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REsSumMO

RESUMO

GUIMARAES, R. M. Analise dos efeitos da interacdo solo-estrutura em edificios
estruturados em aco. 2018. 182f Dissertacdo (Mestrado em Constru¢cdo Civil) -
Universidade Federal de S&o Carlos, Sao Carlos, 2018.

Este trabalho apresenta um estudo comparativo entre diferentes edificios estruturados em aco
sobre fundacao superficial em sapatas e fundacdo profunda em estacas com a finalidade de
identificar os efeitos que a consideracao da interacdo solo-estrutura (ISE) provoca na andlise
estrutural. A consideracdo da ISE é um refinamento da andlise estrutural, viabilizada
atualmente através da evolugdo da informatica e onde é levado em consideracdo a
deformabilidade do solo no modelo estrutural. Na literatura séo encontrados diversos estudos
sobre os efeitos da ISE na andlise estrutural relativa a estruturas de concreto armado, porém
para estruturas metélicas ha a necessidade de aprofundamento dos estudos. Neste trabalho
foram projetados 5 edificios de multiplos pavimentos estruturados em aco em suas
respectivas fundagdes rasas e profundas, onde foram variados o nimero de pavimentos (4,
8, 12, 16 e 20 pavimentos) e consequentemente 0s tipos de contraventamentos. Inicialmente
as estruturas foram analisadas considerando o apoio indeslocavel, em seguida foram
analisadas considerando a deformabilidade do solo e os resultados obtidos foram comparados
entre si. Para a consideragdo da ISE foi utilizada a Hipotese de Winkler com a finalidade de
modelagem simplificada do solo, através dos coeficientes de reagfes verticais e horizontais.
Foi desenvolvida uma ferramenta computacional com a finalidade de agilizar o processo de
obtencé&o dos coeficientes de reagcdo. Foram analisados os resultados de compressao axial e
momentos fletores na base dos pilares, coeficientes de estabilidade global B,, deslocamentos
laterais e recalques. Os resultados mostraram que os esforcos de compressdo axial,
recalques e momentos fletores sofreram variacdes pouco significativas, possivelmente devido
a leveza das estruturas metdlicas, ja os deslocamentos laterais sofreram grandes alteracdes,
possivelmente devido a retirada da restricdo a rotacéo do apoio e consideracao da rigidez de
rotacdo real da ligacéo pilar-sapata. Os coeficientes de estabilidade global também sofreram
variacOes significativas onde, inclusive, houve alteracbes da classificagcdo da estrutura
metdlica de pequena para média deslocabilidade, o que implicaria em diferentes

consideracdes na andlise estrutural.

Palavras-chave: Interacao solo-estrutura, estruturas metalicas, fundacoes.



ABSTRACT

ABSTRACT

GUIMARAES, R. M. Analisys of the effects of soil-structure interaction on steel
buildings. 2018. 182f. Dissertation (Master Degree) - Universidade Federal de Sdo Carlos,
S&o Carlos, 2018.

The present work presents a comparative study between different steel structures on shallow
foundations (single footing) and deep foundation (piles) with the purpose of identify the effects
of the consideration of the soil-structure interaction (SSI) on the structural analysis. The SSI
consideration is a refinement of the structural analysis, currently allowed through the evolution
of the computer science and where the deformability of the soil in the structural model is taken
into account. In the literature are found several studies on the effects of SSI in the structural
analysis regarding the structures of reinforced concrete, however for steel structures there is
a need to deepen the studies. In this work 5 steel structures and their respective shallow and
deep foundations were designed, where the number of floors was varied (4, 8, 12, 16 and 20
floors), and consequently the types of bracing. Initially the structures were analyzed
considering the rigid support, then they were analyzed considering the deformability of the soll
and the obtained results were compared to each other. For the SSI consideration, the Winkler
Hypothesis was used, through the coefficients of reactions (vertical and horizontals). An
application was developed in order to streamline the process of obtaining coefficients. Were
analyzed the results of support reactions and bending moments at the base of the columns,
global stability coefficients B2, lateral displacements and soil displacement. The results show
that the axial compression forces, bending moments and soil displacements were not
significant, possibly due to the lightness of the steel structures, since the lateral displacements
show major changes due to the withdrawal of the rotation restriction of the support and
consideration of the real rotation stiffness of the column-footing connection, the coefficients of
global stability also suffered significant variations, where there were changes in the
classification of the steel structure from small to medium displacement, which would imply
different considerations in the structural analysis. The work carried out intends to initiate the
studies of the SSI consideration in the analysis of the steel structures, thus improving the

degree of refinement of the structural analysis.

Key-words: soil-structure interaction, steel structures, foundations
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. INTRODUCAO

Atualmente na pratica dos projetos de estruturas em escritérios de engenharia no
Brasil, a superestrutura € dimensionada por um engenheiro estrutural e suas rea¢des de apoio
sao repassados a outro engenheiro independente e especializado em fundagbes para que
esta seja dimensionada. Durante a etapa de projeto da superestrutura, o solo é considerado
como um elemento indeformavel, ou seja, infinitamente rigido, permanecendo assim apos a
aplicacdo dos carregamentos. O engenheiro responsavel pela fundacédo, de posse das
reacOes de apoio da superestrutura e dos ensaios de solo apropriados, determina o tipo de
fundacéo, suas dimensfes e cotas de assentamento (definidos em fung¢éo do tipo de solo e
dos recalques admissiveis). A fundacdo é dimensionada de modo que os deslocamentos e
esfor¢cos estejam dentro dos niveis admissiveis, porém, a redistribuicdo de esforgos na
superestrutura devido aos recalques da fundagé@o néo é levada em consideragdo durante a
etapa de projeto podendo, assim, gerar patologias e comportamento estrutural ndo previstos.

O conhecimento da interacdo solo-estrutura (ISE) leva & uma modelagem mais
realista, podendo-se prever melhor o comportamento fisico da estrutura. Um dos principais
efeitos provocados pela interagdo solo-estrutura é a redistribuicdo de esfor¢os na estrutura,
principalmente nos pilares, onde ha a possibilidade de incremento dos efeitos globais de
segunda ordem, de deslocamentos laterais e de esforcos de compressdo. O estudo da
interagdo solo-estrutura exige do engenheiro um conhecimento mais abrangente dos diversos
tipos de materiais que comp8em o0 sistema, assim como conhecimentos nas areas de
fundacdes, solos e estruturas.

Ndo é rara a ocorréncia de grandes deformacdes em estruturas devido a nao
consideracdo da deformabilidade do solo, por exemplo nas edificagcbes em Santos — SP,
aonde houve ruptura por esmagamento dos pilares periféricos devido a redistribuicdo de
esfor¢cos e aonde ndo foi levado em conta os efeitos do adensamento do solo argiloso na
superestrutura, conforme mostra Gusmao (1990). Neste aspecto, Colares (2006) também
aponta outras patologias originadas da falta de consideracdo da interacdo solo-estrutura,
como por exemplo a Torre de Pisa na Itélia cuja estrutura tem um peso de 14.500 t, altura de
58 m e conta com fundagfes rasas cujos recalques diferenciais sdo de 1,8 m e desaprumo da
ordem de 10% da altura (atualmente foram tomadas providéncias para a estabilizacdo da
estrutura). Outros exemplos apontados por Colares (2006) sdo o Edificio Copam em S&o

Paulo que necessitou de obras de reforgo devido aos recalques excessivos, a Companhia



Paulista de Seguros que, apds a sua construcao, teve o solo da parte lateral removido pelo
vizinho e necessitou de congelamento do solo restante para o trabalho de reaprumo do edificio
com macacos hidraulicos, além das cidades de Santos e Cidade do México, cujos terrenos
apresentam grandes dificuldades para a execucdo das fundacdes devido a formacéo
geoldgica destes locais, que apresentam solos moles deformaveis.

Nos modelos atuais, a estrutura transmite os seus esfor¢os para o solo e o solo se
deforma gerando deslocamentos (recalques). Estes deslocamentos impactam na estrutura
gerando novos esfor¢os sendo, portanto, um processo iterativo, onde o processo é repetido
até a convergéncia e estabilizacdo dos esforcos e deslocamentos. A consideracdo da
deformabilidade do solo na andlise da estrutura € denominada de interagéo solo-estrutura.

Atualmente o estudo da interacdo solo-estrutura tem avancado consideravelmente. A
sua consideracao na analise estrutural tornou-se viavel com o surgimento de computadores
mais potentes permitindo, assim, analises mais avancadas. O surgimento de potentes
computadores tornou possivel a adogédo de ferramentas matematicas que antes nao eram
possiveis de serem implementadas, como por exemplo, a utilizacdo de métodos numéricos
como o Método dos Elementos Finitos e o Método dos Elementos de Contorno. Uma das
consequéncias destes avangos € o incremento na complexidade arquitetonica das edificacdes
e refinamento nas modelagens matematicas adotadas por softwares comerciais. Dentre os
avancos percebidos nos modelos matematicos esta a consideragdo dos efeitos da Interagéo
Solo-Estrutura, notadamente em estruturas de concreto armado.

Em relacdo as estruturas metdlicas, os efeitos da interacdo solo-estrutura ainda nao
sdo completamente elucidados. Pode-se, de inicio, afirmar que as estruturas metalicas sao
mais sensiveis ao aumento da intensidade do esforco de compressdo do que as estruturas
de concreto armado, devido a possibilidade de flambagem das chapas metalicas. As
estruturas metdlicas, diferentemente das estruturas de concreto armado, possuem peso
préprio menor (sdo, portanto, estruturas mais esbeltas), consequentemente exigindo
fundagbes menos robustas. Além disso as estruturas metalicas possuem sistema de
contraventamento diferente das estruturas de concreto armado, sendo estes
contraventamentos geralmente compostos por tirantes em perfis de secdo circular ou
cantoneiras. Outra diferente é em relacdo a rigidez das ligacbes, onde nas estruturas
metdlicas a tipologia de ligacdo (articulacdo ou engastamento) € mais bem do que nas

estruturas de concreto armado.



1.1 OBJETIVO

Este trabalho tem como objetivo avaliar os efeitos da interagdo solo-estrutura em
edificios estruturados em aco considerando fundagdes rasas e profundas para dois tipos
diferentes de solo (um tipo de solo para cada fundacéo) e 5 tipos de edificacdes.

Tem como objetivo secundario o desenvolvimento de uma ferramenta computacional
que facilite a determinagédo dos coeficientes de reacdo vertical e horizontal do solo para
fundacdes rasas e profundas.

1.2 JUSTIFICATIVA

A interacao solo-estrutura pode ser considerada como um refinamento no processo de
andlise das estruturas, levando a esfor¢cos e deslocamentos mais proximos da realidade,
podendo assim, sob determinadas condi¢des, serem viabilizadas fundacdes e estruturas mais
econdmicas nas quais ndo seriam possiveis em uma andlise convencional. Atualmente o
avanco da informética ja permite a analise das estruturas considerando o efeito da interacao
solo-estrutura, portanto torna-se evidente a necessidade do estudo do tema, pois a
consideracdo dos efeitos da ISE leva a um rearranjo de esfor¢cos nas estruturas. Para as
estruturas em concreto armado pode-se encontrar na literatura diversos estudos realizados
sobre o assunto, como os estudos feitos por Antoniazzi (2011), Mendonga (2012), Vitoreti
(2003), lwamoto (2000), entre outros, inclusive pode-se encontrar softwares comerciais que
levam em conta este aspecto, porém para as estruturas metalicas os estudos do tema séo
escassos, justificando este trabalho. As estruturas metalicas diferem das de concreto armado
nas questbes de peso da estrutura, tipologia de contraventamento, flambagem dos perfis

metalicos e tipos de ligacéo entre perfis.

1.3 METODOLOGIA

Inicialmente seré feita uma revisao bibliografica onde serdo levantados os principais
conceitos e estudos sobre a interacdo solo-estrutura com a finalidade de obtenc¢éo do estado
da arte do assunto, com relacao a estruturas de concreto armado e estruturas metalicas. Apés
a revisao bibliografica serdo modelados 5 tipos diferentes de estruturas metélicas, todas com
as mesmas plantas, mas com sistemas de contraventamento e numero de pavimentos
diferentes. Estas estruturas terdo 4, 8, 12, 16 e 20 pavimentos e, para cada uma, serdo
variados os tipos de apoio da estrutura (rigido, flexivel com fundacgéo profunda e flexivel com
fundacéo rasa). As estruturas serdo modeladas no software SAP2000. Os apoios flexiveis

(fundacgbes profundas e rasas) serdo modelados utilizando a Hip6tese de Winkler, que



consiste na utilizacdo de Coeficientes de Reacao Verticais (CRV) e Coeficientes de Reacao
Horizontais (CRH) que simulam a flexibilidade do solo através da aplicacdo de “molas”. Para
agilizar o processo de obtencdo dos coeficientes foi desenvolvido neste trabalho uma
ferramenta computacional que determinara o recalque total de estacas e sapatas e tera como
saida os CRV e CRH. Os coeficientes obtidos através da aplicacdo serdo utilizados no
software SAP2000, nos apoios das estruturas, para simulacéo da flexibilidade do solo.

As estruturas serdo analisadas inicialmente considerando apoios rigidos (solo
indeformavel) e em seguida considerando apoios flexibilizados, de forma a levar em conta os
efeitos da interagdo solo-estrutura. Os efeitos da interagéo solo-estrutura serdo analisados
através da comparacao entre os resultados das rea¢des no apoio, momentos fletores na base
dos pilares, coeficientes de estabilidade global (B;) e deslocamentos laterais obtidos.

1.4 DESCRICAO DOS CAPITULOS

O trabalho desenvolvido esta organizado em capitulos. O trabalhado é divido em cinco

capitulos.

O capitulo 2 apresenta a revisdo bibliogréafica sobre a interacdo solo-estrutura, onde
foram analisados os principais estudos sobre o tema da ISE no Brasil e internacionalmente,
tanto para estruturas de aco quanto de concreto. O capitulo apresenta também os principais

fatores que influenciam na ISE e os métodos mais comuns de consideragéo dos seus efeitos.

O capitulo 3 apresenta o projeto estrutural da estrutura modelo a ser utilizada como
exemplo dos procedimentos de dimensionamento adotados para as estruturas analisadas. Os
mesmos procedimentos apresentados neste capitulo foram utilizadas para as demais

estruturas analisadas.

O capitulo 4 apresenta o projeto geotécnico da estrutura modelo. Os mesmos
procedimentos apresentados neste capitulo foram utilizadas para as demais estruturas

analisadas.

O capitulo 5 apresenta os procedimentos e o método utilizado para a andlise da
interagcdo solo-estrutura. Apresenta também o aplicativo desenvolvido neste trabalho que teve

a finalidade de agilizar o processo de obtenc&o dos coeficientes de reagao.

O capitulo 6 apresenta a andlise e discussdo dos resultados, onde foram feitas
comparagdes entre as estruturas apoiadas em base rigida e as estruturas apoiadas em base

flexivel com fundacdes rasas e profundas.
O capitulo 7 apresenta as conclusdes.

O capitulo 8 apresenta a bibliografia consultada durante a elaboracao deste trabalho.



O Anexo A apresenta as planilhas de dimensionamento de estruturas metélicas

elaboradas em Smath Studio.

O Anexo B apresenta os procedimentos detalhados de dimensionamento da estrutura

modelo.

O Anexo C apresenta os procedimentos detalhados de dimensionamento geométrico

das fundacoes.
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2 . REVISAO BIBLIOGRAFICA

O estudo do tema “interagdo solo-estrutura” € amplo e abrange outros quatro temas:
fundacdes, solos, superestruturas e métodos especificos de analise da ISE. Foi feita uma
ampla revisao bibliografica de modo a entender o estado da arte dos estudos relacionados a
ISE dentro das diversas areas a ela relacionadas.

Em relagédo ao estudo da interacéo solo-estrutura em estruturas de concreto armado,
Iwamoto (2000) estudou numericamente o efeito da interagéo solo-estrutura na estabilidade
global de edificios utilizando edificacdo de multiplos andares com fundagbes profundas em
estacas. Para o desenvolvimento o autor utilizou o método matricial proposto por Poulos
(1975) e considerou no modelo tridimensional as contribuicbes da rigidez a flexdo das lajes,
excentricidades das vigas em relagéo aos pilares e hipoteses de diafragmas rigidos das lajes.
Como resultados o autor confirmou que a interagéo solo-estrutura provoca redistribuicdo dos
esfor¢os nos elementos estruturais, nas reagfes e no comportamento dos recalques devido a
deslocabilidade dos apoios e, ainda, confirmou também que a rigidez da estrutura contribui
para diminuicdo dos recalques diferenciais e distor¢des angulares. Nesta mesma linha,
Antoniazzi (2011) apresenta os efeitos da interagdo solo-estrutura em projetos estruturais de
edificios de concreto armado sobre fundag6es superficiais do tipo sapatas, onde foi utilizado
um software denominado ESPACIAL_ISE no qual foi desenvolvido em linguagem Fortran por
Alva (2010) especificamente para a consideragéo da ISE em estruturas espaciais de concreto
armado. Como método numérico a autora utilizou as equacdes de Mindlin (1936), que por sua
vez sao baseadas na Teoria da Elasticidade, para o calculo dos recalques em conjunto com
o procedimento de Steinbrenner (1934) para a consideracdo da composi¢ao do solo. Assim
como lwamoto (2000), a autora conclui, apés realizar diversas modelagens como exemplos,
que a ISE provoca redistribuicdo dos esforcos ao longo da estrutura, sendo os primeiros
pavimentos os mais afetados e que modelos mais simplificados como os baseados na
Hipo6tese de Winkler conduzem a resultados satisfatérios.

Buragohain e outros (1977) fez a andlise da ISE considerando uma edificacdo em
concreto armado de 3 pavimentos e chegou aos mesmos resultados de redistribuicdo de
esforcos e uniformizacdo dos recalques de outros autores. Holanda Jr (1998) apresenta um
estudo sobre a interacdo solo-estrutura para edificios sobre fundacdes rasas do tipo sapata
com a finalidade de avaliar a importancia do efeito neste tipo de estrutura, utilizando para isso

duas edificacdes reais, sendo uma com 21 pavimentos e outra com 13 pavimentos. O autor
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aponta a importancia da utilizacdo de uma camada indeslocavel no interior do maci¢o do solo
para que a andlise seja correta e chega as mesmas conclusbes que os outros autores ja
mencionados sobre a redistribuicdo de esforcos e recalques, além de casos de inversao de
esforcos. Chamecki (1956) também utiliza em seu trabalho um processo iterativo, onde
apresenta uma melhoria dos estudos realizados por Meyerhof (1953). JA Meyerhof (1953),
por sua vez, apresenta uma analogia através da utilizacdo de viga de rigidez a flexdo
equivalente para a consideracdo das a¢des da superestrutura no solo. O processo iterativo
apresentado por Chamecki (1956) desconsidera as simplificacdes feitas por Meyerhof (1953),
ou seja, foi considerado o solo como apoio rigido e foram determinados os recalques e 0s
coeficientes de reacdes verticais para a simulagdo da deformabilidade do solo, fazendo-se
entdo iteracbes até a convergéncia dos resultados. De maneira semelhante a Chamecik
(1956), Aoki (1987) em seu estudo propde a consideragdo da ISE através de um processo
iterativo, porém levando-se em conta a interacdo do grupo de estacas com o macic¢o do solo,
bloco de coroamento e superestrutura, até que seja atingida a convergéncia dos resultados.
Diversos autores fizeram uso de Métodos Numéricos para analisar os efeitos da ISE.
Filho (1999) utilizou o Método dos Elementos Finitos (MEF) em seu trabalho, no qual fez um
estudo da andlise da interacdo solo-estaca via combinacdo do MEF utilizado para o
dimensionamento das estacas com o Método dos Elementos de Contorno (MEC) utilizado
para a modelagem do solo, sendo feito um acoplamento final entre os dois métodos. Almeida
(2003) fez um estudo da Andlise da ISE em solo ndo homogéneo via acoplamento do MEF
com o MEC, onde a superestrutura e as fundagfes foram modeladas e acopladas. O autor
utilizou o MEF para a modelagem da estrutura e o MEC para a modelagem do solo, sendo o
objetivo do trabalho a analise do complexo sistema que envolve o acoplamento entre 0 macico
de solos/subestrutura/infraestrutura/superestrutura. Como conclusdes, Almeida (2003) afirma
gue a analise deste problema de engenharia deve ser feita através de Métodos Numeéricos,
sendo o MEC o método ideal para a modelagem do macico de solo e o MEF o método ideal
para a modelagem da infra e superestrutura. Também fazendo uso do MEF, Vitoreti (2003)
estudou a analise da interacao solo-estrutura em fundacdes de concreto armado, onde o autor
desenvolve uma ferramenta computacional prépria para o desenvolvimento da pesquisa,
baseado na linguagem de programacdo MATLAB. Esta ferramenta tem a capacidade de
modelagem o conjunto composto por solo, fundacdo e estrutura. Foram obtidos diversos
diagramas de tenséo de interface em funcdo da rigidez relativa do elemento estrutural de
concreto armado. O autor demostra a importancia da consideracdo da rigidez relativa
solo/estrutura através da ferramenta computacional desenvolvida, além de resultados que
confrontam certas recomendacgdes da NBR 6122 (ABNT, 1996) para diagramas de tenséo de

interface sapata-solo.
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Em relacdo a interacdo solo-estrutura para estruturas metalicas, Ferro (2013) estudou
um galpdo metdlico trelicado em arco circular considerando o efeito da interacdo solo-
estrutura com fundacao rasa do tipo sapata, variando as dimensfes das sapatas. Para isto
utilizou o Método dos Elementos Finitos e o software SAP 2000 para a modelagem conjunta
da estrutura, fundacéo e solo. Com o estudo, o autor confirmou as hip6teses iniciais que eram
a de que, mesmo sapatas com pequenas dimensdes suportando grandes excentricidades
devido aos esfor¢cos da estrutura, ainda assim trabalhavam apenas com tensfes de
compressao na interface sapata-solo. Em relacéo a interagcdo solo-estrutura, o autor conclui
gue a consideracdo desta provoca um aumento dos deslocamentos laterais do galpdo e
também um aumento nos esforcos nas barras das trelicas metalicas, sendo estas uma das
poucas contribuicbes encontradas na literatura para o problema da ISE em estruturas
metalicas no Brasil.

Dentre os métodos de consideracdo da ISE existem desde métodos mais
simplificados, embora menos precisos, como a discretizacao do solo através coeficientes de
reacOes, baseados na Hipétese de Winkler, até métodos mais avancados como MEF e MEC.
Para a Hipotese de Winkler, os coeficientes de reacdo podem ser divididos em coeficientes
de reacéo verticais (CRV), coeficientes de reagéo horizontais (CRH) e coeficientes reacdo de
rotacdo (CRR). Os CRV podem ser obtidos através de ensaios de placa em campo, por meio
de correlagbes com o modulo de elasticidade do solo ou por tabelas padronizadas em fungéo
do tipo de solo e de ensaios de solo do tipo SPT, sendo este ultimo o método mais utilizado.
O método de discretizacdo de molas apresenta como vantagem a simplicidade e rapidez de
aplicacdo, porém tem como desvantagem a ndo consideracéo da continuidade do solo e para
solos pouco rigidos os erros tendem a crescer. Holanda (1998) afirma que a Hipotese de
Winkler conduz a esforgos irreais devido a ndo consideracdo da continuidade do maci¢o do
solo. Souza e Reis (2008) utilizaram este método para estudar a influéncia que a consideragéo
da interacdo solo-estrutura tem em estruturas de concreto armado com fundacdes rasas, no
qual foi estudada uma edificagdo em concreto armado com quatro pavimentos. Foram
consideradas trés analises diferentes da estrutura, sendo a primeira com edificacdo apoiada
sobre base rigida e 0 segundo e terceiro casos onde procuraram variar a rigidez do solo sob
a base das sapatas, sendo estas rigidezes média e baixa em funcéo do mdédulo de elasticidade
do solo e coeficiente de Poisson. Como conclusdo, chegaram a diferengas significativas em
relacéo aos esforcos atuantes nos pilares, sempre com valores médios superiores a 20% em
relacdo ao caso classico de estrutura apoiada sobre apoios rigidos. Ainda com base na
Hipétese de Winkler, Mendonca (2012) analisou o efeito da interacao solo-estrutura em uma
edificacdo de quatro pavimentos composta por estrutura mista acgo/concreto utilizando o
software Ansys, baseado no Método dos Elementos Finitos, no qual substituiu os tradicionais

apoios indeslocéveis por molas discretas com rigidez equivalente ao solo. Para a validacéo
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do coeficiente de mola foi utilizado o software Plaxis, para isso foram feitas comparacfes com
os coeficientes de mola obtidos por outros métodos existentes na literatura. O autor comparou
os esfor¢os normais, momentos fletores e deslocamentos laterais da estrutura apoiada sobre
solo rigido com a estrutura apoiada sobre molas e fez a andlise para os solos argilosos,
arenosos e siltosos. Como resultado o autor obteve a redistribuicdo de esforgcos com
predominancia nos pilares periféricos, onde estes apresentaram acréscimos nos esfor¢os
solicitantes e consequentemente alivio nos pilares centrais da edificacdo em comparacdo com
os esforcos advindos da hipotese de base rigida.

Crespo (2004) fez um estudo da sensibilidade das edificacbes em relagdo ao solo no
qual o autor busca estabelecer um procedimento para a consideracdo sistematica do
problema de recalque através da andlise da sensibilidade da estrutura em relagdo a um
assentamento. O autor afirma que, dentre os métodos que representam a interacao solo-
estrutura e que melhor se adaptam a cada parte desta, o Método do Elementos Finitos é o
mais apropriado para a representacdo da superestrutura e das fundacoes, jA o Método dos
Elementos de Contorno é o mais apropriado para caracterizar o solo, sobretudo quando

considerado homogéneo, elastico e linear.

A interacdo solo-estrutura é influenciada por diversos fatores, as principais influéncias

sao:
¢ Rigidez relativa entre a estrutura e o solo

Ramalho e Corréa (1991) realizaram um estudo no qual foram comparados dois
edificios com fundagfes rasas do tipo sapatas, sendo um edificio com sistema convencional,
ou seja, constituidos por lajes, vigas e pilares e outro edificio com sistema de laje cogumelo,
onde estes foram dimensionados em solo rigido e elastico. Como resultado o autor observou
uma grande influéncia da consideracdo da flexibilidade da fundacdo nos esforgos da
superestrutura, e mesmo para solos com grande rigidez a diferenca mostrou-se significativa.
Foi observado também a mesma redistribuicdo dos esforcos nos pilares, assim como nos
outros efeitos, ou seja, houve a tendéncia de alivio dos pilares centrais e acréscimo de
esforcos nos pilares periféricos. O autor conclui também que o edificio constituido de laje
cogumelo é o mais sensivel aos efeitos da interacdo solo-estrutura justamente por apresentar
pilares maiores. Em outro estudo sobre o efeito, Meyerhof (1953) citado por Mendonca (2012)
mostra que a rigidez relativa entre a estrutura e o solo é determinante para o desempenho da
construcdo em relacédo aos recalques totais e diferenciais. O autor mostra que conforme a
rigidez relativa entre a estrutura e o solo aumentava, os recalques medidos diminuiam e
tornavam-se mais uniformes. Como concluséo destaca que os recalques diferenciais sdo os

mais afetados.
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¢ Numero de pavimentos da edificacdo
Segundo Gusmao (1990), o numero de pavimentos de uma estrutura € um dos
principais fatores que influenciam a interacdo solo-estrutura por que influenciam diretamente
a rigidez da estrutura, pois, quanto maior o nimero de pavimentos maior € a sua rigidez. Este
efeito também foi constatado por Goshy (1978), que observou que a consideracdo da
interacdo solo-estrutura, em estruturas de concreto armado, tem maior influéncia nos
primeiros pavimentos, conforme apresenta a Figura 1. Este efeito pode ser explicado,

segundo o autor, pelo fato dos primeiros andares apresentarem uma rigidez maior.

Figura 1 — Influéncia maior da ISE nos primeiros pavimentos
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Fonte: Goshy (1978)

¢ Vigas de travamento de fundacéo
Gusmaéo (1990) observou que o uso de vigas de travamento na fundagdo aumenta a
rigidez da estrutura, pois aumenta o efeito de conjunto da estrutura, promovendo uma melhor
solidarizacdo entre os elementos que a constituem. O aumento da rigidez da estrutura por sua

vez tende a uniformizar os recalques.

o Efeito da forma da edificacdo em planta
Segundo Antoniazzi (2011), o efeito da forma em planta da edificacao é evidenciado
através de trabalhos de monitoramento de recalques em diferentes tipos de edificagdes. De
acordo com Barata (1986), quanto mais proxima de um quadrado for a planta da edificacéo,

maior sera a tendéncia a uniformizacao dos recalques.

e Sequéncia construtiva
Segundo Holanda Jr (1998), a consideracdo da sequéncia construtiva é um fator

relevante na andlise estrutural de edificios, pois a aplicagdo do carregamento instantaneo no
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poértico jA construido pode levar a conclusdes equivocadas em relacdo aos esfor¢cos nos
elementos e recalques. Fonte e outros (1994) fizeram uma comparacdo dos efeitos da
interacdo solo-estrutura em recalques medidos em fundacdo constituidas de sapatas rasas
de um edificio em concreto armado de 14 pavimentos e, como resultado, obtiveram que o
modelo que ndo considera a interacdo solo-estrutura superestima a previsao dos recalques
diferenciais justamente por ndo considerar a rigidez da estrutura, ja 0 modelo que considera
a interacdo solo-estrutura com carregamento aplicado de forma instantdnea subestima a
previsdo dos recalques, por ndo considerar o efeito construtivo. Os autores concluem,
portanto, que o modelo que mais se aproxima da realidade é o que considera o efeito da
interacdo solo-estrutura e com o0 carregamento aplicado de forma gradual de forma a
considerar o efeito construtivo da estrutura.

Holanda Jr (1998) utiliza o que denomina de processo sequencial direto, no qual a
estrutura € analisada para cada acréscimo de pavimento. Esta influéncia também foi estudada
por Gusméo e Gusmao Filho (1994), onde os autores observaram que ocorre uma tendéncia
a uniformizacdo dos recalques devido ao aumento da rigidez da estrutura conforme a
execucdo dos pavimentos superiores, onde a rigidez cresce de maneira ndo linear com o

acréscimo dos pavimentos. A Figura 2 apresenta o efeito do processo sequencial direto.

Figura 2 — Influéncia da sequéncia construtiva
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Fonte: Gusmao e Gusmado Filho (1994)

Antoniazzi (2011) apresenta um meio de levar em conta o efeito construtivo das
estruturas no qual consiste em aplicar carregamentos de maneira gradativa na estrutura,

conforme apresentado na Figura 3.



Figura 3 — Influéncia da sequéncia construtiva
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e Edificagbes vizinhas
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Reis (2000) mostra que um dos efeitos que influenciam na interagéo solo-estrutura é

o da proximidade de edificagBes vizinhas. Neste caso ocorre a sobreposi¢cdo do bulbo de

tensbes no solo, ocasionando o aumento dos recalques de fundagéo devido aos acréscimos

de tensdes no solo, conforme apresentado na Figura 4.

Figura 4 — Influéncia das edificagdes vizinhas
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Poulos (1975), citado por Gusmao (1990), desenvolveu um método que tem como

incognita as cargas de fundagdo considerando a flexibilidade do solo. Para a resolugéo do

problema, o autor desenvolveu dois conjuntos de equagles: equacOes referentes ao

comportamento da superestrutura e fundacdo, Equacéo 1, e equagbes que descrevem o
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comportamento conjunto do solo e das fundacdes, Equacao 2. As equacdes sdo definidas em
funcdo das cargas externas e das rea¢des na fundacdo. A resolucdo destes dois conjuntos
de equacbes é na forma matricial. {Vo} pode ser obtido através de analises tradicionais, ou
seja, considerando a estrutura apoiada em base rigida. A matriz [SM] é obtida através da

consideracdo de deslocamentos unitarios nos apoios.

