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RESUMO

HOLANDA JR., O. G. (1998). Interacao solo-estrutura para edificios de concreto
armado sobre fundacdes diretas. S&o Carlos. 191 p. Dissertacdo (Mestrado) -

Escola de Engenharia de Sédo Carlos, Universidade de Sao Paulo.

Interacdo solo-estrutura é o objeto de estudo deste trabalho. O
principal objetivo é verificar a verdadeira importéncia desse fenbmeno na analise
estrutural de edificios usuais em concreto armado sobre fundagbes diretas.
Inicialmente apresenta-se um estudo sobre o comportamento do solo. Logo apés
sdo descritos os processos de dimensionamento de fundacdes superficiais, com
base na NBR 6122 (1996). Descrevem-se em seguida os elementos barra e sapata
rigida, utilizados na modelagem do sistema superestrutura-subestrutura-
macico de solos. Discute-se a modificagdo do elemento sapata rigida, que
representa fundacdo e solo, para a consideracdo de uma camada indeslocavel no
interior do solo. De acordo com a teoria apresentada, dois exemplos s&o
submetidos a duas andlises, com ou sem a consideracdo da interagdo solo-
estrutura, para que os resultados sejam comparados. Aplicam-se separadamente
as acOes verticais e horizontais. A influéncia duma camada indeslocavel no
interior do solo e os efeitos da seqUéncia construtiva dos edificios também sé&o

analisados.

Palavras—chave: interacdo solo-estrutura, analise estrutural, edificios de concreto

armado, fundac¢des superficiais.



ABSTRACT

HOLANDA JR., O. G. (1998). Soil-structure interaction for reinforced concrete
buildings on shallow foundations. Sdo Carlos. 191 p. Dissertacdo (Mestrado) -

Escola de Engenharia de Sédo Carlos, Universidade de Sao Paulo.

Soil-structure interaction is the subject of this work. The foremost
aim is to verify the real importance of that phenomenon on the structural
analysis of usual reinforced concrete buildings on shallow foundations. At first, it
is presented a study of soil behaviour. Design procedures of shallow foundations
based on NBR 6122 (1996) are described afterwards. Then, the beam and rigid
footing elements, used for modelling the superstructure-infrastructure-
foundation soil system, are described. It is discussed the modification of the rigid
footing element, which represents foundation and soil, to consider a rigid layer
within soil. According to the theory above presented, two examples are subjected
to two analysis, with or without the consideration of soil-structure interaction,
in order to compare the results. Vertical and horizontal loads are separately
applied. The influence of a rigid layer within soil and the effects of the sequence

of buildings construction are also analysed.

Keywords: soil-structure interaction, structural analysis, reinforced concrete

buildings, shallow foundations.



1. INTRODUCAO

1.1. GENERALIDADES

Para que um edificio seja dimensionado, sua estrutura é usualmente
dividida em diversos elementos, que sao submetidos a uma analise numérica com
o objetivo de se determinarem os esforcos neles atuantes. Normalmente,
discretiza-se uma estrutura em barras representativas de vigas e pilares,
responsaveis pela garantia da estabilidade e transferéncia de todo o

carregamento do edificio ao solo.

Varios modelos tedricos de analise ja foram criados na busca da
melhor representacdo de uma estrutura real. Seguindo esse raciocinio,
desenvolveram-se as teorias de viga continua, portico plano, grelha e poértico
espacial, citadas como exemplos bastante comuns na prética, tanto atual quanto

de alguns anos atras.

A evolucdo dessas teorias estd vinculada ndo apenas ao avanco do
conhecimento cientifico sobre o comportamento das estruturas, mas também ao
desenvolvimento tecnolégico de computadores que permitam o céalculo cada vez
mais elaborado. Como ambos o0s pré-requisitos estdo em constante
aprimoramento, € de se esperar que novas consideracdes mais proximas de

situacdes reais sempre sejam implementadas aos modelos de analise correntes.

Atualmente, seja qual for o modelo utilizado pelo projetista na
discretizacdo da estrutura de um edificio, esta é normalmente considerada como
apoiada sobre uma superficie rigida indeforméavel. Ou seja, seus apoios sao

indeslocaveis.
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Antes de serem absorvidas pelo solo, as rea¢des dos apoios devem
passar pelas estruturas de fundacdo. Sup6e-se que a fundacdo em conjunto com o
solo garante a indeslocabilidade das bases dos pilares. No seu dimensionamento
utilizam-se os valores das reacdes determinadas anteriormente e alguns

parametros do solo, como sua capacidade de carga.

Verifica-se na pratica, porém, que o solo, quando submetido ao
carregamento de um edificio, também se deforma. Isso provoca uma perturbacéo
na estrutura, alterando seu fluxo de cargas, o que resulta numa mudanca nos
valores dos esforcos das pecas estruturais. Essa redistribuicdo de esforcos pode
inclusive provocar o aparecimento de fissuras em lajes e vigas, além de

esmagamento de pilares. (AOKI, 1987; GUSMAO & GUSMAO FILHO, 1990.)

z

Portanto, o desempenho estrutural de um edificio é funcdo da
interacdo entre seus elementos e o macico de solo subjacente. As edificacGes
passam entdo a ser definidas como constituidas de trés partes interligadas:
superestrutura, subestrutura e macico de solos em contraposicdo a concepgao
anterior que considerava apenas a ligacdo estrutura-base rigida, como
esquematizado na Figura 1.1b. Esta forma mais elaborada de interpretacdo de
uma edificacdo constitui um passo a frente na evolucdo dos modelos de analise

no sentido de melhor representar situacdes reais.



INTRODUCAO 3

©
(.
)
)}
© =]
S -
= b
= [¢)]
s o
7] o
(] 35
(7]
Ko
I AT AT I T
3 (b)
(@]
(2]
[¢}]
©
(@]
2
(&)
©
S

@

Figura 1.1 Hipoteses de projeto. (a) Sistema superestrutura-subestrutura-macico de solos. (b)
Sistema estrutura-base rigida.

Chama-se de interagdo solo-estrutura esse mecanismo de interagcdo
superestrutura-subestrutura—macico de solos. O processo inicia-se na fase de
construcdo e continua até que se atinja um estado de equilibrio, em que as
tensdes e deformacdes tanto da estrutura como do solo subjacente estdo
estabilizadas. Sendo dada atencdo a este processo, pretende-se minimizar os erros

cometidos na determinacédo dos esforgos e recalques, entre outras variaveis.

A consideracdo da deslocabilidade dos apoios permite que se chegue a
valores mais proximos da realidade para os esfor¢os nas pecas estruturais e os
recalques sédo calculados de forma mais acurada se for levada em conta a rigidez
da superestrutura e a interconectividade dos seus elementos. Dessa forma, pode-
se até perceber a viabilidade de alguns projetos de fundacdo que seriam
rejeitados em uma analise sem consideracdo da interacdo solo-estrutura

(GUSMAO, 1994).

Outro fator importante para uma analise mais rigorosa seria a
consideracdo do efeito incremental da construcdo, que consiste na aplicacdo

gradual do carregamento e a variacdo da rigidez estrutural de acordo com o
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ritmo do processo construtivo. Pode-se considerar que este seria mais um passo a

ser dado na teoria de analise estrutural.

Tanto pelo fator da seguranca, por possibilitar a previsao de possiveis
catastrofes, quanto pelo fator econdmico, por viabilizar dimensionamentos
menos onerosos, é de grande interesse o desenvolvimento do conhecimento

técnico sobre o real comportamento das estruturas.

1.2. OBJETIVOS E JUSTIFICATIVAS

De acordo com o exposto no item anterior, é préatica comum
negligenciar a interacdo entre estrutura e solo ao ser projetado um edificio. Na
verdade, ndo se possui atualmente uma base profunda de conhecimentos dos
efeitos imediatos dessa interacdo sobre os elementos estruturais. Sabe-se,
entretanto, que a resposta do solo ao carregamento que lhe é transmitido nem
sempre é igual a prevista. Casos exemplares podem ser citados, desde os tempos
remotos, como o tombamento da Torre de Pisa, até problemas atuais, como o0s
recalques excessivos de diversos prédios na cidade de Santos-SP. (HACHICH,

1997.)

Os recalques, apesar de ja terem sido bastante estudados, ainda
desafiam as teorias. Boa parte das dificuldades impostas a sua previsdo advém da
propria heterogeneidade do solo. Outra fonte de erro nesses calculos é a
desconsideracao da rigidez da estrutura. Portanto, melhoria das técnicas de
investigacdo do solo, modelos representativos desse meio mais bem elaborados e
analise interativa com a estrutura sdo vias para conseguir uma determinacgdo dos

recalques mais precisa.

Por outro lado, os esforcos solicitantes dos elementos estruturais
também sdo afetados pela deformacdo da estrutura provocada por
deslocamentos da fundacgdo. Esse fendmeno, no entanto, normalmente ndo é
levado em conta. Espera-se que essa mudanca nos valores dos esforcos seja
absorvida pela parte da estrutura que cabe ao coeficiente de seguranca.

Infelizmente, isso nem sempre acontece e as consequéncias sdo indesejaveis.
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Cabe ao projetista a decisdo da consideracdo do mecanismo interativo,
mesmo tendo-se em mente que ele é inevitavel. Analisar a estrutura isoladamente
pode ser justificAvel em muitos casos, desde que se tenha a certeza que o solo é
capaz de suportar todo o carregamento sem possibilitar o aparecimento de
deslocamentos inaceitaveis ou que tenha sido tratado a fim de adquirir

resisténcia e rigidez suficientes.

Fundacdes em estacas normalmente apresentam a propriedade de
serem rigidas e geralmente podem permitir a analise isolada da estrutura, ou
seja, a representacdo dos apoios da edificacdo como engastes. Por imposicdes
econbmicas principalmente, solu¢des como essas nem sempre devem ser

adotadas, especialmente quando o solo favorece o uso de fundacdes diretas.

Dada a relativa falta de conhecimentos sobre a qualidade e a grandeza
dos efeitos da interacdo solo—-estrutura nas edifica¢cOes, verifica-se a necessidade
de pesquisas que abordem tal assunto. Elas sdo importantes para dar o devido
embasamento tedrico aos profissionais de engenharia, permitindo que seja feito
um dimensionamento estrutural mais adequado, e alerta-los para este problema

tdo comumente negligenciado.

Com esse trabalho deseja-se contribuir para o conhecimento do
processo interativo, verificando sua importancia em estruturas assentes sobre
fundacao direta. O aspecto da distribui¢do de esforcos internos em edificios com
a consideracdo da interacdo entre estrutura e solo constitui o assunto a que se

pretende dar énfase.

Com o intuito de verificar a importancia da consideracdo da interacédo
solo-estrutura e de observar o comportamento das estruturas usuais de edificios
levando-se em conta a flexibilidade de suas fundagdes, propde-se aqui o estudo de
alguns efeitos dessa interacdo para o caso de edificios de concreto armado sobre
fundacdo direta. Serdo verificados dois casos quanto ao carregamento da

estrutura.

Inicialmente a edificacdo sera submetida a cargas verticais. Pretende-

se estudar a influéncia da interacdo com o solo na distribuicdo das reacdes nos
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pilares, verificando inclusive sua eventual relagdo com o desenvolvimento de

recalques diferenciais.

N

O segundo caso de carregamento corresponde a aplicacdo de ac¢les
horizontais a estrutura. Nessa situagdo, almeja-se comparar os esforcos nos
elementos estruturais, em especial junto a fundacéo, para analises efetuadas com

ou sem a considerac¢édo da interacdo solo-estrutura.

1.3. VISAO GERAL SOBRE INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

O problema de interacdo solo-estrutura, apesar de pouco incorporado
na préatica cotidiana de projetistas estruturais, jA vem sendo visado ha pelo
menos quatro décadas. MEYERHOF (1953), apds discutir brevemente sobre
capacidade de cargas de fundacdes superficiais e profundas, preocupa-se com a
previsdo de recalques, considerando no célculo as caracteristicas do solo e da
fundacéo e a rigidez da estrutura. A partir de analises com adocdo de diferentes
valores de rigidez relativa estrutura-solo verificou-se que o recalque total
maximo ndo é muito afetado por esse indice, apesar de sofrer leve decréscimo

com o aumento da rigidez relativa. Em contrapartida, o recalque diferencial

méaximo diminui rapidamente com esse aumento.

Ressalta-se nesse estudo a importancia da consideracdo da rigidez de
toda a estrutura, e ndo apenas da sua fundacéo, pois esta ultima é praticamente
desprezivel em relacdo a primeira, especialmente quando a estrutura consiste de
portico preenchido por paredes. Foi utilizado um método aproximado para a

determinacédo da rigidez relativa estrutura-solo.

A participacdo de paredes de vedacdo numa estrutura real de edificio
foi investigada, juntamente com a consideracdo da interacdo com o solo. Os
esforcos observados nos elementos do portico foram consideravelmente menores
que os estimados, por causa da influéncia das paredes. Houve coincidéncia de

valores entre os recalques estimados e observados.

Atencao também foi dada para as a¢Bes horizontais. Concluiu-se que
embora o recalque seja geralmente o movimento mais importante das fundagdes,

deslocamentos horizontais e rotagbes exercem consideravel influéncia no
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comportamento de paredes, estruturas de apenas um pavimento e na parte
inferior de edificios de muitos andares. Ensaios em modelos metalicos de um
portico composto por dois pilares e uma viga foram realizados para dar suporte

a essas inferéncias.

Em sua pesquisa sobre interacdo solo-estrutura, LEE & BROWN
(1972) avaliaram os esfor¢cos desenvolvidos em uma viga de fundacdo para um
problema bidimensional de pértico submetido a carregamento vertical. Quatro
analises foram realizadas. A primeira adotava o modelo Winkler para o solo, por
ser simples e bastante difundido, chamado pelos autores de “método
convencional” quando ndo considerada a rigidez relativa entre fundacédo e solo.
Outra representagdo do solo utilizada foi o modelo elastico linear, que trata o
solo como meio continuo semi-infinito, elastico, linear, homogéneo e isotropico.
As demais analises empregaram os mesmos modelos ja citados, mas considerando

a interacdo solo-estrutura.

O modelo Winkler é o mais simples que tem sido usado para o solo,
em que se assume que o deslocamento superficial do solo em qualquer ponto é
diretamente proporcional a pressdo aplicada no ponto e independente das
pressfes ou deslocamentos de pontos adjacentes. Isto é irreal por implicar em
falta de continuidade. O solo é melhor representado como meio continuo. Varios
modelos continuos tém sido desenvolvidos, desde os que consideram o solo como

homogéneo, isotrépico e linearmente elastico até os mais complexos, que levam

em conta a ndo homogeneidade, a anisotropia e a ndo linearidade do solo.

Comparagdes entre os valores maximos de momento fletor na viga de
fundacdo foram apresentadas, verificando-se diferencas relativamente pequenas
entre os valores obtidos com os modelos Winkler e linear elastico. Contudo
afirma-se que isso € valido para pdérticos com no maximo trés vaos entre pilares,
que foi o caso estudado. No caso de pdrticos maiores, assegurou-se que essas
diferencas tornam-se grandes, sendo aconselhavel um estudo interativo para o
desenvolvimento de um método légico de analise. Os autores ressaltaram ainda a
grande influéncia da rigidez da superestrutura em relacdo a fundacdo na

distribuicdo dos esfor¢cos nos elementos estruturais e das reacdes nos pilares.
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BURLAND et al. (1977) publicaram um extenso artigo sobre o estado
da arte abordando temas relacionados com o comportamento de fundacgles e
estruturas. O trabalho é bastante abrangente e serve de referéncia para muitos
outros editados posteriormente. Dentre outros assuntos foram tratados
condicbes de uso das estruturas, danos provocados pela interacdo com o solo,

limitacdo e previsdo de recalques.

No tépico especifico sobre interacdo solo—estrutura sao ressaltadas as
principais dificuldades na idealizacdo de um problema real: geometria,
propriedades do material e carregamento, tanto referentes ao solo quanto a
estrutura. Também foram feitas observacdes com respeito a ocorréncia de
recalques em cada fase da construcdo e a influéncia da nao-homogeneidade do
solo. Ressaltou-se ainda a importéancia da instrumentacao de edificios reais para a

evolugdo dos conhecimentos nessa area.

Devido a grande abrangéncia desse estudo, ndo serdo incluidas nesta
revisdo minucias sobre os pontos nele tratados. Oportunamente, alguns topicos

relevantes serdo abordados durante o desenvolvimento deste trabalho.

Alguns estudos tém sido realizados com o objetivo de verificar o
comportamento de estruturas reais ao ser considerada a interacdo com o0 macico
de solos. RAMALHO & CORREA (1991) analisaram dois edificios submetidos a
acOes verticais e horizontais, considerando a interagdo com o meio elastico.
Montou-se um modelo de pértico tridimensional que foi calculado para trés
situacgBes distintas no que se refere ao comportamento da fundacédo. Inicialmente
ela foi considerada rigida e depois adotaram-se dois médulos de elasticidade para
o solo, de forma a caracterizar situacdes reais extremas. Os resultados das duas

ultimas andlises foram confrontados com os obtidos adotando-se fundagéo rigida.

Quando da anélise referente a carregamento horizontal, foi verificado
que os esforcos nos pilares tendem a uma homogeneizacdo, embora algumas
excecbes a esse comportamento tenham sido observadas. Nao foi pesquisada,
porém, a possivel correlacdo desse fendmeno com o aparecimento de recalques
diferenciais. Um aumento significativo da flecha no topo do edificio foi

observado: para o valor real estimado do médulo de elasticidade do solo houve
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um acréscimo de aproximadamente 100% quando considerada a flexibilidade da

fundacéo.

A influéncia da interacdo solo-estrutura para ac¢bes verticais foi
também estudada. Observou-se uma sensivel variacdo nos resultados, o que nédo
era esperado pelos autores. Em relacdo as normais nos pilares, as diferencas
encontradas foram consideradas significativas. Momentos fletores e cortantes nas
vigas do pavimento térreo sofreram importantes acréscimos, associados ao

desenvolvimento de recalques diferenciais.

Varios autores estabeleceram que o0 mecanismo interativo ¢é
governado pela rigidez relativa entre estrutura e solo. Partindo dessa premissa,
LOPES & GUSMAO (1991) investigaram diversos fatores importantes na
interacdo solo-estrutura com énfase no desenvolvimento de recalques. Modelou-
se um portico representante de um edificio ficticio de concreto armado apoiado
sobre meio elastico, analisado para carregamento vertical uniformemente

distribuido nas vigas.

Para possibilitar um melhor entendimento desses fatores e de seus

efeitos, define-se um parametro denominado rigidez relativa estrutura-solo:

em que: E, = modulo de elasticidade do material da estrutura;
E. = mddulo de elasticidade do solo;
I, = momento de inércia da viga tipica;

¢ = comprimento do vao entre pilares.

A andlise foi feita para diferentes valores de K, e observou-se que
quanto maior a rigidez relativa estrutura-solo, menores sdo os recalques
maximos absoluto e diferencial, embora este ultimo seja mais afetado, ratificando
as observacbes de MEYERHOF (1953) sobre o assunto. Na Figura 1.2 vé-se o
formato das curvas dos recalques em funcdo da rigidez relativa estrutura-solo

obtidas nas anélises efetuadas por LOPES & GUSMAO (1991).
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Figura 1.2 Forma de variacdo dos recalques total e diferencial com a rigidez relativa estrutura-solo.

Para cada valor de K, repetidas analises de porticos com numeros de
pavimentos diferentes foram realizadas. Devido a uma maior rigidez da
estrutura, os recalques diferenciais diminuiram para um aumento na quantidade
de pavimentos. Apds uma analise incremental do niumero de pavimentos, pode
ser visto que os primeiros andares exerceram papel preponderante na reducéo

dos recalques diferenciais, principalmente para maiores valores de K.

O efeito da planta baixa da estrutura também foi avaliado. Como
resultado, obteve-se que o recalque diferencial diminui quando a forma da planta

tende a um quadrado, sendo esse resultado menos significativo para K altos.

Dois aspectos importantes no estudo da interacdo solo-estrutura
apontados por BURLAND et al. (1977) s&o a estimativa da grandeza dos recalques
e, consequentemente, da deformada de recalques da edificacdo; e o calculo da real
distribuicdo das cargas e esforcos na estrutura, que envolve um grau de
sofisticacdo e complexidade bem maior. O primeiro item, usado para uma
avaliacdo quanto ao surgimento de danos e escolha do tipo de fundacdo, foi o
merecedor das investigacdes apresentadas por GUSMAO (1994) e por GUSMAO &
GUSMAO FILHO (1994).

Nestes trabalhos ressalta-se que a deformada de recalques se torna
mais suave com a consideracao da interagcdo da estrutura com o solo, pois ha
uma solidariedade entre o0s elementos estruturais que impede um maior

deslocamento relativo dos pilares. Esta ligacdo é desprezada na previsdo dos
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recalques através dos métodos convencionais, entendidos aqui como aqueles que

negligenciam a interacgéo.

Admitiu-se que a distribuicdo de recalques pode ser associada a
dispersdo de curvas de frequéncia. Comprovou-se a influéncia da rigidez relativa
estrutura-solo ao se observar que os coeficientes de variacdo das curvas
diminuiam com o aumento da rigidez da estrutura. Ou seja, os recalques
diferenciais tornavam-se menores. Por outro lado, ao ser feita uma andlise
incremental no nimero de pavimentos, verificou-se que a rigidez da estrutura
atingia um valor limite nos primeiros pavimentos, a partir do qual o recalque

absoluto médio era funcdo apenas do carregamento.

Com o auxilio de exemplos préaticos de edificios onde se mediu o
deslocamento vertical dos apoios, enfatizou-se a tendéncia a uniformizacgdo desses
deslocamentos, acompanhada de redistribuicdo das rea¢bes dos pilares. Cargas
seriam transferidas dos apoios que tendem a recalcar mais para os que tendem a

recalcar menos. Os esforcos, entretanto, ndo foram quantificados.

O efeito da aplicacdo gradual das cargas e da variacdo também
gradual da rigidez da estrutura foi motivo de pesquisas realizadas por BROWN &

YU (1986) e FONTE et al. (1994).

Os primeiros avaliaram o problema para dois tipos de pdrticos: um
espacial de planta baixa quadrada e um plano, visto como representativo de
edificios muito longos e estreitos. Os resultados mostraram que, para ambos os
exemplos, a andlise incremental equivale a uma analise onde se aplica toda a
carga ao edificio completo, mas com cerca de metade da sua rigidez total. Como
se chegou a mesma conclusdo para casos extremos, considerou-se ser razoavel

extrapolar para edificagdes com qualquer forma de planta baixa.

Em outras palavras, concluiu-se que, para fins de previsdo da
redistribuicdo de reacdes nos pilares e dos recalques, a rigidez efetiva de um
edificio carregado progressivamente durante sua construcdo ¢é de

aproximadamente metade da rigidez do edificio completo.

