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RESUMO

DRUMMOND, Rodrigo C. O. Modelagem do comportamento estrutural de edificios
submetidos a agao randdémica do vento considerando-se o efeito da interagdo solo-
estrutura. 2017. 151f. Dissertagcao (Mestrado em Engenharia Civil) - Faculdade de
Engenharia, Universidade do Estado do Rio de Janeiro, Rio de Janeiro, 2017.

Os significativos avangos tecnoldgicos das ciéncias dos materiais e dos
sistemas e processos construtivos tem proporcionado um crescimento significativo de
projetos arquitetdénicos arrojados e com isto acarretando em sistemas estruturais de
edificios cada vez mais altos e esbeltos. Este estilo arquitetdnico tém conduzido o
projeto estrutural dessas edificagcbes a solugbes compostas por sistemas mais
flexiveis e, desta forma, estes edificios tém apresentado baixos valores de frequéncias
naturais, tornando-se mais suscetiveis aos problemas de vibracdes excessivas. Assim
sendo, este trabalho de pesquisa objetiva a investigagdo da resposta estrutural
dindmica e posterior avaliacido do conforto humano de edificios, quando submetidos
a acao nao deterministica das cargas de vento, com base na consideragao do efeito
proveniente da interagao solo-estrutura e da contribuicdo das alvenarias dos modelos.
Deste modo, investiga-se a resposta estrutural dindmica de um edificio de concreto
armado composto por 22 pavimentos e apresentando uma altura total de 63,8 m. Os
resultados obtidos ao longo das analises numéricas realizadas, em termos dos valores
dos deslocamentos maximos e das aceleragdes de pico, sdo comparados com 0s
valores limites estabelecidos por normas técnicas e recomendacdes internacionais de
projeto, de modo a avaliar de forma critica os niveis de conforto humano do edificio
em estudo, no que tange a situagdes da pratica corrente de projeto.

Palavras-chave: Edificios; Acao n&o deterministica do vento; Conforto humano;

Modelagem em elementos finitos; Comportamento estrutural.



ABSTRACT

DRUMMOND, Rodrigo C. O. Modeling of the structural behavior of buildings
Subjected to the random wind actions considering the effect of the soil-structure
interaction. 2017.151f. Dissertagdo (Mestrado em Engenharia Civil) - Faculdade de
Engenharia, Universidade do Estado do Rio de Janeiro, Rio de Janeiro, 2017.

Significant technological advances in materials and building processes systems
have provided a substantial growth of the architectural designs, resulting in
increasingly tall and slender structural building systems. This architectural style has
led the structural design of these buildings to structural solutions composed of more
flexible systems and, consequently, these buildings have presented values of low
natural frequencies, becoming more susceptible to excessive vibrations problems.
Therefore, this research work aims to investigate the dynamic structural response and
subsequent evaluation of the human comfort of buildings, when subjected to the non-
deterministic action of wind loads, based on the consideration of the soil-structure
interaction effect and also the contribution of the effect of the masonry of the models.
In this context, the dynamic structural response of a reinforced concrete building,
composed by 22 floors, with a height of 63.8 m was investigated. The results obtained
from the numerical analyses, in terms of maximum displacement values and peak
accelerations, can be compared to the limit values established by technical codes and
international design recommendations in order to critically evaluate the levels of human
comfort of the studied building, considering current design situations.

Keywords: Buildings; Nondeterministic wind actions; Human comfort; Finite element

modelling; Structural behaviour.
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INTRODUGAO

O avanco tecnologico da Engenharia Civil tem proporcionado o surgimento de
edificios altos e esbeltos, principalmente nas ultimas décadas. A utilizacdo de
materiais de alto desempenho estrutural, a utilizacdo de novas tecnologias e
programas computacionais avangados, utilizando-se de técnicas de elementos finitos,
tem dado mais liberdade para o arquiteto buscar limites que antes eram improvaveis
de alcancar, criando um novo estilo arquitetonico.

Este novo estilo arquitetdnico, onde as formas sdo mais arrojadas e ha uma
busca por maiores alturas, tem conduzido o projeto de estruturas a solugdes de
sistemas estruturais esbeltos, resultando em edificios que apresentam valores de
frequéncias naturais muito baixos e, consequentemente, mais suscetiveis a
problemas de vibragdes excessivas, abertura de fissuras indesejaveis, desconforto
humano e, em casos mais graves, fadiga e colapso estrutural.

As cargas de vento, usualmente aplicadas em projetos estruturais, sdo de
natureza puramente estatica. Tal consideracdo é questionavel uma vez que se trata
de uma excitagdo essencialmente de carater dinamico. Deste modo, as acodes
dindmicas oriundas das cargas de vento apresentam uma caracteristica relevante,
associada a sua natureza nao deterministica ou randémica e, desta maneira, a
modelagem deve considerar um tratamento probabilistico adequado para representar
de forma mais realistica possivel a acdo do vento.

Assim sendo, neste trabalho de pesquisa foram investigados seis modelos
estruturais de um edificio alto, com base no estudo da variagdo dos apoios no terreno
existentes, simulando a interagdo solo-estrutura em cada modelo, objetivando-se
verificar quais os efeitos que tais variagdes podem vir a gerar sobre a estabilidade
global e o conforto humano dos sistemas estruturais. A modelagem numérica dos
modelos estudados foi realizada através do emprego do programa ANSYS (2007) e,
para tal, foram utilizadas técnicas basicas de discretizagdo por meio do método dos
elementos finitos. As conclusdes alcangadas ao longo da investigacao retratam as
variagdes dos valores de aceleragdes maximas e dos valores dos deslocamentos
translacionais horizontais, bem como dos niveis de conforto humano de cada modelo

estrutural investigado.
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Revisao Bibliografica

Edificios altos e a agao dinamica do vento

Alan G. Davenport (1963) foi o pioneiro nos estudos relacionados a engenharia
de ventos, contribuindo também para o campo da meteorologia, da dinamica estrutural
e da engenharia de terremotos. Davenport investigou os turbilhdes de vento,
desenvolvendo teorias sobre o assunto; introduziu o método do fator de rajada, que
determina a magnitude de pico da resposta dindmica, incluindo os efeitos provocados
pela ressonéncia. Davenport também fez grandes contribuigdes no ambito da
estatistica aplicada a engenharia, desenvolvendo métodos probabilisticos sobre a
previsdo do carregamento e da resposta dindmica, baseando-se em conceitos de
admitancia mecanica e do espectro de energia. Em 1965, Davenport fundou um
laboratério de testes de tunel de vento, o Boundary Layer Wind Tunel Laboratory,
realizando as primeiras simulacdes de tunel de ventos para edificios e estruturas.

Em 1985, Blessmann (1985) analisou as solicitagdes do vento em edificios
vizinhos de mesma altura. Simulagdes em tunel de vento foram realizadas no
laboratério da Universidade Federal do Rio Grande do Sul. Segundo Blessmann
(1985), os resultados dos testes preliminares serviram de base para a definicdo das
posi¢cdes relativas dos modelos a fim de avaliar os efeitos dinamicos.

Para Davenport (1995), a complexidade dos carregamentos de ventos provém
de suas variagdes no espago e no tempo. Visando investigar o assunto, o autor
apresenta em seu trabalho discussdes sobre trés fungdes que controlam a magnitude
das respostas, que s&o: as linhas de influéncia, os modos de vibragdo e as
distribui¢cdes da pressao.

Franco (1993) desenvolveu o método do vento sintético, baseado na simulagéo
de Monte Carlo para o calculo da parcela flutuante da velocidade do vento, por meio
da geracdo de séries histéricas de carregamento. Este método considera as
caracteristicas aleatérias e as propriedades instaveis da carga de vento, sendo
amplamente utilizado em trabalhos de pesquisa e na engenharia estrutural.

Obata (2009) apresentou uma forma de considerar a caracteristica aleatéria e

instavel do carregamento dos ventos em estruturas. Este sugere uma metodologia
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com base no método do vento sintético através da simulacdo de Monte Carlo para o
célculo das cargas aleatorias do vento.

Chen (2008) apresenta, em sua investigagdo, um método analitico no dominio
da frequéncia para quantificar a resposta do vento longitudinal em edificios altos
quando submetido a ventos nao-estacionarios.

Borges (2009), em sua tese de doutorado, analisou o0 comportamento estrutural
de um edificio de 42 pavimentos, cuidadosamente estudado de forma a apresentar
um comportamento estrutural eficiente. Foram apresentados os resultados de analises
elasticas lineares e ndo lineares geométricas para agdes de servigo, de analises néo
lineares geométricas e fisicas para ag¢des de calculo, bem como do comportamento
para ag¢des dinamicas, incluindo a interacdo solo-estrutura. Utilizou, para isso,
diversos parametros de sensibilidade para analise da estabilidade global, tais como
indice de esbeltez de corpo rigido, indice de esbeltez efetiva global, rigidez efetiva
global, coeficiente y.. Determinou as frequéncias naturais dos modelos em estudo e
verificou o conforto humano induzido pelas vibragcdes devido ao vento de acordo com
os critérios de avaliagao propostos pela NBR 6123 (1988) e por Chang (1967). Como
resultados, concluiu que edificios esbeltos devem merecer tratamento especial desde
a concepgao arquitetbnica, tendo seu comportamento verificado por métodos
completos incluindo analises estaticas e dinamicas.

Huang et al. (2009) apresentaram uma estrutura para a analise dinAmica da
resposta de tor¢ao lateral induzida pelo vento de edificios altos. Para tal € utilizado um
edificio assimétrico misto (ago e concreto) de 60 andares para ilustrar a resposta
dindmica do modelo de analise proposto.

Franco e Medeiros (2011) apresentaram novas consideragdes para o método
do vento sintético, com a possibilidade de emprego de um grande numero de
harménicos e de combinagbes de angulos de fase, sem a perda de precisdo da
resposta estrutural; portanto, a corregcdo que existia no método original torna-se
desnecessaria.

Em sua dissertagdo de mestrado, Barboza (2012) investigou o comportamento
estrutural de um edificio com 20 pavimentos quando submetido a acdes estaticas e
dindmicas lineares e nao lineares de servigo, além das cargas dindmicas induzidas
pelos ventos. Verificou-se que ha a necessidade de garantir cuidados extras na

concepgao do projeto estrutural em prédios com altos indices de esbeltez e de analisar
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0 seu comportamento, através do auxilio de metodologias completas que englobem
analises estaticas e dindmicas.

Silva Filho (2012) investigou o comportamento estrutural estatico e dinamico
de um edificio misto (ago-concreto) de vinte pavimentos quando submetido as agdes
dindmicas do vento ndo deterministicas. Neste trabalho foram empregadas técnicas
usuais de discretizagdo, via método dos elementos finitos, por meio do programa
ANSYS (2007). Os resultados de analises n&o lineares geométricas para as agdes de
servigco foram apresentados e discutidos. A resposta dinamica nao deterministica do
modelo estrutural investigado foi obtida e comparada aos valores limites propostos por
normas e recomendacgodes de projeto.

Segundo Brasil & Silva (2013), as excitagdes como as decorrentes de ventos,
ondas do mar, sismos e outras desse género sao, naturalmente, aleatérias. No nivel
atual do conhecimento sua descricao s6 pode ser realizada no sentido estatistico, por
meio de valores médios, desvios desses valores e distribuicdes de probabilidade. O
autor salienta que atualmente existem modelos capazes de realizar a analise
estocastica de estruturas de comportamento linear sob esfor¢cos de vento de maneira
bastante satisfatéria. Uma rotina para analise estocastica da resposta dindmica das
estruturas € denominada “vento sintético” (Franco, 2011). Esse método pode ser
encarado como algoritmo de simulagéo tipo Monte Carlo.

Morais (2014), assim como Silva Filho (2012), investigaram o comportamento
estrutural estatico e dindmico de um edificio misto (ago-concreto) de 20 pavimentos,
submetido as agdes de cargas de vento ndo deterministicas. No nucleo interno da
edificagao trés tipos de contraventamentos foram empregados e analisados. De forma
semelhante, no desenvolvimento do modelo computacional foram empregadas
técnicas usuais de discretizacdo, via método dos elementos finitos, por meio do
programa ANSYS (2007). Assim, a resposta dinamica ndo deterministica do modelo
estrutural, em termos dos valores maximos médios dos deslocamentos e das
aceleracodes, foi obtida e comparada aos valores limites propostos por normas e
recomendagdes de projeto.

Blessmann (2013) enfatiza que além da solicitagdo estatica do vento, que
depende de sua velocidade média, as estruturas sdo submetidas a solicitacoes
dinamicas, que dependem da energia cinética contida nas flutuacdes e de como esta
energia se distribui pelas diversas frequéncias. A resposta da estrutura depende muito

mais da energia contida em uma sequéncia de rajadas do que da intensidade de uma
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unica rajada. E, nesta sequéncia, serdo mais importantes as componentes em
ressonancia com a estrutura.

Oliveira (2014), em sua dissertacdo de mestrado, apresenta uma série de
conceitos fundamentais relacionados a acdo do vento em edificios altos,
estabelecendo algumas consideragdes acerca da circulagdo do vento na camada
limite atmosférica e da sua interacdo com as estruturas. Assim, é obtida a resposta
dinamica ao longo do tempo em termos de varios parametros, comparando a resposta
dinamica e estatica.

Barboza & Santos (2015) investigaram o comportamento estrutural de um
edificio alto submetido a agdo nao deterministica do vento considerando a interagao
solo-estrutura. A carga devido ao vento foi simulada através do método sintético
(Franco, 2011), que confere um elevado grau de semelhanga com o vento real. O
edificio simulado apresenta 123,9 m de altura, com 42 andares, podendo ser
considerado uma construcao esbelta. A analise de vibragao livre mostrou que o
modelo tem frequéncias muito baixas, com a frequéncia fundamental na ordem de
0,22 Hz. O deslocamento maximo da estrutura a agdo n&o deterministica da carga de
vento foi superior ao limite da norma brasileira NBR 6118 (2014), bem como os valores
de aceleracao obtidos foram superiores ao estabelecido pela norma brasileira NBR
6123 (1988), concluindo-se que as aceleragdes de pico sdo incOmodas aos ocupantes
da edificacao estudada.

Barboza (2016), em sua tese de doutorado, investigou o comportamento
dindmico, a avaliagado do conforto humano e, ainda, o estudo de estratégias para o
controle de vibragdes excessivas de edificios altos, quando submetidos a acdo nao
deterministica do vento, com base na consideragao do efeito proveniente da interagao
solo-estrutura. Os resultados obtidos ao longo das analises numéricas realizadas
sobre as edificacbes em estudo, em termos dos valores dos deslocamentos e
aceleracbes de pico, foram comparados com os valores limites estabelecidos por

normas técnicas e recomendagdes de projeto.

Conforto humano

Em seu estudo sobre a resposta humana a vibragdes induzidas pelo vento em

edificios altos, Boggs (1995) apresentou medigbes de valores de pico e valores
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quadraticos médios (RMS) das aceleragdes durante um periodo de tempo de 20 a 60
minutos e prop6s valores limites para a verificagao do conforto humano.

Koss (2006) realizou um estudo comparativo de diferentes normas europeias
quanto aos critérios para o calculo da velocidade do vento sobre as estruturas. Além
disso, apresentou uma formulagdo genérica para avaliagdo do conforto humano
através de um estudo de caso.

Tamura et al. (2006) realizaram um estudo com base em testes de percepgéo
de vibragdo para uma ampla gama de frequéncias para varios edificios desde
residéncias de pouca elevacgéao até edificios de grandes alturas.

Willemsen e Wisse (2007), com base na norma holandesa sobre os critérios
para avaliagdo do conforto humano, estudaram edificios submetidos ao carregamento
de vento.

Kwok et al. (2009) estudaram a percepg¢ao e a tolerancia humana as vibragdes
induzidas pelo vento em edificios altos. Este estudo revisa trabalhos de pesquisa
anteriores quanto aos critérios de aceitabilidade as vibragdes e de conforto dos
ocupantes destas estruturas.

Huang et al. (2011) apresentaram um estudo de otimizagdo de um edificio de
60 andares com base em diferentes critérios de conforto humano e limites de servicos.
Os resultados mostraram que a utilizacido de varios critérios de aceleracdo tém
diferentes implicagdes e, consequentemente, diferentes solu¢cdes de projetos. A
técnica de otimizacao fornece uma poderosa ferramenta para a verificagao do conforto
humano em edificios altos.

Lamb et al. (2013) realizaram uma pesquisa sobre o movimento de edificios
altos induzidos pelo vento quanto a percepcao das vibragdes, frequéncia e os efeitos
provocados nos trabalhadores da cidade de Wellington, Nova Zelandia. Os resultados
mostraram que os ocupantes dos edificios quase nunca se queixaram formalmente
sobre as vibragdes, contradizendo a norma, que diz que a reclamacéo € um critério
eficaz para o desempenho da construgao.

No que se diz respeito ao conforto humano em edificios, Burton et al. (2015)
avaliaram a viabilidade comercial de estruturas submetidas ao carregamento do vento
quanto ao conforto dos ocupantes em intervalos de recorréncia de 5 e 10 anos. Os
autores concluiram que tempos de recorréncia mais curtos tendem a ser mais

interessantes no que se refere ao conforto dos ocupantes de edificios.
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Ferrareto et al. (2015) apresentaram um estudo referente aos critérios de
diferentes autores e cddigos normativos relativos a avaliagdo do conforto humano em
estruturas induzidas pelo vento, como pico e valor eficaz da aceleracéao, influéncia da

forma da onda da excitagao e avaliacdo da percepg¢ao humana as vibragoes.

Interagao solo-estrutura

Em sua tese, Mota (2009) estudou estruturas de concreto para edificios de
multiplos andares, com fundagao profunda, levando-se em conta a consideragao solo-
estrutura, sendo que esta interacao foi analisada por meio de um método numérico
em que a superestrutura (vigas, lajes e pilares) e os elementos de fundacéo (blocos e
estacas) sdo considerados uma unica estrutura, modelada pelo método dos
elementos finitos.

Lou et al. (2011) apresentaram um estudo sobre os principais programas
computacionais relativos a interagdo solo-estrutura, discutindo as principais
vantagens, desvantagens e a aplicabilidade destes programas em problemas
existentes.

Mendonga (2012) investigou um edificio de 4 pavimentos de estrutura mista
(ago-concreto), considerando o efeito da interagao solo-estrutura. As analises foram
conduzidas com o programa ANSYS, de elementos finitos, substituindo-se os apoios
indeslocaveis por molas discretas, lineares e elasticas, com rigidez equivalente ao
solo, conforme hipotese de Winkler.

Zou et al. (2012) investigaram a influéncia da interagdo solo-estrutura no
controle de vibragao de edificios adjacentes com fundagdes profundas. Os resultados
comprovaram a influéncia da interagcado solo-estrutura nas respostas dos edificios,
porém nao houve alteragdes significativas nas forcas do sistema de controle de
vibracao.

Em sua dissertagdo, Gongalves (2012), expressou que o comportamento de
uma estrutura sujeita a cargas dindmicas depende de caracteristicas como a massa,
a rigidez dos varios elementos e a capacidade de dissipagao de energia. A resposta
dindmica da estrutura apoiada num solo depende das propriedades dinamicas dos
dois sistemas. A resposta do sistema € influenciada pelos efeitos de interagcéo solo-
estrutura. Como resultado de varios ensaios, Gongalves (2012) descreve que foi

notério o aumento do periodo fundamental nas estruturas pesquisadas.
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Em sua dissertagédo, Barbosa Paulo (2013) analisou a influéncia na resposta
estrutural de um portico espacial projetado para o suporte de equipamentos
vibratorios, que encontra-se sob acéo de excitagbes dinamicas de grande magnitude.
A fundacgédo deste portico é composta por estacas tipo hélice-continua ligada a
superestrutura por um unico bloco de coroamento. Para a avaliagao de sua resposta
estrutural foram considerados modelos numéricos baseados no método dos
elementos finitos (MEF), adotando-se o comportamento reolégico do solo conforme o
modelo de Winkler.

Mendes (2015) descreve que a consideragdo do macic¢o de solo na elaboragao
do projeto estrutural de um edificio em concreto armado € algo relevante, haja visto
que toda estrutura se apoia sobre ele. Desta forma, em seu trabalho de pesquisa, €
apresentado o comparativo entre dois modelos estruturais. No primeiro, € desprezada
a presenca do solo e considera-se a estrutura sobre apoios indeslocaveis. No
segundo, o macico de solo é parte integrante do modelo estrutural. Através da analise
estrutural pode-se comprovar que, quando ha interacdo solo-estrutura, o modelo
apresenta maiores deslocamentos horizontais, maior grau de instabilidade e uma
migracao dos carregamentos verticais que atuam nos pilares centrais para os pilares
de periferia.

Em seu artigo para o IX Congresso Brasileiro de Pontes e Estruturas, Fidelis
(2016) apresenta solugdes classicas de problemas de interagdo solo-estrutura,
comparadas a solugdes numéricas obtidas com modelos de elementos finitos
desenvolvidos para solo estratificado, sujeito a solicitagdes dinamicas, de forma a
valida-las. Observou-se que uma adequada modelagem em elementos finitos pode
apresentar resultados apropriados para a obtencédo de coeficientes de rigidez e de
amortecimento do solo, e que a simplificacdo considerada nas normas de projeto, de
uniformizagédo do solo, para analisa-lo como homogéneo equivalente, pode conduzir
a deslocamentos inferiores aos reais.