{V} = {Vo} + [SM]*{0} 1)

Sendo,

{V} é o vetor das reac6es de apoio considerando a ISE

{Vo} € o vetor das reacdes de apoio considerando apoios indeslocaveis
{8} é o vetor dos deslocamentos dos apoios considerando a ISE

[SM] é a matriz de rigidez da estrutura

{6} = [FM]* {V} )

Sendo,
{8} é o vetor dos deslocamentos dos pontos nodais do contato solo-estrutura
{V} é o vetor das reac¢6es de apoio considerando a ISE

[FM] é a matriz de flexibilidade das reagfes de fundacdes.

A solucao final das equacdes surge da combinacdo entre as Equacdes 1 e 2 (as
matrizes [SM] e [FM] sdo da mesma ordem de grandeza).

Outros dois métodos bastante encontrados na literatura s&o Método dos elementos de
Contorno (MEC) e o Método do Elementos Finitos (MEF), que séo utilizados na solucéo
numérica de equacbes diferenciais parciais que regem problemas de engenharia. A escolha
da utilizacdo de um método em detrimento ao outro depende do problema a ser analisado,
em geral o MEC apresenta maior eficacia em problemas no qual o dominio de estudo for
infinito ou semi-infinito, que € o caso de simulagéo de solos. J& o MEF é mais utilizado para
andlises de superestruturas, por isso 0 acoplamento entre os métodos € muito utilizado no
estudo da interaco solo-estrutura.

A utilizacdo dos métodos exige necessariamente a utilizacdo de meios computacionais
devido ao alto numero de equacgdes a serem resolvidas. Paiva (1993) utilizou o Método dos
Elementos de Contorno para a andlise da consideracdo da interagdo solo-estrutura em
fundacdes do tipo radier. A partir desta metodologia, Mendonga (1997) e Mendoncga e Paiva
(2000) incrementaram o método estendendo a modelagem pelo Método dos Elementos de
Contorno para todos os elementos em analise, no qual inicialmente trabalharam com estacas

flexiveis e fundacdes rasas modelados pelo método em discussao, para entdo admitir tanto
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0s elementos da estrutura quanto o maci¢co de solo flexiveis. Posteriormente o método foi
melhor desenvolvido e incrementado por outros autores, nos quais adicionaram ao método
outras analises baseadas no Método dos Elementos Finitos para a analise mais adequada da
estrutura. Autores como Almeida (2003), Ribeiro (2005) e Mendonca (2012) utilizaram o
Método dos Elementos de Contorno acoplado com o Método dos Elementos Finitos para a
consideracdo da interacdo solo-estrutura, no qual o macico de solo e fundacdes foram
modelados utilizando o Método dos Elementos de Contorno e a estrutura foi dimensionada
utilizando o Método dos Elementos Finitos. Segundo Scarlat (1993), este é o procedimento
mais preciso para se considerar a deformabilidade do solo, por ser uma analise tridimensional
interativa no qual solo, fundagdo e estrutura sdo analisados como um Unico elemento,
tratando-se de um método bastante sofisticado, com necessidade de introducdo de varios
parametros e conhecimento profundo do método.

Existem métodos mais simplificados para a consideracao da ISE. Quem primeiro
representou o solo como um sistema de molas de resposta linear foi Winkler (1867) e este
tipo de representacdo € conhecido como Hipotese de Winkler. A Hipétese de Winkler é um
método simplificado para consideracdo da deformacéo do solo, onde a reacdo em qualquer
ponto do solo € proporcional a deformacdo neste ponto, de acordo com a Equacgéo 23. A
continuidade do solo ndo é considerada, sendo este fator uma das principais criticas sofridas
pelo método. Nesse sentido, Vesic (1961) afirma que as pesquisas tém mostrado que a
distribuic@o de presséo no contato de vigas ou lajes e as camadas de assentamento pode ser
bem diferente da distribuigcdo obtida por métodos convencionais, nem mesmo para camadas
de assentamento compostas por concreto, rochas ou solos rigidos. Portanto, de acordo com
o autor, a adogdo dos coeficientes vindos da Hip6tese de Winkler podem ser deficientes do
ponto de vista tedrico, dependendo da situagdo. A Hipotese de Winkler tem como grande
vantagem a facilidade e rapidez de aplica¢éo e serve como ponto inicial para uma estimativa
rapida dos efeitos da deformacéao do solo nas estruturas. Outra grande vantagem € a dispensa
de utilizacdo de grandes recursos computacionais ou necessidade de conhecimento de muitos
parametros do solo, como é o caso do Método dos Elementos Finitos.

Na literatura nacional € possivel encontrar diversos trabalhos que estudam os efeitos
da consideracdo da interacdo solo-estrutura em estruturas de concreto armado. Estes
trabalhos utilizam diversos métodos e abrangem pontos de vistas variados sobre o tema. E
possivel encontrar desde trabalhos nos quais usam ferramentas computacionais simples e
que contém varias simplificacbes até trabalhos mais complexos nos quais utilizam Métodos
Numéricos e muitos recursos computacionais.

Nota-se uma escassez de trabalhos relacionados a analise dos efeitos da interacdo
solo-estrutura em estruturas metalicas no ambito nacional. Na literatura internacional, onde

as estruturas metélicas sdo mais comumente encontradas, este tipo de estudo é mais comum,
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porém, em sua maioria sdo acompanhados de analises sismicas, 0 que nao ocorre com

frequéncia no Brasil.
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3. PROJETO DA ESTRUTURA
MODELO

Neste capitulo serdo apresentados os projetos estrutural e de fundacdes da estrutura
metdlica de 4 pavimentos que tera a fungédo de apresentar os processos de projeto realizados
para as demais estruturas. Esta estrutura serd denominada a partir daqui de Estrutura Modelo.
Inicialmente serdo apresentadas as premissas de projeto utilizadas na Estrutura Modelo,
seguido dos projetos de fundacgéo superficial e profunda e, por fim, o método utilizado para a
andlise da ISE. Os mesmos procedimentos demonstrados neste capitulo para a Estrutura
Modelo foram efetuados para as demais estruturas. As Figuras de 5 a 7 apresentam a
geometria da estrutura modelo.

Figura 5 — Planta do pavimento tipo
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Figura 6 — Elevacao Eixo A da Estrutura Modelo (cotas em cm)
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Figura 7 — Elevacao Eixo 3 da Estrutura Modelo (cotas em cm)
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3.1 PREMISSAS DO PROJETO

Para a realizacdo da analise estrutural das estruturas metalicas presentes nesta
pesquisa foi utilizado o software SAP 2000 na versédo 15. Este software tem como base de
modelagem o Método dos Elementos Finitos e foi escolhido pela sua facilidade de uso e ampla
utilizacdo em projetos estruturais metalicos em todo o mundo. A determinagéo das acdes e
combinagfes, a analise estrutural e o dimensionamento dos elementos estruturais em aco
foram desenvolvidos de acordo com a NBR 8800 (ABNT, 2008). Para o projeto das fundacdes
foram utilizadas as recomendagdes da NBR 6122 (ABNT, 2010) e da NBR 6118 (2014). Além
dessas, outras referéncias normativas foram utilizadas para projeto tais como a NBR 6123
(1988) referente as forgcas de vento em edificagdes, NBR 8681 (ABNT, 2003) referente as
acdes e seguranca nas estruturas e NBR 6122 (ABNT, 2010) referente ao projeto de
fundacgdes.

Para determinacdo da ag&o do vento foi considerada a estrutura em um terreno plano
localizada na cidade de S&o Carlos — SP.

Foi adotado para os materiais estruturais agco ASTM A572-gr50, com tensédo de
escoamento de 345 MPa. O concreto para as lajes e elementos de fundagdes é C20 (fck =
20 MPa).

3.2 PROJETO ESTRUTURAL

Apresenta-se nos itens seguintes as principais etapas para o projeto da estrutura
modelo destacando o levantamento das agfes, a andlise estrutural e o dimensionamento dos

elementos.

3.2.1 ACOES E COMBINACOES DE ACOS

A Tabela 1 apresenta as acdes permanentes e variaveis consideradas no projeto da

estrutura modelo.

Tabela 1 — Carregamento de vento diregcédo 01

Ac0Oes permanentes | Peso proprio da estrutura gerado automaticamente

5,8 KN/m - Carga aplicada nas vigas, referente a carga de alvenaria

1,0 kN/m - Carga aplicada nas vigas de cobertura, referente a

carga de alvenaria da cobertura (platibanda).

1,0 kN/m? - Carga aplicada nas lajes, referente ao revestimento da

laje
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AcOes Variaveis 1,5 kN/m? - Carga aplicada nas lajes - sobrecarga de utilizagio

2,0 KN/m2 - Carga aplicada nas lajes das escadas - sobrecarga de

utilizacéo

0,5 kKN/m? - Carga aplicada nas lajes de cobertura - sobrecarga de
utilizagéo
Acdes do vento conforme NBR 6123:1988

Fonte: Autor (2018)

A acdo do vento na estrutura foi determinada de acordo com a NBR 6123:1988
considerando a edificagdo localizada em terreno plano na cidade de S&o Carlos com
velocidade béasica de 40m/s. As Tabelas 2 e 3 resumem a determinagéo da acao do vento na

estrutura.

Tabela 2 — Carregamento de vento - Dire¢céo 01 - “X”

Trecho Presséo b (m) | Coeficiente Carregamento
obstrucao de arrasto de vento (kN/m) pv2[]
(KN/m?2) (2 pérticos) 17 %‘:
1 0,522 12,75 1,00 3,32
2 0,612 12,75 1,00 3,90 - |
3 0,675 12,75 1,00 4,30 i
4 0,725 12,75 1,00 4,62 5
5 0,759 12,75 1,00 4,83 2
1
Fonte: Autor (2018)
Tabela 3 — Carregamento de vento - Dire¢céo 02 - “Y”
Trecho | Pressédo a (m) | Coeficiente Carregamento pv2[]
obstrucéo de arrasto de vento (kN/m) 173 -
(KN/m?) (2 porticos)
1 0,522 18,75 1,15 5,63 - |
2 0,612 18,75 1,15 6,60 i
3 0,675 18,75 1,15 7,27 5
4 0,725 18,75 1,15 7,81 2
5 0,759 18,75 1,15 8,18 .

Fonte: Autor (2018)
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As combinacdes de acbes utilizadas na Estrutura Modelo estdo de acordo com a NBR

8681: 2003 e NBR 8800:2008 e sao listadas a seguir:

Estado Limite Ultimo:

Comb1: 1,25*PP + 1,35*CP + 1,5*CV

Comb2: 1,25*PP + 1,35*CP + 1,5*CV + 1,4*0,6*Vento
Comb3: 1,25*PP + 1,35*CP + 1,5*0,5*CV + 1,4*Vento

Estado Limite de Servigo:

Comb4: PP + CP + 0,3*CV

Comb5: PP + CP + Vento + 0,4*CV
Comb6: PP + CP + CV + Vento

Sendo,
PP = Peso Proprio
CP = Carregamento Permanente

CV = Carga Variavel.

3.2.2 ANALISE ESTRUTURAL

A analise estrutural foi desenvolvida utilizando o software SAP 2000 e de acordo com

as recomendacgfes da NBR 8800 (ABNT, 2008). As vigas e pilares da estrutura foram

modeladas tridimensionalmente através de elementos de barra. Foi incluida a laje de concreto

e esta foi modelada através de elementos de placa. Foi considerado o efeito de diafragma

rigido da laje nos modelos estruturais. Os elementos espaciais de fundacao (blocos e sapatas)

foram modelados utilizando elementos do tipo “sélido”. A Figura 8 apresenta uma perspectiva

esquematica da geometria da Estrutura Modelo e a discretizacdo de um pavimento.



Figura 8: Perspectiva esquemaética da Estrutura Modelo

25

Fonte: Autor (2018)

Na primeira analise elastica linear foi feita a classificacdo da estrutura quanto a
deslocabilidade de acordo com o Anexo D da NBR 8800 (ABNT,2008), calculando-se o
coeficiente B, apresentado nas Tabela 4 e 5, para a acdo do vento nas dire¢des “X” e “Y”

respectivamente.
Tabela 4 - Coeficiente By, Vento na direcdo 01 - “X”
Pav. H A Arel Fh Fv Z Fh Z Fo Rm B,
(cm) (cm) (cm) (kN) (kN)
(kN) (kN)
1 290 0,65 0,65 58,58 1644 6576 | 240,12 | 0,85 1,08
2 290 1,19 0,54 58,58 1644 4932 | 181,54 | 0,85 1,06
3 290 1,58 0,39 58,58 1644 3288 | 122,96 | 0,85 1,04
4 290 1,77 0,19 64,38 1644 1644 | 64,38 0,85 1,02
Fonte: Autor (2018)
Tabela 5 - Coeficiente By, Vento na diregdo 02 - “Y”
Pav. H A Arel Fh Fv z Fh z Fo Rm B,
(cm) (cm) (cm) (KN) (kN)
(kN) (kN)
1 290 0,35 0,35 24,94 1644 6576 | 104,75 | 0,85 1,10
2 290 0,81 0,46 24,94 1644 4932 79,81 0,85 1,13
3 290 1,13 0,32 24,94 1644 3288 54,87 0,85 1,08
4 290 1,28 0,15 29,93 1644 1644 | 29,93 0,85 1,03

Fonte: Autor (2018)
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Em todos os pavimentos o coeficiente B, resultou em 1,1 < B, < 1,4 e, portanto, a
estrutura € classificada como estrutura de média deslocabilidade. Para estas estruturas a
analise deve ser feita em 22 ordem e devem ser consideradas as imperfeicdes geométricas e
dos materiais na analise. Portanto a andlise final da estrutura foi feita em 22 ordem
considerando as imperfeicbes de material e de geometria e reduzindo-se o mddulo de
elasticidade do aco para 80% do seu valor original, de acordo com as prescricdes da NBR
8800 (ABNT,2008).

Apés a conclusdo da analise estrutural passou-se a verificagdo dos deslocamentos
maximos da estrutura. Os deslocamentos maximos foram verificados considerando as
combinac6es de Estado Limite de Servi¢o. O deslocamento maximo relativo entre pavimentos
da estrutura € dado pela Equacéo 3 e o deslocamento méaximo do topo da estrutura em relagéo
a sua base é dada pela Equacdo 4. A estrutura modelo de 4 pavimentos tem o0s

deslocamentos dentro dos limites aceitaveis.

h 290
Dmax,pav = 500 = 500 = 0,58 (3)

Dmax,topo - r.o ~ 200 2'9 (4)
Da analise estrutural tem-se os esfor¢os de calculo finais para dimensionamento dos
elementos estruturais, relativos ao Estado Limite Ultimo, apresentados nas Tabelas 6 e 7,

onde sdo apresentados os esfor¢os nas vigas e pilares respectivamente.

Tabela 6 - Esforcos nas vigas

Combinagédo Vento Diregéo “X” Combinagéo Vento Diregéo “Y”
VIGA Momento Fletor Cortante (kN) Momento Cortante (kN)
(KN.m) Fletor (kN.m)

V1 67,60 40,92 67,60 40,92
V2 92,33 54,03 92,33 54,03
V3 92,33 54,04 92,33 54,04
V4 80,00 65,02 59,11 58,93
V5 12,86 11,93 12,86 11,93
V6 131,79 90,52 133,27 91,42
V7 93,15 71,53 93,49 71,76
V8 95,97 74,70 96,18 74,83
V9 22,14 18,13 22,61 18,45

Fonte: Autor (2018)
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Tabela 7 - Esforcos nos pilares

Combinacédo Vento Combinacédo Vento
Direcao “X” Direcao “Y”
PILAR Momento Axial (kN) Momento Axial (kN)
Fletor (kN.m) Fletor (kN.m)

P1 0 394 0 386
P2 0 385 0 384
P3 0 385 0 380
P4 0 394 0 390
P5 0 623 0 536
P6 68 869 0 819
pP7 82 869 0 873
P8 0 623 0 537
P9 0 496 0 536
P10 68 823 0 819
P11 82 823 0 873
P12 0 497 0 537
P13 0 383 0 385
P14 0 378 0 383
P15 0 378 0 380
P16 0 383 0 389

Fonte: Autor (2018)

3.2.3 DIMENSIONAMENTO
ApOs realizado o levantamento dos esforgos na estrutura através do software SAP

2000, os elementos estruturais metalicos (vigas e pilares) foram dimensionados de acordo
com a NBR 8800 (ABNT, 2008). Para o dimensionamento dos elementos metalicos, foram
desenvolvidas planilhas eletrénicas utilizando um software livre de célculos matematicos
denominado Smath Studio. As planilhas encontram-se no Anexo A. Os perfis das vigas

dimensionados para a Estrutura Modelo sdo apresentados na Tabela 8.



Tabela 8 - Dimensionamento das vigas metalicas da Estrutura Modelo

VIGA Perfil
V1 W310x32,7
V2 W310x52,0
V3 W310x52,0
V4 W310x32,7
V5 W250x22,3
V6 W250x22,3
V7 W310x52,0
V8 W310x52,0
V9 W200x15,0

Fonte: Autor (2018)
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A Tabela 9 apresenta o resumo do dimensionamento dos perfis dos pilares metélicos.

Tabela 9 - Dimensionamento dos perfis dos pilares metalicos

PILAR

Perfil

P1

W150x22,5(H)

P2

W150x22,5(H)

P3

W150x22,5(H)

P4

W150x22,5(H)

PS5

W150x29,8(H)

P6

W360x91,0(H)

P7

W360x91,0(H)

P8

W150x29,8(H)

P9

W150x29,8(H)

P10

W360x91,0(H)

P11

W360x91,0(H)

P12

W150x29,8(H)

P13

W150x22,5(H)

P14

W150x22,5(H)

P15

W150x22,5(H)

P16

W150x22,5(H)

Fonte: Autor (2018)
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A Figura 9 apresenta 0 esquema estrutural com a indicacdo das secdes

dimensionadas para os elementos estruturais.

Figura 9 - Perfis das vigas e pilares - Estrutura Modelo
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Fonte: Autor (2018)
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4. PROJETO GEOTECNICO DA
ESTRUTURA MODELO

4.1 PROJETO DE FUNDACOES

Neste capitulo seréo apresentados o dimensionamento das fundagfes rasa e profunda

da Estrutura Modelo e os parametros do solo que serdo considerados na analise.

O dimensionamento geométrico das fundagbes deve ser feito utilizando-se a

combinagdo na qual leva em consideragdo o valor maximo da somatéria das cargas

caracteristicas, decorrentes das acdes verticais e horizontais. A Figura 10 apresenta os

valores dos esforgos caracteristicos de compressédo axial para a Estrutura Modelo de 4

pavimentos. As verificagdes das bielas e tirantes das sapatas ou blocos devem ser feitas para

as combinacdes do Estado Limite Ultimo.

Figura 10 — Esforgos caracteristicos de rea¢do na base dos pilares

P1
I 204kN

P
I 508 kM

501 kM

TTTTT 1

P13

@* I 293 kN

p2
I 287

P&
M gRa kM

P10
= G63 KN

P14
I 257 1

7

P3
I 257N

FP7
H 663 ki

P11
= GEE

P15
I oa7kn

Fonte: Autor (2018)

7

P4
I 204kn

Fa
I S08kNM

P12
I s01kN

P16
I 293kn



31

4.2 PROJETO DA FUNDACAO SUPERFICIAL

4.2.1 CONCEITOS FUNDAMENTAIS PARA O PROJETO DE FUNDAGCOES SUPERFICIAIS
A seguir serdo apresentados alguns conceitos fundamentais para o entendimento do

projeto de fundacéo superficial.

Teixeira e Godoy (1996) apresentam um método para a determina¢édo do modulo de
elasticidade do solo baseado no tipo de solo e nos valores obtidos em sondagem de solo do
tipo SPT. Este método é baseado no indice de resisténcia a penetracao (N), cujo valor é obtido
da sondagem de solo do tipo SPT e parametros K e a, que séo coeficientes empiricos e sdo
funcdo do tipo de solo encontrado na sondagem. Os valores do coeficiente K séo
apresentados na Tabela 10. O coeficiente a é apresentado na Tabela 11. A Equacgéo 5

apresenta o céalculo do médulo de elasticidade segundo Teixeira e Godoy (1996).

E;=a.K.N (5)

Tabela 10 — Coeficiente K

Solo K (MPa)
Areia com pedregulhos 1,10
Areia 0,90
Areia Siltosa 0,70
Areia Argilosa 0,55
Silte Arenoso 0,45
Silte 0,35
Argila Arenosa 0,30
Silte Argiloso 0,25
Argila Siltosa 0,20

Fonte: Teixeira e Godoy (1996)
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Tabela 11 — Coeficiente a

Solo a
Areia 3
Silte 5
Argila 7

Fonte: Teixeira e Godoy (1996)

A tensdo admissivel do solo, de acordo com item 7.3 da NBR 6122 (ABNT, 2010),
pode ser determinada por meio de métodos tedricos, métodos semi-empiricos ou provas de
carga. Neste trabalho, para a determinagdo da tensdo admissivel do solo, foi utilizado um
método semi-empirico proposto por Décourt (1992) citado por Mendonga (2012). A Equagéo
6 é valida para solo do tipo arenoso e a Equacéo 7 € valida para solo argiloso. Ambas as
expressoes sdo fungdes apenas do valor do Nspt obtido em boletins de sondagem e o valor

final € dado em kN/m2.

NS

Gaam = 522 (KN/m?) (6)
NS

Caam =32 (KN/m?) )

4.2.2 RECALQUES EM FUNDAGAO SUPERFICIAL

Velloso e Lopes (2011) classificam os recalques em fundagbes rasas em trés
categorias: Métodos Racionais, Métodos Semiempiricos e Métodos Empiricos.

Os Métodos Racionais utilizam, para a previsdo dos recalques, parametros de
deformabilidade de solo obtidos através de ensaios de laboratério.

Os Métodos Semiempiricos sdo os mais utilizados no Brasil e seus parametros de
deformabilidade do solo s@o obtidos através de relacdo com ensaios de sondagem,
geralmente ensaios do tipo SPT.

Os Métodos Empiricos utilizam equacdes oriundas da experiéncia pratica e seus
parametros séo obtidos através de tabelas de valores tipicos. J& Souza e Reis (2008) adotam
uma classificacdo diferente. Para os autores, os recalques em fundacdes superficiais podem
ser classificados em recalque imediato (ou elastico), recalque por adensamento primario e

recalque por adensamento secundério. Embora as classificacfes possam ser diferentes entre
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si, em todas as bibliografias consultadas os autores apontaram o recalque imediato como
sendo o recalque predominante nos casos gerais. Os casos de adensamento primario e
secundario sdo apenas significativos em solos de alta compressibilidade (argila saturada). Em
relacdo ao recalque imediato (ou elastico), Carvalho entre outros (1998) afirmam que na
estimativa dos recalques imediatos devem ser levados em consideracao os seguintes fatores:
rigidez, forma, profundidade de apoio das sapatas e a espessura da camada deformavel. Os
autores afirmam também que a consideracdo de semi-espaco infinito deforméavel, que nao
ocorre na pratica, leva a estimativas exageradas do recalque.

A Equacéo 8 apresenta o calculo do recalque imediato, em fundacdes rasas do tipo
sapatas, proposto por Perloff (1975).

D= a.B{l._EUZ j.lw )

Sendo,

B é a menor dimensédo da base da sapata
v € o coeficiente de Poisson

lw € o fator de influéncia, igual a 0,85

Es € o mddulo de elasticidade do solo

o € atensao aplicada ao solo pela sapata

A Equacéo 8 é baseada na Teoria da Elasticidade, portanto para que seja valida deve-
se adotar o médulo de elasticidade do solo constante ao longo da profundidade. Esta é uma
simplificacdo que sera adotada neste trabalho, tendo em vista que, de acordo com Pinto
(2001), as areias tém o médulo de elasticidade crescente ao longo da profundidade devido ao
efeito do aumento de tensdo em funcdo do confinamento do solo.

Segundo Carvalho entre outros (1998), no caso de existéncia de argilas moles
profundas em relagcdo a cota de apoio da fundagéo, ou no caso de aterros langados sobre
solos compressiveis, ha predominancia dos recalques por adensamento.

Em relacdo aos recalques totais, Burland entre outros (1977) citado por Carvalho entre
outros (1998) sugerem valores de recalques diferenciais e de recalques totais limites,
aplicaveis aos casos de estruturas usuais, separando os casos de fundag¢des apoiadas em
areias e em argilas. Os valores sdo apresentados na Tabela 13, sendo estes valores validos
para estruturas convencionais de aco ou concreto, portanto ndo se aplicam aos casos de
edificios em alvenaria autoportante, para 0s quais 0s critérios sdo mais rigorosos. Os valores
apresentados na Tabela 12 s@o apenas sugestdes dos autores. A norma de fundacbes NBR

6122 (ABNT, 2010) deixa a definicdo dos valores limites de recalque por conta do projetista.
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A referida norma afirma que “o valor-limite de servi¢co para uma determinada deformacao é o
valor correspondente ao comportamento que cause problemas como, por exemplo, trincas
inaceitaveis, vibragcbes ou comprometimentos a funcionalidade plena da obra” e para a
definicdo do valor limite de projeto para os deslocamentos, deve-se considerar fatores como
tipo de fundacéo, natureza do solo, finalidade da obra, influéncia nas edificac@es vizinhas, tipo

de estrutura e materiais de construcéo, etc.

Tabela 12 — Limites méximos de recalques totais para fundacdes rasas

Tipo de solo Tipo de fundacao Limite (mm)
Areia Sapata isoladas 40
Areia Radier 65
Argila Sapata isoladas 65
Argila Radier 65 a 100

Fonte: Burland entre outros (1977) citado por Carvalho entre outros (1998)

Para o projeto de fundacdo em sapatas foi utilizada a sondagem do tipo SPT

apresentada na Figura 11.

Figura 11 - Sondagem de SPT utilizada para fundagdes rasas
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Fonte: Autor (2018)

As sapatas da estrutura modelo foram assentadas na cota de 1m (SPT igual a 12),

pois logo nesta primeira camada o solo j& apresentou um valor adequado para 0O
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assentamento das sapatas (SPT maior do que 8). O solo é do tipo arenoso em toda a sua
profundidade.

Para a Estrutura Modelo de 4 pavimentos foram dimensionados trés tipos diferentes
de sapatas, em funcao do esfor¢co de compresséo, sendo um tipo de sapata para pilares com
até 294 kN de compressao, outro tipo para pilares com até 508 kN de compressao e, por fim,
um outro tipo para pilares com até 668 kN de compressdo. O célculo da area da base da

sapata é dado pela Equacéo 9:

Ni+1,10
Asap =k (9)

Sendo,
Asap € a area da sapata
Nk é a forca normal caracteristica do pilar

Osolo € a tens@o admissivel do solo dada pela Equagéo 6

A tensd@o admissivel do solo é funcdo do ensaio de sondagem do tipo SPT e foi
inicialmente determinada de acordo com a Equacéo 6. Inicialmente a profundidade do bulbo
de tensbes no solo ndo € conhecida, portanto € utilizado o valor do SPT da camada de

assentamento da sapata como valor inicial de NSPT.

4.2.2.1 DEFINICAO DA GEOMETRIA DA SAPATA

Todas as sapatas das estruturas foram dimensionadas com o0s seus lados iguais

(sapatas quadradas) e a determinacao do lado da sapata é dada pela Equacéao 10.

Lsap = |Asap ? (10)

Sendo,

Lsap € 0 lado da sapata.

Com as dimensdes geométricas das sapatas obtidas é feita a determinacdo do bulbo
de tensdes da sapata. O bulbo de tensbes sdo valores de isopressdes abaixo da sapata,

conforme apresentado na Figura 12.
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Figura 12 - Bulbo de tensfes
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Fonte: Autor (2018)

A determinacao da profundidade do bulbo de tensdes para sapatas quadradas é dada
pela Equacao 11.

Hpuivo = Lsap * 1,5 (11)

De acordo com o CEB-70 citado por Bastos (2017), para que a sapata seja
considerada rigida angulo B deve estar compreendido entre 26,6° e 56,3°. O angulo 3 &
apresentado na Figura 19.

Apos a determinacgédo da profundidade do bulbo de tensdes é feita a obtencdo do valor
médio do SPT, chamado de NSPT, que leva em consideragéo o bulbo de tensbes da sapata.
O NSPT é dado pela média simples de todos os valores de SPT presentes dentro do bulbo
de tensoes.

O valor do NSPT obtido para a sapata &, entéo, utilizado na Equacao 6 e da-se inicio
a um processo iterativo, onde, com o novo valor da tensdo admissivel do solo, sdo obtidas as
dimensdes da sapata e com isso 0 novo bulbo de tensbées e, a partir do novo bulbo de tensées,
a nova tensdo admissivel do solo. A tensdo admissivel do solo final é obtida apés a
convergéncia do processo.

A altura das sapatas é dada em fungéo do angulo 3 que, de acordo com Bastos (2017),
para sapatas rigidas, o angulo (8 deve estar compreendido entre 26,6° e 56,3°. O &ngulo 3 é
apresentado na Figura 13. De acordo com o Iltem 22.6.1 da NBR 6118 (ABNT, 2014), para

gque uma sapata seja considerada rigida, deve-se satisfazer a Equacéao 12.
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h> 2 (12)

Sendo,

h é a altura da sapata

a é a dimensdo da sapata em determinada direcao

ap é a dimenséo do pilar na mesma direcao da sapata

Figura 13: Determinacgdo da altura da sapata
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Fonte: Autor (2018)

4.2.3 DIMENSIONAMENTO DA FUNDACAO SUPERFICIAL DA ESTRUTURA MODELO
Para as sapatas da Estrutura Modelo, considerando o angulo 3 de 26,6° e os pilares

de 150 mm de lado, para as sapatas de lado 90 cm, a altura da sapata resulta em 30 cm. Para
as sapatas de 110 cm de lado e pilares de 150 mm, a altura resulta em 35 cm. Para as sapatas
de 125 cm de lado e pilares de 360 mm, a altura resulta em 35 cm. Os resultados estéo
resumidos na Tabela 13.
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Tabela 13: Geometria das sapatas para Estrutura Modelo

Pilares Lado (cm) Altura (cm) | Reacdo Apoio SPT angulo
(kN) )
P1 90 30 294 12 26,6
P2 90 30 287 12 26,6
P3 90 30 287 12 26,6
P4 90 30 294 12 26,6
P5 110 35 508 12 26,6
P6 125 35 668 12 26,6
P7 125 35 668 12 26,6
P8 110 35 508 12 26,6
P9 110 35 501 12 26,6
P10 125 35 668 12 26,6
P11 125 35 668 12 26,6
P12 110 35 501 12 26,6
P13 90 30 293 12 26,6
P14 90 30 287 12 26,6
P15 90 30 287 12 26,6
P16 90 30 293 12 26,6

Fonte: Autor (2018)

A Figura 14 apresenta a planta de locacdo, as cotas de assentamento (C.A.) e 0s
recalques de cada sapata (REC.).

Figura 14: Planta de locacdo das sapatas
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Com a finalidade de exemplificar o procedimento da obtencéo dos recalques,

4.3 PROJETO DA FUNDACAO PROFUNDA

4.3.1 CONCEITOS FUNDAMENTAIS PARA O PROJETO DE FUNDACOES PROFUNDAS
As fundag6es profundas foram consideradas do tipo bloco com estacas pré-moldadas

de concreto. A resisténcia nominal da estaca é de 750 kN para um diametro de 33 cm. A
profundidade da estaca e o nimero de estacas por bloco sdo as Unicas variaveis consideradas
neste trabalho.

Para os blocos de 2 ou mais estacas, de acordo com Rebello (2008), deve-se ter como
espagamento entre as estacas a distancia de 3 diametros (de centro a centro de estaca) e
entre a estaca e a face do bloco de 1 didmetro (de centro da estaca a face do bloco). Para a
altura dos blocos, de acordo com Bastos (2017), recomenda-se que, para que nao haja risco
de ruptura das bielas comprimidas do concreto por puncéo, o &ngulo das bielas estejam entre
45° e 55°. Para a Estrutura Modelo, adotando-se o angulo de 45°, a altura do bloco é de 60

cm, considerando 10 cm de embutimento da estaca no bloco.

