INSTITUTO FEDERAL DE EDUCACAO, CIENCIA E TECNOLOGIA
DE SANTA CATARINA — CAMPUS FLORIANOPOLIS
INSTITUTO FEDERAL DEPARTAMENTO ACADEMICO DA CONSTRUGCAO CIVIL
CURSO SUPERIOR DE ENGENHARIA CIVIL

DENIS DALL AGNOLO

AVALIAGAO DO EFEITO DA INTERAGAO SOLO-ESTRUTURA NA
REDISTRIBUICAO DE ESFORGOS EM PORTICOS PLANOS

Florianopolis

Setembro de 2020






DENIS DALL AGNOLO

AVALIACAO DO EFEITO DA INTERACAO SOLO-ESTRUTURA NA
REDISTRIBUICAO DE ESFORCOS EM PORTICOS PLANOS

Trabalho de Conclusdo de Curso
apresentado ao Curso de Engenharia
Civil do Departamento Académico da
Construcéo Civil do Instituto Federal
de Santa Catarina - campus
Floriandpolis.

Orientador: Prof. Dr. André Puel

Floriandpolis

Setembro de 2020



Ficha de identifica¢do da obra elaborada pelo autor.

Agnolo, Denis Dall
Avaliagdo do efeito da interagdo solo-estrutura na
redistribuigdo de esforgos em pbdbrticos planos / Denis Dall

Agnolo ; orientagdo de André Puel. - Floriandpolis,

SC, 2020.

133 p.

Trabalho de Conclusi@o de Curso (TCC) - Instituto Federal

de Santa Catarina, Campus Florianépolis. Bacharelado
em Engenharia Civil. Departamento Académico

de Construgdo Civil.

Inclui Referéncias.

1. Redistribuicdo de esforgos. 2. Estabilidade global

de edificios. 3. Interagdo solo-estrutura. I. Puel,

André. II. Instituto Federal de Santa Catarina. Departamento
Académico de Construgdo Civil. III. Titulo.




AVALIAGAO DO EFEITO DA INTERAGAO SOLO-ESTRUTURA
NA REDISTRIBUIGAO DE ESFORGOS EM PORTICOS PLANOS

DENIS DALL AGNOLO

Este trabalho foi julgado adequado para obtengao do Titulo de Engenheiro Civil
em setembro de 2020 e aprovado na sua forma final pela banca examinadora do
Curso de Engenharia Civil do Instituto Federal de Educagédo, Ciéncia e

Tecnologia de Santa Catarina.

Floriandpolis, 24 de setembro de 2020.

Banca Examinadora:

André Puel, Doutor

Eabio Krueger da Silva
= PROFESSOR

Aot LD apE 1695463
T Y USSIDANE ) WS¢ - Campus Fonandpolts
Fabi1o Rrveger da Silva

Fabio Krueger da Silva, Doutor

Fours U1

Fernando Toppan Rabello, Doutor







Dedico este trabalho a minha filha Isadora, que
chegou ha poucos dias trazendo novo
significado ao amor.






Agradecimentos

Em primeiro lugar, quero agradecer a oportunidade de completar um
segundo curso de graduacdo. Em um pais que insiste em negligenciar a
educacdo, onde o ensino superior esta acessivel para pouco, sinto-me
profundamente privilegiado por estar concluindo com éxito o curso de
engenharia civil, ainda mais em uma instituigdo publica, gratuita e de qualidade,

como é o Instituto Federal de Santa Catarina.

Agradeco de forma especial ao professor Dr. André Puel, orientador deste
trabalho, por todos os conhecimentos transmitidos, pela paciéncia e dedicagao
a esse estudo, bem como pela amizade e parceria. Certamente € um profissional

que serve de inspiragao!!!

Estendo meus agradecimentos a todos os professores que contribuiram
com a minha trajetéria ao longo destes anos de estudo. Em especial aos
professores Fabio, Fernando, Ganzo, Lucas, Luca, Leco, Ana Ligia, Andrea. O

Brasil urge de profissionais como vocés, competentes e dedicados.

Aos meus colegas de curso, digo-lhes que a jornada para se tornar
engenheiro civil foi infinitamente mais prazerosa e divertida com suas
companhias. Agradeco de forma particular aos meus amigos Marcos (o
Garopaba), Paulo Henrique e Gustavo, pela amizade e parcerias nos trabalhos.
Somam-se a eles o Césare, Danilo, Caetano e Otavio pelos bons momentos

vividos entre trabalho, praias, pdquer, Resenhas e dunco.

Agradeco também a UFSC, instituicdo onde trabalho, por permitir que eu
realizasse este curso de engenharia civil com horario especial de estudante,
sempre atendendo e respeitando as minhas necessidades. As professoras
Evelise, Yara e Cristine e aos professores Edmundo, Geison e Alexandre, deixo
aqui meu muito obrigado. Agradeco também aos meus colegas de trabalho,
Vanessa, Bibiana e Maisa, por suprirem minha auséncia quando estava afastado

para estudo.

Aos muitos amigos que a vida me deu, embora ndo tenham contribuido
ativamente na minha formagdo como engenheiro civil, a vida se torna mais leve

e valiosa com vocés. Meu muito obrigado!!!



Aos meus pais, Dario e lvanir, que s&o meu porto seguro, agradego por
todo suporte e dedicagdo de vocés comigo. Com certeza, muito das minhas
conquistas pessoais e profissionais tem a marca de vocés. Aos meus irmaos
Douglas e Priscila, e meus sobrinhos Léo, Livia e Théo, amo vocés. Obrigado

por existirem.

Estendo meus agradecimentos aos meus sogros Silvana e Jodo Carlos (e
também a pequena Lolita), que sempre que receberam como um filho em sua

familia.

A minha linda e amada Izabella, com quem optei por partilhar todos os
meus dias, agradeco por vocé existir e fazer a minha vida mais feliz. Obrigado

por todo suporte e compreensao ao longo desta jornada.

E por fim, agradego de forma muito especial a minha filha Isadora, que
chegou a poucos dias em nossas vidas e ja trouxe tantas alegrias, surpresas e

momentos inesqueciveis. Filha, papai ama vocé mais que tudo!!!



‘A mente que se abre a uma nova ideia jamais
voltara ao seu tamanho original”

Albert Einstein






RESUMO

A analise estrutural de edificacdes pode ser uma tarefa bastante ardua devido a
grande complexidade dos calculos e da consideracdo de varios fatores
envolvidos. E usual, principalmente no caso de estruturas ordinarias, a adog&o
de modelos simplificados, tendo como exemplo, o0 uso do Modelo de Apoios
Indeslocaveis, o qual considera deslocamentos verticais e horizontais nulos nos
elementos da fundac&o. No entanto, € inevitavel que recalques ocorram, e sabe-
se que eles alteram os esfor¢cos na superestrutura, de modo que a situagéo que
melhor representa a realidade deveria levar em conta apoios deformaveis. O
Modelo de Winkler considera os deslocamentos da fundacéo e, portanto,
engloba os efeitos da Interagcdo Solo-Estrutura (ISE). Neste modelo sé&o
adotados apoios elasticos fazendo-se o uso molas com rigidez proporcional a
resisténcia oferecida pelo solo. O emprego da ISE na andlise estrutural leva a
uma redistribuicdo de esforgos internos, que esta relacionada, dentre outros
parametros, com a rigidez da ligacdo entre os elementos do portico, como por
exemplo a ligagéo fundacéo-superestrutura. Além disso, a consideragéo da ISE
pode afetar as ocorréncias de recalques na fundacdo, os deslocamentos
horizontais na estrutural que, em Ultima analise, podem representar alteracdes
na estabilidade global do portico. Hoje, a utilizacdo de softwares comerciais
permite adotar os modelos com ISE de forma mais corriqueira. Assim, este
trabalho tem como objetivo principal avaliar a influéncia da ISE na redistribuicéo
de esforcos internos (axiais e momentos fletores) e na estabilidade global. Para
tanto, foram definidos porticos planos com 1, 2, 3, 4, 6 e 12 pavimentos
assentados sobre fundacgédo rasa do tipo sapata rigida. Os poérticos planos foram
adotados como estrutura de nds fixos (coeficientes de estabilidade global yz
menor que 1,10) em concreto armados. Foi avaliada ainda as influéncias de dois
tipos de solos arenosos, com tensédo admissivel de 160 kN/m? e 400 kN/m?. Os
poérticos planos em estudo tiveram a analise estrutural feita através do software
comercial Eberick (AltoQi). A carga de vento e o coeficiente de estabilidade
global tiveram seus valores validados com o auxilio de planilhas eletrénicas e do
software Ftool. As definicbes dos coeficientes de mola e a determinacédo das
dimensdes das sapatas também foram feitas através do uso de planilhas
eletrbnicas. A aplicacdo da ISE envolveu um processo iterativo no qual faz-se a
analise estrutural do modelo com apoios engastados, obteve-se os esfor¢cos na
fundacdo e as dimensfes das sapatas, calculou-se os coeficientes de mola e
inseriu-0s no modelo, agora com o uso de apoios elasticos. Como resultado da
aplicacdo da ISE, foi encontrada uma redistribuicdo de esforcos internos no
tocante as reacdes de apoios e momentos fletores aléem do fato de gerar
pequeno incremento nos deslocamentos horizontais no poértico e,
consequentemente, ligeira perda na estabilidade global. Este trabalho buscou
dar maior embasamento e seguranca aos engenheiros projetistas no que se
refere a adocao da ISE no desenvolvimento de projetos estruturais.

Palavras-Chave: redistribuicdo de esforcos; estabilidade global de
edificios, interacdo solo-estrutura.






ABSTRACT

A structural analysis of buildings can be a very arduous task due to the great
complexity of the calculations and the consideration of several factors involved.
It is usual, especially in the case of ordinary structures, to adopt simplified
models, taking as an example the use of the Rigid Support Model, which
considers zero vertical and horizontal displacements in the foundation elements.
However, it is inevitable that vertical displacements will occur, and it is known that
they alter the efforts on the superstructure, so that the situation that best
represents reality should consider deformable supports. The Winkler Model take
into account the displacements of the foundation and, therefore, includes the
effects of Soil-Structure Interaction (SSI). In this model, elastic supports are
adopted, using springs with rigidity proportional to the resistance offered by the
soil. The use of SSI in structural analysis leads to a redistribution of internal
efforts, which is related, among other parameters, to the rigidity of the connection
between the elements of the gantry, such as the foundation-superstructure
connection. In addition, the SSI's consideration can affect the occurrences of
settlements in the foundation, the horizontal displacements in the structural
which, ultimately, can represent changes in the overall stability of the gantry.
Today, the use of commercial software makes it possible to adopt SSI models
more commonly. Thus, this work has as main objective to evaluate the influence
of the SSl in the redistribution of internal efforts (axial and bending moments) and
in the global stability. For this purpose, the gantry planes with 1, 2, 3, 4, 6 and 12
floors were defined based on the shallow foundation of the rigid footing type. The
gantry planes were adopted as a fixed node structure (global stability coefficients
yz less than 1.10) in reinforced concrete. It was also evaluated as influences of
two types of sandy soils, with an allowable tension of 160 kN/m? and 400 kN/m?2.
The gantry planes under study were structurally analyzed using the commercial
software Eberick (AltoQi). The wind load and the global stability coefficient had
their values validated with the aid of electronic spreadsheets and the Ftool
software. The definitions of the spring coefficients and the determination of the
shoe dimensions were also made through the use of electronic spreadsheets.
The application of the SSI involved an iterative process in which the structural
analysis of the model is carried out with third gender supports, the efforts on the
foundation and the shoe dimensions were obtained, the spring coefficients were
calculated and inserted into the model, now with the use of elastic supports. As
a result of the application of the SSI, a redistribution of internal efforts was found
regarding the reactions of supports and bending moments, in addition to the fact
that it generates a small increase in horizontal displacements in the gantry and,
consequently, a slight loss in global stability. This work sought to give greater
basement and security to the design engineers regarding the adoption of SSI in
the development of structural projects.

Keywords: effort redistribution: overall building stability, soil-structure
interaction
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CAPITULO 1 - ASPECTOS GERAIS

1.1 INTRODUCAO

Diversos fatores que influenciam diretamente no comportamento da
estrutura foram sendo tratados ao longo do tempo como simplificagbes em vista
da grande complexidade dos calculos envolvidos. Com o advento dos recursos
computacionais, situacdes de calculos ou modelagem de problemas que antes
eram inviaveis em funcdo da elevada complexidade, hoje podem ser facilmente
superadas pela abordagem computacional.

A Redistribuicao de Esforcos € um fendmeno de natureza complexa e que
envolve a transferéncia de esforcos solicitantes internos entre elementos ligados
bem como o remanejamento de esforgos de regides “fragilizadas” para regides
de maior rigidez e esta intimamente relacionada com o tipo de ligacao entre os
elementos constituintes do portico. Pode-se classifica-las em: (i) articulacdes, (ii)
semirrigidas e (iii) rigidas, sendo que, o grau de restricdo da ligacao ir4 impactar
diretamente na redistribuicdo de esforcos (OLIVEIRA, 2011). Desse modo,
ligacdes articuladas ndo permitem a redistribuicdo de esforgos interno enquanto
que ligacbes perfeitamente rigidas perfazem a transferéncia de 100% desses
esforcos internos (MONCAYO, 2011). A situacdo intermediéaria, ligacdo
semirrigida, reflete justamente a transferéncia parcial dos esforcos internos, de
acordo com o grau de rigidez da ligagao (OLIVEIRA, 2011).

Uma redistribuicdo de esforcos excessiva pode prejudicar o desempenho
da estabilidade global da edificacéo e significar em um incremento nos esforcos
de segunda ordem. Ao longo deste trabalho, serdo abordados os parametros de
avaliacdo da estabilidade global da edificagdo, como o coeficiente de
estabilidade yz, de grande relevancia para determinacao das estruturas como de
nos fixos ou de n0s moveis e, portanto, da consideracédo ou nao dos efeitos de
segunda ordem no calculo estrutural. O coeficiente yz, introduzido por Franco e
Vasconcelos (1991) consiste em uma analise linear que considera de forma
aproximada os efeitos da néo linearidade geométrica (MONCAYO, 2001). No
entanto, ndo faz parte do escopo do presente trabalho estudar estruturas de nos

moveis.



A Interacdo Solo-Estrutura € um procedimento que pode ser utilizado na
analise estrutural no qual faz a consideracdo dos deslocamentos ocorridos nos
apoios (na fundacao) e que, de modo geral, irdo afetar toda a estrutura levando
a alteracdes nos padrdes de esfor¢os internos. De modo geral, sao dois os
principais modelos que simulam a ISE: (i) Modelos de Winkler e o (ii) Modelo do
Meio Continuo (VELLOSO, LOPES, 2011). O primeiro modelo, de abordagem
mais simples, considera a utilizacao de coeficientes de mola, caracteristicos para
0 solo de assentamento, aplicados nos elementos de fundacdo. A andlise é
usualmente iterativa, com bons resultados praticos. A ISE pelo Método de
Winkler faz uso do coeficiente de reacao vertical (Kv) parametro que representa
a rigidez imposta pelo solo ao ser mobilizado por uma tensdo aplicada
(MENDES, 2016). O Modelo do Meio Continuo supera algumas das limitacdes
existentes no Modelo de Winkler e é capaz de representar melhor a condigédo
real da estrutura. No entanto, faz uso de ferramentas numéricas na modelagem
do problema, que torna o processo ainda mais complexo, de modo que o seu
uso para fins de projetos ordinarios € ainda limitado.

O software comercial de andlise estrutural Eberick (AltoQi), dentre outros,
possui uma ferramenta especifica para modelagem da ISE e sera utilizado neste
trabalho. Para tanto, foram adotados porticos planos com numeros distintos de
pavimentos, em fundacg&o rasa do tipo sapata e assentados sobre dois solos
distintos (com tensdo admissivel de 160 kN/m? e 400 kN/m?). O coeficiente de
reacao vertical, crucial para a determinacéo dos coeficientes de mola nos apoios
elasticos, foram obtidos através da Tabela de Correlacédo proposta por Morrison
(1993). Os coeficientes de mola levam em consideracéo ainda as dimensdes das
sapatas, sendo que tais dimensfes foram determinadas a cada iteracdo até o
momento em que ocorre a convergéncia dos valores dos esfor¢os na fundacédo
(e também das dimensdes das sapatas). Fez-se ainda uso de planilhas
eletrbnicas para o dimensionamento das sapatas, definicdo dos coeficientes de
mola, calculo da for¢a devida ao vento e definicdo do coeficiente yz. O software
Ftool foi utilizado como suporte para fazer verificacdes e validacées dos dados
obtidos a partir do Eberick. Além disso, este estudo ficou restrito a avaliacdo dos
esforcos internos nos elementos do poértico plano, sem realizar o
dimensionamento ao ELU dos elementos estruturais. A estabilidade global da
estrutura foi aferida através do coeficiente de estabilidade global yz. Acerca dos
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recalques, estes foram aferidos neste trabalho como forma de averiguar a

influéncia do emprego da ISE.

1.2 OBJETIVOS

1.2.1 Objetivo Geral

Avaliar a influéncia da ISE na redistribuicdo de esforcos internos (axiais e
momentos fletores) e na estabilidade global de pérticos planos, tendo em vista a
consideracgao de dois solos arenosos com diferentes graus de compacidade.

1.2.2 Objetivos Especificos
Dentre os objetivos especificos estao:

e Fazer um estudo da ISE em porticos planos com base no Modelo de
Winkler com modelagem de dois solos distintos e avaliar a influéncia da
ISE na redistribuicdo de esforcos internos e na estabilidade global.

e Proceder a comparacao entre os modelos estudados tendo em vista a
escolha do pértico plano, do tipo de solo e da consideracgéo da ISE.

e Proceder a andlise estrutural utilizando o software Eberick, bem como o
dimensionamento das sapatas e definicdo dos apoios elasticos através de
planilhas eletronicas.

e Validar os valores aferidos da Forca de Arrasto do vento e do coeficiente
de estabilidade global yz obtidos a partir do software Eberick,
comparando-o0s com os valores encontrados através de calculos manuais
com auxilio de planilhas eletrénicas e do software Ftool.

e Avaliar a influéncia do emprego da ISE na ocorréncia dos deslocamentos
verticais (recalques na fundacao) e horizontais (no poértico).

e Estudar a influéncia dos parametros supracitados como forma de dar
melhores subsidios aos engenheiros projetistas e aprimorar a tomada de

decisdes relacionadas a critérios de projeto.



1.3 JUSTIFICATIVA

Em projetos ordinarios, usualmente adota-se o Modelo de Apoios
Indeslocaveis na analise estrutural da edificacdo devido a simplicidade dos
calculos. Esse método de andlise tem por premissa a inexisténcia de
deslocamentos nos apoios da superestrutura (sem recalques da fundacao),
condicdo esta que ndo condiz com a realidade. Dessa forma, por exemplo, duas
estruturas idénticas, submetidas as mesmas acdes externas, apresentariam 0s
mesmos esforgos solicitantes independentemente do maci¢co de solo sobre o
qual estdo assentadas. Porém, as caracteristicas do solo para cada uma das
situacdes podem divergir enormemente, de modo que a consideracdo dos
efeitos da ISE possui relativa importancia, pois ao adotar-se o emprego da ISE,
a estrutura passara a apresentar um padréo de esforcos interno distinto, devido
ao fenébmeno da redistribuicdo de esforcos.

No entanto, por muitos anos, a complexidade dos calculos envolvidos com
0 emprego da ISE foram um fator limitante, pois néo se justificava a realizagéo
destes calculos para projetos usuais, visto que a grande maioria das obras
entregues projetadas considerando o Método dos Apoios Indeslocaveis atendia
aos critérios de seguranca. Atualmente, devido a oferta de recursos
computacionais, pode-se determinar os valores dos esforcos nos elementos
estruturais de maneira muito mais rapida e precisa, considerando tais efeitos
antes tratados como simplificagdes ou apenas ignorados. Assim, com este
trabalho pretende-se dar melhor subsidios na elaboracao de projetos no que se
refere a andlise estrutural e estimativa dos esfor¢os na estrutura.

Em resumo, pretende-se dar mais subsidios aos engenheiros na incluséo
da ISE nas analises correntes, rompendo a barreira do trivial, que seria utilizar
modelos com apoios indeslocaveis. Nesse sentido, o presente estudo se justifica
de modo a ampliar os conhecimentos destas tematicas com a finalidade de
fornecer maior embasamento aos engenheiros projetista, adequando os seus
projetos com critérios mais rigorosos, visando alcancar economia, eficiéncia,
seguranca e conforto nas estruturas, premissas fundamentais dentro do conceito

de engenharia.



1.4 ESTRUTURA DO TRABALHO

O presente Trabalho de Conclusdo de Curso esta estruturado em sete
capitulos principais.

O Capitulo 1 tratou de forma introdutéria e genérica as trés grandes
vertentes de temas que serdo abordados neste trabalho: (i) a redistribuicdo de
esforcos, (i) estabilidade global das edificacbes e (iii) a consideracdo da
interacdo solo-estrutura. Ademais, este capitulo serviu ainda para apresentar 0s
objetivos do trabalho bem com a sua justificativa de realizacéo.

O Capitulo 2 aborda especificamente o tema Redistribuicdo de Esforcos.
Nesse intento, serdo detalhados os tipos de ligacéo (se articulada, semirrigida
ou rigida) em funcdo do seu grau de rigidez. Este capitulo ira abordar de forma
sucinta a influéncia da redistribuicdo de esforcos na consideracdo da
estabilidade global da edificacao.

O Capitulo 3 trata especificamente do tema Estabilidade Global das
Edificacbes e aborda os principais fatores que a afetam, como as cargas
atuantes e a rigidez da estrutura. Serdo apresentando parametros objetivos para
mensurar a estabilidade das edificacGes, dentre eles o coeficiente yz, o qual
serve para classifica-las em estruturas de nés fixos e de nés moveis.

O Capitulo 4 faz uma abordagem inicial sobre alguns dos principais
conceitos aplicados a engenharia geotécnica e de fundacdes, em especial as
fundacdes rasas do tipo sapata. Serdo apresentados métodos para a estimativa
de recalques e a obtencdo do coeficiente de reacdo vertical, parametro de
fundamental importancia na definicdo dos apoios elasticos.

O Capitulo 5 trata de forma mais aprofundada do tema Interacao Solo-
Estrutura e trata da sua influéncia na redistribuicdo de esfor¢os na estrutura. Sdo
apresentados ainda dois modelos de estudo da Interacdo Solo-Estrutura: o
Modelos de Winkler e o Modelos do Meio Continuo.

O Capitulo 6 traz o método de estudo aplicado no presente Trabalho de
Concluséo de Curso. O Capitulo 7 aborda os resultados obtidos neste estudo,

sua analise e discussdo com outros resultados relatados na literatura.



CAPITULO 2 - REDISTRIBUICAO DE ESFORCOS

Acerca do evento de redistribuicdo de esfor¢os internos, Immich, Klamt e
Silva (2016) comentam:

Os elementos constituintes da estrutura de uma edificacéo estao
constantemente submetidos a carregamentos que geram
tensdes internas na estrutura. Quando ocorrem movimentagdes
em determinadas regides, essas tensdes tendem-se a deslocar
e encontrar um ponto de equilibrio. Quando considerada a ISE
essas tensdes inicialmente se redistribuirdo nas fundacbes e
consequentemente reorganizardo os esforcos nos demais
elementos superiores, como por exemplo, vigas e pilares. A
importancia de considerar os efeitos da redistribuicdo de carga
nos elementos da estrutura foi relatada por Gusmao (1990),
onde o autor justifica que quando essa redistribuicdo acontecer
de forma consideravel pode ocorrer danos na superestrutura,
entre eles, fissuras e esmagamento de pilares. I1sso pode servir
como uma grande ferramenta para garantir o desempenho
estrutural da edificacdo (IMMICH, KLAMT, SILVA, 2016).

Diversas pesquisas tém demonstrado que a adocdo de apoios elasticos
(hipbtese de solo deformavel) por meio da ISE conduz a esforcos totalmente
diferentes daqueles calculados considerando a fundacdo assentada sobre
apoios fixos. Gusmao Filho (1995), por exemplo, ao monitor recalques de
edificios sobre fundacdes rasas, encontrou diferencas em torno de 30% no
esforco normal dos pilares periféricos. Reis (2000) ao analisar trés edificios de
12 pavimentos, simulou a distribuicdo dos esfor¢cos ao longo do tempo e concluiu
gue essa diferenca que essa diferenca variava de 25% nos andares inferiores e
15 % nos andares superiores. Ja Holanda Junior e colaboradores (1999), por
meio da aplicacdo de acdes verticais a dois edificios sobre fundacao rasa,
concluiram que os pilares com maiores recalques tendem a ceder parte de suas
cargas para os pilares vizinhos com menores recalques. Apesar disso, as
reacoes de apoio ndo sofreram mudancas significativas, observando-se uma
diferenca maxima de 7,5%. Em contrapartida, foram observadas mudancas
significativas nos momentos fletores dos pilares.

O tema ISE e seus impactos na redistribuicdo de esfor¢co na estrutura

serdo melhor abordados no Capitulo 5 deste trabalho.



2.1 ANALISE ESTRUTURAL SEGUNDO A ABNT NBR 6118 (2014)

Sobre a analise estrutural Immich, Klamt e Silva (2016) dissertam:

Ao aplicar cargas em uma estrutura pode-se causar
deformacdes a mesma. Essas deformacdes produzem iniUmeras
forcas nos elementos que compdem a estrutura. A
guantificacdo dessas forcas e deformacfes € denominada de
andlise estrutural [...]. A andlise estrutural é uma pega chave
dentro do projeto estrutural, onde 0 mesmo inclui a disposic¢ao e
o dimensionamento das estruturas, bem como das partes de
forma que tem por objetivo suportar as cargas as quais possam
estar sujeitas. Apesar de analisar e prever de que maneira a
estrutura tende a se comportar, um projeto estrutural é apenas
uma das etapas de um projeto dentre outras que estao inter-
relacionadas. [...] a andlise estrutural também tem como funcéo,
prever o comportamento da estrutura, para isso sao utilizadas
teorias fisicas e matematicas provenientes da formalizacéo da
engenharia estrutural como ciéncia (IMMICH, KLAMT, SILVA,;
2016).

A andlise estrutural € uma das partes mais importantes no projeto de
edificios e é absolutamente fundamental para garantir os preceitos da
engenharia, ou seja, economia, seguranca e conforto. De acordo com a ABNT
NBR 6118 (2014) a analise estrutural visa determinar os efeitos das a¢des em
uma estrutura, estabelecendo as distribuicbes de esfor¢os internos, tensoes,
deformacfes e deslocamentos, em uma parte ou em toda a estrutura, com a
finalidade de efetuar verificac6es dos estados-limites ultimos e de servico.

A ABNT NBR 6118 (2014) determina que, para situacdes de projeto, a
andlise estrutural pode ser efetuada por um dos cinco métodos, 0s quais se
diferenciam pelo comportamento admitido para os materiais constituintes da
estrutura, ndo perdendo de vista em cada caso as limitacfes correspondentes”.
Os métodos de andlise estrutural elencados nesta norma sao: (i) analise linear;
(i) andlise linear com redistribuigdo; (iii) analise plastica, (iv) analise néo linear e
(v) andlise através de modelos fisicos. No escopo deste trabalho sera abordado
apenas o0 método de analise estrutural linear. Para tanto, a ABNT NBR 6118

(2014, pg.85) define a analise linear como:

Admite-se comportamento eléstico-linear para os materiais. Na andlise
global, as caracteristicas geométricas podem ser determinadas pela
secdo bruta de concreto dos elementos estruturais. Em andlises locais
para célculo dos deslocamentos, na eventualidade da fissuragédo, esta
deve ser considerada. Os valores para 0 médulo de elasticidade e o
coeficiente de Poisson devem ser adotados de acordo com o
apresentado em 8.2.8 e 8.2.9, devendo, em principio, ser considerado
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0 modulo de elasticidade secante Ecs. Os resultados de uma analise
linear sdo usualmente empregados para a verificacdo de estados
limites de servigo. Os esforgos solicitantes decorrentes de uma andlise
linear podem servir de base para o dimensionamento dos elementos
estruturais no estado-limite Ultimo, mesmo que esse dimensionamento
admita a plastificacdo dos materiais, desde que se garanta uma
ductilidade minima as pecas.

A andlise estrutural pelo método linear convencional tem por premissa um
comportamento elastico-linear do material, o concreto armado. No entanto, este
meétodo € bastante simplista e ndo condizente com a realidade. Por exemplo, ao
utilizar-se o método linear ignora-se completamente os efeitos da fissuracao do
concreto e a consequente perda da rigidez do elemento estrutural. De acordo
com Prado e Giongo (1997 apud FONTES; PINHEIRO, 2005) o efeito da
fissuracao do concreto pode diminuir de 20 a 70% a rigidez a flexao da sec¢éo de

concreto, valor esse que dependera da taxa de armadura do elemento.

2.2 TIPOS DE LIGACAO QUANTO A VALOR DA RIGIDEZ

De acordo com Neves (2016, p.19):

[...] as ligagbes sdo regibes de comportamento complexo e exigem
conhecimento de seu comportamento, pois estdo diretamente
relacionadas a redistribuicdo de esforcos da estrutura, de maneira que
0s elementos estruturais interajam entre si, formando um sistema
estrutural.

A rigidez de uma ligacdo representa a sua capacidade de impedir a
rotacao relativa entre as pecas conectadas. Dessa forma, de acordo com Oliveira
(2011) pode-se classificar as ligacfes quanto ao seu grau de rigidez em trés
tipos: (i) ligagéo rigida, (ii) ligacdo flexivel ou articulada e (iii) ligacdo semirrigida

A ligacao é dita rigida (Figura 1a) quando é garantida a continuidade da
estrutura e as rotacdes relativas entre os membros ligados séo restritos ao
maximo de modo a admitir que o angulo entre os elementos ligados permanece
praticamente constante durante o carregamento (OLIVEIRA, 2011). A ligacao &
considerada articulada quando as rotacdes relativas entre os membros ligados
ndo sao restringidas de modo que a ligacdo estara sujeita apenas a esforgos
cortantes (OLIVEIRA, 2011). Na situacdo de ligagdo articulada, € admitido o
comportamento de uma rotula na ligacdo e, portanto, ndo ha transferéncia de

momentos fletores entres os elementos ligados (Figura 1b).



Na prética, em estruturas de concreto armado convencionais dificilmente
ocorrem ligacdes perfeitamente rigidas ou perfeitamente articuladas, ou seja,
ambas as condicfes definidas acima sdo puramente tedricas. Nesse contexto,
surge o conceito de ligacdo semirrigida a qual pode ser considerada quando a
rotacdo entre os elementos ligados € restringida parcialmente, ou seja, uma
situacdo intermediaria entre rétula e engaste perfeito. Nas ligacfes semirrigidas
ha transferéncia parcial (nem zero e nem maximo) dos momentos fletores entre
as pecas unidas (Figura 1c) (OLIVEIRA, 2011).

