0,011077315 0,003528241
24 -0,00883568 0,012965199 0,004129551 -0,00960472 0,014093716 0,004488996 | -0,009609526 0,014100768 0,004491242
27 -0,01087126 0,015952114 0,005080915 -0,011841899 0,017376494 0,005534595 | -0,011847965 0,017385396 0,005537431
30 -0,01304178 0,019137 0,006095334 -0,014235964 0,020889483 0,006653518 | -0,014243429 0,020900437 0,006657008
33 -0,0153279 0,022491502 0,007163778 -0,01676677 0,024603121 0,007836351 | -0,016775765 0,024616322 0,007840557
36 -0,01771141 0,025988862 0,008277724 -0,01941508 0,028489182 0,009074102 | -0,019425732 0,028504814 0,009079082
39 -0,02017528 0,02960408 0,009429209 -0,022162654 0,0325209 0,010358246 | -0,022175081 0,032539138 0,010364057
42 -0,02270378 0,03331407 0,010610879 -0,02499234 0,036673108 0,011680768 | -0,025006654 0,036694113 0,01168746
45 -0,02528261 0,037097826 0,011816045 -0,027888168 0,04092237 0,013034202 | -0,027904466 0,040946288 0,013041822
48 -0,027899 0,040936576 0,013038727 -0,030835434 0,045247112 0,014411677 | -0,030853805 0,045274072 0,014420267
51 -0,03054179 0,044813943 0,014273709 -0,033820798 0,049627756 0,015806958 | -0,033841315 0,049657867 0,015816552
54 -0,03320159 0,048716107 0,015516589 -0,036832368 0,054046856 0,017214488 |  -0,03685509 0,054080202 0,017225112
57 -0,03587085 0,052631964 0,01676383 -0,039859797 0,058489226 0,018629429 | -0,039884766 0,058525869 0,018641104
60 -0,03854398 0,056553282 0,018012811 -0,04289437 0,062942079 0,020047709 | -0,042921605 0,062982049 0,020060444
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Figura 79. Funcdes da rotagdo com respeito ao centro de tor¢éo (CT) do pavimento originadas pelo
carregamento de 0.3 - F,.

8.2.7.2.1 Deslocamentos vinculados com a torcéo

Na (8.97) é rescrita a expressdo obtida na (3.18) para determinacdo dos
deslocamentos atrelados a rotagdo do pavimento.

d Qo 3F,sena

Ut03-F, —
: 2
__ d'Po3F, COSA (897)
Vtosr = 5,

As (8.98), (8.99) e (8.100) definem os deslocamentos segundo as dire¢cées x pelo

carregamento de 0.3F,.

174459810712 ¢
5 "z
m

0.6995881-1077 5
3 z7 +

Uso3.,(2z) = 0.5+ J(3.373m)2 + (1.141m)? - [ _

m
0.8824254-10° 2] sen(arct (1.14—1m) U (2) 1.8338529-107 14 45 7.3537903-10710

hiiabi b A I =) _ = 82200 L5 L2l .
m? 9\3373m t0.3-Fy m# m?

9.2757028:1078  ,
2o Ly
m

z3 + (8.98)
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1.4538316-107 12 0.6995881-10~
Uro3.p.(2) = 0.5+ \/(3.373m)2 + (1.141m)? - [—5 7% — —_— 2+
X m m
0.9452309-107° 2] sen(arct (1.141m) u (2) 1.5282096:10~ 1% 45 7.3537903-10~ 10
_ 7 . — . - . -_— .
m2 ) 3.373m £0.3-Fy m* m?2
9.9358891-10~8
AR Rt 2 (8.99)
m
1.4520007-10712 0.6995861-10~
U3z (2) =05 - \/(3.373m)2 + (1.141m)2 - [—5 7% — —_— 2+
X m m
0.945623-10™° 2] sen (arct (1.141m) u 2) 1.5262854-10~ 14 45 7.3537692:10710
—_ 7 . - . e — -_— .
m2 g 3.373m £0.3-Fy m* m?2
9.9400107-108
73— .72 (8.100)

m

Assim mesmo, as (8.101), (8.102) e (8.103) definem os deslocamentos segundo y

no caso da aplicacao das trés normas consideradas por enquanto.

174459810712 o 069958811077 5
s “z7 — 3 “Z0 +
m m

Viosr,(2) = 0.5-/(3.373m)2 + (1.141m)2 - [

0.8824254-107° 1.141m _ 310608111072 o 1.2455462:1077
— 2 reos\arctg(30) ) 2 Veosr (D) =T 2 - 5
1.5710696-10~>
73 4 220000 L 2 (8.101)
m
1.4538316-107 12 0.6995881-1077
= . 2 2. e 227 L3
Veogr, (2) = 05-/(3.373m)? + (L 141m)? - =222 z = 2+
0.9452309107° 51 1.141m _ 2.58840081071% o 1.24554621077
—— - z°| cos|arctg (S — _’Ut0.3-Fx(Z)——m4 A
1.6828884:1075
73— 7 (8.102)
m
1.4520007-107 12 0.6995861-107
- . 2 2. Ly L8
Veosr,(2) = 0.5+ /(3373m)? + (1.141m) [ . z - 2+
0.945623-107° 5] 1.141m _ 2.585141-107'% o 1.2455426:1077
————z"| - cos|arctg (T — Vi35, (2) = — z° — —
1.683586510~>
73— 7 (8.103)

m

8.2.7.3 Deslocamento v

Neste caso, considera-se 0 100% do carregamento em y, O sistema geral dado na

a
(8.104) depende dos valores das componentes do vetor H As quais sao: a = 0.0,
c

b =1.0,c =5.833m.
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nr

9-10°KN - m? 0 —29.97 - 10°KNm?® | |u i
- 0 50.66- 105KN -m?  12.3698 - 10'KNm? |- [v"'| = {F#C + 2.
—29.97-10°KNm3 12.3698-10’KNm3® 961.834 - 10°KNm*| lo""’
0.00
((60m)2—22)}- 1.00 (8.104)
5.833m

Que vai ser rescrita como na (8.105) com o processo de fatoramento feito na caso

das cargas em x.

nr

1 0 —3.33m | |u o= (e
Ay = APo 2 2y_pMc 1.

0 56280  13.7442m |- |v"| = o (e (22 - (60m)?)-F I +}
|—3.33m  13.7442m 106.870m?] l¢

0.00

1.00 (8.105)
5.833m
Entdo o desacoplamento é obtido nas (8.106) e (8.107).

| 11782349 —0.1306905 =2

u _ - mc

v’ =|-0.1306906 0.2734833 -9;;_;2-{%-(22—(60m)2)—F1t”C +}-
<P”’ 0.053524 _ 0.0392464 0.0160732

m m m2

0.00

1.00 (8.106)
5.833m

2.0168138-1078

ulll / KN-mZ \ e

m| _ | 4951135107° | (Py" . 2 2y pMcC

. = W {Z'H (Z (60m)) Ft +} (8107)
P 6.0565084-10~°

KN-m3

Objetiva-se agora obter as grandezas p¥¢ e FM‘ para o caso de sismo atuando
segundo y. Para <NEHRP-88 e UBC-85/97 0 exponente k = 1. Assim, a (Tabela 31)

facilita a obtencdo desses valores.
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Tabela 31. Resumo da andlise sismica segundo o eixo y quando considera-se que (k=1) no caso de
carregamento de 1.0F,,.

Z(m) Wl(KN) Wi Cvi < 88 Fl(KN) Fi

0

3 750 2250 0,005 23,76748333 71,30245

6 750 4500 0,01 47,53496667 | 285,2098

9 750 6750 0,015 71,30245 641,72205
12 750 9000 0,02 95,06993334 | 1140,8392
15 750 11250 0,025 118,8374167 | 1782,56125
18 750 13500 0,03 142,6049 2566,8882
21 750 15750 0,035 166,3723833 | 3493,82005
24 750 18000 0,04 190,1398667 | 4563,3568
27 750 20250 0,045 213,90735 5775,49845
30 750 22500 0,05 237,6748333 7130,245
33 750 24750 0,055 261,4423167 | 8627,59645
36 750 27000 0,06 285,2098 10267,5528
39 750 29250 0,065 308,9772833 | 12050,11405
42 750 31500 0,07 332,7447667 | 13975,2802
45 750 33750 0,075 356,51225 | 16043,05125
48 750 36000 0,08 380,2797333 | 18253,4272
51 750 38250 0,085 404,0472167 | 20606,40805
54 750 40500 0,09 427,8147 23101,9938
57 750 42750 0,095 451,5821833 | 25740,18445
60 375 22500 0,05 237,6748333 14260,49

14625 450000 1 4753,496667 | 190377,5415

Segundo a norma existente antes da NEHRP-88 a (8.108) define os valores para

Mc McC
po - € F'".

FMC = 0.1-4753.496667KN + % (3-190377.5415KNm — 2 - 60m - 4753.496667KN) — F}I¢ = 486.04508KN
Poy

0.9 (60m-4753.496667KN — 190377.5415KNm) — pg{f = 142.24838%

(8.108)

~ (60m)2

6

Na (8.109) é determinada a funcdo deslocamento com a aplicacdo dessa

normatividade.
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4.951135-10~9

—4'951135.10_9'142 24-838ﬂ —_— 142 24—838KN 60m
m?2 . m2 . —
V0., (2) = —KNm m.z> — —KNm® . 1486.04508KN + ———=2—| - z3 +
0Fy 120-60m 6 2
4.951135-10"2 KN
T RKNmZ 142.248387'(60”1)2 2 9.7818185-10~11 5
—KNm~__ . 1486.04508KN - 60m + 2?2 5 vgp(2) =———"——-2°—
1.0°F. 2
2 3 y m
3.9225338:107° 4.947688-10%

As (8.110) e (8.111) possibilitam a obtencdo dos termos com indize MC na norma
UBC-85/97.

0.07 0.07

FT=T.T1‘U'VB<0-25'VB - FT:T.4'2365918S'VB<?O-25'VB — Fr=

0.2965614V; > 0.25 - Vj (8.110)

Entdo segundo a (8.110) é valido escrever a (8.111).

{FT = 0.25 Vg » FMC¢ = 0.25-4753.496667KN — FM¢ = 1188.3742KN

Fy=0.75-V, (8.111)

As FMC¢ e pM¢ sdo dadas na (8.112).

6 KN
pg’;c = Gomz 0.75 - (60m - 4753.496667KN — 190377.5415KNm) — pg’;c = 118.54032?

{F%,C = 1188.3746KN + %- (3-190377.5415KNm — 2 - 60m - 4753.496667KN) — F%,C = 1197.2875KN

(8.112)

A (8.113) define o deslocamento segundo y no caso da aplicacdo da norma UBC-
85/97.

4.951135-10"9

M.lls 54032ﬂ _— 118 54()32KN 60m
2 : 2 - m
vy o, (2) = —KHm® mo.z> — —KNmT [1197.2875KN +—o |-z +
OFy 120-60m 6 2
495113510~ ° KN 2
s 118.54032— -(60m) 8.1515157-10 11
—m— [1197.2875KN - 60m + 3 2% = vy, (2) = s 2% =

3.9225343-107° 5.2998338-10%
2:744900%5 Y . Z3 Rt A Z2

m2 m

(8.113)
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Tabela 32. Resumo da andlise sismica segundo o eixo y quando considera-se que (k =2) no caso de
carregamento de 1.0F,,.

Z(m) Wl(KN) Wi Cvi > 88 Fl(KN) Fi
- hi (KNm?) - h;(KNm)

0

3 750 6750 0,0004 1,78033583 | 5,341007491
6 750 27000 0,0015 7,121343321 | 42,72805993
9 750 60750 0,0034 16,02302247 | 144,2072023
12 750 108000 0,006 28,48537328 | 341,8244794
15 750 168750 0,0094 44,50839576 | 667,6259364
18 750 243000 0,0135 64,09208989 | 1153,657618
21 750 330750 0,0184 87,23645568 | 1831,965569
24 750 432000 0,024 113,9414931 | 2734,595835
27 750 546750 0,0303 144,2072023 | 3893,594461
30 750 675000 0,0375 178,033583 | 5341,007491
33 750 816750 0,0453 215,4206355 7108,88097
36 750 972000 0,0539 256,3683596 | 9229,260944
39 750 1140750 0,0633 300,8767553 | 11734,19346
42 750 1323000 0,0734 348,9458227 | 14655,72455
45 750 1518750 0,0843 400,5755618 | 18025,90028
48 750 1728000 0,0959 455,7659725 | 21876,76668
51 750 1950750 0,1082 514,5170549 26240,3698
54 750 2187000 0,1213 576,828809 | 31148,75569
57 750 2436750 0,1352 642,7012347 | 36633,97038
60 375 1350000 0,0749 356,0671661 | 21364,02996

14625 18022500 1 4753,496667 2141744

Para aplicacdo da NBR-88 onde € empregado k = 2, procede-se a considerar a
(Tabela 32) e baseado nela fazer uso das expressées simplificadas na (2.26) com as

quais € possivel se obter as grandezas Ff e p{i‘. Isso & feito na (8.114).

(8.114)

{F#{f = ﬁ (3-214174.4 KNm — 2 - 60m - 4753.496667KN) — FM¢ = 1201.7268KN

c__6 ) _ c— KN
pgg, = Gom)y? (60m - 4753.496667KN — 214174.4KNm) —>p8’§, = 118.39233 -

A (8.115) define o deslocamento segundo y no caso de aplicagdo da NBR-88.
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4.951135-10"9

49511351079 | o 33kN et 118392332 -60m
gy : m?2 ™
Vo, (z) = —Kim m .5 —KNm2__ . |195017268KN + ——2——|- 23 +
0-Fy 120-60m 6 2
10—9
4'95;11\13-;_0 118.39233%-(60”1)2 2 8.141339:10711 ¢
— e 11201.7268KN + 60m + - 2% > viop,(2) = ———— 2" =

3.922534:107° 5.3020319-10%
—2 . Z3 + - . Zz
m m

(8.115)

Dessa maneira, a (8.116) exprime um resumo dos trés deslocamentos definidos nas
(8.109), (8.113) e na (8.115) representados na (Figura 80) e na (Tabela 33).

9.7818185-10711 - 3.9225338107% 3 = 4.947688107% 5
(vion, () =——— 2 - oz
8.1515157-10711 - 3.9225343-107® 3 = 52998338107* ,
{171.0-15,(2):—1“4 et ————Z (8.116)
8.141339:10711 - 3.922534:107® 3 = 5.3020319:107%
Vion (2) =T G T ek T 2
Viory (M) VS z(mM)
1900ral
1900ral -
1900ral
ElQOOraI
= —s— <NEHRP-88
N 1900ral
UBC-85/97
1900ral
—o— NBR-88 (k=2)
1900ral +
1900ra| 5 T T T T T 1
1900rall900rall900rall900rall900rall900rall 900ral
V1.0Fy (M)

Figura 80. Comparagao deslocamentos segundo y por causa do carregamento 1.0F,,.



Tabela 33. Deslocamentos segundo o eixo y devidos ao carregamento 1.0F,,.
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<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) v10.r, (M) v10.5, (M) V107, (M)

0 0 0 0

3 0,004347035 0,004663962 0,00466594

6 0,01696517 0,018232768 0,01824068

9 0,037222522 0,04007394 0,04009174
12 0,064492909 0,069559751 0,06959138
15 0,098158709 0,106069608 0,10611899
18 0,137613708 0,148992424 0,14906345
21 0,182265955 0,197728997 0,19782552
24 0,231540611 0,251694387 0,25182019
27 0,284882806 0,310320295 0,31047908
30 0,341760489 0,373057434 0,3732528
33 0,401667279 0,439377913 0,43961331
36 0,464125319 0,50877761 0,50905634
39 0,52868813 0,580778549 0,58110372
42 0,594943458 0,654931277 0,65530574
45 0,662516134 0,730817245 0,73124361
48 0,731070919 0,80805118 0,80853172
51 0,800315362 0,886283461 0,88682011
54 0,870002648 0,965202504 0,96579679
S7 0,939934454 1,044537129 1,04519012
60 1,0099638 1,124058945 1,12477119

8.2.7.3.1 Determinacado dos esfor¢os

Nota: Todos
0F MUros em

20 em oe
BSDESSUTE

3m

5m

5m 7

om

Figura 81. Destaque para elementos que serdo considerados na analise para carregamento segundo 0 €ixo y no

exemplo 2.
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Considerando s6 os muros orientados segundo y de acordo com a (Figura 81).

8.2.7.3.1.1 Momentos de flexdo

A (8.117) exprime as segundas derivadas para as elasticas dadas na (8.116).

1.9563637-107° 23535203105 9.895376:10*
" . >3 . it
(vlopy()——z z+

m# m?2 m
1.6303031-107° 2.3535206-1075 1.0599668:1073
" 3
v = -zt 8.117
L vllyr, (2) = 1003 20 L (6.117)
v (2) = 1.6282678:10~° 3 2.3535204:1075 74 1.060406410~3
1.0°F, - m4 m?2 m

Os grupos a serem analisados sao o grupo | e o grupo lll. Para o primeiro deles as
(8.118), (8.119), (8.120) definem as fun¢gdes momentos fletores de acordo com cada
normatividade respectivamente. As (Figura 82) e a (Tabela 34) sdo duas formas

alternativas de apresentar a informacdo dada algebricamente pelas essas

expressoes.
" KN 1.9563637-107° 2.3535203-1075
My = E; - Ly vy, (2) = My = 107—2-2.083m4-[T-z3 -
Z+ M] — My = 22028 73 — 490.23828KN - z + 20612.068KNm  (8.118)
1.6303031-107° 2.3535206-1075
My = Ey - Ly - vp, , (2) = My = 1072 2.083m* - [T-f L
+ w]_) My, = 222222 73 — 490.23834KN - z + 22079.108KNm (8.119)

1.6282678107° 3 2.353520410°
T
m m

My =E I, vplo (2) — My = 10753 2.083m* - [

1.0604064-10™ 0.0339168KN
—_— | Mxl == —2 " Z
m

z+ —490.2383KN - z + 22088.265KNm (8.120)
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L ™

1900ral 1913ral 1927ral 1941ral 1954ral 1968ral

Mxi (KNm)

—=—<NEHRP-88
UBC-85/97
—o— NBR-88 (k=2)

Figura 82. Momento no primeiro grupo de muros em flexdo com respeito ao eixo x no exemplo 2.

Tabela 34. Momentos no primeiro grupo de muros originarios de um deslocamento v.
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<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) M, (KNm) M, (KNm) M, (KNm)
0 20612,068 22079,108 22088,265
3 19142,45344 20609,30988 20618,46585
6 17679,44054 19145,01315 19154,16123
9 16229,63096 17691,7192 17700,84565
12 14799,62637 16254,92942 16264,01363
15 13396,02843 14840,1452 14849,1597
18 12025,43879 13452,86793 13461,77838
21 10694,45913 12098,59901 12107,36418
24 9409,691104 10782,83982 10791,41164
27 8177,736373 9511,091754 9519,415274
30 7005,1966 8288,8562 8296,8696
33 5898,673447 7121,63455 7129,269142
36 4864,768576 6014,928195 6022,108421
39 3910,083649 4974,238525 4980,881959
42 3041,220328 4005,06693 4011,084278
45 2264,780275 3112,9148 3118,2099
48 1587,365152 2303,283526 2307,753346
o1 1015,576621 1581,674499 1585,209137
54 556,016344 953,5891088 956,0717952
57 215,285983 424,5287456 425,8358424
60 -0,0128 -0,0052 -0,0042

E os momentos nos muros 5,6 ficam expressos nas (8.121), (8.122), (8,123) assim

como nas (Tabela 35) e na (Figura 83).
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1.9563637-107° 5
Y/
m

" KN
Myt = Enp * L * v, o, (2) = My = 107@' 0.450m* - [

. -5 . —4 . -3
2.35352023 10 C7 4+ 9.895376°10 ]_) Mxl” — 8.8036367210 KN . Z3 _ 10590841KN 7+
m m
4452.9192KNm (8.121)

1.6303031-107° 5
bl S

" KN
Myt = Enp * L * v, o, (2) = My = 107@' 0.450m* - [ —

7.336364-10 3KN

. -5 .10—3
2.35352026 107° | 1059966810 ]_) My, = : 23 — 105.90843KN - z +
m m
4769.8506KNm (8.122)
’" KN 1.6282678:10~°
My = Epp - L vpl_oy(z) — My = 107@' 0.450m* - [T "z’ —
. -5 10-3 103
2.35352024 1075 1060406410 ]_) M, = 7.3272051210 KN . .3 _105.90843KN - z +
m m m
4771.8288KNm (8.123)

Tabela 35. Momentos no terceiro grupo de muros originarios de um deslocamento v.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) M, (KNm) M, (KNm) M, (KNm)
0 4452,9192 4769,8506 4771,8288
3 4135,431668 4452,323392 4454,301345
6 3819,370326 4135,984675 4137,960896
9 3506,161361 3822,022939 3823,994463
12 3197,230964 3511,626677 3513,58905
15 2894,005324 3205,984379 3207,931667
18 2597,910629 2906,284535 2908,20932
21 2310,373069 2613,715637 2615,609016
24 2032,818834 2329,466176 2331,317763
27 1766,674111 2054,724643 2056,522568
30 1513,365091 1790,679528 1792,410438
33 1274,317962 1538,519323 1540,16838
36 1050,958914 1299,432519 1300,983401
39 844,7141354 1074,607606 1076,042509
42 657,0098158 865,233076 866,5327114
45 489,2721443 672,4974195 673,6410147
48 342,9273099 497,5891275 498,5544264
51 219,4015019 341,696691 342,4599537
54 120,1209093 206,0086009 206,5446039
57 46,51172138 91,71334825 91,99538408
60 0,0001272 -0,000576 -0,0006984
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Figura 83. Momento no terceiro grupo de muros em flexdo com respeito ao eixo x no exemplo 2.

8.2.7.3.1.2 Esforgos de cisalhamento

Os esfor¢cos de cisalhamento atuam na direcdo do deslocamento. Portanto, eles

apresentam indize y. Eles sdo obtidos através da derivada das fun¢cdes momento

com sinal contraria. Assim como na (8.33) ou a (8.124).

Vwi = —Ewi " Lewi v'"'(z)

(8.124)

A (8.125) assim como as (Figura 84) e a (Tabela 36) esquematizam os esforgos de

cisalhamento atuantes no primeiro grupo de muros segundo a (8.125).

dM

(Vy(@) = =2 5 v, = —0.122253 3 - 22 + 490.23828KN
V,(z) = — dfzx’ > Vy; = —0.1018776 -3 - 2% + 490.23834KN

AdM g

Vyi(z) = = =2 =V, = —0.1017504 - - 22 + 490.2383KN

(8.125)
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Vyi (KN) vs z(m)
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Figura 84. Diagrama de esforgos cisalhantes para os muros 1,2 quando deslocados segundo y

Tabela 36. Esfor¢os de cisalhamento no primeiro grupo de muros originarios de um deslocamento v.
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<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
Z(m) VyI (KN) Vyl (KN) VyI (KN)

0 490,23828 490,23834 490,2383

3 489,138003 489,3214416 489,322546

6 485,837172 486,5707464 486,575286

9 480,335787 481,9862544 481,996518
12 472,633848 475,5679656 475,586242
15 462,731355 467,31588 467,34446
18 450,628308 457,2299976 457,27117
21 436,324707 445,3103184 445,366374
24 419,820552 431,5568424 431,63007
27 401,115843 415,9695696 416,062258
30 380,21058 398,5485 398,66294
33 357,104763 379,2936336 379,432114
36 331,798392 358,2049704 358,369782
39 304,291467 335,2825104 335,475942
42 274,583988 310,5262536 310,750594
45 242,675955 283,9362 284,19374
48 208,567368 255,5123496 255,805378
51 172,258227 225,2547024 225,58551
54 133,748532 193,1632584 193,534134
57 93,038283 159,2380176 159,65125
60 50,12748 123,47898 123,93686

disso, as (Figura 85) e a (Tabela 37) sao outras representacoes.

Finalmente, a (8.126) representa os esfor¢cos de cisalhamento nos muros 5,6. Além
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Vyr(2) = =22 5 V1, (2) = —0.0264109 22 - 22 + 105.90841KN

VA
VyIII (z) =

_ My (2) = —0.022009 -2+ 22 4+ 105.90843KN
U/yIII(Z) ==

(8.126)

AMy11
dz

> Vyr(z) = —0.0219816 -~ - 72 + 105.90843KN

Vy (KN) vs z(m)

1900ral

1900ral = \
1900ral _\-\-\\
-~ 1900ral
E Y
N 1900ral

-

—=— <NEHRP-88
UBC-85/97
—o— NBR-88 (k=2)

1900ral

1900ral

1900ral T T T T T 1
1900rall900rall900ratl900ratl900rall900rall900ral

Vyii (KN)

Figura 85. Diagrama de esforg¢os cisalhantes para os muros 5,6 quando deslocados segundo y.

Tabela 37. Esforcos de cisalhamento no terceiro grupo de muros originarios de um deslocamento v.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)

z(m) Vy (KN) Vy (KN) Vy (KN)
0 105,90841 105,90843 105,90843
3 105,6707119 105,710349 105,7105956
6 104,9576176 105,116106 105,1170924
9 103,7691271 104,125701 104,1279204
12 102,1052404 102,739134 102,7430796
15 99,9659575 100,956405 100,96257
18 97,3512784 98,777514 98,7863916
21 94,2612031 96,202461 96,2145444
24 90,6957316 93,231246 93,2470284
27 86,6548639 89,863869 89,8838436
30 82,1386 86,10033 86,12499
33 77,1469399 81,940629 81,9704676
36 71,6798836 77,384766 77,4202764
39 65,7374311 72,432741 72,4744164
42 59,3195824 67,084554 67,1328876
45 52,4263375 61,340205 61,39569
48 45,0576964 55,199694 55,2628236
51 37,2136591 48,663021 48,7342884
54 28,8942256 41,730186 41,8100844
57 20,0993959 34,401189 34,4902116
60 10,82917 26,67603 26,77467
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8.2.7.4 Rotagdes ¢lor, € 910r,

As rotagcbes sao obtidas partindo da (8.107) considerando a terceira das
componentes. A rotacdo obtida é determinada com respeito a origem segundo
cada normatividade respectivamente e de acordo com as (8.128), (8.129), (8.130).
Para comecar é determinada a rotacdo supondo primero que a carga sismica fica

colocada no CM.

6.0565084-10_9_142 248385 6.0565084-10"9 142248385 60m
0 _ KN-m3 : m .5 KN-m3 : m 3
. Z) = A ———— - |486.04508KN + - Z° +
P10 FyCM( ) 120-60m p l

6.0565084-10"9

B v 142.24838"2-(60m)?
-, - 1486.04508KN - 60m + m

1.196567373-1010

l 2% > (pg.O-FyCM(Z) =

3 ms
4.798265227-107° 6.052291883-10"%
z° — - -z3 + = - 72 (8.128)
m m
6.0565084-10"° KN 6.0565084-10 7 KN
———— 5—118.54032— —_— 118.54032—-60m
0 _ KN-m3 m 5 KN-m3 m 3
. Z) = 70 — ——————-11197.2875KN + —*——| - z° +
P10 FyCM( ) 120-60m 6 l

6.0565084-10"2 KN
7KN-m3 118.54—032;'(60771)2 2 0 9_971395053.10—11
—&E M- 11197.2875KN - 60m + 2% > Qior.cm(2) = - .
2 3 Yy m
4.798265853-107° 6.483057203-10~%
z° — . 73 + - - 72 (8.129)
m m
6.0565084-10_9_118 - 6.0565084-109 118392335 .60m
0 — KN-m3 : m 5 KN-m3 . ra 3
. Z) = 70 ——————-11201.7268KN + ———| - z° +
P10 FyCM( ) 120-60m 6 [ 2
6.0565084:10~° KN 2
ST — 118.39233—-(60m) 9.958946405-10~11
m+_ l1201.7268KN -60m + : 7% — <p(1).O.FyCM(Z) = — .
4.798265449-10° 6.485745384-10~%
z° — - -z3 + . - 72 (8.130)
m m

Na segunda etapa € considerado o mesmo problema pero agora o carregamento

a

lateral € resistido no CR. Assim o vetor (b) fica com as seguintes componentes.
c

a = 0 porque a linha de acdo da carga € contida na dire¢do y. b = —1 porgque aquela
carga atua em sentido contrario ao suposto positivo nas y. E ¢ = —8.456044m
porque o sentido do momento produzido pela carga no CR produz um momento
horario que é contrario ao suposto positivo para o eixo z. Com essas consideracdes
a (8.106) fica rescrita na (8.131).



202

oy | 11782349 —0.1306905 =227
_ - MC
v'| = |-0.1306906 02734833 0002z, 1070 {”0—- (22 — (60m)?)—FMC +}-
(P'” 0.053524 0.0392464 0 012(1)732 SN o
m - m m2
0.00
~1.00 (8.131)
—8.456044m
Que fica exprimida na (8.132).
—3.576758469:1078
u' / KNm? \ MC
109
UIII — | 6.487143781:10 | . {pzo_H . (ZZ _ (60m)2)—F£VIC +} (8132)

" KNm?2
@ \—1.074103182-10_8/

KNm3

So6 considerando a terceira das componentes, as solu¢gbes defrente com as diversas
normas é dada nas (8.133), (8.134), (8.135).

-8
—1.0741032-10 KN
—————=—142.24838—

KNm3 m

120-60m

(p?.O-FyCR (2) = ‘Z

—~1.0741032-108

73 4 —Knm® . [486.04508KN - 60m +

2.122075558:10710 ¢
_ . 7

8.509576301-10°
= + .
m

m3

—-1.0741032-10"8
KNm3
120-60m

KN
*118.54032—
m

0 — .
(pl.O'FyCR (Z) - Z
—1.0741032-108

KNm3
2

73+ . I1197.2875KN -60m +

1.768396348-10~10
mS

8.509577411-10~°
m3

7>+

5_

—1.0741032-108

3 1.073355414-107% ,
z° — 4

5 _

N3 142.24838°2-60m
6m - 1486.04508KN + + '
KN
142.248387'(60"1)2 2 0
l "Z7 = P1.0-FyCR (z) =

(8.133)

m2

—1.0741032-10~8
KNm3

118.54032ﬂ-60m
_  m |-
6

. [1197.2875KN +

118.54—032% -(60m)?

3 1149750323107% 5
z " Z

0 _
3 l 2% — P1.0-F,CR (z) =

(8.134)

m2



—-1.0741032-10~8
KNm3
120-60m

KN
*118.39233—
m

<Pg.0-Fy CR (z) =

-1.0741032:10~8
KNm3
2

73 +

1.766188618-10710 8.509576694:10°

75+

1201.7268KN - 60m +

z3 —

-1.0741032:10~8
KNm3

6

118.39233%’-(60m)
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KN
118.392337'60m

. l1201.7268KN + >

2

3

1.150227063-1073

(2) =

2
) 0
l Z" = P10Fycr

ZZ

ms m3

(8.135)

m?2

A (8.136) contém um compéndio das expressbes achadas segundo cada norma e

com a carga aplicada no CM e logo no CR. O resultado é agora referido ao CT como

mostra-se na (Figura 86) e na (Tabela 38).

9.25508227-10"11

3.711311031:107°

4.681262254-10~%

- _ 5 3 _ 2
(‘P1 0Fy (z) = s z° + — z — z
7.7125679-10711 - 3.7113115107® 3  50144458107%
= —_— - 8.136
P75, Fy (z) = - z> + - z — z ( )
_7.672422:107'" 5 37113113-107° 3 5.0165256:107*
(plOFy( ) ms ~Z + m3 “ZT — mz A
@1ory cT(rad) vs z(m)
1906ral
N 1900ral
~
§, —a— <NEHRP-88
N
UBC-85/97
—o— NBR-88 (k=2)

QP1.0ry CT(rad)

1900ral

Figura 86. Func¢bes da rotacdo com respeito ao centro de tor¢éo (CT) do pavimento originado pelo carregamento
de 1.0-F,.
y



Tabela 38. Resumo das rotagdes com respeito a origem e o centro de tor¢do devidas ao carregamento de 1.0F.

no edificio do exemplo 2.

< NEHRP | < NEHRP | < NEHRP| UBC UBC UBC NBR NBR NBR
— 88 — 88 — 88 —~85/97 | —85/97 | —85/97 | —88(k —88(k | —88(k
= 2) = 2) = 2)

‘Pg.o-rycm(rad) o

‘Pg.o-rycm(rad) 8]

¢{or,(rad) L

#lor,cu(rad) O

‘P?.o-rycm(rad) o

@65, (rad) L

‘Pg.o-rycm(rad) o

#or,curad) U

‘P%ry(rad)

z(m) [S)

0 0 0 0 0 0 0 0 0 0

3 0,005317539 -0,009430492 -0,004112953 0,005705223 -0,01011804 -0,00441281 0,005707642 -0,010122328 -0,004414686
6 0,020752756 -0,036804376 -0,016051621 0,022303356 -0,03955432 -0,01725096 0,022313033 -0,03957148 -0,017258446
9 0,045532695 -0,080750837 -0,035218143 0,049020715 -0,08693673 -0,03791602 0,049042483 -0,086975343 -0,037932842
12 0,078891375 -0,139911434 -0,06102006 0,085089432 -0,1509035 -0,06581406 0,085128112 -0,150972102 -0,065843914
15 0,120073287 -0,21294629 -0,092873007 0,12975036 -0,23010828 -0,10035792 0,129810752 -0,230215396 -0,100404413
18 0,168336874 -0,298540281 -0,130203412 0,182255983 -0,32322539 -0,14096941 0,182342848 -0,323379462 -0,141036038
21 0,222958028 -0,395409222 -0,1724512 0,241873324 -0,42895492 -0,18708159 0,24199137 -0,429164291 -0,187171674
24 0,283233576 -0,502306057 -0,219072489 0,307886852 -0,54602788 -0,23814103 0,308040708 -0,546300771 -0,238257633
27 0,348484768 -0,618027043 -0,269542285 0,379601388 -0,67321141 -0,29361002 0,379795582 -0,673555845 -0,293755885
30 0,418060768 -0,741417944 -0,323357188 0,456345018 -0,80931388 -0,35296887 0,456583944 -0,809737657 -0,353146297
33 0,491342143 -0,871380213 -0,380038085 0,537471992 -0,95319008 -0,41571809 0,537759883 -0,953700703 -0,415928876
36 0,567744352 -1,006877186 -0,439132852 0,622365641 -1,10374636 -0,48138072 0,622706527 -1,104350978 -0,481625998
39 0,646721236 -1,146940264 -0,500219049 0,710441277 -1,2599458 -0,54950452 0,71083895 -1,260651134 -0,54978465
42 0,727768503 -1,290675104 -0,562906626 0,801149105 -1,42081335 -0,61966424 0,801607071 -1,421625622 -0,619978667
45 0,810427224 -1,437267808 -0,626840612 0,893977131 -1,585441 -0,69146387 0,894498566 -1,586365848 -0,691810968
48 0,894287317 -1,585991108 -0,691703822 0,988454067 -1,75299295 -0,76453888 0,989041764 -1,754035318 -0,764915795
51 0,978991038 -1,736210556 -0,757219553 1,084152239 -1,92271072 -0,83855848 1,084808555 -1,923874795 -0,838960947
54 1,064236472 -1,887390713 -0,823154282 1,180690497 -2,09391835 -0,91322786 1,181417294 -2,095207441 -0,913650021
57 1,149781016 -2,039101334 -0,889320363 1,27773712 -2,26602756 -0,98829044 1,278535706 -2,267443975 -0,988724648
60 1,235444876 -2,191023558 -0,955578731 1,375012726 -2,43854286 -1,06353013 1,375883785 -2,440087818 -1,063966729

204
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8.2.7.4.1 Deslocamentos vinculados com a tor¢ao

Aplicando as expressdes dadas na (8.98) e com a informagé&o contida na (8.136) sé&o
definidos os deslocamentos segundo u devidos a tor¢cédo da laje como nas (8.137),
(8.138) e (8.139).

9.25508227-10~ 11 ZS_I_3.711311031-10—6

U105, (2) = 0.5 J(3.373m)2 + (1.141m)2 - [

m5 m3
43 4.681262254-10~% Zz] senarct (1.141m) u (2) —5.280024435-10711 25 4
- . . ZaEm — _ = .
m? 9 \3373m t1.0-Fy m*

2.117302943-107% 5 2.670660116-:10"* 5
> "z "z
m m

(8.137)

10—11 .10~6
Ugror,(2) = 0.5-1/(3373m)2 + (1.141m)? - [—M 75 4 3ABISI0 3

m> m3
5.0144458:107% Zz] sen(arct (1.14—1m) u (2) —4.400019987-10~11 25 4
i e SN . — _ = .
m2 9\3373m t1.0-Fy m4

2.117303211-107% 3 2.860741329:10°% 5
> "z "z
m m

(8.138)

7.672422:10711 3.7113113-107°
7, (2) = 05-[(3373m)% + (1141m)2 - |- ZT2E0 . 55 4 STIILAS0 73
U105, (2) = 0.5 J(3.373m)2 + ( m) — + —
5.0165256:107% Zz] senlarct (1.141m) u (2) -4.377116751-10"11 45 4
— . ﬁ — -
m2 9\3373m t1.0-Fy m4

2.117303097-107% 5 2.861927855-10™*
2 - Z — - Z
m m

(8.139)

Pela sua parte, as (8.140), (8.141), (8.142) definem deslocamentos segundo

y vindos da torcéo.

. -11 . -6
Veror,(2) = 0.5 /(3373m)2 + (1141m)? - [ 22020 s | 2TISLSE0

73 4.681262254-107% ZZ] cos (arct (1.141m) v (2) —-1.560869625:10~10 25 4
- . . N _ = .
m2 I\3373m t1.0-Fy -
6259126054107 5 7.894948791-10™* ,
2 "Z ‘Z
m m

(8.140)
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7.7125679-10~11 3.7113115-10~°
- -2° + - 73

vtl.O-Fy(Z) =0.5 '\/(3.373771)2 + (1.141m)2 - [

mb5 m3
5.0144458107* Zz] - cos (arct (1.141m) o (z) = -1.300724576-10"1° 25 4
m2 9\3373m t1.0'Fy - m4
6.259126845-10~° 8.456862842-107%
- z3 — - 72 (8.141)

m?2 m

7.672422-10711

-6
_ ) > 7. .5, 37113113-107¢ 5
Veror, (2) = 0.5 /(3.373m)% + (1.141m) [ = 2542
5.0165256:10"% Zz] . cos [arct (1.141m) oy (2) = -1.29395397-10710 25 +
m2 9\3373m t1.0°Fy - mt
6.259126507-10° 8.460370424-10~%
— - z3 — — - z2 (8.142)

Conhecendo os deslocamentos segundo as direcbes principais devidas aos
carregamentos 0.3-F, e 1.0-F, a soma algébrica fornece o deslocamento total

originado so por tor¢do. Uma expressao geral € dada na (8.143)

Aure(2) = upoz.p,(2) + Ut1.0-F, (2) (8.143)

Dessa maneira, as (8.144) e (8.145) definem deslocamentos adicionais segundo as

direcbes x, y.

