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VIABILIDADE ECONOMICA DE ALTERNATIVAS
ESTRUTURAIS DE CONCRETO ARMADO PARA
EDIFiICIOS

Augusto Teixeira de Albuquerque' & Libanio Miranda Pinheiro?

Resumo

Com o intuito de aferir a viabilidade econémica das solugoes mais adotadas para
edificios, foram feitas varias estrutura¢oes em concreto armado para um mesmo
edificio. Foram concebidas estruturas convencionais (com lajes macicas e com lajes
nervuradas) e lajes lisas (com e sem protensdo), para um edificio residencial com vinte
pavimentos. Para cada uma das alternativas, foi desenvolvido o projeto completo, até
as fundacgoes. Para que o levantamento de custos de cada alternativa fosse o mais real
possivel, foram levados em considera¢do: material, mdo-de-obra, recursos necessarios
e tempo de construgdo.

Palavras-chave: concreto armado; sistemas estruturais, projeto estrutural, custos.

1 INTRODUGAO

Varios trabalhos tém sido feitos, considerando isoladamente cada um dos
sistemas estruturais usuais. Nota-se, porém, uma caréncia na literatura técnica de
comparagdes que sirvam de subsidio, aos profissionais e ao meio académico, para a
concepgao estrutural. Nota-se, também, que varios trabalhos consideram fatores
econdmicos apenas em fungdo dos consumos de materiais, quando na realidade o
custo tem que ser composto de uma maneira mais complexa, levando-se também em
consideracdo: mao-de-obra, tempo de execugao e recursos necessarios a execucao.

Diante disso, neste trabalho apresenta-se uma comparagao de quantitativos e
de custos, para servir de referéncia ao se fazer um anteprojeto. Nao se pretende
indicar uma solugao ideal, mas apresentar resultados para um determinado edificio e
também demonstrar a viabilidade deste tipo de estudo para o dia-a-dia dos escritérios,
ja que se dispoe de softwares poderosos, que minimizam o tempo de calculo, de
detalhamento e de orgamento dos projetos.

A partir de um edificio-exemplo, foram concebidas diversas opg¢des para o
projeto estrutural, entre as quais: estrutura convencional com lajes macigas,
nervuradas e pré-moldadas, estrutura com lajes nervuradas com vigamento somente
nas bordas (lajes lisas) e estrutura com protensdo. Cada alternativa foi analisada,
dimensionada e detalhada por inteiro, considerando lajes, vigas, pilares e fundacoes,
levando-se em conta todas as agdes atuantes, inclusive o vento. Para tal, foi utilizado
o software TQS, que € usado em varios escritorios de projeto de estruturas do pais.

! Mestre em Engenharia de Estruturas - EESC-USP, ata@accvia.com.br
2 Professor Doutor do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, libanio@sc.usp.br
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2 Augusto Teixeira Albuquerque & Libanio Miranda Pinheiro

2 APRESENTAGAO DO EDIFiCIO-EXEMPLO

O edificio-exemplo ¢ o do Condominio Costa Marina, de propriedade da
Construtora Colmeia, com projeto de arquitetura do Escritério Roger Freire Arquitetura
e Engenharia e cujo projeto estrutural foi gentiimente cedido pelo Escritério Dacio
Carvalho Projetos Estruturais, todos situados em Fortaleza, CE.

Trata-se de um edificio residencial, com dois apartamentos por pavimento. A
partir da arquitetura do pavimento-tipo, foram feitas pequenas modificacbes, com o
intuito de deixar os apartamentos simétricos, como se indica na figura 1. Para o
estudo, foi considerado hipoteticamente que o edificio tem vinte pavimentos, todos
iguais ao tipo, e uma distancia de piso a piso igual a 2,88m.

3 ESTRUTURA CONVENCIONAL COM LAJES MACICAS

Entende-se como estrutura convencional aquela em que as lajes se apoiam
em vigas (tipo laje-viga-pilar). A laje macica nao é adequada para vencer grandes
vaos. E pratica usual adotar-se como vao médio econémico um valor entre 3,5m e
5m. Esses limites foram respeitados sempre que possivel na estruturacao indicada na
figura 2. Algumas caracteristicas desse sistema sao:

¢ devido aos limites impostos, apresenta uma grande quantidade de vigas, fato esse
que deixa a forma do pavimento muito recortada, diminuindo a produtividade da
construcao e o reaproveitamento de formas;

¢ grande consumo de formas;

e a existéncia de muitas vigas, por outro lado, forma muitos poérticos, que garantem
uma boa rigidez a estrutura;

o foi durante anos o sistema estrutural mais utilizado nas construcbes de concreto,
por isso a mao-de-obra ja é bastante treinada;

¢ 0 volume de concreto € grande, devido principalmente ao consumo das lajes;

o f=35MPa para vigas e pilares e f4=20MPa para lajes.

4 ESTRUTURA CONVENCIONAL COM LAJES NERVURADAS

Esse tipo de alternativa é de facil execucdo e pode ser concebida com
grandes vaos, como se indica na figura 3.

Foram feitas trés alternativas, a partir dessa concepcdo: uma utilizando
caixotes de fibra de propileno, uma utilizando tijolos ceramicos e outra utilizando lajes
trelicadas. Varias vantagens sao apresentadas:

o define-se o pavimento com poucas lajes, cada uma delas podendo atingir até
80m?;
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Viabilidade economica de alternativas estruturais de concreto armado para edificios 3

a forma possui poucas vigas, ou seja, € pouco recortada, facilitando a execucao e
nao interferindo muito na arquitetura;

0 consumo da laje nervurada € muito baixo;

f.«=35MPa para vigas e pilares e f.,x<=20MPa para lajes.

a) Caixotes de fibra de propileno:
nao aumentam o peso proprio da estrutura;

possibilita o uso de forro falso, que permite a colocagcao de dutos de instalacao
ndo embutidos na estrutura;

apos a retirada do escoramento, injeta-se ar comprimido no furo existente no
caixote de fibra e ele se solta, permitindo o seu reaproveitamento.

b) Tijolos ceramicos:
facilidade de aquisigao dos tijolos;

para que os tijolos componham a laje nervurada como material inerte, deve-se
garantir que eles estejam vedados com argamassa ou ensacados;

o material inerte quando existente € melhor isolante térmico que o concreto;
a principal desvantagem dos tijolos € que aumentam o peso proprio da estrutura;

a colocacédo de dutos deve ser feita na regido das nervuras, pois, se efetuada por
cima dos tijolos, reduzira a espessura da mesa comprimida.

c) Lajes trelicadas pré-fabricadas:

Esta alternativa estrutural foi concebida utilizando o sistema laje trelicada

bidirecional, que segundo FRANCA & FUSCO (1997) tem como caracteristicas
basicas o fato de possuirem nervuras resistentes em duas dire¢des ortogonais.

As nervuras sao constituidas por vigotas trelicadas pré-fabricadas, dispostas

na diregdo do menor vao da laje, e por nervuras transversais moldadas no local,
armadas com barras isoladas de ago. Para a confecgdo das nervuras transversais,
foram utilizadas plaquetas pré-moldadas e o elemento inerte foi o bloco de EPS. Esse
sistema apresenta as seguintes peculiaridades:

devido a bidirecionalidade, apresenta o efeito de chapa;

os blocos de EPS tém como vantagem o fato de deixarem o teto pronto para
receber o acabamento, além de serem muito leves (y = 0,1kN/m?);

as lajes pré-fabricadas apresentam como vantagens a rapidez de execugao e a
economia de formas e de escoramento;

o transporte pode ser apontado como uma desvantagem, se a obra for longe da
fabrica.
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Figura 1 - Pavimento-tipo (unidades: cm)
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Figura 2 - Estrutura convencional com lajes macigas
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Figura 3 - Estrutura convencional com lajes nervuradas
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Figura 4 - Estrutura com laje lisa nervurada
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Figura 5 - Estrutura com vigas-faixa protendidas

ESTRUTURA COM LAJE LISA NERVURADA

Esta alternativa apresenta-se como a tendéncia do projeto estrutural (figura 4).

Foi concebida com laje nervurada, pois com laje macica 0 consumo aumenta
bastante. Foram analisadas lajes com caixotes e lajes com tijolos.

Com o uso mais frequente das lajes lisas, observou-se que a utilizagao de

vigas nas bordas do pavimento traziam uma série de vantagens, sem com isso
prejudicar o conceito da auséncia de recortes na forma do pavimento:

ndo prejudicam a arquitetura;

formam porticos para resistir aos esforgos laterais;

impedem deformacdes excessivas nos bordos;

eliminam a necessidade de verificagdo de pungao em alguns pilares.

As estruturas com lajes lisas apresentam como vantagens:

as formas apresentam uma superficie continua, com recortes apenas nas ligacoes
com os pilares, o que simplifica a execugdo e a retirada das formas e diminui o
consumo de madeira e a mao-de-obra;
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Viabilidade economica de alternativas estruturais de concreto armado para edificios 7

o facilidade na concretagem e maior reaproveitamento de forma;
¢ menor tempo de execugao, diminuindo custos financeiros;

e maior versatilidade devida a auséncia de vigas; oferece ampla liberdade na
definicdo dos espacos internos;

e economia nas instalagdes, ja que o projeto e a execugao sao facilitados, pois
diminui a quantidade de curvas e elimina a perfuragao de vigas.

Algumas desvantagens sao:

e menor rigidez da estrutura as agbes laterais, devido ao numero reduzido de
porticos; em certos casos necessita-se da presenca de nucleos rigidos ou de
paredes estruturais;

e possibilidade do puncionamento da laje pelos pilares;
e armagao um pouco complicada, principalmente na regido dos pilares;
e maior consumo de ago e de concreto.

Outras caracteristicas desta alternativa estrutural sao:

e as regides adjacentes aos pilares internos sdo concretadas macicamente,
formando os chamados capitéis embutidos;

o f=35MPa para vigas e pilares e fx=25MPa para lajes; essa alteracao do valor do
f.x para as lajes deve-se ao aumento das deformacgdes e dos esforgos solicitantes.

6 ESTRUTURA COM LAJE LISA PROTENDIDA

Nesta opc¢ao foi utilizada protensdo com monocordoalhas engraxadas, que se
apresenta como excelente opgao para edificios, por sua praticidade e simplicidade
(figura 5). Trata-se de um sistema recente no Brasil, mas de eficiéncia comprovada ha
muito tempo nos Estados Unidos.

A estrutura foi concebida com vigas-faixa protendidas, embutidas nas lajes
nervuradas. Pode-se citar como vantagens deste sistema:

e 0 pavimento ndo apresenta recortes, pelo fato das vigas serem embutidas, ou
seja, tem caracteristicas de laje lisa; menor nimero de pilares e de fundagdes;

e auséncia de pilares internos, que permite liberdade na definicido dos espacgos
internos, o que acarreta grandes vantagens comerciais;

¢ facilidade no transporte e no desenrolamento das cordoalhas;

e auséncia de operacao de inje¢ao de nata de cimento;

e 0 acgo ja chega ao canteiro protegido pela graxa e pela capa plastica;
e maior excentricidade possivel (importante nas lajes finas).

Algumas desvantagens s&o verificadas:

e utilizado ha meio século nos Estados Unidos, mas ainda esta se iniciando no
Brasil;

e normas brasileiras prevéem a solugao, mas com restrigcoes;
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e custo da protensao ainda alto, pelo pouco volume de aplicagao.

Outras caracteristicas dessa alternativa sao:

¢ nota-se que a estrutura apresenta rigidez deficiente aos esforgos laterais, devido a
falta de pérticos e ao baixo numero de pilares; por isso as dimensdes das vigas
externas foram aumentadas, para fornecerem maior estabilidade ao edificio;

o f«=35MPa para vigas e pilares, inclusive para as vigas-faixa, e f,x=20MPa para as
lajes.

7 ANALISE DE CUSTOS

Para a composi¢do dos custos, contou-se com a ajuda de uma renomada
firma de execucdo de estruturas de concreto armado, com obras em varios estados:
Ceara, Sao Paulo, Bahia e Maranhdo. Pode-se ainda salientar a qualidade
comprovada pelo recebimento do certificado da ISO 9002 (servigos). Essa firma
construiu diversos edificios, tendo assim experiéncia em todas as alternativas
apresentadas neste trabalho.

A metodologia adotada foi a pesquisa no banco de dados de estruturas ja
executadas, da referida firma, onde se calculou o preco unitario diferenciado para
cada tipo de solucao estrutural. Como o preco unitario foi avaliado a partir de obras ja
executadas, considerou-se implicitamente caracteristicas como: mao-de-obra com
encargos sociais, tempo de execucdo, equipamentos necessarios e materiais
consumidos.

De acordo com os dados obtidos, o servico de concretagem (preparo,
langamento, adensamento e cura) ndo apresenta diferengas significativas de prego
entre os elementos estruturais (laje, viga e pilar) e nem entre os diversos sistemas
estruturais; por isso o0 pre¢o unitario € o mesmo.

O servico de armacao (dobramento de barras e colocagdo nas formas)
geralmente é empreitado em fungcdo da quantidade de ago (kg), por isso seu preco
unitario também nao varia entre os elementos estruturais e nem entre os sistemas
estruturais. Ja o item formas (preparo e montagem) caracteriza bem a diferenca
existente entre os sistemas estruturais, variando seu prego unitario em funcido da
facilidade de execucao.

De acordo com o exposto nos itens anteriores, admitiu-se que cada
alternativa tem suas peculiaridades.

Nas alternativas que utilizaram caixotes (OP2, OP5 e OP7), foi considerada a
depreciacdo desses caixotes. Nas alternativas que utilizaram tijolos como material
inerte (OP3 e OPG6), também foi considerado o preco desses elementos.

Na alternativa OP4, no item prego dos pré-fabricados, ja estdo inclusos:
vigotas trelicadas, plaquetas e blocos de EPS.

Na alternativa OP7, no custo de protensao, ja estdo inclusos os precos de
material e de servico.
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a) Estrutura convencional com lajes macigas (OP1)

CONCRETO
Qte. (m*) |P.Unit. (R$) | P.Total (R$)
Lajes 366,00 116,00 42.456,00
Vigas 244,60 126,00 30.819,60
Pilares 206,80 126,00 26.056,80
Total 817,40 - 99.332,40
AGO
Qte. (kg) |P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 18.389,00 1,10 20.227,90
Vigas 36.888,00 1,10 40.576,80
Pilares | 21.277,00 1,10 23.404,70
Total 76.554,00 84.209,40
FORMA
Qte. (m?) |[P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 4.234,60 7,50 31.759,50
Vigas 3.535,00 7,50 26.512,50
Pilares 1.872,00 7,50 14.040,00
Total 9.641,60 - 72.312,00
CUSTO TOTAL (R$) 255.853,80

Pilares
25%

Vigas
38%

Lajes
37%

Custo percentual de cada elemento

Forma
28%

Acgo
33%

Concreto
39%

Custo percentual por etapa
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b) Estrutura convencional com lajes nervuradas com caixotes (OP2)

CONCRETO

Qte. (m°) [P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 326,60 116,00 37.885,60
Vigas 190,80 126,00 24.040,80
Pilares 206,80 126,00 26.056,80
Total 724,20 - 87.983,20
AGO

Qte. (kg) |P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 14.704,00 1,10 16.174,40
Vigas 30.253,00 1,10 33.278,30
Pilares 19.384,00 1,10 21.322,40
Total 64.341,00 - 70.775,10
FORMA

Qte. (m?) |[P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 4.327,00 6,50 28.125,50
Vigas 2.773,80 6,50 18.029,70
Pilares 1.872,00 6,50 12.168,00
Total 8.972,80 - 58.323,20
CUSTO TOTAL (R$) 217.081,50

Pilares
27%

=

Vigas
35%

Lajes
38%

Custo percentual por elemento

Forma
27%

——

Aco
33%

Concreto
40%

Custo percentual por etapa
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¢) Estrutura convencional com lajes nervuradas com tijolos (OP3)

CONCRETO

Qte. (m°) | P.Unit.(R$) | P.Tot. (R$)
Lajes 353,00 116,00 40.948,00
Vigas 190,80 126,00 24.040,80
Pilares 206,80 126,00 26.056,80
Total 750,60 - 91.045,60
AGO

Qte. (kg) | P.Unit.(R$) | P.Tot. (R$)
Lajes 17.280,00 1,10 19.008,00
Vigas 31.515,00 1,10 34.666,50
Pilares 22.462,00 1,10 24.708,20
Total 71.257,00 - 78.382,70
FORMA

Qte. (m?) |P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 4.327,00 7,00 30.289,00
Vigas 2.773,80 7,00 19.416,60
Pilares 1.872,00 7,00 13.104,00
Total 8.972,80 - 62.809,60
CUSTO TOTAL (R$) 232.237,90

Pilares
28%

Vigas
34%

Lajes
38%

Custo percentual por elemento

Forma
27%

Aco
34%

Concreto
39%
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12 Augusto Teixeira Albuquerque & Libanio Miranda Pinheiro

d) Estrutura convencional com lajes com nervuras pré-fabricadas (OP4)

CONCRETO
Qte. (m®) [P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 337,28 116,00 39.124,48
Vigas 190,80 126,00 24.040,80
Pilares 206,80 126,00 26.056,80
Total 734,88 - 89.222,08
AGO
Qte. (kg) [P.Unit. (R$)]| P. Total (R$)
Lajes 12.620,00 1,10 13.882,00
Vigas 30.523,00 1,10 33.575,30
Pilares | 19.965,00 1,10 21.961,50
Total 63.108,00 - 69.418,80
FORMA
Qte. (m?) [P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 567,00 6,50 3.685,50
Vigas 2.773,80 6,50 18.029,70
Pilares 1.872,00 6,50 12.168,00
Total 5.212,80 - 33.883,20
PRE-FABRICADOS
Qte. (m?) [P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
| Total 4.000,00 8,90/ 35.600,00
| CUSTO TOTAL (R$) 228.124,10|

Pilares
26%

Vigas
33%

Lajes
41%

Custo percentual por elemento.
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PM
16%

Forma

Concreto
" e o

Aco
30%

Custo percentual por etapa.

e) Estrutura com laje lisa nervurada com caixote (OP5)

CONCRETO
Qte. (m°) |P.Unit. (R$)] P.Tot. (R9)
Lajes 483,40 119,00 57.524,60
Vigas 139,00 126,00 17.514,00
Pilares 260,40 126,00 32.810,40
Total 882,80 - 107.849,00
AGO
Qte. (kg) |P.Unit. (R$)[ P.Tot. (R$)
Lajes | 20.112,00 1,10 22.123,20
Vigas | 26.860,00 1,10 29.546,00
Pilares | 24.857,00 1,10 27.342,70
Total | 71.829,00 - 79.011,90
FORMA
Qte. (m%) |P.Unit. (R$)] P.Tot. (R9)
Lajes 4.415,00 5,50 24.282,50
Vigas 2.200,40 5,50 12.102,20
Pilares | 2.281,00 5,50 12.545,50
Total 8.896,40 - 48.930,20
CUSTO TOTAL (R$) 235.791,10

Pilares
31%

Vigas
25%

Lajes
44%

Custo percentual por elemento
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Forma
21%

Aco
34%

Concreto

45%

Custo percentual por etapa

f) Estrutura com laje lisa nervurada com tijolos (OP6)

CONCRETO

Qte. (m®) |[P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 498,20 119,00 | 59.285,80
Vigas 139,00 126,00 | 17.514,00
Pilares 260,40 126,00 | 32.810,40
Total 897,60 - 109.610,20
AGO

Qte. (kg) |P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 28.408,00 1,10 31.248,80
Vigas 27.186,00 1,10 29.904,60
Pilares 22.918,00 1,10 25.209,80
Total 78.512,00 - 86.363,20
FORMA

Qte. (m?) |P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 4.415,00 6,00 | 26.490,00
Vigas 2.200,40 6,00 | 13.202,40
Pilares 2.281,00 6,00 | 13.686,00
Total 8.896,40 - 53.378,40
CUSTO TOTAL (R$) 249.351,80

Pilares

29%

Lajes

Vigas
24%

47%

Custo percentual por elemento
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Forma
21%

—

Ago
35%

Concreto
44%

Custo percentual por etapa

g) Estrutura com vigas-faixa com protensao (OP7)

CONCRETO

Qte. (m°) [P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 335,60 116,00 38.929,60
Vigas 284,20 126,00 35.809,20
Pilares 195,20 126,00 24.595,20
Total 815,00 - 99.334,00
ACO

Qte. (kg) |P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 12.520,00 1,10 13.772,00
Vigas 32.234,00 1,10 35.457,40
Pilares 23.210,00 1,10 25.531,00
Total 67.964,00 - 74.760,40
FORMA

Qte. (m?) [P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
Lajes 3.963,20 5,50 21.797,60
Vigas 2.717,60 5,50 14.946,80
Pilares 1.751,00 5,50 9.630,50
Total 8.431,80 - 46.374,90
CUSTO PROTENSAO

Qte. (kg) |P.Unit. (R$)| P.Tot. (R$)
| Total 8.062,60 3,86 31.121,64
CUSTO TOTAL (R$) 251.590,94
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Pilares

Lajes
24% 30%

Vigas
46%

Custo percentual por elemento

Protenséo
12%
Forma Concreto
Aco
30%

Custo percentual por etapa

8 COMPARATIVO DE CUSTOS

A tabela 1 e a figura 6 indicam os custos totais de todas as alternativas
consideradas, detalhados no item anterior.

Tabela 1 - Tabela comparativa de custos (R$)

OP1 OoP2 OP3 OP4 OP5 OP6 OP7
255.853 | 217.081 232.237 | 228.124 | 235.791 249.351 251.590
(+17,9%) (1) (+7,0%) (+5,1%) (+8,6%) | (+14,9%) | (+15,9%)
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Custo (R$)

Figura 6 - Custo global

9 FUNDAGOES

De posse dos resultados indicados anteriormente, restou a duvida de como se
comportariam as diferencas de custo, em termos percentuais, com a inclusdo das
fundagdes. Esse questionamento surge devido as diferencas existentes entre os
pesos totais das estruturas adotadas e da quantidade diferente de pilares entre as
alternativas.

Conforme sugestdo do Professor AOKI® (1998), admitiu-se que o solo tinha
uma tensdo admissivel de 0,35 MPa e que se indicavam fundacbes diretas sobre
sapatas; as sapatas foram dimensionadas em fungao apenas das cargas verticais e
foi utilizado um f,x=35MPa. Essas simplificagdes foram baseadas no fato do presente
trabalho ser apenas um estudo comparativo.

A tabela 2 ilustra comparativamente os custos com as fundacoes.

Tabela 2 - Tabela comparativa de custos com fundagées (R$)

OP1 OoP2 OP3 OP4 OP5 OP6 OP7
273.812 | 233.268 | 250.619 | 244.758 | 253.134 | 267.279 | 270.953
(+17,4%) (1) (+7,4%) (+4,9%) (+8,5%) | (+14,6%) | (+16,1%)

Observa-se que com a inclusdo das fundacbes, os custos das opcdes
aumentaram aproximadamente entre 7% e 8%. Verifica-se, ainda, que as diferencas
entre os custos das opcbes, em termos percentuais, ndo se alteraram
significaticamente com a inclusdo das fundagoes.

* AOKI, N. (1998). (USP. Escola de Engenharia de Sdo Carlos). Comunicagéo pessoal.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sao Carlos, n. 19, p. 1-19, 2002



18 Augusto Teixeira Albuquerque & Libanio Miranda Pinheiro

10 CONCLUSOES

Ao se avaliarem os custos de uma alternativa estrutural, ndo se deve levar em
consideragdo somente o0s consumos de materiais, e sim todos os aspectos
pertinentes ao processo construtivo, tais como: mao-de-obra, tempo de execucao,
recursos e materiais necessarios. Para uma avaliacdo mais completa, deve-se fazer,
também, uma analise das implicagcdes que cada alternativa acarreta nas instalagées,
nas alvenarias e nos tipos de forro.

A estrutura convencional com lajes macigcas (OP1) apresentou o maior custo,
e a grande quantidade de vigas dificulta a execugéo e prejudica a arquitetura. O uso
desse sistema estrutural deve ser restringido a casos especificos.

A estrutura convencional com lajes nervuradas utilizando caixotes (OP2) foi a
mais econémica, apresentando uma reducao de 15,1% em relacdo a alternativa OP1.
Esse sistema estrutural € muito recomendado para edificios similares ao edificio-
exemplo, e vem sendo muito utilizado na maioria das cidades brasileiras.

A estrutura convencional com lajes nervuradas utilizando tijolos (OP3)
apresentou uma reducdo de 9,2% em relagéo a alternativa OP1. Tem a vantagem do
teto pronto, ndo necessitando de forro.

A estrutura convencional com lajes nervuradas utilizando pré-fabricados (OP4)
apresentou uma reducédo de 10,8% em relagdo a alternativa OP1, tendo como
vantagens: teto pronto e rapidez de execugéo.

As estruturas com laje lisa (OP5 e OPG6) apresentaram uma reducao de custos
em relagao a alternativa OP1 de: 7,8% (caixotes, OP5) e 2,5% (tijolos, OPG6). Essas
alternativas trazem a vantagem da grande flexibilidade do pavimento, devido a
auséncia de vigas internas. Essa flexibilidade é muito indicada para edificios que
necessitem de variagdes de paginacao entre os apartamentos, edificios sofisticados
com um Uunico apartamento por pavimento ou edificios com pavimentos muito
distintos, como por exemplo hospitais e empresas.

A estrutura utilizando protensao (OP7), embora apresente uma redugdo de
apenas 1,7% em relacdo a alternativa OP1, é um sistema estrutural bastante
promissor, pela flexibilidade dos pavimentos e pelo niumero reduzido de pilares. Ha
uma tendéncia de diminuigdo dos custos de protenséo (que representaram 12% do
custo total), caso haja maior utilizacdo desse sistema. Ele pode ser bastante
competitivo para pavimentos com grandes vaos, sem colunas intermediarias,
permitindo grande flexibilidade de utilizagcao e “layouts” variados.

Muitos construtores argumentam que a flexibilidade do pavimento,
apresentada nas alternativas OP5, OP6 e OP7, é um forte apelo comercial para a
venda das unidades, ja que facilita ao proprietario modificacées no seu imével.

Nas duas alternativas em que os caixotes foram substituidos por tijolos
(OP2—0P3 e OP5—0P6), o custo subiu em média 6%.

Nas estruturas sem recortes (OP5, OP6 e OP7), o custo das formas foi
aproximadamente 20% do custo total, enquanto que nas estruturas com recortes
(OP1, OP2 e OP3) o custo da forma foi de aproximadamente 30% do custo total, com
excegao da alternativa utilizando lajes pré-fabricadas (OP4), em que o custo da forma
foi de apenas 15% do custo total.

Observou-se que, com a inclusdo das fundagbes, as diferengas percentuais
entre os custos das alternativas ndo apresentaram variagdes significativas. Isso
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porque em todas as alternativas o acréscimo dos custos teve pequena variacao,
ficando entre 7% e 8% aproximadamente.

Por fim, volta-se a repetir que a escolha do sistema estrutural depende de
muitas variaveis; algumas fogem da competéncia do engenheiro de estruturas,
inclusive. Ha ainda o aspecto em que o projeto de arquitetura pode inviabilizar um
determinado sistema estrutural, devido a suas particularidades e imposi¢des. Por isso,
este trabalho n&o tem a intengcéo de generalizar os resultados aqui apresentados, mas
se bem extrapolados podem auxiliar na estruturagcao de edificios semelhantes.
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ANALISE ESTRUTURAL DE RESERVATORIOS
ENTERRADOS DE ARGAMASSA ARMADA COM
TELAS DE ACO SOLDADAS

Dalim Gomes Paniago' & Jodo Bento de Hanai?

Resumo

O presente trabalho pretende contribuir para aumentar o conhecimento acerca do
comportamento estrutural da membrana de argamassa armada em piscinas e
reservatorios. Foram realizadas simulagoes numéricas por computador com o intuito
de se investigar o comportamento da membrana quando submetidas a ac¢do da agua, de
recalques e de variagoes de temperatura. A influéncia das dimensoes da estrutura e da
resisténcia da argamassa também foram analisadas. Sdo discutidos estes e outros
aspectos relacionados a fase de projeto. O trabalho apresenta ainda breves
comentdrios sobre a etapa de construgdo, bem como alguns cuidados necessarios para
a garantia de um material de boa qualidade. Tendo em vista a obtengdo de uma
estrutura duravel e com bom desempenho, é preciso que cada equipe de trabalho tenha
um palavra de ordem: aos projetistas, detalhamento, aos construtores, controle, a mao-
de-obra, conscientizagao.

Palavras-chave: piscinas; reservatorios de agua; argamassa armada.

1 INTRODUGCAO

No inicio da década de 60, tendo em vista as iniciativas pioneiras do Prof.
Frederico Schiel, da Escola de Engenharia de Sdo Carlos, comegou-se a aplicar a
tecnologia de projeto e execucdo de reservatorios enterrados e piscinas de
argamassa armada.

A idéia fundamental é construir no terreno escavado e estabilizado uma
membrana impermeavel de argamassa armada, capaz de suportar pequenos
recalques e acomodacdes do solo. Para evitar a inconveniéncia de subpressdes,
providencia-se um sistema de drenagem constituido por uma camada de areia e
pedra britada e tubos furados como coletores. A membrana de argamassa armada
pode ser executada no local ou constituida por placas pré-moldadas.

Apesar de muitas obras terem sido construidas com essa tecnologia, todo o
conhecimento acerca dela esta fundamentado sobre bases empiricas, sem o
estabelecimento de uma metodologia que permita a elaboracdo de projetos,
programas de execuc¢do, uma melhor avaliagdo dos riscos envolvidos € uma maior
confiabilidade do sistema construtivo.

! Mestra em Engenharia de Estruturas - EESC-USP, dalimgp@hotmail.com

2 professor Titular do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, jbhanai@sc.usp.br
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Dentre os aspectos fortemente marcados pelo empirismo constam:

o determinacgao da profundidade de escavacao, da inclinagédo dos taludes e do
sistema de drenagem,;

e composicdo dos materiais constituintes da argamassa e quantidade de
armadura;

e técnicas de construgdo, referentes principalmente ao langamento,
adensamento e cura da membrana de argamassa.

Além disso, nao existem metodologias estabelecidas para:

o avaliar as deformacgbes e a capacidade de acomodacdao da membrana de
argamassa armada,;

e relacionar a durabilidade e a vida util as propriedades dos materiais
empregados, aos procedimentos de projeto e as técnicas de execugéo e
manutengéo;

e avaliar os esforgos solicitantes na membrana de argamassa armada e
dimensiona-la.

2 ESTUDO DO SOLO

O estudo da estabilidade de taludes constitui uma das primeiras tarefas de
organizacao metodoldgica para o projeto e a execugado de piscinas e reservatoérios.

Para o trabalho em questao interessa-nos pesquisar acerca dos taludes
artificiais, pois sado eles que podem fazer parte das piscinas e reservatoérios
enterrados. Os taludes artificiais adequam-se melhor as teorias desenvolvidas para
andlise da estabilidade por apresentar uma maior homogeneidade quando
comparados aos taludes naturais.

Atuar sobre os mecanismos instabilizadores é a idéia fundamental dos
projetos de estabilizagao de taludes. Como exemplo de mecanismos instabilizadores
pode-se citar a percolacdo de agua pelo macico, a erosao e os escorregamentos.

Um talude é considerado estavel se possuir um fator de seguranga maior que
1. No entanto, as tensdes atuantes e resistentes podem ser alteradas com o tempo.
Dessa forma, nota-se que a avaliacdo da estabilidade de taludes depende
diretamente do conhecimento de fenbmenos que podem induzir a situacgdes criticas,
além das propriedades mais significativas dos materiais em estudo, que sdo o angulo
de atrito e a coesdo. No entanto, estes pardmetros do solo podem variar com uma
série de fatores, tais como a faixa de carregamento aplicada ao solo, o tipo de ensaio
efetuado e o historico de tensées experimentado pelo solo, dentre outras condicdes.

O fato de existir um grande numero de parametros envolvidos, interagindo
entre si, evidencia a impossibilidade de uma avaliagcido precisa da estabilidade de um
talude. Porém, uma avaliacdo quantitativa pode conduzir a um valor relativo, que
auxilia na compreensdo do comportamento e da sensibilidade de um talude face as
mudangas de parametros considerados criticos.

A analise por meio do método do equilibrio-limite é a mais difundida
atualmente, pois a analise do talude ndo deve ser mais complexa que o nivel de
conhecimento acerca dele.

O equilibrio-limite baseia-se na teoria da plasticidade e tem como hipoteses:
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— existe uma linha de escorregamento de forma definida, seja ela plana,
circular, espiral-logaritmica ou mista. Acima dessa linha estd a porgéo instavel do
solo, que se movimenta como corpo rigido sob a acéo da gravidade;

— o material disposto ao longo da linha de escorregamento respeita um
critério de resisténcia, sendo o mais utilizado o de Mohr-Coulomb.

A idéia basica do método consiste em admitir que as forgas instabilizadoras
sao exatamente balanceadas pelos esforcos resistentes. Portanto, a condicao limite
corresponde a um fator de seguranca igual a 1. Simplificadamente, pode-se fazer
uma analogia com um bloco apoiado sobre um plano de inclinagéo i (vide Figura 1).

O esforcgo resistente é :

R=1A (1)

onde:
T - resisténcia ao cisalhamento (t1=c+oc-tg¢)
A - area da segao de contato bloco-plano

Figura 1 - Relagao de forgcas na analise de equilibrio-limite [GUIDICINI & NIEBLE (1976)]

Supondo nao existir coesdo, a obtencdo do fator de seguranga pode ser
equacionada da seguinte forma:

o = (P- cos i)/A

T = o-tgd

T =[(P- cos i)/A] -tgd

R= 1A= [(P- cos i)/A] tg¢-A = P- cos i-tgdp

FS = R/(P-sen i)

FS = (P- cos i-tg¢)/(P-sen i)

FS =tgd/tg i (2)

Na condigéo limite (FS = 1), ou seja ¢ =i . Esta € uma analise bastante
simplificada. Na verdade, & preciso conhecer as limitagdes do método e adotar
fatores de seguranca.

Uma deficiéncia deste método ¢é ignorar a relagao tensao/deformacéao do solo.
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Ha diversos métodos de anadlise de estabilidade de taludes baseados no
equilibrio-limite. Cada método adota um tipo de ruptura: circular, plana ou em cunha.
Pode-se citar o Método de Culmann, o Método das Cunhas, o Método do Circulo de
Atrito ou de Taylor e o Método das Lamelas como exemplos. Dentre estes, O Método
de Culmann é particularmente interessante para o estudo em questao, uma vez que
possibilita calcular diretamente a altura maxima para um talude vertical, construido em
determinado solo, com um fator de seguranca pré-determinado, através da seguinte
expressao:

_4-c -seni-cosd
Ty [1=cos(i—cosd )]

2.1 Camada de filtro

A membrana de argamassa armada tem por finalidade basica a
impermeabilizagdo do terreno, impedindo a perda de agua da piscina ou reservatério.
Se ela for disposta diretamente sobre o solo, a percolagdo de agua neste ultimo pode
provocar o aparecimento de subpressdes que solicitam a membrana. Para evitar que
isto aconteca, dispde-se uma camada de material drenante sob a membrana.

O dreno tem a funcao de filtro, ou seja, permitir a livre passagem da agua sem
que haja um deslocamento das particulas de solo. Portanto, um filiro deve atender a
duas condi¢des basicas.

A primeira delas refere-se a permeabilidade: os vazios existentes entre as
particulas do filtro devem ser grandes o suficiente para resultar em um coeficiente de
permeabilidade maior que o do solo local. Assim, eles permitirdo a livre drenagem da
agua e o controle das forgas de percolagéo.

A segunda condi¢do diz respeito a granulometria adequada para evitar o
desenvolvimento de erosao interna: as particulas do filtro devem ser suficientemente
pequenas, a fim de evitar o carreamento de particulas de solo para dentro do filtro,
provocando a sua colmatacio e a desagregacgao do solo local.

Além destes dois critérios, € recomendavel que a curva granulométrica do
filtro se assemelhe a do solo.

Visando o atendimento de tais restricdes, Terzaghi estipulou o seguinte®:

< 4 a5 Dg;,
B> 425D,

onde:

® O fator 4 aplica-se a materiais de filtro tais como areias artificiais e brita.
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D,

L ['para filtro e s para solo

Porcentagem em peso das particulas menores
ou iguais ao didmetro correspondente a x

Diametro das particulas

Uma alternativa para a execucdo do filtro seria o uso de mantas geotéxteis.
Estas mantas seriam diretamente dispostas no terreno e, sobre elas, colocar-se-ia
uma camada de brita. A granulometria dessa camada n&o estaria necessariamente
relacionada a granulometria do solo. Apesar de ser uma alternativa bastante pratica,
poderia resultar em custo elevado. Provavelmente, elas seriam competitivas em
regides onde nao houvesse disponibilidade de material para a construgdo do filtro.
No entanto, é preciso lembrar a grande facilidade e rapidez de execugao
proporcionadas pelo uso de tais mantas — o que, em outras palavras, significa
economia no custo da mao-de-obra.

Uma terceira alternativa para a montagem do dreno seria a utilizagdo de um
sistema pré-fabricado denominado “Multidren™. Este sistema associa um nucleo
drenante de polietiieno de alta densidade ao geotéxtil Bidim, que o envolve. O
primeiro € responsavel pelo rapido escoamento da agua, enquanto o segundo
protege-o da invasdo de particulas de solo que prejudicariam sua fungdo. As
principais vantagens do sistema também sao a rapidez e facilidade de execucao.

3 MATERIAIS COMPONENTES DA MEMBRANA

A membrana de argamassa armada pode ser dividida basicamente em dois
componentes: a argamassa e a armadura.

A garantia das qualidades desejadas para a argamassa depende dos seus
materiais constituintes, bem como do seu processo de execucgao.

Duas importantes relagdes de composicido da argamassa sdo: agua/cimento e
pasta/agregado. A primeira delas nao influi somente nas propriedades da argamassa
fresca, tais como consisténcia e trabalhabilidade, mas também naquelas relativas ao
material endurecido. Uma dessas propriedades € a resisténcia mecéanica da
argamassa, que diminui a medida que se aumenta a proporgdo de agua na mistura.
Além dela, propriedades de deformacao, bem como propriedades fisicas e quimicas
da argamassa, sao diretamente influenciadas pela relagdo agua/cimento.

A argamassa é o material que da corpo aos elementos, pois ocupa a maior
parte do seu volume. Como tal, ela ndo esta sujeita somente a danos de origem
mecénica, mas sofre também o ataque de agentes quimicos. Esse tipo de ataque

* Sistema fabricado e fornecido pela Rhodia-Ster.
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atua deteriorando o material e, portanto, reduzindo a sua vida util. Em funcéo disso,
espera-se que a argamassa apresente desempenho satisfatério com relagao a:

a) apresentar resisténcia mecanica e rigidez suficientes para suportar os
esforgos atuantes sem apresentar grandes deformacdes;

b) possuir elevada compacidade, a fim de evitar a passagem de liquidos e
gases para o seu interior, o que provoca a corrosao da armadura;

c) ser estavel fisica e quimicamente, fazendo com que os efeitos decorrentes
de retracao, fluéncia e variagdes volumétricas permanegam dentro de limites
aceitaveis;

d) possuir resisténcia a abrasao.

A retracdo é um fendbmeno particularmente importante no estudo da
argamassa armada, uma vez que os elementos desse material, em virtude da sua
pequena espessura, possuem uma grande superficie exposta ao meio ambiente. Isto
provoca uma maior susceptibilidade do material aos efeitos da retragdo, dentre os
quais inclui-se a fissuracdo da argamassa, podendo provocar uma diminuicdo da
protecdo da armadura contra a corrosao. Percebe-se, portanto, a grande importancia
do combate a retragdo da argamassa, através de uma cura cuidadosa e da utilizagao
de valores mais baixos para o teor de cimento e para a relagao agua/cimento.

A durabilidade € um importante aspecto a ser considerado ao se projetar e
construir uma estrutura. Diversas causas podem influir negativamente na durabilidade
das argamassas. Tais causas podem ser fisicas ou quimicas. Entre as primeiras
estdo a fissuragdo e o desgaste superficial da argamassa. A fissuragdo pode ser
provocada por alteragdes de volume — devidas a gradientes térmicos ou a pressao
de cristalizagcdo de sais nos poros —, carregamento estrutural ou exposi¢cao a
temperaturas extremas — como nos casos de congelamento ou fogo. Lixiviagdo da
pasta de cimento por solugdes acidas, reagdes expansivas envolvendo ataque por
sulfato, reagdes alcali-agregado e corrosdo das armaduras s&o causas quimicas que
provocam efeitos deletérios a argamassa.

Na realidade, causas fisicas e quimicas n&o ocorrem dissociadamente,
podendo, inclusive, influenciar uma a outra. Por exemplo, o surgimento de fissuras
abre caminho para que os agentes quimicos deletérios penetrem na argamassa.

Porosidade, composi¢do granulométrica, absor¢ao de agua, forma, textura
superficial, resisténcia a compressdo, moédulo de elasticidade e presenca de
substancias deletérias sao importantes caracteristicas dos agregados para a
tecnologia do concreto e da argamassa, pois tém influéncia tanto na dosagem quanto
nas propriedades nos estados fresco e endurecido.

Os agregados usualmente empregados na fabricagdo de argamassa armada
sao as areias naturais, mas também podem ser utilizadas areias artificiais.

Conforme o préprio nome indica, a argamassa armada é constituida por
agregados miudos, ou seja, aqueles cujo didmetro maximo nao ultrapassa 4,8 mm.
No entanto, algumas pesquisas tém mostrado bons resultados no uso de agregados
classificados como graudos, mas com tamanho geralmente inferior a 9,6 mm. Este
material tem sido denominado de microconcreto e apresenta vantagens como a
reducdo do consumo de cimento, em virtude da menor area superficial de agregado
por volume de concreto.

Trabalhabilidade e custo sao algumas razbes para a especificagdo de limites
granulométricos. Por exemplo, areias muito grossas produzem misturas com menor
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trabalhabilidade, enquanto areias muito finas provocam um aumento no consumo de
agua e de cimento, tornando-se anti-econémicas.

Aditivo € um material a ser misturado com a agua, os agregados e 0s
aglomerantes hidraulicos objetivando a melhoria de algumas propriedades do
concreto ou da argamassa, tais como: aumentar a plasticidade da mistura sem alterar
o teor de agua, reduzir a exsudagao e a segregacao, retardar ou acelerar o tempo de
pega, acelerar o desenvolvimento de resisténcia nas primeiras idades, diminuir o calor
de hidratagdo, aumentar a durabilidade da argamassa ou concreto sujeito a condi¢cdes
especificas, aumentar a compacidade e diminuir a higroscopicidade.

As adi¢gbes para concretos e argamassas que parecem ter futuro promissor
sao a silica ativa e as fibras.

Uma propriedade da silica ativa € a capacidade de consumir quase
completamente o hidréxido de calcio presente na pasta de cimento. Isto resulta numa
melhoria da resisténcia do concreto ou argamassa ao ataque de acidos e sulfatos.
Ela pode ainda proporcionar a obtencao de resisténcias mecénicas elevadas (caso se
utilizem aditivos redutores de agua).

As fibras utilizadas como adigdo em concretos e argamassas podem ser
metalicas (ago), sintéticas (polietileno, polipropileno, nylon, acrilico, carbono), de vidro
e naturais (bambu, coco, sisal). Estas ultimas ndo sdo muito utilizadas pois, por terem
origem orgénica e serem atacadas pelos alcalis do cimento, conferem uma baixa
durabilidade ao compésito. As fibras de aco sdo as mais disseminadas, tanto para
aplicagbes estruturais quanto para as nao-estruturais; os outros tipos de fibras
geralmente sé&o utilizadas em elementos cuja finalidade ndo é estrutural.

Comparado ao concreto comum, o concreto reforcado com fibras apresenta
um melhor comportamento pés-fissuracdo. Isto implica em dizer que a adicdo de
fibras nao altera muito a resisténcia a tracdo do material, mas aumenta
consideravelmente as deformagdes de ruptura a tracdo. Consequentemente, o
concreto com fibras tem maior tenacidade e maior resisténcia ao impacto. A
magnitude do acréscimo de tenacidade depende da proporgao de fibras na mistura e
da sua resisténcia ao arrancamento que, por sua vez, € influenciada pela relagao
comprimento/didmetro (relacdo de aspecto) da fibra, pela sua forma e textura
superficial. Outra vantagem da utilizagao de fibras reside no fato delas constituirem
um eficiente meio de se combater a fissuragéo por retragdo da argamassa. O ACI
549.1R-88 afirma, inclusive, que a adicao de fibras retarda o crescimento da abertura
de fissuras e permite o uso de telas com maior espagamento entre os fios.

Contudo, a introducdo de fibras provoca uma perda de trabalhabilidade
proporcional a sua concentragdo volumétrica no concreto ou argamassa. O aumento
de tenacidade implica no uso de fibras com maiores relagdes de aspecto e em
maiores quantidades. Portanto, precisa-se saber dosar o teor de fibras para se obter
a tenacidade desejada com uma reducéo de trabalhabilidade aceitavel.

Dois tipos de armadura podem constituir a argamassa armada: uma difusa,
formada pelas telas de aco de pequena abertura, e outra discreta, formada por fios e
barras de aco de pequeno didmetro.

A funcdo da armadura difusa € resistir aos esforcos de tracdo, limitar a
abertura de fissuras e proporcionar uma configuragdo de fissuras pouco espagadas.
A armadura discreta visa suprir, de forma localizada, a necessidade de segao
transversal de ago para que sejam preenchidos os requisitos de seguranga a ruptura e
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deformacdes excessivas. Uma outra fungdo deste tipo de armadura seria enrijecer e
facilitar a montagem das telas que constituem a armadura difusa.

As telas empregadas em argamassa armada podem ser tecidas (com malha
quadrada, retangular ou hexagonal), soldadas (com malhas quadradas ou
retangulares) ou formadas a partir de chapas expandidas. A rigidez das telas
soldadas facilita a montagem de superficies planas e com curvatura simples, mas
dificulta a aplicagdo em superficies com curvatura dupla ou com pequenos raios.

4 COMPORTAMENTO DA MEMBRANA

A membrana de argamassa armada constituinte dos reservatérios enterrados
pode estar sujeita a varios tipos de ag¢des: mecanicas (impacto, acado hidrostatica,
recalques), fisicas (retragdo, variagbes de temperatura) e quimicas (agentes
agressivos).

Tendo em vista o escopo do trabalho, sdo analisados aqui somente trés tipos
basicos de acdes: hidrostatica, retragcdo da argamassa e recalque do terreno. A fim
de estudar os esforcos gerados por cada uma delas, sdo apresentadas simulagbes
feitas com o auxilio do software LUSAS®, um programa computacional baseado no
Método dos Elementos Finitos.

A idéia central é levantar dados que permitam um conhecimento qualitativo do
comportamento do material a partir de casos especificos, pois seria impraticavel
simular situagbes genéricas. Dessa forma, sdo tomadas as caracteristicas de dois
tipos de solo® (areia compacta média e argila medianamente rija), estipulados dois
tipos de reservatério e assumidas as caracteristicas da argamassa e os valores de
recalque em determinados pontos.

Por facilidade de compreensdao e analise, cada acdo €& simulada
separadamente. Como os efeitos em questao sao de primeira ordem, supbe-se que 0
resultado final constitui-se de uma somatdria dos efeitos parciais provocados por cada
uma das agdes.