~

Va VAES

a) Rigida b) Articulada ¢) Semi-rigida

Figura 1: Classificacdo das ligacdes consoantes a suarigidez.
Fonte: OLIVEIRA (2011).

Sobre o tema ligacao, Oliveira (2011, p. 3) argumenta ainda que:

Se as ligagdes forem tratadas como rigidas ou articuladas, podera
havera necessidade de se sobredimensionar os elementos ligados. Dai
a necessidade de se estudar melhor o comportamento das ligagdes
para que estas possam ser tratadas de uma forma mais préxima da
realidade.

Utilizando o exemplo de uma ligagéo rigida numa viga biengastada, o
momento fletor decorrente da viga € transferido aos pilares, sendo estes
solicitados a flexdo. Nas ligacOes propriamente ditas, ocorrem momentos
negativos, porém no centro do vao o momento fletor positivo ndo é tdo grande
(Figura 2). No outro extremo, no caso de uma ligagcéo articulada em uma viga
biapoiada, o momento fletor decorrente da viga nao é transferido aos pilares, de

modo que estes ndo estdo submetidos a flexdo. Nas ligacGes propriamente ditas,



0s momentos fletores séo iguais a zero, porém no centro do vdo o momento fletor
positivo € mais proeminente (Figura 2). A situacao intermediaria da ligacdo
semirrigida reflete justamente a diminuicdo da transferéncia do momento aos
pilares sem que, por outro sao resulte em momentos positivos excessivos no

centro do vao (Figura 2).

Portico de ligagdes rigidas

Portico de ligacdes articuladas

Portico de ligacdes semirrigidas

Figura 2: Representagéo dos esforgos solicitantes de momento fletor decorrente carga
distribuida em viga com nds rigidos, semi rigidos e articulados.
Fonte: NEVES (2016)

A transferéncia de cargas ou redistribuicdo de esforcos internos € um
fendmeno multifatorial e de natureza complexa o qual sera tratado ao longo deste

trabalho com enfoque nos efeitos da ISE.
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CAPITULO 3 - ESTABILIDADE GLOBAL DAS EDIFICACOES

Moncayo (2011, p.23) destaca que “A verificagdo da estabilidade global é
um requisito importante na elaboracdo de projetos de edificios de concreto
armado, e visa garantir a seguranc¢a da estrutura perante o estado limite Ultimo
de instabilidade [...]". Assim, a ABNT NBR 6118 (2014, p.204) exige que “Em
toda a estrutura deve ser verificada a estabilidade global.”. Essa verificagao pode

ser realizada através de coeficientes de estabilidade global.

3.1 FATORES QUE INFLUENCIAM NA ESTABILIDADE GLOBAL DAS
ESTRUTURAS

A estabilidade global de um edificio pode ser influenciada por diversos
fatores, no entanto alguns deles sdo mais significativos, enquanto outros séo
perfeitamente despreziveis (KIMURA, 2007). Dentre aqueles que apresentam
alta relevancia, pode-se citar: (i) as cargas atuantes na estrutura e (ii) a rigidez

dos elementos que compdem a estrutura.

3.1.1 Cargas Atuantes na estrutura
Em relacdo as cargas atuantes na estrutura, a ABNT NBR 6118 (2014,
p.56) traz:

Na analise estrutural deve ser considerada a influéncia de todas as
agdes que possam produzir efeitos significativos para a seguranga da
estrutura em exame, levando-se em conta os possiveis estados limites
tltimos e os de servico.

Tais agOes sao classificadas de acordo com a ABNT NBR 6118 (2014),
em permanentes, variaveis e excepcionais.

Em relacdo as cargas verticais, a sua magnitude influencia diretamente
na estabilidade da estrutura (KIMURA, 2007). Esta premissa podera ser
verificada quando da anadlise do coeficiente yz, pois, quando o valor da carga
vertical € aumentado, o valor de y; aumenta conjuntamente. O tema coeficiente
yz sera apresentado ao longo deste capitulo. Tem-se como exemplo de cargas
verticais, 0 peso proprio da estrutura e a sobrecarga acidental decorrente do uso
e ocupacéo da edificagcéo definidas pela ABNT NBT 6120 (2019) - A¢des para o

11



calculo de estruturas de edificacbes. Em relacdo as cargas horizontais, a acédo
do vento € aquela que apresenta a principal prevaléncia em edificacdes usuais,
como os edificios, sendo normatizada a sua influéncia e aplicacdo na estrutura

através da ABNT NBR 6123 (1988) - Forcas devidas ao vento em edificacdes.

3.1.2 Rigidez da estrutura

A rigidez de uma estrutura tem influéncia direta na estabilidade global das
edificacdes. Sabe-se que a rigidez de uma estrutura possui relagcéo
inversamente proporcional aos deslocamentos (deformacdes) decorrentes de
cargas nela aplicadas, ou seja, quanto maior for a rigidez da estrutura, maior
estabilidade global a mesma tera.

Cabe aqui fazer duas consideracdes importantes no tema de rigidez
estrutural: (i) a configuracdo espacial da edificacdo e (i) o comportamento do
concreto armado como material construtivo.

Em relacdo ao primeiro item, na pratica, os projetos de engenharia
buscam estabelecer configuracdes espaciais que garantam maior estabilidade
as edificacbes. Nesse contexto, Fusco (1981, apud RIEMKE, 2015) defende a
ideia da aplicacao de (i) um sistema de pérticos multiplos, (i) de um conjunto de
pilares paredes de grande inércia ou ainda (iii) de uma combinacéo de ambas as
estratégias. Moncayo (2011, p. 77) acompanha o exposto no trabalho de Fusco
e, sobre as duas disposi¢cdes construtivas que incrementam consideravelmente

a rigidez e estabilidade global das estruturas, acrescenta que:

Para que se garanta a estabilidade global de uma edificacédo, é
essencial que se formem poérticos pela unido de vigas e pilares em
direcdes ortogonais.

Além dos porticos, outra possibilidade consiste na utilizagdo também
de ndcleos, ou seja, pilares-parede de grandes dimensfes, em geral
em formato de “U”, junto a escadas e elevadores, pois eles possuem
grande rigidez a flex@o e contribuem de maneira significativa. [...]

Em relacdo aos tipos de elementos que constituem uma edificacéo,
Kimura (2007) aponta que os pilares e as vigas sdo os elementos que mais
influenciam na estabilidade global enquanto que as lajes influenciam muito
pouco sendo que, na grande maioria das vezes, sua influéncia pode ser
desprezada.

Scadelai (2004) comenta que, no dimensionamento de estruturas, além

das solicitacdes iniciais devidas as cargas aplicadas na estrutural, deve-se
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também considerar os momentos decorrentes dos deslocamentos sofridos pela
estrutura por acao destas cargas, culminando nos efeitos de segunda ordem, de
modo a assegurar a estabilidade global da estrutura. Nesse sentido, os efeitos
de segunda ordem podem tornar as condi¢cdes de equilibrio na estrutura
deformada muito diferentes daquelas da estrutura inicial, podendo conduzi-la &
instabilidade e, consequentemente a sua ruina (CARMO, 1995). No mesmo
sentido, Ribeiro (2010, p.20, apud RIEMKE, 2015, p.23) destaca que, além das
verificagbes efetuadas em cada elemento da edificacéo isoladamente, “[...] deve-
se dar especial atencdo ao comportamento da estrutura quando todas as suas
partes, que foram calculadas em separado, estiverem conectadas e recebendo

carregamento”.

3.1.3 Importancia darigidez de ligac&o na estabilidade global

A estabilidade global das edificacbes reflete o comportamento da
estrutura frente as acdes horizontais e verticais sendo dependente, entre outros
parametros, da rigidez das ligac6es bem como dos elementos que ali concorrem
(SANTOS, 2016). Na analise estrutural de edificios de concreto armado, a
consideracao do pértico com ligacdes rigidas confere maior rigidez a estrutura
com um todo e, portanto, reduz a ocorréncia de deslocamentos horizontais. Por
outro lado, ao considerar uma flexibilizac&o na rigidez da ligacéo (insercéo de
uma rétula parcial), o que pode ser vantajoso para fins de dimensionamento de
alguns elementos estruturais ou secoes, tal pratica resulta em uma estrutura
global menos rigida, com maiores deslocamentos horizontais e, portanto, mais
suscetivel aos efeitos globais de segunda ordem (MONCAYO, 2011; ARAUJO,
2009). Assim, a correta analise da influéncia da ligacdo entre os elementos do
portico é crucial para permitir uma analise estrutural mais fiel ao comportamento
real da estrutura, sem incorrer em erros que podem a levar a consideracao
excessiva ou mesmo restrita de deslocamentos horizontais.

A influéncia da redistribuicdo de esforcos na estabilidade global da
edificacdo ficara evidente, por exemplo, na avaliagdo do parametro de
estabilidade global yz, afetado pela flexibilizagcdo da rigidez de ligagao. A
representacdo dos deslocamentos horizontais em estruturas de ndés articulados,

semirrigidos e rigidos pode ser visualizada na Figura 3.
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Figura 3: Influéncia das ligagbes semirrigidas no comportamento global
Fonte Elliot, Davies e Mahd (1992 apud SANTOS, 2016)

Aradjo (2009) destaca ainda que os momentos fletores nos pilares
aumentam no portico considerado com naés flexiveis quando comparado aquele
com nos rigidos, sendo que as maiores variagdes de momentos ocorreram nos
primeiros andares do portico. Este fenbmeno, representado na Figura 4, ressalta
a importancia da consideracao do grau de restricdo a rotacao dos nés do portico

na andlise estrutural e magnitude dos esfor¢os existentes
6° pav.

; 5° pav.
i pav
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/
/
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Nos flexiveis com $=0,50 53
\.I — e T
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Figura 4. Momentos fletores em um pilar do pértico considerando-o
com nés rigidos e nés flexiveis.
Fonte: Aradjo (2009)
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3.2 AVALIACAO DA ESTABILIDADE GLOBAL

3.2.1 Parametro de Instabilidade alfa (a)

"A classificacdo da estrutura quanto a deslocabilidade lateral dos noés
pode ser realizada por meio do parametro de instabilidade alfa (a). Acima de
certo valor limite, a estrutura é classificada como de nés moéveis e, portanto, deve
ser considerada a analise de segunda ordem". (FREITAS; LUCHI; FERREIRA,
2016). Destaca-se que o parametro a ndo é capaz de estimar os efeitos de
segunda ordem, apenas avaliar a necessidade de considerar ou néo tais efeitos
na analise estrutural. Em resumo, Carvalho e Pinheiro (2013, p. 251) destacam
que “esse parametro tem a finalidade de indicar se a estrutura € mais ou menos
susceptivel a perda de estabilidade devido as a¢cfes horizontais, mas néo leva

em conta a fissuracido dos elementos”.

3.2.2 Coeficiente de estabilidade global yz

O coeficiente yz, introduzido por Franco e Vasconcelos (1991), é um
pardmetro que avalia de forma simples eficiente a estabilidade global de um
edificio de concreto armado, do mesmo modo que € capaz de estimar 0s
esforcos de segunda ordem por uma simples majoracéo dos esforcos de primeira
ordem. A utilizagdo do coeficiente yz consiste em uma analise linear, que
considera de forma aproximada os efeitos da n&o linearidade geométrica
(MONCAYO, 2001).

No entanto, acerca da utilizacdo do coeficiente yz, Carvalho e Pinheiro
(2013, p.256) destacam que, por mais adequada que seja a estrutura, "o
procedimento do coeficiente yz para a analise da estabilidade € um processo
simplificado que néo cobre todos os casos de estruturas, tanto que funcao de
multiplicador de acBes tem valor limitado [...]" (yz < 1,3) na norma ABNT NBR
6118 (2014). Na mesma linha, segundo Vasconcelos (2000 apud ALTOQI, O
EFEITO P-DELTA) o coeficiente yz possui aplicacao limitada, visto que nao se
indica utilizar esse processo simplificado nas seguintes situagdes: (i) se, no topo
do edificio, alguns pilares sobem para apoiar lajes de tamanho reduzido ou
caixas de agua; (ii) se ha mudanca brusca de inércias entre pavimentos, em
especial entre o térreo e o primeiro andar; (iii) se os pés direitos forem muito

diferentes entre os pavimentos; (iv) se ha transicao de pilares em vigas; (v) se
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existe transicao por rotacao de 90° de pilares na passagem do andar, tipo para

0 térreo ou para a garagem; (vi) se sdo usados fatores de reducao de inércias

em pilares e vigas; (vii) em estruturas que ja possuem deslocabilidade com

cargas verticais; (vii) se existirem tor¢ces do portico espacial; (ix) se ha

recalques néo uniformes nas fundacdes. Na Figura 5 sdo mostradas algumas

das situacdes anteriormente citadas.

No topo do edificio, alguns pilares Casos de mudanca brusca de inercias  Pés direitos muito diferentes entre os
sobem para apoiar lajes de tamanho entre pavimentos, em especial entre pavimentos.

reduzido ou caixas de agua.

Transicao de pilares em viga

Figura 5: Algumas

0 térreo e o primeiro andar.

s. Estruturas que ja possuem Se existirem recalques nao
deslocabilidades com cargas verticais.  uniformes nas fundagoes.

situagoes onde nao é recomendavel aplicar o coeficiente yz.
Fonte: AltoQi - O efeito P-Delta.

O coeficiente yz é abordado na ABNT NBR 6118 (2014, p. 105) como:

O coeficiente Yz de avaliacdo da importancia dos esforgos de segunda
ordem globais é valido para estruturas reticuladas de no minimo quatro
andares. Ele pode ser determinado a partir dos resultados de uma
andlise linear de primeira ordem, para cada caso de carregamento,

adotando-se os valores de rigidez dados em 15.7.3. O valor de Yz para
cada combinacao de carregamento € dado pela expressao:
1

£ 1— ﬁ/IMtot,d
1,tot,d

Onde
Mitotd € 0 momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos
de todas as forcas horizontais da combinagéo considerada, com seus
valores de célculo, em relacdo a base da estrutura.
AMiota € @ soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na
estrutura, na combinacéo considerada, como seus valores de célculo,
pelos deslocamentos horizontais de seus respectivos pontos de
aplicagédo, obtidos da analise de 12 ordem.
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De acordo com a ABNT NBR 6118 (2014, p.105) “considera-se que a
estrutura € de nos fixos se for obedecida a condicdo de yz < 1,1”. Assim, na
condicdo de estruturas de nos fixos, “Sob a acado de forgas horizontais, a
estrutura é sempre calculada como deslocavel. O fato de a estrutura ser
classificada como sendo de nés fixos dispensa apenas a consideracdo dos
esforgos globais de 22 ordem”. Por outro lado, na condigdo de estrutura de nés
moveis “devem ser obrigatoriamente considerados os efeitos da NLG e da NLF,
e no dimensionamento devem ser obrigatoriamente considerados os efeitos
globais e locais de segunda ordem”.

O trabalho de Kimura (2007) traz a seguinte abordagem dos valores do
coeficiente yz: (i) valores ligeiramente maiores que 1,0 sdo coerentes e comuns;
(i) valores maiores que 1,5 representam uma estrutura instavel e impraticavel,
(iii) valores menores que 1,0 ou mesmo negativos indicam que a estrutura é
totalmente instavel ou que houve algum erro durante o célculo estrutural.

Valandro e Trombetta (2016) comentam de outra abordagem que pode
ser feita através do coeficiente yz na qual é possivel relacionar, de forma
aproximada, a parte decimal do valor obtido de yz com a magnitude dos efeitos
globais de segunda ordem na estrutura, de forma que: (i) yz = 1,00 - os efeitos
de segunda ordem sao praticamente inexistentes; (ii) yz = 1,10 - efeitos de
segunda ordem em torno de 10% dos efeitos de primeira ordem; (iii) yz = 1,20 -
efeitos de segunda ordem em torno de 20% dos efeitos de primeira ordem.
Tendo isto em vista, justifica-se a escolha do valor de yz = 1,10 como limite para
definicdo da estrutura de nds fixos e nés moveis.

A utilizagdo do yz como majorador dos esforcos de primeira ordem,
quando aplicavel (vide restricbes anteriormente citadas), exige cautela e ndo
pode ser feita indiscriminadamente. Por ora, cabe destacar que a ABNT NBR
6118 (2014) limita a majoragao dos de primeira ordem em 30%, ou seja, yz deve

ser menor ou igual a 1,3.
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3.3 ANALISE ESTRUTURAL

De acordo com a ABNT NBR 6118 (2014, p.81):

O objetivo da analise estrutural é determinar os efeitos das acdes em
uma estrutura, com a finalidade de efetuar verificac6es dos estados-
limites Ultimos e de servico. A analise estrutural permite estabelecer as
distribuicdes de esforcos internos, tensdes, deformacbes e
deslocamentos, em uma parte ou em toda a estrutura.

As estruturas de concreto armados apresentam um comportamento nao
linear relevante, isto €, uma relac&o nédo linear entre esfor¢cos e deslocamentos,
decorrentes de sua nao linearidade fisica e ndo linearidade geométrica. Tal
comportamento é inerente a toda estrutura de concreto armado e deve ser
sempre levado em consideracéo durante a analise estrutural. Nos itens a seguir
serdo abordadas as principais consideracfes para a analise de estruturas de nés
fixos (analise de primeira ordem) e de estruturas de nos modveis (analise de

segunda ordem).

3.3.1 Analise de Estrutura de NOs Fixos (primeira ordem)
A analise de estruturas de nos fixos, conforme preconiza a ABNT NBR
6118 (2014, p. 105-106) se da da seguinte forma:

Nas estruturas de nés fixos, o calculo pode ser realizado considerando
cada elemento comprimido isoladamente, como barra vinculada nas
extremidades aos demais elementos estruturais que ali concorrem,
onde se aplicam os esforgos obtidos pela andlise da estrutura efetuada
segundo a teoria de 12 ordem.

[...]

Sob a acdo de forgcas horizontais, a estrutura é sempre calculada como
deslocavel. O fato de a estrutura ser classificada como sendo de ndés
fixos dispensa apenas a consideracdo dos esforcos globais de 22
ordem.

3.3.2 Andlise de Estruturas de N6s Moveis (segunda ordem)

Na condicdo de estrutura de nos moveis, a analise estrutural devera
contemplar a nao linearidade fisica e néo linearidade geométrica, de modo que
os valores dos deslocamentos considerados sejam mais proximos da realidade.
Essa consideracao esta explicita na ABNT NBR 6118 (2014, p.106), que diz:

Na andlise estrutural de estruturas de nos moveis, devem ser
obrigatoriamente considerados os efeitos da néo linearidade
geométrica e da néo linearidade fisica, e no dimensionamento devem
ser obrigatoriamente considerados os efeitos globais e locais de 22
ordem.
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Assim, na consideracdo dos efeitos de segunda ordem, varios métodos
sao propostos, sendo que as principais diferencas entre eles sdo basicamente
(i) o tipo de formulacdo, (i) a precisdo dos resultados e (iii) os efeitos
considerados. Os processos de andlise de segunda ordem podem ser
classificados em simplificados, aproximados e rigorosos e néo serédo abordados
neste trabalho. Apenas para titulo de curiosidade, o coeficiente de estabilidade
global yz é tido como um processo simplificado visto que é utilizado como um
majorador dos esforgos de primeira ordem como forma de considerar os efeitos
de segunda ordem. Em relagcdo aos processos aproximados, pode-se citar o
Método P-Delta ou Método da Carga Lateral Ficticia enquanto que 0s processos

rigorosos fazem uso de procedimentos numéricos.
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CAPITULO 4 - CONSIDERACOES IMPORTANTES SOBRE FUNDACOES

Antes de adentrar com maior detalhe no tema de ISE, objeto de estudo
deste trabalho, se faz necessério abordar, de forma superficial, alguns contetdos
relacionados ao tema Fundacéao, com o objetivo de melhorar o entendimento. No
entanto, € importante destacar que, as consideracfes da ISE sao bastante
complexas e dependem de uma série de fatores. Para as consideracdes deste

estudo, serdo avaliadas apenas fundagdes rasas do tipo sapatas.

4.1 FATOR DE SEGURANCA GLOBAL EM OBRAS DE FUNDACOES
SUPERFICIAIS

Velloso e Lopes (2011) argumentam que, em toda obra de engenharia ha
certo “risco”, ou seja, uma probabilidade de insucesso. No caso de obras de terra
e fundacdes, em virtude das incertezas geradas na avaliacdo dos parametros
bésicos oriundas da natureza ndo homogénea e anisotrépica do material com
que se trabalha, o solo, este risco é consideravelmente maior que nas demais
especialidades da Engenharia Civil. Para tanto, faz-se o uso de fatores de
seguranca (ou Método de Valores Admissiveis) relativamente conservadores. No
caso de fundacdo superficial, o principio a ser aplicado segue a relacdo
apresentada na equacéao 1:

_ Oult

Oadm = g (equacéao 1)

Onde: 0adm — tenséo de trabalho ou tensdo admissivel (solicitacdo);
oult — tenséo de ruptura ou tensédo ultima (resisténcia);

FS — fator de seguranga considerado (Tabela 1).

O livro Fundacgoes, de Velloso e Lopes (2011), traz alguns fatores de
seguranca globais recomendados por pesquisadores renomados da area. No
entanto, serdo apresentados aqui os valores preconizados pela versao mais
recente da norma ABNT NBR 6122 (2019), conforme a Tabela 1.
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Tabela 1: Fundag¢des superficiais - Fatores de seguranca e coeficientes de minoracéo para
solicitagdes de compresséo

Métodos para determinacéo da Coeficiente de Fator de seguranca
resisténcia tltima minoracgado da global FSgq
resisténcia ultima
Semiempiricos 2 Valores propostos no  Valores propostos no
proprio processo e N0  Proprio processo e no
minimo 2,15 minimo 3,00
Analiticos ° 2,15 3,00

Semiempiricos 2 ou Analiticos ? acrescidos
de duas ou mais provas de carga,
necessariamente executadas na fase de
projeto.

1,40 2,00

a Atendendo ao dominio de validade para o terreno local
b Sem aplicagdo de coeficientes de minoragéo aos parametros de resisténcia do terreno.
Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6122 (2019)

4.2 FUNDACOES RASAS

Acerca da fundagao rasa, a ABNT NBR 6122 (2019, p. 5) comenta:

Elemento de fundacgdo cuja base estd assentada em profundidade
inferior a duas vezes a menor dimenséo da fundacéo, recebendo ai as
tensBes distribuidas que equilibram a carga aplicada; para esta
definicdo adota-se a menor profundidade, caso esta ndo seja constante
em todo o perimetro da fundacéo.

S&do exemplos de fundacdes rasa as sapatas, sapatas associadas,
sapatas corridas, blocos, radier e viga de fundacdo. Importante aqui ressaltar
agui que o presente trabalho considera aspectos relacionados apenas as
fundacdes rasas ou superficiais, sendo que, 0s conceitos e temas abordados
daqui em diante sdo exclusivamente aplicados a esse tipo de fundacao, mais
especificamente para elementos do tipo sapata. Para tanto, € conveniente
definir o conceito de sapata. Para a norma ABNT NBR 6122 (2019, pg. 8), sapata

é dita como:

Elemento de fundacgéo superficial, de concreto armado, dimensionado
de modo que as tensBes de tracdo nele resultantes sejam resistidas
pelo emprego de armadura especialmente disposta para esse fim.

Ja a norma ABNT NBR 6118 (2014, p.188) traz o seguinte
conceito: "Sapatas sao estruturas de volume usadas para transmitir ao terreno

as cargas de fundacéo, no caso de fundacéo direta".
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4.2.1 Sapata Rigida e Sapata Flexivel

Sobre a classificacdo das sapatas, Bastos (2019, pg. 11) alerta:

A classificacdo das sapatas em relacdo a sua rigidez é muito
importante, porque direciona a forma como a distribuicdo de tensées
na interface base da sapata/solo deve ser considerada, bem como o
procedimento ou método adotado no dimensionamento estrutural.

A norma ABNT NBR 6118 (2014, p.188) classifica as sapatas como

rigidas ou flexiveis e assim traz:

Quando se verifica a expressao a seguir, nas duas dire¢cfes, a sapata
€ considerada rigida. Caso contrario, a sapata é considerada flexivel:

h >(@-a,)/3
Onde
h € a altura da sapata;

a € a dimenséo da sapata em uma determinada direcao;
ap € a dimensao do pilar na mesma direcéo.

A Figura 6 traz as dimensdes relativas da sapata de modo a classifica-la
como rigidas ou flexiveis. Ressalta-se que o critério deve ser atendido em ambas

as direcdes, ou seja, deve-se verificar tanto a dimenséo “A” quanto para “B”.

A

A

L
a Pilar @
P /_ -
0 o

iy

43

A

C. a, Ca

Figura 6: Dimensdes da sapata.
Fonte: BASTOS (2019)

As sapatas rigidas tém a preferéncia no projeto de fundac¢des, por serem
menos deformaveis, menos sujeitas a ruptura por puncdo e mais seguras. As
sapatas flexiveis, caracterizadas pela altura reduzida, segundo a ABNT NBR
6118 (2014, p. 189) “Embora de uso mais raro, essas sapatas sao utilizadas para
fundacao de cargas pequenas e solos relativamente fracos.”. A referida norma
prevé ainda que, no caso de sapatas flexiveis, o comportamento de resisténcia

ao efeito de puncgao deve ser verificado.
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4.3 TENSAO ADMISSIVEL DO SOLO

A tensdo admissivel do solo (o.am) refere-se a tensdo considerada no solo,

para fins de projeto, capaz de resistir aos esforgos solicitantes da edificagéo.

Usualmente, o engenheiro de fundac6es responsavel pelos célculos restringe a

tensdo do solo a um nivel seguro levando em conta a tensédo ultima de ruptura e

um fator de seguranca. Neste trabalho ndo sera detalhado os diversos métodos

citados na literatura para estimar a tensdo admissivel do solo. No entanto, é

importante introduzir o seu conceito e apresentar valores de tensdo admissivel

do solo encontrado em Tabelas de Referéncia (Tabelas 2 e 3) ou a partir de

correlacdes.

Tabela 2: Correlacdo entre Nspr € a tensdo admissivel de solos granulares

Provavel tensdo admissivel, 0agm (KN/m?)

Descricdo (compacidade) Nspt L=0,75m L=1,50m L=30m
Muito compacto >50 > 600 > 500 > 450
Compacto 30-50 300-600 250-500 200-450
Med. compacto 10-30 100-300 50-250 50-200
Pouco compacto 5-10 50-100 <50 <50
Fofo <5 A estudar

Observacao: L = menor dimenséo da fundacdo

Fonte: Adaptado de Milititsky e Schnaid (1995 apud SCHNAID; ODEBRECHT, 2012)

Tabela 3: Correlag&o entre Nspr € a tensdo admissivel de solos coesivos

Provavel tensdo admissivel, 0agm (KN/m?)

Descricdo (compacidade) Nspt L=0,75m L=150m L=30m
Dura > 30 500 450 40
Muito Rija 15-30 250-500 200-450 150-400
Rija 8-15 125-250 100-200 75-150
Média 4-8 75-125 50-100 25-75
Mole 2-4 25-75 <50 -
Muito Mole <2 A estudar

Observacédo: L = menor dimenséo da fundacao

Fonte: Adaptado de Milititsky e Schnaid (1995 apud SCHNAID; ODEBRECHT, 2012)
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A correlacdo da tensdo admissivel do solo com o ensaio SPT é importante

na medida em que este ensaio, muitas vezes fornecem as unicas informacgdes a

respeito do solo. No entanto, deve-se ter em mente que todo ensaio SPT traz

consigo algum grau de incerteza. Diversos autores propuseram na literatura

correlacdes distintas, as quais estao sumarizadas na Tabela 4.

Tabela 4: Correlagdo entre tensdo admissivel e o valor Nspr

Correlacéo

(0adm €m kN/m?)

Condicao Autores

Oadm = 20 . Nspt

Qualquer solo natural desde Silveira (2003, apud PORTO, 2010)

5 < Nspr< 20
Oadm = 25 . Nspr Argila pura
Oadm = 20 . Nspr Argila siltosa Moraes (1976, apud PORTO, 2010)

Oadm = 13.3 Nspt

Argila arenosa siltosa

Oadm = 30 . Nspt

Areias grossas Chaves (1994, apud PORTO, 2010)

Fonte: Adaptado de Porto (2010)

A confiabilidade na correlacdo entre tensdo admissivel do solo e o indice

Nspr SO pode ser alcangada se compridas algumas recomendacdes. Nesta

l6gica, Porto (2010, p. 71) recomenda:

1. O intervalo de validade do SPT visa impedir o apoio de
fundagbes diretas em solos moles ou fofos e, ainda, limitar o
valor maximo da Gadm em 4kgf/cm?;

2. Abaixo da cota de apoio da fundag&o ndo ocorrem solos de
menor valor de N que o adotado. Em caso positivo, uma analise
de recalques pelo processo teérico sera indispensavel para se
avaliar o recalque esperado;

3. Pressupfe-se que as sondagens disponiveis sejam
confiaveis; ou seja, tenham sido executadas seguindo as
técnicas e padrdes estabelecidos pela NBR 6484 (ABNT,
1980);

4. Abaixo da cota de apoio da fundacdo, ndo existem solos
porosos ou colapsiveis, cuja quebra da estrutura podera
provocar recalques consideraveis. Da mesma forma, a
fundacdo ndo devera se apoiar em aterros, a ndo ser naqueles
compactados e construidos sob absoluto controle, de forma a
se garantir a auséncia de materiais indesejaveis, tais como,
matéria orgéanica, entulho, lixo, etc..
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4.4 RECALQUES (h)

Recalques sdo deformacdes devido aos carregamentos verticais na
superficie do terreno ou em cotas proximas a superficie (PINTO, 2006). Para
Das (2007) a magnitude do recalque do contato dependerd da flexibilidade da
fundacéo e do tipo de material no qual esta apoiada. Em relagédo ao fenbmeno

do recalque, Velloso e Lopes (2011, p. 85) observa:

[...] uma fundagcdo, ao ser carregada sofre recalques que se
processam, em parte, imediatamente apés o carregamento e, em
parte, como o decorrer do tempo. O recalque que ocorre
imediatamente apés o carregamento é chamado de recalque
instantaneo ou imediato [...].

O recalque que se processa com o tempo - chamado recalque no
tempo - se deve ao adensamento (migracdo da agua dos poros com
consequente reducdo no indice de vazios) e a fenbmenos viscosos
(creep). O creep, também chamado de fluéncia, é tratado como
“adensamento secundario” [...].

