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RESUMO

A acdo do recalque de apoio em estruturas, apesar de presente, tem geralmente sua
influéncia desprezada pelos projetistas, pois esses ainda se utilizam de hipoteses simplificadas
na analise. Este projeto final de curso tem por objetivo analisar a influéncia do recalque dos
apoios em uma edificagdo.

Para isso, foram desenvolvidos, com o emprego do programa SAP2000, modelos
estruturais de um edificio com trés diferentes consideragdes: uma considerando a estrutura
com apoios indeslocaveis, outra com apoios elasticos e a ultima considerando também com
apoios elasticos e com deslocamento imposto em um dos pilares.

Como resultado da analise, conclui-se que a desconsideragdo do recalque de apoio em

um projeto estrutural de uma edifica¢do pode acarretar danos a estrutura.
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SIMBOLOGIA

Letras Romanas
A, — area de influéncia.
A, — area de concreto do pilar.

A — area da sapata.

sopata
¢pe — coeficiente de pressdo e de forma externa.

¢pi — coeficiente de pressdo interna.

E.; — modulo de elasticidade secante do concreto.

E.; —mddulo de elasticidade tangente do concreto.

/., - resisténcia caracteristica a compressao do concreto.

F,— valor de célculo das a¢des para combinagao ultima.

Fgix — acdo permanente direta e indireta.

Fgr — agdo permanente direta.

F,jx — agdo variavel direta secundéria.

F41x— acdo variavel direta principal.

F —carga na sapata.

F, — fator de rajada.

Foor — a¢do permanente indireta.

G — modulo de elasticidade transversal do solo.

h — altura da secdo transversal do pilar, medida no plano da estrutura em estudo.

h,. —altura da viga.

viga
k, — coeficiente de rigidez vertical do solo.
& — distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta vinculado.
A, — distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais,
que vinculam o pilar.

A — comprimento equivalente do pilar.

. .. —maior vao da viga.
» .. —menor vio do laje.
L. —lado da sapata quadrada.

L — altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundag@o ou de um nivel pouco

deslocavel do subsolo.
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M — momento minimo de 1? ordem.

1d ,min
N, - carga de um pilar.
A — pressdo efetiva.

PP — Peso Proprio da Estrutura.

q, — pressao dinamica do vento.

q, — carga distribuida na laje.

R —raio equivalente para sapatas quadradas.

R — Recalque de apoio, apenas considerado no Caso 3.

S — fator topografico, que leva em consideragdo as variagdes do relevo.

S, — fator que leva em conta os efeitos combinados da rugosidade do terreno, das
dimensoes da edificacao e da sua altura sobre o terreno.

S; — fator estatistico, que considera o grau de seguranca requerido e a vida 1til da
edificagdo.

SC — Sobrecarga (carga acidental).
Vy+ - Vento na diregao Y.

v, — velocidade caracteristica do vento.
Letras Gregas
a — parametro de instabilidade global.
y¢ — coeficientes de ponderagdo para agdes permanentes diretas.
7:¢ — coeficientes de ponderagdo para acoes permanentes indiretas.
y4— coeficientes de ponderagdo para agdes variaveis em geral.
v — coeficiente de Poisson do solo.
4 — indice de esbeltez.
A, — deslocamento do pilar equivalente.
o, — fator de redugdo de combinagdo para as a¢oes variaveis diretas.
% 7, — somatorio de todas as cargas verticais atuantes na estrutura com o seu valor
caracteristico.
X E_I,),— somatorio dos valores da rigidez de todos os pilares na direcdo
considerada.
¢, — desaprumo

— carga admissivel do solo.

adm
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1. INTRODUCAO

Até os dias de hoje, a maioria dos projetos estruturais das edificagdes sao
desenvolvidos admitindo-se a hipdtese de apoios indeslocaveis, sendo assim desconsiderada a
rigidez do solo. Porém, esta hipdtese simplificada era aceitdvel quando nao havia
computadores € nem programas capazes de executar esses calculos mais complexos. Desta
forma, os projetistas tinham que se contentar com essa simplificacdo da analise estrutural e
precisavam confiar no seu bom senso € na sua experiéncia para admitir que as hipéteses do
modelo estrutural do projeto eram adequadas a realidade.

No entanto, mesmo com o0s avangos tecnoldgicos e consequentemente com a
existéncia de programas de andlise estrutural e computadores capazes de fazer cdlculos
complexos, nota-se ainda que muitos engenheiros se utilizam da hipotese de apoios
indeslocaveis em seus projetos, desta maneira desconsiderando o recalque das fundagdes. Tal
hipotese pode conduzir a resultados falhos, ndo compativeis com a realidade.

Afinal, o recalque de apoios pode provocar uma redistribuicdo de esfor¢os nos
elementos estruturais, originando danos na estrutura, tais como trincas ou rachaduras.
Geralmente, ocorre uma transferéncia de carga dos apoios que tendem a recalcar mais para os
que tendem a recalcar menos.

Este trabalho tem como objetivo comparar trés modelos numéricos de forma a concluir
que a consideragdo dos recalques das fundagdes tem influéncia no dimensionamento da

superestrutura de uma edificagdo.
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2. APRESENTACAO DO PROBLEMA

Para este estudo foram elaborados no software SAP2000 [12] trés modelos estruturais

com a mesma geometria e com condigdes de apoio diferentes. Estes modelos sdo:

1. Caso 1: caso de estudo onde o modelo apresenta seus apoios indeslocaveis,

sendo restringida a translagdo nas trés diregdes.

2. Caso 2: caso de estudo onde o modelo apresenta apoio elastico para a
translacdo vertical e sdo restringidas as translagcdes horizontais. Estes apoios

elasticos visam simular o comportamento elastico do solo.

3. Caso 3: caso de estudo onde o modelo apresenta apoios semelhantes ao do
Caso 2, exceto no apoio do pilar P27 onde foi aplicado um recalque de apoio
de 2 cm na diregdo vertical. Esse deslocamento aplicado em apenas um apoio
simula uma situacdo, onde a fundacdo deste pilar encontra-se numa regido do
solo com menor resisténcia, fazendo com que este apoio tenda a se deslocar

mais que os demais.

A geometria em estudo ¢ de uma edificacdo de 20 pavimentos, sendo o pavimento
térreo de acesso com 19 pavimentos tipo € uma laje de cobertura, com uma area em planta
igual a 750 m?, e a altura de piso a piso foi considerada igual a 3m. A estrutura ¢ composta
por 36 pilares distribuidos uniformemente com uma distancia no sentido longitudinal de 6 m e
no sentido vertical de 5 m. Ja o solo considerado para este estudo ¢ do tipo areia compacta em
toda a extensao da edificacao.

Na Figura 2-1 ¢ apresentada a planta de arquitetura do pavimento térreo, enquanto na

Figura 2-2 tem-se a planta do pavimento tipo.
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Figura 2-1 — Planta de arquitetura do pavimento térreo

Figura 2-2 — Planta de arquitetura do pavimento tipo
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2.1. Rigidez dos elementos estruturais

2.1.1. Modulo de elasticidade do concreto
De acordo com a NBR 6118:2003 [1], item 8.2.8, quando ndo forem feitos ensaios e

ndo existirem dados mais precisos sobre o concreto usado na idade de 28 dias, pode-se

estimar o valor do modulo de elasticidade tangente inicial por:

E. =5600 /1, (2-1)

onde:

/., - resisténcia caracteristica a compressdo do concreto, em MPa.

E.;— mddulo de elasticidade tangente do concreto, em MPa.

O modulo de elasticidade secante a ser utilizado na andlise eldstica do projeto ¢

calculado pela expressao:
E_=),85%5600 [,
Na avaliagdo do comportamento de um elemento estrutural ou se¢do transversal pode

ser adotado um moddulo de elasticidade unico, a tragdo e a compressdo, igual ao médulo de

elasticidade secante (Es).

2.2. Rigidez do solo

Nos Casos 2 e 3, os apoios foram modelados como apoios elasticos na dire¢do vertical
e restringido na direcdes horizontal.
Para o célculo do coeficiente de rigidez da mola vertical foi considerado a seguinte

expressao descrita na tabela 10.1 do livro ABMS/ABEF [9]:

kv:4'G'R (2_2)
1— Vi
onde:
E
G= —— 2-3
2:(1+7) )
sendo:

G — moddulo de elasticidade transversal do solo
v — coeficiente de Poisson do solo

E — médulo de elasticidade longitudinal do solo
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O coeficiente da equagdo (2-2) aplica-se a base de sapatas com area de contato
circular. No entanto, pode ser aplicado a bases quadradas, desde que se calcule R. como raio

equivalente para sapatas quadradas.