5.278190582-10~11 2.116567564:107° 2.669732413-10~4
(AuTt(Z) = - o -z° + — WAR — . 72
4.398491777-10"11 2.116567832:107° 2.85974774-10™%
Aure(z) = — — 2%+ — 17— 7 (8.144)
4.375590466-10~11 2.11656772-10~° 2.860933854-10"%
AuTt(z)z— 2 -25+—2-z3— . 72
m m m
1.529808814-10~10 6.134571434-107° 7.737841831-10~%
(Ath(Z) — _ — . ZS + — . Z3 _ — . ZZ
1.274840568-10710 6.134572225-107° 8.288574002-10~%
JAvn(Z) =— - -z% + - 73 — . 72 (8.145)
m m m
1.26810256-10~10 6.134572247-107° 8.291011774-10~%
Avpe(2) = — AR -z3 — - 72

m* m?2 m
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8.3 EXEMPLO 3. EDIFICIO CONSTITUIDO SO POR PORTICOS (1)

E feito a analise de edificios conformados somente por porticos embora dificilmente
sejam Uteis na medida em que crescem em envergadura pela dificuldade que
oferecem no controle de deslocamentos relativos entre os andares quando

sometidos a carregamento sismico.

) ? 400cm ? 400cm ? 400cm ?

O+ [ - —
O .1L. — c.c.,; = @_— T:}H}Lm
o yﬁ,&) (g) é) .(z)

Figura 87. Edificio simétrico constituido por esqueleto de porticos s6

8.3.1 Especificacbes

A estrutura esquematizada na planta (Figura 87) mostra um edificio de 20 andares
igualmente espacados por pés diretos de andar de 3m.
Os pilares em todos os andares tém secéo de 30 x 30cm. As vigas sao repetidas em

todos os andares com secdo de 30 x 40cm. Adotando um moédulo de elasticidade

3 KN _

cm?

E= 1OOL2 =10 107K—A2' em todas as vigas e pilares.
cm m

A origem de coordenadas é colocado no centroide do pilar A1.

Devido a simetria, Xcy = Xcgp = 6m, Yoy = Yeg = 4m.



Tabela 39. Propriedades

eométricas e de rigidez dos elementos do exemplo 3.

208

Portico| b x t K., | Kyc |bXx1t]| Ky ay; by, Cyi
i pilares | cm® | em3 | vigas | cm?
cm cm
1 | 30x30 | 225 | 225 30x | 400 |ap bgq cr1=600cm
40 i c0s90° i sen90° | 0.00
= 600cm
2 30x30 | 225 | 225 30x | 400 |ag, bg, Cr2=600cm
40 = c0590° | = sen90° | 400cm
=0 =1
= 200cm
3 30x30 | 225 | 225 | 30x | 400 |a; bgs Cr3=600cm
40 = c0s90° | = sen90° | 800cm
=0 =1
= —200cm
4 30x30 | 225 | 225 30x | 400 | ap, bg, Cra=600cm
40 i c0s90° i sen90° | 1200em
= —600cm
5=C—- ] 30x30 | 225 | 225 30x | 400 | afc bgc Crs=400cm
40 i cos0° i sen0°® | 800cm
= —400cm
6=B—| 30x30 | 225 | 225 30x | 400 | asp brg Cre=400cm
40 i cos0° i sen0°® | 400cm
7=A-— | 30x30 | 225 | 225 30x | 400 | afy bra Cr7=400cm
40 i cos0° i sen0° | 0.00
= 400cm

8.3.2 Determinacao dos coeficientes de rigidez s

Dos dados da (Tabela 39), com subsidio da (Figura 87) e considerando os pérticos

(1,2,3,4,5,6,7) planos exprimen-se os termos sy. Porticos planos porque para todos
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0S painéis e ainda para as lajes € suposto que sua capacidade resistente no seu

maior percentagem é dada no proprio plano.

Agrupando los pilares da seguinte maneira: Grupo | (A1-C1-A2-C2-A3-C3-A4-C4) e
Grupo Il (B1-B2-B3-B4) segundo o sentido de analise y e Grupo | (A1-B1-C1-A4-B4-
C4) assim como Grupo Il (A2-B2-C2-A3-B3-C3) segundo sentido de analise x.

8.3.2.1 Pilares Grupo | (Sentido y)

Esses pilares apresentam como carateristica essencial que s6 tem um tramo de viga

chegando segundo o sentido y como assinalado e que é enxergado na (Figura 88).

¢ 400cm (Ia 400cm ? 400cm GP

— e o
I

il | 11 11 11
o —

F0cm
400¢cm

@ - Bt~ X, | 30cm
.l e : @+ 1
400cm é ‘5 é)
W jy 2
B— = 1 1 1
L= A |:? :'—'-
Figura 88. Destaque para os elementos (pilares) que sao considerados na primeira etapa de analise segundo o
eixo y.

O s, para este grupo de pilares € expresso na (8.147) baseada nos dados seguintes

contidos na (8.146).

K, = 225cm?
Yo K = 400cm® (8.146)
Yo K =2-225cm3 +400cm3® - Y, K = 850cm3
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1000KN

3
e =12 —m2_.225¢cm3 - 20 5 o = 4235.29411829KN 8.147
f m3 f

300cm 850c

8.3.2.2 Pilares Grupo Il (Sentido y)

A caracteristica neste caso € que ha dois vigas chegando em cada pilar e assim
acontece uma mudanca no termo ),,,, K onde os dois termos sao afetados por 2
como na ultima linha da (8.148). Isso é expresso na (Figura 89) olhando em detalhe
nos elementos sublinhados para 0s quais as expressdes semelhantes as (8.148) e
(8.149) sao dadas nas (8.148) e (8.149).

@ 400cm 4 400cm ? 400cm G?

. -
1

o~
_fa JH0om
400cm
¥
®—+ O 1 T | [Tm 1
= : (U
400cm M(ID é} lé é
0+ ==
T O~
Figura 89. Destaque para os elementos (pilares) que sdo considerados na primeira etapa de analise segundo o
eixo y.
K, = 225cm?
YK =2-400cm3 = 800cm? (8.148)
YK =2-225cm3 +2-400cm® - ¥, K = 1250cm3
1000KN BOOCm3
sp = 12 ﬁ 225em?® - ——— > 55 = 5760KN (8.149)

Pelo tanto a grandeza definida como s, dos porticos associados por serem com

iguais carateristicas ficam descritas na (8.150). Onde € claro que y € repetida 4

vezes (desde 1 até 4). Além disso é importante como expresso na (8.150) que para
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porticos lidos em y ha dois pilares pertencentes ao grupo | e um pilar pertencente ao

grupo Il.

Sry =2 Sp + S — Spy = 2 4235.29411829KN + 5760KN — s, = 14230.58824KN
(8.150)

8.3.2.3 Pilares Grupo | (Sentido x)

Lembrando que cada direcdo de analise apresenta dois grupos com diferentes

elementos considerados tal como descrito no final do item (8.3.2).

A (8.151) contém a informacéo necessaria para se obter o valor de s tal como na

(8.152).

K, = 225cm?
Yo K = 400cm® (8.151)
Yo K =2-225cm3 +400cm3® - Y, K = 850cm3

1000KN

fhedddadated 3
Spr =122 225em3 - 5 S s = 4235.294118KN (8.152)
@ @ @ @
400cm ! 400cm _ 400cm
O—+ B : '
Wem
400cm
¥
' |
@—— : e e 1 532:_—.. D
: . ©—
400cm B é é %
" K ‘
@__ 1 - B
- X @~

Figura 90. Destaque para os elementos (pilares) que sao considerados na primeira etapa de analise segundo o
€ixo x.
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8.3.2.4 Pilares Grupo Il (Sentido x)

Consequentemente a (8.153), fornece a informacgéo necesséria para a determinacao

da sy para o grupo de pilares em estudo segundo a (8.154).

K, = 225cm?
Y. K =2-400cm3® = 800cm3 (8.153)
K=2-225cm° + 2 - cm® - K =1250cm
an 3 2-400 3 an 3

1000KN

3
Spp = 12+ 22— 225em3 - 20 S5 = 5760KN (8.154)

. ? 400cm ? 400cm ? 400cm ?

30cm

400

- : 1 = = :! l plcm

o yﬁ.&) ! b b
6+ ==t —

Figura 91. Destaque para os elementos (pilares) que sdo considerados na primeira etapa de analise segundo o
€eixo x.

I

E substituindo as diversas rigidezes obtidas no passo anterior se chega a expressao

para as rigidezes s, onde novamente o inidize x apresenta as possibilidades 5, 6, 7

como na (8.155).

Spx = 2 Sy + Spr>Spy = 2+ [4235.294118KN + 5760KN]->s, = 19990.58824KN
(8.155)
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8.3.3 Coeficientes §,,,

As componentes da matriz |S| sdo determinadas com base nas equac¢des (8.150) e
(8.155), mesmo que com a informacéo contida na (Tabela 39) e ficam expressas
nas (8.156), (8.157), (8.158), (8.159), (8.160), (8.161). A (8.155) é empregada no
caso em que se desejam obter os termos da primeira fila da matriz. E dizer, todos
aqueles que apresentam indize “a”, e assim por diante. A matriz |S| é simétrica e

pelo tanto, sdo necessarias 6 componentes.

N
Saa = Zizfl Sfi ' aﬁ ' afl' - Saa = Sfl ' afl ' afl + sz ' afz ' afz + Sf3 ' af3 ' af3 + Sf4 ' af4 ' af4 +
st'afs'afs +Sf6'af6'af6+Sf7'af7'af795aa = 1423058824KN[00+00+00+0
0] + 19990.58824KN - [1-1+1-1+1-1]> S,, = 79962.35296KN (8.156)

Spa = Zlivjl Sgi " bri = Qpi > Spa = Sp1 " bp1 Ay + Spp tbpy t Qpp + ezt bps Az + Spa  bpy t apy +
Sgs * bps - Gps + Spe * brg - Ape + Sp7  bpy - apy > Spg = 14230.58824KN - [1-0+1-0+1:0+1-
0] + 19990.58824KN - [0-1+0-1+4+0-1]> S,, = 0 = Sy (8.157)
Sac = Zliifl Sfi " Qpi " Cri 2 Saa = Sp1"Qp1 " Cp1 Sz Qpp " Cpp + Sp3° Apz " Cpz + Spy " Apy " Cpg +
Sfs " Qfs " Cps + Spe " Ofg * Cpe + Sp7 * Ap7 * Cp7 > Sqc = 14230.58824KN - [0 - 600cm + 200cm -
0+0-(—200cm) + 0 (—600cm)] + 19990.58824KN - [1 - (—400cm) +1-0 + 1 - (400cm)]->
Sac =0=S5. (8.158)
Sop = 4Ly Spi - byi  bri > Spy = Sp1 bpy by + 2 bea By + g3+ bys  bes + Spa - gt byy +
Sgs " brs * brs + Spg " brg * brg + Sp7 - by - be; > Spp = 14230.58824KN - [1-1+1-1+1-1+1-
1] +19990.58824KN - [0-0+0-0 + 0-0]-> S, = 56922.35296KN (8.159)

Spe = Z?]:’cl Sgi " bri Cri > Spp = Sp1 " bp1 " Cp1 + Spp " bpa €+ Sp3 bps t Cpz + Spa t bpa v Cpg
Sps " bys * Crs + Sp6 * brg  Crg + Sp7 " byy * €7 > Spp = 14230.58824KN - [1 - (600cm) + 1 -
(200cm) +1-(—200cm) + 1 - (—600cm)] + 19990.58824KN - [0 - (—400cm) +0-0+0 -
(400cm)]-> Spe = 0 = S, (8.160)

N
_ s _ v 2 _ 2 2 2 2
Sce = 221 Sfi"Ci"Ci = Scc = Xi=1Sfi " Ci —> Scc = Sp1C1 + Sz 7€ +Spz 5 +Spa i +

Sps " C5 + Spe €& + Sp7* €7 — See = 14230.58824KN - [(—6m)? + (—2m)? + (2m)? +
(6m)?] + 19990.58824KN - [(—4m)? + 0% + (4m)?] — S.. = 1778145.883KNm?
(8.161)

Neste caso a matriz [J] ndo existe e o sistema resultante é formado s6 com a matriz
[S] como na (8.162)
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Sww 0 O u' a
[S]-[U]) =V(2)-[Ly] —>[0 S, O |-|v =V(z)-[bl -
0 0 S.l Ly c
79962.35296KN 0 0 u’ a
0 56922.35296KN 0 v’ =V(z)-lbl (8.162)
0 0 1778145.883KNm?1 Lo’ c

Tudo isso € geral até esse ponto. Agora vai se estudar o caso de ter carregamento

de 0.3-F, e 1.0- F,. Considerando cada um dos casos separadamente como fora

feito nos exemplos 1 e 2.

8.3.4 Propriedades dinamicas

Agora, considerando a (8.7), as propriedades que dependem da massa sdo as
dadas nas (8.163) e (8.164).

t 10KN
CP-A 1W. T *12m-8m KN-s2

m = rm ->m= 105%_3"1 ->m =32 — (8.163)
( _ 4H [m
T= (2-ii1)\/;
4-60m 32K,1j1;2
{ Ty = 21-1) | 79962.35296KN - Ty, = 4.80112981s (8.164)
4-60m 32KN§2
\Tl” = (21-1) | 56922.35296kN Thy = 56904263795

8.3.5 Analise sismica

Os coeficientes Cs, e Cs,, s80 expressos na (8.165). Para os valores de C;, e Cs,, S€

considera um fator R = 3 que é carateristico para estruturas feitas de portico de

concreto com detalhamento usual.
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((Sax(T) = 22 =S4 (T) = 222U L, 5 (T) = 0637367215
iu .
C.. — Sax'ag (. = 0.637215:1.2:0.15-10 ~ C.. = 0.382329
sx R sx — 3 sx — U.
) _ Frag __1.71.20.15:10 — 05 5o (8.165)
Say(T) = Ty il Say(T) T — - Say(T) = 0.537785588
\ Csy — Sa:;'ag N Csy _ 0.53778558;3-1.2-0.15-10 5 Csy — 0.322671352

Por causa da simetria que permite garantir a coincidéncia dos centros de massa e
rigidez, a expressdo para as componentes da excentricidade total segundo x e y é
dada na (8.166) de conformidade com as (3.16).

{eTx = |Xepm — Xcr| + % Ly = epy = 0.075-12m - e, = 0.9m

eTy = |}_]CM - .}_]CRl + % - Ly = eryxy = 0075 -8m - eTy = 0.6m (8166)

Com esses valores a e € 0 0 angulo a fica como na (8.167), quando aplicada a
(3.17).

er = \/(eTx)z + (eTy)2 — ep = +/(0.9m)2 + (0.6m)% — e; = 1.081665383m (8.167)

a = arctg (eﬂ) — a = arctg (%) - a = 33.69006753°

eTx

8.3.6 Determinacdo das forcas no topo e o carregamento distribuido segundo as
normas; prévia da NEHRP-88, a UBC-85/97 e NBR-88 quando o carregamento acontece
segundo X.

Com ajuda das expressdes (2.25), (2.26) como o emprego das diversas normas € a
(Tabela 40) sédo determinados os valores das grandezas necessarias para a analise

nesse caso de sistema estrutural de portico sob carregamento sismico.

Segundo a norma prévia a NEHRP-88 considerando o caso de k = 1 as grandezas

requeridas sao dadas na (8.168).

plic = (60;)2 +0.9- (60m - 7158.715KN — 286706.536KNm) — plif = 214225~

{ngc =0.1-7158.715KN + % (3-286706.536KNm — 2 - 60m - 7158.715KN) - FMC = 731.979KN

(8.166)

As (8.169) e (8.170) munem da informacdo necessaria para o emprego da

expresséo (7.23) com a qual seja determinada a funcao deslocamento.
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0.07

Fy = -~ 4.80112981s - 7158.715003KN = 2405.8944KN > 0.25-7158.715003KN =

1789.678751KN (8.169)

~  0.07 ~ - . .
Como a expressao " Tyy - Vg > 0.25- V3, entdo é necessario reduzir a forga no

topo sé ao 25% do cisalhamento na base. Portanto a (8.170) € valida.

0.75
FMC¢ =0.25-7158.715KN + som. (3-286706.536KNm — 2 - 60m - 7158.715KN) — FM¢ = 1803.101KN

PYE = —> 075 - (60m - 7158.715KN — 286706.536KNm) — phic = 178.521 -
= (60m)? Ox m

(8.170)

Tabela 40. Tabela analise sismica para o edificio do exemplo 3 quando é suposto o carregamento segundo x e

sob a condicdo de k = 1.

z(m) | Wi(KN) | W; Cyi F;(KN) = F;-h;(KNm)
> F (kN
-hy(KNm) | <88 £,
nivel

0
3 960 2880 0,005 35,79357501 0—-3 7158,715003 107,380725
6 960 5760 0,01 71,58715003 3—6 7122,921428 429,5229002
9 960 8640 0,015 107,380725 6—9 7051,334278 966,4265253
12 960 11520 0,02 143,1743001 9512 6943,953552 1718,091601
15 960 14400 0,025 178,9678751 12—15 6800,779252 2684,518126
18 960 17280 0,03 214,7614501 15—-18 6621,811377 3865,706101
21 960 20160 0,035 250,5550251 18—21 6407,049927 5261,655527
24 960 23040 0,04 286,3486001 21-24 6156,494902 6872,366402
27 960 25920 0,045 322,1421751 2427 5870,146302 8697,838728
30 960 28800 0,05 357,9357501 27—30 5548,004127 10738,0725
33 960 31680 0,055 393,7293251 30—33 5190,068377 12993,06773
36 960 34560 0,06 429,5229002 33—36 4796,339052 15462,82441
39 960 37440 0,065 465,3164752 36—39 4366,816152 18147,34253
42 960 40320 0,07 501,1100502 3942 3901,499676 21046,62211
45 960 43200 0,075 536,9036252 42—45 3400,389626 24160,66313
48 960 46080 0,08 572,6972002 4548 2863,486001 27489,46561
51 960 48960 0,085 608,4907752 48—51 2290,788801 31033,02954
54 960 51840 0,09 644,2843502 51-54 1682,298026 34791,35491
57 960 54720 0,095 680,0779252 5457 1038,013675 38764,44174
60 480 28800 0,05 357,9357501 57—60 357,9357501 21476,14501
> 18720 576000 1 7158,715003 286706,5359

Desde a (2.26) é obtida a expresséo (8.171) com base na informacgéo resumida na

(Tabela 41) seguinte.
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FMC = 1 .(3.322544.3501KNm — 2 - 60m - 7158.715003KN) — FMC = 1809.788KN
60m

MC _
Pox

(8.171)

T (60m)2

6

- (60m - 7158.715003KN — 322544.3501KNm) - p}I¢ = 178.298%

Tabela 41. Tabela andlise sismica para o edificio do exemplo 3 quando € suposto o carregamento segundo x e
sob a condicdo de k = 2.

z(m) | W;(KN) | w; C,; < 88 F,(KN) n F;- h;(KNm)
> (kM)
- h?(KNm?) £
nivel

0
3 960 8640 0,000374532 2,681166668 0—3 7158,715003 8,043500003
6 960 34560 0,001498127 10,72466667 356 7156,033836 64,34800002
9 960 77760 0,003370787 24,13050001 60 7145,309169 217,1745001
12 960 138240 0,005992509 42,89866668 912 7121,178669 514,7840002
15 960 216000 0,009363296 67,02916669 | 1215 7078,280003 1005,4375
18 960 311040 0,013483146 96,52200003 | 1518 7011,250836 1737,396001
21 960 423360 0,01835206 131,3771667 | 18—21 6914,728836 2758,920501
24 960 552960 0,023970037 171,5946667 | 2124 6783,351669 4118,272001
27 960 699840 0,030337079 217,1745001 | 2427 6611,757002 5863,711502
30 960 864000 0,037453184 268,1166668 | 2730 6394,582502 8043,500003
33 960 1045440 0,045318352 324,4211668 | 30—33 6126,465836 10705,8985
36 960 1244160 0,053932584 386,0880001 | 3336 5802,044669 13899,168
39 960 1460160 0,06329588 453,1171668 | 36—39 5415,956669 17671,56951
42 960 1693440 0,07340824 525,5086669 | 39—42 4962,839502 22071,36401
45 960 1944000 0,084269663 603,2625002 | 4245 4437,330835 27146,81251
48 960 2211840 0,09588015 686,3786669 | 4548 3834,068335 32946,17601
51 960 2496960 0,1082397 774,8571669 | 48551 3147,689668 39517,71551
54 960 2799360 0,121348315 868,6980003 | 5154 2372,832501 46909,69202
57 960 3119040 0,135205993 967,901167 5457 1504,134501 55170,36652
60 480 1728000 0,074906367 536,2333335 | 5760 536,2333335 32174,00001
)3 18720 23068800 1 7158,715003 322544,3501

8.3.7 Determinacédo dos deslocamentos originados pelo carregamento de 0.3 - F,,

Considerando que o carregamento de 0.3 - F, produz s6 deslocamento segundo x e

rotacdes aoredor do eixo z.

8.3.7.1 Deslocamento u

Para o caso do deslocamento horizontal as componentes do vetor que define a

direcdo do carregamento sdo dadas como:
informacé&o vinda das (8.168), (8.170) e (8.171) com ajuda da (2.23) sao obtidos
deslocamentos segundo as (8.172), (8.173), (8.174) que s&o correspondentes com

a=1, b=0, ¢c=-4m. Com a
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as normas consideradas por ora. Elas ficam apresentadas em formato tabelar e

gréfico nas (Tabela 42) e a (Figura 92).

Up.3-F, (z) = —

Up.3-F, (z) = —

Up.3-F, (z2) =—

Up.3-F, (z2) =—

Up.3-F, (z2) =—

0.3-1214.2252
m

3

*Z
6:79962.35296KN-60m

2.232561033-107°

m2

0.3:1178.521%%
m

79962.35296KN

0.3-1

-z3 +0.026857872 - z

3

*Z
6:79962.35296KN-60m

1.860469265-10~°

m2

0.3-1:178.298 2
m

79962.35296KN

0.3:1

-z3 +0.02685788 - z

3

0.3-1

: (731.979KN +

. (1803.101KN +

KN
214—.225—-60m>
_—

KN
178.521—-60m>
—_m .

Z
6:79962.35296KN-60m

79962.35296KN

. (1809.788KN +

KN
178.298—'60m>
_

1.858145254-107°

Up.3-F, (z2) =—

m?2

- 73+ 0.026857868 - z

*Z

*Z

(8.172)

(8.174)

Tabela 42. Deslocamentos segundo x obtidos para o carregamento de 0.3F, quando aplicada a estrutura do
terceiro exemplo as trés normas.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) Ug3.p, (M) Ug3.p, (M) Ug3.p, (M)

0 0 0 0
3 0,080513337 0,080523407 0,080523434
6 0,160664999 0,160745419 0,160745849
9 0,240093311 0,240364638 0,240366226
12 0,318436599 0,319079669 0,319083546
15 0,395333187 0,396589116 0,396596789
18 0,4704214 0,472591583 0,472604937
21 0,543339564 0,546785674 0,54680697
24 0,613726004 0,618869993 0,61890187
27 0,681219045 0,688543143 0,688588616
30 0,745457012 0,75550373 0,755566191
33 0,80607823 0,819450356 0,819533576
36 0,862721024 0,880081626 0,88018975
39 0,91502372 0,937096144 0,937233695
42 0,962624642 0,990192513 0,990364391
45 1,005162116 1,039069338 1,039280821
48 1,042274466 1,083425223 1,083681964
51 1,073600018 1,122958772 1,123266802
54 1,098777097 1,157368588 1,157734315
57 1,117444029 1,186353275 1,186783485
60 1,129239137 1,209611439 1,210113291
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Uosrx (M) VS z(m)

1900ral
1900ral L 3
1900ral
E 1900ral
W 1900ral
1900ral
1900ral

1900ral T T )
1900ral 1900ral 1900ral 1900ral

Uo.3Fx (m)

—a— <NEHRP-88
UBC-85/97
—+—NBR-88 (k=2)

Figura 92. Comparacgéo dos deslocamentos segundo x devidos ao carregamento de 0.3 - F, segundo 3
normativas para o terceiro exemplo.

8.3.7.1.1 Determinacéo dos esfor¢os produzidos pelo deslocamento u

No caso de carregamento dirigido segundo o eixo x a (Figura 93) define os

elementos a serem considerados.

? 400cm ? 400¢cm ! 400cm ?
O— H - b4 -
E}—l—
J0cm
400cm
W
[E;—-— 1 11 guiar———a=x_JY Lem 1]
+ [P + @_-_
400cm
?& b b b
o+ == i i H
B 0=

Figura 93. Elementos considerados para andlise segundo o eixo x no terceiro exemplo.

Assim, é claro que os elementos que serdo objeto de estudo sdo os porticos 5, 6, e
7. Desde a (8.155), é tomado o dado seguinte, sg, = 19990.58824KN na qual x pode
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ser 5, 6, 7. No entanto, visando a maior generalidade possivel, vdo se adotar o

indize x s6 aproveitando-se da simetria do problema.

Para a determinacdo dos esforcos de cisalhamento € necessario contar com as

derivadas das elasticas. Elas sao fornecidas em formato resumido na (8.175).

. -6
(15, = — 22T 22 4+ 0.026857872
. -6
Upsp, = — 5'58140;7295 1. 22 4+ 0.02685788 (8.175)
. -6
Uy, = — IO 2 40026857868

8.3.7.1.1.1 Esforgos cisalhantes

Desde a (4.8) é escrita a (8.176) com a qual é possivel determinar os esforcos de

cisalhamento nos porticos 5, 6, 7.
Vfi = Sfi ' U,}i (8176)

Para a norma prévia a NEHRP-88 A (8.177) exprime a funcao do cisalhamento.

6.697683099-10°
T mr

Vo, (2) = 19990.58824KN - ( .22 +0.026857872) - Vyoap(2) =

~0.133890625 = - 22 + 536.9046591KN (8.177)

A (8.178) define a funcéo esforcos de cisalhamento no caso da aplicacdo da norma
UBC-85/97.

. -6
Vo, (2) = 19990.58824KN - (— 222500 72 4+ 0,02685788) - Vrosr,(2) =
~0.1115756252 7 - 2% + 536.9048201KN (8.178)

E a (8.179) expressa a funcéo esforcos cisalhantes para o caso da norma NBR-88

na qual é adotado k = 2.
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5.574435762:107°
T mz

Vosr,(2) = 19990.58824KN - ( 72 4 0.026857868) N

Vf0.3-Fx (2) =

~0.11143625 - 2% + 536.9045802KN (8.179)

Nas (Tabela 43) e (Figura 94) aparece a informacdo exprimida em termos da

coordenada z nas trés equagdes anteriores.

Tabela 43. Dados dos esforcos de cisalhamento para a estrutura do terceiro exemplo sujeita a carregamento

lateral de 0.3F,.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)

z(m) Vo, (KN) Vosr, (KN) Vozr, (KN)
0 536,9046591 536,9048201 536,9045802
3 535,6996435 535,9006395 535,901654
6 532,0845966 532,8880976 532,8928752
9 526,0595185 527,8671945 527,878244
12 517,6244091 520,8379301 520,8577602
15 506,7792685 511,8003045 511,831424
18 493,5240966 500,7543176 500,7992352
21 477,8588935 487,6999695 487,761194
24 459,7836591 472,6372601 472,7173002
27 439,2983935 455,5661895 455,667554
30 416,4030966 436,4867576 436,6119552
33 391,0977685 415,3989645 415,550504
36 363,3824091 392,3028101 392,4832002
39 333,2570185 367,1982945 367,410044
42 300,7215966 340,0854176 340,3310352
45 265,7761435 310,9641795 311,246174
48 228,4206591 279,8345801 280,1554602
51 188,6551435 246,6966195 247,058894
54 146,4795966 211,5502976 211,9564752
57 101,8940185 174,3956145 174,848204
60 54,8984091 135,2325701 135,7340802
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Vosrx (KN) vs z(m)
1900ral
1900ral - &
1900ral 4\\%
g 1900ral \
< 1900ral —=—<NEHRP-88
1900ral UBC-85/97
1900ral —o— NEHRP-88 (k=2)
1900ral T T 2 )
1900ral 1900ral 1901ral 1901ral
Vosrx (KN)

Figura 94. Comparacéo dos esfor¢cos de cisalhamento originarios do carregamento de 0.3 - F,, no caso do
terceiro exemplo.

8.3.7.1.1.2 Momentos fletores

Desde a (4.10) h4 necessidade de se determinar uma constante oriunda da
integracdo do esforco de cisalhamento da qual é obtida a fungcdo momento fletor
como na (8.180).

Me(z) = —sp - us(z) + C— C = s¢ - uf(z)|z =H (8.180)

Entdo as funcbes momento fletor sdo dadas nas (8.181), (8.182) e (8.183),
reconhecendo que a flexdo acontece com respeito ao eixo y. Na (Tabela 44) e na

(Figura 95) ha uma representacgéo alternativa.

My (z) =

2.232561033-107°
mZ

2.232561033-107°
m2

—19990.58824KN - [ .73 4 0.026857872 - z — (

(60m)? +0.026857872 - 60m )| — My, (z) = 0.044630208 - z° — 536.9046602KN -

Z + 22574.15456KNm (8.181)

My (z) =

1.860469265-10~°
m2

1.860469265-10~°
m2

—19990.58824KN - [— .73 4 0.02685788 - z — (
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(60m)? +0.02685788 - 60m)| — M, (z) = 0.037191875 - z° — 536.9048201KN -
m
z + 24180.8442KNm (8.182)

Myy (z) =

1.858145254-10°
m2

1.858145254-10¢
mZ

—19990.58824KN - [— .73 + 0.026857868 - z — (

(60m)? +0.026857868 - 60m )| — My, (z) = 0.037145416 - z° — 536.9045802KN -

Z + 24190.86481KNm (8.183)

Tabela 44. Dados dos momentos fletores para a estrutura do terceiro exemplo sujeita a carregamento lateral de

0.3F,.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) M, (KNm) M;,(KNm) M;,(KNm)
0 22574,15456 24180,8442 24190,86418
3 20964,6456 22571,13392 22581,15337
6 19362,36672 20967,44873 20977,46011
9 17774,54804 19375,8137 19385,80197
12 16208,41964 17802,25392 17812,1965
15 14671,21161 16252,79448 16262,66126
18 13170,15405 14733,46046 14743,2138
21 11712,47705 13250,27693 13259,87169
24 10305,41071 11809,269 11818,65249
27 8956,185119 10416,46174 10425,57374
30 7672,03037 9077,880225 9086,653006
33 6460,176558 7799,549552 7807,907848
36 5327,853777 6587,4948 6595,355822
39 4282,292121 5447,741053 5455,014484
42 3330,721682 4386,313395 4392,901392
45 2480,372555 3409,236909 3415,034104
48 1738,474834 2522,53668 2527,430177
51 1112,258611 1732,237791 1736,107168
54 608,9539817 1044,365325 1047,082634
57 235,7910387 464,9443669 466,3741339
60 -0,000124 0 -0,000776
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Miyosrx (KNmM) vs z(m)

—~
—1900rat—

3 e —s—<NEHRP-88

N

UBC-85/97

‘:\
1900ral K —+—NBR-88 (k=2)
—1900ral—

1900ral 1927ral 1954ral 1982ral
Miyo.arx (KNM)

Figura 95. Comparacao dos momentos fletores originarios do carregamento de 0.3 - F, no caso do terceiro

exemplo.
8.3.7.2 Rotagao ¢f 3.,
a=1
Para determinar o giro considera-se a componente ¢ do vetor b=0 porque
c=—4m

ainda é considerado o o carregamento de 30% segundo o sentido x e a componente
S.. da matriz |S|.

A (8.184), (8.185) e (8.186) definem as rota¢coes segundo cada norma considerada e

referidas a origem 0 e que representadas como g 5., -

KN KN
0.3:(—4m)-214.225— 0.3:(—4m) 214.225—60m
0 — m . 73 : . m .
‘90-3'Fx(2) 6-1778145.883KNmZ-60m - 1778145.883KNm? 731.979KN + z=
0 _4.0158872241077 3 4.831141743-1073
(P0.3-FX(Z) =—mwm & 'z (8.184)
0.3-(—4m)-178.521°2 0.3-(—4m) 178.521%%.60m
0 — m . -3 : . m .
(p0-3'Fx(Z) = T 51778145.883KNm2-60m - + 1778145.883KNm? 1803.101KN + z=
0 _ 3.346575811-1077 3 4.831143092-1073
cp0_3.FX(z) e 4 (8.185)
0.3-(—4m)-178.298°2 0.3-(—4m) 178.2985%.60m
0 —— m . 3 : . m .
@0-3'Fx(z) = T 51778145.883KNm2-60m 1778145.883KNm?2 1809.788KN + z=
0 _3.342395426:1077 3 4.827091906-1073
(Po.3-FX(Z) =0 T Z (8.186)
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8.3.8 Determinacdo das forcas no topo e o carregamento distribuido segundo as
normas; prévia da NEHRP-88, a UBC-85/97 e NBR-88 quando o carregamento acontece

segund

o X.

Apartir da (2.25) e desde a (Tabela 45) séao obtidas as (8.187), (8.188) e (8.189) que

sao produto da aplicacdo das normas que consideram o caso de k = 1.

Tabela 45. Tabela andlise sismica para o edificio do exemplo 3 quando é suposto o carregamento segundo y e
sob a condicdo de k = 1.

z(m) | Wi(KN) | W; Cui F;(KN) - F;
-h;(KNm) | < 88 ; Fi (KN) - h;(KNm)
nivel
0
3 960 2880 0,005 | 30,19977565 | 0—3 6039,95513 | 90,59932695
6 960 5760 0,01 60,3995513 | 3—6 | 6009,755354 | 362,3973078
9 960 8640 0,015 | 90,59932695 | 6—9 | 5949,355803 | 815,3939426
12 960 11520 0,02 | 120,7991026 | 9—12 | 5858,756476 | 1449,589231
15 960 14400 0,025 | 150,9988783 | 12—15 | 5737,957374 | 2264,983174
18 960 17280 0,03 | 181,1986539 | 1518 | 5586,958495 | 3261,57577
21 960 20160 0,035 | 211,3984296 | 18—21 | 5405,759841 | 4439,367021
24 960 23040 0,04 | 241,5982052 | 2124 | 5194,361412 | 5798,356925
27 960 25920 0,045 | 271,7979809 | 24—27 | 4952,763207 | 7338,545483
30 960 28800 0,05 | 301,9977565 | 27—30 | 4680,965226 | 9059,932695
33 960 31680 0,055 | 332,1975322 | 30—33 | 4378,967469 | 10962,51856
36 960 34560 0,06 | 362,3973078 | 33—36 | 4046,769937 | 13046,30308
39 960 37440 0,065 | 392,5970835 | 36—39 | 3684,372629 | 15311,28625
42 960 40320 0,07 | 422,7968591 | 39—42 | 3291,775546 | 17757,46808
45 960 43200 0,075 | 452,9966348 | 42—45 | 2868,978687 | 20384,84856
48 960 46080 0,08 | 483,1964104 | 4548 | 2415,982052 | 23193,4277
51 960 48960 0,085 | 513,3961861 | 48—51 | 1932,785642 | 26183,20549
54 960 51840 0,09 | 5435959617 | 51—54 | 1419,389456 | 29354,18193
57 960 54720 0,095 | 573,7957374 | 54—57 | 875,7934939 | 32706,35703
60 480 28800 0,05 | 301,9977565 | 57—60 | 301,9977565 | 18119,86539
> 18720 576000 1 6039,95513 241900,203

No caso da norma anterior a NEHRP-88 A (8.187) exprime as variaveis importantes

no médio continuo.

{F#f = 0.1-6039.95513KN + ==+ (3 - 241900.203KNm — 2 - 60m - 6039.95513KN) - Ffi¢ = 617.585414KN

(8.187)

MC _
pOy

~ (60m)?

0.9 - (60m-6039.95513KN — 241900.203KNm) — pggf = 180.7456572%

Na UBC-85/97 ha uma limitante com respeito a intensidade da for¢ca no topo e assim

a (8.188) exprime essa condicao.




Fr=27Ty, - Vgy < 0.25- Vg, — Fr =

5.690426379s - Vg, = 0.398329846 - Vg, > 0.25 Vp,,

0.07
T' T11.7 - VBy < 025 - VBy —)FT =

0.07
N
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(8.188)

Empregar como forga no topo para médio continuo, o valor dado do 25% do esforgo
cisalhante na base do prédio. Assim, Frif = 0.25 - 6039.95513KN = 1509.988783KN.

A (8.189) fornece os subsidios para aplicar a expressdo (7.23) que define o

deslocamento em médio continuo.

0.75
Fry = 0.25-6039.95513KN + — (3 - 241900.203KNm — 2 - 60m - 6039.95513KN) — Fy' = 1521.3137KN
m

Mc _
Poy (60m)?

(8.189)

6

MC KN
-0.75 - (60m - 6039.95513KN — 241900.203KNm) = Py, = 150.621381 —
m

Tabela 46. Tabela analise sismica para o edificio do exemplo 3 quando é suposto o carregamento segundo y e
sob a condicdo de k = 2.

Z(m) WL(KN) Wi C‘lli < 88 FI(KN) L Fi ' hl(KNm)
Z F; (KN)
- h?(KNm?) L
nivel

0
3 960 8640 0,000374532 2,2621555 0-3 6039,95513 6,786466438
6 960 34560 0,001498127 9,0486219 3-6 6037,692975 | 54,29173151
9 960 77760 0,003370787 20,359399 6—9 6028,644353 | 183,2345938
12 960 138240 0,005992509 36,194488 9—-12 | 6008,284953 434,333852
15 960 216000 0,009363296 56,553887 12—15 | 5972,090466 | 848,3083048
18 960 311040 0,013483146 81,437597 15—18 | 5915,536579 | 1465,876751
21 960 423360 0,01835206 110,84562 18—21 | 5834,098981 | 2327,757988
24 960 552960 0,023970037 144,77795 | 21—24 | 5723,253363 | 3474,670816
27 960 699840 0,030337079 183,23459 2427 | 5578,475412 | 4947,334033
30 960 864000 0,037453184 226,21555 | 27—30 | 5395,240818 | 6786,466438
33 960 1045440 0,045318352 273,72081 30—33 | 5169,02527 9032,786829
36 960 1244160 0,053932584 325,75039 3336 | 4895,304457 | 11727,01401
39 960 1460160 0,06329588 382,30428 36—39 | 4569,554068 | 14909,86676
42 960 1693440 0,07340824 443,38247 3942 | 4187,249792 | 18622,06391
45 960 1944000 0,084269663 508,98498 | 42—45 | 3743,867318 | 22904,32423
48 960 2211840 0,09588015 579,1118 4548 | 3234,882336 | 27797,36653
51 960 2496960 0,1082397 653,76293 | 48—51 | 2655,770533 | 33341,90961
54 960 2799360 0,121348315 732,93838 51—54 | 2002,007599 | 39578,67227
57 960 3119040 0,135205993 816,63813 5457 | 1269,069224 46548,3733
60 480 1728000 0,074906367 4524311 57—60 | 452,4310959 | 27145,86575
S 18720 | 23068800 1 6039,9551 272137,3042

Como acontece em quase todos os cédigos onde k =2 para longos periodos

fundamentais de vibracéo, a (Tabela 46) provisiona da informacédo requerida para a
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obtencdo da (8.190) apartir da (2.26) que exprime os dados basicos para a

determinagao dos deslocamentos originarios do carregamento 1.0 - F,,.