Lu et al. (2016) realizaram um estudo paramétrico para investigar o
comportamento sismico de edificios de multiplos andares, considerando a interagao
solo-estrutura. Os resultados indicaram que, em geral, a interagcéo solo-estrutura pode
reduzir em até 60% a resisténcia de edificios de varios andares, especialmente

aqueles com indice de esbeltez baixo.
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Motivacao e objetivos

Os significativos avangos tecnologicos dos materiais e dos processos
construtivos tém proporcionado o crescimento de objetos arquitetdbnicos com formas
arrojadas, acarretando edificagbes mais altas e esbeltas. Este estilo arquitetdénico tem
conduzido o projeto dessas edificagbes a solugdes compostas por sistemas
estruturais mais flexiveis que resultam em edificios com valores de frequéncias
naturais baixas, ou seja, mais suscetiveis aos problemas de vibragdes excessivas,
abertura de fissuras indesejaveis e desconforto aos ocupantes.

Considerando-se o0s niveis de esbeltez apresentados pelos sistemas
estruturais dos edificios mais novos no Brasil, estes necessitam ter o seu
comportamento estrutural dindmico investigado de maneira apropriada, de modo que
seja evitado, por exemplo, o desconforto dos ocupantes. Por outro lado, a acédo das
cargas de vento passa a ter uma importancia bastante relevante na medida em que
estas edificagbes deixam de ser mais baixas e pesadas, portanto rigidas, e passam a
ser mais altas e com indices de esbeltez elevados.

Deste modo, este trabalho de pesquisa objetiva a investigagdo da resposta
estrutural dindmica e posterior avaliagcdo do conforto humano de edificios, quando
submetidos a acdo nao deterministica das cargas de vento, com base na
consideracao do efeito proveniente da interacdo solo-estrutura e da contribuicdo das
alvenarias dos modelos. Assim sendo, investiga-se a resposta estrutural dindmica de
um edificio de concreto armado composto por 22 pavimentos e apresentando uma
altura total de 63,8 m.

Finalmente, os resultados obtidos ao longo das analises numéricas realizadas
sobre o edificio em estudo, em termos dos valores dos deslocamentos e aceleracoes
de pico, sdo comparados aos valores limites estabelecidos por normas técnicas e
recomendacgdes de projeto, de modo a avaliar de forma critica os niveis de conforto

humano do edificio, no que tange a situagdes da pratica corrente de projeto.
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Estrutura da dissertagao

O primeiro capitulo apresenta o método para determinar as cargas horizontais
devido ao vento, utilizadas na analise estatica, de acordo com a NBR 6123 (1988).

O capitulo dois exibe a modelagem da ac¢ao nao deterministica do vento que
atua sobre os modelos estruturais e as principais caracteristicas associadas a carga
de vento, como critérios de norma e espectros de poténcia do vento.

O capitulo trés expde os sistemas estruturais investigados no presente estudo,
apresentando as caracteristicas fisicas e geométricas das edificagées, interagao solo-
estrutura e a rigidez das alvenarias.

O capitulo quatro aborda a modelagem numeérica com base no método dos
elementos finitos das estruturas analisadas neste trabalho de pesquisa, determinando
as propriedades dos elementos utilizados. Este capitulo aborda também a modelagem
do amortecimento estrutural.

O quinto capitulo analisa cada modelo estrutural estaticamente, considerando
a influéncia de todas as ag¢des que possam produzir efeitos significativos na estrutura,
levando-se em conta o estado limite de servigo (ELS).

O capitulo seis aborda as analises de vibracao livre de cada modelo estrutural
investigado. Sao apresentadas as frequéncias naturais e os modos de vibragao dos
seis modelos estruturais.

O sétimo capitulo explicita as analises de vibracéo forgada para a avaliacdo do
comportamento dinamico das estruturas descritas no capitulo trés. Além de
demonstrar uma analise critica dos resultados, quanto aos estados limites de
utilizagdo, obtidos nas analises dindmicas dos modelos estruturais investigados.
Neste capitulo também é apresentado um tratamento estatistico dos resultados do
modelo numero seis para uma melhor confiabilidade.

Finalmente, o capitulo oito, expde as conclusdes alcancadas durante o
desenvolvimento do presente trabalho, além de consideragdes e sugestbes para a
continuagao deste estudo.
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1 AGAO DO VENTO EM EDIFiCIOS SEGUNDO A NORMA NBR 6123 (1988)

O presente capitulo demonstra, de acordo com a NBR 6123 (1988), como
determinar o carregamento horizontal, devido ao vento que incide na fachada da
edificacao, utilizado para a analise estatica dos modelos estruturais estudados neste

trabalho de pesquisa.

1.1 Determinagao das forgas estaticas devido ao vento

De acordo com a NBR 6123 (1988), a forca de arrasto aplicada sobre a

edificacédo ou parte dela é obtida pela Equacéao (1) :

FE=CaA (1)
Onde:
Ca — Coeficiente de arrasto
Ae — Area frontal efetiva sobre a qual o vento incide

ge — Pressao dinamica do vento

O coeficiente de arrasto Ca , utilizado na Equacgao (1), € aplicavel a corpos de
secao constante ou fracamente variavel. Para vento incidindo perpendicularmente a
cada uma das fachadas de uma edificagéo retangular em planta e assente no terreno,
o coeficiente de arrasto deve ser obtido utilizando o grafico da Figura 1. Nesta figura,
o vento é considerado vento de baixa turbuléncia. Para o caso excepcional de vento
de alta turbuléncia, satisfazendo as exigéncias apresentadas na NBR 6123 (1988), os
coeficientes de arrasto apresentam valores menores e podem ser obtidos por um outro
grafico apresentado pela mesma norma. Como sugestdo, € sempre aconselhavel
adotar o vento de baixa turbuléncia, por apresentar coeficientes de arrasto a favor da
seguranga. Os coeficientes devem ser determinados separadamente para cada
diregado do vento estudada, através das relagdes h/l1 e l1/l2. O valor de h & definido
pela altura da edificagao.
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Figura 1 - Coeficiente de arrasto, Ca, em vento de baixa turbuléncia. NBR 6123 (1988).
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A presséao dindmica do vento ge é calculada através da Equagao (2), conforme

apresentado a seguir:
q =0,613.>

Sendo (unidades Sl): geem N/ m?e Vkemm/s

Onde Vi é a velocidade caracteristica do vento. Essa velocidade é variavel, em

funcao da altura em relacéo a superficie do terreno, aumentando de valor conforme a

aproximacao do topo da edificagdo. A expressao que define Vk é :



32

Vk :Vo 81 Sz Ss (3)
Onde:

\{)— € a velocidade basica do vento em m/s;

S+ : Fator topografico
S2 : Rugosidade do terreno, dimensdes da edificacao e altura sobre o terreno

Sz : Fator estatistico

Vorepresenta a velocidade basica do vento, adequada ao local onde a estrutura
sera construida. Essa velocidade equivale a uma rajada de 3s, excedida em média
uma vez em 50 anos, a 10 metros acima do terreno, em campo aberto e plano. A NBR

6123 (1988) apresenta um grafico de isopletas da velocidade basica no Brasil.

Figura 2 - Isopletas da velocidade basica Vo (m/s). NBR 6123 (1988).
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O fator topografico S1 é determinado em fungdo do tipo de relevo onde a
edificagcdo encontra-se. Trés situagdes sdo contempladas: terreno plano ou pouco
ondulado (S1=1), vales protegidos de ventos em qualquer diregao (S1=0,9) e taludes
ou morros (S1 é uma funcéo de z). Neste ultimo caso descrito, quando a edificagéo
estiver em terrenos em talude ou morros, St deve ser determinado com o auxilio da
Figura 3, extraida da NBR 6123 (1988).
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Figura 3 - Fator topografico S1 para morros e taludes [NBR 6123 (1988)].
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Conforme observado na Figura 3, as edificagdes podem estar localizadas nos
pontos A, B ou C. Para cada ponto S1assume um valor determinado pela NBR 6123
(1988). Se a edificacao estiver localizada nos pontos A ou C, da Figura 3, S1=1, caso
a edificacdo conste no ponto B, da Figura 3, S1 sera determinado através das

seguintes equacoes:

$,=10 para 9<3’ (4)
_ z 0 0 0 (5)
S, (z2)=L0+ 2,5—3 tg(6-3")=>1 para 6 <0<17
Sl(z):1,0+(2,5—§j.0,3121 para 6> 45° (6)
Onde:
z € a altura medida a partir da superficie do terreno no ponto considerado;
d é a diferenca do nivel entre a base e o topo do talude ou morro;

0] € a inclinagdo média do talude ou encosta do morro.

Para taludes ou morros com a declividade 6 diferente das faixas de angulos
apresentados para as Equacgdes (4), (5) e (6), devera ser feito uma interpolagéo linear.
Para edificagdes posicionadas entre os pontos A e B ou entre os pontos B e C, o fator
S1deve ser igualmente obtido através de interpolagao linear.

O fator Sz considera o efeito combinado da rugosidade do terreno, da variagéo
da velocidade do vento com a altura acima do terreno e das dimensdes da edificagao
ou parte da edificacdo considerada. O fator Sz, € uma funcao de z, calculado através
da Equacéo (7):

Onde:

b : parametro meteorologico

Fr : fator de rajada

p : expoente da lei potencial de variacdo de S>

z : cota da edificacao
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Tabela 1 - Parametros meteoroldgicos - NBR 6123 (1988).

Classes
Categoria Zg (M) Parametro
A B C

B 1,1 1,11 1,12
I 250

P 0,06 0,065 0,07

B 1,00 1,00 1,00
Il 300 Fr 1,00 0,98 0,95

P 0,085 0,09 0,10

B 0,94 0,94 0,93
1 350

P 0,10 0,105 0,115

B 0,86 0,85 0,84
IV 420

P 0,12 0,125 0,135

B 0,74 0,73 0,71
V 500

P 0,15 0,16 0,175

Parametros considerando uma rajada de 3 s.

Os trés parametros usados na Equacéo (7) sao obtidos apds classificacédo do
terreno quanto a rugosidade (Categorias de | a V) e de acordo com as dimensdes da
edificagcado (Classes A, B ou C). Apds a classificagdo do terreno, deve ser utilizada a
Tabela 1 para determinar esses parametros. O parametro F: € igual para todas as
categorias de terreno, alterando de valor somente entre as classes de edificagcbes e
pode ser obtido na Tabela 1.

O fator S3 € baseado em conceitos estatisticos e considera o grau de seguranca
requerido e a vida util da edificagao. De acordo com a NBR 6123 (1988), a velocidade
basica Vo € a velocidade do vento que apresenta um periodo de recorréncia médio de
50 anos. A probabilidade de a velocidade Vo ser igualada ou excedida neste periodo
€ de 63%. O nivel de probabilidade (0,63) e a vida util (50 anos) adotados s&o
considerados adequados para edificacbes normais destinadas a moradias, hotéis,
escritorios, etc. A NBR 6123 (1988) apresenta a Tabela 2, com valores minimos do
fator estatistico Ss. Para determinacao deste fator, a NBR 6123 (1988) classifica as

edificagbes em cinco grupos diferentes.
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Tabela 2 - Valores minimos do fator estatistico S; - NBR 6123 (1988).
Grupo Descrigao S3

Edificagcdes cuja ruina total ou parcial pode afetar a
segurancga ou possibilidade de socorro a pessoas apés uma
tempestade destrutiva (hospitais, quartéis de bombeiros e de
forgas de segurancga, centrais de comunicagao, etc.)

5 Edificacbes para hotéis e residéncias. Edificacbes para 100
comercio e industria com alto fator de ocupacéao ’

3 Edificagdes e instalagdes industriais com baixo fator de 0.95
ocupacao (depdsitos, silos, construgdes rurais, etc.) ’

4 Vedacgoes (telhas, vidros, painéis de vedacgao, etc.) 0,88

5 Edificagdes temporarias. Estruturas dos grupos 1 a 3 0.83
durante a construgéo ’

De acordo com a Tabela 2, em edificagbes com uso residencial (objeto de
estudo neste trabalho), o valor para o fator Sz, para um periodo de recorréncia médio
de 50 anos com probabilidade 63%, é constante e igual a 1,00. Para outros periodos
de recorréncia ou outros valores de probabilidade, a Tabela 3 apresenta valores

tipicos do fator Ss, cuja expressdo matematica é:

B _In(1=P )T
S, = 0,54[ — } (8)

Tabela 3 - Fator estatistico S3 - NBR 6123 (1988).

m (anos) Valores de Ss para Pm (probabilidades)

0,10 0,20 0,50 0,63 0,75 0,90

2 0,86 0,76 0,64 0,60 0,57 0,53

10 1,10 0,98 0,82 0,78 0,74 0,68

25 1,27 1,13 0,95 0,90 0,85 0,79
50 1,42 1,26 1,06 1,00 0,95 0,88
100 1,58 1,41 1,18 1,11 1,06 0,98
200 1,77 1,57 1,31 1,24 1,18 1,09

Em nenhum caso pode ser adotado um fator Ss menor que o indicado na Tabela 2
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Neste capitulo foi apresentado a metodologia para obteng¢do do carregamento
estatico horizontal do vento, que atua sobre os modelos estruturais investigados,
segundo a norma vigente. O capitulo cinco explicitara as cargas estaticas de vento
incidentes nos modelos estruturais estudados neste trabalho de pesquisa,

considerando a metodologia proposta na NBR 6123 (1988).
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2 MODELAGEM NAO DETERMINISTICA DA CARGA DE VENTO

O presente capitulo esclarece o modelo de carregamento horizontal nao
deterministico do vento, que incide sobre os seis modelos estruturais investigados
neste trabalho de pesquisa, considerando a caracteristica randémica e aleatéria deste
tipo de excitagao.

Uma das agdes de grande importancia a ser considerada na analise dinamica
de estruturas flexiveis, tais como edificios altos, relaciona-se com as for¢as do vento.
Na pratica, o vento tem propriedades instaveis e caracteristicas aleatorias, que

impedem a consideragao deterministica do seu carregamento (Barboza e Silva, 2016).
2.1 Modelagem nao deterministica das cargas de vento

A velocidade do vento pode ser expressa como sendo uma fungao temporal

[VT(t)], formada por uma parcela média [y (z)], obtida por meio de expressdes

matematicas da norma brasileira de vento NBR 6123 (1988) e uma parcela flutuante
[V(1)], conforme apresentado na Equacgao (9). A Figura 4 ilustra um exemplo de cunho
genérico acerca da variagao da velocidade do vento ao longo do tempo, em fungéo

de uma parcela média e de outra parcela flutuante.
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Figura 4 - Variagéo da velocidade do vento ao longo do tempo.

Vi(t) = V(z) + V(1) (9)
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A parcela média da velocidade do vento [\_/(Z)], em funcido da altura da

edificagao (z), é calculada com base no emprego da Equacéo (10), onde vo refere-se

a velocidade basica do vento, zo representa o comprimento de rugosidade, p diz

respeito ao coeficiente exponencial e b refere-se ao parametro meteoroldgico.

p
V(z) =V, (% (10)
Z0
V, =bV, (11)

A velocidade de projeto (v, ), em m/s, que corresponde a velocidade média em

10 min a 10 m de altura do solo é dada pela Equacgao (12), onde Vo esta associado a
velocidade basica do vento, S1 refere-se ao fator topografico e Ss diz respeito ao fator
estatistico. A velocidade basica do vento (Vo) € obtida através do emprego do mapa
de isopletas conforme NBR 6123 (1988), como mostrado na Figura 2, ja apresentado

no primeiro capitulo.

\, =069V, S, S, (12)

Deste modo, a componente flutuante da velocidade do vento [V(t)] pode ser
representada, por exemplo, de maneira simplificada, com base no emprego de uma
unica fungdo harménica, dada pela Equacao (13), onde Vo representa a velocidade

basica do vento em m/s e f representa a frequéncia em Hz.

V(t)=V, cos(2nft) (13)

Neste trabalho de pesquisa, a formulacdo matematica desenvolvida para a
modelagem numérica da parcela flutuante da velocidade do vento [V(t)], considera
que esta pode ser simulada com base em um processo aleatorio fracamente
estacionario de segunda ordem, ergddigo e gaussiano, podendo ser representada por

uma integral de Fourier. A formulagdo pode ser obtida pela superposi¢cao de ondas
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harménicas (Shinozuka e Jan, 1972), de acordo com a Equacédo (14), onde n
corresponde ao numero de divisbes do espectro de poténcia utilizado na analise, S' é
a densidade espectral, firepresenta a frequéncia em Hz, Af o incremento da frequéncia
em Hz e 6i o angulo de fase aleatorio definido no intervalo de 0 a 2r. A amplitude das

séries temporais ai € dada pela Equacgao (15):
V() = > a,cos (2xft+6,) (14)
i=1

a =+/2S"(f )Af (15)

Posteriormente, a partir da Equagdo (16) a seguir, calcula-se a pressao
horizontal dindmica do vento (Q), como sendo uma fungdo de tempo, onde Vr(t)
representa a soma das parcelas média e flutuante da velocidade do vento e dada pela

Equacgao (9).

Q(t) =0,613 Vi (t) (16)

Finalmente, a carga dindmica de vento [F(t)] pode ser calculada pela Equagéao
(17), onde Ca corresponde a média entre os coeficientes de arrasto para ventos de
alta e baixa turbuléncia, L representa a largura da estrutura perpendicular a diregéo
de aplicagdo da carga de vento e Q(t) refere-se a pressdo dindmica do vento que

incide nas estruturas.

Hn=C, LAY (17)

A Equacédo (17) pode ser reescrita, com base nas equagdes anteriores

descritas anteriormente, da seguinte forma:

Z,

p n 2
F(t)=0613C, L [ v, (ij + ) /25Y()Af cos (2xf t +6,) (18)
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2.2 Espectros de poténcia investigados

Para o calculo da parcela flutuante da velocidade do vento é necessaria a
determinacao das fungdes temporais, estabelecidas de acordo com os espectros de
poténcia do vento. Na literatura técnica disponivel sobre o tema existem diversos
espectros de poténcia associados ao efeito do vento em normas de projeto, guias e
recomendacgdes internacionais, como ASCE 7, AS1170.2, NBC, RLB-AIJ e Eurocode
(Zhou et al, 2002).

Nesta investigagcdo € adotado o espectro de poténcia de vento proposto por
Kaimal, que considera a influéncia da altura da estrutura em sua formulagdo. Em
seguida, a Figura 5 mostra as curvas de espectros de poténcia do vento de varios

autores.
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Figura 5 - Espectros de poténcia do vento (adaptada de Blessmann, 2013).

2.2.1 Modelo de carregamento - espectro de poténcia de Kaimal

O espectro de poténcia de Kaimal (Blessmann, 2013) é dado pelas Equacgdes
(19) e (20), onde f & a frequéncia em Hz, SY corresponde a densidade espectral da
componente longitudinal da turbuléncia na frequéncia (f), X é a frequéncia
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adimensional, u, € a velocidade de fricgado, V1o representa a velocidade média do

vento na cota de 10 m acima do terreno e z corresponde a altura da estrutura.

fSV(fz) 200X
u 2 = (1+50X)5/3 (19)

X(12)=1 = 20)

10

A velocidade de friccdo (u. ) associada aos espectros de poténcia, dada em

m/s, € determinada pela Equacgéao (21), onde k corresponde a constante de Karman

igual a 0,4 e zo refere-se ao comprimento de rugosidade.

kV,
= (21)
In(z/z,)

Neste capitulo foi revelada a metodologia para obtencdo das seéries de
carregamento aleatério do vento que atuam sobre os modelos estruturais
investigados. No capitulo sete serao explicitadas as cargas de vento nos dominios do
tempo e de frequéncia, respectivamente aplicados nos modelos estruturais estudados,
considerando o espectro de poténcia de Kaimal para a geragédo das séries histéricas
da carga aleatoria do vento.
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3 MODELOS ESTRUTURAIS

O capitulo exibe as principais caracteristicas referentes aos modelos estruturais
em estudo. O objeto de pesquisa é um edificio em concreto armado de uso residencial
que possui 22 pavimentos com 63,8 m de altura total. A geometria da edificacdo em
questao foi retirada de (Wordell, 2003). Neste capitulo sdo exibidas as informacgoes
relacionadas as geometrias das estruturas, propriedades das seg¢des utilizadas, as
caracteristicas fisicas dos materiais e os parametros de projeto adotados.