O exposto acima pode ser simplificado nas expressbes apresentadas

abaixo e com uma representacédo do fenbmeno na Figura 7.

hy = h; + h; (equacéo 2)
h;=h,+h, (equacéo 3)

Onde: ht- recalque total ou final;
hi - recalque instantaneo, imediato ou ainda recalque elastico;
ht - recalque no tempo;
ha - parcela devida ao adensamento (primario) no recalque no tempo;

hv - parcela devida a fenbmenos viscosos no recalque no tempo.

We= Wi+ Wy

\lo
t = 0 {imediatamente apds
T i) aplicagdo da carga)

i

T T

Figura 7: Recalques de uma fundacéo superficial sob carga vertical centrada.
Fonte Velloso e Lopes (2011)
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O recalque elastico ou imediato (hi) é decorrente do rearranjo dos graos
do solo quando este esta sujeito a um carregamento e ocorre logo apés a
aplicacao de carga no solo, sem que se altere seu teor de umidade. Tal efeito
pode ser estimado por meio da teoria da elasticidade e possui predominancia em
solos granulares (ALMEIDA; MENDONCA; BRANDAO, 2014).

O recalque por adensamento ou primario (ha) € resultado de uma
alteracdo volumétrica em solos coesivos (argilosos) saturados por causa da
expulsdo da 4gua resultado da diminuicdo do indice de vazios. (ALMEIDA;
MENDONCA; BRANDAO, 2014)

O recalgque por compressao secundaria (hv) ocorre quando se tem
deformacé&o no solo mesmo apds ter ocorrido a dissipacao da presséo neutra no
solo e é resultado do ajuste viscoso do tecido do solo. (DAS, 2007; ALMEIDA;
MENDONCA; BRANDAO, 2014).

4.4.1 Métodos de estimativa de recalques

De acordo com Velloso e Lopes (2011), os métodos de previsdo de
recalqgues podem ser separados em trés grandes categorias: (i) métodos
racionais; (i) métodos semiempiricos; (iii) métodos empiricos. A estimativa de
recalques de fundacdes € um tema amplo e complexo e embora ndo esteja no
escopo deste trabalho fazer uma abordagem completa deste tema, a seguir
serdo feitas algumas consideragdes pontuais.

4.4.1.1 Métodos racionais.

Os métodos racionais combinam os parametros de deformabilidade do
solo, obtidos em laboratério ou em campo (por exemplo: ensaio triaxial de
laboratorio e ensaios de placa ou pressiométricos de campo), com modelos
tedricos exatos de previsao de recalques (VELLOSO; LOPES, 2011). Os ensaios
de deformabilidade do solo supracitados visam observar o comportamento

tensdo-deformacéo dos solos.

4.4.1.2 Método empirico
O método empirico faz o uso de tabelas de valores tipicos de tensées
admissiveis ou tensdes basicas para diferentes solos. Embora as tabelas nao

fornecam recalques, as tensdes ali indicadas estdo associadas a recalques
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usualmente aceitos em estruturas convencionais. A previsdo de recalques ou
tensdo admissivel é feita com base na descricdo do terreno (classificacdo e
determinacdo da compacidade ou consisténcia por meio de investigacbes de
campo ou laboratério) (VELLOSO, LOPES, 2011).

No livro "Fundacbes”, Velloso e Lopes (2011) justificam o uso das tabelas
na fase de anteprojeto ou entéo para obras de pequeno vulto. A Tabela 5 estava
prevista na ABNT NBR 6122 (1996), no entanto, ndo esta presente nas versdes
mais recentes desta norma, a ABNT NBR 6122 (2010; 2019). Cabe aqui destacar
que, embora as tabelas utilizadas nos métodos empiricos sejam quase sempre
conservadoras, a sua utilizacdo requer cuidados, principalmente quanto a
analise do perfil do terreno e a possibilidade de ocorréncia de camadas de solos

com baixa resisténcia abaixo da camada de referéncia (com maior resisténcia).

Tabela 5: Tensdes basicas da sugeridas pela ABNT NBR 6122 (1996)

Classe Descricao oo (KN/m?)
1 Rocha s&, macica, sem lamina¢des ou sinal de decomposicao 3000
2 Rachas laminadas, com pequenas fissuras, estratificadas 1500
3 Rochas alteradas ou em decomposi¢ao Ver nota
4 Solos granulares concrecionados. Conglomerados 1000
5 Solos pedregulhosos compactos e muito compactos 600
6 Solos pedregulhosos fofos 300
7 Areias muito compactas 500
8 Areias compactas 400
9 Areias medianamente compactas 200
10 Argilas duras 300
11 Argilas rijas 200
12 Argilas médias 100
13 Siltes duros (muito compactos) 300
14 Siltes rijos (compactos) 200
15 Siltes médios (medianamente compactos) 100

Nota: Para rochas alteradas ou em decomposicdo, deve-se levar em conta a natureza da rocha
matriz e o grau de decomposicao.
Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6122 (1996)
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4.4.1.3 Métodos semiempiricos

Os métodos semiempiricos combinam os parametros de deformabilidade
do solo, obtidos a partir de correlacdes de ensaios estaticos ou dinamicos em
campo (CPT e SPT, por exemplo), com modelos tedricos exatos de previsdo de
recalques ou adaptagdes deles (VELLOSO; LOPES, 2011). Importante destacar
que tais ensaios ndo estabelecem diretamente o comportamento tensédo-
deformacéo dos solos (como aqueles utilizados nos Métodos Racionais), mas
sim o fazem através de correlacdes.

Nos livros “Fundacdes” de Velloso e Lopes (2011) e “Ensaios de Campo
e suas Aplicagcdes a Engenharia de Fundagdes” de Schnaid e Odebrecht (2012)
sdo apresentados diversos métodos semiempiricos para estimativa de
recalques, fazendo-se uso do ensaio SPT. A Tabela 6 apresenta um resumo dos
principais métodos de previsdo de recalques baseados no ensaio de SPT
sugeridos por Velloso e Lopes (2011) e Schnaid e Odebrecht (2012) em seus
respectivos livros. A escolha dos métodos baseados em ensaio SPT se justifica
por o0 mesmo ser bastante recorrente no processo de investigacéo do solo para
fins de projeto geotécnico, com grande prevaléncia no sul do Brasil. Para
obtencdo de maiores detalhes sobre cada método, deve-se consultar os livros
citados ou entéo as obras originais. Ao final deste item, cabe destacar que, numa
abordagem utilizando o ensaio SPT para estimativa de recalques, ndo existe um
método universal ou melhor. Deve-se sempre fazer um estudo do caso e das
condicbes para entdo proceder a escolha do melhor método para aquela

determinada situacdo de especifica.

4.4.2 Recalque admissivel

Para evitar transtornos ou danos a estrutura, além de determinar a
capacidade de carga da fundacdo deve-se prever os recalques em projeto.
Assim, sdo estabelecidos os recalgques admissiveis de uma estrutura, 0s quais
dependem de fatores como: o tipo de estrutura, a sua altura, a sua rigidez, a
fundacdo e localizagdo, velocidade e distribuicdo do recalque (SIMONS;
MENZIES, 1981 apud ALMEIDA; MENDONCA; BRANDAO, 2014). J4 em
relacdo a recalques maximos, Skempton e MacDonald (1956 apud VELLOSO;
LOPES, 2011) sugerem os limites de 65 mm e de 40 mm para fundagdes de

sapatas isoladas em solo argiloso e arenoso, respectivamente.
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Tabela 6: Métodos de previséo de recalques fundamentados no ensaio SPT

(1948, 1967)

Método Equagéo para fundagao direta Observacfes
Terzaghi e N —3\ /B+1\? e Obtencdo da tensdo admissivel de sapatas em areias.
Peck Qogm = 44 (T)( 2B ) Tensdo obtida provoca recalque de uma polegada. No

Sendo: gadm @ tensao (kgf/cm?), que produz recalque (h) de uma polegada;
B a menor dimensao da sapata em pés (B=4’); N o nimero de golpes no
ensaio SPT.

caso de nivel d’agua superficial, qaam deveria ser reduzido
a metade. Proposta muito conservadora

Eyerhof (1965)

N.hggm ’
— ladm <
9 im . paraB<4
_ Nhgam (B+1) B>
Quam = —12 . _B para

Sendo: B a menor dimensao da sapata (pés); hadm 0 recalque admissivel
(polegadas); gadm a tensao aplicada (kfg/cm?).

Relacéo entre a tensdo aplicada e o recalque de sapatas
em areias.
Proposta bastante conservadora

Alpan (1964)

hy = hy. (ﬁ)2 e

h, = a,.
B+b b 0-q

Sendo: g é a tensédo transmitida pela fundacgéo; ao € o inverso do coeficiente
de reacéo vertical (Kv) para uma placa de 30 cm.

Burland e h=a BY 1,71 Recalque de fundagbes em areias normalmente
Burbidge =45 N1a Ss-fi adensadas.
(1985) Em areias pré-comprimidas ou em fundacdes
Sendo: h o recalque (mm); g a pressao média efetiva na fundacao (kN/m2); implantadas no fundo de escavacdes, os recalques
B a menor dimensao da fundagdo (m); N o valor médio do Nspt na podem ser até trés vezes menores. Utilizar outra
profundidade de influéncia; fs o fator de forma; fi o fator de espessura equacao.
compreensivel. No caso de areias finas ou siltosas ou da ocorréncia de
pedregulhos, deve-se fazer a correcdo do valor do Nspt
E possivel estimar o recalque com o tempo multiplicado o
recalque inicial por um fator de tempo.
Sandroni(1991) | E = 0,9.N1* (limite superior) Estudo com a compilacdo de resultados de provas carga
E=06.N"* (linha de referéncia) em solos residuais de gnaisse fazendo a correlacdo do
E=04.N* (limite inferior) Nspt € 0 M6dulo de Young (E)
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Sendo: E 0 Mddulo de Young (MPa); N = Nspr.

Schultze e
Sherif
(1973)

h=s.P/{Nspto8 . [1+ (0,4 + D/B)]}

Sendo: h = recalque (mm); s = coeficiente de recalque (mm/kPa); P =
pressao de contato (kPa); N = valor médio de Nspt; D = profundidade da
fundacédo (m); B = largura da fundacao (m); L = comprimento da fundacéo
(m); ds = espessura da camada (m)

O coeficiente de recalque (s) € obtido através de abaco
que relaciona a L/B e B.

Quando a espessura da camada considerada é menor
que o dobro da largura da area carregada (ds/B < 2),
aplica-se um fator de reducéo.

Burland, Broms

hmax = q (0,32 B%3) - areias fofas

Aplicacdo para areias fofas, medianamente compactas e

Consoli (2006)

e De Mello hmax = q (0,07 B%3) - areias medianamente compactas compactas.
(2977) hmax = q (0,035 B°3) - areias compactas Estudo que avaliou casos relatados na literatura.
Rprovavel = %2 hmax No livro "Ensaios de Campo e suas aplicacbes a
Engenharia de Fundagbes" de Schnaid e Odebretch
Sendo: g = tens&o aplicada (kN/m?); hmax = limite de recalque superior (2012) néo é relatado onde se faz a inclusdo da variavel
(mm); hprovavel = recalque provavel da fundagao (mm) Nser, onde entanto, acredita-se que no momento de
estimar a q (tensdo admissivel do solo)
Ruver e hmax = (0,505 . q . B . 10M) / Nspt,60%% recalque provavel maximo Modelo definido através de avaliagdo de banco de dados

h = (0,308 . q . B) / Nspt,60%% recalque estimado médio
hmin = (0,188 . q . B) / Nspt,60%% . 10" recalque provavel minimo

Sendo: h = recalque (mm); B = dimensdo da sapata (m); g = tenséo
aplicada (kN/m?2); Nspt,60 = média do Nspt a uma profundidade 2B abaixo da
cota de assentamento da fundacdo com o valor corrigido para energia de
60%.

H= \[[log(NSPT,ﬁo)]z — 2 [log (Nspr60) + 1,11

e Previsao de recalgues em sapatas de solos residuais
¢ Previsdo de recalques maximos e minimos com nivel de

confiabilidade de 99%.
Necessario fazer uma corre¢éo do valor de Nspt para uma
energia de 60%

Fonte: Schnaid e Odebrecht (2012) e Velloso e Lopes (2011).
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Outro aspecto importante de ser considerado é a ocorréncia de recalque
diferencial, o qual pode ser definido como a diferenca entre os recalques de dois
pontos quaisquer da fundacdo. O recalque diferencial € bastante prejudicial a
estrutural resultando numa distor¢éo dos esforgos para 0s quais 0s elementos
estruturais foram dimensionados e sendo responsaveis por diversas patologias,
exigindo, portanto, que sejam mantidos dentro de limites razoaveis. Sobre a
prevencdo de recalques diferenciais, Velloso e Lopes (2011, p. 124-125)

comentam:

[...] uma rigidez maior da fundag&o acarretara recalques mais uniforme.
Se essa fundagéo receber mais de um pilar (fundacdo associada ou
combinada), os recalques diferenciais entre pilares serdo menores.
Assim, pode-se dizer que, do ponto de vista de uma uniformizacdo de
recalques, € interessante adotar fundacdes combinadas e enrijecé-las.
[...]

Ha uma outra situacdo em que o papel da superestrutura é importante.
E quando a obra tem fundacdes isoladas e o efeito de uniformizar os
recalques s6 pode vir da superestrutura.

"A quantificacdo das deformacdes admissiveis € feita, em geral, em
termos de distor¢des angulares () ou de relagbes de deflexdo (A/L), conforme
o tipo de estrutura.” (VELLOSO; LOPES, 2011, p.30). A Figura 8 apresenta os

valores da distor¢ao 3 e os danos associados sugeridos na literatura.
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Figura 8: Distor¢des angulares e danos associados.
Fonte: Velloso e Lopes (2011)
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4.5 CAPACIDADE DE CARGA E DIMENSIONAMENTO DAS SAPATAS

Capacidade de carga na ruptura ou simplesmente capacidade de carga
refere-se a tensao de ruptura (orup) Necesséria para provocar a ruina do solo sob
o elemento de fundacdo. De acordo com Velloso e Lopes (2011), ao se aplicar
uma carga crescente a partir do valor nulo em uma sapata de dimensao qualquer
assentada no terreno, serdo medidos deslocamentos verticais (recalques)
correspondentes. Para pequenos valores de carga, os recalques lhes sédo
aproximadamente proporcionais configurando uma fase eléstica. Nesta fase os
recalques sao estabilizados com o tempo. Para valores maiores de carga, atinge-
se a fase plastica, caracterizada por recalques irreversiveis e ndo proporcionais
as cargas aplicadas. A partir de determinado valor critico de carga, na fase
plastica, ird ocorrer um processo de recalque continuo, mesmo para valor
constante de carga. Aumentando-se ainda mais a carga, em uma terceira fase,
o recalque ird crescer continuamente até que ocorra a ruptura do solo. Neste
instante, atingiu-se a tensao de ruptura do solo.

Terzaghi (1943 apud VELLOSO; LOPES, 2011) foi o primeiro a pesquisar
0 processo de ruptura do solo e postulou dois mecanismos de ruptura: (i) a
localizada, (ii) generalizada. Ja Vesic (1963 apud VELLOSO; LOPES, 2011)
postulou ainda um terceiro tipo de ruptura do solo, (ii) a por
puncionamento. Novamente, ndo cabe no ambito deste trabalho fazer uma
abordagem extensa sobre cada processo de ruptura do solo. No entanto, vale
destacar que para fundacdes superficiais, as teorias de estimativa da capacidade
de carga sao usualmente feitas com base nos parametros de resisténcia ao
cisalhamento do solo, ou seja, coeséo (c) e o angulo de atrito interno do solo (D).

Schnaid e Odebrecht (2012) destacam que a carga de ruptura de um
elemento de fundacdo pode ser determinada por meio da teoria classica da
capacidade de suporte. Dessa forma, deve-se postular um mecanismo de
ruptura do solo e, entdo, calcular a presséo ultima com base nos parametros de
resisténcia ao cisalhamento do solo (c e ). Nesta abordagem, pode-se recorrer
aos trabalhos de Terzaghi (1943), de Skempton (1951) e Meyerhof (1951 e
1963), conforme indicacao de Velloso e Lopes (2011). Tendo sido determinado
a capacidade de carga (orp), pode-se determinar a tensdo admissivel do solo

(0adm), através da aplicacdo de um fator de seguranca (FS). Usualmente, para
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projetos de fundacédo com sapatas isoladas, utiliza-se o fator de seguranca igual
a 3, conforme visto no item 4.1.

A definicdo da area da sapata é feita utilizando a tensdo admissivel
aplicada no solo tendo em vista a carga axial “P” aplicada pela superestrutura
(pilares) na fundacéo (especificada pelo engenheiro responsavel pelo calculo

estrutural da superestrutura), conforme a seguinte equacao:
Cadam = ¥/ A (equacéo 4)

Onde: P - forga aplicada ou carga (kN);
A - &rea da base da sapata em contato com o solo (m?).

A abordagem que consiste na determinacdo da tenséo de ruptura atraves
dos métodos de Terzaghi, de Skempton ou de Meyerhof ndo sera utilizada no
ambito deste trabalho, visto que a tensdo admissivel pode ser facilmente
estimada através de tabelas de referéncia disponiveis na literatura e justificavel
0 seu uso em etapas de anteprojeto, bem como através de correlacdes com
ensaios de campo como o SPT, de ampla utilizagdo no Brasil e na regidao Sul,

com melhor aplicacao para a fase de projeto.
4.6 COEFICIENTE DE REACAO VERTICAL (Kv)

O coeficiente de reacao vertical (Kv) nada mais é do que uma constante
de proporcionalidade que relaciona as pressdes de contato solo-fundagdo aos
recalques gerados pela carga aplicada. O Ky "representa a rigidez imposta pelo
solo ao ser mobilizado por uma tenséo aplicada (MENDES, 2016).

De acordo com Velloso e Lopes (2011), o coeficiente de reacao vertical
pode ser obtido por meio de (i) tabelas de valores tipicos, (ii) correlagdes, (iii)

ensaio de placa, (iv) calculo do recalque da fundacéo real.

33



4.6.1 Determinagéo do Coeficiente de Reacé&o Vertical a partir de Tabelas
de Valores Tipicos

Na auséncia de dados de ensaios de campo, como ensaio de placas ou
sondagens, pode-se estimar o coeficiente de reagao vertical a partir de valores
de referéncia fornecidos na literatura. No entanto, essa estratégia deve ser
utilizada com cautela, pois se trata de um método de baixa precisdo, porém
justificada em situacdes de anteprojeto e obras pequenas. Os valores fornecidos
por Terzaghi (1955 apud VELLOSO; LOPES, 2011) referem-se aos coeficientes
de reacao vertical (denominados aqui de Ksi) obtidos de uma placa quadrada de

0,3048 m (1 pé) de lado, sendo apresentados na Tabela 7.

Tabela 7: Valores de Ks; em kN/m?3

Argilas Rijas Muito rijas Duras
Qu (KN/m?) 10000 - 20000 20000 - 40000 >40000
Faixa de valores 16000 - 32000 32000 - 64000 >64000
Valor proposto 24000 48000 96000
Areias Fofa Med. compacta Compacta
Faixa de valores 6000 - 19000 19000 - 96000 96000 - 320000
Areia acima N.A. 13000 42000 160000
Areia submersa 8000 26000 96000

Fonte: Terzaghi (1955 apud VELLOSO; LOPES, 2011)

A literatura deste tema traz ainda outras tabelas que correlacionam o tipo
de solo com o seu coeficiente de recalque vertical. Um bom exemplo € a Tabela
8, de Ehlers (1962 apud MENDES, 2016), que apresenta faixas de valores de Kv
para mais opcdes de tipos de solo.

A Tabela 7, proposta por Terzaghi (1955 apud VELLOS; LOPES, 2011),
exige que os dados sejam corrigidos para considerar os efeitos da forma e
dimenséo da sapata, tendo em vista que o coeficiente de reacao vertical ndo €
uma propriedade apenas do solo, mas uma resposta do solo a um carregamento
aplicado por uma dada estrutura. Em relacéo aos dados apresentados por Ehlers
(1962 apud MENDES, 2016), tais corre¢cdes nao sdo exigidas. Mendes (2016)

ressalta que o uso de tais tabelas é um bom indicativo da ordem de grandeza
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dos valores de Kv e adogéo de tais valores ja é consideravelmente melhor do

gue adotar a hipotese de apoios indeslocaveis para as fundacoes.

Tabela 8: Valores do coeficiente de reagéo vertical (Kv) em fungéo do tipo de solo

Tipo de Solo Kv (KN/m3)
Turfa leve - solo pantanoso 5000 - 10000
Turfa pesada - solo arenoso 10000 — 15000
Areia fina de praia 10000 — 15000
Aterro de silte, de areia e cascalho 10000 - 20000
Argila molhada 20000 - 30000
Argila imida 40000 - 50000
Argila seca 60000 - 80000
Argila seca endurecida 100000
Silte compactado com areia e pedra 80000 - 100000
Silte compactado com areia e muita pedra 100000 - 120000
Cascalho miudo com areia fina 80000 - 120000
Cascalho médio com areia fina 100000 - 120000
Cascalho grosso com areia grossa 120000 - 150000
Cascalho grosso com pouca areia 150000 - 200000
Cascalho grosso com pouca areia compactada 200000 - 250000

Fonte: Ehlers (1962 apud MENDES, 2016)

A correcdo dos valores Ksi1 apresentados por Terzaghi (1955 apud
VELLOSO; LOPES, 2011), obtidos a partir de ensaio da placa ou da Tabela de

Valores Tipicos (Tabela 7), em Ky, pode ser feito a partir da seguinte relacéo.

K, = Ks1(b/3)n (equacio 5)

Onde: Ky - coeficiente de reagédo vertical
Ks1 - coeficiente de reagao vertical obtido no ensaio de placa para uma
placa de 0,3048 m (1 pé) de lado;
n - coeficiente de ajuste (varia entre 0,5 a 0,7).
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4.6.2 Determinacao do Coeficiente de Reacéao Vertical a partir Correlagdes

O coeficiente de reacédo vertical pode ser obtido também através das
correlagdes empiricas com a tensdo admissivel do solo (0adm), que por sua vez
pode ser estimada através de correlagbes com ensaios de campo, como o0 SPT
e 0 CPT. Para tanto, (GODQY; TEXEIRA, 1996) prop6e que o valor da tenséo
admissivel do solo, em kN/m?, equivale a 20 vezes o Nspr médio, conforme a

seguinte relacdo (ver ainda Tabela 4):
Oadm,media = 20 . NspT medio (equacéo 6)
Onde: Oadmmedia - tensdo média admissivel estimada para o solo, em kN/m?;
NspT,medio - indice obtido pelo ensaio SPT, com intervalo 4 < Nspt < 20,

referente ao valor médio dentro da area de influéncia da sapata. Valor

adimensional.

SPT

B I

SPT;

SPTk
B~ cte

SPT,

SPT,

SPT,

SPT [SPTj+SPTk+ SPT + SF‘Tn]Id

m édio™

SPT,

Figura 9: Exemplificacdo do célculo do valor médio do SPT dentro do bulbo de pressdes
gerado pelo carregamento centrado aplicado em sapata.
Fonte: Morrison (1993)

A partir dos valores de tensdo meédia admissivel para o solo investigado é
possivel, através da Tabela 9, correlacionar com os valores de Ky. Na auséncia
de ensaios de campo como o SPT, por exemplo, pode-se utilizar valores tipicos
de referéncia, como aqueles apresentados na Tabela 5 (dados da ABNT NBR
6122 (1996) para determinar as tensées admissiveis e, entdo, utiliza-las na

Tabela 9 (MORRISON, 1993) para determinar o valor de Kv. Importante destacar
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que a ABNT NBR 6122 (1996) preconiza a aplicacdo de correcbes de

profundidade e de geometria para solos granulares e argilosos, as quais nao

serdo apresentadas aqui. Cabe ainda retomar que, na versdo atualizada da
ABNT NBR 6122 (2019) a Tabela 5 foi suprimida.

Tabela 9: Correlacédo entre tensdo admissivel do solo e os valores de K,

Tenséo Ky Tenséo Ky Tenséo Ky

admissivel (kN/m?3) admissivel (kN/m?3) admissivel (kN/m?3)
(kN/m2) (kKN/m2) (kN/m?)

25 6500 155 31900 285 57000
30 7800 160 32800 290 58000
35 9100 165 33700 295 59000
40 10400 170 34600 300 60000
45 11700 175 35500 305 61000
50 13000 180 36400 310 62000
55 13900 185 37300 315 63000
60 14800 190 38200 320 64000
65 15700 195 39100 325 65000
70 16600 200 40000 330 66000
75 17500 205 41000 335 67000
80 18400 210 42000 340 68000
85 19300 215 43000 345 69000
90 20200 220 44000 350 70000
95 21100 225 45000 355 71000
100 2,2000 230 46000 360 72000
105 22900 235 47000 365 73000
110 23800 240 48000 370 74000
115 24700 245 49000 375 75000
120 25600 250 50000 380 76000
125 26500 255 51000 385 77000
130 27400 260 52000 390 78000
135 28300 265 53000 395 79000
140 29200 270 54000 400 80000

145 30100 275 55000 = =

150 31000 280 56000 - -

Fonte: Morrison (1993)
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4.6.3 Determinacéo do Coeficiente de Reacgdo Vertical a partir de Calculo
do Recalque da Fundacéo

De acordo com Velloso e Lopes (2011) o coeficiente de reacao vertical
pode ser estimado a partir da previsao do recalque da fundacéo real, segundo
diversos os procedimentos presentes na literatura. Para tanto, deve-se supor a
fundacéao rigida e submetida a um carregamento vertical igual ao somatoério das
cargas verticais. Tendo em vista essas duas condicfes, € valida a seguinte

relacéo:

O meaio = =T/ (equag&o 7)

Onde: omedio- tensédo média aplicada na base da sapata (kN/m?);
2P- somatorio das cargas verticais (kN);

A - Area da base da sapata (m?).

Uma vez obtido o recalque (considerado o seu valor médio) pelos
procedimentos citados, pode-se encontrar o coeficiente de reacéo vertical pela

seguinte relagao:
k, =% (equacéo 8)

Onde: Ky — coeficiente de reacéo vertical (kN/m?3);
h — recalque (m);

o — tensédo aplicada na base da sapata (kN/m?).

Cabe destacar aqui que, ao se utilizar um método para estimar o recalque
do elemento de fundacédo sapata em que se faz uma avaliacdo da estratigrafia
do solo, este procedimento permite considerar as propriedades das diferentes
camadas do solo submetidas, possibilitando um modelo mais realista se
comparado aos metodos anteriores (utilizacdo de tabelas da literatura, por
exemplo) (VELLOSO; LOPES, 2011). Na pratica, essa estratégia se alinha
melhor ao comportamento real da estrutura solo-fundacgéo permitindo definir um

Kv mais preciso.
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4.6.4 Determinagéo do Coeficiente de Reag¢&o Horizontal

O coeficiente de reacdo horizontal é a razéo entre a pressao de contato
lateral do elemento de fundacéo e o seu respectivo deslocamento horizontal,
sendo obtido através da equacgdo abaixo (TERZAGHI, 1955 apud VELLOSO,
LOPES, 2011).

Kn=1/p (equacéo 9)

Onde: Kn — coeficiente de reacéo horizontal (kN/m3);
o — tensdo lateral ou pressédo de contato lateral (kN/m?);
p — deslocamento horizontal (m).

Deve-se comentar que o parametro Kn possui maior importancia no caso
de fundacdes profundas, as quais usualmente estdo submetidas a
carregamentos laterais mais relevantes. Além disso, o Kn pode apresentar valor
constante ou variavel com o aumento da profundidade (VELLOSO, LOPES,
2011). Terzaghi (1955 apud MENDES 2016) e Velloso e Lopes (2011)
propuseram correlacdes empiricas, tanto para solos arenosos quanto argilosos,
para obtencao do Kn, porém, tais correlacdes, possuem aplicabilidade maior para
fundacdes profundas e por este motivo ndo serdo tratadas no ambito deste
trabalho. No entanto, é possivel correlacionar o Kn com o Ky obtido utilizando o
coeficiente de Poisson do Solo, sendo sugerido o valor de 0,29 para solos
arenosos e de 0,40 para solos argilosos (TERZAGHI, 1956 apud MENDES
2016). A equagéao 10 resume a correlagdo proposta:

K,=K,v (equacéo 10)
Onde: Kn — coeficiente de reagéo horizontal (kN/m3);

Kv — coeficiente de reacédo vertical (kN/m?3);

v - coeficiente de Poisson do solo (adimensional).
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4.6.5 Coeficientes de Mola a partir do Ky

A obtencdo do coeficiente de reacéo vertical do sistema solo/fundacéo
permite a definicdo dos coeficientes de mola da sapata, parametros que
relacionam a area da sapata ou o seu momento de inércia. Em suma, o
coeficiente de reagdo vertical € o quociente entre tenséo (o) e o deslocamento
(h) enquanto que o coeficiente de mola (translacao vertical — eixo y) € tido como
o quociente entre forca (P) e o deslocamento (h). A Figura 10 apresenta os seis
graus de liberdade permitidos para a movimentagao de uma sapata, sendo trés

movimentos de translacao (eixos x, y e z) e trés movimentos de rotacéo (eixos

X,y e z).
z
A 77 Rx Mx
y4an
x i
Mz
IRZ
Y I Rz

Figura 10: Seis graus de liberdade para movimento (translagcéo e rotac&o) de uma sapata.
Fonte: Adaptado de Kripka (2001 apud MENDES, 2015).
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CAPITULO 5 - A INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

Velloso e Lopes (2011, p.25) comentam que:

Toda fundagéo sofre deslocamentos verticais (recalques), horizontais
e rotacionais em fungdo das solicitagcbes a que é submetida. Esses
deslocamentos dependem do solo e da estrutura, isto &, resultam da
interacdo solo-estrutura.