=L . (60m - 6039.9551KN — 272137.3042KNm) - pg/IC = 150.4-333363ﬂ
(60m)2 y m

FMC = % 272137.3042KNm — 2 - 6039.9551KN — F}€ = 1526.95501KN
Doy

(8.190)

8.3.8.1 Deslocamento v

Desde as (8.187), (8.189) e (8.190) sdo obtidas as (8.191), (8.192) e (8.193) que
definem os deslocamentos produzidos pelo carregamento de 100% da carga lateral

de sismo atuando no sentido y.

1'180.74—56572ﬂ 3 1 180.7456572ﬂ'60m
Vior (2) = — - 77> + ———————— |617.585414KN + . z
0-Fy 6:56922.35296KN-60m 56922.35296KN 2
8.820283138:107°
—>v1_0.py(z) = — — +7z3 4 0.106108669 - z (8.191)
( ) 1'150.621381ﬂ 3 + 1 150.621381ﬂ-60m
Vior (2) = — m -z ———— - [1521.3137KN + ——=>—| - z
1.0-Fy 6-56922.35296KN-60m 56922.35296KN
7.350235949-10~°
— V05 (2) = — +z3 4+ 0.106108669 - z (8.192)
1.0-Fy 2

1'150.4333363ﬂ
m

P . — [1526.95501KN +

150.4333363K—7r11\]-60m
Vyor,(2) = — : :
y 6-56922.35296KN-60m 56922.35296KN

7.341059476:10~°
mZ

Z > vy 0p,(2) = - -z3 4+ 0.106108668 - z (8.193)

As (8.191), (8.192) e (8.193) séo apresentado em formato tabelar e gréfico nas

(Tabela 47) e na (Figura 96) respectivamente.



Tabela 47. Deslocamentos segundo y obtidos para o carregamento de 1. 0F, quando aplicada a estrutura do

terceiro exemplo as trés normas.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) V1.0F, (m) V1.0F, (m) V1.0F, (m)
0 0 0 0
3 0,318087859 0,318127551 0,318127795
6 0,634746832 0,635064363 0,635066339
9 0,94854803 0,949619699 0,94962638
12 1,258062568 1,26060282 1,260618665
15 1,561861559 1,566822989 1,566853944
18 1,858516116 1,867089466 1,867142965
21 2,146597351 2,160211514 2,160296476
24 2,424676379 2,444998394 2,445125226
27 2,691324312 2,720259369 2,720439962
30 2,945112263 2,984803699 2,985051434
33 3,184611346 3,237440648 3,23777039
36 3,408392674 3,476979476 3,477407577
39 3,61502736 3,702229445 3,702773745
42 3,803086516 3,911999817 3,912679642
45 3,971141257 4,105099854 4,105936015
48 4117762696 4,280338818 4,281353614
51 4,241521945 4,43652597 4,437743187
54 4,340990117 4572470573 4573915483
57 4,414738327 4,686981887 4,688681248
60 4,461337686 4,778869175 4,780851233
Vwory (M) VS Z(M)
1900ral
1900ral p—o
1900ral
E 1900ral <NEHRP-88
N 1900ral UBC-85/97

1900ral /

1900ral

1900ra| T T T T T 1
1900rall900rall900rall900rall900rall900rall900ral

—o— NBR-88 (k=2)

Figura 96. Comparagéo dos deslocamentos segundo y devidos ao carregamento de 1.0 - F,, segundo 3

normativas para o terceiro exemplo.
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8.3.8.1.1 Determinacéo de esfor¢cos

Considerando as funcdes elasticas e suas derivadas sdo exprimidas as funcdes
momento fletor e esforco de cisalhamento respeitivamente. A (8.194) contém as

derivadas com as quais primeiramente sao determinados os esfor¢os cisalhantes.

— . -6
(vior, (z) = Z222220— - 22 4 0.106108669

m2
- .10~6
v} or, (2) = 220 22 40.106108669 (8.194)
- .10~6
v} or, (2) = ZEEETRE0 . 22 4 0106108668

Finalmente, € importante definir quais sdo os elementos que serdo considerados
para assumir ativamente carregamento quando acontece deslocamento segundo vy.

Isso é definido na (Figura 97) seguinte.

@ 400cm @ 400cm @ 400¢cm @
O—+ F u o = [
woenl ™
I 1
B :_ = ] :.-u+—r-x B — L2em
won W ) ) b
o+ B=E 5 1 z

Figura 97. Elementos a serem considerados na analise quando o carregamento fica contido no eixo y para o
caso do terceiro exemplo.

Para esses elementos o sy considerado € sg, = 14230.58824KN .Onde y é um indize

gue abrange os valores 1, 2, 3, 4 que sao os porticos sublinhados.



8.3.8.1.1.1 Esforgos de cisalhamento
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As (8.195), (8.196) e (8.197) permitem determinar a funcdo dos esforgos cisalhantes

e que também estéo representadas na (Figura 98) e na (Tabela 48).

Vi, (2) = 14230.58824KN - (

0.037655345KN
m2

Vs, (2) = 14230.58824KN - (

0.031379454KN
 mr

Vyy(2) = 14230.58824KN - (

0.031340278KN
m2

—2.646084941-10~°
m2

72 4 0.106108669) .

z? + 1509.988777KN

—2.205070785-107°

m2

72 4 0.106108669) .

z? +1509.988777KN

—2.202317843:10°%
mZ

72 4 0.106108668) .

z? + 1509.988763KN

1900ral

Viory (KN) Vs z(m)

&

1900ral
1900ral

=

N

- 1900ral
=

N—r

N 1900ral

—=—<NEHRP-88

UBC-85/97

1900ral
1900ral

—o— NBR-88 (k=2)

1900ral

1903ral

T T L 1

1903ral 1903ral 1904ral 1904ral
V1ory (KN)

Vry(2) =
(8.195)

Vey(2) =
(8.196)

Viy(2) =
(8.197)

Figura 98. Comparagé&o dos esforgos de cisalhamento originarios do carregamento de 1.0F,, no caso do terceiro

exemplo.
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Tabela 48. Esforgos de cisalhamento segundo y no terceiro exemplo por causa da forca 1. 0F,,.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) Vey.or,(KN) Vey1.or, (KN) Vey1.or, (KN)
0 1509,988777 1509,988777 1509,988763
3 1509,649879 1509,706362 1509,7067
6 1508,633185 1508,859117 1508,860513
9 1506,938694 1507,447041 1507,4502
12 1504,566407 1505,470136 1505,475763
15 1501,516324 1502,9284 1502,9372
18 1497,788445 1499,821834 1499,834513
21 1493,38277 1496,150438 1496,1677
24 1488,299298 1491,914211 1491,936763
27 1482,53803 1487,113155 1487,1417
30 1476,098967 1481,747268 1481,782513
33 1468,982106 1475,816552 1475,8592
36 1461,18745 1469,321005 1469,371763
39 1452,714997 1462,260627 1462,3202
42 1443,564748 1454,63542 1454,704513
45 1433,736703 1446,445383 1446,5247
48 1423,230862 1437,690515 1437,780762
51 1412,047225 1428,370817 1428,4727
54 1400,185791 1418,486289 1418,600512
57 1387,646561 1408,036931 1408,1642
60 1374,429535 1397,022743 1397,163762

8.3.8.1.1.2. Momentos fletores

A (8.198) é a expressdo geral que permite determinar os momentos de flexdo que

neste caso acontece com respeito ao eixo x.

My (2) = —sp - vp(2) + sp - vp(H) (8.198)

Nas (8.199), (8.200) e (8.201) estdo as expressdes para o momento fletor respeito
do eixo x. As (Figura 99) e a () também apresentam a mesma informacdo num

formato distinto.

fo(Z) =

8.820283138-107°
m?2

8.820283138:107°
m2

—14230.58824KN - [— - 23 4+ 0.106108669 - z — (—
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0.125517817KN
m2

(60m)? +0.106108669 - 60m )| — My, (z) = 2% — 1509.988777KN - z +

63487.47805KNm (8.199)

fo(Z) =

—14230.58824KN - [_ 7.350235949-107

m2

7.350235949:10~°
m2

- 73 4+ 0.106108669 - z — (—

0.104598181KN
m2

(60m)? +0.106108669 - 60m )| — My, (z) = 2% — 1509.988777KN - z +

68006.11948KNm (8.200)

fo(Z) =

—14230.58824KN - [_ 7.341059476-1076

m2

7.341059476-10~°
mZ

- 73 4+ 0.106108668 - z — (

0.104467594KN
m2

(60m)? +0.106108668 - 60m )| — My, (z) = 2% — 1509.988777KN - z +

68034.32534KNm (8.201)

Mix (KNmM) vs z(m)

~
\E/ —=—<NEHRP-88

\ UBC-85/97
000ral \_\ —+—NBR-88 (k=2)

a
rdai T T T

1900ral  1954ral 2009ral 2064ral 2119ral
Mx (KNm)

Figura 99. Comparagdo dos momentos fletores originarios do carregamento de 1.0F, no caso do terceiro
exemplo.



Tabela 49. Momentos fletores originados pelo deslocamento segundo o eixo y no terceiro exemplo.
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<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) Mg, (KNm) M, (KNm) Mg, (KNm)
0 63489,49805 68006,11948 68034,32534
3 58962,9207 63478,977 63507,17934
6 54456,67724 58968,77942 58996,95711
9 49991,10155 54492,47165 54520,58244
12 45586,52751 50066,9986 50094,9791
15 41263,28903 45709,30518 45737,07086
18 37041,71997 41436,33627 41463,78151
21 32942,15424 37265,0368 37292,03483
24 28984,9257 33212,35167 33238,75458
27 25190,36826 29295,22578 29320,86455
30 21578,8158 25530,60404 25555,28851
33 18170,6022 21935,43135 21958,95025
36 14986,06135 18526,65262 18548,77353
39 12045,52713 15321,21275 15341,68213
42 9369,333442 12336,05665 12354,59984
45 6977,814159 9588,129227 9604,450419
48 4891,303172 7094,375384 7108,157658
51 3130,134366 4871,740025 4882,645329
54 1714,641628 2937,168057 2944,83721
57 665,1588447 1307,604385 1311,657078
60 2,019902 -0,006086 0,0287084

8.3.8.2 Rotacéo (p‘{_O.Fy

Para rotacdo quando o sentido do carregamento € y, a <p§’.0.Fy € determinada

empregando um valor ¢ = 6m positivo porque é suposta uma forca segundo y
atuando no sentido positivo das y. Uma expressdo geral é escrita na (8.202)
exprimida como funcdo da elevagcdo e também das grandezas referidas ao médio

continuo, pgy e Frif.

+6m-pMC 6 pMC-6Om
0 - _ 0y .3 m .| pMC 0y ;
P10, (2 = ~ e i7stassasknnzeom 2 T Trretasssaxnmz [Ty T2 zZ—
MC
p . 1076
9205, (2) = 9373059222 - 1070 2 - 73 4+ 2ETEEELI0 L [EIE 4 30m - pliC| -z (8.202)

De maneira que na (8.203) ficam contenidos os deslocamentos de giro em cada uma

das normatividades consideradas.
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0 () = 1.694139749-10°° 4 . 0020380628
Pror,\2) = 3 z - z
-6
0 _ 1411783124107° 3 0.020380628
¢1.0-Fy(z) = 3 rZr— "z (8.203)
0 () = 1.41002057-10~° 3 4 0020380628
Pror,\2) = 3 "

8.4 EXEMPLO 4. EDIFICIO CONSTITUIDO SO POR PORTICOS (2)

O edificio do exemplo 4 (Figura 100) é conformado s6 por porticos como no caso 3.

Figura 100. Planta edificio exemplo 4 [Laier, 1978 adaptado]

8.4.1 Especificacdes

O edificio é constituido de 20 andares tipo como mostrado na (Figura 100) e

fundamentalmente apresenta as mesmas propriedades geométricas do edificio do
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exemplo 3. Adotando novamente um médulo elastico E = 107 — e supondo uma

carga distribuida no andar tipo q = 10—

8.4.2 Posic¢ao do centro de massa

KN
m

Partindo da (Figura 100) e com ajuda da (Tabela 50) sao obtidas as coordenadas do

centro de massa do pavimento tipo.

Tabela 50. Dados necessarios para determinar a posi¢cdo do CM do pavimento do exemplo 4.

ELEMENTO | A4;(m?) x; (m) y; (m) A x;(m®) | A;-y; (m3)
i
I 16 2 10 32 160
11 16 10 10 160 160
111 16 2 6 32 96
v 16 6 6 96 96
%4 16 10 6 160 96
Vi 16 2 2 32 32
VII 16 6 2 96 32
VIII 16 10 2 160 32
X 128 768 704
Assim a (8.204) define a posi¢éo do centro de massa procurado.
Xem = zgf,- - Xey = %Zz - Xcy = 6m
o (8.204)
Yem = Zg;:,i = Yem = % = Yem = 5.5M

8.4.3 Determinacao dos coeficientes de rigidez s;

Com ajuda da (Tabela 51) sé@o obtidos os valores dos coeficientes s;; onde o indice

i pde em evidéncia o fato de que trata-se do portico i.
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Tabela 51. Propriedades geométricas e de rigidez dos elementos do exemplo 4.

Porticoi | b Xt | Ky | Kye | b X t| Ky ars; by Cri
pilares | cm® | ¢m3 | vigas | cm3
cm cm
1 | 30 x 30 225 225 30 x40 400 asq by Cr1
= c0s90° = sen90° =600cm -0
= = = 600cm
2 | 30 x 30 225 225 30 x40 400 asy bs, Cr2
= c0s90° = sen90° = 600cm
= = —400cm
= 200cm
3 | 30 x 30 225 225 30 x40 400 ass bgs Cr3
= c0s90° = sen90° = 600cm
=0 =1 —800cm
= —200cm
4 | 30 x 30 225 225 30 x40 400 gy by, Cra
= c0s90° = sen90° = 600cm
=0 = —1200cm
= —600cm
5— 30 x 30 225 225 30 x40 400 ass = cos0° | bpy = sen0° Crs
=1 =0 = 550cm
—800cm
= —250cm
6 — 30 x 30 225 225 30 x40 400 asp = cos0° | brp = sen0° Cre
=1 = = 550cm
—400cm
= 150cm
7 — 30 x 30 225 225 30 x 40 400 asc = cos0° | by = sen0° Cr7
=1 =0 = 550cm
—0cm
= 550cm

E necessario fazer um agrupamento de pilares segundo as direcées principais.

Segundo a y, os grupos ficam conformados da seguinte maneira: Grupo | (Al, A2,
A3, A4, D1, D2, D3, D4). No Grupo Il (B1, B2, B3, B4, C1, C2, C3, C4).

Segundo x ha dois grupos de pilares. No Grupo | (Al, A4, B1, B4, C1, C4) onde s6
h& uma viga chegando ao pilar. No Grupo Il (A2, A3, B2, B3, C2, C3) ha dois tramos

de viga chegando no pilar.

8.4.3.1 Pilares Grupo | (Sentido y)

De acordo com a (Figura 101) os pilares sublinhados quando analisados no eixo y

apresentam como carateristica que s6 chegan neles um tramo de viga.
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Figura 101. Detalhe dos pilares que formam o grupo | segundo y quando analisado o edificio do exemplo 4.

O sy para este grupo de pilares € expresso na (8.206) baseada nos dados seguintes
contidos na (8.205).

K, = 225cm?
Yo K = 400cm® (8.205)
YK =2-225¢cm3 + 400cm?® - Y, K = 850cm3

1000KN

400cm3
spp=12-—22—.225cm3 - :
300cm 850cm

>sp; = 4235.29411829KN (8.206)

8.4.3.2 Pilares Grupo Il (Sentido y)

Os pilares em destaque formam o Grupo Il quando a andlise é feita segundo y. Sua
carateristica € que ha dois tramos que chegam neles como enxergado na (Figura
102).
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Figura 102. Detalhe dos pilares que formam o grupo Il segundo y quando analisado o edificio do exemplo 4.

Neste caso os dados de importancia para a (8.208) séo contidos na (8.207).

K, = 225cm?
YK =2-400cm3 = 800cm3 (8.207)
YK =2-225cm3 +2-400cm® - Y¥,,K = 1250cm3

1000KN

ekl 3
s = 12 =22 225cm3 - 22T 5 5 = 5760KN (8.208)

300cm 1250cm

Pelo tanto o sy dos porticos associados por serem com iguais carateristicas ficam

descritas na (8.209)

Sfy =2 Sp_ps+2-Sp — Spy = 2 4235.29411829KN + 2 - 5760KN — s, =
19990.58824KN (8.209)



8.4.3.3 Pilares Grupo | (Sentido x)
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Os pilares com s6 um tramo de viga chegando estao representados na (Figura 103).

A (8.210) contém a informacé&o necessaria para obter o valor de s, para esse grupo

de pilares como o apresentado na (8.211).

K, = 225cm?
Y. K =400cm3
YK =2-225¢m3 + 400cm?® - Y, K = 850cm3

1000KN

Z 400cm3
spp =12 - ——.225cm3 - .
300cm 850cm

> sp; = 4235.294118KN

(8.210)

(8.211)

Figura 103. Detalhe dos pilares que formam o grupo | segundo x quando analisado o edificio do exemplo 4.

8.4.3.4 Pilares Grupo Il (Sentido x)

Na (Figura 104) sdo apresentados os pilares que tém dois tramos de viga chegando

segundo x.
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Consequentemente a (8.212), fornece a informagédo necesséria para a determinacao

da s; para o grupo de pilares em estudo segundo a (8.213).

K, = 225cm?
YK =2-400cm3 = 800cm? (8.212)
YK =2-225cm3 + 2-400cm® - Y, K = 1250cm3

1000KN

_ CTemZ 3 . 800cm3 _
SfII —_ 12 _300Cm 225Cm 12500m3 QSfII - 5760KN (8.213)

Figura 104. Detalhe dos pilares que formam o grupo Il segundo x quando analisado o edificio do exemplo 4.

E substituindo as diversas rigidezes obtidas no passo anterior se chega a expressao

para as sg, segundo a (8.214).

Sx =2:Su+2-Sp > Spe =2+ [4235.294118KN + 5760KN] > Spy = 19990.58824KN
(8.214)
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8.4.4 Posicao do centro de rigidezes

Reconhecendo que sy tem unidades de forga, € possivel escrever somatorias de
momentos envolvendo coeficientes s;. A expressdo (8.215) € escrita tomando

momentos com a origem de coordenadas que fica no centro do pilar Al, e visa se

obter uma expresséo para a coordenada y.r do centro de rigidezes.

S speyi
Sexr " Ycr = Sf1° Y1+ Sp2 " Y2+ Sp3 Y3 2 Yer = NF
2=t (8.215)
Ver = Sf2'Y2tSf3°Y3 — sp(y2+y3) _ 4m+8m — 4m

Sp1tSf2tSy3 3:sf 3

Na (8.215) NF é o numero de pérticos que podem ser lidos segundo cada sentido de

analise. Assim, segundo x sao lidos 3 porticos e segundo y séo lidos 4.

Uma expressdo semelhante a (8.215) é feita para a determinacdo da grandeza x .

Porém, explorando a simetria conclui-se a (8.216).
xCR = xCM = 6m (8216)

Do anterior, e com a informacéo contida nas (8.204), (8.215) e (8.216) € apresentada
a (8.217).

erx = |xcy — x| +0.075- L, = e, = |6m — 6m| + 0.075-12m — er, = 0.9m
{eTy = |yem — ¥ +0.075- L, - ery, = |5.5m —4m| + 0.075 - 12m — er, = 2.4m
(8.217)

A e; e 0 angulo a que forma a linha que conecta o CM com o CR e 0 eixo horizontal
é dada na (8.218).

er = \/ (er2)? + (ery)” = er = /(09m) + (2.4m)? > ey = 2.563m (8.218)

a = arctg (eT—y) - a = arctg (2'40m) - a = 69.444°

ery 0.90m
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8.4.5 Coeficientes §,,,

As componentes da matriz |S| sdo determinadas a partir da informacédo dada nas
(8.209) e (8.214), assim como na (Tabela 51) contando com que emprega-se a

grandez sq, no caso de determinar os coeficientes vinculados com “a”. De igual
maneira, € feito no caso de indize “b” onde € empregada a grandeza sg,. Nas

(8.219), (8.220), (8.221), (8.222), (8.223), (8.224) sdo determinadas as componentes

da matriz |S|.

Ng
Saa = X2y 571" Qpi Qi > Saa = Sp1 " Gp1  Gp1 +Spa Qpp Qg + Syt Aps t Aps + Spa Gyt Gpg
sf5-af5-af5+sf6-af6'af6+sf7-af7-af7 éSaa = 1999058824KN[00+00+00+0
0] 4+ 19990.58824KN - [1-1+ 114 1-1]> S4q = 79962.35296KN (8.219)

Sap = Z?Zl Sgi*bri-ari > Sap = Sp1 bp1Ap1 + Spa by App + Sp3bpg t Qpg + Spa t bpg c apy +
Sgs “ bes - Gps + Spe * brg - Qpe + Sp7 - bpr s apy > Sgp = 19990.58824KN -[1-0+1-0+1-0+1-
0] + 19990.58824KN - [0-1+0-1+0-1]> Sy, =0 =S, (8.220)
Sac = Z?l:fl SfiQpi " Cri > Saa = Sf1° 01" Cr1 F Spa v Qpp " Cra t SpztQpz t Cpz + Spa Qpg t Cpg +
Sfs ' Qs Cfs + Spe " A " Cfe + Sp7° Ap7 " Cr7 > Sge = 19990.58824KN - [0 - 600cm + 200cm -
0+0-(—200cm) + 0-(—600cm)] + 19990.58824KN - [1- (—250cm) + 1-150cm + 1 -

(550cm)]-> S, = 89957.64708KNm = S, (8.221)

N
Sbb = Zi=fl Sfi ' bfl ) bfl -> Sbb = Sfl . bfl . bfl + sz ) bfZ . bfZ + Sf3 ) bf3 . bf3 + Sf4- ) bf4- ) bf4- +
S¢s * bys  brs + Spe * bre * brg + Sp7 by by > Spp = 19990.58824KN - [1-1+1-1+1-1+1-
1] + 19990.58824KN -[0- 0+ 0-0 + 0 0]-> S, = 79962.35296KN (8.222)

Spe = Z;V:fl Sgitbritcri > Spp =Sp1 byt Cr1 + Spa bpyt Cpp + Sp3 t bpg t Cpg + Spa t bpg t Cpg
Sfs *brs " Cps + Spe * brg * Cro + Sp7 * bp7 * ¢z > Spp = 19990.58824KN - [1- (600cm) + 1 -
(200cm) +1 - (=200cm) + 1 - (—600cm)] + 19990.58824KN - [0 - (—=250cm) + 0+ 150cm + 0 -
(550cm)]=> Spe = 0 = S, (8.223)

_ vr _\7 2 _ 2 2 2 2
See = Zi=1sfi "CitCp ™ See = Zi:lsfi ¢ > See = Sp1C1{ t S Cy + Spz3 " €3 + Spa " Cy +

Sps ' CE + SpeCe +Sp77 5 —  See = 19990.58824KN - [(6m)? + (2m)? + (—2m)? +
(—=6m)?] + 19990.58824KN - [(—2.5m)? + (1.5m)? + (5.5m)?] —
S.c = 2373882.354KNm? (8.224)

O sistema de equacdes diferenciais é definido na (8.225).
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a Sea 0
[S]-[U) =V (2)- [bl —| 0 Sy =V(2)- [ l -
c Sea O
79962.35296KN 0 89957. 64708KNm
0 79962.35296KN 0 =V(2)- I l (8.225)
89957.64708KNm 0 2373882.354KNm? <p'
Onde V(z) tem a cara dada na (7.1).
Outra escrita para a (8.225) é dada na (8.226).
1 0 1.125m 1.250588512:107° “
0 1 0 v'|== o “V(2) - H (8.226)
1.125m 0 29.68750001m?| Lo’ c

A inversa da matriz resultante do processo de fatoracéo € dada na (8.227).

1.044529962 ( — 2039382187

m

0 1 0 (8.227)
. 0.039582188 0 0.035184167
m m2

Finalmente, na (8.228) é escrita uma expressdo com as variaveis desacopladas.

1.044529962 ( — 2039382187

u m - MC
o' | = 0 1 0 1.250588512:10 [FMC _ 2)] l l
' 0.039582188 0.035184167 KN
@'l | _Q0so5E2188 ) 0035184167
m m
(8.228)

8.4.5 Propriedades dinamicas

Agora, considerando as (6.33) e (8.7), as propriedades que dependem da massa

séo as dadas na (8.229).
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( CP-A _ 10K—'\2'-(12m-12m—4m-4m) . KN-s2
m=—-om= —2 = ->m = 42.667
g-H 1073m m?2
KN-s2
4-60m 42.667 >
4 Ty, = m-_ — T,.,, = 5.544s 8.229
1u ™ (2.1-1) 4| 7996235296 KN 1u ( )
KN-s2
4-60m 42.667 3
Tl‘U = m i T11.7 = 554‘4‘5
L (2:1-1) 4| 79962.35296KN

8.4.6 Analise sismica

A ocorréncia de se contar com iguais periodos de vibracdo segundo x e y faz com
gue seja suficiente considerar um espectro sismico sé. Entdo sendo indiferente a
direcdo em analise vao se fazer caso omisso dos indices nos carregamentos e 0s

coeficientes C,; por exemplo.

Na (8.230) se considera um fator R = 3 que é carateristico para estruturas feitas de

poértico de concreto com detalhamento usual.

Fyr 1.7-0.15-10
S.(T) = T—:g > Sq(T) = =222 5,(T) = 0.46 8.230)
C, = Sa'ag > C, = 0.46-0.1510 C, = 0.23 )
R 3

Contar s6 com um valor para C, simplifica notavelmente o problema da obtencéo dos

deslocamentos e os efeitos a eles atrelados.



245

Tabela 52. Resultados analises sismica quando k = 1 para o caso do exemplo 4.
z(m) | W, (KN) | W; Cyi F;(KN) - F;- h;(KNm)
> i (kN
-hy(KNm) | <88 Z,
nivel

0
3 1280 3840 0,005 28,70187423 03 5740,374846 86,10562269
6 1280 7680 0,01 57,40374846 36 5711,672972 344,4224908
9 1280 11520 0,015 86,10562269 6-9 5654,269223 774,9506042
12 1280 15360 0,02 114,8074969 912 5568,163601 1377,689963
15 1280 19200 0,025 143,5093711 12-15 5453,356104 2152,640567
18 1280 23040 0,03 172,2112454 1518 5309,846733 3099,802417
21 1280 26880 0,035 200,9131196 18-21 5137,635487 4219175512
24 1280 30720 0,04 220,6149938 2124 4936,722368 5510,759852
27 1280 34560 0,045 258,3168681 2421 4707,107374 6974,555438
30 1280 38400 0,05 287,0187423 271—30 4448,790506 8610,562269
33 1280 42240 0,055 315,7206165 30-33 4161,771763 10418,78035
36 1280 46080 0,06 344,4224908 33—36 3846,051147 12399,20967
39 1280 49920 0,065 373,124365 3639 3501,628656 14551,85023
42 1280 53760 0,07 401,8262392 3942 3128,504291 16876,70205
45 1280 57600 0,075 430,5281134 4245 2726,678052 19373,76511
48 1280 61440 0,08 450,2299877 4548 2296,149938 22043,03941
51 1280 65280 0,085 487,9318619 4851 1836,919951 24884,52496
54 1280 69120 0,09 516,6337361 5154 1348,988089 27898,22175
57 1280 72960 0,095 545,3356104 5457 832,3543527 31084,12979
60 640 38400 0,05 287,0187423 5760 287,0187423 17221,12454

24960 768000 1 5740,374846 229902,0126

Apartir da (Tabela 52) é escrita a expressao dada na (8.231) considerando a (2.25).

FMC = 0.1 5740.37486KN +—~ (3 - 229902.0126KNm — 2 - 60m - 5740.37486KN) — F}° = 586.953305KN

pic = ﬁ 0.9 - (60m - 5740.37486KN — 229902.0126KNm) — p}i® = 190.867465

(8.231)

Para as (8.232) e (8.233) é necessario além de contar com a mesma tabela do

periodo de vibragdo segundo cada sentido. Que neste caso € 0 mesmo.
Fp =227 Ty, Vp < 0.25- Vg —Fp = 27 5544s - Vs, = 038808 Vg, > 0.25 - Vp,
(8.232)

Pelo tanto, empregar Fr = 0.25- Vg
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0.75
FY¢ = 0.25 - 5740.37486KN + — (3-229902.0126KNm — 2 - 60m - 5740.37486KN) — Fy'© = 1445.856898KN
m

Mc _ 6
0 (60m)?

MC KN
-0.75 - (60m - 5740.37486KN — 229902.0126KNm) — p}/* = 143.1505995 —
m

(8.233)

A (8.234) é determinada apartir da informacéo contida na (Tabela 53) com auxilio da
(2.26).

Mc _ _3
Fr® =

——258639.361KNm — 2 - 5740.374846KN — FMC¢ = 1451.218358KN

Mc _ __ 6
Po ~ (60m)2

- (60m - 5740.37486KN — 258639.361KNm) - p)I¢ = 142.97188437

Tabela 53. Resultados analise sismica no caso de k = 2 quando analisado o exemplo 4.

v (8.234)

2(m) | W,(KN) | W, C,; < 88 F;(KN) n F;- h;(KNm)
- h2(KNm) ; Fi (KN)
nivel

0
3 | 1280 | 11520 |0,000374532 | 2,149953126 | 973 | 5740374846 | 6,449859377
6 | 1280 | 46080 |0,001498127 | 8599812503 | > | 5738,204893 | 51,50887502
o | 1280 | 103680 |0,003370787 | 19,34957813 | ©7% | 572062508 | 174,1462032
12 | 1280 | 184320 | 0,005992509 | 34,39925001 | 912 | 5710275502 | 412,7910002
15 | 1280 | 288000 | 0,009363296 | 5374882815 | 1210 | 5675,876252 | 806,2324222
18 | 1280 | 414720 | 0,013483146 | 77,39831253 | 118 | 5622107424 | 1393,169626
21 | 1280 | 564480 | 0,01835206 | 105,3477032 | 18?1 | 5544,729112 | 2212301766
24 | 1280 | 737280 |0,023970037 | 137,5970001 | 2'?* | 5430,381408 | 3302,328001
27 | 1280 | 933120 |0,030337079 | 174,1462032 | 24727 | 5301,784408 | 4701,947486
30 | 1280 | 1152000 | 0,037453184 | 214,9953126 | 2’ 30 | 5127,638205 | 6449,859377
33 | 1280 | 1393920 | 0,045318352 | 260,1443282 | 3033 | 4912 642803 | 8584,762831
36 | 1280 | 1658880 | 0,053932584 | 309,5932501 | S5 30 | 4652498564 | 11145,357
39 | 1280 | 1046880 | 0,06329588 | 363,3420783 | S0 39 | 4342,005314 | 1417034105
42 | 1280 | 2257920 | 0,07340824 | 421,3908127 | 3974 | 3979563236 | 17698,41413
45 | 1280 | 2592000 | 0,084269663 | 483,7394533 | 4°4° | 3558,172423 | 21768,2754
48 | 1280 | 2949120 | 0,09588015 | 550,3880002 | “°4® | 307443297 | 2641862401
51 | 1280 | 3329280 | 0,1082397 | 621,3364534 | *8°1 | 250404497 | 31688,15012
54 | 1280 | 3732480 | 0,121348315 | 696,5848128 | ° 2% | 1902,708516 | 3761557989
57 | 1280 | 4158720 | 0,135205993 | 776,1330784 | >4 %7 | 1206,123704 | 44239,58547
60 | 640 | 2304000 |0,074906367 | 429,9906252 | °' %0 | 4209906252 | 25799,43751

24960 | 30758400 1 5740,374846 258639,361
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O proximo passo é determinar funcdes de deslocamento e dos esforgos internos.
Supondo primeiramente o 30% do carregamento sismico segundo x e logo o

carregamento de 100% do sismo segundo y.

8.4.7 Determinacdo dos deslocamentos para a condicdo de carregamento consistente
de 0.3 F,

Embora esteja claro que os periodos de vibracao iguais segundo os sentidos x, y. O
indize x vai ser empregado porque em x é considerado um carregamento que néo é
igual ao que acontece segundo y. Isto pela condicdo de ortogonalidade que
recomenda empregar 30% do carregamento originario de sismo segundo uma

direcao e 100% do sismo no sentido ortogonal.

Para o carregamento atuando no CM do pavimento e dirigido segundo o sentido

a 1
positivo das x, o vetor [b] é tomadocomo| o0 [, tal como descrito na (8.235).
c —5.5m
' |1.044529962 0 -2
v = 0 1 0 . 1.250588512:1075 [FQ”C + 2 (H? — zz)] _
o’ _ 0039582188\ 0035184167 kN 2H
m m?2
1
0 (8.235)
—5.5m

8.4.7.1 Deslocamento u

A (8.236) exprime a equacao diferencial que vai ser resolvida com aplicacéo da
(7.60).

’ 1.57853282 '10_5 MC
' = S PO+ 55 Lsom)? 27 (8.236)
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A solucédo geral para uma equacgéo da forma dada na (8.236) é dada na (8.237).

. McC MC.
Uoar,(2) = — 2. 73 4 ¢ - (FMC + BB 4 (8.237)

1.578532827-1073

Na qual C = P

no caso do deslocamento linear segundo x. E assim, a

(8.238) define uma expressao recurrente que vai ser alimentada com as trés

possibilidades para os valores de FX¢ e p}¢ dadas nas normativas.

1.578532827-10°% ¢

—— "Pox 1.578532827-10~° pMC.60m
— KN . >3 . MC 0x °). =
g3 (2) = — oo z> + oy (FT + = ) zZ — Uyzp (2) =
4384813408108 -pMC 1.578532827-1075
- —— Pox . 23 4 - - (FMC + 30m - plIE) - z (8.238)

Assim, as (8.239), (8.240), (8.241) definem os deslocamentos segundo x sob
carregamento de 30% do sismo atuando no sentido positivo delas e com ajuda dos
valores dados nas (8.231), (8.233) e (8.234). Nas (Tabela 54) e na (Figura 105)

estdo apresentados os dados em outro formato.

4.384813408:107° -190.867465- e 1.578532827-10-5
KNm KN

u0.3-Fx(Z) = - . (586.953305KN + 30m -

8.369182197-107°
mZ

190867465 ) - Z — U 3., (2) = — .73 4+ 0.099652418 - z (8.239)

4384813408108 -142.9718843% 4 1.578532827-10-5

Uoz.p, (2) = — : (1451.218358KN +30m-

KNm KN

6.269050352-107°
mZ

142.9718843°%) - 2 > w3 (2) = — .23 4+ 0.090614649 - z (8.240)

4.384813408-108 1431505995~

1.578532827-107°
73 +

. (1445.856898KN + 30m-
KNm KN

Up.3-F, (z2) =—

6.276886681:107°

m2

1431505995 ) - 2 — Ug .5, (2) = — .73 +0.090613701 - z (8.241)
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exemplo 4.
<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Ug3.r,(2) Ug3.5,(2) Uy 3.5, (2)

0 0 0 0

3 0,298731286 0,271770206 0,271671627

6 0,596106765 0,542524825 0,542326398

9 0,890770628 0,811248272 0,810947459
12 1,181367069 1,076924961 1,076517952
15 1,46654028 1,338539305 1,338021022
18 1,744934453 1,595075718 1,594439815
21 2,015193782 1,845518615 1,844757473
24 2,275962457 2,088852408 2,087957143
27 2,525884673 2,324061512 2,323021966
30 2,763604621 2,55013034 2,54893509
33 2,987766493 2,766043308 2,764679656
36 3,197014483 2,970784827 2,969238811
39 3,389992783 3,163339312 3,161595698
42 3,565345585 3,342691178 3,340733462
45 3,721717082 3,507824837 3,505635246
48 3,857751466 3,657724703 3,655284196
51 3,97209293 3,791375192 3,788663456
54 4,063385667 3,907760715 3,90475617
57 4,130273867 4,005865688 4,002545482
60 4,171401725 4,084674524 4,081014537

£

~
N

1900ral
1900ral
1900ral

7= 1900ral

1900ral
1900ral
1900ral
1900ral

Uosrx (M) VS z(mM)

W,

W a

1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral
Uo.srx (M)

—=—<NEHRP-88
UBC-85/97
—o— NBR-88 (k=2)

Figura 105. Comparacéo dos deslocamentos segundo o eixo x no caso do edificio do exemplo 4 quando atua
uma forca de 0.3F,.
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8.4.7.1.1 Célculo de esforgos

Reescrevendo na (8.242) as elasticas achadas necessérias para determinacédo dos
momentos fletores e também as derivadas que serdo requeridas para a

determinacao dos esforcos de cisalhamento.

.10—6
((uozr, (2) = — 222120710 43 40.099652418 - z
106
4”0.3-1:,6(2) = 23 4+ 0090614649 - z
.10—6
Loz, (2) = — 222220 . 43 10090613701 - 2
' 2 510;7;4-659-10_5 (8.242)
g, (2) = — 2T 42 40099652418
10-5
Upap, (2) = — T 20 72 4 0.090614649
10-5
| (hin, (2) = — 222200410 22 1 0.090613701

Devida a simetria sg, = sp, = 19990.58824KN.

8.4.7.1.1.1 Momentos fletores

Com ajuda da expresséao (8.180) sdo escritas expressdes como as (8.243), (8.244) e
(8.245) apresentadas nas (Tabela 55) e (Figura 106).

My (z) =

8.369182197-10~°
_ —

8.369182197-107°
_ —

—19990.58824KN - [ -z3 4 0.099652418 - z — (

(60m)3 + 0.099652418 - 60m)] — My (z) = 223NN 5 1992.110455KN - z +

m2

83388.77428KNm (8.243)

My (z) =

6.269050352:10°
_ —

6.269050352:107°
_ —

—19990.58824KN - [ +z3 4 0.090614649 - z — (

(60m)3 + 0.090614649 - 60m)] — My, (z) = 22222070 43 _ 1811.440137KN - z +

m2

81616.85528KNm (8.244)
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Myy (z) =

6.276886681-107°
mZ

6.276886681:107°
m2

—19990.58824KN - [— .23 + 0.090613701 - z — (—

0.125478657KN
m2

(60m)3 + 0.090613701 - 60m)] — Mgy (2) = z3 —1811.421186KN - z +

81581.88121KNm (8.245)

Tabela 55. Momentos fletores com respeito ao eixo y no caso de carregamento de 0.3F, para o edificio do

exemplo 4.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) Mg, (KNm) Mg, (KNm) Mg, (KNm)
0 83388,77428 81616,85528 81581,88121
3 77416,96015 76185,91856 76151,00558
6 71472,2494 70775,28402 70740,45748
9 65581,74544 65405,25383 65370,56448
12 59772,55164 60096,13017 60061,6541
15 54071,77141 54868,2152 54834,05389
18 48506,50812 49741,81111 49708,09139
21 43103,86517 44737,22007 44704,09415
24 37890,94595 39874,74425 39842,3897
27 32894,85385 35174,68583 35143,30559
30 28142,69226 30657,34698 30627,16937
33 23661,56456 26343,02988 26314,30857
36 19478,57415 22252,03671 22225,05073
39 15620,82442 18404,66963 18379,72341
42 12115,41875 14821,23083 14798,65414
45 8989,460539 11522,02247 11502,17046
48 6270,053176 8527,346738 8510,599917
51 3984,300049 5857,505803 5844,270054
54 2159,304547 3532,80184 3523,508412
57 822,1700609 1573,537025 1568,642534
60 -2E-05 0,013532 -3,8E-05




Mry (KNmM) vs z(m)

1900ral 1954ral 2009ral 2064ral 2119ral 2173ral
My (KNm)

1900ral

1900ral—
—~31900ral—
£ —=— <NEHRP-88
N1900ral—

1900ral—

\ —o—NBR-88 (k=2)
1900ral
1900ral : : : ¥
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Figura 106. Comparagdo dos momentos segundo o eixo y no caso do edificio do exemplo 4 quando atua uma

for¢a de 0.3F,.