FONTE et al. (1994), por sua vez, iniciaram o desenvolvimento de um

modulo de interagdo solo-estrutura a ser inserido num sistema de analise
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estrutural. Estudaram o comportamento de um edificio de concreto armado de
catorze andares sobre fundagbes superficiais, prevendo os recalques segundo
quatro modelos distintos: dois levando em conta tanto o efeito incremental da
edificacio quanto a interacdo solo-estrutura, um considerando apenas a
interagdo aplicada a estrutura completa, e outro utilizando métodos empiricos de
uso corrente. Os valores obtidos numericamente foram comparados com o0s

medidos in situ.

Concluiu-se que o modelo adotado para carregamento instantaneo e
sem considerar a interacdo (Ultimo deles) superestima os recalques. Por outro
lado, aquele que considera a flexibilidade da fundacéo e aplicacdo instantanea das
cargas produz valores subestimados, devido a ado¢do de uma rigidez da estrutura
maior que a efetiva. Os melhores resultados foram obtidos com uso dos modelos
que representam o carregamento progressivo com enrijecimento crescente da

estrutura e sua interacdo com o solo.

Para obteng¢do de um maior embasamento tedrico sobre analise
incremental construtiva, dois artigos adicionais foram pesquisados, apesar de

neles ndo ser considerada a interacdo da estrutura com o solo.

O primeiro deles, de autoria de CHOIl & KIM (1985), inicia com a
proposta de um modelo de analise incremental. Em seguida s&o apresentados dois
exemplos numéricos, em que se verifica a importancia desse tipo de analise a
partir de sua comparagdo com o método tradicional de pbr toda a carga sobre
uma estrutura totalmente construida. Sdo observadas as deformacgdes axiais dos

pilares e o0s momentos fletores nas vigas.

Constituiram os exemplos um pdrtico metalico de 60 pavimentos e
um de concreto armado de 10 pavimentos, sendo este ultimo analisado com e
sem parede de concreto armado complementando a subestrutura de
contraventamento. Com a andlise incremental, obtiveram-se deformacdes axiais
dos pilares menores, principalmente nos pavimentos superiores. As deformacdes
axiais diferenciais também tiveram valores reduzidos para todos os exemplos,
atingindo um maximo a meia altura do poértico. Encontraram-se as maiores

divergéncias de resultados no topo.
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Portanto, a meia altura, os momentos fletores em vigas foram
maiores, enquanto que no topo tinham valor pequeno como resultado da analise
incremental, diferindo bastante do obtido com a analise convencional, em que 0s
momentos em vigas do topo sdo grandes. Nos pavimentos inferiores de todos os
exemplos, os valores calculados mostraram-se semelhantes. Foi concluido entao

que a analise incremental construtiva é importante, sobretudo no caso de

edificios altos.

O segundo artigo, de KRIPKA & SORIANO (1992), apresenta o0s
resultados comparativos entre as analises convencional e incremental de um
pértico de 23 pavimentos. Comenta-se ainda sobre o programa computacional
utilizado, bem como sobre o procedimento de simulacdo do efeito incremental

adotado, conhecido por processo sequencial direto.

Verificou-se para o carregamento permanente a variacdo ao longo da
altura dos deslocamentos verticais entre os nés situados em um mesmo andar do
portico, com muita diferenca entre os resultados dos procedimentos
convencional e incremental. Tal fato permite prever grandes diferengas em
relagdo a esforcos, o que foi observado nos momentos nas extremidades dos
elementos componentes dos pilares, percebendo-se até um deslocamento do

ponto de inflexdo de tais elementos.

Concluiu-se que a analise incremental é importante,
independentemente do nimero de pavimentos, pois em edificios de pouca altura,
apesar das cargas verticais serem menores, a influéncia das cargas laterais é
menor. Cargas horizontais, segundo observado pelos autores, tém a propriedade
de reduzir as diferencas entre esforcos calculados por ambas anélises quando se

considera a envoltéria desses esfor¢os.

Uma formulacdo para consideragdo conjunta da interacdo solo-
estrutura e da rigidez das lajes por meio dos elementos finitos foi apresentada
por VILADKAR et al. (1992). Aplicou-se o modelo a um poértico espacial apoiado
sobre fundacdo em radier. Para o caso estudado, verificou-se uma influéncia
significativa tanto da interacdo com o solo quanto da rigidez das lajes na
distribuicdo dos esforcos. Houve uma variacdo nos valores de momentos em

vigas, pilares e radier, eventualmente ocorrendo também mudanca de sinal.
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O comportamento de sistemas tridimensionais constituidos de pilares—
parede foi avaliado por NADJAlI & JOHNSON (1996). Representou-se a
flexibilidade da fundacdo por meio de molas, tanto para deslocamentos verticais
quanto para rotacbes. Exemplos de estruturas compostas por pilares-parede,
nucleo e associacdo de ambos foram submetidos a uma analise linear elastica.
Verificou-se que a flexibilidade da base da estrutura pode desempenhar um
importante papel no comportamento da edificagdo. Afeta sobretudo as tensdes
desenvolvidas nas porc¢des inferiores, ndo apresentando, entretanto, influéncia
significativa em regifes mais proximas do topo da estrutura. Nesse trabalho
afirma-se também que, para fins préticos, pode-se considerar funda¢des em rocha

ou areia compacta como rigidas.

Trabalhos sobre interacdo solo-estrutura com intuito de verificar os
efeitos para tipos de solo diferentes tém sido realizados, geralmente aplicados a

porticos planos.

NOORZAEI et al. (1993) consideraram a ndo-homogeneidade do solo e
a nao-linearidade da sua relagdo tensdo-deformacdo. Estudaram o caso de um
pértico plano sobre uma viga de fundacado. A estrutura, a fundacédo, o solo e a in-
terface entre os dois ultimos foram discretizados utilizando o método dos
elementos finitos. Adotaram um moédulo de elasticidade do solo variando
linearmente com a profundidade para representar a caracteristica de nao-

homogeneidade.

Foram atribuidos diversos valores para a rigidez da fundacéo,
verificando a redistribuicdo dos esforcos ocorrida. O recalque diferencial,
apontado como um dos principais fatores de influéncia no comportamento do
sistema estrutura-fundacao-solo, aumenta para menores rigidezes da viga de
fundacdo. Como consequéncia, verificou-se que com a diminuicdo de rigidez da
fundacéo, esta absorveu menos momentos, elevando assim os momentos fletores
nas vigas do poértico. Seguindo a mesma sequéncia de andlise, houve uma
transferéncia de cargas verticais dos pilares centrais para os externos, como

esperado.



INTRODUCAO 15

Observou-se também que os deslocamentos horizontais da estrutura
decrescem com o aumento da rigidez da viga de fundacédo, havendo, porém, um

valor limite, a partir do qual os deslocamentos tendem a se estabilizar.

A mesma idealizacdo da estrutura foi utilizada por VILADKAR et al.
(1994) para consideracdo da néo-linearidade do solo com emprego de um modelo
hiperbdlico da relacdo tensdo-deformacdo. Comparagbes entre analises
interativas linear e nao-linear foram feitas. Verificaram que os valores de
momentos fletores nos elementos da estrutura podem nado apenas ser aliviados
ou acrescidos, mas podem também mudar de sinal ao se levar em conta a
interacdo solo-estrutura. O recalque total obtido através da analise ndo-linear foi

cerca do dobro do calculado com a analise linear.

Alguns tipos de solo apresentam caracteristicas predominantemente
viscoelasticas quando sujeitos ao carregamento de um edificio. Esse problema foi
tratado por VILADKAR et al. (1993), em cujo trabalho apresentaram uma
formulacdo tridimensional para aplicacdo a elementos finitos. Verificou-se a
ocorréncia de uma rapida redistribuic&o inicial de esforgcos cortantes e momentos
fletores e de torc¢édo, que continua lentamente de acordo com a fluéncia do solo.
Como consequéncia do carater assintético da evolucdo das deformagdes do solo,

as tensdes nos elementos estruturais tendem a se estabilizar com o tempo.

O comportamento elastoplastico de solos compressiveis e sua
plastificacdo foram consideradas por NOORZAEI et al. (1995). Modelou-se um
sistema portico plano-viga de fundacdo-macico de solo utilizando o método dos
elementos finitos. Foram feitas comparacdes com o solo comportando-se como
perfeitamente plastico ou de modo eléstico linear. O comportamento linear e

elastopléstico coincidiram para uma carga de até 36% da carga de ruptura.

ONU (1996) propds um procedimento simplificado para a analise
linear e ndo-linear do sistema estrutura-fundacdo-solo em duas dimensdes
sujeito a carregamento rapido. O método é particularmente interessante para

estruturas cujas reac6es precisam ser resistidas lateralmente pelo solo.

Qual modelo utilizar para a representacdo do solo também tem sido

motivo de vérios trabalhos. RAO et al. (1995) enfatizam que o macico de solo
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pode ser considerado como elastico linear, eladstico ndo-linear, elastoplastico etc.,
sendo geralmente tratado como elastico linear por ser apenas levemente
tensionado, particularmente quando estruturas de concreto armado séo
analisadas para um carregamento vertical. No seu estudo foi feita uma
comparacdo entre modelar o solo como meio continuo semi-infinito ou
aproximar para estado plano de deformacdo o que na realidade seria um

problema tridimensional.

Fez-se uma verificacdo se a presenca de outros poérticos influencia nos
resultados, concluindo-se que ndo ocorre uma mudanca relevante nos momentos
ao se utilizar o modelo de meio continuo semi-infinito para o solo. Aproximar
para estado plano de deformacdo o problema de poérticos interiores de um

edificio longo nédo foi tido como realistico.

A interacdo entre a estrutura e o solo em camadas foi objeto de
estudo tedrico e experimental de CHANDRASHEKHARA & ANTONY (1993).
Solucdes analiticas foram obtidas usando dois modelos distintos para o solo:
Winkler e semiplano em camadas. O segundo modelo, freqientemente utilizado,
caracteriza-se por considerar o solo como composto de varias camadas com

maodulos de elasticidade diferentes.

Também foi utilizado um modelo de semiplano homogéneo
equivalente, em que se adotou o mddulo de elasticidade equivalente sugerido por
PALMER & BARBER' apud CHANDRASHEKHARA & ANTONY (1993). Na analise
experimental foi utilizado o método fotoelastico bidimensional. Comprovou-se,
mais uma vez, que a rigidez relativa entre estrutura e solo afeta os valores de
momento fletor. O modelo Winkler mostrou-se inadequado para o caso de solo
em camadas apresentado, enquanto que o modelo equivalente apresentou
resultados bem melhores em alguns aspectos. Os resultados experimentais estao
coerentes com o0s tedricos, provando que este tipo de problema de interacédo

solo-estrutura pode ser resolvido com eficiéncia através do método fotoelastico.

1 PALMER, L. A.; BARBER, E. S. (1940). Soil displacement under a loaded circular area. Highway
Research Board, v. 20, p. 279.
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Ensaios com areia e um método ndo-linear para solo desse tipo foram
desenvolvidos por GEORGIADIS (1993). Experimentalmente observou-se que o
recalque e a rotacdo da fundacdo na ruptura e a carga ultima aumentam
significativamente com o aprofundamento da fundacdo na areia, e que o0s
recalques na ruptura diminuem com o aumento da excentricidade da carga,
enquanto que a rotagcdo aumenta. O critério de ruptura foi dado por expressdes

que caracterizam a carga de ruptura.

Dentre os trabalhos supracitados, grande parte preocupou-se em
aplicar suas teorias a exemplos numéricos, muitas vezes confrontando os
resultados obtidos com ensaios de laboratério ou mesmo com medigBes in situ.
Portanto, um problema bastante presente nesses estudos foi a forma de

idealizacédo do sistema.

Varios métodos foram utilizados, merecendo destaque o dos
elementos finitos, com o qual se chegou a discretizar todo o conjunto
superestrutura-subestrutura—macico de solos. Entretanto, objetivando-se aplicar
o0 método que melhor se adapta a cada parte desse sistema, dentre os de que se
dispde na atualidade, destacam-se o dos elementos finitos e o dos elementos de
contorno. O primeiro é bastante apropriado para a representacdo das duas
partes componentes da estrutura e o segundo € o que melhor caracteriza meios

como o solo, especialmente quando considerado homogéneo, elastico e linear.

Por tal motivo, RAMALHO (1990) desenvolveu um elemento de sapata
rigida inserido em um sistema de analise estrutural através do método dos
elementos finitos. O solo foi representado por meio do método dos elementos de

contorno.

A compatibilizacdo entre esses dois métodos tem sido objeto de varias
pesquisas recentes, dentre as quais se pode citar MANG et al. (1989), FENG &
OWEN (1996) e QIAN et al. (1996).

Pode-se considerar que uma certa preocupacdo sobre o assunto de
interagcdo solo-estrutura ja é demonstrada pelas normas brasileiras, apesar de

ndo tratarem especialmente do tema. A NBR 6118 (1978), que versa sobre
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projeto e execucdo de obras de concreto armado, traz em seu item 3.1.1.9 —

Deslocamento de apoio — o texto:

“Em estruturas sensiveis a deslocamento de apoio devera ser levado

em consideracgdo o respectivo efeito no calculo dos esforcos solicitantes.”

Enquadram-se nesse item, portanto, os recalques da fundacéo,
cabendo ao engenheiro a avaliagdo da relevancia desses deslocamentos na

alteracdo dos esforcos estruturais.

Por sua vez, a norma de projeto e execuc¢do de fundacdes, NBR 6122
(1996), considera de especial interesse a instrumentacdo de edificios para
observacdo do comportamento das fundacdes e da interacdo estrutura-solo (item
4.7.1). Justifica ser este procedimento importante “ndo s6 para o controle da
obra em si como também para o progresso da técnica e da melhoria dos
conhecimentos obtidos sob condi¢cfes reais”. No item 6.2, a mesma norma cita
que as “caracteristicas da obra, em especial a rigidez da estrutura,” constituem
um dos fatores a serem considerados na determinacdo da pressdo admissivel.

Percebe-se ser ainda pequena a presenca do assunto nas normas brasileiras.

O American Concrete Institute vai além em suas sugestdes de
procedimentos de analise e projeto de fundag¢bes superficiais. Dedica todo o
Capitulo 2 do ACI-336.2R/88 (1994) ao tema “Interacdo solo-estrutura”. Nele
estéo descritos alguns fatores a serem considerados, como o tipo de solo, a forma
e o tamanho da fundacéo e as rigidezes tanto da fundacdo, quanto da estrutura.
Outra observagdo é feita para alertar que se tenha cuidado na obtencdo dos

parametros envolvidos no problema, principalmente no que diz respeito ao solo.

1.4. ORGANIZAGCAO DO TRABALHO

No préximo capitulo é apresentada uma revisdo bibliografica sobre o
solo, para proporcionar uma melhor compreensdo do fendbmeno da interacdo
solo-estrutura. Estuda-se o comportamento do solo com énfase ao que se refere a
fundacbes superficiais. S&o apresentados os principais parametros do solo

envolvidos no problema e seus modos de obtencdo. Descrevem-se ainda os dois
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modelos de representacdo do solo mais utilizados nos estudos de interacao solo-

estrutura.

Em seguida, no terceiro capitulo sdo descritos os procedimentos para
projeto de fundagfes superficiais, com base na NBR 6122 (1996). As fundac¢bes

dos edificios analisados neste trabalho sdo entdo apresentadas.

Um estudo da modelagem do sistema superestrutura-subestrutura—
macico de solos estd presente no capitulo 4. Inicia-se com a descricdo do
elemento de barra, utilizado na discretizacdo do pértico tridimensional, e do
elemento sapata rigida, usado na modelagem do conjunto composto pela
subestrutura e pelo macico de solos. Logo apds discute-se a modificacdo
necessaria na formulacdo deste Ultimo elemento para a consideragdo de uma
camada indeslocavel no interior do maci¢o de solo. Finalizando o capitulo, sao

apresentadas as modelagens dos edificios estudados.

Os dois capitulos seguintes trazem as discussdes dos resultados
obtidos com as analises realizadas. No quinto capitulo sdo apresentados os
esforcos e deslocamentos das superestruturas quando os edificios sdo submetidos
a acles verticais. Verifica-se ainda a importancia da consideracdo duma camada
indeslocavel no interior do solo. A seguir discute-se o problema da consideracédo
da sequéncia construtiva dos edificios. Para que se verifiquem seus efeitos nos
esforcos e deslocamentos, realiza-se uma outra andalise de acordo com o

procedimento apresentado.

Os resultados das analises relativas a a¢gfes horizontais sdo discutidos
no capitulo 6. Foram aplicadas separadamente a¢bes do vento em duas direcdes

perpendiculares entre si.

Finalmente, no sétimo capitulo apresentam-se as conclusdes do

trabalho.



2. PROPRIEDADES DO SOLO

Para um melhor entendimento dos efeitos da interacdo solo-estrutura
€ interessante conhecer como ela se processa. Portanto, torna-se pertinente um
estudo do comportamento do macico de solo quando submetido ao carregamento

de uma edificacdo, bem como dos fatores envolvidos.

Durante uma analise interativa, verifica-se a necessidade de
representacdo do maci¢co de solo como um modelo apropriado, baseado no seu
comportamento e nas suas propriedades. Deve-se entdo conhecer as propriedades

do solo e seus principais métodos de obtencao.

Esses assuntos constituem o objeto de estudo deste capitulo.

2.1. COMPORTAMENTO DO SOLO
2.1.1. Generalidades

O solo é composto de particulas sélidas que possuem uma certa
liberdade de se deslocarem em relacdo as outras. Entretanto, esse movimento nédo
ocorre tdo facilmente como nos fluidos. Essa propriedade dos solos é o que

basicamente os difere tanto dos sélidos quanto dos fluidos.

Ao se aplicar cargas a um solo seco, surgem forcas de contato entre as
particulas. A Figura 2.1 mostra uma esquematizacdo da situacao imaginada e das

forcgas de contato, ja divididas em componentes normal e tangencial.
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Figura 2.1 Representagao esquematica da transmissao de forga através do solo.

Ocorre entdo uma deformacdo elastica ou plastica das particulas
sélidas, aumentando a area de contato entre elas (Figura 2.2a). Em alguns casos
pode haver esmagamento de particulas. Na existéncia de particulas em forma de
placa, estas podem fletir, como representado na Figura 2.2b, permitindo
movimento relativo entre particulas adjacentes. O escorregamento entre
particulas (Figura 2.2c) pode acontecer quando a tensdo de cisalhamento for

maior que a resisténcia ao cisalhamento na interface de contato.

@

©

Figura 2.2 Causas do movimento relativo entre particulas do solo.

A deformacdo total de um macico de solo é entdo funcdo das
deformacgdes individuais de cada particula e do movimento relativo entre elas,
sendo este segundo evento geralmente bem mais importante. Como o
escorregamento entre particulas é uma deformacédo nao-linear e irreversivel, é de
se esperar que o comportamento tensdo-deformacdo apresente as mesmas

caracteristicas.
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Ndo é viavel, entretanto, determinar o comportamento do solo a
partir do que ocorre em cada interface de contato entre particulas, mesmo que
isso fosse possivel. Portanto, as suas propriedades sdo avaliadas para um sistema
composto de um grande nimero delas. O estudo do que tipicamente acontece em
cada contato serve todavia para uma melhor compreensdo do comportamento do

solo e possibilita uma melhor interpretacdo de medidas experimentais.

Particulas s6lidas de forma aleatdria ndo conseguem ocupar todo o
volume disponivel, mesmo estando confinadas. Dessa maneira, o espa¢o vazio
entre os grdos do solo é preenchido por ar e/ou liquido, normalmente agua.

Conseqiientemente, o solo pode ser entendido como um sistema multifasico.

A presenca da fase fluida interfere nos processos de transmissdo de
forcas, alterando o comportamento do solo. Mesmo ndo estando em contato
direto, duas particulas sdlidas adjacentes podem transmitir forcas normais ou até
tangenciais por meio do fluido existente entre elas. O espacamento entre essas
particulas pode aumentar ou diminuir de acordo com as forgas de compresséao,

introduzindo uma nova componente a deformacéo total.

Devido a caracteristica de permeabilidade do solo, um fluxo de agua
pode surgir quando ha diferencas de pressfes na agua entre regides distintas do
macico. Esse fluxo altera as forcas de contato entre os graos soélidos,

influenciando nas resisténcias a compressao e ao cisalhamento do solo.

Quando a carga aplicada ao solo sofre uma mudanga brusca, esta
mudanca € absorvida juntamente pela fase fluida e pela fase sélida. A diferenca de
pressdes no fluido causa um fluxo de &agua através do solo. Karl Terzaghi
descobriu, por volta de 1920, que uma conseqiiéncia desse fenbmeno é a variacao

das propriedades do solo com o tempo.

2.1.2. Tensodes no solo

Se fosse possivel introduzir uma placa plana horizontal nhuma massa
de solo sem perturbar seu arranjo (plano S na Figura 2.3), ela estaria sujeita ao
carregamento transmitido pelos grados que se situam acima dela. As forcas que

atuam na placa podem ser decompostas em componentes normal e tangencial a
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superficie. Ndo sendo possivel desenvolver uma formulagcdo matematica que
represente todas as forcas envolvidas, a situacao é representada através do
conceito de tensdo. Dessa forma, as somatdrias das componentes normais e
tangenciais divididas pela area da placa (A) sao definidas, respectivamente, como

tensBes normal (s) e tangencial (t):

_an
5= (2.1)
&r
=2 (2.2)
S
R

Figura 2.3 Interpretacéo de tensao efetiva.

TensbBes assim definidas podem ser relacionadas a qualquer plano,
como por exemplo o plano R na Figura 2.3, mesmo que este intercepte gréos e
vazios. Neste caso, deve-se considerar, na determinacdo das tensdes, as forcas
transmitidas no interior das particulas secionadas. Esse processo corresponde ao
da mecénica do continuo, que calcula tensdes atuantes num ponto, nao
interessando se ele estd materialmente ocupado por um grao ou que seja um

vazio.

Se o solo estiver seco, as tensbdes definidas anteriormente serao
tensdes totais. Porém, em solos saturados, ou seja, solos em que 0s vazios

estejam completamente ocupados por agua, deve-se adicionar nas tensdes totais a
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pressdo da agua. A partir desse raciocinio e baseado em dados experimentais,
Terzaghi apresentou em 1923 uma relagdo intuitiva denominada principio da

tensdo efetiva. O principio é aplicavel apenas a solos saturados e relaciona trés

tipos de tenséo, cujos conceitos apresentam-se a seguir:

a) tensdo normal total (s) num plano no interior de uma massa de
solo é a forgca por unidade de area transmitida numa diregdo

normal ao plano, imaginando-se o solo como um material solido;

b) pressdo neutra (u) é a pressdo da agua que preenche o espaco

vazio entre as particulas sélidas;

c) tensdo normal efetiva (s’) no plano representa a tensdo

transmitida apenas pelos gréaos.

Percebe-se agora que a tensdo definida no inicio deste item

corresponde a tensao efetiva. A relacao dada por Terzaghi é entéo:
S =s¢+u (2.3)

Caso ocorra um aumento da tensdo total numa massa de solo
provocando um acréscimo apenas na pressdo neutra, as forcas de contato entre
as particulas sélidas ndo se alteram. Justifica-se tal fato com a verificacdo de que
a pressao neutra atua igualmente em todas as dire¢des ao redor da superficie de
cada particula. As areas de contato entre graos, nao influenciadas pela pressdo da
agua, podem ser consideradas despreziveis, pois ndo atingem sequer 1% da

superficie total dos graos.