3.1 Descri¢ao dos modelos

A edificagdo em estudo corresponde a um prédio cuja estrutura € aporticada,
sendo constituida por pilares, vigas e lajes em concreto armado. O edificio possui 22
pavimentos, com pé-direito de 2,9 m, totalizando 63,8 m de altura. As dimensdes em
planta da edificacdo sdo: 32,2 m de comprimento por 10,7 m de largura. Observa-se
entdo que o edificio estudado possui uma de suas dimensdes significativamente
superior a outra, tornando o lado maior, 0 comprimento, o pior caso para as analises
estaticas e dindmicas, pois ha uma maior incidéncia do carregamento do vento. Para
este estudo, nos seis modelos, foram adotados um concreto estrutural com resisténcia
a compresséo (fck) igual a 35 MPa, moddulo de elasticidade secante (Ecs) igual a 28,16
GPa, coeficiente de Poisson (n) igual a 0,2 e peso especifico (yc) de 25 kN/m?3. Para o
célculo das cargas de alvenaria, considerou-se o usual de projeto, aplicando-se
cargas lineares em todas as vigas. Em seguida, para as lajes de todos os pavimentos,
foram aplicadas cargas permanentes e acidentais apropriadas ao uso residencial.

Com relagdo as variacbes nos modelos estruturais, foram estudadas seis
situagdes distintas de projeto, alternando-o em trés tipos de apoio da estrutura: apoio
simples (indeslocaveis), bloco sobre estacas e bloco sobre estacas com vigas de
travamento. Para cada tipo de apoio foram consideradas duas opgdes, com ou sem a
modelagem computacional simplificada da rigidez das alvenarias, totalizando seis
modelos estruturais (ME-I ao ME-VI). Como houve alteragdo apenas dos tipos de
apoio, o pavimento tipo mantém-se inalterado para todos os modelos. A seguir, a
Figura 6 exibe a planta estrutural do pavimento tipo dos modelos estruturais (ME-I ao
ME-VI). Em seguida, a Figura 7 exibe uma perspectiva deste pavimento.
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Figura 6 - Planta estrutural do pavimento tipo para os modelos estruturais ME-l ao ME-VI
(medidas em centimetro) (Wordell, 2004)
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Pilares

(20x50 cm)

Figura 7 - Perspectiva do pavimento tipo para os modelos estruturais ME-l ao ME-VI

Conforme observado na Figura 7, a estrutura € aporticada, composta por vigas
de dimensdes de 20 cm de largura e 50 cm de altura. Todas as lajes do edificio
apresentam altura de 10 cm. A Tabela 4 aponta as propriedades geométricas dos
pilares. A Figura 8 ilustra o corte do modelo estrutural ainda sem a variagdo dos apoios
da fundacao.

Tabela 4 - Propriedades geométricas dos pilares.

Dimensao (cm)
Pilares
X Z
P1;P3;P4;P6;P7;P14;P15; 20 80
P18 ; P19 ; P20 ;P21 ; P22 ;

P2 ;P5 20 100

P8 ;P9 ;P12 ;P13 80 20

P10 ; P11 140 20

P16 ; P17 50 20
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Figura 8 - Corte AA para os modelos estruturais ME-I ao ME-VI (medidas em centimetro)



47

3.2 Interagao solo - estrutura

Os escritérios de calculo estrutural, no Brasil e no mundo, normalmente
desconsideram a interacdo solo-estrutura na obtencdo dos esforcos atuantes nos
elementos estruturais, ou seja, o calculo é baseado na hipétese de que os apoios séo
indeslocaveis, o que na realidade nao ocorre.

A partir da afirmacdo acima € possivel constatar que os recalques sao
estimados isoladamente para cada elemento de fundacao, através da hipotese de que
esse elemento possa se deslocar de forma independente dos demais. Assim sendo,
essa metodologia estabelece uma independéncia ficticia entre o solo de fundagéo e a
estrutura, desprezando os efeitos provocados nesta ultima, em razdo da deformacgao
do solo (Borges, 2009).

Em virtude da real dependéncia existente, discute-se a modelagem numérica
desse problema. A estrutura e os elementos de fundagao tém solugdo, embora seja
de complexidade elevada. Isso se explica devido ao solo ser um elemento complexo,
em razao da variabilidade de caracteristicas em que é encontrado na natureza, a
exemplo da heterogeneidade, anisotropia e comportamento nao linear entre forga e
deslocamento, além dos efeitos da variagao da quantidade de agua presente em sua
constituicdo. Portanto, o conhecimento da resposta do solo quando submetido a
forcas externas constitui um fator de fundamental importancia na analise de problemas
de interacao solo-estrutura. Essa avaliacdo da resposta é feita da mesma forma que
a estrutura, com base nas relagdes tensdo-deformacgao, que constituem a descrigao
matematica das propriedades mecanicas dos materiais (Borges, 2009).

Além do modelo de apoios usuais, indeslocaveis, também serdo realizados
modelos para simular a interagao solo-estrutura. Para tal, neste trabalho de pesquisa,
sera implantada uma fundacado com blocos sobre estacas raiz em concreto armado.
A estaca possui diametro de 41 cm, com o concreto estrutural de resisténcia a
compresséo (fck) igual a 35 MPa, mdédulo de elasticidade secante (Ecs) igual a 28,1
GPa, coeficiente de Poisson (n) igual a 0,2 e peso especifico (yc) de 25 kN/m3. A
Tabela 5 representa a capacidade de carga das estacas pelo método de Aoki-Velloso
(1975), de acordo com a dimensé&o da estaca e o perfil do terreno. As féormulas e as
metodologias utilizadas para o calculo da capacidade de carga das estacas
encontram-se no APENDICE A.



Tabela 5 — Perfil do terreno e capacidade de carga da estaca
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Prof. (m)| SPT| Solo (klemz) a (%) | Qp (kN)| Qa (kN) (%Lol\tf;l Q;O;al (kN)
1 8 | Argila | 200 | 60 | 9 0 96 48
2 8 | Argila | 200 | 60 | 9 52 148 74
3 | 8 | Agila | 200 | 60 | 9 103 | 199 100
4 8 | Argila | 200 | 60 | 96 155 | 251 125
5 |10 | Argila | 200 | 60 | 120 | 219 | 339 169
6 |13 | Argila | 200 | 60 | 156 | 303 | 459 229
7 |15 | Argila | 200 | 60 | 180 | 399 | 579 290
8 |16 | Argila | 200 | 60 | 192 | 502 | 694 347
o |17 | Agila | 200 | 60 | 204 | 612 | 816 408
10 | 20 | Argila | 200 | 6,0 | 240 | 741 | 981 490
11 | 21 | Argila | 200 | 60 | 252 | 876 | 1128 564
12 | 23 | Argila | 200 | 60 | 276 | 1024 | 1300 650
13 | 26 | Argila | 200 | 6,0 | 312 | 1191 | 1504 752
14 | 31| Argila | 200 | 60 | 372 | 1391 | 1763 882
15 | 33 | Argila | 200 | 6,0 | 396 | 1604 | 2000 | 1000
16 | 42 | Argila | 200 | 6,0 | 504 | 1874 | 2378 | 1189
17 | 47 | Argila | 200 | 6,0 | 564 | 2177 | 2741 1370
18 | 52 | Argila | 200 | 6,0 | 624 | 2512 | 3136 | 1568
19 | 58 | Argila | 200 | 6,0 | 696 | 2885 | 3581 1791
20 | 60| Argila | 200 | 60 | 720 | 3272 | 3992 | 1996

A partir da Tabela 5, que ilustra o perfil do terreno de acordo com a sondagem

do solo adotada didaticamente pelo autor, foi verificado que a profundidade ideal para

cada estaca é de 20m, devido as caracteristicas do terreno. Apds encontrada a

profundidade ideal, utilizou-se a metodologia de Aoki-Velloso (1975) para calcular a

capacidade de carga para cada estaca que é de 1996kN, conforme também observa-

se na Tabela 5.

A seguir, sao apresentadas as duas piores combinag¢des de estado limite de

servigo para o calculo das reagdes de apoio em cada pilar, da edificacdo em estudo.

O calculo das cargas estaticas de vento, das cargas permanentes e da sobrecarga,

seréo abordados detalhadamente no capitulo cinco.




49

e Combinagédo 1: 1,0 Peso Préprio (PP) + 1,0 Carga Permanente (CP) + 1,0
Sobrecarga (SC) + 1,0 Vento incidindo na dire¢cdo do eixo X+

e Combinagao 2: 1,0 Peso Préprio (PP) + 1,0 Carga Permanente (CP) + 1,0
Sobrecarga (SC) + 1,0 Vento incidindo na diregao do eixo X-

A Tabela 6 exibe as reacdes de apoio para cada pilar, nas duas combinagdes,
e o tipo de bloco sobre estacas a ser utilizado. O tipo de bloco sera definido em razao
da capacidade de carga de cada estaca e da maior carga dentre as duas
combinagdes. Ressaltando que a carga para cada estaca ndo pode ultrapassar

1996kN, conforme citado anteriormente.

Tabela 6 — Reagdes de apoio e tipo de bloco sobre estacas

, Reacdes de Apoio (kN) ,
Pilar Combinacao 1 Combinagao 2 Tipo de Bloco

P6 1862 3368 Bloco com 2 estacas
P14 2398 1863 Bloco com 2 Estacas
P5 2534 5216 Bloco com 4 Estacas
P18 3534 724 Bloco com 2 Estacas
P22 3070 956 Bloco com 2 Estacas
P4 1522 3596 Bloco com 2 Estacas
P21 3910 1608 Bloco com 2 Estacas
P20 3910 1608 Bloco com 2 Estacas
P3 1522 3596 Bloco com 2 Estacas
P19 3070 956 Bloco com 2 Estacas
P2 2534 5216 Bloco com 4 Estacas
P15 3534 724 Bloco com 2 Estacas
P1 1862 3369 Bloco com 2 Estacas
P7 2398 1862 Bloco com 2 Estacas
P13 1212 2691 Bloco com 2 Estacas
P12 1583 3303 Bloco com 2 Estacas
P17 3395 1154 Bloco com 2 Estacas
P11 3827 4466 Bloco com 4 Estacas
P10 3827 4466 Bloco com 4 Estacas
P9 1583 3304 Bloco com 2 Estacas
P16 3395 1154 Bloco com 2 Estacas
P8 1212 2691 Bloco com 2 Estacas
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As Figuras 9 e 10, a seguir, expressam os detalhes dos blocos para duas e
quatro estacas, respectivamente. A Figura 11 representa a planta de fundacao da
edificagdo com os tipos de blocos definidos conforme a Tabela 6. Além disso, foi
elaborado outro desenho com as vigas de travamento (vigas de equilibrio), Figura 12.
Isso significa que serdo analisados seis modelos estruturais para edificacdo: com
apoio simples, com bloco sobre estacas e com bloco sobre estacas com vigas de
travamento; todos os modelos com ou sem a modelagem computacional da rigidez

das alvenarias.

‘?1‘ Pilares
i"ﬂ—“ & Blocos o
=] o
=3 h=variavel
30 |, 30
1
60 Estacas/

Figura 9 — Detalhe estrutural dos blocos de duas estacas (medidas em centimetro)
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Figura 10 - Detalhe estrutural dos blocos de quatro estacas (medidas em centimetro)
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Figura 12 - Planta estrutural de fundagéo dos blocos sobre estacas com vigas de travamento
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Para o dimensionamento da mola sobre as estacas, € utilizado o método mais
usual para a consideragao da interacido solo-estrutura, que baseia-se nas hipoteses
do modelo desenvolvido por Winkler em 1867. Nesta hipotese, o solo € simulado por
um conjunto de molas independentes com comportamento elastico linear, admitindo
que as cargas aplicadas na superficie geram deslocamentos somente no ponto de
aplicacao, ou seja, o efeito da continuidade do meio nao € considerado. A rigidez das
molas, designada pelo coeficiente de reacédo (kv), apresentado na Equagédo 22, é
definida como sendo a pressédo (q) necessaria para provocar um deslocamento

unitario (y) (Mendonga, 2012).

(22)

O coeficiente de reagao (kv) ndo constitui uma propriedade do solo, mas esta
atrelado a diversos fatores como forma e dimensdes da fundacéo, o tipo de construgao
e flutuagbes de carregamento. E possivel determinar o coeficiente de reagéo (kv)
através de tabelas tipicas, por meio de ensaios de placa e correlagbes com as
propriedades elasticas do macigo de solo, ou ainda pelo recalque vertical estimado. A
estrutura permanece apoiada sobre apoios elasticos capazes de transmitir translacoes
nos eixos cartesianos proporcionais ao carregamento aplicado (Mendonga, 2012).

O modelo de Winkler é o mais utilizado para a simulagdo da interacdo solo-
estrutura, embora nao represente, na totalidade, a realidade fisica do problema. Uma
desvantagem da hipétese de Winkler € que os deslocamentos de um ponto n&do séo
influenciados pelas tensodes e for¢cas de outros pontos no interior do solo. Além disso,
o coeficiente de reacédo (kv) depende das dimensdes da fundagdo. Entretanto, ao
contrario disso, o método tem sido muito empregado por ser relativamente simples e
possuir correlagdes empiricas para a estimativa do modulo (Mendonga, 2012). A
Tabela 7, a seguir, apresenta faixas de valores padronizadas para o coeficiente de
reacao vertical (kv), para argilas e areias, onde (qu) corresponde a resisténcia a
compressao nao drenada. Os resultados foram determinados por meio de ensaios de
placa, de modo que necessitam de correcdao em funcdo da forma e dimensdo da
sapata. A Tabela 8 apresenta os valores de coeficiente de reagéo vertical (kv) para
varios tipos de solo.
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Segundo Terzaghi (1955), o coeficiente de reagao horizontal (kn) para estacas
em solos coesivos (argilas) independe da profundidade da estaca, podendo ser
determinado pela Equacao 23, onde kst € um modulo para uma placa horizontal de
0,3048 m (1 ft) de lado e dc representa a largura da coluna em metros. A Tabela 9

apresenta os valores tipicos de ks1 para argilas pré-adensadas.

Tabela 7 - Valores de k, em kN/m?® (Mendonga, 2012)

Argilas Rija Muito Rija Dura
qu (MPa) 0,1a0,2 0,2a04 >0,4

Faixa de valores 16.000 a 32.000 32.000 a 64.000 >64.000
Valor proposto 24.000 48.000 96.000

Areias Fofas Mecdci?nnpaggnte Compacta
Faixa de valores 6.000 a 19.000 19.000 a 96.000 96.000 a 320.000
Areia acima NA 13.000 42.000 160.000
Areia submersa 8.000 26.000 96.000

Tabela 8 - Valores de k, em kN/m? (Mendonga, 2012)
Tipo de solo kv (KN.m3)

Turfa leve - solo pantanoso

5.000 a 10.000

Turfa pesada - solo pantanoso

10.000 a 15.000

Areia fina de praia

10.000 a 15.000

Aterro de silte, de areia e cascalho

10.000 a 20.000

Argila saturada

20.000 a 30.000

Argila umida

40.000 a 50.000

Argila seca

60.000 a 80.000

Argila seca endurecida

100.000

Silte compactada com areia e pedra

80.000 a 100.000

Silte compactado com areia e muita pedra

100.000 a 120.000

Cascalho miudo com areia fina

80.000 a 120.000

Cascalho médio com areia fina

100.000 a 120.000

Cascalho grosso com areia grossa

120.000 a 150.000

Cascalho grosso com pouca areia

150.000 a 200.000

Cascalho grosso com areia compactada

200.000 a 250.000
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0,3048
k, =| = k
n ( 15d, j o (23)

Tabela 9 - Valores tipicos de ksi em kN/m? (Terzaghi, 1955)

Consisténcia da argila Ks1
Argila Rija 26486
Argila Muito Rija 52972
Argila Dura 105944

Para estacas em solos ndo coesivos (areia), admite-se que o coeficiente de
reacao horizontal (kn) varia linearmente com a profundidade de acordo com a Equacgao
24, onde nnh € um parametro de rigidez para solos n&o coesivos, ze € a profundidade
da estaca e de a largura da estaca. A Tabela 10 mostra valores tipicos de nn obtidos
por Terzaghi (1955), em fungdo da densidade relativa do solo arenoso, sob condi¢gao

seca e submersa.

ky =mn, = (24)

Tabela 10 - Valores tipicos de n, em kN/m? (Terzaghi, 1955)

Densidade relativa Ny (seca) Nn (submersa)
Areia Fofa 2500 1500
Areia Média 7000 4500
Areia Densa 18000 11000

A partir dos valores do médulo de reagdo da base elastica (kn) e da largura da
coluna (dc), determina-se o parametro de rigidez da fundagéo (ko), que € definido pela
Equacéo 25:



56

Borges (2009), em sua tese, apresenta uma metodologia para a avaliagao do
comportamento estrutural de edificios altos em concreto armado, considerando
analises elasticas lineares e n&o lineares (fisicas e geométricas), analises dindmicas
e a interacao solo-estrutura.

A Figura 13 ilustra o perfil geotécnico do solo da fundacgao original referente ao
edificio analisado. Como o objeto em estudo é de deslocamento horizontal da
edificac&o, so sera calculado o coeficiente de mola horizontalmente (kn). A Tabela 11
apresenta os valores dos coeficientes de rigidez das molas que serao aplicadas nas
estacas nas diregcdes horizontais X e Z, representando assim o efeito da interagao

solo-estrutura.

E

=2

o

Argila muito Rija g
[y

. § ¢ E
Argila Dura _ by (<]
; o

Impenetravel

Figura 13 — Resumo do perfil geotécnico do solo

Tabela 11 - Coeficiente de rigidez das molas aplicadas nas estacas em kN/m?

Profundidade das Kx (MN/m?) Kz (MN/m?)
estacas.(m)
Omaté7m 12,88 12,88
7 maté 14 m 25,77 25,77
14 m até 20 m 51,54 51,54
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3.3 Modelagem das alvenarias

Os modelos numéricos desenvolvidos neste trabalho de pesquisa consideram
os painéis de alvenaria como componentes estruturais, visto que contribuem para o
enrijecimento global do edificio, o que pode influenciar diretamente no comportamento
estrutural do edificio em analise.

Diferentemente de materiais como aco e concreto, a parede de alvenaria
constitui-se de material ndo homogéneo, tornando complexa a analise do seu
comportamento quando submetida a esforgos, principalmente, no seu proprio plano.
Com o objetivo de facilitar a compreens&o desse comportamento, pesquisadores
buscam determinar, através de técnicas de homogeneizagao, modelos numéricos com
propriedades ortotropicas equivalentes. As técnicas se resumem em desenvolver
procedimentos que visam estabelecer o modulo de elasticidade equivalente da
alvenaria e utiliza-los em modelos continuos de elementos planos, Moreira (2002).

Em 2002, Moreira (2002) estudou a contribuicdo das alvenarias no que diz
respeito ao enrijecimento global da estrutura, através de modelo simplificado para
representar as caracteristicas estaticas e dindmicas das alvenarias por meio de
diagonais equivalentes. Moreira (2002) deduziu um modelo analitico em que a rigidez
imposta por diagonais produza efeito de travejamento ao que seria imposto pelo painel

de alvenaria, conforme ilustrado na Figura 14.

Figura 14 - Painel elementar com uma diagonal [Moreira (2002)]
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Moreira (2002) desenvolveu dois modelos numéricos de painéis de alvenaria
constituidos por lajotas ceramicas: um painel sem abertura (porta) e outro com
abertura, sujeitos as condigdes de vinculagdo e carregamento, conforme Figura 15.
Adotou-se altura 3,0 m (h = 3,0 m), espessura da alvenaria de 0,15 m (e = 0,15 m) e
comprimento do painel (a) variavel. Moreira (2002) construiu, a partir de dez modelos
em elementos finitos de casca, as curvas de moédulo de elasticidade transversal (G)

para os painéis com e sem abertura, de acordo com a Figura 16.

F F
> > > > > > > > >
A\* A\i
L L
a a

Figura 15 - Modelos matematico-numéricos de painéis de alvenaria com e sem abertura,

sujeitos ao cisalhamento [Moreira (2002)].
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Figura 16 - Curvas de Mddulos de Elasticidade Transversal (G) [Moreira (2002)]
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Um modelo simplificado é utilizado para a determinagao das propriedades da
diagonal equivalente, no que diz respeito as diagonais representativas dos painéis de
alvenaria, em fungdo da geometria dos mesmos. Assim sendo, a area da segéo
transversal das diagonais equivalentes, representativa dos painéis de alvenaria do

edificio, é expressa pela equacéo:

A — kdiag L

a

conc COSZ [a J—

sena j (26)

L+cosa

A rigidez das diagonais equivalentes (Kkdiag) € definida por:

Kajag =G ~— (27)

Onde Econc representa o modulo de elasticidade do concreto. As grandezas a,
e, h representam, respectivamente, a largura, a espessura e a altura do painel de
alvenaria e G é o modulo de elasticidade transversal. Os valores do mddulo de
elasticidade transversal (G) sdo obtidos de acordo com a Figura 16.

Através da Teoria da Elasticidade, pode-se obter o médulo de elasticidade
transversal (G) em fungdo do médulo de elasticidade longitudinal (E) e do coeficiente

de Poisson (v), conforme a equacéo:

(28)

Ao considerar a pesquisa de Moreira (2002) sobre alvenaria citada
anteriormente, na qual adota de forma simplificada que a alvenaria € um material
isotrépico, sao obtidas as areas das diagonais equivalentes para os painéis de
alvenaria referentes aos modelos estruturais propostos neste estudo.