O conceito de interacdo solo-estrutura (ISE) aqui apresentado pode ser
entendido com 0 comportamento mecanico conjunto, ou seja, a interacao entre
a superestrutura, a infraestrutura (ou subestrutura) e o solo que recebe o
carregamento (terreno da fundacao), as trés partes de uma edificac@o classica
(GUSMAO, 1994), conforme a Figura 11. Velloso e Lopes (2011) argumentam
ainda que tais deslocamentos resultam em novos esfor¢os na estrutura, os quais
podem chegar a superar certos limites e resultar no seu colapso, visto que esta
pode nao ter sido dimensionada para esse incremento de esforgos resultantes
da ISE. Pode-se dizer assim que, “os deslocamentos, conforme a sua magnitude,
terdo uma influéncia sobre a estrutura, que vai desde o surgimento de esforcos
nao previstos até o colapso”. (Velloso e Lopes 2011, p.25). Bastos (2019, p.1)
traz a definicdo de superestrutura e subestrutura:

A subestrutura, ou fundacéo, é a parte de uma estrutura composta
por elementos estruturais, geralmente construidos abaixo do nivel final
do terreno, e que sao 0s responsaveis por transmitir ao solo todas as
acOes (cargas verticais, forgcas do vento, etc.) que atuam na edificaco.
A estrutura posicionada acima e que se apoia na subestrutura é
chamada superestrutura. As acbes que atuam na superestrutura das
edificacbes séo transferidas na direcéo vertical geralmente por pilares
ou paredes de concreto. Como o solo geralmente tem resisténcia muito
inferior & do concreto do pilar, é necessario projetar algum outro tipo
de elemento estrutural com a fungéo de transmitir as a¢des ao solo. Os
elementos mais comuns para cumprir essa funcéo sédo as sapatas e 0s

blocos, sendo que os blocos atuam como elementos de transicdo das
acOes, dos pilares para as estacas ou tubulbes.

Velloso e Lopes (2011) relatam que, de modo geral, existem dois
procedimentos para o calculo de uma estrutura: (i) a estrutura € calculada com
a hipétese de apoios indeslocaveis; e (ii) a estrutura € calculada considerando
os efeitos da ISE. No primeiro caso, os esforgos oriundos da superestrutura
serdo transmitidos ao projetista das fundacdes, o qual vai projeta-las dentro de
parametros aceitaveis de deslocamentos (recalques). No segundo caso, O

terreno da fundacdo € considerado como um meio deformavel. Souza e Reis

41



(2008) comentam que a utilizacdo de apoios elasticos (hipotese de solos
deformaveis) através de uma analise da ISE resulta em esfor¢os totalmente
diferentes daqueles calculados considerando a fundacdo assentada sobre
apoios fixos (hipétese de solos rigidos). Assim, "A hipétese de vinculos
indeslocaveis pode conduzir a caminhos totalmente diversos da realidade fisica".
(SOUZA; REIS, 2008, p.161). Estes autores argumentam que isso pode ser
facilmente percebido ao se imaginar que duas estruturas idénticas, submetidas
as mesmas acOes externas, apresentam os mesmos esforcos solicitantes

independentemente do macico de solo sobre o qual estdo assentadas.

AGA UPERESTRUTURA

ELOCD ELOCO
SAPATA

SUB ESTRUTU

EET

Figura 11: Componentes de uma edificacdo (superestrutura e subestrutura) assentadas
em solo de fundacéo.
Fonte: Bastos (2019)
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5.1 FATORES QUE INFLUENCIAM A ISE

A ISE pode ser influenciada por diversos fatores, os quais podem possuir
maior ou menor grau de complexidade e relevancia. Dentre estes fatores, pode-
se citar: (i) a rigidez relativa estrutura-solo, (ii) tipo da planta da edificacao, (iii) o
namero de pavimentos da edificacdo, (iv) o processo construtivo, (v) presenca
de edificacdes vizinhas, (vi) o tipo da analise (estatica ou dinamica), entre outros
(ANTONIAZZI, 2011; PORTO, 2010).

Em relacdo a (i) rigidez relativa estrutura-solo, este fator determina o
desempenho da construcdo em relacdo aos recalques total e diferencial. Os
recalques diminuem com o aumento da rigidez relativa entre o solo e a estrutura,
sendo que os recalques diferenciais sdo mais sensiveis a esta relacdo do que
os recalques totais. O uso de cintas tende a uniformizar os recalques e sua acéo
diminui na medida em que os pavimentos vao sendo construidos (ALTOQI — A
INTERACAO SOLO ESTRUTURA).

No que diz respeito a (ii) forma da planta do edificio, esta pode ser
responsavel pela uniformizacdo dos recalques em maior ou menor grau,
principalmente em estruturas flexiveis. De modo geral, esta tendéncia (recalques
uniformes) é mais acentuada em plantas compactas ou com forma
aproximadamente quadrada. Os trabalhos de Barata (1986 apud ANTONIAZZI,
2011) e Gusmao (1990 apud ANTONIAZZI, 2011) abordam este tema.

Em relacédo ao (iii) nimero de pavimentos, numa edificacdo, a medida que
cresce 0 humero de andares aumenta a rigidez global da estrutura. No entanto,
de acordo como Goshy (1978 apud ANTONIAZZI, 2011), este comportamento
nao € linear e existe uma contribuicéo para a rigidez da estrutura muito maior por
parte dos primeiros andares. Gusmao & Gusmao Filho (1994) comentam que
com 0 aumento progressivo no nimero de pavimentos de um edificio, a rigidez
da estrutura tende a um valor limite. Assim, numa abordagem de ISE, o valor
consolidado da rigidez da estrutura ira consolidar também a rigidez relativa solo-
estrutura final, de modo que, a partir deste ponto (quando o aumento do nimero
de andares nédo altera significativamente a rigidez da estrutura) os recalques
gerados tornam-se dependentes apenas do carregamento. Pode-se verificar,
portanto, que o aumento na quantidade de pavimento resulta numa diminuicdo

dos efeitos da ISE até uma condi¢ao quase desprezivel, ou seja, nesta condi¢cao
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ocorre o favorecimento da redistribuicdo de esforcos com a consequente
uniformizacéo dos recalques. Esse fendbmeno pode ser visualizado na Figura 12.
No entanto, isso nao significa que para edificios altos deve-se ignorar a

abordagem da ISE.

Recalques

Figura 12: Influéncia da construc¢&o nos recalques.
Fonte: Gusméao e Gusmao Filho (1994).

O (iv) processo construtivo, conforme comentado acima, a medida que o
namero de andares aumenta ocorre um incremento da rigidez da estrutura e,
portanto, uma alteracdo na rigidez relativa solo-estrutura. De modo geral, na
consideracdo da ISE, é usual adotar que o carregamento passara atuar na
edificacdo apenas na condicdo acabada (obra pronta), ou seja, ignorando o fato
da construcao sequencial (andar por andar) da edificacdo. Assim, no inicio da
construcdo (poucos andares) a rigidez solo-estrutura € baixa refletindo em uma
baixa redistribuicdo de cargas na fundacdo e consequente ocorréncia de
recalques diferenciais. Por outro lado, no final da construcdo (muitos andares),
embora os carregamentos existentes sejam maiores, a rigidez relativa solo-
estrutura é maior o que permite uma melhor redistribuicdo dos esfor¢cos na
fundacéo e reducdo dos recalques diferenciais (GUSMAO; GUSMAO FILHO,
1994). Tendo isso em vista, percebe-se a importancia da consideracdo da

sequéncia construtiva para a analise da ISE.
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Ao se considerar (v) grupos de edificios, percebe-se um maior recalque,
que tende a aumentar significativamente ao se diminuir as distancias entre as
edificacdes vizinhas. Por consequéncia, a ISE tende a diminuir quando se
aumentam as distancias entre as edificagdes.

No que se refere ao (vi) tipo de analise, existe uma diferenca significativa
na ISE se a andlise realizada é estatica ou dinamica, especialmente no caso da
carga sismica. Para fins do presente trabalho, serdo considerados apenas 0s
aspectos da ISE estatica.

Antes de apresentar os modelos de solo para a andlise da ISE, cabe
evidenciar que o solo ndo é um material que satisfaz as caracteristicas de um
material puramente elastico. No entanto, o uso da Teoria da Elasticidade para
determinar as tensdes interiores do solo fornece avaliacdes satisfatorias em
relacdo ao comportamento em obras e, na auséncia de alternativas melhores, o
seu uso é justificado (PINTO, 2006). Dentre os principais modelos para
representar o solo, numa analise de ISE, estdo: o Modelo de Winkler e o Modelo

do Meio Continuo, representados na Figura 13.

Figura 13: Modelo de Winkler (‘a’-‘c’) e Modelo do Meio Continuo (‘d’ meio elastico e ‘e’
meio elastoplastico).
Fonte: Velloso e Lopes (2011).
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5.1 MODELOS PARA A CONSIDERACAO DA ISE

Acerca da ISE nos projetos de edificacdes, Iwamoto (2000, p.2) diz:

Uma das indmeras vantagens em considerar a intera¢éo solo-estrutura
€ a possibilidade de estimar os efeitos da redistribuicdo de esforcos
nos elementos estruturais, a forma e a intensidade dos recalques
diferenciais, tornando os projetos mais eficiente e confiaveis.

A literatura € bastante vasta sobre o tema ISE e diversos modelos tém
sido sugeridos para simular esse efeito, tanto para estruturas de fundagéo
superficiais quanto profundas. Como o enfoque do presente trabalho é relativo
apenas as fundacdes superficiais, mais especificamente com sapatas, sera dado
destaque a trés modelos, considerados mais usuais para fins de projeto. Sao
eles: (i) Modelo dos Apoios Indeslocaveis (sem ISE); (ii) Modelos de Winkler; e
(i) Modelo do Meio Continuo. A Figura 14 ilustra o problema real de uma
edificacdo assentada sobre um terreno bem como os trés modelos de analise
estrutural supracitados. Cabe destacar que apenas os modelos de Winkler e do
Meio Continuo consideram os aspectos da ISE.

i i I i

Problema real Modelos isolados para a analise da
estrutura e a fundacdo

Koo Jom vedvos vadond vabone
Ky
Modelo de analise com molas

Modelo de analise com elementos finitos

Figura 14: Problema real e modelos de calculo tradicional e considerando a ISE.
Fonte: AltoQi - A Interacdo Solo-Estrutura.
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5.1.1 Modelos de Apoios Indeslocaveis

O Modelo de Apoios Indeslocaveis pressupde o calculo independente da
estrutura da edificacdo (superestrutura) e da estrutura da fundacdo
(infraestrutura) considerando a inexisténcia de recalques (apoios indeslocaveis).
Essa modelagem € bastante corriqueira em projetos estruturais de edificacoes,
porém nem sempre representa o comportamento real da estrutura, visto que
recalques poderdo ocorrer resultando numa reconfiguracdo nos esforcos
solicitantes em toda a estrutura.

Na abordagem por este modelo, o projetista irhd determinar os esforgos
atuantes nos apoios (reacdes vertical, horizontal e momentos fletores)
decorrente da superestrutura. Tais esforcos serdo repassados ao engenheiro de
fundacdes para que este dimensione a infraestrutura de modo a permitir a
dissipagéo do carregamento no solo. No entanto, o engenheiro de fundagdes
devera realizar uma previsdo dos recalques, de modo que a solucédo para a
fundacdo seja estruturalmente segura e 0s recalques previstos sejam
compativeis com os recalques admissiveis. Tendo em vista os carregamentos e
as caracteristicas do solo, sera determinado o tipo de fundacgéo a ser adotado,
namero, forma e dimensdes dos elementos de fundacdo, cotas de
assentamento, entre outros aspectos.

Pela simplicidade dos calculos, esse modelo é o mais utilizado em
projetos de engenharia. Porém, com o0 constante avanco de recursos
computacionais, ja € possivel fazer as devidas consideracdes do comportamento
do solo (recalques gerados) para fins de projeto, e ndo apenas para fins
académicos. Os dois modelos apresentados a seguir (Winkler e Meio Continuo),

tratam desse assunto.

5.1.2 Modelo de Winkler

O Modelo de Winkler, baseado na Hipotese de Winkler, pressupde que as
pressdes de contato solo-fundagdo séo proporcionais aos recalques gerados,
com essa consideracdo valida tanto para carregamentos verticais quanto para
acoes horizontais (WINKLER, 1867 apud ANTONIAZZI, 2011). Essa hipotese

pode ser sumarizada pela seguinte relacéo:
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c=k,h (equacéao 11)

Onde: o — presséo de contato solo-fundacéo;
Kv — coeficiente de reacéo vertical;

h — recalque elastico ou imediato.

Winkler foi o primeiro pesquisador a propor uma representacdo do solo
através de um sistema de molas. No Modelo de Winkler, o solo é visto como um
sistema de molas lineares e independentes entre si, sendo consideradas
somente as deformacdes ocorridas na regido das fundacdes. O Modelo de
Winkler, de modo simplificado, esta representado na Figura 15, sendo
considerada nesse caso apenas a carga vertical, tendo o solo uma deformacéo

vertical, proporcional a carga, somente na regido de aplicacdo da carga.
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Figura 15: Modelo de Winkler: deformabilidade do solo através de molas discretas.
Fonte: Antoniazzi (2011)

Importante destacar que o Kv é absolutamente fundamental na
abordagem do modelo de Winkler e pode ser calculado através dos diversos
procedimentos ja citados anteriormente. Embora o Método de Winkler possua
uma abordagem bastante simples se comparada com o Método do Meio

Continuo, tem-se como principal problema determinar, de maneira adequada, o

48



modulo de reacgdo vertical que melhor representa o solo, visto a existéncia de
diversos procedimentos para isto (MENDES, 2016).

O Modelo de Winkler, por sua simplicidade, apresenta algumas limitacdes
gue devem ser perfeitamente entendidas pelo engenheiro projetista. Em relacéo
a fundacéo superficial tipo sapatas, na escolha de sapatas rigidas, para fins de
calculo, adota-se coeficientes de molas globais. Outra limitacdo importante
consiste que o modelo considera cada elemento da fundacdo de modo isolado,
Oou seja, ndo considera a interagcdo entre os elementos de fundagédo ou a
interferéncia de construgdes vizinhas. Ainda, embora o modelo preveja um
funcionamento mecanico tipico de molas, este ocorre, nos casos de
carregamentos verticais, apenas para a condicdo de compressao
(afundamento), ndo sendo valido este modelo para a condicdo de tracao
(arrancamento). Sobre o procedimento de calculo, considerando a ISE sobre a

Otica do Modelo de Winkler, é tido que:

O processo de célculo deve ser iterativo, pois os coeficientes das molas
dependem das dimensdes da fundacéo e estas dependem da rigidez
atribuida as molas. Assim, os coeficientes de rigidez das molas devem
ser recalculados em cada iteracdo em fungcdo das dimensbes das
bases obtidas, repetindo o processo até que ndo exista variacao
importante nas dimensfes das bases ou nos valores de rigidez das
molas. O processo converge muito rapidamente, quase sempre em 3 -
4 iteragbes no maximo. Fonte: AltoQi- A Intera¢@o Solo-Estrutura.

5.1.3 Modelo do Meio Continuo

Algumas das limitagdes impostas pelo Modelo de Winkler, principalmente
no que se refere ao critério de deslocamento apenas na regido sob a fundacao
e a incapacidade de avaliacdo da interferéncia entre elementos de fundacéo
podem ser incorporadas na abordagem pelo Modelo de Meio Continuo de modo
a tentar representar melhor a condigéo real.

Sabe-se que, em situacOes reais, o fendmeno da coeséo (bastante
caracteristico de solo argiloso) € responsavel por uma superficie de
deslocamento no solo que nao envolve apenas a regidao carregada (base da
sapata), mas também algumas regides fora dessa zona. Do mesmo modo,
sapatas isoladas podem interferir uma na outra através da sobreposicdo dos

bulbos de pressdes. Assim, numa abordagem da ISE, esses problemas podem
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ser solucionados através da modelagem do solo como um meio continuo, em
detrimento do uso de coeficiente de molas. A Figura 16 traz uma comparacao
entre os dois modelos citados.

Segundo Mendes (2016) a modelagem do meio continuo pode ser feita
de forma simplificada considerando o solo como homogéneo, isotrépico e
linearmente elastico, ou entdo, numa abordagem mais complexa, embutido
consideracdo da ndo-homogeneidade, anisotropia e nao linearidade do solo,

condicdes essas, mais realistas.

Winkler Meio continuo

Figura 16: Comparacdo do Método de Winkler e do Meio continuo.
Fonte: Mendes (2016)

A escolha da modelagem do meio continuo entre meio eléstico ou
elastoplastico fica a critério do engenheiro projetista. No entanto, dificilmente se
justifica a modelagem elastoplastica para fins de projeto devido a sua alta
complexidade (VELLOSO; LOPES, 2011).
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5.2 RESUMO DOS TRES MODELOS

A Tabela 10 apresenta um resumo dos modelos apresentados para o

estudo conjunto do solo, da fundacao e da superestrutura.

Tabela 10: Resumo dos trés modelos

Modelo Limitacdes Observaces
¢ N&o considera os recalques gerados | e Ocorréncia de esforcos nédo
Apoios na estimativa de esforcos considerados na anélise

Indeslocéaveis

solicitantes e dimensionamento dos
elementos estruturais.

estrutural.

¢ Modelo predominante em
projetos mais usuais.

e Faz o uso de recalques
admissiveis.

Winkler

o Considera os elementos de
fundag&o como isolados, ou seja,
néo prevé a influéncia entre
elementos.

* N&o considera os esforcos de
tracdo, apenas de compresséo, ou
seja, 0 modelo nédo se aplica a
esforcos como o de arrancamento.

o As deformacgfes geradas nesse
modelo sao restritas a area de
contato com a sapata, considerando
0 sentido do movimento.

e Faz uso de coeficientes de
molas, que podem ser utilizados
para permitir movimentos de
rotacao e translagdo em seis
graus de liberdades no pértico
tridimensional.

¢ Andlise usualmente ¢ iterativa.

¢ Pode ser avaliado considerando
vérios tipos de vinculacao,
conforme os graus de liberdade
de movimento existentes.

Meio Continuo

o Dificil modelagem do meio, visto a
complexidade de parametros que o
solo pode apresentar.

e Faz uso de ferramentas numéricas
e, portanto, nem sempre disponiveis
para a maioria dos engenheiros
projetistas.

 E 0 modelo que melhor
representa a realidade.

¢ Prevé a influéncia entre os
elementos de fundacéo.

Fonte: Autor
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CAPITULO 6 - METODO

Tendo em vista que a proposta central do presente trabalho é avaliar os
efeitos da ISE na redistribuicdo de esforcos e na estabilidade global da
edificacdo, propde-se 0 modelo de estudo que sera detalhado ao longo deste
capitulo. Para tanto, este estudo contou com o auxilio dos softwares Eberick v.9
(AltoQi), Ftool (TecGraf — PUC-RIo0) e Excel (Microsoft)

6.1 CARACTERIZACAO DA ESTRUTURA

6.1.1 Portico Plano

O estudo a seguir sera feito considerando uma estrutura de portico plano,
com cinco linhas de pilares alinhados e com variagdo no nimero de pavimentos.
A Figura 17 traz a vista em planta do portico plano adotado, independentemente

do nimero de pavimentos.

v % V1
5 £

Figura 17: Vista em plana do Pértico Plano.
Fonte: Autor

V1 \@{
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6.1.2 Secao dos elementos do Pértico Plano

Foi adotado para todos os modelos estudados, independentemente do
namero de pavimentos, pilares retangulares com secao transversal de 20 cm x
40 cm e vigas retangular com secdo transversal de 20 cm x 60 cm. O

dimensionamento das armaduras ao ELU né&o faz do escopo deste trabalho.

6.1.3 Numero de pavimentos
Foram avaliados porticos planos com numero distinto de pavimentos,

sendo estudado modelos com 1, 2, 3, 4, 6 e 12 pavimentos. A Figura 18, feita
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com auxilio do software Ftool, traz uma representacdo dos porticos unifilares,
tendo os apoios na fundacao e engastados (modelo de referéncia deste estudo).
A distancia entre pavimentos (pilares na superestrutura) foi de 3,00 m enquanto

gue o pilarete (pilar de arranque) teve altura de 1,50 m.

TIIFT TIVTE T TS 7777_L 1
(A) g
g A TIEIT FIITT FIEIT FIYAT
(D)
(B)
% YTT TIVIE TEXIE TIYIS TIEIT TIITT FIEIT FIYAT TIVIT TIVIF TIYIE TS
I—Sgﬁmﬂ ‘ ’»Saﬁmﬂ ‘ |»395m—‘
15.84m | 15.84m | [ 15.84 m |
(€) (E) (F)

Figura 18: Exemplos dos pdrticos planos estudados (modelo de referéncia com apoios
engastados).
Legenda: (A) 1 pavimento; (B) 2 pavimentos; (C) 3 pavimentos; (D) 4 pavimentos; (E) 6
pavimentos; e (F) 12 pavimentos.
Fonte: Autor

6.1.4 Critérios adotados
Foi considerado um concreto C30 (fo&x = 30 MPa) com mddulo de
elasticidade inicial (Eci) igual a 30.672,5 MPa e modulo de elasticidade secante

(Ecs) igual a 26.838,4 MPa.
6.2 CARGAS ATUANTES

6.2.1 Carregamento Vertical

Foi lancada uma carga vertical atuante 10 kN/m? em todos os pavimentos,
considerando um pano de laje hipotético de 15,84 m? (4,00 m x 3,96 m) por tramo
da viga. Dessa forma, a carga vertical foi langada exclusivamente como carga
uniformemente distribuida sobre a viga 1 com véo de 3,96 m cada tramo e,

portanto, resultando numa carga de 40 kN/m. Desse montante, 80% (32 kN/m)
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foi considerado como carga permanente “adicional” (G2) e 20% (18 kN/m) foi
considerado como carga acidental (Q).

A carga de 10 kN/m? é um valor médio sugerido na literatura e que
engloba, de maneira geral, as cargas permanentes, como 0 peso proprio da
estrutura (vigas, pilares e lajes), cargas adicionais (ex. revestimentos e paredes)
e cargas variaveis (destinacéo do uso) para uma edificagcdo com fins residenciais
(QISUPORTE; COSTA, CARMO). A Figura 19 traz o exemplo dos lancamentos

das cargas uniformemente distribuidas na estrutura para os modelos estudados.

40.00 kN/m  40.00 kN/m  40.00 KNim  40.00 kN/m 40.00 kN/m  40.00 kN/m  40.00 kN/m  40.00 kNim 40.00 kN/m  40.00 kNim  40.00 kN/m  40.00 kN/m
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Figura 19: Carga vertical total de 40 kN/m aplicada nas vigas do pdértico plano.
Legenda: (A) 1 pavimento; (B) 2 pavimentos; (C) 3 pavimentos; (D) 4 pavimentos; (E) 6
pavimentos; e (F) 12 pavimentos.

Fonte: Autor

6.2.2 Carregamento Horizontal

Para as ac¢bes horizontais foi considerada a acdo do vento. As agdes
horizontais de sismos foram desprezadas, supondo-se que o portico se encontra
em Zona Sismica 0. As acdes decorrentes do desaprumo também foram

consideradas nulas.
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6.2.2.1 Carga do vento

A acdo do vento depende de varios fenbmenos meteoroldgicos e possui
carater aleatorio e, devido a isso, deve-se assumir a direcdo do vento que seja
mais desfavoravel para a estrutura em estudo (CARVALHO; PINHEIRO, 2013).
Tendo isso em vista, de acordo com a ABNT NBR 6118 (2014, p.62) “os esforgos
solicitantes relativos a acdo do vento devem ser considerados e recomenda-se
gue sejam determinados de acordo com o prescrito pela ABNT NBR 6123 (1988)
[...]". a qual fixa as condi¢des exigiveis na consideracdo das forcas devidas a
acdo estatica e dinamica do vento para efeitos de calculo de edificacdes.

6.2.2.1.1 Velocidade Caracteristica do Vento (Vk)

Em consonancia com o disposto na ABNT NBR 6123 (1988), a velocidade
caracteristica do vento é determinada a partir da velocidade basica do vento Vo,
parametro relacionado com a localizacdo geografica da edificacdo a ser
construida. Além da velocidade béasica do vento, sdo considerados os fatores Si1
(fator topogréfico), Sz (fator de rugosidade do terreno, dimensdes da edificacdo
e altura sobre o terreno) e Ss (fator estatistico) para a determinacdo da
velocidade caracteristica do vento, Vk (m/s), sendo este calculo simplificado na

seguinte expressao:
Vi=V,5.5,.53 (equacao 12)
Onde: Vo- velocidade basica do vento (m/s);
S1 - fator topografico;
Se- fator de rugosidade do terreno, dimensdes da edificagéo e altura
sobre o terreno;

Ss- fator estatistico.

O fator S2 usado no célculo da velocidade do vento em uma altura z

acima do nivel geral do terreno €é obtido pela expressao

S, = b.Fr(Z/m)p (equacéo 13)
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Onde: S2 = fator de rugosidade do terreno, dimensodes da edificacéo e altura
sobre o terreno;
Os parametros b, Fr e p séo obtidos a partir da tabela constante na
ABNT NBR 6123 (1988);

z — altura acima do nivel geral do terreno (m).

6.2.2.1.2. Pressédo dinamica ou pressao de obstrucdo do vento (q)

A ABNT NBR 6123 (1988) especifica um roteiro de célculo para
determinar as forcas estaticas devidas ao vento. Para tanto, em condi¢cdes
normais de presséo (1 atm) e de temperatura (15°C), a pressao dinamica “ q 7,
em N/m?, exercida decorrente da agdo do vento sobre uma superficie é funcédo
da velocidade caracteristica do vento (Vk) e pode ser determinada através da

seguinte relagao:

q=0,613.V;i (equacao 14)

Onde: q - presséo dinamica ou de obstrucdo do vento (N/m?);

Vk = velocidade caracteristica do vento (m/s).

6.2.2.1.3 Forca de Arrasto

De acordo com a ABNT NBR 6123 (1988), a forca global do vento sobre
uma edificacdo ou parte dela é obtida por meio da soma vetorial das forcas
atuantes de vento. A componente da for¢a global na direcao do vento é a forca

de arrasto, Fa (em Newtons), obtida por:

F,= C,.q.A, (equacdao 15)

Onde: Ca- coeficiente de arrasto (adimensional);
g - pressao dinamica de referéncia (N/m2);
Ae - é&rea frontal efetiva (m?), que corresponde a area da projecao
ortogonal da edificacéo, estrutura ou elemento estrutural sobre um plano

perpendicular a direcao do vento (‘area de sombra’).
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6.2.2.1.4 Parametros adotados

Para este estudo, adotou-se vento ndo turbulento apenas na direcdo X+
(esquerda para direita), com velocidade basica de 42 m/s (referente ao municipio
de Florian6polis), com Fator Topografico S1 e Fator Estatistico Sz iguais a 1,0.
Em relacdo ao Fator S2, a norma ABNT NBR 6123 (1988) “considera o efeito
combinado da rugosidade do terreno, da variacédo da velocidade do vento com a
altura acima do terreno e das dimensfes da edificacdo ou parte da edificacédo
em consideragao”. Assim, foi adotada como rugosidade do terreno a Categoria
II, tendo como a maior dimenséo horizontal ou vertical da edificacdo entre 20 m
e 50 m para os porticos planos estudados, independentemente do nimero de
pavimentos. Os parametros b, Fr e p (equacdo 13) obtidos a partir da tabela
constante na ABNT NBR 6123 (1988) para a categoria Il classe B sé&o 1,00; 0,98
e 0,09, respectivamente

Conforme visto na equagédo 15 (F, = C,.q.A.), a forca horizontal
decorrente da acéo do vento a ser aplicada na estrutura é funcéo da area frontal
efetiva (area de fachada), da pressdo dinamica de referéncia (dependendo do
parametros adotados e citados anteriormente) e do coeficiente de arrasto. Neste
sentido, foi considerada uma area frontal efetiva de 12 m? (4 m de lado por 3 m
de pé direito) e um coeficiente de arrasto no valor de 1,27 para todos os porticos
estudados.

A Fa foi calculada através de planilhas eletrbnicas e os valores obtidos
estdo apresentados na Tabela 11. Deve-se atentar que a Fano Gltimo pavimento
é dada pela metade do valor calculado. Assim, para o portico plano de 12
pavimento, o valor reduzido final (9,97 kN) ja consta na Tabela 11. Para os
porticos planos de 1, 2, 3, 4 e 6 pavimentos, os valores calculados, conforme os
parametros adotados sdo os mesmos. No entanto, deve-se descartar as Fa dos
pavimentos inexistentes e reduzir pela metade o valor da Fa do ltimo pavimento.
Assim, os valores da Fa para o ultimo pavimento nos porticos planos de 1, 2, 3,
4 e 6 pavimentos sdo 6,37 kN, 7,22 kN, 7,77 kN, 8,18 kN e 8,80 kN,

respectivamente.
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Tabela 11: Forca de arrasto do vento calculadas através de planilhas eletrénicas

Pavimento z? S0 Vi © qd Fa® Faf
(m) (mls) (kN/m) (kN) (kN)
12 36 1,10 46,19 1,31 9,97 9,97
11 33 1,09 45,83 1,29 19,62 -
10 30 1,08 45,44 1,27 19,29 -
9 27 1,07 45,01 1,24 18,93 -
8 24 1,06 44,53 1,22 18,53 -
7 21 1,05 44,00 1,19 18,09 -
6 18 1,03 43,40 1,15 17,59 8,80
5 15 1,02 42,69 1,12 17,03 -
4 12 1,00 41,84 1,07 16,35 8,18
3 9 0,97 40,77 1,02 15,53 7,77
2 6 0,94 39,31 0,95 14,44 7,22
1 3 0,88 36,93 0,84 12,74 6,37
0 0 0,00 0,00 0,00 0,00

a Altura acima do nivel geral do terreno; ® S2 fator de rugosidade do terreno, dimensdes da
edificacdo e altura sobre o terreno; ¢ velocidade caracteristica do vento; ¢ presséo dinamica ou
de obstrucdo do vento; € forca de arrasto calculada; f forca de arrasto reduzida a metade e
aplicada no ultimo né.

Fonte: Autor

Os valores encontrados na Tabela 11 serviram para validar os valores da
Fa obtidos a partir do software Eberick. A Figura 20, criada com auxilio do
software Ftool, traz a representacdo das cargas de vento (cargas horizontais)
atuantes na estrutura porticada de 1, 2, 3, 4, 6, e 12 pavimentos, as quais de

fato, foram aplicadas neste estudo.

6.2.3 Combinacao de acdes atuantes

As cargas atuantes na estrutura séo: (i) carga permanente adicional (G2),
carga acidental (Q) e carga de vento (V1). As representacdes G2, Q e V1 sdo
aguelas utilizadas no software Eberick. Neste sentido, a combinagcdo adotada
utilizou os valores caracteristicos das ac¢fes, tanto para a estrutura quanto para
a fundacao, bem como para a avaliacdo da estabilidade global (coeficiente - yz)

do portico.

Combinacé&o adotada: Fd=10G2+10Q+10V1
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Figura 20: Valores numeéricos das cargas de vento atuantes nos pérticos planos.
Legenda: (A) 1 pavimento, (B), 2 pavimentos, (C) 3 pavimentos, (D) 4 pavimentos, (E) 6
pavimentos, (F) 12 pavimentos.