Ressalta-se ainda que a pressdo neutra ndo afeta as tensbes de
cisalhamento, ja que a agua ndo possui resisténcia a tais esforcos. Portanto, uma

tensao de cisalhamento serd sempre uma tensao efetiva.

As tensbes atuantes no solo tém origem tanto nos carregamentos
externos quanto no seu peso proéprio. Considerando horizontal a superficie do
solo, a parcela de tensdo num plano a uma dada profundidade devida ao peso
proprio é calculada como a razdo entre o peso de um prisma de solo sobre o
plano dividido por sua area. Em outras palavras, pode ser definido como o peso

especifico do solo multiplicado pela profundidade:
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s = gxz (2.4)

2.1.3. Fatores que influenciam o comportamento do solo
2.1.3.1. Tenséao efetiva

No solo, a ruptura se dé& preferencialmente nos contatos entre os
graos, ja que a resisténcia a compressdo dessas particulas sélidas € geralmente
bem maior que a resisténcia do macico ao cisalhamento. Isso significa que um
material desse tipo possui propriedades mecanicas dependentes das forcas que

atuam entre as particulas, ou seja, da tensédo efetiva.

Para a determinacdo da tensdo efetiva é necessario saber ndo s6 a
tensdo total no solo, mas também sua pressdao neutra. Dai percebe-se o
importante papel desempenhado pela agua subterrdnea em problemas de
engenharia. Mudangas na pressdo neutra sem alteracdo da tensdo total
decorrentes, por exemplo, de variacdo do nivel do lencol freatico causam
mudancas na tensdo efetiva. Propriedades mecénicas do solo s&o alteradas,

resultando num diferente comportamento seu, algumas vezes perigoso.

Solos constituidos de graos finos, como as argilas, apresentam baixa
permeabilidade. Por esse motivo, mudancas na tensdo efetiva ocorrem
lentamente, mesmo que haja uma alteracdo brusca na tenséo total. Inicialmente,
grande parte da diferenca de tensdo sera absorvida sob a forma de pressao
neutra, o que causa um desequilibrio nas tensdes da agua. Isso gera um fluxo de
agua até que seja atingido o equilibrio hidrostatico. Nesse intervalo de tempo, o
valor da tensao efetiva sofre altera¢cdes, permitindo induzir que as propriedades

mecanicas do solo sdo funcdo também do tempo e do nivel de tensdes.

2.1.3.2. Histoéria das tensoes

Normalmente, o aumento da tensdo num solo provoca um aumento
da resisténcia ao cisalhamento, uma diminuicdo da compressibilidade e uma
diminuicdo da permeabilidade. O contrario acontece ao se reduzir a tensao.

Porém, para um mesmo valor absoluto de variacdo de tensao, os efeitos causados
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com sua reducdo sdo geralmente menores que os produzidos a partir do seu

aumento.

Durante a formacdo de um solo sedimentar ou a execu¢do de um
aterro, por exemplo, as tensbes em um determinado ponto aumentam com o
depdsito de novas camadas sobre a superficie. Como conseqiiéncia, as
propriedades do solo sofrem alteracbes continuamente. Se por motivo de eroséo,
escavacdo feita pelo homem ou qualquer outro fator uma parte do solo sobre
aquele ponto € retirada, o nivel de tensdes é reduzido, mudando novamente as

suas caracteristicas.

No paragrafo anterior sdo citados eventos geoldgicos, como a
formacgdo do solo e a erosdo, que podem influenciar a histéria das tensbes de
uma vasta regido geogréafica, e fatores de abrangéncia local, exemplificados pela

execucao de aterros e escavacoes.

N

A méaxima tensdo a qual um solo ja esteve submetido € denominada
tensdo de pré-adensamento. Sua determinacdo tem importancia em alguns
problemas de engenharia, especialmente obras de retencdo e tuneis, por exercer

influéncia no estado de tensdes, mesmo apoés relaxamento do solo.

Considera-se o estado de tensbBes de pré-adensamento como um
divisor entre o comportamento elastico e plastico do solo. Até esse nivel de
tensBes, o0 solo apresenta comportamento tipicamente elastico, que passa a

plastico quando solicitado a partir dai.

2.1.3.3. Nao-homogeneidade do solo

A variagdo da rigidez do solo ao longo da profundidade ou a existéncia
de diversas camadas de rigidez diferente superpostas influencia
significativamente na forma e area de abrangéncia da deformada de recalques.
Alguns estudos realizados indicam que em solos caracterizados por apresentar
rigidez crescente com a profundidade ou compostos por uma camada rigida
abaixo de uma mais flexivel, os recalques se concentram em torno da &rea

carregada. Por outro lado, solos cuja camada rigida se encontra acima tendem a
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favorecer o aparecimento de recalques numa area maior em volta do local das

cargas.

Além disso, nem sempre as camadas sao superpostas e as

subestruturas geotécnicas normalmente possuem forma geral de nuvens.

Variacdes laterais de compressibilidade também sdo vistas como
importantes, apesar de poucos trabalhos terem sido realizados para verificar sua

real influéncia.

2.1.4. Comportamento real e tedrico

Verifica-se apds o0s comentarios anteriores a respeito do
comportamento do solo que a variabilidade das caracteristicas € mais uma regra
que uma excegao. Entretanto, mesmo ndo sendo possivel a fiel representacdo do
solo para cada obra, modelos tedricos podem ser suficientes para propoésitos de

engenharia.

A mecénica aplicada aproxima as propriedades de um material real
pelas de um modelo idealizado. Porém € importante ter consciéncia de que a
teoria deve ser combinada com o conhecimento das caracteristicas fisicas do solo
real e de que ha diferenca de comportamento entre o solo em laboratério e no

campo.

2.2. RELACAO TENSAO-DEFORMACAO

E de grande importancia o conhecimento do desenvolvimento das
deformacgfes em cada material utilizado em engenharia de acordo com o seu nivel
de tensdes. Nesse sentido, as teorias da elasticidade e da plasticidade apresentam
alguns modelos de idealizacdo do comportamento tensdo-deformacédo. Ao se
realizar uma analise, deve-se ter o cuidado de aplicar ao problema aquele que lhe

for mais apropriado.

Na teoria da elasticidade estd prevista uma relacdo tensdo-
deformacdo linear. Contudo, normalmente os solos sdo ndo-homogéneos,

anisotropicos e apresentam relacdo tensdo-deformacao nao-linear.
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Figura 2.4 (a) Relagdo tensdo-deformacédo tipica. (b) Modelo elastoplastico perfeito. (c) Modelo
plastico perfeito. (d) Modelo elastoplastico com encruamento.

Idealizacbes mais bem adaptadas para o solo podem ser encontradas
na teoria da plasticidade. Uma delas estd representada pela linha tracejada da
Figura 2.4a, tendo sido considerado comportamento linear eldstico entre os
pontos A e B. B corresponde ao limite de proporcionalidade, que inicia um trecho
de deformacado plastica continua (escoamento) a tensdo constante (tensdo de
escoamento). Esta idealizacdo, que é mostrada separadamente na Figura 2.4b, é

conhecida como modelo elastoplastico perfeito.

Se no problema pratico apenas a condicdo de ruptura é de interesse,
entdo a fase elastica pode ser omitida e o modelo perfeitamente plastico pode ser
usado (Figura 2.4c). Uma terceira idealizagdo é o modelo elastoplastico com
encruamento, que pode ser visto na Figura 2.4d. Nele, deformacdes plasticas apos
o limite de proporcionalidade necessitam de novos acréscimos de tensdo. Havendo
um descarregamento e posterior recarregamento neste udltimo modelo apds o

ponto B do grafico, situagcdo representada pela linha tracejada DE da Figura 2.4d,
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o0 material adquire um novo limite de proporcionalidade a um nivel de tenséo
mais alto que aquele em B. O acréscimo na tensdo de escoamento é uma
caracteristica do modelo elastoplastico com encruamento. Tal acréscimo nao
acontece no caso perfeitamente plastico, onde a tensdo em D é igual a tensdo em
B (figuras 2.4b e c¢). Em ambos os casos, contudo, o material apresenta uma
deformacéo plastica irreversivel, correspondente aos trechos AE nas figuras 2.4b,

ced.

De acordo com BURLAND? apud CRAIG (1996), o acréscimo da tensio
vertical no solo devido ao carregamento da fundacdo é, na maioria dos casos,
insensivel a heterogeneidade, anisotropia e ndo-linearidade da relacdo tensdo-
deformagdo. Como as andlises sdo geralmente baseadas nessa tensdo, solucdes
obtidas através da teoria da elasticidade, com a consideracao de solo homogéneo
e isotropico, sdo normalmente suficientes. Excecdo deve ser feita para solos

constituidos por areia fofa ou argila mole, principalmente.

Seguindo a teoria da elasticidade, a relacdo entre tensdo e deformacéo

€ expressa por modulos, cujos conceitos sdo resumidos a seguir.

2.2.1. Modulo de elasticidade

Submetendo-se um corpo de prova a um ensaio de compressdo nao
confinado (Figura 2.5), com tensdo (s) uniformemente distribuida nas suas faces
opostas, a razdo entre o encurtamento provocado e o comprimento inicial do
corpo corresponde a deformagdo (e). Sendo o material elastico, hda uma
proporcionalidade entre tensdo e deformacgdo, expressa pelo mddulo de

elasticidade (E), conforme a lei de Hooke:

E=-% (2.5)

e =

Dh
o (2.6)

2 BURLAND, J. B. (1970). Discussion. In: CONFERENCE ON IN SITU INVESTIGATIONS IN SOILS AND
ROCKS. Proceedings. London, British Geotechnical Society. p. 61.
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Figura 2.5 Ensaio de compressdo nao confinado.

Pode-se obter o valor do médulo de elasticidade por meio de ensaios
cujos resultados sejam o proprio mdédulo ou permitam uma correlacdo, ou pode-

se fazer uma estimativa a partir de valores divulgados na literatura.

Discute-se na préxima secdo a obtencdo de parametros elasticos do

solo através de ensaios de laboratoério.

Algumas correlagbes com resultados do ensaio SPT (Standard
Penetration Test) estdo disponiveis. Partiu-se de uma relacdo em principio valida
somente para fundacdes circulares rigidas sobre qualquer solo. Como
aperfeicoamento, estabeleceram-se recentemente correlagbes fazendo distingcdo
entre trés tipos de solo e reconhecendo a ndo-linearidade da variacdo de E com o
nivel de tensdo e/ou de deformacdo. A Tabela 2.1 traz essas expressdes
aprimoradas, aplicaveis a sapatas quadradas rigidas com recalques da ordem de

1% do seu lado.

Tabela 2.1 Valores de E (MN/m?) em funcgio de N-SPT
Sapatas quadradas rigidas, recalque = 1% do lado

TIPO DE SOLO E (MN/m?)
Areias 3,5 N4,
Solos intermediarios 3,0 N,
Argilas saturadas 2,5 N,

Fonte: DECOURT? apud HACHICH et al. (1996)

3 DECOURT, L. (1995). Prediction of load-settlement relationships on the basis of the SPT-T. In: CICLO
DE CONFERENCIAS INTERNACIONALES LEONARDO ZEEVAERT, México. p. 87-104.
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O indice de N,, na tabela anterior refere-se a eficiéncia de 72% no
ensaio SPT. Tal é o valor mais comum nos ensaios feitos no Brasil, conforme

comentado no item especifico.

Em seguida transcreve-se uma tabela contendo faixas de valores
tipicos do moédulo de elasticidade para cada tipo de solo retirada de BOWLES

(1988):

Tabela 2.2 Mdédulos de elasticidade tipicos.

SOLO E (MPa)
Argila muito mole 2 — 15
Argila mole 5 — 25
Argila média 15 — 650
Argila dura 50 — 100
Argila arenosa 25 — 250
Areia siltosa 5 — 20
Areia fofa 10 — 25
Areia compacta 50 — 81
Areia fofa e pedregulhos 50 — 150
Areia compacta e pedregulhos 100 — 200
Silte 2 — 20

2.2.2. Coeficiente de Poisson

Proporcionalmente a e;,, ocorrem também deformacdes laterais (e, €
e;), em dire¢cdes normais a de aplicagdo da forca (Figura 2.5). O coeficiente de

Poisson (n) relaciona essas deformacdes da seguinte forma:

e =6 = ne, @7)

As deformacfes correspondentes a cada eixo somam-se no caso de

haver tensfes nas trés dire¢des ortogonais:

[}
=
1

(s,-ns,-nsy)

(s,-ns;-nsy) (2.8)

®
w
I}

(sz-ns;-ns,)

D
N
I
miFk m|R MR
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Somando-se os trés valores define-se a variacdo volumétrica (e), que

pode ser também expressa em funcéo das tensdes:

1 2.9
eV:E(sl+sz+s3)(1-2n) (29)
Facilmente percebe-se que para n= 0,5 ndo ha variacao de volume,

independentemente do estado de tensdes.

Em problemas praticos costuma-se assumir valores para o coeficiente
de Poisson, pois grandes dificuldades estdo envolvidas na sua medi¢do. Na tabela
a seguir, retirada de BOWLES (1988), encontram-se valores tipicos relativos a

diversos tipos de solo.

Tabela 2.3 Coeficientes de Poisson tipicos.

SOLO n

Argila saturada 0,40 — 0,50
Argila parcialmente saturada 0,10 — 0,30
Argila arenosa 0,20 — 0,30
Silte 0,30 — 0,35
Areia, comumente usada 0,30 — 0,40

2.2.3. Modulo de elasticidade volumétrico

No caso de compressao isotrépica, em que as trés tensdes ortogonais

sdo iguais, pode-se definir a deformac&do volumétrica como:
e, =3¢, (1- 2n) (2.10)

Analogamente ao moédulo de elasticidade (E), define-se o mddulo de

elasticidade volumétrico (K) como a relagéo:

S E

e, 3(1-2n)

(2.11)

Quando as tensdes nas trés dire¢cdes possuem valores diferentes, pode-
se calcular a deformacdo como uma soma de duas: uma volumétrica sem
alteracdo de forma e outra com simples alteracdo de forma sem mudanca de

volume.
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2.2.4. Modulo edométrico
Este mddulo representa a razdo entre a tensao aplicada e a
deformacdo correspondente quando se impedem deformacdes laterais. A partir
faz-se

relacbes tensdo-deformacdo (2.8) anteriormente apresentadas,
(2.12)

das
e, = e; = O para obter a expressdo do médulo edométrico (D):
D= 1-n _
1-n-2n
Da mesma forma chega-se a proporc¢édo entre as tensdes para que néo
(2.13)

haja deformacao lateral:
s,=s,=—1 s
2 3T 1.t

conforme

2.2.5. Mddulo de elasticidade transversal
Também conhecido como médulo de cisalhamento, é definido como a
relacdo entre a tensdo de cisalhamento (t) e a distorcdo (g),
esquematizado na Figura 2.6. Pode ser expresso em funcao de E e n:
G= _E (2.14)
2(1+n)
t
G=— (2.15)
g
g= % (2.16)

<< < <

< < <— <—

Figura 2.6 Deformagao devida a tensao de cisalhamento
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2.3. DETERMINACAO DOS PARAMETROS EM LABORATORIO

Quando o uso de correlagbes e valores tabelados nédo oferecer precisdo
suficiente para o tratamento que se deseja, os parametros elasticos descritos na
secao anterior podem ser determinados em laboratoério a partir de amostras do
solo em questdo. Dentre os ensaios existentes, dois bastante difundidos no Brasil

serdo apresentados.

2.3.1. Ensaio de compresséo triaxial convencional

Pardmetros de deformabilidade podem ser obtidos através de ensaios
de compressdo axial. O ensaio dito convencional consiste na aplicagdo de um
estado de tensdes hidrostatico constante, correspondente a chamada tensao
confinante (s3), e de um carregamento axial, dado por s,;, sobre um corpo de
prova cilindrico do solo. Um esquema pode ser visto na Figura 2.7. Obtém-se

entdo o moédulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson com as seguintes

relacdes:
Ds S, -S
E=—~=* 3 (2.17)
De, e,
Dr/r De
q=onr _ De, (2.18)
Dh/h  De,
S1-S3

T 5e

. e -

ohp ol =

] =

= 1=

el =

h Ss [ =] Ss

= =

= 1=
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—=1 1<

ml T

| L e

S1

|
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Figura 2.7 Ensaio triaxial convencional.
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Durante a fase de adensamento isotropico, ou hidrostatico, pode-se

determinar o maédulo de elasticidade volumétrico a partir de:

K= bS5 (2.19)
Dev

O grafico construido com dados provenientes do ensaio triaxial
convencional est4d exemplificado na Figura2.8a. Se for utilizado um
procedimento mais rigoroso, em que a amostra sofre um adensamento
anisotrépico antes da fase de carregamento uniaxial, representando o estado de
tensdes em campo, o mdédulo de elasticidade é tirado na faixa de variacdo de

tensdes esperada (Figura 2.8b).

S, -S3 S1-S3

tan

< 1/30ul1/2(S;-S3)ryp

variacao de tensoes
esperada

€ €

@ (b)

~— mudanga de comportamento
< ponto intermediario

Figura 2.8 Gréaficos do ensaio triaxial convencional.

De posse do gréafico tensdo-deformacdo, ha diversas maneiras de se
calcular o médulo de elasticidade. Na Figura 2.8a pode ser visto um modulo
tangente, calculado num ponto intermediario entre a origem e uma tensédo
correspondente a 1/2 ou 1/3 da tensdo de ruptura. O uso desse ponto justifica-se
pela suposi¢do de que a tensdo de trabalho ndo ultrapassara esse valor em fungéo
do coeficiente de seguranca. Um maodulo secante esta indicado na Figura 2.8b. As
diversas formas de se calcular o médulo de elasticidade estdo exemplificadas na

Figura 2.9, onde se encontram:
modulo tangente na origem (E,,);

moédulo tangente na variagdo de tensdes esperada (E;ps);
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maédulo de descarregamento-recarregamento (E,,);

modulo secante entre a origem e a tensdo esperada ou de

referéncia (Eecosrer);
modulo secante na variagdo de tensfes esperada (Ege.ps);

modulo secante no nivel de deformagéo esperado ou de referéncia

(Esec,O-s ref)-
E
Et sec,sref
E E Esec E
S;-Sg t,0 ur S;-Sg ur
1 1 1/1 1
1
S ref
Ds, Ds,
el eref el

Figura 2.9 Diferentes formas de interpretacdo do ensaio triaxial convencional para obtengdo do

maodulo de elasticidade.

2.3.2. Ensaio de compressdo edométrica

Este ensaio é muito Util para a determinacdo da compressibilidade do
solo, sendo inclusive o mais utilizado na previsdo de recalques em argilas.
Consiste na aplicacdo de tensdo axial a uma amostra do solo, em que se impedem

as deformacdes laterais.

Do ensaio de compressdo edométrica obtém-se o moddulo de

elasticidade edométrico, através da relagéo:

D= (2.20)

A Figura 2.10 apresenta um esquema do ensaio e o tipo de gréfico

tensdo-deformacéo obtido.
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Figura 2.10 Ensaio de compressao edométrica.

2.4. MECANISMOS DE RUPTURA DO SOLO SOB FUNDACOES SUPERFICIAIS

Inicialmente, almejando fazer uma analise qualitativa do processo de
ruptura do solo, exemplifica-se um caso de sapata assente sobre a superficie de
um terreno e sujeita a um carregamento vertical crescente a partir de zero.
Analisa-se a ocorréncia de recalque vinculado a cada valor da carga aplicada, o

que pode ser visualizado na Figura 2.11.

carga (Q)
A B
—_
2
N
()
>
O
© C
(&)
o

Figura 2.11 Curva carga-recalque genérica.

Na etapa inicial do carregamento, em que o solo esta pouco solicitado,
h& proporcionalidade entre os recalques desenvolvidos e a carga aplicada
seguindo um comportamento aproximadamente linear. Os deslocamentos até

entdo sao reversiveis, justificando chamar essa primeira etapa como fase elastica.

Ap6s um certo valor da carga (ponto A da Figura 2.11), comecam a

surgir zonas de plastificacdo na regido imediatamente abaixo das bordas da
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sapata. Entretanto ndo ha mudanca brusca no comportamento do solo, pois essa
pequena regido esta ainda cercada por material capaz de suportar aumento de
tensBes sem plastificar. Portanto, um acréscimo na carga provoca deslocamentos
plasticos nessa regido e deslocamentos elasticos a sua volta. Contudo,
gradualmente a zona plastificada alastra-se para sua vizinhanca. Pouco ap6s o
inicio do escoamento do solo, observa-se um aumento de declividade na curva
carga-recalque (ponto B), que corresponde a chamada ruptura localizada. Em
seguida, os recalques ocorridos para cada acréscimo unitario da forca aplicada

sdo cada vez maiores e a zona plastica atinge regides além da area carregada.

Como consequéncia, os recalques crescem rapidamente, até que se
chega a uma condicdo em que um pequeno incremento na carga causa grandes
deslocamentos verticais (a partir do ponto C). Fica entdo caracterizada a ruptura

generalizada do solo, cujo valor da forca aplicada corresponde a capacidade de

carga na ruptura da fundacéo.

2.4.1. Curvas carga-recalque

Todavia, as curvas carga-recalque para fundac¢des superficiais nem
sempre possuem a mesma forma que a do caso supracitado. Elas podem ser
basicamente de dois tipos, em funcdo das caracteristicas do solo e do

embutimento da fundacdo no macico.

O primeiro refere-se ao comportamento da fundacdo sobre os solos
mais rigidos, como areias compactas ou muito compactas e argilas rijas ou duras.
Neste caso, a carga responsavel pela ruptura generalizada € apenas pouco maior
que a correspondente a ruptura localizada (Figura 2.12a). A curva possui uma

tangente vertical e o solo apresenta uma configuracdo de ruptura generalizada.

Constata-se que o gréafico da Figura 2.12b é semelhante ao do caso
genérico mencionado, mostrando-se como uma curva mais abatida que a do
primeiro tipo, e possuindo tangente inclinada no seu ponto extremo.
Corresponde a solos mais deformaveis, como areias fofas e argilas médias e

moles, cuja ruptura é localizada.
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Em solos tipo areia muito fofa, define-se um novo tipo de ruptura,
denominado ruptura por puncionamento, que pode ser visto como um caso
extremo da ruptura localizada. A curva carga-recalque, entretanto, é semelhante

a obtida para a ruptura localizada (Figura 2.12c).

Q
€Y
w
Q
(b)
w
Q
©
w

* ruptura localizada
° ruptura generalizada

Figura 2.12 Tipos de ruptura e seus respectivos gréaficos carga-recalque. (a) Ruptura generalizada.
(b) Ruptura localizada. (c) Ruptura por puncionamento. (VESIC* apud LAMBE & WHITMAN, 1979)

A seguir descrevem-se com mais detalhes as caracteristicas de cada

tipo de ruptura:

2.4.2. Ruptura generalizada

A ruptura geral ou generalizada caracteriza-se pela existéncia de um
mecanismo de ruptura bem definido e constituido por uma superficie de

deslizamento que vai de um bordo da fundacao a superficie do terreno. llustra-se

4 VESIC, A. S. (1963). Bearing capacity of deep foundations in sand. Highway Research Board Record,
n. 39, p. 112-53.
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tal configurac@o na Figura 2.12a. Em condi¢des de tensdo controlada, que é o
modo de trabalho da maioria das fundacdes, a ruptura é brusca e catastroéfica.
Durante o processo de carregamento, registra-se um levantamento do solo em
torno da fundacao. Ao atingir a ruptura, o movimento se dd em um unico lado da

fundacéo.