Para simular a reacao do solo e sua interagao com a estrutura, considera-se a
Hipotese de Winkler. Segundo ela, o solo pode ser representado por um meio
constituido por molas, onde as pressbes de contato sdo proporcionais aos
deslocamentos. Este modelo pode ser utilizado tanto para carregamentos horizontais
quanto verticais, exatamente o que ocorre no estudo em questao.

a) Comportamento da membrana sujeita a acao hidrostatica

A agua atua nas paredes do reservatério exercendo pressdes de acordo com
uma configuracdo triangular. Ja no fundo, essa atuacdo corresponde a uma
carregamento uniformemente distribuido. A Figura 2a mostra o esquema destas
configuragdes. Como o sentido das for¢as atuantes é de dentro para fora, ha uma
tendéncia em aumentar o angulo formado pela jungdo dos planos constituidos pela
membrana (vide Figura 2b). Conseqlientemente, surgem esforgos de tracdo e de
flexdo na regiao da ligagao, que podem provocar a fissuragao da argamassa conforme

® LUSAS - vers3o 11.3 de fevereiro de 1995.
® As caracteristicas do solo foram assumidas a partir dos dados contidos na literatura.
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a magnitude das tensbes desenvolvidas. Por sua vez, o desenvolvimento destas
tensbes depende de dois fatores:

— das condigdes de vinculagido que, para o caso em questdo, corresponde ao
coeficiente de reagao do solo;

— da grandeza da acado, ou seja, da altura da coluna d’agua atuante
(correspondente, por sua vez, a profundidade do reservatorio).
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Figura 2 - (a) agdo da agua na membrana do reservatoério; (b) deformagao provocada pela agdo
do carregamento

b) Comportamento do macico de solo quanto a recalques

Ao ser submetido a esforgcos de compressao, o solo se deforma. Denomina-
se recalque o deslocamento do solo decorrente dessa deformacédo. Os recalques
constituem-se de trés parcelas: recalque imediato ou elastico, recalque primario ou
por adensamento e recalque secundario ou secular.

A previsao de recalques do solo envolve uma série de paradmetros, tais como
suas caracteristicas e seu comportamento ao longo do tempo. Por este motivo, tal
previsao é dificil e, por mais apurados que sejam os calculos, deve ser considerada
apenas como uma estimativa.

Em virtude do peso especifico da agua ser menor que o do solo, poder-se-ia
supor precocemente a inexisténcia de recalques, pois 0 carregamento atual seria
inferior ao pré-existente. No entanto, deve-se lembrar que o peso da cobertura dos
reservatorios atuando em pilares pode provocar um recalque localizado do solo de
apoio. Além disso, caso o reservatorio tenha sido construido sobre aterros mal
compactados ou sobre solos colapsiveis, pode ocorrer um rebaixamento localizado
que podera deixar a membrana de argamassa armada sem apoio e, portanto, sujeita
a deformacdes superiores as previstas.

c) Comportamento a retracdo

A retragdo é um fenbmeno variavel no tempo e ndo ocorre dissociadamente
da fluéncia. Dai decorre a dificuldade de simulagdo numérica.
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O solo nao responde de forma linear, ndo sendo possivel adotar a hipétese de
Winkler. A interacdo solo/estrutura se da na forma de atrito sendo, portanto,
necessaria a consideracdo da camada de filtro anteriormente desprezada — pois o
embricamento entre os agregados possivelmente reduziria a deformabilidade do
apoio; dessa forma, a ndo consideracdo dessa camada trabalharia a favor da
seguranca.

Outro fator de influéncia é a presenca da armadura, que também provoca uma
restricao a redugao de volume do material.

Devido a estes fatores, a simulacdo do fendbmeno da retracdo é complexa,
exigindo cautela na sua elaboracdo e avaliacdo. A fim de se estabelecer um método
de andlise simplificado, & preciso tentar compreender qual a tendéncia de
comportamento da membrana quando sujeita a variagdes de volume.

Tomando-se o0 caso mais simples, ou seja, reservatérios sem taludes no
fundo, a variagdo volumétrica produziria aproximadamente a configuragcao
esquematizada na Figura 3a — caso a estrutura estivesse simplesmente apoiada e,
portanto, livre para se contrair.

(@) (b)

Figura 3 - Deformagédo da membrana sujeita a variagdo volumétrica uniforme (a) e diferencial
entre parede e fundo (b)

Na laje de fundo alguns fatores se contrapéem a esse movimento:

— o atrito membrana/camada de regularizagaoffiltro;

— a aderéncia entre esses materiais;

— o0 embricamento entre os agregados da membrana e da camada de

regularizacao.

Ja nas paredes, essa situacdo € um pouco diferente, por causa do atrito.
Para a manifestagdo deste, € necessaria a existéncia de uma forga normal ao plano
de deslizamento. No caso mais critico, ou seja, com o reservatorio vazio, inexiste
essa forca, pois ela seria provocada somente pela agdo da agua, uma vez que o peso
proprio atua verticalmente. Portanto, para as paredes, a contribuigao relativa ao atrito
pode ser desprezada.
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A consideragdo da aderéncia entre os materiais depende do modo
construtivo: se as placas forem pré-moldadas, essa propriedade ndo se manifesta.

Ha também um outro efeito do comportamento ao movimento de contragao: o
empenamento. Em uma placa isolada ocorreria uma abaulamento, com consequente
levantamento dos cantos. N&o € o caso, pois 0s encontros entre as placas inibem
essa tendéncia. Para as paredes, essa restricdo € maior no fundo que no topo —
porque no primeiro ha uma restricdo em dois planos e no segundo apenas em um.

Se houver uma variagao de volume diferenciada entre as paredes e o fundo, a
magnitude das restricbes é ainda maior. A Figura 3b indica a possivel deformacéao da
membrana para o caso de o fundo contrair-se mais que as paredes — ocorréncia
comum, principalmente no caso de pré-moldagem, pois as placas das paredes ja
iniciaram seu processo de retracdo quando o fundo é moldado.

41 Simulagées numéricas pelo Método dos Elementos Finitos

Como foi dito anteriormente, houve a necessidade de se tomar casos
particulares a fim de se conhecer qualitativamente o comportamento do material.
Foram estabelecidos entado diferentes tipos de reservatério, de solo e de resisténcia
da argamassa. O objetivo da escolha foi investigar a influéncia das dimensbes e
configuragcdes do reservatério, da deformabilidade do apoio e da qualidade da
argamassa no comportamento mecéanico da estrutura.

A Figura 4 esquematiza os modelos de reservatorio adotados. A fim de
otimizar o tempo de execug¢ao do programa e melhorar a visualizagao dos resultados,
aproveitou-se a sua simetria, tomando-se um quarto do reservatério e impondo-se
condigbes de contorno as extremidades.

Os valores dos coeficientes de reagao vertical e horizontal dos solos adotados
constam na Tabela 1.

Para a resisténcia da argamassa foram adotados dois valores: um
relativamente baixo (20 MPa) e outro de 40 MPa.

A espessura especificada para a membrana foi de 2,5 cm — tendo em vista
as aplicacbes correntes.

Levando-se em conta o tempo de execugcdo do programa e os resultados
obtidos, optou-se por dois tipos de malha: uma quadrangular, com elementos de
10x10 cm?, para o reservatdrio menor e outra de 20x20 cm? para o reservatorio maior
— nos cantos os elementos tinham area variavel, em virtude da configuracdo da
estrutura.

" Nota-se que esse coeficiente é dado em unidade de forga por unidade de volume. No entanto, a

entrada de dados no programa requer um coeficiente de mola definido em unidade de forga por unidade
de comprimento. Contornou-se tal situagdo multiplicando o coeficiente de reagéo do solo pela area do
elemento.
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Figura 4 - Modelos de reservatorios adotados nas simulagées numéricas

Tabela 1 - Coeficientes de reagéo do solo k (kN/cmS)

Solo . 1 . .
~ areia compacta média argila medianamente
Reacéao rija

vertical 40 x 107 2,5x107°
horizontal 7 x 103 25x%x 103

4.1.1 Acao hidrostatica

Os deslocamentos podem ser estimados através de uma analise feita com o
Método das Diferencas Finitas. A seguinte expressao define a equacgao diferencial de
flexdo para placas sob apoio elastico:

k
V4w+—-w=i
D D

onde:

w - deslocamento nodal

k - coeficiente de mola do apoio

q - carga uniformemente distribuida

E-d°
D -constantedeplaca [ D=—"—
12-(1-v)

O momento de fissuragao, calculado segundo indicagdo da NBR-11.173 para
o caso de segao transversal retangular, é definido pela seguinte expressao®:

8 Esta expressdo considera a retragdo de modo simplificado, tomando-se f = 0,75f«. Ela também
despreza a presenga da armadura.
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M, =0,25bh’ f,, (5)

onde:
b, h: largura e espessura da placa.
fy : resisténcia caracteristica @ compressao da argamassa

Como esta se lidando com uma estrutura em casca, os esfor¢os sdo dados
por unidade de comprimento. Dessa forma, o momento de fissuracdo a ser
comparado com os resultados é:

M =

.M
r
r b

A Tabela 2 resume os valores previstos.

Tabela 2: Previséo de valores para as simulagdes numéricas

Apoio em areia Apoio em argila
Winax (CM) 2,5x10° 0,4
fo = 20 Mpa fo« = 40 Mpa
fy. (kN/cm?) 0,19 0,31
My’ (kN-cm/cm) 0,297 0,484

Para o caso de deslocamentos, os resultados obtidos com o programa
confirmam a previsao de valores. Mostram ainda a coeréncia da hipétese de apoio
elastico adotada, pois os deslocamentos se alteram na mesma propor¢cao da
mudancga do coeficiente de mola.

A estanqueidade é um fator de crucial importancia em um reservatério. Sendo
assim, a verificagdo da ocorréncia de fissuracdo é fundamental. Um critério simples
corresponderia a comparar os momentos fletores maximos ao momento de
fissuragao; caso os primeiros ultrapassassem o valor deste Ultimo, a regido analisada
estaria sujeita a fissuragao. A Tabela 3 mostra as provaveis regides de fissuracao.

Outras observacdes que podem ser extraidas dos resultados sao:

a) Aumentando-se a deformabilidade do solo, aumentam os esforcos. Para
ambos os reservatérios, os esforgcos praticamente duplicaram ao se utilizar as
caracteristicas da argila como material de apoio (0 que é evidente, pois uma maior
deformabilidade implica em maiores deslocamentos, ocasionando a elevagdo dos
esforgos);

b) De modo geral, os resultados levantados mostraram-se satisfatérios, vindo
de encontro a expectativa de comportamento em relagdo ao material. Confirmou-se a
pressuposta concentragdo de tensdes nas regides das arestas. Isto indica que, para
o0 caso de agdes hidrostaticas, essas regides necessitam de maior quantidade de
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armadura. O dimensionamento dessa armadura depende da magnitude dos esforgos
desenvolvidos. Estes, por sua vez, estdo intimamente relacionados as dimensées do
reservatorio e as condigdes de apoio;

c) Como a alteracdo da qualidade da argamassa nao influia na agdo em si, o
comportamento esperado era que as tensbdes permanecessem praticamente
inalteradas, enquanto o valor da resisténcia se elevava. Isto resultaria num melhor
desempenho da membrana. De fato, é pequeno o efeito do aumento do médulo de
elasticidade nos esforcos e deslocamentos;

d) Aumentando-se a resisténcia da argamassa, as areas sujeitas a fissuragao
geralmente diminuem — chegando mesmo a desaparecer, conforme mostra o
diagrama do reservatério menor apoiado em areia (vide Tabela 3). Pode-se inferir
dessas observagdes que, para um reservatorio de pequenas dimensdes apoiado
sobre solo pouco deformavel, a simples elevagcdo da resisténcia da argamassa
poderia solucionar o problema da fissuracéo;

e) A relacdo momento maximo/momento de fissuragdo decresce com o
aumento da resisténcia da argamassa. Isto indica que, mesmo ocorrendo fissuras,
elas terdo menor abertura sendo, portanto, menos criticas.

4.1.2 Acao hidrostatica e enrijecimento da membrana

Pelo que foi visto no item anterior, somente a elevagcao da resisténcia da
argamassa nao €&, em geral, suficiente para evitar a fissuragdo. Uma outra alternativa
seria aumentar a espessura da membrana — talvez até mais eficiente, pois o
momento fletor de fissuragao varia linearmente com a resisténcia da argamassa, mas
de forma quadratica com a variagdo de espessura.

No entanto, somente as regides mais solicitadas necessitam desse
enrijecimento. Por isto, a partir dos resultados obtidos anteriormente, tomou-se as
regides sujeitas a fissuragdo para cada caso e adotou-se espessuras maiores para
elas.

Numa situagao real, o aumento de espessura seria associado a um aumento
do numero de telas. Se houvesse um aumento minimo de espessura, ele poderia ser
insuficiente para encaixar novas telas. Outro aspecto importante diz respeito a
execucgao: variagdes de espessura muito pequenas dificultariam o trabalho na obra —
talvez ndo sendo sequer exequiveis. Por estes motivos, adotou-se uma espessura de
4,5 cm para todos os casos de enrijecimento.

Os resultados indicam que, ao contrario do que se esperava, a fissuracdo nao
deixa de ocorrer. A Tabela 4 mostra as zonas de fissuragcéo para o caso.

Também ¢é importante notar que a redistribuicdo dos esforgos, ocasionada
pelo enrijecimento, causa um aumento das tensodes, podendo provocar fissuras na
zona de ligagéo entre parede e talude.

O simples enrijecimento parece mostrar-se um pouco mais eficiente que o
aumento da resisténcia da argamassa. Mas a associacdo de ambos reduz
sensivelmente o risco de fissuragdo; e, mesmo esta ocorrendo, deve-se lembrar que
momentos mais préximos ao momento de fissuragdo geram fissuras de menor
abertura, desde que haja uma armadura minima. Portanto, tal associacdo é mais
interessante tanto do ponto de vista da durabilidade quanto da estanqueidade.
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Tabela 3 - Zonas de fissuragdo na membrana sujeita a agao hidrostatica
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4.1.3 Retracao

Como dito anteriormente, a retracdo € um fendmeno bastante dificil de ser
simulado, devido a sua ocorréncia ser complexa, além de variavel no tempo. Buscou-
se, dentre algumas, uma alternativa que, de maneira simples, fornecesse alguns
dados iniciais para a analise dos efeitos de variagdes volumétricas na estrutura.

A forma adotada foi aplicar a estrutura uma reducao de temperatura de 15 °C.
O caso mais critico acontece quando ha uma variagao volumétrica diferencial. Por
este motivo, aplicou-se o carregamento de temperatura apenas no fundo do
reservatorio®.

O solo nao pode ser considerado como apoio elastico neste caso. A oposicao
ao deslocamento se deve ao atrito entre a membrana e a camada de regularizagao.
Entao, estas foram simuladas como duas cascas justapostas e interligadas. A mais
externa, correspondente a regularizacdo, possuia 1 cm de espessura e resisténcia a
compressao igual a 8 MPa (dados correntes na pratica, uma vez que essa € uma
camada pobre e delgada). Para a membrana de argamassa armada foi adotada uma
espessura de 2,5 cm e resisténcias da argamassa de 20 e 40 MPa, como nos casos
anteriores. Apenas o fundo encontrava-se apoiado verticalmente (no inicio do
capitulo ja se fez alusao a necessidade de forgca normal para que haja atrito; com essa
adocao, despreza-se a parcela correspondente a aderéncia entre o filtro e a camada
de regularizagdo — o0 que, além de nao ser significativo, dificultaria a simulagao
numérica).

Como previsto, neste tipo de solicitacdo predominam os esforcos axiais.
Coerentemente, as zonas criticas situam-se nos cantos — pois ai se concentram as
restricoes ao movimento. O aumento das dimensdes do reservatério causa um
crescimento dessas areas, mas nao de forma proporcional — é por isso que, nas
estruturas correntes de concreto armado sao feitas juntas. Nota-se que, para o caso
do reservatério maior com fy = 20 MPa, praticamente todo o fundo esta sujeito a
fissuragdo. No entanto, grande parte dessa area esta apenas na iminéncia de
fissuracao'’.

A elevacdo da resisténcia da argamassa melhora o desempenho da
membrana reduzindo as areas sujeitas a fissuragdo. No entanto, a relacdo entre a
tensdo maxima atuante e a resisténcia da argamassa nao se altera muito — o que,
em outras palavras, significa abertura de fissuras de mesma ordem de grandeza. A
Tabela 5 mostra as zonas sujeitas a fissuragao para este tipo de solicitagao.

Como ja foi dito, a analise feita aqui partiu de uma simplificacao (adogao de
uma contracdo de volume devido a reducdo de temperatura. Diversos fatores, tais
como a variagao do valor da resisténcia e do moédulo de elasticidade ao longo do
tempo, a reducao da solicitacdo, bem como a associagao de reducio de temperatura
com deformacgbes de contragdo, ndo puderam ser investigados neste momento.
Apesar da analise simplista, os resultados obtidos fornecem uma primeira idéia do
comportamento da membrana sujeita a redugdes de volume. Todavia tal efeito pode
e deve ser melhor avaliado.

® No reservatorio de 10x20 m? foi aplicada uma reducgéo de 10 °C nos cantos para simular uma retracdo
um pouco menor que no fundo (essas regides sdo moldadas anteriormente ao fundo).

1% Além disso, deve-se lembrar que, devido a caracteristica da solicitagdo, o surgimento de uma fissura
dissipa energia, reduzindo as tensdes na argamassa. Sendo assim, a pega provavelmente fissuraria e
a regiao com tensdes mais elevadas reduziria de tamanho.
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Tabela 5 - Zonas propensas a fissuragdo na membrana sujeita a variagdes volumétricas

Ja=20 MPa Jfa=40 MPa

4.1.4 Recalques
Trés foram as formas propostas para a simulagao de recalques.

A primeira consiste na imposicao de deformacdes a membrana. Ao se aplicar
uma carga no solo (por exemplo, o carregamento provocado pela cobertura de um
reservatorio, transmitido ao solo por meio de uma sapata flexivel) ele se deforma (vide
Figura 5a). Através dos procedimentos disponiveis na teoria de Mecanica dos Solos
pode-se obter uma estimativa dessas deformacdes, denominada de perfil de
recalques. Conhecendo-se este perfil, impde-se essas deformagdes a membrana a
fim de estudar o seu comportamento.

A segunda forma de simulagdo baseia-se na idéia de falta de apoio sob a
membrana associada a acao hidrostatica. Neste caso, supde-se que a falta de apoio
seria decorrente de uma falha localizada na compactagao da base, somada a uma
lixiviagdo do solo, ou a um recalque deste.

A terceira hipétese é praticamente uma decorréncia da primeira, pois, a partir
de um perfil de recalques, pretendeu-se estudar o efeito do enrijecimento provocado
pela disposicao de uma sapata de espessura variavel, e inversa ao referido perfil, na
regido de influéncia dos recalques. Seriam duas as fungdes dessa variacdo gradual
de espessura: evitar a concentracao elevada, e conseqiiente fissuracao, nas regides
de ligacao entre membrana e sapata (onde existiria uma variacdo brusca de
espessura), além de reduzir os esforgos aplicados ao solo devido ao aumento da area
de aplicagdo do carregamento. A disposicdo dessa sapata pressupde o
conhecimento das deformagbes provocadas por recalque, uma vez que a sapata
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devera ser disposta na regidao de influéncia do referido perfil. A Figura 5b
esquematiza a configuragdo dessa sapata. Neste caso, em virtude da maior rigidez
da sapata, durante a simulacdo impds-se somente o valor do recalque maximo, pois a
imposicao do perfil completo ocasionaria o surgimento de esforgos absurdos, que nao
correspondem a situacgéao real.

(w)

Figura 5 - (a) perfil de recalques decorrente da atuagao do pilar; (b) sapata de espessura
variavel acompanhando o perfil de recalque anterior

As dimensobes dos reservatorios adotados anteriormente eram relativamente
pequenas, dispensando a existéncia de pilares ou provocando um carregamento
muito pequeno em funcdo do reduzido peso da cobertura. Em virtude disso,
aumentou-se as dimensodes do reservatorio a ser simulado. A forma e a profundidade
deste novo modelo sdo idénticas a do reservatério maior utilizado anteriormente,
diferindo apenas nas dimensdes em planta: agora 15 x 30 m?.

Os recalques maximos obtidos do perfil e aplicados a estrutura foram de 0,11
cm, para apoio em areia, e 0,97 cm, para argila.

O perfil de recalques foi obtido através da solugao de Boussinesq.

A hipétese que forneceu resultados mais coerentes foi a terceira: sapata com
espessura variavel na regido de influéncia dos recalques. A imposicdo de
deformacdes a membrana gerou um nivel de tensdes muito elevado, chegando
mesmo a ser inadmissivel. No caso de apoio em areia, essa hipétese mostrou
tensbes mais elevadas até que a suposigao de falta de apoio sob a membrana

Na verdade, nem a primeira nem a segunda hipotese correspondem ao que
ocorre na pratica. Uma situagdo real seria intermediaria entre as duas: o solo
recalcaria deixando a membrana sem apoio; ela ndo acompanharia exatamente essa
deformagcdo — uma vez que nao estava solidamente vinculada a ele —, mas se
deformaria livremente até encontrar novamente o apoio no solo. Tal situagédo é de
dificil simulacdo, uma vez que o programa computacional utilizado nao possibilita um
controle de deformagdes. Mesmo ndo sendo as hipoteses mais realistas, algumas
conclusdes relativas ao comportamento da membrana puderam ser tiradas.
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Como era de se esperar, a sapata desenvolve tensdes mais elevadas em
virtude da sua maior rigidez. No entanto, esses valores seriam tomados para o
dimensionamento da sua armadura, ndo estando diretamente relacionados ao
comportamento da membrana em si. No caso de apoio em areia, as tensbes se
mantém abaixo da resisténcia a tracdo do material, ndo ocorrendo, portanto, a
fissuragdo da membrana. Ja para a argila, ocorreriam fissuras em regides paralelas
aos lados da sapata, um pouco além do encontro sapata/membrana — essa regiao
corresponderia a zona de inflexdo da membrana quando da sua deformacdo. Devido
a proximidade das sapatas adjacentes, as linhas de isotensdo se intercruzam,
elevando as tensbes na membrana e, consequentemente, aumentando a area das
zonas sujeitas a fissuragao.

Sem o enrijecimento da sapata, o efeito de recalques tende a ser mais
localizado — dai as tensGes serem muito elevadas. Quanto menor a deformabilidade
do solo, menor sera a zona de influéncia destas tensdes. Neste caso, a ordem de
grandeza destas tensdes também é mais baixa. E isto se justifica pelas condi¢des de
vinculagdo: os recalques sdo maiores em argilas. Consequentemente, as
deformagbes sao maiores, gerando tensbes mais elevadas; a membrana de
argamassa armada se deforma na regido cujo apoio é deficiente, distribuindo as
tensdes para as regides adjacentes mas, sendo o solo mais deformavel, ocorrerdo
ainda tensdes que necessitam ser distribuidas, o que expande a area de influéncia
dos recalques ocorridos.

4.2 Proposta de dimensionamento a flexao

No caso de reservatérios, a situagao critica corresponde ao Estado Limite de
Utilizagao, pois ha a necessidade de garantir um bom funcionamento da estrutura— o
que corresponde a se falar em estanqueidade e durabilidade. Dessa forma, deve-se
entdo dimensionar a armadura de modo que ela garanta uma abertura de fissura tal
que nao prejudique o funcionamento do reservatério.

A NBR-11.173 indica a seguinte expressao para o calculo da abertura de
fissuras devidas a solicitacbes normais, especificamente no caso de telas de aco
soldadas com fios paralelos ao eixo da peca:

w = 1,6585¢ (7)
sendo:
S =84 se si1>e
s =1,8sy se 1,8s,<e
s=e se 1,8s1>e e si<e
S| = 1,5-(c+9j +0,16'i
2 Pr

SZL.G_L&
By Y 2 p,
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onde:

s - espacamento entre fissuras

s4 - espacamento de referéncia entre fissuras

e - espacamento entre os fios da tela que sdo transversais ao eixo da peca
Es - modulo de deformacgéo longitudinal do ago

gs - deformacao média da armadura mais tracionada da secéo

os - tensdo em servigo da armadura

fix - resisténcia caracteristica da argamassa a tragao

pr - taxa geométrica de armadura (= As/A. de acordo com a NBR-6118)
¢ - didametro do fio da tela na diregao do eixo da pega

C - cobrimento da armadura

Basta entao estabelecer um valor limite para a abertura de fissuras e, a partir
dele, calcular a deformagdo da armadura mais tracionada da secao. Por
compatibilidade do diagrama de deformacgdes obtém-se as deformagdes nas outras
armaduras e, por equilibrio de forgas na se¢cdo, o momento resistente do arranjo. O
valor limite adotado para abertura de fissura foi de 0,1 mm'" (indicado pela NBR-
11.173 para ambientes agressivos). As Tabelas 6 e 7 indicam os resultados do
dimensionamento.

E importante salientar que o dimensionamento feito aqui & particular aos
casos adotados para a analise. No entanto, eles podem servir como indicativo para
outros casos.

Com relagdo ao dimensionamento e ao estabelecimento de especificacoes
construtivas, algumas observacdes podem ser feitas:

a) Na medida do possivel especificar arranjos diferentes, mas com o mesmo
tipo de tela. Tal atitude proporciona economia — pois sera menor a
quantidade de sobras provenientes dos cortes de telas —, além de reduzir a
probabilidade de erros no momento da execugao;

b) Procurar manter uma uniformidade na distribuigdo dos arranjos (também por
motivos executivos);

c) Na regido dos cantos ocorrera um acumulo de telas a serem traspassadas.
Poder-se-ia sugerir a suspensdo de algumas delas, quando do
detalhamento, pois nestas regides ocorre um decréscimo dos momentos
fletores — mas é necessario fazer a verificagdo do momento resistente da
secao resultante frente ao momento fletor atuante 12.

d) Quando houver traspasse de armadura numa dire¢éo, pode ocorrer acumulo
de fios na outra. Neste caso, poder-se-ia proceder ao corte dos fios
excedentes nas proximidades dos pontos de solda.

TE preciso lembrar que a pintura proporciona uma protegéo extra. SILVA(1995) afirma que a pintura em
epoxi & capaz de vedar fissuras pré-existentes de até 0,1 mm.
N&o esquecer , no entanto, que a regido dos cantos é critica para o caso dos esforgos provenientes da
retragéo.
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4.3 Procedimentos de projeto: indicagoes iniciais

a) Escolha do local da obra

Quando nao se puder evitar a construgao de reservatérios em solos com
deformabilidade mais alta, é preciso que os cuidados, tanto na fase de projeto quanto
na de execugdo, sejam redobrados. Pode-se também, conforme o caso, tentar
reduzir a deformabilidade do apoio através de reforgo aplicado ao terreno.

b) Zonas de solicitacdo

As zonas nao sujeitas a fissuracdo ocupam, em geral, a maior parte da
extensdo dos reservatorios. Estas areas, portanto, exigem apenas uma armadura
minima construtiva — o que propicia grande economia. Nas demais areas ha de se
tomar providéncias para que a fissuracdo nao ocorra ou, se ocorrer, mantenha-se
dentro de limites toleraveis, que ainda garantam a consideragéo do reservatério como
estanque.

Pode-se concluir da analise dos resultados que, em solos deformaveis, é
necessario usar argamassas mais resistentes. Além disso, quanto menor o
reservatorio, maior a proporgcao de areas com armadura e espessura minimas.

c) Espessuras minimas construtivas

A espessura minima da membrana de argamassa armada nao € determinada
exclusivamente pela magnitude dos esforcos solicitantes. E preciso atentar também
para o aspecto construtivo, pois os fios da armadura, variaveis de acordo com o tipo
de tela empregado, devem ser devidamente protegidos por um cobrimento adequado.

As telas soldadas mais empregadas em argamassa armada sao EQ98,
EQ120, e EL126, cujos didmetros das barras sao, respectivamente, 2,5, 2,76 , e 2,0
mm.

As telas sao fornecidas em tamanhos pré-fixados, sendo necessario, portanto,
emendas para se obedecer as especificagcbes de projeto. Nestas regides as telas se
sobrepdem, exigindo uma espessura maior. Por este motivo, essa regiao critica é que
determina a espessura minima admissivel. A Tabela 8 indica os valores de
espessuras minimas para os arranjos usuais de telas soldadas.

d) Existéncia de pilares

Quando o projeto exigir a cobertura do reservatério, sendo necessario pilares
para suporta-la, alguns cuidados devem ser tomados.

Em primeiro lugar deve-se levantar o perfil de recalques provocado pela
sapata, a fim de se determinar a sua area de influéncia. Ao longo desta, recomenda-
se dispor uma sapata de espessura variavel.

Em se tratando de solos deformaveis, como a argila, o espagamento entre
pilares deve ser tal a obedecer dois limites: grande o suficiente para evitar a
sobreposicdo de tensdes entre sapatas adjacentes — o0 que eleva demasiado os
esforcos na membrana; mas, por outro lado, pequeno o bastante para respeitar a
baixa capacidade de carga do solo. A ordem de grandeza desses limites, variavel de
caso a caso, é determinada pelo tipo de solo de apoio e pelas dimensbdes do
reservatorio.
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Um outro cuidado a ser tomado é nao dispor pilares muito proximos as bordas
e cantos, pois isto pode elevar ainda mais as tensdes nessas areas, podendo
conduzir a valores demasiadamente altos. Além disso, nas regides da membrana
proximas a sapata deve-se prever um arranjo de armadura adequado para controlar a
fissuragdo — através do aumento do numero de telas ou a disposicdo de fios
adicionais.

5 TECNICAS DE CONSTRUCAO

Duas sao as técnicas empregadas para a execugdo da membrana de
argamassa armada: moldagem no local e pré-moldagem parcial. Nesta ultima,
apenas as paredes verticais e os seus enrijecedores constituem-se de placas pré-
moldadas (que podem ser executadas no préprio canteiro de obras), enquanto os
taludes e o fundo continuam sendo moldados na sua posigao definitiva’®. Uma outra
diferenca é a existéncia de pilaretes, que exercem a funcao de fixagdo e apoio das
referidas placas. A moldagem no local pode ser feita manualmente — com o auxilio
de uma colher de pedreiro e posterior vibragdo com vibradores de superficie
adaptados — ou por proje¢cdo de argamassa.

Em linhas gerais, a sequéncia construtiva corrente engloba as seguintes
etapas:

a) preparagao do terreno;

b) execugdo da camada drenante;
C) execugdo da membrana;

d) construgéo da “prainha”;

e) teste de desempenho;

f) pintura.

Quanto a preparagao do terreno, dois aspectos merecem atengao: deve-se
evitar a construgao sobre aterros (para evitar possiveis falhas e mesmo dificuldades
de compactacao) e preocupar-se com a forma de realizar a escavacdo. O uso de
maquinas implica na obtencdao de uma superficie irregular, além de exigir
acessibilidade. Uma solugdo seria realizar um plano de escavacéo, deixando uma
rampa de acesso. O corte final das superficies, bem como a extracdo da rampa,
seriam feitos manualmente.

O uso de concreto sem finos facilita a execugao da camada drenante, devido
a coesao provocada pela adicdo da pasta de cimento, viabilizando a construgao de
drenos verticais mesmo no sistema de moldagem no local.

Para a moldagem no local a etapa de execugcdo da membrana divide-se em
montagem das telas, langcamento e adensamento da argamassa. Ja para a pré-
moldagem parcial, esta fase engloba:

— montagem das placas verticais;
— concretagem dos pilaretes;

' A facilidade construtiva justifica tal alternativa.
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— colocagao da armadura e moldagem do fundo e dos taludes;

— execugao da “prainha”.

A moldagem in loco pode ser executada de duas formas: por langamento
manual ou por proje¢cao de argamassa. A escolha do modo mais adequado depende
de varios fatores, tais como porte da obra, custo, disponibilidade de materiais,
equipamentos e mao-de-obra especializada.

O processo de projegcao possibilita uma execugdo mais rapida, dispensa
vibracao (pois a propria velocidade de impacto e consisténcia resultam num material
auto-adensavel), reduz o numero de juntas em virtude do aumento na velocidade de
langamento e proporciona uma maior confiabilidade quanto ao controle de qualidade
da argamassa. O langamento manual, apesar de mais lento, resulta em custo inferior
pois, em paises como 0 nosso, a mao-de-obra tem remuneragao mais baixa.

WAINSHTOK(1992) alerta para uma desvantagem da projecao por via umida:
“‘devido a consisténcia fluida da argamassa, torna-se dificil aplica-la em superficies
verticais ou muito inclinadas, onde o numero de malhas seja relativamente pequeno”.
A fim de contornar tal problema deve-se buscar aumentar a coesdo da argamassa
através da adicao de silica ativa ou fibras ndo-metalicas.

Se, por um lado, a projegcao proporciona argamassas de melhor qualidade,
por outro exige maiores cuidados na sua execugao.

Os cuidados inerentes a fase de execugao da membrana sao:

e posicionar corretamente as telas, a fim de garantir o cobrimento
especificado em projeto;

¢ durante a dobragem das telas, evitar o posicionamento da dobra préximo as
regides de solda, pois estas zonas sdao menos ducteis, podendo ocasionar
problemas quando a estrutura for posta em uso;

e cumprir fielmente o traco especificado para a argamassa, tendo em vista a
garantia da trabalhabilidade e durabilidade da mesma;

e cuidar para que as pontas dos arames de amarragdo nido excedam o
cobrimento da armadura, favorecendo o processo de corrosao;

e nao vibrar excessivamente a argamassa e atentar para que ndo ocorram
vazios.

As estruturas em argamassa armada tém maior superficie exposta, maiores
teores de cimento e relagbes agua/cimento mais baixas, o que as torna mais
susceptiveis aos efeitos nocivos decorrentes da retragcdo. Portanto, para evitar a
fissuragao inicial é imprescindivel a realizagdo de uma cura cuidadosa, iniciada tao
logo o endurecimento do material o permita. E fundamental que ndo se permita a
rapida secagem da superficie apds o término do periodo de cura, pois isto poderia
provocar o surgimento de fissuras. A cura pode ser por imersdo'*, por aspersao'®, por
cobrimento da superficie com mantas, espuma ou areia constantemente umedecidas,
a vapor e quimica'® (aplicando-se uma camada de material selante que impede a
evaporagao da agua dos capilares presentes no concreto).

1 Aplicavel somente a elementos pré-moldados.

10 Aspersoes intermitentes ndo sdo recomendadas devido as contragdes e dilatagdes alternadas.

'® A cura quimica ¢ indicada para moldagens em clima frio, onde a cura com agua é contra-indicada, em
virtude da possibilidade de congelamento. Para o caso de reservatérios, seria necessaria uma pré-
avaliagdo de custos e de possiveis perdas de aderéncia a posterior pintura.
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Apesar da pintura ser capaz de fechar microfissuras, ndo se deve contar com
esse auxilio, sendo a estanqueidade do reservatério ou piscina inteiramente
proporcionada pela membrana de argamassa.

Por este motivo, antes da pintura deve-se encher o reservatorio e observar se
nao ha fuga de agua pelos drenos. Recomenda-se iniciar esse enchimento somente
depois de decorridos 10 dias da ultima moldagem, além de ele ser feito lentamente
(0,5m por dia), com observacgdes constantes da saida dos drenos.

Verificada a eficiéncia do reservatorio, ele deve ser esvaziado, seco, e so
entdo pintado.

Até hoje, a pintura de reservatérios e piscinas tem sido considerada apenas
como funcao estética. Tal posicionamento esta absolutamente a favor da segurancga,
pois se desconsidera uma protecido que na realidade existe.

A pintura obstrui os poros superficiais do concreto e até mesmo fissuras de
pequena abertura, impedindo, portanto, a penetragdo de elementos agressivos na
argamassa. Em outras palavras: influencia diretamente a durabilidade da estrutura,
desempenhando importante papel na prote¢cao das armaduras.

Os tipos usuais de pintura utilizada em estruturas do género sdo a borracha
clorada e a resina epoxi. Possuem alta aderéncia com concretos e argamassas, além
de alta resisténcia a produtos quimicos, mas sao sensiveis aos raios ultravioleta,
podendo surgir alteragbes de cor e ressecamento. Tal desvantagem €& contornada
com uma manutengdo adequada, procedendo-se a uma repintura quando se fizer
necessario.

Apesar de a boa aderéncia as argamassas ser caracteristica dos materiais
comumentemente utilizados como impermeabilizantes, ndo se deve descuidar de
alguns cuidados essenciais a garantia de tal propriedade: o substrato a ser pintado
devera estar livre de umidade e isento de elementos que possam prejudicar a
aderéncia entre os materiais, tais como poeira, graxas e Oleos. Além disso, é
essencial atender as recomendagdes de manuseio e estocagem fornecidas pelo
fabricante do produto.

6 CONSIDERAGOES SOBRE A DURABILIDADE

Tendo em vista especificamente o caso de argamassa armada aplicada em
reservatorios e piscinas, algumas medidas para se aumentar a confianga na
durabilidade da membrana podem ser:

1. Melhorar _a qualidade da argamassa: fazer uso de baixas relagbes
agua/cimento associado ao uso de superplastificantes (para aumentar a resisténcia e
reduzir a permeabilidade e efeitos de retragdo), garantir uma compactacao adequada
através de uma boa vibragao, adicionar pozolanas ou silica ativa a mistura (visando a
melhoria da coesdo e da plasticidade da argamassa fresca, além da reducao da
porosidade e aumento da resisténcia do material endurecido), preferir a utilizacao de
agregados de forma arredondada (para fins de aumento da plasticidade), além da
possibilidade da modificagao da argamassa com polimeros;

2. Controle da fissuracéo: por meio de armaduras de didmetros menores e
menos espagados (conceito ja inserido na prépria definicdo de argamassa armada) ou
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pela adicado de fibras ndo metélicas. Outro expediente seria diminuir as restricdes aos
deslocamentos, através da previsdo de juntas elasticas entre painéis de dimensobes
determinadas’’ (vide Figura 6.1);

3. Protecdo da superficie inferior: a fim de evitar o ataque de agua e
substancias percoladas pelo filtro, pode-se dispor uma manta plastica ou uma
membrana de impermeabilizagdo entre a camada de regularizacdo e a membrana de
argamassa armada (vide Figura 6);

4. Protecdo da superficie superior: como ja foi dito anteriormente, a pintura
com epoxi ou borracha clorada contribui para a durabilidade da estrutura. Um sistema
construtivo que tem se destacado atualmente constitui-se de uma estrutura de
alvenaria revestida por uma capa de vinil. Possivelmente, 0 mesmo conceito pode
ser aplicado aos reservatorios em argamassa armada, aplicando-se este tipo de
protecdo a membrana;

juntas elasticas em
posi¢des adequadas

e223  concreto magro ou sem finos

= argamassa pobre de regularizacido da camada de concreto
sem finos (desempenada)

= manta de PVC com traspasses colados ou revestimento de
poliuretano moldado no local

membrana de argamassa armada

— revestimento externo

Figura 6 - Sugestbes para se aumentar a confianga na durabilidade da estrutura

5. Manutencdo adequada: ainda na fase de projeto devem ser previstas
determinadas épocas para a repintura do revestimento, bem como os procedimentos
ideais para executa-la. O mesmo procedimento deve ser adotado para a substituicao
do material das juntas elasticas;

" Antes de serem utilizadas, deve ser feito um estudo sobre o seu desempenho, adesdo com a
argamassa da membrana, cuidados na execugao, necessidades de manutengao e riscos de fissuragao.
Talvez esse fosse um bom tema a ser inserido em pesquisas futuras.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 19, p. 21-49, 2002



Analise estrutural de reservatorios enterrados de argamassa armada com telas ... 49

6. Uso de armaduras alternativas: tais armaduras podem ser telas de aco
banhadas em epoxi ou armaduras ndo-metdlicas. A primeira sugestdo influencia
diretamente o custo da estrutura, pois a pintura das telas o elevara, sendo necessaria
uma avaliagdo da relacido custo/beneficio. A segunda relaciona-se ao uso de fibras
nao-metalicas adicionadas a matriz. Tais fibras podem ser de polipropileno, PVC ou
fibra de vidro resistente aos alcalis. Esta ultima, devido ao seu desempenho, poderia
reduzir significativamente, ou mesmo eliminar, o uso de telas de ago — poderia entdo
surgir a pergunta: mas, neste caso, ndo se estaria executando um material diferente
da argamassa armada? A resposta é positiva, mas ha de se situar a questdo num
contexto mais abrangente, no qual a Engenharia busca a solugdo de um problema (a
impermeabilidade e durabilidade) visando o melhor desempenho em cada caso
particular. E, para um mesmo problema, podem existir varias solugdes...
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ESTRUTURAS DE EDIFiCIOS EM CONCRETO
ARMADO SUBMETIDAS A ACOES DE
CONSTRUCAO

José Ferndo Miranda de Almeida Prado' & Marcio Roberto Silva Corréa?

Resumo

As agoes presentes durante a constru¢do de estruturas de edificios em concreto armado
sdo significantemente influenciadas pelo processo construtivo e podem ultrapassar a
capacidade resistente definida no projeto estrutural. Os pavimentos recém concretados
sdo suportados por pavimentos previamente concretados, através de um sistema de
formas, escoras e reescoras. Se houver fissura¢do prematura os pavimentos terdo
maiores deformagoes ao longo do tempo. Assim sendo, o trabalho apresenta um
procedimento de andlise estrutural que leva em conta a seqiiéncia natural de
construgdo. A defini¢cdo das agdes nos pavimentos durante a construg¢do estabelece a
historia de carregamentos dos elementos estruturais do inicio ao fim da obra. Os
modelos tridimensionais (utilizando o método dos elementos finitos) aqui apresentados
consideram que o tempo altera as propriedades de resisténcia e deformabilidade do
concreto antes dos 28 dias. Deste modo, é definido um novo método para a
determinacdo da distribuicdo das acoes de construcdo entre o sistema de escoramento
e os pavimentos interligados (método aproximado).

Palavras-chave: agoes de construgdo, andlise seqiiencial; edificios em concreto
armado, concreto jovem, estruturas primarias.

1 INTRODUGCAO

Para que seja feita a verificagdo da seguranga durante as etapas de
construcdo e para que se sejam consideradas as ag¢des prematuras no calculo das
deformacgdes transversais do pavimento, é necessario determinar a distribuicao
dessas acgdes entre o sistema de escoramento e os pavimentos por ele interligados.

A avaliagcdo da evolugdo das ag¢des nos pavimentos e pontaletes durante a
construgdo deve ser incremental, levando-se em conta a sobreposicdo gradual de
pavimentos, de acordo com a sequéncia natural de construgéo.

Ainda hoje, a maioria das pesquisas sobre o assunto utiliza o método
simplificado de Grundy & Kabaila (1963). Esse método, como sera aqui mostrado,
possui varias limitagoes.

' Prof. Titular da UNIP — Universidade Paulista, osmbfernao@linkway.com.br
2 Prof. Doutor do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, correa@sc.usp.br
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Deste modo, apresenta-se uma analise seqlencial construtiva (analise passo
a passo) e, baseado em seus resultados, € proposto um novo método para
determinacao da distribuicdo das ag¢des durante a construgdo (método aproximado).

2 O METODO SIMPLIFICADO DE GRUNDY E KABAILA

Um edificio em construgdo compbe um sistema estrutural que muda com o
tempo. Além disso, como ja comentado, o tempo altera as caracteristicas de
resisténcia e deformabilidade do concreto, mais acentuadamente nas idades iniciais.

Tanto a NBR-6118 (1978) quanto as normas internacionais nao definem
qualquer procedimento para determinagao da distribuicdo das acbes de construgao
nas estruturas de edificios em concreto armado com multiplos pavimentos.

O ACI - Formwork for concrete (1989) apenas recomenda o método descrito
por GRUNDY & KABAILA (1963) para avaliar a distribuicao das acbes de construcgao.
Esse método praticamente pioneiro, denominado neste trabalho de método
simplificado, tem servido até hoje como base para a maioria das pesquisas na area.

Para utilizar o método simplificado ha a necessidade de se definir o conceito
de fatores de carga.

Os fatores de carga (k) expressam as agdes de constru¢gdo no pavimento ou
nos pontaletes, sendo definidos como:

_agdo atuante no pavimento(ou pontaletes)

k
peso proprio do pavimento

O método simplificado admite as seguintes hipoteses:

a) os pontaletes sdo considerados infinitamente rigidos em comparagdo com os
pavimentos, no que se refere aos deslocamentos verticais;

b) os pontaletes estdo posicionados suficientemente préximos entre si, de maneira que
suas agdes nos pavimentos podem ser consideradas como uniformemente
distribuidas;

c) os valores das acbes ndo dependem da velocidade de construgdo, uma vez que
ndo sdo consideradas as diferentes idades do concreto;

d) a fundagao é considerada como um suporte totalmente rigido;

€) apdés a remocgao das escoras, as férmas sao retiradas permitindo-se a deformacao
do pavimento antes que qualquer reescora seja instalada;

f) os fatores de carga obtidos devem ser majorados (~ 10%) para levar em conta o
peso proprio das férmas e pontaletes;

g) deve-se somar a maxima acado de construgcao obtida para pavimentos (ou
pontaletes) um valor correspondente as seguintes acgdes variaveis: peso dos
trabalhadores, equipamentos, materiais, entulhos e impacto produzido pelo
langamento do concreto.
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A figura 2.1 mostra os fatores de carga obtidos no caso de um processo de
construgcao com dois niveis de escora mais dois niveis de reescora (2+2).

3 U_U ESCORA/FORMA ?
T % REESCORA 0 0,50 0.50
2 1 0,50 1,50
+ 0 1 1 1,50 1,50
1 1 0 1 0 1
+ 0 0 0 1 1 1 1
0 ‘ ‘ ‘ ‘ 1 1 2 0 1 0 1
1 2 3 4 S 6 7 8
- 0
7 1
- 0 0,56 0,81
6 1 0,44 1,19
- 0 062 0,87 144 1,69
S 1 0,38 113 0 0,50
- 0 0,50 0,75 1,38 163 1 125
4 1 0,50 125 0 0,50 0 0,25
- 0,75 1,00 1,50 1,75 1 125 1 125
3 0,25 1,00 0 0,50 0 0,25
- 1,25 1,50 1 1,25 1 1,25
2 0 0,50 0 0,25
- 1 125 1 125
1 0 0,25
- 1 125
0
9 10 1 12 13 14 15 16
- 0
11 1
-+ 0 0,58 0,83
10 1 0,42 117
-+ 0 0,58 083 1,42 167
9 1 0,42 117 0 0,50
-+ 0 0,58 0,83 142 167 1 1,25
8 1 0,42 117 0 0,50 0 0,25
-+ 0,59 0,84 142 167 1 125 1 1,25
7 0,41 116 0 0,50 0 0,25
-+ 141 166 1 1es 1 1es
6 0 0,50 0 0,25
-+ 1 125 1 125
S 0 0,25
-+ 1 125
4
3
2
1
0
17 18 19 20 2l 2e 23 24

Figura 2.1 - Fatores de carga (k) para pavimentos e pontaletes (2+2)
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Na operagao (1) as escoras sdo instaladas, apoiando-se numa fundagéo
rigida. Na operacéo (2) o primeiro pavimento é concretado, moldando-se nas férmas.
O peso do concreto fresco é transmitido diretamente a fundacéo.