A Figura 17 ilustra a planta de arquitetura do edificio em analise, com a
representacao grafica de portas e janelas para o dimensionamento da rigidez
equivalente das alvenarias. A Tabela 12 apresenta os valores obtidos das areas das
diagonais equivalentes calculadas seguindo os dados coletados na planta de
arquitetura e a partir da pesquisa de Moreira (2002).
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Figura 17 — Arquitetura da edificagdo em estudo
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Tabela 12 - Areas das diagonais equivalentes

61

Tipo de Econc G Area

Parede painel h(m) [a(m)| a/h |e(m) (kﬂ/(r)r;z) (kﬂ/(r)r;z) EquE\r/T?J;ente
Par.1=PaR.19 |c/ porta| 2,4 48 | 200|015 2,81 1,00 0,067
Par.2=PaR.18 |s/porta| 2,4 |1,65|0,68 | 0,15 | 2,81 0,74 0,014
Par3=Par17 |s/porta| 2,4 |4,20|1,75|0,15| 2,81 1,45 0,080
Par4=Par14 |s/porta| 2,4 |4,20|1,75|0,15| 2,81 1,45 0,080
Par5=Par15 |s/porta| 2,4 |1,95|0,81|0,15| 2,81 1,45 0,032
Par6=Par16 |s/porta| 2,4 |0,50|0,20|0,15| 2,81 0,00 0,000
Par7=Par13 |s/porta| 2,4 |5,30|220]|0,15| 2,81 1,55 0,122
Par8=Par11 |s/porta| 2,4 |4,80|2,00 0,15 2,81 1,52 0,102
Par9=Par12 |c/porta| 2,4 |4,10 1,70 0,15 | 2,81 0,85 0,045
Par10 s/porta| 2,4 |2,55|1,06|0,15| 2,81 1,05 0,030
Par20=Par23 |c/ porta| 2,4 |6,80|2,83|0,15| 2,81 1,25 0,150
Par21=Par22 |c/porta| 2,4 |3,80| 1,58 0,15 | 2,81 0,80 0,038
Par24=Par30 |s/porta| 2,4 |3,20|1,33|0,15| 2,81 1,25 0,047
Par25=Par29 |s/porta| 2,4 |3,80|1,58|0,15| 2,81 0,80 0,038
Par26=Par28 |c/porta| 2,4 |4,80|2,00|0,15| 2,81 1,00 0,067
Par27 s/porta| 2,4 |580(241|0,15| 2,81 1,60 0,146
Par31=Par36 |c/porta| 2,4 |3,20|1,33 0,15 | 2,81 0,65 0,025
Par32=Par34 |c/porta| 24 |1,35|0,56 | 0,15 | 2,81 0,15 0,003
Par33=Par35 |c/porta| 2,4 |1,35/0,56 | 0,15 | 2,81 0,15 0,003
Par37=Par39 |c/porta| 2,4 |2,70|1,12|0,15| 2,81 0,45 0,014
Par38 s/porta| 2,4 |4,20(1,75|0,15| 2,81 1,45 0,080
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3.4 Resumo dos modelos estruturais

A Tabela 13 representa as descri¢gdes dos resumos dos modelos estruturais em
estudo. Os modelos estruturais ME-I e ME-Il possuem apoios simples, indeslocaveis,
diferenciados apenas pelo emprego da rigidez das alvenarias. ME-IIl e ME-IV,
possuem fundagdes com blocos sobre estacas, simulando a interagao solo-estrutura
e divergem quanto a aplicag&o, ou ndo, da rigidez das alvenarias. Por fim, os modelos
estruturais ME-V e ME-VI, além de terem apoios sobre estacas, apresentam também
vigas de travamento entre os blocos. Estas vigas de travamento sdo uma pratica usal
de projeto quando temos blocos de duas estacas, pois as estacas quando cravadas
podem ficar excéntricas e criar momentos nao previstos. Para isto usa-se as vigas de
travamento, simulando a realidade de projeto. Nestes modelos sera possivel analisar
também se as vigas de travamento irao influenciar na rigidez global da estrutura.
Assim como os demais modelos descritos, ME-V e ME-VI, diferenciam-se pela
utilizagdo ou n&o da rigidez das alvenarias.

As Figuras 18, 19 e 20 exibem as perspectivas e cortes de cada modelo
estudado para comparacgao dos diferentes tipos de apoio analisados. Em seguida a
Figura 21 exibe, de forma ampliada, um detalhe em perspectiva do bloco sobre as

estacas e as vigas de travamento da fundagéo.

Tabela 13 - Caracteristicas de cada modelo.

Modelos Alvenaria Tipo de apoio da Pé direito Altura total
estrutura (m) (m)
ME-| Sem rlglde_z
das alvenarias
— Apoio simples 2,9m 63,8m
Com rigidez
ME-II .
das alvenarias
ME-Il dSSer:lJ(lagr:gleS ADOi bl
Com r|g|dez ZOOISrgoenS]taCOaCSOS 2,9m 63’8m
ME-IV .
das alvenarias
Sem rigidez .
ME-V das alvenarias | Apoio com blocos
— sobre estacas e 2,9m 63,8m
ME-VI Comrigidez | yigas de travamento
das alvenarias
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Figura 20 — Perspectiva e corte para os modelos estruturais ME-V e ME-VI



66

Estacas Vigas de
travamento

Figura 21 — Perspectiva dos blocos e vigas de travamento da fundagao

Neste capitulo foram descritos os modelos estruturais investigados no presente
estudo, explicando suas principais caracteristicas e os materiais empregados.
Também foram definidos os coeficientes de mola que simulam o efeito da interagao
solo-estrutura e o dimensionamento das diagonais equivalentes que servira para
simular arigidez das alvenarias nestes sistemas estruturais. O capitulo quatro revelara
a modelagem numeérica das estruturas investigadas neste estudo, utilizando o método
dos elementos finitos, por meio do emprego do programa computacional ANSYS
(2007). Os modelos numéricos sao necessarios para a avaliagdo da resposta

dindmica dos edificios.
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4 MODELAGEM EM ELEMENTOS FINITOS

Neste capitulo €& apresentado o processo de modelagem numérico-
computacional dos sistemas estruturais abordados no capitulo anterior. Os modelos
computacionais sdo necessarios para a avaliagdo do comportamento estrutural dos
edificios investigados no presente trabalho de pesquisa. Sdo abordadas a
discretizacdo em elementos finitos das estruturas investigadas e as condi¢des de
contorno.

4.1 Modelagem numérico-computacional dos edificios investigados

Na atualidade, tem se tornado cada vez mais comum a representacao de
modelos estruturais reais por meio de modelos numérico computacionais. O emprego
de métodos numéricos, associado a ferramenta computacional, tem permitido a
solugcao de problemas complexos de engenharia que envolvem um elevado numero
de variaveis, bem como uma grande quantidade de dados, em tempo reduzido.

Em razao disso, o método dos elementos finitos deixou de ser apenas mais um
método numérico restrito ao uso académico para se tornar uma metodologia corrente
de analise e projeto, empregado em diversas areas de conhecimento, respaldado pelo
emprego de programas computacionais, como o ANSYS (2007). Hoje em dia, o
programa ANSYS (2007) é utilizado correntemente nas diversas areas da engenharia,
em analises estruturais, de tensées, campos eletromagnéticos, transmisséo de calor,
mecanica dos solos, escoamento de fluidos, acustica e biomecanica.

No presente capitulo sdo abordadas técnicas usuais de discretizacdo, via
método dos elementos finitos, através do emprego desse programa computacional.
As técnicas de discretizacao utilizadas tiveram a intencdo de modelar fielmente o
sistema estrutural composto por elementos em concreto armado.

As vigas, colunas e estacas em concreto sdo representadas por elementos
finitos tridimensionais, onde sdo considerados os efeitos de flexado e de tor¢do. Para
tal, usa-se o elemento finito BEAM44, que possui seis graus de liberdade por né,
sendo trés translagdes e trés rotagdes nas diregdes x, y e z. Este elemento permite a
utilizagao de diferentes geometrias nas extremidades opostas da barra. A orientagao
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do elemento vai do né | para o né J, sendo esse eixo o x. Os eixos principais y e z
estdo localizados na secgao transversal. A grande vantagem deste elemento é a
possibilidade de permitir que seus nés sejam distanciados do eixo do centroide das
vigas, visto que a laje e a viga nao estdo posicionadas no mesmo eixo. Essa
excentricidade deve ser considerada na modelagem, pois afeta diretamente os valores
das frequéncias naturais da estrutura.

A laje em concreto é simulada por meio de elementos finitos de casca. Para tal
simulagao foi usado o elemento finito SHELL63, que é definido por quatro nés. O
elemento tem seis graus de liberdade por né sendo trés translagbes e trés rotagdes
nas direcdes x, y e z. As Figuras 22 e 23 ilustram os elementos finitos de BEAM44 e

SHELL 63, respectivamente.
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Figura 22 - Elemento finito tridimensional BEAM44.
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2|

Figura 23 - Elemento finito SHELL63

A Figura 24, apresenta o elemento LINK8, o qual simulara as diagonais
equivalentes das alvenarias. Este elemento € definido por dois nos e trés graus de
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liberdade por né. Em seguida para simulagéo do bloco sobre estacas em concreto foi
usado o elemento finito SOLID45, que é definido por oito nés. O elemento tem trés
graus de liberdade por nd, sendo eles de translagdo nas diregdes x, y e z. A Figura 25
apresenta o elemento finito SOLID45.

Considera-se que, na modelagem, os materiais trabalham no regime linear-
elastico e que as secdes permanecem planas no estado deformado. A compatibilidade
de deformacgéo entre os nos dos elementos de viga e os elementos de placa s&o
empregadas por conexdes do tipo “off-set” na ligagdo entre as lajes e vigas de
concreto armado. Para o correto funcionamento da conexdo do tipo “off-set” é

necessaria a consideracao da excentricidade (e), de acordo com a Figura 26.
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Figura 25 — Elemento finito SOLID45 Figura 26 - Excentricidade entre os

elementos de laje e vigas.
A Figura 27 ilustra a perspectiva e o corte do modelo estrutural ME-I,

discretizado utilizando o programa computacional ANSYS (2007). Em seguida, as
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Figuras 28, 29 e 30 ilustram a perspectiva do pavimento tipo, corte e planta baixa,
ambos discretizados, utilizando o programa computacional ANSYS (2007). A
modelagem estrutural deste pavimento tipo, perspectiva, corte e planta s&o utilizados
nos seis modelos estudados neste trabalho de pesquisa.
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Figura 27 - Perspectiva e corte para o modelo computacional ME-I
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Figura 28 - Perspectiva do pavimento tipo para os modelos computacionais ME-I ao ME-VI
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Pilares

Vigas

I X

Figura 30 — Planta Pavimento Tipo para os modelos computacionais ME-l ao ME-VI

As Figuras 31 e 32 exibem, de forma ampliada, a modelagem computacional
dos blocos de fundacéo para quatro e duas estacas, respectivamente. Estes blocos
de fundagéao serao utilizados para modelagem numeérica dos modelos ME-IIl ao ME-
VI. Em seguida, a Figura 33 evidencia a modelagem computacional dos blocos de
fundacdo com a aplicacédo da viga de travamento, utilizadas nos modelos numéricos
ME-V e ME-VI. Por fim, a Figura 34 ilustra a modelagem computacional dos tirantes,
que simulam a rigidez das alvenarias na edificagao, utilizados nos modelos numéricos
ME-II, ME-IV e ME-VI. Todas as modelagens computacionais foram discretizadas,
utilizando o programa computacional ANSYS (2007). Em seguida, a Tabela 14

apresenta o numero de nos, elementos e graus de liberdade de todos os modelos.
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Pilares Blocos

/ Pilares —,
Pl
Blocos
Estacas

Figura 31 - Planta e perspectiva do bloco de fundagao sobre quatro estacas para os
modelos computacionais ME-IIl ao ME-VI

Pilares Blocos
Pilares
Bloco
Estacas

Figura 32 - Planta e perspectiva do bloco de fundagao sobre duas estacas para os modelos
computacionais ME-Ill ao ME-VI




74

Pilares

I

/

Vigas de

travamento

Estacas

Figura 33 — Perspectiva do bloco de fundacao com vigas de travamento para os modelos

computacionais ME-V e ME-VI

Diagonais

Equivalentes

Figura 34 - Perspectiva com diagonais equivalentes que simulam alvenarias para os
modelos computacionais ME-II, ME-IV e ME VI
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Tabela 14 - Numero de nds, elementos e graus de liberdade dos modelos em estudo.

Modelos Estruturais Numero de noés Numero de Numero de graus de
elementos liberdade
ME-I 24112 28820 144606
ME-II 24112 29499 144606
ME-III 27758 31148 158478
ME-IV 27758 31827 158478
ME-V 27830 31238 158910
ME-VI 27830 31917 158910

4.2 Modelagem do amortecimento estrutural

Amortecimento € definido como o processo pelo qual a energia do movimento
vibratorio é dissipada. Porém, a avaliagdo do amortecimento estrutural € uma tarefa
complexa, pois sua determinagdo nao esta ligada a geometria da estrutura e
dimensdes dos componentes estruturais ou do amortecimento dos materiais
empregados, segundo Clough e Penzien (1993).

E impossivel determinar os coeficientes da matriz de amortecimento
diretamente a partir das dimensdes estruturais, tamanho dos elementos estruturais e
propriedades de amortecimento dos materiais estruturais utilizados. Portanto, o
amortecimento é geralmente especificado por valores numéricos para as taxas de
amortecimento modais e estes sao suficientes para analise de sistemas lineares com
amortecimentos classicos. A avaliagao fisica do amortecimento de uma estrutura so6 é
considerada corretamente medida se seus valores sdo obtidos através de ensaios
experimentais. Entretanto, a realizacdo destes ensaios muitas vezes demanda tempo
e custo que, na maioria dos casos, € muito elevado (Chopra, 2007).

Usualmente utiliza-se a matriz de amortecimento de Rayleigh, que considera a
contribuicdo da matriz de massa (o) e da matriz de rigidez (), de acordo com a
Equacao 29. Define-se M a matriz de massa e K a matriz de rigidez do sistema (Clough
e Penzien, 1993 e Chopra, 2007).

A taxa de amortecimento para o i-ésimo modo pode ser dada pela Equacéao 30,

onde woi representa a frequéncia natural circular em rad/s.
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Ao isolar os parametros a e  da Equacéo 30, para as duas frequéncias mais
importantes adotadas como referéncia (wo1 € wo2), obtém-se as Equagdes 31 e 32. As

dedugdes matematicas para o amortecimento de Rayleigh sdo encontradas em
Clough e Penzien (1993).

a=2 ¢ 0y-f wy o (31)

ﬂ — 2( §2 Wz - §1 a)01) (32)

Wy Wy - W1 Wy

E possivel calcular a. e B, a partir dos valores de duas frequéncias naturais de
vibragao relevantes para a resposta estrutural dinAmica do sistema investigado. Em
geral, a frequéncia natural mo1 € tomada como a menor frequéncia natural, ou
frequéncia fundamental da estrutura, e o2 como a segunda frequéncia mais
importante no carregamento (Clough e Penzien, 1993).

Na literatura existem diversos valores para o amortecimento estrutural, porém,
estes apresentam uma grande variagdo, dificultando sua utilizagdo em projetos
estruturais. Chopra (2007) recomenda de 2 a 3% para a taxa de amortecimento (§) de
estruturas de ago soldadas, concreto protendido e concreto armado (levemente
fissurado). Bachmann (1995) sugere, para edificios mistos, taxa de amortecimento (&)
entre 1% e 2% e, para edificios em concreto armado, taxa de 1 a 4%. Murray et al.
(2003) indica, para pisos livres de divisérias, que taxas de amortecimento (&) inferiores
a 3,5% sejam satisfatorias para os sistemas estruturais. A NBR 6123 (1988)
recomenda valores para a taxa amortecimento () em diversos tipos de estruturas,
conforme a Tabela 15.

Para este trabalho de pesquisa foram adotadas as taxas de 2% (§ = 2%) para

o amortecimento estrutural dos modelos estruturais, conforme recomendacodes
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encontradas em diversas referéncias na literatura técnica. A Tabela 16 apresenta os

parametros utilizados nas analises de vibragao forcada dos modelos estruturais

aplicados no programa computacional ANSYS (2007).

Tabela 15 - Amortecimento estrutural NBR 6123 (1988)

Tipo de edificagao &
Edificios com estrutura aporticada de concreto, sem cortinas 0,020
Edificio com estrutura de concreto, com cortinas para a absorcéo de 0015
forgas horizontais ’
Torres e chaminés de concreto, se¢ao variavel 0,015
Torres, mastros e chaminés de concreto, secao uniforme 0,010
Edificios com estrutura de ago soldada 0,010
Torres e chaminés de aco, sec¢ao uniforme 0,008
Estruturas de madeira 0,030
Tabela 16 - Parametros o e f utilizados na analise de vibragao forcada
Modelo fo1 foz ™01 02 B
estrutural (Hz) | (Hz) | (rad/s) | (rad/s) ¢
ME-I 0,386 | 0,413 | 2,425 2,598 | 0,050183441 | 0,00796133
ME-II 0,686 | 1,070 | 4,312 6,728 | 0,105124688 | 0,003622798
ME-III 0,341 | 0,377 | 2,143 2,374 | 0,045068660 | 0,008852146
ME-IV 0,524 | 0,845 | 3,297 5,311 | 0,081386213 | 0,004645944
ME-V 0,349 | 0,386 | 2,195 2,430 | 0,046142654 | 0,008646318
ME-VI 0,529 | 0,860 | 3,328 5,407 | 0,082403106 | 0,004579175

Neste capitulo, foram apresentadas as caracteristicas dos modelos numéricos
desenvolvidos no presente estudo, indicando suas principais propriedades fisicas e
geométricas, de forma a representar o comportamento estrutural o mais préximo

possivel da realidade.
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5 ANALISE ESTATICA

O capitulo apresenta os resultados da rigidez global e do deslocamento dos
modelos investigados. Com estes resultados € possivel verificar se a utilizagdo de
modelos estruturais mais refinados, com a estrutura apoiada em blocos sobre estacas
e a rigidez das alvenarias, provocam mudangas nas analises estaticas.

5.1 Rigidez global dos modelos estruturais

A finalidade deste item € apurar o impacto que a interagdo solo-estrutura e a
rigidez das alvenarias provocam sobre a rigidez global dos modelos. Inicialmente,
calcula-se a rigidez global das estruturas, considerando os apoios rigidos e, em
seguida, a modelagem com os blocos sobre as estacas que interagem com o solo,
alternando os modelos estruturais com e sem a rigidez das alvenarias. A rigidez global
€ calculada como o inverso do deslocamento obtido devido a uma carga unitaria
aplicada no topo da edificacao, para a diregdo X, pior caso para a estabilidade global.

A Figura 35 apresenta os valores da rigidez global de cada um dos seis modelos
estudados. Conforme ja apresentado, os modelos ME-I, ME-Ill e ME-V possuem
variagdes nos tipos de apoio, contudo, a rigidez das alvenarias ndo é considerada
para efeito de calculo. Os modelos ME-Il, ME-IV e ME-VI também possuem diferencas
nos tipos de apoios, no entanto, a rigidez das alvenarias nestes modelos é
considerada para efeito de calculo. Diante do exposto, é possivel comparar como a
interacéo solo-estrutura interfere na rigidez global dos modelos.

15000
12500 12087
£ 10000
£
~ 7500 8772 8850 |
o
B 5000 —EEGH I I |
x 4425 4545
2500 |— — —_— —_ -
0 & -19% -17% = -330; -32%
ME-I ME-III ME-V ME-II ME-IV ME-VI
Sem alvenaria Com alvenaria

Figura 35 - Comparacgéao da rigidez global dos modelos estruturais: efeito dos apoios
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Ao analisar de forma qualitativa a Figura 35 nota-se que os modelos estruturais
ME-IIl, ME-IV, ME-V e ME-VI, que consideram a simulagao do efeito da interagao solo-
estrutura (modelagem dos blocos, estacas de fundagdo e vigas de equilibrio),
apresentam valores de rigidez global inferiores quando comparados aos modelos
estruturais com apoios simples (ME-I e ME-II).

Em termos quantitativos, considerando-se os modelos estruturais em que a
rigidez das alvenarias nao foi simulada na analise (ME-I, ME-Ill e ME-V), os valores
da rigidez global apresentam diferencas significativas, a partir da consideragao da
modelagem das fundagdes e da inclusdo das vigas de equilibrio na analise [ME-I (Kq
= 5464 kN/m) e ME-Ill (Kg = 4425 kN/m): redugao de 19% e ME-I (Ky = 5464 kN/m) e
ME-V (Ky = 4545 kN/m): redugéo de 17%]. Estas diferengas s&o relevantes e refletem
a influéncia da consideragdo da modelagem dos blocos, estacas de fundacgao e vigas
de equilibrio na avaliagdo dos valores de rigidez global.

Ao considerar, agora, a inclusao do efeito da rigidez das alvenarias, os valores
de rigidez global apresentam o seguinte quadro: [(ME-Il (Kq = 12987 kN/m) e ME-IV
(Kg = 8772 kN/m): reducao de 33% e ME-Il (Kg = 12987 kN/m) e ME-VI (Ky = 8850
kN/m): reducéo de 32%)]. Com base nestes valores verifica-se o efeito da rigidez das
alvenarias em conjunto com a fundagdes do edificio.