8.4.7.1.1.2 Esforg¢os cisalhantes

Novamente considerando que V.. (z) = s;-ur(z), podem ser escritas as (8.246),

(8.247) e a (8.248).

2.510754659-10°
mZ

Vy(2) = 19990.58824KN - [ 72 +0.099652418)

0.501914625KN
m2

Vix(2) = — z? +1992.110455KN

1.880715106-10°
mZ

Vy(2) = 19990.58824KN - [ 72 +0.090614649)|

Vp(z) = — 2202 22 4+ 1811.440137KN
n=5
V2 (2) = 19990.58824KN - [—w .22 + 0.090613701]
m
Via(z) = — SN 22 4 1811.421186KN

(8.246)

(8.247)

(8.248)

As 3 expressdes sdo apresentados em outros dois formatos como na (Tabela 56) e

na (Figura 107).
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Tabela 56. Esforgos cisalhantes segundo x no edificio do exemplo 4 quando acontece um deslocamento ug s, .

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88 (k=2)
z(m) Vi (KNmM) Vs (KNm) Vs (KNmM)
0 1992,110455 1811,440137 1811,421186
3 1987,593223 1808,056443 1808,033262
6 1974,041529 1797,905361 1797,869491
9 1951,45537 1780,98689 1780,929872
12 1919,834749 1757,301031 1757,214406
15 1879,179664 1726,847784 1726,723093
18 1829,490117 1689,627149 1689,455931
21 1770,766105 1645,639126 1645,412923
24 1703,007631 1594,883714 1594,594067
27 1626,214693 1537,360914 1536,999363
30 1540,387293 1473,070726 1472,628812
33 1445,525428 1402,01315 1401,482414
36 1341,629101 1324,188185 1323,560168
39 1228,69831 1239,595833 1238,862074
42 1106,733057 1148,236092 1147,388133
45 975,7333394 1050,108963 1049,138345
48 835,699159 945,2144454 944,1127088
51 686,6305154 833,5525398 832,3112254
54 528,5274085 715,123246 713,7338946
57 361,3898384 589,926564 588,3807162
60 185,217805 457,9624938 456,2516904
Vix (KN) vs z(m)

1900ral

1900ral »

1900ral \

g 1900ral —a— <NEHRP-88
N 1900ral

1900ral

1900ral

1900ral T T T

Vix (KN)

L

1900ral 1901ral 1902ral 1904ral 1905ral 1906ral

UBC-85/97
—+— NBR-88 (k=2)

Figura 107. Esforgos cisalhantes atuantes no edificio do exemplo 4 quando ocorre um deslocamento de 0.3F,.
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8.4.7.2 Rotacdes ¢ 3r

E importante lembrar que as rotacbes sdo determinadas respeito da origem

coincidente com o centro do pilar A1.

O interesse esta em achar a rotacdo com respeito ao centro de torgdo que € um eixo
que fica na metade da linha que coneta o CM e o CR. Assim serdo resolvidos dois
problemas. Um deles com carregamento concentrado no CM de cada pavimento e 0
outro de sentido contrario atuando no CR. Ja esse processo foi considerado no

segundo exemplo

8.4.7.2.1 Rotagao g s, cu)

Desde a (8.235) é obtida a expressao (8.249) para rotacao ¢.

' 2.915060624-10~° MC
QY =— N . [FQ’IC + ZO_H . (HZ _ ZZ)] (8249)

A solucgédo geral € dada na (8.250). Que fica exprimida em termos das grandezas que

mudam segundo a normativa empregada.

2.915060624:10°6 -

-6 MC
0 _ KNm P 3 291506062410 ( P -H)
z) =~ 7% — (R +2=) -
Po.3F, (CM)( ) 660 N T
0 _ 8097390622:107%p) 3 2.915060624-10°° ¢ . pf“HY
— P03k, (cm)(2) = o 2% - FIC+R—=) 2 (8.250)

Assim as (8.251), (8.252) e (8.253) definem as rotacdes respeito da origem sob a

consideracéo do carregamento lateral atuando no CM do pavimento.

8.097390622'10_9'190.867465% 3 2.915060624-10~°

0 = — .
Po3r, cm)(2) = s z . (586.953305KN +

KN
190.867465—60mM

- 0 _ 1545528421107 5 0.018402711
> Z = Po3F, (cM) (z) = zw - z

m3 m

(8.251)
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8.097390622-10_9-143.1505995%

43 2.915060624-107°

2 - . (1445.856898KN +
KNm KNm

§08.3Fx (@) =

KN
143.1505995:'60771 0
5 ) Z 7 Po3sr, (cm) (z) =

1.159146322-10~° 43 0.01673354
m3 m

(8.252)

8.097390622'10_9'14—2.971884—3ﬂ .10—6
m . ,3 _ 291506062410 7 <1451.218358KN 4

(P8.3Fx ey (2) =

KNm? KNm
142.9718843@'60"1 1.157699195-10~° 0.01673354
2 = >'Z_)(p8.3Fx(CM)(Z) =T'23—T'Z (8253)
8.4.7.2.2 Rotag&o ¢ 31, (cr)
a=-1
Nesse caso o vetor 0 gue aplicado na (8.249) fica como na (8.254).
+6m
' [1044529962 0 -2 .
105
vl — 0 1 O . 1.25058;{315\]12 10 . I:FQ/IC + Z;O_H . (HZ _ Zz)] .
_QD’ i 0.039582188 0 0.035184167
m m2
a=-1
0 (8.254)
+6m
De onde a equacao que determina a rotacao € escrita na (8.255).
s _ 3135065199107° [ _yc  0° 12 2
g =1 |Fe + 2 (2 - )] (8.255)

A solucao geral é dada na (8.256)

3135065191076y 3.135065199-10~° ve-H
KNm o . .3 : : A oMc 4 Po TN 0 _
6-60m z7+ KNm (FT T3 ) Z =903, (cr)(2) =

<P8.3Fx (CR) (z) = —

8.708514442-10~2pM¢ 3.135065199:10~° pMC-H
- L. 23 4 (re+ 22 2 (8.256)

KNm3 KNm 2
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Nas (8.257), (8.258) e (8.259) sado escritas expressdes que definem as rotacdes com

respeito a origem para

8.708514442:107°190.867465— 24 3135065199-10—6

0 = — .
Po3r, (cry(Z) = s T (586.953305KN +
19086746560 1662172071106 0.019791595

. m . 0 - _ = : . >3 : .

. ) Z = P 3r, (cr)(2) — 2%+ —— z (8.257)
8.708514442:10~ 21431505995~ 3135065199-10-6

0 _ m ., 3 : .
Po.3F, (CR)(Z) N z° + N (1445.856898KN +
143150599560 1.246629063-1076 0.017996449

| m . O — . ) . 3 QY7770
f) Z — Qo ar, (cr)(2) = — z° + - z (8.258)

8.708514442-10-9-142.9718843% 4 3135065199-10-6

0 _
Pozr, (cr)(Z) = = P e (1451.218358KN +
142.9718843" -60m 1.245072719-10~6 0.017996449
m 0 _ . .
5 "Z > Qo3r, (cr)(2) = — — Ptz (8.259)

8.4.7.2.2 Rotagdo ¢§7%.

Para determinar a rotacdo com respeito ao centro de tor¢cdo desde as rotacdes
conhecidas com respeito a origem de coordenadas, basta se fazer uma soma

algébrica dos giros ja obtidos como na (8.260).

0635, (@) = 0031 cmy (@ + P03, ()@ (8.260)

Assim as (8.261), (8.262) e (8.263) exprimem as rotacdes procuradas segundo cada

normativa.
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CT _ 1.545528421-10~° .3 _ 0.018402711 1.662172071-10° .3 4 0.019791595

®o3r, (2) = 3 z7 = - zZ— 3 z7+ m z -
CT 116643651077 3 | 1.388884-107°3

®o3r, (2) = — e ©z° + - - Z (8.261)
CT _ 1.159146322-10° .3 _ 0.01673354 124662906310 ° .3 4 0.017996449

qu.SFx (Z) - m3 VAR m_ zZ — —m3 z° + —m VA N
CT _ 8.7482741-10°% 5 1.262909-1073

9o3p, (D) =———— 2tz (8.262)
CT _ 1.157699195-10~° .3 _ 001673354 1.245072719-107° .3 4 0.017996449

$o3p, (2) =—— 520 —— Z- . zZ+— z -
CT 873735241078 5 | 1.262909-1073

®o3r, (2) = — - tz7+ - 4 (8.263)

As trés ultimas equacdes sdo representadas nas (Figura 108) e na (Tabela 57).

@osrx CT (rad) vs z(m)

1900ral
1900ral o
1900ral /
E o / —a— <NEHRP-88
W 1900ral
1900ral UBC-85/97
1900ral —+— NBR-88 (k=2)
1900ral . . : .

1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral

@osrx CT (rad)

Figura 108. Comparativa das rotag6es com respeito ao CT oriundas da tor¢&o vinda do carregamento de 0.3 - F,,
no caso do exemplo 4.
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Tabela 57. Resumo das rotacdes com respeito da origem e ao CT para a aplicacdo do carregamento de 0.3F,quando aplicadas as trés normativas no edificio do exemplo 4.

<NEHRP- | <NEHRP- | <NEHRP | UBC-85/97 | UBC-85/97 | UBC-85/97 | NBR-88 NBR-88 NBR-88
88 88 -88
z(m) ‘Pg.st (cMm) ‘Pg.st (CR) ‘ngFx ‘P8.3Fx (cm) ‘Pg.spx (CR) ‘ngFx ‘Pg.st cm ‘P8.3Fx (CR) ‘ngFx
(@) (@) @] U @] @] (@) (@) @)

0 0 0 0 0 0 0 0 0 0

3 -0,055166404 | 0,059329906 0,004163503 -0,050169323 0,053955688 0,003786365 -0,050169362 0,05395573 0,003786368
6 -0,110082432 | 0,118390541 0,008308109 -0,100150864 0,107709422 0,007558558 -0,100151177 0,107709758 | 0,007558581
9 -0,164497709 | 0,176912632 0,012414923 -0,149756842 0,161059248 0,011302406 -0,149757897 0,161060383 | 0,011302486
12 | -0,218161859 | 0,234626907 | 0,016465048 | -0,198799475 | 0,213803213 | 0,015003738 | -0,198801976 | 0,213805902 | 0,015003927
15 | -0,270824507 | 0,291264094 | 0,020439588 | -0,247090981 | 0,265739362 | 0,018648381 | -0,247095865 | 0,265744615 | 0,018648749
18 -0,322235276 | 0,346554922 0,024319646 -0,294443579 0,316665741 0,022222163 -0,294452018 0,316674818 0,0222228
21 -0,372143792 | 0,400230119 0,028086327 -0,340669486 0,366380397 0,025710911 -0,340682888 0,366394811 | 0,025711923
24 -0,420299679 | 0,452020413 0,031720734 -0,385580921 0,414681376 0,029100455 -0,385600926 0,414702891 | 0,029101964
27 | -0,466452561 | 0,501656532 | 0,035203971 | -0,428990103 | 0,461366723 0,03237662 | -0,429018587 | 0,461397357 | 0,03237877
30 | -0,510352063 | 0,548869204 | 0,038517141 | -0,470709249 | 0,506234485 | 0,035525236 | -0,470748322 | 0,506276507 | 0,035528185
33 -0,551747808 | 0,593389157 0,041641349 -0,510550579 0,549082708 0,03853213 -0,510602584 0,549138639 | 0,038536055
36 -0,590389422 0,63494712 0,044557698 -0,548326309 0,589709438 0,041383129 -0,548393826 0,589782051 | 0,041388225
39 -0,626026529 0,67327382 0,047247291 -0,583848659 0,627912722 0,044064062 -0,583934501 0,628005042 | 0,044070541
42 | -0,658408752 | 0,708099986 | 0,049691233 | -0,616929847 | 0,663490604 | 0,046560757 | -0,617037062 | 0,66360591 | 0,046568848
45 | -0,687285718 | 0,739156345 | 0,051870627 | -0,647382091 | 0,696241132 0,04885904 | -0,647513961 | 0,696382953 | 0,048868993
48 -0,712407049 | 0,766173626 0,053766577 -0,67501761 0,725962351 0,050944741 -0,675177651 0,72613447 0,050956819
51 -0,73352237 | 0,788882558 0,055360187 -0,699648621 0,752452307 0,052803686 -0,699840584 0,752658758 | 0,052818174
54 | -0,750381307 | 0,807013867 | 0,05663256 | -0,721087344 | 0,775509047 | 0,054421704 | -0,721315214 | 0,775754115 | 0,054438901
57 | -0,762733482 | 0,820298283 | 0,057564801 | -0,739145995 | 0,794930617 | 0,055784622 | -0,739413993 | 0,795218841 | 0,055804848
60 | -0,770328521 | 0,828466533 | 0,058138012 | -0,753636794 | 0,810515062 | 0,056878268 | -0,753949374 | 0,810851233 | 0,056901859
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8.4.7.2.2.1 Deslocamentos atrelados a tor¢ao

A torcdo traz consigo deslocamentos adicionais aos que sdo determinados da
mesma maneira em que foram achados no exemplo 2. O outro problema

assimétrico.

Assim, a (8.264) exprime os deslocamentos segundo 0s eixo x € y.

Uo3r,(2z) =05 € c@tT  (2) - sena
{ t0.3F T P03, (8.264)

Viosr,(2) = 0.5 ep - gogng (2) - cosa

8.4.7.2.2.1.1 Deslocamento u 3f,

Nas (8.265), (8.266), (8.267) estédo contidos todos os deslocamentos segundo x.

116643651077 3 1.388884-1073

uto_gpx(Z) = 0.5 ) 2.563m - [ ] -sen69.44° — ut0_3Fx(Z) ==

m m

1.399577739:10~7
_ —

.73 4+ 1.666434089 - 1073 - z (8.265)

8.7482741-107% 5 1.262909-1073
P+ T

3

m m

ut0_3Fx(Z) = 05 ) 2563m - [— . Z] -sen69.44° — ut0_3FX(Z) =

1.049683346:10~7

- .z3 4+ 1.515332659-1073 - z (8.266)

m2

87373524108 5 1.262909-1073
—3 4 + —_—

ut0.3Fx(Z) = 05 b 2563m - [— m m . Z] -sen69.44° — ut0.3Fx(Z) =

_ LOt037279007 . 43 1 1.515332659 - 1073 - 2 (8.267)

m?2

8.4.7.2.2.1.2 Deslocamento vy 3,

Nas (8.268), (8.269) e (8.270) estédo contidos os deslocamentos segundo y.
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1.1664365:10~7 1.388884-1073
Ut0_3px(Z) = 0.5 * 2.563m " [_T " 23 + T " Z] " COS69.440 — vt0.3px(Z) =

108
— R . 2% +6.250637873-107* - 2 (8.268)

m2

8.7482741-107° 1.262909-1073
Ut0_3px(Z) = 0.5 * 2.563m " [_T " 23 + T " Z] " COS69.440 — vt0.3px(Z) =

3.937138984-10~8
mZ

.73 + 5.683690521 - 10~% - z (8.269)

8.7373524-107° 1.262909-1073
Ut0_3FX(Z) = 0.5 - 2.563m * [_T " 23 + T " Z] " Sen69.440 — vt0.3px(Z) =

3.9322237-1078
mZ

.73 + 5.683690521 - 10~% - 7 (8.270)

8.4.8 Determinacao dos deslocamentos para a condi¢cdo de carregamento consistente
em1.0-F,

a

A equacdao geral se apresenta com um novo vetor <b> cujas componentes sdo a =
c
0,b =1, c=+6mcomo na (8.271).

1.044529962 ( — 2039562187

u 0
v = 0 1 Om 1.250588512:10° [F,t\,,c N pic (H? — 22)] A 41
@’ _ 0039582188 0.035124167 KN 2H +em
m m
(8.271)

8.4.8.1 Deslocamento v

O interesse neste caso € posto na equacdo que corresponde com a variavel v
assim como na (8.272).

1n=5 MC
o = 1.25058:;15\]12 1075 [FQ’IC + %_ (H? — Zz)] (8.272)

A solucéo geral é providenciada pela (8.273).

1250588512:1072 e 1.250588512:10~° MC.60m

—_— 0 . . p .

KN cz3 4 -(F’twc-}-o—)'Z — Vo, (2) =
6-60m KN 2 O0Fy

V10F, (z) = —

3.473856978-10” % p/‘- 234 1.250588512:1075
KNm KN

(FY€ + pM€-30m) - z (8.273)
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Nas (8.274), (8.275) e (8.276) estédo os deslocamentos originados pelo carregamento

de 1.0-F,. Nas (Figura 109) e na (Tabela 58) estdo apresentados em formato

alternativo.
3.473856978'1075.190867465- 5 1250588512:10~5 .
v10r,(2) = — -z° + - | 586.953305KN + 190.867465 — *
0Fy KNm KN m
6.630462752:107°
30m) - z —>vy 0, (2) = - = .23 4+ 0.078949368 - z (8.274)
3.473856978:1075143.1505995~ 5 1250588512:1075
V10r,(2) = — 7% + - (1445.856898KN +
OFy KNm KN

4.97284709-107°
m2

143.1505995 — - 30m) "z —>v1_0Fy(z) = - +z34+0.071788468 - z (8.275)

3.4—73856978'10_8-142.9718843ﬂ 1.250588512-10~°
m ., Z3 +
KNm KN

V1o0r, (2) = — - (1451.218358KN +

4.966638779:107°

m?2

142.9718843 "> - 30m) - 2 —vy o, (2) = — .73 +0.071788468 -z (8.276)

Viory (M) VS Z(M)
1900ral
1900ral Pu
1900ral /
€1900raI /
—a— <NEHRP-88
W 1900ral
UBC-85/97
1900ral
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1900ral
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1900ral  1900ral 1900ral 1900ral 1900ral
Viory (M)

Figura 109. Comparac&o dos deslocamentos segundo o eixo y quando atia uma forca de 1.0F, no caso do
edificio do exemplo 4.
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<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) v1.0r, (M) v1.0r, (M) v1.0r, (M)

0 0 0 0

3 0,236669082 0,215231137 0,215231305
6 0,472264028 0,429656673 0,429658014
9 0,705710705 0,642471006 0,642475532
12 0,935934976 0,852868536 0,852879264
15 1,161862708 1,060043661 1,060064614
18 1,382419765 1,26319078 1,263226987
21 1,596532012 1,461504291 1,461561786
24 1,803125315 1,654178594 1,654264418
27 2,001125538 1,840408087 1,840530285
30 2,189458546 2,019387169 2,019554793
33 2,367050204 2,190310238 2,190533346
36 2,532826378 2,352371694 2,352661349
39 2,685712932 2,504765935 2,505134206
42 2,824635732 2,646687361 2,647147322
45 2,948520642 2,777330369 2,777896101
48 3,056293527 2,895889359 2,896575948
51 3,146880253 3,001558729 3,002382267
54 3,219206685 3,093532878 3,094510463
57 3,272198688 3,171006205 3,172155941
60 3,304782126 3,233173109 3,234514104

8.4.8.1.1 Determinacao dos esfor¢os originarios do deslocamento v

Segundo y todos os porticos pertencem ao mesmo grupo. E assim o valor de

Sry = 19990.58824KN para todos os porticos.

8.4.8.1.1.1 Momentos fletores

As expressbes dadas nas (8.277), (8.278) e (8.279) definem os momentos em

qualquer um dos pérticos quando aplicada uma u outra das normatividades. E

importante lembrar que um deslocamento segundo y produz flexdo com respeito ao

eixo x.
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M;,.(z) — 19990.58824KN -

6.630462752:107°
— —

6.630462752:10°
_ —

- 73 +0.078949368 - z — ( - (60m)3 + 0.078949368 -

(60m)>] — My, (z) = 2220000 23 _ 1578.244308KN - z + 66064.5387KN (8.277)
m

fo(Z) =

4.97284709:10~°
m2

4.97284709:10~°

m?2

—19990.58824KN - [— .23 +0.071788468 - z — (

0.099410138KN
m?2

(60m)? +0.071788468 - 60m )| — My, (z) = 2% — 1435.093704KN - z +

64633.03232KNm (8.278)

fo(Z) =

4.966638779-107°
m2

4.966638779-10°

m?2

—19990.58824KN - [— .73 4+ 0.071788468 - z — (—

0.09928603KN
m2

(60m)? +0.071788468 - 60m )| — My, (z) = 2% — 1435.093704KN - z +

64659.8396KNm (8.279)

Essas expressdes sao tabeladas e plotadas nas (Figura 110) e na (Tabela 59).

Mix (KNm) vs z(m)

1900ral
-1900ral—
£ 1900ral—
£ —a—<NEHRP-88
7 -1900ral—
UBC-85/97
L \ —o—NBR-88 (k=2)
-1900ral : : \- .

1900ral 1954ral 2009ral 2064ral 2119ral
Mix (KNm)

Figura 110. Comparacdo dos momentos fletores com respeito ao eixo x quando acontece um deslocamento
segundo y e originarios de um carregamento 1. 0F,, no edificio do exemplo 4 quando aplicadas trés normas.
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Tabela 59. Momentos fletores com respeito ao eixo x por causa de um deslocamento segundo y no edificio do

exemplo 4.
<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Mg, (KNm) Mg, (KNm) Mg, (KNm)
0 66064,5387 64633,03232 64659,8396
3 61333,38454 60330,43528 60357,23921
6 56623,70297 56043,94269 56070,72316
9 51956,96658 51789,65897 51816,37578
12 47354,64796 47583,68859 47610,28141
15 42838,2197 43442,13598 43468,52439
18 38429,15439 39381,10557 39407,18905
21 34148,92461 35416,70182 35442,35974
24 30019,00296 31565,02917 31590,12078
27 26060,86203 27842,19206 27866,55652
30 22295,97441 24264,29493 24287,75129
33 18745,81268 20847,44222 20869,78943
36 15431,84945 17607,73837 17628,75527
39 12375,55728 14561,28784 14580,73316
42 9598,408787 11724,19506 11741,80742
45 7121,876546 9112,564465 9128,062404
48 4967,433151 6742,50051 6755,582438
51 3156,551191 4630,107632 4640,451862
54 1710,703256 2791,490274 2798,755012
57 651,3619361 1242,752879 1246,576226
60 -0,00018 -0,000112 -0,00016

8.4.8.1.1.2 Esforcos cisalhantes

A través da menos derivada das expressdes para os momentos dados nas (8.277),
(8.278) e (8.279) para assim ter a (8.280). E importante reconhecer que os esforgos

cisalhantes acontecem segundo o eixo y.

(Vpy(2) = - 22222 22 4 1578.244308KN
Vpy(z) = =222 2228 - 72 + 1435.093704KN (8.280)
Vpy(2) = — 222202258 - 22 + 1435.093704KN

As expressodes da (8.280) sdo mostradas em dois formatos um gréfico na (Figura

111) e outro tabelado como na (Tabela 60).
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Viy (KN) vs z(m)

S

1900ral

1900ral
1900ral

’g 1900ral
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N ra
1900ral UBC-85/57
L500ra] —+— NBR-88 (k=2)
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1902ral

Viy (KN)

1900ral  1901ral 1904ral  1905ral

Figura 111. Comparacdo esforcos cisalhantes decorrentes da aplicagéo de uma carga de 1.0F,, no caso do
edificio do exemplo 4.

Tabela 60. Esforgos cisalhantes decorrentes da aplicagéo de uma for¢a 1. 0F,, no edificio do exemplo 4.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Ve, (KNm) Ve, (KNm) Ve, (KNm)
0 1578,244308 1435,093704 1435,093704
3 1574,665543 1432,40963 1432,412981
6 1563,929248 1424,357409 1424,370813
9 1546,035423 1410,93704 1410,967199
12 1520,984069 1392,148524 1392,202139
15 1488,775184 1367,991861 1368,075634
18 1449,40877 1338,46705 1338,587683
21 1402,884825 1303,574091 1303,738286
24 1349,203351 1263,312986 1263,527444
27 1288,364347 1217,683732 1217,955156
30 1220,367813 1166,686331 1167,021423
33 1145,213749 1110,320783 1110,726244
36 1062,902155 1048,587087 1049,069619
39 973,4330315 981,4852443 982,0515491
42 876,8063778 909,0152537 909,6720332
45 773,0221943 831,1771157 831,9310718
48 662,0804808 747,9708301 748,8286646
51 543,9812375 659,3963972 660,3648119
54 418,7244642 565,4538168 566,5395136
57 286,3101611 466,1430889 467,3527696
60 146,738328 361,4642136 362,80458
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8.5 EXEMPLO 5. EDIFICIO CONSTITUIDO POR MUROS, PORTICOS E
NUCLEO ESTRUTURAL (1)

A (Figura 112) mostra um sistema estrutural que contém todos o0s sistemas de
resisténcia ao carregamento lateral. Painel parede compreendidas entre as colunas
e a alma e mesa do nucleo estrutural, painel poértico com quatro pilares segundo

cada sentido e o nucleo estrutural propriamente dito.

@
| 400cm ? 400cm ? 400cm ¢|

1

400cm

400cm @ —— (ﬁ\'/l

[Zoem ial.‘h:m

I0cm

J.

L 400cm L
i 1

400cm

1 :

O+ T

Figura 112. Edificio apresentando todos os painéis [Laier, 1978 adaptado]

8.5.1 Especificacdes

A estrutura é consistente de 20 andares com pé direito de 3m, H = 60m.
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Modulo elastico suposto como E = 106i2 =107 K—AZI O peso proprio da estrutura €
m m

dado como CP = 1% = 10K—1\2' por cada andar.
m m
Pérticos formados por pilares de secdo de 0.30m x 0.30m constante na elevagcdo As

vigas sédo idénticas em todos os andares com secédo de 0.30m x 0.40m.

8.5.2 Determinacé&o dos coeficientes de rigidez J,,,n

Os muros podem ser classificados em dois grupos. Grupo | (1,3), Grupo 1l (2). Na
(8.281) sao determinadas as propriedades geométricas desde a (Figura 112) e a
(Tabela 61). E importante mencionar que todas elas sio referidas ao eixo centroidal
do NE.

Tabela 61. Propriedades geométricas fundamentais para os muros do edificio considerado para o exemplo 5.

MURO i Dimensodes Li Iy

(m) (m*) | (m*
1— 400 x 020 |2.891| 1.067
2 0.20 x 3.60 |0.778| 0.002
3-— 400 x 020 |2.891] 1.067

2
(1, = = 4m- (0.2m)° + 4m - 0.20m - (T —227) > Iy = 2.891m*
Ly = =+ 0.20m - (3.60m)® — Ly = 0.778m*

(8.281)

{ Iy =5+ 0.2m- (4m)3 - I,,1 = 1.067m*
I

yi1 =75 3.6m - (0.2m)3 - I, = 0.002m*

Com a informacdo dada nessa tabela podem ser achadas as componentes da matriz
|J/] que dada a simetria dupla que exibe a planta da estrutura permite supor €&
diagonal. Aquelas componentes sédo determinados nas (8.282) e (8.283). Lembrando
gue o indize a esta vinculado com deslocamentos em x que produzem flexdo
respeito do eixo y. O indize b esta atrelado com deslocamentos segundo y que

produzem flexao respeito do eixo x.
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Jaa = B~ [2" Lyws + Lywz] = Jag = 107 25+ [2- 1.067m* + 0.002m*] - Joq = 2.136 - 107KNm?

Job = Bw (2 Laws + L2l = Jpp = 10725+ [2- 2.891m* + 0.778m*] > Jyp = 6.56 - 107KNm?

(8.282)

Pela sua vez o indize ¢, tem a ver com rotacao que € o outro grau de liberdade
considerado no diafragma rigido e 0os momentos de inércia que participam na
determinacdo da componente j;. sdo propriedades torcionais dos elementos desde
a (Tabela 6).

" " h2t-b3 . KN [(4m-2:0.1m)%-0.2m-(4m)3
]cc=Ewi']ft$]cc=Ewi'(T)9]cc=1O7ﬁ'( 22 ) -

Jie =7.7013 - 10’KNm* (8.283)

O termo J; pode receber outros nomes segundo os documentos que foram

revisados. As vezes, é chamado como I, e outras vezes de C,, como nessa tabela.

Assim a matriz |J| fica como na (8.284).

2.136 - 10’ KNm? 0 0
I/l = 0 6.56 - 10’ KNm? 0 (8.284)
0 0 7.7013 - 106 KNm*

O desacoplamento garante com que os graus de liberdade também sejam
suscetiveis de serem chamados de coordenadas generalizadas neste problema. E

conseguentemente nesse cénario € valido escrever g, = u, q, = v, q; = @.
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8.5.3 Determinacédo dos coeficientes de rigidez §,,,

Para facilitar a analise € conveniente fazer um agrupamento dos pilares da seguinte
maneira. Grupo | (A1, A4, D1, D4), Grupo Il (A2, A3, D2, D3) se o sentido de analise
€ 0 x. Porém, no sentido y também ha possibilidade de se formar dois grupos cujos
como: Grupo | (A1, A4, D1, D4), Grupo Il (B1, C1, B4, C4).

8.5.3.1 Pilares Grupo | (sentido y)

Segundo o sentido y os pilares que conformam o Grupo | tem como carateristica

essencial que uma viga so chega neles segundo y tal como pode ser enxergado na
(Figura 113).

? 400cm ? 400cm ? 400em @

G |
L]

@—.-—- I @_. T :H
i

i
400cm ‘l%
©+R ~en ]
400cm é s80cm ({i)
©+H Sl © k2
T [30cm
4 R .
00cm i |

[ Y S

Figura 113. Pilares pertencentes ao Grupo | para os dois sentidos de andlise para o edificio considerado no
exemplo 5.

A (8.285) fornece subsidios para a determinacédo do s;; na (8.286).
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K, = 225cm?
Yo K = 400cm® (8.285)
YK =2-225cm3 + 400cm3 - Y, K = 850cm3
_ 122 595 1063 - 2000 = 8.286
s =12 —22. m3 - 200 5 5 = 4235.294118KN (8.286)

8.5.3.2 Pilares Grupo Il (sentido y)

A carateristica fundamental neste caso é que aos pilares chegam dois tramos de

viga como enxergado na (Figura 114).

_;? 400cm ? 400cm ? 400cm ?

400cm

@.' T || |

Figura 114. Pilares pertencentes ao Grupo Il para o sentido y de andlise para o edificio considerado no exemplo
5.

Na (8.287) estdo contidos todos os elementos necessarios para determinar o sg; na

(8.288).
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K, = 225cm?
Y, K =2-400cm3 = 800cm?3 (8.287)
K=2-225cm° + 2 - cm’® - K =1250cm
an > +2-400 3 an 3

7

t
0'— —6 800cm3

m2.225-107°m3 - ———
3m 1250cm

Sf[[ =12- 9 SfBII = 5760KN (8.288)

Assim os porticos 1 e 4 apresentam o seguinte valor de sz, conforme com a (2.289).

Sry = 2+ (551 + sp11) > Spy = 2+ (4235.294118KN + 5760KN) > sp,, = 19990.58824KN
(8.289)

8.5.3.3 Pilares Grupo | (Sentido x)

A (8.290) contém a informacao precisada para se obter o s;; quando o sentido de

analise é x, tal como expresso na (8.291) obtida com ajuda da (Figura 115).

? 400cm ? 400cm ? 400cm ?

: | !
O+ F== I I ==

400cm

400cm é‘,—)

400cm

B+ == S — ==z

Figura 115. Pilares pertencentes ao Grupo | para o sentido x de analise para o edificio considerado no exemplo
5.
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K, = 225cm?
Yo K = 400cm® (8.290)
YK =2-225cm3 + 400cm3 - Y, K = 850cm3

7

0# -6 400cm3
- 225-10 m3-850m3 —>sp = 4235.294118KN (8.291)

SfI =12-

8.5.3.4 Pilares Grupo Il (Sentido x)

Novamente, a carateristica fundamental nesse caso € que esses pilares apresentam
dois tramos de viga chegando neles, vide (Figura 116). Assim, é clara a razdo de

ser do 2 na (8.293) que obtida desde a informacdo munida pela (8.292).

? 400cm ? 400em ? 400em ?

400cm

or 7]

JEDem (ﬁ)

400cm é}

400cm

@_.

Figura 116. Pilares pertencentes ao Grupo Il para o sentido x de analise para o edificio considerado no exemplo
5

K, = 225cm?
Yo K =2-400cm3® = 800cm3 (8.292)
YK =2-225cm3 +2-400cm3® - ¥, K = 1250cm?3

7 t_

107 -6 800cm3
m?.225-10"m3 - -
3m 1250cm

Sf" =12- 9 Sf" = 5760KN (8.293)
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Assim, a (8.294) apresenta o valor de s¢, para os porticos A ou D.

Sfx =25y + 255y —Spx = 2+ (4235.294118KN + 5760KN) — Ss = 19992.58824KN
(8.294)

A grandeza J; também é conhecida como K na (Tabela 6) de onde é obtida parte da

expressao seguinte (8.295).

E 1

G-]tzmg-(z-bf-t]%ﬂfv-h) (8.295)
Supondo v = 0.2 como relacéo de Poisson, a (8.296) exprime o valor de
07X
G Je = o {2-12-4m- (0.2m)* + (0.2m)* - (4—2- 0.)ml} - G - J, = 0.013111111 -
10’ KNm? (8.296)
Tabela 62. Informagéo basica necessaria na determinacéo dos coeficientes S,,;.
Portico| b xt | Ky, | Kye | b Xt | Ky, ag; by, Cfi
i pilares | cm3 | cm3 | vigas | cm?
cm cm
I — 30x30 | 225 | 225 30 X 400 as bg, C
40 = cos0° | = sen0° = 6m
= —6m
11 30 x 30 225 225 30 x 400 af” bf” Cf”
40 = c0s90° | =sen90°| =6m
=0 =1 —12m
= —6m
111 - 30 X 30 225 225 30 X 400 af”I beII CfIII
40 = cos0° | = sen0° =6m
=1 =0 —0m
= 6m
IV 30 x 30 225 225 30 x 400 afIV bf”/ CfIV
40 = c0s90° | = sen90° =6m
= = —0m
= 6m
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8.5.3.4 Determinacdao dos coeficientes S,,,, da matriz |S]|

Na determinacéo de aqueles coeficientes precisa-se do conhecimento da informacgao
contida na (Tabela 62) e das (8.289), (8.294) e (8.296). Elas ficam exprimidas nas
(8.297), (8.298), (8.299), (8.300), (8.301) que definem os valores para as

componentes objetivadas.

N
Saa = Zi=f1 SpitQfi " Api 2 Saq = Sp1 " Qpp " App + Spypt Qpp Qg+ Sppp t Qppp Qe + Spry C Qpy

arry = Saq = 19992.58824KN -[1-1+0-0+1-1+0-0]> Sy, = 39985.17648KN
(8.297)

N
Sab = Zi=f1 Sgi " Qfi bri > Saa = Sg1 - Qg brp + Spppc Qppp  beyg + Spn c Qe ben + Sev t gy
bry > Saq = 19992.58824KN -[1-0+0-1+1-0+0-1]> Szq = 0 = Syq

(8.298)

N
Spp = Zi=f1 Sfi * bi ~bgi > Spp = Sgr* bep  bep + Spip beyp  beyy + Sgp t bepg * beyg + Spv t bry
bry > Spp = 19992.58824KN -[0-0+1-1+0-0+1-1]> Sy, = 39985.17648KN
(8.299)

Spe = Z?I:f, Sfi *bri* cpi > Spp = Spr* ber* Crr + Se1r bei Ceir + Spint et b + Spv t brpy
Sy > Spp = 19992.58824KN - [0+ (—6m) + 1+ (—6m) + 0+ 6m + 1 6m]-> Spe = 0
(8.300)

Sece = Z?Z, Sri " Cri Cri = Spp = Sp1 " Cpr Cpr + Spir Crip * Cenp + Sennt et Crr + Srv  Crv
v+ G Jp >

See = 19992.58824KN - [(—6m)? + (—6m)? + (6m)? + (6m)?] + 0.013111111 -
10’KNm2-> S, = 175708.8tm? + 131111.111tm? - S, = 3030043.818KNm?

(8.301)

Assim na (8.302) fica expressa a matriz |S]|.

39985.17648KN 0 0
S| = 0 39985.17648KN 0 (8.302)
0 0 3030043.818K Nm?
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Finalmente, o sistema de equacfes diferenciais que representa o problema é dado

na (8.303).
2.136 - 10’ KNm? 0 0 u'"
- 0 6.56 - 10’ KNm? 0 v+
0 0 7.7013 - 106 KNm*l lo""
39985.17648KN 0 0 u' a
0 39985.17648KN 0 W' =V(z)-|b (8.303)
0 0 3030043.818KNm?| ¢’ c

8.5.3.5 Propriedades Dinamicas

As propriedades dindmicas s@o essenciais para se determinar o periodo de vibracéo

da estrutura e com ele o espectro que vai ser aplicado.

8.5.3.5.1 Massa por unidade de elevacéao

Uma propriedade essencial na analise de problemas dinamicos € a massa m porque
ela permite determinar outra grandeza muito importante como o periodo natural de

vibracdo da estrutura. A m é determinada na (8.304).

KN

m2_,

105-3m
S

10 Kg-m-sz

12m-12m —m = 48 —m = 48000

_ KN-s?
m 2
m

— M = 48000-2 (8.304)

m2-s2

8.5.3.5.2 Sentido x.

Com ajuda das (6.53), (Figura 55) e a (6.55) sdo achados valores para 4, 1, e T

respetivamente segundo cada sentido.

Para a analise em x sdo importantes as seguintes grandezas. J,, = 2.136-
10’KNm?, S,, = 39985.17648KN, H = 60m. Com eles é determinado primero a
(8.305) e a (8.307) prévia obtencdo da (8.306) que exprime a A, com o valor

conhecido para A.
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A=H- [ ) =60m- /w > 1= 2.595972783 (8.305)
Jaa 2.136:10’KNm

Com a expresséo proposta desde a (Figura 55) € obtido A, na (8.306).

A =0.0252- 22 +0.6175- 1+ 1.5847 — 1, =0.0252-(2.595972783)? + 0.6175 -
2.595972783 + 1.5847 — A, = 3.357537876 (8.306)

Finalmente a expressao para o periodo sofre a seguinte mudanga como na (8.307).

KNs2
2'mH m 2:m60m 48— 3
Ty, = . —T,., = . m
1u A1 . (l )2 Saa 1u 3.357537876 5 136_1071{1\“712_[(3.357537876)2 39985.17648KN]
Jaa Jaa ’ 60m 2136107 KNm?2

— Ty, = 4.742871522s (8.307)
Laier (1978) reporta um valor de T;,, = 6.90s.

8.5.3.5.3 Sentido y.

No sentido y o roteiro € o0 mesmo e parte de considerar os valores seguintes:
Jpp = 6.56 - 10’KNm?, Sp,,, = 39985.17648KN, H = 60m. Na (8.308) esta o valor de 1 .

A=H- jbiz > 1=60m- /% — 1 =1.481319839 (8.308)

A 1; novamente € obtida desde a expressao proposta segundo a (8.309).