Na operacao (3) o segundo nivel de escoras € instalado sobre o primeiro
pavimento e entdo o segundo pavimento é concretado na etapa (4). Como as escoras
do primeiro nivel estdo apoiadas sobre fundacgao rigida, o peso do segundo pavimento
também é transmitido totalmente a base. Por hipdtese o primeiro pavimento néo se
deforma, nao recebendo portanto qualquer carga.

A operacédo (5) consiste na remocédo das formas e escoras do primeiro
pavimento, que se deforma juntamente com o segundo pavimento. Satisfazendo o
equilibrio, o fator de carga (de valor 2) presente nas escoras removidas é distribuido
igualmente entre os dois pavimentos do sistema de suporte. Ainda nesta operagéo,
escoras sao instaladas no terceiro nivel e reescoras sao instaladas no primeiro nivel,
sem qualquer carga.

A operacgéao (6) envolve a concretagem do terceiro pavimento, sendo a carga
transmitida diretamente a fundacéo, ja que os pavimentos nao se deformam.

Na operacao (7) remove-se o nivel mais baixo de férmas e escoras, com o
fator de carga (de valor 1) sendo distribuido igualmente entre os dois pavimentos
superiores. As acdes nas escoras e reescoras sao obtidas por equilibrio. Ainda nesta
operagao, escoras sdo instaladas no quarto nivel e reescoras sao instaladas no
segundo nivel, sem qualquer carga.

Na operacao (8) é feita a concretagem do quarto pavimento, sendo a carga
transmitida diretamente a fundacéo, através dos pontaletes rigidos.

A operagédo (9) envolve a remogéo do nivel mais baixo de férmas e escoras,
com o fator de carga (de valor 1,50) sendo distribuido igualmente entre os dois
pavimentos superiores. Ainda nesta operacio, as reescoras sao retiradas do nivel
mais baixo e instaladas no terceiro nivel (sem qualquer carga), enquanto
simultaneamente escoras sao instaladas no quinto nivel. Os pavimentos abaixo do
nivel de férmas retirado suportam apenas o proprio peso. Por equilibrio obtém-se as
acgdes nas escoras e reescoras.

Na operagao (10) é concretado o quinto pavimento, sendo a carga distribuida
igualmente entre os pavimentos que formam o sistema de suporte. Novamente, as
acdes nas escoras e reescoras sao obtidas por equilibrio.

A operacgao (11) repete a sequéncia da operacgao (9), e assim por diante até
ocorrer a convergéncia dos valores dos fatores de carga para pavimentos e
pontaletes.

Embora os resultados apresentados devam ser respeitados, ha a necessidade
de se melhor estudar o assunto, por exemplo no que se refere a duas hipoteses
adotadas: os pontaletes seriam infinitamente rigidos e todos os pavimentos do
sistema de suporte teriam as mesmas caracteristicas de resisténcia e
deformabilidade.

Quanto a primeira hipotese, deve-se dizer que sua adogdo prejudica os
resultados. Enquanto o primeiro nivel de pontaletes (apoiado em fundagéo rigida) nao
€ retirado, todas as agdes de pavimentos concretados caminham diretamente para a
fundacgao através dos mesmos. Absolutamente isso ndo condiz com a realidade.
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Esta claro que, como os pontaletes sdo axialmente deformaveis, parte das
acdes de um pavimento recém concretado é absorvida pelos pavimentos inferiores do
sistema de suporte.

Ja a segunda hipotese significa ndo considerar a idade do concreto na
determinagao da distribuigdo das agdes de construcédo.

Ao tomar todos os pavimentos do sistema de suporte com a mesma rigidez
(independentemente da idade de cada um), necessariamente a distribuicdo das acdes
nao vai depender da velocidade de constru¢cdo, mas somente do numero de niveis de
escoras e reescoras.

Outro ponto a discutir seria a consideracdo das agdes nos pavimentos como
distribuidas, uma vez que os pontaletes do sistema de suporte podem aparecer em
pequeno numero e muito espagados entre si.

Além disso, 0 método simplificado ainda despreza a absor¢ao de carga por
parte dos pilares, na concretagem de um pavimento.

No que se refere a fissuragdo que ocorre durante a construcéo, esta altera a
distribuicdo das acgbes entre os pavimentos. SBAROUNIS (1984) relata que a
incorporagao desse efeito deve reduzir os valores das maximas acgdes de construgao.
Se assim for, os valores das maximas acbes de construcdo obtidos sem a
consideracao da fissuracao representam um limite superior para os resultados.

A seguir, define-se um modelo de analise das etapas de construgdo que se
aproxima mais do comportamento real da estrutura, permitindo até ser avaliada a
confiabilidade do método simplificado.

3 ANALISE SEQUENCIAL DAS ETAPAS DE CONSTRUGAO

3.1 Modelagens considerando o método dos elementos finitos

Autores como Péricles C. Stivaros, Noel J. Gardner, John A. Sbarounis e Wai-
Fah Chen tém pequisas voltadas para a modelagem via método dos elementos finitos
considerando as ag¢des de construgcao em pavimentos formados por lajes-cogumelo.

WAI-FAH CHEN et al. (1985) desenvolveu um modelo computacional em trés
dimensdes para a analise das acdes de construcido, aperfeicoando os estudos de
GRUNDY & KABAILA (1963), aparentemente os primeiros desenvolvidos sobre o
assunto.

Mais tarde, o mesmo WAI-FAH CHEN et al. (1991) melhorou seu modelo
considerando mais parametros e procedimentos construtivos, além de agcbes mébveis
variaveis.

Posteriormente, WAI-FAH CHEN et al. (1992) desenvolveu novo modelo
computacional em trés dimensdes no intuito de simular sistemas de pontaletes com
contraventamento, levando em conta ag¢des horizontais devidas ao vento.

Vale a pena destacar que alguns autores citados consideram, em seus
trabalhos, a distribuicdo das ag¢des de construgdo de uma maneira ndo muito rigorosa.
Assim, para analisar as etapas intermediarias de construcdo sdo adotados varios
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modelos representativos. Entretanto, para cada um desses modelos ndo é
considerada uma analise sequencial.

Como indica o modelo da figura 3.1 ha a suposi¢cdo de que as agdes de
construgdo atuam sobre estruturas intermediarias ja prontas.

FORMAS PARA O

PAV.SEGUINTE

PAV.RECEM
CONCRETADO

PONTALETE

Figura 3.1 - Modelo representativo de fase intermediaria de construgéo

Note-se que neste modelo as agbes de peso préprio de pavimentos inferiores
afetam pavimentos superiores, o que nao é rigorosamente correto. A justificativa para
essa afirmacao é apresentada a seguir.

3.2 Justificativa para a consideragao da analise sequiencial da estrutura

As analises de estruturas de edificios em concreto armado as vezes sao feitas
considerando-se que toda a estrutura ja existe quando as a¢des séo impostas.

Assim, obtidos os esforgos solicitantes através de determinada analise, o
dimensionamento das secbes € feito no estado limite ultimo, impondo-se que este
seja alcangado ao majorarem-se as ag¢des e minorarem-se as resisténcias dos
materiais envolvidos.

A principio, esta hipétese ¢ valida para as agdes horizontais devidas ao vento
e para as acbes verticais aplicadas a estrutura quando totalmente concluida. Mas
para agdes, como o peso proprio, que sao impostas gradualmente em varios estagios

de construgéo, estas analises globais ndo s&o muito precisas.

Nesse caso, € mais conveniente que se considere a seqliéncia de construcao
do edificio.

Para as agdes devidas as alvenarias, é necessario conhecer o cronograma da
obra para saber em que etapas estas serdo construidas. O mesmo ocorre para as
acdes devidas a pisos e revestimentos.

Nos projetos de edificios, normalmente, as tensdes nos pilares devidas as
acdes verticais apresentam valores bem distintos, o que conduz a deformacgbes axiais
diferenciadas nesses elementos em cada pavimento. Considerando este fato, um
procedimento global de analise da estrutura acumula nos andares superiores
deslocamentos verticais inexistentes. Isto faz com que os deslocamentos diferenciais
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entre os pontos de pilar nos pavimentos cresgam ao longo da altura da edificagao,
atingindo valores maximos no seu topo.

Esse efeito certamente leva a valores incorretos de momentos fletores em
vigas e lajes ligadas aos pilares.

Para entender bem o problema deve-se sempre ter em mente que, seja qual
for o modelo utilizado para analisar a estrutura de um edificio de andares multiplos,
nao é coerente admitir esforcos em um elemento que ainda nao exista. Por exemplo,
como é possivel a acdo de peso proprio do 10° pavimento afetar os esforgos
solicitantes na estrutura do 11° pavimento, ainda ndo construido? Isso sé é aceitavel
para os esforgos provocados pela parcela de deformacgao lenta dessa acdo. Fica claro
que qualquer elemento s6 pode ser solicitado por carregamentos impostos a estrutura
apos a construgao dele proprio.

Alguns autores tém estudado os efeitos das deformacgdes axiais diferenciadas
entre pilares através de analises sequienciais das estruturas. Podem-se citar os
trabalhos de SELVARAJ & SHARMA (1974), CHOI & KIM (1985) e KRIPKA &
SORIANO (1992).

Uma analise seqlencial de uma estrutura com 3 pavimentos, submetida
apenas ao peso proprio, pode ser feita de acordo com os esquemas mostrados na
figura 3.2, considerando vélida a hip6tese da superposigcéo de esforgos.

LD )

ESTRUTURA COM PESO PROPRID

,,,,,,,,,,,, ESTRUTURA SEM PESO PROPRIO

Figura 3.2 - Andlise seqlencial da estrutura de um edificio

Neste tipo de analise os esforgos finais para dimensionamento de qualquer
elemento estrutural sdo obtidos por simples soma dos oriundos de cada um dos 3
esquemas. Note-se que acdes de peso proprio de pavimentos inferiores nao afetam
pavimentos superiores.

Para mostrar a importancia da consideragao da seqiéncia de construgdo na
andlise das agdes verticais de peso proprio, apresenta-se um exemplo numerico,
adaptado de SELVARAJ & SHARMA (1974), para um portico plano com 14
pavimentos. Foi utilizada a analise seqlencial descrita.
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Figura 3.3 - Pértico plano submetido a agdo de peso proprio da estrutura

Os resultados de momentos fletores nas vigas do pértico, considerando
nao a seqliéncia de constru¢ao, sdo mostrados na figura 3.4.

14 T 14 T
13 + 13 +
12 T 12 T
w T w T
10 + 10 +
ST ST
8 T 8
7+ 71
6T 6T
s T+ s+
4+ 4+
= 4 > 4
o1 + a1 4

0 14 18 22 26 30 34 0 14 18 22 26

M (kN M (KN
® ® @
m—— CONSIDERA A SEQUENCIA DE CONSTRUCAD N

CONSIDERA A ESTRUTURA PRONTA

Figura 3.4 - Momentos fletores nas vigas do portico

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 19, p. 51-79, 2002

ou



Estruturas de edificios em concreto armado submetidas a acdes de construgao 59

Podem-se notar diferengas consideraveis nos valores de momento fletor
obtidos. Neste caso, essas diferengas surgem porque o pilar central do pértico esta
submetido a tensdes mais elevadas do que os pilares de extremidade, apresentando
maiores deformacdes axiais.

3.3 Definicao da analise sequiencial considerando o processo de
construgao

A analise estrutural proposta considera a sequiéncia natural de construgao,
conduzindo a resultados de esforgos solicitantes e deformagdes mais precisos, como
mostrado no exemplo anterior.

O procedimento leva em conta todo o cronograma construtivo com
sobreposicdo gradual de pavimentos e modelagem do sistema de escoramento com
valores representativos de rigidez e posigdo dos pontaletes, considerados rotulados
nas ligacbes com as lajes e vigas. Desta maneira, sdo consideradas as diversas
etapas de construgéo, todas com caracteristicas de resisténcia e deformabilidade de
lajes, vigas e pilares obtidas em func&do do tempo de amadurecimento do concreto.

Além dos resultados finais de esforgos solicitantes e deformacdes, este tipo
de analise possibilita a obtengdo da histéria de carregamentos dos elementos
estruturais, do inicio ao término da obra.

Cada etapa de construcao é tratada com um modelo em trés dimensoes e o
método dos elementos finitos é aplicado para resolver as estruturas parciais,
considerando-se linearidade fisica e geométrica. Os programas da biblioteca do
sistema LASER, desenvolvidos por RAMALHO (1990) e CORREA (1991), foram
escolhidos para executar a andlise estrutural de cada etapa de construgdo. A
fundacao é admitida como um suporte totalmente rigido.

A filosofia do modelo seqliencial proposto consiste em separar as etapas de
construcao e analisa-las isoladamente. Cada novo evento define uma nova etapa de
construgcao. Constituem-se em eventos: instalagdo de escoras e formas com
concretagem, retirada de escoras e férmas, instalagdo de reescoras e retirada de
reescoras.

A avaliagdo da evolugcdo dos esforcos e deformacbes nos elementos
estruturais e nos pontaletes é incremental, pois a estrutura é carregada a medida em
que é construida. Assim, somam-se aos esforgos (ou deformagdes) iniciais, causados
por carregamentos ja existentes no sistema temporario de apoio, os esfor¢cos (ou
deformacgdes) adicionais, provocados por qualquer dos eventos ja mencionados.

Essa sequéncia evolutiva deve prosseguir até a remog¢ao dos pontaletes de
sustentacéo do ultimo pavimento.

Note-se que esta sendo considerado o principio de superposicao de esforgos
(ou deformagdes), valido ao se admitir linearidade fisica e geométrica.

Quando um pavimento esta sendo concretado nao apresenta resisténcia
alguma e, portanto, ndo possui capacidade de absorver qualquer parcela de
carregamento. Toda a agdo de peso proprio do concreto e férmas, bem como as
acdes variaveis, sao transferidas diretamente para o pavimento inferior através das
escoras e dos pilares ja concretados anteriormente.

Entretanto, a distribuicdo dessa agdo muda conforme o pavimento concretado
amadurece. Pouco tempo apds o langamento, o concreto ja € capaz de absorver
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alguma parcela de seu peso proprio. Considerando a confecgdo de um pavimento por
semana, interessa de fato a nova distribuicdo de acbes 7 dias apds a concretagem.
Assim, é necessario analisar novamente a estrutura parcial apds esse intervalo, agora
sem a presenca das agdes variaveis.

As modelagens das etapas onde o pavimento ndo possui capacidade de
absorver carga (concretagem) s&o necessarias apenas para avaliar a seguranca de
construgdo momenténea e para estabelecer toda a histéria de carregamentos dos
elementos estruturais. Para a obtencdo dos esforcos e deformagbes finais na
estrutura pronta, essas etapas ndo devem ser consideradas.

De qualquer modo, para determinar a transferéncia de agbes do pavimento
recém concretado (peso proprio e agdes variaveis) para as escoras e os pilares que o
sustentam optou-se por um procedimento aproximado. Deve-se simplesmente
processar a estrutura mostrada na figura 3.5 e verificar a distribuicdo das agdes. As
caracteristicas de resisténcia e deformabilidade do concreto sdo consideradas aos 28
dias.

Seria complicado tentar obter a distribuigcdo real com o concreto fresco sobre
as férmas de madeira, uma vez que uma formulagao tedrica com interagdo entre os
dois materiais envolvidos € complexa. Além disso, tal nivel de realismo nao se justifica
nesse caso.

A fundacao é novamente admitida como um suporte totalmente rigido, sendo
os pilares engastados na base.

PP + ACOES VARIAVEIS

EEEEERERENEN

Figura 3.5 — Modelo utilizado para a determinagao da distribuicdo das agdes no instante da
concretagem

Todo o procedimento descrito pode ser melhor entendido observando-se a
figura 3.6, onde é mostrada a analise sequencial completa de um edificio com 4
pavimentos, construido através de um processo de construgdo com dois niveis de
escoras mais um nivel de reescora (2+1). Considera-se a concretagem de um
pavimento por semana.

Nesta figura, nota-se que a alteragdo na distribuicdo das ac¢des da estrutura
devido a retirada de pontaletes é determinada através da aplicagdo de cargas
concentradas de igual valor e em sentido contrario as aplicadas pelas escoras ou
reescoras no momento da remocao. Também pode-se observar que a retirada das
férmas é levada em conta através da aplicagdo em sentido anti-gravitacional da agao
distribuida referente ao seu peso proéprio.

Com relacéo a figura 3.6, deve-se ainda esclarecer a simbologia utilizada.
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Pi: carga concentrada transmitida pelo pilar i ao pavimento imediatamente inferior

aquele que esta sendo concretado;

Fi: carga concentrada transmitida pela escora i ao pavimento imediatamente inferior

aquele que esta sendo concretado;

ei; carga absorvida pelo pontalete i exclusivamente devido a um evento de

construgao;

Xi: carga atuante no pontalete i no momento imediatamente anterior a sua retirada;

p: peso proprio de pontalete;

pp: peso proprio do pavimento;

formas: peso proéprio estimado do conjunto das férmas do pavimento;

const: acdes variaveis atuantes no pavimento que esta sendo concretado, referentes
a: peso dos trabalhadores, equipamentos, materiais, entulhos e impacto

produzido pelo langamento do concreto.

As etapas A representam os instantes de concretagem.

pp + formas + const

ETAPA 1A

pp + formas + const

ETAPA 2A

formas

el e

ETAPA 1

formas

el e4

ed et

ETAPA 2

—_— ESTRUTURA COM PESO PROPRID
E— ESTRUTURA SEM PESO PROPRIO

14

Figura 3.6a - Analise seqliencial para um edificio de 4 pavimentos com processo de construgao
com dois niveis de escoras mais um nivel de reescora (2+1)
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Figura 3.6b - Analise seqliencial para um edificio de 4 pavimentos com processo de construgédo
com dois niveis de escoras mais um nivel de reescora (2+1)
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Figura 3.6c¢ - Analise sequencial para um edificio de 4 pavimentos com processo de construgao
com dois niveis de escoras mais um nivel de reescora (2+1)
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Figura 3.6d - Analise seqliencial para um edificio de 4 pavimentos com processo de construgao
com dois niveis de escoras mais um nivel de reescora (2+1)

Cada etapa de construcao da analise sequencial proposta é tratada sem levar
em conta um estado de tensdo (ou de deformagdo) inicial gerado pelas etapas
anteriores. Essa simplificagdo adotada é coerente com a adogado das hipéteses de
linearidade fisica e geométrica.
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Por fim deve-se deixar bem claro que, embora a andlise sequencial
construtiva tenha sido mostrada na figura 3.6 para um processo de construgdo
particular com dois niveis de escoras mais um nivel de reescora, todas as definicbes
estabelecidas séo validas para qualquer outro processo com um numero variado de
niveis escorados e reescorados. Também s&o validas se houver etapas com retirada
parcial de pontaletes e/ou retirada total de pontaletes com reescoramento parcial.

4 DEFINICAO DO METODO APROXIMADO

4.1 Estruturas primarias

No item 2 foi mostrada a distribuicdo das agbes de construgcdo segundo o
método simplificado, definido com base nos estudos de GRUNDY & KABAILA (1963).
Apesar de extremamente pratico, este método apresenta algumas limitacbes ja
comentadas.

Por outro lado, no item 3 foi definida a analise seqlencial construtiva através
de uma modelagem tridimensional das etapas de construgdo utilizando o método dos
elementos finitos.

Entretanto, essa analise seqliencial exige um trabalho exaustivo passo a
passo. Isso ndo é compativel com a praticidade necessaria ao dia-a-dia dos
escritérios de projeto estrutural.

Uma analise minuciosa dos resultados obtidos permitiu a elaboragdo de um
novo método para a determinagao da distribuicdo das agdes durante o processo de
construgdo. Esse novo método, denominado de método aproximado, possui a
simplicidade e rapidez do tradicional método de Grundy e Kabaila com a vantagem de
ser mais preciso.

A observacgao da distribuicdo das ag¢des de construcido para duas estruturas
tao distintas possibilitou a definigdo de um método aplicavel a qualquer pavimento.

A idéia de se representar as agbdes de construgdo como fatores de carga k
permanece valida. Para recordar, os fatores de carga sao expressos em funcéo do
valor da ac&o de peso proprio do pavimento por m? (G).

No desenvolvimento deste novo método de distribuicdo de acbes nao é
considerado o peso préprio das férmas, nem o peso proprio dos pontaletes. Isso se
justifica na medida em que, além de facilitar a determinagéo das agbes de construcao,
pouco altera os resultados.

Inicialmente, deve-se dizer que as etapas nA sdao momentaneas e
imediatamente posteriores as etapas n-1. Assim, as etapas n sdo sempre seguintes
as etapas n-1, mesmo quando precedidas cronologicamente por uma etapa nA. Por
exemplo, para determinar a distribuicdo das acgbes de construgdo da etapa 2A é
necessario reportar-se a distribuicdo anterior, ou seja, a da etapa 1. Para determinar a
distribuicdo das ac¢des de construgéo da etapa 2, reporta-se também a etapa 1, ja que
a etapa anterior 2A é momentanea.

Nas etapas A (concretagem) estdo presentes a acdo de peso préprio do
pavimento (1,0 x G) e as a¢des variaveis (consideradas como 0,85 x G). Esse total de
acgodes (1,85 x G) € aplicado ao pavimento da figura 3.5 para que, da mesma maneira
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que na analise sequencial, seja avaliada a transmissado de a¢bdes do concreto fresco
do pavimento recém concretado para os pontaletes e pilares de sustentacdo das
férmas. Determina-se assim uma propor¢cdo de agdes absorvida por pontaletes e
pilares.

Ainda, para todos os pavimentos de quaisquer etapas que envolvam adi¢éo
de carga e nas quais existam pontaletes ligando o 1.° pavimento a fundagéo rigida, é
considerado que o caminhamento das ag¢des adicionadas, até o solo, segue a
proporgéo acima.

Quando ndo mais existirem pontaletes ligando o 1.° pavimento a fundagao
rigida, na distribuicdo das ag¢des do pavimento recém concretado (etapa A) para o
inferior ainda permanece esta propor¢édo. Porém, agora, para os demais pavimentos
da etapa de concretagem e de qualquer outra etapa de carregamento altera-se a
proporgao.

Ha a necessidade de se processar a estrutura da figura 4.1, onde agora os
pontaletes ndo mais se apoiam numa fundacgao rigida. As caracteristicas do concreto
séo consideradas aos 28 dias.

PESO PROPRIO

HEEEREEEREERN

Figura 4.1 — Distribuicdo das a¢des quando n&do ha pontaletes ligados a fundagao rigida

Aplicado o peso proprio (ou outro carregamento semelhante) ao pavimento
superior verifica-se a propor¢cdo de acgdes transmitidas aos pontaletes e pilares. As
acdes transmitidas aos pontaletes sao absorvidas pelo pavimento inferior e as
transmitidas aos pilares correspondem a absorg¢ao do préprio pavimento.

Ja para as etapas de descarregamento (retirada de pontaletes) a proporgao
de distribuigdo das acbes se altera novamente, havendo a necessidade do
processamento da estrutura mostrada na figura 4.2. As caracteristicas do concreto
também sdo consideradas aos 28 dias.
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HEEEEENERENN

PEST PROPRIO

Figura 4.2 — Distribuigdo das agbes nas etapas de descarregamento

Aplicado o peso proprio (ou outro carregamento semelhante) ao pavimento
inferior uma porcentagem dessa agao € absorvida por ele préprio enquanto o restante
é transmitido para o pavimento superior através dos pontaletes tracionados. Como os
pontaletes normalmente estdo comprimidos, uma solicitacdo desse tipo alivia esses
elementos. Esse raciocinio prossegue ao longo da altura da construgéo, distribuindo
as agdes dos pontaletes retirados aos pavimentos superiores, sempre na proporgao
obtida neste processamento.

Nas etapas onde ha reescoramento absolutamente nada se altera na
distribuicdo das agdes, uma vez que nem mesmo 0 peso proprio dos pontaletes esta
sendo considerado.

Estas indicacbes do método aproximado sdo validas para processos de
construgdo com qualquer niumero de pavimentos escorados e reescorados.

Além disso, se houver retirada parcial de pontaletes e/ou reescoramento
parcial, a distribuicdo de agdes com a nova quantidade de pontaletes pode ser
determinada com o processamento das correspondentes estruturas, como as das
figuras 3.5, 4.1 e 4.2. Essas estruturas necessarias a aplicagdo do método
aproximado serao aqui denominadas de estruturas primarias.

A seguir, o método aproximado é aplicado a uma estrutura simples, com
processo de construgdo com dois niveis de escoras mais um nivel de reescora, para
comparacdo com os resultados do método simplificado e da analise sequencial
construtiva.

No caso do método simplificado foram adaptadas as etapas A, onde ao peso
proprio do pavimento concretado (1,0 x G) se somam as acgdes variaveis
(consideradas como 0,85 x G). Na verdade, originalmente, o método simplificado leva
em conta essas agdes variaveis simplesmente somando o seu valor ao patamar da
maxima acgao de construcdo. Entretanto, como aqui foi definido, considera-se que
essas agdes atuam somente no instante da concretagem.

4.2 Aplicagao do método aproximado

A estrutura, em concreto armado, € definida com 4 pavimentos. A forma dos
pavimentos e a posigcado dos pontaletes estao mostradas na figura 4.3, onde nota-se a
existéncia de uma laje quadrada apoiada em vigas nos quatro lados. Em cada canto
ha um pilar, com distancia de piso a piso igual a 3 m.
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Figura 4.3 - Forma dos pavimentos e posi¢cdo dos pontaletes (em cm)

A escolha desta estrutura foi feita visando rapidez e facilidade de
processamento, ideais para um exemplo ilustrativo.

O processo de construgdo prevé o uso de dois niveis de escoras mais um
nivel de reescora, com a concretagem de um pavimento a cada 7 dias. Ha cinco
pontaletes para a sustentacdo do pavimento, cujas posi¢coes estdo mostradas na
figura 4.3.

Os pontaletes utilizados s&o de madeira (Pinus Elliottii) com sec¢do retangular
de 8 cm x 8 cm, totalizando um peso préprio de 0,1 kKN por peca. O médulo de
elasticidade desse tipo de madeira é de aproximadamente 6,85.10° kN/m? e o
coeficiente de Poisson é igual a 0,30.

O peso proprio do conjunto de férmas é considerado como uma agao
uniformemente distribuida no pavimento igual a 0,20 kN/m? enquanto as acdes
variaveis estdo presentes somente durante a concretagem (etapas A) com valor de
3,20 kN/m?, aproximadamente 85% do peso préprio do pavimento.

O concreto utilizado tem resisténcia caracteristica fy = 2,50.10% kN/m?, o peso
préprio é igual a 25 kN/m® e o coeficiente de Poisson adotado é igual a 0,16.

Quanto ao valor secante do médulo de elasticidade E; ha uma controvérsia
muito grande entre as normas. Neste caso, optou-se por utilizar E; = 2,48.10" KN/m?.
A NBR-6118 (1978) indica o0 uso da seguinte expressao:

E, =0,9.6600./fy + 3,5 ,em MPa 4.1)

onde:

fo = resisténcia caracteristica do concreto a compressao.
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Utilizando essa expresséo, obtém-se para uma resisténcia caracteristica f, =
2,50.10* kN/m? um valor de E. = 3,17.10" kN/m?% Pelas pesquisas atuais, ha uma
unanimidade em afirmar que esse € um valor muito elevado. Assim, o valor secante
do modulo de elasticidade aqui adotado é o da expressao 4.1 reduzido em torno de
20%, concordando com uma média dos valores atualmente indicados pelas normas.

O desenvolvimento das caracteristicas de resisténcia e deformabilidade do
concreto com a idade é estimado com base nas expressdes do CEB-90 (1990),
resultando nos valores da tabela 4.1. Sdo admitidos o uso do cimento portland
comum, as condigdes normais de cura umida durante 7 dias consecutivos e
temperatura T = 25°C.

Tabela 4.1 — Desenvolvimento da resisténcia caracteristica e do médulo de elasticidade
secante

IDADE £ Ec

(EM DIAS) (kN/m?) (kN/m?)
7 1,99.10* 2,24.107
14 2,32.10* 2,39.107
21 2,47.10* 2,46.107
28 2,50.10* 2,48.107

A tabela 4.2 mostra o volume de concreto e o peso préprio de lajes, vigas e
pilares para um andar.

Tabela 4.2 — Volume de concreto e peso préprio para um andar

LAJES VIGAS PILARES

VOLUME (m’) 0,900 0,455 0,960

PESO PROPRIO (kN) 22,5 11,4 24,0

Somando valores da tabela 4.2 conclui-se que o peso préprio de um
pavimento (lajes e vigas) ¢ igual a 33,9 kN (3,76 kN/m?). Para as modelagens das
etapas de concretagem (etapas A) € necessario avaliar as agdes transmitidas aos
pilares e pontaletes pelo concreto fresco, do modo descrito no item anterior (figura
3.5).

Assim, somando as acdes recebidas por pilares e pontaletes ao peso proprio
de cada um desses elementos obtém-se as agbes verticais a serem aplicadas no
pavimento imediatamente inferior ao que esta sendo concretado. A tabela 4.3 indica
essas acoes.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sao Carlos, n. 19, p. 51-79, 2002



70 José Fernao Miranda de Almeida Prado & Marcio Roberto Silva Corréa

Tabela 4.3 — Acgbes aplicadas no pavimento imediatamente inferior ao que esta sendo
concretado

ELEMENTO ACAO VERTICAL
CONCENTRADA (kN)
Pl 12,66
P2 15,45
P3 21,07
P4 18,98
El 3,34
E2 3,38
E3 8,86
E4 3,33
E5 1,87

O peso proprio do pavimento corresponde a G = 3,76 kN/m? (1,0 x G). Nas
etapas A, além dessa acdo, atuam ainda 3,20 kN/m? (0,85 x G) referentes as acdes
variaveis.

O peso proprio do conjunto de 5 pontaletes presente em um pavimento
totaliza 0,055 kN/m? (0,014 x G), e o peso proprio das formas & igual a 0,20 kN/m?
(0,056 x G). Ambos ndo sao considerados no método aproximado.

O processamento da estrutura primaria da figura 3.5 indica que na
concretagem de um pavimento 31,2% das ag¢des sdo transmitidas aos pontaletes,
enquanto 68,8% delas sdo absorvidas pelos pilares ja concretados.

Ja o processamento da estrutura primaria da figura 4.1 mostra que nos
carregamentos quando nado ha pontaletes ligados a fundacao rigida 27% das acgbes
sdo transmitidas aos pontaletes, enquanto 73% sao absorvidas pelo préprio
pavimento.

No caso do processamento da estrutura primaria da figura 4.2 fica definido
que nos descarregamentos (retirada de pontaletes) 78,5% das a¢des sdo absorvidas
pelo pavimento, enquanto 21,5% delas aliviam a compressao dos pontaletes do nivel
superior. Essa porcentagem de 21,5% € transmitida ao pavimento superior e assim
por diante.

Estabelecidos os procedimentos necessarios a aplicacdo do meétodo
aproximado, a figura 4.4 exibe os resultados.
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ESCORA REESCORA ~ ——————— - PAVIMENTO
RECEM
CONCRETADO
ANALISE
SEQUENCIAL
METODO
SIMPLIFICADO
METODO
APROXIMADO

o ___._.9 o0 0,740 0 0,688
0,590 1.850 0,580 0,330 | 0.312

ETAPA 1A ETAPA 1
o .9 9 0,790 . 0,688
0,590 1.850 0,580 0,280 w 0.312
1,050 0 1.087 0.910 0 0,903
0.610 2,850 0,493 0,440 2 0,409

ETAPA 2A ETAPA 2
0,880 ! 0,777 0,880 ! 0,777
0,190 0 0,223 0,190 0 0,223
1,190 ! 1223 1.190 ! 1,223

0.014 0 0
ETAPA 3 ETAPA 4

Figura 4.4a — Distribuicado das agbes de construgdo segundo fatores de carga k (x G)
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ESCORA REESCORA ~ —------—- PAVIMENTO
RECEM
CONCRETADO
ANALISE
SEQUENCIAL
METODO
SIMPLIFICADO
METODO
APROXIMADO

o .9 _____ o0 0,790 o 0,688
0,590 1.850 0,580 0,280 1 0,312
1,220 ! 1176 1,080 ! 0,990
0,440 1.850 0,404 0,270 1 0,321
1,320 ! 1348 1,270 ! 1,290

1.850 1
0,130 0,056 0,014 0,031
ETAPA 5A ETAPA 5
0,790 0,335 0,689 0,840 0,500 0,757
0,280 0,666 0,310 0,230 0,500 0,243
1,080 1,339 0,996 1,230 1,500 1,243
0,270 0,333 0,315
1,270 1,339 1,315 1 ! 1
ETAPA 6 ETAPA 7

Figura 4.4b — Distribuicdo das a¢des de construgcdo segundo fatores de carga k (x G)
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0,840

0,230

1,250

0,014

1,014

0,790

0,280

1,030

0,530

1,280

0,054

1,054

ESCORA REESCORA ~ —-------- PAVIMENTO
RECEM
ANALISE CONCRETADO
SEQUENCIAL
METODO
SIMPLIFICADO
METODO 0
APROXIMADO O T _ -, 0
0,590 1,850 0,580
0,500 0,757 1,190 1117 1,180
0,500 0,243 0,480 1,733 0,400
1,500 1,243 1,390 2,117 1,357
0 0.616
0 0,094 0.043
1 1 1.094 1616 1,043
ETAPA 8 ETAPA 9A
0 0,730 0,790 011 0,731
1 0,270 0,280 0,889 0,269
0,835 0,953 1,040 0,944 0,957
1,166 0,314 0,310 0,944 0,312
1,833 1,295 1,310 1,944 1,312
0,333
0,022
1,333 1,022 1 ! 1
ETAPA 9 ETAPA 10

Figura 4.4c — Distribuigdo das a¢des de construgdo segundo fatores de carga k (x G)
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ESCORA REESCORA ~ —-------- PAVIMENTO

RECEM

ANALISE CONCRETADO
SEQUENCIAL
METODO
SIMPLIFICADC
METODO
APROXIMADO

0,860 0,585 0,800 0,860 0,585 0,800
0,210 0,416 0,200 0,210 0,416 0,200
1,210 1,416 1,200 1,210 1,416 1,200

0,014 > 0

1 ! 1 1,014 ! 1

1 ! 1 1 ! 1

ETAPA 11 ETAPA 12
o ... 9% o0 0,790 0 0,730
0,590 1,850 0,580 0,280 1 0,270
1,210 1,199 1,003 1,050 0,916 0,997
0,450 1,649 0,357 0,300 1,082 0,273
1,360 2,033 1,314 1,260 1,749 1,253
0,616 0,333

0,104 0,042 0,056 0,020
1,104 1,616 1,042 1,056 1,533 1,020

1 ! 1 1 1 1

ETAPA 13A FTAPA 13

Figura 4.4d — Distribuigdo das ag¢des de construgado segundo fatores de carga k (x G)
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ESCORA REESCORA  —-------- PAVIMENTO
RECEM
CONCRETADO
ANALISE
SEQUENCIAL
METODO
SIMPLIFICADO
METODO
APROXIMADO
0,790 0,111 0,731
0,310 0,889 0,269
1,060 1,027 1,000
0,290 0,860 0,269
1,290 1,860 1,269
1 ! 1
1 ! 1
ETAPA 14

Figura 4.4e — Distribuicdo das a¢des de construgcdo segundo fatores de carga k (x G)

Descreve-se o método aproximado, a seguir.

Na etapa 1A, como ja& mencionado, 31,2% das agdes (0,580 x G) sé&o
transmitidas aos pontaletes, sendo que o concreto fresco do 1.° pavimento ndo possui
capacidade para resistir a qualquer parcela de carregamento.

Atingindo a etapa 1 o concreto ja possui determinado amadurecimento,
permitindo ao pavimento absorver 68,8% das acbes (0,688 x G), restando novamente
31,2% (0,312 x G) aos pontaletes ligados diretamente a fundacao. Deve-se reafirmar
as diferencas entre as etapas 1 e 1A: além do amadurecimento do concreto, na etapa
1 deixam de atuar as a¢des variaveis.

Na etapa 2A acontece um novo evento: é concretado o 2.° pavimento.
Novamente, os pontaletes ligados ao novo pavimento recebem 31,2% das agdes
(0,580 x G). Estas agdes sao transmitidas ao 1.° pavimento que absorve 68,8% (0,399
x G), repassando o restante 31,2% (0,181 x G) para os pontaletes. Assim, o 1.°
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pavimento passa a receber 1,087 x G (0,688 + 0,399) e o seu conjunto de pontaletes
0,493 x G (0,312 + 0,181).

A etapa 2 se comporta do mesmo modo que a etapa 2A, lembrando que a
somatéria de agdes deve ser feita também em relacao a etapa 1, ja que as etapas A
sdo momentaneas.

Na etapa 3 o novo evento é a retirada do 1.° nivel de pontaletes, que de
acordo com a etapa 2 (imediatamente anterior) estd submetido a acao de 0,409 x G.
Do total desta acdo retirada, 78,5% (0,320 x G) é absorvido pelo 1.° pavimento, que
passa a ter 1,223 x G (0,903 + 0,320). O restante 21,5% (0,089 x G) é absorvido pelo
2.° pavimento, que passa a ter 0,777 x G (0,688 + 0,089). Nesta distribuicédo, as agdes
do nivel de pontaletes entre 0 1.° e 0 2.° pavimento sofrem um alivio de 21,5% (0,089
x G), passando a 0,223 x G (0,312 — 0,089).

Na etapa 4 ocorre a reposigdo dos pontaletes retirados, agora atuando como
reescoras. Permanecendo a hipotese de que esses pontaletes sdo instalados sem
carga, esse novo evento nao altera a distribuicdo de agdes (o peso préprio dos
pontaletes também nao é considerado).

Nas etapas 5A e 5 o caminhamento das acdes é semelhante ao das etapas
2A e 2. Ja nas etapas 6 e 7 ocorrem retiradas de pontaletes, da mesma maneira que
na etapa 3. Na etapa 8 o 2.° pavimento é reescorado, ndo ocorrendo modificagdo na
distribuicdo de acdes fixada na etapa 7.

Na etapa 9A é concretado o 4.° pavimento. Os pontaletes ligados ao novo
pavimento recebem 31,2% das acgbes (0,580 x G). Essas agbes sao transmitidas ao
3.° pavimento. Como nido ha mais pontaletes ligados a fundagdo mudam as
porcentagens de distribuicdo de agbes entre pavimentos e pontaletes. Agora, o 3.°
pavimento absorve 73% (0,423 x G) das novas agdes, repassando o restante 27%
(0,157 x G) para os pontaletes. Assim, o 3.° pavimento passa a receber 1,180 x G
(0,757 + 0,423) e o seu conjunto de pontaletes 0,400 x G (0,243 + 0,157). As novas
acdes destes pontaletes (0,157 x G) sdo transmitidas ao 2.° pavimento que absorve
73% (0,114 x G), deixando os restantes 27% (0,043 x G) aos pontaletes. O 2.°
pavimento fica com 1,357 x G (1,243 + 0,114) e o seu conjunto de pontaletes com
0,043 x G (0 + 0,043). Esta acdo de 0,043 x G é finalmente transmitida ao 1.°
pavimento, que necessariamente absorve 100%, ja que nao existem pontaletes
sustentando o mesmo. Assim, o 1.° pavimento totaliza 1,043 x G (1,0 + 0,043).

As distribuicdes de acdes das demais etapas mostradas na figura 4.4 seguem
a mesma metodologia das etapas ora descritas.

4.3 Analise dos resultados do método aproximado

A observagdo dos resultados mostrados na figura 4.4 demonstra que
conseguiu-se estabelecer um bom método para a distribuicdo das agbes durante a
construgao.

Os resultados do método aproximado sao melhores que os do método
simplificado, tendo maior proximidade com os resultados da analise seqliencial
(considerada mais realista).

A necessidade de se obter previamente alguns resultados com as estruturas
primarias para que se possa utilizar o método aproximado ndo deve ser encarada
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como uma dificuldade. Por exemplo, nesse caso, houve a necessidade de apenas 3
processamentos simples.

A estrutura primaria da figura 3.5 € muito semelhante a ja utilizada para o
dimensionamento dos elementos estruturais do pavimento. Praticamente a diferencga é
a introducédo dos elementos de barra rotulados nas extremidades para a simulagao
dos pontaletes.

Ja a modelagem da estrutura primaria da figura 4.1 se faz com dois
pavimentos interligados por um nivel de pontaletes. Pode-se inclusive aproveitar a
estrutura da figura 3.5.

A estrutura primaria da figura 4.2 é exatamente a mesma da figura 4.1, com a
diferenca de que as agdes de peso proprio estdo aplicadas no pavimento inferior, ao
invés do superior.

Em alguns aspectos o método aproximado até ganha mais simplicidade em
relagdo ao método simplificado. Por exemplo, ndo ha a necessidade de considerar o
peso proprio das formas e dos pontaletes. E evidente que, ao ndo levar em conta
essas cargas, em um balango geral das agdes nos pavimentos e nos conjuntos de
pontaletes chega-se a valores menores (melhor explicando, as reagdes de apoio na
fundacao sdo menores). Entretanto, esse fato mostrou-se desprezivel.

Os resultados do método aproximado acompanham bem os resultados via
analise sequencial construtiva, inclusive quanto a determinagcao das etapas criticas do
processo. As convergéncias dos valores das agdes ao longo da altura do edificio
também se assemelham.

De acordo com os 3 procedimentos a maior solicitagdo ocorreu no 2.°
pavimento durante a etapa 9A. A tabela 4.4 mostra os resultados.

Tabela 4.4 — A¢des de construgdo maximas para pavimentos — etapa 9A

FATOR k (xG)
ANALISE SEQUENCIAL 1,390
METODO APROXIMADO 1,357
METODO SIMPLIFICADO 2,117

No que diz respeito as maximas agdes no conjunto de pontaletes, o nivel
situado entre a fundagdo e o 1.° pavimento possui as maiores agdes na etapa 2A. A
tabela 4.5 indica os fatores de carga obtidos.

Tabela 4.5 — A¢des de construgdo maximas para pontaletes — etapa 2A

FATOR k (xG)
ANALISE SEQUENCIAL 0,610
METODO APROXIMADO 0,493

METODO SIMPLIFICADO 2,850
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Nesse instante, cabe uma observacdo. Na verdade, de acordo com o método
aproximado, a maior solicitagdo para pontaletes ocorre em todas etapas A. Para os
conjuntos de pontaletes que sustentam os pavimentos recém concretados tém-se um
fator de carga k = 0,580 > 0,493.

Em geral, o método simplificado superestima as acbdes nos pavimentos e
pontaletes. Ainda, ele indica que os resultados mostrados na figura 4.4 sejam
majorados em 10%, para levar em conta o peso proprio das férmas e pontaletes.
Assim, na etapa 9A ocorre a maior solicitagdo para pavimentos, com o 2.° deles
apresentando k=2,328 (2,117 x 1,10). No caso dos pontaletes, o nivel situado entre o
1.° pavimento e a fundagao exibe, na etapa 2A, o valor maximo com k=3,135 (2,850 x
1,10).

Na verdade, o método simplificado ja falha ao apresentar os mesmos
resultados para estruturas com pavimentos diferentes. O método aproximado corrige
isso muito bem estabelecendo preliminarmente algumas distribuicbes de acdes nos
carregamentos e descarregamentos. Essas distribuicdes sdo caracteristicas de cada
pavimento em particular e sdo determinadas através dos processamentos das
estruturas primarias.

Além disso, alguns outros fatores claramente visiveis no método simplificado
sao corrigidos no metodo aproximado.

Primeiramente, a hipétese de se considerar os pontaletes infinitamente rigidos
faz com que as acdes de peso proprio de pavimentos recém concretados caminhem
diretamente para a fundagdo, enquanto a esta ainda eles estiverem ligados. Na
verdade os pontaletes sdo deformaveis, possibilitando que os pavimentos do sistema
de suporte absorvam acdes nesta situagao.

Outro ponto a destacar, também causador de distor¢cbes nos resultados, é a
nao absor¢do de cargas por parte dos pilares quando um pavimento é concretado;
com certeza o principal equivoco do método simplificado. Obviamente, uma
porcentagem das agbes de pavimentos recém concretados sdo transmitidas aos
pilares. Embora o concreto fresco ainda nao permita resisténcia as cargas, os pilares
ja estéo concretados e, como os pontaletes, ajudam na sustentagdo do pavimento.

Ao contrario do que se imaginava no inicio deste trabalho, as idades do
pavimento nao constituem um fator importante na distribuicdo das agdes. De acordo
com o método aproximado interessa de fato: a posi¢gao do pavimento no sistema de
suporte, se se trata de concretagem ou retirada de pontaletes e, finalmente, se ha
pontaletes ligados a fundagdo. Em resumo, a velocidade de construgdo pouco
influencia a distribuicdo das acgdes.

Embora seja importante estabelecer métodos que se caracterizem pela
simplicidade e rapidez na obtencdo de resultados, como o aqui particularmente
definido, deve-se estar sempre atento as limitagdes que isso acarreta.

Por exemplo, os fatores de carga refletem uma média para todo o pavimento,
existindo regides menos ou mais solicitadas pelos pontaletes. Este fato deve ser
entendido e sempre levado em consideragao.
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ANALISE TRIDIMENSIONAL DE EDIFICIOS EM
ALVENARIA ESTRUTURAL SUBMETIDOS A ACAO
DO VENTO

Joel Araujo do Nascimento Neto' & Marcio Roberto Silva Corréa?

Resumo

As andlises apresentadas neste trabalho tém por finalidade avaliar o comportamento
global do sistema de contraventamento dos edificios em alvenaria estrutural. O modelo
numérico utilizado consiste em uma modelagem mais precisa que as usualmente
empregadas para esse tipo de estrutura, havendo a possibilidade de inclusdo no
comportamento global a deformabilidade por cisalhamento das paredes e os efeitos da
tor¢do do edificio. Todas as andlises sdo desenvolvidas adotando-se comportamento
elastico linear para o sistema de contraventamento.

Palavras-chave: alvenaria estrutural; edificios; agoes horizontais; cisalhamento;
torgdo.

1 INTRODUGAO

Ha varios tipos de sistemas estruturais de edificios para resistir as
acdes laterais provenientes do vento e as transferir, a partir dos niveis dos
pavimentos, para as fundagdes. Dentre os elementos estruturais verticais utilizados
nesses sistemas, pode-se citar: paredes estruturais, porticos de contraventamento,
nucleos estruturais, e suas combinagdes. No caso dos elementos estruturais
horizontais, responsaveis pela distribuicdo das agdes laterais entre os elementos
verticais, podem-se citar as lajes dos pavimentos agindo como diafragmas rigidos
horizontais.

Os pavimentos dos edificios em alvenaria estrutural necessitam de
paredes com comprimento suficiente para garantir suas condigbes de apoio, além de
garantir rigidez para o sistema de contraventamento. Em alguns casos, torna-se
necessario considerar a influéncia das paredes dispostas perpendicularmente a
direcdo analisada para garantir a estabilidade lateral. A resisténcia de uma parede de
contraventamento €, primordialmente, dependente da rigidez desenvolvida no seu
plano, ndo considerando-se portanto, a rigidez aos deslocamentos fora desse plano.

No caso dos edificios em alvenaria estrutural, os elementos estruturais
que garantem sua estabilidade lateral constituem-se, em parte, pelas paredes
estruturais e pelos diafragmas horizontais. Vale salientar que esse sistema estrutural
¢ solicitado tanto pelas a¢des horizontais quanto pelas agdes verticais.