4.3.2 RECALQUES EM FUNDACAO PROFUNDA

Os procedimentos para a estimativa dos recalques em fundacdes profundas podem
ser obtidos através de diversos métodos encontrados na literatura. Nesta pesquisa foi utilizado
o0 Método de Aoki-Lopes (1975) citado por Jordao (2003), no qual € um método derivado da
Teoria da Elasticidade e utiliza a equacdo de Mindlin (1936) para o céalculo do recalque e o
procedimento de Steinbrenner (1934) para a consideracao da estratigrafia do macicgo de solo.
Trata-se de um procedimento que discretiza o solo em varias camadas e considera a
deformacdo de cada camada de solo separadamente. A deformacao final € a soma das
deformac8es de cada camada individual.

Para a estimativa do recalque final, o método de Aoki-Lopes (1975) leva em
consideracdo o encurtamento elastico da estaca e as deformacgdes verticais de compressao
dos estratos de solo subjacentes a base da estaca até o indeslocavel. O encurtamento elastico

€ dado pela Equacéo 13:

pe = 75 L(P L) (13)

Sendo,
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pe € 0 encurtamento da estaca.

A é a area da secéo transversal do fuste.

E. € 0 mOdulo de elasticidade do concreto.

P é a carga vertical na estaca na camada considerada.

L é o comprimento da estaca na camada considerada.

A parcela do recalque referente ao solo deve-se a transferéncia de cargas da estaca
para o solo, através do fuste e da ponta da estaca, para camadas situadas até o indeslocavel,
a partir da base da estaca. A equacgédo para a parcela do recalque devido a ponta da estaca é
dada pela Equacao 14.

4Pp

Aoy, = ——5—
p n(D+h+g)2

(14)

Sendo:

Py € a forca na ponta da estaca, na camada considerada.

Aa, € a parcela do acréscimo de tensGes numa camada subjacente qualquer devido a forga
Po.

H é a espessura da camada considerada.

h é a distancia vertical do ponto de aplicacao da for¢a ao topo da camada considerada.

D é o didametro da base da estaca.

A Figura 15 ilustra os parametros da Equacéo 14.
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Figura 15 — Propagacéao de tensdes devido areacdo da ponta

Estaca——

D
Ponta da estaca——\
Primeira camada abaixo da estaca
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) / - Camatja genérica abaixo da estaca
=

Fonte: Autor (2018), adaptado de Aoki e Cintra (2010)

A parcela referente ao recalque do solo devido ao fuste da estaca é analoga a equacgao

anterior. Esta parcela do recalque é dada pela Equacéo 15.

Ac; = AR (15)

B 1T(D+h+g)2

Sendo
R a forga aplicada ao solo devido a resisténcia lateral da estaca.

A Figura 16 ilustra os parametros da Equacéo 15.
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Figura 16 — Propagacdao de tensdes devido areacdo lateral da estaca
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Fonte: Autor (2018), adaptado de Aoki e Cintra (2010)

Portanto, a soma da equacao do recalque devido a ponta da estaca com a soma de
todas as parcelas do recalque devido a lateral da estaca, fornece o acréscimo total de tensdes
na camada considerada, dada pela Equag&do 16, na qual consiste na somatoria total das

Equacbes 14 e 15.
Ao = Aoy + ¥ Aoy (16)

O recalque final do solo pode ser estimado pela Teoria da Elasticidade Linear, através
da Equagédo 16. Conforme apresentado em Timoshenko e Goodier (1951), a Equagéo 16
surge do estudo da deformacado dos soélidos e pode ser aplicada para a determinacdo do
problema de deformacéo (recalque) dos solos. Este recalque é obtido através do calculo do
acréscimo total de tensdes para todas as camadas abaixo da base da estaca até o

indeslocavel.

ps = (- H) (16)
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Sendo,

Es € o médulo de deformabilidade do solo.

O parametro Es de acordo com Janbu (1963) citado por Aoki-Velloso (2010) é dado
pela Equacao 17.

oo+ Aa)n

Eg = Ey( (17)

4]

Sendo,

Eo 0 mddulo de deformabilidade do solo antes da execuc¢ao da estaca.

0o € a tensado geostética no centro da camada.

n € um expoente que depende da natureza do solo, sendo de 0,5 para solos granulares e 0
para argilosos.

Finalmente, o médulo de deformabilidade do solo antes da execucdo da estaca,
proposto por Teixeira e Godoy (1996), Eo, é dado pela Equacdo 18, valida para estacas

escavadas.
EO = 6K NSPT (18)

Sendo,
K o coeficiente empirico do método de Aoki-Velloso (1975).

Para o dimensionamento do elemento de fundacgé&o, formado por estacas mais solo, foi
utilizado o Método de Aoki-Velloso (1975). De acordo com o método, para uma estaca no qual
o fuste atravessa diversas camadas distintas de solo, a resisténcia total do elemento de
fundacédo formado pela estaca e solo € a soma da resisténcia de ponta da estaca (rp) com a
resisténcia lateral (r.). A resisténcia da ponta da estaca € dada pela Equacédo 19 e a resisténcia

lateral da estaca pela Equacéo 20:

K.N
r, = —F (19)

Fy

_ a.K.Nj,
L — Py

(20)

Sendo,
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Np e Ni, respectivamente, os indices de resisténcia a penetragdo na cota de apoio da ponta
da estaca e o indice de resisténcia a penetracdo médio na camada de solo de espessura A,
sendo estes valores obtidos através de ensaio de sondagem do solo.

K e a sdo parametros que dependem do tipo de solo, conforme Tabela 14.

F1 e F, séo fatores de correcdo que dependem do tipo de estaca adotada, conforme Tabela
15.

Tabela 14 — Coeficiente K e razao de atrito o

Solo K (MPa) a (%)
Areia 1,00 1,4
Areia siltosa 0,80 2,0
Areia siltoargilosa 0,70 2,4
Areia argilosa 0,60 3,0
Areia argilossiltosa 0,50 2,8
Silte 0,40 3,0
Silte arenoso 0,55 2,2
Silte arenoargiloso 0,45 2,8
Silte argiloso 0,23 34
Silte argiloarenoso 0,25 3,0
Argila 0,20 6,0
Argila arenosa 0,35 2,4
Argila arenossiltosa 0,30 2,8
Argila siltosa 0,22 4.0
Argila siltoarenosa 0,33 3,0

Fonte: Adaptado de Aoki e Velloso (1975)

Tabela 15 — Fatores de correcdo Fi1 e F»

Tipo de estaca F; F,
Franki 2,50 5,0
Metélica 1,75 3,5
Pré-moldada 1,75 35

Fonte: Adaptado de Aoki e Velloso (1975)

Portanto a capacidade de carga de uma estaca isolada (R) é dada pela Equacao 21.

K% + U s(a.K.N,.4,)  (21)
F F,

R =
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Sendo,
A, é area da ponta da estaca.
U é o perimetro da estaca.

AL é a espessura da camada de solo.

4.3.3 DIMENSIONAMENTO DA FUNDAGCAO PROFUNDA DA ESTRUTURA MODELO

O dimensionamento da fundacéo profunda é um dimensionamento simplificado. Para
o projeto da fundacéo profunda foi considerada a sondagem do tipo SPT da Figura 17. Nesta
sondagem o solo é predominantemente argiloso com valores de SPT por camadas adequados
para a fundacgéo profunda em estacas. As camadas de solo obtidas na sondagem apresentam
consisténcia, em geral, entre mole a muito mole até a camada de 10 m de profundidade e

consisténcia dura ap6s os 10 m.



Figura 17: Sondagem de SPT utilizada para fundacdes profundas
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Para o dimensionamento da fundacdo profunda da Estrutura Modelo foram

consideradas estacas pré-moldadas de 0,33 m de didametro e com carga de catalogo de 750

kN. O comprimento de todas as estacas é de 8 m.

A resisténcia dos elementos de fundacédo (R.E.F.) foi determinado de acordo com o

Método de Aoki-Velloso (1975). O procedimento de calculo detalhado para a obtencdo da

R.E.F. pode ser encontrado no Anexo C.
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O numero de estacas por pilar foi obtido através do quociente entre a forca axial
caracteristica no pilar e a resisténcia do elemento de fundacéo, conforme apresentado na
Tabela 16.

Tabela 16 - NOmero de estacas por pilar - Estrutura Modelo

Pilar Carga caracteristica R.E.F. (kN) N° Estacas
no pilar (kN)
P1 294 178,39 2
P2 287 178,39 2
P3 287 178,39 2
P4 294 178,39 2
P5 508 178,39 3
P6 668 178,39 4
P7 668 178,39 4
P8 508 178,39 3
P9 501 178,39 3
P10 668 178,39 4
P11 668 178,39 4
P12 501 178,39 3
P13 293 178,39 2
P14 287 178,39 2
P15 287 178,39 2
P16 293 178,39 2

Fonte: Autor (2018)

A Figura 18 apresenta o diagrama de esfor¢co normal na estaca para a estaca do pilar
P6 da estrutura modelo, com a finalidade de exemplificar a variagdo tipica deste esfor¢o ao

longo da estaca.



Figura 18 - Diagrama de esfor¢co normal na estaca do pilar P6 - Estrutura Modelo
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Fonte: Autor (2018)

A Figura 19 apresenta a planta de fundagé&o profunda para a Estrutura Modelo.

Figura 19 — Planta de Fundacao Profunda
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5. ANALISE DA INTERACAO SOLO
ESTRUTURA

5.1 MODELAGEM DA INTERACAO SOLO-ESTRUTURA: HIPOTESE DE
WINKLER
A Hipétese de Winkler estabelece que as pressdes aplicadas no solo séo
proporcionais, em relagdo linear, ao recalqgue mobilizado, ndo havendo influéncia entre o
ponto de aplicacdo desta pressdo com sua vizinha, conforme Figura 20. A equacéo 22
apresenta a Hipotese.

Figura 20 — Molas baseadas na Hip6tese de Winkler
plr)

J llull [ 3 I“"”

ST T TAT TN TN T T
k .

Fonte: Sandru e outros (2016)

p(r) = k*w(r) (22)

Sendo,
P(r) é a pressao
k € o coeficiente de reacédo vertical (mola)

w(r) é o deslocamento nodal

Os Coeficientes Reacdo Verticais, Ky, sdo diretamente proporcionais ao modulo de
reacdo e inversamente proporcionais a area carregada. Além dos Coeficientes de Reacédo
Verticais, podem ser definidos coeficientes de reacdo horizontais e de rotagdo, seguindo o
mesmo raciocinio. A Hipotese de Winkler ndo leva em consideracdo a interacao entre as
molas adjacentes, ou seja, as molas sdo independentes entre si. A literatura apresenta

diversas maneiras de determinacdo do coeficiente Ky: por ensaios de placa, por tabelas de
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valores tipicos, por meio de correlagcdes com o médulo de elasticidade e através do quociente
entre forca axial de compresséo na base do pilar e o seu respectivo recalque.

De acordo com a Hipo6tese de Winkler, o calculo dos Coeficientes de Reacgéo
Horizontais (C.R.H.), devido a acdo dos esfor¢cos horizontais (vento), € definido como a tenséo
horizontal no fuste da estaca pelo deslocamento horizontal da estaca. Terzaghi (1956) citado
por Mendes (2016), mostra que os C.R.H. podem ser obtidos em funcéo dos C.R.V., por meio
da Equacédo 23. A Figura 21 ilustra os coeficientes de reacdo horizontais aplicados em estaca.

O mesmo procedimento foi utilizado neste trabalho.

Figura 21 — Coeficientes de reacdo horizontais
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Fonte: Velloso e Lopes (2011)
Kh=Kv*v (23)

Sendo,
Kh € o coeficiente de reagéo horizontal
Kv é o coeficiente de reacéo vertical

0 é igual a 0,29 para solos arenosos e 0,40 para solos argilosos

5.2 FERRAMENTA COMPUTACIONAL PARA OBTENCAO DOS CRV E CRH

Foi desenvolvida uma aplicacdo, em linguagem de programacéo C#, com a finalidade
de auxiliar a obtencéo dos Coeficientes de Reacédo Vertical (C.R.V.) e Coeficientes de Reacédo
Horizontal (C.R.H.). A aplicacéo foi desenvolvida para a obtencédo dos C.R.V. e C.R.H. em
fundacdes profundas, do tipo estacas, e fundacbes superficiais, do tipo sapatas. O
desenvolvimento deste aplicativo tornou a obtencéo dos Coeficientes de Reac¢do Horizontais

e Verticais mais rapidos e simples. Os resultados emitidos pela aplicacdo foram validados
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através do uso de planilhas eletrbnicas. O aplicativo utiliza os mesmos procedimentos
descritos anteriormente para a obtencdo dos Coeficientes de Reacdo para fundacdes
profundas e rasas. A Figura 22 apresenta a tela inicial onde é possivel escolher o tipo de

fundacao.

Figura 22 — Tela inicial da aplicacdo desenvolvida

Gerador de Coeficientes de Reacgdes

Escolha o tipo de fundacao

Orientador: Prof. Dr. Alex Sander Clemente de Souza
Este programa foi desenvolvido por Guimarges (2018) como parte de sua pesquisa de mestrado.

Fonte: Autor (2018)

A funcionalidade do programa é semelhante para os dois tipos de fundagéo.

Para a fundacéo profunda inicialmente devem ser preenchidos os dados de médulo de
elasticidade do concreto, didmetro e comprimento da estaca (o programa considera as
mesmas caracteristicas para todas as estacas dos blocos de fundacao).

Apos definido o tipo de fundagéo, deve-se entrar com os dados da sondagem de solo
(SPT), onde séao fornecidos os dados de SPT da camada atual (as mesmas contidas no ensaio
de sondagem) e os valores de modulo de elasticidade do solo, K, Alpha, e tipo de solo,
referentes ao Método de Aoki-Velloso (1975), que é método utilizado no aplicativo, como os
coeficientes K, Alpha e coeficiente caracteristico do tipo de solo (0.5 para solos argilosos e 0
para arenosos). Estes pardmetros devem ser inseridos, através do botdo “Adicionar camada”.
Para cada camada de solo devem ser preenchidos os dados solicitados por camada. Ao
adicionar uma nova camada de solo os dados solicitados por camada ja sao preenchidos com
valores tipicos, exceto o SPT, e estes podem ser alterados.

Apés, devem ser inseridos os valores dos esforcos de compressédo axial por pilar
(valores maximos de calculo) considerando a estrutura inicialmente apoiada em base rigida e
0 numero de estacas em cada pilar, através do botdo “Adicionar Pilar’. Estes valores de

esfor¢os de compresséo axial devem ser obtidos externamente ao aplicativo (neste trabalho
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foi utilizado o software SAP2000). O numero de estacas por pilar também deve ser obtido
externamente ao programa. Caso haja algum erro de entrada de dados pode-se utilizar o
botdo “Limpar”’ para corrigir o erro nos campos de entrada de dados (SPT e Pilar). O
comprimento e didmetro da estaca também devem ser inseridos no aplicativo.

Os resultados dos C.R.V. e C.R.H. sdo apresentados no campo “resultados” e devem
ser aplicados no software de analise estrutural utilizado para a andlise da estrutura, a fim de
simular a flexibilidade do solo. Para cada pilar adicionado o aplicativo ira mostrar os seus
respectivos resultados. O aplicativo tem a capacidade de prever os recalques para cada um
dos pilares que foram inseridos.

No software de analise estrutural, apds a estrutura ser analisada com os coeficientes
de reacgédo aplicados, serdo obtidos novos valores de esfor¢cos de compresséo axial por pilar.
Estes esforcos devem ser novamente inseridos no aplicativo deste trabalho até a
convergéncia do processo. A cada nova iteragdo deve-se entrar no aplicativo com 0s novos
esforcos de compressao axial nos pilares.

A aplicacgédo € valida apenas para estacas do tipo pré-moldadas de concreto, que foi o
tipo de estaca utilizado neste trabalho e leva em consideracdo apenas as cargas de reacdo
axiais na fundacdo e despreza, por simplicidade, o efeito dos momentos fletores nas
fundagdes, portanto considera-se que todas as estacas estejam igualmente comprimidas.

A Figura 23 apresenta a tela de calculo de CRV e CRH para estacas da aplicacéo.

Figura 23 — Tela da aplicacdo para o célculo dos coeficientes de reagéo para estacas

e RN E——
Estacas ‘
Sondagem SPT Pilares Resultados
Médulo de elasticidade do concreto (MPa) Adicionar Camada Adicionar Pilar Pilar %ﬁa (F'*T:‘o"C‘)a"lUE %(T\l\;m) %(T‘l’jm)
28000 - - - - L
Ponddade . K Apha Dorsdade Too 2] o G N 89 | 3 | o483 [ 2567
Didmetro da estaca (m) m (KPa) (decim 200 0 S - y P2 | 32 | 3 | e3ee7 | 266m
033 B : [ sw (o3| 6 05 e 7 P3| 382 | 3 63667 | 26684
2 8 |60 003 1 | 05 T - P4 | 389 | 3 | 64833 | 25678
Comprimento da estaca {m) 3 7 600 | 0,03 16 05 P5 625 4 52.083 12148
= 4 9 |60 | 003 716 05 ';: :2: j | P | 874 5 43750 | 11683
2 3 P7 | 874 5 43750 | 11683
5 9 |60 [003| 16 05 |=
Coeficiente de seguranga do solo (?) 1 + L I P8 874 4 +
2 6 2 |60 003| 16 05 e ; P8 | 625 4 52083 | 12148
7 1 | e |003| 16 05 P; 6;5 : Po | 49 | 4 52083 | 13.454
8 14 | 600 003 | 16 05 e ; P10 | 82 5 23750 | 11693
o 9 12 [ 600 |003| 16 05 I . P 82 | 5 43750 | 11693
10 28 | 600 | 003 16 05 e ; P2 | 499 | 4 52083 | 13454
e 1 13 |60 |003| 16 05 e . P3| 37 | 4 | 64667 | 273m
it 12 24 | 600 | 003 | 16 ol . e P .| Al
P = = t b ‘ P15 | 374 4 63667 | 28048
Limpar Limpar
4

Fonte: Autor (2018)

A entrada de dados para fundacdo em sapatas € apresentada na Figura 24, onde é

apresentada a tela de calculo dos coeficientes de reacéo para as sapatas. Para este tipo de
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fundacao é necessario informar inicialmente a cota de assentamento da sapata (o aplicativo
considera que todas as sapatas da estrutura estdo na mesma cota de assentamento).

Os dados de sondagem do solo (SPT) devem ser informados no campo “Sondagem
SPT”. Para adicionar uma camada de solo é utilizado o botdo “Adicionar Camada”, este
procedimento deve ser feito para cada nova camada da sondagem de solo.

Os pilares e seus respectivos esforcos de compressao axial (esforcos maximos de
compressao axial) devem ser inseridos no campo “Pilares” (devem ser inseridos todos os
pilares da estrutura).

Os dados geomeétricos referentes as sapatas devem ser inseridos no campo “Sapatas”,
onde sédo informados a area da sapata, o menor lado da sapata inserida, sua altura e
coeficiente lw (ver Figura 9), que para sapatas rigidas quadradas vale 0,85. Estes dados
devem ser obtidos externamente ao aplicativo. Neste trabalho estes dados foram obtidos
através de planilhas feitas no software Smath Studio (uma planilha é apresentada no Anexo
C como exemplo).

Os resultados para sapatas sdo apresentados no campo “Resultados”. O aplicativo
tem a capacidade de calcular os recalques para cada uma das sapatas, considerando o bulbo
de tensfes. Os coeficientes de reagdo obtidos através do aplicativo devem ser aplicados no
software de analise estrutural e os esforcos de compressdo axial devem ser inseridos
novamente no aplicativo a fim de serem obtidos novos coeficientes de reagdo. Este processo

iterativo é feito até a sua convergéncia.

Figura 24 — Tela da aplicagéo para o célculo dos coeficientes de reagdo para sapatas
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Fonte: Autor (2018)
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Futuras implementacbes no aplicativo podem ser feitas como a disponibilidade de

memorial de calculo e botdes de salvamento.

5.3 METODO DE ANALISE DA ISE

Para este trabalho foi proposto um método utilizando o software SAP2000 que consiste
na aplicagdo direta dos C.R.V. e C.R.H. nos elementos de solidos e barras modelos no
software. Alternativamente os C.R.V. e C.R.H. poderiam ser aplicados diretamente na base
dos pilares conforme apresentado por alguns autores como Mendonga (2012), Antoniazzi
(2011) e Rosas entre outros (2017). O método de aplicacdo direta dos C.R.V. e C.R.H. na
base dos pilares foi utilizado para a validagdo do método proposto neste trabalho.

O método proposto neste trabalho apresenta a vantagem da consideracéo da rigidez
real dos elementos analisados dentro do software, onde o caminho das forgas (bielas) nos
blocos e sapatas podem ser analisados, assim como as tensfes dentro destes elementos. Os
elementos de fundagéo (compostos por blocos, estacas e vigas baldrames) foram modelados
dentro do software SAP2000 a partir de elementos finitos de barras, de area e de volume e o
solo foi modelado através de “molas” aplicados diretamente nestes elementos. A Figura 25
apresenta a Estrutura Modelo com fundagéo profunda e os coeficientes de reagéo aplicados

no modelo através do uso de “molas”.
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Figura 25 — Modelagem da fundacao profunda e do solo no software SAP2000
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Fonte: Autor (2018)

Os elementos de sélidos do SAP2000 foram utilizados para a modelagem dos blocos
e sapatas de fundagdo. Para a modelagem no software, inicialmente foi introduzido um
elemento de area de sec¢do qualquer com as mesmas dimensfes em planta do bloco ou da
sapata na base de cada pilar (com o pilar no centro dessa area), Figura 26. Os elementos de
area foram entdo extrudados com a utilizagdo do comando “Extrude area to solids”, Figura 27.
ApOs a extrusdo, os elementos de &rea foram apagados (estes elementos tiveram apenas a
funcéo de servir de molde para a extrusdo). Os elementos solidos foram entdo subdivididos
em elementos menores para o refinamento da analise em elementos finitos no software, de
forma que um dos nés do soélido fosse coincidente com o0 né do elemento frame (que tem a

funcdo de modelagem do pilar da estrutura), Figura 28.



Figura 26 — Elemento de area no SAP2000 na base dos pilares

[ 3-D View > | [Exvrane@z=0 | -
1 View GLOBAL Tlkumc v
Fonte: Autor (2018)

Figura 27 — Extruséo do elemento de area no SAP2000
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Fonte: Autor (2018)
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Figura 28 — Discretizacdo do elemento sdélido e aplicacdo do body constraint
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Fonte: Autor (2018)

Dentro do SAP2000, os sélidos sdo elementos de volume que tém 8 nés por sélido e
podem assumir qualquer forma, ou seja, ndo necessitam ser um cubo. Cada um dos nés dos
solidos tem apenas 3 graus de liberdade, que séo as translacdes na dire¢éo dos eixos X, Y e
Z. Ja os elementos de barra do tipo frame, contam com 6 graus de liberdade em cada n6 de
suas extremidades, sendo eles 3 graus de translacdo e 3 de rotacéo (CSI Analysis Reference
Manual, 2012). Quando um elemento de barra do tipo frame é conectado a um elemento do
tipo solido dentro do SAP2000, as rotagces no nd do elemento tipo frame sdo desimpedidas,
ou seja, ndo ha mais restricdes a rotacao devido aos 3 graus de liberdade dos elementos tipo
sélidos. Para contornar esta situacao foi utilizado a ferramenta “constraint”. Esta ferramenta
relaciona os deslocamentos nos nés desejados, ou seja, faz a compatibilizacdo dos
deslocamentos e rotagdes dos nds selecionados. Foi utilizado o constraint do tipo “body
constraint”, que faz com o que os nés selecionados funcionem como uma ‘“regiao rigida”,
fazendo com que os nos selecionados passem a simular em conjunto uma ligacdo rigida,
impedindo assim a rotacdo e translacdo dos elementos. Esta solucéo foi aplicada na base dos

pilares que constituem os pérticos rigidos. A Figura 29 ilustra o procedimento.
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entre elementos do tipo frame e solid no SAP2000

CONNECT THESE JOINTS BY BODY
CONSTRAINT OR BY RIGID LINKS

Figura 29 — Ligacao

Fonte: CSI Analysis Reference Manual (2012)

Os body constraints se mostraram eficazes para o proposito, pois foram capazes de
simular a rigidez das ligacdes onde foram inseridos.

Apoés obtidos os coeficientes de reacgdes horizontais e verticais com o aplicativo
desenvolvido para este trabalho (previamente obtidos através de uma analise convencional
pelo SAP2000), os coeficientes foram inseridos no software SAP2000 na parte de fundagéo
das estruturas. Os coeficientes foram inseridos através do comando “Springs”, no qual insere
molas lineares nas estruturas.

Na fundagéo profunda, as molas horizontais foram inseridas a cada 1 metro de estaca
e a mola vertical foi inserida na ponta da estaca. As estacas foram modeladas através de
elementos do tipo “frame” e ndo foram utilizados body constraints na ligagao entre as estacas
e os blocos, pois esta ligacao é flexivel. A modelagem dos blocos com estacas e sapatas é
apresentada na Figura 30.

Na fundacéo rasa as molas verticais e horizontais foram inseridas na base do elemento
sélido. Os elementos solidos que modelam as sapatas contam sempre com 25 noés na face
da base, portanto foram inseridas 25 molas (uma mola em cada n0). A rigidez das molas
inseridas ja leva em conta a discretizacdo do elemento solido, ou seja, cada mola é obtida
através da divisdo do C.R.V. (obtido pelo aplicativo descrito acima) divido por 25. A
modelagem da estrutura com fundacao rasa € apresentada na Figura 31.

As vigas baldrames foram utilizadas para ambas as fundacdes e foram modeladas
através de elementos de barras do tipo “frame” e ndo foram utilizados body constraints pois a

ligacdo destes com o0s blocos ou sapatas foi considerada flexivel.
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Figura 30 — Bloco e sapata de fundacdao modelado no software SAP2000

Fonte: Autor (2018)

Figura 31 — Estrutura sobre fundagéo rasa modelada no software SAP2000

Fonte: Autor (2018)
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Conforme ja mencionado anteriormente, o0 método que consiste na aplicacao direta
dos C.R.V. na base dos pilares foi utilizado para a validacdo dos resultados do método
proposto neste trabalho. A Figura 32 apresenta o0 método de aplicacdo direta dos C.R.V. na
base dos pilares, dentro do software SAP2000.

Figura 32 — Estrutura com C.R.V.s aplicados diretamente na base dos pilares
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Fonte: Autor (2018)

A Tabela 18 apresenta a comparacao dos esfor¢cos de compressao axial na base dos
pilares para a Estrutura Modelo de 4 pavimentos sobre sapatas. Sdo comparados os esfor¢os
considerando a andlise convencional (sem consideracado da ISE), esfor¢os considerando o
método proposto neste trabalho e o0 método dos C.R.V.s aplicados diretamente no pilar. A
analise da Tabela 17 mostra que as diferencas entre os métodos utilizados sao muito
pequenas, o que valida o método utilizado neste trabalho. A validacéo foi feita para todas as

estruturas analisadas neste trabalho.
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Tabela 17 - Validacdo do método proposto

Compresséo Axial (kN)
Pilar Andlise Método deste CRVs diretos Diferenca entre
Convencional trabalho métodos (%)

P1 394 399 399 0,00

P2 385 398 396 -0,50

P3 385 398 396 -0,50

P4 394 399 399 0,00

P5 623 605 600 -0,83

P6 869 854 864 1,17

P7 869 854 864 1,17

P8 623 605 600 -0,83

P9 496 509 513 0,79
P10 823 817 812 -0,61
P11 823 817 812 -0,61
P12 497 509 513 0,79
P13 383 382 381 -0,26
P14 378 386 386 0,00
P15 378 386 386 0,00
P16 383 382 381 -0,26

Fonte: Autor (2018)

5.4 ESTRUTURAS A SEREM ANALISADAS

Foram analisados um total de 5 edificios diferentes entre si. Estes edificios contam
com a mesma planta e foi variado o numero de pavimentos e o tipo de fundagédo. Foram
analisados edificios com 4, 8, 12, 16 e 20 pavimentos com fundacéo rasa e fundacéo
profunda, portanto um total de 10 edificios.

Os procedimentos e as etapas de andlise e dimensionamento da estrutura e das
fundagbes foram apresentados detalhadamente para o edificio com 4 pavimentos nos
capitulos 3 e 4. Os mesmos procedimentos de projeto e etapas de dimensionamento estrutural
que foram utilizados na Estrutura Modelo foram utilizados nas estruturas apresentadas a

seqguir.

5.4.1 EDIFICIOS DE 4 E 8 PAVIMENTOS
As estruturas metalicas dos edificios de 4 e 8 pavimentos apresentam

contraventamentos compostos por tirantes dispostos em “X” em uma das direcdes e portico
rigido em outra direcdo. As perspectivas esquematicas das estruturas de 4 e 8 pavimentos
sdo apresentadas na Figura 33. A vinculagéo dos pilares de aco com a base de concreto foi

considerada conforme Figura 34.
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Figura 33 — Perspectiva esquematica das estruturas de 4 e 8 pavimentos

Fonte: Autor (2018)

Figura 34 — Ligacdes externas da estrutura de 4 e 8 pavimentos
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Todas a ligacdes viga-pilar sdo do tipo flexivel exceto na regido onde foi constituido o
portico, conforme apresentado na planta baixa da Figura 35, comum para os edificios de 4 e

8 pavimentos.



Figura 35 — Ligacdes internas da estrutura de 4 e 8 pavimentos
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As Figuras 36 e 37 apresentam as secdes transversais dimensionadas para vigas e

pilares, para estrutura de 4 e 8 pavimentos respectivamente.

Figura 36 - Perfis das vigas e pilares - Estrutura de 4 Pavimentos
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64

Figura 37 - Perfis das vigas e pilares - Estrutura de 8 Pavimentos
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Como ja mencionado anteriormente foram consideradas duas solu¢des de fundacgao
para os edificios em analise, ou seja, fundagédo em estacas e fundacdo em sapatas. As Figuras
38 e 39 apresentam os detalhes das fundagbes rasa e profunda para a estrutura de 4
pavimentos. As Figuras 40 e 41 apresentam os detalhes das fundagfes rasa e profunda para
a estrutura de 8 pavimentos. As Tabelas 18 e 19 apresentam as dimensdes das sapatas e

numero de estacas para cada pilar.
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Figura 38 — Detalhes da fundacéao rasa - Estrutura de 4 Pavimentos
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Figura 39 — Detalhes da fundacé&o profunda - Estrutura 4 Pavimentos
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Figura 40 — Detalhes da fundacéao rasa - Estrutura de 8 Pavimentos
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Figura 41 — Detalhes da fundacéo profunda - Estrutura 8 Pavimentos
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Tabela 18 - Dimensionamento da fundac8o profunda - Estruturas de 4 e 8 pavimentos

PILAR

Estrutura 4 Pav
Prof. Estaca: 8 m

Diametro Estaca: 33 cm

Estrutura 8 Pav
Prof. Estaca: 10 m

Diametro Estaca: 38 cm

P1

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

P2

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

P3

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

P4

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

P5

Bloco 3 estacas

Bloco 5 estacas

P6

Bloco 4 estacas

Bloco 5 estacas

P7

Bloco 4 estacas

Bloco 5 estacas

P8

Bloco 3 estacas

Bloco 5 estacas

P9

Bloco 3 estacas

Bloco 5 estacas

P10

Bloco 4 estacas

Bloco 5 estacas

P11

Bloco 4 estacas

Bloco 5 estacas

P12

Bloco 3 estacas

Bloco 5 estacas

P13

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

P14

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

P15

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

P16

Bloco 2 estacas

Bloco 3 estacas

Tabela 19 - Dimensionamento da fundacéo rasa - Estruturas de 4 e 8 pavimentos

Fonte: Autor (2018)

PILAR Estrutura de 4 Pav Estrutura de 8 Pav
(Lado*Lado*Altura) - cm (Lado*Lado*Altura) - cm
P1 90x90x30 130x130x35
P2 90x90x30 130x130x35
P3 90x90x30 130x130x35
P4 90x90x30 130x130x35
P5 110x110x35 190x190x50
P6 125x125x35 190x190x50
P7 125x125x35 190x190x50
P8 110x110x35 190x190x50
P9 110x110x35 190x190x50
P10 125x125x35 190x190x50
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P11 125x125x35 190x190x50
P12 110x110x35 190x190x50
P13 90x90x30 130x130x35
P14 90x90x30 130x130x35
P15 90x90x30 130x130x35
P16 90x90x30 130x130x35

Fonte: Autor (2018)

5.4.2 EDIFICIOS DE 12 E 16 PAVIMENTOS

Para os edificios com 12 e 16 pavimentos, devido as suas alturas, foi modificado o
sistema de contraventamento e consequentemente alterada a vinculagéo entre vigas e pilares
para enrijecer a estrutura. Foi acrescentado contraventamento composto de tirantes
dispostos em “X” na direcdo Y da estrutura e introduzidos 6 porticos na dire¢éo X da estrutura.
A perspectiva esquematica das estruturas de 12 e 16 pavimentos é apresentada na Figura 42

onde é possivel perceber a nova configuragéo do sistema de contraventamento.