A seguir, a Figura 36 exibe os valores da rigidez global de cada um dos
modelos. Como ja apresentado, ME-I (sem rigidez da alvenaria) e ME-Il (com rigidez
da alvenaria) possuem apoios simples. Os modelos ME-Ill (sem rigidez da alvenaria)
e ME-IV (com rigidez da alvenaria) consideram apoios do tipo bloco sobre estacas. E,
por fim, ME-V (sem rigidez da alvenaria) e ME-VI (com rigidez da alvenaria) possuem
bloco sobre estacas com vigas de travamento. A partir disto, é possivel comparar a
interferéncia da rigidez da alvenaria na rigidez global dos modelos.
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Figura 36 — Comparagao da rigidez global dos modelos estruturais: efeito das alvenarias
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De acordo com a Figura 36, em termos qualitativos, constata-se que os
modelos estruturais ME-Il, ME-IV e ME-VI, nos quais a rigidez das alvenarias foi
considerada, apresentaram valores de rigidez global muito superiores com relagéo
aos modelos numéricos em que a rigidez das alvenarias nao foi considerada no estudo
(ME-I, ME-IIl e ME-V).

Em termos quantitativos, nos modelos estruturais de apoio simples (ME-I e ME-
I), os valores da rigidez global apresentam diferengas significativas, considerando-se
a modelagem da rigidez da alvenaria na analise [ME-| (Kg = 5464 kKN/m) e ME-II (Kq =
12987 kN/m): aumento de 138%]. Com a inclusdo dos blocos sobre estacas, as
diferengas entre os valores de rigidez global apresentam-se da seguinte forma: [(ME-
[l (Kg = 4425 kKN/m) e ME-IV (Kg = 8772 kN/m): aumento de 98%]. Por conseguinte,
nos blocos sobre estacas com vigas de travamento, as diferengas entre os valores de
rigidez global sdo retratadas como: [(ME-V (Kg = 4545 kN/m) e ME-VI (Kgy = 8850
kN/m): aumento de 95%]. Desse modo, verifica-se, com clareza, o efeito da rigidez
das alvenarias junto dos diferentes tipos de modelagem das fundagdes do edificio.

De acordo com as Figuras 35 e 36, observa-se que os valores de rigidez global
dos modelos que consideram as vigas de travamento (ME-V e ME-VI), possuem pouca
diferenga quando comparados aos modelos sem estas vigas (ME-Ill e ME-IV),
evidenciando assim a n&o influéncia das mesmas na rigidez global dos modelos.

Outro ponto de relevancia deve-se ao fato de que o modelo ME-Il apresentou
um aumento significativo da rigidez global, pois as diagonais equivalentes, que
simulam as alvenarias, encontram-se conectadas a apoios indeslocaveis (apoios
rigidos); e, desta maneira, as ligagbes estruturais tornam-se muito mais rigidas,

conduzindo a maiores valores de rigidez global.

5.2 Descricao dos carregamentos

O peso proprio dos modelos foi calculado pelo programa ANSYS (2007),
considerando a estrutura em concreto armado com peso especifico de 25 kN/m3. Para
o calculo das cargas de alvenaria foram consideradas paredes de 15 cm com blocos
ceramicos e revestimentos e peso especifico de 14 kN/m3, tendo como base a planta

exibida na Figura 23, conforme subitem 3.3. O peso da alvenaria foi distribuido como
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carga linear uniforme sobre as vigas de 4,8 kN/m. Considera-se também uma carga
permanente de revestimento igual a 0,5 kN/m? e uma sobrecarga de 1,5kN/m? em
todas as lajes da edificagdo.
Como as cargas horizontais sdo geradas em razao dos ventos, primeiramente
€ necessario classificar a edificacéo e o terreno, de acordo com a NBR 6123 (1988).
Seguem as classificagdes adotadas para os modelos estruturais em estudo:
e Terreno plano ou fracamente acidentado.
e Categoria V: Terreno coberto por obstaculos numerosos e pouco espagados.
¢ Classe B: Toda edificagdo para qual a maior dimenséao esteja entre 20 e 50m.
e Grupo 2: Edificagdes para hotéis e residéncias.
De acordo com essa classificagédo, os seguintes fatores e parametros foram
determinados:

e Fator topografico S1= 1,00

e Paradmetro b = 0,73

e Parametro p = 0,16

e Parametro Fr= 0,98

e Fator estatistico S3= 1,00 (tempo de recorréncia: 50 anos)

O unico fator variavel para determinagao da carga de vento é o fator S2, que
varia conforme a cota z. Para a analise, foi utilizado cargas nodais equivalentes
incidindo no nés de encontro de pilares com vigas na fachada onde incide o vento
estudado. Para esse estudo foi analisado somente o vento lateral, na direcdo X, ou
seja, o de pior caso, ilustrado na Figura 37.

Vento atuando na ~ J\\_ 1
direcio do eixo X La <\%

%\
»=<

Figura 37 — Carregamento do vento atuante na dire¢éo do eixo X
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5.3 Deslocamentos

Os seis modelos estruturais investigados neste trabalho de pesquisa sao
testados para analise estatica, onde duas combinag¢des de carregamento devem ser
determinadas a partir da Tabela 17. Os deslocamentos obtidos s&o objeto de
comparagao entre os modelos, além da verificagdo da conformidade seguindo as
orientacdes de limite de deslocamento determinados pela norma atual de concreto

armado, NBR 6118 (2014), e pela antiga norma de concreto armado, NB1 (1978).

Tabela 17 — Combinagdes de cargas estaticas

L Yf . Cargas permanentes + Yf .\[J2 Cargas acidentais + Yf .\[/1 . Vento
Combinacao 1

ELS 1,0 Cargas Permanentes + 1,0 Cargas Acidentais + 1,0 Vento

[Referente a com vy = 1,0 y Y2 =1 ,0 ; \I/l :1,0

NB1 (1978)] S3=1,0 (tempo de recorréncia 50 anos, 63% de probabilidade)
p=0,16; b=0,73

Combinagéo 2 | Yf. Cargas permanentes + Yf .\lJ2 Cargas acidentais + Yf .\[J/1 . Vento

ELS 1,0 Cargas Permanentes + 0,3 Cargas Acidentais + 0,3 Vento
[Referente a com yy=1,0;y2=0,3; y1=0,3
NBR 6118 S3=1,0 (tempo de recorréncia 50 anos, 63% de probabilidade)
(2014)] p=0,16 :b=0,73

A Figura 38, a seguir, apresenta a deformagéo para a combinagéo de cargas
estaticas, com a acéo do vento aplicado na dire¢do X da edificacdo. Para exemplificar
esta deformacao utilizou-se o modelo estrutural ME-VI, modelo mais proximo da
realidade, que considera apoios de blocos sobre estacas com vigas de travamento e
rigidez simplificada das alvenarias. E possivel observar que os blocos, juntamente
com as estacas, deslocam-se translacionalmente nas dire¢des horizontais, em
resposta as cargas impostas pelo vento, consequentemente ocasionando um

aumento do deslocamento final no topo da edificagao.
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As Figuras 39 e 40 demonstram os valores dos deslocamentos translacionais

horizontais no topo da edificacado, obtidos na combinacéo 1 e 2, respectivamente, para

todos os modelos. As figuras agrupam os modelos com o objetivo de verificar como a

interacdo solo-estrutura interfere nos valores de deslocamentos horizontais dos

modelos. As Figuras 39 e 40 também exibem o limite de deslocamento horizontal

exigido na antiga norma NB1 (1978) e na atual NBR 6118 (2014), respectivamente.
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Figura 39 - Comparacgao dos deslocamentos horizontais no topo entre os modelos

Limite NBR-6118(2014) H/ 1700= 3,75 cm

Sem Alvenaria

Com alvenaria

estruturais para combinacao 2: efeito dos apoios

459
MENEEENNS 0 WER— e
— 328 —— —

2,95
n ] ] 249 |
= I— — . -
= +40% +24% - +131% +95%
ME-I ME-IIl ME-V ME-1I ME-IV ME-VI

Figura 40 — Comparacgao dos deslocamentos horizontais no topo entre os modelos
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De acordo com a Figura 39, em termos qualitativos, os modelos estruturais ME-
I, ME-IV, ME-V e ME-VI, que consideram a simulacido do efeito da interagcao solo-
estrutura (modelagem dos blocos, estacas de fundagdo e vigas de equilibrio),
apresentam valores de deslocamentos translacionais horizontais no topo do modelo
superiores aos valores dos deslocamentos dos modelos estruturais com apoios
simples (ME-I e ME-II).

Na analise quantitativa, tendo em vista os modelos estruturais em que a rigidez
das alvenarias ndo foi considerada (ME-l, ME-Ill e ME-V), os valores destes
deslocamentos apresentam diferengas significativas, a partir da modelagem das
fundacbes e da inclusao das vigas de equilibrio na analise [ME-I (v = 12,05 cm) e ME-
Il (v = 16,63 cm): aumento de 38% e ME-I (v = 12,05 cm) e ME-V (v = 14,94 cm):
aumento de 24%]. As diferengas sao relevantes e refletem a influéncia da modelagem
dos blocos, estacas de fundagado e vigas de equilibrio sobre a resposta estrutural
estatica dos modelos, segundo a avaliagdo dos valores dos deslocamentos
horizontais.

Ao levar em consideragéo a inclusdo do efeito da rigidez das alvenarias, as
diferencgas entre os valores dos deslocamentos translacionais horizontais no topo do
edificio apresentam o seguinte quadro: [ME-Il (v = 4,53 cm) e ME-IV (v = 10,30 cm):
aumento de 127% e ME-Il (v = 4,53 cm) e ME-VI (v = 8,98 cm): aumento de 98%]. Os
valores demonstram, de forma clara, o efeito da rigidez das alvenarias em conjunto
com a modelagem das fundagdes do edificio.

A Figura 40, a qual utiliza os modelos estruturais para combinagao 2,
demonstrou 0 mesmo comportamento da Figura 39, no qual foi empregado a
combinagao 1 para os modelos. Foi possivel observar que os valores de deslocamento
horizontal foram alterados proporcionalmente, em torno de 30%, quando comparado
ao mesmo modelo estrutural.

As Figuras 41 e 42 indicam os valores dos deslocamentos translacionais
horizontais no topo da edificagdo, obtidos na combinacéo 1 e 2, respectivamente, para
todos os modelos investigados. As figuras organizam os modelos de forma a
possibilitar a andlise da interferéncia da rigidez das alvenarias nos valores de
deslocamentos translacionais horizontais. As Figuras 41 e 42 também exibem o limite
de deslocamento horizontal exigido na antiga norma NB1 (1978) e na atual NBR 6118
(2014), respectivamente.
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estruturais para combinacao 2: efeito das alvenarias

Em seguida, constata-se que os modelos estruturais ME-Il, ME-IV e ME-VI,
onde a rigidez das alvenarias foi considerada, apresentaram valores de
deslocamentos translacionais horizontais no topo do edificio consideravelmente
inferiores aos modelos numéricos em que a rigidez das alvenarias nao foi considerada
no estudo (ME-I, ME-IIl e ME-V).

De forma quantitativa, considerando-se os modelos estruturais de apoio
simples (ME-I e ME-II), os valores de deslocamento horizontal apresentam diferengas
significativas, em razdo da modelagem da rigidez da alvenaria na analise [ME-| (v =
12,05 cm) e ME-Il (v = 4,53 cm): reducéo de 62%]. Posteriormente, com a inclusdo

dos blocos sobre estacas, os valores dos deslocamentos horizontais sao: [(ME-IIl (v=
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16,63 cm) e ME-IV (v = 10,30 cm): reducéo de 38%]. Ao final, ao analisar os blocos
sobre estacas com vigas de travamento, os valores dos deslocamentos horizontais
sdo expressos por: [(ME-V (v = 14,94 cm) e ME-VI (v = 8,98 cm): reducéo de 40%].
Logo, verifica-se o efeito da rigidez das alvenarias associado a modelagem das
fundagdes do edificio.

A Figura 42, que utiliza os modelos estruturais para combinagao 2, demonstrou
0 mesmo comportamento da Figura 41, onde emprega-se a combinagao 1 para os
modelos. E notdrio que os valores de deslocamento horizontal foram alterados
proporcionalmente, em torno de 30%, quando comparado ao mesmo modelo.

Diante do exposto, observando-se os valores maximos dos deslocamentos
obtidos na analise estatica dos modelos investigados (ME-I a ME-VI), deve-se
ressaltar que as vigas de travamento possuem uma importancia destacada para o
projeto, pois tendem a equilibrar as cargas verticais sobre as estacas de fundacgao,
reduzindo a deformagéao das estacas e, por conseguinte, os valores maximos dos
deslocamentos translacionais horizontais.

Vale ressaltar que o modelo estrutural ME-Il apresentou um aumento
significativo da rigidez, uma vez que as diagonais equivalentes, que simulam
simplificadamente as alvenarias, encontram-se conectadas a apoios indeslocaveis
(apoios rigidos); e, assim, as ligacbes estruturais tornam-se muito mais rigidas,
conduzindo a menores valores para deslocamentos translacionais horizontais. Cabe
destacar que este modelo nao reflete exatamente a realidade pratica de projeto.

A partir das figuras 40 a 43, foi possivel verificar que a combinacao 1, utilizando
anorma NB1 (1978) e a combinagao 2, utilizando a norma NBR 6118 (2014), possuem
ordem de grandezas diferentes. Isso ocorre pelo fato de a NB1 (1978) utilizar 100%
da carga de vento e limite H/500, enquanto a NBR 6118 (2014) utiliza somente 30%
da carga de vento e limite H/1700. O fator de 1700 pode ser considerado uma
aproximacgao de 500/0,3=1667. Por conseguinte, para facilitar a analise dinamica, é
utilizado o limite da NB1 (1978) nos capitulos seguintes, pois sera considerada 100%
da carga de vento, a mesma utilizada para as demais verificagoes.

As Figuras 40 a 43 evidenciam que os modelos ME-IIl e ME-V, que simulam a
interacdo solo-estrutura, ndo estao aprovados de acordo com as normas, uma vez
que os deslocamentos no topo dos modelos estdo acima dos limites estabelecidos.
Por outro lado, os modelos (ME-Il, ME-IV e ME-VI) que simulam a rigidez das

alvenarias, estao aprovados segundo as normas.
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6 ANALISES DE AUTOVALORES E AUTOVETORES

A analise modal tem por objetivo determinar os diferentes periodos em que a
estrutura pode naturalmente entrar em ressonancia, considerando toda a massa da
estrutura e sua flexibilidade. Quando um agente externo excitador fornece
periodicamente energia a um sistema é possivel ocorrer a coincidéncia da frequéncia
de excitagdo com uma das frequéncias naturais do sistema, consequentemente o
modo natural de vibracdo é excitado e amplificado, fazendo com que o sistema vibre
com grandes amplitudes. Desta forma, para que a estrutura ndo entre em colapso, é
necessario que a frequéncia de excitagao néo coincida com a frequéncia natural da
estrutura.

Este capitulo expbée uma analise de vibracdo livre, com o propdsito de
determinar as frequéncias naturais mais importantes da resposta estrutural dos
modelos investigados. As frequéncias naturais (autovalores), bem como os seus
respectivos modos de vibrac&o (autovetores), sdo determinadas recorrendo-se ao uso
do programa ANSYS (2007).

6.1 Frequéncias naturais (autovalores)

A Tabela 18 exibe as frequéncias naturais referentes aos quatro primeiros
modos de vibragdo dos seis modelos estruturais investigados. Com base nos
resultados apresentados na Tabela 18, verifica-se que as primeiras frequéncias
naturais dos seis modelos estruturais sao inferiores a 1 Hz, pois trata-se de uma
estrutura de grande esbeltez. Este fato comprova a necessidade do estudo de seu
comportamento dindamico, uma vez que o edificio pode apresentar problemas de
vibragdo excessiva e desconforto aos usuarios. Em seguida, a Tabela 19 retrata os
periodos fundamentais dos modelos investigados. Observa-se que seus periodos
foram superiores a 1s. Segundo a NBR 6123 (1988), edificagbes com periodo
fundamental superior a 1s, como em particular aquelas fracamente amortecidas,

podem expressar importante resposta flutuante na direcado do vento médio.



Tabela 18 - Frequéncias naturais dos modelos estruturais.
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'\\/’i'gfa‘;gg ME-| ME-II ME-II ME-IV ME-V ME-VI
for 0,386 Hz | 0,686 Hz | 0,341Hz | 0525Hz | 0,349Hz | 0,530 Hz
oo 0,413Hz | 1,070Hz | 0,377Hz | 0,845Hz | 0,386Hz | 0,860 Hz
fos 0,482 Hz | 1,248 Hz | 0,448Hz | 0,967Hz | 0,458 Hz | 0,973 Hz
fou 1,229Hz | 2,931 Hz | 1,143Hz | 2115Hz | 1,192Hz | 2,166 Hz

Tabela 19 - Periodos fundamentais (T) dos modelos estruturais.

?//ilgr('jaoggg ME-| ME-II ME-II| ME-IV ME-V ME-VI
Tor 2,590s | 1456s | 2,932s 1,962 s 2,877 s 1,938 s
To2 2,417 s 0,933 s 2,645 s 1,205 s 2,594 s 1,177 s
Tos 2,072s | 0801s | 27227s 1,058 s 2,183 s 1,051 s
Tos 0,813s | 0,341s | 0,874s 0,482's 0,832's 0,470 s

A Figura 43 aponta os valores de frequéncias naturais para o primeiro modo de
vibragdo de cada modelo estudado. A figura agrupa os modelos com a finalidade de
comparar como os tipos de apoio interferem nos valores das frequéncias naturais dos

modelos estruturais.
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Figura 43 — Comparacgao das frequéncias fundamentais entre os modelos estruturais: efeito

dos apoios
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Conforme exibido na Figura 43, os modelos ME-IIl, ME-IV, ME-V e ME-VI, que
consideram a simulagao do efeito da interagao solo-estrutura (modelagem dos blocos,
estacas de fundacdo e vigas de equilibrio), apresentam valores de frequéncias
naturais inferiores aos valores de frequéncia gerados no emprego dos modelos
estruturais com apoios simples (ME-I e ME-II).

Quantitativamente, nos modelos estruturais em que a rigidez das alvenarias
nao foi considerada na analise (ME-I, ME-Ill e ME-V), os valores da rigidez global
apresentaram diferengas, por conta da modelagem das fundagdes e da inclusdo das
vigas de equilibrio na analise [ME-I (f, = 0,386 Hz) e ME-IlI (f, = 0,341 Hz): reducgéo
de 12% e ME-I (f, = 0,386 Hz) e ME-V (f, = 0,349 Hz): redugdo de 10%]. Estas
diferencas representam a influéncia da interacdo solo-estrutura sobre a resposta
estrutural dinamica dos modelos, segundo a avaliagdo dos valores de frequéncias
naturais

Na sequéncia, com a incluséo do efeito da rigidez das alvenarias, os valores de
rigidez global apresentam o seguinte panorama: [(ME-II (f, = 0,686 Hz) e ME-IV (f, =
0,525 Hz): reducéo de 24% e ME-II (f, = 0,686 Hz) e ME-VI (f, = 0,530 Hz): reducao
de 23%].

A Figura 44 expressa os valores de frequéncias naturais para o primeiro modo
de vibragédo dos modelos. A figura reune os modelos de forma a possibilitar a analise
da interferéncia da rigidez das alvenarias nos valores de frequéncias naturais dos

modelos estururais.
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91

Segundo a Figura 44, os modelos estruturais ME-Il, ME-IV e ME-VI, em que
consideram a rigidez das alvenarias, apresentaram valores de frequéncias
fundamentais bem superiores em quando comparados aos modelos numéricos em
que a rigidez das alvenarias n&o foi simulada no estudo (ME-I, ME-Ill e ME-V).

Em termos quantitativos, considerando-se os modelos estruturais de apoio
simples (ME-I e ME-Il), os valores de frequéncias fundamentais exprimem diferengas
significativas, levando-se em conta a modelagem da rigidez da alvenaria na analise
[ME-I (f» = 0,386 Hz) e ME-II (f, = 0,686 Hz): aumento de 78%]. No caso da inclusao
dos blocos sobre estacas, as diferencas entre os valores de frequéncias fundamentais
apresentam-se como: [(ME-Ill (f, = 0, 341 Hz) e ME-IV (f, = 0, 525 Hz): aumento de
54%]. Por fim, em blocos sobre estacas com vigas de travamento, as diferengas entre
os valores de rigidez global s&o expressas por: [(ME-V (f, = 0,349 Hz) e ME-VI (f, =
0,530 Hz): aumento de 52%]. Portanto, verifica-se, de forma notdria, o efeito da rigidez
das alvenarias em conjunto com as fundagoes.

De acordo com as Figuras 43 e 44, observa-se que os valores de frequéncia
naturais dos modelos que consideram as vigas de travamento (ME-V e ME-VI),
possuem pouca diferenga quando comparados aos modelos sem estas vigas (ME-Il|
e ME-IV), esclarecendo assim a ndo influéncia das mesmas nas frequéncias naturais
dos modelos.