Lsapata 2 4
R=—— -
I (2-4)
sendo:
L. —lado dasapata quadrada

2.3. Carregamentos Considerados

Os carregamentos verticais e horizontais adotados correspondem a valores usuais para
edificacdes residenciais recomendadas pela NBR 6120:1980 [2]. As agdes horizontais devidas
ao vento foram calculadas de acordo com a NBR 6123:1988 [4].

Os efeitos de segunda ordem foram desconsiderados neste projeto. Para que se
pudesse dispensar este efeito no estudo, foi calculado o parametro de instabilidade global da
estrutura , de acordo com a NBR-6118:2003 [1]. Além dos carregamentos citados acima, no

Caso 3 foi considerado um recalque de apoio de 2 cm aplicado no pilar mais carregado (P27).
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3. DADOS BASICOS DO PROJETO

Neste capitulo sdo descritos a geometria da estrutura, os carregamentos € as

combinagdes utilizadas na andlise feita pelo programa SAP2000 [12].

3.1. Caracteristicas gerais

A Figura 3-1 apresenta a planta do pavimento tipo adotada em todas as analises. O

pavimento tipo ¢ formado por lajes macigas, vigas e pilares.

A resisténcia a compressdo caracteristica do concreto adotado ¢ de 30 MPa e a tensdo

de escoamento do aco caracteristica é de 500 MPa.

GO0 600 E0Q " &00 EOD
=13 5’_1 Wim {13uB0} P2 wib {1dxB0) =3 Vie | 1dahl) P& Wid {12esd) P5 Wie [13xA0) PE_
=Y ] g g g g
a = & a = & ]
2 - L1 = L2 = L3 = L4 = ~
w1 : h=ig l.!i h=ih I_g [ 1.1 : bmi® ‘a
E = = = = =
i P'? .l wia [12x80) FPB  vab {12:80) NP3 wvae (12e80) 10 wad (12:80) 11 vze (122800 r F"_!E
J Ll Ll | L
g g g g g g
8 = L8 £ L7 g L8 = = Lo =
v L] E A=fh ﬁ [T E L L] 3 =] ‘E
2 5 5 3 = =
P13 W3a (12460} P14 vl (12560 FIP15 vae {12060 18 w3d (12050) P17 vie (12e80) rFis
= 2
g = = y L13
= u At
# T d 0 d 7T R Peune -
1 P | P24
L VB {12E) whd {12w80) whe {12u00)
o o = L17 = L18 Li1g
wl & & h=ud B =15 15
= = =
__F"Z_ I 27 v 12a83) P28 wrd (1zesa) P29 yvrs [12an0) 3_'3'
]
o b
3 = L2z L23 L24
= =il =i A
=
P31 33 o prgen g (izaa P35 e riine | 38

Figura 3-1 — Planta estrutural do pavimento tipo
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3.2. Hipoteses de calculo

Neste estudo foram elaborados trés modelos numéricos para que pudesse ser feito a

analise comparativa.

3.2.1. Caso

Para o Caso 1 a edificacdo foi modelada com seus apoios indeslocaveis, restringindo

as translagdes nas trés diregoes.

3.2.2. Caso?2

No Caso 2, os apoios foram modelados como apoios eldsticos na dire¢ao vertical e
restringido na dire¢ao horizontal.

Para o célculo do coeficiente de rigidez da mola vertical utilizou-se a equacio (2-2).
Para o calculo do raio equivalente utilizou-se a equacao (2-4).

Considerando o solo como areia compacta, pela Tabela 2.VII do livio ABMS/ABEF
[9], temos E = 100 MPa. Adotando v = 5,35, tem-se que o modulo de elasticidade transversal
¢ igual a:

E 100
G = = =37.037 kN /m’ (3-1)
2°(1+Vv) 2% 1+)35)

Para o calculo do coeficiente de mola, os apoios foram separados em sete grupos. Essa
divisdo ¢ feita por pilares que tenham cargas verticais proximas. A Figura 3-2 a seguir mostra

a divisdo dos grupos.

P ¥ B3 Pa RS Pl
| I U ] U |
LEGENDA:
B P11 e
I.}H |PH ’F‘J 'F‘1I.'I- ' HP”
B GrRUPO 1
I - l cruFo 2
PI!-] HF‘H “Hﬂ ”F"II!'I sl” [ T
[] sruPo 3
p1ol gz |- |- - f]pa4 [] cruro 4
l GruPo 5
pas} g ¥ ge—Fe i3 [} GrRuPO &
j cruPo 7
[ A Il i
LA ]] P32 P33 Fid [k PG

Figura 3-2 — Divisao dos grupos dos pilares
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O pré-dimensionamento das sapatas foi feito segundo a expressao:

- UFV (3-2)

adm

sapata

onde:

F, —carga na sapata

o .~ =400 kPa, para areias compactas, valor obtido da tabela 4 da

adm

NBR6122:1996 [3].

A partir da area da sapata, obtemos o lado L da sapata quadrada e da equagdo (2-4)
obtém-se o raio equivalente.

A Tabela 3-1 mostra o calculo dos coeficientes de molas para cada grupo de pilares:

Tabela 3-1 — Coeficiente de mola dos apoios

2,20034 | 501.502
5636,6 14,09 3,75 3.8 2,14392 | 488.643
5058,5 12,65 3,56 3,6 2,03108 | 462.925
4484,1 11,21 3,35 3,4 1,91824 | 437.207
3982,2 9,96 3,16 3,2 1,80541 | 411.489
3782,6 9,46 3,08 3,1 1,74899 | 398.630
2913,9 7,28 2,70 2.9 1,63615 | 372.912

3.2.3. Caso 3

No Caso 3, os apoios foram considerados da mesma forma que no Caso 2, exceto no

apoio do pilar P27 onde foi aplicado um recalque de apoio igual a 2 cm.
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3.3. Prée-Dimensionamento

3.3.1. Lajes

Segundo LONGO [11], a espessura minima das lajes macicas para o aco CA-50 pode

ser determinada pela seguinte formula:

h = , sendo

aje

3.3.2. Vigas
A NBR 6118:2003 [1], estabelece, para as vigas, que:

b2 2cm

onde b ¢ a largura da secao transversal.

Para a altura da viga, LONGO [11] sugere que:

onde *

ga

¢ o maior vao da viga.

Logo:

_ 600 _
= —=350cm
12

viga

Assim, foram adotadas vigas com dimensdes de 12 x 60 cm.

o menor vao do laje.

(3-3)

(3-4)

(3-5)

(3-6)

(3-7)
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3.3.3. Carregamentos verticais nas lajes

As agdes verticais adotadas estao de acordo com a NBR 6120:1980 [2].

Cargas Permanentes

Peso proprio: 25kN/m? x 0,15m = 3,75 kN/m?

Revestimento: 0,5 kN/m?
Alvenaria: 13kN/m3 x 0,15m x 3,00m = 6,0 kN/m

Cargas Acidentais

Edificios residenciais: 2,0 kKN/m?2.

3.3.4. Pilares

De acordo com a NBR 6118:2003 [1], a se¢do transversal dos pilares ndo deve
apresentar dimensao menor do que 19 cm e, em qualquer caso, ndo sdo permitidos pilares com
secdo transversal de area inferior a 360 cm?.

O dimensionamento dos pilares leva em consideragao as agdes verticais € horizontais.
Para fins de pré-dimensionamento, no entanto, sao levadas em consideracdo somente as acdes
verticais atuantes no pilar interno mais carregado.

As cargas nos pilares de um pavimento podem ser estimadas por areas de influéncia,
levando-se em conta que os pilares internos recebem mais carga do que os externos. Assim,
na determinacdo da area de influéncia do pilar mais carregado, adotou-se o procedimento
proposto por LONGO[11]:

e 60% da distancia entre um pilar interno e um de extremidade;

e 50% da distancia entre pilares internos.
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A carga no pilar mais carregado, obtida a partir do SAP2000, ¢ de 6026,0 kN.

Segundo LONGO [11], se a taxa de armadura for igual a 2% e o concreto C20, a area
de concreto valeria N / 12.228, entretanto, se o concreto for o C30, esta area vale N / 15.842.

Entao pode-se estimar a area de concreto dos pilares, utilizando a férmula a seguir:

A

¢

=),39m’ (3-8)

15.482
As dimensdes dos pilares mais solicitados sdo, portanto, de 40 cm x 100 cm. Estas

dimensdes serdo adotadas em todos os pilares do pavimento tipo.