2.4.3. Ruptura localizada

Caracteriza-se por um modelo que €& bem definido apenas
imediatamente abaixo da fundacdo (Figura 2.12b). Esse modelo consiste de uma
cunha e de superficies de deslizamento que se iniciam junto as bordas da
fundacdo, tal como no caso da ruptura generalizada. H4 uma tendéncia de
elevacdo do terreno em torno da fundacédo. Entretanto, a compressao vertical sob
a fundacgéo é significativa e as superficies de deslizamento ndo atingem o nivel do
terreno, apesar disso ser possivel caso ocorram deslocamentos verticais
apreciaveis. Nao acontece colapso ou tombamento da fundacdo, que permanece

embutida no terreno, mobilizando a resisténcia de camadas mais profundas.

2.4.4. Ruptura por puncionamento

Este mecanismo ¢ de dificil observacdo. A medida que a carga cresce, 0
movimento da fundacéo é acompanhado pela compressdo do solo imediatamente
abaixo. A penetragdo da fundacdo é possibilitada pelo cisalhamento vertical em
torno do perimetro da fundacao. O solo fora da area carregada praticamente néo

participa do processo, como representado na Figura 2.12c.

2.5. MODELOS DE SOLO PARA ANALISE DA INTERACAO

H& dois modelos béasicos para a representacdo do solo quando se
deseja fazer uma andlise de interacdo solo-estrutura. Pode-se idealizar o solo
como um conjunto de molas de comportamento linear, o que constitui o

chamado modelo de Winkler, ou como um meio continuo.
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2.5.1. Modelo de Winkler

O modelo Winkler é o mais simples que tem sido usado para o solo,
em que se assume que o deslocamento superficial em qualquer ponto é

diretamente proporcional a pressédo aplicada:
q=k,w (2.21)

A constante de proporcionalidade k, recebe as denominac¢Bes de
coeficiente de reacdo vertical, coeficiente de recalque, mdédulo de reacdo ou

coeficiente de mola. Sua deteminacéo pode ser feita através de:
ensaio de placa;
uso de tabelas de valores tipicos;
calculo do recalque de fundagdes reais.

No ensaio de placa obtém-se uma curva pressao-recalque. A inclinagéo
do trecho inicial correspondente a faixa de pressdes prevista € o proprio
coeficiente de reacao vertical (k, ., na Figura 2.13). Caso seja desejado, pode-se
tird-lo do gréafico apos ciclos de carga, representado por k,, na Figura 2.13.
Usualmente refere-se a esse coeficiente como k, ou kg, indicando que foi obtido a
partir de um ensaio de placa quadrada de 1 pé de lado.

carregamento
previsto

pressao

v,ur

recalque
~

Figura 2.13 Gréafico construido com ensaios de placa para obtencao de k,.

Valores tipicos fornecidos na literatura podem ser utilizados como

uma estimativa do coeficiente de reacdo. Na Tabela 2.4 sdo apresentados valores
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de k, para uma placa quadrada de 30,48 cm (1 ft) divulgados por Terzaghi®, aqui

adaptados para unidades do SI.

Tabela 2.4 Valores de ky; em MN/m?

ARGILA Rija Muito rija Dura
q.(MPa) 0,1 - 0,2 02 -04 > 0,4
faixa de valores 16 - 32 32 - 64 > 64
valor proposto 24 48 96
AREIA Fofa Med. compacta Compacta
faixa de valores 6 - 19 19 - 96 96 - 320
areia acima do 13 42 160
nivel da agua

areia submersa 8 26 96

JA que esse coeficiente ndao é uma propriedade apenas do solo, mas

uma resposta do solo a um carregamento aplicado por uma dada estrutura, os

valores decorrentes de ensaios de placa ou fornecidos na literatura devem ser

corrigidos em termos de dimensao e forma. Associando o solo a um meio elastico

homogéneo e semi-infinito, pode-se escrever:

k

v,B

w| o

b
B

em que: b = menor dimenséo da placa;

I, = fator de forma.

B = menor dimenséo da base da fundacéo;

(2.22)

Os indices b e B da formula (2.22) referem-se a placa e a fundacao,

respectivamente. Valores para os fatores de forma podem ser retirados da tabela

sugerida por PERLOFF® apud VELLOSO & LOPES (1996):

5 TERZAGHI, K. (1955). Evaluation of coefficient of subgrade reaction. Geotechnique, v.5, n. 4,

p. 297-326.

6 PERLOFF, W. H. (1975). Pressure distribution and settlement. In: WINTERKORN, H. F.; FANG, H.-Y.,
ed. Foundation engineering handbook. New York, Van Nostrand Reinhold. Chap. 4.
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Tabela 2.5 Fatores de forma I para carregamentos na superficie de um meio
de espessura infinita.

FLEXIVEL RIGIDO
FORMA Centro Borda Média
Circulo 1,00 0,64 0,85 0,79
Quadrado 1,12 0,56 0,95 0,99
Retangulo
L/BM =15 1,36 0,67 1,15
2 1,52 0,76 1,30
3 1,78 0,88 1,52
5 2,10 1,05 1,83
10 2,53 1,26 2,25
100 4,00 2,00 3,70
1000 547 2,75 5,15
10000 6,90 3,50 6,60

® L e B sdo as dimensdes da base da fundacio.

Segundo o AMERICAN CONCRETE INSTITUTE (1988), a passagem do
k,;, obtido do ensaio de placa, para o k,, a ser utilizado no calculo da fundacéo,

pode ser feita com:

. N

abo
k, = ksl&EE (2.23)

em que n varia entre 0,5 e 0,7. Se a espessura da camada compressivel

abaixo da fundagéo for menor que 4B, deve-se adotar o limite inferior de n.

Resultados provenientes de ensaios de placa tém a limitacdo de neles
ser solicitada apenas uma camada superficial do terreno, enquanto que as
pressfes provocadas por uma fundacdo real atingem uma profundidade bem

maior.

A consideracdo das diversas camadas do solo e das diferentes
solicitacbes pode ser feita com o calculo do recalque de fundacdes reais. Neste
caso, supde-se a fundacgédo rigida, submetida a um carregamento vertical igual ao
somatorio das cargas verticais. O recalque determinado com esse procedimento é
denominado recalqgue médio (w) e utilizado para obtencdo do coeficiente de

recalque da seguinte forma:

,\_
I
sl al

(2.24)
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em que g € o somatdrio das cargas verticais dividido pela area da

fundacéo.

H& algumas correlagdes entre o coeficiente de reacdo vertical e ensaios
in situ, como as que utilizam os valores de N provenientes do ensaio SPT. No

entanto, essas correla¢gdes sdo fracas por ser grande a incerteza.

2.5.2. Meio continuo

Para representar melhor a continuidade do solo, varios modelos
continuos tém sido desenvolvidos, desde os que consideram o solo como
homogéneo, isotrépico e linearmente elastico até os mais complexos, que levam

em conta a ndo-homogeneidade, a anisotropia e a ndo-linearidade do solo.

Para o caso elastico ja foram desenvolvidas algumas solucbdes que
podem ser aplicadas a andlise de vigas e placas pela teoria da elasticidade.
Solugbes numéricas sdo requeridas nas demais situagbes e casos. Segundo
VELLOSO & LOPES (1996), geralmente é desnecessaria a consideracdo da nao-

linearidade do solo em projetos correntes.

Os parametros envolvidos na consideracao do solo como meio elastico
foram apresentados no item 2.2, bem como sua determinacao em laboratério, no

item subsequente.

2.6. INVESTIGACAO DO SOLO

Heterogeneidade € uma caracteristica marcante do solo. Portanto, a
cada obra que se pretende construir é necessario conhecer as suas propriedades
locais. Com esse objetivo sdo implementados os processos de investigacdo do solo,
que compreendem principalmente a execu¢do de poc¢os, sondagens e ensaios. As
sondagens podem ser a trado, a percussao, rotativas ou mistas, enquanto que os
ensaios sdo usualmente o SPT (Standard Penetration Test), o CPT (Cone

Penetration Test) e 0 pressiométrico.

As sondagens sdo executadas para o reconhecimento do solo,

permitindo conhecer algumas caracteristicas das suas camadas e o nivel d’agua.
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Também permitem a retirada de amostras para ensaios em laboratério. Dentre
0s ensaios de campo, o SPT é o mais utilizado no Brasil e em grande parte dos
demais paises. Muitas correlagdbes e métodos de previsdo de recalques e
capacidade de carga de fundacBGes foram estabelecidos com base em seus
resultados. Por esse motivo, sera dada uma maior atencdo a esse ensaio neste

item.

Além disso, a NBR 6122 (1996) considera indispensaveis as sondagens
de reconhecimento a percussdo, as quais devem fornecer no minimo a descricdo
das camadas atravessadas, os valores dos indices de resisténcia a penetracédo

(N-SPT) e as posic¢des dos niveis de agua.
2.6.1. Ensaio de simples reconhecimento (SPT)

Normalizado pela NBR 6484 (1980), o ensaio é realizado a cada
metro na sondagem a percussdao ou mista. Consiste na cravacdo de um
amostrador normatizado, chamado originalmente de Raymond-Terzaghi, por
meio de golpes de um peso de 65 kgf caindo de 75 cm de altura. Anota-se o
ndmero de golpes necessarios para cravar os 45cm do amostrador em trés
conjuntos de golpes, para cada 15 cm. O resultado do ensaio SPT € o nimero de
golpes necessario para cravar os 30 cm finais, desprezando-se, portanto, o0s
primeiros 15 cm, embora o nimero de golpes para essa penetracdo seja também

fornecido.

A norma de sondagem com SPT prevé que o relatdorio de sondagem
apresente, junto com a classificacdo do solo, sua compacidade ou consisténcia de

acordo com a tabela seguinte:

Tabela 2.6 Compacidade de solos granulares e consisténcia de solos argilosos de acordo com N-SPT.

SOLO N COMPACIDADE/CONSISTENCIA
Areias e siltes arenosos £4 Fofa (0)
5 —8 Pouco compacta (0)
9 — 18 Medianamente compacta (0)
19 — 40 Compacta (0)
> 40 Muito compacta (0)
Argilas e siltes argilosos £2 Muito mole
3 —5 Mole
6 — 10 Média (o)
11 — 19 Rija (o)

> 19 Dura (0)
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Deve-se ter em mente que a energia efetivamente aplicada no ensaio
SPT varia com o método de aplicagdo dos golpes. Portanto, a eficiéncia do SPT
pode variar sensivelmente entre os ensaios executados em diversos paises. Como
consequiéncia, € preciso ter cuidado ao utilizar tabelas e correlacbes elaboradas
em paises estrangeiros, sendo necessario proceder aos ajustes de eficiéncia, que

podem ser feitos com a seguinte equacao:
N, e, =N, e, (2.25)

em que N; sdo os valores de resisténcia a penetrac¢do obtidos com cada

ensaio SPT e g; sdo as eficiéncias.

No Brasil, quando o ensaio é rigorosamente executado de acordo com
a NBR 6484, a eficiéncia é da ordem de 72%. O resultado assim obtido pode ser
entdo indicado por N,,. Nos Estados Unidos a eficiéncia média ¢é de
aproximadamente 60% (obtém-se 0 Ng,). Porém, é grande a variedade de
equipamentos de execuc¢édo do SPT, cujos valores de eficiéncia variam entre 40% e

95%.

Recentemente foram propostos, em &ambito nacional, alguns
procedimentos adicionais com o0 objetivo de se obter mais dados deste ensaio,
dada a sua importancia no Brasil. Estes procedimentos consistem da aplicacdo de
torque ao amostrador com vistas a estimativa do atrito lateral de estacas e na
observacdo da penetracdo de um tubo que substitui o amostrador sob acéo

estatica do peso de bater visando estimar a resisténcia de argilas muito moles.

O SPT sera posteriormente utilizado na determinacéo dos parametros

do solo, necesséarios para a realizacdo das analises numéricas dos exemplos.



3. DIMENSIONAMENTO DE FUNDAGCOES

3.1. PROCESSOS DE DIMENSIONAMENTO

Segundo a NBR 6122 (1996), o dimensionamento de fundag¢Ges pode
ser feito tanto pelo processo das tensBes admissiveis quanto pelo dos estados
limites. Na pratica, a diferenca entre esses dois processos reside basicamente na

adocao de coeficientes de seguranca globais ou parciais, respectivamente.

No caso de tensdes admissiveis, utiliza-se um udnico coeficiente de
seguranca, no qual estdo embutidas todas as incertezas envolvidas no
dimensionamento. Este coeficiente é aplicado a capacidade de carga do elemento
de fundag¢do, minorando-a. O resultado deste calculo é a chamada carga
admissivel do elemento. As cargas para o projeto das funda¢des nao sofrem

majoracao, ou seja, adotam-se os seus valores caracteristicos.

Por sua vez, o processo de dimensionamento por estados limites faz
uso de coeficientes de seguranca parciais. As cargas sdo aplicados coeficientes de
majoracdo de acordo com a NBR 8681 (1984). O valor de calculo da capacidade
de carga do elemento de fundacédo é obtido ao ser feita uma minoracao utilizando
coeficientes de seguranca parciais, cujos valores estdao definidos na NBR 6122
(1996). Estes valores sdo funcdo do método de determinacdo da capacidade de
carga: a partir de provas de carga, métodos semi-empiricos ou empiricos, ou

métodos tedricos.

O conceito de coeficientes de seguranca parciais é relativamente novo
na teoria do dimensionamento de fundac¢des, tendo sido introduzido na norma de
projeto e execucdo de fundacBes apenas na sua Ultima revisdo em 1996.
Dimensionar a fundacdo por tensdes admissiveis é préatica mais comum

atualmente, e é o processo que sera utilizado neste trabalho, pois os dados do
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solo que foram obtidos em empresas de sondagem sdo apropriados para esse

processo e insuficientes para o calculo por estados limites.

Dessa forma, para o projeto de uma fundacdo superficial torna-se
necessario conhecer o valor da sua pressdo admissivel. A NBR 6122 (1996) a
define como a “tensdo aplicada por uma fundacdo superficial ao terreno,
provocando apenas recalques que a construgcdo pode suportar sem
inconvenientes e oferecendo, simultaneamente, seguranca satisfatéria contra a

ruptura ou o escoamento do solo ou do elemento estrutural de fundagéo”.

Diversos fatores estdo envolvidos na determinacdo da tensdo
admissivel de uma fundacao superficial. Em especial destaca-se o tipo de solo em

que ela se assenta.

Entende-se por fundacédo superficial (ou rasa, ou direta) os “elementos
de fundacdo em que a carga é transmitida ao terreno, predominantemente pelas
pressdes distribuidas sob a base da fundacdo, e em que a profundidade de
assentamento em relacdo ao terreno adjacente é inferior a duas vezes a menor

dimensédo da fundagdo” (item 3.1 da NBR 6122).

Neste estudo sera utilizada fundacdo em sapata, “elemento de
fundacéo superficial de concreto armado, dimensionado de modo que as tensdes
de tracdo nele produzidas ndo sejam resistidas pelo concreto, mas sim, pelo

emprego da armadura” (item 3.2 da NBR 6122).

3.2. REGRAS PRATICAS

As fundacdes superficiais devem ser definidas por meio de
dimensionamento geométrico e estrutural. Em seguida sdo apresentados os

procedimentos de calculo de acordo com ALONSO (1986).

3.2.1. Dimensionamento geométrico

Corresponde a determinacdo da area da base das sapatas e do seu
arranjo no terreno da edificacdo. Neste dimensionamento devem ser consideradas

as solicitagBes relativas a cargas centradas, excéntricas e horizontais.
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A &rea da base de uma sapata solicitada por cargas centradas deve ser
tal que a pressdao transmitida ao terreno, admitida uniformemente distribuida,
seja menor ou igual a pressédo admissivel. Para sapatas retangulares, determina-se

a area da base a partir da expresséao:

vV +
A=a b= Yrep (3.1)
s
adm

em que: A = &rea da base da sapata;

a, b = dimensdes da base da sapata;

V = reacgdo vertical na base do pilar;

pp = peso proprio da sapata;

S.am = Ppressdo admissivel no solo.

No entanto, o peso proprio da sapata é geralmente muito pequeno em
relacgdo as cargas advindas da superestrutura. Por tal motivo, € comum
negligenciar esse valor, considerando que sua néo utilizacdo esta dentro das
imprecisdes da estimativa da pressdao admissivel do solo (ALONSO, 1986). Além
disso, costuma-se aumentar as dimensdes calculadas para o multiplo de 5 cm
mais préximo, o que da uma certa margem para a absor¢cdo de uma pequena
parcela extra de carregamento. Assim, a expressao da area da base da sapata
torna-se:

\%
S

adm

A=a b= (3.2)

Na Figura 3.1 pode ser visto um esquema de uma sapata genérica. As
dimensdes do pilar sdo representadas pelos valores a, e b,, enquanto c, e ¢, sdo
os balancos da sapata nas duas dire¢cdes ortogonais. A distancia de 2,5 cm entre a
face do pilar e o lado da base superior da sapata corresponde a espessura da

forma. Antes da confec¢do da sapata, a superficie do solo deve ser regularizada

com uma camada de aproximadamente 5 cm de concreto magro.
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Figura 3.1 Esquema de uma sapata isolada.

Por motivos econémicos, é interessante que os valores a e b sejam
escolhidos de forma a que os balancos da sapata, em relacdo as faces do pilar,
sejam iguais nas duas dire¢des, ou seja, ¢; = C, = ¢. Assim, distinguem-se trés

casos principais de formas do pilar:

3.2.1.1. Pilar de secao transversal quadrada ou circular

Neste caso, a sapata mais indicada possui forma quadrada em planta.

N&o havendo limitagdo de espaco, seu lado é dado por:

a= |V (3.3)

3.2.1.2. Pilar de secado transversal retangular

Quando nédo hé limitacdo de espaco, pode-se escrever de acordo com a

Figura 3.1a:
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a’b -V (3.4)
S
adm
4@ =20 b b (3.5)
v\ a-b=a, - .
b- b, =2c}, %D

3.2.1.3. Pilar de secao transversal poligonal qualquer

Faz-se a substituicdo do pilar real por um ficticio, de se¢do retangular,
que o circunscreve e cujo centro de gravidade coincide com o centro de carga do

pilar em questéo. Dessa forma, recai-se no caso anterior.

3.2.1.4. Sapata associada

O centro geométrico da base de uma sapata associada deve estar na
mesma vertical do centro de carga dos pilares envolvidos. No caso de apenas dois
pilares, faz-se a sapata com uma viga de rigidez, cujo eixo coincide com a linha

que interliga os dois pilares, como exemplificado na Figura 3.2.

a/2 a/2

}<—>’<—>4
|
|
} b/2
|
— —ZA—1— — Y-
7
|
* b/2
centro de carga dos pilares
(a) Planta (b) Perspectiva

Figura 3.2 Esquema de uma sapata associada com viga de rigidez.

Visando o dimensionamento mais econémico, as dimensfes a e b da
sapata sao determinadas a partir da andalise de duas lajes em balan¢o de vao b/2
submetidas a uma carga uniformemente distribuida de valor s,4,, € de uma viga

simplesmente apoiada nos pilares, a qual se aplica uma carga p = S,qm Xb.
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Geralmente, a analise da viga € preponderante no dimensionamento quando se
almeja maior economia. Portanto, deve-se dar atencdo a obtencdo de momentos

negativos aproximadamente iguais em modulo aos positivos, na viga.

Para o caso de sapata associada com mais de dois pilares néo
colineares, deve-se também projetar a base da sapata de forma a colocar o seu
centro de gravidade na mesma vertical do centro de carga dos pilares. As
dimensdes da sapata devem ser tais que propiciem a transmissdo de pressdes
uniformemente distribuidas ao solo na interface com sua base. Por esse motivo,

sapatas associadas sdo projetadas como rigidas.

De acordo com a maioria do autores, € recomendavel evitar, sempre
que possivel, solugdes em sapata associada por serem mais onerosas que as

sapatas isoladas.

3.2.1.5. Sapata submetida a momento

Nos casos em que, além da carga vertical, atua ainda um momento na
sapata, este deve ser transformado em uma excentricidade da carga vertical para
fins de céalculo. Essa excentricidade deve estar contida no nucleo central da

sapata. Assim, dado o momento M determina-se a excentricidade:

M

e=— 3.6
v (3.6)
a

ef — 3.7
5 3.7)

Nesse caso, as tensdes maxima e minima aplicadas ao solo seréo:

S 5

o= Vg, 000 (3.8)

S min A e a 9

Essas tensdes devem ser tais que:

S,a EL3s (3.9)

s __+s

—me M fs (3.10)
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3.2.2. Dimensionamento estrutural

Nesta parte do dimensionamento sdo determinadas as alturas das
sapatas e suas armaduras. No caso especifico deste trabalho, ndo héa interesse no
detalhamento das pecas. Portanto, neste item serd abordado somente o célculo

das alturas.

Sapatas flexiveis sdo dimensionadas a flexdo analogamente as placas,

com verificacdo de cisalhamento devido a flexdo e ao puncionamento.

As sapatas rigidas, objetos do estudo deste trabalho, séo
dimensionadas através do método das bielas e tirantes. Para a dimensdo d da

sapata, como vista na Figura 3.3, adota-se o maior dentre os seguintes valores:

QD
1
D

o
A
o

(3.11)

N

o
w
—leml ] Nl ] — —

=
N
IN

o

|<

(2}

o

f
em que: s, =0,85—=
1,96

n,] | | lﬂhz

Figura 3.3 Dimensionamento estrutural de uma sapata rigida.

O cobrimento inferior da armadura normalmente adotado é de 5 cm.
Portanto, h,=d+5cm. A dimensdo h, é determinada de acordo com o

comprimento de ancoragem da armadura.

Para fins de dimensionamento estrutural, as pressdes abaixo da

fundacdo podem ser admitidas como uniformemente distribuidas, exceto quando
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a fundacdo é apoiada sobre rocha, caso em que se deve utilizar o diagrama de

distribuicdo correspondente presente na NBR 6122 (1996).

3.2.3. Disposicdes construtivas da NBR 6122 (1996)
Em planta, as sapatas ndo devem ter dimenséo inferior a 60 cm.

No caso de fundag¢des proximas, porém situadas em cotas diferentes, a
reta de maior declive que passa pelos seus bordos deve fazer, com a vertical, um

angulo a como mostrado na Figura 3.4, com os seguintes valores:

solos pouco resistentes: a 3 60°

solos resistentes: a = 45°

‘/f N rochas: a = 30°
a e \

Figura 3.4 Situacéo de fundagbes préximas, mas em cotas diferentes.