E importante mencionar que o modelo estrutural ME-Il apresentou um aumento
significativo de frequéncia fundamental, pois as diagonais equivalentes, que simulam
simplificadamente as alvenarias, encontram-se conectadas a apoios indeslocaveis
(apoios rigidos); assim sendo, as ligagdes estruturais tornam-se muito mais rigidas,

conduzindo a maiores valores de frequéncias.

6.2 Modos de vibragao (autovetores)

Na sequéncia deste estudo, as Figuras 45 a 50 apresentam os quatro primeiros
modos de vibragdo dos seis modelos investigados. Tais formas modais estao
correlacionadas com as quatro primeiras frequéncias naturais apresentadas

anteriormente.
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A Tabela 20 apresenta os fendbmenos fisicos dos seis modelos estruturais

investigados. Pode-se observar que estes fendbmenos fisicos mantiveram-se em todos

os modelos, logo a interagao solo-estrutura e a simulagao da rigidez da alvenaria n&o

afetaram qualitativamente o modo de vibragéo das estruturas.

Tabela 20 — Fendmeno fisico dos modelos estruturais.

Fenémeno Fisico
ME-I| ME-II ME-III ME-IV ME-V ME-VI
Flexdo em | Flexdo em | Flexdo em | Flexdo em | Flexdo em | Flexao em
fo1 torno do torno do torno do torno do torno do torno do
eixo Z eixo Z eixo Z eixo Z eixo Z eixo Z
Torcéo Torcéo Torcéo Torcéo Torcéo Torcao
foz em torno em torno em torno em torno em torno em torno
doeixoY | doeixoY | doeixoY | doeixoY | doeixoY | doeixoY
Torcéo Torcéo Torcéo Torcéo Torcéo Torcao
fos em torno em torno em torno em torno em torno em torno
doeixoY | doeixoY | doeixoY | doeixoY | doeixoY | doeixoY
Flexdo em | Flexdo em | Flexdo em | Flexdo em | Flexdo em | Flexao em
foa torno do torno do torno do torno do torno do torno do
eixo Z eixo Z eixo Z eixo Z eixo Z eixo Z

No presente capitulo foram apresentados os resultados das analises de

vibragao livre dos modelos numeéricos desenvolvidos, obtendo-se as frequéncias

naturais da estrutura (autovalores) e os modos de vibragdo (autovetores), o que

permitiu uma avaliagdo da resposta dindmica do edificio investigado. No capitulo a

seguir serao exibidos os resultados das analises dindmicas desenvolvidas ao longo

deste estudo, com a finalidade de avaliar o comportamento estrutural dos modelos

investigados quando submetidos a cargas nao deterministicas do vento.
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7 ANALISE DE VIBRAGAO FORGADA

Neste capitulo sdo exibidos os resultados obtidos nas analises dinamicas nao
deterministicas do vento realizadas sobre os modelos em estudo, com base no
programa computacional ANSYS (2007). Estas analises tém como objetivo avaliar a
resposta estrutural dindmica dos modelos investigados quando submetidos ao
carregamento ndo deterministico oriundo do vento, como demonstrado no segundo

capitulo.

7.1 Carregamento de vento aplicado nos modelos estruturais

As cargas de vento sdo aplicadas sobre as fachadas referentes a maior
dimensdo em planta das edificagdes, ou seja, as forgas sdo aplicadas no sentido
positivo da direcdo X. Nas analises numéricas sao consideradas cargas permanentes
e acidentais usuais de projetos em todos os pavimentos dos modelos estruturais
investigados neste trabalho de pesquisa. Os resultados das analises dindmicas para
deslocamentos maximos sao obtidos nos nés do topo do edificio (h = 63,80 m) e, para
as aceleragbes maximas, nos nos do penultimo pavimento (h = 60,90 m), conforme

ilustrado na Figura 51.

A6,

0B 1

Figura 51- Posigcado dos nés de avaliagdo da resposta dindmica dos modelos estruturais
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7.2 Limites e recomendagoes de projeto

As respostas dindmicas dos modelos numéricos sdo apresentadas em termos
de valores de pico, nas fases transiente e permanente, e comparados aos limites
propostos por normas e recomendacdes de projetos quanto ao estado limite de servigo

e conforto dos ocupantes das estruturas investigadas.

7.2.1 Deslocamento lateral maximo dos edificios

Segundo a NB1 (1978), o deslocamento lateral maximo recomendado para
edificios em concreto armado, considerando a carga de vento como variavel principal
tomada com seu valor raro, € calculado pela Equagao (33), em fungao da altura total

da estrutura (htor).

h
dH,ma'\x S 5608 (33)

7.2.2 Critérios para avaliagdo do conforto humano

A NBR 6123 (1988) preconiza que as forgas flutuantes do vento podem
provocar desconforto aos ocupantes das edificacdes destinadas a ocupagcdo humana.
A amplitude maxima da aceleragéo (aj) para um determinado nivel do edificio pode
ser calculada pela Equacgao (34), sendo (fj) a frequéncia correspondente ao modo j e

(u) o deslocamento na cota z devido a agéo da parcela flutuante.
22
a;=4r"f'y, (34)

Segundo a NBR 6123 (1988), a aceleragdo maxima da edificagdo nao deve
superar 0,1 m/s? para que se possa garantir o conforto humano. E admitido que a
amplitude maxima da aceleragdo exceda este valor, em média, uma vez a cada dez

anos.
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Segundo Bachmann (1995), os efeitos de vibragdes de baixas frequéncias em
pessoas sdo aqueles associados a sensacdo de mal-estar, incbmodo, perda de
concentragdo e apreensao quanto a seguranga estrutural. A Tabela 21 apresenta os
valores limites para a percep¢ao humana quanto a aceleracéo induzida pelo vento e

a Figura 52 mostra estes valores de aceleragdo em funcéo da frequéncia.

Tabela 21 - Valores limites de aceleragao para percepgdao humana (Bachmann, 1995)

Percepcao humana Limites de aceleracao em m/s?
Imperceptivel a<0,005¢g a<0,049
Perceptivel 0,006g<a<0,015¢ 0,049 <a<0,147
Incbmoda 0,015g<a<0,05¢ 0,147 <a<0,49
Muito incébmoda 0,05g<a<0,15¢g 0,49<a<147
Intoleravel a>0,15g 1,47 <a
1003 g = aceleracao da gravidade
60
40-
304
20+
10,01
£
£ 35,04
o1
s
g
=1
E 1,01

0,1 ; . S ——
0.1 0,2 0,5 1,0 2,0
Frequéncia (Hz)

Figura 52 - Percepgado humana as vibragbes em edificios devidas ao vento (Bachmann,
1995)
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7.3 Modelagem de cargas nao deterministicas do vento

Como mencionado anteriormente, neste trabalho de pesquisa, a agdo do vento
€ modelada por meio da geracdo de séries de carregamento dindmico né&o
deterministico. Numericamente, estas séries sdo obtidas através de rotinas
desenvolvidas com base no emprego do programa computacional MATLAB
(MATHWORKS, 2013), considerando as propriedades aleatérias e instaveis da carga
do vento, as caracteristicas geométricas dos sistemas estruturais investigados e
parédmetros da norma brasileira de vento NBR 6123 (1988).

Para o carregamento dindmico ndo deterministico do vento nas estruturas
investigadas, foi utilizado o modelo de espectro de poténcia do vento de Kaimal. Nos
modelos ME-I ao ME-V foi utilizada somente uma série de carregamento. Para o
modelo ME-VI, considerado o mais proximo da realidade, foram geradas 10 séries
histéricas de vento, afim de obter um tratamento estatistico confiavel.

A Tabela 22 apresenta os principais parametros adotados na modelagem da
acao nao deterministica do vento e suas caracteristicas segundo a norma NBR 6123
(1988) para o desenvolvimento das séries histéricas de carregamento.

7.4 Respostas dinamicas dos modelos estruturais

Os resultados da analise dinamica dos modelos estruturais investigados foram
submetidos a agdo n&o deterministica do vento, com base na consideragao do efeito
proveniente da interagdo solo-estrutura e da rigidez das alvenarias, e apresentados
neste item. A resposta estrutural dinAmica, em termos dos valores dos deslocamentos
e aceleracdes horizontais maximas, € comparada no item posterior com os valores
limites de normas e recomendagdes de projeto para a verificagdo dos estados limites
de servico e avaliagao do conforto humano.

Na sequéncia do texto sdo apresentadas as respostas estruturais dinamicas
dos modelos Estruturais, ME-I, pelo fato de ser o modelo utilizado na pratica corrente
de projeto, e o modelo ME-VI, por ser tratar do modelo numérico que representa o
efeito da interagdo solo-estrutura, com base na modelagem dos blocos, vigas de
travamento e estacas de fundacdo, sendo considerado o modelo mais proximo da
realidade. As respostas dindmicas dos demais modelos estruturais, ME-Il, ME-III, ME-
IV e ME-V, sao mostradas nos Apéndices B, C, D e E, respectivamente.
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Tabela 22 - Propriedades da modelagem da carga n&o deterministica do vento

Propriedades
do
carregamento

ME-I

ME-II ME-III ME-IV ME-V

ME-VI

Velocidade
basica do vento
(Vo)

35 m/s

Fator
topografico (S1)

1,0

Fator estatistico
(S3)

1,0

Velocidade
média do vento
(V10)

24,15 m/s

Categoria do
terreno (S2)

Coeficiente
exponencial (p)

0,31

Parametro
meteorologico

(b)

0,50

Coeficiente de
rugosidade (zo)

25m

Divis6es do
espectro (n)

81 harmonicos

Coeficiente de
arrasto (Ca)

1,42

Faixa de
frequéncia (f)

0,01 a
6,18Hz

0,01 a
10,99Hz

0,01 a
5,47Hz

0,01 a
8,41 Hz

0,01 a
5,58Hz

0,01 a
8,48Hz

Incremento de
frequéncia (Af)

0,077Hz

0,137Hz | 0,067Hz | 0,105Hz | 0,069Hz

0,105Hz

Harmonico
Ressonante

5° Harmonico

Incremento de
tempo (At)

0,03 segundos

Tempo total

600 segundos (10 minutos)
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7.4.1 Modelo estrutural (ME-I):

As Figuras 53 e 54 apresentam as forgas horizontais, no dominio do tempo e
no dominio da frequéncia, respectivamente, aplicada ao Pilar P6 do modelo estrutural

ME-I, na cota z=63,8 m (n6 8769), obtida na primeira série do carregamento para este
modelo estrutural.

E AN | | I * I “lalh
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Forga(kN)
]
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S

|

|
o
| ——r
g
|
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=T LS TN A o I = =

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 550 600
Tempo (8)

Figura 53 — Forga de vento no dominio do tempo aplicado ao n6é 8769 do modelo (ME-I)
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0,39 Hz
(1*Modo)
; | ,
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Frequencia (Hz)

Figura 54 — Carga de vento no dominio da frequéncia aplicada no n6 8769 do modelo (ME-I)
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As Figuras 55 e 56 exibem as respostas dindmicas do modelo estrutural ME-I
na cota z=63,8 m e z=60,9 m, no dominio do tempo, em termos de deslocamentos e
aceleragbes, respectivamente, considerando a primeira série de carregamento n&o
deterministico do vento. Em seguida, a Figura 57 ilustra as respostas do modelo no

dominio da frequéncia.

0.45 Fase Fase
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Figura 55 - Deslocamento horizontal referente ao n6 8769 do modelo (ME-I).
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Figura 56 - Aceleracao horizontal referente ao n6é 8359 do modelo (ME-I)
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Ao observar as Figuras 55 e 56 é possivel perceber que os valores dos
deslocamentos translacionais horizontais maximos sao de 0,39 m (fase transiente) e
0,25 m (fase permanente), e os valores das aceleragdes maximas sao iguais a 2,08
m/s? (fase transiente) e 0,325 m/s? (fase permanente) para o modelo estrutural ME-I.
A partir da Figura 57 verifica-se a influéncia do 1° modo de vibragdo da estrutura na

resposta dindmica do edificio em concreto armado (fo1 = 0,39 Hz).

0018 |
.. | fo1=0,39 Hz
0016 i 1%Modo:
Flex&o em
0014 torno de Z
_0012
E
g 0,010
£
= 0,003
£
= /
0,006 ) ‘1
0,004 / \
e JlL )/ I .
M _.-I—‘—/r [ =r— A A —
0,000

000 010 0,20 0,30 0,40 050 080 070 080 0,90 1,00
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0,120 |
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0,100 1*Modo:
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0,020 f

|
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] e ——_,I"-.l___ ‘,J SRR | " |Il A,

e

0,000 W - | —
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Frequencia (Hz)
b) Aceleragao

Figura 57- Resposta dinamica no dominio da frequéncia referente ao modelo (ME-I)
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Em seqguida, as Tabelas 23 e 24 apresentam, respectivamente, os valores de
pico em termos de deslocamento (cota z=63,8 m) e aceleragao (cota z=60,9 m) nos
pilares referentes ao modelo estrutural ME-I, nas fases transiente e permanente das

respostas dinamicas.

Tabela 23 - Deslocamento maximo no topo da edificacdo do modelo estrutural (ME-I)

NG Deslocamento maximo no topo da edificagéo (cm)
(2=63,8m: Figura 51) Fase transiente Fase permanente

8633 37,23 23,31

8650 37,72 22,72

8680 38,03 22,99

8710 38,41 23,51

8746 38,73 23,97

8769 39,23 25,55

Tabela 24 - Aceleracao maxima no penultimo pavimento do modelo estrutural (ME-I)

NG Aceleragdo maxima no penultimo pavimento (m/s?)
(2=60,9m: Figura 51) Fase transiente Fase permanente
8223 2,246 0,273
8240 2,194 0,235
8270 2,162 0,213
8330 2,132 0,222
8336 2,113 0,247
8359 2,088 0,325
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7.4.2 Modelo estrutural (ME-VI):

As Figuras 58 e 59 apresentam as forgas horizontais, no dominio do tempo e
no dominio da frequéncia, respectivamente, aplicadas ao Pilar P6 do modelo estrutural
ME-VI, na cota z=63,8 m (né 8769), obtida na primeira série do carregamento para

este modelo estrutural.
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Figura 58 — Forca de vento no dominio do tempo aplicado no né 8769 do modelo (ME-VI)
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Figura 59 - Carga de vento no dominio da frequéncia aplicada no n6é 8769 do modelo (ME-VI)
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As Figuras 60 e 61 exibem as respostas dindmicas do modelo estrutural ME-VI
na cota z=63,8 m e z=60,9 m, no dominio do tempo, em termos de deslocamentos e
aceleragdes, respectivamente, considerando a primeira e unica série de carregamento
nao deterministico do vento. Em seguida, a Figura 62 ilustra as respostas do modelo
no dominio da frequéncia.

030 Fase Fase
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Figura 60 - Deslocamento horizontal referente ao n6 8769 do modelo (ME-VI)
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Figura 61 - Aceleracao horizontal referente ao n6é 8359 do modelo (ME-VI)
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Ao analisar as Figuras 60 e 61 é possivel perceber que os valores dos
deslocamentos translacionais horizontais maximos sao de 0,24 m (fase transiente) e
0,14 m (fase permanente), e os valores das acelera¢gées maximas sao iguais a 1,708
m/s? (fase transiente) e 0,304 m/s? (fase permanente) para o modelo estrutural ME-VI.
A partir da Figura 62, pode-se verificar a influéncia do 1° modo de vibragao da estrutura

na resposta dindmica do edificio em concreto armado (fo1 = 0,53 Hz).
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Figura 62 - Resposta dinamica no dominio da frequéncia referente ao modelo (ME-VI)
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Em seqguida, as Tabelas 25 e 26 apresentam, respectivamente, os valores de
pico em termos de deslocamento (cota z=63,8m) e aceleragédo (cota z=60,9m) nos
pilares referentes ao modelo estrutural ME-VI, nas fases transiente e permanente das

respostas dinamicas.

Tabela 25 - Deslocamento maximo no topo da edificagdo do modelo estrutural (ME-VI)

NG Deslocamento maximo no topo da edificacao (cm)
(2=63,8m: Figura 51) Fase transiente Fase permanente

8633 25,95 14,96

8650 25,44 14,70

8680 25,13 14,56

8710 24,78 14,44

8746 24,53 14,37

8769 24,15 14,40

Tabela 26 - Aceleragdo maxima no penultimo pavimento do modelo estrutural (ME-VI)

NG Aceleragao maxima no penultimo pavimento (m/s?)
(z=60,9m: Figura 51) Fase transiente Fase permanente
8223 1,798 0,287
8240 1,777 0,234
8270 1,759 0,227
8330 1,740 0,238
8336 1,727 0,249
8359 1,708 0,304
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7.5 Anadlise comparativa dos resultados das analises dinamicas

Com base nos resultados obtidos em relacdo as analises numeéricas
desenvolvidas ao longo deste trabalho de pesquisa € realizado um estudo
comparativo referente aos deslocamentos e aceleragdes maximas com as principais
normas técnicas e recomendacgdes de projetos, de forma a verificar os estados limites
de servigo e o conforto humano para os modelos estruturais investigados.

A Figura 63 apresenta os valores dos deslocamentos translacionais horizontais
no topo da edificacdo no n6é 8769 para os modelos estruturais. A figura ordena os
modelos visando a comparagdo de como os tipos de apoio podem interferir nos
valores dos deslocamentos horizontais dos modelos estruturais. A Figura 63 também

exibe o limite de deslocamento exigido na antiga norma NB1 (1978).

40 Limite H/500=12,76 cm ,
36 -
32 — 33,54 T
3 30,59 '|
528
£24 — 2585 — |
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812 — —] — 14,40 —]
8 I ] 845 1 ] [
0 = +31% +19% = +85% +70%
ME-I ME-II ME-V ME-II ME-IV ME-VI
Sem alvenaria Com alvenaria

Figura 63 —Valores de deslocamento horizontal no topo dos modelos estruturais para

resposta dindmica no né 8769: comparativo da variagcao dos apoios estruturais

Em se tratando da Figura 63, os modelos estruturais ME-III, ME-IV, ME-V e ME-
VI, que consideram a simulagao do efeito da interagao solo-estrutura (modelagem dos
blocos, estacas de fundagdo e vigas de equilibrio), apresentam valores de
deslocamentos horizontais no topo do modelo superiores aos valores dos
deslocamentos obtidos com base no emprego dos modelos estruturais com apoios
simples (ME-I e ME-II).

Ao examinar quantitativamente os modelos estruturais em que a rigidez das
alvenarias nao foi considerada na analise (ME-I, ME-Ill e ME-V), os valores de
deslocamentos destes modelos apresentam diferencas significativas, quando
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considerada a modelagem das fundagdes e a inclusdo das vigas de equilibrio na
analise [ME-I (v = 25,55 cm) e ME-Ill (v = 33,54 cm): aumento de 31% e ME-I (v =
25,55 cm) e ME-V (v = 30,59 cm): aumento de 19%]. As diferencas s&o relevantes e
evidenciam a influéncia da modelagem dos blocos, estacas de fundagéao e vigas de
equilibrio sobre a resposta estrutural estatica dos modelos, em virtude da avaliagao
dos valores dos deslocamentos.

Por fim, na inclusdo do efeito da rigidez das alvenarias, as diferengas entre os
valores dos deslocamentos translacionais horizontais no topo do edificio apresentam-
se da seguinte forma: [ME-Il (v = 8,45 cm) e ME-IV (v = 15,71 cm): aumento de 85%
e ME-II (v = 8,45 cm) e ME-VI (v = 14,40 cm): aumento de 70%]. Deste modo, verifica-
se, com clareza, o efeito da rigidez das alvenarias somado a modelagem das
fundagdes do edificio.

Em seguida, a Figura 64 exprime os valores dos deslocamentos translacionais
horizontais no topo da edificacdo para os seis modelos. A figura agrupa os modelos
de forma a possibilitar a comparagéo da interferéncia da rigidez das alvenarias nos

valores de deslocamento horizontais dos modelos estururais.
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Figura 64 — Comparagao dos deslocamentos horizontais no topo dos modelos estruturais
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|

para resposta dindmica no n6 8769: comparativo da rigidez das alvenarias

Com base na Figura 64, constatou-se que os modelos estruturais ME-Il, ME-IV
e ME-VI, que consideram a rigidez das alvenarias, expressaram valores de
deslocamentos translacionais horizontais no topo do edificio consideravelmente

inferiores aos modelos numéricos em que a rigidez das alvenarias nao foi considerada

no estudo (ME-I, ME-IIl e ME-V).
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Em termos quantitativos, nos modelos estruturais de apoio simples (ME-I e ME-
II), os valores de deslocamentos horizontais apresentam diferengas significativas, ao
considerar a modelagem da rigidez das alvenarias na analise [ME-I (v = 25,55 cm) e
ME-II (v = 8,45 cm): redugdo de 66%)]. Com a inclusdo dos blocos sobre estacas, as
diferengas entre os valores de rigidez global s&o: [(ME-III (v= 33,54 cm) e ME-IV (v =
15,71 cm): reducéo de 53%. Logo, ao considerar os blocos sobre estacas com vigas
de travamento, as diferengas entre os valores de rigidez global apresentam o seguinte
quadro: [(ME-V (v=30,59 cm) e ME-VI (v= 14,40 cm): reducéo de 52%. A partir destes
resultados, verifica-se o efeito da rigidez das alvenarias em conjunto com a
modelagem das fundagdes do edificio.