Figura 42 - Perspectiva esquematica das estruturas de 12 e 16 Pavimentos
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Fonte: Autor (2018)

Com as modificagdes no sistema de contraventamento foram necessérias alteracoes
nas condi¢des de vinculacdo entre pilares e fundacao e entre vigas e pilares, que passaram
a serem adotadas conforme o esquema das Figuras 43 e 44
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Figura 43 — Ligacdes externas da estrutura de 12 e 16 pavimentos
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Figura 44 — Ligagdes internas da estrutura de 12 e 16 pavimentos
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A figura 45 apresenta os perfis das vigas e pilares para a estrutura de 12 pavimentos.



Figura 45 — Perfis de vigas e pilares - Estrutura de 12 pavimentos
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A figura 46 apresenta os perfis das vigas e pilares para a estrutura de 16 pavimentos.

Figura 46 — Perfis de vigas e pilares - Estrutura 16 pavimentos
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As Figuras 47 e 48 apresentam esquematicamente detalhes das fundacbes rasa e
profunda respectivamente, para a estrutura de 12 pavimentos. As Figuras 49 e 50 apresentam
esquematicamente detalhes das fundacdes rasa e profunda respectivamente, para a estrutura

de 16 pavimentos.

Figura 47 — Detalhes da fundacdo rasa - Estrutura 12 pavimentos
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Figura 48 — Detalhes da fundacéo profunda - Estrutura 12 pavimentos
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Figura 50 — Detalhes da fundacé&o profunda - Estrutura 16 pavimentos
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As Tabelas 20 e 21 apresentam o dimensionamento relativo as fundacées profunda e

rasa respectivamente.

Tabela 20 - Dimensionamento da fundacéo profunda - 12 e 16 pavimentos

Estrutura de 12 Pav Estrutura de 16 Pav
PILAR Prof. Estaca: 12 m Prof. Estaca: 12 m
Diametro Estaca: 33 cm | Diametro Estaca: 38 cm

P1 Bloco 3 estacas Bloco 4 estacas
P2 Bloco 3 estacas Bloco 5 estacas
P3 Bloco 3 estacas Bloco 5 estacas
P4 Bloco 3 estacas Bloco 4 estacas
P5 Bloco 4 estacas Bloco 4 estacas
P6 Bloco 6 estacas Bloco 7 estacas
P7 Bloco 6 estacas Bloco 7 estacas
P8 Bloco 4 estacas Bloco 4 estacas
P9 Bloco 4 estacas Bloco 4 estacas
P10 Bloco 6 estacas Bloco 7 estacas
P11 Bloco 6 estacas Bloco 7 estacas
P12 Bloco 4 estacas Bloco 4 estacas
P13 Bloco 3 estacas Bloco 4 estacas
P14 Bloco 3 estacas Bloco 5 estacas
P15 Bloco 3 estacas Bloco 5 estacas
P16 Bloco 3 estacas Bloco 4 estacas

Tabela 21 - Dimensionamento da fundacéo rasa - 12 e 16 pavimentos

Fonte: Autor (2018)

PILAR Estrutura de 12 Pav Estrutura de 16 Pav
(Lado*Lado*Altura) - cm | (Lado*Lado*Altura) - cm
P1 160x160x45 220x220x55
P2 190x190x55 230x230x60
P3 190x190x55 230x230x60
P4 160x160x45 220x220x55
P5 190x190x55 210x210x60
P6 250x250x55 300x300x70
P7 250x250x55 300x300x70
P8 190x190x55 210x210x60




P9 190x190x55 210x210x60
P10 250x250x55 300x300x70
P11 250x250x55 300x300x70
P12 190x190x55 210x210x60
P13 160x160x45 220x220x55
P14 190x190x55 230x230x60
P15 190x190x55 230x230x60
P16 160x160x45 220x220x55

Fonte: Autor (2018)

5.4.3 EDIFICIO DE 20 PAVIMENTOS
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A estrutura de 20 pavimentos foi adicionado um contraventamento em “X” na dire¢io

dos pérticos rigidos para aumentar a rigidez da estrutura nesse sentido. A perspectiva

esquematica da estrutura de 20 pavimentos € apresentada na Figura 51.

Figura 51 - Perspectiva esquematica da estrutura de 20 pavimentos
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Fonte: Autor (2018)

A Figura 52 apresenta os perfis de vigas e pilares dimensionadas para a estrutura de

20 pavimentos. As Figuras 53 e 54 apresentam os detalhes das fundacdes rasa e profunda

respectivamente. As Tabelas 22 e 23 apresentam o dimensionamento das fundacdes

profunda e rasa respectivamente.



Figura 52 - Perfis de vigas e pilares - Estrutura de 20 Pavimentos
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Figura 53 — Detalhes da fundacé&o rasa - Estrutura de 20 pavimentos
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Tabela 22 - Dimensionamento da fundacao profunda - Estrutura de 20 pavimentos

P PO O

Figura 54 — Detalhes da fundacéo profunda - Estrutura de 20 pavimentos
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PILAR Prof. Estaca: 12 m
Diametro Estaca: 33 cm

P1 Bloco 5 estacas
P2 Bloco 5 estacas
P3 Bloco 5 estacas
P4 Bloco 5 estacas
P5 Bloco 5 estacas
P6 Bloco 10 estacas
P7 Bloco 10 estacas
P8 Bloco 5 estacas
P9 Bloco 5 estacas
P10 Bloco 10 estacas
P11 Bloco 10 estacas
P12 Bloco 5 estacas
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P13 Bloco 5 estacas

P14 Bloco 5 estacas
P15 Bloco 5 estacas
P16 Bloco 5 estacas

Fonte: Autor (2018)

Tabela 23 - Dimensionamento da fundacéo rasa - Estrutura de 20 pavimentos

PILAR Estrutura de 20 Pav

(Lado*Lado*Altura)
P1 230x230x60
P2 235x235x75
P3 235x235x75
P4 230x230x60
P5 240x240x85
P6 300x300x85
P7 300x300x85
P8 240x240x85
P9 240x240x85
P10 300x300x85
P11 300x300x85
P12 240x240x85
P13 230x230x60
P14 235x235x75
P15 235x235x75
P16 230x230x60

Fonte: Autor (2018)
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6. ANALISE E DISCUSSAO DOS
RESULTADOS

A seguir sdo apresentados e comparados os resultados para os modelos analisados
de maneira convencional (sem consideracdo da ISE) e para os modelos analisados com a
consideracdo da interagdo solo-estrutura para fundacdes rasas e profundas.

Foram estudadas combina¢des considerando a acdo do vento nas duas dire¢cbes em
planta da estrutura, direcao “X” (horizontal) e direcao “Y” (vertical), com a finalidade de
avaliacdo dos efeitos da ISE em cada uma das dire¢gbes, devido aos diferentes tipos de
contraventamento em cada direcao.

Foram analisados os esfor¢cos de compressao axial e momentos fletores na base dos
pilares, coeficientes B, de estabilidade global, recalques da fundagéo e os deslocamentos
laterais das estruturas.

Nos gréaficos apresentados, Base-Rig. significa que o resultado foi obtido a partir da
consideracdo de apoio rigido para a estrutura, c/ISE-Est significa que o resultado foi obtido a
partir da consideracdo de “interagdo solo-estrutura para fundacado em estacas” e c/ISE-Sap

significa “com interagao solo-estrutura para fundagéo em sapatas”.

6.1 RESULTADOS PARA FUNDACAO PROFUNDA

A seguir serdo apresentados e comparados os resultados obtidos para todas as
estruturas analisadas sobre fundacao profunda. Os gréficos apresentam as comparacdes

entre as analises realizadas de maneira convencional e com consideragéo da ISE.

6.1.1 COMPARACOES PARA A ESTRUTURA DE 4 PAVIMENTOS
6.1.1.1 ESFORGCOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 55 apresenta a comparacdo entre as andlises convencional e com
consideracdo da ISE para os esforcos de compresséo axial na base dos pilares, em relacdo
as acdes do vento na diregcdo “Y” da estrutura. A Figura 56 apresenta as mesmas
comparacdes para a direcao “X” da estrutura. Foram consideradas combinacdes relativas ao
Estado Limite Ultimo nas quais a acdo de sobrecarga variavel é a agéo variavel principal nas

combinacdes.
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Figura 55: Comparacao dos esforcos de compressao axial - Diregado “Y” - 4 Pav.
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O PG P7 Pa
I H = I
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O ISEEst= 800 kN [-3,89%) o/ISE-Est= 880KkN(-1,04%) ISE-Est=580 kN(-1.043) SEEst=800kN (-209%)
P10 P11 P12
[ : p— = (] I
Baze 1g =408 kM Bzse Rlg =823 EN Base Rig. =823 kN Basefig =497 kN
2 oISE-Est= 09 kN [2.60%) oISE-Est=218 kM [-0,85%) oISE-Est=818kMN [-0,85%) ISE-Est= 509 kN [2.41%)
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CISE-Est = 382 kN [-0,26%) oISE-Est=383kN (1,32%) oISE-Est=283kN(1,32%) cISE-Est= 382 kN[-026%)

Fonte: Autor (2018)

Figura 56: Comparacdo dos esforcos de compresséo axial - Diregado “X” - 4 Pav.
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EIEEE Rig. =388 kN Bass Fig= 284 kN Base Rig. =380 kN Base Rig = 320 kN
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> - - 1
Bzse Ry =530 kN Base Rig. = 819kN Base Rig. =873 kN Baze Al = B2TEN
C o/ISE-Est =537 kM(0,19%) oISE-Est=813kN (-0,72%) o/ISE-Est =863KkN {-1,15%) ISEEst =538 kN {0,19%)
P10 P11 P12
| : )7 H = I
:uaseﬂ" = 528 kN Base Fig = B19kN Base Rlg. =873 kN Bae Rip =5ITEN
C oISE-Est =537 kM (0,19%) coISE-Est=2813kN [-0,72%) oISE-Est= 862 kN(-1,15%) oISE-Est =538 kN (0,19%)
i P14 P15 P16
:uase-d"—BB._(N BaseRig. =382kN BaseRig. =380kN Base Rig =3282EkN

cISE-Est= 357 kM (0,52%) oISE-Est=2330kN{1,83%) oISE-Est=388 kN(Z11%) cISEEst=281kN([D.51%)

Fonte: Autor (2018)



80

A analise das Figuras 55 e 56 mostra que houve pouca variacdo dos esforcos de
compressao axial na base dos pilares, para ambas as dire¢cdes de vento consideradas. A
maior variacdo foi de 3,69% para a direcao “Y” e 2,11% para a dire¢cao “X”. Para ambas as
direcdes podem ser observados pequenos alivios nos esforcos axiais de compressao dos
pilares centrais (P6, P7, P10 e P11). A analise na diregao “Y” (sentido dos contraventamentos
compostos por tirantes em “X”) apresentou um aumento nos esforcos de compressao axial
nos pilares do eixo 7 (P1 a P4) e do eixo 1 (P13 & P16), sendo este aumento maior nos pilares
do eixo 7, condizente com a direcdo da acdo do vento. A analise na diregédo “X” (sentido dos
porticos rigidos) apresentou um alivio da compressao axial dos pilares centrais (P6, P7, P10
e P11) e um aumento dos demais pilares, este comportamento se assemelha ao
comportamento das estruturas de concreto armado (constituidas de pérticos rigidos) sob
influéncia da ISE.

A Figura 57 apresenta a comparacao dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcdo dos porticos rigidos. A combinacgéo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 57: Comparagdo dos momentos fletores - Dire¢ao “X” - 4 Pav. Estacas
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)—— 1 I I I

Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores na base dos pilares que formam os pérticos rigidos ndo

apresentaram variacgéo.



81

6.1.1.2 COEFICIENTE B2
A Figura 58 apresenta a comparacgéo do coeficiente B, de estabilidade global entre os

modelos de 4 pavimentos analisados. A combinagdo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 58: Comparagéao dos coeficientes B2 - 4 Pav. Estacas

Pav4 Pavd  —

- — -
8 o
C Pav3 PVl
g £
S Pav S Py
© ©
[a W [a
Pavl  — Pavl  —
0,95 1,00 1,05 1,10 1,15 0,95 1,00 1,05 1,10 1,15
B, - Diregao Y B, - Dire¢do X
E4ISE-Est mE4 E4ISE-Est WE4

Fonte: Autor (2018)

Nota-se um aumento do coeficiente B, na diregcao “Y” da estrutura, onde o coeficiente
passou de 1,08 para 1,10 (aumento de 1,85%) e se aproximou do limite da classificagéo entre
pequena e média deslocabilidade, porém este limite nao foi ultrapassado. Na direcao “X” da
estrutura o coeficiente ndo sofreu alteragBes. Neste caso ndo houve mudancas na

classificagdo da estrutura quanto a deslocabilidade.

6.1.1.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 59 apresenta a comparacédo entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcBes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a

combinagéo rara do Estado Limite de Servigo.

Figura 59: Comparacédo dos deslocamentos laterais - 4 Pav. Estacas
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Fonte: Autor (2018)
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Os deslocamentos laterais apresentaram variacées para ambas as direcdes, sendo
maiores na dire¢ao “Y”. A variacdo dos deslocamentos na direcdo “Y” da estrutura apresentou
variacdo de 33,6% (passando de 1,25 cm para 1,67 cm) no topo da estrutura e variacdo de
33,34% (passando de 0,45 cm para 0,60 cm) no primeiro pavimento. A dire¢ao “X” apresentou
variac6es um pouco menores, sendo de 16,85% no topo da estrutura (passando de 0,89 cm

para 1,04 cm) e variacdo de 25% no primeiro pavimento (passando de 0,24 cm para 0,30 cm).

6.1.1.4 RECALQUES
A Figura 60 apresenta a comparacdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a analise convencional considerando o tipo de fundacdo) e os recalques finais da
fundacéo (obtidos apds o processo iterativo). A Figura 61 apresenta a mesma comparagao no
formato de gréfico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltéria de

combinacgdes.

Figura 60: Comparacdo em planta dos recalques por estaca de pilar - 4 Pav. Estacas

° g

: P1 P2 P3 P4
Base Rig. : 3 mm Base Rig. : 3 mm Base Rig. : 3 mm Base Rig. : 3 mm
cl5E-Est: 4 mm{33%) /I SE-Est 4 mm {33%) /ISE-Bst: 4 mm (33%) c15E-Est: 4 mm {33%)
O P& PG PT P8
B— 1 a - I
BaseRig. : 4 mm Base Rig. : 5 mm Base Rig. : 5 mm Base Rig. : 4 mm
C c1SE-Est: 4 mm{0%) o/ISE-Est 5 mm (09%;) ISE-Bst: 5 mm (0% c1SE-Est: 4 mm (0%
P4 P10 P11 P12
O— 1 - -
Base Rig. : 4 mm Base Rig. : 5 mm Base Rig. : 5 mm Base Rig. : 4 mm
: c15E-Est: 4 mm{0%) /| SE-Est 5 mm (0%) /ISE-Est: 5 mm (0%:) c1SE-Est: 4 mm (0%)
: P13 P14 P15 P16
BaseRig. : 3 mm Base Rig. : 3 mm Base Rig. : 3 mm Base Rig. : 3 mm
cl5E-Est: 4 mm{33%) /| SE-Est 4 mm {33%) o/ISE-Est: 4 mm {323%) c15E-Est: 4 mm (33%)

Fonte: Autor (2018)
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Figura 61: Comparacdo em grafico dos recalques por pilar - 4 Pav. Estacas

6

5

0|||||“||“|||||

P2 P3 P4 PS5 P7 P8 P9 P10 P11 P12 P13 P14 P15 Pl6
Pilares

H

Recalques (mm)
N w

[N

W s/ISE ISE-Est

Fonte: Autor (2018)

A fundacéo profunda apresentou uma variagdo de 33% dos recalques nos pilares das
extremidades (pilares dos eixos 1 e 7), porém a variacao foi de apenas 1 mm. O resultado ja
era esperado devido a pouca variacdo dos esfor¢cos de compresséao axial.

6.1.1.5 COEFICIENTES DE REACAO VERTICAL
A Tabela 25 apresenta os coeficientes de reacdo vertical (CRV) para a fundacdo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 24 representam o quociente entre o esfor¢o axial

de compresséao no pilar e o deslocamento total da fundagédo considerada (recalque).

Tabela 24 - Coeficientes de Reacdo Vertical - 4 Pav. Estacas

PILAR | Fundacao profunda (kN.m)
P1 129667
P2 127333
P3 127333
P4 129667
P5 156250
P6 175000
P7 175000
P8 156250
P9 156250

P10 175000
P11 175000
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P12 156250
P13 129333
P14 127000
P15 127333
P16 129333

Fonte: Autor (2018)

6.1.2 COMPARACOES PARA A ESTRUTURA DE 8 PAVIMENTOS
6.1.2.1 ESFORGOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 62 apresenta a comparagdo entre as analises convencional e com
consideracgdo da ISE para os esforgos de compresséo axial na base dos pilares, em relagédo
as acoes do vento na diregdao “Y” da estrutura. A Figura 63 apresenta as mesmas
comparacgdes para a dire¢do “X” da estrutura. Foram consideradas combinacdes relativas ao
Estado Limite Ultimo nas quais a ac&o de sobrecarga variavel é a agéo variavel principal nas
combinacgdes.

Figura 62: Comparacdo dos esforcos de compresséo axial - Diregao “Y” - 8 Pav.

Estacas
P P2 P3 P4
I I I I
Base Rig. =204kN Base Rig. = 87T2kN Base Rig. =87T2kN Base Rig. =204kN

c1SE-Est= 888 kN {-1,77%) o/ISE-Est= 898 kN (2,88%) CISE-Est=838 kN [288%) oISE-Est=E8BBkN{-1,77%)

P5 P& PT Pa

I H H I

Base Rig. = 1482 kN BaseRig. =17B5kN BaseRig. =17B5kN Base Rig. =1482kN
oISE-Est=1408KkN {-5,12%/I15E-Est= 1784 kN [-1,18% 5| SE-Est= 1784 kN [-118%) oSE-Est= 1405 kN (-5,13%)
P9 P10 P11 P12

I L L

Base Rig. = BEELN Bese Rig. =1845kN Bese Rig. =1845kN Bsze Rig. =8285kN

ISE-Est = 985 kM {11,43%)c/1SE-Est = 1850 kN (0,20%) c1SEEst= 1850 kN (0.20%) ISE-Est = 284 kN {11,45%)

P13 P14 P15 P16
I

Bese Rig. = 843kN BaseRig =837kN Base Rig. =539kN BaseRig. =843kN
cISE-Est= B2 kN (-4.74%) c1SEEst= 822 kN [-0,48%) o|SE-Est =533 kN (-0,72%) ~ISE-Est=5802 kM[-474%)

Fonte: Autor (2018)

TTTITT T
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Figura 63: Comparacao dos esforcos de compressao axial - Diregao “X” - 8 Pav.

Estacas
I I I I
Base Rig. = 858 kN Bese Rig. =872 kN Base Rig. =841 kN BaseRig. =850kN

cISE-Est= 824 kM (-2,74%) o/ISE-Est =881 kM (1,02%) oISE-Est=857 kM (1,20%) oI5E-Est=3860kN{-3,37%)

Pa PG P7 Pa

I - -

BaseRig. =1115kN BaseRig. = 1905EkN BaseRig. =1824kN BaseRig. =1120kN
o/ISE-Est= 1132 kM {1,42%)c1SE-Est= 1802 kN (-0, 19%)c/ISE-Est = 1800 kN {-1,22%) o/ISE-Est = 1142 kN {1,96%)
P4 P10 P11 P12

I = -

Base Rig. = 1118kN Base Rig. = 1807kN Base Rig. =1824kN BaseRig. =1120kN

ISE-Est = 1132 kM [1,42%) <1SE-Bst = 1813 kN [0,27%) o/ISE-Est = 1810 kN [-0.77%) ISE-Est = 1142 kM {1,98%)

P13 F14 P15 P16

T ITTTT 7

BaseRig = 854kN BaseRig =87DkN Bese Rig =341kN Base Rig. =283EKN
c1SE-Est= 820k (-2,92%) o/ISE-Est= 878 kN {0,88%) clISEEst=351kN {1,19%) oISE-Est=884kN{-2,81%)

Fonte: Autor (2018)

A andlise das Figuras 62 e 63 mostra que houve pouca variagdo dos esforcos de
compressao axial na base dos pilares para ambas as dire¢des. A maior variagdo foi de 2,88%
para a diregdo “Y” e 3,62% para a diregéo “X”. Para ambas as dire¢fes nota-se também
pequenos alivios de esfor¢o axial de compressédo nos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11).
Na diregédo “Y” nota-se uma reducéo no esfor¢o axial de compressao dos pilares do eixo 1 e
um aumento nos pilares do eixo 7, condizentes com a direcdo da acdo do vento. Na direcao
“X”, nota-se uma reducéo nos pilares de extremidade (P1, P4, P13 e P16) e um aumento de
compressao nos pilares laterais (P2, P3, P14 e P15).

A Figura 64 apresenta a comparacao dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundagao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcao dos porticos rigidos. A combinacédo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ag&o do vento como variavel principal.



Figura 64: Comparacdo dos momentos fletores - Dire¢ao “X” - 8 Pav. Estacas

TTTTTT T

F1

H

)

5

H

- &

P13

[=

L ¢

P2 P3 P4
I I I
PG PT Pa
= - I

Base Rig. =258kN.m BaseRig. =208kN.m
o/ISE-BEst =258 kN.m {0%) cISE-Est=288kN.m{0%)

P10 P11 P12
= = I
Base Rig. = 256kN.m BaseRig. =209kN.m

ISE-Est =268kN.m{0%) cISEEst=206kN.m{0%)

P14 P15 P16
I I I

Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores ndo sofreram nenhuma alteragéo.

6.1.2.2 COEFICIENTE B2
A Figura 65 apresenta a comparacéo do coeficiente B, de estabilidade global entre os
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modelos de 8 pavimentos analisados. A combinacao considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Pavimentos

Pav8
Pav7
Pave
Pav5
Pav4
Pav3
Pav2
Pavl

Tabela 65: Comparacdo dos coeficientes B, - 8 Pav. Estacas

Pav8
Pav7
Pavé
Pav5
Pav4
Pav3
Pav2
Pavl

Pavimentos

0,95 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 095 105 1,15 1,25 1,35

B2 - Diregao Y

E8ISE-Est MW ES8

B, - Diregdo X
E8ISE-Est ME8

Fonte: Autor (2018)
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A direcao “Y” apresentou variacfes dos coeficientes B, menos significativas, onde o
coeficiente passou de 1,07 para 1,15 (aumento de 1,70%) no primeiro pavimento e de 1,05
para 1,08 no ultimo pavimento. O coeficiente na diregdo “X” apresentou maiores variacdes,
onde passou de 1,11 para 1,21 (aumento de 9%) no primeiro pavimento e de 1,05 para 1,10
(aumento de 4,76%) no ultimo pavimento. Nota-se que na direcdo “Y” houve uma mudanga
da classificacdo da estrutura em relacdo ao deslocamento, onde esta passou de pequena
para média deslocabilidade, exigindo assim procedimentos de andlise estrutural mais

rigorosos quanto a consideracéo das imperfeicdes geométricas e de material.

6.1.2.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 66 apresenta a comparacao entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcdes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a

combinagédo rara do Estado Limite de Servigo.

Figura 66: Comparacao dos deslocamentos laterais - 8 Pav. Estacas

Pav8 Pavs —
Pav7 — Pav7 I —
g Pave g Pavt S
PV T PAVD I —
g Pava g Pavl
© ©
a Pav3 I a Pav3 I
Pav2 I Pav2 ——
Pavl - Pavl m
0 2 4 6 0 2 4 6
Deslocamento (cm) - Diregdo Y Deslocamento (cm) - Diregdo X
ESISE-Est W E8 ESISE-Est W E8

Fonte: Autor (2018)

Assim como para a estrutura de 4 pavimentos, os deslocamentos laterais também
apresentaram variagoes bastante significativas. A diregdo “Y” apresentou variagéo de 49,86%,
passando de 3,73 cm para 5,59 cm no topo da estrutura. A diregdo “X” apresentou uma
variacdo de 29,4% no topo da estrutura, portanto um pouco menor do que na outra direcéo,
passando de 3,02 cm para 3,91 cm. O limite de deslocamento lateral para a estrutura de 8
pavimentos, de acordo com a NBR 8800 (ABNT, 2008) que € de 5,8 cm, portanto este limite

nédo foi ultrapassado apés as analises considerando a ISE.
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6.1.2.4 RECALQUES
A Figura 67 apresenta a comparagdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a analise convencional considerando o tipo de fundagdo) e os recalques finais da
fundacéo (obtidos apds o processo iterativo). A Figura 68 apresenta a mesma comparagao no
formato de gréfico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltéria de

combinagdes.

Figura 67: Comparacdo em planta dos recalques por estaca de pilar - 8 Pav. Estacas

° ¢

i P2 P3 P4
EIEEEF{lg 10 mm Base Rig. : 9 mm Base Rig. : 9 mm Base Rig. : 10 mm
o/ISE-Est 8 mm {-10,00%) /ISE-Bst: B mm (0%) c15E-BEst: 8 mm{0%) /ISE-Est 8 mm {-10,00%)
P& PG P PB

B— 1 : . 1
Base Rig. : Trrrn Base Rig. : 10 mm Base Rig. : 10 mm Base Rig. : ¥ mm

(: j oISE-Est: & -14.29%) oI1SE-Est:10 mm {0%) /ISE-Est 10 mm (0%} o/ISE-Bst: B mmi{-14,25%)
F3 P10 P11 P12
I ' & I
Base Rig. : Trrrn Base Rig. : 10 mm Base Rig. : 10 mm Base Rig. : ¥ mm

: oISE-Est: & -14.29%) c1SE-Est:10 mm (0%) /ISE-Est 10 mm (0%} o/ISE-BEst: B mmi{-14,259%)

P14 P15 P16

EIEE-EF{l-g 210 mm Base Rig. : 8 mm Base Rig. : 8 mm Base Rig. : 10 mm

GISE-Est 9mm{-10.00%)  oISE-Est 9 mm (0%) SISEEst 9mmi{0%)  oISE-Est 9 mm (-10,00%)

Fonte: Autor (2018)

Figura 68: Comparacao em grafico dos recalques por pilar - 8 Pav. Estacas

12

10| | || || | |
0 || | || | ||

P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7 P8 P9 P10 P11 P12 P13 P14 P15 P16
Pilares

[ee)

Recalques (mm)
H (o)}

N

W s/ISE M ISE-Est

Fonte: Autor (2018)
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Conforme esperado, ndo houve variacdo significativa nos recalques para fundacdes

profundas. Nota-se que alguns pilares sofreram variacdo de 1 mm no recalque.

6.1.2.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL
A Tabela 25 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 25 representam o quociente entre o esfor¢co axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 25 - Coeficientes de Reacdo Vertical - 8 Pav. Estacas

PILAR | Fundacao profunda (kN.m)
P1 92276
P2 97008
P3 94719
P4 92171
P5 233176
P6 178428
P7 178428
P8 233176
P9 233176

P10 177069
P11 178428
P12 233176
P13 92067
P14 94607
P15 94719
P16 92067

Fonte: Autor (2018)

6.1.3 COMPARAGOES PARA A ESTRUTURA DE 12 PAVIMENTOS
6.1.3.1 ESFORCOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 69 apresenta a comparacdo entre as andlises convencional e com
consideracdo da ISE para os esforcos de compressédo axial na base dos pilares, em relacéo
as acdes do vento na diregdao “Y” da estrutura. A Figura 70 apresenta as mesmas

comparacdes para a direcao “X” da estrutura. Foram consideradas combinacdes relativas ao
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Estado Limite Ultimo nas quais a a¢do de sobrecarga variavel é a acéo variavel principal nas

combinacdes.

Figura 69: Comparacéo dos esfor¢cos de compresséao axial - Dire¢ao “Y” - 12 Pav.

Estacas
P1 P2 P3 P4
I I I I
Baze Rig. =1407 kN Base Rig. =1547 kN Base Rig. = 15847 kN Baze Rig. =147 kN

cISE-Est = 1401 kN {-0,43%/ISE-Est = 1585 kN {1,16%) o/ 5E-Est = 1585 kM {1,16%) oI5E-E5t = 1401 kN {-0,43%)

P5 P& PT Pa
[l H
Base Rig. =1247kN BaseRig. =Z721kN BaseRig. =Z721kN Base Rig. =1247 kN
ZISE-Est = 1889 kN (-2,88%) ISE-B5t = 2714 kN (-0, 28%)c/ISE- Bt = 2714 kN {-0,28%) c1SE-Est= 1889 kN -2,56%)
P9 F10 P11 P12
L =
BaseRig. =1528kN BeseRig. =2972kN BaseRig. =2572EN BeseRig. = 1528kN

o/|SE-Est = 1588 kN (4, 72%) | SE-Est= 2573 kN (0,20%) o/ISE-Est = 2579 kN (0,.20%) «1SEEst= 1598 kM {4,72%)

F13 P14 P14 F16

TTTTTT 7

BeseRig. =1215kN Base Rig. = 852kN Base Rig. =825kN Bese Rig. =1215kNM
o/|SE-Est= 1202 kN {-0,99%) oISE-Et =882kN {-1.23%) «ISE-Est=5882kN {-158%) o1SEEst= 1202 kN{-0,29%)

Fonte: Autor (2018)
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Figura 70: Comparacéo dos esforcos de compresséao axial - Diregao “X” - 12 Pav.

Estacas
I I I I
Base Rig. = 1202 kN BaseRig. =1Zr3kN Base Rig. = 1209kN Base Rig. = 1422kN

C1SE-Est= 1298 kN (-0, 54% /ISE-Est = 1274 kN (0,08%) oISE-Est= 1211 kN (0,17%) ISE-Bst = 1407 kN {-1,123)

P5 PG P7 P&

I =l (=

BaseRig. = 1715kN Base Rig. =2824kN Base Rig. =298 kN BsseRig. = 1725kN
CISE-Est= 1722 kN [0,41%)1SE-Est = 2622 kN (-0,08% )| SE-Est = 2064 kN (-0 07%) o/ISE- Bt = 1743 kN {1,04%)
P9 P10 P11 P12

I - -

Base Rig. = 1715kN Base Rig. =2824kN Base Rig. =2988kN Base Rig. = 1725kN

o/ISE-BEst = 1722 kN {0,41%)c/ISE-Est = 2822 kN (-0 08% )/ ISE-Bt = 2064 kN {-0,07%) oISE-Bst = 1742 kN {1,04%)

IF'13 P14 P15 P16

BaseRig. = 1299kN Base Rig. = 1289kN BaseRig. =1208kN BaseRig. =1419kN
FISE-Est= 1296 kN {-0,22%) ISEEst = 1274 kN {0, 39%)cISE-Bt = 1211 kN {0,17%) oISE-BEst = 1407 kN {-0,85%)

Fonte: Autor (2018)

TITTTT 7

A variacdo dos esforcos de compressdo axial ndo apresentou valores significativos,

sendo que a maior variacdo foi de 2,98% para a dire¢ao “Y”. A direcéo “X” teve como maior

variacado 1,12%. A caracteristica de alivio dos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11) também foi

notada para a estrutura de 12 pavimentos, para os dois lados considerados. Os demais pilares

apresentaram pequenas variagoes.