3.3.5. Efeitos de segunda ordem

Quando uma estrutura estiver submetida as agdes horizontais, ela vai se deformar. As
forgas horizontais irdo provocar momentos fletores de primeira ordem e as verticais vao
produzir momentos fletores de segunda ordem nos pilares. Esse efeito de segunda ordem
provoca um comportamento ndo-linear da estrutura.

Um pardmetro de instabilidade global pode ser utilizado para que se possa saber se os
efeitos de segunda ordem globais devem ser ou ndo considerados no projeto. A norma NBR
6118:2003 [1] apresenta dois processos aproximados para a verificagdo da possibilidade de
dispensa da consideragdo dos esfor¢os globais de 2* ordem, ou seja, para indicar se a estrutura
pode ser classificada como de nds fixos, sem necessidade de um calculo rigoroso. Esta

verificagdo pode ser feita pelo parametro de instabilidade a ou através do coeficiente v,.
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De acordo com a NBR 6118:2003 [1], item 15.5.2, o parametro o de instabilidade
global ¢ dado por:

o [Ea
a = (3-9)
(E1.)

L — altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundag¢ao ou de um

Sendo:

nivel pouco deslocavel do subsolo;

2 7, — somatodrio de todas as cargas verticais atuantes na estrutura com o

seu valor caracteristico;

(E_ I,)— representa a somatoria dos valores de rigidez de todos os pilares

na direcdo considerada. No caso de estruturas de porticos, de
trelicas ou mistas, ou com pilares de rigidez variavel ao longo da
altura, pode ser considerado o valor da expressdo (£ _7.) de um

cs ¢

pilar equivalente de secdo constante.

De acordo com NBR 6118:2003 [1], no caso de estruturas de porticos, o somatorio
% E_1I.),pode ser calculado a partir de um pilar equivalente de secdo constante do seguinte
modo:

= Determina-se o deslocamento do topo de um portico tridimensional sob a acdo

de uma carga horizontal linear aplicada no topo da edificagao.
= Jguala-se o deslocamento deste pdrtico com o deslocamento de um pilar
equivalente de secdo constante, engastado na base e livre no topo, de mesma

altura total L, sob a acdo do mesmo carregamento horizontal.
Assim sendo, ao aplicar uma carga horizontal linear S no topo do portico
tridimensional pode-se determinar o deslocamento A, conforme mostrado na Figura 3-3.
Deve-se igualar o deslocamento A ao deslocamento A.q do topo do pilar equivalente, obtendo-

S¢:

A = L (3-10)

N 3(Ec.vlc)i
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Portanto, a rigidez do pilar equivalente sera:

_FL’
E 1, 3A (3-11)
sendo:
F —resultante da carga linear —- F=S x A
A —largura da estrutura
s A e Ay
29
YA Za
N
: =4 /1]
G
Figura 3-3 — Deslocamento no modelo tridimensional, LONGO [5]
Entdo a partir da equagdo (3-16), temos:
(3-12)

FL> 30%50° X )
E_I = = =216% 0° kNm
3A 3x),001

sendo:
F=SxA=1,0x30=30kN
A =0,001 m, deslocamento obtido do SAP2000
L=60m

O célculo do parametro o € feito a partir da equagdo (3-14), como ¢ mostrado a seguir:

LN 171 .166 ,2
a =] L =50 ~=)5 (3-13)
(E_I,) 2,16 X 0

sendo:

X7 = 71.166,2 kN

k
Como o valor de a ¢ igual a a; = 0,5, entdo se pode dispensar a consideragao dos

esforcos globais de 2* ordem.
23/68



3.4. Acdo do vento

Para a acdo do vento ¢ considerada a dire¢ao mais desfavoravel para a estrutura,

conforme mostra a Figura 3-4.

LI
1.

4 b

TR

-
T
T
i

Figura 3-4 - Acdo do vento.

Efetua-se, a seguir, a determinagdo das cargas de vento na edificagdo em estudo.

3.4.1. Velocidade basica do vento

O edificio hipotético situa-se na cidade do Rio de Janeiro, cuja velocidade basica do

vento (V,) € de 35 m/s, conforme mapa das isopletas fornecido na NBR 6123:1988 [4].
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3.4.2. Velocidade caracteristica do vento

A velocidade caracteristica do vento ¢ determinada pela expressao:
V,=5S,8,8V, (3-14)
onde:
S| — fator topografico, que leva em consideracao as variagdes do relevo;
S, — fator que leva em conta os efeitos combinados da rugosidade do terreno, das
dimensodes da edificacdo e da sua altura sobre o terreno;

S3 — fator estatistico, que considera o grau de seguranca requerido e¢ a vida ttil da

edificacao, dado na tabela 3 da NBR 6123:1988 [4].

Para determinacao dos coeficientes S| e S3, as seguintes hipdteses foram adotadas:
S; = 1,0 (terreno plano ou fracamente acidentado);

S; = 1,0 (edificacdo residencial).

A influéncia das caracteristicas do terreno e das dimensdes da edificagdo sobre o valor

da velocidade caracteristica do vento ¢ determinada de acordo com a expressao:

2

A (3-15)

5 (10 )

onde z ¢ a altura e b, p, Fr sdo dados meteoroldgicos obtidos da tabela 1 da NBR 6123:1988
[4].

Para determinacdo de S, foram consideradas as seguintes categorias e classes:
CATEGORIA 1V: Terrenos cobertos por obstidculos numerosos € pouco
espacados, em zona florestal, industrial ou urbanizados.

CLASSE B: Toda edificagdo ou parte de edificagdo para a qual a maior
dimensao horizontal ou vertical da superficie frontal esteja entre 20 m e 50 m.

Desta forma, os dados meteorologicos para a categoria e classe descritos sao:

b=185, p=12125 e Fg=0,98

25/68



3.4.3. Pressdao Dinamica do Vento

Pela NBR 6123:1988 [4], a pressdao dindmica ¢, do vento pode ser obtida pelo
Teorema de Bernoulli de conservagdo de energia para fluidos perfeitos (incompressiveis e nao
viscosos) em regime permanente em fungao da velocidade caracteristica:

q, =),6137; (3-16)

Com:

Vi em m/s;

g, em N/m>.

Para fins de simplificacdo do célculo dos esfor¢os horizontais devidos a acao do vento,
foram determinadas faixas de valores de pressdo dinamica ao longo da altura da edificacao,

conforme mostra a Tabela 3-2.

Tabela 3-2 — Pressdes dinamicas do vento — Edificagdo com 19 pavimentos

z (m) S, Vi (m/s) | @ (N/m?)
Térreo ao 4° 15 0,88 30,7 577
5°a09° 30 0,96 334 686
10° ao 14° 45 1,01 35,2 759
15° ao 19° 60 1,04 36,5 816

3.4.4. Pressdo efetiva em um ponto da superficie da edificagcdo

Como a forca do vento depende da diferenga de pressdo nas faces opostas do trecho da
edifica¢do em estudo, a pressdo efetiva Ap em um ponto da superficie da edificacdo sera dada

por:

A = (c,, 72,074, (3-17)

Sendo:

cpe — coceficiente de pressdo e de forma externos, tabela 4 da NBR6123:1988 [4], para

edificagdes de planta retangular;

¢pi — coeficiente de pressdo interna, da NBR 6123:1988, em fun¢do da permeabilidade

de cada uma das faces da edificagao.
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Um valor positivo de Ap indica uma pressao efetiva com o sentido de uma sobrepressao

externa e um valor negativo indica uma pressao efetiva com o sentido de uma sucg¢ao externa.