A =0.0252- 22 +0.6175- 1+ 1.5847 — 1, =0.0252-(1.481319839)? + 0.6175 -
1.481319839 + 1.5847 — A, = 2.554711574 (8.309)

E a (8.310) define o periodo de vibracdo da estrutura segundo o sentido y.
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KNs?2

T 2-mH m T 2-70:60m 48— 3
= . — = . —
1v A1 ) (/1 )2 Sbb 1v 2554711574 ) 136-107KNm2-[(2'554711574)2 39985.17648KN]
Job ' 60m 656107 KNm2

T,, = 6.376819082s (8.310)

Laier (1978) diz que o periodo de vibracao da estrutura é T;,, = 4.60s.

No entanto, parece incoerente que o periodo segundo x seja maior que o periodo na

segundo y porque a estrutura € um pouco mais rigida naquele sentido.

8.5.4 Anédlise sismica

Para a andlise sismica a condi¢cédo de se ter dois periodos de vibracao diferentes faz

com que seja necessario contar com dois espectros.

Desde a (2.4) a aceleracao espectral € dada como na (8.311).

( _ FyFgragso __ 1.7-1.2:0.15-10 _
S (T) = . - S (T) = aazeis2z S.x(T) = 0.645178766
C,, = 0.64517i75606-0.15-10 5 C,, = 0215059589

1.7-1.2-0.15-10 (8311)

6.376819082

, = LATP8e807200510 , ¢, = 0.159954357
4.50

Say(T) = 22202 5 5, (T) = *> Say(T) = 0479863072

\ Cs

Ags1

Para o caso de periodos longos, S, = p

naqual, agsy = F, - F; - Aq - g.

8.5.4.1 Célculo de deslocamentos por causa do carregamento de 0.3F,

Segundo x sdo analisados dois casos. O primeiro é quando k = 1 necessario na
aplicacdo das normas <NEHRP-88 e UBC-85/97. No segundo, de aplicacdo da
grande maioria das normas atuais e em particular da NBR-88 é considerado o caso

em que k = 2.
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Tabela 63. Analise sismica para a condicdo k = 1 quando o sismo é considerado segundo x no edificio do

exemplo 5.
Z(m) Wl(KN) Wi Cvi Fl(KN) nivel m Fi
. h;(KNm) Z FilkNm) |y kv

0
3 1440 4320 | 0,005 | 30,19436629 | 0—3 6038,873258 | 90,58309887
6 1440 8640 0,01 | 60,38873258 | 3—6 6008,678892 | 362,3323955
9 1440 12960 | 0,015 | 90,58309887 | 6—9 5948,290159 | 815,2478898
12 1440 17280 0,02 | 120,7774652 | 912 5857,70706 1449,329582
15 1440 21600 | 0,025 | 150,9718314 | 12—15 | 5736,929595 | 2264,577472
18 1440 25920 0,03 | 181,1661977 | 15—18 | 5585,957764 | 3260,991559
21 1440 30240 | 0,035 211,360564 | 18—21 | 5404,791566 | 4438,571845
24 1440 34560 0,04 | 241,5549303 | 21—24 | 5193,431002 | 5797,318328
27 1440 38880 | 0,045 | 271,7492966 | 24—27 | 4951,876072 | 7337,231008
30 1440 43200 0,05 | 301,9436629 | 27—30 | 4680,126775 | 9058,309887
33 1440 47520 | 0,055 | 332,1380292 | 30—33 | 4378,183112 | 10960,55496
36 1440 51840 0,06 | 362,3323955 | 33—36 | 4046,045083 | 13043,96624
39 1440 56160 | 0,065 | 392,5267618 | 36—39 | 3683,712687 | 15308,54371
42 1440 60480 0,07 | 422,7211281 | 39—-42 | 3291,185926 | 17754,28738
45 1440 64800 | 0,075 | 452,9154943 | 42—45 | 2868,464798 | 20381,19725
48 1440 69120 0,08 | 483,1098606 | 45—48 | 2415,549303 | 23189,27331
51 1440 73440 | 0,085 | 513,3042269 | 48—51 | 1932,439443 | 26178,51557
54 1440 77760 0,09 | 543,4985932 | 5154 | 1419,135216 | 29348,92403
57 1440 82080 | 0,095 | 573,6929595 | 5457 | 875,6366224 | 32700,49869
60 720 43200 0,05 | 301,9436629 | 57—60 | 301,9436629 | 18116,61977
28080 864000 1| 6038,873258 241856,874

A (8.312) expressa as forcas necessarias em medio continuo para o caso em que se

considere a norma anterior a NEHRP-88.

{F%f = 0.1-6038.873258KN + ==~ (3 - 241856.874KNm — 2 - 60m - 6038.873258KN) — F}1C = 617.4747914KN

(8.312)

plc = 6
0x (60m)?

0.9 (60m - 6038.873258KN — 241856.874KNm) — pM¢ = 180.7132822%

Para aplicara norma UBC é necessario primeiramente fazer um chequeo dado na

(8.313) que limita o valor da forga no topo no sumo ao 25% do esforco de

cisalhamento na base do prédio.
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Fry=>2" Ty Vpy < 0.25-Vg —Fp = =7+ 47428715225 - Vg, = 0.332001006 - Vg >

0.25 - Vg, (8.313)

E assim, o modelo do médio continuo é suposto com as grandezas vindas da

aplicacado da (2.25) e com ajuda da (Tabela 63), sdo escritas na (8.314).

0.75
Fpif = 0.25 - 6038.873258KN + — (3 - 241856.874KNm — 2 - 60m - 6038.873258KN) — Frc = 1521.041203KN
m

pMC = 6
0x (60m)2

(8.314)

KN
-0.75 - (60m - 6038.873258KN — 241856.874KNm) — pj- = 150.5944019 —
m

Tabela 64. Andlise sismica para a condicdo k = 2 quando o sismo é considerado segundo x no edificio do

exemplo 5.
Z(m) Wl(KN) Wi Cvi Fl(KN) nivel m Fi
F; (KNm
- h?(KNm) ; i ( ) - h; (KNm)
0
3 1440 12960 | 0,000374532 | 2,261750284 | 0—3 6038,873258 6,785250852
6 1440 51840 | 0,001498127 | 9,047001135 | 3—6 6036,611508 54,28200681
9 1440 116640 | 0,003370787 | 20,35575255 | 69 6027,564507 183,201773
12 1440 207360 | 0,005992509 | 36,18800454 | 9—12 6007,208754 434,2560545
15 1440 324000 | 0,009363296 | 56,5437571 | 12—15 | 5971,020749 848,1563565
18 1440 466560 | 0,013483146 | 81,42301022 | 1518 | 5914,476992 1465,614184
21 1440 635040 | 0,01835206 | 110,8257639 | 18—21 5833,053982 2327,341042
24 1440 829440 | 0,023970037 | 144,7520182 | 2124 | 5722,228218 3474,048436
27 1440 1049760 | 0,030337079 | 183,201773 | 24—27 5577,4762 4946,447871
30 1440 1296000 | 0,037453184 | 226,1750284 | 27—30 | 5394,274427 6785,250852
33 1440 1568160 | 0,045318352 | 273,6717843 | 30—33 | 5168,099399 9031,168883
36 1440 1866240 | 0,053932584 | 325,6920409 | 3336 | 4894,427614 11724,91347
39 1440 2190240 | 0,06329588 | 382,235798 | 36—39 | 4568,735573 14907,19612
42 1440 2540160 | 0,07340824 | 443,3030556 | 39—42 | 4186,499775 18618,72834
45 1440 2916000 | 0,084269663 | 508,8938139 | 42—45 3743,19672 22900,22162
48 1440 3317760 | 0,09588015 | 579,0080727 | 4548 | 3234,302906 27792,38749
51 1440 3745440 0,1082397 | 653,645832 | 48—51 2655,294833 33335,03743
54 1440 4199040 | 0,121348315 | 732,807092 | 51—54 | 2001,649001 39571,58297
57 1440 4678560 | 0,135205993 | 816,4918525 | 5457 | 1268,841909 46540,03559
60 720 2592000 | 0,074906367 | 452,3500568 | 57—60 | 452,3500568 27141,00341
28080 34603200 1 | 6038,873258 272088,5591
Baseado na (2.26) e com auxilio da (Tabela 64) é obtida a (8.315) onde estédo

expressas as grandezas necessarias para a terceira etapa na andlise dos efeitos

com respeito ao eixo x.
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FMC = L- (3 - 272088.5591KNm — 2 - 60m - 6038.873258KN) — FMC = 1526.681439KN

POy = (60 )2 - (60m - 6038.873258KN — 272088.5591KNm) — pM¢ = 150_406394%

(8.315)

Antes de acometer a solu¢do segundo x para cada uma das normas é peremptorio
determinar uma constante que aparece por toda a expresséo e que fora definida na

(6.53) desse documento. A constante 1 é determinada na (8.316).

A=H- / — 1 =60m /39985 LTOAOKN _, A = 2.595972783 (8.316)
2.136:10’KNm

8.5.4.1.1 Deslocamento u

A (8.317) é um resumo que define tanto a eldstica em termos de constantes de
integracdo como as expressdes que definem os valores de aquellas constantes.
Essas expressdes gerais serdo de emprego corriqueiro no decorrer dos ultimos dois

exemplos.

(WT(Z) == AO +A1 " ell.Z +A2 * e_ll.z + B3 'Z3 + B1 *Z

__ ppHC
By = ——2"—
6'H'Stum
McC
‘H
B, =2 |FMC 4 Po B _ Jmm Jmm .M ]
Smm 2 H'Symm

A _ 6'B3'H+Bl'll'e li-H (8-317)
1= 12-(elrHtelrH)

(
I
{ A, = [Bl-ll-ell'H—&Bg-H
I

l%-(ell'H+e_ll'H)
A = 12-B3-H+By -l -(e"wH—elrH)
\ k 0~ l%.(ell'H_l_e—ll-H)

No primeiro caso, as constantes A,, 4;, 4,, B;, B3 s&o determinados com ajuda da

informacé&o contida na (8.318).
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( p=1
poy = 180.7132822%
FMC = 617.4747914KN
H=60m
Saa = 39985.17648KN
Jaa = 21360000KNm?

| { (8.318)
r L, = 0.043266117 = = \/EKNZ
m 21360000KNmMm

1

e+0'043266117ﬁ'60m = 13.4095484
1

e—0.043266117ﬁ'60m = 0.074573726

1 1
. L 0.043266117---60 ~0.043266117--60
elhial 4 o=lial ;5 o m M 4 e m %™ = 13.48412212
\

1 1
—0.043266117— .043266117—

e_lla'H — ella'H — e

Nas (8.319), (8.320), (8.321), (8.322), (8.323) sao determinadas as constantes que

sao precisas para escrever a funcao deslocamento.

11807132822 1.255418633:107>
B3 = — - —>B3 = — (8.319)
6:60m-39985.17648KN m2
KN
1 180.7132822——60m 21360000KNm? KN
Bl = —— - |617.4747914KN + = — *180.7132822 — —
39985.17648KN 2 60m-39985.17648KN m
B, = 0.110789276 (8.320)
10—5
6-(—1255‘}1%)-60m+0.110789276-0.043266117%-0.074573726
A =— — — A, = 0.164887648m
(0.0432661175) 13.48412212

(8.321)

1
0.043266117 1.255418633-10~ >

m . .
A = 01107892765 573726 ( m? )60m
, =

— A, = 2.725535218m (8.322)

2
(0.043266117%) 13.48412212

-5
1.255418633-10
12-(——

> )-60m+0.110789276-0.043266117l-(—13.33497467)
A m m
0=

2
(0.043266117%) 13.48412212

—A, = —2.890422836m (8.323)

Assim, a (8.324) vinda desde a (8.317) exprime a funcdo deslocamento para o

primeiro dos casos:
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u0.3Fx(Z) =
1
0.3- [—2.890422836m +0.164887648m - *0*320°11 77 4 9 725535218m -

—0.043266117+z  1.255418633:107°
m mz

e .73 4+ 0.110789276 - z] -

1
Ugsr, (2) = —0.86712685m + 0.049466294m - e* %3217 1+ 0.817660565 -

—0.043266117+z  3.766255899-10~°
m —
m2

- 23 4+ 0.033236782 - z (8.324)

Agora, sob consideracdo da segunda normativa, sdo determinadas as constantes

Ay, Ay, A5, By, B; apartir da informacao que fornece a (8.325).

( p=1
KN
o = 150.5944019 —
m

FY¢ = 1521.041203KN
H = 60m
S, = 39985.17648KN
Jaa = 21360000K Nm?

| (8.325)
( lig = 0.043266117l = \/EKNZ
m 21360000KNm

1

o T0-043266117,60m _ 13 4095484
1

o~ 0-043266117_60m _ () 074573706

1 1
ella'H + e—l1a'H N 80'043266117§60m +e_0'043266117ﬁ60m = 13.48412212
\

1 1
—0.043266117—60 0.043266117-—60
m 0 — @ m M = —13.33497467

e_lla'H —_ ella'H — e

Nas (8.326), (8.327), (8.328), (8.329) e (8.330) estédo dados os valores daquelas 5

constantes.
1-150 5944019ﬂ 1.04618216-10~°
B; = — - —By=—— (8.326)
6-60m-39985.17648KN m2
KN
1 150.5944019—60m 21360000KNm? KN
By = ———————+[1521.041203KN + o — * 150.5944019 — -
39985.17648KN 2 60Mm-39985.17648KN m

B, = 0.117495697 (8.327)
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10—5
6-(—%)-60m+0.117495697-0.043266117%-0.074573726
4 = - = >4, = 0.134188851m
(0.043266117;) 13.48412212
(8.328)
.10—5
0.117495697-0.043266117%-13.4095484—6-(—%)-60m
A, = 2 - A, = 2.849840387m
(0.043266117—) 13.48412212
m
(8.329)

105
12-(—%)-60m+0.117495697-0.04-3266117%-(—13.33497467)
Ay = . —» A, = —2.984029237m
(0.043266117E) -13.48412212

(8.330)

Entéo a (8.331) define a fungdo deslocamento para a UBC-85/97.

u0.3Fx(Z) =
1
0.3- [—2.984029237m +0.134188851m - "0 0432001177 4 2 849840387m -

1 .10-5
grovI20ON Tz LOMOIBOND . 43+ 0.117495697 - ] -

m2
1
U3, (2) = —0.895208771m + 0.040256655m - e *0*32°°11 77 1 0.854952116m -

e—0.043266117i-z 3.13854648-10~6
F7 i —

- 2% + 0.03524809 - z (8.331)

m?2

O subsidio para o terceiro deslocamento é obtido partindo da informacéo que fica na
(8.332).

( p=1
Pl = 150406394
R = 1526.681439KN
H = 60m
Sqa = 39985.17648KN
Jaq = 21360000KNm?

\( ( 1 39985KN (8.332)
[1,, = 0.043266117~ = /—2
4 m 21360000KNm

1
L o +0.043266117:60m _ 13 4095484
1
0043266117 60m _  g7457379¢

1 1
. — . 0.043266117—60 —0.043266117—60
ehial 4 o=liaH _; ¢ m ™M L e m M = 13.48412212
\

1 1
e_lla'H _ ella'H — e_0'043266117ﬁ 60m __ 30'043266117E 60m = —13.33497467
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E as (8.333), (8.334), (8.335), (8.336) e (8.337) definem os coeficientes da funcéo

deslocamento no caso da aplicacdo da NBR-88.

1-150.4063945N 10-5
By = — m_ _,p - _ 1.0448760266 10 (8.333)
6-60m-39985.17648KN m
1 150.4063945-60m 21360000KNm?
B, =——2 . |1526.681439KN + m 2 :
39985.17648KN 2 60mM-39985.17648KN
150.406394%] — B, = 0.11753756 (8.334)
6-(—M)-60m+0.11753756-0.043266117%-0.074573726
A = — T : A, = 0.133997223m
(0.04—3266117%) -13.48412212
(8.335)
0.11753756-0.043266117%-13.4095484—6-(—%)-60m
A, = . m — A, = 2.850616329m
(0.043266117%) 13.48412212
(8.336)
12-(—%)-60m+0.11753756-0.04—3266117%-(—13.334—97467)
Ay = m = A, = —2.984613552m
(0.043266117)"13.48412212
(8.337)

Com as constantes obtidas € possivel achar a funcédo dos deslocamentos como na
(8.338).

u0.3Fx(Z) =

1
0.3- [—2.984613552m +0.133997223m - e 00432001177 4 5 850616329m -

—0.043266117+z  1.044876066:107°
m —
m2

e - 73 4+ 0.11753756 - z] -

1
Ug 3, (z) = —0.895384065m + 0.040199166m - e **32°117m? 1+ 0.855184898m -

—0.043266117+z  3.134628198:107°
m —
m2

- 73 + 0.035261268 - z (8.338)
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A (8.338) é plotada na (Figura 117) e apresentada em formato de dados na (Tabela
65).

Uosrx (M) vs z(m)

=1
4]

&5 -k
L
L
58 . o
— an ‘3
E an ‘;‘ﬁ —=— <NEHRP-88
] = >
_ UBC-85/97
=
N —+— NBR-B8
A
. 5 . . .
-0.5 0 05 1 1,5
Uo.zrx (M)

Figura 117. Comparacéo dos deslocamentos originados pela aplicacdo do carregamento de 30% do sismo

segundo x no edificio do exemplo 5.

Tabela 65. Deslocamentos segundo x devidos ao carregamento de 0.3F, no edificio do exemplo 5.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Uo.3F, (m) Uo.3F, (m) Up.3F, (m)

0 -2,66454E-16 -1,33227E-16 0

3 0,006932873 0,007169749 0,007171228

6 0,026321605 0,027272707 0,027278644
9 0,056212938 0,058365521 0,058378957
12 0,094851395 0,098707406 0,098731476
15 0,140659953 0,146739361 0,14677731
18 0,192223738 0,201066434 0,201121632
21 0,24827644 0,260442775 0,26051872
24 0,307689247 0,323759188 0,3238595
27 0,369462093 0,390033 0,390161408
30 0,432717079 0,458400058 0,458560376
33 0,496693956 0,528108728 0,528304826
36 0,560747593 0,598515794 0,59875155
39 0,624347382 0,669084179 0,669363435
42 0,687078588 0,739382469 0,73970896
45 0,748645637 0,809086207 0,809463489
48 0,80887743 0,877981 0,878412358
51 0,867734746 0,945967479 0,946455823
54 0,925319873 1,0130682 1,013615943
57 0,981888633 1,079436606 1,08004552

1,037864987

1,145368188

1,146039244
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8.5.4.1.1.1 Célculo de esforcos

Segundo x ha& um grupo de poérticos que suportam esforcos por causa do
carregamento contido no seu plano. Esse Grupo | é formado pelos porticos 1 e 3

como na (Figura 118). Para esses porticos s¢,, = 19992.58824KN.

8.5.4.1.1.1.1 Momentos fletores

A expressdo geral para determinar momentos nos pérticos € dada na (8.180) e

rescrita aqui por comodidade como na (8.339).

My (2) = =Sy * U035, (2) — o35, (z = H)] (8.339)

? 400cm ? 400cm ? 400cm @

@ﬁ-—n I = 1 1|

400cm

en a

WEhem (ﬁ)‘

_:'-:TGC ™ u i}ﬂc m

400cm @

400cm

O+ o I I |

Figura 118. Elementos resistentes segundo x para um deslocamento originario de um carregamento lateral
contido no sentido das x no caso do exemplo 5.

Portanto, as (8.340), (8.341) e (8.342) definem as funcdes dos momentos fletores.
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1
M;y,(z) = —19992.58824KN - [—0.86712685m + 0.049466294m - 043266117502

3.766255899:10~°
— -

1
0.817660565 - ¢ 00432661172 .73 4+ 0.033236782 -z —

1
(—0.86712685m + 0.049466294m - ¢%043266117560m 4 (3817660565 -

1 10—6
8_0'043266117ﬁ'60m _ 3.766255899-:10 . (607’7’1)3 +0.033236782 - 60m)] —>Mfy(Z) —

m2

1
17336.11006KNm — 988.9592477KNm - * 0432661172 _ 16347.151KNm -

—0.043266117~2 ., 0.075297203KN
e m~ 4 —_—
m

z3 — 664.4892969KN - z + 19793.85393KNm  (8.340)

1
U3, (2) = —0.895208771m + 0.040256655m - e **0*32%011 77 1 0.854952116m -

e—0.043266117%-z 3.1385464810~°
m2

- 73+ 0.03524809 - z

1
My, (z) = —19992.58824KN - [—0.895208771m 4 0.040256655m - e t0-04320611752

3.13854648:10~°
m2

1
0.854952116m - ¢~ 004326611752 - 7z3 + 0.03524809 - z —

1
(—0.895208771m + 0.040256655m - ¢ t0-043266117,:60m |  854952116m -

2

1 10—6
g O0Mze0 1T 00m _ RIIBERID . (60m)? +0.03524809 - 60m )| — My, (2) =

1
17895.74993KNm — 804.8347273KNm - e 004326611752 _ 17092.70562KNm -

—0.043266117-L-z . 0.062747667KN
e m +T

z3 —704.7005496KN - z + 22898.13345KNm  (8.341)

1
M;y,(z) = —19992.58824KN - [—0.895384065m 4 0.040199166m - ¢ t0-04326611752

3.134628198:107°

m?2

1
0.855184898m - ¢ 00432661172 23 4+ 0.035261268 -z —

1
(—0.895384065m + 0.040199166m - ¢ T0-0432661175-60m 4 (4 855184898m -

1 10—6
e_0'043266117ﬁ.60m _ 3.134—62:11298 10 . (60m)3 + 0035261268 . 60m)]—>
Mfy(Z) =

1
17901.04493KNm — 803.6853734KNm - ¢ T00432661175:2 _ 17097.35953KNm -

e—o.043266117l-z 0.06266733KN
m _—

+ — z3 —704.9640119KN - z + 22912.29206KNm  (8.342)
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As expressoes dadas nas (8.3400, (8.341) e (8.342) sdo plotadas na (Figura 119) e

na (Tabela 66).
Mry (KNmM) vs z(m)

1900ral

1900ral

1900ral
“—> 1900ral
= —— .
< Lsooral '%\ <NEHRP-88

1900ral
1900ral
1900ral

el

"

3

T T b 1

1900ral 1913ral 1927ral 1941ral 1954ral 1968ral

My, (KNm)

UBC-85/97
—o— NBR-88 (k=2)

Figura 119. Comparacao momentos fletores respeito do eixo y quando atua um carregamento de 0.3F, na
estrutura do edificio do exemplo 5.

Tabela 66. Dados dos momentos fletores respeito do eixo y quando atua um carregamento de 0.3F, no edificio

do exemplo 5.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Mg, (KNm) Mg, (KNm) Mg, (KNm)
0 20749,60733 22898,87457 22912,29072
3 20611,00126 22755,53272 22768,91931
6 20223,37031 22353,62256 22366,92002
9 19625,7652 21731,99675 21745,14426
12 18853,28246 20925,45804 20938,39297
15 17937,45081 19965,17495 19977,8324
18 16906,55729 18879,03614 18891,34874
21 15785,91871 17691,94941 17703,84723
24 14598,10292 16426,09044 16437,5011
27 13363,10384 15101,1054 15111,95435
30 12098,47294 13734,27096 13744,48194
33 10819,40958 12340,61422 12350,10988
36 9538,811605 10932,99475 10941,69752
39 8267,2872 9522,150079 9529,98318
42 7013,128035 8116,705314 8123,594061
45 5782,243365 6723,14718 6729,020487
48 4578,053929 5345,761953 5350,554138
51 3401,34386 3986,536277 3990,189163
54 2250,06812 2645,019183 2647,484545
57 1119,112193 1318,14298 1319,385369
60 0 0 0
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8.5.4.1.1.1.2 Esforgos cisalhantes

Para determinar as funcbes esforco cisalhante existem duas rotas. A primeira é
apartir da derivada da curva elastica através da grandeza s¢,. A outra, € atraves da
derivada da funcdo momento fletor com sinal contrario. Por ora, sera feito com
auxilio da primeira delas como na (8.343) onde também € acrescentada a derivada

da elastica com intuito de agilizar a determinagéo da funcdo cisalhamento.

{ Vix(Z) = Spx " Ug3r,(2) (8.343)

u6-3Fx(Z) =1l Ay el — li- Ay e 1z 4 3. By -z?>+ B,

Dessa maneira, as (8.344), (8.345) e (8.346) exprimem as fungdes de cisalhamento
para o problema objeto de estudo no exemplo 5.

1
Vix(z) = 19992.58824KN - 0.3 - [0.043266117%- 0.164887648m - " *0*320611 7% _

1 10-5
0.043266117 2 - 2.725535218m - e *04320611 757 3., (_LZINIIND ) 42 4

m2
1
0.110789276] — Vix(z) = 42.78842688KN - ¢ *004320017 0% _ 707 2777479KN -

—~0.043266117~2  0.22589161KN
m — ————————————————————
m2

z? + 664.4893122KN (8.344)

1
Vix(z) = 19992.58824KN - 0.3 - [0.043266117%- 0.134188851m - ¢ 00432661177

1 10-5
0.043266117%- 2.849840387m - e~ 0*3200M 7 4 3. (_ 10461821610 ) 722 4

m?2
1
0.117495697] —  Vi(2) = 34.82207373KN - e"*0*320117w% _ 739 5350013KN -

e—o.o43266117i-z 0.188243002KN
m [ ——
mZ

22 + 704.712927KN (8.345)

1
Vix(2) = 19992.58824KN - 0.3 - [0.043266117%- 0.133997223m - e 00432001177 _

1 -10-5
0.043266117%- 2.850616329m - ¢ 00432661172 | 3, (_ 1.044876066:10 ) %4

m?2

1
0.11753756] —  Vp(2) = 34.77234618KN - e **0*320517w% _ 739.7363586KN -

e—o.o43266117i-z 0.188007992KN
m [ ———
m2

22 + 704.964012KN (8.346)
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Uma compilacdo dos resultados vindos das trés ultimas equacfes é dada em dois

formatos diferentes. Primeiramente na (Figura 120) e logo na (Tabela 67).

1900ral

Vix (KN) vs z(m)

1900ral
1900ral

; } —a—<NEHRP-88

1900ral

~—= 1900ral
E
N 1900ral
1900ral UBC-85/97
—o— NBR-88

1900ral

1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1901ral 1901ral

Vix (KN)

Figura 120. Comparacéo dos esforgos cisalhantes atuantes segundo x nos porticos do edificio do exemplo 5

guando acontece um carregamento de 0.3F,.

Tabela 67. Dados dos esfor¢os cisalhantes que atiam nos pérticos do Grupo | para o caso do exemplo 5 quando

atda um carregamento de 0.3F,.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Vi (KN) Vi (KN) Vi (KN)
0 8,32359E-14 0 0
3 89,99264696 93,15397519 93,173709
6 166,2610084 172,6303321 172,67009
9 230,1947344 239,8556942 239,916
12 283,0439729 296,1071604 296,1887
15 325,9404612 342,5338518 342,63743
18 359,9166199 380,1762985 380,30276
21 385,9229716 409,983995 410,13419
24 404,8441768 432,8314197 433,00612
27 417,5139602 449,5327877 449,73266
30 424,7291758 460,8557888 461,0813
33 427,2632519 467,5345386 467,78592
36 425,8792389 470,2819644 470,55913
39 421,342684 469,8018334 470,10432
42 414,4345461 466,8006257 467,12751
45 405,9643722 461,9994542 462,34924
48 396,7839552 456,1462301 456,51678
51 387,8017054 450,0282817 450,41671
54 379,9979758 444,4856375 444,88818
57 374,4416024 440,4251987 440,83708
60 372,3079372 438,8360394 439,25132
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8.5.4.1.2 Rotagdes ¢g 31

Nesse caso o valor de p = ¢ = —6m porque quando o carregamento de 0.3 - F, atda
com a = 1 atuando no CM da laje, a rotacdo com respeito a origem € horaria. Em

sentido contrario ao suposto positivo aoredor do eixo z.

Para a norma anterior a NEHRP-88, a informacéo necessaria na determinacéo das

constantes é dada na (8.347).

( p=—6m
poy = 180.7132822%
FYC = 617.4747914KN
H =60m
S.c = 3030043.818KNm?
Jee = 77013000KNm*

1( [ 0198354671 _ 3030043.818KNm?2
lc — A 77013000KkNm*

(8.347)

m
0.198354671

et™ m %™ = 147455.2856

] k 0.198354671
e

m 0™ — 6781716886 - 10~°

1 ! 0.198354671_60m _0.198354671_60m
elicH 4 o=licH _; ¢ +e m = 147455.2856
\ —ll H ll H _0.198354—671.60"1 0.198354—671.60m .

e et — plic = o m —e m = —147455.2856

+

Com esses dados sdo obtidos os coeficientes da expressao geral de deslocamento.
Nesse caso rotacdo para a primeira normativa como nas (8.348), (8.349). (8.350),
(8.351) e (8.352).

(—6m)-180.7132822— 9.938787257-107
B, = — B, = (8.348)

6:60m-3030043.818KNm?2 m3

—6m 180.7132822%‘60171 77013000KNm*

KN
Bl = *1617.4747914KN + - *180.7132822 —
3030043.818KNm?2 2 60m-3030043.818KNm? m

—>Bl — —0.011806406 (8349)

m
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10—7 -
6_(9.9387872357 10 )60m+( 0.011806406) 0.198354671 678171688610_6
m m m
A =— 0.198354671)2 -
(7) -(147455.2856)
m
A, = —6.166963937 - 108 (8.350)
- 1n—7
0.01]‘;3064—06 0.198354671 147455.2856_6.9.93878;12357 10 .60
A, = N — A, = —0.059521755 (8.351)
(7) -(147455.2856)
m
10-7 _
12.9.9387872357 10 60m+( 0.011206406) 0.19813;4671 (—1474552856)
Ay = N — — 4y = 0059521817
(7) -(147455.2856)
m
(8.352)

0.198354671

P03, () =03 [0.059521817 —6.166963937-10"%-e*~ m % —0.059521755 -

_0.198354671 9938787257107/ _3  0.011806406
o = + e

Y Z|—Po3E, (2) =

m3 m
0198354671 _ 0198354671
0.017856545 — 1.850089181-10"8 - ¢ m —0.017856526-¢ m +
=7 -3
2.98163:11377 10 . Z3 _ 3.54192738 10 .z (8353)

No segundo caso, a (8.354) mune da informagdo necesséria na determinacao das
constantes préprias da expressao geral dos deslocamentos. Aquelas constantes sao
determinadas nas (8.355), (8.356), (8.357), (8.358) e (8.359).

( p=—6m
poy = 150.5944019%
FI¢ = 1521.041203KN
H=60m
S.c = 3030043.818KNm?
Jee = 77013000KNm*

<
( ( | 0198354671 _ 3030043.818KNm?2
lc = T Al 77013000KNm*

(8.354)

m
0.198354671

L et™ m %™ = 1474552856
e

0.198354671

m 0™ — 6781716886 10~°

0.198354671 0.198354671

{ elicH 4 o=licH _y ¥ 00Mm | == ——60m _ 147455 72856
\

I I _0.198354671_60m +0.198354671_60m
e heH _ plicH — o m —e m = —147455.2856
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(—6mM)*150.5944019— 8.283400667-10~7
By = — m —B, = (8.355)

6:60m-3030043.818KNm? m3

-6m 150-59440192—”'60"1 77013000KNm* KN
B, = - 11521.041203KN + — * 150.5944019 —
3030043.818KNm2 2 60mM-3030043.818KNm?2 m
~0.011831671
_,p, = _o011831671 (8.356)
m
10~7 -
6_(8.28340;6367 10 )60m+( 0.01:;8131671) 0.198354671 678171688610_6
A= 0.198354671) 2 -
(7) -(147455.2856)
m
A, = —5.139759297 - 10~8 (8.357)
- 10—7
0.01:;:31671 0.198:;154671 147455.2856—6'8.28340:f367 10 .60m
A, = m__ — A, =—0.059649118
(7) -(147455.2856)
m
(8.358)
an—7
12_(8.283407(;6367 10 )60m 0.011831671 0.1983;4671 (—14'74'552856)
Ay = AR — 4y = 0.059649169
(7) -(147455.2856)
m
(8.359)

E com esses valores determinados € possivel exprimir na (8.360) a funcéo rotacao

para 0 caso em que seja aplicada a segunda das normativas.

0.198354671

Posr,(z) = 03]0.059649169 — 5.139759297 107%™ m 7 —0.059649118 -

_0.198354671 8283400667-1077 3  0.011831671
mo g3 -

e
m3 m

'Z]—)(polgpx(z) = 0.01789475 — 1.541927789 -

0.198354671 0.198354671 -7 -3
_ e — 2.485022001-10 3.5495013-10
1078-et™ m “—0.017894735-¢ R e

(8.360)

m3 m

No caso da ultima das normativas a informacao requerida esta na (8.361)
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( p=—6m
Pl = 150.406394
FYC = 1526.681439KN
H = 60m
Sec = 3030043.818KNm?
Jee = 77013000K Nm*

(8.361)

_0.198354671 \/3030043.818KNm2

m 77013000KNm*

[
| lic
4 0.198354671

L et™ m 9™ = 1474552856
e

_0.198354671

m 0™ — 6781716886 - 10~°

0.198354671 0.198354671

{ elicH 4 g=licH 5 ¥ 00Mm | o= ——60m _ 1474552856
\

_0.198354671_60m 0.198354671_60m
e~ licH _ plicH — ¢ m —e m = —147455.2856

KN
(—6m)-150.406394— 8.273059348-1077
B, = — n_ _,p = (8.362)

6:60m-3030043.818KNm? m3

B 150.4063945 .60 4
B, = . [1526.681439KN + m_ T T
3030043.818KNm 2 60m-3030043.818KNm
150.406394 ﬂl —B, = 21000 (8.363)
m m
6.(8-273059348'10‘7).60m+(—0-011933011) 0198354671 ¢ 78171688610~
Al = - m? TnZ - -
(22E24870)". (147455.2856)
A, = —5.133339929 - 108 (8.364)
—0.011933011 0.198354671 147455 2856—6-M'60m
A, = pre 2 m3 N A, = —0.060160021
(22EEET)". (147455.2856)
(8.365)
12.(8.27305934—8'10_7).601_’1 0.011933011 0.198354671 (—1474—55.2856)
A, = m3 m m — Ay =0.060160072
(=5222) - (147455.2856)
(8.366)

Assim, a (8.367) define a rotacao.

0.198354671

Po3r,(2) = 0.3+ [0.060160072 —5.133339929-10°-¢™ m 7 —0.060160021 -

_0.198354671 8273059348107/ 5  0.011933011
e m + A '

3 m Z|—Po.3F, (2) =
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40198354671 _0.198354671
0.018048021 — 1.540001979- 1078 - ¢ m — 0.018048021-e m +

-7 -3
2.481917804-10 3.5799033-10

As expressoes (8.353), (8.360) e (8.367) sao apresentadas tabular e graficamente
nas (Tabela 68) e na (Figura 121).

Tabela 68. Comparativa das rota¢des originadas pelo carregamento de 0.3F_x no caso do edificio do exemplo
5.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Po.3F, (rad) Po.3F, (rad) Po.3F, (rad)
U U U
0 0 0 0
3 -0,005898585 -0,005901176 -0,0059012
6 -0,015853244 -0,015867347 -0,0158674
9 -0,026336474 -0,026378323 -0,0263786
12 -0,036770008 -0,036863778 -0,0368644
15 -0,047024812 -0,047202712 -0,0472038
18 -0,057040282 -0,057342569 -0,0573445
21 -0,066766235 -0,067241219 -0,0672442
24 -0,076154078 -0,076858119 -0,0768625
27 -0,085155459 -0,086152968 -0,0861592
30 -0,093722062 -0,095085502 -0,095094
33 -0,101805577 -0,103615463 -0,1036268
36 -0,109357695 -0,111702594 -0,1117172
39 -0,116330108 -0,119306637 -0,1193252
42 -0,12267451 -0,126387337 -0,1264105
45 -0,128342604 -0,132904448 -0,1329329
48 -0,133286172 -0,138817787 -0,1388523
51 -0,137457492 -0,144087586 -0,144129
54 -0,140812112 -0,148676801 -0,1487259
57 -0,143327038 -0,152566272 -0,1526239
60 -0,145120158 -0,155854237 -0,1559212




296

@osrx (rad) vs z(m)

-
a

—=—<NEHRP-88
UBC-85/97
—+—NBR-88 (k=2)

z(m)

@o.srx (rad)

Figura 121. Comparativa dos deslocamentos rotacionais atrelados com o carregamento de 0.3F, no caso do
edificio do exemplo 5.

8.5.4.1.2.1 Determinacao dos esfor¢cos decorrentes da rotagéo ‘P8.3Fx

A rotacédo origina esfor¢cos torcionantes no nucleo estrutural e aqueles momentos de
torcdo apresentam duas componentes. Uma primeira parcela atrelada com a
primeira derivada da funcao rotacdo e que tem relagdo com tor¢cdo de Saint Venant
atraves da rigidez a tor¢do G - I,. A outra relacionada com a terceira derivada e que
aparece pela flexotor¢cdo a causa do empenamento da secdo transversal. E dizer,
pela restricdo que o nucleo oferece para ser deslocado na base. Essa parcela é
exprimida como funcdo além da terceira derivada das constantes vindas das

propriedades setoriais da secéo transversal, como o produto E - I,,.

Sendo que € necessario se contar com as derivadas, na (8.368) escreve-se uma
expressao geral para a funcao giro e para as primeira e terceira derivadas partindo

das quais sdo obtidos os torques totais atuantes no NE.
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{ (p0.3Fx(Z) = AO + Al : ell'Z +A2 . e_ll'Z + B3 . Z3 + B1 A
J Po3r,(2) =1 - Ay -er? =1 - Ay-e™ "7 +3:B3- 2> + B, (8.368)
(pé)l.éFx(Z) = lf “Ag el — lf A, - e 1z 4 6 - Bs .

LTm(z) =—E-Jic 9 +G L@ 5Ty =-E-1I,- ¢ +G-J;¢

8.5.4.1.2.1.1 Momentos de tor¢céo

Baseado nas (4.22), (8.283), (8.296), (8.368) e com ajuda das constantes
determinadas em cada caso € escrita uma expressao para cada norma na qual fica
exprimido o momento de tor¢do atuante no NE segundo as (8.369), (8.370) e
(8.371). Na (Figura 122) e na (Tabela 69) sdo apresentados os dados originados

naquelas expressoes.

3
- (—6.166963937 - 1078) -

Tosr,(z) = 0.3 {—7.7013 - 10’ KNm* - [(M)

0.198354671

3
) (~0059521755) - e™ m  +6:

0198354671 0.198354671 9.938787257-107
e m -\ +
m m?