! Mestre em Engenharia de Estruturas, Aluno de Doutorado na EESC-USP, joelneto@sc.usp.br
2 Professor Doutor do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, correa@sc.usp.br
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2 MODELO DE PORTICO TRIDIMENSIONAL

2.1 Apresentagao

A modelagem descrita a seguir pode ser considerada, no dmbito dos modelos
com elementos barra, como uma das mais precisas e completas.

As paredes de contraventamento sdo discretizadas por elementos barra
tridimensional, os quais possuem seis graus de liberdade em cada extremidade.
Essas barras devem possuir as mesmas caracteristicas geométricas das respectivas
paredes que representam, bem como devem ser posicionadas no centro de gravidade
da secdo da parede. Nao é necessario considerar-se a composi¢cdo dessas segdes
com abas ou flanges, devido ao fato dessa contribui¢cdo estar incorporada ao modelo,
como se mostrara a seguir.

As paredes que se interceptam s&o interligadas/conectadas por barras
horizontais rigidas, de modo a se considerar a interacdo que efetivamente se
desenvolve entre as paredes bem como as excentricidades associadas as forgcas de
interacdo. As extremidades comuns a duas paredes sao consideradas articuladas,
Figura 1. As informacbes relativas as caracteristicas das barras horizontais rigidas
sao apresentadas no item 2.3.
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Figura 1 — Planta baixa da modelagem tridimensional dos painéis de
contraventamento com elementos barra

Existe, também, a possibilidade de inclusdo de lintéis no modelo, Figura 1.
Esses lintéis podem ser observados nos trechos de parede situados entre as
aberturas de portas e janelas, Figura 2, e podem aumentar significativamente a rigidez
do edificio quando solicitado pelas ag¢des horizontais, como sera evidenciado no
exemplo numérico apresentado.
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Figura 2 — Trechos de alvenaria (lintéis) entre aberturas de porta e janela

Figura 3 - Eixos de referéncia para os graus de liberdade dos elementos barra

Toma-se como referéncia para os graus de liberdade considerados nos

elementos barra horizontais (barras rigidas e lintéis), os eixos da Figura 3.

A interacdo de paredes € associada ao desenvolvimento de esforgos verticais

(esforcos cortantes) em suas interseg¢des. Sendo as barras rigidas responsaveis pela
simulacdo desses esforgos, utilizam-se articulagbes nas extremidades comuns, de

modo que o unico grau de liberdade associado a essa extremidade é a translagao

vertical segundo o eixo 2 da Figura 3.

O comprimento e o numero de barras rigidas na modelagem das paredes

40 ou ndo dos

depende das intersegdes que ocorrem entre essas paredes e da inclus

lintéis.

Observe-se a Figura 4. Cada parede possui um né no centro de gravidade da

les definidos pela intersec¢ao entre paredes, bem como entre paredes e
O n6 do C.G. é utilizado na incidéncia das barras verticais. Os nés de

secao e aque

lintéis.
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intersegdo, juntamente com o né do C.G. da secdo, determinam a incidéncia das
barras rigidas. De acordo com a Figura 4, a parede P1 possui trés barras rigidas; a
primeira do n6 11 ao 6, a segunda do n6 6 ao 12, e uma terceira do n6 12 ao 18.

Pl
11 A 18
6 12
a7
<to 8
13 4
” 14
115 —
RT9 10 16
17

Figura 4 - Incidéncia das barras horizontais rigidas no modelo tridimensional

Na primeira barra rigida, a extremidade inicial é articulada, pois o n6 11
determina um ponto extremo na modelagem da parede, e a extremidade final
permanece sem liberacdo de vinculos, pois 0 né 6 determina um ponto interno na
modelagem da parede. A segunda barra rigida apresenta as duas extremidades
continuas, pois os nos 6 e 12 determinam pontos internos na modelagem. A terceira
barra rigida possui extremidade inicial continua pelas mesmas razbes expostas
anteriormente, e extremidade final articulada, pois o né 18 determina um ponto
extremo na modelagem. Caso a terceira barra ndo apresente intersecdao em sua
extremidade final com um lintel ou outra parede, sua inclusdo no modelo é
desnecessaria. Desse modo, tal barra é excluida do modelo, e a barra anterior passa
a ter sua extremidade final articulada. Quanto aos lintéis, se os mesmos forem
incluidos no modelo, as extremidades das barras que os modelam devem possuir
ligacdo continua (sem liberacdo de vinculos) com as extremidades das barras
horizontais rigidas, e devem apresentar, obviamente, as mesmas caracteristicas
geomeétricas da sec¢ao do lintel.

Quanto a modelagem da laje, a mesma é idealizada como um diafragma rigido
em seu plano, o que possibilita a utilizacdo do recurso do né mestre para a
compatibilizagdo dos deslocamentos ao nivel dos pavimentos. Esses deslocamentos
sao associados as duas translagdes independentes no plano do pavimento e uma
rotacdo em torno do eixo normal a esse plano.

Em resumo, um trecho de parede sem abertura situado entre pavimentos
consecutivos é discretizado por elementos barra tridimensional, diferenciados por
barras verticais flexiveis e barras horizontais rigidas, Figura 5.
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Barras horizontais
rigidas

A=

i

2

4

b

Barras verticais
flexiveis

4 -

Figura 5 - Modelagem das paredes de contraventamento

A barra vertical possui as caracteristicas da sec¢ao retangular da parede e suas
extremidades s&o ligadas continuamente a barras rigidas horizontais. Os nds inicial e
final dessa barra sdo associados aos n6s mestres dos respectivos pavimentos.

As barras rigidas horizontais sao dispostas ao nivel dos pavimentos e tém por
objetivo simular o efeito do comprimento das paredes (excentricidades) e a interagao
que se desenvolve entre elas.

Essa modelagem é equivalente, fazendo-se algumas adaptag¢des, as das
paredes dos nucleos estruturais em concreto armado que utilizam elementos barra. A
discretizacdo para um conjunto de paredes que se interceptam apresentada
anteriormente, € baseada no modelo proposto por YAGUI (1978) para a discretizagao
dos nucleos estruturais.

Vale salientar que o modelo utilizado neste trabalho leva em consideragao a
deformacao por cisalhamento das paredes, e avalia de forma indireta e aproximada os
efeitos causados pelo empenamento da se¢do composta formada pelas paredes. O
modelo anteriormente descrito para um conjunto de paredes que se interceptam é
denominado, neste trabalho, “modelo de pdrtico tridimensional”.

2.2 Deformacao por cisalhamento

De acordo com NASCIMENTO NETO et al. (1999) a deformagdo por
cisalhamento das paredes dos edificios em alvenaria estrutural, tem grande influéncia
no comportamento dos painéis de contraventamento. Desse modo, sua inclusdo no
modelo de pértico tridimensional torna-se um fator bastante interessante e simples,
como sera descrito a seguir.

A deformacgao por cisalhamento é considerada mediante determinagao do fator
de forma da seg¢do. Com esse fator de forma obtém-se uma area de cisalhamento,
equacao (1), que sera utilizada para modificar-se adequadamente a matriz de rigidez
do respectivo elemento barra.

ag ot
C
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sendo: Ag = area de cisalhamento

A = area da sec¢ao transversal
c = fator de forma da secéao

Esse efeito é considerado nas barras verticais do pértico tridimensional, que
possuem as caracteristicas geométricas das sec¢des retangulares das paredes.

O fator de forma para uma sec¢éao retangular € bastante conhecido na literatura,
apresentando o valor c =1,2. Esse é o fator de forma basico utilizado para calculo da
area de cisalhamento das barras verticais de modo a considerar as deformagdes por
cisalhamento das paredes do edificio. Vale ressaltar que no caso de secobes
compostas o fator de forma ¢ assume outros valores, segundo NASCIMENTO NETO
et al. (1999).

2.3 Barras horizontais rigidas e lintéis

A utilizagdo de barras horizontais rigidas no modelo de pértico tridimensional,
como mencionado no item 2.1, tem por objetivo considerar as excentricidades dos
esforcos de interacio avaliando o nivel de transmissdo que ocorre entre paredes que
se interceptem, bem como a modificagdo na distribuicdo da rigidez relativa quando
considera-se a contribuicao dos lintéis.

A interacdo de paredes é simulada através dos esfor¢os cortantes que surgem
nos nés de intersegdo das barras rigidas. As extremidades de barras rigidas que
incidam nesses nods séo articuladas, garantindo que a rigidez do né sé apresente
contribuicbes associadas aos deslocamentos verticais.

Quando consideram-se os lintéis no modelo, as extremidades das barras
rigidas que se interceptem com esses lintéis devem apresentar ligagdo continua, caso
contrario a efetiva contribuicdo dos mesmos nao seria levada em consideragdao no
modelo.

As caracteristicas das barras rigidas utilizadas no modelo de portico
tridimensional seguem as recomendacdes encontradas em CORREA (1991).
Segundo o autor, as barras rigidas horizontais, referidas em seu trabalho como
“‘elementos de grande rigidez”, sdo utilizadas como uma das solugbes para a
consideragédo dos nés de dimensdes finitas encontrados nos porticos de edificios em
concreto armado, Figura 6.

Figura 6 - Simulagao de trechos rigidos utilizando-se elementos barra [adaptado
de CORREA (1991)]
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No caso das paredes com intersecao dos edificios em alvenaria estrutural, os
elementos de grande rigidez foram aplicados com base no modelo de YAGUI para
nlcleos estruturais. Esses elementos, segundo CORREA (1991), tém que apresentar
secdo transversal com caracteristicas que simulem o trecho rigido da estrutura com
uma rigidez suficientemente grande para que seja alcangado o objetivo da
modelagem sem haver perturbagao da estabilidade numérica da solugdo. Segundo o
autor a discrepancia muito acentuada de rigidez no modelo pode produzir um
resultado catastrofico e, o que é pior, sem controle por parte do usuario e dependente
do tratamento dado as variaveis reais no "software". A experiéncia do autor com o
sistema LASER, que também é utilizado no processamento dos edificios neste
trabalho, mostrou ser satisfatéria a utilizacdo de barras com segdes de largura igual a
do pilar ou da parede, e altura igual ao pé-direito.

Uma outra aplicagdo das barras rigidas é apresentada em CORREA (1991).
Paredes com abertura podem ser discretizadas por elementos finitos de chapa Figura
7a ou por elementos barra com a utilizagao de trechos rigidos Figura 7b. Segundo o
autor, a modelagem com elementos barra torna-se mais eficaz, quando se deseja, por
exemplo, estudar o comportamento global do sistema estrutural de um edificio, sob a
acao do vento, modelando-se em conjunto seus painéis de contraventamento.

- ]

- )

- ]

- -

- ]

- ]

- )
a - Modelagem com b - Modelagem com
elementos de chapa elementos barra

Figura 7 - Paredes com aberturas

Essa modelagem é utilizada quando deseja-se considerar o efeito das
aberturas dos painéis de contraventamento, isto é, incluir a contribuicdo dos lintéis na
rigidez do sistema estrutural.

No caso das aberturas usuais em edificios residenciais de alvenaria, esses
lintéis aumentam significativamente a rigidez global da estrutura, diminuindo os
deslocamentos horizontais e redistribuindo os esforgcos entre os painéis de
contraventamento. Essa redistribuicdo é ocasionada por meio de uma modificacdo na
rigidez relativa desses painéis, como sera evidenciado no exemplo apresentado.

A inclusdo dos lintéis no modelo deve ser uma decisdo bastante criteriosa. E
vantajoso para aumentar a rigidez do edificio as agdes horizontais, mas pode exigir
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reforco com armadura dependendo dos esforcos de cisalhamento neles
desenvolvidos.

2.4 Interacao de paredes

As paredes de um edificio em alvenaria estrutural podem ser analisadas
considerando-se que ocorre uma transmissao de esforcos entre as mesmas, bastando
para isso que a ligacao/intersecdo entre elas seja capaz de desenvolver esses
esforcos de interacdo. A interagcao pode ocorrer entre paredes que se interceptem,
Figura 8a, ou entre paredes ligadas por lintéis, Figura 8b. No segundo caso, a
transmissao dos esforgos ocorre devido a presenca do lintel, permitindo-se que haja a
interagcao das paredes ligadas por esse lintel.

Aplicando-se uma agao horizontal no painel, essa interacdo é avaliada
considerando-se uma contribuicdo com flanges para os painéis de contraventamento.
No modelo de pdrtico tridimensional, a contribuicdo da flange é considerada pelas
barras horizontais rigidas.

Figura 8a - Esforgos de interagdo entre paredes [adaptado de CORREA &
RAMALHO (1998)] - Paredes ligadas por lintéis

Figura 8b - Esforgos de interagdo entre paredes [adaptado de CORREA &
RAMALHO (1998)] - Paredes com intersegéo
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O modelo de pdrtico tridimensional, a principio, pode ser considerado como o
mais adequado para uma analise dos esforcos provenientes das agdes horizontais,
primeiro por representar melhor a rigidez relativa dos painéis e, segundo por permitir
uma analise dos efeitos da tor¢do do edificio, quantificando-se as alteragbes nos
valores dos esforgos cortantes absorvidos pelos diversos painéis.

3 EFEITOS DE TORGAO NOS EDIFiCIOS

Os efeitos de torcdo nas edificacbes podem ser associados a varias causas,
podendo-se citar, segundo BLESSMANN (1989): desigual distribuicdo das pressoées
do vento; assimetria do sistema estrutural de contraventamento; turbuléncia do vento
incidente; incidéncia obliqua do vento. Ensaios em tuneis de vento mostraram que,
mesmo em edificios prismaticos de planta retangular ou quadrada e com eixo de
torcao coincidindo com o eixo geométrico da estrutura, aparecem esforcos de torgao
consideraveis. Esse efeito corresponde a algumas incidéncias obliquas do vento.
Ainda segundo o autor, mesmo no caso de incidéncia perpendicular pode-se verificar
a ocorréncia da torgcdo, originada pela turbuléncia do vento que causa uma
distribuicdo assimétrica das pressées num determinado instante. Da mesma forma, as
condicbes de vizinhanga podem alterar significativamente os valores dos coeficientes
aerodindmicos dos edificios e, conseqlientemente, as a¢des devidas ao vento.

Com a finalidade de se considerarem os efeitos que causam tor¢cdo da
edificacdo, a NBR-6123 sugere a consideragado de excentricidades para a forga devida
ao vento que incide perpendicularmente as fachadas dessas edificagdes, de acordo
com a tabela 1. A obtencido detalhada dessas excentricidades pode ser encontrada
em BLESSMANN (1989).

Tabela 1 - Excentricidades da agao do vento

Efeito associado Excentricidade Observacgoes
Vento na direcéo Vento na direcao
X (ex) Y (eY)

Incidéncia obliqua

a = maior dimensdo em

do vento 0,075a 0,075b planta da fachada de
incidéncia para o vento
na direcdo X

Efeitos de b = maior dimensdo em

vizinhanca 0,15a 0,15b planta da fachada de

incidéncia para o vento
na dire¢éo Y
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ex

*‘r** *************************************************** --——— a

Figura 9 — Excentricidades da ag¢do do vento

4 EXEMPLO PARA ANALISE DE RESULTADOS

Os modelos utilizados nas analises sao referidos como:

Modelo 1: paredes isoladas com contribuicdo de flanges, paralelas a direcao
de atuacgao do vento, e sem inclusao da deformacao por cisalhamento das paredes;

Modelo 2: paredes isoladas com contribuicdo de flanges, paralelas a direcao
de atuacao do vento, e com inclusdo da deformagao por cisalhamento das paredes;

Modelo 3: portico tridimensional considerando-se a deformagao por
cisalhamento das paredes e sem contribui¢cao dos lintéis;

Modelo 4: pértico tridimensional considerando-se a deformagdo por
cisalhamento das paredes e com contribuicdo dos lintéis.

O edificio analisado possui treze pavimentos cuja distancia de piso a piso
mede 2,80m. A planta do pavimento tipo é apresentada na Figura 10a e
esquematizada em diagrama unifilar na Figura 10b. Foram utilizados blocos de
concreto que variam de 10,0 MPa a 4,5 MPa da base ao topo, considerando-se um
modulo de elasticidade médio E=2960MPa para todas as paredes. O carregamento
devido ao vento foi determinado segundo a NBR-6123, considerando-se uma
velocidade basica Vy=38m/s e um edificio de classe 2 e categoria 4. A acao foi
aplicada, sem excentricidade, segundo a dire¢cdo Y devido a sua simetria.

Foram enfatizados os resultados de deslocamentos horizontais da estrutura ao
nivel dos pavimentos, de distribuicdo dos esforgos cortantes, e de distribuicdo de
momentos fletores, bem como os diagramas de momento fletor e esforgo cortante das
paredes mais solicitadas.

Foram avaliados os resultados obtidos para distribuicdo dos esforgos cortantes
nas paredes e diagrama de esforgo cortante na parede mais solicitada com os
modelos 1 e 4, avaliando-se as diferengas entre o modelo mais simples e modelagens
mais refinadas.
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1

Avaliam-se, também, os modelos 1 e 2, confrontando seus resultados com os

modelos 3 e 4. O modelo 1 é analisado com o resultado de distribuicdo dos esforcos
cortantes entre as paredes de contraventamento (esforgos cortantes na base das
paredes). O modelo 2 surge na avaliagdo do diagrama de esforgco cortante,
juntamente com os demais modelos.

Os lintéis do modelo 4 sdo analisados quanto aos esforgos cortantes e tensbes

de cisalhamento, comparando-os aos limites normatizados. Apresentam-se apenas
resultados segundo a diregdo Y de incidéncia do vento. Para que ndo houvesse
repeticoes desnecessarias, a analise segundo a dire¢ao X nao foi apresentada por
possuir comportamento bastante semelhante.
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5.845

17.245

Figura 10a - Planta baixa do pavimento tipo
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Figura 10b — Diagrama unifilar das paredes em planta

A andlise dos deslocamentos, Figura 11, mostra o ganho de rigidez dos
modelos 3 e 4 em relagao aos modelos 1 e 2. O modelo 3 apresenta uma diferenca de
14% no deslocamento do topo da estrutura, em relagdo ao modelo 1. O modelo 4
apresenta o efeito benéfico da consideragéo dos lintéis, com um decréscimo de 79%
no deslocamento do topo, em relagcdo ao modelo 3. Esse enorme decréscimo nos
deslocamentos pode ser associado a um acréscimo substancial na rigidez do edificio,
devido a formacao de sequiéncias de porticos no sistema de contraventamento. Esses
porticos sdo formados por painéis bastante longos de modo que permitem uma
interacdo mais forte no sistema de contraventamento. E importante alertar para o fato
de que essas analises foram desenvolvidas considerando-se comportamento elastico
linear da estrutura, ndo se avaliando, portanto, o grau de fissuracdo e a perda de
rigidez dos lintéis.
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Figura 11 - Deslocamentos horizontais, vento segundo a diregao Y

A analise com os modelos 1 e 4, Figura 12a, apresenta as modificagdes na
distribuicdo dos esforgos cortantes, comparando-se o modelo mais simples (modelo 1)
e 0 modelo mais refinado (modelo 4). O esfor¢co cortante maximo ocorreu na parede
PY61 com 49,7KN referente ao modelo 4 e 86,1kN referente ao modelo 1,
correspondendo a um decréscimo percentual de 42%. Esses esforcos cortantes
correspondem a tensdes de cisalhamento t4,=0,06MPa e t,=0,11MPa segundo os
modelos 4 e 1, respectivamente. A tensdo de cisalhamento admissivel pode ser

adotada f_ =0,15MPa®, indicando que a parede PY61 ndo necessita de reforco para

absorver esses esforcos. Caso necessita-se, uma opg¢ao seria 0 aumento da area
efetiva grauteando-se alguns furos, bem como de utilizacdo de uma argamassa mais

resistente* que permite considerar-se a tensdo admissivel de f_ =0,20MPa. Da

C.
mesma forma, as paredes PY60, PY68 e PY69 apresentam solicitagbes intensas:
58,6kN, 58,6kN e 65,2kN, respectivamente, associadas ao modelo 1, e 44,7kN,
44 8kN e 47,7kN, respectivamente, associadas ao modelo 4; resultando em
decréscimos percentuais de 23% para as paredes PY60 e PY68, e 26% para a parede
PY69. No caso da parede PY69 obtém-se para intensidade das tensbes de
cisalhamento t,=0,06MPa e t1=0,08MPa, inferiores a admissivel.

s Considerando-se, segundo a NBR-10837, alvenaria ndo-armada e argamassa com resisténcia entre
5,0MPa e 12,0MPa.

* Em geral, a adogdo de argamassa mais resistente ndo é a solugdo mais adequada. Nesse caso
agravam-se 0s problemas relativos as variagdes volumétricas de temperatura e retragao, relacionadas
com o alto teor de cimento contido nessas argamassas.
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Figura 12a - Distribuicao dos esforgos cortantes entre as paredes de
contraventamento, vento Y - Comparagao entre os modelos 1 e 4

A contribuigdo dos lintéis é avaliada pelo confronto entre os modelos 3 e 4,
onde analisam-se as distribuicbes de esforgos cortantes, Figura 12b, e momentos
fletores, Figura 13a. As paredes mais solicitadas apresentam decréscimos em seus
esforgos cortantes, a exemplo da parede PY61 que apresenta o maior cortante com
59,1kN e 49,7kN segundo os modelos 3 e 4, respectivamente, resultando numa
diferenga percentual de 15%. Percebe-se, também, uma tendéncia de redistribui¢cao
com o refinamento da modelagem.

As maiores diferencas ocorrem na distribuicdo dos momentos fletores. Esse
comportamento pode ser associado ao aparecimento de forgas normais na sec¢ao das
paredes que formam um binario resistente ao momento de tombamento da estrutura,
Figura 13b. As paredes mais solicitadas PY60, PY61, PY68 e PY69 apresentam
870kN.m, 835,3kN.m, 874kN.m e 867,3kN.m, segundo o modelo 3, 323,1kN.m,
303,7kN.m, 322,9kN.m e 311,4kN.m, segundo o modelo 4; tém-se, pois, decréscimos
percentuais de 63%, 45%, 63% e 64%, respectivamente. Deve-se lembrar,
novamente, que se formam poérticos longos quando se consideram os lintéis,
enrijecendo ainda mais os painéis de contraventamento. Vale salientar que o
decréscimo dos momentos implica em acréscimo dos esforgcos normais nas paredes.
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Figura 12b - Distribuicdo dos esforgos cortantes entre as paredes de
contraventamento, vento Y - Comparagao entre os modelos 3 e 4
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Figura 13a - Distribuicdo dos momentos fletores entre as paredes de
contraventamento com vento segundo a dire¢édo Y, comparacéo entre os modelos
3e4d
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F

—>

Figura 13b — Momento de tombamento devido a for¢a horizontal e distribuicdo de
esforgcos na base do painel

Os diagramas de esforco cortante, Figura 14, mostram os distintos
comportamentos estruturais de cada modelo. O maximo esforgo cortante ocorre com
o0 modelo 1 na base, enquanto que o modelo 2 apresenta um cortante maximo num
nivel intermediario (primeiro pavimento), o que demonstra a importancia das
deformacgdes por cisalhamento no comportamento dos painéis de contraventamento.
O modelo 3 comportou-se semelhantemente ao modelo 2 em niveis menores de
solicitagdo. Da mesma forma, o modelo 4 assemelha-se ao modelo 1 quanto ao
aspecto do diagrama, mas com redugcao da solicitacdo. Essa seqliéncia mostra a
melhoria na representatividade do comportamento estrutural a medida que se refina a
modelagem, onde se percebe o decréscimo dos maximos esforgos. Os modelos 2 e 3
podem ser classificados como intermediarios, e os modelos 1 e 4 como 0 menos e o
mais refinado, respectivamente.

LK —
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129 i I --+--Modelo 1
11 A - —a— Modelo 2
[ Modelo 3
10 —=

i —*— Modelo 4

Nivel

0 T T T T U ; T
0 10 20 30 40 50 60 70
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Figura 14 - Diagrama de esforgo cortante da parede PY68, comparagéo entre
todos os modelos
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Os diagramas de momento fletor, Figura 15, para os modelos 3 e 4
apresentaram um comportamento bastante distinto, resultando em variagcbes maiores
com o modelo 3 e menores com o modelo 4. As descontinuidades ocasionadas nos
diagramas s&o causadas pela presenga das barras horizontais rigidas no modelo de
portico tridimensional. Como essas barras sdo ligadas continuamente as barras
verticais flexiveis, ocorre transmissdo de momento, 0 que provoca as
descontinuidades nos diagramas.

— 4 - Modelo 3
—*—Modelo 4

Nivel

r
i
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0 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000

Momento fletor (kN.m)

Figura 15 - Diagrama de momento fletor da parede mais solicitada PY68,
comparacgao entre os modelos 3 e 4

A distribuicdo dos esforgos cortantes entre os varios lintéis € apresentada na
Figura 16. Os lintéis mais solicitados dispdem-se segundo a diregdo X, podendo-se
citar: LX3, LX6, LX7, LX12 e LX13, com 10,9kN, 9,1kN, 9,1kN, 9,2kN, 9,2kN,
respectivamente.

Os lintéis da direcao Y também apresentam solicitacbes consideraveis, a
exemplo do LY29 e do LY38, ambos com 8,8kN, assim como LY18, LY21, LY26,
LY35, LY43 e LY46, todos com 8,0kN.

Pode-se verificar, também, que alguns lintéis X sdo solicitados pelo vento Y,
bem como alguns lintéis Y sdo solicitados pelo vento X, embora com intensidade
bastante reduzida. Verifica-se também que alguns lintéis particulares apresentam
esforco cortante praticamente igual, independentemente da dire¢cdo de atuacido do
vento, a exemplo do LX15 e LY31.

Considerando-se blocos com resisténcia caracteristica f,, =10MPa (utilizados
no 12 pavimento), bem como eficiéncia n=0,8, obtém-se uma tensdo de cisalhamento
admissivel fcisl=0,25Mpa5. O lintel mais solicitado LX3 apresenta um esforgo cortante

V=10,8kN, e secao transversal com b=14,5cm e d=165cm, resultando numa tensao de
cisalhamento t=0,05MPa, bem inferior a admissivel. Os lintéis LX12 e LX13
apresentam esforco cortante V=9,2kN, no entanto suas se¢bes possuem altura menor

® Obtida de acordo com a NBR-10837, considerando-se alvenaria armada e elemento fletido. Essa tensdo
admissivel define o limite para nao se utilizarem estribos no elemento estrutural.
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que a do lintel LX3, correspondendo a b=14,5cm e d=55cm. Nesse caso, a tensao de

cisalhamento apresenta intensidade t=0,12MPa, maior que a do lintel mais solicitado,
mas ainda inferior a admissivel.

12

Lintéis Lintéis ®Vento X
Diregéo X Diregao Y EVento Y

Esforgo cortante (kN)
»

1 3 5 7 9 11 13 15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41 43 45
Lintel

Figura 16 - Esforgos cortantes nos lintéis

Vale salientar que os lintéis sdo, também, solicitados por flexdo, com aspecto
do diagrama de momentos semelhante a Figura 17. Nesse caso, deve-se determinar
uma area de armadura adicional a armadura de flexdo obtida com a analise das
cargas verticais. Os lintéis sob aberturas de porta apresentam menor altura da se¢ao
transversal, de modo que deve-se verificar a necessidade de armadura dupla quando
superpdem-se as solicitacbes de flexdo provenientes das agdes horizontais e das
cargas verticais.

Asc
e M Z
; ~ % @/@/
&b
y
M |©
[ s % 7|
b e ¥ Asr
M
a - Aspectos do diagrama de momentos b - Secao duplamente armada

Figura 17 - Flex&do dos lintéis
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5 CONCLUSOES

O estudo apresentado mostra a grande influéncia que a modelagem pode
produzir no comportamento estrutural, apontando para a necessidade de refinamento
dos modelos usualmente empregados na analise de painéis de contraventamento de
edificios em alvenaria estrutural. Percebem-se grandes modificagdes na simulagéo do
comportamento estrutural com a utilizacdo do modelo 4, mostrando o enorme
acréscimo de rigidez que os lintéis proporcionam ao sistema de contraventamento,
devido a formagcao de painéis bastante longos, principalmente aqueles situados no
contorno da estrutura.

A distribuicdo dos esforcos cortantes entre as paredes de contraventamento
apresentou resultados com diferengas apreciaveis, obtendo-se, no exemplo analisado,
decréscimo de 29% na maxima solicitagao. Percebe-se que ocorre uma tendéncia de
redistribuicdo desses esforgcos quando se utilizam modelos mais refinados. No
entanto, ocorrem decréscimos mais expressivos nha distribuicdo dos momentos
fletores, em todas as paredes. No exemplo analisado chegou-se a uma redugao de
53% no maximo momento fletor comparando-se os resultados do modelo 4 com os
relativos ao modelo 3.

A consideracdo dos lintéis no modelo de poértico tridimensional implica na
verificagao desses elementos estruturais quanto aos esforgos tangenciais. Cabe aqui
recomendar a verificagdo desses elementos em qualquer situacido, estabelecendo
prioridade a direcdo do edificio que apresentar simultaneamente maior forca de
obstrugdo ao vento e menor numero de lintéis. Além disso, deve-se ter atengao
especial com os lintéis situados sobre abertura de portas. Nesse caso, o lintel mesmo
nao absorvendo o maior esforgo cortante, pode ser solicitado pela maior tensao
cisalhante, por apresentar menor sec¢ao transversal.

E necessario comentar que foram analisados outros exemplos variando-se
tanto a distribuigdo das paredes em planta quanto o niumero de pavimentos, sendo
verificado sempre comportamento semelhante ao descrito neste trabalho.
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PROJETO E EXECUCAO DE COBERTURAS EM CASCA
DE CONCRETO COM FORMA DE MEMBRANA PENSIL
INVERTIDA E SECAO TIPO SANDUICHE

Pedro Wellington G. N. Teixeira' & Jodo Bento de Hanai®

Resumo

Propde-se definir procedimentos para o projeto de cascas com forma livre, utilizando-
se recursos computacionais para defini¢do da forma e andlise da estrutura e um
método construtivo adequado a esse tipo de estrutura. Apresentam-se os resultados de
geragdo e andlise estrutural de formas livres de cascas que podem ser usadas no
projeto de coberturas, utilizando-se métodos numéricos disponiveis. Sdo descritas as
experiéncias de execugdo de dois prototipos de cobertura em casca, com aplicag¢do de
argamassa em nucleo de material leve, posicionado entre telas de aco moldadas na
forma das membranas pénseis invertidas. Apresentam-se os resultados obtidos em
prova de carga realizada sobre um dos prototipos executados, comprovando-se o bom
desempenho da estrutura, mesmo sendo a se¢do formada por duas faces finas sem
conexdo rigida.

Palavras-chave: cascas, concreto armado, projeto; coberturas.

1 INTRODUGAO

Coberturas em casca de concreto apresentam bom desempenho estrutural,
desde que a forma de sua superficie média seja adequada para resistir
predominantemente com esforcos de membrana ao carregamento atuante, dada a
vinculagao da estrutura. Para isso, uma possivel metodologia de projeto consiste em
definir a forma da superficie média da casca por analogia com membranas
suspensas. A idéia por tras desse procedimento € que se a membrana suspensa,
solicitada por determinado carregamento, adquire uma configuracdo deformada tal
que consegue equilibrar o carregamento apenas com esforgos de tragdo, a casca,
obtida por inversdo da membrana, ira equilibrar o mesmo carregamento apenas com
esforcos de compressao.

A primeira decisdo a se tomar quando se utiliza essa analogia é relacionada a
escolha do carregamento atuante para definicdo da forma da membrana suspensa.
No caso de uma membrana suspensa que sera usada para projeto de uma cobertura
em casca de concreto, parece sensata a idéia de se utilizar carregamento uniforme. O
fato dos principais carregamentos que virdo a solicitar a estrutura definitiva — peso
proprio da estrutura e dos elementos néo estruturais utilizados como revestimento —

! Professor Doutor do Departamento de Estruturas da UFPI, pedro-wellington@uol.com.br
2 professor Titular do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, jbhanai@sc.usp.br
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serem dessa natureza, justificam a idéia. Obviamente, havera outros carregamentos
de naturezas diferentes, tais como sobrecargas assimétricas ou concentradas,
causadas por vento, e variagcdo de temperatura, por exemplo, que irdo solicitar
também a estrutura definitiva. Porém, as cargas permanentes devidas ao peso proprio
sao, geralmente, de valor bastante elevado o que torna esses outros carregamentos
secundarios. Caso isso nao ocorra, a metodologia de projeto de coberturas com forma
de membrana pénsil invertida sera ineficiente.

Quando se procura determinar a forma da membrana suspensa pode-se
deparar com problemas bastante complexos, do ponto de vista matematico, em
funcdo da forma e disposicdo dos apoios da estrutura, mesmo tratando-se de
carregamento uniforme. A idéia simples da funicular, valida para elementos
unidimensionais, torna-se extremamente complexa quando se estende o problema
para o caso bidimensional. Atualmente, é possivel utilizar-se métodos numéricos para
resolver tal problema. VIZOTTO (1993), apresenta programa computacional que
consegue resolver tal problema, utilizando o Método dos Elementos Finitos. O
programa desenvolvido pelo citado autor foi gentilmente cedido para elaboragao deste
trabalho.

A aplicacdo de formas suspensas para projetar coberturas em cascas
encontra ainda algumas restricbes. As cascas com forma definida por essa
metodologia  possuem  caracteristicas geométricas  bastante = complexas,
particularmente a dupla curvatura de sua superficie média e a inversdo de curvatura
proxima as bordas. Isso traz dificuldades para analise dessas estruturas e,
principalmente, para execug¢ao por métodos convencionais utilizados em estruturas de
concreto.

A utilizagdo de processo executivo de construcao tipo sanduiche, com faces
de concreto ou argamassa projetados sobre painéis de material leve, que formam o
nucleo da sec¢do sanduiche, é vista neste trabalho como uma alternativa para a
viabilizacdo dessas estruturas. Isso possibilitaria grande redugdo nas formas
necessarias para moldagem da estrutura, que apresentaria ainda como vantagens o
bom desempenho termo-acustico, pois o material usado para nucleo da segao
consiste em material leve.

Por outro lado, o projeto de cascas & baseado em utilizagdo de secgdes
macigas, desde o inicio da aplicacdo dessas estruturas, ha mais de setenta anos.
Neste trabalho, algumas das variaveis relacionadas ao projeto de cascas sanduiche
sdo analisadas, tais como a definicdo de uma sequéncia executiva adequada e a
questao da interagdo entre as faces da segio sanduiche. Além disso, sdo discutidos
alguns aspectos relacionados ao comportamento estrutural da casca com forma de
membrana suspensa invertida, ja que se tém poucas experiéncias praticas com a
utilizacdo dessa metodologia de projeto.

2 ESTADO DA ARTE

2.1 Generalidades

A metodologia usual de projeto de coberturas em casca de concreto consiste
em tomar uma superficie definida analiticamente e “cortar” dessa superficie um certo
segmento, podendo-se obter assim cupulas esféricas e cascas cilindricas entre outras
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estruturas. Conhecendo-se o carregamento atuante e as vinculagbes da estrutura, o
estado de tensbes pode ser obtido com a aplicagdo da Teoria de Cascas. Convém
lembrar que a Teoria de Cascas conduz a equacgdes diferenciais extremamente
complexas e, portanto, muitas vezes nao se consegue resolvé-las analiticamente.

Ainda assim, essa metodologia, que poderia ser chamada de classica, foi
empregada para projeto de muitas coberturas em casca. Acredita-se que tenha sido
condicionada pelo préprio desenvolvimento da Teoria de Cascas que, inicialmente,
tinha como énfase a busca de solugbes analiticas para as equacdes do problema.
Isso implicava em se ter a equacgao que define a superficie da casca.

Uma metodologia alternativa consiste em predefinir um estado de tensdes e a
partir dai determinar a superficie média da casca de tal maneira que o carregamento
atuante na estrutura seja equilibrado pelo estado de tensdes predefinido.

As cascas projetadas dessa maneira recebem varias denominagdes.
VIZOTTO (1993) utiliza o termo casca de forma livre, ja que sua superficie média
nao esta necessariamente “presa” a simples férmulas matematicas.

Heinz Isler citado em BILLINGTON (1982) utiliza a denominacdo cascas
estruturais (structural shells) com a justificativa de que a forma de cascas desse tipo
é definida, principalmente, buscando-se um estado de tensdes favoravel ao material
que esta sendo empregado — diferenciando-se assim dos outros dois tipos de casca
que Isler denomina geométricas e decorativas. Portanto, seria uma forma “livre” até
certo ponto, ja que ha restricbes na definicdo da forma e essas restricdes sdo de
natureza estrutural.

RAMASWAMY (1968) utiliza o termo casca funicular para definir o mesmo
tipo de estrutura, justificando-se tal denominacao pelo fato da superficie média de
uma casca como essa se aproximar da superficie “funicular” da carga. Convém
ressaltar que o termo funicular aplica-se a elementos lineares, como os cabos.

Com tantas denominagbes para o mesmo tipo de estrutura, e sendo todas
baseadas em idéias consistentes, cabe aqui adotar uma dessas, em detrimento das
demais. Adotar-se-a, daqui por diante, o termo casca de forma livre para denominar
uma casca cuja superficie média é determinada buscando-se um estado de
tensdes pré-definido na estrutura; naturalmente esse estado de tensdes € sempre
escolhido visando aproveitar melhor as caracteristicas do material empregado na
construcdo da casca. As metodologias empregadas para definigdo da forma da casca
podem ser varias. Na literatura as mais comuns sdo as analogias com membranas
suspensas, com formas pneumaticas e com formas de fluxo, conforme citado em
BILLINGTON (1982). Porém acredita-se que outras metodologias podem ser
desenvolvidas além dessas citadas

As cascas funiculares, citadas por RAMASWAMY (1968) sdo um tipo
particular de casca com forma livre, cuja superficie média é obtida com a analogia de
membrana suspensa. No caso de cascas abatidas, a superficie média de uma casca
funicular pode ser definida alternativamente com a analogia de membrana
pneumatica, pois quando a casca é abatida, a pressao que atua perpendicularmente a
sua superficie média tem praticamente a diregdo da gravidade.

De maneira geral, o projeto de uma casca com forma livre se inicia com a
definicao da superficie média por meio de modelos auxiliares que podem ser fisicos
ou matematicos. A partir desse modelo faz-se a transformagdo que conduz a
superficie média da estrutura definitiva. Como a superficie média de tal estrutura é
definida por um grande conjunto de pontos (e ndo por uma expressao simples) nas
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etapas posteriores de projeto torna-se necessaria a utilizacdo de recursos
computacionais (programas de métodos numéricos para analise estrutural e de
computacao grafica para visualizacdo da estrutura) a fim de tornar o trabalho menos
exaustivo e, em certos casos, como unica maneira de viabiliza-lo.

As vantagens de uma casca de forma livre em relagdo a uma casca cuja
superficie média seja definida matematicamente — que Isler denomina cascas
geomeétricas — estéo relacionadas com seu comportamento estrutural mais eficiente e
com a grande diversidade de formas, podendo-se criar uma cobertura diferente para
cada obra de acordo com a planta da construgdo, o numero de apoios e outras
caracteristicas particulares.

BILLINGTON (1982) apresenta uma comparagdo entre dois projetos
semelhantes para casca triangular. Em um dos projetos a casca € um segmento de
esfera. No outro utilizou-se uma casca com forma de membrana pénsil invertida.
Billington comenta: como os segmentos esféricos sao formas geométricas e nao
estruturais, houve necessidade de acrescentar a casca “pesadas” vigas de borda e
“pesadas” fundagdes. Por outro lado as cascas com forma obtida por analogia com
membranas suspensas apresentam uma aparéncia “leve”, e prescindem de quaisquer
elementos enrijecedores em suas bordas.

Na Figura 1 apresenta-se ilustragdo de um problema semelhante aquele
descrito em BILLINGTON (1982). A esquerda, mostra-se, na parte superior, uma vista
frontal de uma casca triangular com forma de membrana suspensa invertida e, na
parte inferior, uma vista lateral da mesma estrutura. A direita encontram-se as vistas
frontal e lateral de uma casca sobre a mesma area com forma obtida por
seccionamento de paraboldide eliptico. Nota-se a diferenga do aspecto das bordas da
duas estruturas.
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Figura 1 - Casca sobre planta triangular (a) com definigao estrutural e (b) com definigao
geomeétrica da forma. Vistas frontal e lateral
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2.2 Notas histoéricas

As bases do método de projeto de coberturas que consiste em determinar a
forma da estrutura a partir de um estado de tensdes pré-definido sdo remotas. De
acordo com OTTO (1974), a questdo de como construir uma abdbada na qual sé
atuassem forgas axiais de compressao, e nenhuma forga tangencial, teve sua solugao
tedrica determinada pela primeira vez no final do século dezessete. Tal solugao
consistiu em encontrar a equacgao da catenaria, tarefa inicialmente proposta por Jakob
Bernoulli, em 1690, e resolvida nos anos seguintes por seu irmao Johann, e por
Leibnitz e Huygens. Estabeleceu-se desde entdo que o eixo teoricamente correto de
uma arco deveria ter a forma de uma catenaria invertida.

O uso mais evidente desse principio s6 veio ocorrer algum tempo depois nas
estruturas projetadas pelo arquiteto espanhol Antoni Gaudi (1852-1926). Gaudi
construia modelos com fios suspensos sob acdo de pesos que reproduziam o
carregamento que iria atuar na estrutura. “Invertendo” esse modelo ele determinava a
forma da estrutura. E importante observar que nas estruturas de Gaudi os arcos néo
eram paralelos. O citado arquiteto explorava de maneira original o espago
tridimensional, diferenciando-se dessa maneira de outros projetistas da época.

A aplicagao deste principio no projeto de coberturas em casca de concreto
armado iniciou-se por volta da década de 1950, inicialmente com o engenheiro suigo
Heinz Isler e com o indiano G. S. Ramaswamy.

Isler utilizou apenas modelos fisicos - métodos experimentais - para a
definicdo da forma dos modelos. O trabalho de Ramaswamy, por outro lado, é
fundamentado também na utilizagdo de formulagcdo matematica para a definicdo da
forma dos modelos. No entanto, a formulagao proposta por Ramaswamy é restrita a
definicdo da forma de modelos que podem ser usados no projeto de cascas para
coberturas de areas regulares (p. ex. retangular, triangular, circular, etc.) e apoiadas
em todo o contorno, conforme mostrado na Tabela 1.
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Tabela 1 - Expressdes da superficie média de membranas pneumaticas [RAMASWAMY, 1968)]

Area em planta Expressio de z = {(x,y)
a a
4+—pjl—> 1 ( )"n—l]
— -1 )2
b [HJ j)( X
]6><g><€l2 Z nxmxy
P | z- =" «x Z cosh -
N xn’ n=l3.5.. 2xa n xmxXx
b ] ————— = {xcos
[n xmxb 2xa
cosh
2xa

g=pressdo; N=esforco normal.

v
y
b z=[g/(2 x N)]x[(a® x b)/(a> + bH)|x[(x/a®)+H(y*/b?)-1]
t /- \ X |g=pressdo; N=esfor¢o normal.
/ ’

v
a/3 (2a)/3
2 2 5

T g X *y 1 3 _a )\ 2xa

z= X - x(x® =3xxxy’)-
L »X XN 5 2 xa ( y ) 27 }
(*)triangulo equilatero
y g=pressao; N=esfor¢co normal.

No Brasil, o trabalho de VIZOTTO (1992) é o mais recente sobre o assunto de
cascas com forma livre e influenciou diretamente a escolha do tema para este
trabalho.

2.3 Tipos de cascas com forma livre

A classificagcao das cascas com forma livre pode ser feita com base no tipo de
modelo usado na definicdo de sua superficie média. VIZOTTO (1993) apresenta
alguns tipos de modelos propostos e efetivamente empregados no projeto de cascas
com forma livre. A partir do trabalho de VIZOTTO (1993) nota-se que, basicamente,
os modelos usados sao as membranas suspensas, as membranas pneumaticas e as
formas de fluxo, e pode-se concluir que com tais modelos as cascas com forma livre
terdo sempre curvatura gaussiana positiva em quase toda a sua extensdo, com
excecao de regides proximas as bordas da estrutura (Figura 2).
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Figura 2 - Inverséo da curvatura préximo das bordas de cascas com forma livre

O tipo mais comum de modelo, dentre os trés supracitados, € o de membrana
suspensa. Tal modelo consiste huma membrana, ou um tecido, preso em alguns
pontos e submetido a agédo de cargas, quer de seu peso préprio ou de outras cargas
aplicadas.

No caso particular de utilizagdo de membranas suspensas como modelo
pode-se criar uma subdivisdo dos tipos de casca com forma livre, baseando-se em
uma classificagdo das formas suspensas como, por exemplo, a proposta por OTTO
(1974) com base no tipo e configuragao da suspensido nas bordas e no interior do
modelo suspenso. Dessa maneira existem as cascas apoiadas em “pontos” ou
apoiadas ao longo das bordas, as cascas com bordas rigidas ou flexiveis, etc.
Maiores informagdes podem ser colhidas em OTTO (1974).

2.4 Aplicagao em coberturas

Para aplicacao em coberturas deve-se fazer uma “transformagao” no modelo
utilizado para gerar a forma livre, obtendo-se assim a estrutura definitiva. No caso
particular em que o modelo € uma membrana pénsil a transformacgédo nada mais é que
uma inversdao da forma suspensa, seguida da definicdo das caracteristicas
geomeétricas da casca e das caracteristicas do material a ser empregado.

A inversdo da forma suspensa consiste em se tomar as coordenadas de sua
superficie média e manter, em todos os pontos, as mesmas coordenadas x e y e
tomar para z o simétrico do valor original. A idéia por tras desse procedimento é que
se a forma suspensa encontrava-se inteiramente tracionada, a estrutura definitiva,
obtida por inversdo, estara inteiramente comprimida, mantida a natureza do
carregamento aplicado. Naturalmente a estrutura definitiva deve resistir as tensdes de
compressao advindas do carregamento a que sera solicitada. Além disso, outros
carregamentos diferentes do que foi usado na geragao da forma suspensa irdo atuar
sobre a estrutura; os esforgos oriundos desses carregamentos também devem ser
resistidos. Para isso devem-se determinar a espessura da estrutura e as
caracteristicas do material que a constitui. Os critérios para definicdo dessas
caracteristicas podem ser tomados com base em resultados de analises tedricas e
experimentais de cascas com essa forma ou formas semelhantes, bem como a partir
de estruturas previamente construidas com sucesso — experiéncias anteriores. A
seguir discutem-se alguns parametros que podem direcionar a escolha das
caracteristicas da estrutura definitiva. Tais parametros foram colhidos na bibliografia
sobre projeto de cupulas; acredita-se que diretrizes para projeto de cupulas possam
ser aplicadas, com algumas pequenas adaptagdes, no projeto de cascas com forma
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livre pois, como se comentou, tais cascas tem geralmente curvatura gaussiana
positiva, portanto encaixam-se perfeitamente na definicdo de cupulas que sao cascas
de dupla curvatura submetidas principalmente a esforcos de compressao (Vocabulario
de Teoria das Estruturas — LNEC).

2.41 Espessura da casca

De acordo com o ACI-344 a espessura minima de uma cupula deve ser de 3
polegadas ( cerca de 7,50cm) admitindo-se o valor de 2,5 polegadas (cerca de 6,5cm)
em cupulas de concreto projetado.

WILBY (1993) recomenda como minimo para a espessura h da cupula o valor
de L/450, onde L é o vao, apesar de citar autores que reportam valores de L/650
como espessura de cupulas existentes.