3.4.5. Coeficientes de pressdo e forma externos

Pela tabela 4 da NBR 6123:1988, obtemos os seguintes valores, como mostra a Figura

3-5.
a — maior dimensao da edificacao
b — menor dimensao da edificacao

h — altura total da edificagao

Tendo assim a seguinte relagdo:

a 30 - a 3
—= —= .2 ,entdo 1= -= -
25 b 2
h 60 3 _h
—=—=24 ,entdo —= -5
b 25 2 b
Valores de G, pera
Ajlira relabiva ar = (1" a = B -
AwB | aeB | c |D | A | B CeD|cen il
— 1223 08 | -B5 [+07 |-04|=07|-04| -08 | -Dd -0
S
02 boirh
L0 Mendd dos
dais) 3:0.4 08 04 [+07 [«02] 40705 0a 0,5 1.0
hi b
b2
ﬂ Iw%‘«% -0 -o5 |+07 |-05| +07-05] -na -B5 11
1 hoB ol
5%5 %3 22 =4 -6 | -o4 [+07|-03| +07f-08| -08 | -ns =11
I-:*z 10 pg [+a8 |-08| +08-08 1.4 ) 1,2
: 25 54 1 o |+08|-03] sod-08] -0 6 1.2
\..ll__ﬁ
i h

(3-18)

(3-19)

Figura 3-5 — Coeficientes de pressdo e de forma, externos, para paredes de edificacdes

de planta retangular (Tabela 4 da NBR 6123:1988)

Pela tabela acima da NBR 6123:1988 [4] obtém-se os seguintes coeficientes de

pressao e de forma externos, representados na Figura 3-6:
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A=+0,8

B=-0,6
C1 € D1 = -1,0
C2 (§ D2 = -0,6
i -0,6
B
=0.6 ,:2 |:|2 =6
ERp
T Ol _10
A
|
+0.8
+ -
b B
|5
el I
=3

Figura 3-6 — Coeficientes de pressao e de forma, externos

3.4.6. Coeficientes de pressdo interna

Segundo a NBR 6123:1988 [4], para edificacdes com paredes internas permeaveis, a
pressdo interna pode ser considerada uniforme. Para o caso de duas faces opostas igualmente

permeaveis e as outras faces impermeaveis, t€ém-se o seguinte valor:

Figura 3-7 — Coeficientes de pressao interna
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3.4.7. Distribui¢do da pressdo efetiva no modelo

As pressoes efetivas variam ao longo da altura. No entanto, as pressdes na pratica
podem ser divididas em trechos constantes. Neste projeto, a pressao efetiva ird variar a cada 5
pavimentos, isto quer dizer a cada 15 m de altura. Na Tabela 3-3 estdo indicadas as pressdes
efetivas para cada faixa. A Figura 3-8 mostra as pressdes efetivas numa faixa de 5

pavimentos.

Figura 3-8 — Pressoes efetivas para uma faixa de 5 pavimentos

Tabela 3-3 — Pressao efetiva

15 0,88 30,7 577 346,0 -461,3 -692,0 -461,3
30 0,96 33,4 686 411,5 -548,6 -822,9 -548,6
45 1,01 35,2 759 455,3 -607,1 -910,7 -607,1
60 1,04 36,5 816 489,3 -652,4 -978,6 -652,4
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Essas pressoes efetivas podem ser transformadas em cargas horizontais lineares em
cada um dos pavimentos, calculadas multiplicando-se as pressdes efetivas por um
comprimento vertical correspondente a influéncia da pressdo em cada pavimento. Isso ¢
mostrado na Figura 3-9, e os valores das pressdes efetivas aplicadas nos pavimentos estdo

indicados na Tabela 3-4.

Figura 3-9 — Distribui¢do das pressdes efetivas como cargas horizontais lineares nos

pavimentos

Tabela 3-4 — Cargas lineares nos pavimentos

0,52 -0,69 -1,04 -0,69
1,04 -1,38 -2,08 -1,38
1,14 -1,51 -2,27 -1,51
1,23 -1,65 -2,47 -1,65
1,30 -1,73 -2,60 -1,73
1,37 -1,82 -2,73 -1,82
1,42 -1,89 -2,83 -1,89
1,47 -1,96 -2,94 -1,96
0,73 -0,98 -1,47 -0,98
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3.5. Imperfeicoes Geométricas Globais

Segundo a NBR 6118:2003 [1], item 11.3.3.4, na verificagdo do estado limite ultimo
das estruturas reticuladas, devem ser consideradas as imperfeigdes geométricas dos eixos dos
elementos estruturais da estrutura descarregada. Na analise global dessas estruturas,
contraventadas ou ndo, deve ser considerado o desaprumo dos elementos verticais

provenientes de falhas de execugao das mesmas, conforme mostra a Figura 3-10.

[ [/ ]
[ [ ]

Y77

Figura 3-10 - Desaprumo de elementos verticais (NBR 6118:2003 [1])

O desaprumo pode ser determinado por:

QA = 91\/@ (3-20)

1
0 = (3-21)
100 vH
onde:
H — altura total da estrutura, em metros;
n —nimero de prumadas de pilares;
\mn — /400 para estruturas de nos fixos;
€ . =1/300 para estruturas de n6s moveis e imperfei¢des locais;
elmax - /200 *
Entdo se tem o seguinte valor de desaprumo:
1 1 1
0 = = = — (3-22)
100 VH 100 +60 775
Portanto, admitindo-se que a estrutura seja de nos fixos, tem-se que
O =6 =1/400 .

1 1 min
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O desaprumo ¢ dado por:
1 [a+
0, =— ar /e _ 1 (3-23)
400 2 524

Segundo LONGO [5], a for¢a equivalente em cada nivel da estrutura ¢ dada por:
H, =2 Nug9, (3-24)
onde:

2N , - somatorio das cargas verticais em cada nivel 1.

Como o desaprumo calculado foi muito pequeno, adotou-se ¢, = /200 , conforme
sugerido por FUSCO [10]. Logo, a forca equivalente em cada pavimento sera:

Z , = 3558 kN , obtido das reag¢des dos apoios do SAP2000

H = ——= 12,8kN (3-25)

A distribui¢do dessa carga concentrada na largura da fachada de menor inércia ¢
mostrada na Figura 3-11, de forma que:

Si =42,8/30 =1,43kN/m

by

777
L

Figura 3-11 - Distribuigdo das cargas horizontais provenientes das imperfeigoes

geométricas globais
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A NBR 6118:2003 [1] recomenda que o desaprumo e o carregamento de vento nao
devam ser superpostos. Entre os dois, vento e desaprumo, deve ser considerado apenas o mais
desfavoravel, que € aquele que provoca o maior momento total na base da construgao.

Os resultados da andlise indicaram que o total na base da construcdo devido ao
carregamento de vento ¢ duas vezes o valor devido ao carregamento equivalente do

desaprumo. Assim sendo, os carregamentos do desaprumo foram desprezados.

3.6. Combinacoes das Acoes

De acordo com a NBR 6118:2003 [1], item 11.8, um carregamento ¢ definido pela
combinagdo de agdes que tém probabilidades ndo despreziveis de atuarem simultaneamente
sobre a estrutura, durante um periodo pré-estabelecido. Esta combinag¢ao de agdes deve ser
feita de modo que possam ser determinados os efeitos mais desfavoraveis para a estrutura. A
verificagdo da segurancga em relagdo ao estado limite Gltimo e ao estado limite de servigo deve

ser feita em funcdo de combinag¢des ultimas e combinagdes de servigo.

3.6.1. Estado Limite Ultimo (ELU)

De acordo com a NBR 6118: 2003 [1], item 11.8.2, as combinagdes ultimas podem ser
classificadas em normal, especial ou de construgdo e excepcional. Nesse trabalho, adotou-se a
combinagao ultima normal, pois trata-se de uma edificacdo usual ndo sujeita a carregamentos
excepcionais. Assim em cada combinagdao devem ser incluidas as acdes permanentes € a acao
varidvel principal com seus valores de calculo méximos, enquanto as demais agdes variaveis
(secundarias) sao utilizadas com seus valores reduzidos de combinagao. Assim, o calculo da
solicitacdo € dado pela seguinte expressao da NBR 6118:2003 [1]:

Fd - yg -ng + y‘?{ -F‘Eék * yq (Fqlk * V/U.f ‘Fq/k ) (3_26)

onde:
F;— valor de calculo das agdes para combinagao ultima;
Fgr — acdo permanente direta;
Foor — agdo permanente indireta;
F41x — acdo variavel direta principal;
F4x — agdo varidvel direta secundaria;
¢ — coeficientes de ponderagdo para agdes permanentes diretas;
7:¢ — coeficientes de ponderagdo para agdes permanentes indiretas;
y4— coeficientes de ponderagdo para agdes variaveis em geral;

wo; — fator de reducdo de combinagdo para as agdes variaveis diretas.
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Segundo a NBR 6118:2003 [1], item 11.7 da tabela 11.1, os coeficientes de majoragao
sdo:
7e = 1,4 (desfavoravel para acdes permanentes diretas);
vee = 1,2 (desfavoravel para acdes permanentes indiretas — recalque de apoio);
7q = 1,4 (cargas variaveis).
Os fatores de reducdo, segundo a NBR 6118:2003 [1] da tabela 11.2, so:
woj = 0,6 (vento);
woj = 0,5 (cargas acidentais para edificios residenciais).