3.3. FUNDACOES DOS EDIFICIOS ANALISADOS

Os edificios analisados neste trabalho sdo projetos reais, mas nao
necessariamente possuem fundacdo direta, pois o tipo de fundacdo ndo € uma
variavel considerada normalmente na concepcdo das estruturas. Portanto, para
cada exemplo, foram dimensionadas as sapatas de todos os seus pilares de acordo
com as regras praticas de projeto apresentadas anteriormente e seguindo o
método das tensdes admissiveis. Todos os exemplos de edificios foram cedidos

pela TECSOF ENGENHARIA DE ESTRUTURAS.

Para o calculo das cargas na fundacdo de cada exemplo foram
utilizados os resultados das andlises dos pavimentos do edificio, em que se
encontravam as cargas nos pilares. Portanto, a carga na base de cada pilar péde
ser obtida como a soma das cargas deste pilar em todos os pavimentos. Frisa-se

aqui que essas cargas sdo valores caracteristicos.
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Imaginou-se que os edificios foram projetados para um determinado
macico, composto por uma camada de solo arenoso, cujo valor da tenséo

admissivel é 343 kPa (3,5 kgf/cm?).

Nos itens a seguir serdo apresentadas as fundacbes dos edificios

analisados com suas respectivas planilhas de céalculo.

3.3.1. Edificio Maison Versailles

Este exemplo é uma edificacdo constituida de 21 pavimentos, divididos
entre térreo, 16 pavimentos tipo, 2 de cobertura e 2 pavimentos adicionais
correspondentes ao barrilete e ao reservatdrio elevado de agua. Chegam a sua

fundacéo 22 pilares, conforme a Figura 3.5:

R F—
Ips oc HP7 . Hmo 1l Pie ]
P8 P9
e P14 P15 e
177 - R - il
P1 P19 P20 P21

Figura 3.5 Planta baixa do ed. Maison Versailles com seus pilares e eixos das vigas principais.

As sapatas foram dimensionadas para cargas centradas, uma vez que a
maxima excentricidade calculada na fundacdo foi de apenas 2 cm. A seguir
encontra-se a planilha utilizada no projeto das sapatas, em que se pode ver as
cargas transferidas a fundacdo por cada pilar, a area da base da sapata
necesséria, as dimensdes dos pilares e as dimensfes adotadas para as bases das

sapatas e suas alturas conforme a Figura 3.3.
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Tabela 3.1 Fundacao do edificio Maison Versailles.

CARGA NA AREA DA PILAR SAPATA h, h,

FUNDAGAO (kN) SAPATA (m?) a,(cm) by(cm) a(m) b@m) (m) (m)
P1 1704,16 4,96 20 80 195 250 065 0,30
P2 4191,66 12,21 25 100 315 390 095 0,35
P3 4137,19 12,05 25 100 315 390 095 0,35
P4 1546,61 4,50 20 80 195 250 065 0,30
P5 3022,75 8,80 25 100 260 335 085 0,30
P6 2388,36 6,96 25 100 230 305 0,75 0,30
P 7 3445,17 10,03 25 120 305 330 090 0,30
P8 4236,65 12,34 35 90 705 550 100 1,00
P9 4204,17 12,24 35 90
P 10 3379,89 9,84 25 120 305 330 090 0,30
P11 2392,09 6,97 25 100 230 305 0,75 0,30
P12 2996,41 8,73 25 100 260 335 085 0,30
P13 5393,85 15,71 25 180 290 540 1,10 0,40
P14 2424,81 7,06 20 205
P 15 2399,58 6,99 20 205
P16 5397,42 15,72 25 180 290 540 1,10 0,40
P17 3099,81 9,03 25 100 265 340 085 0,30
P18 4631,90 13,49 25 120 325 420 100 0,35
P 19 4018,94 11,71 25 120 300 780 095 0,95
P 20 4016,85 11,70 25 120
P21 4651,12 13,55 25 120 325 420 100 0,35
P22 3108,98 9,05 25 100 265 340 085 0,30

Todos os valores adotados para as dimensdes das sapatas foram
arredondados para mualtiplos de 5cm. Essa préatica é bastante comum por
simplificar o trabalho de locacdo da fundacdo no terreno. Seguiu-se a0 maximo o
procedimento para o dimensionamento mais econdémico como descrito
anteriormente neste capitulo. Entretanto, algumas sapatas tiveram suas

dimensdes alteradas para evitar superposicao.

Nos casos em que a superposicdo ndo pode ser evitada, foi necessaria
a adocdo de sapatas associadas. Na fundacdo deste exemplo encontram-se duas
delas: uma recebe as cargas dos pilares P8, P9, P14 e P15, enquanto que a outra é
responséavel pela transferéncia ao solo das cargas provenientes dos pilares P19 e
P20. Ambas foram projetadas de forma a ter os centréides de suas bases nas

mesmas verticais dos respectivos centros de cargas dos pilares que nelas chegam.
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A seguir sdo apresentadas duas ilustracdes que permitem uma melhor

compreensado do projeto desta fundacéo.

S11

S18

se S3
St S4
S8
SS S6 S7 S9 S10
—/ —/
S12 — H H ) E— S13
S14
S15 <16 S17
—/ —/

(a) Planta baixa

(b) Perspectiva

Figura 3.6 Fundacao do edificio Maison Versailles.
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3.3.2. Edificio Manhattan

z

Este edificio € composto de 13 pavimentos tipo e possui 27 pilares,

conforme a Figura 3.7.

PL po Tp3 || P4
P11 7 ' ' < P12
Fo P10 >
N <
P13 P14
[ —— P15 B—B P16 [ —
P17 P18
| P23
P26 P27

Figura 3.7 Planta baixa do ed. Manhattan com seus pilares e eixos das vigas principais.

Na planilha seguinte encontram-se as cargas transmitidas a fundagéo,
a area da base da sapata necessaria, as dimensdes dos pilares e as dimensdes
calculadas para as sapatas. Ndo foi necessario o projeto de sapatas associadas,
havendo apenas uma pequena modificacgdo em relagdo as dimensbes mais

econdmicas das sapatas dos pilares P24 e P25 para evitar superposicao.



DIMENSIONAMENTO DE FUNDAGOES 59

Tabela 3.2 Fundacao do edificio Manhattan.

CARGA NA AREA DA PILAR SAPATA h, h,

FUNDAGAO (kN) SAPATA (m?) a,(cm) by (cm) a(m) b((m) (m) (m)
P1 1031,72 3,00 20 90 1,40 2,15 0,50 0,30
P2 1216,64 3,54 20 100 155 235 0,55 0,30
P3 1216,64 3,54 20 100 155 235 0,55 0,30
P4 1031,72 3,00 20 90 1,40 2,15 0,50 0,30
P5 1926,98 561 20 100 200 280 0,70 0,30
P6 1926,98 561 20 100 200 280 0,70 0,30
P 7 1851,74 5,39 20 100 200 2,75 0,65 0,30
P8 1851,74 5,39 20 100 200 2,75 0,65 0,30
P9 2392,46 6,97 100 20 3,10 225 0,75 0,30
P10 2392,46 6,97 100 20 3,10 225 0,75 0,30
P11 2338,90 6,81 20 100 225 3,05 0,75 0,30
P12 2338,90 6,81 20 100 225 3,05 0,75 0,30
P13 3723,88 10,85 110 25 375 290 0,90 0,30
P14 3723,88 10,85 110 25 375 290 0,90 0,30
P 15 1261,27 3,67 20 90 1,60 230 0,55 0,30
P16 1261,27 3,67 20 90 1,60 230 0,55 0,30
P17 2892,38 8,42 110 25 335 250 0,80 0,30
P18 2892,38 8,42 110 25 335 250 0,80 0,30
P 19 1476,80 4,30 20 100 1,75 2,50 0,60 0,30
P 20 1476,80 4,30 20 100 1,75 2,50 0,60 0,30
P21 3115,56 9,07 20 100 265 345 0,85 0,30
P22 3115,56 9,07 20 100 265 345 0,85 0,30
P 23 3558,09 10,36 20 100 285 3,65 0,90 0,30
P24 1770,12 5,16 20 90 195 265 0,65 0,30
P 25 1770,12 5,16 20 90 195 265 0,65 0,30
P 26 2318,50 6,75 90 20 260 260 0,75 0,30
p 27 2318,50 6,75 90 20 260 260 0,75 0,30

Logo em seguida, a Figura 3.8 apresenta a fundagéo projetada.
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S@ S5 S6 @8
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NEIS) S23 N4

(a) Planta baixa

(b) Perspectiva

Figura 3.8 Fundacédo do edificio Manhattan.



4. MODELAGEM

Neste capitulo sédo apresentadas as modelagens dos edificios para fins
de andalise numérica, feita com a aplicacdo do programa computacional produzido
por RAMALHO (1990). Cada exemplo teve sua superestrutura representada por
um paortico tridimensional e o conjunto subestrutura-macico de solos modelado a

partir do elemento sapata rigida.

Inicialmente comenta-se sobre o0s elementos utilizados na
discretizacdo dos edificios, compreendendo os elementos barra e sapata rigida.
Este ultimo sofreu uma alteracdo para adequar-se melhor ao problema da
interacdo solo-estrutura, o que é discutido no item a ele referente. Apos este
embasamento em relacdo aos elementos, cada exemplo é apresentado para que se

verifiquem suas caracteristicas.

4.1. SUPERESTRUTURA

Os elementos do tipo barra, que compdem o0s poérticos tridimensionais
utilizados na representacdo das superestruturas dos edificios analisados, s&o
elementos finitos lineares com dois ndés localizados em suas extremidades e seis
graus de liberdade por né: trés translacbes e trés rotacbes segundo 0s eixos
ortogonais que definem o espaco tridimensional. Sua formulacdo pode ser

encontrada em PRZEMIENIECKI” apud RAMALHO (1990).

7 PRZEMIENIECKI, J. S. (1971). Theory of matrix structural analysis. Tokyo, McGraw-Hill Kogakusha,
Ltd.
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Trés parametros devem ser fornecidos para a caracterizacdo do

material das barras:

E = madulo de elasticidade longitudinal,

>
1l

coeficiente de Poisson;

peso especifico (opcional).

(o]
I

Quanto as propriedades das se¢bes, sdo dados de entrada do

programa:

A = &rea da secdo transversal,
I; = momento de inércia a torgéo;
I, = momento de inércia em torno do eixo X,;

I; = momento de inércia em torno do eixo Xj.

O elemento aceita ainda como dados opcionais variaveis de area
resistente a cortante e mddulo de resisténcia a flexdo. Entretanto, neste estudo
ndo ha interesse no uso dessas variaveis. Um esquema do elemento com seus
eixos de coordenadas locais pode ser visto na Figura 4.1. O eixo x; é coincidente
com o eixo do elemento. A dire¢do do eixo X, é definida pelo usuario e o eixo x; é

adotado de forma a completar o sistema de eixos ortogonais local.

X

Figura 4.1 Elemento barra com seu sistema de coordenadas locais.
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Compdem o poértico que representa a superestrutura todos os pilares
do edificio e suas vigas principais, ou seja, aquelas que se apoiam apenas em
pilares. Os pilares sdo divididos em tantas barras quantos forem os pavimentos
da edificacdo, enquanto que cada tramo de viga corresponde a uma barra. As
lajes sdo consideradas diafragmas rigidos, o que se faz através do recurso de né

mestre.

4.2. SUBESTRUTURA E MACICO DE SOLOS

Esta parte do sistema envolvido no problema de interacdo solo-
estrutura é representado através do elemento sapata rigida. Vale ressaltar que
este elemento foi desenvolvido com o intuito de possibilitar a analise interativa
de maneira bastante pratica, propiciando uma facil entrada de dados e exigindo

poucos recursos computacionais.

z

O elemento é composto de uma ou mais sapatas perfeitamente
rigidas, cada uma ligada a um ponto nodal da superestrutura. Caso se tenha mais
de uma sapata, automaticamente é considerada a interacdo entre elas. O
programa realiza a discretizacdo das sapatas e determina todos os parametros
necessarios para a montagem de um sistema de equacdes utilizando o método
dos elementos de contorno. As matrizes de rigidez referentes a cada centrdéide de

sapata sdo calculadas e transportadas para os correspondentes pontos nodais da

superestrutura.

Obrigatoriamente, a sapata deve ter base retangular, pois foi esta a
forma adotada na sua formulag¢do. Para a definicdo da sua geometria é preciso

entdo fornecer os seguintes valores ao programa:

dX,, dX,, dX; = distancias entre o n6 da superestrutura e o centroéide
da base da sapata, segundo os eixos globais X,, X,, e
Xs;

b = angulo entre eixo global X; e o local x;, positivo no
sentido horério;

C., G, = dimensdes da base da sapata segundo os eixos locais

X1 € X,
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Na Figura 4.2 pode-se visualizar esses parametros. Os eixos locais tém
origem no centrdide da sapata e sdo paralelos aos seus lados. As sapatas,
representadas como o plano de suas bases, estdo contidas num plano paralelo ao

definido pelo eixos globais X, e X..

noé da

superestrutu ra7

C\

~

dX

X3 1
dX,
X2
Xl

Figura 4.2 Geometria da sapata.

Na formulacdo do elemento, o solo era originalmente considerado
como um meio continuo, semi-infinito, elastico, linear, isotrépico, e homogéneo.
Entretanto, um dominio como o solo visto como semi-infinito acarreta uma
majoracdo na determinacdo dos recalques, jA que nao existe impedimento a

deslocamentos verticais em ponto algum do meio.

Contudo, esta sempre presente no solo, a uma certa profundidade,
uma camada que pode ser considerada indeslocavel para o nivel de carregamento
em questdo. Essa camada pode ser, por exemplo, rocha ou um solo muito

compacto.
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4.2.1. Modificacdo do elemento sapata rigida

Para que seja levada em consideracdo a posicdo dessa camada
indeslocéavel do solo e, portanto, seja feita uma andlise mais realista do problema,
foi introduzida uma modificacdo no elemento sapata rigida. A alteragdo consiste
na definicdo da profundidade de uma superficie indeslocavel, correspondente a
superficie superior da camada rigida, devendo ser aproximada como horizontal

por forca de adaptagcdo ao programa utilizado.

Com tal finalidade, foi aplicado o0 recurso proposto por
STEINBRENNERS?, descrito a seguir:

Quando um meio continuo, semi-infinito, isotrépico, homogéneo e
elastico é carregado na sua superficie livre, os deslocamentos provocados na linha
de acdo da forga resultante variam com a profundidade segundo o grafico da
Figura 4.3. A curva tende ao valor zero a uma distancia infinita do ponto de
aplicagdo da carga. Essa configuragdo dos deslocamentos corresponde a solucao
de BOUSSINESQ (1885), que é um caso especifico de MINDLIN (1936) para
carregamentos na superficie livre. Neste trabalho foi usada a solugdo mais geral,

de Mindlin, cuja formulacgdo esta incluida no programa.

recalque

profundidade

Figura 4.3 Curva recalque-profundidade para meio continuo, semi-infinito, isotrépico, homogéneo,
elastico.

8 STEINBRENNER, W. (1934). Tafeln zur setzungenberechnung. Die Strasse, v. 1.
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Havendo uma camada indeslocavel a uma certa profundidade no
interior do solo, o deslocamento na sua superficie deve ser nulo. Seguindo esse
raciocinio, Steinbrenner propds a imposicdo do valor zero ao recalque naquela
superficie, sendo necessaria a correcao dos deslocamentos dos demais pontos do
meio. Para cada ponto, a correcdo deve ser feita simplesmente subtraindo do
valor calculado para o seu deslocamento aquele inicialmente determinado para o

ponto da superficie indeslocavel situado na sua mesma vertical, conforme o
esquema da Figura 4.4.

recalque

' \ recalque corrigido

!
1 e e e = = =

camada indeslocavel

‘— recalque na superficie indeslocavel
calculado inicialmente

profundidade

Figura 4.4 Correcdo dos recalques quando da presenca de camada indeslocavel segundo artificio de

Steinbrenner.

necessaria uma breve

Para uma melhor compreensdo da modificacdo realizada faz-se

introducdo sobre o equacionamento e as solucdes
fundamentais do problema elastico tridimensional.

4.2.1.1. Equacionamento do problema elastico

Definido um corpo W+ G em que W é uma regido tridimensional
aberta e G é seu contorno, constituido de material eléstico, linear e isotrépico
caracterizado pelo médulo de elasticidade (E) e pelo coeficiente de Poisson (n),

escrevem-se as equacdes de equilibrio segundo a teoria da elasticidade, usando

notacdo indicial:

s. +b =0

1] 1

(4.1)



MODELAGEM 67

em que s; sdo componentes de tensdo e b; forcas de volume.

As relacbes tensdo-deformacédo de acordo com a lei de Hooke podem

ser escritas como:
s, =le,d, +2Ge, (4.2)

em que: g; sdo as deformacées;
d; € o delta de Kronecker, cujo valor e nulosei! je lsei=j;
| e G sao, respectivamente, a constante de Lamé e o moddulo de
elasticidade transversal, definidos por:

| :L
(L+n)(1- 2n)

_ E
2(1+n)
As relagBes entre as deformacgOes e os deslocamentos u; sdo da

seguinte forma:

e = (Ui,,- + U,—,i) (4.3)

ij

N[

Finalmente, para definir o problema elastico, basta determinar as

condicdes de contorno para um ponto Q1 G
u(Q) =5 (Q) (4.4)
p.(Q) =p,(Q) (4.5)
em que u; e p; sdo deslocamentos e forcgas de superficie prescritos no contorno.

Manipulando adequadamente as equacdes (4.1) a (4.3), chega-se a
equacdo diferencial do problema elastico em termos de deslocamentos ou
equacao de Navier, cuja solucdo permite o calculo de todos os parametros

importantes para o caso de dominio tridimensional:

b =0 (4.6)
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4.2.1.2. Solucdo fundamental de Mindlin

Na formulagdo das equacdes integrais do problema elastico é
necesséaria a utilizagdo de uma solug¢do fundamental da equacao diferencial (4.6).
Considerando os pontos s e q pertencentes a um dominio W*, que contém o
dominio W, essa solugédo pode ser entendida fisicamente como as respostas em

pela aplicacdo de forgas concentradas F* em s.

Para cada dominio com diferentes condi¢cBes de contorno tem-se uma
solucdo distinta. Dessa forma, ha a solucdo de Kelvin para o meio infinito, a de
Mindlin para dominio semi-infinito, e a de Boussinesq-Cerruti, que pode ser
compreendida como um caso particular de Mindlin, em que as cargas sao

aplicadas na superficie livre.

Neste trabalho foi utilizada a solucdo fundamental de Mindlin, que
abrange as situacdes contempladas por Boussinesq-Cerruti. A solucdo € obtida a

partir da equacédo de Navier do problema fundamental:

. 1 S .
u. + u.+—D(s,q)F =0 4.7
i l - 2n L G ( q) J ( )

Na formulagdo matematica da equacao anterior as forgas de volume

foram substituidas pela expressao:
b, (a) = D(s,F, (s) (4.8)
em que D(s,q), delta de Dirac, é definido como:

D(s,) =0 se stq
D(s,g) =¥ se s=q
Q D(s,q)dVv =1

Representando os deslocamentos u* que acontecem no ponto q

devidos as forgas aplicadas no ponto s tem-se:
u’(q) = U (s, q)F (s) (4.9)

em que no tensor U;*, o primeiro indice corresponde a direcdo da carga unitaria

e o0 segundo a componente do deslocamento, como visualizado na Figura 4.5. As
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forcas de superficie estdo sendo aqui esquecidas por nao fazerem parte da

solucédo utilizada no programa.

* * *
U12 U22 U32

//Un*
/ Uzy™

*
U31

Figura 4.5 Componentes do tensor de deslocamentos fundamentais.

Na forma matricial, o tensor dos deslocamentos fundamentais para o

problema tridimensional pode ser escrito como:

QL U, UL
Us.a) =g, Us, UsLg (4.10)
8J31 U32 U33H

A seguir sdo apresentadas as expressbes de cada uma das
componentes do tensor acima determinadas por Mindlin para o dominio semi-
infinito, eléstico, linear, homogéneo e isotrépico. O ponto s, onde sdo aplicadas as
cargas, estd contido no interior do dominio a uma profundidade C medida a

partir da superficie livre, conforme esquematizado na Figura 4.6.
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_ superficie ,
X5 r,=R, / livre \ .S .
I
|
. Z ) s | Rs
X3 rs
q
X2
@ (b)

Xy ©

Figura 4.6 Espaco semi-infinito de Mindlin. (a) Vista segundo plano X;X,. (b) Vista segundo plano

X,X5. (c) Perspectiva.
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Ufl=Kdi3 4n+£+i+(3 43n)rl +2032ﬁ-3L128+
T r R r R R R? 5
- - é r2 N
+ 4(1- n)(1-2n)e¢ i 3 w @11)
R+R, & R(R+ rs)fb
. €1 3-4n 6CZ 4(-n)(1-2n)u
U, =Krrag—+ - - . 412
12 dlZgr_S R? RS R(R+R3)2 3 ( )
. ér, 3-4n)r, 6CZR - - u
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ar R R RR+R,) g
U = Usa (4.14)
¥ 2 _ 2 2
U;2:Kd}3_ 4n+£+%+(3 43n)r2 +Zc3zai_ 3% g_’_
f r R r R R R P
- - é r? Y
+ 4(1- n)(1-2n)€ i 2 Uil 4.15)
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R
U23 :_U13 (4.16)
rl
. ér 3-4n)r, 6CZR - - u
U31 :-Kdrlé_33+( 3 )3 + 5 > - 4(1 n)(l 2n)u (4'17)
ar R R R(R+R,)
R
U32 =_U31 (4.18)
rl
. 23 - -n)? - - r? 3- 4n)R? - 2CZ 6CZRZ U
U, :Kdgs 4n , 8(1-n)*- (3 4n)+%+( )33 $ 2R (4.19)
& r R r R R® g
1+n
emque: K =————
8pE(1- n)
L= x(a) - x(s)
R =x(a) - x(s")

- X®-x6)
2

Z = [X,(s") - X,(a)|

4.2.1.3. Sub-rotina introduzida

A modificacdo necessaria ao elemento sapata foi efetivamente
realizada com a introduc¢do de uma sub-rotina cuja fun¢do é calcular o recalque
na profundidade da superficie da camada indeslocavel e subtrai-lo dos recalques
determinados para os vértices da sapata. A correcdo pode ser explicada
matematicamente com a aplicagdo da equacdo (4.9) para os deslocamentos

verticais.
u,(q) = U_(s,q)F (s) (4.20)

Seja r o ponto da superficie indeslocavel situado na mesma vertical de

u,(r) =U_(s,nF (s) (4.21)
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Fazendo a correcdo para o recalqgue do ponto q como simples

subtracdo do recalque em r:

u;(q)corrigldo u; (q) - u;(r)

U (@),prrigige = Y (S AF(S) - U (s, F(s)

Uy (D rrigieo = [UL (S, @) - UL (s, IR (5)
Finalmente, chega-se a:

UJ.’;(s,q)COrrigido = Uj’;(s,q) - Uj;(s, r) (4.22)

Ressalta-se que o artificio de Steinbrenner é valido somente para
recalques, o que explica terem sido usados apenas os deslocamentos na direcdo 3,

definida como vertical.