HEGER & ZARGHAMEE (1983) apresentam resultados de uma pesquisa
sobre cupulas de concreto construidas nos Estados Unidos para cobertura de grandes
reservatorios cilindricos. As frequéncias de distribuicdo de espessuras, h, e de
relagcdes a/h (onde a é o raio da cupula esférica) sdo mostradas na Figura 3.
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Figura 3 - Frequéncia de distribuicdo de espessuras de cupulas de concreto [HEGER &
ZARGHAMEE (1983)]

2.4.2 Relagao flecha-vao (abatimento)

Por abatimento entende-se a relagao entre a altura maxima da casca (flecha)
e seu vao. Na pesquisa de HEGER & ZARGHAMEE (1983) os valores mais usuais
dessa relacido sdo aqueles mostrados na Figura 4.

O abatimento influencia o comportamento da estrutura e seu processo
construtivo. Em alguns casos € determinado em fungéo de requisitos funcionais do
projeto. Quando houver liberdade para o projetista na escolha desse parametro deve-
se levar em conta que cascas mais abatidas podem produzir reagbes horizontais de
maior intensidade e podem ter esforcos de flexao mais pronunciados em suas bordas.
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Por outro lado, caso o processo construtivo seja moldagem in loco, um maior
abatimento, por proporcionar menor inclinacdo da superficie da casca, pode facilitar o
langamento do concreto.

2.4.3 Caracteristicas dos materiais

Em principio, o concreto utilizado em cascas nédo necessita ter alta resisténcia
ja que usualmente as tensdes na estrutura ndo séo elevadas. Porém, de acordo com
WILBY (1993), deve-se considerar que em uma casca a maior parte do carregamento
é permanente e, portanto, a fluéncia ira se manifestar de maneira intensa, dai ser
interessante se utilizar concreto com resisténcia ndo muito baixa, que apresente valor
adequado do moédulo de deformacao (E;). De acordo com o referido autor certas
cascas cilindricas construidas no Reino Unido aumentaram seus deslocamentos
iniciais cerca de trés vezes apds 12 anos. WILBY (1993) cita ainda que no Reino
Unido utilizava-se correntemente em cascas cilindricas, com espessura de 2,50
polegadas (6,35cm), concreto elaborado com mistura de 1:2:4, com resisténcia cubica
de 3000psi (20.7 MPa), aos 28 dias de idade. Apds o colapso parcial de uma casca de
cobertura “shed”, o principal escritorio de projetos do Reino Unido alterou a dosagem
para 1:1,5:3, mesmo tendo sido posteriormente verificado que a principal causa do
colapso foi falha no detalhamento da armadura de uma viga de borda, que foi
reforcada com protensao externa.

Alguns valores de resisténcia a compressao do concreto recomendados para
cascas de concreto sdo, de acordo com o citado autor: (1) 3000psi, valor dado pelo
ACI 318 para resisténcia cilindrica; (2) 25MPa, valor dado pelas BS 8110 e BS 5321.
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Figura 4 - Abatimentos usuais de cupulas [HEGER & ZARGHAMEE (1983)]
Além da resisténcia adequada a esforcos mecéanicos o concreto deve

proporcionar a armadura protecao adequada contra corrosdo. Nesse sentido deve-se
utilizar cobrimento adequado das barras. De acordo com HELENE (1986), o ACI 318
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recomenda como cobrimento minimo em cascas de concreto moldadas no local os
valores de 13mm e 19mm respectivamente para barras de didmetro menores ou
iguais a 16mm e maiores ou iguais a 19mm. Além disso, o teor de cloretos deve ser
limitado a 2% da massa de cimento. Esses cobrimentos devem ser aumentados
quando se deseja resisténcia ao fogo, porém, de acordo com WILBY (1993) é usual
no Reino Unido ndo se restringir o projeto de coberturas com exigéncias de
resisténcia ao fogo. Outro fator importante na definicdo do cobrimento é a aderéncia
da armadura ao concreto que impde, geralmente, valores de cobrimento no minimo
iguais ao didmetro das barras.

2.5 Analise da estrutura

No primeiro artigo que trata do assunto de analise de cascas com forma livre,
particularmente de cascas funiculares, RAMASWAMY (1958) apresenta como uma
das vantagens desses tipos de cascas o fato de que ndo é necessario um tedioso
calculo de esforgos da estrutura ja que a sua superficie foi encontrada escolhendo o
estado de tensdes que se deseja. No entanto, o estado de tensdes escolhido s6 se
verifica para o carregamento utilizado na definicdo da superficie média da forma
suspensa. Na estrutura definitiva dois fatores alteram esse estado de tensoes:
carregamentos diferentes daquele utilizado na geracdo da forma suspensa e a rigidez
da estrutura definitiva a esforcos de compressao.

Outras acbes que podem atuar na cobertura além do peso préprio sio:
variagdo de temperatura; deformacdes impostas por retragdo ou movimentos de
apoios; e sobrecargas assimétricas.

A abordagem mais eficiente para analise estrutural de cascas com forma livre,
por muitos motivos, consiste na utilizagdo de métodos numéricos, como o Método dos
Elementos Finitos (MEF).

Porém existem métodos simplificados como o apresentado por ODELLO &
ALLGOOD (1973), definido a partir de ensaios em varios modelos e protétipos de
cascas sobre planta quadrada e apoiadas ao longo das bordas (ver Figura 17).
ODELLO & ALLGOOD (1973) ensaiaram um total de 20 (vinte) modelos em escala
reduzida, sendo dezessete com dimensdes em planta de 20" x 20” (510mm x 510mm)
e trés com dimensdes em planta de 8 x 8 (2400mm x 2400mm). Os modelos
estruturas tinham relacao vao/flecha limitados a 20 e relagao vao/espessura limitados
a 200. Além disso, foi construido um protétipo com dimensdes em planta de 35 x 40’
(11m x 12m), que também foi ensaiado.

Primeiramente foram testadas quatro cascas sem qualquer armadura, com
relagbes vao/flecha variaveis, e os tipos de falha que ocorreram sdo mostrados na
Figura 5. A flambagem, de acordo com os autores, foi o tipo de colapso mais
frequente nos ensaios, principalmente quando a espessura era pequena € a casca era
muito abatida.

Com os ensaios, ODELLO & ALLGOOD (1973) chegaram as seguintes
conclusdes:

— O esforgo de compressao na casca (N) e a forgca de tragdo nas vigas de
borda (H) podem ser obtidos, respectivamente, pelas expressoes:
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N=9 x a’x g x [1/(T’ X Z)] (1)
H=Nxa (2)
FALHA DA VIGA DE BORDA CISALHAMENTO

FLAMBAGEM

Figura 5 - Tipos de ruina das cascas ensaiadas por ODELLO & ALLGOOD (1973)

— A carga de flambagem pode ser estimada pela eq. 3, sendo o valor de K
dado na eq. 4.

2
t z
=FE xKx| —x—" 3
pcr C (b b] ( )
=)
K =0,40 xe'* (4)

E. = médulo de deformacgao longitudinal do concreto;

K = coeficiente cujos valores podem ser estimados com a eq.5.

a (b) = metade do comprimento do lado menor (maior) da casca;

t = espessura da casca;

zn = flecha (coordenada da espessura média da casca no ponto central);
g = carregamento por unidade de area da estrutura.

— O cisalhamento nas bordas: pode ser obtido tomando-se a carga total e
dividindo-a pelo perimetro da borda da casca.
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As cascas de 2,40m ensaiadas por ODELLO & ALLGOOD (1973), que tinham
espessura de 11mm, romperam com carga de 12kN/m?.

O protétipo ensaiado por ODELLO & ALLGOOD (1973) alcangou a carga
uniforme de 6,5kN / m%. A espessura da casca era de 2” (51mm) e a flecha de 30”
(760mm) o que da relagbes vaolflecha de 16 e vao/espessura de 240; as dimensobes
das vigas de borda n&o sao descritas no artigo. Houve desenvolvimento de fissuras
correspondentes ao colapso com formacédo de mecanismo proximo a ruina, porém a
ruptura foi localizada, com “snap-through”. Os autores atribuem o colapso a falhas no
processo construtivo, que ocasionaram desvios na superficie média da casca.

Apesar de apresentarem formulas simples para analise de cascas com forma
livre (de um tipo especifico) ndo se deve deixar de lembrar que ODELLO & ALLGOOD
(1973) recomendam que calculos de tensdes utilizando-se métodos numéricos podem
dar valores mais precisos e que as expressdes apresentadas deveriam ser usadas
apenas em fase de anteprojeto.

Na Figura 6 apresentam-se os resultados dos ensaios de ODELLO &
ALLGOOD (1973). No grafico mostra-se a carga de colapso versus vy, parametro
obtido com a eq. 5. Para valores de y menores que 2 o colapso foi sempre por “snap-
through” de uma pequena regido. Para y maior que 2 a flambagem alcangava uma
regido maior da casca. Finalmente, nas cascas com valores de y maiores que 8 o
colapso se deu por falha da viga de borda.
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Figura 6 - Resultados experimentais apresentados por ODELLO & ALLGOOD (1973)

Nos trabalhos anteriores, geralmente utilizam-se métodos simplificados. Por
exemplo RAMASWAMY (1986) diz que uma casca com forma livre, retangular,
apoiada nas quatro bordas, sob agdo de carga uniforme, pode ser analisada como
dois arcos triarticulados ortogonais, sendo que cada arco receberia um quinhdo da
carga atuante na estrutura proporcionalmente a sua curvatura. A carga seria dividida e

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 19, p. 101-131, 2002



Projeto e execucdo de coberturas em casca de concreto com forma de membrana pénsil.... 113

transmitida para os lados. Os ensaios de ODELLO & ALLGOOD (1973) mostram que
esse comportamento, nesse tipo de estrutura, ndo corresponde a realidade préximo a
de ruptura, quando a carga é entdo transmitida diretamente para os cantos. Além
disso, ODELLO & ALLGOOD (1973) indicam que a casca “se comportou
elasticamente” apenas para valores de carga da ordem de 20% da carga ultima. Logo
a analise simplificada de RAMASWAMY (1986) provavelmente pode ser utilizada
apenas para valores de carga baixos (comparados com a carga ultima), quando se
tem regime elastico. Porém, como determinar o valor da carga ultima? Caso se
utilizem métodos simplificados, esses devem ser complementados por ensaios. Por
outro lado, os ensaios mostram que ha varios modos de colapso, de acordo com as
caracteristicas da casca e da viga de borda. Portanto ha demanda de grande nimero
de ensaios para cobrir as varias situagcbes possiveis, o que pode ser minimizado
utilizando-se métodos mais refinados para complementa-los.

De acordo com SCHNOBRICH (1991), a utilizacdo de métodos de analise
nao-linear por elementos finitos € a alternativa mais eficiente nos dias de hoje para
suplementar testes em laboratério feitos sobre cascas de concreto.

MANG (1991) aponta que ha ainda uma distancia muito grande entre o
estado-da-arte de analise nao-linear de cascas de concreto por elementos finitos e a
pratica corrente de projeto dessas estruturas, na qual se utilizam métodos classicos, e
que essa distancia deveria ser encurtada com a elaboracdo de modelos numéricos
mais sofisticados, que podem auxiliar o projetista. O citado autor diz que os métodos
atuais, nos quais se utilizam equacdes constitutivas realistas, além de trazerem
melhorias em relagcdo aos métodos classicos, podem ser Uteis na simulacdo do
comportamento de cascas levando-se em conta adequadamente varios fenémenos
mecanicos. Porém, embora isso possa ser relevante para a determinacdo do estado
de tensdes mais real de uma estrutura e para a analise de exemplos académicos, sua
influéncia sobre a resposta estrutural de uma estrutura de concreto “bem projetada” é
muito menor.

Pode-se concluir que os procedimentos classicos de calculo de esforgcos em
regime elastico e dimensionamento de estruturas de concreto, embora desprezem
muitos efeitos mecanicos complexos, que de fato ocorrem na estrutura, podem trazer
bons resultados e, principalmente, dar origem a uma estrutura “bem projetada”.
Porém, a determinagdo de modo de ruptura bem como da carga de ruptura deve ser
feita com utilizagdo de métodos requintados, sendo o Método dos Elementos Finitos o
mais indicado atualmente, podendo-se representar de maneira mais exata a
geometria da estrutura.

2.6 Aspectos construtivos

Os processos construtivos mais empregados para construgdo de cascas com
forma livre sdo: processo convencional de moldagem local, bastante utilizado por
Heinz Isler [ ISLER(1961); ISLER(1967)"; ISLER(1967)% ISLER (1986)]; moldagem
sobre monte de terra e icamento da estrutura, proposto e utilizado por ODELLO &
ALLGOOD (1973); moldagem invertida sobre tecido, proposto por RAMASWAMY et
al(1958) e adequado apenas a pegas pequenas (no caso o citado autor moldou varias
cascas com 1,20m x 1,20m) conforme se mostra na Figura 7; e, por fim, ha a
utilizacao de formas inflaveis.
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Figura 7 - Esquema para moldagem de cascas de concreto mostrado em
RAMASWAMY et al. (1958)

O processo convencional de moldagem no local pode tornar o custo proibitivo.
A variacao da curvatura e sua inversao proximo a borda das cascas com forma livre
traz sérias dificuldades a execugao da forma. O descimbramento deve ser bem
planejado, com relagdo a sequéncia de retirada do escoramento; além disso ha risco
da férma ficar presa a estrutura, problema comum em pecas de grande superficie,
que pode causar esforcos e deslocamentos elevados na estrutura ainda com pequena
idade. No entanto, esse processo tem sido muito utilizado em estruturas com até 40m
de vao. Naturalmente, podem ser tomados cuidados necessarios para evitar esses
problemas. Para evitar problemas com a montagem da forma a superficie deve ser
definida em projeto por coordenadas bem préximas umas das outras. A sequéncia de
descimbramento deve ser analisada caso a caso e, além disso, é conveniente prever
dispositivos de descimbramento. O problema da férma ficar presa a estrutura pode ser
evitado com uso de ligagdes adequadas entre os painéis da férma, que facilitem a
desférma.

A moldagem sobre monte de terra é uma alternativa interessante que tem
como problema principal o icamento da estrutura (de maneira semelhante ao
processo “lift-up” utilizado em lajes cogumelo, principalmente nos EUA). Essa etapa
requer grande controle do processo, equipamentos adequados e equipe
especializada.

Neste trabalho propde-se utilizar um processo em que a férma seja
incorporada a estrutura definitiva. Nesse caso a férma, de material leve, poderia ser
aproveitada como isolante térmico e acustico, suprindo assim deficiéncias do concreto
em realizar tais funcdes. Isso pode trazer vantagens com relacdo ao método
convencional como reducéo do peso sobre o cimbramento, por exemplo. Além disso,
procura-se dar énfase a utilizacdo de concretos com granulometria fina que
possibilitem moldagem de pecas com pequena espessura (30-60mm) em vez dos
76mm (3 polegadas) propostos como minimo pelo ACI.
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Com a incorporacdo da “férma” a estrutura definitiva passa a ter
caracteristicas de lamina tipo sanduiche, sendo a seg¢ao formada por duas placas de
concreto e o nucleo formado pelo material da férma. A conexado entre as duas faces
ira definir o grau de composicéo da secao.

A utilizagdo de concreto projetado € bastante interessante para a execugao de
elementos com sec¢ao tipo sanduiche. O concreto projetado é “...um concreto (mistura
de cimento, areia, pedrisco, agua, aditivos e adigbes) que é transportado por um
mangote, desde o equipamento de projecdo até um bico, que por meio de ar
comprimido o projeta a grande velocidade contra uma superficie.” (SILVA, 1997).
Existem dois processos de projecdo, o processo de via umida e o de via seca,
conforme a mistura que é transportada através do mangote contenha ou ndo agua. Na
Figura 8 apresenta-se vista esquematica do equipamento de projecao via seca, que
deve ser ligado a um compressor de ar para efetuar a projecao.

As caracteristicas mais importantes do processo de via seca sao, de acordo
com SILVA (1997):

e Fator agua cimento entre 0,35 e 0,45;

¢ Velocidade de projecdo de 15 a 35m/s;

e Pressao do ar maior ou igual a 3,5kgf/cm?;

e Pressdo da agua = pressdo do ar + 1kgf/cm?;

¢ Umidade do concreto de 3% a 6,5%;

¢ Umidade no bico de projecao de 8% a 10%;

e Agregado com mdédulo de finura de 2,35 a 2,75 e dimensdao maxima de 9,5mm;

e Como caracteristica mais importante: o sucesso depende em grande parte do
operario que efetua a projecdo, chamado mangoteiro.

() REGISTROS DE AR MISTURA
( ) CUBA DE AUMENTAQAO
(C) ROTOR
()
()

MANGOTE
REGISTRO DE AGUA

ENTRADA
DE AR

[/ () ENTRADA

Figura 8 - Vista esquematica de equipamento de proje¢do de concreto por via seca, extraida de
FIGUEIREDO (1992)
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3 GERAGAO E ANALISE DE FORMAS LIVRES DE CASCAS

3.1 Cascas sobre base retangular com bordas retas

A expressao da superficie média de cascas sobre planta retangular apoiada em
todo o contorno é dada na Tabela 1, porém RAMASWAMY (1968) apresenta uma
expressao mais simples que é mostrada na eq.6.

z:éxgx ! x(az—xz)x(bz—yz) (6)

Na Figura 9 mostra-se a comparacao entre valores de z,,sx encontrados com a
expressao da Tabela 1 com um, dois e trés termos da série, denominados na referida
figura por z1, z2 e z3, e os valores de z,s encontrados com a eq.6, denominado
zsimpl. A partir de dois termos da série o valor de z,s nhdo varia de maneira
significativa. Porém, a diferenca entre o valor dado pela eq.6 e o encontrado
adotando-se trés termos na série (ver Tabela 1) chega a ter diferencas da ordem de
10%.

Os dados da Figura 9 auxiliam a determinagdo da superficie média de uma
casca sobre planta retangular apoiada em todo o contorno. Para isso deve-se ter a
relagao entre os lados maior e menor do retangulo que sera coberto. Entrando-se com
o valor de b/a no gréafico determina-se no eixo das ordenadas o valor de z*(N/g)/a® que
permite determinar N de acordo com g e z,s, dados que sdo conhecidos previamente.

——2z1 —8—22 z3 zsimpl
0,6
0,5 -
e AE==A==A
5 04 ac/; AT
203 | e
N 02
0,1
O I I I I I
1111213141516 171819 2
b/a

Figura 9 - Comparagéao entre valores de z,s calculados com a expressao da Tabela 1 com
um, dois e trés termos da série (z1, z2 e z3) e o valor de z,s calculado com a eq.6
(zsimpl)
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Por exemplo, para uma casca com a=b=20m, na qual se pretende adotar
flecha de 1/10 do vao, tem-se z*(N/g)/a® ~ 0,3. Sendo g=2,50kN/m?, dado de projeto, e
Zmax = 2,00m o valor de N sera de 37,5kN/m. Com o valor de N é possivel estimar a
espessura da casca tomando-se como base um valor de tensdo admissivel no
concreto, por exemplo 7MPa, o que daria espessura da ordem de 0,5cm. Nota-se que
€ um valor impossivel de ser adotado pensando-se em termos construtivos e, além
disso, apesar de se ter o material submetido a tensdo baixa havera com certeza
problema de flambagem da estrutura se for adotada espessura tao pequena. Uma
alternativa para estimativa da espessura minima pode ser o valor recomendado por
WILBY (1993), de L/450, o que resultaria em cerca de 4,5cm. Poder-se-ia adotar,
entdo, 5,0cm para a espessura da casca. Isso € apenas o pré-dimensionamento da
secao que naturalmente precisa ser confirmado em analise mais apurada.

Utilizando a formulagéo proposta por ODELLO & ALGOOD (1973), mostrada
no Capitulo 2, encontram-se os seguintes valores de esforgos:

N=9.(10m)?. 2,5kN/m?/ (® . 2m) = 36,28kN/m

H = 36,28 kN/m . 10m = 362,8 kN

K=0,40.e "%"22 = 0,17623

Per = 2x107 kKN/m? . 0,17623 . [(0,05/10) . (2/10)]* = 3,5 kN/m?

Nota-se que os valores de N, como era de se esperar, estdo bastante
proximos. Os esforgcos encontrados ndo sao elevados, porém, comparando-se a carga
de projeto com a obtida pela expressdo de p. vé-se que estdo muito proximas
(p«/p=1,4). E verdade que foi adotado um valor baixo para o médulo de deformacdo
para o concreto. Caso se considere o valor de E. de acordo com a expressdo da NBR
6118 ter-se-a para resisténcia a compressao do concreto de 30MPa um valor de E; =
3,44x107 kN/m?, e a relagado entre p.; € p, carga de projeto, chega a cerca de 2,4, bem
maior que o valor 1,4 encontrado. Porém, a consideragao de um valor mais baixo de
E. pode ser indicada para se considerar, ainda que de maneira bastante grosseira, a
deformacdo lenta do concreto. Além disso, caso se use concreto ou argamassa
projetados o valor de E. pode ser mais baixo.

Preparou-se um modelo de elementos finitos, que foi processado com o
programa ANSYS. Assim podem ser determinados os esforcos na estrutura de
maneira mais precisa. Considerou-se viga de borda com secdao de 20x120cm e a
casca com espessura constante de 5cm.

Os valores de N encontrados, para a se¢do do meio do vao da casca, bem
como os esfor¢cos na viga de borda, sdo desenhados na Figura 10. Sao verificados
esforcos de tracdo na casca junto a borda com intensidade de até 147,8 kN/m. Isso
resultaria em tensdo de tracao, na sec¢ao bruta, de aproximadamente 3,00 MPa.

Além disso, foram determinados, junto aos cantos da estrutura, valores de
momentos fletores da ordem de 7kN.m/m, mais do que poderia suportar a secido com
espessura de 5cm. Esses esforgos ocorrem apenas nos cantos, enquanto que no
restante da estrutura os valores de momentos sédo realmente despreziveis.
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Figura 10 - Esforgos N, no meio da casca e na viga de borda para carga uniforme

Nota-se que a idéia da estrutura funcionar apenas sob compressdo nao é
correta nesse caso. Ha perturbacdes na borda, que aumentam o valor do esfor¢o de
compressao em quase cinco vezes, e dao origem a esforgos de tracdo. Os esforgos
de tragdo podem ser combatidos com armadura mais concentrada préximo a borda,
sem necessidade de elevadas taxas de aco. Além disso surgem momentos fletores
nos cantos, que tém valores muito elevados para espessura de 5cm. Uma alternativa
para resistir a esses esforgos seria aumentar a espessura proximo as bordas, como é
comum no projeto de cascas. Por outro lado, aqui cabe uma colocagdo que esta
dentro do contexto do trabalho: se for utilizada secao tipo sanduiche, adotando-se
para ambas as faces, inferior e superior, espessura de 5cm, e nucleo de material leve
também com espessura de 5cm, pode-se obter resisténcia suficiente para combater o
momento fletor de 7kN.m/m encontrado na analise, desde que as faces da segao
tenham boas condicbes de interagcdo. Essa interacdo entre as faces pode ser
conseguida com uma ligacéo rigida por meio de elementos denominados conectores,
que podem ser, por exemplo, nervuras de concreto. Convém lembrar que se adotou
um valor de carga de 2,5kN/m?, o que equivale ao dobro do peso préprio da estrutura
com secdo de 5cm e que, portanto, a presenca de outra face, com igual espessura,
nao tornaria a carga maior que o valor utilizado na analise. Por outro lado, nota-se a
necessidade de se considerarem outros carregamentos, além do peso-préprio da
estrutura. Porém, para determinar outras acdes, pretende-se antes passar pela etapa
de execucgao dos prototipos de casca com sec¢ao sanduiche, a fim de definir melhor o
processo executivo que se pretende propor.
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3.2 Cascas com bordas curvas

A estrutura apresentada no Item 3.1 foi obtida com modelo suspenso apoiado
ao longo das bordas. Isso obrigou a estrutura definitiva a ter bordas retas e
consequentemente vigas de borda para amenizar os esforgos de tragcao. Cabe nesse
momento um esclarecimento, ja que nao foi feita uma otimizacao da sec¢éo da viga de
borda; provavelmente aumentando-se sua rigidez conseguir-se-ia que esse elemento
“absorvesse” mais tracado aliviando assim a casca. Porém, os valores de esforcos
encontrados nos dois elementos, viga e casca, ndo demandam taxas de armadura
que inviabilizem seu uso.Por outro lado, uma alternativa para se eliminarem as vigas é
a utilizacdo de modelos suspensos apoiados por pontos, que terdo assim bordas
“auto-modeladas”, evitando-se a necessidade de vigas na estrutura definitiva.

Foram feitos varios modelos de membranas suspensas presas nos cantos e
submetidas a carga uniforme. Na Figura 11 apresenta-se a forma tipica dessas
estruturas ja invertidas. Na Figura 12 encontram-se curvas carga x deslocamento
maximo para membranas suspensas presas nos quatro cantos, que podem auxiliar a
geracao dessas formas quando se deseja determinada flecha no modelo, orientando
na escolha do valor da carga.

Foram feitas representacbes da superficie dessas cascas por curvas de nivel
(Figura 13). Nota-se que as estruturas se assemelham a cupulas sobre apoios em
forma de “leque”. Os resultados do processamento dos modelos, devidamente
invertidos, indicam que nesses leques tem-se em certa extensdo, basicamente,
compressao uniaxial e pequenos esforcos de flexdo, enquanto que na cupula nota-se
compressao biaxial, para carga uniforme.

Figura 11 - Exemplos de cascas geradas por analogia com membranas suspensas presas em
quatro cantos
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GRAFICOS CARGA x DESLOCAMENTO
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Figura 12 - Gréficos carga deslocamento maximo de membranas com 5m x 5m obtidos com o
programa SUNPLANNCST (carga multiplicada por 104)
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Figura 13 - Curvas de nivel de casca com forma de membrana suspensa presa em quatro
cantos

Na Tabela 2 apresentam-se resultados de processamento de alguns dos
modelos suspensos, submetidos a0 mesmo carregamento que foi usado em sua
geragao.
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Tabela 2 - Reagdes de apoio e tensdao de membrana nos modelos suspensos de membrana
com configuragéo inicial plana de forma quadrada com 5m de lado

MODELO REACAO REACAO TENSAO P (KN/CM?)
VERTICAL  HORIZONTAL (KN/CM?) *10®
(KN) (KN) *10?
CRO1 1,25 2,173142 0,8270 20
CRO02 1,5625 2,527623 0,9588 25
CRO3 1,875 2,860095 1,0818 30
CRO04 2,50 3,476548 1,3083 40
CRO5 3,125 4,045478 1,5157 50
CRO06 4,6875 5,329904 1,978 75

A tenséo (de membrana) tem praticamente valor constante em quase toda a
superficie, aumentando na transi¢gdo cupula-leque e chegando ao valor maximo nos
apoios. Deve-se lembrar que os apoios, conforme se mostra na Figura 11, séo
pontuais no modelo, enquanto na pratica devem ter uma certa largura, o que altera os
valores de tensdo. Os apoios tratam-se na verdade de regides de introdugcédo de
esforcos e, portanto, devem ser considerados a parte. Os valores mostrados na
Tabela 2 referem-se a regido no centro da casca que nao apresenta perturbagoes.

3.3 Cascas sobre base triangular

Também foram processados varios modelos de membranas com configuragao
inicial plana na forma de tridngulo equilatero, suspensas apenas pelos cantos. As
forma estruturais obtidas com carga uniforme podem ser invertidas dando origem as
cascas sobre base triangular, mostradas na Figura 14. Os resultados das analises
dessas estruturas também tém indicado apenas esforgos de compressao, para carga
uniforme.

De maneira semelhante as cascas sobre planta retangular esses tipos de
casca apresentam predominancia de esforcos de compressao para carga uniforme e
podem conduzir a estruturas sem vigas de borda, o que € uma solugdo bastante
interessante do ponto de vista arquiteténico.

Foram tracadas as curvas de nivel dessas superficies e chegou-se ao
resultado mostrado na Figura 15. Nota-se a semelhanga com as cascas sobre planta
retangular no sentido em que se tem uma cupula apoiada em “leques”. Porém, notou-
se que a simetria, que deveria existir, ndo se verificou nas curvas de nivel. A causa
para esse fato €, provavelmente, uma pequena assimetria na membrana triangular
plana, usada como ponto de partida para geragédo da forma suspensa. Ao se fornecer
as medidas da base e da altura da membrana triangular plana, comete-se um
(pequeno) erro numérico no valor da altura, dando-lhe forma de tridngulo isoceles e
nao equilatero.

Maiores detalhes podem ser vistos em TEIXEIRA (1999).
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Figura 14 - Exemplos de casca com forma de membrana pénsil invertida sobre planta triangular
e apoiadas apenas nos vértices
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Figura 15 - Curvas de nivel na membrana triangular presa pelos vértices

4 PROJETO E EXECUGAO DE PROTOTIPOS

4.1 Protétipo |

Trata-se da cobertura de uma area na forma de triangulo equilatero em planta,
com lado de 7m. A estrutura se apoia nos trés vértices. A relagdo entre a flecha
maxima e o lado do tridngulo é de cerca de 1/5.

Foram processados cinco modelos suspensos utilizando-se o programa
elaborado por VIZOTTO (1993) até se alcangar o valor da flecha de 135,4487cm o
que resulta na relagao procurada entre o lado maior e a flecha (1/5,168 ~ 1/5).
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Com os dados da andlise estatica foram feitas as defini¢des de projeto. Notou-
se que com espessura de 3cm tem-se comportamento satisfatorio do prototipo. Ter-
se-ia adotado essa espessura total para execucdo das duas faces da segao
sanduiche, ficando cada uma portanto com 1,5cm, porém com O0Ss recursos
disponiveis ndo se teria condicbes de se executar a casca com tal espessura. Apos
efetuar alguns testes de moldagem de painéis isolados, com dimensdes de
50x100cm, optou-se por adotar como minimo o valor de 3cm para cada face, tendo o
nucleo também essa espessura. Assim a espessura total ficou sendo 9,00cm.

Préximo aos apoios foi definida uma regido, com cerca de 1,20m de extensao
em direcao ao centro da casca, a qual foi executada com secdo macigca, com 9,00cm
de espessura. Para que os apoios nao fossem pontuais fez-se um alargamento
daquela regido que passou a ter largura variavel, com minimo de 30cm. Na Figura 16,
ilustra-se o que foi dito.
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114812
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ESCALA 1/50

FORMA DA ESTRUTURA

ESCALA 1/50

Figura 16 - Planta e vistas do Protoétipo |

4.2 Protoétipo Il

4.2.1 Descricao da estrutura

Trata-se da cobertura de uma area com planta quadrada com dimensbes de
5m x 5m, com vigas de borda retas e flecha maxima de 70cm. Os pontos da superficie
média do modelo suspenso foram definidos com uso da eq. 6. Para a estrutura
definitiva adotou-se a mesma espessura do Prototipo |, ou seja duas faces com 3cm
cada, e nucleo, em EPS (poliestireno expandido ou isopor), também com 3cm,
constituido por trés placas de 10mm cada, superpostas. A argamassagem ja nao foi
feita manualmente e sim com uso de equipamento adequado, uma maquina de
projecdo de concreto por via seca, modelo CP-3, fabricada pela ESTE Ind. e
Comércio, empresa de Sao Paulo. Na Figura 17, mostra-se uma vista da estrutura, tal
como foi concebida.
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Figura 17 - Vista do Prototipo I

4.2.2 Processo construtivo

Devido as falhas que ocorreram na execucdo do Protétipo | foi tomado
cuidado adicional com o cimbramento. Optou-se por utilizar escoramento na face
inferior e entdo concretar primeiro a face superior. Para isso foram preparadas pecas
curvas de madeira (denominadas cambotas) sobre as quais colocar-se-iam as telas
de ago e 0 EPS. Na Figura 18 encontram-se detalhes dessas pecas.

Apods a execucao das fundagoes, pilares e parte das vigas, as cambotas foram
posicionadas e escoradas com pontaletes. Sobre as cambotas foi colocada a tela de
aco inferior formada por malha de fios de 5mm a cada 15cm. Como a tela era
bastante flexivel, assumiu praticamente a forma da casca e a sua colocagéo sobre as
cambotas foi extremamente simples. Sobre a tela de aco inferior foi colocado o EPS,
que foi perfurado, numa quantidade de dois furos por placa de 50x100cm, para
colocagao dos conectores, fios de 3,4mm dobrados em forma de Z.

Cambota C1

C3 C1 C3 Camboto C3
C3 C3
ce o
Cl Cl
Ce c2 Cambota C2
C3 C3
C3 C1 C3

Figura 18 - Detalhe das cambotas utilizadas como cimbramento do Protétipo Il
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Na Figura 19 mostra-se a sequéncia executiva até a colocagédo do EPS e da
tela superior, malha de fios de 3,4mm a cada 15cm, reforgada nas bordas com fios de
5mm a cada 15cm e comprimento de 50cm. Apds a colocagao da tela superior
concretou-se a face superior da casca. Sete dias apds a concretagem retiraram-se as
cambotas e fez-se a projecdo da face inferior. Na Figura 20, vé-se o protdtipo
concluido.

Com relacéo ao Protétipo | pode-se dizer que houve um sensivel progresso.
Nao se notaram falhas construtivas e a forma da casca foi conseguida com éxito. O
Protétipo Il passou por uma prova de carga, cujos resultados sdo apresentados a
seqguir.

(D) LoLOCACRO DAS CAMBOTAS

@wwm;‘&o
DAS TELAS
£ DO EPS.

TELA |
SVPERIOR. @ DETALHE DA
' SEGAO
VT LA 2T T T 7oy - ; -
Gz 1 SAnDLICHE
10 (MEDIDAS E
L . ) ey
EPs TELA \NFcRioR

Figura 19 - Sequéncia executiva da colocagao do EPS
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4.3 Comentarios

As experiéncias de execug¢ao dos dois protétipos foram Uteis para confirmar
de maneira pratica a viabilidade do processo executivo e serviram para se definir um
processo construtivo que sera descrito a seguir.

A sequéncia executiva do processo que se pretende propor fica assim
definida:

1) Colocacdo de elementos para escoramento das telas e do nucleo que
servirdo de anteparo para projegédo ou aplicacdo manual do concreto. Esses
elementos podem ser constituidos por tirantes de ago e/ou cambotas de
madeira. As cambotas de madeira sdo de facil execugdo e permitem a
execugao de escoramento bastante rigido. O escoramento com tirantes, ou
cabos, requer obviamente projeto e execucdo mais cuidadosos sem o0s
quais pode-se ter problemas de deformagdo do conjunto, como ficou
provado na execugao do Protétipo |. Para o nucleo, o EPS mostra-se um
material que combina boas caracteristicas com um prego acessivel.

2) Aplicacdo do concreto em uma das faces, que pode ser manual ou com
maquina de proje¢do. A aplicagdo manual do concreto s6 € viavel no caso
de superficies pequenas, como por exemplo no caso de se utilizarem
elementos pré-moldados. A aplicagdo com maquina é um processo
extremamente rapido e mostrou-se viavel, apesar do receio inicial que se
tinha com relacdo a integridade do nucleo de EPS devido ao impacto
provocado pela elevada velocidade de projecéo.

3) Apods a cura da face ja concretada executar a outra face. Nota-se que nesse
caso uma das faces devera suportar o peso total da casca, pelo menos no
inicio de sua vida util.

Na execugdo do Protétipo Il optou-se por concretar inicialmente a face
superior, porém, acreditava-se que o ideal seria definir um escoramento que
permitisse inicialmente a concretagem da face inferior e ap6s sua cura pudesse ser
executada a face superior da sec¢ao sanduiche. A principal vantagem que se ganharia
seria o fato da face inferior estar protegida de intempéries o que a torna mais indicada
para ser o elemento principal da secdo. Nesse caso a face superior teria duas
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funcbes, a primeira de protecdo do nucleo das intempéries e consequentemente,
dependendo do tipo de composicado da se¢ao, haveria protecédo da face inferior contra
acao da temperatura. A segunda fungao seria de funcionar como um “travamento” da
face inferior tornando-a assim menos sensivel a imperfeicdes geométricas e
consequentemente aumentando assim a carga de flambagem e viabilizando a
utilizacdo de pequenas espessuras.

Com as experiéncias de execugdo dos prototipos a concretagem inicial da
face superior mostrou-se ser um procedimento mais adequado, ou pelo menos mais
pratico com os recursos que se dispunha.

A eficiéncia da utilizacdo de seg¢ao ndo-composta precisa ser testada. Nota-se
que apesar de se perder em rigidez pode-se ganhar amenizando os efeitos de
temperatura na estrutura. Com os resultados da prova de carga tem-se ao menos um
primeiro resultado pratico que permita aferir a questao.

O fato das faces serem postas em servico em idades diferentes deve ser
também analisado com mais rigor. Em principio pode-se imaginar que n&o seria o
mais adequado uma face servir apenas de sobrecarga para a outra. Porém pode-se
notar que com a evolugdo da resisténcia da face superior, no caso desta ser
concretada posteriormente, ter-se-ia ao menos as parcelas de deformagao
correspondentes & fluéncia do concreto resistidas pelas duas faces. E interessante
lembrar que a fluéncia é um fator que provoca grande redugédo de capacidade de
carga em cascas de concreto.

Essas questdes, e outras que porventura venham a surgir em decorréncia
dessas, podem ser esclarecidas por meio de analise estrutural mais detalhada,
considerando-se a influéncia do processo construtivo e das caracteristicas reais dos
materiais, diferentemente das analises feitas até o momento neste trabalho, que
consideram o comportamento dos materiais de maneira simplificada.

4.4 Prova de carga no Protétipo I

Em 12/06/1999, portanto praticamente seis meses apds sua execucio,
procedeu-se a uma prova de carga no Protétipo Il

Foram instrumentados doze pontos da estrutura. Foram usados relégios
comparadores (defletdmetros) para medida dos deslocamentos dos pontos mostrados
na referida figura. Desses doze aparelhos, quatro foram localizados imediatamente ao
lado de cada um dos pilares, dois foram colocados no meio do vao das vigas de borda
e os restantes foram posicionados para medir os deslocamentos da casca
propriamente dita. Os defletdbmetros colocados ao lado dos pilares tinham fungao de
registrar, ainda que de maneira aproximada, os recalques da fundagao.

O carregamento foi efetuado em 9 (nove) etapas. Nas quatro primeiras etapas
o carregamento foi aplicado com areia solta, sendo o valor controlado por pesagem de
cada volume que era depositado sobre a superficie da casca. Para conter
lateralmente a areia foi executada uma parede de alvenaria com espessura de 20cm
sobre as vigas de borda. O lastro de areia ia sendo depositado e nivelado em
camadas, sendo que ao final de cada etapa paralisava-se a operacdo de
carregamento para que fossem feitas as leituras dos deslocamentos.
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Apds preenchimento do lastro de areia foi complementado o carregamento
com areia acondicionada em sacos com 0,50kN, cada. Esse procedimento foi dividido
em cinco etapas com 25kN cada.

A carga total foi de 226,655 kN, que somada ao peso da estrutura e ao peso
estimado da parede de alvenaria totaliza uma carregamento total de
aproximadamente 12,30kN/m?. Esse carregamento ndo é exatamente uniforme em
toda a superficie da casca pois o lastro de areia solta tem altura variavel e o peso da
alvenaria é distribuido apenas no contorno.

Figura 21 - Fissuras na face inferior da casca

A estrutura chegou a apresentar deslocamentos apreciaveis, com valores de
até 6,43mm no ponto em que foi colocado o aparelho RC7. A configuragao de fissuras
na casca € mostrada na Figura 21. Nota-se, ainda que no inicio, a formacéo de um
mecanismo que, provavelmente seria a forma de ruina. As vigas nao apresentaram
fissuras visiveis a olho nu, o que era esperado, pois sdo bastante robustas e foram
assim dimensionadas para poder submeter a estrutura a carregamento elevado. As
primeiras fissuras surgiram na etapa 2.4 do carregamento com abertura de 0,05mm.
Na ultima etapa a abertura maxima alcangou 0,15mm.

O ensaio teve duragdo de seis horas, iniciando as 09:25h e terminando as
15:25h do dia 12/06/1999.

Na Tabela 3, apresentam-se alguns dos resultados do ensaio. Na Figura 22,
sdo mostrados em grafico os deslocamentos do ponto central da casca durante o
ensaio.
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Tabela 3 - Resultados obtidos nos demais reldgios comparadores (mm)

ETAPA RC5 RC6 RC7 RC8 RC9 RC10 RC11 RC12

1 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
1.1 0,04 0,01 -0,02 -0,01 -0,01 0,07 -0,02 0,03
1.2 0,09 0,06 0,11 0,09 0,02 0,07 0,00 0,08
1.3 0,18 0,11 0,47 0,46 0,14 0,17 0,13 0,26
1.4 0,24 0,20 0,97 0,97 0,37 0,44 0,37 0,59
2
2.1 0,30 0,24 1,38 1,31 0,55 0,70 0,57 0,82
2.2 0,32 0,28 1,77 1,70 0,76 0,83 0,78 1,07
2.3 0,43 0,37 2,43 2,19 1,04 1,20 1,10 1,46
24 0,50 0,54 3,27 2,83 1,50 1,60 1,54 2,01

2.5 0,55 0,59 3,52 3,02 1,64 1,76 1,68 2,21

2.6 0,83 0,80 5,92 5,20 3,03 3,28 2,95 3,67

2.7 0,85 0,85 6,43 5,67 3,45 3,67 3,29 4,14

250

200 ’

150 /_c

e
100
50 //

O I I 1 I 1 1 1 I I
3 8 26 59 82 107 146 201 221 367 414

DESLOCAMENTOS (100*mm)

CARGA TOTAL (kN)

Figura 22 - Deslocamentos do ponto central da casca

5 CONCLUSOES

Acredita-se que o procedimento executivo proposto para moldagem de cascas
com forma livre pode, com pequenas melhorias, ser utilizado na execugao de
estruturas semelhantes as apresentadas neste trabalho, mesmo com dimensbes
maiores, compondo-se dessa maneira um processo tecnoldgico viavel. O
comportamento da estrutura executada mostrou-se bastante satisfatério como se
pdde ver pelos resultados da prova de carga. A estrutura suportou um valor alto de
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carregamento, mesmo sendo suas faces finas e ligadas apenas por conectores
flexiveis, no caso fios de aco CA-60, dobrados em forma de Z. Isso se deveu ao fato
de existirem elementos de borda com grande rigidez e também a predominéncia de
esforcos de membrana sobre os de flexdo, devido a forma da estrutura. O processo
executivo proposto apresenta como vantagens: (1) execugdo por camadas, 0 que
permite a utilizagado de cimbramento “leve” e introducéo gradual de carga na estrutura;
(2) reducdo das dispendiosas férmas; (3) bom desempenho termoacustico da
estrutura, devido ao nucleo de material leve. E, portanto uma alternativa interessante
para viabilizar a execugao de coberturas em casca de concreto com forma livre.
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ANALISE DE PAVIMENTOS DE CONCRETO ARMADO COM
A CONSIDERACAO DA NAO-LINEARIDADE FiSICA

Richard Sarzi Oliveira’ & Marcio Roberto Silva Corréa?

Resumo

Este trabalho trata da evolugdo natural do modelo de calculo em regime eldstico
linear, largamente empregado no dimensionamento de pavimentos de concreto armado,
para um modelo com maior capacidade de representacdo. A considerag¢do da ndo-
linearidade fisica do material concreto armado é incorporada a um sistema
computacional em elementos finitos segundo modelos ndo-estratificados, através da
generaliza¢do das formulagoes para o campo dos esforcos. O elemento de barra é
abordado em campo uniaxial, verificando-se o escoamento produzido pela flexdo. Para
o elemento de placa, estabelece-se o critério de escoamento de Von Mises com leis
associativas particularizado ao estado plano de tensoes (EPT). Essas tensoes sdo
integradas ao longo da espessura do elemento, permitindo escrever o critério em
fungdo do terno de valores de momentos atuantes. Por fim, os modelos de barra e placa
sdo integrados ao sistema computacional, resultando um sistema de andlise ndo-linear
de pavimentos de concreto armado. A caracteriza¢do do comportamento fisico da se¢do
transversal é feita segundo um diagrama momento-curvatura trilinear. A aplicagdo do
modelo proposto a um pavimento convencional, juntamente com uma proposta para a
andlise de pavimentos com a considera¢do da ndo-linearidade fisica, evidenciam a
viabilidade de seu emprego em projetos usuais de pavimentos de concreto armado.

Palavras-chave: concreto armado, ndo-linearidade fisica, plasticidade; pavimentos,
elementos finitos.

1 INTRODUGAO

A dtilizacdo de um modelo elastico linear para a representacdo do
comportamento do concreto armado, vem desempenhando fundamental importancia
nos cenarios técnico e cientifico desde o surgimento desse material na segunda
metade do século passado, e atualmente mantém-se ainda como a hipdtese de
calculo mais empregada no projeto de estruturas. O largo emprego desta
aproximacao do comportamento ndao s6 do concreto como dos demais materiais
empregados em estruturas (como a madeira e o0 ago), deve-se ao fato da relativa
simplicidade do seu equacionamento quando comparado com modelos de calculo
mais refinados, como o faz a analise de estruturas considerando-se a nao-linearidade
fisica do material que a constitui. As formulacdes deste comportamento nao-linear, no
entanto, conduzem a problemas matematicos mais complexos, com solugbes
praticamente inviaveis sem o auxilio de computadores com boa capacidade de
trabalho, motivo pelo qual ndo s6 o estudo do comportamento nao-linear das
estruturas, como métodos de calculo, dentre eles, o Método dos Elementos Finitos

' Doutor em Engenharia de Estruturas — EESC-USP, richard.oliveira@embraer.com.br
2 Professor Doutor do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, correa@sc.usp.br
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(MEF), e o Método dos Elementos de Contorno (MEC), tiveram o seu
desenvolvimento adiado por varios anos.

Com o crescente aperfeicoamento dos equipamentos de informatica, tem
ocorrido nos ultimos anos uma grande evolugédo nos processos de calculo, buscando-
se sempre representacdes mais realistas para o comportamento das estruturas e,
sobretudo, a evolugdo de um modelo razoavelmente limitado como o elastico linear,
para outros com maior capacidade de representacgao.

Desde 1960, quando s&o elaborados os primeiros modelos que tratam da nao-
linearidade fisica dos materiais através do emprego do MEF, esse tipo de analise tem
evoluido tanto no aspecto das formulagdes tedricas quanto na melhoria da qualidade
das implementacbes computacionais. Atualmente, buscam-se continuamente a
otimizacdo nas rotinas de calculo, viabilizando-se sistemas computacionais para o
emprego em escritérios de projeto de estruturas sob a forma de programas para
microcomputadores.

Neste contexto insere-se oportunamente o presente trabalho, que busca o
estudo e a implementacdao do comportamento nao-linear fisico de pavimentos de
edificios de concreto armado, mediante a utilizacdo de um modelo elastoplastico
eficiente. O objetivo principal consiste em se criar uma ferramenta de auxilio para o
projeto consistente de pavimentos. O ‘software’ resultante dos estudos aqui
desenvolvidos, permite ao projetista fazer hipéteses de dimensionamento, e manipular
as rigidezes dos elementos (lajes e vigas) de modo a obter uma distribuicdo de
esforcos mais favoravel ao conjunto de formas do pavimento.

A verificagdo do estado limite de deformagdes excessivas constitui em um
objetivo ndo menos importante. Através da analise ndo-linear fisica consegue-se
determinar com maior exatiddo os deslocamentos apresentados pela estrutura e
bastante influenciados por efeitos da fissuracdao e escoamento das armaduras de
flexao.