Fonte: Autor

A Figura 21 traz a representacao de todas as cargas atuantes (G2 + Q +

V1) nos porticos planos estudados.
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Figura 21: Pdrtico plano com aplicacdo das cargas conforme combinacéo de acoes.
Legenda: (A) 1 pavimento; (B) 2 pavimentos; (C) 3 pavimentos; (D) 4 pavimentos; (E) 6
pavimentos; e (F) 12 pavimentos.

Fonte: Autor

59



6.2.4 Analise estrutural
A analise da estrutura foi do tipo Estatica Linear e ndo foram considerados

efeitos de segunda ordem.

6.3 DIMENSIONAMENTO DA SAPATAS

Os elementos da fundacao adotados foram do tipo sapata rigida isolada.
Para a elaboragéo dos modelos com analise da ISE fez-se necessario a defini¢céo
das dimensfes das sapatas, de modo que fosse respeitada a tensao admissivel
do solo. As sapatas foram dimensionadas considerando acao excéntrica em uma
direcéo (Figura 22). Cabe salientar que o dimensionamento citado se restringe a
definicdo das dimensbes em planta das sapatas, nao abrangendo o

dimensionamento estrutural ao ELU.

A

Figura 22: Sapata isolada sob acdo excéntrica em uma diregéo.
Fonte: Bastos (2019)

A definicdo das dimensdes das sapatas, em funcdo da carga P, dos
momentos transferidos e da resisténcia do solo, é de fundamental importante
para a aplicacdo da ISE utilizando o Método de Winkler, pois a area em planta e
0 momento de inércia sao diretamente proporcionais aos coeficientes de mola
vertical e de rotacdo, respectivamente, conforme sera visto em secdes

posteriores.
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6.3.1 Excentricidade dos esfor¢os aplicados nas sapatas

De acordo com Bastos (2019) “Excentricidades nas sapatas podem ser
causadas pela existéncia de momentos fletores ou for¢a horizontal no pilar, como
também pela carga vertical, quando aplicada fora do centro de gravidade da base
da sapata [...]". A Figura 23 traz uma representacéo de uma sapata sob acdes

excéntricas. A equacao 16 define o valor da excentricidade gerado na sapata.

M
kmaj-Nk

e= (equacéao 16)

Onde: M - momento fletor atuante no centro de inércia da sapata (kN.cm);
kmaj — coeficiente de majoracdo da carga axial Nk (adimensional);

Nk — carga axial descarregada pela estrutura (kN).

Para que ndo haja ocorréncia de esfor¢cos de tracdo no diagrama de
tensdes transmitidas da sapata para o solo é necessario que a excentricidade
(e) seja menor que A/6 (A = dimensédo da sapata perpendicular ao eixo de
atuacdo do momento fletor), ou seja, que a for¢a resultante atue em um ponto
dentro do nucleo central da sapata (Figura 23). Esta condicao foi atendida para
todas as sapatas analisadas em todos os modelos propostos.

e

T

Figura 23: Ponto de aplicacao da forga dentro do nucleo central de inércia.
Fonte: Bastos (2019).
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6.3.2 Tensao aplicada no solo

Tendo em vista a consideragcdo sobre excentricidade exposta
anteriormente, quando atendida a condicdo e < A/6 (A sendo a dimenséo da

sapata perpendicular ao eixo de atuacdo do momento fletor) tem-se a seguinte
tensao aplicada:
kmaj-Nk M. y

o=—-—1— (equacéo 17)

Onde: kmaj— coeficiente de majoracdo da carga axial Nk (adimensional);
Nk — carga axial descarregada pela estrutura (kN);
A — maior dimensé&o da sapata (cm);
B — menor dimensao da sapata (cm);
M — momento fletor atuante no centro de inércia da sapata (kN.cm) em
relacéo ao eixoy;
y — metade da dimensao lateral A ou A/2 (cm)

ly — momento de inércia da sapata em relacdo ao eixo y (paralelo a menor

dimens&o da sapata (m?) (I = B-A3/12)

Assim, de acordo com Bastos (2019), a consideracdo do valor da
excentricidade (equacdo 16) na tensao aplicada (equacdo 17) resulta nos
valores maximos (Omax) € minimos (Omin) de tenséo aplicados nas extremidades

da sapata. Para tanto, as equacgdes 18 e 19 resumem essa abordagem:

Knaj -N 6 ~
Omix = # .(1 + f) (equacao 18)

Knai -N 6 ~
Omin = # .(1 - f) (equacéo 19)

Onde: omax — tensdo maxima aplicada no solo (kN/cm?) no bordo mais
comprimido da sapata;
omin — tensdo minima aplicada no solo (kN/cm?) no bordo menos
comprimido da sapata;

kmaj — coeficiente de majoracéo da carga axial N« (adimensional);
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Nk — carga axial descarregada pela estrutura (kN);
A — maior dimensédo da sapata (cm);
B — menor dimensao da sapata (cm);

e — excentricidade gerada pelo momento fletor aplicado na sapata (cm)

6.3.3 Coeficiente majorador da carga vertical

De acordo com Bastos (2019), o coeficiente majorador da carga vertical
(kmaj) das acbBes permanentes tem a finalidade de estimar o peso préprio da
sapata e do solo sobre a sapata. No presente trabalho, 0 kmaj adotado foi de 1,10
aplicado ao carregamento vertical total (carga axial apenas) descarregado na
sapata. Em suma, isso representa majorar em 10% a carga P total aplicada em

cada sapata.

6.3.4 Determinacdo das dimensdfes das sapatas isoladas

Para este trabalho buscou-se adotar sapatas retangulares com tamanhos
de balancos préximos nas duas dire¢gdes. A Figura 24 apresenta notacoes (A, B,
ap e bp) das dimensdes aplicadas em uma sapata

X buE[ZO B

ap
—_———
40
B
| [ "

Figura 24: Notacao das dimensdes e acdes aplicadas na sapata.
Legenda: A — maior dimenséo da sapata (eixo X); B — menor dimenséo da sapata (eixo Y); ap —
maior dimensé&o (cm) do pilar (eixo X); bp — menor dimenséo (cm) do pilar (eixo Y).
Fonte: Autor
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Tendo em vista as notagdes apresentadas na Figura 24, para encontrar a

menor dimensao da sapata (lado B), foi aplicada a seguinte equacao:

B = % (bp o ap) + \/% (bp - ap)z + Ssap (equacéo 20)

Onde: B — menor dimenséo da sapata retangular (m);
bp — menor dimens&o do pilar retangular (m)
ap — maior dimensao do pilar retangular (m)

Ssap = kmaj-Ni/0aam - area minima da base da sapata para atender a

tensdo admissivel do solo sem considerar o momento fletor atuante (m?).

As dimensdes da base das sapatas foram adotadas como sendo multiplos
de 5 cm. Assim, o valor B encontrado na equacgéao 20 foi arredondado para o
valor multiplo de 5 cm imediatamente superior. Uma vez definido o valor da
menor dimensado da sapata, aplicou-se a equacao 21 para determinar a maior
dimenséo (lado A) da sapata retangular, sendo que o coeficiente 0,25 (m) foi

utilizado de forma a aproximar os balancos em ambas direcdes.
A=B+0,25 (equacéo 21)

Onde: A — maior dimenséao da sapata retangular (m);

B — menor dimensao da sapata retangular (m).

A area da base da sapata a ser considerada é o produto das dimensdes
A e B e devem atender ao requisito da tensdo maxima aplicada ao solo, conforme
visto na equacao 18, a qual incluir os esforcos de momento fletor aplicados na
fundacdo. Na hipotese de a area da base da sapata ndo atender ao requisito da
tensdo maxima aplicada ao solo, a dimenséo B da sapata (consequentemente a
dimensdo A também) foi aumenta gradualmente em multiplos de 5 cm até que
esse requisito fosse satisfeito. Em resumo, a tensdo maxima adquirida a partir
da equacdo 18 determinou as dimensdes em planta das sapatas, procurando
obter sapatas com as menores dimensdes possivel, porém respeitando o valor

limite maximo a tensao admissivel do solo, ou seja, Omax,solo < Gadm,solo.
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6.4 APLICACAO DA INTERACAO SOLO ESTRUTURA

A avaliacéo da ISE sera feita de acordo com o Modelo de Winkler, o qual
admite recalques elasticos da estrutura correspondentes a existéncia hipotética
de molas na fundacgéo, tema bastante abordado no Capitulo 4.

6.4.1 Solos adotado

Com o propdsito de simplificacdo, o presente trabalho selecionou e
arbitrou dois tipos de solos arenosos, como valores distintos de capacidade de
suporte e, por conseguinte, do Kv correlato. Para representar um solo arenoso
com menor capacidade de suporte, adotou-se uma tensdo admissivel de 160
kN/m? a qual é equivalente a um solo com valor médio Nspt = 8. Para representar
um solo arenoso com maior capacidade de suporte, adotou-se uma tensdo
admissivel de 400 kN/m? a qual é equivalente a um solo com valor médio Nspt =
20.

6.4.2 Definic&do do coeficiente de reagéo vertical do solo

Ao longo da revisédo de literatura foi elencado diversas formas para a
obtencédo do Kv do solo, podendo ser através de (i) Tabelas de Valores Tipicos,
(ii) Tabelas de Correlacdo ou (iii) através do célculo do recalque da fundacéo,
conforme visto na equagao 8.

Com a justificativa de simplificar a abordagem da ISE e de uniformizar a
influéncia do solo sobre a estrutura, sera utilizada para determinacdo do Kv do
solo a Tabela de Correlacdo apresentada por Morrison (1993) (ver Tabela 9,
Capitulo 4), tendo os valores correspondentes apresentados na Tabela 12.

Tabela 12: Resumo das caracteristicas dos solos adotados

Tipo de Solo 2 Oadm Ky P Nspt (médio) de
(kN/m?) (kN/m3) referéncia
Areia pouco 160 32800 8
compacta
Areia compacta 400 80000 20

a Classificacdo da compacidade do solo de acordo com a ABNT NBR 6468
(2001); P Correlacio obtida a partir da Tabela de Morrison (1993).
Fonte: Autor
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6.4.3 Determinacgéo dos coeficientes de mola
O coeficiente de mola vertical (kmv) (translagéo no eixo Z) foi definido com
0 produto do Ky (ver Tabela 12) e a area da base da sapata (ver item 4.6),

conforme a equacéo abaixo.
k,,=k,AB (equacéao 22)

Onde: kmv— coeficiente de mola vertical (KN/m);
A — maior dimens&o em planta da sapata (m);
B — menor dimensdo em planta da sapata (m).

Em relacéo ao coeficiente de mola horizontal (kmn) (translacao no eixo X),
o valor adotado foi igual ao coeficiente de mola vertical, conforme a relacéo
abaixo. Como visto na revisdo de literatura, o Kn, e, portanto, também o Kmn,

possuem maior relevancia para fundacées profundas.
kpn = Ky (equacao 23)

Onde: kmh— coeficiente de mola horizontal (kN/m);
kmv— coeficiente de mola vertical (kN/m);

Em relacdo ao coeficiente de mola de rotacao (eixo Y) (kmey), 0 mesmo
foi determinado como sendo o produto do Ky (ver Tabela 12) e 0 momento de
inércia em torno do eixo “y” (ly), conforme apresentado na equacéo 24 (SILVA,
2015; ALTOQI — A INTERACAO SOLO-ESTRUTURA).

3 ~
kmoy = ky. 1, = k. (B'A /12) (equacio 24)

Onde: kme,y — coeficiente de mola de rotagdo em torno do eixo “y” (kN.m/rad);
Kv — coeficiente de reacédo vertical (kN.m3);
ly — momento de inércia em torno do eixo “y” (m%);
A — maior dimensao em planta da sapata (m) (eixo X);

B — menor dimensdo em planta da sapata (m) (eixo Y).
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6.4.4 Vinculos adotados na fundacéo e insercdo dos coeficientes de mola
no software Eberick

Os modelos foram estudados segundo trés tipos de vinculos (sapata-pilar)
na fundacéo, sendo: (i) engastado, (ii) rotulado, (iii) elastico.

O vinculo engastado pressupde apoio indeslocavel absoluto, ou seja, sem
a ocorréncia de translacéo ou rotacao na sapata em qualquer direcédo. O vinculo
rotulado pressupBe apoio indeslocavel apenas para 0s movimentos de
translagcéo (eixos Z e X), no entanto permite a livre movimentagéo de rotacéo
(eixo Y). O vinculo elastico, utilizado para a aplicagcdo da ISE, permite a
ocorréncia de deslocamentos conforme a adoc¢do de uma constante de mola no
centro de gravidade da sapata.

Por se tratar de um estudo em portico plano, existem trés graus de
liberdade para movimentagdo na sapata: (i) translagdo em relagdo do eixo “z”
(Deslocamento Z); (ii) translagao em relagao ao eixo “x” (Deslocamento X); e (iii)
rotacao em relagao ao eixo “y” (Rotagao Y). A Figura 24 traz uma representacéo
dos eixos considerados no software Eberick e adotados neste trabalho. Em
virtude do software Eberick fazer a analise estrutural de forma tridimensional, a
configuracdo dos vinculos da fundacédo prevé a ocorréncia de seis graus de
liberdade. Dessa forma, os movimentos de translacdo em relagdo ao eixo “y”
(Deslocamento Y), rotacdo em relagdo ao eixo “x” (Rotagdo X) e rotagdo em

relacdo ao eixo “z” (Rotac&o Z) foram considerados impedidos (restringidos).

6.4.5 Processo iterativo de aplicacado da ISE
A abordagem da ISE é um processo iterativo e foi aplicado conforme a
rotina de célculo apresentada a sequir:

1) Determinacao dos esforcos (axiais e momentos fletores) aplicados na
fundacdo a partir do modelo estrutural (analise estatica linear) com
vinculos engastados.

2) Obtido os esfor¢os na fundacgéo, foram determinadas as dimensdes das
sapatas, respeitando a tensdo maxima admissivel, conforme o item 6.3.2.

3) A partir das dimensdes das sapatas, foram determinados os coeficientes

de mola (translacéo e rotagao).
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4) Analise do modelo estrutural, agora com os apoios rigidos substituidos
por apoios elasticos.

5) Obtencéo dos novos esforcos (axiais e momentos fletores) aplicados na
fundagéo a partir do processamento modelo estrutural com os apoios
elasticos.

6) Nova determinacdo das dimensfes das sapatas em funcdo dos novos
esforcos determinados, respeitando a tensdo maxima admissivel,
conforme o item 6.3.2.

7) Obtencéo dos coeficientes de mola (translagéo e rotacdo) em fungéo das
novas dimensdes das sapatas.

8) Reandlise do modelo estrutural, agora com os apoios elasticos definidos
por ultimo.

9) O processo iterativo se repete até que ndo haja mais alteragdo nos
coeficientes de mola (funcéo das dimensdes das sapatas) ou das reacdes

de apoio.

6.4.6 Exemplo numeérico da consideragao da ISE

A fim de exemplificar a rotina de calculo na consideracdo da ISE, é
apresentada a seguir os valores obtidos para o poértico plano de 4 pavimentos
assentado sobre o solo com tens&o admissivel de 160 kN/m?.

O pértico plano de 4 pavimentos € processado considerando 0s apoios
indeslocaveis e com vinculo engastado, resultado nas reacfes de apoio (Nk e
MK) apresentadas da Tabela 13. A partir destas reacdes, foram dimensionadas
as sapatas respeitando da tensdo admissivel do solo (160 kN/m?). Definidas as
dimensbGes das sapatas, obtiveram-se a area e 0 momento de inércia
correspondente. Na sequéncia foram determinados os coeficientes de mola.

Os coeficientes de mola obtidos a partir da Tabela 13 foram inseridos nos
apoios do portico de modo a considerar a ISE (primeira iteracéo). A estrutura foi
reprocessada sendo obtidos novas reacdes de apoio bem como novas
dimensdes de sapatas e novos coeficientes de mola, constantes na Tabela 14.

Os coeficientes de mola obtidos a partir da Tabela 14 foram inseridos nos
apoios do portico de modo a considerar a ISE (segunda iteracdo). A estrutura foi
reprocessada sendo obtidos novas reacdes de apoio bem como novas

dimensdes de sapatas e novos coeficientes de mola, constantes na Tabela 15.
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Tabela 13: Parametros do portico plano de 4 pavimentos (vinculo engastado)

N Mk A B Omax  Area Inércia Ky  Kmv=Kmn Kmey

Engastado
kN kN.m m m kN/m?2 m?2 m* kN/m?3 kN/m kN.m/rad

S1 364.79 0.77 175 150 1539 263 0.670 32800 86100 21973

S2 795.60 -11.70 255 230 1539 5.87 3.17/8 32800 192372 104242

S3 801.85 -10.53 2.55 230 154.6 5.87 3.178 32800 192372 104242

S4 787.14 -9.97 250 225 158.2 5.63 2930 32800 184500 96094

S5 418.62 -1790 195 1.70 1555 3.32 1.050 32800 108732 34454

Fonte: Autor

Tabela 14: Parametros do portico plano de 4 pavimentos (vinculo elastico — 12 iteragéo)

12 Nk My A B omax Area Inércia Ky Kmnv=Kmh  Kmey
iteracdo kN KNNm m m kN/m? m? m* kN/m® kN/m  kN.m/rad
S1 362.87 -261 175 150 1555 2.63 0.670 32800 86100 21973
S2 800.15 -940 255 230 153.8 587 3.178 32800 192372 104242
S3 803.43 -9.04 255 230 1543 587 3.178 32800 192372 104242
S4 774.67 -9.08 250 225 1554 563 2930 32800 184500 96094

S5 426.89 -581 190 1.65 1556 3.14 0.943 32800 102828 30934
Fonte: Autor

Tabela 15: Parametros do portico plano de 4 pavimentos (vinculo elastico — 22 iteragéo

2a Nk Mk A B  omax Area Inércia Ky Knv=Kmn  Kmey
iteracd0 kN kNm m m kN/m? m2 m* kN/m® kN/m  kN.m/rad
S1 361.71 -2.76 1.75 150 1552 2.63 0.670 32800 86100 21973
S2 799.72 -9.82 255 230 153.9 5.87 3.178 32800 192372 104242
S3 803.65 -9.47 255 230 1545 587 3.178 32800 192372 104242
S4 780.35 -9.31 250 225 156.6 5.63 2930 32800 184500 96094
S5 42257 -543 190 1.65 153.7 3.14 0.943 32800 102828 30934

Fonte: Autor

Apés a segunda iteracdo, os valores dos coeficientes de mola (e das
dimensdes das sapatas), convergiram para um valor Unico em cada sapata,
significando o término das iteracdes, de modo que, a Tabela 15 traz as reacdes
de apoio, dimensdes das sapatas e coeficientes de mola finais para essa

situacdo em especifico.
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6.5 CALCULO DOS RECALQUES

As sapatas estdo sujeitas a recalques, os quais foram estimados através

de um método simples proposto por Burland, Broms e De Mello (1977). Os
recalques absolutos foram estimados tanto nos modelos com apoios rigidos
(engaste ou rotula) quanto nos modelos com apoios elasticos, uma vez que séo
inevitaveis e devem ser estimados (e controlados) mesmo quando nado for
adotada a consideracéo de apoios elasticos (ISE).
O limite de recalque admissivel considerado foi de 40 mm para solo arenoso,
conforme Skempton e MacDonald (1956 apud VELLOSO; LOPES, 2011). Em
relacado ao recalque diferencial, o limite da distorgdo angular (B) considerado foi
de 1/500 (B < 500), limite de seguranca para edificios e em que ndo séo
admitidas fissuras (ver Figura 8, Capitulo 4).

O método proposto por Burland, Broms e De Mello (1977) avalia as
sapatas de forma isolada e é aplicada para solos arenosos, fazendo a distincdo
guanto a compacidade do solo granular em trés situacdes distintas, conforme as

equacdes apresentadas a seguir.
h,:x = q (0,32.B%3) — areias fofas (Nspt < 10) (equagao 25)

h,:x = q (0,07.B%3) — areias medianamente compactas (10 < Nspr < 30)

(equacéo 26)

= q (0,035.B%3) — areias compactas (Nspr >30) (equacio 27)

hméx
hprovével = 1/2 £ (equacao 28)
Onde: hmax — limite superior do recalque na fundagéo (mm);

g — tensdo aplicada no solo (kN/m?);

B — menor dimensao da sapata (m)

hprovavel — recalque provavel da fundacao (mm);
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Destaca-se aqui que, na variavel tensao aplicada no solo (q) deve-se
utilizar a omax aplicada no solo, obtida através da equacéo 18 (item 6.3.2), a qual
considera tanto o carregamento axial quanto o momento fletor atuantes na
fundacéo.

Outro ponto de destaque para o método proposto por Burland, Broms e
De Mello (1977) € que este traz uma classificacao distinta daquela abordada pela
ABNT NBR 6468 (2011) quando a compacidade dos solos granulares. Portanto,

para fins de calculo dos recalques, foi considerado o seguinte:

a) Solo com tensdo admissivel de 160 kN/m? (Nspt equivalente a 8) foi
considerado como areia fofa e aplicada a equacao 25;

b) Solo com tensdo admissivel de 400 kN/m? (Nspt equivalente a 8) foi
considerado como areia medianamente compacta e aplicada a equacéao
26.

6.6 COEFICIENTE DE ESTABILIDADE GLOBAL
A estabilidade global foi avaliada por meio do célculo do yz (equacéo 29).

Ve = —sim (equagdo 29)
M1 totd

O coeficiente yz é fornecido pelo software Eberick através de um relatério

de estabilidade global, sendo importante comentar alguns critérios adotados:

a) Software Eberick utiliza o Eci para o calculo do yz;
b) Combinacéo de agdo adotada — F; =1.06G2+1.0Q +1.0V1;
c) Aplicado para porticos com 4, 6 e 12 pavimentos apenas;

d) yz considerado apenas para o eixo X.
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Ademais, os valores do yz exportados pelo software Eberick foram
validados através do seu céalculo manual utilizando-se planilhas eletrénica (em

Excel) e o software de analise estrutural Ftool.

6.7 OBTENCAO DOS DESLOCAMENTOS HORIZONTAIS E ESFORCOS
INTERNOS ATUANTES

Os deslocamentos horizontais foram obtidos a partir do Relatério de
Deslocamento Horizontal fornecido pelo software Eberick e se refere aos valores
coletados nos nos do pilar da extrema direita. As reacdes de apoio (esforcos
axiais e momentos fletores) foram obtidos a partir do software Eberick através
do Relatério de Esfor¢cos na Fundacao. Os esfor¢os internos, momentos fletores
apenas, foram obtidos a partir do software Eberick através da coleta manual dos

valores no partico unifilar, conforme demonstrado na Figura 25.

Figura 25: Exemplo de pértico unifilar de 2 pavimentos com os diagramas de momento
fletor (topo e base) dos pilares.
Observacédo: O valor de 24,96 (kN) corresponde ao momento fletor de topo no pilar 1 no
segundo pavimento.
Fonte: Autor
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6.8 RESUMO DOS MODELQOS

A Tabela 16 traz um resumo dos modelos estudados considerando o

namero distinto de pavimentos, os diferentes tipos de apoio adotados e a

caracteristica do solo.

Tabela 16: Resumos dos modelos de pdrtico plano estudados

Pavimentos Apoio / Vinculo Sol0 - Gadm Nés
(KN/m?) semirrigidos

Fixo / Engastado - N&o

1 Fixo / Rotulado - Nao

Elastico 160 Nao

Elastico 400 Nao

Fixo / Engastado - N&o

2 Fixo / Rotulado - Nao

Elastico 160 Néao

400 Nao

Fixo / Engastado - N&o

3 Fixo / Rotulado - Nao

Elastico 160 Nao

Elastico 400 Nao

Fixo / Engastado - Nao

4 Fixo / Rotulado - Nao

Elastico 160 Nao

400 N&o

Fixo / Engastado - Nao

6 Fixo / Rotulado - Nao

Elastico 160 Nao

Elastico 400 Nao

Fixo / Engastado - N&ao

12 Fixo / Rotulado - Nao

Elastico 160 Nao

Elastico 400 Nao

Fixo / Engastado - Sim

12 Fixo / Rotulado - Sim

Elastico 160 Sim

Elastico 400 Sim

Fonte: Autor
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CAPITULO 7 - RESULTADOS E DISCUSSAO

A consideracdo da ISE e a consequente redistribuicdo de esforcos foi
aferida através da analise estrutural (estatica linear) realizada com auxilio do
software comercial Eberick. Cabe relembrar que ndo faz parte deste estudo o
dimensionamento dos elementos estruturais ao ELU. Vale destacar ainda que a
condicdo do apoio fixo engastado € tida como referéncia ao longo de todo o
presente trabalho, ou seja, nos casos onde foi realizada o calculo da variagdo
percentual, o valor base considerado foi sempre o do vinculo engastado.

7.1 REDISTRIBUICAO DE ESFORCOS NA FUNDACAO

Antes de apresentar os valores dos esfor¢os normais e de momento fletor
resultantes na fundacgéo, é importante ressaltar que para cada situacéo avaliada
foram obtidas sapatas com dimensfes e coeficientes de mola (quando na
situacdo de apoio elastico) especificos. Desse modo, as dimensdes finais bem
como os coeficientes de mola finais de cada sapata estdo apresentados nas

Tabelas 17 e 18 presentes nos Apéndices A e B, respectivamente.

7.1.1 Esforgos Normais na Fundagéao

Através deste estudo, foi possivel perceber uma redistribuicdo dos
esforcos normais existentes na fundacdo. Embora essa variagdo encontrada nos
esforcos axiais seja pequena, ela reforca a importancia da correta abordagem
do modelo estrutural a ser adotado. Os valores dos esforcos axiais resultantes
para cada sapata estdo apresentados nas Figuras 26, 27 e 28. As taxas de
variagdo percentual nas reacdes de apoio estdo apresentadas na Tabela 19
(Apéndice C). A analise destes dados demonstra que a alteragdo do vinculo na
fundacgéo possui influéncia nas reacdes de apoio. A diferenca no esforco axial
para os apoios indeslocaveis (rotulado e engastado), foi pequena, da ordem de

2,5%, uma vez que a translacao vertical &€ zero em ambos 0s casos.
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Legenda: azul (engastado), verde (rotulado); amarelo (elastico 1 - solo com Gadm de 160 kN/m?2); vermelho (elastico 2 — solo com Gadm de 400 kN/m2).
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Figura 27: Esforcos Axiais (kN) nas sapatas 1, 2, 3, 4 e 5 nas estruturas porticadas de 3 e 4 pavimentos.

Legenda: azul (engastado), verde (rotulado); amarelo (elastico 1 - solo com Gadm de 160 kN/m?2); vermelho (elastico 2 — solo com Gadm de 400 kN/m2).
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Considerando o vinculo elastico nos apoios, a adog¢ao do solo com carga
admissivel de 160 kN/m? resultou em maiores variacées na carga axial aplicada
na fundacéo no portico plano com 2 pavimentos, enquanto que a adocéo do solo
com carga admissivel de 400 kN/m? resultou em maiores variagcdes na carga
axial aplicada na fundacdo no pértico plano com 1 pavimentos. Os demais
porticos planos estudados (3, 4, 6 e 12 pavimentos) de modo geral, nas sapatas
laterais quando considerada a ISE, tiveram normalmente um acréscimo de carga
enguanto que as sapatas centrais tiveram uma reducao da carga

A literatura traz alguns trabalhos que, ao utilizar o modelo de Winkler para
simular a ISE, apresentam variacbes dos esforcos normais aplicados na
fundacdo. No entanto, deve-se ter em mente que as condi¢cdes de contorno de
cada problema/estudo podem ser bastante diversas. O trabalho de Almeida,
Mendonca e Brand&o (2014) teve foco na ISE e analise de redistribuicdo de
cargas na fundacao devido a recalques. Pode-se constatar através do estudo
uma variagcdo média na ordem de 2% nas cargas axiais. Estes autores destacam
ainda uma tendéncia de alivio de carga na parte central da estrutura e um
aumento de carga nos elementos de borda.

Mendes (2016) fez um estudo considerando pérticos planos com seis e
doze pavimentos, aplicando combinacdo de ac6es com e sem vento, com varias
situacdes de vinculo na fundacao-estrutura e propondo modelos sobre fundacao
rasa. Este estudo também aponta a ocorréncia de redistribuicdo de esforcos que
afetam as reacfes de apoio quando aplicada a ISE. O pértico plano com doze
pavimentos apresentou variacdo nas reacdes de apoio da fundacdo na ordem
de 3% para combina¢cdes sem a a¢ao do vento e de 4% a 6% para combinacdes
com acédo do vento. Nos pérticos planos com seis pavimentos, a variacdo dos
esforcos normais nas reacfes de apoio foram entorno de 4,5%, mas podendo
chegar em torno de 8% de variacdo em um modelo que simulava a ocorréncia

de solo de baixa resisténcia.
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7.1.2 Momento Fletor na Fundacao

A representagdo grafica dos momentos fletores aplicados na fundagéo
podem ser vistos nas Figuras 29 a 34, as quais apresentam conjuntamente os
esforcos axiais para os poérticos planos com 12, 6, 4, 3, 2 e 1 pavimentos,
respectivamente. Os valores numéricos de momento fletor aplicados em cada
sapata estdo apresentados na Tabela 20 (Apéndice D). De modo geral, pode-se
observar que os valores dos momentos fletores em ambas condi¢bes de apoio
elastico sdo intermediarias entre o valor nulo (rétula) e o encontrado no engaste.

E possivel observar na Tabela 20 (Apéndice D) que os momentos fletores
na situacdo de apoios elastico em solo com tensdo admissivel de 400 kN/m? sdo
menores em mddulo quando comparados a situacéo de apoios elastico em solo
de 160 kN/m?. Isto decorre do fato que no solo com menor capacidade de carga
as dimensfes das sapatas sdo maiores, 0 que implica em maior area de contado
sapata-solo e maior momento de inércia do elemento. Por conta disso, 0s
coeficientes de molas sdo maiores nos solos de menor capacidade de suporte,
conforme visto na secdo Método (Capitulo 6). Este fato € perceptivel ao analisar
os coeficientes de mola finais, tanto de translacdo quanto de rotagéo, utilizados
no presente trabalho e apresentados na Tabela 18 (Apéndice B).

Outro ponto de destaque frente aos dados apresentados € o fato de que
nos porticos com menor niumero de pavimentos (1 e 2 pavimentos), as condicdes
de apoios elasticos se aproximam mais da condicdo de apoio indeslocavel com
vinculo rotulado do que da condicdo de apoio indeslocavel com vinculo
engastado. J4 para os pérticos com 3 ou mais pavimentos, de maneira geral,
esta tendéncia inverte, uma vez que maiores esforcos nas fundacdes
condicionam maiores coeficientes de mola.