A Figura 71 apresenta a comparacao dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacgao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcao dos porticos rigidos. A combinacédo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ag&o do vento como variavel principal.



Figura 71: Comparacao dos

F1
I

H

-3

P13

TTTTTT 7

momentos fletores - Dire¢ao “X” - 12 Pav. Estacas

IF'E

Pi

-
Base Rig. =880 kMN.m
cISE-Est =005 kMN.m {0, 75%)
P10

=
BaseRig. =880 kN.m
c1SE-Est= 885 kMN.m {0, 76%;)

P14
I

Fonte: Autor (2018)

i

7

P3 P4
I I
PT P8
- I
Base Rig. =882kM.m

cfISE-E5t =807 kM. .m {0,76%)

P11 P12
- I

Bese Rig. =882kN.m
c15E-Est= 557 kN.m {0,75%)

P15 P16
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Para a estrutura de 12 pavimentos foi notada uma pequena variagdo dos momentos

fletores, menos de 1%.

6.1.3.2 COEFICIENTE B2

A Figura 72 apresenta a comparacgao do coeficiente B, de estabilidade global entre os

modelos de 12 pavimentos analisados. A combinag¢é@o considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.
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Figura 72: Comparacao dos coeficientes B, - 12 Pav. Estacas

Pavl? Pavl?
Pavll — Pavll
PVl Pavil
PV PV
§ PV G § PV
S PV O PAV
£ Ppave E Ppave
S Pav5 o Pav5
[ a
Pav4 Pav4
Pav3 Pav3
Pav2 e\
Pavl Pavl |
095 100 1,05 1,10 1,15 095 1,05 1,15 1,25 1,35
B, - Diregao Y B, - Direcdo X
E12ISE-Est WE12 E12ISE-Est WE12

Fonte: Autor (2018)

Para a diregdo “Y” a variagdo do coeficiente B, no primeiro pavimento foi de 7,40%,
passando de 1,08 para 1,16 e de 3,40% no Gltimo pavimento, onde este passou de 1,02 para
1,05. Para a direcao “X” o coeficiente B sofreu, no primeiro pavimento, uma variacdo de
6,19%, passando de 1,07 para 1,13 e, no topo da estrutura, sofreu uma variacdo de 1,90%,
passando de 1,06 para 1,08. Nota-se que, para ambos os lados, houve mudanca da
classificagdo da estrutura em relagdo a deslocabilidade, onde esta passou de pequena para

média deslocabilidade, onde haveria a necessidade de uma andlise estrutural mais rigorosa.

6.1.3.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 73 apresenta a comparacao entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcBes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a

combinagéo rara do Estado Limite de Servigo.
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Figura 73: Comparacdo dos deslocamentos laterais - 12 Pav. Estacas

Pav12 Pav12
Pavll Pavll
PV O Pav10
PV Pav9
§ PV G § Pav8
S Pavy O PAV
£ Pavt E Pavh
3 Pavh & PaVh I —
o o
Pavl Pavd
Pav3 Pav3 |
Pav2 | Pav2 |
Pavl &= Pavl &
0 2 4 6 8 0 2 4 6
Deslocamento (cm) - Diregdo Y Deslocamento (cm) - Diregdo X
E12ISE-Est W E12 E12ISE-Est mE12

Fonte: Autor (2018)

Os deslocamentos laterais apresentaram variacbes bastante significativas. Os
deslocamentos na direcao “Y” apresentaram variagcdes de 51,72% no topo da estrutura
(passando de 5,24 cm para 7,95 cm) e de 93,33% no primeiro pavimento (passando de 0,45
cm para 0,87 cm). Os deslocamentos na diregao “X” apresentaram variacoes menores, sendo
de 17,43% no topo da estrutura (passando de 5,05 cm para 5,93 cm) e de 88,89% no primeiro
pavimento (passando de 0,34 cm para 0,18 cm). Os deslocamentos laterais considerando a
ISE ficaram abaixo do deslocamento lateral limite maximo para a estrutura de 12 pavimentos

(8,7 cm), em relacdo ao topo da estrutura.

6.1.3.4 RECALQUES
A Figura 74 apresenta a comparacdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a analise convencional considerando o tipo de fundacdo) e os recalques finais da
fundacao (obtidos apds o processo iterativo). A Figura 75 apresenta a mesma comparagao no
formato de gréfico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltéria de

combinagoes.
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Figura 74: Comparagao em planta dos recalques por pilar - 12 Pav. Estacas

7

FI"‘|
O— 1
Base Rig. : 5mm
c/ISE-Est: 5 mm {D,00%)
P&

O—
I
Base Rig. : 8 mm

@ cISEEst 9 mmi 12, 50%)
Pa
I

Base Rig. : 8 mm

S SISE-Est: @ mm{12.50%)

P13

(37

Base Rig. : 5mm
o/ISE-BEst: 5 mm {0,00%;)

?
P2 P3
I I

Base Rig. : 10 mm Base Rig. : 10 mm
c/ISE-Est: 11 mm{10,00%) oISE-BEst: 11 mm {10,00%)

P& =
[ L]
Base Rig. : 13 mm Base Rig. : 13 mm
/ISE-Est 10 mm {-23,08%) </ISE-Est: 10 mm {-23,08%)
P10 P11
= L]
Base Rig.: 13 mm Base Rig.: 13 mm

ISE-Est 10 mm {-23,08%) oISE-Est: 10 mm (-23/08%)

P14 P15
I I

Base Rig. : 10 mm Base Rig. : 10 mm
ofISE-Est: 11 mmi{10,00%) <ISE-Bt: 11 mm{10,00%)

Fonte: Autor (2018)

7

P4
I

Base Rig. : 5 mm
/ISE-Est: 5 mm {0,00%)

Pa

Base Rig. : 8 mm
c/ISE-Est 2 mm {12,50%)

P12

Base Rig. : 8 mm
c/ISE-Est 9 mm {1.2,50%)

F16

Base Rig. : 5 mm
ISE-Est: & mm {0,00%)

Figura 75: Comparacgao em grafico dos recalques por pilar - 12 Pav. Estacas

14
13
12
11

Vo]

Recalque (mm)

OFRLrNWRARUION

P1 P2

10

P4 P5 P6 P7 P8 P9 P10 P11 P12 P13 P14 P15 P16

Pilares

W s/ISE W ISE-Est

Fonte: Autor (2018)

Conforme esperado, ndo houve variacao significativa nos recalques.



6.1.3.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL

A Tabela 26 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo
profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 26 representam o quociente entre o esforco axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 26 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 12 Pav. Estacas

PILAR | Fundacéo profunda (kN.m)
P1 254865
P2 135064
P3 135064
P4 254865
P5 216778
P6 308248
P7 314271
P8 216778
P9 216889
P10 308248
P11 314166
P12 216889
P13 254658
P14 134585
P15 135064
P16 254451

6.1.4 COMPARAGOES PARA A ESTRUTURA DE 16 PAVIMENTOS
6.1.4.1 ESFORCOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 76 apresenta a comparagdo entre as andlises convencional e com
consideracdo da ISE para os esforcos de compressédo axial na base dos pilares, em relacéo
as acdes do vento na diregdo “Y” da estrutura. A Figura 77 apresenta as mesmas
comparagdes para a diregdo “X” da estrutura. Foram consideradas combinagdes relativas ao

Estado Limite Ultimo nas quais a a¢&o de sobrecarga variavel é a acéo variavel principal nas

combinacdes.

Fonte: Autor (2018)
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Figura 76: Comparacéo dos esforcos de compresséao axial - Dire¢ao “Y” - 16 Pav.
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P16

Figura 77: Comparacéo dos esforcos de compresséo axial - Dire¢ao “X” - 16 Pav.
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A analise das Figuras 76 e 77 mostra que houve pouca variacdo dos esforcos de
compressao axial na base dos pilares para ambas as direcdes. A maior variacao foi de 2,44%
para a diregcao “Y” e 1,42% para a direcéo “X”. Para ambas as diregcbes nota-se também
pequenas reducbes de esforcos axiais de compressédo nos pilares centrais (P6, P7, P10 e
P11).

A Figura 78 apresenta a comparacdo dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na dire¢do dos porticos rigidos. A combinacgéo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 78: Comparagdo dos momentos fletores - Diregao “X” - 16 Pav. Estacas
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Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores sofreram variagfes pouco significativas.

6.1.4.2 COEFICIENTE B2

A Figura 79 apresenta a comparacgédo do coeficiente B, de estabilidade global entre os
modelos de 16 pavimentos analisados. A combinag¢do considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.
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Figura 79: Comparacgao do coeficiente B> - 16 Pav. Estacas
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Fonte: Autor (2018)

A direcao “Y” apresentou variagao do coeficiente B2, no primeiro pavimento, de 0,96%,
passando de 1,04 para 1,05 e de 0,97% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,03 para
1,04. A diregcédo “X” apresentou variagao do coeficiente B, no primeiro pavimento, de 0,94%,
passando de 1,06 para 1,07 e de 0,97% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,03 para

1,04. Nao houve mudanca da classificagéo da estrutura em relagcéo a deslocabilidade.

6.1.4.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 80 apresenta a comparacéo entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcBes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a
combinagéo rara do Estado Limite de Servigo.
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Figura 80: Comparacdo dos deslocamentos laterais - 16 Pav. Estacas
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Fonte: Autor (2018)

Os deslocamentos na diregao “Y” apresentaram variagdes de 15,51% no topo da
estrutura (passando de 6,06 cm para 7,00 cm) e de 34,78% no primeiro pavimento (passando
de 0,23 cm para 0,31 cm). Os deslocamentos na direcao “X” apresentaram variagdes
menores, sendo de 4,64% no topo da estrutura (passando de 6,68 cm para 6,99 cm) e de
23,53% no primeiro pavimento (passando de 0,17 cm para 0,21 cm). Os deslocamentos
laterais considerando a ISE ficaram abaixo do deslocamento lateral limite maximo para a

estrutura de 16 pavimentos (11,6 cm), em relagéo ao topo da estrutura.

6.1.4.4 RECALQUES
A Figura 81 apresenta a comparagdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a analise convencional considerando o tipo de fundagdo) e os recalques finais da
fundacéo (obtidos apds o processo iterativo). A Figura 82 apresenta a mesma comparagao no
formato de grafico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltéria de

combinagdes.
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Figura 81: Comparagdo em planta dos recalques por pilar - 16 Pav. Estacas
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c15E-Est: 10 mm {-2,05%)

Figura 82: Comparacgao em grafico dos recalques por pilar - 16 Pav. Estacas

Recalques (mm)

16
15
14
13
12

OFRLNWRARUIONOWLO

11

P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7 P8 PS P10 P11 P12 P13 P14 P15 P16

Pilares

W s/ISE M ISE-Est

Fonte: Autor (2018)

Assim como as demais estruturas, ndo houve variagcao significativa dos recalques.
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6.1.4.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL
A Tabela 27 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 27 representam o quociente entre o esforco axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 27 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 16 Pav. Estacas

PILAR | Fundacéo profunda (kN.m)
P1 217686
P2 318625
P3 317875
P4 223500
P5 215455
P6 324417
P7 324417
P8 215455
P9 215182
P10 324829
P11 324829
P12 215182
P13 218156
P14 317250
P15 317250
P16 223992

Fonte: Autor (2018)

6.1.5 COMPARACOES PARA A ESTRUTURA DE 20 PAVIMENTOS
6.1.5.1 ESFORGOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 83 apresenta a comparagdo entre as andlises convencional e com
consideracdo da ISE para os esforcos de compressédo axial na base dos pilares, em relacéo
as acdes do vento na diregdo “Y” da estrutura. A Figura 84 apresenta as mesmas
comparagdes para a diregdo “X” da estrutura. Foram consideradas combinagdes relativas ao
Estado Limite Ultimo nas quais a ac&o de sobrecarga variavel é a agéo variavel principal nas

combinacgdes.
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Figura 83: Comparacéo dos esforcos de compresséao axial - Dire¢ao “Y” - 20 Pav.
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Fonte: Autor (2018)

Figura 84: Comparacgao dos esforgos de compresséo axial - Diregao “X” - 20 Pav.
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Fonte: Autor (2018)

A analise das Figuras 83 e 84 mostra que houve pouca variacdo dos esforcos de

compressao axial na base dos pilares para ambas as direcbes. A maior variacao foi de 3,80%
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para a diregcdo “Y” e 3,50% para a direcéo “X”. Para ambas as diregbes nota-se também
pequenas reducbes de esforcos axiais de compressado nos pilares centrais (P6, P7, P10 e
P11).

A Figura 85 apresenta a comparacdo dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcdo dos porticos rigidos. A combinacao considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac¢&o do vento como variavel principal.

Figura 85: Comparagdo dos momentos fletores - Diregao “X” - 20 Pav. Estacas
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Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores na base dos pilares P6 e P14 apresentaram variacdo de 1%,
passando de 894 kN.m para 903 kN.m. Ja os momentos fletores na base dos pilares P7 e P11

apresentaram variagcdo de 1,42%, passando de 843 kN.m para 855 kN.m.

6.1.5.2 COEFICIENTE B2
A Figura 86 apresenta a comparacédo do coeficiente B, de estabilidade global entre os

modelos de 20 pavimentos analisados. A combinacdo considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a acdo do vento como variavel principal.
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Figura 86: Comparacéo do coeficiente B, - 20 Pav. Estacas
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Fonte: Autor (2018)

A direcao “Y” apresentou variagao do coeficiente B, no primeiro pavimento, de 4,71%,
passando de 1,06 para 1,11 e de 2,88% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,04 para
1,07. A diregéo “X” apresentou variagao do coeficiente B, no primeiro pavimento, de 4,80%,
passando de 1,04 para 1,09 e de 1,94% no altimo pavimento, onde este passou de 1,03 para
1,05. Houve mudanca da classificacdo da estrutura em relacdo a deslocabilidade, no
pavimento 10 da diregdo “X”, o coeficiente passou de 1,09 para 1,13, assim como em Varios
outros ao longo da altura da estrutura. Portanto a consideracdo da ISE provocou uma
mudanca da classificagao de pequena para média deslocabilidade. Na direcdo “Y” ndo houve
mudanca de classificacdo para nenhum pavimento.

6.1.5.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 87 apresenta a comparacédo entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcBes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a

combinacéo rara do Estado Limite de Servico.
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Figura 87: Comparacao dos deslocamentos laterais - 20 Pav. Estacas
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Fonte: Autor (2018)

Os deslocamentos na direcao “Y” apresentaram variagdes de 21,63% no topo da
estrutura (passando de 8,97 cm para 10,91 cm) e de 48,98% no primeiro pavimento (passando
de 0,45 cm para 0,67 cm). Os deslocamentos na diregdo “X’ apresentaram variagbes
menores, sendo de 4,64% no topo da estrutura (passando de 6,68 cm para 6,99 cm) e de
23,53% no primeiro pavimento (passando de 0,17 cm para 0,21 cm). Os deslocamentos
laterais considerando a ISE ficaram abaixo do deslocamento lateral limite maximo para a
estrutura de 16 pavimentos (11,6 cm), em relacéo ao topo da estrutura.

6.1.5.4 RECALQUES
A Figura 88 apresenta a comparacdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a andlise convencional considerando o tipo de fundacdo) e os recalques finais da
fundacao (obtidos apds o processo iterativo). A Figura 89 apresenta a mesma comparagao no
formato de grafico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltéria de

combinacdes.
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Figura 88: Comparacgao em planta dos recalques por estaca de pilar - 20 Pav. Estacas
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Figura 89: Comparacao em graficos dos recalques por pilar - 20 Pav. Estacas
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Os recalques nado apresentaram varia¢des significativas.
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6.1.5.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL
A Tabela 28 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 28 representam o quociente entre o esfor¢co axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 28 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 20 Pav. Estacas

PILAR | Fundacéo profunda (kN.m)
P1 267701
P2 273649
P3 273649
P4 267609
P5 231329
P6 440556
P7 456895
P8 231396
P9 231396
P10 440556
P11 456895
P12 231396
P13 267701
P14 273649
P15 273649
P16 267336

Fonte: Autor (2018)

6.2 RESULTADOS PARA FUNDACAO RASA

A seguir sdo apresentados os resultados obtidos para as estruturas analisadas sobre

fundacéo rasa do tipo sapatas.

6.2.1 COMPARACOES PARA A ESTRUTURA DE 4 PAVIMENTOS
6.2.1.1 ESFORGOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 90 apresenta a comparacdo entre as andlises convencional e com
consideracdo da ISE para os esfor¢cos de compresséo axial na base dos pilares, em relagéo
as acdes do vento na diregdao “Y” da estrutura. A Figura 91 apresenta as mesmas

comparacdes para a direcao “X” da estrutura. Foram consideradas combinacdes relativas ao
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Estado Limite Ultimo nas quais a a¢do de sobrecarga variavel é a acéo variavel principal nas

combinacdes.

Figura 90: Comparacgao dos esfor¢cos de compresséo axial - Diregao “Y” - 4 Pav.

Sapatas
: P2 P3 P4
ElaseF‘-lg =334 kN Base Rig. =285kN BeseRig. =285kN BaseRig. =254kN
/ISE-Sap =399 kN{1,27%) ISE-Sep=398 kN (3,38%) cISE-Sap=398kN(3238%) CISE-Sap=380kN{1.27%)
@ PB P7 Pa
( : — - -
EIasEF{lg =823 kN Base Rig. =889kN BaseRig. =889kN Base Rig =822kN
C ISE-Sap =605 kN (-285%) oISE-Ssp =854kN (-173%) oISE-Sap=554 kM (-1,723%) oISE-Ssp=005kN -285%)
P10 P11 P12
O— 1 X - |
Bese Rig. = 4586 kN Base Rig. =&23kN Base Rig. =&23kN BaseRig. =437kN
@ CISE-Sap=502kN (282%) oISE-Sap= 817 kN[-073%) oISE-Sap=817 kN(-073%) OI55-Sap=S02kN (2.41%)
P13 P14 P15 P16
I . I I . Base Rig. =383kN
Base Rig. =383kN BaseRig. =378kN Base Rig. = 378EN oISE-Sap= 382 kN [-0,26%)

cISE-Sap= 282 kN (-0.25%) oISE-Sap=386 kM (212%) CISE-Sap=2385EN (2123%)

Fonte: Autor (2018)



110

Figura 91: Comparacao dos esforcos de compressao axial - Diregao “X” - 4 Pav.

Sapatas
F1 P2 P3 P4
O— 1 I I I
BaseRig. =336kN BaseRig. = 384kN BaseRig =380 kN BeseRig. =330kN

o/ISE-Sap =388 kN (0 520) c1SE-Sap = 393 kN (234%)  oISESap = 300 kN (2630) ¥155-5ap = 392kN{0.51%)

C Ps P& PT Pa
{:} — 1 - - I

Base Rig. = 538kN BaseRig. =819kN BaseRig. =873kN BaseRig. =537TkM
®7 c15E-Sap = 525 kN (-0,19%) ¢ISE-Sap = 811 kN (-0,58%) ¢ISE-Sap = 880 kN (- 1,48%) o|SE-Sep = 538 kM (-0,19%)
P9 P10 P11 P12
O— 1 ’ J :
BaseRig. = 538kN Base Rig. =812kN Base Rig. =&7T3kN Base Rig. =537kN

@7 CISE-Sap =524 kN [-0,27%) c1SE-Sap = 810 kN [-1,10%) /| SE-Sap = 350 kM {-1,49%) ¢ISE-Sap =536 kN{-0,19%)

F14 P14 P16

P13
(r— 1 I I I

Base Rig. =385kN Bose Rig. = 383 kN Bese Rig. =380kN BaseFlig. =283kN .
o/ISE-Sap = 387 kM{0,52%) o/ISE-Sap=382kN (2,35%) o|SE-Sap= 380 kN (2,.63%) <ISE-Sap=351 kN{0.51%)

Fonte: Autor (2018)

A analise das Figuras 90 e 91 mostra que, assim como para a analise com fundac¢des
profundas, houve pouca variacdo dos esforcos de compressao axial na base dos pilares, para
ambas as direcfes. A maior variagéo foi de 3,38% para a diregao “Y” e 2,63% para a direcao
“X”. Para ambas as direcbes podem ser observados pequenos alivios nos esforcos axiais de
compressao dos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11).

A Figura 92 apresenta a comparacao dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacgao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcao dos porticos rigidos. A combinacéo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ag&o do vento como variavel principal.



Figura 92: Comparacao dos momentos fletores - Diregao “X” - 4 Pav. Sapatas

7

P1

=

- 3

F13

TTTTTT T

P2
I

P&

[
Base Rig. =88 kMN.m
c15E-Sap =68 kMN.m {0%)
P10

(=

BaseRig. =88kN.m
c/ISE-Sap = 88 kN.m {0%)

P14
I

L ¢

F3 P4
I I
PT Pa
= I

Base Rig. =82 kM.m

c/I5E-Sap= 82 kN.m {0%)

P11 P12
- I
BaseRig. =82kN.m
oISE-Sap =82 kN.m {0%)

P15 P16
I I

Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores na base dos pilares ndo apresentaram variagao.

6.2.1.2 COEFICIENTE B2
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A Figura 93 apresenta a comparagéo do coeficiente de estabilidade global, B, entre

0os modelos de 4 pavimentos analisados. A combinacdo considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 93: Comparagao dos coeficientes B, - 4 Pav. Sapatas

, Pavs
o
cPav
£
S Pav2
©
a
Pavl
09 1,00 1,05 1,10
B, - Diregao Y

W E4ISE-Sap W E4

Pavimentos

1,15

Pavd

Pav3
Pa 2
Pyl

0,95 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20
B, - Direcdo X

W E4ISE-Sap WE4

Fonte: Autor (2018)
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Nota-se um aumento do coeficiente B, na dire¢cao “Y” da estrutura, onde o coeficiente
passou de 1,08 para 1,11 (aumento de 2,77%) no primeiro pavimento e ficou no limite da
classificacdo entre pequena e média deslocabilidade, porém este limite ndo foi ultrapassado.
Na direcao “X” da estrutura o coeficiente ultrapassa a fronteira da classificacdo no pavimento
1, onde a variacdo é de 1,81% (passando de 1,10 para 1,12). Nestes casos houve mudanca

da classificacdo da estrutura de pequena para média deslocabilidade.

6.2.1.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 94 apresenta a comparacéo entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcGes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a
combinacéo rara do Estado Limite de Servigo.

Figura 94. Comparacédo dos deslocamentos laterais - 4 Pav. Sapatas

Pav4 Pav4

" I — " e —
Q 2
c Pavi C Pav3 o —
g £
g Py — S PaY
& N
Pavl I Pavl |
0 0,5 1 1,5 2 0 0,5 1 1,5
Deslocamento (cm) - Direcdo Y Deslocamento (cm) - Diregdo X
E4ISE-Sap W E4 E4ISE-Sap W E4

Fonte: Autor (2018)

Os deslocamentos laterais apresentaram variagfes bastante significativas. A direcéo
“Y” da estrutura apresentou variagéo de 33,6% (passando de 1,25 cm para 1,67 cm) no topo
da estrutura e variacdo de 33,33% (passando de 0,45 cm para 0,60 cm) no primeiro
pavimento. A direcao “X” as variagbes de 25% (passando de 0,24 cm para 0,30 cm) no
primeiro pavimento e variacdo de 16,85% (passando de 0,89 cm para 1,04 cm) no topo da

estrutura.

6.2.1.4 RECALQUES
A Figura 95 apresenta a comparacdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a analise convencional considerando o tipo de fundacéo) e os recalques finais da
fundacao (obtidos apds o0 processo iterativo). A Figura 96 apresenta a mesma comparagao no
formato de gréfico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltoria de

combinacdes.
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Figura 95: Comparacdo em planta dos recalques por pilar - 4 Pav. Sapatas

T

®7
®7
®7
®7

®7
®7
®7

Base Rig. : 8 mm
o/ISE-Sap: & mm (0%

Base Rig. : 10 mm

o/ISE-Sap: 10 mm {0%)

BEEE Rig. : 10 mm

o/ISE-Sap 10 mm (0%)

I

Base Rig. : 8 mm
c/ISE-Sap: 8 mm {0%)

P2

Base Rig. : 8 mm
oISE-Sap & mm {0%)

P& PT
-
Base Rig.: 13 mm Base Rig. : 13 mm
/ISE-Sap: 13 mm (09%) c15E-Sap: 13 mm (0%)
P10 P11
- L]
Base Rig. : 13 mm Base Rig. : 13 mm

oISE-Sap: 12 mm (0%)

P14

Base Rig.: 8 mm
c/ISE-Sap: 8 mm {0%)

Fonte: Autor (2018)

7

P3

Base Rig. : & mm

15E-Sap: 8 mm{0%)

GISE-Sap: 12 mm (0%)

P15

Base Rig. : 8 mm
15E-5ap: 8 mm{D%)

7

P4

Base Rig. : 8 mm
o/ISE-Sap: & mm {03%)

Pa

Base Rig. : 10 mm
c/ISE-Sap: 10 mm{0%)
P12

Base Rig. : 10 mm
o/ISE-Sap: 10 mm{0%)

P16

Base Rig.: 8 mm
o/ISE-Sap: 8 mm {09%)

Figura 96: Comparacao em grafico dos recalques por pilar - 4 Pav. Sapatas

Recalque (mm)

14
13
12
11
10

OFRP NWRAUIO N

P1 P2 P3

P4 PS5
Pilares

MW s/ISE W ISE-Sap

Fonte: Autor (2018)

P6 P7 P8 P9 P10 P11 P12 P13 P14 P15 P16

N&o houve variacdo dos recalques para a fundacdo em sapatas. O resultado era

esperado devido a pouca variacao dos esfor¢cos de compresséo axial.
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6.2.1.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL
A Tabela 29 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 29 representam o quociente entre o esfor¢co axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 29 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 4 Pav. Sapatas

PILAR | Fundagéo rasa (kN.m)
P1 81141
P2 81141
P3 81141
P4 81141
P5 99172
P6 112696
P7 112696
P8 99172
P9 99172
P10 112696
P11 112696
P12 99172
P13 81141
P14 81141
P15 81141
P16 81141

Fonte: Autor (2018)

6.2.2 COMPARACOES PARA A ESTRUTURA DE 8 PAVIMENTOS
6.2.2.1 ESFORGOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 97 apresenta a comparacdo entre as andlises convencional e com
consideracdo da ISE para os esfor¢cos de compresséo axial na base dos pilares, em relagéo
as acbes do vento na diregdo “Y” da estrutura. A Figura 98 apresenta as mesmas
comparagOes para a diregdo “X” da estrutura. Foram consideradas combinagdes relativas ao
Estado Limite Ultimo nas quais a ac&o de sobrecarga variavel é a agéo variavel principal nas

combinacgdes.



115

Figura 97: Comparacao dos esforcos de compressao axial - Diregdo “Y” - 8 Pav.

Sapatas
P1 P2 P3 P4
I I I I
Base Rig. = 904kN Base Rig. =872kN BaseRig. =872kN Base Rig. = 904 kN

c15E-5ap =541 kN (4,05%) c/|5E-Sap= 335 kN {7,10%) ISE-Sap=235 kN (7.10%) ISE-Sap=1941kN (409%)

P5 P& BT P2

I & - I

BaseRig =1482kN BaseRig. =1785kN Base Rig. = 17BEkN BaseRig. =1482 kN
CISE-Sap = 1241 kN (-2 51%&I5E-Sap = 1732 kM (-2 87%15E-Sap = 1722 kM [-2.97%) oI SE-Sap = 1241 kN (-2,51%)
P9 P10 P11 P12

I - - I

Base Rig. =888kN Base Rig. = 1845kN Bese Rig. = 1845kN Base Rig. = 855 kN

o/ISE-Sap = 9688 kM {11, 78% 1SE-Sap = 1608 kN -2, 27%E1SE-Sap = 1608 kN [-2,27%F15E-5ap = 988 kN (11,51%)

P13 P14 P15 P16
I I I I

Base Rig. =843EkN BaseRig. =83TkN BaseRig. =839kN Base Rig. = 843 kN
o/ISE-Sap =235 kN {-0,95%) c15E-S5ap =888 kN (3.40%) o/ISE-Sap = B8 kN (3,48%) c/ISE-Sap= 835 kM {-0,95%)

Fonte: Autor (2018)

TITTTT 7

Figura 98: Comparacgao dos esforcos de compresséo axial - Diregao “X” - 8 Pav.

Sapatas
P1 P2 P3 P4
O— 1 1 I I
Base Rig. =856kN Base Flig. =872kN Base Rig. =8541kN BaseRlig. =830kN

o/ISE-Sap= 868 kN {1,40%) oI5E-Sap=H5kN{450%) ISE-Sep=880kN (523%) /ISE-Sap =208 kN (2,02%)

I

Pa P& P Pa

Base Rig. =1608kN BaseRig. =1120kN

BaseRig. =1116kN BaseRig. = 1824kN

( j ISE-Sap= 1101 kM (-1,24%) =ISE-Sap=1572EN [-205%) |SE-Sap=1782 kN (-3,34%) ¥ISE-Sap = 1110kN (-029%)
P43 P10 P11 P12
Gr— I H -
BaseRig. =1118kN Base Rig. =16807kN BazeRig. = 1229kN BaseRig. =1120kN

C oISE-Sap= 1101 kN {-134%) o|SE-Sap=15T2kN (-212%) o|SE Sap=1782kN (-3,24%) YISESsp=1110kN {-05%%)

P13 P14 P15 P16
I I I I

Base Rig. =&54kN Base Rig. =&70kN BaseRig =841kN
ISE-Sap=888 kN (1,41%) cISE-Sap=912 kN (424%) 1SE-Sop =889KN (571%)

Fonte: Autor (2018)

Base Rig. = BE9EN
oISE-Sap=208 kN {1,91%)
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A analise das Figuras 97 e 98 mostra que houve pouca variacdo dos esforcos de
compressao axial na base dos pilares, para ambas as direc6es. A maior variacdo foi de 3,69%
para a diregédo “Y” e 5,83% para a diregcao “X”. Para ambas as dire¢ées podem ser observados
pequenos alivios nos esforcos axiais de compressao dos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11),
sendo estes ligeiramente mais acentuados do que para a estrutura anterior (4 pavimentos em
sapatas).

A Figura 99 apresenta a comparacdo dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacgao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcao dos porticos rigidos. A combinacgéo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 99: Comparacao dos momentos fletores - Diregao “X” - 8 Pav. Sapatas

° g

P1 p2 P3 P4
(—— 1 I I I
O P45 P6 P7 P8
Gr—— 1 H - I
BaseRig. =258kN.m BaseRig. = 28kN.m
®7 CISE-Sap =258 kM.m (0%) clSE-Ssp =268 kM.m (0%)
Pg P10 P11 P12
O— 1 - - I
Base Rig. =253kMN.m Base Rig. =288kMN.m
O SISE-Sap= 256 kNm (0%) oISE-Sap= 268 kN.m (0%
P13 P14 P15 P16
(—— 1 I I I

Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores ndo sofreram alteragoes.

6.2.2.2 COEFICIENTE B2
A Figura 100 apresenta a comparacéo do coeficiente de estabilidade global, B, entre

0s modelos de 8 pavimentos analisados. A combinacdo considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.
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Figura 100: Comparacgao dos coeficientes B, - 8 Pav. Sapatas

Pav8
Pav7
Pavb
Pav5
Pav4
Pav3
Pav2
Pavl

Pavimentos

Pavimentos
o
Q
<
Sy

0,95 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 095 105 1,15 1,25 1,35
B, - Diregao Y B, - Diregdo X

W E8ISE-Sap W ES8 M E8ISE-Sap M ES8

Fonte: Autor (2018)

A direcao “Y” apresentou variagao do coeficiente B2, no primeiro pavimento, de 9,34%,
passando de 1,07 para 1,17 e de 3,80% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,05 para
1,09. A diregéao “X” apresentou variagdo do coeficiente Bz, no primeiro pavimento, de 9,00%,
passando de 1,11 para 1,21 e de 4,76% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,05 para
1,10. Houve mudanca da classificacédo da estrutura em relacédo a deslocabilidade para as duas
direcbes da estrutura. Portanto a consideracdo da ISE provocou uma mudanca da
classificacdo de pequena para média deslocabilidade.