Todos os algoritmos desenvolvidos foram implementados no Sistema de
Analise de Estruturas Reticuladas (ANSER), em funcionamento no Departamento de
Engenharia de Estruturas da EESC-USP. Assim como no sistema ANSER, a
linguagem de programacao utilizada foi o FORTRAN com a utilizagcédo do compilador
Power Station da Microsoft. Os processamentos do exemplo deram-se em um
microcomputador equipado com processador Pentium de 100 Mhz, 8Mb de memodria
RAM e disco rigido com tempo de acesso de 9.14 ms (milisegundos), capacidade de
transferéncia de 3.06 Mb/segundo e capacidade de armazenamento de 1.3 Gb.

2 CARACTERIZAGAO DO COMPORTAMENTO NAO-LINEAR DOS
MATERIAIS

De acordo com PROENCA (1988), define-se que: “O regime de
comportamento plastico de um material fica evidenciado pelo aparecimento de
deformacgoes irreversiveis, ou permanentes, quando se anula a solicitagcdo a que o
corpo esteja sujeito. Por outro lado, as deformagdes plasticas aparecem
simultaneamente com as tensdes que excedem um determinado limite, denominado
limite de escoamento.”

Para melhor compreender a definicdo colocada no paragrafo anterior,
necessita-se a caracterizagcao dos fendbmenos envolvidos no comportamento plastico
dos materiais. Nos itens que se seguem procura-se definir, de modo sucinto, o critério
de escoamento de Von Mises, e a regra de endurecimento isétropo linear que formam
a base dos modelos propostos neste trabalho.
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2.1 Critério de escoamento de Von Mises

Os critérios de escoamento sdo imprescindiveis em um modelo matematico
para analise elastoplastica de estruturas, pois definem a partir de que nivel de tensdes
o material passa a apresentar caracteristicas de plastificagdo. Os critérios de
escoamento sdo expressos por relagdes matematicas entre as componentes de
tensdo atuantes em um ponto do corpo analisado.

Suponha-se um determinado ponto pertencente a um corpo e sujeito a um
estado tridimensional de tensdes (6,,6,,6,,T,,,Tx,Ty,)- Segundo o critério de Von
Mises (1913), o material inicia a plastificacdo no instante em que a tensdo octaédrica
de cisalhamento (t,,) no ponto atinge um valor K correspondente a tenséo
octaédrica de cisalhamento no escoamento. Desse modo, o comportamento em
regime elastico do material ocorreria até o limite dado pela expressao 2.1:
<K (2.1)

As tensbes octaédricas ocorrem segundo os planos desviadores, cujas
normais sdo igualmente inclinadas com relagao aos eixos das dire¢cbes principais, e
dividem-se em tens&o normal (o, ) € de cisalhamento (1, ), com:

Toct

_GI+GZ+G3 GX+Gy+GZ

Goct =Om = 3 = 3 (2.2)

2
Toct = EJZ (23)
onde: J, = é[(cl —03)2 +(o, - 02)2 +(o, —03)2] - é o 2° invariante das

tensdes desviadoras;
G,,0,,0; - tensdes principais do estado tridimensional de tensdes.

Reescrevendo-se o critério de Von Mises, tem-se:

2 —
20, <K (2.4)

Existe ainda a possibilidade de exprimir o critério em termos da tensdo de
2

~ . ~ . . (¢)
tragdo o,. Para um ensaio de trag&o uniaxial (01 =0; ,0p =03 = O) , tem-se J2=T1,

O que resulta:

2 V2

§J2 = ?ct ou, de modo a satisfazer ao critério:

3.J, <o (2.5)

y

onde: o, -tensao de escoamento do material por tragao.

De acordo com OWEN & HINTON (1980), pode-se definir uma tenséo efetiva
(csef ) de acordo com a expressao 2.6.

¥ =3, <o, (2.6)

Coloca-se a seguir, na Figura 2.1, uma interpretacao geométrica do critério de
Von Mises para o estado tridimensional (ETT) e plano de tensdes (EPT) no espaco
das tensdes principais.
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Figura 2.1 - Interpretacdo geométrica do critério de Von Mises

Apesar de se mostrar mais representativo do comportamento de materiais
metalicos, a aplicacdo do critério de Von Mises ao material concreto, constitui
aproximacao que tem revelado bons resultados, como nos trabalhos realizados por
LIN & SCORDELIS (1975) e HU & SCHNOBRICH (1991), e em pesquisas
desenvolvidas por CORREA (1991). A aplicacdo deste critério em detrimento de
outros mais apropriados ao comportamento do concreto, reside na relativa
simplicidade da sua formulagao, pois as componentes de tensdo sao independentes e
podem ser agrupadas de modo a formar uma tensao efetiva (expressa por J,). Em
modelos aplicados a elementos finitos nao-estratificados (elementos cuja segao
transversal nado é dividida em camadas), o critério pode também ser facilmente escrito
em funcgao do terno de momentos de placa obtidos pela integracdo das tensdes ao
longo da espessura do elemento.

Existem, no entanto, outros critérios que melhor representam o
comportamento do concreto, como: o de Mohr-Coulomb, o de Drucker-Prager, e o de
Kupfer, dentre outros.

2.2 Relagao constitutiva elastoplastica com encruamento positivo
isétropo linear

Com o objetivo de buscar uma representagdo do comportamento
elastoplastico dos materiais, sao introduzidas as relagdes constitutivas, que podem
ser divididas em duas fases: a primeira, correspondente a fase elastico linear do
comportamento entre tensdo e deformagao até que se atinja o limite de escoamento,
e a segunda, relativa ao comportamento plastico a partir de entdo. Todos os
descarregamentos ocorridos em qualquer das fases colocadas se da
proporcionalmente ao modulo de elasticidade longitudinal E (aproximacdo de
descarga elastica).

A relacdo constitutiva elastoplastica com encruamento positivo isétropo
ilustrada na Figura 2.2 caracteriza os materiais que apresentam comportamento
elastico linear até que seja atingido o limite de escoamento, e a partir dai, com a
evolucao da plastificacdo, passam a ampliar o seu dominio elastico simetricamente
em relacédo a média das tensbes de escoamento positiva e negativa (geralmente a
simetria € o eixo das deformacgdes ¢ ).

Com base no diagrama da Figura 2.2, admite-se que as deformagbes possam
ser decompostas aditivamente, como segue:

e=¢°+¢P (2.7)
deste modo, pela teoria da elasticidade, pode-se escrever:
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c=E.¢® =E(8—8p) (2.8)

onde: ¢ - deformacao total;
e® - parcela de deformacao plastica acumulada;

¢® - parcela de deformagao elastica acumulada;
o - tensdo que esta sendo analisada;

o, - tensdo de escoamento do material;
E = tgp - mddulo de elasticidade longitudinal do material.

As grandezas ¢, , e ¢ devem ser expressas como fungbes do tempo em um
intervalo [0,T] < R, de modo a possibilitar a representacdo da evolugcdo das
plastificacbes segundo um modelo elastoplastico adotado. As suas variacbes podem
ser relacionadas por:

c=Ecg® =E.[é—gpl (2.9)
. : e . : p
onde:c:d—c; ge:ds ; 8=E; 8p=dL (2.10)
dt dt dt dt

R - conjunto dos numeros reais.

A condicdo de plastificacao é representada por uma funcao f, onde os estados
de tensao possiveis satisfazem a inequacgao:

fR—>R / f(c)=|o| - (o, +k.a) <0 (2.11)

Define-se, também, um escalar positivo y que corresponde ao valor absoluto
da velocidade de deformacao plastica que pode ocorrer quando atingido o limite de
escoamento (f(cs) =0). O escalar deve estar associado a um versor correspondente a

direcdo do fluxo plastico. Para o caso uniaxial, como a dire¢do da velocidade de
deformacao plastica € unica, verifica-se que o seu sentido passa a ser dado pelo sinal
da tenséo utilizada na analise, que também é unica.

&P =7.sin(o) 2.12)

onde: sin(c) € uma funcgéo a qual atribui-se o sinal da tenséo c.

Oy

— Oy

2.0, +2.k.001
intervalo eldstico final
\t: Y
\lintervalo eldstico inicial

Figura 2.2 - Relagao elastoplastica com encruamento positivo isétropo -
ilustragdo para o caso uniaxial
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Para a caracterizacdo do processo de encruamento, define-se, de acordo com
o tipo de encruamento adotado para o modelo, a variavel interna positiva o, que
também pode ser expressa como fungao do tempo. O que normalmente utiliza-se, é a
associagao da evolucdo da variavel interna de encruamento a evolugao exclusiva da
deformacao plastica, designando-se assim o encruamento por deformagao ou ‘strain-
hardening’.
=y (2.13)

a =|E

Como ilustragdo, coloca-se que o ponderador da ampliagdo do dominio
elastico na Figura 2.2, denominado de «,, corresponde a deformagdo plastica

acumulada até o inicio do descarregamento (&), pois trata-se de encruamento por
deformacao.

O modulo plastico k €& uma constante do material. Materiais com
comportamento elastoplastico perfeito, apresentam maédulos plasticos nulos (iguais a
zero), e materiais com encruamento positivo isétropo, apresentam k positivo. Partindo-
se da relagao infinitesimal entre tenséo e deformacéo plastica, escreve-se:

k(gp)=d—" (2.14)
deP

nomeando-se o moédulo de rigidez tangente a curva tensdo-deformacgédo pds
escoamento como Er=1tgp *, tem-se:

_do _ do  _ 1 _ E; (2.15)
de? de-de® dg de® 1 1 1_5
do do E: E E

As formulagdes apresentadas neste item constituem a base para o
desenvolvimento, no item 3, de um modelo constitutivo elastoplastico em campo
uniaxial para a representagcdo do comportamento do elemento de barra de grelha.

3 UM MODELO ELASTOPLASTICO PARA AS VIGAS

O objetivo deste item constitui o estudo e a implementagdo de um modelo
elastoplastico para as vigas de concreto armado utilizando os conceitos inseridos do
item 2.

Todo o desenvolvimento tedrico é feito no campo das tensées. No entanto,
com o objetivo de implementacdo do modelo a elemento finito de barra nao
discretizado por camadas (modelo n&o-estratificado), procede-se, ao final das

dedugdes, a integracao da tensdo de analise (cef) ao longo da altura do elemento de

barra, e passa-se a analisar o seu comportamento elastoplastico com relagado ao
momento fletor e a curvatura.

O modelo constitutivo desenvolvido neste item esta baseado nas hipoteses de
relacdo constitutiva elastoplastica com encruamento positivo isétropo linear, onde
supbe-se que o material tenha encruamento por deformacéo (strain-hardening).

O elemento de barra utilizado possui campo de deslocamentos transversais
cubico no seu dominio (w), e trés graus de liberdade (gdl) por nd, como mostrrado na
Figura 3.1.
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Figura 3.1 - Elemento de barra de grelha - coordenadas locais

Um modelo constitutivo, seja ele uniaxial ou multiaxial, deve abranger leis,
critérios e condi¢cbes capazes de torna-lo bem definido e consistente com suas
hipéteses. A seguir, nos itens de ‘a’ a ‘d’, reunem-se as hipéteses de modelagem e os
aspectos inerentes a formulagao de um modelo constitutivo uniaxial aplicavel as vigas
de concreto armado.

a) Decomposicao aditiva do tensor das deformagdes totais

Do item 2, a decomposicao aditiva das deformacdes totais pode ser expressa
por:

e=¢g%+¢P (3.1)
b) Critério de plastificacdo
Por tratar-se de um modelo constitutivo uniaxial, o critério de plastificagdo deve

ser referido a uma uUnica variavel de analise. Define-se, entdo, uma funcédo R —>R
denominada critério de plastificacao e pertencente a um espago de tensdes possiveis
E. convexo e fechado tal que:

fR—>R / f(c)=o| - (o, +k.a) <0 (3.2)
E, = {c eR/f(c) <0} (3.3)

o interior de E, (intE, ) representa o dominio elastico, e o contorno (E, ), a curva de
plastificacdo do material em campo uniaxial.

¢) Uma lei de evolucao das deformacgdes plasticas

Novamente, de acordo com o apresentado no item 2, escreve-se:

slp = ?.Sin(c) (3.4)

O escalar y > (0 obedece a duas condi¢des, juntamente com a funcédo que
exprime o critério de plastificagéo (f):

- condi¢do de complementaridade ou de Kuhn-Tucker:

sey>0ef<0 (pois f> 0 implica f(t+ At)> 0, o que é inadmissivel)

~y.f=0 (3.5)

Essa condicdo permite saber em que regido do modelo encontra-se
determinado estado de tensdo. Na regido elastica do modelo, tem-se:

y=0 e f<0 (~.y.f=0)
€ na regiao plastica, verifica-se que:
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y>0 e f=0 (~y.f=0)
- condicdo de consisténcia:
sef=0, temse f<0, portanto yf =0 (3.6)
A condicao de consisténcia pode representar um descarregamento, onde:
y=0 e f<0 (..y.f=0)
d) Uma lei de evolugao da variavel interna de encruamento (o)
Pl=y (3.7)

a =&

3.1 Formulagao incremental do modelo elastoplastico

Para a obtengao de um modelo constitutivo passivel de implementagao em
cédigos de calculo, torna-se evidente a necessidade de integracdo do modelo referido

as taxas de variacdo das variaveis em um intervalo de interesse At e[O,T]cR.

Através de integracdo numérica o modelo podera ser escrito de forma incremental,

possibilitando atualizar as variaveis de estado {c,sp,oc}. dadas no instante de tempo
I

inicial t; , para seus valores {c,sp,oc}. , o instante de tempo final t;,4 = t; + At apos
i+

um incremento de forgas.
Integrando-se implicitamente as expressdes temporais apresentadas, resultam:

da lei de evolugio das deformagées plasticas: £ = v.sin(c),

el =&l + At.ym.sin(cs(tm)) =g+ Ay.sin(o(ti+l)) (3.8)

i+1
da lei de evolugao da variavel interna de encruamento: o= y ,

Gy = O+ Atotin = o + ALy, = o + Ay (3.9)
do critério de plastificagdo: f(c)=|o|- (Gy +k. oc) <0,

f(6i+l)=|c5i+l|—(c5y+k.oci+1)ﬁ0 (3.10)
da condigdo de Kuhn-Tucker: {(.f =0

Vii-f(o11) = Av.f(o1,,) = 0, pois At >0 (3.11)

onde: Ay =At.y, .

Para que o processo iterativo possa ser iniciado, as expressdes 3.8 a 3.11
devem estar relacionadas a um estado de tensdes originario de uma tentativa inicial
que sera tomada, por simplicidade, como o resultado da aplicagéo de relacéo elastica
linear entre tensao e deformacéo. A indicacao das variaveis relativas a esse estado de
tensdes sera feita através do superindice 1. Com a tentativa de comportamento
elastico linear, resultam:
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ePl) = ¢P (passo elastico) (3.12)
o', =E[ei —¢f] (3.13)
oy =0 (3.14)
fl, = ‘(‘SitH —(Gy + k.oci) (3.15)

As variaveis de estado {G,sp,a}. , o instante de tempo final t =t + At
i+

podem agora ser reescritas com relagdo aos seus valores oriundos da tentativa em
regime elastico linear, através de uma expressao para Ay >0 obtida pela imposi¢ao
da condicao f.1=0.
f!
Ay = - 3.16
TTE+K) (3.10)

As variaveis de estado atualizadas sdo entdo dadas pelas expressdes 3.17 a
3.19, podendo-se utilizar a 3.17 para provar que: Sin(csit+1) = sin(o,1).-

64 =ol,~E Ay.sin(citﬂ) (3.17)
ef 4 = &P + Ay.sin(of,, ) (3.18)
Qg = o + Ay (3.19)

3.2 O procedimento incremental-iterativo

A andlise elastoplastica de estruturas é elaborada numericamente através de
um procedimento incremental-iterativo oriundo da integracdo do modelo constitutivo,
como o obtido nas equagdes 3.8 a 3.11. A Figura 3.2 ilustra as fases envolvidas no
procedimento para o caso uniaxial. Para estados multiaxiais de tensdo, ocorre a
generalizacdo das curvas para superficies de escoamento no espaco tridimensional
das tensdes.

convergéncia sem estados de tensao de
F a atualizag&o da o tentativas elasticas
matriz de rigidez \
o
@ i+1
ext] t()
= —— si'e)
/‘(’D(n o) U(Z) ‘
i+1 Fotk——— 4 \ | X
D I | retornos a curva de
©) i ‘A @ | O E ) escoamento
v A
‘ u i+1 ‘ " @
] | O — : |
|| | |
ext ‘ ‘ ‘ |
Fi - F‘ — ‘ ‘ ‘ (I — | ‘
O g
©) (‘> ‘ © (‘) u ‘ l ‘ ¢
C g 2 c 35 (2}
Ui Uipr  Uiss Ui & Ewr S

Figura 3.2 - Procedimento incremental-iterativo para o modelo elastoplastico
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Os passos descritos a seguir estdo ilustrados na Figura 3.2 com o intuito de
auxiliar a compreensao do procedimento, genericamente mostrado para o incremento
de forgas ‘i+1".

passo 1 - aplica-se o incremento de forgas ‘i+1’ somado ao residuo de forcas
do incremento de forgcas anterior ‘i’ a estrutura, quando existir. Isto caracteriza o inicio
da primeira iteracado do incremento ‘i+1’. O ndo abandono do residuo de forgas final do
incremento de forgas anterior, tem o objetivo de promover o equilibrio final de forgas
no elemento com maior preciséo.

do equilibrio no incremento ' , tem-se: y; = KZ.u® +F* (3.20)

no incremento ‘i+1’, aplicar-se-a o vetor de forgas:

ARZY = AFSY + v, (3.21)
onde : vy, - residuo de forgas do incremento de forgas ’;

KiG - matriz de rigidez da estrutura, que pode ser variavel KiG = KiG(ui);

uiC - vetor deslocamentos nodais na iteragao final do incremento ‘i;

F et - vetor de forgas nodais aplicadas a estrutura no incremento ‘i+1’

(correspondente a soma dos AF aplicados até o instante ‘i+1’);

AF 2 - vetor de incremento de forgas de ‘" a ‘i+1'.

passo 2 - assume-se comportamento elastico linear entre o vetor de forgas
aplicado e o de deslocamentos obtidos. Através dos deslocamentos, determina-se o
estado de tensdes relativo ao comportamento elastico linear arbitrado.

1
AUj, 4 :[KF] AFSE (3.22)
portanto Agj 4 =B.Au;,4 (3.23)
e AGit+1 =E.Agj 4 (3.24)

onde : Au;, - vetor de incrementos dos deslocamentos nodais de i’ a ‘i+1’;
Ag;,, - incremento das deformagdes globais de i’ a ‘i+1’;

AcsitH - incremento elastico das tensdes globais de i’ a ‘i+1’;

B - matriz que relaciona as deformagdes aos deslocamentos nodais;
E - mdodulo de elasticidade longitudinal do material.

passo 3 - acumula-se a tensao total
Gi, =0, +Ac;| (3.25)

i+1 i+1

t

onde : oy, - tens&o elastica global (tentativa inicial) a ser analisada.

passo 4 - verifica-se o escoamento do elemento através do critério:

off > o, (3.26)

onde : csi‘°’+f1 = 61,4 - tensdo efetiva para o caso uniaxial;

Oy, = (Gyi_1 + k.oci) - tens&o de escoamento para o caso uniaxial.
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Se ocorreu o escoamento, ou seja, csi‘if1 20, faz-se a redugéo da tensédo citH
I

para a curva de escoamento, obtendo-se o, de acordo com o modelo constitutivo
deduzido. Se n&o ocorreu o escoamento durante o incremento ‘i+1’, cﬁL <oy,
I

conclui-se verdadeira a hipétese inicial de incremento elastico, e a tensao ao final do

incremento ‘i+1’ é: 6,4 = cTit+1-

passo 5 - através de integracdo das tensbes no dominio do elemento,
calculam-se as forgas nodais internas, que comparadas ao vetor de forgas externas,

determinam o residuo vy;,,. Se este for maior que a tolerancia estipulada no modelo,

retorna-se ao passo 1, aplicando-se porém, apenas o vetor de forcas do residuo, e
caracterizando-se entao, o inicio da 2% iteragdo do incremento ‘i+1’. Caso contrario, se
este for menor que a tolerancia estipulada, conclui-se este incremento ‘i+1’ de forcas,
e parte-se para um novo incremento ‘i+2’, caso exista.

O estabelecimento do critério de convergéncia é de grande importancia para o
processo incremental-iterativo, e divide-se em convergéncia de forcas e de
deslocamentos. Para a caracterizagdo da convergéncia segundo o critério de forgas,
toma-se como referéncia a norma do vetor residuo.

O vetor residuo de forcas em um elemento na iteragéo ‘| do incremento V'
resulta da diferenca entre as componentes do vetor de forgas aplicado e do vetor de
forgas internas obtido através de integracao das tensées no dominio desse elemento.
A integracao é efetuada segundo os pontos-amostra de tensées ou pontos de Gauss,
que neste modelo confundem-se com os nds do elemento. Para a estrutura, o vetor
de residuos deve ser calculado com a contribuicdo de todos os elementos finitos,
como segue:

ne Le
vi=Y IBT.cij.dLe +F e (3.27)

e=1 0

onde : L, - comprimento do elemento analisado;
ne - numero de elementos finitos.

Os vetores de forca abordados neste trabalho sdo compostos por forgas
segundo o eixo global Z (transversais), e momentos fletores concentrados nos nés da
estrutura.

Estabelece-se que a convergéncia do processo iterativo, quanto as forcas, foi
atingida no instante em que a razao entre a norma do vetor de residuos de forcas e a
norma do vetor de forcas aplicadas esteja dentro da tolerdncia estipulada. A
convergéncia em deslocamentos é atingida no instante em que a razdo entre norma
do incremento de deslocamentos para a estrutura (globais) entre duas iteracbes
consecutivas, e a norma do respectivo vetor global esteja dentro da tolerancia
estipulada.

il o el 528)
S I |
onde: H H - representa a norma Euclidiana de um vetor;

\u{ - vetor residuo de forgas na iteragéo ‘j’ do incremento ‘i’;
FieXt - vetor de forgas no incremento ‘i’;

uiJ - vetor deslocamentos da iteragao ‘i’ do incremento i’;

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sao Carlos, n. 19, p. 133-170, 2002



144 Richard Sarzi Oliveira & Marcio Roberto Silva Corréa

AuiJ - vetor dos incrementos de deslocamentos na iteragao j';
t- e t, - tolerdncias em forga e deslocamento respectivamente.

3.3 A implementacao no Sistema ANSER

Por tratar-se de um modelo nao-estratificado destinado a analise de vigas de
concreto armado, torna-se necessaria a integragéo da tens&o de analise (o) ao

longo da altura da viga, de modo a exprimirem-se as relagbes elastoplasticas
coerentemente em termos do momento fletor (M) e da curvatura (1/r).

M = jcef.z.dz (3.29)

onde: h - altura da viga.

Com o modelo expresso no campo dos momentos fletores e das curvaturas,
torna-se necessaria a quantificacdo da rigidez da viga em termos de um diagrama
momento-curvatura trilinear convencional como o proposto Figura 3.3.

M

escoamento

e —— ="\ situacdo
s | |\L'1Itima
M| | |
fissuracéo |

|

|

|
| |

Figura 3.3 - Diagrama momento-curvatura trilinear idealizado para segdes de concreto
armado

onde: M, - momento de fissuracido da secao;
M, - momento de escoamento da se¢ao;
M, - momento relativo a situacao ultima da secao;

1 1 1
(—) , (—j , (—) - curvaturas correspondentes aos momentos de fissuragao,
r/, \r/, \r/,

escoamento e ultimo da segéao.

Para o campo de momentos fletores e curvaturas, a matriz constitutiva ‘E’ deve
ser substituida coerentemente pelo modulo de rigidez a flexdo (E.lI), e a matriz ‘B’,
passa a relacionar os deslocamentos nodais as curvaturas (1/r).

O elemento de barra de grelha implementado neste trabalho é dotado de um
campo de deslocamentos transversais (W) cubico ao longo de seu comprimento.
Desse modo, conclui-se que o campo dos momentos fletores (M), seja linear no
dominio do elemento, pois é dependente da 2% derivada dos deslocamentos (M=-
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E.lL.w”). A adocdo de pontos-amostra internos ao elemento, como em OWEN &
HINTON (1980), levaria a introdugcéo de erro, pois, se a distribuicdo dos momentos
fletores é linear no dominio do elemento, os seus extremos (nés), devem apresentar
os valores mais significativos para esse esforgo. Exatamente por esse motivo, neste
modelo, os pontos-amostra foram tomados como os proprios nés dos elementos
finitos.

A expressao para a determinagao do residuo de forgas indicada em 3.27 pode
ser reescrita como uma soma da integragao do residuo de momentos fletores:

Le ne Le
=1

Wi:f IBch.dLe+FieXt=Z jB.AMe.dLe (3.30)
e=1 0 € 0

onde: L, - comprimento do elemento;
B - matriz que relaciona as curvaturas aos deslocamentos nodais;

AM, = M; —M, - representa a diferenga entre os momentos fletores nodais

oriundos da tentativa em regime elastico linear, e os momentos fletores obtidos
pela aplicagao do modelo elastoplastico no elemento.

O modelo apresentado neste capitulo, apesar de simples em relagao a outros
ja desenvolvidos pelos meios técnico e cientifico, mostra-se bastante representativo
do fenbmeno do comportamento nao-linear fisico de vigas metalicas e de concreto
armado, como pode ser verificado em OLIVEIRA (1997).

4 UM MODELO ELASTOPLASTICO PARA AS LAJES

O modelo proposto neste item é incorporado ao elemento finito de placa
triangular de formulagéo livre denominado T3AF, e ao quadrilatero composto pela
condensacédo estatica de quatro elementos ftriangulares. O elemento T3AF,
caracterizado na Figura 4.1 é dotado de um campo de deslocamentos cubicos (w) no
seu dominio, e apresenta, assim como o elemento de barra, trés gdl por né. Maiores
detalhes sobre a formulagcdo deste elemento podem ser encontrados em
CORREA (1991).

Figura 4.1 - Elemento de placa T3AF - coordenadas locais

A caracterizacdo do comportamento elastoplastico do elemento de placa
ocorre segundo uma generalizagdo do modelo uniaxial para o campo triaxial,
respeitando-se, porém, a condi¢cao de estado plano de tensdes (EPT).

Assim como no elemento de barra, o desenvolvimento tedrico é feito no campo
das tensbes, e por tratar-se de implementagdo a elemento finito nao-estratificado,
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procede-se, ao final das deducgdes, a integracdo da tensado de analise (cef) ao longo

de sua espessura, descrevendo-se o seu comportamento elastoplastico com relagao
ao momento efetivo (Mef) escrito em fungdo dos momentos de placa (Mx,My,MXy) .

O modelo desenvolvido baseia-se em relacdo constitutiva elastoplastica com
encruamento positivo isétropo linear ocorrendo por deformacao (strain-hardening), e
critério de escoamento de Von Mises.

A formulagao basica de um modelo constitutivo geral (triaxial) ocorre segundo
uma generalizagdo do modelo uniaxial.

a) Decomposicao aditiva do tensor das deformagdes totais

Devido a generalizagdo para o estado tridimensional de tensdes, as
deformagdes (&) e as tensdes (o) s&o agora representadas por tensores.

e=Vu—> ¢ =¢°+¢° 4.1)
onde: V?®u - parcela simétrica do tensor gradiente dos deslocamentos.
b) Critério de plastificacao

Em se tratando de um modelo constitutivo triaxial, o critério de plastificagcao
deve referir-se a tensdo efetiva para o critério de Von Mises, expressa por:

% =34, .

O critério definido pela fungdo f:.LinxR™ — R, é denominado critério de
plastificagdo, e o conjunto E_ tem o mesmo significado do caso uniaxial:

f
Ge

FLINXR™ - R/f(c,q) =|

~(oy +k.a)<0 (4.2)

E, ={(0,9) cLinxR™ / (5, q) < 0} (4.3)
onde : m - numero de componentes do vetor ‘q’ que relne os parametros e as
variaveis internas relacionadas com o encruamento;
Lin - espaco de tensores de 2% ordem.

¢) Uma lei de evolugao do tensor de deformacgdes plasticas

eP = y[r(c,q)] (4.4)
onde : r eLinxR™ — Lin - vetor que determina a dire¢éo do fluxo plastico.

As condigdes de Kuhn-Tucker e de consisténcia permitem-nos avaliar o que
ocorre no processo de analise em termos do estado de
carregamento/descarregamento, como descrito a seguir.

Em resumo, colocam-se:

f<0o (G, q) € int(EG) —> v =0 - carregamento elastico;
f=0¢« (c, q) eoE, : f<0— y =0 - descarregamento elastico;
f=0e y >0 - carregamento plastico;

f=0e y =0 - carregamento neutro. (4.5)
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O carregamento neutro caracteriza-se por modificar o estado de tensdes,
mantendo-o, no entanto, sobre a superficie de escoamento do material sem provocar,
consequentemente, a evolugdo da superficie de plastificagdo (evolugdo do
encruamento).

d) Uma lei de evolugao do vetor que reune os parametros de encruamento

Os parametros e as variaveis internas relacionados ao encruamento do
material, sdo dispostos em um vetor q eR™, cuja lei de evolugdo também é obtida em

funcao do escalar y , € expressa por:
a=-v[h(c,q)] (4.6)

onde: h eLinxR™ - R™ define o tipo de encruamento, e o sinal negativo da
consisténcia termodinamica ao processo dissipativo associado ao
encruamento.
Os vetores h(c,q) e r(s,q) podem ser associados as derivadas parciais da

fungao f(c,q), através das leis associativas:

o f, =r(c,q) (regra da normalidade) (4.7)
oo

of
D.a—q =D.f, =h(,q) (4.8)

k O
onde: D= [O } - matriz que reune os moédulos plasticos de encruamento;

k - moédulo plastico de encruamento isétropo;
H - mddulo plastico de encruamento cinematico.

Segundo CORREA (1991), “As nogdes de fluxo plastico, escoamento, regra da
normalidade, etc. estdo associadas ao comportamento dos metais ducteis. No
concreto nao ha fluxo plastico, e € questionavel, sob o ponto de vista conceitual, a
aplicagdo da regra da normalidade”. Em termos praticos, a aplicagdo desses
conceitos ao concreto tem fornecido bons resultados, como atestado nos trabalhos de
CERVERA & HINTON (1986), PROENCA (1988), e CORREA (1991).

As expressoes 4.1 a 4.8, que definem um modelo elastoplastico basico, podem
ser reescritas em fungdo da parte desviadora do tensor das tensdes (S). A expressao
do critério de Von Mises dada por 4.2 pode ser reescrita como:

f(o,q) =[] - \E(oy +k.a) (4.9)

onde: S= c—%trc;

o - tensor das tensbes no espaco tridimensional;
trc =0, + 0, + o5 - é 0 traco do tensor das tensdes c.

e redefine-se a evolugao das deformagdes plasticas:

eP =y —=yn (4.10)
IS
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onde: n= "—:" = r(cs,q) - vetor direcao do fluxo plastico segundo uma lei associativa.

A deformacéo plastica efetiva o deve ser definida de tal modo a recuperar-se
0 caso uniaxial. Deste modo, a partir da definicdo classica de deformagao plastica

efetiva:

aft) = j\E gp(t)}at (4.11)
obtém-se:

o= %a (4.12)

e a evolucao da deformacao plastica efetiva, torna-se:

&:y'.\/% (4.13)

De modo a adaptar as expressbes 4.9 a 4.13, a representacdo do
comportamento relativo ao EPT (GZETXZETYZIO), necessita-se uma

particularizagao das relagdes, através da introducdo de um tensor ‘P’ que relaciona o
tensor de um estado plano de tensbes ao respectivo tensor desviador 'S*
(incompleto), omitindo-se a representacdao da componente de tensdo desviadora
segundo uma terceira dire¢ao ‘z’ (S,).

S*=P.c (4.14)
onde: S= {SXX S, Sy S } - representa o tensor desviador completo;

S, =—Om;

S* = {SXX S,y Sy } - representa o tensor desviador incompleto;

2 -1 0
P = 1 1 2 0] -relaciona o tensor das tensdes ao respectivo desviador.
0 0 6

Desse modo, pode-se reescrever S| como:
[S|=~vo"Po (4.15)
onde: o' -tensor das tensdes transposto.

Com base na equacao 4.15, reescrevem-se as expressdes 4.9, 4.10 e 4.13
como:

f((s, q) =+o'Po — \/g(cy + k.&) (4.16)

& = vPo (4.17)

P J%GTPG (4.18)
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4.1 Formulacao incremental do modelo elastoplastico

De modo a escreverem-se as relagcbes constitutivas de forma incremental,
integra-se, a seguir, 0 modelo triaxial adaptado ao EPT em um intervalo de interesse

At e[O, T] cR. A integragao ocorre segundo um procedimento puramente implicito (o

Backward-Euler Difference Scheme), proposto por SIMO & HUGHES (1988). Apds a
integracdo, as expressodes 4.1 e 4.16 a 4.18 resultam:

g1 = & +eAt =g +V°(Au) (4.19)

P _ P p _ P . _ P
e, =& e, At=¢l +y,,, AP, =& +7,,Po,

(4.20)
— — - — . 2 - — 2 -
Qi+l = o + it At=ai + 7, At\/;fm =i+, \/;fm (4.21)
oi1 = Clew, — 8l (4.22)
onde: vy, = At.yi+l para simplificacdo da notagao utilizada;

i - deformagéo plastica efetiva no incremento ‘i+1’;

fio = GLPGM ;

C - matriz dos modulos constitutivos de rigidez para o EPT.

A condigdo de complementaridade de Kuhn-Tucker, reescreve-se:

f(GiH,qu)SO, € Yin 20
Vinf(G11 Qi) = 0, pois At20 (4.23)

Assim como no modelo uniaxial, relacionam-se as expressdes 4.19 a 4.23 a
um estado de tensbes originario de uma tentativa inicial em regime elastico linear. A
indicacdo das variaveis relativas a esse estado de tensbes sera feita através do
superindice ‘t'.

ol = C[gi+1 - gr] (4.24)
que resulta em:

€. =& +Vou (4.25)

aii =g (4.26)

i =0k, G (4.27)

=.(r)=[c + yMP]’1 (4.28)

Gt = i (v)C 0}, (4.29)

onde: Em(y) - representa a matriz elastica tangente modificada.

As expressodes 4.25 a 4.29, que representam o estado de tentativa em regime
elastico linear, dependem da determinagdo do parametro y, o qual pode ser obtido
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pela imposigcao do critério (f=0) no instante ti.4. Assim, a expressao f=f(c, q), pode

ser escrita na forma f = f(y) . Suponha-se (f(c, q) eaEG) , entdo:
f(0,q) = f(0,q) - \/% k(&M) =0, (4.30)
onde: k(am) = (Gy + k.&m) .

elevando-se ao quadrado ambos os membros da expresséo, tem-se:

f2 = ];2 —Z.f.g.k(am)+%.k2(ai+1) = %fz —f.\/g.k(ai+1)+%.k2(ai+1) =0

agrupando-se os termos semelhantes, e recorrendo-se a expressao 4.30, vem:

()] = 5[fr)] =[REra)] " =0 (4.31)

onde:
i+ —.V i+1 . 2' 4
{k i 'Yll'f (Yll)} y ( 32)

(4.33)

A atualizacao das variaveis de estado {G,sp,a} , para seus valores {c,sp,a}_

i i+1

devido a um acréscimo de carregamento, pode ser resumida como:

- Imposicao de incremento em regime elastico linear (expressées 4.24 a 4.27);

- Resolugcdo da equagao 4.31 com [f(ym)r dado pela expressdo 4.33,

obtendo-se o valor de v;,,;
- A partir de v,,,, determinam-se as variaveis de estado no instante ‘i+1’, pelas
expressoes 4.28, 4.29, 4.21 e 4.20 (na ordem indicada).

4.2 O procedimento incremental-iterativo

O procedimento incremental-iterativo utilizado para a analise do elemento de
placa desenvolve-se similarmente ao procedimento empregado na analise do
elemento de barra, e por esse motivo sera abordado sucintamente, ressaltando-se
apenas os aspectos que diferenciem este procedimento do abordado no item 3.

A Figura 4.2 representa o comportamento do estado de forcas e seus
respectivos estados triaxiais de tensdo em uma estrutura genérica. No espago das
tensbes desviadoras, o critério de Von Mises corresponde a uma hiperesfera de raio

V= |2 ka)
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estados de tensao de
tentativas elasticas

gio
convergéncia sem a 1@ i
F atualizacdo da matriz o
de rigidez
ext@
o Fiﬂ _____
1
ww Fifﬁf /L |
@ F'(i‘,)wﬁ - ‘ (2) ‘
| Auf |
I \
| \
t
fo: F L | |
| I \
| |
| ®\ ! !
©) 1) 2) [G)
Ui Uit Uig i+1

Figura 4.2 - Procedimento incremental-iterativo para o modelo elastoplastico triaxial

passo 1 - aplica-se o incremento de forgas ‘i+1’° somado ao residuo de forgas
do incremento de forgas anterior ‘i’ a estrutura, quando existir. Isto caracteriza o inicio
da primeira iteracédo do incremento ‘i+1’.

do equilibrio no incremento i’ , tem-se  y, =K®.uf +F™ (4.34)
no incremento ‘i+1’, aplicar-se-a o vetor de forgas:
AR = AR +y, (4.35)

+1

passo 2 - assume-se comportamento elastico linear forcas e deslocamentos:

Au,,, = [KiG]_l.AFii’l‘t , (4.36)
portanto Ag,, =B.Au,, (4.37)
e Ac}, =C.Asg, (4.38)

com a tentativa de comportamento elastico linear, resultam:
efl}) = &f (4.39)
i = (4.40)
passo 3 - acumula-se o tensor de tensées G,,, = 6, + Ac|,, (4.41)

passo 4- verifica-se 0 escoamento do elemento através do critério de Von
Mises:

off >0 (4.42)

Yi

ef

onde : o =4/2.J} -tensdo efetiva do critério de Von Mises relativo ao estado de
tentativa;

2( = ~ o
o, =0, + \/;(k.ou) - tens&o de escoamento para o caso triaxial.
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A atualizacdo da tensdo de escoamento se da a partir da tensdo de
escoamento inicial (cy) , sendo sua primeira atualizacao dada

poric, =o,+ \E(k.al) .

Se ocorreu o escoamento (o'

i+1

> o, ), faz-se a redugéo do tensor de tensoes

', para a superficie de escoamento, obtendo-se o, de acordo com o modelo

constitutivo deduzido. Se nao ocorreu o escoamento durante o incremento ‘i+1’,

cf‘fl <o, conclui-se verdadeira a hipotese inicial de incremento elastico, e o tensor

(¢

de tensdes ao final do incremento ‘i+1’ é: 6, = G|

i+1"

passo 5 - através de integracdo das tensbes no dominio do elemento,
calculam-se as forgas nodais internas, que comparadas ao vetor de forgas externas,

permitem determinar o residuo y;,,. Se este for maior que a toleréncia estipulada no

modelo, retorna-se ao passo 1, aplicando-se porém, apenas o vetor de forgcas do
residuo, e caracterizando-se entdo, o inicio da 2% iteragdo do incremento ‘i+1’. Caso
contrario, se este for menor que a tolerancia estipulada, conclui-se este incremento
‘i+1’ de forgas, e parte-se para um novo incremento ‘i+2’, caso exista.

O vetor residuo de forgas para a estrutura na iteragéo ‘j’ do incremento i’ pode

ne
ser escrito como na express&o 3.27: y; =| )’ IBTG{.dAe +F
e=1 A,
onde: ne - nUmero de elementos;
A, - area do elemento.

Assim como no modelo implementado as barras, a convergéncia do processo
iterativo (dentro de um incremento de forcas) é controlada segundo dois critérios:
critério de convergéncia de forcas e de deslocamentos similares aos expostos no item
3.

4.3 A implementagao no Sistema ANSER

Por tratar-se de um modelo de analise aplicado a elemento finito nao-
estratificado, torna-se necessaria a integragao da tensdo de analise ao longo da
espessura da placa, de modo a exprimirem-se coerentemente as relagbes
elastoplasticas em termos de diagramas momento-curvatura trilineares conforme o
idealizado na Figura 3.3. Caracteriza-se como variavel de analise entdo, 0 momento
fletor efetivo (M®') dado por:

M’ = joef.z. dz (4.43)

onde: h - espessura da placa.

Para o EPT no plano xy, o momento efetivo pode ser expresso de acordo com
os esforcos de placa, através da integragdo da tenséo efetiva dada por /2.J, :

ef 2 2 2 2
Me = \/5.(MX + M5 =M, M, )+ 2.M7, (4.44)
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A relagdo entre os momentos fletores e as curvaturas € dada pela matriz
constitutiva ‘C’ adaptada coerentemente para ‘C*:

1 v 0
., hd Eh?3
onde: C =E.C=D. v 1 0 , com Dz—z.
0 o 1-v 12.(1—0)

E desse modo, a matriz ‘B’ passa entéo a relacionar os deslocamentos nodais
as curvaturas (1/r) no dominio do elemento.

4.4 A implementagao do elemento quadrilateral

O modelo elastoplastico deduzido no item 4.3 foi incorporado ao elemento
finito triangular de placa T3AF, e ao elemento finito quadrilateral formado pela
condensacdo estatica de quatro elementos triangulares, de acordo com o
procedimento descrito a seguir:

a) utilizam-se elementos finitos triangulares com 4 pontos de saida de esforgos
quando estes s&o abordados isoladamente, e elementos triangulares com 1 ponto de
saida de esfor¢cos quando da composicao do quadrilatero, como ilustrado na Figura
4.3.

CG do triangulo componente

4 pontos-amostra CG do quadrilatero

CG do tridngulo

\ 4 pontos-amostra

Figura 4.3 - Pontos-amostra e acoplamento para a formag¢ao do quadrilatero

b) obtém-se as matrizes de rigidez (k°), momento-deslocamento (M), e os
vetores dos esforgos iniciais (Mg), e de forcas (F) para o quadrilatero a partir do
acoplamento das matrizes e vetores do elemento triangular, com posterior
condensacao estatica dos graus de liberdade (gdl) internos do quadrilatero, conforme
esquema a seguir:

ke(15,15)—>ke(12,12);

M(12,1 5) - M(12,12) ;

M0(15)—>M0(12);

F(15) - F(12). (4.49)

A partir das matrizes e vetores dos elementos triangulares (isolados) e
quadrilaterais, monta-se o sistema global de equacgoes.

¢) resolve-se o sistema de equacdes e obtém-se os deslocamentos. A partir
destes, determinam-se, através da matriz momento-deslocamento, os esforcos

M;,M;,M;y nos pontos-amostra dos elementos. Se um elemento triangular escoou,

faz-se o acerto do tensor dos esforcos para M,,M,,M,,, de acordo com o modelo
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exposto no item 4.2. Posteriormente, através da comparacao entre as forgas nodais
aplicadas e a integragao dos esforgos no dominio do elemento determina-se o vetor
de residuos que sera utilizado na verificagdo da convergéncia do processo.

Se um elemento quadrilateral atinge o escoamento, o mesmo é recomposto
pelos quatro triangulos em que foi dividido inicialmente. Cada um de seus 4 pontos-
amostra (um por tridngulo) é analisado como sendo o centrdide do correspondente
triangulo componente do quadrilatero. Do mesmo modo que no elemento triangular
isolado, é feita a integracao dos esforgos no dominio do triangulo segundo um ponto-
amostra, e ao final da analise dos 4 tridngulos (4 pontos de saida de esforgos), tem-se
o vetor residuo de forcas com 15 componentes e referido aos 4 vértices e ao C.G. do
elemento quadrilateral. Procede-se, entdo, a condensacdo estatica do vetor de
residuos referente aos gdl do né interno do quadrilatero, utilizando-se os mesmos
pivos da condensacéao do vetor de forgas do item b.

4.5 Caracterizacao de segoes de concreto armado

A anadlise de pavimentos de concreto armado com a consideracdo da néo-
linearidade fisica envolve duas caracterizagbes distintas para o material concreto
armado. No processamento da estrutura, buscando uma maior representatividade do
comportamento mecéanico do material em todo o pavimento, os diagramas momento-
curvatura convencionais para as segdes devem ser elaborados a partir de valores
meédios de resisténcia. Ao final do processamento, como prescreve a NB-1/78 ‘Projeto
e Execugdo de Obras de Concreto Armado’, efetua-se o dimensionamento das segbes
a partir dos valores de calculo de resisténcia do aco e do concreto.

Para o concreto, serdo tomados o seguintes valores médios de resisténcia:
na compressao: f;, = f+3.5 (MPa), como sugerido no item 8.2.5 da NB-1;

na tragdo por flexao (para a determinagdo do momento de fissuragdo M):
fam=1.5f.« - para pecas de sec¢ao retangular (lajes e vigas isoladas) (4.46)
fum=1.2f« - para pecas de secdo T ou duplo T (vigas de pavimento) (4.47)

médulo de elasticidade: serd adotado o moédulo de elasticidade secante sugerido no
item 4.2.3.1 da NB-1, mutiplicado por pelo fator 2/3, de modo a contemplar, mesmo
que simplificadamente, os efeitos da deformacéo lenta.

E, *= %xo.gx&soox f, +35 (MPa) (4.48)

coeficiente de Poisson: sera tomado o coeficiente relativo as deformacgdes elasticas
v = 0.2, de acordo com o item 8.2.6 da NB-1.

Para o aco, na falta de especificagcbes normativas, ou referéncias em trabalhos
técnicos, serao adotados os valores médios iguais aos valores caracteristicos.

Os diagramas momento-curvatura constituem aproximacgoes linearizadas para
a representacdo do comportamento de seg¢des de concreto armado solicitadas por
momento fletor. Neste trabalho, sera admitido um diagrama trilinear como o da Figura
4.4,

Os modulos plasticos de endurecimento isétropo correspondentes aos dois
trechos de encruamento (k, e k,) podem ser obtidos da expresséo 2.15.

D D
ky=—2b—e k,=—p (4.49)
1-—y 1-—u
D
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Figura 4.4 - Diagrama momento-curvatura trilinear para se¢des de concreto armado

O momento de fissuragdo é determinado no estadio la desprezando-se a
existéncia das armaduras, em conformidade com o item 1.1.2 do Anexo da NB-1/78. A
resisténcia do concreto a tracdo na flexao assume os valores dados em 4.46 ou 4.47,
conforme a secédo transversal.

O momento de fissuracao pode ser obtido pela expressao:

2
M, = fom-P:-N" (4.50)
6
da expressao classica de flexdo: M = -E.|.(1/r), deduz-se a curvatura correspondente :
(% Lo (4.51)
r/. E..h

O escoamento da secdo transversal, como utilizado por CORREA (1991),
inicia-se com o escoamento da armadura tracionada (Gst :fyk). O concreto

tracionado nao contribui, e as tensées de compressao tanto no concreto como no aco
comprimido sdo proporcionais as respectivas deformacdes. A Figura 4.5 ilustra o
estado de tensdes e de deformacbes na segao transversal.

©

& Sc
%5% AS Esc

As

Figura 4.5 - Escoamento da secao

Do equilibrio de forcas e compatibilidade de deformacdes na se¢ao, obtém-se
a equacéo da linha neutra:

~a, (A, +A;)+\/ae.[ae.(As +AL) +2b(Ald +As.d)}

b

(4.52)
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E ~ ) ~
onde: o, = —> -razéo entre os modulos de deformagéo.