A variagcdo meédia porcentual nos esforcos de momento fletor na fundagéo
em comparagao ao modelo com vinculo engastado, foi de 54%, 58%, 43%, 66%,
20% e 8% para os porticos de 1, 2, 3, 4, 6 e 12 pavimentos respectivamente,
sendo que, em todos os casos, as sapatas S1 e S5 (has bordas) apresentaram

sempre as maiores variagoes.
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Figura 29: Esforco axial (barras) versus momento fletor (linha) na fundacédo do pértico plano de 12 pavimentos.
Legenda: Elastico 1 —solo com 6.um = 160 kN/m?; Elastico 2 — solo com Gagm = 400 kN/m2. Fonte: Autor
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Figura 32: Esforco axial (barras) versus momento fletor (linha) na fundacao do pdrtico plano de 3 pavimentos.

290

285

280

-20 650
€
-15 5 =
- < 640
—10% -(—5
'-; <
-5 ©
€ 2 630
g 8
o §
=
5 620

3 Pavimentos - Sapata 1

Engastado Rotulado Elastico 1 Eldstico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

3 Pavimentos - Sapata 3

-15

-10

Momento Fletor (kN.m)

Forga Axial (kN)

Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

330

320

310

3 Pavimentos - Sapata 4

-20 650
€
-15 5 =
- X~ 640
—105 -(—5
'-'c; <
-5 ©
c 2 630
g 8
o §
=
5 620

3 Pavimentos - Sapata 5

Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

-15

-10

Engastado Rotulado Eldstico 1 Elastico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

Momento Fletor (kN.m)

Legenda: Elastico 1 — solo com 6adm = 160 kN/m?; Elastico 2 — solo com Oadm = 400 kN/m2. Fonte: Autor

-20

-15

-10

Momento Fletor (kN.m)



Forga Axial (kN)

2 Pavimentos - Sapata 2 2 Pavimentos - Sapata 3 2 Pavimentos - Sapata 4

500 -15 500 -15 500 -15
€ € €
-10 > . -10 > . -10 >
~ = ~ = ~
490 - = 490 = < 490 =
T P83 &
o o p: o 8 g o o
© ©
480 = & 480 = & 480 <
2 2 @ ° 9]
s 5 s 5 s 5
- i N - -
470 10 470 10 470 10
Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2 Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2 Engastado Rotulado Eldstico 1 Elastico 2
Condigdo do Vinculo na Fundagdo Condigdo do Vinculo na Fundagdo Condigdo do Vinculo na Fundagdo
2 Pavimentos - Sapata 1 2 Pavimentos - Sapata 5
220 -15 240 -15

€ B

. -10 > . -10 >

=2 e~ 2 ~

= - = -

= 5 O = .5 O

° < ° 2

% 210 o % 230 o

S ¢ £ S o2

2 g 0 g

5 o 5 o

= =

200 10 220 10
Engastado Rotulado Elastico 1 Eldstico 2 Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2
Condigdo do Vinculo na Fundagdo Condigdo do Vinculo na Fundagdo

Figura 33: Esforco axial (barras) versus momento fletor (linha) na fundacao do pdrtico plano de 2 pavimentos.
Legenda: Elastico 1 — solo com 6adm = 160 kN/m?; Elastico 2 — solo com Oadm = 400 kN/m2. Fonte: Autor

84



340

= 330

320

Forga Axial (k

300

1 Pavimento - Sapata 2

Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

Forga Axial (kN)

Figura 34: Esforco axial (barras) versus momento fletor (linha) na fundacao do portico plano de 1 pavimento.

150

140

130

-15 340
B
10 =2 = 330
x =2
= 3
5 9 =
q_) —
% % 320
° 2 S
. g £ 310
[e]
=
10 300

1 Pavimento - Sapata 1

Engastado Rotulado Elastico 1 Eldstico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

-15

-10

o

vl

Momento Fletor (kN.m)

1 Pavimento - Sapata 3

Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

Forga Axial (kN)

-15 340
0
gi Eg 330
_5§ ‘_‘;
5 8
= % 320
¢ £ 5
. & £ 310
o
=
10 300

1 Pavimento - Sapata 5

150

Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

-15

-10

o

(O]

1 Pavimento - Sapata 4

Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2

Condigdo do Vinculo na Fundagdo

Momento Fletor (kN.m)

Legenda: Elastico 1 — solo com 6adm = 160 kN/m?; Elastico 2 — solo com Oadm = 400 kN/m2. Fonte: Autor

-15

-10

10

Momento Fletor (kN.m)



7.1.3 Momentos Fletores no Pilares

Este estudo também avaliou os esforcos de momento fletor existentes ao
longo da prumada dos cinco pilares. Os momentos fletores de topo e base em
cada tramo do pilar para os porticos planos com 1, 2, 3, 4, 6 e 12 pavimentos
estdo apresentados nas Figuras 35 a 40, respectivamente, assim como seus
valores numéricos estdo presentes nas Tabelas 21 (Apéndice E) e 22 a 28
(Apéndice F).

Cabe destacar que, no estudo aqui proposto, a alteracao na condi¢ao do
vinculo na fundacéo conduziu a variagbes marcantes nos valores dos momentos
fletores no primeiro tramo do pilar. No segundo tramo (pilar do primeiro
pavimento) as variacfes sdo bastante suavizadas (com excecdo do pilar 4 no
pértico plano com 1 pavimento). Nos demais tramos de cada pilar, as variacdes
sdo pequenas, de modo que na visualizagdo grafica concorrem praticamente
como uma linha unica.

Este fato denota que, dentro das condi¢des especificadas neste estudo, e
no que se refere aos esforcos de momento fletor apenas, a influéncia da ISE (ou
também a adoc¢do da condicéo rotulada no apoio) impacta significativamente a
porcdo do pilar que faz a ligacdo fundacado-estrutura, ndo sendo de grande

relevancia nos demais tramos dos pilares da superestrutura.
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Figura 35: Momento fletor (base e topo) em cada tramo (lance) dos pilares 1, 2, 3, 4 e 5 no portico plano de 12 pavimentos.
Observacéo: O primeiro lance (0 a 1) refere-se ao pilarete de ligagdo da sapata com a superestrutura. Legenda (vinculo da fundagéo): Linha Azul — Engastado; Linha Verde —
Rotulado; Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.

Fonte: Autor
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Figura 36: Momento fletor (base e topo) em cada tramo (lance) dos pilares 1, 2, 3, 4 e 5 no portico plano de 6 pavimentos.
Observacéo: O primeiro lance (0 a 1) refere-se ao pilarete de ligacdo da sapata com a superestrutura. Legenda (vinculo da fundacéo): Linha Azul — Engastado; Linha Verde —
Rotulado; Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.
Fonte: Autor
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Figura 37: Momento fletor (base e topo) em cada tramo (lance) dos pilares 1, 2, 3, 4 e 5 no portico plano de 4 pavimentos.
Observacéo: O primeiro lance (0 a 1) refere-se ao pilarete de ligacdo da sapata com a superestrutura. Legenda (vinculo da fundacéo): Linha Azul — Engastado; Linha Verde —
Rotulado; Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.
Fonte: Autor
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Figura 38: Momento fletor (base e topo) em cada tramo (lance) dos pilares 1, 2, 3, 4 e 5 no portico plano de 3 pavimentos.
Observacéo: O primeiro lance (0 a 1) refere-se ao pilarete de ligacdo da sapata com a superestrutura. Legenda (vinculo da fundacéo): Linha Azul — Engastado; Linha Verde —
Rotulado; Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.
Fonte: Autor
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Figura 39: Momento fletor (base e topo) em cada tramo (lance) dos pilares 1, 2, 3, 4 e 5 no portico plano de 2 pavimentos.
Observacéo: O primeiro lance (0 a 1) refere-se ao pilarete de ligacdo da sapata com a superestrutura. Legenda (vinculo da fundacéo): Linha Azul — Engastado; Linha Verde —
Rotulado; Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.
Fonte: Autor
91



Pilar 1 Pilar 2 Pilar 3 Pilar 4 Pilar 5

\ ’ 2 2 [ ’ / 2
\ 1 1 1 [ ! / 1

0 (6] 0
25 -5 15 30 -10 10 30

Lance do Pilar

Lance do Pilar
Lance do Pilar
Lance do Pilar
Lance do Pilar

0 0 0
-6 -1 4 -4 1 -2 0 2

Momento Fletor (kN.m) Momento Fletor (kN.m) Momento Fletor (kN.m) Momento Fletor (kN.m) Momento Fletor (kN.m)

Figura 40: Momento fletor (base e topo) em cada tramo (lance) dos pilares 1, 2, 3, 4 e 5 no pértico plano de 1 pavimento.
Observacéo: O primeiro lance (0 a 1) refere-se ao pilarete de ligacdo da sapata com a superestrutura. Legenda (vinculo da fundacéo): Linha Azul — Engastado; Linha Verde —
Rotulado; Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.
Fonte: Autor
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7.1.4 Deslocamento verticais (recalques)

Conforme apresentado na secdo Método (Capitulo 5, item 6.5), os
recalques absolutos foram previstos conforme método descrito por Burland,
Broms e De Mello (1977). Os recalques calculados para os porticos planos de 1,
2, 3,4, 6 e 12 pavimentos estao apresentados nas Figuras 41, 42 e 43 e seus
valores numeéricos constam na Tabela 29 (Apéndice G). O método de Burland,
Broms e De Mello (1977) foi adotado pela sua simplicidade na analise. E
importante recordar que os recalques calculados ndo foram utilizados para
estimar os valores do Ky, sendo feito Unica e exclusivamente o controle do
recalque absoluto admissivel, do recalque diferencial

Deve-se relembrar que, os recalques absolutos calculados foram obtidos
a partir do valor mais provavel fornecido pelo método de Burland, Broms e De
Mello (1977) e, em todas as situagbes, ficou abaixo do limite de 40 mm
recomendado para solos arenosos (SKEMPTON E MACDONALD; 1956 apud
VELLOSO; LOPES, 2011). Além disso, foi feita a verificacdo dos recalques
diferencias, adotando-se como valor limite de distorcdo angular 1/500, conforme
indica a Figura 8. Tal valor é tido como limite de seguranca para edificios em que
nao sao admitidas fissuras. Todas as sapatas atenderam ao requisito de
distorcdo angular e ndo estao sujeitas a recalques diferenciais significativos.

Mendes (2016), no estudo com portico plano com 6 e 12 pavimentos em
diversas simulacdes do emprego da ISE, avaliou a condicdo em fundacgao rasa
(sapatas). Este autor traz que, em termos de deslocamentos verticais dos apoios,
tanto os modelos mais complexos quanto os mais simplificados apresentaram
resultados praticamente idénticos. Além disso, Mendes (2016) traz que, para a
estrutura de 12 pavimentos, a variacdo dos recalques absolutos em cada apoio
do poértico foi da ordem de 3% enquanto para a de 6 pavimentos foi
aproximadamente 4,5%. Em relacdo aos recalques diferenciais, a reducao foi

superior a 20% em ambos os casos.
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Figura 41: Deslocamento vertical (recalque) (mm) na fundag&o nos pérticos planos de 1 e 2 pavimentos.
Legenda (vinculo da fundacgéo): Linha Azul — Engastado (em solo de 160 kN/m?2 ou 400 kN/m?2); Linha Verde — Rotulado (em solo de 160 kN/m?2 ou 400
kN/m?2); Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.
Fonte: Autor
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Figura 42: Deslocamento vertical (recalque) (mm) na fundag&o nos pérticos planos de 3 e 4 pavimentos.
Legenda (vinculo da fundacgéo): Linha Azul — Engastado (em solo de 160 kN/m?2 ou 400 kN/m?2); Linha Verde — Rotulado (em solo de 160 kN/m?2 ou 400
kN/m?2); Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/m?Z.
Fonte: Autor
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Figura 43: Deslocamento vertical (recalque) (mm) na fundagéo nos pérticos planos de 6 e 12 pavimentos.
Legenda (vinculo da fundagéo): Linha Azul — Engastado (em solo de 160 kN/m? ou 400 kN/m?); Linha Verde — Rotulado (em solo de 160 kN/m? ou 400
kN/m2); Linha Amarela — Elastico em solo de 160 kN/m?; Linha Vermelha — Elastico em solo de 400 kN/mZ.
Fonte: Autor
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7.1.5 Deslocamentos Horizontais

No escopo deste estudo, a avaliagdo dos deslocamentos horizontais no
poértico plano teve o proposito de verificar se houve variagcdo apos a realizacdo
do processo iterativo com consideracdo da ISE. Uma representacdo dos
deslocamentos horizontais para os porticos planos com 1, 2, 3, 4, 6 e 12
pavimentos estao apresentados na Figura 44 e os seus valores humeéricos estao
presentes na Tabela 30 (Apéndice H).

Os deslocamentos horizontais nos pérticos planos na condi¢cdo de apoios
rotulados foram maiores quando comparados a condicao de referéncia (apoios
engastados), 0 que ja era esperado. Acerca da consideracdo da ISE, os
deslocamentos horizontais foram ainda maiores. Cabe destacar que para ambos
os tipos de solo (tensdo admissivel de 160 e 400 kN/m?) os deslocamentos
horizontais foram muito equiparados sendo ligeiramente superior para a
condi¢cdo do solo com a maior capacidade de suporte.

Alguns trabalhos presentes na literatura apontam para 0 aumento nos
deslocamentos horizontais na estrutura apds o emprego da ISE (MENDES;
2016; ANTONIAZZI; 2011). Como reflexo do aumento dos deslocamentos
horizontais, resultado da reducéo na rigidez da estrutura quando submetida a
condicao de ISE, houve perda da estabilidade global, sumarizada pelo aumento
do valor do coeficiente yz nos pérticos estudados, conforme sera visto na secéo
seguinte (Item 7.1.6). Antoniazzi (2011), no estudo com poértico plano obteve
deslocamentos horizontais em torno de 35% maiores quando considerada a ISE,
sendo os valores mais relevantes nos primeiros pavimentos. Mendes (2016),
embora ndo apresente a variacdo percentual dos deslocamentos horizontais
apos o emprego da ISE, também relata este resultado e chegou a concluir que
quanto menor a rigidez vertical dos apoios da edificagdo, maiores serdo 0s

efeitos da ISE na estrutura.
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Figura 44: Deslocamento horizontal (cm) nos poérticos planoscom 1, 2, 3, 4,6 e 12
pavimentos.

Legenda (vinculo da fundacgéo): Linha Azul — Engastado (solo 160 kN/m2 ou 400 kN/m?); Linha
Verde — Rotulado (solo 160 kN/m? ou 400 kN/m?); Linha Amarela — Elastico 1 (solo 160 kN/m?);
Linha Vermelha — Elastico 2 (solo 400 kN/m?2).

Fonte: Autor
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7.1.6 Estabilidade Global

Os valores de yz para os pérticos planos com 4, 6 e 12 pavimentos estédo
apresentados na Figura 45. Os dados demonstram que apds o emprego da ISE
houve um pequeno acréscimo no valor do yz, sendo uma variagcdo percentual
meédia de 0,54% para os porticos planos de 4 e 6 pavimentos e de 0,77% para o
portico plano de 12 pavimentos (Tabela 31 — Apéndice 1). Esta variagdo bastante
modesta pode ter sido decorrente do fato da utilizacdo da Tabela de Correlacéo
de Morrison (1993) para definir os valores do Ky, a qual tende a ter uma condi¢&o
mais conservadora quando aplicada a ISE. Pode-se argumentar que, em uma
condicdo hipotética de obtencdo dos valores de Ky a partir da previsdo de
recalques calculado pelo método de Burland, Brows e De Mello (1977), conforme
a equacao 8, os valores de Kv a serem encontrados seriam menores (dados néo
mostrados) quando comparados com os valores tabelados para a mesma
condicao de solo (mesma tensédo admissivel adotada). Como efeito direto disso,
menores seriam os coeficientes de mola a serem adotados nos apoios elasticos,
resultado por fim e apoios elasticos mais “flexiveis” e, portanto, mais susceptiveis
aos efeitos da ISE. Em resumo, a simples alteracdo do uso de Tabelas de
Correlacdo (condi¢do conservadora) para o célculo do Ky a partir dos recalques
previstos poderia, por si s6, representar em efeitos mais proeminentes da ISE.

Cabe destacar que a condicdo de referéncia (vinculo engastado)
apresenta a situacdo mais estavel, ou seja, com menor valor de yz, sendo
seguida pela condicdo de apoio fixo rotulado, apoio elastico em solo de 160
kN/m? e apoio elastico de 400 kN/m2. De fato, pode gerar certa estranheza
verificar que um solo de melhor qualidade (maior capacidade de carga) possa
resultar em uma perda de estabilidade global se comparado a um solo de pior
qualidade (menor capacidade de carga). Porém cabe resgatar que o solo com
carga admissivel de 160 kN/m? apresentou elementos de fundacdes maiores e,
consequentemente impactou em maiores coeficientes de mola (maior rigidez no
apoio elastico).

Como ja visto, Mendes (2016) e Antoniazzi (2011) também obtiveram
incremento nos deslocamentos horizontais apés o emprego da ISE. Mendes
(2016), obteve diferencas no coeficiente yz que variaram entre 1,1% a 11,5% no
portico plano de 12 pavimentos e 0.6% a 4,5% no portico plano de 6 pavimentos.
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7.1.8 Flexibilizac&o da ligacao viga-pilar (nés semirrigidos)

A fim de investigar a influéncia isolada e conjunta da ISE e da reducéo do
engaste para nos semirrigidos, foi feito um estudo adicional com poérticos planos
de 12 pavimentos e os resultados da alteragéo dos esforgos axiais e de momento
fletor na fundacéo estdo apresentados nas Figuras 46 e 47, respectivamente. Foi
aplicada uma flexibilizacéo de 30% na rigidez da ligacdo. O que se espera € uma
reducdo dos momentos negativos entre estes elementos, em conjunto com a
aplicacao da ISE.

Da Figura 46 pode-se verificar claramente que apds a aplicacdo da
flexibilizacdo na ligacao viga-pilar ocorre um aumento de carga nos pilares
centrais e descarregamento nos pilares das pontas, movimento exatamente
oposto aquele relatado para a consideracao da ISE. Além disso, o impacto no
carregamento da fundacao gerado pela flexibilizacdo nos nés pilar-viga é bem
superior que daquele decorrente da ISE, como pode ser visto na Figura 46 nos
modelos onde ambas as situagbes foram utilizadas (Tabela 32 — Apéndice J).

Em relagdo aos esforgos de momento fletor na fundacgao, pode-se verificar
gue existe uma tendéncia de aumento no seu valor em médulo quando aplicada
a flexibilizacdo nos nés pilar-viga (Figura 47 e Tabela 33 — Apéndice K). Do
mesmo modo, essa é uma tendéncia inversa daquela encontrada para a
consideracdo da ISE isoladamente, e também com impacto mais acentuado. J&
em relacdo aos esforcos de momento fletor verificados ao longo de toda a
prumada dos pilares, a flexibilizacdo da ligacdo viga-pilar resultou em algumas
alteracdes importantes (ver Figura 48 e Tabela 27 e 28 — Apéndice F). Cabe
destacar que, na condicdo de nds semirrigidos, os modelos com vinculo
engastado, rotulado e elastico (ambos os solos) apresentaram variacdes
importante (entre si) no momento fletor apenas na base da estrutura (primeiro
tramo do pilar) sendo que nos tramos superiores as varia¢cdes sdo minimas e
seguem praticamente uma linha Gnica como é possivel verificar na Figura 48.
Como visto anteriormente, esse comportamento também se aplica ao pértico
plano com nés rigidos. No entanto, ao comparar os modelos com nds
semirrigidos com o modelo engastado e ndés rigidos (referéncia), houveram
variacdes relevantes nos momentos fletores ao longo de toda estrutura. Os
pilares de extremidade (P1 e P5) foram os que apresentaram maiores variagoes,

enquanto que o pilar central (P3) apresentou variagbes minimas. Além disso,
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houve uma tendéncia dos momentos fletores serem maiores na parte baixa da
estrutura na condicdo de ndés semirrigidos enquanto que na parte alta da
estrutura os momentos fletores foram maiores na condi¢do de nds rigidos. Isto

fica bem evidente no P1, menos evidente no P2, P4 e P5.
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Figura 45: Coeficiente de Estabilidade Global (yz) para os pérticos planos de 4, 6 e 12
pavimentos.
Fonte: Autor
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Figura 46: Esforgcos Axiais (kN) nas sapatas nas estruturas porticada de 12 pavimentos com nos rigidos e semirrigidos.

Fonte: Autor

Legenda: azul (engastado), verde (rotulado); amarelo (elastico 1 - solo com gadm de 160 kN/m?); vermelho (elastico 2 — solo com Gadm de 400 kN/m?).
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Figura 47: Esforgcos Momento Fletor (kN.m) nas sapatas nas estruturas porticada de 12 pavimentos com nos rigidos e semirrigidos.
Legenda: azul (engastado), verde (rotulado); amarelo (elastico 1 - solo com 0adm de 160 kN/m?); vermelho (elastico 2 — solo com Gadm de 400 kN/m?).
Fonte: Auto
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Figura 48: Momento fletor (base e topo) em cada tramo (lance) dos pilares 1, 2, 3, 4 e 5 no pdrtico plano de 12 pavimentos com ndés (viga-pilar) rigidos ou

semirrigidos.

Observacéo: O primeiro lance (0 a 1) refere-se ao pilarete de ligacéo da sapata com a superestrutura. Legenda (vinculo da fundacao): Linha Azul — Engastado
com nés rigidos; Linha Verde — Engastado com nés semirrigidos; Linha Amarela — Elastico 1 em solo de 160 kN/m? e nés semirrigidos; Linha Vermelha — Elastico 2
em solo de 400 kN/mZ2 e nés semirrigidos.

Fonte: Autor
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Sobre os deslocamentos horizontais, a aplicacdo da flexibilizacdo da
rigidez na ligacao viga-pilar refletiu em um aumento consideravel, com maior
impacto inclusive quando comparado ao emprego da ISE (Figura 49). Por
exemplo, tendo como referéncia o modelo de 12 pavimentos com vinculo na
fundacdo engastado e ndés rigidos, obteve-se as seguintes variacdes nos
deslocamentos horizontais: (i) 41% superior no modelo engastado com ndés
semirrigidos; (ii) 50% superior no modelo rotulado com nés semirrigidos; (iii) 52%
superior no modelo elastico em solo com tenséo admissivel de 160 kN/m? e com
nos semirrigidos; (iv) 53% superior no modelo elastico em solo com tensdo
admissivel de 160 kN/m? e com nés semirrigidos. Dessa forma, é possivel
verificar que a consideracao conjunta da ISE e da flexibilizacdo da ligacao viga-
pilar tendem a gerar maiores deslocamentos horizontais na estrutura, o que ira
gerar reflexos importantes, por exemplo, na reducéo da estabilidade global, que

pode ser interpretada através do aumento do yz calculado (Figura 50).

12 pavimentos

e e = =
oORr N W

o
5 9
e 3
o)
L 7
£
O 6
o
o 5
C
Ne) 4
< 3

2

1 ¢

0

0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00

Deslocamento horizontal (cm)
==@==Fngastado (nos rigidos) Engastado (nds semirrigidos)

Rotulado (nds semirrigidos) Elastico 1 (nds semirrigidos)

Elastico 2 (nds semirrigidos)

Figura 49: Deslocamento horizontal (cm) nos pérticos planos com 12 pavimentos com

nos rigidos ou semirrigidos.

Legenda (vinculo da fundacéo): Linha Azul Escuro — Engastado com nos rigidos; Linha Azul
Claro — Engastado com nés semirrigidos; Linha Verde — Rotulado com nés semirrigidos; Linha
Amarela — Elastico 1 (em solo de 160 kN/m?) com nds semirrigidos; Linha Vermelha — Elastico

2 (em solo de 400 kN/m?) com nds semirrigidos.
Fonte: Autor
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12 Pavimentos

1,080

1,070 L o66 1,068 1,068
1,059
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1,049 1,049 Ac Rioi
’;_ 1,050 M Nos RIgIdOS
1,045

1,041 Nds Semirrigidos
1,040
1,030
1,020

Engastado Rotulado Elastico 1 Elastico 2

Figura 50: Coeficiente de Estabilidade Global (yz) para os pérticos planos 12 pavimentos
com noés rigidos ou semirrigidos.
Fonte: Autor

Avaliando apenas os modelos com ndés rigidos, o emprego da ISE resulta
em um incremento de 0,8% no valor do yz (ambos os solos) em relagdo ao
modelo engastado. Avaliando os modelos com nos semirrigidos e comparando
com o modelo de referéncia (engastado com nés rigidos), a flexibilizacdo da
ligagéo viga-pilar resultou num incremento de 1,7% no valor do yz enquanto que
a flexibilizag&o da ligag&o viga-pilar em conjunto com o emprego da ISE resultou
num aumento de 2,6% no valor do yz (ambos o0s solos). A partir dessas
informacdes, pode-se inferir que, no presente caso, a flexibilizacdo da ligacdo
viga-pilar apresentou maior influéncia na estabilidade global do pértico em
relacdo ao emprego da ISE e que, ambas as condi¢des aplicadas conjuntamente
podem trazer consequéncias importantes para a analise estrutural, inclusive com
a alteragdo da classificacao da estrutura de nés fixos (yz < 1,10) para n0s moveis
(yz > 1,10), exigindo assim a necessidade de uma analise estrutural de segunda

ordem.
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CAPITULO 8 - CONSIDERACOES FINAIS

8.1 CONCLUSOES

E possivel concluir ao final deste trabalho que o emprego da ISE na
analise estrutural dos porticos em questdo resultou em uma alteragcdo na
configuracéo dos esforgos internos e a consequente redistribuicdo dos esforcos.

Pode-se observar que, em relacdo aos esforcos normais aplicados na
fundacédo (reacdes de apoio), as variacbes foram pouco representativas, nao
possuindo grande relevancia frente a abordagem pelo nimero de pavimentos ou
definicéo do tipo de solo.

Em relacdo aos esforcos de momento fletor aplicados na fundagéo, as
variacfes decorrentes da aplicacao da ISE foram mais representativas.

No que concerne aos momentos fletores resultantes ao longo de toda
extensdo dos pilares, pode-se observar que o emprego da ISE alterou
significativamente tais esforcos no seu primeiro tramo, ou seja, ha porcao do pilar
que faz a ligacdo da sapata com a superestrutura. Nas demais partes dos pilares
houve pequena variacdo nos momentos fletores.

No quesito deslocamentos horizontais, pode-se perceber que o emprego
da ISE resultou em um aumento modesto que, em ultima analise, representou
em uma pequena perda de estabilidade global da estrutura, reflexo do aumento
do valor do coeficiente yz.

De modo geral, pode-se concluir que a adocdo apoios com vinculos
elasticos no emprego da ISE conduziu a prevaléncia de uma reorganizagcédo dos
esforcos internos nos pérticos em analise, contudo sem que houvesse diferencas
marcantes quando comparados ambos os tipos de solo.

A realizacdo do estudo paramétrico paralelo com a aplicacdo de uma
flexibilizacdo de 30% na rigidez da ligacdo viga-pilar permitiu constatar que esta
estratégia conduziu a uma redistribuicdo de esforcos mais a acentuada que a
adocao simples da ISE, inclusive com maiores impactos no deslocamento

horizontal da estrutura e, consequentemente, na sua estabilidade global.
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8.2 SUGESTOES DE TRABALHOS FUTUROS

Sugere-se para trabalhos futuros fazer o estudo da ISE a partir da
influéncia de solos distintos utilizando-se portico espacial, bem como proceder o
calculo do coeficiente de reacgdo vertical através dos recalques obtidos. Ideal
seria ainda representar os solos através de laudos obtidos em campo, como por
exemplo, o ensaio SPT, bastante difundido no Brasil.

Outro ponto que pode ser explorado ainda seria a modelagem da ISE
através do Modelo Continuo, o qual, embora de abordagem mais complexa,
sabe-se que representa melhor a realidade fisica da estrutura e supera algumas
das limitacGes impostas pelo Modelo de Winkler.

Outra sugestéo seria ampliar o estudo da aplicacdo da flexibilizacdo da
rigidez na ligagao viga pilar (ou qualquer outra que possa ser conveniente),
inclusive com estrutura de portico espacial, ou entdo, fazer uso de coeficientes
de redistribuicdo de esfor¢cos normatizados pela ABNT NBR 6118 (2014).