0.198354671 0198354671 . (198354671

131111.111KNm? - [ - (—6.166963937-1078) e~ m

m m
0.198354671 . -7 _
(—0.059521755) - e~ m 7 4 3. 2BOTETITI0T oy (M)]} (8.369)
m m

3
Tosr,(z) = 0.3 {—7.7013 - 107KNm?* - [(‘”%fnﬂ) - (=5.139759297 - 10~8) -

0.198354671

3
) . (=0.059649118) e~ m  “+6-

0.198354671 , (0.198354—671
e m -

8.283400667-10~7
|+

m m3

0.198354671 0198354671 . (198354671

131111.111KNm? - [ - (—5.139759297-1078) - e~ m

m m
0.198354671 10-7 _
(—0059649118) ] e_T.z +3- 8.2834—006367 07" Zz + ( 0.011831671)]} (8370)
m m

3
- (—5.133339929 - 1078) -

TO.SFx(Z) =0.3" {—7_7013 -10’KNm?* - [(w)

0.198354671 , (0.198354—671

0.198354671 -7
A 8.273059348-10
e m : +

3
) - (=0.060160021) e~ = Z+6

m m3
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0.198354671
0.198354671 . (_5133339929 . 10—8) . GT.Z _ 0.198354671 .

m m

131111.111KNm? - [

0.198354671
Z

(=0.060160021) e~ m 2 +3

10-7 _
,B2730593481077 5 (w)]} (8.371)

m3 m

Tosrx (KNM) vs z(m)

—=—<NEHRP-88
UBC-85/97
—+—NBR-88 (k=2)

z(m)

1

1900ral 1927ral

To.3rx (KNm)

Figura 122. Momentos de tor¢do atuantes no edificio do exemplo 5 quando atla uma carga lateral de 0.3F,.

Tabela 69. Comparacdo dos momentos de tor¢éo atuantes no edificio do exemplo 5 quando atua uma forga

lateral de 0.3F,.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) T35, (KNmM) T35 (KNm) To3r (KNm)
0 -10869,97186 -36233,23955 -36233,23955
3 -6264,084742 -20848,03055 -20847,82923
6 -3721,213562 -12355,44745 -12355,1441
9 -2315,19765 -7661,685531 -7661,338215
12 -1535,226275 -5060,4049 -5060,048995
15 -1099,559947 -3610,475044 -3610,133441
18 -852,7877284 -2792,770253 -2792,459045
21 -709,1531222 -2320,85868 -2320,590359
24 -621,2810197 -2036,548481 -2036,333822
27 -562,9012956 -1852,199578 -1852,048903
30 -519,268812 -1718,763719 -1718,687987
33 -481,7862695 -1607,897926 -1607,910059
36 -444,8690077 -1501,628581 -1501,745509
39 -403,9084321 -1385,79694 -1386,043104
42 -353,591386 -1244,895831 -1245,309425
45 -285,9625871 -1056,414606 -1057,058838
48 -187,5235544 -782,630129 -783,6135973
51 -34,31008063 -356,8501786 -358,3638068
54 216,8468579 340,9073827 338,5233909
57 644,0636637 1527,66881 1523,803578
60 1388,891033 3596,648014 3590,199894
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8.5.4.2 Calculo de deslocamentos por causa do carregamento de 1.0F,

As (Tabela 70) e (Tabela 71) contém a andlise sismica para o sentido y sob a
consideragdo de um carregamento de 1.0F, para os casos de k=1Yy k=2

respectivamente.

Tabela 70. Andlise sismica para o caso em que (k=1) e o carregamento sismico € 1.0Fyna estrutura do
exemplo 5.

z(m) | Wi (KN) | W; Coi F;(KN) = [ F;
-h;(KNm) lZ (KN -h; (KNm)
nivel

0
3 1440 4320 0,005 | 22,45759181 053 4491,518362 | 67,37277543
6 1440 8640 0,01 44,91518362 356 4469,060771 | 269,4911017
9 1440 12960 0,015 | 67,37277543 6—9 4424,145587 | 606,3549789
12 1440 17280 0,02 89,83036725 | 912 | 4356,772811 | 1077,964407
15 1440 21600 0,025 | 112,2879591 | 12—15 | 4266,042444 | 1684,319386
18 1440 25920 0,03 134,7455509 | 15—18 | 4154654485 | 2425419916
21 1440 30240 0,035 | 157,2031427 | 18—21 | 4019,908934 | 3301,265996
24 1440 34560 0,04 179,6607345 | 2124 | 3862,705792 | 4311,857628
27 1440 38880 0,045 | 202,1183263 | 2427 | 3683,045057 | 5457,19481
30 1440 43200 0,05 2245759181 | 27—30 | 3480,926731 | 6737,277543
33 1440 47520 0,055 | 247,0335099 | 30—33 | 3256,350813 | 8152,105828
36 1440 51840 0,06 269,4911017 | 33—36 | 3009,317303 | 9701,679663
39 1440 56160 0,065 | 291,9486936 | 3639 | 2739,826201 | 11385,99905
42 1440 60480 0,07 314,4062854 | 3942 | 2447,877507 | 13205,06399
45 1440 64800 0,075 | 336,8638772 | 4245 | 2133,471222 | 15158,87447
48 1440 69120 0,08 359,321469 | 4548 | 1796,607345 | 17247,43051
51 1440 73440 0,085 | 381,7790608 | 48—51 | 1437,285876 | 19470,7321
54 1440 77760 0,09 404,2366526 | 51—54 | 1055506815 | 21828,77924
57 1440 82080 0,095 | 426,6942444 | 5457 | 651,2701625 | 24321,57193
60 720 43200 0,05 2245759181 | 57—60 | 224,5759181 | 13474,55509
28080 864000 1 4491,518362 179885,3104

De acordo com a primeira das normas objetos de estudo as grandezas necessarias

em médio continuo sdo dadas na (8.372).

{F%f =0.1-4491.518362KN + % (3-179885.3104KNm — 2 - 60m - 4491.518362KN) — Fr;f = 459.2577526KN

(8.372)

MC __ 6 | . . _ MC _ KN
POy = Gom? 0.9 - (60m - 4491.518362KN — 179885.3104KNm) - ppy° = 134.408687 —
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Novamente, no caso da UBC-85/97 é necessario fazer uma analise prévia para
definir o maximo valor que pode ser empregado como forca no topo, tal como na
(8.373).

Fry = =2 Ty Vgy < 0.25- Vg, —Fp, = >+ 6.376819082s - Vj, = 0.3446377335 -

S

VBy > 0.25 - VBy (8373)

Assim que é possivel considerar no maximo um valor de Fr,, = 0.25 - V,,. Pelo tanto,

as grandezas Fr)’ e pg, sdo dadas na (8.374).

0.75
Fry = 0.25-4491518362KN + — (3-179885.3104KNm — 2 - 60m - 4491.518362KN) — Fy\ = 1131.301188KN
m

MC 6 MC KN
p = - 0.75 - (60m - 4491.518362KN — 179885.3104KNm) ->p = 112.0072365 —
0y (60m)? 0y m

(8.374)

Para a analise onde k =2, € necessario considerar a () e sédo definidas as

grandezas precisadas no médio continuo na (8.375).

FMC = ﬁ (3+202370.6588KNm — 2 - 60m - 4491.518362KN) — FMC = 1135.496216KN

Mc _ __ 6 . . _ MC KN
Poy = Gom)? (60m - 4491.518362KN — 202370.6588KNm) - Doy = 111.8674049 -

(8.375)

Lembrando que no caso de que k = 2 a normativa nédo considera uma forgca no topo

vindo desde a norma NBR-88.
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Tabela 71. Analise sismica para o caso em que (k= 2) e o carregamento sismico € 1.0F, na estrutura do

exemplo 5.
z(m) | W;(KN) | W; Cyi F;(KN) - F;
F;(KN
- hf (KNm?) Z i )-hi (KNm)
nivel
0
1,6822166
3 1440 12960 | 0,000374532 15 0—-3 4491,518362 5,046649845
6,7288664
6 1440 51840 | 0,001498127 6| 356 | 4489,836146 | 40,37319876
15,139949
9 1440 116640 | 0,003370787 54 6—9 4483,107279 136,2595458
26,915465
12 1440 207360 | 0,005992509 84 | 9-12 4467,96733 322,9855901
42,055415
15 1440 324000 | 0,009363296 38 | 1215 | 4441,051864 | 630,8312307
60,559798
18 1440 466560 | 0,013483146 14 | 15518 | 4398,996448 1090,076367
82,428614
21 1440 635040 0,01835206 14 | 18—-21 4338,43665 1731,000897
107,66186
24 1440 829440 | 0,023970037 34 | 21—24 | 4256,008036 | 2583,884721
136,25954
27 1440 1049760 | 0,030337079 58 | 2427 | 4148,346173 3679,007737
168,22166
30 1440 1296000 | 0,037453184 15 | 27—30 | 4012,086627 5046,649845
203,54821
33 1440 1568160 | 0,045318352 04 | 30—33 | 3843,864966 | 6717,090944
242,23919
36 1440 1866240 | 0,053932584 26 | 33—36 | 3640,316755 8720,610933
284,29460
39 1440 2190240 0,06329588 8 | 36539 | 3398,077563 11087,48971
329,71445
42 1440 2540160 | 0,07340824 66 | 39—42 | 3113,782955 | 13848,00718
378,49873
45 1440 2916000 | 0,084269663 84 | 42—45 | 2784,068498 17032,44323
430,64745
48 1440 3317760 0,09588015 35 | 45—48 2405,56976 20671,07777
486,16060
51 1440 3745440 0,1082397 18 | 48551 | 1974,922306 | 24794,19069
545,03818
54 1440 4199040 | 0,121348315 33 | 5154 | 1488,761704 29432,0619
607,28019
57 1440 4678560 | 0,135205993 81 | 54557 | 943,7235211 34614,97129
336,44332
60 720 2592000 | 0,074906367 3| 57—60 | 336,443323 | 20186,59938
4491,5183
28080 34603200 1 62 202370,6588

8.5.4.2.1 Deslocamento v

No primeiro caso a informacdo requerida para se determinar o deslocamento

originario de 1.0F, € contida na (8.376).
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( p=10
KN
o’ = 134.408687 —
y m
Fry = 459.2577526KN

H = 60m
Spp = 39985.17648KN
Jo» = 65600000K Nm?

< (8.376)
( (l 0024688663 _ [39985.17648KN
4 1b = m ~ \/ 65600000KNm?2
+

0.024688663

L et™ m 0™ = 439874749

0.024688663

e m 0™ =0227337441

0.024688663 0.024688663

{ eliH 4 o=lipH 5 o+ o0m L o= m 0™ = 4626084931
\

! ! _0.024688663_60m +0.024688663_60m
e vl _ olipH — o m —e m = —4.171410049

O passo seguinte é determinar as constantes Bs, By, 4, 45, Ay nas (8.377), (8.378),
(8.379), (8.380) e na (8.381).

KN
1:134.408687— 9.337396924-10~6
B3 - — 2 g B3 - — (8377)
6-60m-39985.17648KN m2
KN
1 134.408687—60mM 65600000KNm? KN

B = ——————— |459.2577526KN + — - 134408687 — —

39985.17648KN 2 601mM-39985.17648KN m
B, = 0.020415539
(8.378)

10—6
6-(—9'33739%)-60m+0.020415539-%-0.22733744}1
Ay =~— W i — A, = +1.151482001m
(2222288582)%. (4.626084931)
m
(8.379)
.10—6

0.0204-15539-(%)-4.39874749—6-(—%)-60m

A, = TN — A, =1.978401588m
(7) -(4.626084931)
m
(8.379)
10—6

12-(—9'33739%)-60m+0.020415539-(w)-(—4.171410049)

A, = — Ay = —3.129883589m

(0.024—688663

2
o ) -(4.626084931)

(8.380)
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Assim, o deslocamento procurado € dado na (8.381).

0.024688663

V1 or, (2) = —3.129883589m + 1.151482001m - e* m  * + 1.978401588m -

_0.024688663 . 9337396924-1076

e m ‘- .73 + 0.020415539 - z (8.381)

m?2

Para o caso da UBC-85/97, os dados importantes ao ser levados na conta para a
determinacédo das constantes s&o aqueles fornecidos pela (8.382).

( p=1.0
KN
o’ = 112.0072365 —
y m
Fry = 1131.301188KN

H =60m
Spp = 39985.17648KN
Jpp = 65600000K Nm?

) ( (8.382)
( [ o 0024688663 _ [3998517648KN
1b — m ~ +/ 65600000KNm?2

0.024688663

et™ m %™ = 439874749

< 0.024688663

e m ™M =0.227337441

+0.024688663.60m _0.024—688663.
{ el 4 g~ 5 ¢
\

+e m %M = 4626084931
0.024688663_

0.024688663
60m .

—elirH = g7 g 60M _ ot m60m 4 171410049

e—llb'H

Como resultado da aplicacdo desses valores nas expressdes das constantes €
obtida a (8.383) que € um resumo dos coeficientes da funcdo deslocamento e que

foram determinadas desde Excel.

7.781163918-10~°

m2
B, = 0.035734547
A, = 0.922303122m (8.383)
{ A, = 2.369710204m
A, = —3.292013326m

Por consequéncia disso, a expressdo que define os deslocamentos atrelados a

segunda normativa € exprimida na (8.384).
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0.024688663

vl_OFy(Z) = —3.292013326m + 0.922303122m-e" m 7 +2.369710204m -

0.024688663 .10~6
e m I 23 40.035734547 - 2 (8.384)

m?2

Na ultima das normativas, a NBR-88 quando € empregado um valor k=2 a

informacéo requerida nas contas esta contida na (8.385).

( p=10
PMC = 111.8674049 —
y m
F/\T/ch = 1135.496216KN
H=60m
Sy, = 39985.17648KN
Jop = 65600000K Nm?
&
( Ifl _0.024688663 _  [39985.17648KN
4 b — m ~ / 65600000KN M2

0.024688663

et™ m 0™ = 439874749

] L 0.024688663

e m 0™ =0227337441

0.024688663 0.024688663
—=22s60m - :

{ eliH 4 o=lipH _, ot +e m "™ =4626084931
\

(8.385)

! ! _0.024688663_60m 0.024688663_60m
e vl _ olipH — o m —e m = —4.171410049

E na (8.386) ficam as constantes necessarias na expressao geral de deslocamentos

gue escrita na (8.387).

{33 _ 7.77144;7291-10‘6
B, = 0.035830171

A, = 0.920872543m (8.386)
L{ A, = 2.37215283m

A, = —3.293025373m

0.024688663

V108, (2) = —3.293025373m + 0.920872543m - et™ m 7+4237215283m-

0.024688663 1076
e w2 ITPPID .73 40.035830171 2 (8.387)

m2
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Na (Figura 123) e na (Tabela 72) estdo apresentados os resultados expressos em
formato funcional nas (8.381), (8.384) e (8.387).

Viory (M) VS Z(M)

1900ral
1900ral b
1900ral /
-~ 1900ral
3 —a—<NEHRP-88
N 1900ral
UBC-85/97
1900ral
—o— NBR-88 (k=2)

1900ral {
1900ral # T T T 1

1900ral  1900ral 1900ral 1900ral  1900ral
Viory (M)

Figura 123. Comparativa dos deslocamentos segundo y quando atua uma carga de 1. 0F,, no edificio do
exemplo 5.

Tabela 72. Deslocamentos segundo y originarios do carregamento 1. 0F, no edificio do exemplo 5.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) V1.0F, (m) V1.0F, (m) V1.0F, (m)
0 0 0 8,8818E-16
3 0,008280715 0,00872561 0,00872839
6 0,031937138 0,033718839 0,03372996
9 0,06925999 0,073276016 0,07330108
12 0,118631604 0,125787236 0,1258319
15 0,178525342 0,189734447 0,18980442
18 0,247505522 0,263690032 0,26379106
21 0,324227844 0,346315895 0,34645377
24 0,407440307 0,436363033 0,43654357
27 0,495984644 0,532671603 0,53290061
30 0,588798266 0,634171469 0,6344547
33 0,684916732 0,739883254 0,74022637
36 0,783476757 0,848919877 0,84932839
39 0,88371978 0,960488607 0,96096781
42 0,984996094 1,073893629 1,07444854
45 1,086769593 1,188539141 1,18917441
48 1,188623123 1,303933007 1,30465279
51 1,290264497 1,41969097 1,42049888
54 1,391533198 1,535541465 1,53644039
57 1,492407791 1,651331043 1,65232307
60 1,593014115 1,767030451 1,7681167
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8.5.4.2.1.1 Célculo de esforcos.

As trés elasticas devem ser derivadas pela primeira vez para assim determinar
esforcos cisalhantes nos porticos. Elas ficam expressas através das (8.388), (8.389)
e (8.390).

0024688663 0.024688663 3 801219077-10~5

Vior,(2) = 0.028428551 e m  “—0.04884409-¢” m

m2
z“ + 0. .
2 +0.020415539 (8.388)
0.024688663 0.024688663 . -5
Ul op(2) = 0.022768555 - e m 7 — 0.058504976 - ¢~ w7 — 2334349175107,
Uiy m
2% + 0.035734547 (8.389)
0.024688663 0.024688663 . -5
Vi or (2) = 0022735111 ™ m % —0.058560459 ¢~ m 2 22818710 7,
Uy m
72 4+ 0.035830171 (8.390)

8.5.4.2.1.1.1 Esforcos de cisalhamento.

As (8.391), (8.392), (8.393) sdo expressdes dos esforcos de cisalhamento sob a
consideragao das 3 normatividades. Elas ficam no final apresentadas em formato de
dados na (Tabela 73) e graficamente na (Figura 124).

Vl.OFy (z) =

0.024688663 0.024688663_Z

19990.58824KN - [0.028428551 et m 7 —0.04884409-e” m -

2.801219077-1075
mZ

0.024688663
Z

72 +0.020415539 | —  Vyop (2) = 568.3034573KN et m 7 —

0.024688663
976.4220911 e~ m 7 — 2359%807IKN. /2 4 408.1186338KN (8.391)

m?2

0.024688663

Vi, (2) = 19990.58824KN - [0.022768555 et m Z—0.058504976 -

0.024688663 .10~5
e” m ¢ - LB 24 0.035734547 | -

m2




0.024688663

Vior,(2) = 455.1568078KNe*™ m

0.466650131KN

m2

Vo, (z) = 19990.58824KN - [0.022735111 et

0.024—688663_2
e m

2.331434937-1073

z? + 714.354615KN

0.024688663

Vior,(2) = 454.4882426KNe*™ m

0.466067558KN

# —1169.54885KN - e~

0.024688663

0.024688663
s

(8.392)

m 7 —0.058560459 -

722 4 0.035830171]

% —1170.658023KN - e~

0.024688663
s

— z% + 716.266195KN (8.393)
Tabela 73. Esforgos cisalhantes originarios do carregamento 1.0F, sobre o edificio do exemplo 5.
<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) V1or,(KN) V1or,(KN) Vior,(KN)

0 2,0809E-13 -2,77453E-13 -2,77453E-13
3 108,3673463 114,299571 114,3366011
6 205,0363608 216,9279893 217,0022192
9 290,6205783 308,5176651 308,6293823
12 365,7280224 389,6865296 389,8360833
15 430,9645429 461,0414259 461,2291717
18 486,9371404 523,18144 523,4076841
21 534,257298 576,7011886 576,9661318
24 573,5443374 622,1940825 622,4977638
27 605,4288174 660,2555833 660,5978228
30 630,5559952 691,4864717 691,8668117
33 649,5893674 716,4961444 716,9137897
36 663,2143116 735,9059592 736,3597148
39 672,1418476 750,3526445 750,8408517
42 677,1125401 760,4917944 761,0122642
45 678,9005632 767,0014665 767,5514097
48 678,3179486 770,5859033 771,1618581
51 676,2190431 771,9793975 772,5771525
54 673,505197 771,9503214 772,5648353
57 671,1297108 771,305345 771,930661

670,1030679

770,8938619

771,5230179
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Viory (KN) vs z(m)

| = 4

1 2N
ES rat
1000¢al) }
1TJ0Urdal
o000 ral
JUural

1
X oratl T T T T 1

1900ral 1900ral 1901ral 1901ral 1902ral 1902ral
Viory (KN)

g —es— <NEHRP-88
~ /

UBC-85/97
—o—NBR-88 (k=2)

Figura 124. Comparativa dos esforcos cisalhantes nos pdrticos no edificio do quinto exemplo quando atua um

carregamento de 1. 0F,,.

8.5.4.2.1.1.2 Momentos fletores.

A expressdo geral para determinacdo dos momentos de flexdo em poérticos é a

mesma elastica mesma como funcdo de z e avaliada em z = H. Considerando

novamente as (8.391), (8.392) e (8.393) sao determinadas expressbdes para

momentos fletores uma de cada elastica nas (8.394), (8.395) e (8.396). Alias, é

oportuno assinalar que os momentos assim decorrentes de um deslocamento

segundo y apresentam sentido em x.

0.024—688663_2

My, (z) = —19990.58824KN - [—3.129883589m +1.151482001m-e* m

0.024688663 . -6
1.978401588m - e~ m 2 233739692410 7 3 4 (020415539 -z —

m2

0.024688663

(—3.129883589m +1.151482001m-e™ =  °°™ 4 1.978401588m -

0.024688663 . -6
e moom 2B (60m)? +0.020415539 - 60m)|  —

2

0.024688663

62568.21407KNm — 23018.80255KNm -e™™ m  “ —39549.41152KNm -

0.024688663
e m 74 QIBOGO00STEN 3 4081186338KN -z + 31845.28813KNm

m2

+

fo(Z) =

(8.394)
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0.024688663
Z

M, (z) = —19990.58824KN - [—3.292013326m +0.922303122m-e™ m  Z 4

0.024688663 ,  7.781163918:10°

2.369710204m-e  m - - 73 +0.035734547 - z —

m?2

0.024688663

(—3.292013326m +0.922303122m et m %™ 4+ 2.369710204m -

0.024688663 -10~6
e m oom _Z78II6IBIY | (601m)3 + 0.035734547 - 60m)] — Mgy (2) =

m?2

0.024688663

65809.28288KNm — 18437.38194KNm-e*™ m ~ —47371.90094KNm -

_0.024688663 n 0.155550043KN

e m z3 — 714.354615KN - z + 35323.97469KNm (8.395)

m?2

0.024688663
Z

My, (z) = —19990.58824KN - [—3.293025373m +0.920872543m-e" m ‘4

0.024688663 . -6
2.37215283m-e” m 2 7799107 3 4 9.035830171 2z —

m2

0.024688663

(—3.293025373m +0.920872543m-et™ m %™ 4+ 2.37215283m -

0.024688663 -10~6
e m oom_IIMIC. (60m)* + 0035830171 60m )| -  Mp(2) =

m?2

0.024688663

65829.5143KNm — 18408.78383KNm-e™ m  ~ —47420.73047KNm -

_0.024688663 () 155355852KN

e m z3 —716.266195KN - z + 35345.68825KNm (8.396)

m?2

As 3 expressdes séo apresentadas na (Figura 125) e na (Tabela 74).

Mix (KNm) vs z(m)

1900ral

1900ral
1900ral

’g 1900ral
3 1900ral “K\ —=— <NEHRP-88
N ra

1900ral \ UBC-85/97

\ —+—NBR-88 (k=2)
1900ral
1900ral T T —— )
1900ral 1927ral 1954ral 1982ral 2009ral
Mix (KNm)

Figura 125. Momentos fletores atuantes com respeito ao eixo x no edificio do exemplo 5 decorrentes do
deslocamento originado pelo carregamento 1. 0F,,.
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Tabela 74. Momentos fletores atuantes no edificio do exemplo 5 originarios do deslocamento segundo y.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) Mg, (KNm) Mg, (KNm) Mg, (KNm)
0 31845,28924 35323,97816 35345,69282
3 31679,75288 35149,54807 35171,20722
6 31206,84707 34649,91872 34671,41105
9 30460,74129 33859,1475 33880,36102
12 29473,77369 32809,41731 32830,23906
15 28276,46265 31531,07495 31551,39088
18 26897,50826 30052,65929 30072,35437
21 25363,78391 28400,91969 28419,87809
24 23700,31783 26600,82443 26618,92997
27 21930,26445 24675,55948 24692,69615
30 20074,86555 22646,51745 22662,57021
33 18153,40088 20533,27669 20548,13234
36 16183,12799 18353,57045 18367,11878
39 14179,21101 16123,2459 16135,38095
42 12154,6379 13856,21281 13866,83438
45 10120,1258 11564,38159 11573,39692
48 8084,013824 9257,590329 9264,916025
51 6052,14295 6943,520548 6949,084702
54 4027,722057 4627,601007 4631,345569
57 2011,1796 2312,899223 2314,782616
60 0 0 0

8.5.4.2.2 Rotagdo ¢f o,

Para determinar a rotagéo <pf.0Fy € necessario mudar p de 1 para 6m como na

(8.397) que além disso fornece subsidios adicionais na determinacéo das constantes

necessarias para definir completamente a funcao rotacdo no primeiro caso.
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( p =+6m
KN
Py’ = 134.408687 —
y m
Fry = 459.2577526KN

H = 60m
S.c = 3030043.818KNm?
Jee = 77013000KNm*

< ( ( = 0.198354671 _  [3030043.818KNm? (8.:397)
lc — m " A 77013000KNm*
SO 1474552856
e m = .
< _0.198354671
e m ™ = 6.781716886 - 107°
. . +O.198354671_60m _w_60m
elicH 4 g=licH 5 ¢ +e m = 147455.2856
_0.198354671_60m wﬁOm

L\ e_llc'H — QZIC'H =e m — e m = —147455.2856

Aquelas, sdo escritas nas (8.398), (8.399), (8.400), (8.401), (8.402).
+67M°134.408687— _7.393110192:1077

By = - 6:60m-3030043.818KNm? 2By = - m3 (8.398)
B, = +om - 1459.2577526KN + i _ __77013000KNm®__ 134408687 —

1 ™ 3030043.818KNm?2 : 2 60m-3030043.818KNm?2 : m

. -3
5B, = 8.78122:16 10 (8.399)
) 6-( 7_39311::11392,10—7)_6Om : 8.781223;;16-10_3 0.198354671 . /0101 co06.10-6 4
= — — =

L (%)2-(147455.2856) !

4587385062 1078 (8.400)
8.781223116'10_3 0.198354671 147455 2856_6_(_7.393110192'10_7)_60m
Ay = - — e — A, = 0.044270357
(%) -(147455.2856)
(8.401)
10—7 10—3

A _ 12_( 7.39311211392 10 )'60771 : 8.78122?;1116 10 0.198:;154—671 (—147455.2856) 9 A 3 _0 044270403

o~ (w)z-(mmss.zsss) o
(8.402)

Como resultado do anterior, a (8.403) exprime a rotacdo procurada dacordo com a

primeira das normativas.
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0.198354671

(pfOFy(z) = —0.044270403 + 4.587385062-1078-¢~ m  “+ 0.044270357

0.198354671
et 1

7.393110192:1077 3
e m - .

8.781223116:1073
3 z° + '
m m

(8.403)

A (8.404) exprime a informacdo necessaria para determinar as 5 constantes

requeridas na expressao de deslocamentos.

( p =+6m
pOMyC = 112.0072365%
Fyy = 1131.301188KN
H = 60m
S.c = 3030043.818KNm?
Jee = 77013000KNm*

(8.404)

_0.198354671 J3030043.818KNm2

m 77013000KNm*

0.198354671

(

4' llc
L et™ m 9™ = 1474552856
e

_0.198354671

m 0™ — 6781716886 - 10~°

0.198354671 0.198354671

{ el1c'H + e_llc'H RN e+ m + e m 60m = 147455.2856
\

60

_0.198354671_60m 0.198354671_60m
e licH _ plicH — ¢ m —e m = —147455.2856

Por sua vez, a (8.405) exprime os valores daquelas constantes apartir de uma tabela

de excel verificada com o primeiro dos casos.

( 6.16093-1077
By = ———b0—
m
0.008800014
Bl = m

8.405
A, =3.82279-1078 ( )

A, = 0.044365082
\| 4o = —0.04436601

E dessa maneira a (8.406) define a fungdo dos deslocamentos de rotacéo atrelada

com a segunda normatividade.
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0.198354671 0.198354671_Z

090k, (2) = —0.04436601 + 3.82279-107 &~ m 7 +0.044365082-¢ m ~—

7.393110192-10~7 0.008800014
. 73 4 2008800014, (8.406)

m3 m

Para finalmente encerrar o relativo a deslocamento de rotacdo, a (8.407) abastece

os elementos requeridos na determinagédo das constantes no terceiro caso.

( p = +6m
ve KN
p, = 111.8674049 —
Oy m
Fy;‘ = 1135.496216KN

H = 60m
S,. = 3030043.818KNm?
Jee = 77013000K Nm*

(8.407)

( ( _0.198354671 _ \/3030043.818KNm2

l
1c m 77013000KNm*

0.198354671

et™ m %0™ = 147455.2856

4 0198354671

e’ m '™ =6781716886-10"6
. _ . +0.198354—671.60m _0.198354—671.60m
{ elicH 4 p=licH 5 ot~ 60m | == ——60m _ 147455 2856
0.198354671 0.198354671
\\g=licH _ glicH = g7 4n 60M _ o+ ——60m _ _ 1474552856

Em virtude desses valores, a (8.408) exprime os valores das constantes procuradas

e em seguida na (8.409) esta a expressao geral dos deslocamentos.

( 6.15323-1077
Ba= =
B, = 0.008800131
3 m (8.408)

Ay = —0.0443666
A, =3.81801-1078
\| 4, = 0.044365674

0.198354671 0.198354671_Z

990k, (2) = —0.0443666 + 3.81801-1078 & m ~ +0.044365674-¢" m ~ —

6.15323-10~7 0.008800131
— "z (8.409)
m m



314

Uma representacao grafica das (8.403), (8.406) e (8.409) é dada na (Figura 126).
Em adicdo a isto também sao apresentados os dados em formato tabular na (Tabela
75).

¢Q1ory (rad) vs z(m)
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UBC-85/97
—o—NBR-88 (k=2)
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z(m)

a v T T T 1

1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral

¢@1ory (rad)

Figura 126. Comparativa dos deslocamentos de rotacdo com respeito a origem decorrentes da aplicagdo de um
carregamento de 1.0F,, no edificio do exemplo 5.

Tabela 75. Dados dos deslocamentos de rotagdo no edificio do exemplo 5 originarios do carregamento de 1. 0F,,.

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) ‘P(1).0Fy (rad) (P(l).OFy (rad) ‘P(1).0Fy (rad)
Y 8 S
0 -1,06706E-06 -8,89217E-07 -8,88107E-07
3 0,00646863 0,006486019 0,006486127
6 0,021722588 0,021796196 0,021796656
9 0,041647863 0,041828112 0,041829237
12 0,063922372 0,064274924 0,064277124
15 0,087211766 0,087819633 0,087823427
18 0,110726505 0,111691202 0,111697224
21 0,133977609 0,135419778 0,13542878
24 0,156642016 0,158701743 0,1587146
27 0,178488444 0,18132539 0,181343099
30 0,199336729 0,20313012 0,203153799
33 0,219035796 0,223984265 0,224015154
36 0,237452246 0,243773476 0,243812935
39 0,254465383 0,262395419 0,26244492
42 0,269966876 0,279758848 0,279819971
45 0,283864928 0,295786733 0,295861151
48 0,296094483 0,310424565 0,310514016
51 0,306637171 0,323656872 0,323763112
54 0,315558288 0,335537977 0,335662695
57 0,323074285 0,346248205 0,346392861
60 0,329675378 0,356196036 0,356361583
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8.5.4.2.2.1 Célculo de esforgos

O esforco vinculado com rotacdo é o torque, esclarecendo que o elemento que tera
a funcdo de assumir aqueles torques € o nucleo estrutural através de suas

propriedades torcionales e flexotorcionais.

A tentativa de conseguir uma expressao mais simples parte da consideracao das
primeira e terceira derivadas da expressdo geral de deslocamento rotacional que

exprimidas na (8.410).

@Yor,(2) =1 - Ay elt? =1, - Ay e 7+ 3By 22 + By

8.410
(p”,(l).OFy(Z) = lf Ay elr? — lf Ay e hZ46- B, ( )

Escrevendo a expressdo para o torque que depende das propriedades de

flexotorcéo atraves do J; =1, e a terceira derivada com sinal negativo e a

propriedade oriunda da tor¢cdo de Saint Venant definida como J, e a primeira
derivada com sinal positiva. Isto é apresentado na (4.22). O intuito € chegar na

(8.411) que seja de manuseio muito mais simples.

Ten(2) = —E -]t qo”’;’,OFy(Z) +GJe 9 0r, (@) = Tin(2) = —E-Jpp - [1f - Ay -7 — 1 -
Ayre W24+ 6-Bl+G ] [l; A -evZ—1,-Ay-e W24+ 3By 22+ B]] — Tu(2) =
[-E - Jr B+G-Je L] Ay-e"Z+[E-Jo 3 —G ], -] -Ay-e™?+3-G -], B; -
22+ [By-G-J,—6-B3-E ]| Ten(2) = Kpy - €% + Ky @707 + K - 2% + Ky
(8.411)

Na qual as constantes K;, K,, K5, K, sao definidas na (8.412).
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f{Kn =[~E-Jp B +G Jo L] A

K, = [E']ft'lf_G']t'h]'Az
Kiz=3-GJ"Bs

{KM: [Bl'G']t_6'B3'E']ft]

(8.412)

Um resumo das propriedades de rigidez torcionais no problema particular é dada na
(Tabela 76).

Tabela 76. Constantes necessérias na determinacéo das constantes K, , K,, Kz e K4.

G-J, (KN -m?) E-Js (KN -m*)

131111.1111 77013333.33

8.5.4.2.2.1.1 Momentos de torcéo

Coletando na (Tabela 77) as constantes obtidas no passo anterior para definir

0.198354671

deslocamentos. Alias, a [, = € requerida na determinacédo das K'’s.

Tabela 77. Compéndio das constantes obtidas segundo cada caso para a determinagdo dos giros quando o
carregamento € 1. 0F, no edificio do exemplo 5.

CONSTANTE < NEHRP — 88 UBC —85/97 NBR — 88
Ay 4587385062 1078 3.82279-1078 3.81801-1078
A, 0.044270357 0.044365082 0.044365674
B; 7.393110192-1077 6.16093 - 1077 6.15323-1077
- m3 - m3 - m3
B, 8.781223116-1073 0.008800014 0.008800131
m m m

No primeiro dos casos as (8.413), (8.414), (8.415) e (8.416) sédo achados os valores

de K na primeira das normas.

Ky = [—77013333.331(Nm4 :

(0.198354671)

3
+ 131111.1111KNm? -

4587385062 - 10~8 — K,, = —0.026378355KNm

0.198354671]

(8.413)
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2 0.198354671]

3
—131111.1111KNm

Kez = |77013333.33KNm* - (222201

0.044270357 — K,, = 25456.31588KNm (8.414)

7.393110192:1077
m3

—0.290795667KN
m

K3 =3-131111.1111KNm? - ( (8.415)

)—’Ktsz

Ky =

. -3 . -7
[FEEENAT 1311111111k m? — 6 - (- Z2EE020 ). 77013333.33KNmt | —
K., = 1492.936755KNm (8.416)

Conclui-se que a expressdo para o0 torque no nucleo no caso da aplicacdo da

primeira normativa é dada na (8.417).

0.198354671 0.198354-671_Z

Tin(z) = —=0.027690676KNm -e~ m 4+ 25456.31588KNm-e~~ m —

Q20TOO00TKR . 2% + 1492.936755KNm (8.417)

Para as segundas e terceiras normas, as constantes ficam definidas nas (8.418) e
(8.420). Por outro lado, as (8.419) e (8.421) definem expressdes para los momentos

de tor¢do devidos ao carregamento de 1.0F,.

{Km = —0.021981765KNm

(

1 K., = 25510.78518KNm

4 { K. — _ 0242329723 (8.418)
t3 —

l

m
K,, = 1438.463615KNm

E a fungéo geral de momento de torc¢éo fica expressa como:

0.198354671 0.198354-671_Z

Tin(z) = —=0.021981765KNm-e~ m 2+ 25510.78518KNm-e~~ m —

SIERTE . 22 + 1438.463615KNm (8.419)



!

0.242027189

({Kﬂ = —0.02195432KNm
K,, = 25511.12519KNm

{ K3 = m
L K;, = 1438.123583KNm

O torque na terceira norma fica como:

0.198354671

Ty (2) = —0.02195432KNm e m

0.242027189

Na (Tabela 78) e na (Figura 127) s&o apresentados os resultados provenientes das

z? + 1438.123583KNm

(8.417), (8.419) e (8.421).

“ +25511.12519KNm - e~
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(8.420)

0.198354—671_Z
m —

(8.421)

Tabela 78. Dados dos torques atuantes no edificio do exemplo 5 quando atta um carregamento de 1.0F,, .

<NEHRP-88 UBC-85/97 NBR-88
z(m) T1or,(KNm) T1or,(KNm)) T1or,(KNm)
0 26949,22682 26949,22682 26949,22682
3 15530,12418 15506,13621 15505,98647
6 9225,742706 9189,597222 9189,371595
9 5739,899909 5698,516657 5698,258335
12 3806,170675 3763,763971 3763,49926
15 2726,054589 2685,352042 2685,097968
18 2114,250808 2077,169871 2076,938404
21 1758,148758 1726,17784 1725,978271
24 1540,294532 1514,717642 1514,557986
27 1395,558468 1377,605326 1377,493258
30 1287,38404 1278,360383 1278,304056
33 1194,456632 1195,902249 1195,911273
36 1102,930646 1116,862762 1116,94973
39 1001,380368 1030,711138 1030,894226
42 876,6333088 925,9136633 926,221281
45 708,9665286 785,7276498 786,2068079
48 464,9141945 582,0958048 582,8272756
51 85,06344943 265,4144587 266,5402453
54 -537,6119272 -253,5556169 -251,7824814
57 -1596,781229 -1136,232459 -1133,357623

-3443,383028

-2675,07792

-2670,282008
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T1ory (KNM) VS z(M)
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Figura 127. Comparativa dos torques atuantes no edificio do exemplo 5 quando atua um carregamento de
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8.6 EXEMPLO 6. EDIFICIO CONSTITUIDO POR MUROS COM LINTEIS E

NUCLEO ESTRUTURAL (2)

m=

=15-

t
ao

h,q iguais ao longo
cm?

-se um modulo elastico E = 150

Figura 128. Planta edificio exemplo 6.

m2

KN-s?

assim como uma massa uniformemente distribuida na elevag
41.7

0.2m x 0.4m (Figura 128). Admite

7

sec¢do é

KN

m2
t-s?
m2

0.20m de espessura. Cada par de muros estdo vinculados entre sim por lintéis cuja

de toda a elevacdo. Sdo 6 muros cada um dos quais tem 6m de comprimento e

Se estuda um edificio de 20 andares com pé direito de 3.1m

8.6.1 Especificagbes

107
4.17
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Primeiramente Coull (1975) e logo Laier (1978) estudaram o movimento da estrutura
segundo o sentido y porque nele a estrutura apresenta a maior rigidez. Com intuito
de levar em conta comparativas, sera seguido o mesmo roteiro, deixando de lado

momentaneamente as condi¢cdes de ortogonalidade na analise.

8.6.2 Analise do NE

As propriedades interessantes para o nucleo estrutural sdo aquela decorrentes da
sua geometria. Conforme com a (Figura 129) € obtido primeiramente o centroide da

secdo em U e logo os momentos de inércia da secgéo.

0.2m !

e

Sl =

Figura 129. Geometria NE para o edificio do exemplo 6

8.6.2.1 Determinacdo propriedades geométricas e torcionais da secao transversal do
nucleo estrutural.

8.6.2.1.1 Centroide e Momentos de Inércia

A (Tabela 79) é construida desde a (Figura 130).
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@ ® 5.8m

=|

@ 0.2m ;

I 7m L

d d

Figura 130. Divisdo secao transversal NE para determinacéo do centroide e momentos de inércia.