C

A partir da posi¢cdo da linha neutra pode-se observar ou o escoamento da
armadura tracionada, ou fibra mais comprimida do concreto atingindo a tensao
o, =f,. Supondo-se o escoamento da armadura de tragéo, tem-se:

£, = : (4.53)
. x—d
[EC'X'b +A‘S.ES.( )J
2 X
o, =E,.¢, (4.54)

se (cc < fcm) , entdo a hipotese de escoamento da armadura € coerente, e passa-se a

determinacdo do momento fletor de escoamento dado pela expressdo 4.56. Caso
contrario, se (csC >fcm), a hipotese ndo se confirma. Neste caso, parte-se para a

verificagdo da segunda hipétese: fibra mais comprimida do concreto com o, =f,,
com deformacéo:

g, =2c (4.55)

e, a partir dos valores da tensao e da deformacao no concreto, calcula-se 0 momento
relativo ao escoamento dado pela expressao 4.56:

M, =G%m.(d—§j+[gc-(x—x_d\)].Es.A\s.(d—d\) (4.56)

e a respectiva curvatura:

Por fim, o momento ultimo para a se¢do € determinado segundo uma das
alternativas colocadas na Figura 4.6 ou 4.7. A primeira alternativa consiste em admitir

que a fibra mais comprimida do concreto atinja a deformagao de 0.35% (GC = fcm),

enquanto a deformagédo na armadura de tragdo atue com valores inferiores a 1.00%
(Gst = fyk). A segunda alternativa admite deformagdo de 1.00% na armadura de

tracdo, enquanto que a deformagado na fibra mais comprimida do concreto situe-se
entre os valores de 0.20% e 0.35%. Como permite o item 4.1.1.1 da NB-1, o diagrama
parabola retangulo foi substituido pelo retdngulo equivalente. Uma terceira alternativa
consiste no caso em que a deformagao na armadura tracionada atinge o valor maximo
de 1%, sem que no entanto, a fibra mais comprimida do concreto apresente
deformacao igual ou superior a 0.20%. Neste caso, o diagrama retangular deixa de
existir, sendo substituido pelo diagrama triangular representado na Figura 4.7, de
acordo com uma 3 hipétese.
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Figura 4.6 - Situagao ultima da segéo - 1% e 2° hip6teses

©

| €< 0.20%
U% As i Esc
c ©
A | As
Est=1.00%
b

Figura 4.7 - Situagao ultima da seg&o - 3% hipotese

A partir do equilibrio de forcas na secido transversal, e da equacao de

compatibilidade, chegam-se as expressdes para a determinacéo da posicédo da linha
(4.58)

neutra: para a 1% e a 2% hipoteses.

—b-+b?-4.ac
(4.59)

X =
2.a
onde:
a=08.b.f,,;
b= —[(O,B.b.fcm.d) +(001ALE)+(Aqfye )] (4.60)
c= [(0,01.A\S.Es.d\)+ (As.fyk.d)] (4.61)
a expressao para o momento fletor ultimo é dada por
M, = 08.xb.fy.(d-04.x) + & Ey. AL (d—d) (4.62)
onde:
0,0035.(x~d')
€gc = - para a 1% hipétese; (4.63)
001(x-d')
Ego = - para a 2% hipdtese. (4.64)
(d-x)
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as curvaturas representativas das duas hipoéteses iniciais séo:

(Jj _ 00035 para a 1% hipotese; (4.65)

r, X

(1) _ 0010 para a 2% hipétese. (4.66)
r d-x

u

Se o valor da deformacao na fibra mais comprimida do concreto for inferior a
0.20%, parte-se para o equacionamento da 3% hipétese das equacgdes de equilibrio e
compatibilidade na secédo transversal, tem-se que a posi¢cao da linha neutra é dada

por:
X:—b+\/b2—4.a.c (4.67)
2.a
onde:
a=E_.b; (4.68)
b :[ 2.AL.E,)+(200.A, 1, )] : (4.69)
c= [(2.A;.Es.d‘)+(200.As.fyk.d)] : (4.70)

A partir do posicionamento da linha neutra, determina-se o momento fletor
ultimo para a se¢ao de acordo com a expressao:

s+ Tyk-

_ Xy V(g
M, = A_.f (d 3) gSC.ES.AS.(d ) (4.71)

com &, dado pela expresséo 4.64.

5 APLICAGAO

Consolidando-se os modelos apresentados, coloca-se a seguir, uma proposta
aplicada de procedimento para analise de pavimentos de concreto armado.

A Figura 5.1 apresenta a forma do pavimento tipo simétrico de um edificio de
escritérios estudado por CORREA (1991).
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Figura 5.1 - Pavimento tipo - laje plana (medidas em ‘cm’)

O concreto utilizado no dimensionamento é o C-20, armado com ago CA-50A.
O cobrimento das armaduras nos elementos estruturais é de 2.0 cm.

Para a analise de meio pavimento utilizaram-se 204 elementos finitos
quadrilaterais de placa. Empregaram-se 15 barras para a simulagdo de vigas e 4
barras para a representacao dos pilares (P01,P02,P07 e P08). Os pilares-parede P03
e P09 foram simulados por 4 e 6 molas de rotacao respectivamente. A discretizagao
empregada ao longo de todo esse exemplo esta representada na Figura 5.2.

Y

Figura 5.2 - Discretizacdo de meio pavimento

As propriedades médias dos materiais empregados sao:
Concreto E; =1920 kN/cm? (moédulo de elasticidade long. reduzido);

fom= 2.35 kN/cm? (resisténcia a compressao média);
fym= 0.19 kN/cm? (resisténcia a tragdo média);

L = 0.20 (coeficiente de Poisson);

y = 25.0 kN/m?® (peso especifico).
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Aco E<=21000 kN/cm? (moédulo de elasticidade longitudinal);
f,=50.0 kN/cm? (tensdo de escoamento do aco).

O carregamento pode ser composto do seguinte modo (além do peso préprio):
revestimento = 1.0 kN/m? ;
divisorias = 1.0 kN/m?;
sobrecarga = 3.0 kN/m?.

O Estado Limite de Deformacao Excessiva é verificado de acordo com a NB-
1/78 - Projeto e Execucdo de Obras de Concreto Armado e a NBR 8681/84 - Acdes e
Seguranga nas Estruturas, optando-se pela combinacdo rara de utilizagcdo. O valor
limite para a flecha estabelecido pela NB-1/78 é de L/300 do vao tedrico L, aqui
tomado como a distancia de 796 cm entre os eixos dos pilares P01 e PO08. Isto
determina uma flecha maxima de 2.65 cm para essa regido. As curvas de
isodeslocamentos ja estarao referidas a combinagdo rara de utilizacdo, e os
resultados de esforgos, exibidos em valores de calculo.

Iniciando-se o procedimento, processa-se o pavimento primeiramente em
regime elastico linear. Os resultados estao nas Figuras 5.3 a 5.6, e nas Tabelas 5.1.

Figura 5.4 - Momento fletor M, (kN.m/m)
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Figura 5.6 - Momento volvente M,, (kN.m/m)

Tabela 5.1a - Reagdes de apoio - valores de calculo

Pilar F, (kN) M, (kN.m) M, (kN.m)
PO1 198.91 -70.49 49.22
P02 305.98 77.07 1.73

P07 198.13 69.52 48.92
P08 309.68 76.24 4.14

A Tabela 5.1b apresenta os momentos fletores (negativos) referentes ao
extremo mais solicitado das vigas, pois nenhuma delas apresentou momento fletor

positivo.
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Tabela 5.1b - Esforgos para as vigas - valores de calculo

Viga Momentos fletores (kN.m)
V01 -11.94
V02 -2.67
V03 -18.84
V05 -20.17
V07 -11.75

De acordo com a distribuicdo dos esforgos (Mx e M,) obtida da analise em
regime elastico linear, delimitam-se faixas do pavimento de modo a compor
determinados grupos, aos quais serdo impostos valores de referéncia para os
esforgos permitidos no seu dominio no decorrer da analise. Este esforco de referéncia
sera o responsavel pelo dimensionamento das seg¢bes transversais do grupo, e deve
corresponder ao préprio valor maximo do esfor¢co obtido pela analise elastico linear
(My ou My) no seu dominio, afetado ou ndo de uma redugédo imposta pelo projetista.

Neste exemplo, as lajes constituem 3 grupos de materiais: o grupo | engloba
os elementos armados com armadura minima, e portanto, com capacidade de resistir
a um momento fletor de calculo da ordem de 15 kN.m/m; o grupo Il compde-se de
elementos que deverdo, ao final da analise, estar solicitados por momento fletor de
calculo em torno de 21 kN.m/m, e o grupo lll que devera ao final da analise
apresentar um momento fletor maximo em torno de 28 kN.m/m (cerca de 80% do
maior valor obtido no procedimento elastico). A Figura 5.7 ilustra esses grupos, € a
Tabela 5.2 mostra as correspondentes armaduras. A Figura 5.8 apresenta os
diagramas momento-curvatura convencionais para cada grupo de laje de acordo com
as armaduras.

k\/ﬁ
T Legenda:
] elementos grupo |
7 elementos grupo |l
elementos grupo lll
A |
7
%% | "

Figura 5.7 - Grupos de materiais adotados

Tabela 5.2 - Armaduras longitudinais de referéncia para as lajes

Grupos Armadura positiva(cm?/m) Armadura negativa(cm?/m)
I 2.50 (¢ 8.0 ¢c/20 cm) -

Il 3.57 (¢ 8.0 c/14 cm) -
0 - 5.00 (¢ 8.0 c/10 cm)
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Figura 5.8-c - Diagrama momento-curvatura do grupo lll

Neste exemplo, a distribuicdo dos esforgos nas vigas permite-nos a divisao
das mesmas em dois grupos: ao primeiro contendo as vigas V01, V02 e V07, sera
imposto um esforco de referéncia de 8.00 kN.m, o que corresponde a uma redugao de
cerca de 30% sobre o valor maximo da anadlise elastico linear; ao segundo grupo
formado pelas vigas V03 e V05, sera atribuido um esfor¢go de referéncia de 11.60
kN.m, correspondente a reducao de cerca de 40% sobre o valor maximo obtido da
analise elastico linear. As armaduras resultantes do dimensionamento segundo os
valores de referéncia estdo na Tabela 5.3.
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Tabela 5.3 - Armaduras longitudinais de referéncia para as vigas

Viga Armadura positiva(cm?) Armadura negativa(cm?)
V01 0.63 (2¢ 6.3 mm) 0.63 (2¢ 6.3 mm)
V02 0.63 (2¢ 6.3 mm) 0.63 (2¢ 6.3 mm)
V03 0.63 (2¢ 6.3 mm) 1.00 (2¢ 8.0 mm)
V05 0.63 (2¢ 6.3 mm) 1.00 (2¢ 8.0 mm)
Vo7 0.63 (2¢ 6.3 mm) 0.63 (2¢ 6.3 mm)

A partir das armaduras, determinam-se os diagramas momento-curvatura
convencionais dos grupos de vigas mostrados na Figura 5.9.

M (kN.m/m)

357 - - -
13.08 T

——— | + (1/m)

7.92x107% 1.06x10” 3.97x1072

Figura 5.9-a - Diagrama momento-curvatura das vigas V03 e V05

M (kN.m/m)

es8 L o .
834 [ 1

6.41 T/ ‘

\
|
]

- —— 1 (1/m)

9.90x10™* 1013107 3.89x10°

Figura 5.9-b - Diagrama momento-curvatura das vigas V01,V02 e V07

Para a analise em regime nao-linear, como coloca a NBR8681/84, considerou-
se o coeficiente de ponderacdo das agbes vy;=1.4 como produto de y=1.25
(aplicado na majoragédo do carregamento) e y;=1.12 (aplicado na majoragéo dos
esforcos finais).

Definido o pavimento composto por grupos com caracteristicas pré-
estabelecidas, passa-se a processa-lo agora em regime elastoplastico. O resultado

para deslocamentos esta na Figura 5.10, e os esfor¢os, nas Figuras 5.11, 5.12 e 5.13
em forma de curvas de isovalor.
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Figura 5.12 - Momento fletor M, (kN.m/m)
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Figura 5.13 - Momento volvente M,, (kN.m/m)

Para esta analise, utilizaram-se 6 incrementos de forga, sendo o primeiro
correspondente a 50%, e os demais, a 10% do carregamento total. As tolerancias
utilizadas para o controle da convergéncia foram de 5% em forca e de 1% em
deslocamento, ndo permitindo-se mais que 40 iteracbes por incremento. Coloca-se
que as analises feitas neste exemplo convergiram dentro dos parametros estipulados.

Listam-se nas Tabelas 5.4, as reag¢des nos pilares e os esforgos nas vigas.

Tabela 5.4a - Reagbes de apoio - valores de calculo

Pilar F, (kN) M (kN.m) M, (kN.m)
PO1 206.86 -83.49 61.47
P02 294.45 -75.80 2.46
P07 203.06 73.86 58.86
P08 292.77 59.55 5.50

Tabela 5.4b - Esforgos para as vigas - valores de calculo

Viga Momentos fletores (kN.m)
V01 -9.56

V02 -2.92

V03 -16.13

V05 -16.58

Vo7 -9.60

Comparando-se as tabelas 5.1a e 5.4a, nota-se a tendéncia de alivio dos
pilares P02 e P08 com acréscimos de solicitagdes nos pilares P01 e PO7. Esse
fendbmeno resulta da uniformizagdo dos efeitos produzida por uma mudanca no fluxo
de forcas em fungédo da fissuracdo das regides mais solicitadas. No decorrer do
processo de carregamento, as regides do pavimento mais rigidas naquele instante
tendem a absorver os acréscimos de esforcos com mais intensidade do que as
regides mais fissuradas ou de rigidez inferior.

Os resultados obtidos do processamento em regime elastoplastico devem ser
analisados quanto aos seguintes aspectos: a correspondéncia entre os esforgos de
referéncia de cada grupo adotado, e a distribuigdo dos esforgos (Mx e M,) obtida nos
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dominios desse grupo. Sugere-se que dentro de cada grupo, o valor de esforgo
referencial pré estabelecido ndo seja ultrapassado em mais de cerca de 10%. Se um
dos grupos nao atender a um desses quesitos, aborta-se o procedimento, que deve
ser reiniciado com a adogdo de novos grupos de um dos dois modos distintos:
alterando-se a geometria das faixas que o compdem, ou modificando-se o valor de
referéncia imposto ao grupo.

Observando os resultados deste exemplo, pode-se verificar a concordancia
entre as faixas adotadas para os grupos e a distribuicdo dos esforgcos no pavimento.
Desse modo, procede-se a armagdo do pavimento para os esforcos obtidos, de
acordo com as Figuras 5.14. e 5.15. A Tabela 5.5 apresenta as armaduras de
dimensionamento das vigas.
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Figura 5.14 - Armaduras positivas - regime elastoplastico
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Figura 5.15 - Armaduras negativas - regime elastoplastico
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Tabela 5.5 - Armaduras longitudinais para as vigas - regime elastoplastico

Viga Armadura positiva(cm?) Armadura negativa(cm?)
Vo1 0.63 (2¢ 6.3 mm) 0.63 (2¢ 6.3 mm)
V02 0.63 (2¢ 6.3 mm) 0.63 (2¢ 6.3 mm)
V03 0.63 (2¢ 6.3 mm) 1.00 (2¢ 8.0 mm)
V05 0.63 (2¢ 6.3 mm) 1.00 (2¢ 8.0 mm)
Vo7 0.63 (2¢ 6.3 mm) 0.63 (2¢ 6.3 mm)

A fase final do procedimento consiste em processar-se novamente o
pavimento com as taxas reais de armadura existentes nos grupos de lajes e de vigas,
considerando-se também o efeito das armaduras de compressdao no diagrama
momento-curvatura, como é o caso do grupo lll. Como ndo houve mudanga na
distribuicdo dos esforgos que justificasse uma nova apresentagao neste texto, coloca-
se apenas que o deslocamento maximo obtido com o novo processamento foi de 2.12
cm na regido entre os pilares P01, P02, P07 e P08.

Prosseguindo na analise do pavimento, colocam-se a seguir, nas Figuras 5.16
e 5.17, e na Tabela 5.6 as armaduras obtidas do dimensionamento em regime elastico
linear. A Tabela 5.7 mostra o total em massa de armadura requerida pelos dois
procedimentos.
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Figura 5.16 - Armaduras positivas - regime elastico linear
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Figura 5.17 - Armaduras negativas - regime elastico linear

Tabela 5.6 - Armaduras longitudinais para as vigas - regime elastico linear

Viga Armadura positiva(cm?) Armadura negativa(cm?)
Vo1 0.63 (2¢ 6.3 mm) 1.00 (2¢ 8.0 mm)
V02 0.63 (2¢ 6.3 mm) 0.63 (2¢ 6.3 mm)
V03 0.63 (2¢ 6.3 mm) 1.60 (2¢ 10.0 mm)
V05 0.63 (2¢ 6.3 mm) 250 (2¢ 12.5mm)
Vo7 0.63 (2¢ 6.3 mm) 1.00 (2¢ 8.0 mm)

Tabela 5.7 - Comparagao de consumos de ago

Procedimento Laje (kg) Viga (kg) Total (kg)
Arm. Pos. Arm. Neg.
elastico 542.23 467.33 14.92 1024.48
(100%) (100%) (100%) (100%)
elastoplastico 565.13 415.69 13.30 994.12

(104.2%) (88.9%) (89.1%) (97.0%)

6 CONCLUSAO

169

Empregando modelos relativamente simples para a representagdo do
fendbmeno elastoplastico em elementos de barra (representativos das vigas) e de
placa (representativos das lajes), e mostrando a viabilidade de suas aplicacbes na
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analise estrutural de pavimentos de edificios, procura-se abrir um horizonte muito rico
e ainda pouco explorado dentro da analise de estruturas.

A aplicacdo de um procedimento de calculo de pavimentos de edificios em
regime elastoplastico pode trazer grandes beneficios a analise estrutural, pois permite
ao projetista atuar sobre a redistribuicdo dos esforcos obtidos com um mesmo
conjunto de formas através da imposicdo de taxas de armadura diferenciadas no
pavimento. Além disso, o dimensionamento em regime elastoplastico oferece a
possibilidade de determinar-se com maior precisdo os deslocamentos da estrutura,
pois considera a diminuicao de rigidez dos elementos por fissuragdo do concreto e
escoamento das armaduras, dispensando-se procedimentos aproximados para a
determinacgdo desses efeitos sobre os elementos que compdem o pavimento.
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NAO-LINEARIDADE FiSICA E GEOMETRICA NO
PROJETO DE EDIFIiCIOS USUAIS DE CONCRETO
ARMADO

Rivelli da Silva Pinto' & Marcio Antonio Ramalho?

Resumo

Neste trabalho sdo discutidos os procedimentos simplificados para a consideragdo da
ndo linearidade fisica (NLF) e da ndo linearidade geométrica (NLG) na andlise de
edificios de concreto armado. Deste modo, pretende-se estabelecer o grau de
confiabilidade desses processos. Algumas prescri¢coes para reducdo na inércia dos
elementos estruturais sdo comparadas com os resultados obtidos através de modelos
em elementos finitos, permitindo, assim, a avaliagdo destas prescri¢oes. Um estudo
detalhado do parametro y.,, como majorador dos esfor¢os em primeira ordem para a
obtengdo dos esforcos finais em segunda ordem, é efetuada, de modo que se possa
estabelecer, de forma mais clara, as vantagens e as limitag¢oes deste parametro.

Palavras-chaves: edificios altos; efeitos de segunda ordem; parametros de
instabilidade; ndo-linearidade fisica (NLF); ndo-linearidade geométrica (NLG).

1 INTRODUGAO

No calculo das estruturas de edificios altos, € necessario que o projetista esteja
atento ao problema da estabilidade global, pois a estrutura €& solicitada
simultaneamente por agdes verticais e horizontais. De fato, as ag¢des adicionais
provenientes do deslocamento horizontal da estrutura® podem ocasionar o
aparecimento de acréscimos de esforgos capazes de conduzi-la ao colapso. Esse tipo
de analise, onde se considera o equilibrio da estrutura em sua posigdo deslocada, é o
que se denomina analise com néo-linearidade geométrica.

Por outro lado, o projetista deve levar em conta que o comportamento do
material constituinte da estrutura, no caso do concreto armado, nao é elastico perfeito.
Isso porque, o efeito da fissuracdo, da fluéncia, o escoamento das armaduras, bem
como outros fatores de menor importancia conferem ao mesmo um comportamento
nao linear, a chamada néo-linearidade fisica.

Deve-se, portanto, lancar mao de uma analise na qual se considere a estrutura
na sua configuracgao final de equilibrio, determinada pela nao-linearidade geométrica
(NLG) e pela nao-linearidade fisica (NLF) do material que a constitui.

O emprego desse tipo de analise, para as estruturas de concreto armado, pode
resultar em uma tarefa complexa, implicando em grande esforco computacional.

' Doutor em Engenharia de Estruturas — EESC-USP, rivpinto@uol.com.br
2 Professor Associado do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, ramalho@sc.usp.br

® Os deslocamentos horizontais podem ser devidos a assimetria na geometria da estrutura ou no
carregamento, a imperfeicbes geomeétricas ou a outros fatores diversos da agao horizontal.
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Isso porque a consideracédo da NLF implica na determinagéo da rigidez de cada
elemento estrutural a partir das relagdes constitutivas dos materiais, da quantidade e
disposicao de armadura nesse elemento, bem como do nivel de solicitagdo do mesmo.
A fim de se evitar esse nivel de complexidade, tem-se realizado diversos estudos para
a obtencdo de métodos para a consideracao simplificada da NLF. Esses métodos
propdem uma redugdo média na inércia bruta da sec¢do transversal dos elementos
estruturais.

A consideracdo da NLG, entretanto, pode ser implementada com maior
facilidade. Por exemplo, quando se realiza uma analise matricial, através de alteragdes
na matriz de rigidez da estrutura. Mas ainda assim, em muitos casos praticos, nem
sempre é conveniente a utilizagado dessa ferramenta mais sofisticada de analise. Com
a intencéo de contornar esse problema, tem-se pesquisado pardmetros que permitam
avaliar a necessidade de se considerar ou ndo o efeito da NLG na andlise da
estrutura. Os pardmetros mais utilizados e difundidos no meio técnico sdo os
parametros a e y,.

O parametro a indica a necessidade ou néo de se considerar a NLG no projeto
de edificios de concreto armado, conforme seu valor esteja acima ou abaixo de certos
limites. J& o pardmetro y, vai além do parédmetro a, fornecendo também uma
estimativa dos acréscimos de esforgos devidos a NLG, constituindo-se em um recurso
interessante para a realizagdo de uma analise simplificada. Alguns autores consideram
que, se seu valor nao ultrapassar 1,2 , a estimativa dos esforgos finais na estrutura
pode ser feita pela simples multiplicacdo do valor do pardmetro pelos esforgcos
calculados em teoria de primeira ordem. E ébvio que esse procedimento representa
uma simplificagdo expressiva para a consideracao da NLG.

Desse modo, as recomendagdes para redugcdo na inércia dos elementos
estruturais, juntamente com os paradmetros de instabilidade constituem procedimentos
de facil implementagcdo que auxiliam o projetista na consideracdo dos efeitos nao
lineares da estrutura: a ndo-linearidade fisica do material e a nao-linearidade
geométrica da estrutura.

2 NAO-LINEARIDADE FiSICA

Na analise estrutural dos edificios de concreto armado, é importante que os
deslocamentos laterais sejam avaliados da melhor maneira possivel. Isso porque, os
efeitos de segunda ordem devidos a deslocabilidade horizontal da estrutura s podem
ser corretamente avaliados se a posi¢ao final desta for determinada de modo
satisfatorio.

Uma vez que os deslocamentos laterais resultantes de uma analise estrutural
sdo diretamente afetados pela rigidez dos membros constituintes da estrutura, deve-se
estimar essa rigidez através de processos que considerem a ndo-linearidade fisica dos
materiais empregados na estrutura.

Entretanto, a consideracdo da NLF pode-se tornar uma tarefa trabalhosa e
dificil de ser implementada em estruturas de concreto armado de grande porte. Isso
porque, geralmente, emprega-se nesse tipo de analise um procedimento incremental e
iterativo no qual, para cada nivel de carregamento da estrutura, a rigidez dos
elementos estruturais é estabelecida a partir das relagdes constitutivas dos materiais e
da disposicdo de armadura no elemento. Do procedimento anterior resulta que, para
cada sec¢ao, correspondera um valor do produto de rigidez El diferente, em fungéo do
nivel de solicitagao, da quantidade e disposi¢cao de armadura desta secdo. Em virtude
dessas dificuldades, tem-se pesquisado métodos simplificados para a determinagao
do produto de rigidez efetivo (Eles) a ser considerado para os diferentes elementos
estruturais.
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Segundo MACGREGOR (1993) os valores de El para uma analise em segunda
ordem de estruturas devem representar a rigidez dos membros imediatamente antes
da ruptura. Nessa fase, parte das vigas, lajes, pilares e paredes fissuram devido a
flexdo. Entretanto, a adocdo do momento de inércia para a secao fissurada de
concreto, nesse caso, seria por demais conservativo, visto que nem todas as segdes
transversais dos elementos apresentam esse comportamento.

Neste item sdo apresentadas as recomendagbes, de alguns autores que
estudaram o fendbmeno, para essa reducdo de inércia. Apresenta-se, também, um
modelo para a consideragao da NLF, sendo este utilizado para a verificagdo dessas
recomendacgdes em exemplos de vigas, pilares e um pértico em concreto armado.

2.1 Calibragem de um modelo tedrico para verificagao da reducao da
inércia

Com o intuito de obter indicagbes adicionais a respeito das prescricbes para
consideragao simplificada da NLF, no projeto de edificios de concreto armado, foram
analisados neste trabalho alguns exemplos simples de vigas, pilares e um portico em
concreto armado, nos quais se considerou a NLF do material. Para a realizagdo dessa
analise foi utilizado o software LUSAS, versao 11 (1995). Este software, produzido na
Inglaterra pela FEA (Finite Element Analysis Ltd), permite a realizagdo de analises
considerando a néo linearidade fisica do material.

Neste item é apresentado um modelo tedrico para o concreto armado, sendo
esse modelo aferido com resultados experimentais.

2.1.1 Modelo em elementos finitos

Para a modelagem das estruturas foi adotado um esquema bidimensional
formado por elementos quadrangulares de chapa (estado plano de tenséao)
caracterizando o concreto armado e elementos de barra caracterizando o aco.

Cada elemento de chapa possui oito nés: um em cada vértice e um no meio de
cada lado. A cada n6 correspondem dois graus de liberdade que sdo os
deslocamentos horizontal (u) e vertical (v). J& o elemento de barra, empregado para a
modelagem do ago, possui trés nés: um em cada extremidade e um no meio da barra ,
cada no apresenta os mesmos graus de liberdade que os elementos de chapa. Esses
elementos sdo acoplados através do nés, possuindo deslocamentos nodais iguais o
que proporciona a aderéncia entre 0s mesmos.

Os elementos de chapa e de barra empregados no modelo sao definidos no
LUSAS como QPM8 e BARS3, respectivamente, e séo ilustrados na figura 2.1.

Figura 2.1- Elementos finitos adotados

2.1.2 Modelos constitutivos

A utilizagdo de softwares para analise estrutural em segunda ordem esta se
tornando cada vez mais viavel devido o rapido desenvolvimento dos
microcomputadores. No entanto, a utilizagdo desses recursos somente faz sentido se
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estiverem disponiveis relagdes constitutivas confiaveis para os materiais. De fato, a
realizacao de uma analise que possa reproduzir com fidelidade o comportamento real
da estrutura implica na utilizacdo de dados de entrada representativos do fenbmeno
descrito. Portanto, a adogao dos modelos constitutivos para os materiais deve ser
realizada de maneira criteriosa, de forma a possibilitar a obtencdo de bons resultados
na analise numérica.

A seguir sdo apresentados os modelos constitutivos empregados neste
trabalho para o concreto e para o ago, de modo a se tentar reproduzir, do melhor
modo possivel, o comportamento desses materiais.

2.1.2.1 Modelo constitutivo do concreto

A definicdo do modelo constitutivo do concreto se da através dos seguintes
parametros:

e Modulo de elasticidade longitudinal (E,);

¢ Coeficiente de Poisson (v.);

e Resisténcia a compresséo (f_');

e Paradmetro f;

e Resisténcia a tragéo (f,);

e Deformacgéao correspondente a maxima resisténcia a compressao (s);

e Parametro de amaciamento &.

A adogao dos parametros acima sera feita de acordo com as prescri¢goes do
CEB-FIP MC 90. Para os valores do médulo de elasticidade longitudinal (E.),
resisténcia a compresséo (f.') e resisténcia a tragéo (f) foram adotados os valores

meédios conforme indicagdo do CEB-FIP MC 90 item 5.4.1.4 e de FRANCA (1991) para
analises com a consideragao na NLF.

¢ Modulo de elasticidade longitudinal (E.):
Segundo o CEB-FIP MC 90, item 2.1.4.2:

£ §2
E, = 2,15~Eco-( c% )
Ccmo-
onde :

E=10000 MPa;  f_=f +8 MPa; f_.=10 MPa

e Coeficiente de Poisson (v) :
Sera adotado o valor v, = 0,2 , conforme CEB-FIP MC 90, item 2.1.4.3.

» Resisténcia a compresséo (f) :

A resisténcia a compressao para a definicdo da superficie de ruptura sera
admitida como sendoo f_ .

e Parametro B :

Este parametro reduz o moédulo de elasticidade transversal para representar a
transferéncia de cisalhamento entre as superficies de fissuras. Para o mesmo, devem
ser adotados valores baixos (menores que 0,5) se 0 modo de ruptura for determinado
pelo cisalhamento. Como no caso de vigas a ruptura ¢é determinada
predominantemente pela flexdo, sera assumido =0,8 (proximo de 1).
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» Resisténcia a tragéo (f;) :
Segundo o CEB-FIP MC 90, item 2.1.3.3.1:

f %
fotm =1,40-( Ck/ ) em MPa.
cko

onde f, =10 MPa.

o Deformagao correspondente a maxima resisténcia a compressao (g.):

Conforme o item 2.1.4.4.1do CEB-FIP MC 90, deve-se adotar o valor
£.=0,0022.

e Parametro de amaciamento &:

No tipo de problema analisado a ruptura ocorre principalmente devido a
flexdo. Por isso, o valor do pardmetro de amaciamento sera adotado como 35,
conforme Manual de Verificagcao Il do LUSAS (1995).

2.1.2.2 Modelo constitutivo do ago

Para o ago sera adotado um modelo elasto-plastico definido pelo critério de
ruptura de Von Mises. Esse critério, datado de 1913, admite que a ruptura se inicia
quando a tensdo de cisalhamento octaédrica’ no ponto atinge um valor critico. E
empregado, preferencialmente, como critério de ruptura para materiais ducteis, em
virtude das deformacdes plasticas nos mesmos estarem associadas as tensdes de
cisalhamento, n&o produzindo variagdo de volume.

No modelo proposto, o critério de Mises sera utilizado como critério de
plastificagao.

Para definir o modelo constitutivo do ago deve-se estabelecer os seguintes
parametros :

e Modulo de elasticidade longitudinal (Es);
e Coeficiente de Poisson (vs);
e Tensao uniaxial de escoamento (cyo);

e Parametro de endurecimento (C,);

 Deformagao plastica limite (g, ;,,.);

Os valores adotados para o modelo sdo os valores de calculo, conforme indica
FRANCA (1991):

¢ Modulo de elasticidade longitudinal (Es) :

De acordo com a NB1-78, item 7.2, tem-se : E = 210000 MPa
e Coeficiente de Poisson (vs) :

Sera adotado o valor v = 0,3, conforme NBR 8800 item 4.6.10.

e Tensao de escoamento (o) :

* Na teoria da plasticidade, as tensdes atuantes em planos igualmente inclinados em relagao aos eixos
coordenados sdo chamadas tensdes octaédricas.
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A tensdo de escoamento sera admitida como sendo o fyqy (fy / 1,15).

e Parametro de endurecimento (C,) :

Este parametro é definido pela razao entre a parcela de tensdo que excede Oyo
e a deformagao plastica (figura 2.2), sendo: 6 =tan™'C,.

A Tensso de ruptura
uniaxial

yo

| >
>
Deformagao plastica

feti
efetiva Sp

Figura 2.2 - Par@metro de endurecimento C;

O modelo sera adotado para acgos classe A. Logo a inclinagdo da curva de
deformacao plastica é nula (encruamento nulo), sendo C1q = 0.

o Deformacgao plastica limite (sp"m):

Conforme indica a NB1-78, item 7.2, a deformagao maxima de ruptura do ago é
de 0,010. Em virtude dos agos tipo A apresentarem um comportamento elastico até o
limite ¢, a deformagdo plastica maxima (e, ;,,) sera obtida pela diferenca entre a

deformagao maxima permitida (g, = 0,010) e a deformacéo elastica (syd). Assim :

ult

SU“ = Syd + gplim |OgO Ep”m = 0,010 - Syd

2.2 Verificagao da reducgao de inércia para vigas e pilares

2.2.1 Vigas de concreto armado

Dando prosseguimento ao estudo, foram analisadas vigas biapoiadas e
biengastadas de concreto armado. Essas vigas foram dimensionadas de modo a
atingirem o estado limite ultimo no dominio 3. Nos exemplos analisados a ruptura
ocorre para posi¢cdes da linha neutra variando desde a proximidade do dominio 2 até
chegar no limite do dominio 3-4. Assim, pode-se avaliar a influéncia da quantidade de
armadura nos valores obtidos. A posigao da linha neutra € indicada pelo valores de fy
= x/ d, onde x & a profundidade da linha neutra e d é a altura util da se¢éo transversal
(figura 2.3).
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cﬁ_k

h d

+ I I N
dl

Figura 2.3 - Secgéao transversal das pecas de concreto armado

As vigas analisadas possuem as seguintes dimensdes : b=15cm, h=60cm e
vao de 6,00 m. O esquema geral das vigas analisadas, bem como a discretizacao
utilizada sao apresentados nas figuras 2.4a e 2.4b.

qd

15
S S P A N A A N S A A A A

60 cm 600 cm

Figura 2.4a - Modelo para vigas biapoiadas

15 9
e N N N N N N N A N N R R

i

60 cm 4{ 600 cm 4\

Figura 2.4b - Modelo para vigas biengastadas

As caracteristicas admitidas para os materiais foram: concreto com f = 20 MPa

e aco CA-50A. As vigas foram submetidas a carregamentos crescentes até o valor
tedrico da carga ruptura. A reducdo de inércia correspondente foi estabelecida de
modo que o produto de rigidez, dado pelo mdédulo de elasticidade proposto pelo CEB-
FIP MC 90 (item 2.1.4.2) e pela inércia da secdo bruta de concreto armado,
multiplicado pelo fator de reducgao, reproduza a flexa no meio do vao obtida através do
processamento com a NLF. Os resultados obtidos para as vigas biapoiadas e
biengastadas encontram-se, respectivamente, nas figuras 2.5 e 2.6.
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—&—Beta x=0.28
Beta x =0.32
—l—Beta x =0.36
Beta x =0.40
Beta x =0.44
—X¥—Betax=0.48
—&—Betax=0.52
—+—Beta x=0.56
—=—Beta x =0.60
Beta x =0.6283

El eq/Eclg

Md / Md rup

Figura 2.5 - Variagao do El¢ para vigas biapoiadas - Processamento no LUSAS

Observa-se pela figura 2.5 que, para as vigas biapoiadas, quando a linha
neutra se encontra nas proximidades do dominio 2 (Bx=0,28) o valor de Ele se
aproxima de 0,40 Eclg. A medida que a linha neutra se aproxima do dominio 4
(Bx=0,6283), o valor de El¢ se aproxima de 0,60 Ecly. Resultando em média um valor
de El¢s de 0,50 Eclg.

——Betax=0.28
Beta x =0.32
—— Beta x =0.36
Beta x =0.40
Betax=0.44
—X—Betax=0.48
—&—Betax=0.52
—+—Beta x =0.56
—=—Beta x =0.60
Beta x =0.6283

k=3
15}

El eq/Eclg
o
©
S

0,80 4

0,70 4

0,60

0,1 0,2 03 04 05 06 0,7 08 0,9 1
Md / Md rup

Figura 2.6 - Variagéo do El para vigas biengastadas - Processamento no LUSAS

Pela figura 2.6, para as vigas biengastadas, observa-se nao haver variagédo
significativa dos valores de Elg, na ruptura, para as diferentes posicbes da linha
neutra. Os valores de El¢ se encontram entre 0,60 Eclg e 0,64 Eclg, resultando em um
valor médio de 0,62 Eclg.

No entanto, as condi¢gbes de vinculagédo consideradas nos exemplos anteriores
sdo condicdes extremas: extremidades apoiadas ou com engastes fixos. Na realidade,
a vinculacdo das vigas de edificios de concreto armado deve ser uma situacao
intermediaria entre os dois casos considerados. Portanto, deve-se esperar que o valor
de El, adaptado as condigcbes de vinculacéo reais da estrutura, deva ser um valor
médio entre esses dois valores obtidos. Isso leva a um valor de Elgs de
aproximadamente 0,55 Eclg .

Observa-se ainda, pelos valores acima, que as vigas com armadura
posicionada nas faces inferior e superior apresentam uma redug¢ao de inércia menor
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que as vigas com armadura simples. Este comportamento era esperado, uma vez que
a armadura restringe a fissuragcdo, que € uma das principais causas da reducgio de
inércia nas pecas de concreto armado.

2.2.2 Pilares de concreto armado

Prosseguiu-se o0 estudo com a analise de pilares, de modo a se obter
indicacbes do comportamento desses elementos quando submetidos a flexo-
compressao. Optou-se pelo estudo de pilares engastados na base e livres no topo.
Esse tipo de vinculagéo foi adotada por ser muito dificil se reproduzir, na modelagem
proposta, o que realmente acontece na ligagcdo pilar-viga. Os pilares foram
dimensionados no dominio 4 e submetidos a agdo de esforgos normais e momentos
fletores que, combinados, estdo no limite da superficie de ruptura da peca (diagramas
de interagdo g X v4). Desse modo, pode-se calcular o deslocamento na extremidade
livre das pecas, quando estas sdo submetidas ao carregamento de ruptura,
estabelecendo-se a respectiva reducao de inércia.

A fim de se evitar o aparecimento dos efeitos devidos a n&o-linearidade
geomeétrica, inerentes aos pilares esbeltos, foram analisados somente pilares curtos (A
< 40), nos quais esse efeito pode ser desprezado. As dimensdes dos pilares
analisados sdo b=25cm, h=50cm (figura 2.1) e um comprimento de 280cm. A
discretizacao utilizada para os pilares esta definida na figura 2.7.

Para os pilares, também foi admitido o concreto com f,=20 MPa e ago CA-50A.

Os resultados obtidos se encontram na tabela 2.1.

0 M
ey N

280 cm

50cm

o o o

25 cm

Figura 2.7 - Modelo de pilar de concreto armado
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Tabela 2.1 - Reducéo de inércia para pilares

® Nd vd Md pd Flecha Flecha Elef/El | pd/vd
elastica NLF
(kN) (kN) (cm) (cm)
05 892,86 05 1910714 0,214 0,949 1,192 0,80 043
05 1071,43 06 17857,14 0,200 0,887 0,917 0,97 0,33
05 1250,00 0,7] 16875,00 0,189 0,838 0,780 1,08 0,27
05 142857 08 1464286 0,164 0,727 0,644 1,13 0,21
05| 160714 09| 12767,86 0,143 0,634 0,561 1,13 0,16
0,8 892,86 05 2580357 0,289 1,282 1,776 0,72 0,58
08 1071,43 06) 2455357 0,275 1,220 1,444 0,84 0,46
08 1250,00 07] 2294643 0,257 1,140 1,163 0,98 0,37
08| 142857 08| 2133929 0,239 1,060 0,960 1,10 0,30,
08| 160714 09 1973214 0,221 0,980, 0,831 1,18 0,25
08 178571 1,0  17500,00 0,196 0,869 0,720 1,21 0,20
1 892,86 05 30267,86 0,339 2,055 2120 0,97, 0,68
1 1071,43 06| 29017,86 0,325 1,762 1,805 0,98 0,4
1 1250,00 07 2741071 0,307, 1,468 1,484 0,99 044
11 142857, 0,8 2580357 0,289 1,229 1,309 0,%4 0,36
1 1607,14 09 2267857 0,254 0,955 1,031 0,93 0,28
1 178571 1,0  22321,43] 0,250 1,109 0,906 1,22 0,25
1 1964,29 11 2044643 0,229 1,016 0,808 1,26 0,21

Sendo as variaveis adimensionais dadas por:

Ng . My
Vg4 = ; =
d Afog Hg

) Asfyd
y O=—-:":.
Acfcdh Acfcd

Observa-se pelos resultados acima que, para a modelagem efetuada, o valor
de El¢s para pilares se torna menor que o correspondente a secéo bruta de concreto
apenas para valores de u/m acima de 0,3 (aproximadamente), o que representa
momentos fletores elevados em relacdo ao esforco normal. Para valores mais baixos
dos momentos fletores em relagdo a normal, a inércia equivalente se mantém com
valores acima dos admitidos para a sec¢do bruta de concreto armado, em virtude da
presenca da armadura.

Esse comportamento era esperado, pois os momentos fletores produzem
fissuras que reduzem a inércia bruta das pecas. Ja o esfor¢o normal produz um grau
menor de fissuragao, resultando em uma perda de rigidez no concreto insignificante,
quando comparada a parcela de inércia acrescida pela armadura.

Esses resultados indicam ser razoavel o estabelecimento de valores
diferenciados de El¢s para os pilares localizados em niveis inferiores e superiores da
edificacdo. Isso porque, estes estdo submetidos predominantemente a momentos
fletores, enquanto aqueles, a esforgos normais.

2.2.3 Pértico plano de concreto armado

Obtidas indicacbes gerais a respeito do comportamento de pilares e vigas,
realizou-se o processamento de um portico de 13 pavimentos de concreto armado
(figura 2.8). Para a analise da estrutura foi considerado concreto com f =20 MPa e

aco CA-50A.
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Figura 2.8 - Portico de concreto armado

Determinou-se, entdo, as armaduras para os elementos estruturais a partir dos
esforgos provenientes de uma analise em primeira ordem da estrutura. As armaduras
das vigas foram uniformizadas em faixas estabelecidas ao longo da altura do prédio.
As armaduras adotadas e a definicdo das faixas sdo apresentadas na tabela 2.3.

Tabela 2.3 - Armaduras ao longo da altura do pértico

FAIXA NIVEIS VIGAS PILARES
As sup (cm2) | As inf (cm2)| As (cm2)

1]1 ° PAVIMENTO 13 5,5 28
2 ° PAVIMENTO 15,5 5,5 23
2|3 ° PAVIMENTO 15,5 5,5 18
4 ° PAVIMENTO 15,5 5,5 15
5° PAVIMENTO 14 55 15
3]6 ° PAVIMENTO 14 5,5 15
7 ° PAVIMENTO 14 5,5 15

8 ° PAVIMENTO 11,5 55 15
4]9 ° PAVIMENTO 11,5 55 15
10 ° PAVIMENTO 11,5 5,5 15
11 ° PAVIMENTO 9,2 5,5 15
5]12 ° PAVIMENTO 9,2 55 15
13 ° PAVIMENTO 9,2 4,5 15

Determinada a armadura a ser utilizada nos elementos da estrutura modelou-
se no LUSAS (figura 2.9) o portico da figura 2.8.
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Figura 2.9 - Modelo bidimensional - LUSAS

Efetuou-se, entdo, o processamento com a consideragao da nao-linearidade
fisica do material. Assim, comparando-se os resultados dessa andlise com os obtidos
através do processamento em primeira ordem, podem ser obtidas indicagdes a cerca
da redugdo de inércia correspondente as vigas e aos pilares. Os resultados obtidos
encontram-se na figura 2.10, que mostra curvas correspondentes a processamentos
com diferentes consideragdes na reducgao de inércia de vigas e pilares.

© O =~ N W b
rm T r 17177

—*— Lusas

Pavimento
o =2 N W OO N
TrTIr~1 T

L // —a— Ip=lg; Iv=Ig
r /‘ Ip=Ig; Iv=0,5g
- —e— Ip=0,8lg; v=0,5Ig
L —v— Ip=Ig; Iv=0,6lg
I S | [ R RS R SR |
0 1 2 3 4 5 6 7 8
flecha (cm)

Figura 2.10 - Deslocamento nos pavimentos segundo diferentes redugdes de inércia para vigas
e pilares

Observa-se que os deslocamentos obtidos para o pértico plano com o modelo
analisado no LUSAS, quando comparados com aqueles obtidos através de processos
simplificados, se mostram a favor da seguranga em todos os casos.

Comparando-se com os resultados obtidos considerando-se Eles = 0,50 Eclg
para as vigas e Elis = 0,80 Eclg para os pilares, observa-se que, em relagédo ao
processamento no lusas, o processo simplificado apresenta um deslocamento no topo
cerca de 37% maior.

Os resultados obtidos com o LUSAS estdo mais proximos dos correspondentes
a uma analise em primeira ordem onde sejam considerados Ele = 0,60 Eclg para as
vigas e Elg = 1,0 Ecly para os pilares. Esses valores de redugédo de inércia foram
tomados segundo os resultados obtidos nos itens 2.2.1 e 2.2.2 deste trabalho, nos
quais se observa que, para as vigas, os valores El¢ variam no intervalo de 0,4 a 0,64
Eclg e que, para os pilares, somente ocorrem redugbes de inércia quando os
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momentos fletores sédo elevados e a normais pequenas, permanecendo os valores de
El.s acima de 1,0 Eclg caso contrario.

3 NAO-LINEARIDADE GEOMETRICA

Pode-se dizer, de modo simples, que os efeitos devidos a nao-linearidade
geométrica (NLG) s&o aqueles oriundos da mudanga de posi¢gdo da estrutura no
espaco. Esses efeitos sdo determinados através de uma analise na qual se considera
a estrutura na sua configuragao final de equilibrio.

No projeto de edificios altos deve-se estar atento ao problema da NLG quando
a estrutura é solicitada simultaneamente pelo carregamento vertical e pelas agdes
horizontais. Isso porque, o carregamento vertical agindo na estrutura deslocada pode
ocasionar o aparecimento de acréscimos de esforcos capazes de conduzi-la ao
colapso.

Nas estruturas rigidas esses efeitos sdo pequenos e podem ser desprezados,
entretanto, nas estruturas flexiveis, tais efeitos passam a ser significativos devendo ser
obrigatoriamente considerados. Desse modo, as estruturas podem ser classificadas
em estruturas de nds moveis ou estruturas de nés fixos, conforme a importancia dos
efeitos de segunda ordem na analise.

Segundo o CEB-FIP MC 90 (item 6.6.3.1.3) um edificio pode ser considerado
de nos fixos se os efeitos de segunda ordem, devidos a deslocabilidade horizontal da
estrutura, resultam em acréscimos inferiores a 10% nos momentos fletores relevantes
obtidos de uma analise em primeira ordem. Esse critério € conhecido como condi¢céao
de imobilidade dos nés.

Neste item sao tratados os problemas relacionados com a classificacdo das
estruturas quanto ao grau de mobilidade. De modo particular, pretende-se avaliar o
coeficiente y, que, além de classificar a estrutura quanto ao grau de mobilidade,
permite a previsdo dos acréscimos de esforcos devidos ao seu deslocamento
horizontal.