Neste trabalho, as combinagdes adotadas no Estado Limite Ultimo foram as seguintes:

» ELU-1:14"PP+12°R**+14°V, +0,7-SC
» ELU-2:1,4-PP+12-R*+0,84 'V, +14°SC

= ELU-3:14-PP+12'R*+1,4°SC
onde:

PP — Peso Proprio da Estrutura

*R — Recalque de apoio, apenas considerado no Caso 3
V; - Vento na direcdo Y

SC — Sobrecarga (carga acidental)
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3.6.2. Estado Limite de Servi¢o (ELS)

As combinagdes de servico sdo classificadas pela NBR 6118:2003 [1], como:
combinagdes quase permanentes de servico (CQP), combinagdes freqiientes de servico (CF) e
combinagdes raras de servigo (CR). Para a determinacdo dos deslocamentos da estrutura em
servigo, adotou-se a combinagdo freqiiente , conforme definido na NBR 6118:2003 [1].

Nas combinagdes freqiientes de servigo, a acdo varidvel principal ¢ tomada com seu
valor freqiiente e todas as demais agdes variaveis sdo tomadas com seus valores quase

permanentes, assim:

Foo =2 V. F,*V, F,, (3-27)
onde:
Fgir — agdo permanente direta e indireta;
F,1x — agdo variavel direta principal;
F .o — agdo variavel direta secundaria;
¥, e ¥, — fator de redugao.
Da tabela 11.2 da NBR 6118:2003 [1] (item 11.7.1) para edificios residenciais, temos:
Cargas acidentais: y; = 0,4 e y,=0,3;
Vento: y; =0,3 e y,=0.
Neste trabalho, as combinagdes adotadas no Estado Limite de Servico foram as
seguintes:

* ELS—1:1,0°PP+1,0°R*+03"V, +03°SC

= EILS-2:1,0PP+1,0'R*+0,4"SC
onde:

PP — Peso Proprio da Estrutura

*R — Recalque de apoio, apenas considerado no Caso 3
V_j - Vento na dire¢do Y

SC — Sobrecarga (carga acidental)
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4. MODELOS ESTRUTURAIS

Conforme abordado no capitulo 2, as estruturas foram modeladas no programa
SAP2000 [12], tendo como objetivo realizar a analise estrutural da influéncia da
deformabilidade das fundagdes. Para cada nivel da edificagdo foi considerada a estrutura
como um diafragma rigido. A seguir serdo descritas as consideragdes feitas nos modelos

representados no programa utilizado.
4.1. Modelagem no programa SAP2000

4.1.1. Lajes

As lajes foram modeladas com elementos finitos de casca de 50 cm x 50 cm, com

espessura de 15 cm.

4.1.2. Vigas e Pilares

As vigas e os pilares foram modelados com elementos de barras.

4.1.3. Fundacgoes

No Caso 1, as fundagdes foram modeladas como apoios indeslocaveis no nivel do
terreno, sendo restringida a translagdo nas trés direcoes.

No Caso 2, as fundagdes foram modeladas como apoios elastico para a translagdo
vertical e restringida as translagdes horizontais. Estes apoios elasticos visam simular o
comportamento elastico do solo.

No Caso 3, foram utilizados apoios semelhantes aos do Caso 2, exceto no apoio do

pilar P27, onde foi aplicado um recalque de apoio de 2 cm na diregdo vertical.
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4.2. Representacdo Grdfica do Modelo

A figura a seguir ilustra o modelo adotado para as analises.

i MR |||||""|"fL_|[ |

\\ J\fl\;l“ -ll-|\-|1- ||l""|{L_ IL-![:.!;L_:/

=

- ___,,{ =

Figura 4-1 — Modelo estrutural do SAP 2000
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5. VERIFICACAO DOS RESULTADOS

A etapa de verificagdo somente serve para avaliar a geometria dos elementos
estruturais, assim determinando se estdo adequados. Desta maneira, estas verificagdes soO

serdo feitas para o Caso 1.

5.1. Verificacio dos elementos estruturais no Estado Limite Ultimo

5.1.1. Verificacdo dos Pilares no Estado Limite Ultimo

A verificagdo dos pilares foi realizada para a situacdo do pilar mais carregado,
que no caso considerado trata-se do P27, para a combina¢ao do estado limite altimo

considerando os carregamentos de peso proprio, sobrecarga e vento.

Comprimento equivalente do pilar

Conforme a NBR 6118:2003 [1], no item 15.6, o comprimento equivalente *,
do elemento comprimido (pilar), suposto vinculado em ambas as extremidades, deve
ser o menor dos seguintes valores:

A o=+ (5-1)

b= (5-2)
onde:

A € a distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais,
que vinculam o pilar;

h ¢ a altura da secdo transversal do pilar, medida no plano da estrutura em estudo;

h ¢ a distdncia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta

vinculado.

Para a dire¢ao xx:

A =240+ 00 =3,40m ou *, =3,00m,entio (*,), = 3,00m (5-3)

Para a diregdo yy:

A, = 2,40 ¥ ),40 = 2.80m  ou  *, = 3,00 m, entdo (*,) = 2,80 m (5-4)
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Calculo dos indices de esbeltez

Os indices de esbeltez, no caso particular de segdes retangulares,

direcoes, sao definidos como:

PRGAN J_(M
i

A A
PR A Ty ;)y
L

A partir das equagdes (5-5) e (5-6), chega-se:

v[__( 1229 = 439

1,00

A <35 — dispensa da analise dos efeitos locais de 2* ordem

), 2,80
A, =12 — =12 =——= 7,32
b 0

>

A, <35 — dispensa da andlise dos efeitos locais de 2* ordem

Momentos minimos de primeira ordem

nas duas

(3-5)

(5-6)

(5-7)

(5-8)

De acordo com NBR 6118:2003 [1], item 11.3.3.4.3, o efeito das imperfei¢des

locais nos pilares pode ser substituido em estruturas reticuladas pela consideragao do

momento minimo de 1* ordem dado a seguir:

M

1d ,min = Nd (07015 + ),03 h)
Na direcao xx:

= 3132 ,2% 0,015 +),03 x ,00) = 366 ,0 kNm

1dx ,min
Na dire¢do yy:

=3132,2% 0,015 +),03 X ),40) = 219 ,6 kNm

ldy ,min

(5-9)

(5-10)

(5-11)
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Verificacdo da armadura selecionada

O calculo da armadura ¢ feito verificando a flexdo composta reta nas duas
direcoes, utilizando-se abacos adimensionais.

Para o uso dos &bacos adimensionais, determinam-se os coeficientes

adimensionais descritos nas expressoes a seguir:

v (5-12)
Ac ‘frd
M
p= e (5-13)
h-A, " f,

No abaco de flexao composta reta, determina-se a taxa mecanica @ e calcula-se

a armadura do pilar com a equacgao:

a4, = LS (5-14)
S

Os esforcos de calculos sao:
N, =" 132 2 kN
M 366 ,0 kNm

xx

M =219,6 kNm

yy

Armadura selecionada: 20 ¢ 20 mm = 2.8 cm’

Na direcao xx:

Lo N, 3132 ,2 - - 040 (5-15)
A f, 0.40 % 00 30.000
1,4
M= M, - 3660 =,043 (5-16)
h"A " f, 0.40 X 007 X 30.000

1,4

Através dos abacos adimensionais de SANTOS [7] temos @ = ),25 .

30.000
o 4 0,25 X ),40 X ,00
' 1,4
A = e - = =193 cem’ (5-17)
‘ f 50
yd

1,15
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Na direcao yy:

N, _ - 3132 ,2 B
"o - 30.000 4

A S 1,00 X ),40 X —

1,4
M, B 219 ,6 B

M= = ),064

h . AC -de 1’00 % )’402 % 30000

1,4

Através dos dbacos adimensionais temos @ = ),30 .

30.000
0,30 < ),40 * ,00 *
A = © AC ‘fcd — 154

) 50 =359.1 cm g
. fyd

1,15

(5-18)

(5-19)

(5-20)

Entdo, nota-se a partir das verificagcdes acima que o pilar ¢ satisfatorio para os

seus esforcos solicitantes.
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5.1.2. Verificacdo das Vigas no Estado Limite Ultimo

Neste item sera feita a verificacdo da viga mais solicitada a flexdo e ao
cisalhamento, para a combinagdo do estado limite ultimo considerando os

carregamentos de peso proprio, sobrecarga e vento.