Assim, a alteracdo pbde ser feita inserindo uma sub-rotina na sub-
rotina MIND do elemento sapata, responsavel pelo calculo dos valores U;*. Como
explicado acima, apenas as componentes Uj;* foram corrigidas. Durante a
execucdo do programa, inicialmente determinam-se os valores U ;* para o ponto
localizado na superficie indeslocavel. Logo em seguida sao calculadas as mesmas

variaveis para o vértice da sapata, ja subtraindo os valores anteriores.

Em seguida apresenta-se como se encontrava originalmente a sub-
rotina MIND no programa:

Ck*********************************************************************

C$$M ND
Ck*********************************************************************
SUBROUTI NE M ND(XI , Y1, ZI , XF, YF, ZF, C, G NI , UA)
REAL NI
DI MENSI ON UA( 3, 3)

C
R1=XF- XI
R2=YF- YI
R3=ZI - ZF
RR3=R3+2*C
Z=R3+C
R=SQRT( R1* R1+R2* R2+R3* R3)
RR=SQRT( R1* R1+R2* R2+RR3* RR3)
C
C Constantes auxiliares
C
A34NI = 3-4.*Nl
RE3 = RRR*R
RRE3 = RR*RR*RR
RRE5 = RR*RR* RR* RR* RR
A412NI = 4.*(1-NI)*(1-2.*N)
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C

AKD=1./(16.*3.1415927*(1-N ) *G)
C

UA(1, 1) =AKD*( A34NI/R + 1/RR + R1*R1/RE3 + A34Nl *R1*R1l/ RRE3 +

* 2.%C*Z*(1-3.*R1*Rl/ (RR*RR) )/ RRE3 +

* AA12N *(1- R1*R1/ (RR* ( RR+R3) ) ) / ( RR+RR3) )

UA( 1, 2) =AKD* R1*R2*( 1/ RE3 + A34NI/RRE3 - 6.*C*Z/ RRE5 -

* A412Nl / ( RR* ( RR+RR3) * (RR+RR3) ) )

UA(1, 3)=- AKD*R1*( R3/RE3 + A34N *R3/RRE3 - 6.*C*Z*RR3/ RRE5 +

* AA12NI/ (RR* (RR+RR3)) )

UA(2, 1) =UA( 1, 2)

UA( 2, 2) =AKD*( A34NI/R + 1/RR + R2*R2/ RE3 + A34Nl *R2* R2/ RRE3 +

* 2.%CtZ*(1-3.*R2*R2/ (RR*RR) ) / RRE3 +

* AA12N *(1- R2*R2/ (RR* ( RR+R3) ) ) / ( RR+RR3) )

UA(2, 3)=R2*UA(1, 3)/RL

UA( 3, 1)=- AKD*R1*( R3/RE3 + A34N *R3/RRE3 + 6.*C*Z*RR3/ RRE5 -

* AA12NI/ (RR* (RR+RR3)) )

UA(3, 2) =R2* UA(3, 1)/ Rl

UA( 3, 3) =AKD*( A34NI/R + (8.*(1-NI)*(1-Nl)-A34N)/RR + R3*R3/ RE3 +

* (A34N *RR3*RR3- 2. *C*Z) / RRE3 + 6. *C*Z* RR3* RR3/ RRE5 )

RETURN

END
Ck*********************************************************************

Ap6s a introducdo da sub-rotina DETERMINAUA o programa ficou da seguinte

forma:
Ck*********************************************************************
C$$M ND
Ck*********************************************************************

SUBRCOUTI NE M ND( X1, Y1, ZI, XF, YF, ZF, C, G NI, H, UA)

REAL NI

DI MENSI ON UA( 3, 3)

DO 10 1 =1,3

DO 10 J=1,3
10 UA(I, J) =0

R1=XF- XI

R2=YF- YI

R3=ZF-H

CALL DETERM NAUA(R1, R2, R3, C, G NI, UA)
R3=ZF- ZI
CALL DETERM NAUA(RL, R2, R3, C, G NI, UA)

UA(2, 1) =UA( 1, 2)
UA(2, 3) =R2*UA(1, 3) / R1
UA(3, 2) =R2*UA(3, 1)/ RL

RETURN
END

SUBROUTI NE DETERM NAUA(RL, R2, R3, C, G, NI, UA)

REAL NI, UA(3, 3)

RR3=R3+2*C

Z=R3+C

R=SQRT( RL** 2+R2* * 2+R3* * 2)
RR=SQRT( R1** 2+R2* * 2+RR3* * 2)
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C Constantes auxiliares
C
A34Nl = 3-4.*N
AI2NI = 4. *(1-NI)*(1-2.*NI)

AKD=1./(16.*3.1415927*(1-N)*Q

UA(1, 1) =AKD*( A34NI/R + 1/RR + R1**2/ R**3 + A34N *R1**2/ RR**3 +
* 2. *CrzZ*(1-3.*R1**2/ (RR**2) )/ RR*3 +

* A412NI*(1- RL** 2/ (RR* (RR+R3) ) ) / (RR+RR3) )

UA(1, 2) =AKD* RI*R2*( 1/ R**3 + A34NI/RR**3 - 6.*C*Z/ RR**5 -

* A412NI / (RR* (RR+RR3) **2) )

UA(1, 3)=- AKD*RL*( R3/R**3 + A34N *R3/ RR**3 - 6.*CrZ*RR3/ RR**5 +
* A412NI/ (RR*(RR+RR3)) ) - UA(L,3)

UA(2, 2) =AKD*( A34NI/R + 1/RR + R2**2/ R**3 + A34N *R2**2/ RR**3 +
* 2. %CrZ*(1-3.*R2**2/ RR**2) | RR**3 +

* A412NI*(1- R2** 2/ (RR*(RR+R3)) ) / (RR+RR3) )

UA(3, 1) =- AKD*R1*( R3/R**3 + A34N *R3/ RR**3 + 6.*C+Z*RR3/ RR*5 -
* A412NI/ (RR*(RR+RR3)) )

UA(3, 3) =AKD*( A34NI/R + (8.*(1-NI)**2-A34NI)/RR + R3**2/R**3 +

* (A34NI *RR3**2-2.*C*Z)/ RR**3 + 6.*C*Z*RR3**2/ RR**5 ) - UA(3, 3)

RETURN

END

Ck*********************************************************************

Principais variaveis do programa:

XI, YI, ZI = coordenadas dos vértices das sapatas;

XF, YF, ZF = coordenadas dos pontos de Gauss;

C = profundidade do ponto de aplicacdo das cargas;

G = modulo de elasticidade transversal do solo;

NI = coeficiente de Poisson do solo;

H = profundidade da superficie da camada indeslocavel;
UA = tensor dos deslocamentos fundamentais U;*.

4.2.2. Parametros do solo

Além dos parametros que definem a geometria da sapata, € necessario
fornecer ao programa os dados do solo. Originalmente dever-se-ia colocar no
arquivo de dados os valores do mdédulo de elasticidade e do coeficiente de Poisson
do solo. Apds a modificacdo introduzida é preciso ainda indicar a profundidade da

superficie da camada indeslocéavel.

Representando o macico de solos foi adotada uma camada de areia
medianamente compacta a compacta que repousa sobre uma camada

indeslocavel, cuja superficie se encontra a 15 m abaixo do nivel do terreno.
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Para a determinacdo do mddulo de elasticidade do solo a partir de
correlagcdes com o ensaio SPT, foi adotado N, = 10. A partir desse valor aplicou-

se a correlacdo apresentada na Tabela 2.1 para areias:
E =3,5N,, =35 x10 = 35 MPa

O parametro assim calculado foi comparado aos valores contidos na
Tabela 2.2, j4 que as correlacdes ndo apresentam absoluta precisao. Verificou-se
que ele pode ser inserido entre um solo composto por areia fofa e outro por
areia compacta, o que corresponde exatamente a camada de solo em questao,
descrita como medianamente compacta a compacta. Portanto, o valor calculado

foi mantido como maédulo de elasticidade do solo.

O coeficiente de Poisson foi determinado com a simples observacéo
dos valores tipicos apresentados na Tabela 2.3. Assumiu-se n=0,3 como

representativo de solos arenosos.

4.3. MODELAGEM DOS EDIFICIOS ANALISADOS

Os exemplos estudados foram obtidos ja com os poérticos
tridimensionais modelados. Pouca ou nenhuma modificacdo foi introduzida. Por
se tratarem de edificios usuais cujo projeto estrutural foi realizado em escritdério
especializado, todos os seus elementos possuem dimensdes compativeis com bons
projetos, ndo havendo consideragdes especiais acerca da modelagem dos porticos.
Todos os exemplos sdo estruturas de concreto armado com valores correntes de

ka'

As fundac¢Bes sdo representadas por retangulos de dimensdes iguais
aos lados das bases das sapatas, cujos centrdides sdo ligados aos pontos da
superestrutura correspondentes as bases dos pilares. As alturas das sapatas nao

sdo importantes na modelagem, pois elas sdo consideradas perfeitamente rigidas.

Para o solo de todos os exemplos foram especificados os parametros

ja descritos no item 4.2.2.

Em seguida sdo apresentadas as modelagens dos edificios analisados.
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4.3.1. Edificio Maison Versailles

z

Como descrito no capitulo anterior, este exemplo é composto de 21
pavimentos. A planta de forma do pavimento tipo € apresentada na Figura 4.7,

em que se véem todas as vigas e os pilares da edificacdo.
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Figura 4.7 Planta de forma do ed. Maison Versailles.

Com base nessa planta de forma, foi discretizada a superestrutura do
edificio. Foram representados como barras os pilares e as vigas que formam
porticos. A fundacdo, cuja planta se encontra no capitulo anterior, foi
discretizada em elementos sapata rigida, cada um representando uma sapata da
edificacao.

Na Figura 4.8 vé-se o portico tridimensional, composto de seus pilares

e vigas principais, e os elementos sapata que compdem a fundacgéo.
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Figura 4.8 Modelagem do edificio Maison Versailles.

O centrdide da sapata associada dos pilares P8, P9, P14 e P15 foi
ligado ao n6 da base do pilar P8. As bases dos outros trés pilares também foram
ligadas a esse nd por meio de trechos rigidos. Procedimento idéntico foi adotado
para a sapata associada dos pilares P19 e P20. Neste caso, os dois pilares e a

sapata foram ligados ao né da base do pilar P19.

4.3.2. Edificio Manhattan

Este edificio é constituido de 13 pavimentos tipo, cuja planta de
forma é apresentada na Figura 4.9. Da mesma maneira que no exemplo anterior,
foram utilizados os pilares e as vigas principais para a concepgdo do portico

tridimensional a ser submetido as analises.
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Figura 4.9 Planta de forma do ed. Manhattan.
Neste exemplo ndo houve a necessidade de se adotar sapatas

associadas, como pode ser observado na planta da fundacao exibida no capitulo

anterior. Assim, o edificio de 13 andares foi modelado de acordo com o exposto

no inicio deste capitulo, ficando com o aspecto mostrado na Figura 4.10.

(a) Planta

(b) Perspectiva 7 ——+=1-H

Figura 4.10 Modelagem do edificio Manhattan.
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5. ACOES VERTICAIS

Neste capitulo serdo discutidos os resultados obtidos com as analises
dos exemplos em estudo, quando submetidos a ac¢des verticais. O carregamento
consiste basicamente do peso proprio do edificio e das sobrecargas normalmente

aplicadas em um projeto estrutural.

Para cada exemplo, foram previamente realizadas as analises dos
pavimentos. As reacdes nos pilares foram entédo aplicadas aos respectivos nés do

poértico tridimensional, o qual foi submetido a duas analises distintas.

Primeiramente, considerou-se o podrtico como apoiado sobre base
rigida, o que corresponde a analise convencional, em que néo se leva em conta a
flexibilidade da fundac¢&o. Em seguida, a estrutura foi analisada considerando-se a
flexibilidade da fundacdo. Para tanto as sapatas, cujo dimensionamento é
apresentado no capitulo 3, foram discretizadas pelos elementos “sapata rigida”,
apresentados no capitulo 4, submetendo-se o pdértico assim obtido a uma nova

analise.

Obtiveram-se entdo resultados de deslocamentos nodais e esfor¢cos nos
elementos para ambas as andlises. O objetivo deste capitulo é expor as principais
diferencas verificadas quando comparados os resultados das analises com e sem a

consideracdo da interacdo solo-estrutura.

E importante mencionar que os resultados obtidos para os porticos,
mesmo com a consideracdo da interacdo com o solo, apresentam uma deficiéncia
devida a maneira como as cargas sao aplicadas, sem se considerar o procedimento
construtivo. Na realidade, apenas a parcela devida a sobrecarga estaria sendo
aplicada corretamente. A parte do carregamento correspondente ao peso proéprio

necessitaria de um procedimento mais elaborado que considerasse a sequéncia
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construtiva da edificacdo. Essa consideracdo dificilmente seria feita em
procedimentos correntes de analise. Dessa forma, optou-se por manter a

comparacao de resultados sem a sua utilizacéo.

Apenas no item 5.4 é que se apresenta, para o edificio Manhattan,
uma analise incremental seqiencial direta, de forma a explicitar as principais

diferencas verificadas.

5.1. EDIFICIO MAISON VERSAILLES
5.1.1. Reag0es verticais nos pilares

Verificou-se uma alteracdo nos valores das reacdes nos pilares,
caracterizando uma redistribuicdo desses esforcos. Como comportamento
geral, foi observado que os pilares com tendéncia a recalcar mais cederam

carga para seus vizinhos que apresentaram menores recalques.

Assim, pode-se observar na Tabela 5.1 os resultados para os pilares
centrais P8, P9, P14 e P15, por exemplo. Foram eles que apresentaram os

maiores recalques e, portanto, sofreram uma reducdo no carregamento.

Na coluna (1) dessa tabela encontram-se os valores de reacdes
transmitidas & fundagdo que foram utilizados no dimensionamento das

sapatas no item 3.3.1.

Vale salientar que a redistribuicdo que se verifica ndo provoca uma
total homogeneizagdo das reacgdes, pois a deformada de recalques é fung¢édo néo

s6 do carregamento dos pilares, mas também da rigidez da estrutura.

Para uma melhor visualizacdo do aspecto da deformada de recalques
deste edificio exibe-se a Figura 5.1, em que a linha preta corresponde a cota da
fundacdo antes da deformacédo e a superficie azul, aos deslocamentos verticais,

que foram centuplicados.
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Figura 5.1 Aspecto da deformada de recalques do ed. Maison Versailles para ag¢des verticais.

Tabela 5.1 Reacéo nas bases dos pilares do ed. Maison Versailles para acdes verticais.

REACAO NAS BASES DOS PILARES (kN) DIFERENCA
(€)) (@) 3) RECALQUE ENTRE
DIMENSIO- | ANALISE SEM | ANALISE COM (cm) COLUNAS
NAMENTO INTERACAO INTERACAO 2E3

P1 1704,16 2239,62 2187,63 1,3208 -2,32%
P2 4191,66 3685,62 3782,74 1,3191 2,64%
P3 4137,19 3626,76 3722,90 1,2983 2,65%
P4 1546,61 2093,45 2091,49 1,2630 -0,09%
P5 3022,75 2948,89 2975,37 1,2571 0,90%
P6 2388,36 2685,00 2643,80 1,2576 -1,53%
P7 3445,17 3356,98 3378,56 1,3085 0,64%
P8 4236,65 3494,32 3421,73 1,8627 -2,08%
P9 4204,17 3467,84 3393,28 1,8593 -2,15%
P10| 3379,89 3294,20 3331,48 1,2904 1,13%
P11 | 2392,09 2686,96 2633,99 1,2525 -1,97%
P12 | 2996,41 2922,40 2946,92 1,2450 0,84%
P13 | 539385 5393,54 5393,54 1,4539 0,00%
P14 | 242481 3145,09 3062,68 1,9572 -2,62%
P15| 2399,58 3126,45 3046,01 1,9551 -2,57%
P16 | 539742 5397,46 5397,46 1,4549 0,00%
P17 | 3099,81 3209,83 3295,18 1,3665 2,66%
P18 | 4631,90 4337,98 4390,96 1,4093 1,22%
P19 | 4018,94 4052,51 4001,50 1,4875 -1,26%
P20 | 4016,85 4049,57 3996,59 1,4870 -1,31%
P21| 4651,12 4356,62 4400,77 1,4127 1,01%
P22 | 3108,98 3216,70 3295,18 1,3663 2,44%
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Apesar de haver ocorrido a redistribuicdo de reacbes nos pilares, a
diferenca dos esfor¢cos normais em todas essas pecas ndo chegou a sequer 3% do

seu valor calculado com a analise sem interacao para ac¢des verticais.

Verifica-se, contudo, que as diferencas sdo maiores entre as cargas
previstas no dimensionamento da fundacédo e as reacdes obtidas com qualquer
uma das analises, seja ela com ou sem interacdo. Essas diferencas sdo, em grande
parte, consequéncia da ndo consideracdo da seqUéncia construtiva, conforme ja

mencionado no inicio deste capitulo.

5.1.2. Momentos fletores nos pilares

Em contrapartida, os momentos fletores nos pilares sofreram algumas
mudancas significativas, quando considerados os resultados obtidos com e sem a
interacdo com a fundacéo. Pelos gréaficos da Figura 5.2, em que sdo apresentados
os desenvolvimentos dos esforcos de momento fletor em cada pilar, ao longo da
altura, observa-se que as curvas referentes as analises com e sem interacdo sao

aproximadamente paralelas, exceto na regido préxima a fundacéo.

O fato que mais chama a atencao é a interferéncia da interacdo solo-
estrutura nos pavimentos inferiores. Percebe-se pelos graficos que houve uma
perturbacdo no comportamento dos momentos fletores nos primeiros andares do
edificio, a qual, bastante reduzida a partir do 3° pavimento, praticamente
desaparece apds o 5° pavimento. Dessa forma, os momentos transmitidos a
fundacéo foram consideravelmente alterados, como se pode ver na Tabela 5.2,
em que se destaca, por exemplo, o ocorrido com os pilares P14 e P15. Tais pilares
localizam-se na parte interna do edificio e sdo 0s que possuem maior inércia na

direcdo da menor dimensdo da planta baixa do edificio.
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Figura 5.2 (a) Momentos fletores nos pilares, ed. Maison Versailles, a¢des verticais. P1, P2, P5, P6, P7

e P8.
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Figura 5.2 (b) Momentos fletores nos pilares, ed. Maison Versailles, a¢bes verticais. P13, P14, P17,
P18 e P19.
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Neste exemplo, é notério o fato dos pilares de maior inércia na

direcdo da menor dimensdo da planta do edificio terem transmitido maiores

momentos a fundacgéo.

Justamente nesses pilares observou-se uma maior

alteracdo do momento na base, pois as curvas correspondentes as analises com e

sem interacdo sdo divergentes na base do portico. O contrario foi verificado para

os demais pilares.

Ressalta-se ainda que ndo foram raros os casos em que 0s momentos

fletores tiveram seus sinais trocados quando comparadas as duas analises.

Tabela 5.2 Momentos fletores nos pilares do ed. Maison Versailles para a¢fes verticais.

BASE DO EDIFICIO

11° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COM SEM COM
INTERACAO [ INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (KN x m) (kKN x m)

P1 1,0310 1,3999 23,6715 26,8794 42,2124 47,3627
P2 -9,3735 72,5450 -12,2233| -26,8990| -14,8327| -32,6183
P3 -9,7091 71,6817 -12,3787| -27,6642| -14,9273| -33,2167
P4 -1,0440 1,3008| -24,0588| -28,9787| -42,4891| -49,0108
P5 -9,6472 62,4210 -24,2503| -14,4894| -30,1854| -19,5513
P6 -0,3645 1,9031 -7,1907 25761 -7,6420 2,9038
P7 -15,7254 81,4721 -12,2625 -2,9185 -4,2369 5,6015
P8 -0,1354 -0,3872 -8,2581 -5,9910| -13,4495| -11,0657
P9 0,6545 -1,6393 8,1200 5,3965 12,9691 9,8885
P10 -16,5607 78,5487 -12,4082 -3,5434 -4,3699 5,0767
P11 1,3304 2,1023 7,5955 -0,1654 8,1052 -0,7538
P12 -10,6862 57,4474 -24,4721| -15,5489| -30,4450| -20,5225
P13 1,6137 6,3677 -0,0219 -0,2103 0,0046 -0,2060
P14 -62,1758| -352,0809 -7,9304 -9,4657 46,8722 41,4963
P 15 -62,8678| -356,1030 -8,0009 -9,7963 47,0352 41,3295
P16 1,6187 6,3677 -0,0220 -0,2103 0,0046 -0,2060
P17 -9,4922 63,6865| -24,6231| -16,1375| -31,4411| -21,8567
P18 0,6171 0,6675 16,1276 20,6206 24,3877 28,7139
P19 -0,0347 2,7056 -3,3030 1,2979 -2,8508 2,0621
P 20 0,3886 -1,6687 3,4775 -0,3443 3,1586 -0,8846
P21 -0,2808 1,3714| -16,0687| -20,1792| -24,2556| -28,0664
P22 -10,5288 58,6246| -24,8165| -17,0400| -31,6651| -22,7003
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5.1.3. Esforcos em vigas

Foram verificados o momento fletor e o esfor¢co cortante nas vigas.
Ambos sofreram mudancas de valores significativas para praticamente todas as
vigas. Percebe-se pelos graficos da Figura 5.3 que as curvas de momento fletor
sofreram aproximadamente apenas uma translacdo quando considerada a
interacdo solo-estrutura. Sado verificadas, porém, algumas exce¢cdes como no caso
das vigas V8, V11, V12 e terceiro tramo da viga V13, aqui representada como

V13-3.

Ao contrario do que foi verificado no item anterior, com relacéo a
momentos fletores nos pilares, ndo se observaram perturbacdes préximas a

fundacado nos graficos relativos as vigas, a ndo ser nas vigas V16 e V18.

Percebe-se ainda que os graficos correspondentes aos esforgos
cortantes possuem a mesma forma dos referentes a momento fletor. Isso
significa que as diferencas percentuais entre os esforcos cortantes foram

praticamente idénticas aquelas verificadas no caso de momentos.

A Tabela 5.3 apresenta os momentos fletores em todas as vigas que
compunham o portico tridimensional, constituida dos valores relativos a trés
niveis distintos da edificacdo: base, pavimento sito a meia altura, e topo. O
mesmo foi adotado para os resultados de esforgos cortantes, que se encontram

na Tabela 5.4.

Podem ser observadas mudancas significativas em quase todas as
vigas, podendo atingir um méaximo de 498,56% para momento e 497,67% para
esforco cortante, verificados no oitavo pavimento da viga V16. Ressalta-se que
esses valores em porcentagem sdo calculados em relagdo aos esfor¢cos maximos
desenvolvidos na viga, quando da analise sem intera¢cdo com o solo. As vigas V1,
V2, primeiro e ultimo tramos da V13, V19 e V22 ndo apresentaram mudancas

consideraveis em seus esforc¢os.
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Figura 5.3 (a) Momentos fletores e esforgos cortantes nas vigas, ed. Maison Versailles, a¢des verticais.

V1, V6-1 e V8.
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Figura 5.3 (b) Momentos fletores e esforcos cortantes nas vigas, ed. Maison Versailles, acdes verticais.
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Tabela 5.3 Momentos fletores nas vigas do ed. Maison Versailles para a¢fes verticais.