3.1 Metodologia para estudo do coeficiente yz

A fim de se estudar de modo mais detalhado o coeficiente vy, serado
processados edificios em primeira ordem e em segunda ordem, de modo que se
possa determinar o acréscimo de esforcos ocorrido nos elementos constituintes da
estrutura. Esses acréscimos serdo comparados com 0s acréscimos previstos pelo
processo aqui chamado de simplificado, no qual os esforgos finais em segunda ordem
sdo obtidos pela multiplicagao dos esforgos em primeira ordem pelo coeficiente y,.

A metodologia a ser empregada, de modo sistematico, consiste nas seguintes
etapas:

a) Realizacdo de uma andlise em primeira ordem da estrutura para as agdes
horizontais agindo simultaneamente com o carregamento vertical, levando-se em
conta a NLF de forma simplificada (através de uma redugdo na inércia dos
elementos estruturais);

b) Coémputo dos esforcos em primeira ordem para cada elemento da estrutura;
c) Calculo dos valores de v, e y correspondentes as duas dire¢des do edificio (x e y);

d) Analise da estrutura em segunda ordem, considerando-se a NLG através de
alteragdes incrementais na matriz de rigidez e a NLF de modo simplificado;

e) Computo dos esforgcos em segunda ordem para cada elemento da estrutura;

f) Calculo da relagéo entre os esfor¢os obtidos pela analise em primeira ordem e em
segunda ordem;
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g) Comparagdo entre os acréscimos obtidos em segunda ordem e os valores
previstos através do coeficiente y, para a estrutura global e para faixas ao longo da
altura da edificagao.

Para tornar viavel a execugcao das analises propostas sera utilizado o sistema
LASER, RAMALHO (1990), adaptado por CORREA (1991) para a consideragéo da
NLG. Esse sistema permite a analise de estruturas compostas por barras, dispostas
no espago e submetidas a carregamentos aplicados nos nos.

3.2 Conceitos basicos e simplificag6es adotadas

Neste item sdo apresentados os principais conceitos empregados e as
simplificacdes adotadas para a analise dos edificios. Todas as simplificacbes adotadas
no trabalho correspondem, fundamentalmente, as simplificagbes usualmente
empregadas nos escritérios de projeto.

3.2.1 Nao-linearidade fisica do material

A NLF sera considerada de maneira simplificada, tomando-se os coeficientes
indicados por FRANCO (1995):

Colunas

Vigas com armadura nas duas faces
Vigas com armadura em uma face
Lajes

«

«

cooo
whr o™
N

«

3.2.2 Carregamento horizontal

A acgdo do vento e as imperfeicbes geométricas (desaprumo) séo as principais
acdes horizontais que devem ser consideradas no projeto estrutural.

As forcas devidas ao vento nas edificacdes foram determinadas segundo a
NBR-6123/1988 (ABNT).

As imperfeicdbes geométricas podem introduzir excentricidades favoraveis ao
tombamento da estrutura. O CEB-FIP MC 90 indica a adogao de uma inclinacao
acidental correspondente a um desvio de prumo correspondente a '=1/200 radianos.
Esse desaprumo pode ser substituido por forgas horizontais equivalentes, aplicadas
ao nivel do pavimento (FH;), que produzam o efeito equivalente ao das agdes verticais
agindo concomitantemente com o desaprumo. As forgas horizontais devidas ao
desaprumo sao dadas por:

FH, = [ipi - Zn:ij -tg(B’) (3.1)

i+1

n n
onde ZPi € a carga vertical total até o pavimento i, ZPM a carga vertical total até o

i i+1
pavimento i+1 e n € o numero total de pavimentos do edificio.

A acéao horizontal devida ao desaprumo ndo foi incluida nas anélises efetuadas
pois, para a analise comparativa proposta neste trabalho, essa agao implicaria apenas
em um aumento na acao horizontal atuante na estrutura, ndo acarretando alteracoes
sensiveis nos resultados a serem obtidos.

O sentido de atuacdo da acado horizontal deve ser aquele que conduza a
situacdo mais critica, quando o efeito dessa agao for combinado com o efeito do
carregamento vertical. Isso porque o edificio pode se deslocar horizontalmente
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estando sujeito apenas ao carregamento vertical, devido a assimetria neste ou na
geometria do edificio.

Para contornar esse problema, os prédios foram primeiramente analisados
estando submetidos apenas ao carregamento vertical. Observou-se qual a tendéncia
de deslocamento segundo as diregdes x e y, aplicando-se a acéo horizontal no sentido
desse deslocamento, de modo a se obter a situagdo mais critica para a determinacéo
dos esforgos na estrutura.

3.2.3 Coeficientes aplicados aos carregamentos vertical e horizontal

Para o carregamento aplicado na estrutura sao propostos coeficientes
diferenciados conforme a NBR 8681/1984 (ABNT). Esta prescreve que, ao se
considerar a nao-linearidade geométrica, o coeficiente de ponderacdo de agdes y;
pode ser desdobrado nos coeficientes parciais ys, vr2 € V3, de modo que :

Sa=vr3-S(ve Ve 'Fk) (3.2)

sendo Sy o valor de calculo dos esforgos atuantes e F¢ o valor caracteristico das
acoes.

O coeficiente yp = yo € o fator de combinagao, definido na NBR 8681/1984,
cujos valores prescritos s&o:

Yo = 0,4 para casos gerais
Yo = 0,7 para elevadas concentragdes de pessoas
Yo = 0,8 para livrarias, garagens, etc.

O coeficiente vy leva em conta a variabilidade das agbes e 0 yi considera
possiveis erros na avaliagao dessas acoes.

Nos casos em que se considera a NLG, a NBR 8681/1984 prescreve que nao
se deve tomar y;; menor que 1,10. No presente trabalho adota-se y; = 1,15. Isso
porque a determinacdo dos esforcos através do métodos dos elementos finitos,
considerando-se a NLG, contribui para uma melhoria significativa na determinagao dos
efeitos das agdes sobre a estrutura, em relagcdo aos métodos convencionais de
célculo.

Para os edificios em concreto armado é razoavel assumir, conforme FRANCO
& VASCONCELOS (1991):

g = 0,8 (g+q) para o carregamento permanente;
q = 0,2 (g+q) para o carregamento acidental;

desse modo, o carregamento vertical e as agbes horizontais podem ser assim
fatoradas:

Para carregamento permanente, yo = 1:

Yg=1,3
Y=Y =1.3=v1.Yy3=7n .1,15
Yo1 = 1,130
Para carregamento acidental:
Yq=14
Y= Yq =1,4.\V0 =1 Yo . Y3 = Y1 Yo 1,15
Yo = 1,217
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YQ1'g+Yq1'q'W0

Assim, V¢ = 9+ q =08 v41 +02-v4-yo
Y =08-1130+02-1217 -y,
10015y, =04
Vi, = 0004 + 0,243 -y, = 11074 -y, =07
1,098 - y, =08

Para a agao horizontal, considerada como agao variavel principal (yo = 1), é
razoavel adotar-se :

'th :1,4 :’Yﬂ "Yf3 =’\/f1 1,15 .'.'Yf1 =1,217

Dessa maneira, serdo empregados os seguintes valores para os edificios
analisados neste trabalho :

Para o carregamento vertical :
1w = 1,00; para casos gerais

Para o carregamento horizontal :
Y = 1,22

Deve-se aplicar, no fim da analise, o fator y;3 = 1,15 aos esfor¢os obtidos,
conforme eq. 3.2.

3.3 Exemplo de analise de edificio

Neste item apresenta-se um exemplo de analise de edificio com o objetivo de
ilustrar, de maneira detalhada, a metodologia empregada neste trabalho.

Considere-se a estrutura do edificio residencial TORRE PERDIZES. As
dimensdes dos elementos estruturais, o carregamento vertical nos pilares e o

esquema vertical do edificio sdo apresentados na figura 3.1.
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Figura 3.1 - Edificio TORRE PERDIZES (geometria e carga nos pilares)

3.3.1 Consideracgoes gerais de projeto

O prédio foi projetado com fy = 21 Mpa, sendo adotado, para efeito de analise,
o modulo de elasticidade secante segundo a NB1-78 (item 4.2.3.1):
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E, =09-6600-,ff; (3.3)

sendo:

ij = ka + 3,5MPa (34)

resultando em E. = 29400 Mpa.

Para a determinagdo dos esforgcos horizontais devidos a agdo do vento
segundo a NBR-6123/1988, utilizaram-se os seguintes dados :

- Velocidade basica do vento: 38,0 m/s
- Categoria: IV

- Classe: C

- Fator topogréafico: S1=1,0

- Fator estatistico: S; = 1,0

Os coeficientes de seguranga para as agbes foram adotados conforme
estabelecido no item 3.4.3 deste trabalho:

v = 1,00 para as acgoes verticais

vm = 1,22 para as acdes horizontais

3.3.2 Analise da estrutura

O edificio da figura 3.1 foi analisado através do método dos elementos finitos.
Quando submetido unicamente ao carregamento vertical, o edificio apresentou um
deslocamento na dire¢cdo x de -0,002 m, ndo apresentando deslocamento na direcéo
y. Portanto, a acéo horizontal na diregdo x devera ser aplicada no sentido negativo do
€iX0 X.

A acgado horizontal aplicada ao nivel de cada pavimento corresponde ao
carregamento devido ao vento majorado por yq = 1,22. Essa agao foi aplicada sob a
forma de cargas concentradas, equivalentes ao carregamento distribuido nas faces da
edificagdo, ao nivel de cada pavimento.

O carregamento horizontal aplicado aos pavimentos é apresentado na tabela
3.1. Nessa tabela constam, ainda, os parametros necessarios para a determinagéo do
carregamento devido ao vento, a saber: cota de cada pavimento, coeficiente S2 na
respectiva cota, a altura de influéncia de cada pavimento (AH) e a carga
uniformemente distribuida em cada nivel da edificagédo (Q).
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Tabela 3.1 - Determinacao da agao do vento na estrutura

Nivel | Cota(m)| CoefS2 | AH(m) [Q (kN/m2)1,22.FX (kN)|1,22. FY (kN)
1 3,00 0,678 3,00 0,407 -25,80 51,20
2 6,00 0,745 3,00 0,491 -31,10 61,80
3 9,00 0,787 2,85 0,548 -33,00 65,50
4 11,70 0,815 2,70 0,588 -33,50 66,60
5 14,40 0,838 2,70 0,622 -35,50 70,40
6 17,10 0,858 2,70 0,652 -37,20 73,80
7 19,80 0,875 2,70 0,678 -38,70 76,80
8 22,50 0,890 2,70 0,701 -40,00 79,40
9 25,20 0,904 2,70 0,723 -41,30 81,90

10 27,90 0,917 2,70 0,744 -42,40 84,20
11 30,60 0,928 2,70 0,762 -43,50 86,30
12 33,30 0,939 2,70 0,780 -44,50 88,30
13 36,00 0,949 2,70 0,797 -45,40 90,20
14 38,70 0,958 2,70 0,812 -46,30 92,00
15 41,40 0,967 2,70 0,828 -47,20 93,70
16 44,10 0,975 2,70 0,841 -48,00 95,30
17 46,80 0,983 2,70 0,855 -48,80 96,80
18 49,50 0,990 2,70 0,868 -49,50 98,30
19 52,20 0,997 2,70 0,880 -50,20 99,70
20 54,90 1,004 2,70 0,892 -50,90 101,10
21 57,60 1,011 2,70 0,905 -51,60 102,40
22 60,30 1,017 2,70 0,916 -52,20 103,70
23 63,00 1,023 2,70 0,926 -52,80 104,90
24 65,70 1,029 2,70 0,937 -53,40 106,10
25 68,40 1,035 2,70 0,948 -54,00 107,30
26 71,10 1,040 2,70 0,957 -54,60 108,40
27 73,80 1,045 2,70 0,967 -55,10 109,50
28 76,50 1,050 2,70 0,976 -55,70 110,60
29 79,20 1,055 2,70 0,985 -56,20 111,60
30 81,90 1,060 2,70 0,995 -56,70 112,60
Coeficiente de arrasto na diregéo x: Cax = 1,05
Coeficiente de arrasto na diregéo y: Cay =1,25

Aplicou-se, simultaneamente a acgdo horizontal, o carregamento vertical
ponderado de ys = 1,00, processando-se entao a estrutura em primeira e em segunda
ordem através do sistema LASER.

3.3.3 Calculo do coeficiente yz e do parametro de forma v

Aplicando-se a agao horizontal devida ao vento, no modelo da figura 3.6, foram
obtidos os deslocamentos de cada pavimento (tabela 3.2). Sabendo-se que o
carregamento vertical total por pavimento é de 2471,4 kN, podem ser calculados o
coeficiente y, e o pardmetro de forma y, conforme as equagdes 3.5 e 3.6.

1
e SRy 39
2 Fia * Yia
_ 2P Xig. (3.6)
ay Py

Onde Py = carga vertical total do pavimento J;
Xiq = deslocamento horizontal total do pavimento j;
Fuiq = carga horizontal aplicada ao nivel do pavimento j;
yi¢ = altura correspondente ao pavimento i em relagao a base do edificio;
aq = flecha no topo da edificagao;
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P4 = carga total da edificagéo.

Computando-se os respectivos valores de deslocamentos e carregamentos
segundo as diregdes x e y, sdo obtidos os seguintes valores para vy, e y:

Direcao x :

> Pid . Xig = 7939,785 kNm, > FHid - Yid = 64414,23 kN.m

aq = 0,18499 m; P4 =74142 kN
vz = 1,14; v =0,579
Direcao y :
Z Pid . Xig = 12061,72 kNm, Z FHid -Yid = 127884,3 kN.m
aq = 0,29640 m; P4 =74142 kN
vz = 1,10; v = 0,549

Tabela 3.2 - Deslocamentos resultantes em cada pavimento

VENTO X VENTO Y
NIV Desl x Desl y Rotacao |Desl x Desl y Rotagao
(m) (m) (rad) (m) (m) (rad)
1| -0,00270 0 0 0| 0,00264[ 0,00000
2| -0,00890 0 0 0| 0,00946( 0,00001
3| -0,01683 0 0 0| 0,01916( 0,00001
4] -0,02460 0 0 0| 0,02954 0,00002
5| -0,03267 0 0 0| 0,04100[ 0,00003
6| -0,04091 0 0 0| 0,05320[ 0,00004
7| -0,04922 0 0 0| 0,06587[ 0,00004
8| -0,05753 0 0 0| 0,07883[ 0,00005
9| -0,06579 0 0 0| 0,09190[ 0,00006
10] -0,07395 0 0 0| 0,10498( 0,00007
11] -0,08199 0 0 0| 0,11798[ 0,00008|
12| -0,08986 0 0 0| 0,13081 0,00009
13] -0,09755 0 0 0| 0,14341 0,00009
14] -0,10502 0 0 0| 0,15573[ 0,00010
15] -0,11226 0 0 0| 0,16773| 0,00011
16] -0,11924 0 0 0| 0,17938( 0,00011
17] -0,12596 0 0 0| 0,19063[ 0,00012
18] -0,13239 0 0 0| 0,20147( 0,00013
19] -0,13852 0 0 0| 0,21187[ 0,00013
20| -0,14434 0 0 0| 0,22182[ 0,00013
21| -0,14984 0 0 0| 0,23130[ 0,00014
22| -0,15502 0 0 0| 0,24030( 0,00014
23| -0,15986 0 0 0| 0,24882( 0,00014
24] -0,16438 0 0 0| 0,25687[ 0,00014
25| -0,16857 0 0 0| 0,26444 0,00015)
26| -0,17243 0 0 0| 0,27156[ 0,00015)
27| -0,17597 0 0 0| 0,27825[ 0,00015)
28| -0,17922 0 0 0| 0,28458[ 0,00015
29| -0,18220 0 0 0| 0,29059( 0,00015
30] -0,18499 0 0 0| 0,29640( 0,00015

4 AVALIAGAO DO COEFICIENTE y;

Neste item sdo apresentados os resultados obtidos do processamento de 25
edificios de concreto armado, em primeira e em segunda ordem. Os resultados
provenientes desta analise possibilitam a determinagdo do modo como os acréscimos
de esforgos em segunda ordem se relacionam com o coeficiente vy,.
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Esses prédios fazem parte do acervo de -consultorias da TECSOF
ENGENHARIA DE ESTRUTURAS S/C LTDA, sendo estruturas concebidas por
diferentes projetistas em diversas partes do pais. Desse modo, acredita-se ser esta
uma amostra representativa das estruturas projetadas no Brasil.

Muitas dessas estruturas foram tomadas na fase de anteprojeto apresentando,
assim, valores de y, fora dos limites tolerados. Dessa forma, péde-se obter um
espectro mais abrangente de valores para a avaliagao do coeficiente vs,.

O procedimento utilizado na analise dos edificios € 0 mesmo apresentado para
o edificio TORRE PERDIZES, no item 3.

Na tabela 4.1 estado listados os edificios analisados neste trabalho com seus
respectivos valores de y,, v, 0 nimero de pavimentos, a carga total por pavimento e o
local para onde foram projetados.

Tabela 4.1 - Edificios analisados

Edificio Direcdo | N° de Pav. v ¥z Cargal/pav | Localizagdo
(x10kN)

1 |Saint Regis y 16 0,594 1,040 173 Campinas-SP
2 |Saint Regis X 16 0,556 1,043 173 Campinas-SP
3 |Padova-Luca y 16 0,566 1,047 304 Santos-SP
4 |Conde do Pinhal y 14 0,563 1,059 232 Sé&o Carlos-SP
5 |Spazio Uno X 17 0,598 1,060 231 Rib. Preto-SP
6 |Cdrsega y 18 0,521 1,065 296 Séo Paulo-SP
7 |Andaluzia y 20 0,541 1,068 207 Sto André-SP
8 [Stradus y 12 0,580 1,071 439,5 Brasilia-DF
9 |Maison Bougainville y 20 0,564 1,076 302 Sto André-SP
10 |Corsega X 18 0,494 1,095 296 Sao Paulo-SP
11 _|Corinto X 18 0,550 1,099 383 Séo Paulo-SP
12 _|Andaluzia X 20 0,629 1,104 207 Sto André-SP
13 |Torre Perdizes y 30 0,549 1,104 247 Sao Paulo-SP
14 |Porto Bello y 11 0,580 1,111 478 Manaus-AM
15 [Maison Etoile X 21 0,562 1,113 341 Sé&o Paulo-SP
16 _|Ville Dijon y 15 0,588 1,113 392 Taubaté-SP
17 _|Maison Etoile y 21 0,531 1,116 314 Sao Paulo-SP
18 |Ville Florence X 16 0,521 1,122 470 Jundiai-SP
19 [Ville Florence y 16 0,624 1,124 470 Jundiai-SP
20 [Maison Bougainville X 20 0,564 1,128 302 Sto André-SP
21 |Porto Bello X 11 0,565 1,129 478 Manaus-AM
22 |Ville Dijon X 15 0,556 1,130 392 Taubaté-SP
23 _[Premium y 15 0,637 1,133 385 Goiania-GO
24 |Corinto y 18 0,529 1,138 383 Sao Paulo-SP
25 |Av. Circular y 14 0,583 1,140 324 Goiania-GO
26 |Torre Perdizes X 30 0,579 1,141 247 Sé&o Paulo-SP
27 |Lion Dior y 19 0,539 1,151 309 Rib. Preto-SP
28 |Conde do Pinhal X 14 0,561 1,156 232 Sao Carlos-SP
29 |Spazio Uno y 17 0,598 1,157 231 Rib. Preto-SP
30 [Cartier Tower y 18 0,581 1,159 527 Rib. Preto-SP
31 [Premium X 15 0,571 1,160 385 Goiania-GO
32 [Butantd X 15 0,528 1,162 234 Séo Paulo-SP
33 _[Lion Dior X 19 0,555 1,170 309 Rib. Preto-SP
34 |J. F. Guimaraes y 18 0,562 1,174 603 Rib. Preto-SP
35 |Padova-Luca X 16 0,553 1,183 304 Santos-SP
36__[Maison Classic X 15 0,558 1,195 433 Recife-PE
37 |Espago Séo Paulo Il y 21 0,588 1,196 575 Séo Paulo-SP
38 [Rua Indiana y 25 0,501 1,199 372 Sao Paulo-SP
39 |Av. Circular X 14 0,576 1,209 324 Goiania-GO
40 |Top Life y 20 0,596 1,225 220 Juiz de Fora-MG
41 |Butanta y 15 0,535 1,257 234 Sao Paulo-SP
42 |Espaco Sao Paulo Il X 21 0,556 1,261 575 Séo Paulo-SP
43 |[Top Life X 20 0,587 1,276 220 Juiz de Fora-MG
44 |Cartier Tower X 18 0,523 1,277 527 Rib. Preto-SP
45 |J. F. Guimarées X 18 0,553 1,290 603 Rib. Preto-SP
46 |Maison Classic y 15 0,545 1,298 433 Recife-PE
47 |Condominio Ill y 24 0,537 1,389 385 Sao Paulo-SP
48 |Condominio Il X 24 0,565 1,444 385 Sao Paulo-SP
49 |Stradus X 12 0,617 1,458 439,5 Brasilia-DF
50 [Rua Indiana X 25 0,553 1,557 372 Sao Paulo-SP

4.1 Esforgos normais nos pilares
Os resultados relativos aos acréscimos médios dos esforgcos normais nos

pilares sao apresentados na figura 4.1. Estes acréscimos s&o correspondentes aos
esforgos devidos unicamente a agao horizontal e foram obtidos descontando-se a
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parcela do esfor¢co normal devida ao carregamento vertical, do esfor¢o final em
segunda ordem, assumindo-se valida a superposicao de esforcos. Observa-se que
esses acréscimos nos esforgos normais acompanham, de modo aproximado, 0 y,.

Esforgo normal nos pilares
Resultados globais

1,60

EN
S

N
=}

o
s}
.

Acréscimos
o
@
o

0,20 A

ooo LLMILEARRERERRR R R ER R R R

1 3 5 7 9 11 13 15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41 43 45 47 49
Edificios

Figura 4.1 - Comparacao entre os acréscimos de esforgos normais devidos ao vento nos
pilares em segunda ordem e 0 y,

Esses resultados, obtidos para a estrutura global, servem para indicar a
tendéncia dos acréscimos de esforcos normais, devidos as acgdes horizontais na
estrutura, acompanharem o v,. Entretanto, uma analise mais detalhada desses
acréscimos torna-se sem sentido, em virtude da simplificagdo adotada.

4.2 Momentos fletores nos pilares

A analise dos acréscimos de esforgos nos momentos fletores para os pilares, a
nivel de estrutura global, & apresentada nas figuras 4.2 e 4.3.

Momento fletor nos pilares
Resultados globais

1,80 ¢

Acréscimos

1 3 5 7 9 11 13 15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41 43 45 47 49
Edificios

Figura 4.2 - Comparagéao entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda
ordemeoy,

Na figura 4.2 pode-se perceber a proximidade nos resultados de acréscimos de
esforcos para a estrutura, obtidos através do processo simplificado e do
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processamento em segunda ordem. Observa-se, ainda, que as maiores diferencas
ocorrem para y, acima de 1,2.

A figura 4.3 indica, de modo mais claro, como essas diferencas percentuais se
comportam em fungdo dos valores de vy,. Observa-se, nessa figura, que para valores
de vy, até 1,15 as diferengas percentuais se mantém em torno de 2%, ora a favor, ora
contra a seguranca. A Unica excecao é o edificio n® 23 que apresenta uma diferenca
de 3,7% contra a seguranga.

Para valores de v, entre 1,15 e 1,20 comegam a aparecer diferengas da ordem
de 3% contra a seguranga. Acima de 1,20 as diferengas tendem aumentar para
valores acima de 5%, sendo que a maioria destas se mostra contra a seguranca.

Momento fletor nos pilares
Resultados globais

1,458

1,290

1,257

1,196

1,170

1,157

%L 1,140

1,129

1,116

1,104

1,076

1,060

1,040
T T T T T T T T
300 200  -1,00 0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00

Acrésc. < yz Dif. % entre acréscimos médioseoyz  AcCrésc. > yz

Figura 4.3 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em
segunda ordeme oy,

Nas figuras 4.4 e 4.5 sdo apresentados os resultados obtidos para a faixa 1.
Observa-se que, a maioria dos edificios, apresenta acréscimos de segunda ordem
menores que os esperados através do y,. Nessa faixa o edificio que apresentou
resultados mais discrepantes do geral foi o de n° 43, cujos acréscimos estiveram 3,2%

acima do v,.
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Momento fletor nos pilares
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Figura 4.4 - Comparagéao entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda
ordem e 0 v, - Faixa 1

Momento fletor nos pilares - Faixa 1

1 1 1 1 1 1 1
-7,00 -6,00 -500 -4,00 -3,00 -2,00 -1,00 0,00 1,00 2,00 3,00 4,00

Acrésc. <yz Dif. % entre acréscimos médios e 0 yz Acrésc. > yz

Figura 4.5 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em
segunda ordem e o y, - Faixa 1

Para a faixa 2 observa-se , nas figuras 4.6 e 4.7, que a grande maioria dos
edificios apresenta resultados contra a seguranga, ou seja, os acréscimos de segunda
ordem sao maiores que o valor do y,. As diferengas tornam-se maiores a medida que
os valores de y, aumentam. Para y, acima de 1,3 essas diferengas estdo acima de 6%
contra a seguranga, atingindo até valores da ordem de 19%.
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Momento fletor nos pilares
Faixa 2
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Figura 4.6 - Comparagéao entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda
ordem e 0 v, - Faixa 2

Momento fletor nos pilares - Faixa 2
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Figura 4.7 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em
segunda ordem e o v, - Faixa 2

A faixa 3 se comporta de modo analogo a faixa 2, sendo que o edificio n® 21
apresenta os resultados mais discrepantes, com acréscimos cerca de 3% menores
que os previstos pelo v,.
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Momento fletor nos pilares
Faixa 3
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Figura 4.8 - Comparacgédo entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda
ordem e 0 vy, - Faixa 3

Momento fletor nos pilares - Faixa 3
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Figura 4.9 - Diferenca % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em
segunda ordem e 0 v, - Faixa 3

O processo simplificado apresenta, na faixa 4, resultados ora a favor ora contra
a seguranca independentemente dos valores de y,. Nessa faixa alguns edificios
apresentam acréscimos meédios até 10% inferiores aos valores de y,. Ja as diferengas
contra a seguranga apresentam-se mais acentuadas apenas para y, acima de 1,25,
onde atingem valores acima de 10%.
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Momento fletor nos pilares
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Figura 4.10 - Comparagéao entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda
ordem e 0 vy, - Faixa 4

Momento fletor nos pilares - Faixa 4
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Figura 4.11 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em
segunda ordem e o vy, - Faixa 4

Na faixa 5 observa-se uma tendéncia do processo simplificado apresentar
resultados seguros, independentemente da magnitude dos valores v,.
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Momento fletor nos pilares
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Figura 4.12 - Comparacao entre os acréscimos de momentos fletores nos pilares em segunda
ordeme oy, - Faixa 5

Momento fletor nos pilares - Faixa 5
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Figura 4.13 - Diferenga % entre os acréscimos médios de momentos fletores nos pilares em
segunda ordem € 0 vy, - Faixa 5

Os resultados para os momentos fletores nos pilares indicam que, para a
segunda e a terceira faixas, a previsao efetuada pelo y, se mostra contra a seguranca.
Percebe-se também, nessas faixas, que as diferengas entre o processo simplificado e
0s acréscimos médios em segunda ordem crescem com o aumento do valor de y,.

4.3 Esforgo cortante nas vigas

Para a estrutura global observa-se, através das figuras 4.14 e 4.15, que os
acréscimos meédios de esforcos estdo préximos ao y, mesmo para valores mais
elevados deste. Para y, menor que 1,25 a maior diferenga contra a seguranca
observada é da ordem de 2%. Para y, acima de 1,25 surgem diferengcas pouco
maiores que 3% contra a seguranca.
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Esforco cortante nas vigas
Resultados globais
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Figura 4.14 - Comparagéo entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda
ordemeoy,

Esforco cortante nas vigas
Resultados globais
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Figura 4.15 - Diferenca % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em
segunda ordeme o0y,

Estudando-se o comportamento do y, ao para as faixas ao longo da altura
percebe-se pelas figuras 4.16 e 4.17 que, para a faixa 1, os acréscimos médios de
esforcos se apresentam, para a maior parte dos casos, oscilando cerca 2% em torno
do y,. As maiores diferengas contra a seguranga surgem para y, maior que 1,4.
Entretanto, o edificio n® 31, cujo y,=1,16, apresenta uma diferenca de 4% contra a
seguranga, resultado este fora da tendéncia geral observada para os demais edificios.
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Esforgo cortante nas vigas
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Figura 4.16 - Comparagéo entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda
ordem e 0 v, - Faixa 1

Esforgo cortante na vigas - Faixa 1
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Figura 4.17 - Diferenga % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em
segunda ordem e 0 v, - Faixa 1

Os figuras 4.18 e 4.19 ilustram os resultados para a faixa 2 que apresenta,
como tendéncia geral, valores de y, contra a seguranca. A excegao dos edificios n° 6 e
n® 21, cujos acréscimos sao da ordem de 5% menores que o y,, todos os outros
edificios apresentaram acréscimos médios de esforcos maiores que este.
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Esforgo cortante nas vigas
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Figura 4.18 - Comparagéo entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda
ordem e 0 vy, - Faixa 2

Esforco cortante na vigas - Faixa 2
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Figura 4.19 - Diferenca % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em
segunda ordem e 0 v, - Faixa 2

As diferengas entre os acréscimos médios e o processo simplificado tornam-se
maiores a medida que y, aumenta. Entretanto, essas diferengcas sé ultrapassam
valores da ordem de 5% para y, acima de 1,30.

A faixa 3 (figuras 4.20 e 4.21) apresenta resultados semelhantes aos da faixa
2, exceto pelo edificio n® 33, cujos acréscimos médios sdo cerca de 9,5% maiores que

07,
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Esforgo cortante nas vigas
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Figura 4.20- Comparagéao entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda
ordeme 0y, - Faixa 3

Esforco cortante na vigas - Faixa 3
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Figura 4.21 - Diferenca % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em
segunda ordem e o v, - Faixa 3

Para a faixa 4 (figuras 4.22 e 4.23) a maior parte dos edificios se apresenta a
favor da seguranga em relagéo ao y,. As diferengas percentuais a favor da seguranca
chegam a valores proximos a 11% mesmo para valores baixos de y,, chegando a 13%
para y, acima de 1,30. Ja as diferengas contra a seguranga verificadas sao menores,
ultrapassando 4,5% em apenas dois edificios (n° 17 e 45).
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Esforgo cortante nas vigas
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Figura 4.22- Comparagéao entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda
ordem e 0 vy, - Faixa 4

Esforco cortante na vigas - Faixa 4
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Figura 4.23 - Diferenca % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em
segunda ordem e o v, - Faixa 4

Os acréscimos médios nos esforcos para a faixa 5 (figuras 4.24 e 4.25)
apresentam a tendéncia de se manterem a favor da seguranca. Muitos destes, estao
mais de 5% abaixo do valor de y, sendo as maiores diferengas constatadas quando vy,
assume valores acima de 1,30.
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Figura 4.24- Comparagéo entre os acréscimos de esforgos cortantes nas vigas em segunda
ordem e 0 vy, - Faixa 5

Esforco cortante na vigas - Faixa 5
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Figura 4.25 - Diferenca % entre os acréscimos médios de esforgos cortantes nas vigas em
segunda ordem e o0 vy, - Faixa 5

4.4 Momento fletor nas vigas
As conclusdes obtidas para os acréscimos médios nos esforgos cortantes

podem ser estendidas para os acréscimos médios nos momentos fletores nas vigas,
tanto a nivel de estrutura global, quanto a nivel das faixas ao longo da altura.
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5 CONCLUSOES

Neste item sdo apresentadas as conclusbes gerais baseadas nas analises
efetuadas ao longo do trabalho.

No item 2 sdo apresentados modelos bidimensionais para a analise de
elementos de concreto armado através do método dos elementos finitos. Esse
esquema foi aferido através de comparagdes com resultados experimentais para uma
viga biapoiada, apresentando um resultado satisfatério.

Deste modo, péde-se obter indicagdes a respeito dos valores de Elg, produto
de rigidez a flexao efetivo, correspondentes a vigas de concreto armado, através do
estudo de pecas biapoiadas e biengastadas. Observou-se que o Elg dessas vigas
variou entre 0,40 Ecy a 0,64 Ecly, sendo que os valores mais baixos de Ele
correspondem a vigas com armaduras em uma Uunica face e os maiores valores as
vigas com armadura nas duas faces. Portanto, parece razoavel o estabelecimento de
valores diferenciados para esses dois casos, como se faz na proposta na nova NB-1.

Para os pilares analisados, observou-se a grande influéncia do esforgo normal
nos resultados obtidos para os valores de Elg. Esses resultados mostram que, quando
o esforco normal é elevado e o momento fletor € pequeno, o Els permanece com
valores acima do E.lg, chegando a valores de até 1,26 Ecly. Quando, por outro lado, o
momento fletor & predominante, o Eles tem seus valores menores que o Eclg, chegando
a um minimo de 0,72 Ecly. Esta variabilidade nos resultados também € verificada na
literatura sobre o assunto e aponta a necessidade de uma dose de cautela na adogao
do El¢ para esses elementos.

O exemplo de poértico plano analisado indica que as reducbes de inércia
usualmente empregadas se encontram a favor da seguranga, quando comparadas
com os resultados obtidos com o modelo tedrico. Os resultados que mais se
aproximam daqueles obtidos com o processamento tedrico sdo os correspondentes a
0,6 E.lg para as vigas e 1,0 Ecly para pilares. Esse resultado pode ser decorrente do
fato dos pilares, quando solicitados predominantemente por esforcos normais,
chegarem a apresentar valores de Eles maiores que o Eclg.

Com base nesses resultados, conclui-se que os valores de Elgs séo
extremamente influenciados por diversos fatores e sé podem ser corretamente
avaliados através de uma analise estrutural mais sofisticada. Entretanto, os exemplos
analisados indicam que as prescricdes para a reducdo na inércia bruta dos elementos
estruturais a serem adotadas na proxima edigédo da NB-1, ou seja: Eles = 0,5 Eclg para
as vigas e El¢ = 0,8 Eclg para os pilares, parecem bastantes razoaveis.

Os problemas relativos a NLG s&o discutidos no item 3, onde se apresentam as
consideragbes gerais para a realizagao de dois tipos de analise em segunda ordem:
um processo simplificado, onde os esforgos em primeira ordem sdo majorados pelo v;;
€ um processo mais rigoroso, no qual a NLG € considerada através de alteragdes
incrementais na matriz de rigidez. Em ambos os procedimentos, a NLF é considerada
através de simples reducdes na inércia dos elementos estruturais. Comparando-se os
esforcos obtidos através desses dois procedimentos de analise em segunda ordem,
pode-se aferir a acuidade do processo simplificado.

Os resultados obtidos para 25 edificios submetidos ao carregamento horizontal
€ a acao vertical, apresentados no item 4, indicam o modo como o coeficiente y, se
relaciona com os esfor¢gos em segunda ordem.

Para os esforgos normais, considerando-se a estrutura global, os acréscimos
de primeira para segunda ordem mostram-se préximos ao y,, mesmo para valores
elevados desses acréscimos. Po6de-se constatar, entretanto, que os acréscimos de
esforcos normais devidos a acao horizontal na estrutura tornam-se pouco significativos
quando comparados com os esforgos devidos ao carregamento vertical.

Os acréscimos de momentos fletores nos pilares se mostram, a nivel global,
préximos ao vy, até para valores elevados do parametro. Para valores de y, entre 1,15 e
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1,20 comegam a aparecer diferencas da ordem de 3% contra a segurang¢a. Acima de
1,20, as diferencas tendem aumentar para valores acima de 5%, sendo que a maioria
destas se mostra contra a seguranca.

Considerando-se o comportamento ao longo da altura, os acréscimos de
momentos fletores se apresentam menores que o vy, para trechos de pilares préximos
a base. Para os trechos intermediarios, os acréscimos sdo maiores que 0s previstos
pelo y,, voltando a ser menores nos trechos préximos ao topo.

Os esforgos nas vigas, esforgos cortantes e momentos fletores, apresentam
comportamentos semelhantes entre si. A nivel global, as diferengas s&o da ordem de
apenas 3% contra a seguranga, mesmo para valores de y, acima de 1,25.

Considerando-se o comportamento ao longo da altura, esses esforgos
apresentam-se ora a favor ora contra a seguranga para as pecgas proximas a base.
Sendo que somente para y, acima de 1,3 aparecem diferengas contra a seguranga da
ordem de 7% nessa regido. Para as pegas situadas nas regides intermediarias, a
estimativa do y, mostra-se contra a segurancga, com diferengas acima de 5% para v,
maior que 1,3. Finalmente, para pegas préximas ao topo a estimativa através do vy,
volta a ser a favor da seguranca.

De todos os resultados obtidos, pode-se concluir que a utilizagdo do parédmetro
v, € satisfatéria dentro de certos limites, sendo que o valor de 1,2, estabelecido por
FRANCO & VASCONCELOS (1991), parece ser realmente adequado. O
estabelecimento de um limite superior a 1,2 deve ser evitado, levando-se em conta o
fato de que nas faixas intermediarias, onde os valores dos esforgos devidos a acao
horizontal sdo maiores, a estimativa se mostra contra a seguranga. Nessas faixas,
deve-se considerar ainda que os acréscimos de esforgcos apresentam certa dispersao
em torno da média, o que concorre para a diminuicdo da segurancga.
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INTERNAL FORCE EVALUATION FOR REISSNER-
MINDLIN PLATES USING THE BOUNDARY
ELEMENT METHOD

Salvador Homce de Cresce' & Wilson Sergio Venturini?

ABSTRACT

In this article, the accuracy of computing internal forces in BEM formulation for
Reissner’s and Mindlin Plates is discussed. An accurate scheme to evaluate the initial
moment domain integral usually used to compute the vector correction in non-linear
analysis is proposed. The domain integrals are transformed to boundaries the of the
approximation sub-domains, resulting into regular integrals, which are accurately
performed by mean of standard integration schemes.

Keywords: Boundary elements, plate bending problems.

1 INTRODUCTION

The direct boundary element formulation for Reissner's and Mindlin’s plates
were proposed by WEEEN (1982) and BARCELLOS & SILVA (1987), respectively.
Recently, these formulations have been discussed in several works, among them we
wish to point out the unified BEM approaches, proposed separately by WESTPHAL et
al. (2001) and PALERMO (2003).

As these formulations deal with complex kernels, one must be sure that the
integrals along boundary elements and over internal cells are accurately evaluated.
Studies regarding this matter have been presented in several works as in: RASHED et
al. (1998), EL-ZAFRANY et al. (1995) and MARCZAK & CREUS (2002). All these
works are related with the accuracy for computing boundary element integrals. In this
paper, we are trying to improve the accuracy to evaluate the initial moment field effects
required to perform non-linear analysis. A simple scheme to evaluate the initial
moment effects over triangular cells with linear approximations is proposed. From the
unified approach given by PALERMO (2003) the integrals appearing in both
displacement and internal force equations are easily transformed to the boundary and
them precisely computed, leading to very accurate values of deflections, and bending
and twisting moments. Simple examples are solved to show the accuracy reached by
using the proposed formulation.

! Professor do Departamento de Engenharia Civil da UFSCar, scresce@terra.com.br
2 professor Titular do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, venturin@sc.usp.br
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2 INTEGRAL REPRESENTATIONS OF DEFLECTIONS AND INTERNAL
FORCES

Let us consider a plate of constant thickness h described in the domain (2
with boundary 77, over which the in-plane Cartesian axes are x;, X, being x;
orthogonal to the plate middle surface.

The generalized integral representation of displacements obtained by using a
weighted residual statement or the Betti’s reciprocal work is given by*2:

Cully = J.“;fpkdr - J.P;“kdr + J-[uz*s -Mu,,,, ]gd.Q + J.uz*a B mZﬂdQ (1)
r o 0

r

where u, and p, are generalized displacement and traction components, respectively,
g is distributed load orthogonally applied on the plate surface, the values marked by *

are the well-known fundamental solutions, mZﬁ represents an applied initial moment
field, u;,ﬁ gives curvatures and ci is the free terms depending on the position of the
load point.

The parameter M is zero for Mindlin’s plate and v /(1—v )A’ for the Reissner’s
plates, being 4 =410 /h a constant related with the shear effects.

According to PALERMO (2003), the fundamental solution of the plate problem
for Kirchhoff, Reissner and Mindlin models, i.e., rotations and deflections due to a unit
point or unit couple are given by:

- Due to a unit point load in the direction orthogonal to the plate surface:

r

@, :_87[D rinir—1)r,, (2)

w*(s,q)=$[ér2(€n/1r—I)}—En/lr/(l—v)/iz (3)

- Due to a unit couple in the direction x,,:

*
u,, =—w

’ia+5iah h’ia (4)

e

and
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where

1

w,, = 877D6 o) [ (In Ar— 1)] (6)

1 0 0
h’aﬂ: 2
wD(1-v )L 0Ox, O

[in( 2r) + K ,(2r)] (7)

1

W S a 2 [ (tn(ar)-1)] ®)

where Kj is the modified Bessel function.

Let us now work on the initial moment term, appearing in equation (1). Before
approximating the initial moment values over sub-domain or cells, we can reduce its
singularity, by integration the corresponding domain term by parts to give:

[ ymipd2 =3 [uinmydl = [ui,mly,, d2 9)

Q m r, 0

where me is the external boundary 77 if m;, were continuous inside the body,

m

otherwise the total sub-domain (cell) boundaries.

We can use the fundamental solution decomposition given in equation (4) to
modify the integrals in equation (9) that after integrating by parts the remaining domain
integral becomes:

* 0 -
jum,ﬁ m,,d2 =

0
S| [usmgmlydl + [(w, 1, +h, 1, + 8, b iy, AT+ (10)
m|r, I,

o

It is worth to stress that the integrals with density m,,

is usually performed

along the external boundary only, while the integrals with density m’,,, have to be

ap’p
also performed along the cell boundary as continuity of mjﬂ,y is usually not assumed.
Moreover, the domain integrals were all eliminated because only linear shape
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functions (over continuous and discontinuous internal cells) will be used to approach
o

Mg, .

The domain integral due to the initial moment field was therefore transformed
to the boundary or sub-domain boundaries, along which no strong singularity has to be
evaluated. Thus, simple numerical integration techniques can be adopted to evaluate
accurately the initial moment effects.

Similarly, from the displacement representation we can derive curvature
representations and them internal moment and shear force integral equations. For
simplicity, let us particularize the problem deriving only bending and twisting moment
representations, which are given by:

m,, = J.uzﬂkpkdf - J.p;ﬂkdkdf + HuZW —Mu;ﬁy,y]gd!) —mgﬂ +
r (2]

r

+D(]—v) i
2 6xﬂ

2v aj* m’,dQ2| (11)

—u
’9 °0
“ ox 1-v ox, ”

0

* a *
Iu mg‘gdﬂ%r—fuﬁy,g mggd_0+
)

Q

The integrals along the boundary can be accurately performed using analytical
or appropriate numerical schemes as has been shown elsewhere®®. Herein, we are

going to work on the integral terms containing mgﬂ. By integrating these terms by parts
and then differencing them we find:

Moy = [ulppodl = [ pliidl + [luly, ~ My, Jed @ —m!,
r 0

r

D(l-v) | . . 2v . 0
+ 2 Z J.(uawﬂ"'uﬂy a I—v 5aﬂu777’77j779m7€dr]
m | r

D(1-v) * . 2v .
+—2 Z - J‘[uwnﬂ +uy, -I——I_ » 50,/;*”,;777,;)“12.9’.9 df} (12)

L

The fundamental solutions in equation (12) can be conveniently replaced by
the functions given in equations (4). As already described for equation (10), no

remaining integral is left when mgﬂ is linearly approximated.

The resulting integrals containing the densities m;ﬁ and m;ﬂ,y are not singular

and can be performed analytically or numerically along the sub-region (cells)
boundaries 7/, without requiring any special scheme. To perform the numerical tests
for the next section, we have used the classical Gauss scheme with sub-elements.
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3 NUMERICAL TESTS

To demonstrate the accuracy for computing the domain integrals involving the
initial moment mgﬁ, we selected two simple problems with known exact solution:

constant and linear moment fields applied over rectangular domains.
Let us first consider a rectangular domain ¢xb (¢ in the x4 direction), over

which a constant initial moment field, m;, =1.0, is applied. The plate is simply

supported along the sides of length b and free in the other direction. The example was
analysed using a very poor mesh and a finer one. As the exact solution is quadratic in
w, the same order of the approximations, practically no variation is observed refining
the mesh.

Exact values of deflections and internal moments were computed all over the
plate domain. In Table 1, we depicted the computed values along the plate middle axis
x;. Bending and twisting moments are zero, therefore the corresponding obtained
values are exactly the computed errors, demonstrating that the technique is rather
accurate. Numerical and exact values for deflections are also given in Table 1,
confirming again the accuracy of the formulation. The maximum error verified for
computing deflections is also of order of 108, the same errors observed for computing
bending and twisting moments.

Table 1. Deflections and moments due to m;, = 1.0

X, /0 0.125 0.25 0.375 0.5
Solution Exact Num. Exact Num. Exact Num. Exact | Num.
m11€2 /D 0.0 -2.7TE- 0.0 -2.7TE- 0.0 -2.7TE- 0.0 -2.7TE-
08 08 08 08
wD/(mf’,ZZ) 0.05469 | 0.05469 | 0.09375|0.09375(0.11719(0.11719| 0.125 | 0.125

The second test carried out consists of applying a linear initial moment field
varying from zero at x,=0.0 to 1.00 at x;=/, i.e., mj,=x,/{. As we are using

quadratic approximations to approach all boundary values, only approximate answers
were expected. Table 2 gives the results obtained by using only the finer mesh.

Deflections and moments, m,,, were computed for points along x», the axis passing

through the plate centre in the side b direction. It should be noted that the exact
moments are zero, therefore the values in Table 2 represent again the computed
errors.
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Table 2. Deflections and moments due to m;, =x, /{

x,/b 0.005 0.0125 0.5
Solution Exact Num. Exact Num. Exact Num.
m, 0>/ D 0.0 02.33E-2 0.0 4.0E-6 0.0 2.8.E-8
wD/(m},0?) | 0.0625 0.0625 0.0625 0.0625 0.0625 0.0625

The deflections are precisely computed everywhere, being the accuracy
excellent (error of order of 70®). On the contrary, moments near the boundary are
affected by the approximation of the boundary values. Node defined to close to the
boundary lead to inaccurate numerical bending and twisting moment. For the node

x,/b=0.005, Table 2, whose ratio between its distance to boundary and the element
length is d/¢=0.04, a rather bad value was computed, whereas for points with
d/¢= 0.1 the moment accuracy was very good (error of 4.0x10°). Thus, it is
recommended that only nodes not so close to the boundary be adopted to describe the

initial moment field. The least recommended distance to define the moment field
should be 0.1 of the element size inside the domain.

4 CONCLUSION

A simple and efficient domain integral transform is proposed to integrate the
initial moment term for non-linear plate analysis. The transform was easily performed
by using a unified approach where the fundamental solutions are given by primitive
functions. The results obtained when solving very simple tests confirmed the accuracy.
Thus, for more complex non-linear analysis the formulation is expected to be stable.
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