Por fim, sugere-se ainda, investigar os resultados da consideracao da ISE
em fundacdes profundas, fazendo-se o uso de solos com distintas capacidades

de suporte.
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APENDICE A

Tabela 17: Dimensdes finais das sapatas

Dimensdes Finais das Sapatas

S0lo 1 (Oadm = 160 kN/m?) S0l0 2 (Tadm = 400 kN/m?)
Sapata Engastado | Rotulado | Elastico [Engastado| Rotulado | Elastico
A B A B A B A B A B A B
(m) | (m) [ (m) | (m) [ (m) | (m)](m) | (m)]|m)] (m)](m)]m)
ol S1 [1.25/1.00/1.15/0.90|1.15/0.90]0.90|0.65|0.80]0.55/0.80/0.55
5 S2 1.70/1.45]1.65|1.40|1.65|1.40|1.15|0.90(1.10]0.85[1.10|0.85
g S3 165/1.40(1.60|1.35|1.65|1.40|1.10|0.85(1.10]0.85[/1.10|0.85
S| s4 165/1.40(1.65|1.40|1.65|1.40|1.10|0.85(1.10|/0.85[/1.10|0.85
| s5 |1.30]1.05[1.15]/0.90[1.15]0.90|0.90|0.65|0.80|0.55|0.80|0.55
9 S1 1.45|1.2011.35/1.10|1.40|1.15(1.00|0.75{0.90|0.65]0.95|0.70
g S2 2.05(/1.80(2.00|1.75|2.00(1.7511.35|1.10|1.30|1.05(1.35|1.10
$§: S3 2.00(1.75(1.95|1.70|2.00(1.7511.30|1.05|1.30|{1.05({1.30|1.05
S| sS4 2.0011.75|2.00/1.75]2.00(1.75[1.35|1.10|1.30|1.05|1.30|1.05
N S5 1.50|1.25]11.40(1.15|1.45|1.20(1.05|0.80{0.95|0.70]0.95|0.70
A S1 1.60|1.35]1.55[1.30|1.60|1.35(1.05({0.80{1.05/0.80]1.05|0.80
% S2 2.30(2.0512.25(2.00[/2.30(2.05[1.50|1.25]1.50|1.25|1.50|1.25
g S3 2.30]2.0512.25(2.00[2.25(2.00(1.50|1.25]1.50|1.25|1.50|1.25
S| sS4 2.30(2.0512.25(2.00[12.30(2.05[1.50|1.25|1.50|1.25|1.50|1.25
™ S5 1.75/1.50(1.65|1.40|1.65|{1.40|1.20|0.95(1.10]0.85(1.10|0.85
9 S1 1.75/150(1.75|1.50|1.75|1.50]1.15|0.90(1.15]0.90(1.15|0.90
g S2 2.55(2.3012.50(2.25]2.55(2.30(1.65|1.40|1.65|1.40|1.65|1.40
g S3 2.55(12.30(2.50|2.25|2.55(2.3011.65|1.40|1.65|1.40(1.65|1.40
S| sS4 2.50(2.25(2.5012.25|2.50(2.2511.65]|1.40|1.65|1.40(1.65|1.40
< S5 195(/1.701.85|1.60|1.90|1.65|1.30|1.05(1.25|1.00|1.25|1.00
9 S1 2.05/1.80(2.05|1.80|2.10({1.8511.40|1.15|1.35|1.10({1.40|1.15
g S2 2.90|2.65(2.90|2.65|2.90(2.6511.90|1.65|1.90|1.65[1.90|1.65
g S3 2.95(12.70(2.95|2.7012.95(2.7011.95|1.7011.90|1.65(1.95|1.70
S| sS4 2.90(2.65|2.85(/2.60[2.90(2.65[1.90|1.65]|1.85|1.60[1.90|1.65
© S5 2.35(2.10(2.25|2.00{2.30(2.05]1.55]|1.30|1.50|1.25(1.55|1.30
. S1 2.85(12.60(2.75|12.50|2.85(2.6011.85|1.60(1.80|1.55(1.85|1.60
9 S2 3.80|3.55[|3.75|3.50[3.80(3.55[2.45|2.20|2.40|2.15|2.45|2.20
:_SJ_ S3 [3.90[3.65|3.85(3.60(3.90|3.65[2.55|2.30[2.50|2.25[2.55|2.30
N S4 3.80|3.55[|3.75|3.50|3.80(3.55(2.50|2.25|2.45|2.202.50 | 2.25
S5 3.45|3.2013.40|3.15|3.45|3.20(2.25|2.00|2.20|1.95]2.25|2.00
. S1 2.80|2.55]2.70|2.45|2.80(2.55[1.85|1.601.75|1.50|1.85|1.60
9 S2 3.80|3.55[|3.75|3.50[3.80(3.55(2.50|2.25|2.45|2.202.50 | 2.25
:_5;_ S3 3.95(3.70(3.85|3.60]3.95(3.7012.55|2.30|2.50|2.25(2.55|2.30
N S4 3.85(3.60(3.75|3.50|3.85(3.6012.50|2.25]2.45|2.20(2.50|2.25
S5 3.40|3.15|3.35(3.10(3.40(3.15(2.25|2.00|2.15|1.90(2.25|2.00
2 Pértico plano com nos rigidos (ligacdo viga-pilar); ® Pértico plano com nos

semirrigidos (ligagdo viga-pilar). Observacdo: Dimensdes finais obtidas apds a
ultima iteracéo quando da aplicacdo da ISE (apoios elasticos). Fonte: Autor
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APENDICE B

Tabela 18: Coeficientes de molas finais

Ne Pvtos Sapata
do P. Solo s1 $2 s3 s4 s5
Plano Oaam (kN/m’) Kz ? Kry Kz® Kry ® Kz ® Kry b Kz ® Kry ® Kz Kry P
160 33948 3741 75768 17190 75768 17190 75768 17190 33948 3741
1 400 35200 1877 74800 7542 74800 7542 74800 7542 35200 1877
R 160 52808 8625 114800 38267 114800 38267 114800 38267 57072 9999
400 53200 4001 118800 18043 109200 15379 109200 15379 53200 4001
160 70848 15114 154652 68176 147600 62269 154652 68176 75768 17190
3 400 67200 6174 150000 28125 150000 28125 150000 28125 74800 7542
160 86100 21973 192372 | 104242 | 192372 | 104242 | 184500 96094 102828 30934
4 400 82800 9125 184800 41927 184800 41927 184800 41927 100000 13021
160 127428 46830 252068 | 176658 | 261252 | 189462 | 252068 | 176658 | 154652 68176
6 400 128800 21037 250800 75449 265200 84035 250800 75449 161200 32274
¢ 160 243048 | 164513 | 442472 | 532441 | 466908 | 591806 | 442472 | 532441 | 362112 | 359170
400 236800 67537 431200 | 215690 | 469200 | 254248 | 450000 | 234375 | 360000 | 151875
1 160 234192 | 153005 | 442472 | 532441 | 479372 | 623283 | 454608 | 561536 | 351288 | 338407
400 236800 67537 450000 | 234375 | 469200 | 254248 | 450000 | 234375 | 360000 | 151875

2 Coeficiente de mola (translagdo no eixo “z” e no eixo “x” — Kz = Kx) com valores em kN/m; ° coeficiente de mola (rotagdo em torno do eixo “y”)
com valores em kN.m/rad; ¢ Pértico plano com noés rigidos (ligacdo viga-pilar); ¢ Pértico plano com noés semirrigidos (ligacdo viga-pilar).
Observacao: Coeficientes de mola (translacdo e rotacao) finais, ou seja obtidos apés a ultima iteracdo quando da aplicacdo da ISE (apoios
elasticos), resultado da convergéncia das dimensdes finais da sapatas.

Fonte: Autor
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Tabela 19: Cargas axiais aplicadas na fundacéo

APENDICE C

N° | Vinculo nos | Solo . Sapa’Fa 1 . Sa a’FaZ . SapaFa?, _Sapat§14 - SapaFaS
Pvto apoios (kN/m2) Axial | Diferenca?® | Axial |Diferenca?| Axial | Diferenca? | Axial |Diferenca| Axial | Diferenca?
(kN) (%) (kN) (%) (kN) (%) (kN) ? (%) (kN) (%)
Engastado - 1001.44 0.0% 1857.95 0.0% 1986.88 0.0% 1885.45| 0.0% |1505.08 0.0%
12 Rotulado - 987.08 -1.4% 1862.16 0.2% 1986.66 0.0% 1882.86| -0.1% |1518.05 0.9%
Elastico 1 160 1004.08 0.3% 1857.47 0.0% 1983.48 -0.2% 1880.87 | -0.2% |1510.90 0.4%
Elastico 2 400 1004.05 0.3% 1851.51 -0.3% 1987.66 0.0% 1887.70| 0.1% |1505.89 0.1%
Engastado - 522.24 0.0% 1079.47 0.0% 1120.36 0.0% 1067.94| 0.0% 645.19 0.0%
5 Rotulado - 515.71 -1.3% 1081.75 0.2% 1120.10 0.0% 1067.23 | -0.1% 650.41 0.8%
Elastico 1 160 526.35 0.8% 1074.47 -0.5% 1117.77 -0.2% 1068.72 0.1% 647.88 0.4%
Elastico 2 400 528.55 1.2% 1070.01 -0.9% 1123.12 0.2% 1059.94| -0.7% 653.58 1.3%
Engastado - 364.79 0.0% 795.60 0.0% 801.85 0.0% 787.14 0.0% 418.62 0.0%
4 Rotulado - 360.61 -1.1% 797.30 0.2% 801.55 0.0% 786.99 0.0% 421.54 0.7%
Elastico 1 160 361.71 -0.8% 799.72 0.5% 803.65 0.2% 780.35 -0.9% | 422.57 0.9%
Elastico 2 400 361.82 -0.8% 799.47 0.5% 798.77 -0.4% 788.25 0.1% 419.69 0.3%
Engastado - 288.50 0.0% 647.27 0.0% 638.57 0.0% 641.63 0.0% 318.43 0.0%
3 Rotulado - 285.44 -1.1% 648.69 0.2% 638.25 -0.1% 641.75 0.0% 320.27 0.6%
Elastico 1 160 288.86 0.1% 648.74 0.2% 631.18 -1.2% 647.93 1.0% 317.68 -0.2%
Elastico 2 400 287.35 -0.4% 646.03 -0.2% 640.49 0.3% 641.72 0.0% 318.81 0.1%
Engastado - 214.01 0.0% 493.82 0.0% 474.91 0.0% 490.95 0.0% 227.11 0.0%
5 Rotulado - 211.99 -0.9% 494.98 0.2% 474.55 -0.1% 491.33 0.1% 227.95 0.4%
Elastico 1 160 216.52 1.2% 487.88 -1.2% 480.77 1.2% 484.78 -1.3% 230.86 1.7%
Elastico 2 400 213.22 -0.4% 495.91 0.4% 474.26 -0.1% 486.15 -1.0% 231.26 1.8%
Engastado - 141.06 0.0% 334.87 0.0% 312.92 0.0% 334.02 0.0% 144.33 0.0%
1 Rotulado - 139.98 -0.8% 335.75 0.3% 312.60 -0.1% 334.62 0.2% 144.25 -0.1%
Elastico 1 160 142.21 0.8% 329.32 -1.7% 320.47 2.4% 329.92 -1.2% 145.27 0.7%
Elastico 2 400 144.04 2.1% 327.30 -2.3% 320.72 2.5% 327.88 -1.8% 147.26 2.0%

@  Diferenga percentual comparada sempre em relacéo a situacdo de referéncia (vinculo engastado), sendo que os valores positivos representam
acréscimo de carga axial enquanto que valores negativos representam decréscimo de carga. Fonte: Autor
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APENDICE D

Tabela 20: Valores dos momentos fletores aplicados na fundacao

) Solo Sapata 1 Sapata 2 Sapata 3 Sapata 4 Sapata 5
Pvto | Vinculo (kN/m?) Momento | Diferenga | Momento | Diferenga | Momento | Diferenca | Momento | Diferenca | Momento | Diferencga
(KN.m) 2 (%) ° (kN.m) ?) (%) ° (kKN.m) 2 (%) ° (KN.m) 2 (%) ° (KN.m) 2 (%) °
engastado - -23.12 0% -42.11 0% -41.14 0% -41.99 0% -43.13 0%
12 rotulado - 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100%
elastico 160 -21.56 -7% -40.55 -4% -40.82 -1% -41.02 -2% -38.50 -11%
eléstico 400 -17.68 -24% -38.69 -8% -40.21 -2% -39.74 -5% -34.80 -19%
engastado - -4.60 0% -18.56 0% -17.55 0% -17.46 0% -23.83 0%
6 rotulado - 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100%
elastico 160 -6.29 37% -16.92 -9% -17.35 -1% -17.19 -2% -12.59 -47%
eléstico 400 -4.63 1% -14.69 -21% -15.53 -12% -14.97 -14% -9.74 -59%
engastado - 0.77 0% -11.70 0% -10.53 0% -9.97 0% -17.90 0%
4 rotulado - 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100%
elastico 160 -2.76 258% -9.82 -16% -9.47 -10% -9.31 -7% -5.43 -70%
elastico 400 -1.78 131% -7.68 -34% -7.56 -28% -7.65 -23% -3.39 -81%
engastado - 3.23 0% -8.52 0% -7.25 0% -6.43 0% -15.07 0%
3 rotulado - 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100%
elastico 160 -1.78 -45% -6.42 -25% -6.13 -15% -6.52 1% -2.68 -82%
elastico 400 -1.04 -68% -4.67 -45% -4.59 -37% -4.58 -29% -1.58 -90%
engastado - 5.51 0% -5.61 0% -4.19 0% -3.05 0% -12.38 0%
5 rotulado - 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100%
elastico 160 -0.85 -85% -2.99 -47% -2.96 -29% -2.98 -2% -0.97 -92%
elastico 400 -0.58 -89% -2.41 -57% -2.07 -51% -2.13 -30% -0.56 -95%
engastado - 7.34 0% -2.64 0% -1.45 0% -0.41 0% -9.76 0%
1 rotulado - 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100% 0.00 -100%
elastico 160 -0.35 -95% -0.77 -71% -0.80 -45% -0.82 100% -0.02 -100%
elastico 400 -0.19 -97% -0.43 -84% -0.46 -68% -0.48 17% -0.02 -100%

3 Momento fletor (kN.m) aplicado na base do elemento de fundacéo e obtido respeitando o sinal fornecido no relatério do software Eberick. ® Diferenca
em porcentagem utilizando os valores em médulo do momento fletor, onde o valor negativo representa a diminuicdo do momento fletor enquanto que
valor positivo representa o aumento do momento fletor. O uso do valor em mddulo é permitido em virtude da simetria imposta na armadura a qual
elimina a necessidade da consideracéo do sinal.
Fonte: Autor
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APENDICE E

Tabela 21: Momentos fletores de topo e base no primeiro tramo do pilar
Pilar Momento | Engaste | Roétula Difer. Elast. 1 Dif. Elast. 2 Dif.
Fletor | (kN.m)? | (kN.m)? | (%)° | (kN.m)?| (%)° | (kN.m)? | (%)°®
p1 Topo -17.34 -13.71 -21% -9.81 -43% -10.46 -40%
Base 7.34 0.00 -100% -0.35 -95% -0.19 97%
P2 Topo 3.05 4.00 31% 3.55 16% 3.02 1%
g Base -2.64 0.00 -100% -0.77 -71% -0.43 -84%
_GE_J P3 Topo 1.05 2.46 134% 2.24 113% 2.49 137%
g Base -1.45 0.00 -100% -0.80 -45% -0.46 -68%
— P4 Topo -0.76 1.19 57% 0.63 -17% 1.65 117%
Base -0.35 0.00 -100% -0.82 134% -0.48 37%
p5 Topo 18.46 17.37 -6% 11.95 -35% 13.03 -299%,
Base -9.76 0.00 -100% -0.02 -100% -0.02 -100%
Py Topo -17.66 -11.51 -35% -10.74 -39% -9.45 -46%
Base 5.51 0.00 -100% -0.85 -85% -1.85 -66%
w | P2 Topo 5.30 8.90 68% 6.14 16% 6.54 23%
fe] Base -5.61 0.00 -100% -2.99 -47% -2.41 57%
é P3 Topo 2.96 7.00 136% 4.97 68% 4.88 65%
'c% Base -4.19 0.00 -100% -2.96 -29% -2.07 -51%
(% P4 Topo 1.16 5.88 407% 4.30 271% 5.28 355%
Base -3.05 0.00 -100% -2.98 -2% -2.13 -30%
p5 Topo 20.47 21.68 6% 16.53 -19% 16.95 17%
Base -12.38 0.00 -100% -0.97 -92% -0.56 -959%,
P1 Topo -17.07 -8.19 -52% -10.18 -40% -8.47 -50%
Base 3.23 0.00 -100% -1.78 -45% -1.04 -68%
o | P2 Topo 7.13 13.84 94% 8.30 16% 10.62 49%
g Base -8.52 0.00 -100% -6.42 -25% -4.67 -45%
g p3 Topo 5.08 12.04 137% 7.95 56% 9.17 81%
'c% Base -7.25 0.00 -100% -6.13 -15% -4.59 -37%
(.% P4 Topo 3.89 11.55 197% 7.74 99% 8.25 112%
Base -6.43 0.00 -100% -6.52 1% -4.58 -299%,
P5 Topo 21.75 25.58 18% 17.47 -20% 18.79 -14%
Base -15.07 0.00 -100% -2.68 -82% -1.58 -90%
Py Topo -16.44 -4.66 -72% -9.22 -44% -7.60 -54%
Base -0.77 0.00 -100% -2.76 258% -1.78 131%
Topo 9.21 19.21 109% 11.71 27% 13.36 45%
§ P2 Base -11.70 0.00 -100% -9.82 -16% -7.68 -34%
é o3 |__ToPO 735 | 17.44 | 137% | 951 29% | 11.95 | 63%
'CSB Base -10.53 0.00 -100% -9.47 -10% -7.56 -28%
Sr' 4 Topo 6.67 17.48 162% 9.88 48% 12.03 80%
Base -9.97 0.00 -100% -9.31 -7% -7.65 -23%
b5 Topo 23.09 29.73 29% 20.53 -11% 21.42 -7%
Base -17.90 0.00 -100% -5.43 -70% -3.39 -81%

Fonte: Autor
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Tabela 21: (continuacéao)

APENDICE E

Pilar Momento | Engaste Rétula Difer. Elast. 1 Dif. Elast. 2 Dif.
Fletor (kN.m)? | (kN.m)2 | (%)° | (kN.m)2 | (%)° |(kN.m)?| (%)"

” Topo -14.91 3.06 -79% -10.09 -32% -8.66 -42%
Base -4.60 0.00 -100% -6.29 37% -4.63 1%

ol P2 Topo 13.77 30.77 123% 15.60 13% 17.66 28%
S Base -18.56 0.00 -100% | -16.92 -9% -14.69 -21%
é p3 Topo 12.21 28.96 137% 15.68 28% 17.72 45%
> Base -17.55 0.00 -100% | -17.35 -1% -15.53 -12%
S‘ P4 Topo 12.43 30.04 142% 16.12 30% 18.51 49%
Base -17.46 0.00 -100% | -17.19 -2% -14.97 -14%

b5 Topo 25.67 38.35 49% 23.59 -8% 26.39 3%
Base -23.83 0.00 -100% | -12.53 -47% -9.74 -59%

p1 Topo -11.01 29.57 169% -8.44 -23% -6.60 -40%
Base -23.12 0.00 -100% | -21.56 -7% -17.68 -24%

o | po Topo 29.88 70.16 135% 31.08 4% 34.01 14%
g Base -42.11 0.00 -100% | -40.55 -4% -38.69 -8%
E P3 Topo 28.42 67.47 137% 30.49 7% 34.15 20%
- Base -41.14 0.00 -100% | -40.82 -1% -40.21 -2%
§ P4 Topo 30.46 71.00 133% 32.88 8% 35.23 16%
Base -41.99 0.00 -100% | -41.02 -2% -39.74 -5%

b5 Topo 33.06 66.12 100% 33.67 2% 34.54 1%
Base -43.13 0.00 -100% | -38.50 -11% | -34.80 -19%

2@ Momento fletor (kN.m) aplicado na base do elemento de fundagéo e obtido respeitando
o sinal fornecido no relatério do software Eberick. ? Diferenga em porcentagem utilizando
os valores em modulo do momento fletor, onde o valor negativo representa a diminuigéo
do momento fletor enquanto que valor positivo representa o aumento do momento fletor.
O uso do valor em médulo é permitido em virtude da simetria imposta na armadura a qual
elimina a necessidade da consideragéo do sinal.
Fonte: Autor
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APENDICE F

Tabela 22: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no portico

lano de 1 pavimento
1 Pavimento
Engastado Rotulado Elastico1 2 Elastico 2 °
Pilar | Momento Lance Lance Lance Lance
1 2 1 2 1 2 1 2
p1 Topo |[-17.34| -20.13 |-13.71|-20.19| -9.81 |-22.49|-10.46 | -23.89
Base 7.34 | 16.15 | 0.00 | 16.82 | -0.35 | 19.90 | -0.19 | 21.23
P2 Topo 3.05 4.81 400 | 5.11 | 355 | 564 | 3.02 | 457
Base -264 | -403 | 0.00 | 442 | -0.77 | -5.17 | -0.43 | -4.13
P3 Topo 1.05 1.99 246 | 2.08 | 224 | 240 | 249 | 2.42
Base -1.45 | -1.93 | 0.00 | -1.92 | -0.80 | -2.26 | -0.46 | -2.27
P4 Topo -0.76 | -0.66 1.19 | -0.78 | 0.63 | -1.33 | 1.65 | -0.23
Base -0.35 | 0.02 0.00 | 0.35 | -0.82 | 1.10 | -0.48 | 0.06
P5 Topo 18.46 | 23.31 | 17.37 | 23.38 | 11.95 | 25.26 | 13.03 | 26.66
Base -9.76 | -19.22 | 0.00 |-19.56| -0.02 |-22.43| -0.02 |-23.69

2 Solo com tensdo admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tensdo admissivel
igual a 400 kN/m?. Observacées: Valores em kN.m. O lance 1 refere-se ao
pilar de ligagcdo fundacao-estrutura.

Fonte:

Autor
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APENDICE F

Tabela 23: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no pértico plano de 2 pavimentos

2 Pavimento
Engastado Rotulado Elastico 1° Eldstico 2 °
Pilar Momento Lance Lance Lance Lance
1 2 3 1 2 3 1 2 3 1 2 3
p1 Topo -17.66 -12.56 -23.17 -11.51 -12.61 -23.17 -10.74 -14.56 -24.96 -9.45 -13.73 -23.99
Base 5.51 11.54 19.98 0.00 12.57 19.95 -0.85 15.07 21.45 -1.85 14.22 20.61
P2 Topo 5.30 6.73 4.07 8.90 7.23 4.05 6.14 6.57 3.34 6.54 6.14 2.81
Base -5.61 -7.12 -3.24 0.00 -7.59 -3.17 -2.99 -7.21 -2.45 -2.41 -6.70 -1.97
p3 Topo 2.96 6.42 2.72 7.00 6.66 2.74 4.97 6.52 2.72 4.88 5.67 1.76
Base -4.19 -6.38 -2.31 0.00 -6.35 -2.32 -2.96 -6.34 -2.31 -2.07 -5.43 -1.41
P4 Topo 1.16 6.53 1.46 5.88 6.57 1.48 4.30 6.91 2.19 5.28 7.28 2.57
Base -3.05 -6.04 -1.64 0.00 -5.75 -1.66 -2.98 -5.98 -2.41 -2.13 -6.33 -2.75
pS Topo 20.47 22.72 26.88 21.68 22.82 26.89 16.53 24.76 28.68 16.95 24.93 28.86
Base -12.38 -21.75 -22.34 0.00 -21.80 -22.33 -0.97 -24.92 -23.83 -0.56 -25.05 -23.99

2 Solo com tensdo admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tensdo admissivel igual a 400 kN/m?2. Observacdes: Valores em kN.m. O lance 1
refere-se ao pilar de ligacdo fundacao-estrutura.
Fonte: Autor
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APENDICE F

Tabela 24: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no pértico plano de 3 pavimentos

3 Pavimento
Engastado Rotulado Elastico 0.16 MPa Elastico 0.4 MPa
Pilar | Momento Lance Lance Lance Lance
1 2 3 4 1 2 3 4 1 2 3 4 1 2 3 4
p1 Topo -17.07 | -10.52 | -15.35 | -26.98 | -8.19 | -10.55 | -15.33 | -27.01 | -10.18 | -11.59 | -16.03 | -27.84 | -8.47 | -11.19 | -15.60 | -27.35
Base 3.23 8.40 16.06 | 23.39 0.00 9.78 16.02 | 23.41 -1.78 10.75 16.68 | 24.16 -1.04 10.56 | 16.26 | 23.72
P2 Topo 7.13 11.40 6.13 1.96 13.84 | 12.11 6.10 1.96 8.30 10.95 5.20 1.01 10.62 12.02 6.09 1.99
Base -8.52 | -12.01 | -6.31 -1.10 0.00 -12.54 | -6.22 -1.11 -6.42 | -11.66 | -5.31 -0.21 -4.67 | -12.71 | -6.21 -1.13
p3 Topo 5.08 11.53 7.88 3.19 12.04 | 11.76 7.90 3.21 7.95 11.97 8.33 3.70 9.17 11.72 8.04 3.38
Base -7.25 | -11.49 | -7.31 -2.69 0.00 -11.44 | -7.32 -2.71 -6.13 | -11.98 | -7.77 -3.17 -4.59 | -11.61 | -7.47 -2.87
P4 Topo 3.89 12.08 9.93 4.11 11.55 12.32 9.94 4.12 7.74 12.83 10.91 5.15 8.25 11.92 9.98 4.12
Base -6.43 | -11.67 | -8.90 -4.14 0.00 -11.44 | -8.90 -4.14 -6.52 | -12.03 | -9.94 -5.10 -4.58 | -11.02 | -8.98 -4.14
pS Topo 21.75 | 27.75 | 26.75 | 30.81 | 25.58 | 27.86 | 26.76 | 30.80 17.47 | 28.34 | 26.94 | 31.05 18.79 | 28.32 | 26.85 | 30.95
Base -15.07 | -26.52 | -25.49 | -25.73 0.00 -26.21 | -25.49 | -25.73 | -2.68 | -27.95 | -25.59 | -25.97 | -1.58 | -27.79 | -25.51 | -25.87

2 Solo com tens&o admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tens&o admissivel igual a 400 kN/m2. Observacdes:

pilar de ligacdo fundagéo-estrutura.
Fonte: Autor

Valores em kN.m. O lance 1 refere-se ao
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APENDICE F

Tabela 25: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no pértico plano de 4 pavimentos

4 Pavimentos

Engastado Rotulado Elastico 1 2 Elastico 2 P
Pilar | Momento Lance Lance Lance Lance
1 2 3 4 5 1 2 3 4 5 1 2 3 4 5 1 2 3 4 5
Topo -16.44 | -7.50 | -13.73 | -18.64 | -31.32 | -4.66 | -7.51 | -13.71 | -18.67 | -31.34 | -9.22 | -7.63 | -13.56 | -18.53 | -31.17 | -7.60 | -7.76 | -13.70 | -18.68 | -31.35
P1 Base -0.77 4.70 13.76 | 19.53 | 27.28 | 0.00 | 6.47 13.71 | 19.56 | 27.30 | -2.76 | 5.97 13.52 | 19.41 | 27.15 | -1.78 | 6.36 13.66 | 19.57 | 27.31
Topo 9.21 16.07 | 10.80 3.87 -0.81 |19.21| 17.00 | 10.78 3.88 -0.81 |11.71| 16.34 | 10.58 3.69 -1.02 |13.36| 16.38 | 10.51 3.63 -0.89
P2 Base -11.70 | -17.10 | -11.05 | -3.92 1.56 0.00 | -17.70 | -10.94 | -3.93 1.56 |-9.82|-17.45|-10.78 | -3.74 1.76 |-7.68|-17.40 | -10.68 | -3.68 1.81
Topo 7.35 16.63 | 13.43 8.77 3.72 |17.44 | 17.22 | 13.47 8.79 3.74 9.51 | 15.85 | 12.63 8.03 2.89 |11.95| 16.67 | 13.27 8.61 3.55
P3 Base -10.53 | -16.96 | -12.86 | -8.12 -3.16 | 0.00 | -16.89 | -12.88 | -8.14 -3.18 | -9.47 | -15.95 | -12.04 | -7.36 -2.38 | -7.56 | -16.69 | -12.69 | -7.96 -3.00
Topo 6.67 18.26 | 16.59 | 13.39 7.30 |17.48| 18.71 | 16.61 | 13.40 7.30 9.88 | 18.14 | 16.71 | 13.48 7.38 |12.03| 18.44 | 16.87 | 13.62 7.54
P4 Base -997 | -17.79 | -1555 | -12.28 | -7.16 | 0.00 | -17.63 | -15.53 | -12.28 | -7.16 | -9.31 | -17.27 | -15.71 | -12.36 | -7.24 |-7.65 |-17.48 | -15.86 | -12.50 | -7.39
Topo 23.09 | 32.25 | 3255 | 30.62 | 34.97 |29.73| 32.38 | 32.56 | 30.61 | 34.96 [20.53| 33.47 | 33.29 | 31.32 | 35.80 |21.42| 32.83 | 32.73 | 30.82 | 35.20
P> Base -17.90 | -31.24 | -30.68 | -29.32 | -29.38 | 0.00 | -30.56 | -30.69 | -29.31 | -29.37 | -5.43 | -33.24 | -31.39 | -30.06 | -30.12 | -3.39 | -32.33 | -30.80 | -29.53 | -29.59

2 Solo com tens&o admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tens&o admissivel igual a 400 kN/m?. ObservacGes: Valores em kN.m. O lance 1 refere-se ao
pilar de ligagédo fundacao-estrutura.