BASE DO EDIFICIO 11° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (KN x m) (kN x m)

Vi 4,1339 -2,8214| 38,5141| 42,4577 45,8519| 50,0114
VE -0,5995 -0,7982 -6,0096 -8,5112| -12,7334| -15,2546
V2 -5,1287 -5,3317| -33,0401| -38,3865| -35,9242( -39,9561
V 6-1 -3,4286 4,4528| -15,5685 -9,3146 -9,6324 -6,4579
V 6-2 1,5215 7,1976 9,2714| 16,9517 9,1576| 15,8039
VvV 7-1 -0,7536 -2,8498 -7,4723| -12,1546 -5,9557 -9,7972
VvV 7-2 4,4312 -5,6593| 19,8751 13,0964 16,2552 11,9584
V8 -0,3105 -0,6934 0,3445 0,0626 1,1075 0,6688
V11l -0,0387 -0,0093 -0,0262 0,0571 -0,0843 -0,0296
V12 -0,0899 -0,3903 -0,0745 -0,2365 -0,1244 -0,2277
V13-1 2,9204 4,9874| 27,5661 27,5563 21,5133| 21,1504
V13-2 -1,0114 8,7917 -5,9566 1,5137 -4,6902 1,6746
VvV 13-3 0,0356 -0,0824 0,1210 0,2183 0,2473 0,1093
V13-4 1,1144 -8,1080 5,9233 -0,7887 4,3537 -1,3037
VvV 13-5 -3,4590 -6,3481| -32,6477| -32,7850| -31,8531| -31,3135
V 15 -3,1490 7,1387| -28,9101| -14,3030| -355613| -22,2785
V16 -0,1462 6,5119 -3,4129 13,8910 -2,9047 11,5366
V18 -0,1106| -13,3220 -3,2520( -26,3693| -12,2919| -31,6078
V19 8,1354 -3,6876| 58,7913| 52,1598 73,2022| 68,5523
Vv 22 8,0216 -4,0074| 58,7717 51,9538 73,3101 68,6210
V 23 -0,1582| -13,9989 -3,4168| -27,6936| -12,4195| -32,6477
V 25 -0,8188| 10,0160 -3,7572 11,8995 -3,1539| 10,2122
V 26 -3,4502 4,7892| -29,1848| -16,2257| -35,7673| -23,7402
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Tabela 5.4 Esforgos cortantes nas vigas do ed. Maison Versailles para ac¢des verticais.

BASE DO EDIFICIO 11° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(KN) (KN) (KN) (KN) (KN) (kN)

Vi 2,8841 -1,7187| 26,7813| 29,7145| 30,7544| 33,8053
VE 0,0832 -0,3223 -0,1123 -1,0212 -0,0894 -0,7155
V2 -4,2124 -4,5371| -27,0756| -31,6176| -30,8132| -34,4822
V 6-1 -2,7870 3,5914| -12,5078 -7,5655 -9,1321 -6,3304
V 6-2 0,6510 3,1520 4,0064 7,3977 3,5914 6,3108
V7-1 -0,3906 -1,4107 -3,8043 -6,1195 -3,4492 -5,5309
VvV 7-2 2,7929 -3,4492| 12,6157 8,2571 9,2116 6,6737
V8 -0,3931 -0,6312 -0,0974 -0,2606 -0,2617 -0,4869
Vi1 -0,0416 -0,0100 -0,0281 0,0614 -0,0907 -0,0319
V12 -0,0966 -0,4197 -0,0801 -0,2544 -0,1337 -0,2449
V13-1 1,5343 2,6203| 14,5482 14,5188 12,9002| 12,6451
V 13-2 -0,3383 2,9842 -1,9797 0,5443 -1,4941 0,6541
VvV 13-3 0,0172 0,0731 0,0302 0,2073 0,0480 0,1566
V 13-4 0,3796 -2,7242 2,0346 -0,2328 1,5618 -0,3501
VvV 13-5 -1,5451 -2,8194| -14,5482| -14,6169| -12,8805| -12,6843
V15 -0,8775 1,9855 -8,0658 -3,9927 -9,9277 -6,2244
V 16 -0,0422 1,8374 -0,8848 3,5924 -0,6688 2,6507
V18 -0,0096 -4,1506 -0,5979 -7,7999 -2,6938 -8,8604
V19 5,2317 -1,8541| 37,9255| 34,4331| 44,8709 43,5662
V22 5,1591 -2,0493| 37,9157| 34,3350| 44,9396 43,6839
V 23 -0,0243 -4,3566 -0,6494 -8,2139 -2,7350 -9,1900
V 25 -0,2107 2,6261 -0,9734 3,0794 -0,7259 2,3466
V 26 -0,9614 1,3302 -8,1403 -4,5293 -9,9866 -6,6296

5.1.4. Recalques

O efeito mais diretamente relacionado e instintivamente previsto ao

se introduzir a interagdo solo-estrutura na analise estrutural de edificios é o

desenvolvimento de recalques.

Quando uma estrutura apoiada sobre uma base rigida é submetida a

acdes verticais, seus nds sofrem deslocamentos verticais devidos a deformacéo

axial dos pilares. Todavia, se esta base rigida é substituida por uma fundacéo

flexivel e o macico de solo subjacente, esses deslocamentos tornam-se bem

maiores por causa da ocorréncia de recalques.
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A diferenca relativa dos deslocamentos verticais na base da estrutura
é infinita, jA que na analise convencional tais deslocamentos sdo impedidos. Para
fins de comparacdo foram utilizados os demais valores, desde o primeiro ao
altimo pavimento. Assim, houve um acréscimo percentual de deslocamentos
verticais nodais muito grande, variando entre 872,74% e 2685,40% para o
primeiro pavimento do edificio Maison Versailles, conforme apresentado na

tabela a seguir.

Tabela 5.5 Deslocamentos verticais dos nés do 1° pavimento do ed.
Maison Versailles para agfes verticais.

ANALISE SEM  ANALISE COM  DIFERENCA
INTERACAO INTERACAO (%)
(cm) (cm)

P1 -0,1306 -1,3388 925,30%
P2 -0,1376 -1,3380 872,74%
P3 -0,1354 -1,3171 872,78%
P4 -0,1221 -1,2809 948,93%
P5 -0,1086 -1,2581 1058,39%
P6 -0,0989 -1,2589 1172,51%
P7 -0,1030 -1,3107 1172,36%
P8 -0,1041 -1,8983 1724,09%
PO -0,1033 -1,8950 1734,95%
P10 -0,1011 -1,2926 1178,66%
P11 -0,0990 -1,2539 1166,64%
P12 -0,1076 -1,2460 1057,98%
P13 -0,1103 -1,4539 1218,38%
P14 -0,0720 -1,9945 2671,64%
P15 -0,0715 -1,9924 2685,40%
P16 -0,1104 -1,4549 1218,41%
P17 -0,1180 -1,3661 1057,38%
P18 -0,1330 -1,4090 959,49%
P19 -0,1243 -1,4874 1096,92%
P 20 -0,1242 -1,4869 1097,25%
P21 -0,1335 -1,4124 957,62%
P22 -0,1183 -1,3658 1054,54%

Para os pavimentos superiores, as diferencas percentuais entre os

deslocamentos nodais tornaram-se menores, sem deixar de serem significativas.
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No topo do edificio, os acréscimos em porcentagem ultrapassaram 100% na
maioria dos noés, chegando até a 222% nos pilares centrais P14 e P15. Os dados

da Tabela 5.6 ratificam essas afirmacgdes.

Tabela 5.6 Deslocamentos verticais dos nés do ultimo pavimento do
ed. Maison Versailles para ac¢des verticais.

ANALISE SEM  ANALISE COM DIFERENCA
INTERACAO INTERACAO (%)
(cm) (cm)

P1 -1,4096 -2,6031 84,67%
P2 -1,5459 -2,7705 79,21%
P3 -1,5432 -2,7538 78,44%
P4 -1,4047 -2,5714 83,06%
P5 -1,0742 -2,2288 107,49%
P6 -1,0494 -2,1997 109,61%
P7 -1,0692 -2,2844 113,65%
P8 -1,2127 -2,9827 145,94%
P9 -1,2117 -2,9794 145,89%
P10 -1,0681 -2,2709 112,62%
P11 -1,0488 -2,1905 108,85%
P12 -1,0728 -2,2155 106,52%
P13 -1,1540 -2,4976 116,43%
P14 -0,8569 -2,7615 222,29%
P15 -0,8557 -2,7592 222,44%
P16 -1,1541 -2,4986 116,50%
P17 -1,1773 -2,4563 108,63%
P18 -1,3443 -2,6371 96,17%
P19 -1,3120 -2,6604 102,77%
P20 -1,3117 -2,6592 102,72%
P21 -1,3445 -2,6378 96,19%
P22 -1,1769 -2,4527 108,40%

Enquanto as diferencas percentuais decresceram com a altura da
edificacdo, as diferencas absolutas entre os deslocamentos dos nés de um mesmo
pilar permaneceram praticamente constantes desde a base até seu topo. O valor
do acréscimo correspondeu ao recalque ocorrido na base do pilar. A seguir sao
apresentados os graficos referentes a apenas dois pilares, uma vez que todos os

outros comportam-se de forma semelhante.
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5.2. EDIFICIO MANHATTAN
5.2.1. Reacgdes verticais nos pilares

Neste edificio foi também verificada a redistribuicdo de reacdes, que
se desenvolveu seguindo a mesma tendéncia do exemplo anterior. Em geral, os
pilares que sofreram maiores recalques transferiram cargas para os demais, O

que pode ser observado na Tabela 5.7.

Tabela 5.7 Reacéo nas bases dos pilares do ed. Manhattan para agfes verticais.

REACAO NAS BASES DOS PILARES (kN) DIFERENCA
1) ) ) RECALQUE ENTRE
DIMENSIO- | ANALISE SEM | ANALISE COM (cm) COLUNAS
NAMENTO INTERACAO INTERACAO 2E3

P1 1031,72 1055,56 1134,04 0,7996 7,43%
P2 1216,64 1399,89 1334,16 0,8461 -4,70%
P3 1216,64 1399,89 1334,16 0,8461 -4,70%
P4 1031,72 1055,56 1134,04 0,7996 7.,43%
P5 1926,98 1739,31 1755,01 0,8756 0,90%
P6 1926,98 1739,31 1755,01 0,8756 0,90%
P7 1851,74 1770,71 1772,67 0,8959 0,11%
P8 1851,74 1770,71 1772,67 0,8959 0,11%
P9 2392,46 2362,25 2342,63 1,0271 -0,83%
P10 | 239246 2362,25 2342,63 1,0271 -0,83%
P11 | 2338,90 2343,61 2323,01 1,0303 -0,88%
P12 | 2338,90 2343,61 2323,01 1,0303 -0,88%
P13 | 372388 3723,88 3723,88 1,2502 0,00%
P14 | 3723,88 3723,88 3723,88 1,2502 0,00%
P15 | 1261,27 1261,57 1261,57 0,8007 0,00%
P16 | 1261,27 1261,57 1261,57 0,8007 0,00%
P17 | 2892,38 2891,99 2891,99 1,1382 0,00%
P18 | 2892,38 2891,99 2891,99 1,1382 0,00%
P19 | 1476,80 1623,56 1652,00 0,9498 1,75%
P20 | 1476,80 1623,56 1652,00 0,9498 1,75%
P21 | 3115556 2908,67 2856,67 1,0682 -1,79%
P22 | 3115556 2908,67 2856,67 1,0682 -1,79%
P23 | 3558,09 3442,33 3360,91 1,1614 -2,37%
P24 | 1770,12 1915,89 1951,21 1,0242 1,84%
P25 | 1770,12 1915,89 1951,21 1,0242 1,84%
P26 | 231850 2376,96 2417,18 1,1010 1,69%
P27 | 231850 2376,96 2417,18 1,1010 1,69%
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Como exemplo, tem-se a reducdo de carregamento no pilar P21 e
aumentos nos pilares vizinhos P19 e P24. As rea¢Bes dos pilares P13 a P18 néo
sofreram mudancas, o que se justifica por ndo estarem ligados por vigas ao
restante do portico. Essa falta de ligagdo impossibilita a troca de cargas com o0s

demais pilares.

Da mesma forma que no exemplo anterior, as diferencas entre os
esforcos normais dos pilares obtidos a partir das anélises com e sem interacédo
foram pequenas. Atingiu-se, no méaximo, o valor de 7,43%, para os pilares P1 e

P4.

Foi verificado, também para este edificio, que as diferencas sao
maiores entre as cargas previstas no dimensionamento da fundacéo e as rea¢Ges
obtidas com qualquer uma das andlises, seja ela com ou sem interacdo. Esses
valores poderédo ser comparados com os da analise incremental, que é o objeto do

item 5.4, em que se utilizou este mesmo edificio.

5.2.2. Momentos fletores nos pilares

Mudangas significativas também foram verificadas para o caso deste
edificio, embora tenham sido mais modestas. As maiores diferencas percentuais
nas bases ocorreram para os pilares P26 e P27, atingindo aproximadamente

222%.

Observa-se, nos graficos da Figura 5.6, um efeito da interacao solo-
estrutura semelhante ao detectado no exemplo anterior. Apesar de bem mais
leves, percebem-se perturba¢cfes no comportamento dos momentos fletores nas
proximidades da fundacgdo. Geralmente, sdo significativas somente até o 2°
pavimento. Em alguns casos, essas perturbacdes sdo responsaveis apenas por um

distanciamento das curvas nas extremidades inferiores.
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Os momentos podem ser vistos na Tabela 5.8, em que se inseriram os
valores correspondentes a base do edificio, ao seu pavimento a meia altura e ao

topo.
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Tabela 5.8 Momentos fletores nos pilares do ed. Manhattan para a¢des verticais.

BASE DO EDIFICIO

7° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(kN x m) (KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (kKN x m)

P1 7,1132 9,0183 0,9629 -1,9100 -4,6637 -8,5808
P2 16,2061 14,1755 -3,2922 -1,3450| -18,9137| -18,1387
P3 16,2061 14,1755 -3,2922 -1,3450| -18,9137| -18,1387
P4 7,1142 9,0193 0,9630 -1,9090 -4,6637 -8,5808
P5 8,8486 17,7757 -7,4399 -5,1463| -19,4925| -18,2368
P6 8,8486 17,7855 -7,4399 -5,1463| -19,4925| -18,2368
P7 09,6246 16,2257 17,8052 20,5520 22,5041 25,4177
P8 9,6275 16,2356 17,8052 20,5520 22,5041 25,4177
P9 0,1194 0,0033 1,6216 1,6755 2,5065 2,5222
P10 -0,1206 -0,0053 -1,6226 -1,6765 -2,5065 -2,5231
P11 8,7672 18,6782 5,3062 5,2945 1,3263 0,5978
P12 8,7692 18,6782 5,3072 5,2945 1,3263 0,5976
P13 -8,3983| -19,5023 -4,7422 -5,3308 -0,8329 -0,8442
P14 -8,3993| -19,5023 -4,7422 -5,3308 -0,8328 -0,8441
P 15 7,3565 11,4483 4,1536 4,6676 0,7295 0,7393
P16 7,3565 11,4483 4,1536 4,6676 0,7295 0,7393
P17 -0,0005 -0,0007 0,0000 0,0000 0,0001 0,0001
P18 -0,0005 -0,0007 0,0000 0,0000 0,0001 0,0001
P19 9,5029 13,2141 16,1178 18,2466 19,7279 21,9646
P 20 9,5059 13,2141 16,1178 18,2466 19,7279 21,9646
P21 9,0399 23,1222 9,1959 10,8204 7,6165 8,6671
P22 9,0419 23,1222 9,1959 10,8204 7,6155 8,6671
P23 17,6188 38,9555 12,4195 15,3134 6,0116 7,7421
P24 6,1823 12,8021 0,8975 0,7125 -3,5738 -4,2193
P 25 6,1832 12,8021 0,8975 0,7125 -3,5748 -4,2193
P 26 0,4784 1,5382 6,5953 10,8989 10,9480 15,3134
P27 -0,4783 -1,5382 -6,5953| -10,8989| -10,9480| -15,3134

5.2.3. Esforcos em vigas

Os esforgcos das vigas

do exemplo em questdo comportaram-se de

forma semelhante aos do edificio Maison Versailles. Algumas vigas, no entanto,

apresentaram perturbacfes nos primeiros pavimentos devidas a interacdo solo-

estrutura. Tanto em relacdo aos momentos fletores quanto aos esforcos

cortantes, foram estas as vigas V1-1, V5, V6-2, V18, V19-2 e suas simétricas.
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Apresentam-se os graficos na Figura 5.7. Da mesma forma que no
exemplo anterior, os gréaficos dos esforgos cortantes sdo praticamente idénticos

aos de momentos fletores, ressalvando os valores.

Os momentos fletores das vigas presentes no portico analisado podem
ser vistos na Tabela 5.9. Em seguida, a Tabela 5.10 apresenta os valores de

esforgos cortantes.

Praticamente em todas as vigas, os esforcos sofreram mudancas
significativas quando comparados os resultados das anéalises com e sem a
consideracdo da interacdo solo-estrutura. No segundo pavimento do primeiro
tramo da viga V1, as diferencas entre momentos atingiram um maximo de
980,82%, enquanto que a maxima diferenca entre esforcos cortantes foi de
980,99%. Somente as vigas V6-2, V19-2 e V23-2 ndo apresentaram mudancas

significativas.
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Tabela 5.9 Momentos fletores nas vigas do ed. Manhattan para acdes verticais.

BASE DO EDIFICIO 7° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(KN x m) (kKN x m) (kKN x m) (KN x m) (kN x m) (KN x m)

V11 -0,0712 7,6989 0,3986 3,8750 0,4387 1,5980
V1-2 0,0372 -4,2624 -0,1777 -1,7128 -0,3777 -1,4018
V 1-3 0,0952| -10,5261 -0,5089 -4,9354 -0,7241 -2,6615
V2 -0,0001 -0,0001 -0,0002 -0,0002 0,0000 0,0000
V5 0,2931 4,5764 1,6912 5,2415 1,5402 3,8563
V 6-1 0,2770 -2,4015 1,2635 -0,2465 0,7039 -0,9859
V 6-2 -0,0087 -0,0009 -0,0411 -0,0426 -0,0982 -0,0880
V 6-3 -0,4506 0,9957 -2,1680 -1,5559 -2,1602 -1,5490
V7 -0,2507 -5,0502 -1,4999 -5,2837 -1,3852 -4,2360
\YA) 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
V 10-1 2,9126 7,7715| 14,8327 18,1681 13,5280 15,5489
V 10-2 -6,2921| -14,3128| -32,3436( -39,3381| -33,5404| -38,7005
Vi12-1 2,3721| 12,2919 11,8211| 18,8450 13,7634 19,2080
V12-2 -2,4260| -12,6451| -12,0859| -19,2570| -14,5679| -20,3361
V14-1 5,0404| 10,7616 26,0357 31,6471| 21,0130 24,2699
V 14-2 -4,1516| -10,8793| -21,1209| -25,8199| -25,4471| -29,2927
V16 4,3576 4,0299| 22,8671| 26,0848 27,2129| 30,4895
V18 -0,9996 -9,8885 -5,1218| -11,1540 -4,6804 -8,3562
VvV 19-2 -4,9374 -7,5831( -19,2374| -17,1479| -19,9143| -18,7469
Vv 23-2 -4,9374 -7,5831| -19,2374| -17,1479| -19,9143| -18,7469
V 24 -0,9996 -9,8885 -5,1218| -11,1540 -4,6804 -8,3552
V 26 -4,3517 -4,0280( -22,8377| -26,0357| -27,1148| -30,3620
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Tabela 5.10 Esforc¢os cortantes nas vigas do ed. Manhattan para a¢fes verticais.

BASE DO EDIFICIO 7° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (kKN x m) (KN x m)

V11 -0,0676 7,3879 0,3677 3,5708 0,4713 1,7266
V12 -0,0001 -0,0002 -0,0002 -0,0003 0,0000 -0,0001
V 1-3 0,0673 -7,3889 -0,3681 -3,5718 -0,4714 -1,7266
V2 -0,0001 -0,0001 -0,0001 -0,0001 0,0000 0,0000
V5 0,0728 1,2881 0,4270 1,4087 0,3915 1,0830
V 6-1 0,1906 -0,8906 0,8994 0,3430 0,7508 0,1473
V 6-2 -0,0001 -0,0001 -0,0001 -0,0001 0,0000 -0,0001
V 6-3 -0,1908 0,8902 -0,8996 -0,3434 -0,7509 -0,1474
V7 -0,0728 -1,2881 -0,4270 -1,4087 -0,3915 -1,0830
\YA) 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
V 10-1 1,0507 2,7723 5,3455 6,5403 5,7948 6,6669
V 10-2 -2,4829 -5,4936| -12,7922| -15,5489| -11,9486| -13,7929
Vi12-1 1,0045 5,2219 5,0060 7,9785 5,9331 8,2836
V12-2 -1,0045 -5,2219 -5,0060 -7,9785 -5,9331 -8,2836
V14-1 2,4829 5,4936| 12,7922 15,5489| 11,9486 13,7929
V 14-2 -1,0507 -2,7723 -5,3455 -6,5403 -5,7948 -6,6669
V 16 1,4077 1,3018 7,3869 8,4229 8,7800 9,8296
V18 -0,3354 -3,4335 -1,7148 -3,7366 -1,7697 -3,1608
VvV 19-2 -4,1555 -6,4668| -16,1865| -14,4109| -16,9517| -15,9511
Vv 23-2 -4,1555 -6,4668| -16,1865| -14,4109| -16,9615| -15,9511
V 24 -0,3354 -3,4335 -1,7148 -3,7366 -1,7697 -3,1598
V 26 -1,4077 -1,3028 -7,3869 -8,4238 -8,7800 -9,8296

5.2.4. Recalques

Os acréscimos percentuais de deslocamentos verticais dos nds do

edificio Manhattan também tiveram valores muito altos. Variaram entre 764,59%

e 1508,60% para o primeiro pavimento, de acordo com a tabela seguinte.
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Tabela 5.11 Deslocamentos verticais dos nés do 1° pavimento do ed.
Manhattan para acdes verticais.