6.2.2.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 101 apresenta a comparagéo entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcdes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a

combinagédo rara do Estado Limite de Servigo.
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Figura 101: Comparacado dos deslocamentos laterais - 8 Pav. Sapatas

PV ey T — GEVCR gy
PV g — PV
S Pavh S Pavh
= T pavs
S Pavs S Pavs
£ pavi  —— £ pavi  —
E Pav3 E Pavd
Pav2 Pav2 ™
Pavli W™ Pavl "
0 2 4 6 8 0 2 4 6
Deslocamento (cm) - Diregdo Y Deslocamento (cm) - Direcdo X
M EBISE-Sap W E8 M EBISE-Sap MW E8

Fonte: Autor (2018)

Assim como para a estrutura de 4 pavimentos, os deslocamentos laterais também
apresentaram variagbes bastante significativas. A diregdo “Y” da estrutura apresentou
variacdo de 118,60% (passando de 0,43 cm para 0,94 cm) no primeiro pavimento e variacdo
de 67,29% (passando de 3,73 cm para 6,24 cm) no topo da estrutura. A direcao “X” as
variagbes de 72,41% (passando de 0,29 cm para 0,50 cm) no primeiro pavimento e variacao

de 33,77% (passando de 3,02 cm para 4,04 cm) no topo da estrutura.

6.2.2.4 RECALQUES
A Figura 102 apresenta a comparacao em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a andlise convencional considerando o tipo de fundacdo) e os recalques finais da
fundacéo (obtidos ap6s o processo iterativo). A Figura 103 apresenta a mesma comparacao
no formato de gréfico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltoria de

combinacgdes.
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Figura 102: Comparagao em planta dos recalques por pilar - 8 Pav. Sapatas

7 T

P1 P2 P3 P4
H— 1 I I I
Base Rig. : 12mm Base Rig.: 11 mm Base Rig.: 11 mm Base Rig. : 12mm
o/ISE-Sap: 12 mm {0,00%) oISE-Sap: 12mm (209%) oISE-Sap 12 mm{909%;) c1SE-Sap: 12 mm (0,00%:)
F5 P& P7 Fa

GBr—— I - - I
[ Base Rig. : 17 mm Base Rig. : Base Rig. : 13 mm

Base Rig. : 13 mm L 17 mm
E j /ISE-Sap 12 mm{-7,89%) oISESap 18 mm({-588%) o/ISE-Sap: 18 mm {-5.88%) o/ISE-Sap: 12 mm {-7,89%)

P9 P10 P11 P12
[} [}
Base Rig. : 13 mm Base Rig. : 17 mm Base Rig. : 17 mm Base Rig. : 13 mm

C CISE-Ssp: 12 mm [-7.69%) oISE-Sap 16 mm (-588%) oISE-Sap: 16 mm [-558%) GISE-Sap: 12 mm {-7,69%)

P13 P14 P15 P16
() — 1 I I I
Base Rig. : 12 mm Base Rig. : 11 mm Base Rig. : 11 mm Base Rig. : 12 mm
o/ISE-Sap: 12mm {0,00%) <I5E-Sap: 12mm{209%) oISE-Sap: 12 mm{S, 09%) c15E-Sap: 12 mm (0,00%)

Fonte: Autor (2018)

Figura 103: Comparacao em grafico dos recalques por pilar - 8 Pav. Sapatas

18
17
16
15
14
13

12
11
| | | I I

P1 P2 P4 P5 P6 P7 P8 P9 P10 P11 P12 P13 P14 P15 P16
Pilares

Recalque (mm)

ORNWAUIOINOO

W s/ISE W ISE-Sap

Fonte: Autor (2018)

Conforme esperado, ndo houve variacao significativa nos recalques.
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6.2.2.5 COEFICIENTES DE REACAO VERTICAL
A Tabela 30 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 30 representam o quociente entre o esfor¢co axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 30 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 8 Pav. Sapatas

PILAR | Fundagéo rasa (kN.m)
P1 117204
P2 117204
P3 117204
P4 117204
P5 171298
P6 171298
P7 171298
P8 171298
P9 171298
P10 171298
P11 171298
P12 171298
P13 117204
P14 117204
P15 117204
P16 117204

Fonte: Autor (2018)

6.2.3 COMPARACOES PARA A ESTRUTURA DE 12 PAVIMENTOS
6.2.3.1 ESFORGOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 104 apresenta a comparacdo entre as analises convencional e com
consideracdo da ISE para os esforcos de compressédo axial na base dos pilares, em relacéo
as agdes do vento na diregdao “Y” da estrutura. A Figura 105 apresenta as mesmas
comparagdes para a diregdo “X” da estrutura. Foram consideradas combinagdes relativas ao
Estado Limite Ultimo nas quais a ac&o de sobrecarga variavel é a agéo variavel principal nas

combinacgdes.



Figura 104: Comparacao dos esforcos de compresséao axial

1
I

BeseRig. = 1407TkN
GISE-Sap = 1410 kM {0,21%)

@7%

I

Base Rig. = 1947 kN

E) CISE-Sap = 1839kM {-5,55%)
O— 1

BaseRig. = 1526kN

@ oISE-Sap = 1830 kN (6,82%)

P13
O— 1

BaseRig. = 1315kN
GISESap = 1299kM {-1,22%)

Figura 105: Comparacéo dos esforcos de compresséo axial

F1
I

Base Rig. = 13023 kN
o/ 5E-Sap = 1308 kN [D,38%)

®7

Base Rig. =17T15kN
{:} -:rISESap—ﬁEIBthEIM%-
Base Rig. =17T15kN

c/ISE-Sap = 1709 kN {-0,35%)
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- Diregao “Y” - 12 Pav.
Sapatas
P2 F3 P4
I I I
Base Rig. = 1547 kN Base Rig. = 1547 kN Base Rig. =1407 kN

GISE-Sap = 1578 kM{2,00%) oISE-Sap= 1577 kN {1.94%) o/|SE-Sap= 1414kN (0,50%)

P& P7 Pa
- [ I
Base Rig. =2Z721kN BaseRig. =2Z721kN BaseRig. = 1247kN

cl1SE-Sap=2712kN (-0,33%) «\SE-Sap =2712 kN{-0,33%) I5E-Sap=1825kN{-575%,)

P10 P11 P12

2] - I

Base Rig. = 2973EkN BeseRig. =2873kN Base Rig. = 1528kN

ISE-Sap=288T kN (0,47%) oISE-Sop =2987 kM (0,47%) oISE-Sap=1825kM [542%,)
P14 P15 P16

BaseRig =883EN Bess Rig. =856 kN BaseRig. = 1215kN

ClSE-Sap =B84 kM (-225%) oISE-Sap= 868 kN (-3,13%) c15E-5ap = 1303 kN {-0,91%,)

Fonte: Autor (2018)

- Diregao “X” - 12 Pav.
Sapatas
P2 P3 P4
I I I
Base Rig. = 1273 kN Base Rig. = 1202kN BaseRig. =1423 kN

c/ISE-Sap=1272kN [-0,08%) oISE-Sap=1211kN {0,17%) o/|SE-Sap= 1409kN {-0,58%)

PG P7 Pa
- H I
BaseRig. =2824kN Base Rig. =22958kN Base Rig. = 1725kN
cISE-Sap=2023 kN (-004%) oISE-Sap=2965kN (-003%) <ISE-Sap=1741kN {0,923%)
P10 P11 P12
- H I
BaseRig. =2834 kN Base Rig. =25968 kN Base Rig. =1725kN

oISE-Sap=2822kN (004%) oISE-Sap=2965kN (-D03%) oISE-Ssp=1742kN (0,599

P14 P15 P16
I I I

BeseRig =1289kN BeseRig =1209kN Base Rig. =1412kN
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Fonte: Autor (2018)
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A analise das Figuras 104 e 105 mostra que houve pouca variacdo dos esforcos de
compressao axial na base dos pilares, para ambas as direcdes. As variacdes foram menores
do que as encontradas na estrutura de 8 pavimentos com sapatas, possivelmente devido ao
aumento da rigidez da estrutura (foram adicionados contraventamentos compostos por
tirantes em “X” nos eixos B e C). A maior variagao foi de 3,25% para a direcéo “Y” e 0,99%
para a diregdo “X”. Para ambas as direcbes podem ser observados pequenos alivios nos
esforcos axiais de compressao dos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11).

A Figura 106 apresenta a comparagdo dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcao dos porticos rigidos. A combinacgéo considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 106: Comparagao dos momentos fletores - Diregao “X” - 12 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores sofreram variacdes pouco significativas.

6.2.3.2 COEFICIENTE B2

A Figura 107 apresenta a comparacao do coeficiente B, de estabilidade global entre
0s modelos de 12 pavimentos analisados. A combinag&o considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.
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Figura 107: Comparacgao dos coeficientes B, - 12 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

A direcao “Y” apresentou variagao do coeficiente B, no primeiro pavimento, de 7,40%,
passando de 1,08 para 1,16 e de 2,94% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,02 para
1,05. A diregdo “X” apresentou variagdo do coeficiente B, no primeiro pavimento, de 5,60%,
passando de 1,07 para 1,13 e de 1,88% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,06 para
1,08. Houve mudanca da classificacéo da estrutura em relacéo a deslocabilidade para as duas
direcbes da estrutura. Portanto a consideracdo da ISE provocou uma mudanca da
classificacdo de pequena para média deslocabilidade.

6.2.3.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 108 apresenta a comparagéo entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcBes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a
combinacéo rara do Estado Limite de Servico.
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Figura 108: Comparagao dos deslocamentos laterais - 12 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Assim como para a estrutura de 8 pavimentos, os deslocamentos laterais também
apresentaram variagbes bastante significativas. A direcdo “Y” da estrutura apresentou
variacdo de 93,33% (passando de 0,45 cm para 0,87 cm) no primeiro pavimento e variacdo
de 51,72% (passando de 5,24 cm para 7,95 cm) no topo da estrutura. A direcao “X” as
variacdes de 88,89% (passando de 0,18 cm para 0,34 cm) no primeiro pavimento e variacdo
de 17,43% (passando de 5,05 cm para 5,93 cm) no topo da estrutura.

6.2.3.4 RECALQUES
A Figura 109 apresenta a comparagcdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a andlise convencional considerando o tipo de fundacdo) e os recalques finais da
fundacéo (obtidos ap6s o processo iterativo). A Figura 110 apresenta a mesma comparacao
no formato de grafico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltéria de

combinacdes.
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Figura 109: Comparacgao em planta dos recalques por pilar - 12 Pav. Sapatas
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Figura 110: Comparagéo em grafico dos recalques por pilar - 12 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Conforme esperado, ndo houve variacao significativa nos recalques.
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6.2.3.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL
A Tabela 31 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 31 representam o quociente entre o esforco axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 31 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 12 Pav. Sapatas

PILAR | Fundagéo rasa (kN.m)
P1 144500
P2 172222
P3 172222
P4 142625
P5 171364
P6 228533
P7 228533
P8 171364
P9 171364
P10 228533
P11 228533
P12 171364
P13 144375
P14 171778
P15 172222
P16 142500

Fonte: Autor (2018)

6.2.4 COMPARAGOES PARA A ESTRUTURA DE 16 PAVIMENTOS
6.2.4.1 ESFORCOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 111 apresenta a comparacdo entre as analises convencional e com
consideracdo da ISE para os esforcos de compressédo axial na base dos pilares, em relacéo
as agdes do vento na diregdo “Y” da estrutura. A Figura 112 apresenta as mesmas
comparagdes para a diregdo “X” da estrutura. Foram consideradas combinagdes relativas ao
Estado Limite Ultimo nas quais a a¢&o de sobrecarga variavel é a acéo variavel principal nas

combinacdes.
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Figura 111: Comparacao dos esfor¢cos de compresséo axial - Diregao “Y” - 16 Pav.
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Fonte: Autor (2018)

Figura 112: Comparagao dos esfor¢cos de compresséo axial - Diregao “X” - 16 Pav.
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A analise das Figuras 111 e 112 mostra que houve pouca variacao dos esforcos de
compressao axial na base dos pilares, para ambas as direc6es. A maior variacdo foi de 3,71%
para a diregdo “Y” e 1,31% para a diregcao “X”. Para ambas as dire¢ées podem ser observados
pequenos alivios nos esforcos axiais de compressao dos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11).

A Figura 113 apresenta a comparacdo dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcdo dos porticos rigidos. A combinacao considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 113: Comparacgao dos momentos fletores - Diregado “X” - 16 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores sofreram variagdes pouco significativas.

6.2.4.2 COEFICIENTE B2
A Figura 114 apresenta a comparacao do coeficiente B, de estabilidade global entre

0s modelos de 16 pavimentos analisados. A combinag&o considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.
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Figura 114: Comparacgao do coeficiente B, - 16 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

A direcao “Y” apresentou variagao do coeficiente B2, no primeiro pavimento, de 3,24%,
passando de 1,04 para 1,07 e de 3,08% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,03 para
1,06. Ainda na diregao “Y”, o terceiro pavimento apresentou mudanca de classificacdo da
estrutura em relacdo a deslocabilidade, passando de pequena para média deslocabilidade e
o coeficiente B, passando de 1,08 para 1,12 (aumento de 3,97%). A diregao “X” apresentou
variagdo do coeficiente Bz, no primeiro pavimento, de 2,70%, passando de 1,06 para 1,09 e
de 1,87% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,05 para 1,07. N&o houve mudanca da

classificacdo da estrutura em relagao a diregao “X”.

6.2.4.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 115 apresenta a comparagéo entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcdes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a
combinacgdo rara do Estado Limite de Servigo.
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Figura 115: Comparagao dos deslocamentos laterais - 16 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Assim como para a estrutura de 12 pavimentos, os deslocamentos laterais também
apresentaram variagbes bastante significativas. A direcdo “Y” da estrutura apresentou
variagdo de 82,61% (passando de 0,23 cm para 0,42 cm) no primeiro pavimento e variagao
de 50,83% (passando de 6,06 cm para 9,14 cm) no topo da estrutura. Na direcdo “X” as
variagfes foram de 47,06% (passando de 0,17 cm para 0,25 cm) no primeiro pavimento e

variagdo de 17,07% (passando de 6,68 cm para 7,82 cm) no topo da estrutura.

6.2.4.4 RECALQUES
A Figura 116 apresenta a comparacdo em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a andlise convencional considerando o tipo de fundacdo) e os recalques finais da
fundacéo (obtidos ap0Os o processo iterativo). A Figura 117 apresenta a mesma comparacao
no formato de gréfico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltoria de

combinagoes.
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Figura 116: Comparacao em planta dos recalques por pilar - 16 Pav. Sapatas
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Figura 117: Comparacgao em grafico dos recalques por pilar - 16 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Assim como as demais estruturas, ndo houve variagéo significativa dos recalques.
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6.2.4.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL
A Tabela 32 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 32 representam o quociente entre o esfor¢co axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 32 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 16 Pav. Sapatas

PILAR | Fundagéo rasa (kN.m)
P1 192833
P2 212417
P3 211917
P4 206636
P5 182308
P6 278235
P7 278235
P8 182308
P9 182077
P10 263111
P11 263111
P12 182077
P13 193250
P14 211500
P15 211500
P16 207091

Fonte: Autor (2018)

6.2.5 COMPARACOES PARA A ESTRUTURA DE 20 PAVIMENTOS
6.2.5.1 ESFORGOS DE COMPRESSAO AXIAL E MOMENTOS FLETORES
A Figura 118 apresenta a comparacdo entre as analises convencional e com
consideracdo da ISE para os esforcos de compressédo axial na base dos pilares, em relacéo
as agdes do vento na diregdao “Y” da estrutura. A Figura 119 apresenta as mesmas
comparagdes para a diregdo “X” da estrutura. Foram consideradas combinagdes relativas ao
Estado Limite Ultimo nas quais a ac&o de sobrecarga variavel é a agéo variavel principal nas

combinacgdes.
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Figura 118: Comparacao dos esfor¢cos de compresséo axial - Diregao “Y” - 20 Pav.
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Figura 119: Comparacéo dos esforcos de compresséo axial - Diregao “X” - 20 Pav.
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A analise das Figuras 118 e 119 mostra que houve pouca variacdo dos esforcos de
compressao axial na base dos pilares, para ambas as direc6es. A maior variacao foi de 3,17%
para a diregdo “Y” e 2,77% para a diregcao “X”. Para ambas as dire¢ées podem ser observados
pequenos alivios nos esforcos axiais de compressao dos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11).

A Figura 120 apresenta a comparacdo dos momentos fletores na base dos pilares que
possuem ligagao rigida com a fundacao, considerando o vento na direcao “X” da estrutura, ou
seja, na direcdo dos porticos rigidos. A combinacao considerada é referente ao Estado Limite

Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.

Figura 120: Comparagao dos momentos fletores - Diregao “X” - 20 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Os momentos fletores apresentaram variagdes pouco significativas.

6.2.5.2 COEFICIENTE B2
A Figura 121 apresenta a comparacao do coeficiente B, de estabilidade global entre

0s modelos de 20 pavimentos analisados. A combinag&o considerada é referente ao Estado

Limite Ultimo e tem a ac&o do vento como variavel principal.
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Figura 121: Comparacgao do coeficiente B - 20 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

A direcao “Y” apresentou variagao do coeficiente B, no primeiro pavimento, de 9,43%,
passando de 1,06 para 1,16 e de 4,79% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,04 para
1,09. A diregdo “X” apresentou variagdo do coeficiente B, no primeiro pavimento, de 7,69%,
passando de 1,04 para 1,12 e de 2,91% no ultimo pavimento, onde este passou de 1,03 para
1,06. Para ambas as dire¢cdes houve alteracdo da classificagéo da estrutura em relacdo aos
deslocamentos, passando de pequena para média deslocabilidade.

6.2.5.3 DESLOCAMENTO LATERAL
A Figura 122 apresenta a comparacao entre os deslocamentos laterais, para as duas

direcBes da estrutura, de cada um dos pavimentos. Os deslocamentos foram obtidos para a
combinacéo rara do Estado Limite de Servico.
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Figura 122: Comparagao dos deslocamentos laterais - 20 Pav. Sapatas
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Fonte: Autor (2018)

Assim como para a estrutura de 16 pavimentos, os deslocamentos laterais também
apresentaram variagbes bastante significativas. A direcdo “Y” da estrutura apresentou
variacdo de 102,22% (passando de 0,45 cm para 0,91 cm) no primeiro pavimento e variacao
de 71,79% (passando de 8,97 cm para 15,41 cm) no topo da estrutura. A direcao “X” as
variactes de 75% (passando de 0,20 cm para 0,35 cm) no primeiro pavimento e variacao de
40,16% (passando de 5,08 cm para 7,12 cm) no topo da estrutura. O deslocamento lateral na
direcao “Y”, considerando a ISE, ultrapassou o deslocamento lateral maximo admitido por

norma (14,5 cm) no topo da estrutura.

6.2.5.4 RECALQUES
A Figura 123 apresenta a comparacao em planta entre os recalques iniciais (obtidos

para a andlise convencional considerando o tipo de fundacdo) e os recalques finais da
fundacéo (obtidos ap0s o processo iterativo). A Figura 124 apresenta a mesma comparacao
no formato de grafico de colunas. Os recalques foram obtidos considerando a envoltéria de

combinacdes.
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Figura 123: Comparacgao em planta dos recalques por pilar - 20 Pav. Sapatas
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Figura 124: Comparacgao em grafico dos recalques por pilar - 20 Pav. Sapatas
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Os recalques ndo apresentaram variacdes significativas.
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6.2.5.5 COEFICIENTES DE REAGAO VERTICAL
A Tabela 33 apresenta os coeficientes de reacéo vertical (CRV) para a fundacgéo

profunda. Os CRVs apresentados na Tabela 33 representam o quociente entre o esforco axial
de compresséo no pilar e o deslocamento total da fundacdo considerada (recalque).

Tabela 33 - Coeficientes de Reacéo Vertical - 20 Pav. Sapatas

PILAR | Fundagéo rasa (kN.m)
P1 209571
P2 206214
P3 206214
P4 209500
P5 216438
P6 262207
P7 262867
P8 216500
P9 216500
P10 262207
P11 262867
P12 216500
P13 209571
P14 206214
P15 206214
P16 209286

Fonte: Autor (2018)

6.3 DISCUSSAO DOS RESULTADOS

A partir da andlise dos resultados pode-se observar que os esfor¢cos de compresséo
axial e momentos fletores na base dos pilares n&o sofreram variacdes significativas (acima de
10%) em nenhum dos casos analisados, tanto para fundacdo rasa quanto para fundacéo
profunda, possivelmente devido a leveza da estrutura metédlica em relacdo as estruturas de
concreto armado (o0 peso préprio de uma estrutura corresponde a maior parte do peso total
da estrutura).

Os coeficientes de estabilidade global, Bz, por sua vez, sofreram alteracdes
significativas. Os gréficos das Figura 125 e 126 apresentam comparacdes entre 0s

coeficientes relativos a diregao “Y” e “X” respectivamente, para todas as estruturas.



Figura 125: Comparacgao de Bz paratodas as estruturas - Diregao “Y”
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Figura 126: Comparacgao de By paratodas as estruturas - Diregao “X”
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Da anadlise dos gréaficos nota-se que o coeficiente B, tem valores maiores para a
direcdo “X” da estrutura, na qual é a direcdo dos porticos rigidos. Nota-se também uma
variacdo maior dos coeficientes para as estruturas com fundacbes rasas, para ambas as
direcdes. Em todas as analises o coeficiente B, sempre resultou em valores maiores do que
0s obtidos em analises convencionais. Em varios casos houve mudanca da classificacdo da
estrutura quanto a deslocabilidade, passando de pequena para média deslocabilidade. Nestes
casos de mudanca de classificacdo da estrutura haveria a necessidade de procedimentos de
andlise mais rigorosos referentes a consideragao das imperfeicbes geométricas e de material.

Os deslocamentos laterais, assim como os coeficientes Bz, também apresentaram
variagdes significativas. Em alguns casos onde foi considerado a ISE, o valor limite do
deslocamento lateral maximo do topo da estrutura (H/400) foi excedido.

Na andlise convencional de estruturas a rigidez a rotacdo dos apoios das estruturas
séo definidos de duas maneiras: com restricdo a rotacao (“ligagéo engastada”) e sem restricao
a rotacao (“ligacao articulada”). Para os modelos onde a fundacédo € modelada junto com a
superestrutura a rigidez real da ligacao € levada em consideracéo. Essa rigidez € na realidade
uma ligagédo semirrigida, que se encontra no meio dos dois extremos das ligacdes idealizadas.
Sendo assim, nas estruturas analisadas considerando o efeito da ISE ha a influéncia da
modificagdo da restricdo a rotacdo nas ligacdes entre os pilares metélicos e as fundagdes
(para os casos onde a ligacao pilar-fundagéo na analise convencional € rigida) contribuindo,
assim, para o aumentando do deslocamento lateral das estruturas analisadas.

A Figura 127 apresenta uma comparacgao entre os deslocamentos laterais relativos a
andlise convencional (sem ISE), fundagao rasa e fundagado profunda, para a diregao “Y”
(direc&o dos porticos rigidos). A Figura 128 apresenta a mesma comparagao para a direcédo
“X” (diregao dos contraventamentos dispostos em “X”). As comparac¢des mostram que, para
todas as estruturas, houve um aumento dos deslocamentos laterais para ambas as dire¢coes,

sendo que a fundacdo em sapata foi a que apresentou maiores variacoes.
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Figura 127: Deslocamentos laterais para todas as estruturas - Direg¢ao “Y”
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Figura 128: Deslocamentos laterais para todas as estruturas - Diregao “X”
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A Figura 129 apresenta uma comparacao entre as forcas de compresséo axial para

todas as estruturas em relagédo a diregao “Y”. A Figura 130 apresenta a mesma comparacao

para

a direcao “X”. Nota-se que houve pouca variagdo dos esforgos tanto para fundagdes

rasas quanto para fundagdes profundas.

Compressdo Axial (kN)

Pavimentos

Figura 129: Compressao axial para todas as estruturas - Diregao “Y”
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Figura 130: Compresséo axial para todas as estruturas - Dire¢ao “X”
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As mesmas variacdes dos esfor¢cos de compresséao axial que foram obtidas nas bases

dos pilares foram encontradas ao longo da altura dos pilares, para todas as estruturas. A

Tabela 34 apresenta o pilar P11 das estruturas de 20 pavimentos sobre as fundacdes rasas

e profundas a fim de exemplificacao.

Tabela 34 - Variacéo do esfor¢co de compresséo axial ao longo da altura do pilar

1

-

)

OOCOMODDNN

'
Y

Pavimento | P11-E20 P11- P11- Diferenca Diferenca
(kN) E20ISE- | E20ISE- | E20/ E20ISE- | E20/ E20ISE-

Sap (kN) | Est (kN) Sap (%) Est (%)
Pavl 6323 6313 6295 -0,17 -0,44
Pav2 5999 5992 5978 -0,12 -0,35
Pav3 5638 5627 5621 -0,20 -0,30
Pav4 5284 5270 5262 -0,26 -0,42
Pav5 4922 4907 4898 -0,30 -0,49
Pav6 4600 4583 4578 -0,37 -0,48
Pav7 4268 4251 4255 -0,40 -0,30
Pav8 3942 3925 3931 -0,43 -0,28
Pav9 3605 3588 3592 -0,47 -0,36
Pav10 3305 3287 3292 -0,54 -0,39
Pavll 2992 2976 2981 -0,53 -0,37
Pav12 2684 2668 2672 -0,60 -0,45
Pav13 2378 2363 2362 -0,63 -0,67
Pav14 2076 2062 2059 -0,67 -0,82
Pav15 1776 1764 1762 -0,68 -0,79
Pav16 1480 1469 1471 -0,74 -0,61
Pavl7 1187 1178 1181 -0,76 -0,51
Pav18 898 891 893 -0,78 -0,56
Pav19 615 610 611 -0,81 -0,65
Pav20 338 335 336 -0,89 -0,59

Fonte: Autor (2018)

A Tabela 35 apresenta a variacdo dos momentos fletores ao longo da altura do mesmo

pilar (P11-E20) com a finalidade de exemplificar o modo como ocorre a variagao.




146

Tabela 35 - Variacéo do esforco de momento fletor ao longo da altura do pilar

Pavimento P11- P11- P11- Diferenca | Diferenca

E20 E20ISE-Sap E20ISE- E20/ E20/

) (kN.m) (kN.m) Est (kN.m) | E20ISE- | E20ISE-

| Sap (%) Est (%)

1 ><]

ﬁ Pavl 843 861 855 2,14 1,42
lﬁ Pav2 516 525 520 1,74 0,78
li'-""'" Pav3 303 304 303 0,33 0,00
S<| Pav4 180 180 180 0,00 0,00
T><7 Pav5 112 111 112 -0,89 0,00

| ><7 Pavé 73 71 73 2,74 0,00

g
1> Pav7 49 47 49 -4.08 0,00
::{;; Pav8 32 30 31 -6,25 3,13
Il‘% Pav9 20 18 20 -10,00 0,00
" Pav10 10 8 10 -20,00 0,00
i |

=< Pavll 3 1 3 -66,67 0,00
[ >< Pav12 -4 -6 -4 50,00 0,00

| > Pav13 -10 12 12 20,00 20,00

S

b._-:.: Pavl4 15 .18 16 20,00 6.67
j:—% Pav15 -20 .22 -20 10,00 0,00
‘F:;-";a Pav16 -23 -26 24 13,04 4,35
Py -’ Pavl7 25 -28 -25 12,00 0,00
Pav18 25 -28 -26 12,00 4,00
Pav19 21 23 22 9,52 4,76

Pav20 5 -8 -6 60,00 20,00

Fonte: Autor (2018)

A Tabela 35 evidencia a menor variagdo do momento fletor ao longo da altura do pilar
para a fundacdo profunda. Nota-se que, apesar da grande variacdo da porcentagem dos
valores, em nimeros absolutos a variacao foi pequena. O mesmo comportamento da variacao
dos esfor¢gos de compressdo axial e momentos fletores ao longo da altura do pilar foi
encontrado para todas as outras estruturas.

Os recalques, para ambas as fundacdes e de uma forma j& esperada, sofreram
variagdes muito pouco significativas ou até mesmo nado sofreram variagoes, ja que os esfor¢os
de compresséo axial na base dos pilares também nédo apresentaram grandes mudangas. O
grafico da Figura 131 apresenta uma comparagdo entre todos os recalques obtidos para todas

as estruturas sobre fundacéo profunda.
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Figura 131: Comparacgao dos recalques por pilar para todas as estruturas com
fundagdes profundas
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Fonte: Autor (2018)

A andlise do gréfico da Figura 131 mostra a tendéncia do aumento dos recalques em
funcdo do aumento da altura das edificacdes, com algumas excecdes pontuais. E importante
relembrar que as estruturas com diferentes nimeros de pavimentos diferem entre si em
relacdo ao tipo de contraventamento e rigidez dos perfis, portanto ndo sdo estruturas
exatamente iguais, por isso as excec¢des pontuais em relacdo aos recalques. Também é
possivel notar que a estrutura de 4 a 12 pavimentos sdo as que apresentaram algumas
variacbes em relacdo aos recalques. As estruturas de 16 e 20 pavimentos com fundacfes
profundas praticamente ndo apresentaram variagées nos recalques, possivelmente devido a
alta rigidez destas estruturas, conforme apresentado em Gusmao (1990) e Goshy (1978).

O gréfico da Figura 132 apresenta uma comparacao entre todos os recalques obtidos
para todas as estruturas sobre fundacéo rasa. O gréafico evidencia os maiores valores dos
recalques em fundagdes rasas em comparacao com os recalques das funda¢des profundas,
0 que j& era esperado. Pode-se notar uma maior variagdo nas estruturas de até 12

pavimentos, ainda de que forma sultil.
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Figura 132: Comparacgao dos recalques por pilar para todas as estruturas com
fundacdes rasas
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Fonte: Autor (2018)

Os valores dos Coeficientes de Reacgéo Vertical (CRV) apresentaram maiores valores
para a fundacgdo rasa, evidenciando, assim, a menor rigidez deste tipo de fundacéo em relacéo
a fundacéo profunda. Estes coeficientes ndo aumentaram linearmente em fungéo da altura
das estruturas, pois 0 aumento de pavimentos exigiu modificacbes nos sistemas de
contraventamento tornando, assim, as estruturas diferentes umas das outras (em funcéo da
altura).

Em geral as variac¢des, considerando a ISE, foram maiores para a fundacao em sapata,
onde pbdde-se notar maiores variagdes dos coeficientes B, e dos deslocamentos laterais.
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7. CONCLUSOES

Os modelos desenvolvidos neste trabalho tiveram como objetivo estudar o efeito da
interacdo solo-estrutura em estruturas metalicas, assunto ainda com pouca bibliografia
disponivel. Procurou-se dimensionar as estruturas metalicas e suas respectivas fundacdes da
maneira nas quais séo elaboradas no dia-a-dia dos escritérios de engenharia do Brasil, de
forma a se fazer um estudo da ISE mais préximo das estruturas metalicas projetadas no pais.
Foi adotada uma estrutura modelo de 4 pavimentos como exemplo do dimensionamento
realizado para as demais estruturas, onde foram apresentadas todas as etapas do projeto,
incluindo a superestrutura, as fundacbes e o método de consideracdo da interagdo solo-
estrutura.

Foram adotados modelos baseados no Método dos Elementos Finitos através do
software SAP2000 para a consideracdo da rigidez real dos elementos de fundacgéo (blocos,
sapatas, estacas e vigas baldrames) e para a melhor visualizagdo do caminho das forcas
dentro destes elementos. Os modelos foram validados através de um método que considera
a aplicacao direta dos coeficientes de reacdo na base dos pilares. A diferenca percentual entre
os modelos foi muito pequena, portanto, alternativamente ao método apresentado neste
trabalho, pode-se aplicar os coeficientes de reacdo diretamente na base do pilar, atraves de
“molas” em softwares de calculo estrutural.

As variacdes dos esfor¢cos de compressao axial ficaram abaixo das taxas de variagéo
encontradas na literatura para as estruturas de concreto armado, porém mostraram-se
consistentes com as taxas obtidas por Mendonga (2012) para estruturas metalicas. Ja as
variacfes dos momentos fletores ficaram abaixo das encontradas pelo autor. A pequena taxa
de variacao dos esforcos de compressao axial ja era esperada, pois uma das caracteristicas
das estruturas metalicas € o menor peso proprio quando comparadas com as estruturas de
concreto armado.