Fonte: Autor
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APENDICE F

Tabela 26: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no pértico plano de 6 pavimentos

6 Pavimento
Engastado Rotulado
. Momento
Pilar Lance Lance
(kN.m)
1 2 3 4 5 6 7 1 2 3 4 5 6 7
b1 Topo -1491 | -0.94 -8.08 | -14.80 | -21.10 | -26.02 | -40.53 3.06 -0.73 -8.05 | -14.83 | -21.12 | -26.04 | -40.56
Base -4.60 -3.47 7.67 14.82 21.47 27.25 35.53 0.00 -0.89 7.61 14.86 21.50 27.28 35.55
P2 Topo 13.77 26.41 20.52 12.89 5.52 -2.04 -7.65 30.77 27.80 20.49 12.90 5.52 -2.04 -7.65
Base -18.56 | -28.23 | -21.26 | -12.18 | -5.53 2.08 8.10 0.00 -28.97 | -21.11 | -13.20 | -5.52 2.08 8.10
P3 Topo 12.21 27.95 25.39 20.93 15.89 10.46 5.01 28.96 28.93 25.45 20.96 15.92 10.49 5.04
Base -17.55 | -28.71 | -24.85 | -20.28 | -15.20 | -9.75 -4.33 0.00 -28.59 | -24.88 | -20.31 | -15.23 | -9.77 -4.36
Pa Topo 12.43 31.04 | 30.96 28.54 25.04 21.04 14.84 30.04 31.94 30.98 28.55 25.05 21.05 14.84
Base -17.46 | -30.61 | -29.67 | -27.26 | -23.91 | -19.88 | -14.30 0.00 -30.59 | -29.61 | -27.27 | -23.91 | -19.88 | -14.30
ps Topo 25.67 | 41.38 | 42.57 | 42.30 | 41.04 38.14 | 43.29 38.35 41.55 42.60 | 42.28 | 41.03 38.13 43.28
Base -23.83 | -41.02 | -40.51 | -40.32 | -39.13 | -36.86 | -36.74 0.00 -39.53 | -40.54 | -40.29 | -39.11 | -36.85 | -36.73
Eldstico 1 Elastico 2
. Momento
Pilar Lance Lance
(kN.m)
1 2 3 4 5 6 7 1 2 3 4 5 6 7
b1 Topo -10.09 | -1.95 -894 | -15.62 | -21.86 | -26.75 | -41.39 | -8.66 -2.46 -9.38 | -16.01 | -22.21 | -27.06 | -41.76
Base -6.29 -1.27 8.52 15.67 22.26 27.99 36.29 -4.63 -0.44 8.98 16.08 22.62 28.32 36.62
P2 Topo 15.60 26.08 19.82 12.24 4.89 -2.67 -8.31 17.66 26.03 19.58 12.00 4.64 -2.92 -8.57
Base -16.92 | -27.92 | -20.50 | -12.53 | -4.88 2.71 8.73 -14.69 | -27.78 | -20.26 | -12.29 | -4.64 2.96 8.98
P3 Topo 15.68 28.44 25.73 21.22 16.16 10.70 5.28 17.72 28.29 25.51 21.02 15.98 10.54 5.10
Base -17.35 | -29.02 | -25.19 | -20.58 | -15.47 | -9.99 -459 | -15.53 | -28.70 | -24.96 | -20.38 | -15.29 | -9.83 -4.42
Pa Topo 16.12 31.68 31.72 29.24 25.71 21.69 15.54 18.51 31.99 31.92 29.45 25.94 21.93 15.78
Base -17.19 | -30.92 | -30.46 | -27.95 | -24.58 | -20.54 | -14.96 | -14.97 | -31.12 | -30.64 | -28.16 | -24.80 | -20.77 | -15.19
pc Topo 23.59 | 42.24 | 43.07 | 42.79 | 41.51 38.59 43.82 26.39 | 43.07 43,78 | 43.40 | 42.06 39.09 | 44.41
Base -12.53 | -42.45 | -40.96 | -40.82 | -39.60 | -37.32 | -37.21 | -9.74 | -43.08 | -41.71 | -41.46 | -40.17 | -37.84 | -37.74

2 Solo com tensdo admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tensdo admissivel igual a 400 kN/m?2. Observacdes: Valores em kN.m. O lance 1
refere-se ao pilar de ligacdo fundacao-estrutura. Fonte: Autor
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Tabela 27: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no portico plano de 12 pavimentos com

nos rigidos na ligacéo viga-pilar

APENDICE F

12 Pavimentos

Pilar | Momento Lance
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
p1 Topo -11.01 | 23.73 | 14.43 5.83 -2.27 | -9.78 | -16.79 |-23.37|-29.61| -35.54 |-41.33|-45.85|-64.75
Base -23.12 | -32.25 |-16.05| -6.94 | 1.68 | 9.60 | 16.96 | 23.85|30.33 | 36.47 |42.36 | 47.73 | 57.18
P2 Topo 29.88 62.87 |56.92 | 47.63 | 38.49|29.48 | 20.66 | 12.04 | 3.63 -4.58 |-12.51(-20.74|-28.55
S Base -42.11 | -66.92 |-58.89| -48.95 |-39.50(-30.20| -21.12 |-12.26| -3.65 4.74 12.86 | 21.03 | 27.97
2 p3 Topo 28.42 | 65.83 |65.74 | 62.21 |57.82 |52.81 | 47.30 | 41.40|35.19 | 28.76 | 22.16 | 15.42 | 9.55
g” Base -41.14 | -68.18 |-65.45| -61.78 |-57.33|-52.28 | -46.73 |-40.78 |-34.53| -28.05 |-21.41|-14.66| -8.52
= P4 Topo 30.46 7138 |74.64 | 74.03 | 72.48 | 70.11 | 67.01 | 63.25 | 58.90 | 54.01 | 48.54 | 43.01 | 37.38
Base -41.99 | -71.97 |-73.42| -72.60 |-71.07 |-68.72| -65.66 |-61.95|-57.66| -52.82 |-47.46|-41.87|-35.59
pS Topo 33.06 | 69.17 | 71.28 | 72.12 | 72.07 | 71.38 | 70.12 | 68.35 | 66.12 | 63.43 | 60.38 | 55.99 | 63.29
Base -43.13 | -72.03 |-69.45| -70.25 |-70.13|-69.41| -68.14 |-66.37|-64.15| -61.50 |-58.46 |-54.77 |-54.50
b1 Topo 29.57 | 2392 |1450| 5.78 | -2.30 | -9.81 | -16.81 |-23.40|-29.63| -35.56 |-41.34|-45.86|-64.76
Base 0.00 | -26.95 |-16.17| -6.86 | 1.72 | 9.64 | 16.99 | 23.87 | 30.35 | 36.49 | 42.38 | 47.75 | 57.20
P> Topo 70.16 | 65.78 | 56.88 | 47.65 | 38.49 | 29.48 | 20.66 | 12.04 | 3.63 | -4.58 |-12.51|-20.74|-28.55
o Base 0.00 | -68.14 |-58.60| -48.98 |-39.50|-30.20| -21.12 |-12.26| -3.65 | 4.74 | 12.87 | 21.03 | 27.97
Zg P3 Topo 67.47 68.13 | 65.87 | 62.28 | 57.87 | 52.85 | 47.34 |41.43 |35.22 | 28.78 | 22.19 | 15.45 | 9.57
3 Base 0.00 | -67.90 |-65.50| -61.84 |-57.39|-52.33| -46.77 |-40.82|-34.56| -28.07 |-21.43 |-14.68 | -8.54
. P4 Topo 71.00 73.80 |74.64 | 74.05 | 72.49 | 70.11 | 67.01 | 63.26 | 58.91 | 54.01 | 48.54 | 43.02 | 37.38
Base 0.00 | -72.45 |-73.23| -72.62 |-71.08|-68.73 | -65.66 |-61.95|-57.66| -52.83 |-47.46|-41.87 |-35.59
pS Topo 66.12 | 69.47 | 71.34| 72.09 |72.05|71.36 | 70.10 | 68.34 | 66.10 | 63.41 | 60.37 | 55.98 | 63.28
Base 0.00 | -67.82 |-69.54| -70.19 |-70.10|-69.39| -68.12 |-66.36 |-64.14 | -61.49 |-58.45|-54.76 |-54.49

2 Solo com tensdo admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tensdo admissivel igual a 400 kN/m?. Observacdes: Valores
em kN.m. O lance 1 refere-se ao pilar de ligacao fundacéo-estrutura.
Fonte: Autor
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APENDICE F

Tabela 27: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no pértico plano de 12 pavimentos com nos
rigidos na ligacao viga-pilar (Continuacéo...)

12 Pavimentos

Pilar | Momento Lance
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
p1 Topo -8.44 23.16 14.03 5.46 -2.61 -10.09 | -17.07 | -23.64 | -29.86 | -35.78 | -41.56 | -46.07 | -65.01
Base -21.56 | -31.15 | -15.67 -6.56 2.02 9.92 17.26 24.12 30.58 36.71 42.59 47.96 57.42
- Topo 31.08 | 62.49 | 56.37 | 47.14 | 38.03 | 29.06 | 20.27 | 11.68 3.29 -490 | -12.81 | -21.04 | -28.87
- Base -40.55 | -66.53 | -58.30 | -48.45 | -39.04 | -29.77 | -20.73 | -11.90 -3.31 5.06 13.17 21.33 28.27
S Topo 30.49 | 65.67 | 65.54 | 62.05 | 57.69 | 52.69 | 47.20 | 41.31 | 35.12 | 28.69 | 22.11 | 15.37 9.49
;_‘7’; P3 Base -40.82 | -67.85 | -65.25 | -61.61 | -57.20 | -52.16 | -46.63 | -40.70 | -34.46 | -27.99 | -21.36 | -14.61 | -8.47
= b4 Topo 32.88 | 71.98 | 75.16 | 74.50 | 7291 | 70.50 | 67.37 | 63.60 | 59.23 | 54.32 | 48.84 | 43.30 | 37.69
Base -41.02 | -72.46 | -73.97 | -73.08 | -71.52 | -69.13 | -66.04 | -62.30 | -57.99 | -53.14 | -47.76 | -42.16 | -35.88
ps Topo 33.67 | 70.02 | 71.89 | 72.67 | 72.55 | 71.81 | 70.51 | 68.70 | 66.44 | 63.73 | 60.67 | 56.26 | 63.62
Base -38.50 | -73.00 | -70.08 | -70.82 | -70.63 | -69.86 | -68.54 | -66.74 | -64.49 | -61.81 | -58.75 | -55.05 | -54.79
b1 Topo -6.60 | 23.09 | 13.99 5.44 -2.60 | -10.06 | -17.03 | -23.59 | -29.80 | -35.71 | -41.49 | -45.99 | -64.92
Base -17.68 | -30.83 | -15.60 | -6.51 2.03 9.90 17.22 | 24.07 | 30.53 | 36.65 | 42.53 | 47.88 | 57.34
P> Topo 3401 | 63.12 | 56.81 | 47.53 | 38.39 | 29.38 | 20.56 | 11.94 3.54 -4.67 | -12.59 | -20.83 | -28.64
~ Base -38.69 | -67.04 | -58.73 | -48.85 | -39.39 | -30.09 | -21.02 | -12.17 | -3.55 4.83 12.95 | 21.11 | 28.05
_§ p3 Topo 3415 | 66.52 | 66.16 | 62.55 | 58.11 | 53.04 | 47.50 | 41.57 | 35.34 | 28.88 | 22.28 | 15.53 9.67
N Base -40.21 | -68.55 | -65.89 | -62.14 | -57.64 | -52.53 | -46.94 | -40.96 | -34.68 | -28.18 | -21.53 | -14.77 | -8.63
- b4 Topo 3523 | 71.72 | 74.81 | 74.19 | 72.63 | 70.24 | 67.13 | 63.37 | 59.01 | 54.11 | 48.64 | 43.11 | 37.49
Base -39.74 | -72.02 | -73.59 | -72.75 | -71.21 | -68.85 | -65.78 | -62.07 | -57.77 | -52.93 | -47.56 | -41.97 | -35.69
ps Topo 3454 | 69.36 | 71.28 | 72.13 | 72.08 | 71.39 | 70.14 | 68.37 | 66.14 | 63.45 | 60.41 | 56.01 | 63.32
Base -34.80 | -72.69 | -69.42 | -70.25 | -70.14 | -69.42 | -68.15 | -66.39 | -64.17 | -61.52 | -58.48 | -54.79 | -54.52

2 Solo com tensdo admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tensdo admissivel igual a 400 kN/m?2. Observagdes: Valores em kN.m. O

lance 1 refere-se ao pilar de ligacdo fundacao-estrutura.

Fonte: Autor
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Tabela 28: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no pdértico plano de 12 pavimentos com nés
semirrigidos na ligacao viga-pilar

APENDICE F

12 Pavimentos FLEX

Pilar | Momento Lance
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
Topo -17.33 | 24.22 | 19.02 | 12.67 6.15 0.09 -6.08 | -11.81 | -17.32 | -22.59 | -27.96 | -30.83 | -54.22
Pl Base -33.91 | -37.52 | -19.42 | -12.15 | -5.06 1.56 7.87 13.89 | 19.65 | 25.15 | 30.52 | 35.02 | 45.15
P2 Topo 20.19 | 61.71 | 59.76 | 51.80 | 43.56 | 35.28 | 27.05 | 18.92 | 10.89 2.96 -4.75 | -12.54 | -24.34
o Base -50.92 | -69.73 | -60.98 | -51.72 | -43.12 | -34.52 | -26.03 | -17.66 | -9.42 -1.31 6.60 1450 | 22.77
g p3 Topo 20.68 | 65.48 | 67.78 | 63.94 | 59.15 | 53.82 | 48.08 | 42.02 | 35.68 | 29.11 | 22.39 | 15.33 9.53
g}; Base -50.95 | -72.93 | -67.43 | -62.61 | -57.61 | -52.14 | -46.29 | -40.12 | -33.69 | -27.04 | -20.25 | -13.28 | -7.29
"'" P4 Topo 22.11 | 69.63 | 74.62 | 73.10 | 70.52 | 67.21 | 63.31 | 58.86 | 53.92 | 48.52 | 42.61 | 36.33 | 34.18
Base -51.52 | -74.91 | -73.51 | -70.99 | -68.27 | -64.88 | -60.92 | -56.45 | -51.49 | -46.09 | -40.24 | -34.13 | -29.39
P5 Topo 18.82 | 60.02 | 62.80 | 62.98 | 62.19 | 60.90 | 59.17 | 57.02 | 54.50 | 51.59 | 48.54 | 43.09 | 54.27
Base -49.76 | -68.99 | -60.93 | -60.36 | -59.30 | -57.88 | -56.04 | -53.83 | -51.26 | -48.33 | -45.14 | -41.09 | -42.18
p1 Topo 29.84 | 26.27 | 19.39 | 12.65 6.13 -0.12 -6.10 | -11.83 | -17.34 | -22.61 | -27.97 | -30.84 | -54.24
Base 0.00 | -27.78 | -19.32 | -12.02 | -5.04 1.59 7.89 13.91 | 19.66 | 25.17 | 30.54 | 35.03 | 45.17
P2 Topo 71.02 | 67.65 | 60.04 | 51.86 | 43.57 | 35.28 | 27.05 | 18.92 | 10.89 2.96 -4.75 | -12.53 | -24.34
° Base 0.00 | -69.04 | -60.38 | -51.75 | -43.11 | -34.52 | -26.03 | -17.66 | -9.42 -1.31 6.60 14.50 | 22.77
zg p3 Topo 70.76 | 71.08 | 68.19 | 64.03 | 59.20 | 53.86 | 48.12 | 42.05 | 35.71 | 29.14 | 22.42 | 15.36 9.57
3 Base 0.00 | -70.58 | -67.08 | -62.65 | -57.65 | -52.18 | -46.32 | -40.15 | -33.72 | 27.07 | -20.27 | 13.31 | -7.32
= P4 Topo 73.05 | 75.27 | 74.95 | 73.16 | 70.53 | 67.22 | 63.31 | 58.86 | 53.92 | 48.52 | 42.62 | 36.33 | 34.18
Base 0.00 | -73.79 | -73.01 | -71.00 | -68.26 | -64.88 | -60.92 | -56.45 | -51.49 | -46.09 | -40.24 | -34.13 | -29.39
P5 Topo 59.60 | 62.30 | 63.14 | 6296 | 62.17 | 60.88 | 59.15 | 57.01 | 54.49 | 51.58 | 48.53 | 43.08 | 54.25
Base 0.00 | -60.55 | -60.73 | -60.24 | 59.27 | -57.85 | -56.02 | -53.81 | -51.24 | -48.32 | -45.13 | -41.08 | -42.17

2 Solo com tens&o admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tens&o admissivel igual a 400 kN/m?. Observacées: Valores em kN.m. O

lance 1 refere-se ao pilar de ligacdo fundacao-estrutura.

Fonte: Autor
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APENDICE F

Tabela 28: Momentos fletores de topo e base em todos os pilares no pdrtico plano de 12 pavimentos com nos
semirrigidos naligacéo viga-pilar (Continuacéo...)

12 Pavimentos FLEX

Pilar | Momento Lance
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
b1 Topo -15.05 | 23.77 | 18.65 | 12.31 5.83 -0.39 -6.34 | -12.06 | -17.55 | -22.81 | -28.16 | -31.02 | -54.49
Base -29.18 | -36.41 | -19.03 | -11.77 | -4.73 1.86 8.15 14.14 | 19.88 | 25.37 | 30.73 | 35.22 | 45.37
P2 Topo 22,41 | 61.81 | 59.61 | 51.65 | 43.42 | 35.14 | 26.92 | 18.78 | 10.76 2.83 -4.87 | -12.66 | -24.49
o Base -49.93 | -69.54 | -60.79 | -51.57 | -42.97 | -34.38 | -25.89 | -17.52 | -9.28 -1.18 6.73 14.63 | 22.90
S Topo 23.85 | 6591 | 68.03 | 64.14 | 59.32 | 53.98 | 48.22 | 42.14 | 35.79 | 29.22 | 22.49 | 15.43 9.66
g P3 Base -51.35 | -72.12 | -67.65 | -62.81 | -57.79 | -52.30 | -46.43 | -40.25 | -33.81 | -27.15 | -20.35 | -13.38 | -7.40
- b4 Topo 24,70 | 70.02 | 74.82 | 73.27 | 70.69 | 67.37 | 63.46 | 59.01 | 54.06 | 48.66 | 42.75 | 36.46 | 34.35
Base -50.90 | -74.94 | -73.68 | -71.15 | -68.43 | -65.04 | -61.08 | -56.59 | -51.63 | -46.23 | -40.38 | -34.27 | -29.54
pS Topo 19.59 | 60.46 | 62.96 | 63.13 | 62.33 | 61.03 | 59.28 | 57.13 | 54.61 | 51.69 | 48.64 | 43.18 | 54.39
Base -45.06 | -69.32 | -61.03 | -60.51 | -59.43 | -58.00 | -56.16 | -53.94 | -51.36 | -48.43 | -45.24 | -41.18 | -42.28
b1 Topo -12.84 | 23.92 | 18.62 | 12.26 5.76 -0.47 -6.43 | -12.15 | -17.65 | -22.91 | -28.27 | -31.13 | -54.63
Base -24.02 | -36.16 | -18.98 | -11.73 | -4.67 1.94 8.23 1423 | 19.98 | 2548 | 30.84 | 35.33 | 45.49
P2 Topo 24,84 | 61.44 | 59.08 | 51.14 | 4295 | 34.70 | 26.50 | 18.39 | 10.38 2.47 -5.22 | -12.99 | -24.91
~ Base -48.64 | -68.72 | -60.22 | -51.05 | -42.49 | -33.93 | -25.47 | -17.13 | -8.91 -0.82 7.08 1497 | 23.27
_§ b3 Topo 26.17 | 65.70 | 67.62 | 63.76 | 58.99 | 53.68 | 47.96 | 4190 | 35.57 | 29.02 | 22.30 | 15.25 9.42
S Base -49.81 | -71.49 | -67.20 | -62.42 | -57.45 | -51.99 | -46.16 | -40.00 | -33.58 | -26.95 | -20.15 | -13.19 | -7.20
- Pa Topo 28.15 | 70.85 | 73.35 | 73.74 | 71.12 | 67.78 | 63.84 | 59.37 | 5441 | 49.00 | 43.08 | 36.78 | 34.73
Base -49.43 | -75.42 | -74.19 | -71.64 | -68.88 | -65.46 | -61.47 | -56.97 | -51.99 | -46.57 | -40.71 | -34.59 | -29.87
pS Topo 22.19 | 61.13 | 63.46 | 63.58 | 62.75 | 61.42 | 59.66 | 57.49 | 5495 | 52.02 | 48.96 | 43.48 | 54.81
Base -42.02 | -69.48 | -61.52 | -60.98 | -59.87 | -58.41 | -56.54 | -54.30 | -51.71 | -48.76 | -45.56 | -41.49 | -42.62

2 Solo com tenséo admissivel igual a 160 kN/m?; ® Solo com tenséo admissivel igual a 400 kN/m2. Observagdes: Valores em kN.m. O

lance 1 refere-se ao pilar de ligacdo fundacao-estrutura.

Fonte: Autor
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APENDICE G

Tabela 29: Deslocamentos verticais (valores)

Recalque previsto (mm)
Sapata Solo 12 Solo 2P
Engastado | Rotulado | Elastico | Engastado | Rotulado | Elastico

ol S1 -24,4 -23,1 -23,7 -10,7 -10,2 -10,6
5| S2 27,4 -28,3 -28,0 -12,5 -13,2 -12,9
E| s3 -26,8 -27,9 -27,2 -12,6 -12,3 -12,7
:i S4 -28,3 -28,2 -28,0 -13,2 -13,1 -13,0

S5 -24,2 -23,8 -23,9 -11,8 -10,5 -10,8
g | S1 -25,1 -25,9 -25,1 -11,5 -12,3 -11,3
| S2 -28,9 -29,4 -29,5 -13,8 -14,2 -13,5
£| S8 -28,9 -29,5 -29,1 -14,1 -13,6 -13,8
8| sS4 -29,7 -29,2 -29,3 -13,4 -14,1 -14,2
“| s5 -27,3 -26,0 -25,1 -12,5 -11,9 -12,2
g| S1 -26,7 -27,0 -26,3 -13,1 -12,2 -12,5
£| S2 -30,9 -31,2 -30,7 -14,9 -14,2 -14,6
E| S8 -30,4 -30,7 -31,1 -14,6 -14,0 -14,4
S| sS4 -30,4 -30,9 -30,7 -14,6 -14,1 -14,5
“| s5 -27,7 -27,0 -27,5 -12,9 -12,6 -12,8
g | Si -27,8 -27,3 -28,0 -13,3 -13,0 -13,3
| S2 -31,6 -31,8 -31,6 -15,4 -14,7 -15,2
E] _s3 -31,8 -32,0 -31,7 -15,4 -14,8 -15,2
S| sS4 -32,3 -31,4 -32,0 -15,1 -14,5 -15,0
¥ s5 -29,2 -28,9 -28,6 14,1 -13,0 -13,4
g| S1 -30,4 -29,3 -29,6 -13,5 -13,8 -13,6
c| S2 -34,2 -33,2 -33,9 -16,2 -15,4 -15,9
£ _S3 -34,3 -33,3 -34,2 -15,9 -16,0 -15,9
8| sS4 -33,8 -33,8 -33,8 -16,0 -16,0 -15,7
©| s5 -31,2 -31,3 -31,4 -15,1 -14,3 -14,2
9| S1 -33,1 -33,3 -33,1 -16,0 -15,5 -15,8
| S2 -36,6 -36,4 -36,6 -17,7 -17,5 -17,5
E| s3 -37,3 -37,0 -37,2 -17,5 -17,3 -17,5
§ sS4 -37,1 -36,8 | -37,0 -17,3 -17,0 17,2
= | S5 -35,6 -35,2 -35,5 -17,0 -16,6 -16,8

2 Solo com tensdo admissivel de 160 kN/m?; ® solo como tensdo admissivel de 400

kN/m?.
Fonte: Autor
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Tabela 30: Deslocamentos horizontais (valores)

APENDICE H

Deslocamentos Horizontais (cm)
NC pvtos Pvto / Apoio /vinculo NC pvtos Pvto / Apoio /vinculo

vinculo Engastado | Rotulado | Elastico 1 | Elastico 2 vinculo Engastado | Rotulado | Elastico 1 | Elastico 2

Sapata 0.00 0.00 0.00 0.00 Sapata 0.00 0.00 0.00 0.00

1 pvto Térreo 0.00 0.00 0.01 0.01 Térreo 0.06 0.22 0.09 0.10

Cobertura 0.00 0.01 0.02 0.02 2 Pvto 0.47 0.65 0.53 0.54

Sapata 0.00 0.00 0.00 0.00 3 Pvto 0.89 1.07 0.98 0.99

2 putos Térreo 0.01 0.02 0.02 0.02 4 Pvto 1.29 1.47 141 1.42

2 Pvto 0.04 0.06 0.06 0.07 5 Pvto 1.66 1.84 1.81 1.82

Cobertura 0.06 0.08 0.08 0.09 12 pvtos / 6 Pvto 2.00 2.18 2.17 2.19

Sapata 0.00 0.00 0.00 0.00 Noés Rigidos 7 Pvto 2.31 2.49 2.51 2.52

Térreo 0.01 0.04 0.03 0.03 8 Pvto 2.58 2.76 2.81 2.83

3 pvtos 2 Pvto 0.08 0.11 0.10 0.11 9 Pvto 2.81 3.00 3.07 3.09

3 Pvto 0.13 0.16 0.16 0.17 10 Pvto 3.01 3.19 3.30 3.31

Cobertura 0.15 0.18 0.19 0.19 11 Pvto 3.16 3.35 3.48 3.49

Sapata 0.00 0.00 0.00 0.00 12 Pvto 3.28 3.46 3.62 3.64

Térreo 0.02 0.06 0.03 0.04 Cobertura 3.35 3.54 3.72 3.74

4 pvtos 2 Pvto 0.12 0.16 0.15 0.16 Sapata 0.00 0.00 0.00 0.00

3 Pvto 0.20 0.25 0.24 0.25 Térreo 0.09 0.32 0.12 0.13

4 Pvto 0.25 0.30 0.30 0.31 2 Pvto 0.66 0.96 0.72 0.74

Cobertura 0.27 0.32 0.33 0.34 3 Pvto 1.27 1.57 1.36 1.38

Sapata 0.00 0.00 0.00 0.00 4 Pvto 1.84 2.15 1.97 1.98

Térreo 0.03 0.09 0.05 0.06 5 Pvto 2.38 2.68 2.53 2.54

2 Pvto 0.20 0.27 0.24 0.25 12 ,{’l‘gss’ 6 Pvto 2.86 3.17 3.05 3.06

6 pvtos 3 Pvto 0.36 0.43 0.41 0.42 Semirrigidos 7 Pvto 3.30 3.60 3.51 3.52

4 Pvto 0.49 0.56 0.55 0.56 8 Pvto 3.68 3.98 3.92 3.93

5 Pvto 0.58 0.66 0.67 0.68 9 Pvto 4.00 4.31 4.28 4.29

6 Pvto 0.65 0.72 0.74 0.75 10 Pvto 4.27 4.58 4.57 4.58

Cobertura 0.67 0.75 0.79 0.79 11 Pvto 4.48 4.79 4.81 4.82

12 Pvto 4.62 4.93 4.98 4.99

Cobertura 4,71 5.02 5.10 511

Observacfes: Valores em centimetros. Modelos com apoio engastado e rotulado, valores apresentados sdo iguais para ambos os tipos de solo

(160 kN/m? e 400 kN/m?); Elastico 1 (solo de 160 kN/m?); Elastico 2 (solo de 400 kN/m?). Fonte: Autor
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APENDICE |

Tabela 31: Valores do coeficiente de estabilidade global (yz)

Yz

Vinculo no apoio 4 Pavimentos 6 Pavimentos | 12 Pavimentos 2 | 12 Pavimentos
Engastado 1.012 | 0.00% | 1.019 | 0.00% | 1.041 | 0.00% | 1.059 | 1.73%
Rotulado 1.016 | 0.40% | 1.022 | 0.29% | 1.045 | 0.38% | 1.066 | 2.40%
El4stico 1 1.017 | 0.49% | 1.024 | 0.49% | 1.049 | 0.77% | 1.068 | 2.59%
Elastico 2 1.018 | 0.59% | 1.025 | 0.59% | 1.049 | 0.77% | 1.068 | 2.59%

2 Portico plano de 12 pavimentos considerando ligacédo viga-pilar com nos rigidos; ® Pértico plano de 12 pavimentos
considerando ligagdo viga-pilar com nés semirrigidos. Observacdes: Modelos com apoio engastado e rotulado, os
valores apresentados sdo iguais para ambos os tipos de solo (160 kN/m? e 400 kN/m?); Elastico 1 (solo de 160 kN/m?);

Elastico 2 (solo de 400 kN/m?).
Fonte: Autor

131



Tabela 32: Reacé&o de apoio (carga axial) no modelo de 12 pavimentos
com 0s nos da ligacédo viga-pilar ri

APENDICE J

idos e semirrigidos

No6s Viga- Vinculo no Solo . Diferenca®
Sapata | o apoio | (kNim2) | Axial (kN) (%)g
engastado - 1001 0.0%
Rigido rot,ula_ldo - 987 -1.4%
elastico 160 1004 0.3%
s1 elastico 400 1004 0.3%
engastado - 967 -3.5%
Semirrigido rot,ula_ldo - 950 -5.1%
elastico 160 970 -3.2%
elastico 400 969 -3.2%
engastado - 1858 0.0%
Rigido rotula_ldo - 1862 0.2%
elastico 160 1857 0.0%
S0 elastico 400 1852 -0.3%
engastado - 1883 1.3%
Semirrigido rotula_ldo - 1886 1.5%
elastico 160 1877 1.0%
elastico 400 1883 1.4%
engastado - 1987 0.0%
Rigido rotule_ldo - 1987 0.0%
elastico 160 1983 -0.2%
s3 elastico 400 1988 0.0%
engastado - 2012 1.3%
Semirrigido rotula_ldo - 2012 1.3%
elastico 160 2014 1.3%
elastico 400 2006 1.0%
engastado - 1885 0.0%
Rigido rot,ula_ldo - 1883 -0.1%
elastico 160 1881 -0.2%
s4 elastico 400 1888 0.1%
engastado - 1911 1.3%
Semirrigido rot,ula_ldo - 1909 1.2%
elastico 160 1910 1.3%
elastico 400 1906 1.1%
engastado - 1505 0.0%
Rigido rot,ula_ldo - 1518 0.9%
elastico 160 1511 0.4%
S5 elastico 400 1506 0.1%
engastado - 1464 -2.7%
Semirrigido rotulgdo - 1480 -1.7%
elastico 160 1466 -2.6%
elastico 400 1472 -2.2%

2No rigido ndo apresenta reducao na rigidez da ligagéo viga-pilar enquanto que
0 n6 semirrigido apresenta 30% de reducado na rigidez da ligacdo viga-pilar. °

diferenca porcentual aplicada considerando com referéncia para cada sapata o
modelo engastado (apoios) com nos rigidos (ligagéo viga-pilar).
Fonte: Autor

132



APENDICE K

Tabela 33: Reacdo de apoio (momento fletor) no modelo de 12
pavimentos com o0s nds da ligacao viga-pilar rigidos e semirrigidos

Sapata Nés_, (Viga- Vl’nculp Solo Diferenca®
pilar) no apoio | (kN/m?) | Momento (%)
(kN.m)

Engastado - -23.12 0.0%
Rigidos Rotulado - 0.00 -100.0%

Elastico 160 -21.56 -6.7%

s1 Elastico 400 -17.68 -23.5%
Engastado - -33.91 46.7%
Semirrigidos Rotulado - 0.00 -100.0%
Elastico 160 -29.18 26.2%

Elastico 400 -24.02 3.9%

Engastado - -42.11 0.0%
Rigidos Rotulz_ido - 0.00 -100.0%

Elastico 160 -40.55 -3.7%

S0 Elastico 400 -38.69 -8.1%
Engastado - -50.92 20.9%
Semirrigidos Rotulqdo - 0.00 -100.0%
Elastico 160 -49.93 18.6%

Elastico 400 -48.64 15.5%

Engastado - -41.14 0.0%
Rigidos Rotulqdo - 0.00 -100.0%

Elastico 160 -40.82 -0.8%

s3 Elastico 400 -40.21 -2.3%
Engastado - -50.95 23.8%
Semirrigidos Rotulgdo - 0.00 -100.0%
Elastico 160 -51.35 24.8%

Elastico 400 -49.81 21.1%

Engastado - -41.99 0.0%
Rigidos Rotulado - 0.00 -100.0%

Elastico 160 -41.02 -2.3%

sS4 Elastico 400 -39.74 -5.4%
Engastado - -51.52 22.7%
Semirrigidos Rotulado - 0.00 -100.0%
Elastico 160 -50.90 21.2%

Elastico 400 -49.43 17.7%

Engastado - -43.13 0.0%
Rigidos Rotulado - 0.00 -100.0%

Elastico 160 -38.50 -10.7%

S5 Elastico 400 -34.80 -19.3%
Engastado - -49.76 15.4%
Semirrigidos Rotulgdo - 0.00 -100.0%
Elastico 160 -45.06 4.5%

Elastico 400 -42.02 -2.6%

2NO rigido ndo apresenta reducao na rigidez da ligagéo viga-pilar enquanto que
0 no6 semirrigido apresenta 30% de reducdo na rigidez da ligacdo viga-pilar. °
diferenca porcentual aplicada considerando com referéncia para cada sapata o
modelo engastado (apoios) com nos rigidos (ligacao viga-pilar). Fonte: Autor
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