De maneira geral, observando-se os valores maximos dos deslocamentos
obtidos na andlise dindmica dos modelos investigados (ME-I a ME-VI), deve-se
ressaltar que as vigas de travamento possuem importancia destacada para o projeto,
pois tendem a equilibrar as cargas verticais sobre as estacas de fundagao, reduzindo
a deformacdo das estacas e, consequentemente, os valores maximos dos
deslocamentos translacionais horizontais.

Outro fator importante deve-se ao fato de que o modelo estrutural ME-II
apresentou um aumento significativo da rigidez, pois as diagonais equivalentes, que
simulam simplificadamente as alvenarias, encontram-se conectadas a apoios
indeslocaveis (apoios rigidos); e, desta maneira, as ligagbes estruturais tornam-se
muito mais rigidas, conduzindo aos menores valores para deslocamentos
translacionais horizontais. Cabe destacar que este tipo de modelagem néao reflete
exatamente a realidade pratica de projeto.

As Figuras 63 a 64 evidenciam que somente o modelos ME-Il, que considera
apoio simples e a rigidez das alvenarias, estaria aprovado de acordo com a norma,
uma vez que somente este modelo tem o valor de deslocamento horizontal no topo
da edificacéo abaixo do limite estabelecido.

A Figura 65 apresenta os resultados das aceleragbes maximas no n6 8359,
localizado no penultimo pavimento do edificio (z = 60,9 m), na fase permanente para
a primeira série de carregamento ndo deterministico do vento. A figura agrupa os
modelos com a finalidade de comparar como os tipos de apoio interferem nos valores
das frequéncias naturais dos modelos estruturais. Em seguida, a Tabela 27 apresenta
as aceleragbes maximas em diversos nés do penultimo pavimento do edificio (z = 60,9
m), na fase permanente para a primeira série de carregamento nao deterministico do

vento para os seis modelos.
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Figura 65 — Valores de aceleragao de pico dos modelos estruturais para resposta dindmica

no no 8359

Tabela 27 - Aceleragao maxima no penultimo pavimento dos modelos estruturais

NG Aceleragdo maxima no penultimo pavimento na fase permanente (m/s?)
(z=60,9m:
Figura 51)
ME-I| ME-II ME-III ME-IV ME-V ME-VI
8223 0,273 0,273 0,299 0,293 0,298 0,287
8240 0,235 0,258 0,271 0,228 0,265 0,234
8270 0,213 0,234 0,236 0,216 0,235 0,227
8330 0,222 0,232 0,248 0,225 0,252 0,238
8336 0,247 0,232 0,278 0,238 0,285 0,249
8359 0,326 0,288 0,338 0,305 0,337 0,304
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A partir da Figura 65 e Tabela 27, foi observado que os valores das aceleragdes
maximas (aceleragdes de pico) determinadas em relagao aos seis modelos estruturais
investigados (ME-I a ME-VI), ndo apresentaram variagdes significativas em termos
quantitativos, com diferengas maximas da ordem de 10%. Deste modo, verifica-se que
o efeito da interagao solo estrutura e a rigidez das alvenarias nao interferem de forma
relevante em relagcdo aos valores das aceleracdes de pico dos modelos analisados
neste estudo.

No que se refere a norma brasileira de projeto NBR 6123 (1988), os valores
das aceleracbes maximas (aceleragbes de pico) de todos os modelos estruturais
analisados (ME-lI a ME-VI) sédo superiores ao limite de 0,10 m/s? (amax = 0,10 m/s?),
violando o critério de conforto humano da referida norma. Por outro lado, de acordo
com o trabalho de pesquisa de Bachmann (1995), os niveis de vibragdo dos modelos
estruturais investigados (ME-I a ME-VI), mediante analise dos valores das frequéncias
naturais e das aceleragdes de pico calculadas ao longo da pesquisa, podem ser
classificados como sendo do tipo “incémodos”, quando a fase permanente da resposta
estrutural dinamica dos modelos é considerada [0,149 m/s? < amax < 0,49 m/s?].

7.6 Tratamento estatistico do resultados do modelo estrutural (ME-VI)

Conforme ja& mencionado, o modelo ME-VI, por ser tratar do modelo
computacional que representa o efeito da interagdo solo-estrutura, com base na
modelagem dos blocos, vigas de travamento e estacas de fundagéo, é considerado o
mais préximo da realidade. Com a finalidade de obter um modelo mais confiavel para
a utilizagao da agao nao deterministica do vento, é necessario elaborar um tratamento
estatistico adequado dos resultados. Assim, considerando-se uma distribuicao
normal, € possivel obter média (m), desvio padréo (o) e valores caracteristicos das
respostas com um grau de confiabilidade de 95% (Uz95%), através da Equacéo (35)
(Morettin, 2010).

U.

295%21,65 o+m (35)
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A Tabela 28 apresenta os valores, para o modelo estrutural ME-VI, dos
deslocamentos e aceleracbes maximas meédias no nd 8769, localizado no ultimo
pavimento (z=63,8 m), e no n6 8359, localizado no penultimo pavimento (z=60,9 m),
respectivamente. A tabela também exibe os parametros estatisticos relacionados as
dez séries de carregamento nao deterministico do vento, aplicados no modelo
estrutural investigado ME-VI. Em seguida, a Figura 66 demonstra os deslocamentos
maximos no nd 8769, localizado no topo do edificio (z=63,8m), no modelo estrutural
ME-VI na fase permanente para as dez séries de carregamento ndo deterministico do
vento, bem como o valor limite estabelecido pelas normas NB1(1978) e NBR
6118(2014).

Tabela 28 — Deslocamentos e aceleracbes médios do modelo (ME-VI)

Desloclamento (m) Acelerapées (m/s?)
car?eé;aGr:eent o (z=63,8n Cr)n?;?;ura 51) (z=60,9n cr)n?:)li'?;ura 51)
Fase permanente Fase permanente
1 0,144 0,303
2 0,140 0,256
3 0,134 0,228
4 0,140 0,371
5 0,144 0,342
6 0,135 0,232
7 0,138 0,295
8 0,151 0,283
9 0,144 0,285
10 0,139 0,210
Média 0,141 0,281
Desvio padrao 0,00502 0,05098
Uz95% 0,149 0,365
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Figura 66 - Valores de deslocamento horizontal no topo do modelo estrutural ME-VI para

resposta dindmica no n6é 8769 para as 10° séries de carregamento de vento.

A partir da Figura 66, observou-se que o modelo ME-VI, modelo no qual
considera-se o bloco sobre estacas, as vigas de travamento e a rigidez das alvenarias,
estaria em desacordo com a norma, uma vez que este modelo tem o valor de
deslocamento horizontal no topo edificacdo acima do limite estabelecido pela norma
NB1 (1978). Em seguida, a Figura 67 apresenta as aceleragées maximos no n6 8359,
localizado no penultimo pavimento do edificio (z=60,9m), no modelo estrutural ME-VI

na fase permanente para as dez séries de carregamento nao deterministico do vento.

0,55
0,50 ==

0,45
0,40
0,35 0,37

0,342
0,30

025 |- — —
0,20 — S — — —— — — — 0,210

o e =— = = = = o

Aceleragdo Maximo (m/s?)

0,10 |- — — — — - — _—

0,05 |- —_— — — —_— —_ — —_— — — —

0,00

1 2 3 4 5 5 T 8 9 10
Séries de Carregamento
*1-Limite NER 6123 *2_Limite Incomado(l) *3-Limite Muito Incomado(MI)
a=0,1m/s*® a=0,147m/s* (Bachmann) a=0,49m/s? (Bachmann)

Figura 67 - Valores de aceleragdo de pico do modelo estrutural ME-VI para resposta

dindmica no né 8359 para as 10 séries de carregamento de vento.
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De acordo com os resultados da Tabela 28, verifica-se que os valores maximos
médios dos deslocamentos horizontais sdo da ordem de 0,149 m para a fase
permanente, considerando um indice de confiabilidade de 95% e que as aceleragdes
maximas médias, sao da ordem de 0,365 m/s? para a fase permanente.

Observando as Figuras 66 e 67, verificou-se uma variagao significativa de uma
série para outra, principalmente quando se refere a aceleracdo. Desta forma, é
possivel verificar a importancia de um tratamento estatistico com no minimo dez séries
de carregamento para cada modelo estrutural sempre que se faz uma analise n&o
deterministica do vento.

A partir da Figura 67, no que se refere a norma brasileira de projeto NBR 6123
(1988), os valores das aceleragdes maximas (acelera¢gdes de pico) do modelo
estrutural VI apds o tratamento estatistico € superior ao limite de 0,10 m/s? (amax =
0,10 m/s?), violando o critério de conforto humano da referida norma. Por outro lado,
de acordo com o trabalho de pesquisa de Bachmann (1995), os niveis de vibragao do
modelo estrutural ME-VI, mediante analise dos valores das aceleracbes de pico
calculadas apods o tratamento estatistico, podem ser classificados como sendo do tipo
“incobmodos”, quando a fase permanente da resposta estrutural dindAmica dos modelos

¢é considerada [0,149 m/s? < amax < 0,49 m/s?].
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8 CONSIDERAGOES FINAIS

O objetivo central deste trabalho de pesquisa diz respeito a investigacdo do
comportamento estrutural dindmico e a avaliagdo do conforto humano, quando a
edificacao é submetida a agao nao deterministica do vento, com base na consideracao
do efeito proveniente da interagao solo-estrutura. Ao longo deste trabalho de pesquisa
foram investigados seis modelos estruturais: com 22 pavimentos e altura total de 63,8
m, variando o tipo de apoio da estrutura e a consideragdo ou nao da rigidez das
alvenarias. Modelos numéricos tridimensionais sdo desenvolvidos, com base no
emprego do programa ANSYS (2007), com a finalidade de obter a analise da resposta
dindmica nao deterministica dos modelos estruturais. Ressalta-se que, para a
modelagem das cargas de vento ndo deterministicas atuantes sobre os edificios,
foram considerados espectros de poténcia de Kaimal. Em seguida, os resultados
obtidos ao longo das analises dindmicas (deslocamentos e aceleragdes de pico) séo
comparados com os valores limites estabelecidos em recomendagbes de projeto e
normas técnicas, de modo a avaliar de forma critica os niveis de conforto humano dos

edificios no que tange a situagdes da pratica corrente de projeto.

8.1 Conclusoes

8.1.1 Analise estatica

a) Rigidez global dos modelos

Apos as verificagoes, foi possivel perceber em termos qualitativos, que os
modelos estruturais ME-IIl, ME-IV, ME-V e ME-VI, que simulam o efeito da interacéo
solo-estrutura (modelagem dos blocos, estacas de fundagéo e vigas de equilibrio),
exibem valores de rigidez global inferiores quando comparado aos modelos com
apoios simples (ME-I e ME-II).
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Quantitativamente, nos modelos estruturais em que a rigidez das alvenarias
nao foi considerada na analise (ME-I, ME-Ill e ME-V), os valores da rigidez global
apresentam diferencgas significativas, a partir da consideragdo da modelagem das
fundagdes e da inclusdo das vigas de equilibrio na analise [ME-I (Kg = 5464 kN/m) e
ME-III (Kg = 4425 cm): reducado de 19% e ME-I (Ky = 5464 kN/m) e ME-V (Ky = 4545
kN/m): redugédo de 17%]. Desta forma, estas diferengas demonstram a influéncia da
consideracao da modelagem dos blocos sobre estacas na rigidez global da estrutura.

Em seguida, com a inclusdo do efeito da rigidez das alvenarias, estas
diferengas entre os valores de rigidez global apresentam o seguinte quadro: [(ME-II
(Kg = 12987 kN/m) e ME-IV (Kg = 8772 kN/m): reducao de 33% e ME-Il (Kg = 12987
kN/m) e ME-VI (Ky = 8850 kN/m): reducao de 32%]. A partir destes resultados, verifica-
se, o efeito da rigidez das alvenarias em conjunto com os diferentes tipos de apoios
dos modelos.

Posteriormente, verificou-se que os modelos estruturais ME-II, ME-IV e ME-VI,
nos quais a rigidez das alvenarias foi considerada, apresentaram valores de rigidez
global consideravelmente superiores em relagdo aos modelos numéricos em que a
rigidez das alvenarias n&o foi considerada no estudo (ME-I, ME-Ill e ME-V).

Em termos quantitativos, considerando-se os modelos estruturais em que foi
considerado apoio simples na analise (ME-l e ME-Il), os valores da rigidez global
apresentam diferencas significativas, a partir da consideragdo da modelagem da
rigidez da alvenaria na analise [ME-| (Kg = 5464 kN/m) e ME-Il (Ky = 12987 kN/m):
aumento de 138%]. Considerando-se, agora, a inclusdo dos blocos sobre estacas,
estas diferengas entre os valores de rigidez global apresentam o seguinte quadro:
[(ME-IIl (Kg = 4425 kN/m) e ME-IV (Kyg = 8772 kN/m): aumento de 98%)]. Por fim,
considerando os blocos sobre estacas com vigas de travamento, estas diferengas
entre os valores de rigidez global apresentam o seguinte quadro: [[ME-V (Kg = 4545
kN/m) e ME-VI (Ky = 8850 kN/m): aumento de 95%]. Observando-se estes resultados,
verifica-se, a importancia do efeito da rigidez das alvenarias na rigidez global dos
modelos.

b) Deslocamentos translacionais horizontais dos modelos

Apds as analises, foi possivel observar em termos qualitativos, que os modelos

estruturais ME-IIl, ME-IV, ME-V e ME-VI, que consideram a modelagem dos blocos
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sobre estacas e vigas de travamento, apresentam valores de deslocamentos
horizontais no topo do modelo significamente superiores aos valores dos
deslocamentos obtidos com base no emprego dos modelos estruturais com apoios
indeslocaveis (ME-I e ME-II).

Em termos quantitativos, considerando-se os modelos estruturais em que a
rigidez das alvenarias nao foi considerada na analise (ME-I, ME-Ill e ME-V), os valores
destes deslocamentos apresentam diferencgas significativas, a partir da consideragéo
da modelagem das fundagdes e da inclusdo das vigas de equilibrio na analise [ME-I
(v=12,05 cm) e ME-Ill (v = 16,63 cm): aumento de 38% e ME-I (v = 12,05 cm) e ME-
V (v = 14,94 cm): aumento de 24%)]. Estas diferencas refletem a influéncia da
consideragdo da modelagem da interagdo solo-estrutura, a partir da avaliagcdo dos
valores dos deslocamentos.

Considerando-se, agora, a inclusdo do efeito da rigidez das alvenarias, estas
diferencgas entre os valores dos deslocamentos translacionais horizontais no topo do
edificio apresentam o seguinte quadro: [ME-Il (v = 4,53 cm) e ME-IV (v = 10,30 cm):
aumento de 127%] e ME-II (v = 4,53 cm) e ME-VI (v = 8,98 cm): aumento de 98%)].
Observando-se estes resultados, verifica-se, com clareza, o efeito da rigidez das
alvenarias com modelagem das fundagdes do edificio.

Posteriormente, verificou-se que os modelos estruturais ME-II, ME-IV e ME-VI,
nos quais a rigidez das alvenarias foi considerada, apresentaram deslocamentos
horizontais muito inferiores quando comparado aos modelos numéricos em que a
rigidez das alvenarias nao foi considerada no estudo (ME-I, ME-Ill e ME-V).

Em termos quantitativos, considerando-se os modelos numéricos em que foi
considerado apoio simples na analise (ME-l e ME-Il), os valores de deslocamento
horizontal apresentam diferengas significativas, a partir da consideracdo da
modelagem da rigidez da alvenaria na analise [ME-I (v = 12,05 cm) e ME-II (v = 4,53
cm): redugao de 62%]. Com a inclusdo dos blocos sobre estacas, estas diferengas
entre os valores de rigidez global apresentam o seguinte quadro: [(ME-Ill (v = 16,63
cm) e ME-IV (v = 10,30 cm): reducéo de 38%. Por fim, considerando os blocos sobre
estacas com vigas de travamento, estas diferencas entre os valores de rigidez global
apresentam o seguinte quadro: [[ME-V (v = 14,94 cm) e ME-VI (v = 8,98 cm): redugéao
de 40%. Observando-se estes resultados, € possivel verificar o efeito da rigidez das
alvenarias nos deslocamentos horizontais no topo da edificagao.
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8.1.2 Analise das frequéncias naturais e dos modos de vibragao

Com base nas analises de vibracao livre, observa-se em termos qualitativos,
que os modelos ME-IIl, ME-IV, ME-V e ME-VI, que consideram a simulagéo do efeito
da interacdo solo-estrutura, expdem valores de frequéncias naturais inferiores quando
comparadas aos modelos estruturais com apoios indeslocaveis (ME-l e ME-II).

Quantitativamente, nos modelos estruturais em que a rigidez das alvenarias
nado foi considerada na analise (ME-I, ME-Ill e ME-V), os valores das frequéncias
naturais apresentam diferengas significativas, a partir da consideragdo da modelagem
das fundacgdes e da inclus&do das vigas de equilibrio na analise [ME-I (f, = 0,386 Hz) e
ME-III (f» = 0,341 Hz): redugao de 12% e ME-I (f, = 0,386 Hz) e ME-V (f,» = 0,349 Hz):
reducado de 10%]. Estas diferengas sdo importantes e mostram como a consideragao
de uma modelagem mais completa da fundacgéao influencia os valores de frequéncias
naturais

Posteriormente, com a inclusdo do efeito da rigidez das alvenarias, estas
diferengas entre os valores de rigidez global apresentam o seguinte quadro: [(ME-II (f,
= 0,686 Hz) e ME-IV (f, = 0,525 Hz): redugao de 24% e ME-II (f, = 0,686 Hz) e ME-VI
(f» = 0,530 Hz): reducéo de 23%]. A partir destes resultados, observa-se, o efeito da
rigidez das alvenarias em conjunto com a modelagem das fundacgdes do edificio.

Dando sequéncia ao trabalho, constatou-se que os modelos estruturais ME-II,
ME-IV e ME-VI, nos quais a rigidez das alvenarias foi considerada apresentaram
valores de frequéncias naturais consideravelmente superiores em relagdo aos
modelos numéricos em que a rigidez das alvenarias nao foi considerada (ME-I, ME-Il|
e ME-V).

Quantitativamente, nos modelos estruturais em que foi considerado apoio
simples na analise (ME-I e ME-Il), os valores frequéncias fundamentais apresentam
diferengas significativas, a partir da consideracdo da modelagem da rigidez da
alvenaria na analise [ME-I (f, = 0,386 Hz) e ME-II (f, = 0,686 Hz): aumento de 78%].
Em seguida considerando a inclusao dos blocos sobre estacas, estas diferengas entre
os valores de frequéncias fundamentais apresentam o seguinte quadro: [(ME-IlI (f, =
0,341 Hz) e ME-IV (f, = 0,525 Hz): aumento de 54%. Por fim, considerando os blocos
sobre estacas com vigas de travamento, estas diferencas entre os valores de rigidez
global apresentam o seguinte quadro: [(ME-V (f, = 0,349 Hz) e ME-VI (f, = 0, 530 Hz):
aumento de 52%. Com base nestes resultados, verifica-se, o efeito da rigidez das
alvenarias nas frequéncias naturais dos modelos.
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Apos as analises, foi possivel verificar que todos os modelos estruturais
apresentaram seus modos de vibragao iguais, logo a interagdo solo-estrutura e a
simulagc&o da rigidez da alvenaria n&o alteram os modos de vibragdo dos modelos
estruturais.

8.1.3 Andlises dinamicas nao deterministicas (vibragao forgada)

a) Deslocamentos translacionais horizontais dos modelos estruturais

Os valores maximos dos deslocamentos translacionais horizontais no topo do
edificio analisado foram avaliados em relacdo aos seis modelos estruturais
investigados (ME-I a ME-VI). Em termos qualitativos, cabe ressaltar que estes
deslocamentos apresentaram valores superiores aqueles obtidos na analise estatica.

Os modelos estruturais ME-IIl, ME-IV, ME-V e ME-VI, que consideram a
simulacdo do efeito da interagdo solo-estrutura (modelagem dos blocos, estacas de
fundacao e vigas de equilibrio), apresentam valores de deslocamentos horizontais no
topo do modelo superiores aos valores dos deslocamentos obtidos com base no
emprego dos modelos estruturais com apoios simples (ME-I e ME-II).

Em termos quantitativos, considerando-se os modelos estruturais em que a
rigidez das alvenarias nao foi considerada na analise (ME-I, ME-Ill e ME-V), os valores
destes deslocamentos apresentam diferencgas significativas, a partir da consideragao
da modelagem das fundagdes e da inclusdo das vigas de equilibrio na analise [ME-I
(v =25,55 cm) e ME-Ill (v = 33,54 cm): aumento de 31% e ME-I (v = 25,55 cm) e ME-
V (v = 30,59 cm): aumento de 19%]. Estas diferencas sao relevantes e refletem a
influéncia da consideragédo da modelagem dos blocos, estacas de fundagao e vigas
de equilibrio sobre a resposta estrutural dindmica dos modelos, a partir da avaliagao
dos valores dos deslocamentos.