Verificacdo da flexdo

Com o momento fletor maximo de célculo, podemos verificar a viga para os

maiores esforgos solicitantes.

e Momento de calculo positivo na viga V16 (4° pavimento)

M, = 37,4 kNm

M, 87,4
= - = 0000 12 <k, = 0,272 (5-21)
botd™ S g1ax )55k
1,4
2k
1- 1- —
0,85
k, = —————=),178 <k_. =),50 (5-22)
' 0,80
x =k X 1=),178 X ),55 = 1,098 m (5-23)
k.= 1=),4k = —),4%),178 =,929 (5-24)
z=E. X 1=)51lm (5-25)
M 87,4
4, = —L= =3,93cem’ (5-26)

z' f, 0511 %135

A = 44 2,5mm
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e Momento de calculo negativo na viga V12 (5° pavimento)

M, =212 ,4 kNm

M, 212 .4 _ ~ ~
= 2 = o ong S W22 T kg = 0272
byord S g2 %557 x
1,4
2%
- 1-—
0,85
k, = =),5=k,,, = )50
0,80

x =k X17),5%),55=),275m

k. =174k =17)4%)5=)8

z=k X1=),44m

4 = M, _ 2124

bz 0,44 X 13,5

yd

.1,1cm2

=56 6 mm

s ,adot

Como kg = kma 1im»» @ viga esta adequada para os esforcos solicitantes.

Verificacdo ao cisalhamento

(5-27)

(5-28)

(5-29)
(5-30)
(5-31)

(5-32)

Com o esforco cortante maximo de calculo, podemos verificar a viga para o

maior esforco solicitante.

Cortante de calculo na viga V12 (11° pavimento): v, = 64 ,1kN

o JVerificacdo da compressao diagonal do concreto

sd Rd 2
VRdZ = :)’27avadbwd
' 30
O!V: —fck = _—:),88
250 250
30.000
V. , = 2,27 %),88 % X ),12 X ),55 = 336 ,0kN

1,4

(5-33)
(5-34)

(5-35)

(5-36)
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o Calculo da armadura transversal

Vsa<Vraz = Ve + Vi

V,=V,,=260f b d=),60x 448 X )12 X )55 = 52 ,6kN

¢ td ~w
e
L= —_1),90 dfywd (sen &* F o8 * =
Us )
"4
= —-1),90 X ),55 X 13,5(sen 90°+ :0s 90°)
s/
4,
sw = = |21’53
s
Vdg Rd}:/_y+/0: 2/d—10
(a4, VN Vv, —7
| Do > s =471 em’/m

Como Vv, ,6<7,, €V

solicitantes.

v < 7ws» @ viga estd adequada para os

(5-37)
(5-38)

(5-39)

(5-40)

(5-41)

(5-42)

esforgos
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5.2. Verificacdo dos deslocamentos no Estado Limite de Servico

A verificagdo dos deslocamentos limites foi realizada de acordo com a NBR

6118:2003 [1], na tabela 13.2 do item 13.3.

5.2.1. Deslocamento Horizontal

O limite para o deslocamento horizontal no topo da estrutura provocado pela
acao do vento para combinagdo freqiliente ¢ H/1700, onde H ¢ a altura total do edificio,
em centimetros.

O deslocamento horizontal total do edificio, para o Caso 1 com acdo do vento
foi de 1,04 cm, que ¢ menor que o valor limite de H/1700, igual a 3,5 cm. J4, o
deslocamento maximo entre pavimentos foi de 0,11 cm que se apresenta menor do que
o valor limite de H/850, que ¢ igual a 0,35 cm, onde H ¢ a altura entre pavimentos do

edificio.
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5.2.2. Deslocamento Vertical

O deslocamento vertical maximo na laje para a combinagdo de carregamentos
em servico € de 1,7 cm, sendo o seu limite L/250 igual a 2,4 cm. J& o deslocamento
vertical maximo para cargas acidentais ¢ de 0,3cm, sendo o seu limite /350 igual a
1,7 cm.

O deslocamento vertical relativo maximo considerando apenas as cargas de
longa duragao ¢ de 0,81 cm. Para calcular a flecha de longa duracao em fungao do

tempo, multiplica-se a flecha imediata por «  descrito na expressdo do item

17.3.2.1.2 da NBR 6118:2003 [1]:

A
o = 5-43
Toa+s0p =)

onde:

A , .
p = ——  sera considerado o valorde » =)
bd

sendo:

p € ataxa geométrica da armadura longitudinal de compressao.

¢ éum coeficiente fungdo do tempo, que pode ser obtido diretamente na tabela

17.1 da NBR 6118:2003 [1].

Considerando que as escoras foram retiradas em 15 dias, temos que
$t,)=),54

AS =5 1=¢54,)= 2,00 = ),54 = ,46 (5-44)

Entdo, pela equagdo (5-33), tem-se o valor de « | :

Ag 1,46
o, = = = .46 (5-45)
To1+s0p 1+50%)

fo= 3 f) A )= 220m (5-46)

Entdo, a flecha diferida no tempo ¢ menor que o deslocamento limite L/250

igual a 2,4 cm.

46/68



6. DESCRICAO DAS ANALISES E RESULTADOS

6.1. Apresentagdo dos resultados do programa

6.1.1. Resultados da andlise sem a consideracdo do vento

Neste item sdo apresentados os resultados das combinagdes que ndo

contemplam o vento.

6.1.1.1.Diagrama de momentos em vigas e cintas

A seguir sdo apresentados os diagramas de momentos das vigas V7, em
diversos pavimentos, e da cinta C7 (Figuras 6-1 a 6-6). Esses valores sdo resultados da
combinacdo no estado limite Gltimo com peso proprio e sobrecarga, e no Caso 3 além

desses, também ha o recalque de apoio.

137,5
132,6
119,7

132,7

——Caso 1 132,0
— — Caso 2 119,
—— Caso 3

48,7 48,7

515 441NIT 5
18,1/\21’4
2,0

28,3 i}

404 o aa 308 407
415 e 303 31,9 -41,9
422 34,2 324 422

Figura 6-1 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V7 da Cobertura

2251
217,9
201,7

218,1

2171
201,

——Caso 1
— — Caso 2
——Caso 3

o

73,7 ey ' 62,2 733
62,2 61,6

-74,0 ’ -62,4 735

Figura 6-2 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V7 do 19° pavimento
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71,1
72,1
72,4

62,2
624
63,4

-61,7
-61,9
-62,1

-61,1
-62,4
-62,6

-72,5
-72,7
-72,9

Figura 6-3 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V7 do 10° pavimento

1746 Caso 1l .04 164,0
165,7 — — Caso 2 ' ’
1637 1636
' ——Caso 3 142
141,8 109 " ’
108,1| \1106 108,5 1115 9 1088 1097’
103,8 7 4107,9
108,3 107.8 ' 107,8
84,8 07,7 ’ 98,4 ’ 85,0
79,7 84,5
33,
70,3 624 033 000 73,0
'72'9 62,4 64,2 62,7 :73'0
_73;5 66,7 674 62,7 733
Figura 6-4 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V7 do 2° pavimento
182,6 ——Caso 1 181,1
161,5 — — Caso 2 160.1
160,1 ——Caso 3 1998
136,4 110 1114 136,
' 1841 V107 109,8 /12,7 ] ]19%9 109,8'3115,3
1085/ 1048 ’
90,3 07,5 103,6 , 982 107,7 M\ 906
84,0 ’ 90,3
-62,5 -63,6 -60,4
70,0 62,7 64,6 62,8 23
72,4 724
731 67,3 683 63,0 728

Figura 6-5 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V7 do 1° pavimento
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—2Caso 1

1513 — — Caso 2 1474
, 47,
——Caso 3
103,3 103,7
101,1 14 95,7 103,1
. 80,3323 ;3 ,92 80.4 83,8 146 83,
75,3 f\78.3 ~/\6.5 824/\\73 g
80,4
/a 5
/4 12,
4
g -394
50,3 43,7 44,2 ’ -
549 -44,0 -45,4 43,7 552'19
) 52,8 51,8 -44,0 -55,
55,4 55,1

Figura 6-6 — Diagramas de Momentos (kNm) — Cinta C7
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6.1.1.2. Reagoes de Apoio

A Figura 6-7 apresenta os valores das reagdes de apoio para os trés casos.
Esses valores sdo resultados da combinacao no estado limite ultimo com peso proprio,

sobrecarga, e, no Caso 3, além desses, também ha o recalque de apoio.