Tabela 79. Determinacao propriedades vinculadas com o centro de massa do nucleo estrutural no exemplo 6.

Elemento Secdomx m A,(m?) ye(m) A, y, (m3)
1 0.2x5.8 1.16 3.1 3.596
2 7% 0.2 1.40 0.1 0.140
3 0.2x5.8 1.16 3.1 3.596
S 3.72 7.332

Desde a (8.422) e nas (8.423) e (8.424) estado determinados tanto o centroide com

respeito ao eixo x e 0s momentos de inércia da secao transversal do nucleo.

x=0
{}_] _7332m3 g, (8.422)

3.72m?2

Com essa informacdo é possivel se achar os momentos de inércia do NE com

respeito aos eixos X, y através das () e ().

I,=2 [% 0.2m - (5.8m)3 + 0.2m - 5.8m - (1.971m — 3.1m)2] +=7m- (0.2m)° +

7m-0.2m- (0.1m — 1.971m)? — I, = 14.36646452m* (8.423)

1 1
I,=2" [E .5.8m - (0.2m)3 + 5.8m - 0.2m - (3.5m — 0.1m)2] +=-2m-(Tm)* I, =

83.9936m* (8.424)

Portanto, a rigidez a flexdo aportada pelo NE é apresentada na (8.425).
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- 83.9936m* = 1259904K Nm?
NE=F- I, - JNE=15- 107%- 14.36646452m* = 215496967.8K Nm?

KN
NE=E-I, > M = 151072

(8.425)
8.6.2.1.2 Propriedades torcionais do NE

Segundo a (Tabela 79) e com ajuda dos valores contidos na (8.426) sao obtidos os
valores de J, e J;; na (8.427).

h=7m—2-0.1lm > h=68m
b=6m (8.426)
t=0.2m

Je =%+ (0.2m)* - (6.8m + 2 - 6m) - J, = 0.0501333m*

8.427)
__ [(6.8m)2-(6m)3-0.2m 2-6.8m . 6 (
Jre = [ 12 [6.8m+6-6m = Jpe = 52.8951028m

Determinando o médulo de cisalhamento G na (8.428) apds supor v = 0.2

E 1.5'107% _ 6 KN

G = o G = o G =625-10 — (8.428)
Na (8.429) esta a informacéo relacionada diretamente com torcao para o NE.

Jee=EJet 2 Jec =15 107%- 52.8951028m° - Ji, = 793426.542KNm* (8.429)

Ste=GJ, > Si; = 6.25-10°°%. 0.0501333m* - S}, = 320831.25KNm?

K
m
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8.6.2.2 Determinacdo propriedades geométricas para os muros e lintéis

Os muros séo iguais e orientados segundo y. Em virtude disso € admitido que soO
aportam rigidez nesse sentido. Assim, a (8.430) define 0 momento de inércia de um

dos muros com respeito ao eixo x, assim como a grandeza J,,,.

8.6.2.2.1 Componentes Jy4, Jpb: Jpe

Encarando primeiramente a determinacdo da componente J,;,, que é evidente devida

a disposicado dos muros e a contribuicdo do NE.

{ Ly = = 0.2m - (6m)® - I, = 3.6m*
Jop =12+ E Ly + JNE = Jp = 1.5-107 - 12 - 3.6m* + 21.54969678 - 10’KNm? — J,;, = 86.350 - 107 KNm?
(8.430)

SO olhando para a segunda fila da matriz [/|, ja foi determinado o valor da
componente da diagonal principal. Apesar disso, o interesse agora € avaliar se
existe acoplamento com os outros graus de liberdade ou se pelo contrario pode-se
considerar o deslocamento v como independente passando a se chamar de

coordenada generalizada.

Para a componente J,, € necessario lembrar que qualquer componente é no fundo
uma somatodria que precisa além dos valores das inércias e modulos elasticos, dos
cossenos do angulo formado pelos muros com a linha horizontal. Neste caso, séo
requeridos valores para b,, € a,,. Devido a que os muros s6 tem orientacdo em y
conclui-se que b, =1 e a, = 0. E pelo tanto todas as componentes da somatéria

sdo zero. ApGs do qual, é possivel escrever que J,, = 0.

Para a componente J,. a analise é conduzido da seguinte maneira: Na somatoria
sdo necessarios valores como b, =1 e ¢, que assume valores de +7.00m,

+14.00m e +21.35m. Havendo perfeita simetria segundo y, é valido afirmar que o
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produto E -1, c,; € contestado por outro onde c,,; tenha um sinal contrario. E

assim, a somatoria esvaneze.

Para os lintéis € necessario determinar uma grandeza chamada de s, desde a (5.25)

que transformada fica com o rosto dado na (8.431) e com ajuda da informacéo

proveniente da (Figura 131).

6m

Co

2m

&

Bm

/

Figura 131. Detalhe de uma secao pela associa¢cao muros-lintel no caso particular do sexto exemplo.

(C3+C4)2 3E
I, Gtel] o = 2E )
+ {3 b3 9= 2ny 1

] (c1t+cz)?
bi

. 2
3'E . [ILl . (C1+C2)

S
bi

g = 2-hpg (8431)

Expressdo muito mais simples que a (5.25) que fora desenvolvida para o caso de

muros vinculados através de dois lintéis.

Assim, na (8.432) estdo os elementos necessarios para determinar s, de um dos

lintéis.
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11— -V m:- Am i L1 — 1. 6- -“m
(1 112 0.2m - (0.4m)3 > I;; = 1.066 - 10~3m*
{E:1.5-1o7ﬂ

m2

h=3.1m (8.432)
cg=3m+1Im->c =4m
{cz =3m+1m->c, =4m

b; =1m

E com essa informagéo € obtida a grandeza s, valida para um lintel s6 como (8.433).

KN

Y m?, Z . 1()-3.p4 . Gmtam)?
S9 =~ [1:066 - 1073m* - T

3-1.5-107

] — 5, = 495483.8707KN (8.433)

Dessa forma a (8.434) fornece o valor de S;;,.

Syp = 6 - 495483.8707KN — S,, = 2972903.224KN (8.434)

Andlises semelhantes aos feitos tendentes a validar a hipétese de desconsiderar as
componentes J,, € J,. Sao feitos neste caso para concluir que a Unica componente

ndo nula na segunda fila da matriz |S| € a S}, recém obtida.

8.6.2.3 Propriedades dinamicas

A primeira das propriedades dinamicas é a massa distribuida como funcdo da

~ p . . _ t-s?
elevacdo e aquela € um dado vindo do enunciado do problema. m = 4.17%=

KN-s?

m2

41.7

8.6.2.3.1 Periodo de vibragédo segundo o eixo y

Com os valores conhecidos de S, € J,;, € obtido primeiramente a 1 na (8.435).
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A=H- [22251=62m- /w — 1 =3.70279163 (8.435)
Ibb 86.350-10” KNm

A 1, novamente € obtida desde a expressao proposta segundo a (8.436).

A =0.0252- 2> +0.6175-1+1.5847 — 1, = 0.0252-(3.70279163)? + 0.6175 -
3.70279163 + 1.5847 — 1, = 4.216682611 (8.436)

E a (8.437) define o periodo de vibracdo da estrutura segundo o sentido y.

KN-s2

2T H m 2-m-62m 417
v A1 21\> Spp v ™ 4216682611 7 2 [(4216682611\% 2972903.224KN
Jov'|(B) 86.350-107 KNm? ) 2
62m 86.350-10” KNm?2

T,, = 0.590351033s (8.437)

Para Laier (1978) Ty, = 0.68s. No entanto, Coull reporta valores muito diferentes
2.04s devido a técnica empregada para analisar a estrutura através de Ritz-Galerkin
com funcdo suposta para o deslocamento cossenoidal. Laier (1978) aponta que

nesse caso é impossivel conhecer o erro da aproximacao.

8.6.3 Analise Sismica

Da (NBR-88) ha um limite que marca a separacdo entre a regido de maximas
aceleracdes espectrais e o valores inferiores pertencentes a zona 3. Ele é dado na

(8.438) donde adquer destaque especial o maior dos valores.

0.08-2=0.113
Fq

04-2 - 0567

Fq

(8.438)

Onde F,=17eF, =1.2.

Dados com os quais podem ser determinados os valores para S, e Cs,, na (8.439).
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_ ags _ 1.71.2:0.15:10 _
Say = T Say = Jso03s1033 oW = 518335673 (8.439)
Csy _ Say:lgso N ng _ 5.1833567;-51.2-0.15-10 N Csy — 2073342692

Onde é bom lembrar que ags0 = F, - g € ags1 = F, * agso

Na (Tabela 80) fica sintetizada a andlise sismica onde a grandeza mais relevante € a

somatoria das F; ou cisalhamento na base do prédio.

Tabela 80. Resumo andlise sismica quando k = 1 no caso do exemplo 6.

z(m) | W;(KN) | W; Cyi F;(KN) -
F;
- h;(KNm) .
i=1
nivel

0

3,1 129,27 400,737 0,005 25,4619959 | 0—3,1 5092,39919
6,2 129,27 801,474 0,01 50,9239919 | 3,1—6,2 5066,93719
9,3 129,27 1202,211 0,015 76,3859878 | 6,2—9,3 5016,0132
12,4 129,27 1602,948 0,02 101,847984 | 9,3—12,4 4939,62721
15,5 129,27 2003,685 0,025 127,30998 | 12,4—15,5 4837,77923
18,6 129,27 2404,422 0,03 152,771976 | 15,5—18,6 4710,46925
21,7 129,27 2805,159 0,035 178,233972 | 18,6—21,7 4557,69727
24.8 129,27 3205,896 0,04 203,695967 | 21,7—24,8 4379,4633
27,9 129,27 3606,633 0,045 229,157963 | 24,8—27,9 4175,76733
31 129,27 4007,37 0,05 254,619959 | 27,9—31 3946,60937
34,1 129,27 4408,107 0,055 280,081955 | 31—34,1 3691,98941
37,2 129,27 4808,844 0,06 305,543951 | 34,1—-37,2 3411,90745
40,3 129,27 5209,581 0,065 331,005947 | 37,2—40,3 3106,3635
43,4 129,27 5610,318 0,07 356,467943 | 40,3—43,4 2775,35756
46,5 129,27 6011,055 0,075 381,929939 | 43,4—46,5 2418,88961
49,6 129,27 6411,792 0,08 407,391935 | 46,5—49,6 2036,95967
52,7 129,27 6812,529 0,085 432,853931 | 49,6—52,7 1629,56774
55,8 129,27 7213,266 0,09 458,315927 | 52,7—55,8 1196,71381
58,9 129,27 7614,003 0,095 483,777923 | 55,8—58,9 738,397882
62 64,635 4007,37 0,05 254,619959 | 58,9—62 254,619959

2456,13 80147,4 1 5092,39919
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8.6.3.1 Determinacdo dos deslocamentos originarios de um carregamento de
1.0F
y

Nesse caso a condicdo de contar com um elevado grau de rigidez simplifica a
analise porque nio € preciso determinar forgca no topo por exemplo. E valido supor
um carregamento distribuido linearmente s6 (DRYSDALE, HAMID, BAKER 1994).
Em contraste com os outros exemplos, sem for¢a no topo. E ndo contando com forca
no topo, uma expressao que permite determinar o carregamento distribuido é obtida
como resultado da consideracao de equilibrio como na (8.440) que é escrita desde a
(Figura 132).

p
L. Oy L
7 bl
b —_— -
1
Ii.l —_—
T
I!';I —_—

(a)

Figura 132. Equivaléncia estatica entre os dois problemas (a) Continuo. (b) Discreto. Caso particular de forca
zero no topo.

1 2V
poy H=Vg>pgy ==* (8.440)

Salienta-se que para esse caso ndo ha dependéncia com o valor do exponente k
definido na (2.13).

Assim, a (8.441) define a pj; .
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MC _ 2:5092.39919KN MC _ KN

Conhecendo que para y s6 existem os coeficientes J,, e S, podem ser achados

deslocamentos chamados de v a partir da equacao escalar (8.442).
"+ Spp V' = p 2L [H? — 2] (8.442)

Para determinar a solucdo geral para vllopy(z) € necessario se determinar as

constantes Ay, 4;, 4,, B3, B;.

Expressfes como as (8.443) e (8.444) exprimem as duas constantes basicas apartir

das quais sdo achadas as A4’s.

KN
: 1-164.2709416— 10~7
p 1.485378162-10
By=——— —B;=— B By =— (8.443)
6'H-Smm 6:62m-2972903.224KN m?2
kN 7 2
[ Jmm ] B 1-164.2709416- - [62m 86.350-10” KNm ] B
- — = . - =
Smm H'Smm 17 2972903.224KN 2 62m-2972903.224KN 1
1.454075171-1073 (8.444)

Conhecidas B, e B; é necessario determinar umas constantes das quais dependem

as constantes A, A, e A,. Elas ficam encerradas na (8.445).

( ( l Spp _ [2972903224KN _ 0.058675826
1= 7, A 86350107 KNm?
I H _ 0058675826 0058675826
ettt == m = 38.01197387
< _0 058675826 62m _0 0586758266 (8.445)
e bl = ¢ m —e m = 0.026307499
! ! 0.058675826_62m _0.058675826_62m
el 4 o=l — o™ +e m = 38.03828137
_0.058675826.62 0.058675826.62

\lg~lirH _ glipH — o m m_eT m ™ = _37.98566637

Ademais, as (8.446), (8.447) e (8.448) exprimem valores para as constantes A,, 4, e
A, apartir das (8.443), (8.44) e com as constantes dadas na (8.445).
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6-(—1'48537:1#)-62m+1.4-54-075171-10_3-w-0.026307499

A= _[ (W)z-(wowzsmn ] -
A, = 4.047912176 - 10~*m (8.446)

1.454075171-10_3-WGS.O1197387—6-(—m537;3n+w_7)-62m
Ay = [ T e—— ] — 4, = 0.025186294m
(8.447)

12-(—1'48537;#)-62m+1.4-54-075171-10_3-w-(—37.98566637)
Ao = (W)z-(mo%zsmn -
Ay = —0.025591085m (8.448)
Assim, a expressédo para os deslocamentos V1.0F, (z) € dada na (8.449).

0.058675826

V1or, (2) = —0.025591085m + 4.047912176 - 10™m e~ m  +0.025186294m -
ez _ LA8SITBI610TT 5 | g 454075171 - 107 (8.449)

m2

Que desenhada e tabelada nas (Figura 133) e na (Tabela 81).

Vwzory(M) VS z(M)
1900ral
1900ral /’
1900ral /

“=" 1900ral
e /
W 1900ral
1900ral / 2(m)
ra
1900ral /
1900ral T T T T )
1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1900ral
Viory (M)

Figura 133. Deslocamentos em y oriundos de um carregamento de 1.0F, quando analisado o edificio do
exemplo 6.
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Tabela 81. Distribuicdo dos deslocamentos segundo y como fungdo da elevagéo originarios do carregamento de
1.0F, para o caso do edificio do exemplo 6.

z(m) V1.0r,(2)

0 0

31 0,000395197
6,2 0,00147659
9,3 0,003104984
12,4 0,005161092
15,5 0,007542462
18,6 0,010160955
21,7 0,012940705
24,8 0,015816479
27,9 0,018732398
31 0,021640961
34,1 0,024502351
37,2 0,027283995
40,3 0,029960362
43,4 0,032513001
46,5 0,034930807
49,6 0,037210532
52,7 0,039357561
55,8 0,041386972
58,9 0,043324914
62 0,045210356

Trazendo a tona a expressao do esforgo cisalhante da (5.24) que modificada adquer
um novo rosto dado na (8.450).

V=—j, u +s5u - V=—j, [B-A4-e"? -1 A e™ 1% + 6 B3]+,
[ly-Ay-ev?— 1 -Ay-e W2+ 3-B3-z2+ Bl —>  V=[—j,-B+s,-1] -4 -e"7+
g -G —s, L] -As-e W% +3-s,-By-z2+[By-s;, —6-j,-Bs] > V=K, -er?+
Kyp-e hW?+ K22+ Ky, (8.450)

Sendo as constantes K,,;, K,,», K,; € K,,, formalmente definidas na (8.451).

f{Km = [_jg'lf +Sg'l1] Ay

Ky, = [jg'l%_sg'll]'AZ
{ Kv3=3'Sg'B3
Kyy = [Bysq— 6 jg - Bs]

(8.451)
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Desde a (8.433) é conhecido o valor de s, = 495483.8707KN . Pelo contrario ainda

ndo conta-se com o valor para a j, e que determinada na (8.452).

jg=215- 107%-1—12 +0.2m - (6m)? — j, = 1.08 - 108K Nm? (8.452)

Na (Tabela 82) seguinte ha um compéndio das grandezas envolvidas na

determinacao das constantes K,,’s.

Tabela 82. Resumo da informacg&o necessaria na determinacao das constantes K,’s.

Jg 1.08 - 108KNm?
Sg 495483.8707KN
Ly 0.058675826
m
Ay 4.047912176 - 10~*m
A, 0.025186294m
B; 1.485378162-1077
mZ
B, 1.454075171- 1073

Desde a (8.453) até a (8.456) estdo as expressdes para 0s constantes que permitem

exprimir a funcéo esforco de cisalhamento.

3
K, = [_1,08 - 108KNm? - (2222228) 1 495483 8707KN - w} - 4.047912176 -
10~*m — K,y = 2.937005541KN (8.453)
3
K,, = [1_08 (108K Nm? - (22275926) T 495483.8707KN @] +0.025186294m
— K,, = —182.741823KN (8.454)

—0.220794276KN
— Kv3 =

Kus = 3+ 495483.8707KN - (— H125870210 1)

m?2

(8.455)

m2
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Kys =

10-7
1454075171 - 1073 - 495483.8707KN — 6 - 1.08 - 10°KNm? - (- 22228250 ) |
K,4 = 816.7232979KN (8.456)

Conclui-se que o esforgo de cisalhamento atuante no grupo é dado como na (8.457)
apartir da (8.450).

0.058675826 0058675826, (.220794276KN

V =2937005541KN e m 2 —182.741823KN-e~ m 7 — 7% +

m?2

816.7232979KN (8.457)

Nas (Figura 134) e na (Tabela 83) sdo apresentados os resultados primeiramente

em formato gréfico e logo em formato tablelar como concluséo desse exemplo.

Viy (KN) vs z(m)
1900ral
1900ral ‘\\
- 1900ral \
= 1900ral \
‘,;r 1900ral
\
1900ral 3
1900ral
1900ral . . . / .
1900ral 1900ral 1901ral 1901ral 1902ral
Viy (KN)

Figura 134. Esfor¢os cisalhantes no grupo formado por dois muros conetados com lintel para o edificio do
exemplo 6.
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Tabela 83. Distribuicdo dos esfor¢os de cisalhamento segundo y no caso do edificio no exemplo 6.

z(m) Ve, (KN)
0 636,9184854
3,1 665,7745578
6,2 685,4493136
9,3 696,8066938
12,4 700,5754856
15,5 697,3735009
18,6 687,7280743
21,7 672,0935578
24,8 650,8663955
27,9 624,398276

31 593,0078007
34,1 556,9910541
37,2 516,6314269
40,3 472,2090181
43,4 424,009928
46,5 372,3357499
49,6 317,5135767
52,7 259,9068522
55,8 199,9274295
58,9 138,0492353

62 74,82399284

Cabe-se anotar que € possivel também se determinar momentos fletores e esforgos
cisalhantes nos muros com ajuda da expressao geral (4.3). Acrescenta-se também
que o0 mesmo processo é valido para o esforco cisalhante através da terceira
derivada da elastica. Nesse caso sO ha um grupo de muros cujas propriedades

ficam resumidas na (8.458) que tem elementos vindos desde a (8.430).

I, = 3.6m*
E=15-10"%%
m

vy = 5.4+ 107KNm?

(8.458)

A expressao geral para 0 momento em qualquer um dos muros é dada na (8.459).

2
Myx(2) = jux * Vi0r,(2)  — wa(Z)=5.4-107KNm2-[(M58fnﬂ) - 4.047912176 -

0.058675826 2 0.058675826 -7
_ . 0.058675826 _ Y000 7/0040, 1.485378162-10
10™*m-e m %4 (—) .0.025186294m e~ m  Z—6- :

m?2
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0.058675826 0.058675826_Z

Z]—> M, (z) = 75.25636984KNm -e~ m ~ + 4682.485621KNm-e~ m —

48.12625245KN - 7 (8.459)

Nas (Tabela 84) e na (Figura 135) estdo contidos os dados obtidos da

implementacéo da expressao (8.459).

Tabela 84. Dados dos momentos fletores nos muros quando o carregamento de 1.0F,, € aplicado a estrutura do
edificio do exemplo 6.

z(m) My, (KNm)
0 4757,7421
3,1 3844,81376
6,2 3064,39508
9,3 2395,54374
12,4 1821,01891
15,5 1326,70925
18,6 901,16471
21,7 535,216696
24,8 221,67384
27,9 -44,916569
31 -268,44949
34,1 -451,39138
37,2 -594,86196
40,3 -698,67145
43,4 -761,31419
46,5 -779,91877
49,6 -750,15266
52,7 -666,0786
55,8 -519,95748
58,9 -301,99169

62 0

Mwxi (KNmM) vs z(m)

z(m)

~—

T T T T T 1

a: o~

1900ral 1902ral 1905ral 1908ral 1910ral 1913ral 1916ral
Mixi (KNm)

Figura 135. Diagrama de momentos atuantes em quaisquer um dos doze muros no edificio do exemplo 6.
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Para cisalhamento, é necessario contar com a terceira derivada da elastica como
expresso na (8.460). Que estdo tabeladas e desenhadas nas (Tabela 85) e (Figura
136).

3
+4.047912176 -

j "t 0.058675826
Vwy (2) = —jwx " V1o, (2) — Vyy(2) = =5.4- 10’KNm? - [(—)

0.058675826 3 0.058675826 . -7
10—4.m . eT-Z _ (0.058675826) . 0025186294’”’1 . e—T-z —-6- 1.48537:;1262 10
0.058675826_ _0.058675826_
— Viy(2) = —4.415729662KN - m 7 +274.7487116KN-e” m *+
48.12625245KN (8.460)

Tabela 85. Dados dos esforgos de cisalhamento nos muros do edificio do exemplo 6 quando acontece um
carregamento de 1.0F,,.

z(m) Viy (KN)

0 318,459243
3,1 271,884573
6,2 232,733563
9,3 199,707296
12,4 171,710054
15,5 147,812968
18,6 127,223202
21,7 109,257646
24,8 93,3202554
27,9 78,8822721
31 65,4646854
34,1 52,6223383
37,2 39,9291584
40,3 26,9640224
43,4 13,2967843
46,5 -1,5259959
49,6 -17,996096
52,7 -36,659945
55,8 -58,136759
58,9 -83,139074
62 -112,4964
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Viyi (KN) vs z(m)

z(m)

a \
feTalalN |
JouTal \
[aYaYaT oV |
H \
[aYaYa Ty |
i \
[aTaYaT oV |
JUUIT 1

T T T @ 1

1900ral 1900ral 1900ral 1900ral 1901ral

Viyi (KN)

H

Figura 136. Esforcos de cisalhamento em qualquer um dos muros quando o carregamento esta orientado
segundo y no caso do edificio do exemplo 6.
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9 CONCLUSOES

1. No entanto o nombre seja um pouco presuncoso, os edificios aqui analisados
foram de alturas bastante menores que aquelas atingidas pelos aqueles
muitissimo elevados existentes na atualidade. No entanto, os principios que
rigem a analise de estruturas superiores estdo baseados no exposto no
presente documento.

2. Embora a for¢ca no topo no problema continuo pudesse ser inexistente, da
(4.23) conclui-se que tera uma forga de iteragdo entre os painéis constituintes.
Stamato (1972) explicou isso com um exemplo simples de acordo com a
(Figura 137).

Z z
H H
iy Fi
F.70.23pH F=0.23pH
1.0 - 1.0
038 Z 0.8
06 0.6
04 / 0.4
\
N\
0.2 N\ 0.2
\ /
N hi R
0 1 2 3 p -2 K 0 17 p
MURO PORTICO

Figura 137. Esforcos de interagdo entre parede e pdrtico. [Stamato, 1972 adaptado]

3. Foi visto que em geral quando k =1 as forcas sismicas oriundas da
reparticdo pelo MFHE s&o maiores aproximadamente no tércio inferior, sendo

ultrapassadas no superior como na (Figura 138).



1900ral
1900ral
1900ral
’é‘ 1900ral
W 1900ral
1900ral
1900ral

1900ral

Fi (KN) vs z(m)

L —

100 200 300 400 500

Fi (KN)

Figura 138. Comparativa das forcas sismicas distribuidas em altura nos casos k =1 e k = 2.
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4. No entanto, quando se fala de cisalhamento de piso que € o cisalhamento

7

cumulativo de acima para baixo com k =2 sempre é superior o que é

verificavel na (Figura 139) seguinte.

1900ral

>Fi (KN) vs z(m)

1900ral —\
1900ral

“— 1900ral
-

"

W 1900ral

1900ral

\ —a— (k=1)

1900ral

——(k=2)

1900ral

1000 2000 3000 4000
>Fi (KN)

Figura 139. Comparativa dos esfor¢cos de cisalhamento originarios de sismo cumulados no mesmo prédio para

oscasosemque k=1ek = 2.

5. Assim, embora a andlise vindo desde a UBC-85/97 com k=1 fosse

equivalente a andlise vindo da NBR-88 com k =2, & preferivel o roteiro

considerando k = 2 porque esse em particular originar os maiores esforgos
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em toda a elevacdo do prédio e conseguentemente 0s maiores
deslocamentos de piso.

Logo depois de estudar as estruturas sob trés normativas. Quando nao existia
0 exponente k e pelo tanto era assumido como 1 (antes da NEHRP-88).
Quando efetivamente era 1 (UBC-85/97) e quando foi 2 nas normas atuais,
entre as quais uma delas € a NBR-88, conclui-se que a metodologia continua
fornece resultados exatamente quando empregada UBC-85/97, quando
aplicada NBR-88. Isso talvez seja uma razéo pela qual em ulteriores edi¢cdes
as normas desconsideram o caso de carregamento linear e forca no topo
através do qual chegou-se nas expressfes para condicdo de carregamento
continuo (2.25) e (2.26). No entanto, essa conclusdo permite iniciar futuras
pesquisas desde a condi¢cdo k = 2 com ajuda de expressoes do tipo (2.26).

A presenca dos NE nas estruturas analisadas traz um ganho de rigidez
porque 0s deslocamentos pelos carregamentos laterais cairam
substancialmente. Fato confirmado pelo Bernardi et al.(2010) quando
analisaram um edificio de concreto armado de 30 pavimentos construido na
cidade de Curitiba primeiro considerando muros isolados e logo muros
associados gerando nucleos estruturais.

Para o caso de que a estrutura seja conformada com NE e além disso seja
assimétrica, o sistema de equacdes diferenciais apresentaria acoplamento.
Isso dificulta a tarefa de descobrir as funcées deslocamento. E preciso entdo
fazer um processo descrito minuciosamente no anexo 3 que leva a
diagonalizagdo do sistema de equagbes em termos de uns deslocamentos
diferentes aos originais que resultam de uma premultiplicacdo desses por a
matriz resultante do produto das matrizes |T|" - |S| . Os resultados obtidos
desde o processo descrito no (7.2.3) consistentes em deixar exprimidos 0s
deslocamentos transformados em termos de constantes de integracéo
transformadas, aplicar a inversa e s6 depois de chegar nos deslocamentos
reais aplicar as condigcbes de contorno sdo equivalentes a determinar 0s
deslocamentos transformados achando as constantes de integracéo
transformadas através das expressdes prontas para o caso Simeétrico e so
nesse estagio aplicar a inversa para determinar os deslocamentos reais

conduzem a resultados iguais.
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O recalque em todos os processos de edificacdo é inevitavel. E geralmente
eles sdo diferenciais o que faz mais delicada a situacdo. Tanto mais para
prédios elevados. Assim, Gusmao (2015) suger que é recomendavel levar em
conta sempre que possivel um estudo de Interacdo solo-estrutura porque a
falta de aprumo em estruturas de tamanha envergadura € uma condi¢ao
inevitavel e gera efeitos de segunda ordem nos pilares. (NBR 6118.2003).

Ainda a NBR 6122:2010 exige que para prédios que superem o0s 60m de
altura até o ultimo piso habitavel seja feito um programa de monitoramento do

comportamento da fundacéo no relativo aos recalques meédios.
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ANEXOS
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A1 EDIFICIO DE CORTANTE E SUA RELACAO COM O MEDIO
CONTINUO

Algumas hipéteses feitas na metodologia do médio continuo sdo baseadas em

conceitos tais como o edificio de cortante como vai ser analisado no anexo 1.

A1.1 CONCEITO DE EDIFICIO DE CORTANTE

Rogers (1959) define um edificio de cortante como aquela estrutura na qual ndo ha

rotacao nos niveis dos andares.

E M, =
n =
Ky
K.
i+2 .,
g ! V
M —n j+1 —n
Kjsq y Kjet ‘
ﬁ S ﬁ Mj
K K ‘
! M. ! V
fj ] o J"f - _.I' -
(b)
m m
(a)

Figura 140. a. Modelo de edificio de corte. b. For¢as atuantes no andar genérico. [Rogers, 1959 adaptado]

A (Figura 140) mostra um modelo didatico que (CHENG, 2000) emprega para
explicar a diferenca entre um sistema estrutural suposto com laje flexivel. Na (Figura
141a) um edificio de dois pavimentos com massas concentradas no nivel dos

andares é modelado com sistema massa-mola e ndo apresenta restricido para que
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0s nés nas lajes experimentem rotacdo o qual interpreta-se como que os pilares
apresentam  deslocamento axial e consequentemente ha forcas adicionais

transferidas desde a massa m, para o suporte através da mola k.

Na (Figura 141b) pela sua vez mostra-se o caso em que as lajes apresentam uma
rigidez tal que ndo é suscetivel de se apresentar rotacdo nos ndés. E assim ndo ha
carregamento desde a massa 2 para o apoio. O tipo (b) € um modelo de emprego

comum na analise de estruturas de edificios.

Figura 141. (a) Modelo de um edificio com duas massas concentradas nos andares onde a laje ndo é
infinitamente rigida no seu plano. (b) Modelo de um edificio de dois andares com duas massas concentradas nos
andares onde a laje é suposta como infinitamente rigida no seu plano.

O fato de ter rigidez infinita no plano da laje promove a reducdo dos graus de
liberdade por laje somente a trés, sempre que o problema seja tratado como plano
para cada painel. Dos de translacdo e o outro de rotacdo. Clough (2003) aponta
gue em muitos casos podem ser obtidos resultados excelentes com a consideracéo
de dois ou trés graus de liberdade, embora a maior proximidade com a resposta
dindmica exata € claro, seja atingida com uma consideracdo de namero crescente

de graus de liberdade.

Uma viga em balanco fletida por forgas transversais ou uma viga no solo que sofre
um recalque diferencial perpendicular ao seu eixo sdo exemplos que podem produzir

uma elastica que € assimilavel a configuracao de um edificio de cortante.

As hip6teses sobre as quais Rogers estabelece a idéia de edificio de cortante sdo as

seguintes:
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1. A massa total da estrutura fica concentrada nos niveis dos diferentes andares.

2. As lajes sao infinitamente rigidas comparadas com as colunas.

3. A deformacdo da estrutura ndo depende das forcas axiais presentes nas
colunas. Isso ndo é valido em Meio Continuo segundo Zalka (2012) e também
segundo Clough (1975) porque em alguns casos € importante levar em
consideracdo a possibilidade de que aconteca flambagem dos elementos
solicitados por compressdo produzindo significativa afetacdo da rigidez
estrutural. Nos edificios elevados é valido pensar em que a flambagem seja

importante.

A primeira das suposi¢cfes reduz o numero de graus de liberdade de infinitos para
um numero equivalente ao numero de andares da estrutura. A terceira estabelece
gue as lajes rigidas ficardo horizontais mesmo depois do deslocamento lateral dos
andares. Isso significa que os pilares apresentaréo inclinacéo vertical nos extremos.
E se admitida rigidez infinita para as lajes segundo seu plano, os deslocamentos
transversais nos extremos dos pilares vinculados com uma delas em particular vai
ser o mesmo. Além disso, os pontos de inflexdo dos pilares sdo supostos nha metade

do pé direto.

A.1.1.1 Médio Continuo

Nos prolegdmenos da técnica de andlise chamada de médio continuo aparece a
CHitty quem publicou em 1947 um artigo onde estudava vigas em balanco ligadas
através de barras rigidamente conectadas. Segundo ela o modelo tinha interesse
pela utilidade que oferecia no estudo dos edificios elevados sujeitos a carga de
vento onde as barras cumprem o papel dos diferentes pavimentos. O interessante €
que sua abordagem foi feita supondo em muitos casos que as barras de conexao

foram um continuo distribuido ao longo do comprimento das vigas.

Stafford e Coull coincidem em que a rigidez das lajens seja distribuida

continuamente na elevacdo e que seja adicionada a rigidez das colunas. Chitty
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(1947) ndo levou em conta os deslocamentos axiais nas colunas. Isso € um erro
significativo em edificios altos (ZALKA, 2012).

Em edificios com relacdes de aspecto (altura a comprimento ou ancho) menores ou
iguais que 5 as deformagOes axiais dos elementos podem ser desprezadas com um
pequeno sacrificio na precisdo das frequéncias naturais e os modos naturais de
vibracdo (HURTY, RUBINSTEIN 1964). Porém para edificios elevados aquelas
relacbes de aspecto podem ser ultrapassadas de longe. Assim fica confirmado que
os efeitos axiais serdo importantes em estudos de problemas atrelados aos edificios
elevados.

O interessante da técnica é que o problema fica expresso em termos da coordenada
z (elevacédo) e pelo tanto vira um problema de uma dimensao (STAFFORD, COULL,
1991). Segundo eles a metodologia é relativamente simples como para ser feito um
estudo a mdo. Porém este enfoque é valido s6 quando a estrutura € o bastante
simétrica em planta e as condi¢cdes de carregamento também sdo simples. Além
disso, relagdes diferenciais dos deslocamentos laterais em termos da coordenada z

fornecem os esforgos internos (M,, r ou V,, ¢).

A1.1.1.1 Hipo6teses feitas no meio continuo

1. As propriedades das paredes e vigas de conexdo n&o mudam

significativamente na altura. E o pé de andar h,; € constante ao longo da

altura do prédio H.

2. As secOes planas antes da deformagao por flexdo sao planas depois de
serem fletidas. A hip6tese conhecida da Resisténcia dos Materiais.

3. O conjunto de vigas de conexdo, cada uma com rigidez a flexdo E -1, é
substituida por um continuo equivalente de rigidez a flexdo E %’ por unidade

de comprimento. Onde h € o pé direito de andar. A rigor, isto s6 pode ser

garantido se a viga do topo tem a metade da inercia das outras como na
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(Figura 142). Ignorada a possibilidade de deformacéo axial das vigas (BINTI
WAHID 2007).

|r\.1|::.- m|::.-‘r\.:|::.-

—
[ral=
N

Figura 142. Detalhe das inércias laje geral e laje do topo

4. Lajes sdo secionadas nos pontos de momento nulo. E dizer aqueles
pontos nos quais ndo ha curvatura. Devido a que a rigidez dos elementos
verticais é suposta muito grande de face com a rigidez das lajes aquele ponto

de momento zero pode-se supor ocorrendo na metade da laje como na
(Figura 143).

Figura 143. Elastica viga engastada em grandes paredes [Englekirk,2003]
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A2 DEFLEXAO POR CISALHAMENTO

7z

A deflexdo originaria das tensdes de cisalhamento é essencialmente diferente a

deflexdo devida a flexdo como fica claro na (Figura 144).

Figura 144. Comparativo das deflexfes devidas a flexdo e esfor¢o cisalhante [Dispoénivel
em http://pt.scribd.com/doc/252487311/Blodgett-2-6-Shear-Deflection-of-Beams#scribd adaptado. Acesso
em 10 Junho 2015]

Corrigueiramente aquela parcela da deflexdo total € negligenciada quando trata-se
de vigas porque sua contribuicdo no deslocamento total € muito pequena. Em geral,
a deflexdo vinculada com flexdo explode devida sua dependéncia com a terceira
poténcia do cumprimento da viga, enquanto que a deflexdo por cisalhamento é
funcéo linear desse. Porém para elementos curtos € importante como enxergado na
(Figura 145).

Figura 145. Resultados da analise de deslocamento para viga em balanco contrastando deslocamentos
atrelados a flexdo e cisalhamento [Disponivel em http://pt.scribd.com/doc/252487311/Blodgett-2-6-Shear-
Deflection-of-Beams#scribd adaptada Acesso. 10 Junho 2015]


http://pt.scribd.com/doc/252487311/Blodgett-2-6-Shear-Deflection-of-Beams#scribd
http://pt.scribd.com/doc/252487311/Blodgett-2-6-Shear-Deflection-of-Beams#scribd
http://pt.scribd.com/doc/252487311/Blodgett-2-6-Shear-Deflection-of-Beams#scribd
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A2.1 DETERMINACAO DOS DESLOCAMENTOS

Conforme com a (Figura 146) é feita a seguinte andlise para incluir na analise os

deslocamentos originarios do esforco de cisalhamento.

Figura 146. (a) Viga em balanco suposta fatiada. (b). Andlise de duas delas.

Partindo das (Figura 146 (a), (b)) sdo escritas as expressoes (A2-1).

tgd =2=9
e—i~e (A2-1)
Quando s—> 0,0 =y.

Chamando de fator de forma a a relacéo entre 7,,, € T;eqio COMO Na (A2-2) na qual
estdo definidos todos os elementos necesséarios para a determinacao de a. Esse
fator tem a ver com o fato de que sendo suposta a linearidade a distribuicdo de
tensdes oriundas da flexdo e consequentemente do momento fletor. A sua integral
envolvendo esfor¢os cisalhantes apresenta distribuicdo de tensdes parabdlica ou de
segunda ordem apresentando valores maximos no eixo neutro, minimos geralmente

nas bordas e entre os quais ubica-se um valor médio.

Corriqueiramente, a = 1.2 para sec¢ao transversal retangular.
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Tmx
- Tmédio
Tmx
Ymx = G (A2-2)
(v=p)
erédio =2

Assim combinando as expressfes dadas nas (A2-1) e (A2-2) chega-se na expressao
(A2-3) exprimindo deslocamentos por causa do esforgo cisalhante.
. X Tmédio __ ap

L-f (A2-3)

Tmx __
Av_L'(e—me)—L'T—L G AG

A2.2 DEFINICAO DA RIGIDEZ TOTAL QUE LEVA EM CONSIDERACAO
DESLOCAMENTOS POR FLEXAO E POR CISALHAMENTO

Entdo o deslocamento total A; pode ser expresso pela soma dos deslocamentos
oriundos da flexdo Af e pelo cisalhamento A, como exprime a (A2-4), na qual €
suposto que para o balanco cargado segundo mostra-se na (Figura 146(a)) séo
conhecidas as propriedades geometricas 4,1, assim como as propriedades
elasticas dos materiais E, u.
PL® | aPL

3 .
3'E‘l G-A 3-E‘1l G-A

AT: Af + Av b d AT: 3ETGA ] . T

G-A'L3+3-E'l'a'L

(A2-4)

Com o modelo de mola, o termo que acompanha o deslocamento € a rigidez com
. ~ F . , .

dimensdes de (Z) e que vai se denotar na (A2-5) com indize dobro K, pelo fato de

acrescentar os efeitos do cisalhamento aos convencionais vindos da flexao.