O alivio dos esforcos de compresséao axial dos pilares centrais (P6, P7, P10 e P11) foi
notado em todas as estruturas, ainda de que forma bem sutil. Este alivio de compresséo axial
nos pilares centrais e aumento nos pilares de extremidade é uma caracteristica apresentada
por diversos autores em estudos da ISE em estruturas de concreto armado. Esta caracteristica
foi notada com uma intensidade um pouco maior nas estruturas de menor rigidez, ou seja,
conforme a rigidez da estrutura foi aumentando esta caracteristica foi cada vez menos

percebida.
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Os deslocamentos laterais, por sua vez, apresentaram um aumento dos valores nas
analises considerando a ISE. Os valores maximos dos deslocamentos laterais do topo da
estrutura (H/400) permitidos por norma foram excedidos em algumas analises considerando
aISE.

O coeficiente B, ultrapassou por diversas vezes o valor limite da classificacdo entre
pequena e média deslocabilidade e, dessa maneira, exigiria procedimentos de analise mais
rigorosos no que se refere a consideracao das imperfeicdes geométricas e de material.

Em geral as maiores variagdes dos deslocamentos laterais e coeficiente B, foram
observadas para a fundagéo rasa, enquanto que a redistribuicdo dos esforgos de compressao
axial e momentos fletores mostrou-se aproximadamente igual para ambas as fundacoes.

Através da andlise dos resultados pode-se afirmar que a consideracdo da interacdo
solo-estrutura, para as estruturas analisadas, produziu efeitos pouco significativos para os
esforcos de compressédo axial e momentos fletores na base dos pilares, independentemente
da quantidade de pavimentos. Ja os deslocamentos laterais e coeficientes B, apresentaram
resultados apreciaveis.

Em geral a consideracgdo da ISE pode ser feita de maneira relativamente simples caso
sejam utilizados os coeficientes de reacédo (através de molas) diretamente na base dos pilares.
Esta consideragdo, mesmo que de maneira simplificada, aproxima o modelo estrutural do
modelo real.

Apesar dos resultados apontarem para 0 pequeno efeito da interagdo solo-estrutura
(em relacédo as estruturas analisadas neste trabalho), podem haver casos em que este efeito
seja consideravel, pois alguns fatores ndo foram considerados nas analises considerando a
ISE, como a sobreposicdo do bulbo de tensdes entre sapatas vizinhas, efeitos construtivos,
efeito de edificagfes vizinhas, geometrias ndo-simétricas de edificacdes, etc... Portanto, ha a

necessidade de mais estudos neste sentido.
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ANEXO A

Neste anexo encontra-se a planilhas utilizadas para o dimensionamento das estruturas
metalicas. As planilhas foram elaboradas utilizando o software livre denominado Smath
Studio.

A.1 - DIMENSIONAMENTO A COMPRESSAO DE PERFIS "I" ou "C'" METALICOS
Perfil Considerado = W150x22,5

DADOS DE ENTRADA DO ACO

vi=1.10 (Coeficiente de ponderagdo da resisténcia para compressdo = 1,10))

kN
E=20000 cm?

(Médulo de elasticidade do aco)

40}
fyi=34.5 cm®

(Escoamento do ago)

DADOS DE ENTRADA DO PERFIL

&~
Rg=23 cm (Area bruta da secdo transversal da barra)

=133 MW Ajgura do perfil da alma)

=5.1
Lwi= 3 I (espessura da alma)

bf=153 mm (Comprimento total da mesa)

Lfi=6.6 mm (espessura da mesa)

DADOS DE FLAMBAGEM EM X

Tri=1223 cn (Momento de inércia em relagdo ao eixo X)

K= (Coeficiente de flambagem no eixo X)

Lai=230 €1 (Comprimento do perfil no eixo X)

DADOS DE FLAMBAGEM EM Y

Ivi=238 Co, . ~ .
Iy=387 cm (Momento de inércia em relagao ao eixo y)
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Ky=1 (Coeficiente de flambagem no eixo Y)

Ly=230 .1 (Comprimento do perfil no eixo Y)

DADOS DE FLAMBAGEM EM Z
Hz=1 (Coeficiente de flambagem no eixo Z - Geralmente mesmo que X e Y)

Lzi=230 om (Comprimento de flambagem no eixo Z - Geralmente mesmo que X e Y)

DADOS DE TORCAO

ITr=2.75 cm (Inércia a torgdo do perfil - tabela de bitolas Gerdau)

.42
G=7700 cm*

(Modulo de elasticidade transversal do ago = 77000 MPa)

&
Cw=20217 em (Constante de empenamento - tabela de bitolas Gerdau)

Tri=6.51 om (Raio de gira¢do em X - tabela de bitolas Gerdau)

ry=3.65 cm (Raio de giracdo em Y - tabela de bitolas Gerdau)

®O:=0 (Coordenada X do centro de tor¢ao(Ct) - tabela de bitolas Gerdau)

y0:=0 (Coordenada Y do centro de tor¢do(Ct)- tabela de bitolas Gerdau)

1.Coeficiente de flambagem local, Q:

F.1.2 As bamas submetidas a forga axial de compress3o, nas quais todos os elementos componentes da segdo
transversal possuem relagdes entre largura e espessura (relagdes b/t que ndo superam os valores de ( b/ f Jim
dados na Tabela F.1, tém o fator de redugSo total 2 igual a 1.00.

ALMA - Elementos AA (apoiado-apoiado)

(b/t)lim
—  Almas de secbes |, Hou U
bl

— Mesas ou almas de [ ] - = —

se¢a0-caixdo ! 1.49 ||£
ba| =g -+ |s = b 413 | f,

— Todos os demais elementos !

que nao integram o Grupo 1 . , . t

bralma=—-=23.97
T

]

btlimalma:=1.45" =35.87

Se bt,alma for menor do que bt,lim,alma, entdo Q = 1. Nao ha flambagem local.



MESA - Elementos AL (apoiado-livre)

(b/t)lim

b
- Chapas projeladas de f}: —_—
secdes| H Toul

laminadas ou soldadas

t
— Mesasdeseches | H Toul) B
laminadas b [ :i ;
b
— Abas de cantoneiras ligadas :.r
continuamente ou projetadas f —
desecdes |, H, Toul B 0.56 I'£
laminadas ou scldadas - 1 f.
B }
E:‘rmm

btme=a:= bI =11.5%
tf

[

btlimme=sa:=0.56" =13.48

Se bt,mesa for menor do que bt,lim,mesa, entdo Q = 1. Nao ha flambagem local.

Caso algum dos limites acima seja superior ao limite, deve-se determinar o parametro de

flambagem local para elementos AA e AL de acordo com as expressdes abaixo.

ALMA

Para elementos AA

befalmam1.92 w1 -—222 [ 2 |_176.54
Iy h fv
tw

bef,alma é o comprimento efetivo da alma (com flambagem local) e deve ser menor do que h.

bef=225 mm

Entre com o valor de bef(menor entre h e bef,alma)

Befai=RAg-(h-bef] tw=527.8

_ Aefan
v

=18.2

Qa

MESA

Para elementos AL
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&
jan
2]
&

0.5&6: f'=13.45 —f=23.15 1.03: o
Se ¥ < F ¥

IA

Entdo, Qs ¢ dado por:

bf [fy
0s1:=1.415-0.74 —. | =% =0.7
tf E

Se bf/tf for maior do que o intervalo dado acima, entdo Qs édado por:

0.65E
Qs2i=——— = _—0.74
bEf “
fru_
. tf

©2=21 preencher com o valor final de Qs

Valor de Q

Q=02'05=12.2  (pyra ocorréncia de flambagem local)

“=1 Preencher com o valor final de Q

2.Fator de flambagem global,y:

Npli=Ag'fy=1000.5 kN (Forca normal correspondente ao escoamento da se¢o transversal)

Modulos criticos de flambagem (Preencher Ne,cr com o menor valor encontrado entre os 3 modulos abaixo)

2.1 - Modulo de flambagem em X

-
A

JE

I
8]
n
o
i
m

HNex:= =
(#x Lx) kN

B

2.2 - Modulo de flambagem em Y

-
£
= Ty
Ly a

Ney=———="=¥ _opa.33
A
(%v Lv) KN

2.3 - Modulo de flambagem em Z

CI'—“I 0%4v0 % 4rx4ry” =7.46

T=EgRD 4yl +rx o +ry =7 = (Raio de giragdo polar)
1 “zc

Nez=— |2 =¥ 5. 1¢|=1516.21

£0° |(kz'Lz) " kN



Ne=508.33 kI

Fator de redugdo associado a flambagem global - ¢
W= wi =1.05
I|I He

xO
Se A0 < 1.5: ¥1=0.658 =0.83

%]

Se 0> 1.5: a0

©=C-83 preencher com o menor valor final de X

3.Forca normal resistente final:

Ncrd::%:E?ﬂ.Ol

EN

" Preencher com o valor final de Ne (menor entre Nex, Ney e Nez)
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A.2 - DIMENSIONAMENTO A FLEXAO DE VIGAS METALICAS - PERFIL "I" -

COM TRAVAMENTO LATERAL
PERFIL CONSIDERADO - W250x22,3

Dados referentes as caracteristicas geométricas da secio

bf=102 mm (Comprimento total da mesa)

EL=8.5 I (pepessura da mesa)

=5 .8
twi=5.8 mm (Espessura da alma)

Ri=240 nm (Comprimento da alma)

di=23% MR Alpura total do perfil)

Dados referentes ao aco

EN

e

(Modulo de elasticidade do aco)
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EN

2
Ty=32.5 €0 (Egcoamento do aco)

Dados referentes a flexao simples

3
Li=267.7 cm (Modulo resistente plastico da secdo - ver tabela de perfis Gerdau)
Wi=231.4 3
=e2L-% B (Modulo resistente elastico da sedo - ver tabela de perfis Gerdau)
Mpli=2'fy=9235.65 kNcm (Momento de plastificagdo da se¢io)

Mr=W-0.7-fy=5588.31 kN cm

Dados referentes ao deslocamento maximo

n
Qi=0.0823 cm (Carga distribuida)
Li=280 cm (Comprimento da viga)

. 4
T=233% ©B (Ingreia da secio - ver tabela Gerdau)

1.0 - Flambagem local de mesa - FLM
1.1 - Definicao de intervalo de A

bf
Ami=———="7.38
<t (Esbeltez da mesa)
hpmi=0.38 .,/ — =9.15
Y (Limite de esbeltez para se¢do compacta)
Arm:i=0.83"

(Limite de esbeltez para se¢do ndo-compacta)

Para Am menor do que Apm (se¢do compacta):
Mpl

Mirm=—E—=8396.05
1.1 EN cm

MIlrm deve ser menor do que:

1.5°W

v
Y _10886.32
1.1

kN cm



Para Am maior do Apm e menor do que Arm (se¢do semi-compacta):

MZrmi= 11—1 Mpl—[Mpl-Mz)|:

=875%1.61

Amm— Apm
Arm-— Apm

kKN cm

MIlrm deve ser menor do que:

Mpl
=P _5396.05
1.1 kN cm

2.0 - Flambagem local de alma - FLA
2.1 - Definicao de intervalo de A

ha=——=41, 38
b (Esbeltez da mesa)
Apai=3.76" f1_=9c-.53
Y (Limite de esbeltez para se¢do compacta)
Ara=5.70.,/— =137.24

]

Para Aa menor do que Apa (se¢do compacta):

Mpl
Mlrai=—E=-2386.05

1.1 kN cm
MIra deve ser menor do que:

i
1.5 W —¥ _10886.32

1.1 kKN cm

Para Aa maior do Apa e menor do que Ara (secdo semi-compacta):

M2ra:= 11—1 Mpl—[Mpl-Mz)|:

=875%1.61

Amm— Apm
Arm-— Apm

kN cm

M2ra deve ser menor do que:
Hi =83%6.05
1.1 kN cm

Para Aa maior do que Apa (secdo esbelta):

PERFIL ESBELTO

(Limite de esbeltez para se¢do ndo-compacta)
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3.0 - Cisalhamento

3.1 - Caracteristicas geométricas da se¢io

ti =41.38
h (Esbeltez da alma do perfil)
2i=0 cm (Distancia entre os enrijecedores transversais (se houver))
h t
Bwi=m— —2 13,82 2
10 10 CIL

(Area da alma do perfil)

3.2 - Calculo do parametro Kv (enrijecedores)

-

2a0
‘h =33.483
a
Ryt 2_0 —_-
h h tw . ..
Kv =5 para >3 ou > e vigas sem enrijecedores.
S+—=1
2
Kv= B

para os demais casos.

3.3 - Calculo da resisténcia a for¢a cortante

Intervalo 1
LI _s1.38 1.10 lf':{:"r=59 22
Para < ¥
Rl O EVEW 5o os
1.10
Intervalo 2
1.10 1%'{__"’=59.22 1.37. ':'?'_1 =73.76
Para ¥ <h/tw < ¥
EvTE
0.6 Fy -0 f-"'
Bvz=—— Y ny Y |=374.9
1.1 n
tw kN
Intervalo 3
1.37 5% 93 76
fv

Para h/tw >

163



164

o -
Evi=0.68"LTy il 124 |———— | =8685.33
1.10 h

tTwW kN

A forca resistente € a menor entre Rvl, Rv2 e Rv3.

4.0 - Deslocamento maximo

( | . _ sor .

Py n q s 384":.’ _9.‘=l/2
L w2y P

pL
) — 6"'"—48.E_I > x=12
a P | P a
1 Pa ’ .

~ (" 24’5[(31'. -4‘”‘) = x=12

Ees;max==i=l .37
350 cm

4

des;:=L_=_’L .08
334,

b CIm

=) et

(Combinagdo quase permanente)

A.3 - INTERACAO FORCA AXIAL E MOMENTO FLETOR - PERFIS METALICOS
Perfil Considerado = W310x93
DADOS DE ENTRADA DO ACO

Nad:i=2024 kN

Mxsdi=125 kN

Mysd=11.37 kN

Nrd:=3333 kN

Mxrdi=424 kN

Myrd=180 kN

VERIFICACAO DA INTERACAO
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H=d
i =0.2
Nrd
H=sd 8 [Mxsd HMysd
Ver:= +—: +
Hrd 5 [Mxerd Myrd
else
N kS
Veri= ad Hxsd{_Hysd
2'Nrd Mxrd Myrd
Ver=0.825
if Ver=l
Situacgdo:="0OH"
gl=e

Situagﬁﬂh=”HiC BASSOT"

Situacdo="0K"
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ANEXO B

Neste anexo encontram-se 0s procedimentos de calculo utilizados para a obtencao

das acdes do vento nas estruturas e para o dimensionamento dos perfis.

B1 - AGOES DO VENTO
Serdo demonstrados os procedimentos de calculo do vento para a Estrutura Modelo.

Os mesmos procedimentos foram utilizados para as demais estruturas.
A velocidade caracteristica do vento, Vo, € dada pela Equacao 24.
Vk: VO*Sl*SZ*S3 (24)
Sendo V, a velocidade basica e Si, S; e Sz sdo fatores que dependem da altura da
edificacdo, perfil do terreno, edificacdo ao redor, tipo de utilizacdo da estrutura e sua
ocupacao.

A partir da velocidade caracteristica, de acordo com o item 4.2 da NBR 6123 (ABNT,

1988), é obtida a pressao dindmica através da Equacéo 25.
qg= 0613 V.2 (25)
A forca global devido ao vento em uma edificacéo é dada pela Equacao 26.
F=C,xqxA (26)
Sendo C, o coeficiente de arrasto, g € a pressao dinamica e A é area frontal efetiva da
edificacdo (area onde incide o vento).

O coeficiente de arrasto, C,, € dado pela Figura 133 e é funcdo entre das medidas em

planta e da altura da edificagao.
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Figura 133 — Coeficiente de arrasto CA
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Fonte: NBR 6123 (1988)

A estrutura foi considerada localizada na cidade de S&o Carlos (SP). De acordo com
a Figura 134, grafico das isopletas de velocidade basica presente na NBR 6123 (ABNT, 1988),
a velocidade basica do vento, Vo, nesta regido, € de 40 m/s.
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Figura 134 — Isopletas de velocidade basica

Fonte: NBR 6123 (1988)

A estrutura é considerada em terreno plano ou fracamente acidentado, portanto o fator
topograéfico (S1) € igual a 1.

Em relacdo ao fator de rugosidade (S.), a estrutura € considerada localizada em
subulrbio densamente construido, classificada, portanto, na categoria IV. O fator de
rugosidade é variavel com a altura da edificacdo. Sendo a maior dimensdo, em planta, da
estrutura menor do que 20m, a estrutura é classificada na Classe A do item 5.3.2 da NBR
6123 (ABNT, 1998). O fator de rugosidade, neste caso, pode ser dividido em 2 partes, em
relacdo a altura da edificagdo: de Om a6 m e de 6 m a 13 m. De acordo com a Figura 135 e
levando em conta a classificacdo da estrutura (Classe A), para o primeiro intervalo de altura
o fator de rugosidade € de 0,80 e para o segundo intervalo de altura é de 0,88 (interpolando
entre os valores).



Figura 135 — Fator de rugosidade S,

Categoria
| n m " v
z
Classe Classe Classe Classe Classe
(m)

A B c A B C A B c A B C A B c
< 5| 106 (104 ) 101 (D54 | 092|080 | 088|086 (082|078 (078|073|074]|0,72|0867
10 110 |109 | 106 (1,00 | 098 | DB5 (094 |DB52 |0OB8 (0OB6|) 083 | 0BD| 074|072 (0,867
15 113|112 | 108 (104 | 102 | 000 (098 |D595 | 093 (000 O83 | 084 | 079|078 (072
20 115|114 | 112 (108 | 104 | 102 (101 |D90 | 096 (003|091 | 08B | 082 080|078
ao 1417|117 | 145|110 | 108|108 (105|103 | 100 (OB&| D28 | 0093 | 087 | D.B5 | 0,82
40 1.20 |119 | 147 (113 | 111|108 (108 | 1,068 | 1.04 (101 | 0,29 | 086 | 0.91 | DB | D,88
50 121|121 | 118 (115|113 | 112|110 | 1,00 | 106 (1,04 1,02 | 000 | 024 | D93 | 0,88
a0 1.22 11,22 1121 (118 | 115 | 114 [ 142 | 1,11 | 1,08 (107 | 1,04 | 1,02 | 0.97 | D85 | 0,82
a0 1.25 11,24 | 123 (118 | 118 | 117 [ 116 | 114 | 1412 (1,10 1,08 | 1,06 | 1.01 | 1,00 | 0,87
100 | 1,26 (1,26 (125 |1,22 [ 1,21 (1,20 | 118 |17 (115|113 | 1,11 (108 | 1,05 | 1,03 | 1,1
120 | 1.28 | 1,28 (127 |1.24 | 123 (122 | 120 |1,20 (118 | 116 | 1,14 112 | 1.07 | 1,06 | 1.04
140 | 1,29 | 1,28 (128 |1.25 | 1.24 (1,24 | 1,22 | 1,22 (120|118 | 118 ( 1,14 | 1,10 | 1,08 | 1.07
160 | 1,30 | 1,30 129 |1.27 [ 1.26 (1,25 | 1,24 |1,23 (122|120 118 (116 | 112 | 1,11 | 1,10
180 | 1,31 | 1,31 | 1.21 |1.28 | 127 | 1,27 | 1,26 | 1,25 | 1.23 | 1,22 | 1,20 118 | 1,14 | 1,14 12
200 | 1,32 (1,32 (132 1,28 | 128 (128|127 | 1,268 (125 1,23 1,21 (1,20 1,18 | 1,18 14
250 34 ] 1,34 33 (1,31 1.3 1,31 | 130 | 1,28 | 128 (127 ) 1,25 1,23 | 1.20 | 1,20 .18
oo - - - 1,34 | 1,33 | 133 (132 1,32 | 131 (120 ) 127 | 1,26 | 1.23 | 1,23 22
350 - - - - - - 124 | 1,34 | 133 (132 1,30 | 1,20 | 1,28 | 1,26 .28
400 - - - - - - - - - 1,34 1,32 | 132|128 1,28 | 1,28
420 - - - - - - - - - 136 1,35 | 133|130 1,30 | 1,30
450 - - - - - - - - - - 1321 1,32 | 1,32
500 - - - - - - - - - - - 1341 1,34 .34

Fonte: NBR 6123 (1988)
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O fator estatistico (Ss) da edificacdo € considerado igual a 1, sendo a edificacdo

classificada no grupo 2 “Edificagcao para hotéis e residéncias”, Figura 136.

Figura 136 — Fator estatistico Sz

Grupo Descrigio S,
Edificagies cuja ruina total ou parcial pode afetar a
seguranga ou possibilidade de socomo & pessoas apos
1 uma tempesiade destrutiva (hospitais, quariéis de 1.10
bombeiros e de forgas de seguranga, centrais de
comunicagdo, eto.)
2 Edificagies para hotéis e residéncias. Edificagies para 1,00
comeércio & indlstria com alto fator de ocupacio
Edificagies e instalagdes industriais com baixo fator de
3 ocupagdo (depdsitos, silos, construgdes rurais, ete.) 0,95
4 Vedagdes (telhas, vidros, painéis de vedacido, efc.) 0.88
5 Edificagies temporarias. Estruturas dos grupos 1 a 3 0.83

durante a construgdo

Fonte: NBR 6123 (1988)
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A velocidade caracteristica do vento, para a altura de até 6 m, é dada pela Equacéao
27:

Vi=Vy*xS;xS,*5;=40%x1%x080*1=32m/s (27)

A velocidade caracteristica, para o intervalo de altura de 6 m a 13 m, é dada pela
Equacéo 28:

Vi=Vy*xS; *S,*5;=40+1%0,88%1=352m/s (28)

Para o intervalo de altura de 0 m a 6 m, a pressdo dindmica € dada pela
Equacéo 29:

q=0,613* 322 =630 N/m?> (29)

Para o intervalo de altura de 6 m a 13 m, a pressdo dinamica € dada pela
Equacéo 30:

g =0,613 % 3522 =760 N/m?> (30)

O coeficiente de arrasto (CA) é de baixa turbuléncia. A altura (h) total da edificacdo é
de 13 m e as medidas em planta sdo de 12,75 m (I11) e 18,75 m (I12). Para o vento incidindo no

lado 11 da edificacdo (vento X), Figura 137, o quociente entre 11 e 12 é de 0,68 e entre he 11 é
de 1,02, resultando em um coeficiente de arrasto (CAx) de 1,0.

Figura 137: Vento na direcdo X

/

~2 18, 75m

= y

Vento X

1

12, 75m

Fonte: Souza (2016)
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Para o vento incidindo no lado de 18,75 m da edificacdo (vento Y), Figura 138, o
guociente entre 2 e I1 é de 1,47 e entre h e I1 é de 0,69, resultando em um coeficiente de
arrasto de (CAy) 1,15.

Figura 138: Vento na direcao Y

f 1 1875m

M
12,75m

Vento Y

Fonte: Souza (2016)

A forca de vento que incide sobre o lado I1 edificacdo, para altura de até 6 m, € dada
pela Equacéo 32 e para a altura de 6 m a 13 m pela Equacao 33. A forca global do vento total
incidente no lado |11 da edificacéo é resistida pelos dois pérticos rigidos da estrutura, por isso
a forca é dividida por 2 nas Equacdes 31 e 32. A Figura 139 apresenta o langamento da for¢a

do vento na estrutura:

Caxqx*l 1%0,63%12,75
F 1 = =
x 2 2

=4kN/m (31)

Caxqx*l 1%0,76%12,75
F 2 = =
x 2 2

=48kN/m (32)

Figura 139: Carga de vento nos pdrticos rigidos
18, 75m

r Y Y Y Y

12 75m

— R
#

Y w ¥ 1

Fonte: Souza (2016)
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A forca de vento que incide no lado 12 edificacdo, para altura de até 6 m, é dada pela
Equacédo 34 e para a altura de 6 m a 13 m pela Equacédo 35. A forca global do vento total
incidente no lado 12 da edificacéo é resistida pelos dois poérticos contraventados da estrutura,
por isso a forca vento é dividida por 2 nas Equacbes 33 e 34. A Figura 140 apresenta o

lancamento da for¢ca do vento na estrutura:

Fyl — Ca*ZCI*l — 1,15*0,623*18,75 — 6,8 kN/m (33)

Caxqx*l 1,15%0,76%18,75

Fyy = 0% = : =82kN/m (34)

Figura 140: Carga de vento nos porticos contraventados

18, 7bm
I:—' X HE H 1
I
oy F ]
—F

Fonte: Souza (2016)

B.2 - ANALISE ESTRUTURAL
A seguir sera apresentado o calculo referente resultado ao dimensionamento dos
elementos estruturais da Estrutura Modelo. Os mesmos procedimentos de célculo foram

utilizados nas demais estruturas deste trabalho.

B.3 - DIMENSIONAMENTO DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIS
ApOs obtidos os esforcos de calculo nas vigas e nos pilares da estrutura, sera feito o

dimensionamento dos perfis metalicos de acordo com a NBR 8800 (ABNT, 2008).

B.3.1- VIGAS
Os procedimentos para o dimensionamento de vigas metélicas ndo-esbeltas constam

no Anexo G da NBR 8800 (ABNT, 2008). Em resumo, € feito o célculo do parametro de
esbeltez (A) do perfil metalico e este € comparado com os parametros de esbeltez limites (A
e Ap) dados pela Tabela G.1 da NBR 8800 (ABNT, 2008). A equagdo de momento fletor
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resistente do perfil metalico € obtido em funcdo da classificacdo do perfil, em secdes
compactas, semi-compactas e esbeltas. Este mesmo procedimento é valido para o
dimensionamento para a flambagem local da mesa quanto para a flambagem local da alma.
Neste trabalho as vigas serdo consideradas contidas lateralmente pela laje de concreto
do pavimento da edificagcdo, portanto € desprezado o calculo da flambagem lateral a tor¢céo.
A seguir sera apresentado o resumo do célculo das vigas V1 com a finalidade de
esclarecer o processo de dimensionamento das vigas. O mesmo procedimento apresentado

a seguir foi utilizado para o restante das vigas da estrutura.

. Pré-dimensionamento:

O deslocamento de uma viga bi-apoiada € dado pela Equagéo 35.

5>|sQ>x<L4
T 384xEx]

(35)

Sendo

Q: Carga distribuida na viga.

L: Comprimento da viga

E: Mddulo de elasticidade do aco.

I: Inércia da secéo

O deslocamento maximo de uma viga metalica, de acordo com a Tabela C.1, anexo
C, NBR 8800 (ABNT,2008) é dado pela Equagéo 36.

Dmax = 5= (36)

Com a finalidade de pré-dimensionamento da viga, foi adotado o procedimento de
comparar as Equacdes 36 e 37, deixando a inércia da se¢éo () como incognita. Com o valor
da inércia necesséria para a viga, foi adotado o perfil laminado com a inércia mais proxima do
obtido. O procedimento é demonstrado a seguir:

Para as vigas V1, o vao é de 620 cm, portanto utilizando a Equacéo 37 foi obtido um
valor de deslocamento maximo de 1,77 cm. A carga distribuida sobre a viga, considerando a
combinagdo quase-permanente do Estado Limite de Servico é de 0,1123 kN/cm. Fazendo a
comparacao, conforme mostra a Equacao 38, foi obtido um valor de inércia da se¢éo de 6103

cm?.
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5%0,1123%620%

=177 (37)
384x20000x*1

Dentre os perfis laminados utilizados no Brasil foi adotado, para as vigas V1, o perfil
W310x32,7, cuja inércia da secéo é de 6570 cm*. Os dados do perfil sdo dados na Tabela 36.
Com o perfil escolhido serdo efetuados os calculos para a sua verificacdo, conforme

apresentado a seguir. Todas as equacfes podem ser encontradas na Tabela G.1, anexo G,
NBR 8800 (ABNT, 2008).

Tabela 36 — Propriedades do perfil W310x32,7

PROPRIEDADES GEOMETRICAS
Dado Valor Descricao

bf 102 mm Comprimento total da mesa

tf 10.8 mm Espessura da mesa

tw 6.6 mm Espessura da alma

h 291 mm Comprimento da alma

DADOS DE FLEXAO SIMPLES

Z 485.3 cm3 Médulo resistente plastico

419.8 cm? Maodulo resistente elastico

Fonte: Autor (2018)

o Verificagao do perfil:
Flambagem Local de Mesa:

A esbeltez da mesa do perfil metdlico é dada pela Equacéo 38.

=L =12 _472 (39)

T 2xtf | 2+10.8

O valor limite de A para que o perfil metalico seja considerado compacto € dado pela
Equacéo 39.

A = 0.38/E/fy =0.38,/20000/34.5 = 9.15 (39)

Sendo,
E o mddulo de elasticidade do aco, igual a 20000 kN/cmz

fy o valor do escoamento do aco, igual a 34.5 kN/cmz
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O valor da esbeltez da mesa é menor do que o valor limite para se¢cdo nao-compacta,
portanto o perfil € compacto e a equacdo do momento fletor resistente é dado pela Equacao
40.

21y _ 28537343 _ 15220 kN*cm  (40)

M., =—
rd T 11 1,1

Flambagem Local da Alma:

A esbeltez da alma do perfil metélico € dada pela Equagéo 41.

A= =22 214409 (41)

tw 66

O valor limite de A para que o perfil seja considerado compacto é dado pela Equagéo
42.

A =3,76 x JE/fy =0.38,/20000/34.5 = 90.5 (42)

O valor da esbeltez da mesa é menor do que o valor limite, portanto o perfil € compacto
e a equagdo do momento fletor resistente € dado pela Equacéo 41.
Sendo o momento fletor solicitante de calculo igual a 67,60 kN*m e o0 momento fletor

resistente de célculo igual a 152,22 kN*m, a verificacdo a momento fletor esta concluida.

Cisalhamento:

O procedimento para a verificacao ao cisalhamento é parecido com os anteriores, para
verificacdo das flambagens locais das chapas do perfil. Através da comparacao da esbeltez
da chapa da alma do perfil, Equacéo 43, com as esbeltezes limites, Equacéo 45, obtém-se a
equacao resistente ao cisalhamento da alma. Nao seréo consideradas chapas intermediarias
para combate ao cisalhamento nas vigas metalicas da Estrutura Modelo, portanto o

coeficiente K, da Equacéo 44 ¢ igual a 5.

A= =22=14409 (43)

tw 66

A=110*,/E*Kv/fy =110 * \/20000 * 5/34,5 =59,22 (44)
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A esbeltez da alma do perfil € menor do que a esbeltez limite, portanto a equacéo da

forca resistente ao cisalhamento do perfil € dada pela Equacao 45.

0,6*fy*Aw 0,6%34.5%19,21
Vsa = =
1,10 1,10

=361,5kN (45)

Sendo a for¢a cortante de calculo igual a 40,92 kN e a forca resistente de calculo igual

a 361,5 kN, a verificacdo a cortante esta concluida.

. Deslocamento maximo:
Para a verificagdo ao deslocamento maximo do perfil metélico, serd utilizada a

Equacéo 46.

__ 5%0,1123%620*
T 384%20000%6570

=1,64cm (46)

O deslocamento maximo da viga ficou abaixo do deslocamento limite (1,77 cm),
portanto a verificacdo ao deslocamento esta concluida.

O mesmo procedimento apresentado para a viga V1 foi utilizado para o restante das

vigas da estrutura.