| P2 P3 P4 P5 P
£.077.8 I] &.008,8 [I B.277.8 D &.264,7 D £.079,3 [I 4,060,8
4.365,8 6.196,0 £.434,5 6.417,8 6.165,4 4.334,8
4.358,7 6.187.1 6.428,5 £.410,6 6.156,8 4.325,9

P7 PB P9 P10 P11 P12
E.504,0 B.147.3 B.417,7 B.340.5 8.036,1 £.393,2
5.480,0 [l 7.791,1 D 8.096,6 D 8.040,0 [I 7.600,4 [I 5.370,1
5.481,2 7.7871 8.111,8 8.047 4 7.689,4 5.367,2

P13 P14 P1 P16 FPi F1
4,750,2 7.239,2 7.048,5 7.008,3 7.161,3 4,692.5
5.019,8 D 7.250 4 D 7.094.3 G 7.053.0 [I 7.1 [I 4965 4
5.028,2 7.288.3 71614 7.088,1 7.188,2 45638

P19 P20 P21 p22 p23 P2
5.295,6 I] 7.801,2 I] 7.082,0 D 7.043.8 I] 7.880,0 I] 5.287,6
5.368,8 7.648 4 7.134,5 7.103,8 7.627.89 5.351,4
5.385,4 7.754,3 7.527,3 7.199,1 7.627,7 5.357.9

P25 P26 P27 P28 P29 P30
5575,1 B.246,0 B435,4 B.364,6 B.238.8 58757
5.558.0 I] 7.805,3 I] B.1271 D 8.078,7 D 7.883,1 D 5.551,8
5.583.4 8.171.,2 S5.996,1 8.345.3 T7.915,4 5.557.8

31 P32 P33 P34 P35 P36
4,079,4 D B.102,1 [] 6.267.6 ﬂ 6.257.5 [| 6.098,7 D 4,078,0
43921 62218 &.440,8 6.429.5 52187 4.388,0
4.423,5 6.556,9 6.900,3 6.561,8 6.244,3 4.398 6

Figura 6-7 — Reacdes de Apoio sem vento
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6.1.1.3. Deformadas

As figuras 6-8, 6-9 e 6-10 representam um corte longitudinal passando pela
viga V7, nos trés casos estudados na combinagdo frequente de servigo com peso

proprio e sobrecarga e, no Caso 3, além desses, também ha o recalque de apoio.

Figura 6-8 — Deformadas — Corte Longitudinal passando
pela Viga V7 — Caso 1 — Sem o vento

Figura 6-9 — Deformadas — Corte Longitudinal passando
pela Viga V7 — Caso 2 — Sem o vento
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/ b&l\ ] tht J1)]]]

Figura 6-10 — Deformadas — Corte Longitudinal passando
pela Viga V7 — Caso 3 — Sem o vento



Nas figuras 6-11 a 6-16 sdo apresentadas as deformadas das vigas V7, em
diversos pavimentos, e da cinta C7. Todos esses valores sdo resultados da combinacao
frequente de servigo com peso proprio e sobrecarga e, no Caso 3, além desses, também

ha o recalque de apoio.

Caso 1

— — Caso 2

-15,4 15,4 -15,4

Figura 6-11 — Deformadas em mm— Viga V7 da Cobertura

Caso 1
— — Caso 2

15,9 -16,0 -15,9
19,0 -19
-19,2\\ 9.0
NS
N 23,1
\\\ _— ~=24£ 24,7
237 252 ~~ _ - >~ - -

Figura 6-12 — Deformadas em mm — Viga V7 do 19° pavimento
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Caso 1

— — Caso 2

-10,9 24 124 12,3

Figura 6-13 — Deformadas em mm — Viga V7 do 10° pavimento

Caso 1
— — Caso 2
Caso 3

-2,8 -2.9 -2,9 -2,8 >

Figura 6-14 — Deformadas em mm — Viga V7 do 2° pavimento
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Caso 1
— — Caso 2
Caso 3

21,0 -1,4 1,5 1,5 -1,4 -

Figura 6-15 — Deformadas em mm — Viga V7 do 1° pavimento
Caso 1
— — Caso?2
Caso 3
0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
1,2 0.9 -0,9 -0.9 1,2

Figura 6-16 — Deformadas em mm — Cinta C7
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6.1.2. Resultados da andlise com a consideracdo do vento

Neste item sdo apresentados os resultados das combinagdes que contemplam o

vento.

6.1.2.1.Diagrama de momentos em vigas e cintas

A seguir sdo apresentados os diagramas de momentos das vigas V12 e cinta

C12 (Figuras 6-17 a 6-22). Esses valores sdo resultados da combinagdo no estado

limite Gltimo com peso proprio, sobrecarga, vento em y e no Caso 3 além desses,

também ha o recalque de apoio.

——Caso 1
— — Caso 2
—— Caso 3
130,3
1384 1208
1232
104,1
101,2
10,4
12,1
3.1 /oo
A4 T
L— 23,0
17,2 20 Jx/
28,0 .
285 298 -38,1
087 40,3
40,6
Figura 6-17 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V12 da Cobertura
—2Caso 1
206,9 — — Caso 2
72,8 195,8 173,1
Caso 3 1725
159,1 165,5
156,0
64,9
62,6
o
2N
304, -0, ,9
28 54— 6.2
4 236 64
/ |
439 — 258 53,2 49,2
50,8 610 e 535 -503
640 535 005

Figura 6-18 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V12 do 19° pavimento
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——Caso 1
2655 — — Caso 2
——Caso 3 2145
2081 213,
2004 5044
124,4
11,2 124,3
1223
04,3 :
80,5 '
&3 88,6
8,1
65,5 \
10,3
" 652
14 .50’3/ \_/ 409 k‘/
' -56,0 50,2
604 628 743 005
Figura 6-19 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V12 do 10° pavimento
—Caso 1
— — Caso 2
337.8 ——Caso 3
2154
219,1 181,1 2149
204,3 175,1 197,6
152,8 1357 174,0
y 41232
1159
32,
127 |
N T
1, 42 \/ 41,3 b/
.75,4/ 56,6
-83,4 56,9
-99,2
Figura 6-20 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V12 do 2° pavimento
—Caso 1
— — Caso 2
3429 ——Caso 3
2056
2104 182,1 2058
1938 1750 '
/ 1315 174,0 186,
119,8
p 112,2
R
.31,1 y
-47,7
188 -48,0
-04,8

Figura 6-21 — Diagramas de Momentos (kNm) — Viga V12 do 1° pavimento
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151,8

2841

148,5

41313

——2Caso 1
— — Caso 2
—— Caso 3

142,9
137,7
130,9

130,7
121,8
1211

9,4
> ~ 20,8 V -27,6
- = 22,0 44,5
-24,6 ! 311 _44:9

Figura 6-22 — Diagramas de Momentos (kNm) — Cinta C12
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6.1.2.2. Reagoes de Apoio

A Figura 6-23 apresenta os valores das reacdes de apoio para os trés casos.
Esses valores sdo resultados da combinacao no estado limite ultimo com peso proprio,

sobrecarga, vento em y e no Caso 3 além desses, também ha o recalque de apoio.

P1 P3 P4 PS P6
[l 42672 [] 83180 D 8.305.0 [] 61352 [I 42801
4,498,3 6.401,8 6.384,8 6.162,8 4,467,3
4,487,2 6.5394,5 6.376,3 6.152.4 4.456,5
P7 P P10 P11 P12
|:| 5.147.5 |:| 7.707,3 D 7.630,2 |:| 7.342,3 |:| 5.036,7
5, 166,3 7.481,1 7.434,5 7.130,3 5.076,1
5.167,3 7.5008,7 74435 7.130,3 5.072.6
P13 P14 P 16 P17 P1
|:| 44437 £.570,8 D 6.351,5 D B.311.6 D £.402,0 |:| 4388 0
4,687,3 6.624,5 6.432,9 6.397,5 6.556,2 4.630.9
4.697,6 6,658,8 65147 6.434,3 f.564,9 4.631,4
19 P20 P21 P22 P23 P24
[I 4.945.2 7.184.9 D B.440,3 D 6.402.1 D 71377 [l 49372
4.4971,9 69583 64703 B.439.4 BE.954. 8 4.954 6
49922 7.084 4 69493 8.555,8 B.852,8 4.957,5
P25 P26 P27 F28 P29 P30
D E 1019 7.426,1 [] 7.802,5 [] 7.510,7 [] 74191 [l . 100,5
5.026,1 7.075,.3 7.26%9,4 7.221,9 7.063,4 5.018,9
5.055,8 7.599 4 4.670,7 7.545 8 7.080,2 5026.0
&1 P32 P33 34 a5 P36
|:| 3.349,9 |:| 51171 |:| 5,265 4 D 5.255,4 |:| 51138 [l 3.349,5
X EGR.4 5.2%54.2 5.448.5 s 4372 5.248.1 16643
3.708,7 54100 f.008,5 5.598.6 E.283,0 36785

Figura 6-23 — Reagdes de Apoio com vento

59/68



6.1.2.3. Deformadas

As figuras 6-24, 6-25 ¢ 6-26 representam um corte transversal passando pela
viga V12, nos trés casos estudados na combinagdo frequente de servigo com peso

proprio, sobrecarga, vento em y, e no Caso 3 além desses, também ha o recalque de

apoio.