Considerando-se, agora, a inclusdo do efeito da rigidez das alvenarias, estas
diferencgas entre os valores dos deslocamentos translacionais horizontais no topo do
edificio apresentam o seguinte quadro: [ME-Il (v = 8,45 cm) e ME-IV (v = 15,71 cm):
aumento de 85% e ME-Il (v = 8,45 cm) e ME-VI (v = 14,40 cm): aumento de 70%)].
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Observando-se estes resultados, verifica-se, com clareza, o efeito da rigidez das
alvenarias em conjunto com a modelagem das fundagdes do edificio.

Na sequéncia do estudo, observou-se que os modelos estruturais ME-Il, ME-IV
e ME-VI, nos quais a rigidez das alvenarias foi considerada apresentaram valores de
deslocamentos horizontais muito inferiores em relagcdo aos modelos estruturais em
que a rigidez das alvenarias nao foi considerada (ME-I, ME-Ill e ME-V).

Em termos quantitativos, nos modelos estruturais de apoio simples (ME-I e ME-
II), os valores de deslocamentos horizontais apresentam diferengas significativas, ao
considerar a modelagem da rigidez das alvenarias na analise [ME-I (v = 25,55 cm) e
ME-II (v = 8,45 cm): redugao de 66%]. Com a inclusdo dos blocos sobre estacas, as
diferengas entre os valores de rigidez global s&o: [(ME-III (v= 33,54 cm) e ME-IV (v =
15,71 cm): redugao de 53%. Logo, ao considerar os blocos sobre estacas com vigas
de travamento, as diferengas entre os valores de rigidez global apresentam o seguinte
quadro: [(ME-V (v= 30,59 cm) e ME-VI (v = 14,40 cm): redug&o de 52%. A partir destes
resultados, verifica-se o efeito da rigidez das alvenarias em conjunto com a

modelagem das fundagdes do edificio.

b) Aceleracdes de pico dos modelos estruturais em estudo

Ao longo do estudo, foi observado que os valores das aceleragbes maximas
(aceleragdes de pico) determinadas em relagdo aos seis modelos estruturais
investigados (ME-I a ME-VI), ndo apresentaram variagdes significativas em termos
quantitativos, com diferengas maximas da ordem de 15%. Deste modo, verifica-se que
o efeito da interacdo solo - estrutura e a rigidez das alvenarias nao interferem de forma
relevante em relagcdo aos valores das aceleracdes de pico dos modelos analisados
neste estudo.

No que se refere a norma brasileira de projeto NBR 6123 (1988), os valores
das aceleragbes maximas (aceleragbes de pico) de todos os modelos estruturais
analisados (ME-I a ME-VI) séo superiores ao limite de 0,10 m/s? (amax = 0,10 m/s?),
violando o critério de conforto humano da referida norma. Por outro lado, de acordo
com o trabalho de pesquisa de Bachmann (1995), os niveis de vibragdo dos modelos
estruturais investigados (ME-I a ME-VI), mediante analise dos valores das frequéncias

naturais e das aceleragdes de pico calculadas ao longo da pesquisa, podem ser
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classificados como sendo do tipo “incémodos”, quando a fase permanente da resposta
estrutural dinamica dos modelos é considerada [0,149 m/s? < amax < 0,49 m/s?].

A partir do tratamento estatistico que foi realizado no modelo estrutural VI, foi
possivel observar a variagao das aceleragdes para as 10 séries de carregamento nao
deterministica do vento. O autor entende que para uma comparagao mais confiavel
entre os seis modelos estruturais, quando se trata da aceleragdo, € necessario no
minimo ter uma analise de 10 séries de carregamento ndo deterministico para todos

0s modelos investigados.

8.1.4 Diagonais equivalentes simulando a rigidez das alvenarias

Conforme ja abordado neste trabalho, a modelagem numérica que simula a
rigidez das alvenarias, segundo a metodologia das diagonais equivalentes, é um
modelo simplificado. Além disso, como verificado nos itens anteriores da concluséo, a
rigidez das alvenarias tem uma importancia relevante nos efeito globais das
estruturas. Desta forma, o autor entende que para uma melhor analise da influéncia
da rigidez das alvenarias nas estruturas, seja necessario uma modelagem mais
refinada dos painéis de alvenarias.

Observou-se também que o modelo estrutural ME-Il apresentou efeitos globais
mais significativos, pois suas diagonais equivalentes, que simulam simplificadamente
as alvenarias, encontram-se conectadas a apoios indeslocaveis (apoios rigidos); e,
desta maneira, as ligagdes estruturais se tornam muito mais rigidas e por
consequéncia os modelos também. Cabe destacar que este modelo (ME-Il) ndo reflete

exatamente a realidade pratica de projeto.

8.1.5 Vigas de travamentos dos blocos sobre estacas (vigas de equilibrio)

Uma pratica comum em projetos de fundacéo é a utilizacdo de vigas para o
travamento dos blocos sobre estacas, principalmente em bloco de uma ou duas

estacas. Isto ocorre devido a possibilidade das estacas serem mal executadas na
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construgdo e ficarem excéntricas em relagdo ao bloco, gerando momentos na
estrutura que nao foram considerados.

Observando estas vigas, para efeito global dos modelos (ME-V e ME-VI), foi
constatado duas situacdes distintas. A primeira € que para as analises de
deslocamento horizontal (estatica e dindmica), que consideram o carregamento do
vento e da sobrecarga na estrutura, tiveram alteragdes significativas, pois as vigas
tendem a equilibrar as reagdes verticais sobre as estacas da fundacgao, reduzindo a
deformagao das estacas e por conseguinte os valores maximos dos deslocamentos
translacionais horizontais. Ja para as andlises de rigidez global e de vibragao livre
(frequéncias naturais), que n&do consideram cargas de vento e sobrecarga, ndo existe
esta deformacédo na estaca, e por consequéncia, estas vigas tiveram pouca alteragéo
no efeito global dos modelos.

8.2 Sugestoes para trabalhos futuros

Considerando-se a atualidade e complexidade do tema de pesquisa em estudo,
0 autor apresenta as seguintes sugestdes para a continuagao do desenvolvimento da

pesquisa:

a) Realizagdo de tratamento estatistico com no minimo 30 séries de
carregamento nao deterministicas do vento.

b) Consideragdo de um modelo mais refinado dos painéis de alvenaria.

c) Realizacdo de testes experimentais sobre modelos estruturais de edificios
reais, quando submetidos a acao do vento, de maneira a obter dados para
uma melhor avaliagao dos critérios de conforto humano.

d) Consideragdo de outros espectros de poténcia para a modelagem das
cargas dinadmicas nao deterministicas representativas da agao do vento.

e) Estudo de controle das vibragbes estruturais, mediante o emprego de

sistemas de controle passivos, ativos, semiativos e hibridos.
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APENDICE A - FORMULAS DE CAPACIDADE DE CARGA - AOKI-VELOSO

Formulas para capacidade de carga da estaca:

a) Carga resistidade pela ponta:

Onde:
N Ensaio de ponta SPT

K Em fungao do solo (kN/m?)
A, Area de ponta
F, Fator em funcdo do tipo de estaca

a) Carga resistida pelo atrito lateral:

KN
de a?AL
2
Onde:

a Parametro em funcao do solo

A Area lateral (perimetro da secdo transversal da estaca x comprimento

F, Fator em funcdo do tipo de estaca

b) Capacidade total de carga da estaca:

9+Q
Q=

S

Onde:

F, Fator de seguranga
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(A1)

(A2)

(A3)



Tabela A1 — Valores dos coeficientes F, e F,
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Tipo de Estaca F, F,
Escavada com lama bentonitica 3,5 4,5
Escavada grande didmetro 3,5 7,0
Escavada pequeno diametro 3,0 6,0
Franki - fuste apiloado 2,3 3,0
Franki - fuste vibrado 2,3 3,2
Hélice continua 3,0 3,8
Metalica 1,8 3,5
Pré-moldada cravada 2,5 3,5
Pré-moldada prensada 1,2 2,3
Raiz 2,2 2,4

Strauss 4,2 3,9

Tabela A2 — Valores dos coeficientes K e «

Tipo de solo K (kN/m?) a (%)
Areia 1.000 1,4
Areia argilosa 600 3,0
Areia argilo-siltosa 500 2,8
Areia silto-argilosa 700 2,4
Areia siltosa 800 2,0
Argila 200 6,0
Argila arenosa 350 24
Argila areno-siltosa 300 2,8
Argila silto-arenosa 330 3,0
Argila siltosa 220 4,0
Silte 400 3,0
Silte areno-argiloso 450 2,8
Silte arenoso 550 2,2
Silte argilo-arenoso 250 3,0
Silte argiloso 230 3,4
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APENDICE B — ANALISES DINAMICAS MODELO ESTRUTURAL (ME-II)

As Figuras B1 e B2 apresentam as forgas horizontais, no dominio do tempo e
no dominio da frequéncia, respectivamente, aplicada ao Pilar P6 do modelo estrutural
ME-II, na cota z=63,8 m (n6 8769), obtida na primeira série do carregamento para este

modelo estrutural.
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Figura B1 — Forga de vento no dominio do tempo aplicado no n6 8769 do modelo (ME-II)
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Figura B2 — Carga de vento no dominio da frequéncia aplicada no n6 8769 do
modelo (ME-II)
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As Figuras B3 e B4 exibem as respostas dinamicas do modelo estrutural ME-I|
na cota z=63,8 m e z=60,9 m, no dominio do tempo, em termos de deslocamentos e
aceleragbes, respectivamente, considerando a primeira série de carregamento n&o
deterministico do vento. Em seguida, a Figura B5 ilustra as respostas do modelo no

dominio da frequéncia.
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Figura B3 - Deslocamento horizontal referente ao né 8769 do modelo (ME-II)
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Figura B4 - Aceleracao horizontal referente ao n6 8359 do modelo (ME-II)
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Ao observar as Figuras B3 e B4, é possivel perceber que os valores dos
deslocamentos translacionais horizontais maximos sao de 0,14 m (fase transiente) e
0,08 m (fase permanente), e os valores das aceleragdes maximas sao iguais a 3,28
m/s? (fase transiente) e 0,288 m/s? (fase permanente) para o modelo estrutural ME-II.
Observando a Figura B5, pode-se verificar a influéncia do 1° modo de vibragdo da

estrutura na resposta dindmica do edificio em concreto armado (fo1 = 0,68 Hz).

0,004 |
0.004 h S f1=0,68 Hz
’ 1°Modo:
Flexdo em
0,003 torno de Z
£ 0,003
s
20002
a
E: 0,002 E*
0,001 /"
0,001 |+ A — - \ 1
LD M R
—
0,000 1 —

0,00 0,10 020 030 040 0,50 060 0,70 0,80 0,90 1,00
Frequéncia (Hz)
a) Deslocamento

0,070 |
0,060 M | f01=0,68 Hz
, N 1°Modo:
Flexdo no

0,050 exo Z
T
E 0,040
[ 1]
=
\
= 0,030 i
& |

0,020 -t

/."I I':\
\
0,010 / \ ‘ “
l B PR ——JLJL"J i TTrh——1L __,J'|j
0,000 — == e
0,00 010 020 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Frequéncia (Hz)

b) Aceleragao

Figura B5 - Resposta dinamica no dominio da frequéncia referente ao modelo (ME-II)
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Em seguida, as Tabelas B1 e B2 apresentam, respectivamente, os valores de

pico em termos de deslocamento (cota z=63,8 m) e aceleragao (cota z=60,9 m) nos

pilares referentes ao modelo estrutural ME-Il, nas fases transiente e permanente das

respostas dinamicas.

Tabela B1 - Deslocamento maximo no topo da edificacdo do modelo estrutural (ME-II)

N6
(z=63,8m: Figura 51)

Deslocamento maximo no topo da edificagéo (cm)

Fase transiente

Fase permanente

8633 15,05 9,02
8650 14,76 8,79
8680 14,59 8,66
8710 14,41 8,52
8746 14,31 8,44
8769 14,15 8,45

Tabela B2 - Aceleragdo maxima no penultimo pavimento do modelo estrutural (ME-II)

N6
(z=60,9m: Figura 51)

Aceleragao maxima no penultimo pavimento (m/s?)

Fase transiente

Fase permanente

8223

3,109 0,273
8240 3.112 0,258
8270 3,097 0,234
8330 3.160 0,232
8336 3,188 0,232
8359 3,281

0,288
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APENDICE C — ANALISES DINAMICAS MODELO ESTRUTURAL (ME-III)

As Figuras C1 e C2 apresentam as forgas horizontais, no dominio do tempo e
no dominio da frequéncia, respectivamente, aplicada ao Pilar P6 do modelo estrutural
ME-III, na cota z=63,8 m (né 8769), obtida na primeira e unica série do carregamento

para este modelo estrutural.
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Figura C1— Forga de vento no dominio do tempo aplicado no né 8769 do modelo (ME-III)
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Figura C2 - Carga de vento no dominio da frequéncia aplicada no n6 8769 do
modelo (ME-III)
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As Figuras C3 e C4 exibem as respostas dindmicas do modelo estrutural ME-
VI na cota z=63,8 m e z=60,9 m, no dominio do tempo, em termos de deslocamentos
e aceleragdes, respectivamente, considerando a primeira e Unica série de
carregamento nao deterministico do vento. Em seguida, a Figura C5 ilustra as

respostas do modelo no dominio da frequéncia.
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Figura C3 - Deslocamento horizontal referente ao né 8769 do modelo (ME-III)
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Figura C4 - Aceleragao horizontal referente ao n6 8359 do modelo (ME-III)
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Ao observar as Figuras C3 e C4, é possivel perceber que os valores dos
deslocamentos translacionais horizontais maximos sao de 0,52 m (fase transiente) e
0,33 m (fase permanente), e os valores das aceleragdes maximas sao iguais a 2,72
m/s? (fase transiente) e 0,338 m/s? (fase permanente) para o modelo estrutural ME-III.
Observando a Figura C5, pode-se verificar a influéncia do 1° modo de vibragdo da

estrutura na resposta dindmica do edificio em concreto armado (fo1 = 0,35 Hz).
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Figura C5 - Resposta dinAmica no dominio da frequéncia referente ao modelo (ME-III)
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Em seguida, as Tabelas C1 e C2 apresentam, respectivamente, os valores de

pico em termos de deslocamento (cota z=63,8 m) e aceleragao (cota z=60,9 m) nos

pilares referentes ao modelo estrutural ME-IIl, nas fases transiente e permanente

das respostas dinamicas.

Tabela C1 - Deslocamento maximo no topo da edificagao do modelo estrutural (ME-III)

NG Deslocamento maximo no topo da edificacao (cm)
(2=63,8m: Figura 51) Fase transiente Fase permanente
8633 50,26 29,61
8650 50,81 29,40
8680 51,16 29,60
8710 51,59 30,28
8746 51,95 31,45
8769 52,53 33,54

Tabela C2 - Aceleragdo maxima no penultimo pavimento do modelo estrutural (ME-II1)

NG Aceleragdo maxima no penultimo pavimento (m/s?)
(z=60,9m: Figura 51) Fase transiente Fase permanente
8223 2,393 0,299
8240 2,429 0,271
8270 2,414 0,236
8330 2,494 0,248
8336 2578 0.078
8359 2,720 0,338
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APENDICE D — ANALISES DINAMICAS MODELO ESTRUTURAL (ME-IV)

As Figuras D1 e D2 apresentam as forgas horizontais, no dominio do tempo e

no dominio da frequéncia, respectivamente, aplicada ao Pilar P6 do modelo estrutural

ME-IV, na cota z=63,8 m (n6 8769), obtida na primeira série do carregamento para

este modelo estrutural.
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Figura D1 — Forga de vento no dominio do tempo aplicado no né 8769 do modelo (ME-IV)
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As Figuras D3 e D4 exibem as respostas dindmicas do modelo estrutural ME-
IV na cota z=63,8 m e z=60,9 m, no dominio do tempo, em termos de deslocamentos
e aceleragdes, respectivamente, considerando a primeira e Unica série de
carregamento nao deterministico do vento. Em seguida, a Figura D5 ilustra as

respostas do modelo no dominio da frequéncia.
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Figura D3 - Deslocamento horizontal referente ao né 8769 do modelo estrutural (ME-I1V).
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Figura D4 - Aceleragao horizontal referente ao né 8359 do modelo estrutural (ME-IV)
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Ao observar as Figuras D3 e D4, é possivel perceber que os valores dos
deslocamentos translacionais horizontais maximos sao de 0,24 m (fase transiente) e
0,15 m (fase permanente), e os valores das acelera¢gdes maximas sao iguais a 2,00
m/s? (fase transiente) e 0,305 m/s? (fase permanente) para o modelo estrutural ME-IV.
Observando a Figura D5, pode-se verificar a influéncia do 1° modo de vibragao da

estrutura na resposta dindmica do edificio em concreto armado (fo1 = 0,52 Hz).
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Figura D5 - Resposta dindmica no dominio da frequéncia referente ao modelo (ME-IV)
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Em seguida, as Tabelas D1 e D2 apresentam, respectivamente, os valores de

pico em termos de deslocamento (cota z=63,8 m) e aceleragao (cota z=60,9 m) nos

pilares referentes ao modelo estrutural ME-IV, nas fases transiente e permanente

das respostas dinamicas.

Tabela D1 - Deslocamento maximo no topo da edificacao do modelo estrutural (ME-IV)

N6
(z=63,8m: Figura 51)

Deslocamento maximo no topo da edificagéo (cm)

Fase transiente

Fase permanente

8633

26,19 15,30
8650 25,83 15,03
8680 25,61 14,94
8710 25,37 14,90
8746 25,21 14,93
8769 24,96 15,71

Tabela D2 - Aceleragdo maxima no penultimo pavimento do modelo estrutural (ME-IV)

NG Aceleragdo maxima no penultimo pavimento (m/s?)
(z=60,9m: Figura 51) Fase transiente Fase permanente
8223 2,154 0,293
8240 2,105 0,228
8270 2,073 0,216
8330 2,044 0,225
8336 2028 0.238
8359 2.009 0.305
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APENDICE E — ANALISES DINAMICAS MODELO ESTRUTURAL (ME-V)

As Figuras E1 e E2 apresentam as forgas horizontais, no dominio do tempo e
no dominio da frequéncia, respectivamente, aplicada ao Pilar P6 do modelo estrutural
ME-V, na cota z=63,8 m (né 8769), obtida na primeira série do carregamento para

este modelo estrutural.
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Figura E1 — Forca de vento no dominio do tempo aplicado no n6 8769 do modelo (ME-V)
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Figura E2 — Carga de vento no dominio da frequéncia aplicada no n6 8769 do
modelo (ME-V)
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As Figuras E3 e E4 exibem as respostas dinamicas do modelo estrutural ME-V

na cota z=63,8 m e z=60,9 m, no dominio do tempo, em termos de deslocamentos e

aceleragdes, respectivamente, considerando a primeira e unica série de carregamento

nao deterministico do vento. Em seguida, a Figura ES5 ilustra as respostas do modelo

no dominio da frequéncia.
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Figura E4 - Aceleragao horizontal referente ao né 8359 do modelo (ME-V)
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Ao observar as Figuras E3 e E4, é possivel perceber que os valores dos
deslocamentos translacionais horizontais maximos sao de 0,48 m (fase transiente) e
0,30 m (fase permanente), e os valores das aceleragdes maximas sao iguais a 2,54
m/s? (fase transiente) e 0,337 m/s? (fase permanente) para o modelo estrutural ME-V.
Observando a Figura E5, pode-se verificar a influéncia do 1° modo de vibracdo da

estrutura na resposta dindmica do edificio em concreto armado (fo1 = 0,35 Hz).
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Figura E5 - Resposta dinamica no dominio da frequéncia referente ao modelo (ME-V).
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Em seguida, as Tabelas E1 e E2 apresentam, respectivamente, os valores de

pico em termos de deslocamento (cota z=63,8 m) e aceleragao (cota z=60,9 m) nos

pilares referentes ao modelo estrutural ME-V, nas fases transiente e permanente das

respostas dinamicas.

Tabela E1 - Deslocamento maximo no topo da edificagdo do modelo estrutural (ME-V)

N6
(z=63,8m: Figura 51)

Deslocamento maximo no topo da edificagéo (cm)

Fase transiente

Fase permanente

8633 46,46 28,12
8650 46,94 27,78
8680 47,25 28,09
8710 47,63 28,66
8746 47,95 29,15
8769 48,49 30,59

Tabela E2 - Aceleragao maxima no penultimo pavimento do modelo estrutural (ME-V)

N6
(z=60,9m: Figura51)

Aceleragdo maxima no penultimo pavimento (m/s?)

Fase transiente

Fase permanente

8223 2,411 0,298
8240 2,407 0,265
8270 2,409 0,235
8330 2,432 0,252
8336 2,465 0,285
8359 2,543 0,337