B.3.2 - PILARES
Os procedimentos basicos para o dimensionamento de pilares consistem na obtengéo

dos valores dos coeficientes Q (coeficiente de flambagem local) e x (coeficiente de flambagem
global). Estes coeficientes atuam como redutores da for¢ca axial resistente devido ao efeito da

flambagem local e global. A forga axial resistente € dada pela Equagéo 47.
*QxAQg*
Nc,rd = % (47)

Sendo,
Ag a area da secéo transversal do perfil metalico.
fy 0 escoamento do aco

y coeficiente de seguranga = 1,1

A seguir serd apresentado o resumo do calculo do pilar P1 com a finalidade de
esclarecer o processo de dimensionamento dos pilares. O mesmo procedimento apresentado

a seguir foi utilizado para o restante dos pilares da estrutura.
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o Pré-dimensionamento:

Para o pré-dimensionamento deste trabalho, foi estimado o esfor¢co de compressao no
pilar através de sua area de influéncia. Foi considerada uma carga de 10 kN/m2 dentro da
area de influéncia de cada pilar. Para os pilares pertencentes a estrutura de contraventamento
(pértico rigido), portanto flexo-comprimidos, foi considerada uma reducdo de 25% nha
resisténcia a compressédo. O coeficiente de flambagem local (Q) foi considerado igualal e o
coeficiente global de flambagem (x) foi considerado igual a 0,6. A area da secéo transversal

é determinada através da Equacao 48.

Y*Nc¢rd
= — 48
9 xxQ+fy (48)

A area de influéncia do pilar P1 é apresentada na Figura 141 e é igual a 7,5 m2.

Figura 141: Area de influéncia do pilar P1

6] - )
< - V10 + p1
T i o
.E o LA >
§| = pr il V11
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= = e | | e X = I-v.—-—.—ml—-—
© 2P Ap2is  pap T3 'es L6 T P2
: +—d :'.311 o I - vir |,
g = = = =
P i L5
=} = [ = C P1
® ) !,m P P V10

Fonte: Souza (2016)

Considerando que a estrutura € constituida por 4 pavimentos, e a carga distribuida é
de 10 kN/mz2, obtém-se o esfor¢o axial de compresséo no perfil através da Equacdo 50 e a

area da secdo transversal através da Equacao 49.

Ay =10%75%4=300kN (49)
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_1,1¥300
9 7 0,6%1%25

A =22cm* (50)

Considerando a area obtida de 22 cm?, foi adotado o perfil W150x22,5(H), cuja area é
de 29 cmz.

o Verificacao do perfil:
A Tabela 37 apresenta os dados do perfil W150x22,5(H).

Tabela 37 — Propriedades do perfil W150x22,5(H)
PROPRIEDADES GEOMETRICAS

Dado Valor Descricao
Ag 29 cmz Area da seco transversal
bf 152 mm Comprimento total da mesa
tf 6.6 mm Espessura da mesa
tw 5.8 mm Espessura da alma
h 139 mm Comprimento da alma

DADOS DE FLAMBAGEM EM X

Ix 1229 cm* Momento de inércia em X
Kx 1 Coeficiente de flambagem no eixo x
Lx 290 cm Comprimento do perfil no eixo x

DADOS DE FLAMBAGEM EM Y

ly 387 cm* Momento de inércia em y
Ky 1 Coeficiente de flambagem no eixo y
Ly 290 cm Comprimento do perfil no eixo y

DADOS DE FLAMBAGEM EM Z

Kz 1 Coeficiente de flambagem no eixo z

Lz 290 Comprimento do perfil no eixo z
DADOS DE TORCAO

It 4.75 cm* Inércia a torgdo do perfil
G 7700 kN/cmz2 Médulo de elasticidade transversal do aco
Cw 20417 cm® Constante de empenamento
rx 6.51 Raio de giracdo em x
ry 3.65 Raio de giracdo emy
Xo 0 Coordenada X do centro de tor¢céo
Yo 0 Coordenada Y do centro de tor¢céo

Fonte: Autor (2018)
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Para o célculo do coeficiente de flambagem local (Q), de acordo com o Anexo F da
NBR 8800 (ABNT, 2008), foi determinado a esbeltez da alma do perfil e a sua esbeltez limite,
através das Equacdes 51 e 52 respectivamente.

h 139
/lalma = a = E = 23,96 (51)

Aiimice = 1,49 * \/% = 149+ |22 _ 3547 (52)

O mesmo procedimento é feito para a mesa do perfil metalico, ou seja, é determinada

a esbelteza da chapa da mesa, Equacdo 53, e esta € comparada com a esbeltez limite,
Equacéo 54.

bf 153
Amesa = m = 2*_6,6 = 11,59 (53)

Alimite = 0,56 * \/% = 0,56 * ’2;)2.(;0 =13,48 (54)

Como as esbeltezes da alma e da mesa do perfil encontram-se abaixo das respectivas
esbeltezes limites, o coeficiente de flambagem local (Q) é igual a 1.

Para o calculo do coeficiente de flambagem global (x), inicialmente é obtido o valor da
forca normal correspondente ao escoamento da secdo transversal do perfil, dada pela

Equacéo 55.
Ny, = Ag * fy =29 cm? * 34.5 kN/cm? = 1000,5 kN (55)
ApoOs, é determinado o menor valor dentre os médulos de flambagem, em torno dos

eixos X, Y e Z. Os médulos de flambagem em torno de X e Y séo dados pelas Equactes 56

e 57 respectivamente.

__ m*Exly _ m?x20000%1229
Nex

=GR = hasoy = 28846 kN (56)

N, = _Exy __ m%x20000%387
& (KysLy)?  (1%290)?

=908.33kN (57)
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Para a obtencdo do médulo de flambagem em torno do eixo Z, faz-se necessério o

calculo do raio de giracao polar, dado pela Equacao 58.

Ty = \/xoz + ¥+ 12+ 12 =024 0%+ 6512 4+ 3.652 =746 cm  (58)

O médulo de flambagem em torno do eixo Z € dado pela Equacéo 59.

1 (nZ*E*cw

N = — %
€Z " 12 \(Kz*Lz)2

2* *
+G 1) =——x (2T 4 7700 + 4.75) = 1518 kN (59)

T 7.462 (1+290)2

Dentre os 3 médulos de flambagem anteriores, 0 menor valor obtido foi 0 médulo em
torno do eixo Y (908.33 kN), portanto este valor sera utilizado para o célculo do fator de
reducao associado a flambagem global (x) a seguir.

O fator de reducao associado a flambagem global é dado pela Equacao 60.

Q*N 1%1000,5
Ao = J N:”: J soaas = 1,05 (60)

Para casos em que o fato de reducéo € menor do que 1,5, o fator de flambagem global
(x) é dado pela Equacéao 61.

¥ =0.658%" =065895" =063  (61)

Por fim, a forgca normal de resistente do perfil metalico é dado pela Equagéo 62.

__ x*QxAgxfy _ 0,63x1x29%34.5
Nc,rd - y - 11

=573kN  (62)

Sendo a for¢ca normal resistente do perfil metalico, 573 kN, maior do que a for¢a normal
solicitante, 560 kN, a verificacdo & compresséo esta concluida.

No caso de pilares flexo-comprimidos é necessario fazer a verificagdo de interacdo
entre os esforgos, conforme item 5.5.1.2 da NBR 8800 (ABNT, 2008).

B.4 - ESTABILIDADE GLOBAL

B4.1 - COEFICIENTE B2
A estabilidade global de estruturas metélicas, de acordo com item 4.9.2.2 da NBR 8800

(ABNT, 2008), pode ser avaliada com base em teorias geometricamente exatas, teorias
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aproximadas ou adaptacbes de resultados de teorias de primeira ordem. O anexo D desta

norma apresenta o coeficiente denominado B, no qual trata-se de um coeficiente que faz

parte do Método de Amplificacdo dos Esforcos Solicitantes. Este método amplifica os esforcos

solicitantes obtidos em analise de primeira ordem a fim de levar em conta os efeitos de

segunda ordem na estrutura. O coeficiente B, é dado pela Equacéo 63.

Sendo,

1
B, = Ty (63)

_Rs*h*z Hgq

Y. Ngq = Carga gravitacional total atuante no pavimento.

R, = Coeficiente de ajuste, igual a 0,85 para estruturas contraventadas apenas por

porticos rigidos e 1 para os demais.

Ah = Deslocamento horizontal relativo entre pavimentos superior e inferior.

Z Hsd:

Forga cortante no andar devido as forcas horizontais.

H = Altura do pavimento.

De acordo com o item 4.9.4 da NBR 8800 (ABNT, 2008), as estruturas metdlicas

podem ser classificadas quanto a sua sensibilidade a deslocamentos laterais, em funcao do

coeficiente B,.

A classificaco deve considerar todas as combinagées do Estado Limite Ultimo

e é feita da seguinte forma:

Para B, < 1,1 a estrutura é classificada como estrutura de pequena
deslocabilidade. Para estas estruturas, de acordo com o item 4.9.7.1.1, os
efeitos das imperfeicbes geométricas iniciais devem ser levados em conta
diretamente na andlise através das “forgas nocionais”, que sao forcas
horizontais aplicadas nos andares e que correspondem a 0,3% do valor das

cargas gravitacionais de calculo do andar correspondente.

Para 1,1 < B, < 1,4 a estrutura é classificada como estrutura de média
deslocabilidade. Para estas estruturas, além das imperfeicbes geométricas,
devem ser considerados os efeitos das imperfeices iniciais dos materiais na
andlise. A consideracao destas imperfei¢cdes € obtida reduzindo-se a rigidez a

flexdo e a rigidez axial das barras para 80% dos valores originais.

z

Para B, > 1,4 a estrutura é classificada como estrutura de grande
deslocabilidade. Para estas estruturas, € valido o mesmo tipo de analise das
estruturas de média deslocabilidade, porém os efeitos das imperfeicbes

geométricas iniciais devem ser adicionados as combinac¢@es Ultimas em que
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atuem o vento. A literatura técnica em geral recomenda que estruturas de

grande deslocabilidade sejam evitadas na prética.

B.4.2 - O COEFICIENTE B2 NA ESTRUTURA MODELO

O coeficiente B, para o Estrutura Modelo é apresentado nas Tabelas 38 e 39. A
estrutura é classificada como de pequena deslocabilidade, pois o maior valor obtido do
coeficiente B- foi de 1,08. Para esta estrutura, conforme visto anteriormente, foram utilizadas
as forcas nocionais, que consistem em for¢as horizontais aplicadas nos nés entre pavimentos,
de valor igual a 0,30% das cargas gravitacionais (1644 kN), portanto forcas iguais a 4,93 kN
por pavimento, para efeito de consideracdo das imperfeicdes geométricas iniciais.

Tabela 38 - Coeficiente B,, Vento 0°

Pav. H A Arel Fh Fv Fh Fu Rm B2
(cm) | (cm) | (cm) (kN) (kN) Z Z

(kN) | (kN)
290 0,65 0,65 58,58 1644 6576 | 240,12 | 0,85 1,08
290 1,19 0,54 58,58 1644 4932 | 181,54 | 0,85 1,06
290 1,58 0,39 58,58 1644 3288 | 122,96 | 0,85 1,04
290 1,77 0,19 64,38 1644 1644 | 64,38 0,85 1,02

Al W N P

Fonte: Autor (2018)

Tabela 39 - Coeficiente B, Vento 90°

Pav. H A Arel Fh Fv Fh Fv Rm B>
(cm) (cm) (cm) (kN) (kN) Z Z

(kN) | (kN)
1 290 0,35 0,35 24,94 1644 6576 | 104,75 | 0,85 1,10
2 290 0,81 0,46 24,94 1644 | 4932 | 79,81 0,85 1,13
3 290 1,13 0,32 24,94 1644 3288 | 54,87 0,85 1,08
4 290 1,28 0,15 29,93 1644 1644 | 29,93 0,85 1,03
Fonte: Autor (2018)
Sendo,

Pav = Pavimento

H = Altura do pavimento

A = Deslocamento do pavimento

A rel = Deslocamento relativo entre pavimentos

Fh = Forca horizontal (vento) por pavimento
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Fv = Forca vertical total por pavimento
2Fh = Somatéria das forgas horizontais
2Fv = Somatoria das forgas verticais

Rm = Coeficiente de ajuste igual a 0,85 para estruturas aporticada e 1 para os demais casos.

O coeficiente B, resultou em uma estrutura de média deslocabilidade, portanto foram
consideradas as for¢as nocionais na estrutura, além da reducdo do Médulo de Elasticidade
do aco em 20%. As Tabelas 41 e 42 j4 levam em conta estas consideragdes.

Além do coeficiente By, foi feita a analise dos deslocamentos maximos da estrutura.
Os deslocamentos maximos sao verificados considerando as combinagcdes de Estado Limite
Ultimo. O deslocamento maximo relativo entre pavimentos da estrutura € dado pela Equacao
64 e o deslocamento maximo do topo da estrutura em relacéo a sua base € dada pela Equacéo
65.

h 290
Dmax,pav = 500 = 500 = 0,58 (64)

H 1160
Dmax,topo = 200 = 200 =29 (65)
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ANEXO C

Neste anexo encontram-se 0s procedimentos de célculo utilizados para o projeto de

fundacdes rasas e profundas. Os calculos a seguir foram elaborados com o auxilio do software
Smath Studio.

1 - SAPATAS RASAS

1° iteracao
1 - Determinagao da tensao admissivel do solo

Nk:=668 kN (Forga normal no pilar)

HEPT=12

(NSPT atual)
kN
HSPT
= =400 2
gadm 0.03 m “

(Tens@o admissivel inicial do solo)

2 - Determinacio da area da sapata

_Nk'1.10

A :
sap o

1.84

adm m

o]

3 - Determinacio das dimensées da sapata (quadrada)

L = 4 =1.38
B

=1.5-L =2.03
bulbo zap < m
nspTi=22116_4,
NSPT il
= =466.67 2
adm ©.03 m

(Nova tensdo no solo, comparar com a anterior)

2° iteracio

1 - Determinacio da tensao admissivel do solo



L LT HE
adm 0.03 . “

2 - Determinacao da area da sapata

_ Nk:1.10

B :
sap

=1.57

f

o
adm

3 - Determinac¢ao das dimensoes da sapata (quadrada)

=1.5'L =1.a8
bulbo zap m
NSPT=—2716_ 14
=5PT _ 6. 67 =
adm 0.03 . <

(Nova tensdo no solo, comparar com a anterior)

FINAL - Determinacao da altura da sapata

L . _=0.36
BL ™ (Lado do pilar metalico em metros)
L -L
H =—"2F FP2o_g 3
zap 3 m
2 - ESTACAS

METODO DE AOKI-VELLOSO (1975)

DADOS DA ESTACA

Desti=0.33 m (Diametro da estaca)

Cargacat:=750 kN (Carga de catalogo da estaca)

=8 .
Lest=2 m (Comprimento da estaca)

FATORES DE CORRECAO
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COEFICIENTE DE SEGURANCA

F =2
3€g (2 para argila)

RESISTENCIA LATERAL DA ESTACA

0.024-350.8

Rl5:= — n'Dest=27.74

Fz kN
R11.= 200222003 hat—5.68

Fz kN
R16=— 022 390'3 o pesr=g.25

Fz kN

20,8
R1z.= 2 0%°220°8 5 t—25.84

Fz2 KN

0.04:220-1

R17=——— """ g Dest=3.23

Fz kN
ni3= 0243507 i _21.:5s

Fz2 KN
R1g= 008220018 & i etoa5.21

Fz kN
niam— 00243508 L 2794

Fz2 KN

RESISTENCIA LATERAL TOTAL

Eltot=R11+R1Z+E13+ER14+ER15+ER1e+RLT+R18=170.28

RESISTENCIA DE PONTA DA ESTACA
Haptpontai=14 kFa

1

Kponta=220 kFa

N=ptponta De=t < _
F1 4 ) kN

Ep=Kponta-
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CAPACIDADE DE CARGA DO ELEMENTO DE FUNDACAO

Rltot+R
— TRl 178,39
2 EIT

Bt

CALCULO DO RECALQUE DO ELEMENTO DE FUNDACAO
Equagoes validas para mobilizagdo total do fuste

Econci=22000000 Fs (Moddulo de elasticidade do concreto)

—_ 1 T
Fam=176 kI (Carga aplicada na estaca)

—_ 1 = z kI , ..
Fa-Rltor=3.72 &0 (Parcela de carga que ¢ resistida pela ponta da estaca)

Encurtamento do fuste

1 ;
Pe = ‘L (R -Lj)
A-E;
(Equacao do encurtamento do fuste)
([Pa-R11]
peli= E +1000=0.07
n-EestL _
— LCOonc
4
([Pa—R11-R12-R13-R14-R15-R16-R17]
pel:= R +1000=0.02
]I'EF_‘SEL _
————'LConc
4
([Pa—-R11-R1Z]
pe2i= R +1000=0.06
o Eestﬁ _
rLCconc
4
([Pa—R11-R12-R13-R14-R15-R16-R17-R1Z|
pedi= — 1000=0
n-EestL _
———— LCconc
4
(Pa—R11-R12-R13]
pe3i= R +1000=0.05
n-Eestd _
——— LCconc
4
([Pa—R11-R12-R13-R14|
pedi= R +1000=0.04
n-EestL —
——LCconc
4
([Pa—R11-R12-R13-R14-R15]
pesi= +1000=0.03

2
o-Dest
4

‘Econc
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(Pa—R11-R12-R13-R14-R15-R1§)

pefi= > 1000=0.02
o-Dest
——— Econc
4
e =pel+pe2t+peld+pedt+pes+pectpeT+pe8=0.29
[ total [ = = [ [ [ o [

Recalque devido ao solo

A partir da cota de apoio da estaca, é considerada cada camada de espessura de 1m, para estimar o recalque de
cada uma delas, até a camada de recalque zero. Para a estimativa do recalquede cada camada, devemos obter o
acréscimo de tensdes, na linha média de cada camada, levando em conta as contribuigdes das reagdes laterais ¢ da

reagdo de ponta.

Para a 1° camada abaixo da estaca

Ao1S:= 4R12 —1.24 XN
2
n(Dest+4.5+0.5) m
4 R18
AG15 = —32.54 XN
2

n(Dest+0.5+0.5) m
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4:'R13

A5110:= _-p.69 XN
2 2
n(Dest+5.5+0.5) m
4.R17
AGLE = _=0.76 XN
2 2
n(Dest+1.5+0.5) m
Ao11l= 2 RiZ —=0.61 XN
2 2
n(Dest+6.5+0.5) m
4.R16
AG1T = —=1.06 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
AGLE = SRIS _—=1.88 XN
2 2
n(Dest+3.5+0.5) m
Ao112 = 2 RIZ —=p.18 XU
2 2
n(Dest+7.5+0.5) m
4 |Pa—ERltot
Aopli= [ ) —=10.57 XN
2 2
n(Dest+0.0+0.5] m
kN
ol  =NAol5+Acl6+Ac1T+Ac18+A0l9+Ac1l10+A0111+A0112=38.97 2
parcial m
kN
Aol _=Acpl+Acl =49, 54 2
total parcial m
Para a 2° camada abaixo da estaca
4 R14
AG2T = _=p.88 XN
2 2
n(Dest+5.5+0.5) m
4.R18
AG2S = —=10.6 XN
2 2
n(Dest+1.5+0.5) m
AG210 = 2R3 —=p.51 XN
2 2
n(Dest+6.5+0.5) m
4 R17
Ao2E = _-0.37 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
Ao211= 2 R1Z _=p.47 XN

&=
n(Dest+7.5+0.5) m



4.R16
AG2T = —=p.63 XN
2 z
n(Dest+3.5+0.5) m
4.R11
Ao212 = _-p.14 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
4.R15
Ao28 = —=1.2¢ XN
2 z
n(Dest+4.5+0.5) m

o2 -
parcial

kN
haZ _=AopZ+ AcZ . .=17.03 2
total parcial m
Para a 3° camada abaixo da estaca
4.R18
AG35 = —=5.19 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
4. R14
Ao3% = —-0.66 XN
2 2
n(Dest+6.5+0.5) m
4 R17
Ao36 = _-0.22 XN
2 2
n(Dest+3.5+0.5) m
AG310:= 2R13 _=0.q XN
2 2
n(Dest+7.5+0.5) m
4 |Pa—ERltot
Aop3i= [ ) _=p.91 XN
2 2
n(Dest+2.0+0.5) m
Ag311= 2 RiZ —=p.38 XN
2 2
n(Dest+8.5+0.5) m
4.R16
Ao37 = —-p.a1 XN
2 2
n(Dest+4.5+0.5) m
4 R11
Ao312:= —=p.12 XY
2 2
n(Dest+9.5+0.5) m
4.R15
AG38 = =0.88 XN

&
n(Dest+5.5+0.5) m

=A025+A0Z8+A02T+ACZE + 4028+ Ac2l0+Ac2ll+Ac2l2=14.85
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o3 . _.=Ac35+ 8036+ A03T+AC3E8+AC38+A0310+A0311+A0312=8.25 2
parcial m

KN
hod i=lop3+Acd . .=%5%.16 2
total parcial
Para a 4° camada abaixo da estaca
AGag:= SRIs _=p.51 FH
2 2
n(Dest+7.5+0.5) m
‘R18
AG45:= 2RI —=3.07 XN
2 2
n(Dest+3.5+0.5) m
AC410:= 2 RIS _=p.32 X
2 2
n(Dest+8.5+0.5) m
AG46:= 4RI _=p.12 XY
2 2
n(Dest+4.5+0.5) m
4.R16
AGaT = _=p.20 X%
2 2
n(Dest+5.5+0.5) m
AC41l:= 2R12 —=p.31 XU
2 2
n(Dest+9.5+0.5) m
AC48 = 2R1S _=0.66 SN
2 2
n(Dest+6.5+0.5) m
Ao4a12:= 2R11 _=p.1 XN
2 2
n(Dest+10.5+0.5) m
4 |Pa—-ERltot
Aopdi= ( ) _=p.5 XN
2 2
n(Dest+3.0+0.5) m
kN
Ao4 . L =AC46+Ac4T+AC48 +A040 +Ac410+Ac411 +A0412=2.33 z
parciadl m
KN
ho4d =hop4 + Ao4 =2.82 2

total parcial m
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Para a 5° camada abaixo da estaca

‘R18
LG5S = 222 _-2.03 XN
2 2
n(Dest+4.5+0.5) m
AG59:= 2RIS _=p.41 XY
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
AoSE = 2RI _=p.1 XN
2 2
n(Dest+5.5+0.5) m
AG510 = 2R3 —=p.26 XN
2 2
n(Dest+9.5+0.5) m
4'R16
AGST = _-p.22 XN
2 2
n(Dest+6.5+0.5) m
AGS511i= 2 R12 —=0.26 XN
2 2
n(Dest+10.5+0.5) m
AoSE = 2 RIS —=p.51 XN
2 2
n(Dest+7.5+0.5) m
AG51Z = 2811 _=p.08 XN
2 2
n-(Dest+11.5+0.5) m
4 |Pa—-Eltot
AOpS = [ ) _-p.31 XN
2 2
n(Dest+4.0+0.5) m
kN
o5 _=A055+ACSE+AO0ST+ACSE+ A0S0+ A0S10+A0511+A0512=3.86 2
parcial m
kN
A5 _=Agp5+AQE . .=4,17 2
total parciadl m
Para a 6° camada abaixo da estaca
4.R18
AGES = _—1.34 XN
2 2
n(Dest+5.5+0.5) m
4 R14
AGES = —=0.33 XN
2 2
n(Dest+9.5+0.5) m
4.R17
AoEE = —=p.08 XN
2 2

n(Dest+6.5+0.5) m



AGELD = 2RIS _=g.21 XY
2 2
n(Dest+10.5+0.5) m
4 R16
AGET = _=p.17 X¥
2 2
n(Dest+7.5+0.5) m
AGELL= 2 R12 —=0.22 XN
2 2
n(Dest+11.5+0.5) m
AoES = 8 RIS —-p.a1 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
AGELZ = 2RIl —=g.07 XY
2 2
n(Dest+12.5+0.5) m
4 |Pa—-Eltot
ACDE = [ ) —=g.z21 XN
2 2
n(Dest+5.0+0.5) m
O arciay = L0865 +ATEE+A0ET +A068 + 4069+ 40610+ 40611+ A0612-2.92
kN
Aoé =Aop6+ Ao . .=3.13 2
total parcial m
Para a 7° camada abaixo da estaca
AoTT= 2 R4 _=p.28 XN
2 2
n(Dest+10.5+0.5) m
‘R18
AGTS = 2 R2 —=1.07 XX
2 2
n(Dest+6.5+0.5) m
AGTL0 = 2R3 _=p.18 XY
2 2
n(Dest+11.5+0.5) m
4817
AGTE = —-0.06 XN
2 2
n(Dest+7.5+0.5) m
4 R16
AGTT = _=p.14 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
AGT1l= 2 R12 —=0.19 XN
2 2
n(Dest+12.5+0.5) m
AgT1Zi= 2RI —-p.06 XN

&=
n(Dest+13.5+0.5) m
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4.R15
AGTE = —=g.33 XN
2 2
n(Dest+3.5+0.5) m
4 |Pa—-Eltot
AopT = [ ) —=pg.16 XN
2 2
n(Dest+6.0+0.5) m
9T areial =075 HACTEHLGTT+ 4078 + 40T+ 40TI0+A0TI1+A0TI2=2.3
KN
g =RopT+ AT . .=2.45 2
total parcial m
Para a 8° camada abaixo da estaca
4.R14
AGEO = —=p.23 XN
2 2
n(Dest+11.5+0.5] m
‘R18
AGES = 222 _=p.83 XN
2 2
n(Dest+7.5+0.5) m
4 R13
AGE10:= —=0.15 XN
2 2
n(Dest+12.5+0.5) m
4.R17
AoBE = —=p.05 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
4.R16
AGBT = —-0.11 XN
2 2
n(Dest+3.5+0.5) m
4 R12
AoE11= = —=0.16 XN
2 2
n(Dest+13.5+0.5) m
AoBg = 2815 —=p.28 XN
2 2
n(Dest+10.5+0.5) m
4.R11
Ao81Z = —=p.05 XN
2 2
n(Dest+14.5+0.5) m
4:|Pa—-ERltot
Acp8 = ( ) _=p.12 XY
2 2
n(Dest+7.0+0.5) m
BOB_,osay = 0085 4008640087+ 0088 +0088+ 0810+ 40811 +A0812=1.26

]
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og =A085+A086+ A0S T+ACSE +ACES +ACSI0+ACEI1+ACE1Z2=1.54

kN
fi¥agi _=Acp8+AcE . .=1.98 2
total parcial m
Para a 9° camada abaixo da estaca
4.R18
AGSS = —=0.66 XN
2 2
n(Dest+2.5+0.5) m
4.R14
AC9T = _=p.2 XN
2 2
n(Dest+12.5+0.5) m
4:R17
AGDE = —-0.02 XN
2 2
n(Dest+3.5+0.5) m
AGI10 = 2RIS _=p.13 XY
2 2
n(Dest+13.5+0.5) m
4.R16
AG9T = —=p.08 XN
2 2
n(Dest+10.5+0.5) m
AG911= 8R12 —=p.12a XN
2 2
n(Dest+14.5+0.5) m
4.R1E
Ao98 = _-p.23 XN
2 2
n(Dest+11.5+0.5] m
AGO1Z = 2RI1 _=p.05 XY
2 2
n(Dest+15.5+0.5) m
4 |Pa—ERltot
Aop = [ ) —=0.09 XN
2 2
n(Dest+2.0+0.5) m
parcial
KN
haB _=Acp%+AcH . .=1.84 2
total parcial m
Para a 10° camada abaixo da estaca
AGLOG = 2RI _=p.17 XY
2 2
n(Dest+13.5+0.5) m
4.R18
AGLOS5 = —-0.5¢ EI
A

i
n(Dest+9.5+0.5) m
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AGLO10:= _=p.1z2 FH
2 2
n(Dest+14.5+0.5) m
4.R17
AGL06= _=p.03 XN
2 2
n(Dest+10.5+0.5) m
AGL0T = 2 R18 —=g.08 XN
2 2
n(Dest+11.5+0.5) m
AG1011:= 8R12 —=p.12 XN
2 2
n(Dest+15.5+0.5) m
AGLO1Z = 2RIl _=p.08 XN
2 2
n(Dest+16.5+0.5) m
4'R15
AC108 = _-p.2 XN
2 2
n(Dest+12.5+0.5) m
4 |Pa—Rltot
Aoploi= [ ) _=p.08 XN
2 2
n(Dest+9.0+0.5] m
AO10 . .,"=00105+A0106+ 40107 +A0108 +A45109+A01010+401011+401012=1.3
KN
2
m
KN
AGlO _==AcplO+AclO . _=1.38
total parcial m
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em que E, € 0 médulo de deformabilidade da camada de solo, cujo
valor pode ser obtido pela expressao a seguir, adaptada de Janbu
(1963): (ot ag\P

[ 0g+Ac )

el

em que:

E, - médulo de deformabilidade do solo antes da execucao da estaca;
a, — tensao geostdtica no centro da camada;

n-expoente que depende da natureza do solo: n=0,5 para materiais
granulares e n = 0 para argilas duras e rijas (em areia, temos o
aumento do médulo de deformabilidade em funcio do acréscimo
de tensoes, o que nao ocorre nas argilas).

Para a avaliacao de E_, Aoki (1984) considera:
E, = 6 K Ny, para estacas cravadas

E, =4 K Ng,; para estacas hélice continua
E, = 3K N, para estacas escavadas

em que K é o coeficiente empirico do método Aoki-Velloso (1975)
funcao do tipo de solo.

’

EO - Modulo de deformabilidade do solo antes da execugao

E01=8'0.22'12=13.2%  (primeira camada abaixo da estaca)

E02:=6:0.22:28=38.58  (Scgunda camada abaixo da estaca)

E03#=8:0.3513=27.3 (Terceira camada abaixo da estaca)

E04=6'0.35"24=30.4 (Quarta camada abaixo da estaca)

E05:=8:0.35:18=3%.2 Quinta camada abaixo da estaca)

E08=86'0.35'15=31-3 (Gexta camada abaixo da estaca)

E07:=8'0.22:18=23.78  (g¢tima camada abaixo da estaca)

E08:=6'0.22:20=28-2  (Ojtava camada abaixo da estaca)

Densidades das camadas de solo

yvl=18&
wa=18

w3i=1lg
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yadi=16
wii=18
vei=16
wih=16
v3i=16&
yo8i=16
y10:=1%
will=1%
YWil2=20
wil3=20
wild=20
YilSi=20
wilgi=20
wilTi=20
wilg8i=20
Yi19:=21
v20 =21
v2li=21

- -
5 58]
Lad 58]
1 1
(%] %]
= =

-
B
b
i
58]
(=]

Tensdo Geostatica no centro das camadas (abaixo da ponta da estaca)
Gama do solol vezes a altura da camada + Gama do solo2 vezes a altura da camada - Gama da agua vezes

altura(2m) + Gama do solo3 vezes a altura da camada (1,5m) - Gama da agua vezes a altura (1,5m)

ocll=16'9=144 m

ocl2=16'10=180 m

clhe=16-14=224 m



cl3=16'11=17¢ m

ocl4=16'12=152 m

ocOT=16'15=240 m

Modulo de deformabilidade da camada do solo

501+.ﬂcltnta.
Ez1l:=E01 —
oDl
o2+ Ac2 .
—_ — total
EzZ=E02
o2
5G3+.ﬂ53tnta_
E=3:=E03 —
o3
och4 +.'1'.csf:'ltﬂta_
Ez4:=E04 —
oh4
505+.ﬂ55t0ta.
E35:=E05 —
o5
506+.ﬂ56t0ta.
Ez6=E06 —
ocle
o7 +.'1'.c']'tota_
EzT:=E07 —
o7
g8+ AcE .
Ea8:=E08 cota-
o088

0.3
=11
0.5
=34
0.5
=24
0.3
=50
0.3
=40
0.5
=31
0.5
=23
0.5
=Z6

.7

(K]

.36
MFa

i
MFa

MFa

T

MFa
MFPa

T2
MFa

s
MFa
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Recalque final por camada

Aol .
total _
rec = =327
caml E=1 mm

II:I”ﬁztr:ut.il'
=—=0.44

rec =
camz2 Esz2 mm

cami E=3 mm

cam4 E=4 mm

cams E=tL ) mm

camé E=z& mm

cam’ E=T7 ) mm

cami E=8 mm

Recalque final total
Recalque total em relagdo ao solo:

Ee +rec +rec +rec +rec +rec +rec +rec

ec r r =3
caml camz cam3l cam4 cams came cam? cami

c . Li=T
2olo.total

mm

Recalque total do solo + fuste:

Eecalgue:i=pe . +ERec . _.=4.1%
total zolo.total mm