Figura 6-24 — Deformadas — Corte Transversal passando

pela Viga V12 — Caso 1 — Com o vento

Figura 6-25 — Deformadas — Corte Transversal passando

pela Viga V12 — Caso 2 — Com o vento
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Figura 6-26 — Deformadas — Corte Transversal passando
pela Viga V12 — Caso 3 — Com o vento



Nas figuras 6-27 a 6-32 s3o apresentadas as deformadas das vigas V12, em
diversos pavimentos, e da cinta Cl2. Todos esses valores sdo resultados da
combinagdo frequente de servigo com peso proprio, sobrecarga, vento em y, € no Caso

3 além desses, também ha o recalque de apoio.

Caso 1

— — Caso 2
Caso 3

-11,8

14 12,7 12,6
o~ s~ g —

-21,3

-28,3

Figura 6-27 — Deformadas em mm-— Viga V12 da Cobertura

Caso 1
— — Caso 2
Caso 3

118

114 -12,7 12,6
\ -14,5 / -12,8 \ _14&_/

Figura 6-28 — Deformadas em mm — Viga V12 do 19° pavimento
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Caso 1

— — Caso 2
Caso 3
8,5 9,4 9.4 -8,9
11,0 5% 10—
-10,5 113 111 -10,9
175 -18,3
~~ 19,1 19,2 -18,9 -18.2
\ — — — — — — — —r

125,6

Figura 6-29 — Deformadas em mm — Viga V12 do 10° pavimento

Caso 1
— — Caso 2
Caso 3

120,6

Figura 6-30 — Deformadas em mm — Viga V12 do 2° pavimento
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-20,7

Caso 1

— — Caso 2
Caso 3
oy 45 13 1,2 15 -1,1
_1,4 W_
-2,0 2,2 -2,2 -2,0
-10,0 -10,5]

-12,2 -11.9

Figura 6-31 — Deformadas em mm — Viga V12 do 1° pavimento

0 0,0
-0,6 -0,4
-8,9
~~—_ _ _ _|101
1o -10,1 — 10,4

0,0

—

Caso 1
— — Caso 2
Caso 3
0,0 0,0 0,0
0,5 -0,4 -0,5
-9,3
-95 110,1 93

— —
—_— —— —

: 103 102 :
-10,6 -10,4 -10,4

Figura 6-32 — Deformadas em mm — Cinta C12
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6.2. Andlise dos resultados

Comparando os diagramas de momentos mostrados nas figuras 6-1 a 6-6 ¢ 6-17 a 6-22
dos trés casos, dos diversos pavimentos da edificacdo em estudo, nota-se que nos pavimentos
inferiores a diferenca entre os valores foram maiores do que nos ultimos andares.

Observando os diagramas de momentos, nota-se que ao comparar o Caso 1 (apoios
indeslocaveis) com o Caso 2 (apoio elastico), houve uma reducdo dos momentos nos apoios
centrais. Apesar das diferengas entre os Casos 1 e 2, nos apoios internos apresentaram uma
discrepancia pequena. Por outro lado, nos apoios extremos houve um aumento significativo
nos valores obtidos para os momentos negativos no Caso 2 em relag¢do ao Caso 1.

No caso 3, foram considerados todos os apoios elasticos como no caso 2, exceto no
apoio P27, onde foi aplicado um deslocamento prescrito de 2 cm. Comparando os valores dos
diagramas de momentos do Caso 1 com os do Caso 3, para os pilares vizinhos ao P27, nota-
se que houve uma variagdo brusca do momento negativo no apoio, indicando que estes pilares
estardo sujeitos a um momento bem maior do que o considerado no Caso 1.

Analisando as reagdes de apoio, percebe-se que no Caso 2 houve um aumento nos
esfor¢os dos pilares de bordo. Em compensac¢ao houve uma redugdo das reagdes dos pilares
internos. No Caso 3, nos pilares vizinhos ao P27, onde foi aplicado o recalque de apoio,
observa-se um aumento nos esforgos.

Avaliando as deformadas dos Casos 1 e 2, pode-se observar que no segundo caso o
deslocamento absoluto ¢ muito maior, porém ao analisarmos os recalques diferenciais , os
valores apresentam-se bem proximos.

Apos a andlise dos resultados dos trés casos, observa-se que a desconsideragdo da
deformacao da fundagdo pode conduzir a resultados falhos, ndo compativeis com a realidade,
podendo originar danos na estrutura, tais como trincas, rachaduras, ou até mesmo o colapso da

estrutura.
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7. CONCLUSAO

Este estudo procurou apresentar as possiveis consequéncias da nao consideragdo do
recalque das fundagdes, que podem levar a resultados ndo realistas em projetos estruturais.
Infelizmente na grande maioria dos casos, ndo hd uma integracdo entre os trabalhos dos
engenheiros estruturais e geotécnicos. Dessa maneira, muitas estruturas dimensionadas podem
ter a sua durabilidade comprometida pela falta de consideracao do recalque de apoios.

Foi objetivo desse trabalho comparar os esforgos e deslocamentos em um edificio em
concreto armado sobre fundacdes diretas quando analisadas considerando ou ndo a
deformabilidade do solo. Para que fosse possivel essa analise, foram elaborados trés tipos de
modelos numéricos da mesma estrutura, apenas modificando as condigdes de apoio.

A comparacdo dos resultados obtidos a partir das andlises apresentou uma
redistribuicdo dos esforcos nas vigas e cintas e, também, nas rea¢des de apoio. Como regra
geral, verificou-se que os pilares, que tendem a sofrer maiores recalques, cedem parte de suas
cargas para pilares vizinhos. Porém, as diferencas das reagdes ndo foram significativas, as
maiores diferengas apresentaram-se nos pilares de canto e nao ultrapassam 10%.

Por outro lado, ao analisar vigas e cintas observou-se uma mudanca significativa nos
momentos, em torno de 20%. Tais valores que ndo podem ser desconsiderados, ao serem
relegados podem levar a problemas estruturais, como rachaduras ou até mesmo o colapso da
mesma.

Em relagdo aos deslocamentos verticais, verificou-se que nos Casos 2 e 3 todos esses
aumentaram, como seria esperado, inclusive no topo da estrutura. Porém, os deslocamentos
sofreram praticamente apenas uma translagdo. Entdo analisando os valores do recalque
diferencial nos trés casos, nota-se que ndo houve grandes mudancas. Quanto ao recalque
diferencial, que ¢ danoso a superestrutura, podemos dizer que os deslocamentos ndo foram tao
prejudiciais ao dimensionamento da estrutura.

Nos pilares de bordos, onde as tensdes sdo muito diferentes dos internos, houve um
aumento nos momentos dos apoios de bordo. Como trabalho futuro ¢ importante reavaliar as
dimensdes dos pilares, considerando se¢des menores para os menos solicitados. Desta forma,
uniformiza-se as tensdes nos pilares, assim reduzindo as distor¢des nos momentos.

O presente trabalho apresenta uma maneira simples de considerar o recalque das
fundacdes. A aplicagdo deste método pode ser feita mediante a utilizacdo de programas de

analise estrutural que possibilitem a introducao de apoio elastico e recalque de apoio.
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Desta maneira, através de todas as comparagdes realizadas neste estudo, conclui-se
que a considera¢do do deformabilidade das fundagdes tem importancia na analise estrutural
em edificios sobre fundagdes diretas. Portanto, o engenheiro de estruturas, ao fazer modelo de
uma estrutura, deveria interagir com engenheiros geotécnicos para considerar na modelagem a
deformacao da fundagao, afinal, atualmente, essa considera¢dao nao ¢ dificil de ser realizada,

pois existem programas de andlise estrutural que podem ser facilmente utilizados na pratica.
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