3-EI'G-A ]

Kf" - [G-A-L3+3-E-I-a-L (A2-5)

Um ultimo detalhe para encerrar essa discusséo é trazido a toa desde a (A2-4) na

(A2-6) reconhecendo que 0 A;= Ki.
T
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P-L®  aPL

AT:[3-EI ]_’AT [351+GAl_’_:_ ==t (A2-6)

Conclue-se que as rigidezes a flexdo e a cisalhamento sdo somadas como se trata-

se de resistores em paralelo.

WV

pavimento

Figura 147. Forcas e esforgos atuantes num andar tipo

Contanto que a rigidez dos muros sejam adicionadas como resistores em série para
se configurar a rigidez total do pavimento como na (A2-7) que € obtida apartir da
(Figura 147).

( Vi = Apavimento - K;
l V] Apavimento ’ K]
Vi = Apavimento - Ky (A2'7)

{Vpavimento =V + V} + Vi = Apavimento ' Kpavimento
Kpavimento =K + K] + K

Na qual é evidente o fato de que trata-se das rigidezes como resitores em série

guando trata-se de considerar a rigidez total do pavimento.
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A3 PROCESSO DE DIAGONALIZACAO DE DUAS MATRIZES
SIMETRICAS NO CASO DO PROBLEMA DE ASSOCIACAO
SIMULTANEA DE PORTICO E MURO NO CASO ASSIMETRICO

Existe uma carateristica interessante que em geral é prépria das matrizes de rigidez.
Meirovitch (1980) assevera que € frequente em problemas de Dindmica que o
analista se depare com matrizes reais e simétricas como as matrizes de rigidez de
um modelo massa-mola, ou as chamadas de |/| e |S| no presente trabalho. Nessas
matrizes, qualquer termo J,.; € igual ao seu respectivo termo J,,.. Ou qualquer termo
Suvy € igual ao respeitivo S,,,. Condi¢cdes que permitem afirmar que qualquer matriz
que além de real seja simétrica é suscetivel de ser levada para a forma diagonal.
Ogata [1995] p6e de manifesto que sempre que uma matriz possua diferentes
autovalores tera diferentes autovetores linearmente independente. A matriz que
tenha autovetores dependentes entre sim ndo podera ser diagonalizada, que é o

caso de matriz com autovalores que se repetem.

Pipes (1963) e o mesmo Meirovitch (1980) dissem que aqueles autovalores que
levam a matriz para forma diagonal sdo sempre reais. Desde a Metodologia de
Cholesky que de quando em quando também é conhecida como Método de
Banachiewicz, toda matriz simétrica € suscetivel de ser exprimida como o produto
de duas matrizes triangulares uma inferior e a outra superior [BREBBIA, FERRANTE
1979]. A analise feita por esses autores € generalizada. Contudo aqui é

particularizada na tentativa de atingir o proprio problema geral alvo deste trabalho.

Nas (A3-1) estdo escritas as matrizes |J| e |S] com as componentes
convenientemente indicadas através de indizes e com uma andlise dimensional. O
processo que segue a continuacao visa estabelecer um roteiro para diagonalizar ao
tempo as duas matrizes. |/| e |S| podem ser ou ndo simétricas. Porém nesse caso

sejam simétricas.
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(V1alF - L?] JiolF - L?] JislF - IP]
]z1[F ) LZ] fzz[F ) LZ] ]23[F ) L3]
) ]31[F'L3] ]32[F'L3] ]33[F'L4] (A3-1)

511[F] 512[F] 513[F ) L]
521[F] Szz[F] 523[F ’ L]
US54 [F L] S3p[F - L] Ss3[F - L?]

E necessario salientar que nas expressdes da (A3-1) houve uma mudanca na

notacéo da seguinte maneira. 1 =a, 2 =b, 3 =c.

Uma rota para se diagonalizar uma matriz muitas vezes parte pela determinacao dos
seus autovalores e os autovetores a eles vinculados. Geralmente a matriz que

diagonaliza é aquela que tenha os autovetores em formato de coluna.

No entanto, no caso atual, o problema define duas matrizes a serem levadas para a
forma diagonal. Heading (1958) estabelece que ha um caminho que termina com as
duas levadas para a condicdo diagonal almejada. A matriz que tenha aquela
potencialidade deve ser feita com autovetores das duas matrizes |/| e |S|. O mesmo
autor chama de generalizagdo ao processo que descreve-se a seguir e na literatura
atual, € conhecido como autovalor e autovetor generalizado. O ponto de partida esta

na expressao geral dada em (A3-2).

Ji1—€S11 Jiz—e Sz Jiz—e-Si3

|J—e-S|=0—>|z1—€e 831 Joo—€e-S3z Jaz—e Sy =0 (A3-2)
J31— €831 Jsp— € S3; Jzz—e-Ss3

Desde (A3-1) é evidente que e (o autovalor) tem unidades de [L?]. Porém, um

exemplo resolvido completamente sera esclarecedor nesse ponto.

A3.1 EXEMPLO: Tomado de Heading (1958) porém adotando a notagéo
de matrizes |J| e |S]|.

Visando levar em consideracdo as unidades que foram sempre consideradas no
decorrer do presente trabalho € mostrado um exemplo cuja resposta é conhecida.

Suponha que as matrizes a diagonalizar simultanemanete sejam as contidas na (A3-
3).
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( 6KNm?> —2KNm? 4KNm3
|J| = [-2KNm? 2KNm? 0
AKNm3 0 3KNm* i
5KN —1KN 4KNm (A3-3)
S| = |-1KN 1KN 0
4KNm 0 5KNm?

Notando que componentes das duas matrizes poderiam ser negativas s6 no caso de
pertencer a Ultima coluna. Trata-se entdo de um problema feito com intuito de ilustrar
a metodologia e dilucidar com ele as dimensdes que teriam os autovalores e as
componentes dos autovetores no caso do problema de autovalor e autovetor

generalizado escrito na (A3-2).

Na (A3-4) ficam tanto a expressdo matricial da (A3-2) como a fatoragéo do polinémio

carateristico p(e).

6KNm? —e-5KN —2KNm? +e-1KN 4KNm3 —e-4KNm
—2KNm? + e-1KN 2KNm? —e-1KN 0 ~ 0 (A3-4)
4KNm3 — e - 4KNm 0 3KNm* —e-5KNm?| —
(e+1m?)-(e—1m?)-(e—2m?) =0

De (A3-4) fica claro que os autovalores séo: e; = —1m?, e, = 1m?, e; = 2m?.

Para o primeiro deles e; = —1m? o sistema fica como na (A3-5).

(111m? —-3m? 8m3| |*1 0
_3m2 3m2 0 " yl = 0
8m?3 0 8m*l 1z1 0
X1 =M1
) {xl =-m-z (A3-5)
X1 1
x
}cl =% 11
\ Tm m
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Que para um valor arbitrario, por exemplo, x; =1 fornece o primeiro autovetor

Conhecido o primeiro dos autovetores € necessario escrever o produto dado na (A3-
6) com intuito de achar um namero pelo qual dividir o primeiro dos autovetores que

sera a primeira das colunas da matriz de transformacao |T]|.

. . | KN —1KN  4KNm 1 .
el 18] e = |1,1,—;|-—1KN 1KN 0 I R I
4KNm 0  S5KNm2l |—=
1
0, 0,—1KNm]|- | 1 | - [&" - |S|-& = VIKN = 1VKN (A3-6)
_m

Assim a coluna 1 da matriz de transformacéo € dada como vetor na (A3-7)

1WVKN
el 1
Ty = ﬁ - Ta=| 7% (A3-7)
\"31 |S]-eq 1
~ 1mVEN
No caso do segundo autovetor e; = +1m? o sitema fica dado na (A3-8).
(| 1m? —1m? 0 X2 0
—1m? 1m? 0 |[-|Yz[=]0
0 0 —2m*l 12 0
X2 =Y2
4 {Zz 0 (A3-8)
Xy 1
Xl =x,"|1
\ 0 0
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Fazendo o processo descrito nas (A3-6) e (A3-7) séo obtidas as (A3-9) e (A3-10).

. 5KN —1KN 4KNm 1 .
& IS|"& = ||1,1,0]-|-1KN 1KN 0o |1 — & -IS|-e =
4KNm 0 S5KNm? 0
1 T
|4KN, 0, 4KNm|-|1| — [&;" - |S| - & = VAKN = 2VKN (A3-9)
0
1
& 2VKN ( )
Ty = |—2—| > T, = |_1 A3-10
R T

Para encerrar o processo e ter a matriz de transformacdo total sdo escritas as
expressoes (A3-12) e (A3-13) apartir da (A3-11) obtida de considerar o terceiro

autovalor e; = 2m?,

(|-4m? 0 —4m3| |*3 0
0 0 0 “|Y3| = |0
—4m3 0 —-7m*l 1Z3 0
X3 = —mM-* 2z
<{x3=—ﬁ-z3—> z3=—%-x3 (A3-11)
—m -z, 0
3]3 =y3-(1
\ “am 23 0

As primeira e terceira componente ficam zeradas porque € o Unico jeito para cumprir
simultaneamente com as duas condi¢cdes expressas para x; como funcéo de z; . E
na segunda componente é possivel concluir que qualquer um valor de y; satisfaz a

condicado de ficar zero ao se multiplicar pelo 0. Particularizando para y; =1 0

0
terceiro autovetor fica dado como e; = |1{.
0
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. S5KN —1KN 4KNm| |0 .
/6_3’ -|S|-es = [10,1,0]- [-1KN 1KN 0o |-]1 — /e—3’ -|S| e =
4KNm 0 5KNm?2l 10
0 T
|-1KN, 1KN, 0| - |1| — [e5" -|S|-& = VIKN = 1VKN (A3-12)
0

—

€3

0
1
T. =l — /., = |—
i3 T . i1 /KN
ez |Sles 0

(A3-13)

E coletando os resultados obtidos nas (A3-7), (A3-10) e (A3-13) na matriz de

transformacéao |T| (A3-14) e sua transposta.

( 1 0
VKN 2VKN
T _ 1 1 1
TI=| " v vaw
S 0 0
RN
| L 1 (A3-14)
VKN VKN m+/KN
r_| 1 1
=l O
1
\ 0 & O

Para verificar se efetivamente a matriz (A3-14) produze o efeito desejado de modo

simultaneo nas duas matrizes |/| e |S| sdo formados os produtos (A3-15) e (A3-16).
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1 1 1
VKN VKN mVKN| | gKNm2  —2KNm2  4KNm®
T -1 1Tl = |57 57 0 |-|-2kNm? 2kNm? 0
~ |2vRKN 2vEN - m m
o L o 4KNm? 0 3KNm*
VKN
L 1 0
KN 2VKN 0 0 1m3 - VKN
1 1 1
VKN 2VKN VKN - |T|T| |-IT| = 2m? -VKN 0 2m3 -VKN|*
1 —2m? VKN 2m?-+KN 0
0 0
m~KN
L 1 0
KN 2VKN —1m? 0 0
1 1 1
! o o 0 0 2m?
m~KN
IT|"-|S|-IT| =
1 1 . 1 L 1
VKN VKN mVKN| | 5KN  —1KN 4KNm KN 2VkN
v w0 || TIKN 1KN 0 VKN VKN VRN -
0 L 4KNm 0 SKNm?l | 1 0
VKN m~/KN
L 0
0 0 —1m-VKN \/Ii_N 2JKN )
ITI"-ISI-ITI= | 2yKN 0  2m-vKN = e T TSl
—1vKN 1vKN 0 __1 0
m-+VKN
1 0 0
ITI=[0 1 o (A3-16)
0 0 1
Assinalando dois detalhes. No problema antes resolvido os autovalores e

autovetores ficam completamente carentes de interpretacdo fisica. E segundo

Crandall (1956) os vetores da transformacéo ficaram normalizados com respeito a

matriz |S|.
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A3.2 APLICACAO NO PROBLEMA PARTICULAR MURO-PAREDE
ASSIMETRICO

O problema de aproveitar a diagonalizagéo parte expressao geral do problema muro-
portico (7.24) segundo a (A3-17) onde € feita uma premultiplicacdo pela transposta

da matriz de transformacéo.

a
b
c

=ITI"- UL 1ul + 171" - S| - [l =TI - V(2) - (A3-17)

Da (A3-16) é escrita a (A3-18) que alids contém o produto |I|-|I| exprimidos em

termos das |T|, |S| e |T|T.

ITIT - 1S1-1T1 = |1

A3-18

{15171 177 15117 = 1141 = 1 (A3-18)

Comparando as duas expressdes definidas na (A3-18) conclui-se a (A3-19).
IT|-1TI" - IS = 1| (A3-19)

Introduzindo a matriz |I| de um modo conveniente na expressdo (A3-17) e
aproveitando o resultado obtido na (A3-19) é rescrita a expressao (A3-17) num

formato que permita fazer manipulac¢des adicionais na (A3-20).

a
=ITI"- 1= - Ol + TS| - U = 1TIT-V(2) - |b] - 1] — =ITI"- 1171 -
¢ a
ITIT - AS1- U™ +1TIT - AS| - T AT - IST- UL = TI" -V (2) - |b — —=lJal - ITI" - IS] -
a Cc
U™ + 1] -ITI" - IS| - JUT" = |TI" - V(2) - b (A3-20)

Cc

Ainda que a (A3-20) pode ser rescrita segundo a (A3-21).
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a
b
c

=Ual - 1U"" + 11 |U|" = ITI" - V(2) -

(A3-21)
|Ur| =ITI" -S| - U]

E importante ter certeza das unidades no caso particular do produto |T|T - |S|. Para

isso € escrita a (A3-22) que € uma parcela do resultado dado na (A3-16).

0 0 —1m-VKN| |u[m] ur[mvVKN]
|Ur| = IT|" - |S| - |U| = | 2VKN 0 2m VKN |- |vIm]| = [vr[mVEN]
~1VKN 1VKN 0 ¢ @r[mVKN]

(A3-22)
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A4. TORCAO EM SECOES ARBITRARIAS (TEORIA DE SAINT
VENANT)

A4.1 TORCAO DE EIXOS DE SECAO NAO CIRCULAR (Teoria de Saint
Venant)

No caso de torcdo dos elementos de secdo transversal ndo circular € importante
assinalar que a hipétese de que as secOes planas antes da deformacéo
permanecem planas depois da deformacdo ndo € atendida mais. Na (Figura 148)
mostra-se um caso de tor¢do de um elemento com sec¢ao transversal diferente da

circular onde fica evidente o empenamento que acontece em quaisquer uma sec¢ao.

Figura 148. Empenamento [Beer et al. 2012 adaptado]

Este estudo foi acometido pelo Saint-Venant primeiro baixo 0s mesmos supostos
gue Coulomb havia levado em conta no problema da secéo transversal circular
chegando em resultados muito afastados da realidade. Em consequéncia, achou

gue teria sentido o introduzir novas hipéteses de analise. Elas foram:

- O deslocamento de quaisquer secdo é a soma de dois efeitos: Um giro da
sec¢do ao redor do eixo longitudinal e um empenamento que € constante para

todas as secoes.
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- O angulo por unidad de cumprimento € o mesmo para todos os pontos de
uma mesma sec¢do. Isto se repete em cada uma secdo, porém sendo

diferente para cada secao em particular.

A4.1.1 Cineméatica do problema

¥
[

Figura 149. Deslocamentos lineares associados com tor¢éo [Boresi, Sidebottom 1985 adaptado]

Conforme a (Figura 149) podem-se exprimir os deslocamentos u e v em termos de

rotacdes e coordenadas do ponto A como na (A4.1).

u=-r-sen(z-60)-senp »u=-r-sen¢-sen(z-0)=-y-60-z
v=r-sen(@-z)-cosp > v=r-cosp-sen(z-0) =x-6-z (A4.1)
w=0-F(x,y)

Existem alguns comentarios que sao pertinentes na (A5.1). Como por exemplo, que
0S sinais acusam que os deslocamentos lineares u e v sdo contrarios e a favor dos
sentidos assumidos como positivos para 0s eixos x e y respectivamente (Figura
149).

Para secdes circulares se cumple que w = 0. E dizer, ndo existe deslocamento
dirigido segundo o eixo longitudinal. Contudo, ndo € assim em segoes Nnao
circulares onde acontece o empenamento. A relacdo entre as diferentes variaveis e

o deslocamento axial é definida como na terceira linha da (A4.1).
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F(x,y) € chamada de funcdo do empenamento que como pode ser enxergada
independe da variavel z. E dizer que o empenamento é o mesmo para qualquer uma

secao transversal (Féodosiev, 1977).

Com as equacgles dadas na (A4.1) que definem os possiveis deslocamentos sao
determinadas as componentes de deformacao unitaria. Na (A4.2) estao definidas as
componentes do tensor de deformagao &, ¢, €, que fisicamente sdo as deformacdes

vindas de tensoes normais.

v 0
€y=£=£(X'9'Z)=O (A42)
ow

szzgzé(H-F(x,y)) =0

ou_ a
J€x=£=5(—}"9'z)=0

Condigc&o que permite concluir que as tensdes normais também sdo zeradas nesse

problema em particular devida a Lei de Hooke.

As distorsiones angulares pelos cortantes vao ser expressas na (A4.3).

( AL
| Yxy ox  dy 0
ow ou ow
{yxz_g'kg_o_) sz_a_Y'e (A4-3)
av ow ow
kyyz—g 5 Vyz_x 9+6_

Aplicando a Lei de Hooke no caso de cisalhamento ficam as tensdes de cisalhamento

dadas na (A4.4) onde também fica exprimido o tensor de tensdes.



( Txy_G']/xy,Txy_G'(O) > Ty =0
_G Vxz sz_G [__y 9]

kryz =G Yy 2 Ty, =G [ 6]
1 [ o A
o= | 0 0 G [E +x6)

\ lG -y0| |35+ 0 J
Na (A4.5) fica escrito o equilibrio.

ot ot ot at

( %0 0%y 0tz _(y |, Oy, 0tz _
dx T dy T 0z dy T 0z

0Ty n doy 0Ty

ox dy 0z

0Ty asz 0oy, (02 62w)
X242 = - — ) = -
L ox + 3y + Py 0 G- + oy 0

=0

)_0 - Viw =
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(A4.4)

(A4.5)

A equacéo (A4.5) exprime que o Laplaciano da funcao deslocamento segundo o eixo

w deve ser zero.

Essa rota para obter a solucdo do problema de tor¢cdo é complicada demais

(FEODOSIEV, 1977) e por isso € necessario procurar novos caminos. Prandtl

compreendeu que o problema da torcdo ficava apresentado por uma equacao

semelhante a aquela de uma membrana esticada e fixada num contorno igual a area

alvo de estudo em torcdo. Membrana sobre a qual fica atuando uma pressao

ascendente.
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A5.2 ANALOGIA DA MEMBRANA

Existe uma semelhanca entre problema entre o problema da torcédo e a deflexao
de uma membrana colocada sobre um furo com mesma forma da secao

transversal objeto de estldio e que nédo necessariamente é de igual tamanho.

¥y Vista em planta

X
0 |
|
| ;
' |
Lo !
I t
| a4+ — dx
g | : | dx i
' i
i : | !
{ I }
{ | ) t |
] J |
| - 1
-ﬁ' Vista lateral *

Figura 150. Esquema membrana vistas em planta e lateral [Boresi et al. adaptado]

A membrana ndo apresenta resisténcia as tensdes cortantes e as tensfes
originarias da flexdo. S6 suporta tensbes de membrana que atuam no seu préprio
plano em todas dire¢cBes. Supondo também que a membrana é sujeita a pressao
ascendente. Fato que produz esforcos expressos como uma tensdo t superficial
gue fica definido por unidade de comprimento com igual magnitude em todas as

direcdes.

Considerando um elemento diferencial de membrana de dimensiones dx,
dy. z € a altura que atinge a membrana sobre el plano de la seccion transversal no

borde AD e z + dz € a altura da membrana no borde BC (Figura 150).
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Os angulos a e a + da séo definidos como nas (A4.6).

_ 0z

a =
dax

0 o (A4.6)

2
+—§-dx
X

0
ax a

(%)-dx > a+da =
ox

a
a+da==+

0x 0x
E importante lembrar que no plano zy também ocorre uma elevacdo da membrana

com inclinagéo f e f + dfs como nas (A4.7).

0z
B=3
ad
d

z a dz 0z 8%z
’8+dﬁ__y+6_y.(6_y).dy - B+d'8_6_y+ﬁ.dy

(A4.7)

Agora escrevendo a somatoria de for¢as na direcéo vertical nas (A4.8) e (A4.9).

YXE =0T+

prdx-dy—t-dy-a+t-dy-(a+da)—t-dx-B+t-dx-(B+dB) =0 (A4.8)
0z 9z 9%z dz dz 9%z _

p-dx-dy—t-dy-a+t-dy-(5+ﬁ-dx)—t-dx-a—y+t-dx-(a—y+ﬁ-dy)—0

(A4.9)

E entdo fica evidente que a (A.4.10) é valida.
8%z 8%z

prdx-dy+t-dy-—-dx+t-dx-—-dy=0 (A4.10)
dx ay

Que simplificada fica como na (A4.11)

2 2

9z rr__® (A4.11)

a2 ay: ot
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Para uma secéo qualquer de paredes delgadas o momento de tor¢ao devido a Saint
Venant vai se denotar como Ts,. No seguinte se faz a analise de uma barra de

espessura t sujeita a um momento de tor¢cao segundo seu eixo axial z (Figura 151).

ov f
.f A
> rr1;:’*? .y
¥ 1z \.x =)
Rl
Membrana 6§§§S§5 .
v
65@); b
- e b.
i
L1

2
a

L

Figura 151. a. Barra elementar de secao retangular sujeita a torcdo. b. Membrana atrelada a se¢do b Xt .
[Galambos 1968 adaptado]

Galambos (1968) fornece uma tabela resumo da teoria da torcdo que leva em conta
os resultados obtidos para torcdo de elementos de secdo transversal arbitraria via
teoria de Saint Venant rigorosa e pela analogia da membrana. Para esclarecimentos
maiores com respeito as duas metodologias de analise o anexo 4 aprofunda-se no
estudo da resolucéo exata dos problemas de torcéo para sec¢ao transversal arbitraria
(Saint Venant) e deduz a equacéo diferencial que governa a analogia da membrana.

Essas duas equacdes serao objeto de estudo de agora em diante neste capitulo.

Figura 152. Diagrama de corpo livre da membrana [Galambos 1968].
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A (Figura 152) € essencial na andlise da membrana que fora considerada na (Figura
151).

Tabela 86. Resumo metodologias de Saint Venant e analogia da membrana para torcdo [Galambos 1968].

TORGCAO (Teoria de Saint Venant) ANALOGIA DA MEMBRANA
Equacéo diferencial Equacéo diferencial
% 0%¢ 0%z 0%z p
oxZ Ty 2Ee wxTarT Tt
Funcao de tensdes ¢ Deflexéo z

—Z'G'¢=—§—>2'G'¢=§

0z

. . ~ 0z
Declive membrana: Tensdes t,,, = o Tz =5

Volume membrana: Momento de torgéo Ty,

Toy =2 [[@-dx-dy , Vpy=[[z-dx-dy, Ty =2-[[z-dx-dy=2V,> Tsy =2V,
Tsy Momento de torgéo, V,, Volume baixo a membrana. ¢ é o angulo de tor¢do pela unidade de comprimento. E

dizer¢>=%=0

A forma geral assumida pela membrana (z) é definida pela expressdo quadratica
completa (A4.12)

Z:Az'x2+A1'x+A0 (A4.12)

Que deve atender as condi¢cdes de contorno seguintes de conformidade a (Figura
152):

1. z=0quando x =0

2. E=Oquandox=0
dx

t
3. z =2z, quando x =3

Aplicando elas é obtida a (A4.13)
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Ay =0

A4, =0 (A4.13)
4'ZO

4, =%

z =20 42 (A4.14)

De acordo com a (Erro! Fonte de referéncia ndo encontrada.) o volume baixo a
membrana € a metade do torque segundo a teoria de Saint Venant. Pelo tanto, a

(A4.15) fornece uma expressao para este momento de torcao.

Z'szTSV—)Tsvzg'Zo't'b (A415)

Conhecida a forma adotada pela membrana através da funcdo encontrada para z €
passivel se achar as tensfes via derivadas como fica consignado na (Erro! Fonte

de referéncia ndo encontrada.) e através da (A4.16).

__ 0z _dz _ 8z
Tyz —a—)‘[yz —a—t—z X (A416)

Expressdo como derivada ordinaria porque o problema que na teoria era

tridimensional ficou bidimensional devido a simetria.

Um detalhe interessante que se colige da (A4.16) é que a distribuicdo de tensdes
cisalhantes é linear em x. Motivo pelo qual podem se representar como na (Figura
32).
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Quando x = a tenséo vai ser a maxima como na (A4.17
2

T = 22 (A4.17)

Voltando a (Figura 152) se escreve uma somatéria de for¢cas segundo o sentido z

para entdo se obter a (A4.18).

YE, =0T+:p-b-t—2-b-T-sena=0—L2=2502 (A4.18)

T t

~ ~ d
Para deflexdes pequenas da membrana se supde que sena = a = — =1, com 0
dx

que a (A4.18) fica como na (A4.19).

gzé‘*_to_,gz% (A4.19)

Porém, da (Erro! Fonte de referéncia ndo encontrada.) é claro que € valido
escrever (A4.19) como na (A4.20).

P_BN_H.;.g (A4.20)

T otz

Igualdade que permite obter o angulo uma relacéo entre 4 - z, e ¢ como na (A4.21)

4-20=G- ¢ t? (A4.21)

Que ao se substituir na (A4.15) exprime o0 Tg, como na (A4.22).

Tow =16 ¢t t-boTy=1b-t3G-¢ (A4.22)
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E definindo a quantidade J; = § b - t3 a (A4.22) fica como na (A4.23)

TSV:]t'G'qb_’TSV:]t'G'e, (A4.23)

E que é definido como na (A4.24).

dae
Tsy =G Je (A4.24)

Onde J, é definido segundo na (A4.25) para o caso usual em que se tenham varias

barras formando um nucleo.

Je =3 ZNoibe 6 (A4.25)

Na qual N € o numero de barras elementares ou simplesmente retangulares que

compdem o perfil.
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A5 PRINCIPIOS DA DINAMICA BASEADOS NA ENERGIA

Se bem é certo, as Leis de Newton séo de validade inquestionavel na resolucéo de
problemas de engenharia para conseguir atingir as expressdes do equilibrio. Hurty,
Rubinstein (1967) enfatizam em que h& outras rotas alternativas visando escrever
equacOes de equilibrio de sistemas dinamicos. Uma delas € através das Equacbes
de Lagrange cujo emprego fornece equacbes de equilibrio decorrentes das
derivadas das expressdes de energia. Alias, o enfoque energético apresenta como

vantagem o fato de ser independente do sistema coordenado de referéncia.

A5.1 COORDENADAS GENERALIZADAS

Na andlise de sistemas de engenharia um dos principais conceitos passa pela
adocdo de um sistema de coordenadas de referéncia como o quadro da (Figura
153). Nela, h& 5 coordenadas u,, u,, us, u,, us que sdo entendidas como graus de

liberdade dada a condicdo de deslocamentos possiveis.

U3 ‘u‘q
s f"‘\ys
uy - Uz
7
(a)

Ll u LH----" =

] 1 i ]

' . ¢ I I

SEUGE R t I Uy = u; = 0 u,—uZ-O:
,f s e = 0} " ‘l Uy = Ug = 0 Uz = Ugq * (0] |
,l Ug = Ug = 0] " \ ug = 1 us = 0 “
I 'l || RO Ug= 1 I
777 )77 Y 777 T 2T

(b) ¢, (c)g (d)gs

Figura 153. Explicagdo do conceito de coordenadas generalizadas. (a) Caso geral de definicdo dos
deslocamentos ou graus de liberdade. (b) Primeira coordenada generalizada, deslocamento horizontal
concomitante com o grau de liberdade 1 ou 2 . (b) Caso de segunda coordenada generalizada, rotagdo no né
segundo o grau de liberdade 5. (c) Caso de terceira coordenada generalizada, rotacdo no nd segundo o grau de
liberdade 6. [Huty-Rubinstein, 1967]
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Alguns deles estdo relacionados entre sim e serdo conhecidos como graus de
liberdade dependentes. A dependéncia implica que o conhecimento de um garante o

conhecimento dos outros vinculados a aquele.

Assim, a definicdo dos graus de liberdade independentes passa por aqueles que néo
apresentam relacdo entre sim. Alias, eles sdo conhecidos como coordenadas
generalizadas que geralmente assumem uma representacdo como "g;". Sendo i 0
indize que representa o numero de coordenadas generalizadas. Nesse contexto o
conhecimento de um deles ndo tém nada a ver com o conhecimento dos outros. No

final n&o existe uma relacao algébrica entre eles.

A estrutura anterior é suscetivel de se modelar com laje rija. Dessa maneira fica
garantido que u, = u,. E fisicamente se interpreta como que o elemento horizontal
nao muda de comprimento logo depois de que acontecam os deslocamentos 1 e 2.
A relacao entre os deslocamentos 1 e 2 é conhecida como equacao de restricdo. A
equacao de restricdo garante que por ora conta-se com 5 coordenadas necessarias
para definir qualquer posicdo deformada do sistema. u;, us, U4, us, ug. PoOrém,
considerando que os pilares ndo presentam variacdo nos seus comprimentos, é
claro que aparecem duas equacdes adicionais de restricdo como u; =0 e u, = 0.
Assim o numero de graus de liberdade cae de 5 para 3. Os 3 como ndo podem ser
relacionados entre sim nem desprezados sao os 3 graus de liberdade finais e que
serdo chamados de coordenadas generalizadas para o problema do quadro e que

expresses na (A5-1).

q1 = Uy
qz = Us (A5-1)
qs = Ug

Certamente a reducdo em graus de liberdade é devida ao fato de que se supdem
elementos indeformaveis por carga axial. No caso em que se considerassem
deslocamentos axiais nos elementos pilares e vigas, os graus de liberdade e as
coordenadas generalizadas seriam 6 sem nenhum tipo de redugéo.
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As forcas atuantes segundo o grau de liberdade representado pelas coordenadas
generalizadas sdo chamadas de forcas generalizadas e geralmente séo

representadas com a letra Q;.

A5.2 PRINCIPIO DOS TRABALHOS VIRTUAIS

Este principio estabelece o equilibrio do sistema mecéanico. E uma ponte que
comunica a Mecanica Newtoniana com a Mecanica Lagrangiana (MEIROVITCH,
1970).

Supondo uma particula i de um sistema que pode ser um corpo constituido por N
delas e sobre a qual atuam um conjunto de forgas cuja resultante é chamada de ﬁi e
analisado o equilibrio. Nessa condi¢cdo cumpre-se a identidade ﬁi =0 para cada
particula. Assim o produto que representa o trabalho virtual §W do sistema € escrito
como na (A5-2) com a consideracdo de que é uma somatéria que estende-se a

todas as particulas.
SW=YN.R, 6% =0 (A5-2)

A forca R; é resultado de acrescentar vetorialmente as forcas reativas F,; as ativas

F,;., pelo tanto a (A5-2) fica como na (A5-3) que simplificada através do conceito
conhecido de que as forcas reativas ndo produzem trabalho atuando através de

deslocamentos consistentes com as restricdes do sistema.
oW = ZIL'V=1(F_)T1' + ﬁai) ' (S'Fl =0—- oW = ZIL'V=1 ﬁai ' 57_”1 =0 (A5'3)

E dizer, o trabalho feito pelas forcas ativas ao longo de um deslocamento coerente
com as condi¢cOes de restricdo € zero. HA um detalhe interessante que deve ser
estabelecido nesse ponto. Os deslocamentos &7 ndo necessariamente Sao

independientes entre sim, porque um deles é vinculado com outro. E pelo tanto, é

muito cedo para dizer que ﬁai = 0. Porém se a andlise fosse feita partindo de forcas

e coordenadas generalizadas sim poderia se concluir alguma coisa nesse sentido.
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Assim, considerando que q;(k = 1,2,...m) € uma coordenada generalizada qualquer

e que as forcas Q, (k = 1,2, ...m) sao forcas generalizadas.

A nova expressao equivalente a (A5-3) € dada na (A5-4) e portanto nela os
deslocamentos virtuais 8q, tem garantia de serem independentes. Com o0 qual a

conclusao de que Q, = 0 tem completa validade.
Yk=1Qk 6q, =0 (A5-4)
O principio dos trabalhos virtuais € valido em problemas estéaticos. Para contornar

essa problematica DAlembert propus uma rota que leva o sistema a uma condi¢&o

de equilibrio dinamico.

A5.3 PRINCIPIO DE D'ALEMBERT

De um jeito grosso, pode ser exprimido partindo da equagdo de movimento de

Newton como na (A5-5).
YF=m-a—-YF—-m-a=0 (A5-5)
Onde a forca atrelada a massa € chamada de forga inercial.
Em termos vetoriais e na retoma do rigor, escreve-se a (A5-6).
d?7;

N p i
i= Fi —=mi 5

I
ol

(A5-6)

O termo Zﬁi pode se decompor em forcas ativas e reativas. Assim a (A5-6) €
rescrita na (A5-7) que veicula uma expressao para o trabalho total.
d?7;

Ly (Fag + Fr) =my -5 =10 (A5-7)
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A6 METODO DE RAYLEIGH PARA A DETERMINACAO DE
FREQUENCIAS NATURAIS DE VIBRACAO

A equacéo diferencial de movimento para um sistema ndo amortecido em vibragao
livre é suscetivel de ser obtida mediante ideias fundamentadas em energia que

podem ser escritas da seguinte maneira:

“Em auséncia de forcas externas atuando sobre o sistema e sem
dissipacdo de energia pela causa do amortecimento, a energia total
do sistema deve ficar constante durante todo 0 movimento e por

tanto sua derivada temporal deve ser nula”. (PAZ 1991).

O balanco de energia fica como na (A6.1).
ET = EP + EK (A6.1)

Onde ET € a energia total do sistema, EP € a energia potencial; EC é a energia
cinética baseado na (Figura 154).

Kk I_’-u
MIW— m

OO

|

Figura 154. Sistema massa-mola. Paz 1991

A componente cinética da ET € expressa na (A6.2).

EK =-m-i?

(A6.2)
EP=—["—k-u-du==k-u?
0 2

Com . a velocidade instantanea da massa. No referente a energia potencial, pode-

se dizer que na mola aparece uma forca de magnitude ku toda vez que se da um
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deslocamento u. Para um pequeno incremento do deslocamento du a partir do
equilibrio a forca na mola ainda é ku e entédo o diferencial de trabalho € —k - u - du
com signo negativo porque a forca na mola atua em sentido contrario ao do
deslocamento. A energia potencial é o valor deste trabalho com signo oposto.

Lembrando da definicdo: m = U — W.

A energia potencial se interpreta como o trabalho feito por uma forca concentrada P

gue se incrementa desde zero até seu valor final P = k - u.

A somatoria das energias € constante. Pelo tanto € valido escrever a igualdade
(A6.3) na qual também foi considerada a derivada igualada a zero com a qual seja

factivel garantir uma condicdo extrema (maximo ou minimo).

LS T S R
{ S m-u +2 k-u C (A6.3)

m-u-ii+k-u-u=0->u-m-ii+k-ul=0->m-ii+k-u=0
A (A6.3) na sua segunda linha exprime a condi¢cdo de equilibrio porque @ # 0.

Supondo um movimento harménico é passivel se escrever a funcdo do

deslocamento da forma (A6.4) e sua derivada para ter todas as variaveis da (A6.5).

{ u=A-sen(w,-t+ @) (AB.4)

U=w, A cos(w, t+ @)

Os valores maximos nas expressfes dadas na (A6.4) sdo A chamada de amplitude e

w - A, respectivamente. Maximos valores que nao acontecem simultaneamente

devido ao desfase de = existente entre as funces seno e cosseno de um mesmo
2

argumento. O interessante € que quando uma delas atinge o seu maximo valor a

outra fica zerada. Isto acontece cada quarto de periodo g lembrando que o periodo

de uma funcao senoidal é 2 - .
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Isso significa que quando @ =0, u = u,,, = A. Toda a energia é potencial. Assim
mesmo, quando u =0 entdo u = 1u,,, = w - A. Significando que toda a energia é
cinética agora, pelo tanto a (A6.5) € valida. Na mesma equacédo é exprimido o fato

de que o conteudo de energia total € constante em ausenca de forcas de atrito.

ET = EP,,,
ET = EK,,, (A6.5)
EPpy = EKpx

Expressando os dois termos da ultima linha da (A6.5) em funcdo das variaveis

o 1 1 .
méximas reconhecendo que EP,, = > k-u2, e EK,, = S m: 12, gque ao serem
igualadas permitem escrever a (A6.6)
1 2 _ 1 .2 k _ ‘L.LZ k _ wn'A 2 2 _ k
E'k'umx—z'm'umx%%—uz—:i%%— % —>wn—; (A66)

Rota alternativa para se achar a frequéncia natural de oscilagdo do sistema
modelado como mala-mossa que bem pode ser um prédio onde a massa é
concentrada nos diversos pavimentos e a rigidez € fornecida pelos elementos

verticais para resisténcia a carregamento lateral.

Esquematicamente o raciocinio baseado em consideragfes energéticas € expresso

em forma gréfica na (Figura 155).
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Figura 155. Analise de Energia no péndulo simples [Disponivel em
http://paginaspersonales.deusto.es/airibar/Fonetica/Apuntes/03.html. Acceso 19 Abril 2014 adaptado]

A5.3 APLICACAO NA DINAMICA

Considerando uma viga engastada (Figura 156) de longitude L carregada com

massas.

—=-
3,
5, X
| "
am, l’
am,
EH ¥
amy,
L

Figura 156. Viga em balango


http://paginaspersonales.deusto.es/airibar/Fonetica/Apuntes/03.html
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Para aplicar Rayleigh € necesséario conhecer ou escolher uma curva elastica que
aproximadamente possa descrever a forma que a estrutura assumira durante a

vibragéo.

Segundo a mesma figura 6;, &,, §,, Sdo os deslocamentos que acontecem baixo as

massas m,, m, e m,, respetivamente.

A energia potencial total € a somatéria das energias geradas pela aplicacdo das

cargas e fica como na (A6.7).
EP =%'m1'9'51+%'m2'g'52+“'+%'mn'9'5n =%'92?=1mi'5i (A6.7)

Para movimento harménico em vibracdo livre as velocidades maximas baixo as
massas seriam w,, - 8;, w, - 85, w, - 6,. No Ultimo termo é importante insistir em que
os dois indices séo referidos a condi¢gbes distintas. w, apresenta a frequéncia
circular natural da estrutura entanto que &, € o deslocamento embaixo da enésima
massa. Trata-se por tanto de uma lamentavel notacdo. Entdo a energia cinética

maxima vai ser como na (A6.8).

1 1 1 1
EC=E'm1'(wn'61)2+5'm2'(wn'52)2+"'+E'mn'(wn'5n)2=E'wrzz'

nom .62 (A6.8)

Igualando os dos conteudos de energia das (A6.7) e (A6.8) se chega na (A6.9) para

a frequéncia natural circular de vibracao.

(A6.9)

E desde a (A6.9) se obtém a (A6.10) que € a expressdo comum dos codigos para a
estimativa do periodo natural de oscilacdo para a estrutura. Periodo natural porque

fora obtido da frequéncia circular natural.

(A6.10)
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