ANALISE SEM  ANALISE COM  DIFERENCA
INTERACAO INTERACAO (%)
(cm) (cm)

P1 -0,0562 -0,8600 1429,91%
P2 -0,0559 -0,8994 1508,60%
P3 -0,0559 -0,8994 1508,60%
P4 -0,0562 -0,8600 1429,91%
P5 -0,0833 -0,9597 1051,54%
P6 -0,0833 -0,9597 1051,54%
P7 -0,0849 -0,9808 1055,67%
P8 -0,0849 -0,9808 1055,67%
P9 -0,1132 -1,1393 906,40%
P10 -0,1132 -1,1393 906,40%
P11 -0,1123 -1,1416 916,42%
P12 -0,1123 -1,1416 916,42%
P13 -0,1298 -1,3800 963,42%
P14 -0,1298 -1,3800 963,42%
P15 -0,0672 -0,8679 1192,42%
P16 -0,0672 -0,8679 1192,42%
P17 -0,1008 -1,2390 1129,14%
P18 -0,1008 -1,2390 1129,14%
P19 -0,0778 -1,0289 1222,35%
P 20 -0,0778 -1,0289 1222,35%
P21 -0,1394 -1,2051 764,59%
P22 -0,1394 -1,2051 764,59%
P23 -0,1375 -1,2956 842,62%
P24 -0,1020 -1,1281 1006,17%
P25 -0,1020 -1,1281 1006,17%
P26 -0,1265 -1,2297 871,82%
P27 -0,1265 -1,2297 871,82%

Como esperado, as diferencas diminuiram no sentido do topo da
edificacdo, porém mantendo valores bastante significativos. A Tabela 5.12
apresenta tais acréscimos, em que se vé todos eles ultrapassando 100% e

atingindo um maximo de 208,09%.
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Tabela 5.12 Deslocamentos verticais dos nés do dltimo pavimento
do ed. Manhattan para acdes verticais.

ANALISE SEM ANALISE COM DIFERENCA
INTERACAO INTERACAO (%)
(cm) (cm)

P1 -0,3956 -1,2181 207,91%
P2 -0,3992 -1,2300 208,09%
P3 -0,3992 -1,2300 208,09%
P4 -0,3956 -1,2181 207,91%
P5 -0,5733 -1,4551 153,80%
P6 -0,5733 -1,4551 153,80%
P7 -0,5888 -1,4843 152,08%
P8 -0,5888 -1,4843 152,08%
P9 -0,7906 -1,8118 129,15%
P10 -0,7906 -1,8118 129,15%
P11 -0,7865 -1,8102 130,18%
P12 -0,7865 -1,8102 130,18%
P13 -0,9084 -2,1586 137,63%
P14 -0,9084 -2,1587 137,63%
P15 -0,4701 -1,2708 170,34%
P16 -0,4701 -1,2708 170,34%
P17 -0,7056 -1,8438 161,31%
P18 -0,7056 -1,8438 161,31%
P19 -0,5542 -1,5134 173,08%
P 20 -0,5542 -1,5134 173,08%
P21 -0,9629 -2,0149 109,24%
P22 -0,9629 -2,0149 109,24%
P23 -0,9560 -2,0969 119,35%
P24 -0,7236 -1,7604 143,27%
P25 -0,7236 -1,7604 143,27%
P26 -0,8898 -2,0044 125,26%
P27 -0,8898 -2,0044 125,27%

Verificando os gréaficos de deslocamentos verticais nodais dos pilares,
percebeu-se que, em todos os pavimentos, as diferencas absolutas entre as
analises sdo proximas do valor do recalque da fundacdo. Ocorre quase que
somente uma translagdo da curva dos deslocamentos, conforme se observa nas
figuras a seguir. Como ilustracdo, foram inseridos os gréaficos de apenas dois

pilares, pois todos sdo semelhantes.
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5.3. INFLUENCIA DA CAMADA INDESLOCAVEL

No procedimento de calculo dos recalques aqui avaliados esta
considerada a posicdo da superficie da camada indeslocavel presente no interior
do solo da maneira descrita no capitulo 4. Com a finalidade de verificar a
verdadeira importancia dessa consideracdo, o edificio Maison Versailles foi
submetido a duas analises com consideracdo da interacdo solo-estrutura: a
primeira em que o macico de solo era semi-infinito e a segunda com superficie

indeslocavel a 15 m de profundidade.

Comparando os resultados, observou-se que todos os recalques
reduziram-se quando considerada a posicdo da camada indeslocavel. Na base da
estrutura essa reducdo esteve compreendida no intervalo de -18,16% a -36,69%
do valor anteriormente determinado para solo semi-infinito. Ja no topo da

edificacdo os recalques diminuiram na faixa de -10,68% a -28,38%.

As reacbes nas bases dos pilares também tiveram seus valores
alterados, com diferencas percentuais da mesma ordem de grandeza daquelas
calculadas quando comparadas as analises com e sem interacdo. Embora tenham
ocorrido tais mudancas, percebe-se pela Tabela’5.13 que elas ndo séo

consideraveis.

Ocorreram mudancas consideraveis nos valores de momento fletor de
praticamente todos os pilares, variando percentualmente entre -70,86% e
75,11%. Apenas os pilares P13, P14, P15 e P16 ndo apresentaram diferencas

relevantes.

O mesmo pbde ser observado com relacdo aos esforcos em vigas. As
diferengas percentuais estiveram compreendidas nos intervalos de -93,53% a
120,53% para momento fletor e de -95,56% a 73,40% para esforco cortante. As

alteracdes somente ndo foram importantes nas vigas V11 e V12.

Percebe-se que as mudancas ocorridas sdo, em geral, bastante
significativas, o que induz a conclusdo de que a posicdo da camada indeslocavel
presente no interior do macico de solo tem grande importancia no processo da

interacdo solo-estrutura e deve ser incorporada em andlises desse tipo.
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Tabela 5.13 Reagdo nas bases dos pilares do ed. Maison
Versailles, com e sem camada indeslocavel.

REACAO NAS BASES DOS PILARES (kN) | DIFERENCA
MACICO CAMADA (%)
SEMI-INFINITO INDESLOCAVEL

P1 2294,56 2187,63 -4,66%
P2 3784,70 3782,74 -0,05%
P3 3729,76 3722,90 -0,18%
P4 2203,33 2091,49 -5,08%
P5 2963,60 2975,37 0,40%
P 6 2665,38 2643,80 -0,81%
P7 3391,32 3378,56 -0,38%
P8 3156,86 3421,73 8,39%
P9 3126,45 3393,28 8,53%
P10 3347,17 3331,48 -0,47%
P11 2653,61 2633,99 -0,74%
P12 2935,15 2946,92 0,40%
P13 5393,54 5393,54 0,00%
P14 312841 3062,68 -2,10%
P15 3110,75 3046,01 -2,08%
P16 5397,46 5397,46 0,00%
P17 3418,79 3295,18 -3,62%
P18 4461,59 4390,96 -1,58%
P19 3872,01 4001,50 3,34%
P 20 3868,08 3996,59 3,32%
P21 4470,42 4400,77 -1,56%
P22 3416,82 3295,18 -3,56%

5.4. ANALISE INCREMENTAL CONSTRUTIVA

Além da interacéo solo-estrutura, um outro fator relevante na analise
estrutural de edificios é a consideracdo do efeito incremental da construcédo. A
aplicacdo do carregamento vertical ao pértico tridimensional totalmente
construido pode levar a conclusdes um pouco equivocadas com relacdo aos

esforgcos nos elementos e recalques.

Imaginando a sequéncia construtiva, quando apenas O primeiro
pavimento estd feito, seu peso proprio ndo causa esforc¢os solicitantes nos demais
pavimentos que ainda nem estdo construidos. Na andlise do poértico completo,
este carregamento influenciaria todos os elementos, provocando esforcos em

pecas inexistentes quando da aplicacdo da carga.
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Prosseguindo com o0 mesmo raciocinio, os recalques diferenciais
obtidos com a analise de apenas o primeiro pavimento da estrutura sdo maiores
que aqueles calculados com a aplicacdo das cargas deste pavimento a sua
respectiva posicao no portico completo. A razdo desta afirmacédo reside na rigidez
da estrutura, que aumenta de acordo com o progresso da construcéo, atingindo
seu maximo quando o edificio esta completamente erguido. Quanto maior a
rigidez da estrutura, menores sdo os recalques diferenciais, conforme

investigacdes realizadas por MEYERHOF (1953) e LOPES & GUSMAO (1991).

Com o intuito de observar a influéncia da analise incremental
construtiva nos resultados deste trabalho, um dos exemplos foi submetido a este
tipo de analise em composicdo com a interagdo solo-estrutura. Escolheu-se o

edificio Manhattan.

Dentre as maneiras de simulagcdo do efeito incremental da construcéo
foi escolhido o processo sequiencial direto. Este processo segue a ordem direta da
construcgdo e simula cada etapa, sendo o poértico inicialmente composto somente
das barras que formam o primeiro pavimento e o carregamento aplicado refere-
se apenas a este pavimento. Na segunda etapa, adicionam-se ao pdértico as barras
componentes do segundo pavimento, sendo aplicadas somente as cargas relativas
a este segundo pavimento. Cada etapa consiste de uma andalise numérica do
sistema superestrutura-subestrutura-macico de solos correspondente. Prossegue-
se dessa maneira até que o edificio atinja seu topo, conforme visualizado na

Figura 5.10.
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!

Figura 5.10 Processo sequencial direto da analise incremental interativa.

Como todas as analises realizadas sdo elasticas e lineares, os esforcos
finais de cada elemento sdo determinados com a simples soma dos seus esforcos
respectivos calculados em todas as etapas. Os recalques finais da fundacdo e os
deslocamentos verticais de todos os n6s do pdrtico sdo obtidos da mesma forma.
Assim, considera-se que cada pavimento é construido nivelado e na sua posigéo

original prevista, sem adicdo dos recalques anteriormente ocorridos.

As ag¢Oes verticais aplicadas sdo as mesmas da analise ndo incremental.
Mantiveram-se as sobrecargas adicionadas ao peso préprio por serem estes 0s
dados disponiveis. Além disso, as sobrecargas representam apenas uma pequena
parcela da carga total, podendo inclusive ser considerado que parte da

sobrecarga de utilizagdo é equivalente ao carregamento imposto na fase de

construcéo.

5.4.1. Comparacao entre resultados

Com a consideracao de que os pavimentos sdo construidos nivelados e
sem sofrer influéncia dos recalques ocorridos nos andares abaixo, presume-se que
os deslocamentos nodais na direcdo vertical para os pavimentos superiores do

portico sdo menores. Isso € decorrente de menores deformacfes axiais dos
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pilares, j& que a carga aplicada aos andares imediatamente inferiores a cada

pavimento ndo o afeta.

Para proporcionar um melhor entendimento do efeito construtivo na
deformagdo axial dos pilares, observe-se inicialmente as curvas referentes a
analise incremental sem interacdo solo-estrutura inseridas nos gréaficos de
deslocamentos nodais das figuras 5.11 e 5.12. Percebe-se que elas se distanciam
continuamente das curvas correspondentes a analise sem interacdo até
atingirem diferencas maximas no topo do edificio. Neste udltimo pavimento, os
deslocamentos verticais dos nés equivalem as deformacfes axiais dos pilares
devidas ao carregamento do ultimo pavimento, apenas. Para a analise sem
interacdo estes deslocamentos sdo a soma de todas deformacgbes axiais dos

pilares ao longo da altura da edificacdo.

Ao ser adicionada a interacdo com o solo na andlise incremental, o
deslocamento vertical de cada né aumenta de um valor correspondente ao
recalque da base do pilar ao qual pertence, provocado pelo carregamento do seu
pavimento e dos pavimentos superiores. Dai o formato da curva relativa a

analise incremental com interacao.
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Figura 5.11 Deslocamentos verticais dos nés do pilar P1, ed. Manhattan, com analise incremental.
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Ressalta-se que, por forca do método utilizado para simulacdo do
processo construtivo, que foi descrito anteriormente, os deslocamentos
calculados para cada né estao isentos de qualquer influéncia das deformacgdes
provocadas pelos carregamentos dos pavimentos inferiores aquele ao qual

pertence.
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Figura 5.12 Deslocamentos verticais dos nds do pilar P2, ed. Manhattan, com analise incremental.

Observa-se que os resultados da analise incremental com interacao
estiveram mais préximos daqueles da andalise sem interacdo que os

deslocamentos calculados a partir da analise com interacéo.

Pode-se ver nos gréaficos que os recalques das fundacfes dos pilares
sao proximos daqueles determinados a partir da analise com interagédo. Fazendo
a comparacao dos resultados obtidos utilizando a analise incremental com
interagcdo com os da analise com interacdo, verifica-se que o0s recalques
diferenciais realmente aumentaram conforme esperado. De modo geral, os
maiores recalques de cada conjunto de elementos proximos na fundagédo

aumentaram entre 0,47% e 3,08%, enquanto que os menores diminuiram de
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-1,17% a -3,59%, conforme dados da Tabela 5.14. Essa ocorréncia € decorrente

do fato da rigidez média da estrutura ser menor que aquela do pértico completo.

Outro fator intrinsecamente ligado a rigidez da estrutura é a
redistribuicio de reacbes nas bases dos pilares. Verificou-se que todos os
aumentos de recalques com referéncia aqueles determinados a partir da analise
do portico completo estiveram relacionados com um aumento de reacdes
transmitidas & fundagdo. Da mesma forma, onde houve uma diminuicdo de

reacdes foi observada uma reducédo de recalques.

Tabela 5.14 Recalques na fundacéo.

ANALISE COM ANALISE
INTERACAO INCREMENTAL DIFERENCA
(cm) COM INTERACAO (%)
(cm)

P1 0,7996 0,7783 -2,67%
P2 0,8461 0,8357 -1,22%
P3 0,8461 0,8357 -1,22%
P4 0,7996 0,7783 -2,67%
P5 0,8756 0,8890 1,53%
P6 0,8756 0,8890 1,53%
P7 0,8959 0,9081 1,36%
P8 0,8959 0,9081 1,36%
P9 1,0271 1,0350 0,77%
P10 1,0271 1,0350 0,77%
P11 1,0303 1,0352 0,47%
P12 1,0303 1,0352 0,47%
P13 1,2502 1,2502 0,00%
P14 1,2502 1,2502 0,00%
P15 0,8007 0,8007 0,00%
P16 0,8007 0,8007 0,00%
P17 1,1382 1,1382 0,00%
P18 1,1382 1,1382 0,00%
P19 0,9498 0,9157 -3,59%
P 20 0,9498 0,9157 -3,59%
P21 1,0682 1,1011 3,08%
P22 1,0682 1,1011 3,08%
P23 1,1614 1,1810 1,68%
P24 1,0242 0,9915 -3,19%
P25 1,0242 0,9915 -3,19%
P26 1,1010 1,0881 -1,17%
P27 1,1010 1,0881 -1,17%
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Embora hajam ocorrido mudanc¢as nos valores de reacdes dos pilares,

elas nao foram significativas, tanto em relacdo a analise com, quanto sem

interacdo. Todas as reac¢fes variaram dentro do intervalo de -5,82% a 4,55% do

seu valor de referéncia em cada comparacéao.

Verificou-se ainda que as reacfes nas bases dos pilares calculadas com

as analises incrementais estiveram em maior conformidade com os valores

utilizados no dimensionamento da fundacdo. Os resultados podem ser observados

na Tabela 5.15.

Tabela 5.15 Reagdo nas bases dos pilares do ed. Manhattan, com analise incremental.

REACAO NAS BASES DOS PILARES (kN) DIFERENCA
1) () ) RECALQUE ENTRE
DIMENSIO- ANALISE ANALISE (cm) COLUNAS
NAMENTO | INCREMENTAL | INCREMENTAL 2E3
SEM INTERACAO |[COM INTERACAO

P1 1031,72 1039,86 1103,63 0,7783 6,13%
P2 1216,64 1355,74 1318,46 0,8357 -2,75%
P3 1216,64 1355,74 1318,46 0,8357 -2,75%
P4 1031,72 1039,86 1103,63 0,7783 6,13%
P5 1926,98 1789,34 1781,50 0,8890 -0,44%
P6 1926,98 1789,34 1781,50 0,8890 -0,44%
P7 1851,74 1799,15 1797,19 0,9081 -0,11%
P8 1851,74 1799,15 1797,19 0,9081 -0,11%
P9 2392,46 2375,00 2360,29 1,0350 -0,62%
P10 2392,46 2375,00 2360,29 1,0350 -0,62%
P11 2338,90 234557 2333,80 1,0352 -0,50%
P12 2338,90 234557 2333,80 1,0352 -0,50%
P13 3723,88 3723,88 3723,88 1,2502 0,00%
P14 3723,88 3723,88 3723,88 1,2502 0,00%
P15 1261,27 1261,57 1261,57 0,8007 0,00%
P16 1261,27 1261,57 1261,57 0,8007 0,00%
P17 2892,38 2891,99 2891,99 1,1382 0,00%
P18 2892,38 2891,99 2891,99 1,1382 0,00%
P19 1476,80 1568,62 1592,16 0,9157 1,50%
P 20 1476,80 1568,62 1592,16 0,9157 1,50%
P21 3115,56 2989,11 2944,96 1,1011 -1,48%
P22 3115,56 2989,11 2944,96 1,1011 -1,48%
P23 3558,09 3481,57 3416,82 1,1810 -1,86%
P24 1770,12 1859,00 1888,43 0,9915 1,58%
P25 1770,12 1859,00 1888,43 0,9915 1,58%
P26 2318,50 2356,36 2388,74 1,0881 1,37%
P27 2318,50 2356,36 2388,74 1,0881 1,37%
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Além disso, as diferencas de resultados entre a analise sem interagao
e a andlise incremental com interacdo foram em geral menores que aquelas
observadas entre a andlise sem interacdo e a analise com interacao,

especialmente em relacdo aos valores mais elevados de reacéo vertical.

O portico aqui analisado esté sujeito apenas a agdes verticais aplicadas
nos nés. Portanto os esfor¢cos nos elementos, sobretudo momentos fletores nos
pilares e vigas e esforcos cortantes em vigas, sdo funcdo basicamente dos
deslocamentos verticais diferenciais entre os n6s de cada pavimento, responsaveis

pelas deformacdes dos elementos estruturais.

Segundo KRIPKA & SORIANO (1992), os deslocamentos diferenciais
dos n6és de um portico sobre base rigida calculados sem a consideragdo da
sequéncia construtiva aumentam com a altura. Em contrapartida, ao ser feita tal
consideracao, verifica-se serem maiores os deslocamentos diferenciais a meia

altura do edificio, os quais, no topo da edificacdo, equivalem a somente a

deformacgéo de um pavimento.

Verificou-se que isso realmente aconteceu no edificio em questao,
como pode ser visto nos graficos das figuras 5.13, 5.14 e 5.15. Nas mesmas
figuras estdo presentes também as curvas correspondentes as analises com
interacdo solo-estrutura. As modificacdes que ocorrem sdo consequéncia dos

recalques diferenciais.
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Figura 5.15 Deslocamento vertical diferencial entre os pilares P19 e P21.

O fato de, na analise nao-incremental e sem interacdo, o0s
deslocamentos diferenciais aumentarem com a altura sugere que os esforgos nos
elementos sigam o mesmo comportamento. Realmente, isso foi verificado na
maioria das pec¢as, mas ndo pode ser aceito como regra, pois num portico

tridimensional um elemento recebe influéncia de varios outros.

Entretanto, observou-se que a considerag¢do do efeito incremental da
construcdo teve uma influéncia importante e caracteristica em todos os esforcos
analisados. Os valores sempre se aproximaram de zero nos pavimentos

superiores, inclusive sem apresentar perturbacdes no topo.

Em seguida mostram-se os graficos dos momentos fletores nos pilares.
Pode-se perceber que as diferencas sdo consideraveis, sobretudo nos pavimentos
superiores. No topo do edificio foram verificadas diferencas percentuais da
ordem de +85% na maioria dos pilares. Também se observaram mudancas de
102,62% a 178,41%, em modulo, nos pilares P2, P11, P13, P23, P24 e seus
simétricos. As percentagens foram calculadas com relagdo aos maximos

momentos fletores nos pilares determinados na analise sem interacgéo.
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Figura 5.16 (a) Momentos fletores nos pilares, ed. Manhattan, com analise incremental. P1, P2, P5,

P7,P9 e P11.
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A Tabela 5.16 apresenta os valores determinados com as analises
incrementais, comparando-os para que se verifique a influéncia da interacédo solo-

estrutura. Percebem-se diferencas consideraveis nas bases de alguns pilares.
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Tabela 5.16 Momentos fletores nos pilares do ed. Manhattan, com analise incremental.

BASE DO EDIFICIO

7° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(kN x m) (KN x m) (kN x m) (KN x m) (KN x m) (kN x m)

P1 7,7342 10,2122 2,2641 0,4702 -0,2500 -0,5400
P2 17,0302 15,0976 -0,7479 0,2092 -2,5977 -2,3779
P3 17,0302 15,0976 -0,7479 0,2092 -2,5987 -2,3779
P4 7,7342 10,2122 2,2641 0,4703 -0,2500 -0,5400
P5 9,0056 18,0406 -5,0698 -3,6935 -3,1480 -2,9038
P6 9,0056 18,0406 -5,0698 -3,6935 -3,1480 -2,9038
P7 10,5850 19,1295 15,2153 16,7751 3,7847 3,8681
P8 10,5850 19,1295 15,2153 16,7751 3,7847 3,8681
P9 0,1601 0,1752 1,3665 1,3597 0,3992 0,3864
P10 -0,1605 -0,1760 -1,3665 -1,3597 -0,3992 -0,3865
P11 9,5677 21,2779 5,5005 5,3916 0,7294 0,6702
P12 9,5677 21,2779 5,5005 5,3916 0,7294 0,6702
P13 -9,1488| -22,1117 -4,8766 -5,1571 -0,6114 -0,6171
P14 -9,1488| -22,1117 -4,8766 -5,1571 -0,6114 -0,6171
P 15 8,0128 13,0081 4,2713 4,5155 0,5354 0,5405
P16 8,0128 13,0081 4,2713 4,5155 0,5354 0,5405
P17 -0,0002 -0,0002 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
P18 -0,0002 -0,0002 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
P19 10,4378 15,5390 13,9596 15,1074 3,3835 3,4296
P 20 10,4378 15,5390 13,9596 15,1074 3,3835 3,4296
P21 9,8787 26,5262 8,3591 9,3509 1,6285 1,6706
P22 9,8787 26,5262 8,3591 9,3509 1,6285 1,6706
P23 19,2374 44,5276 12,2036 13,9008 1,9228 2,0356
P24 6,7130 14,3618 1,6118 1,3979 -0,1537 -0,1727
P 25 6,7130 14,3717 1,6118 1,3979 -0,1537 -0,1727
P 26 0,6233 2,6448 5,3396 8,1953 1,6697 1,9286
P27 -0,6232 -2,6448 -5,3396 -8,1953 -1,6697 -1,9286

Em vigas, os momentos fletores e os esforcos cortantes calculados

com a analise incremental sem interacdo foram geralmente menores que

aqueles resultantes da analise sem interacdo. Apenas nos pavimentos inferiores

houve um pequeno aumento. Os gréaficos encontram-se na Figura 5.17.

Ao ser introduzida a interacdo com o solo, no entanto, os resultados

da andlise incremental nos pavimentos inferiores diferiram bastante dos demais

em alguns casos. Esta andlise chegou a apresentar os maiores esforgcos nos
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primeiros pavimentos da edificacdo. No topo, continuou a ser verificada a

tendéncia de ocorrerem esfor¢gos minimos.

Em seguida, a Tabela 5.17 mostra os valores dos momentos fletores

determinados a partir das analises incrementais. Os esforgos cortantes estdo na

Tabela 5.18.

Tabela 5.17 Momentos fletores nas vigas do ed. Manhattan, com anélise incremental.

BASE DO EDIFICIO

7° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COM SEM COoM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)

V11 -0,2474 9,5785 -0,0453 2,4829 -0,0486 0,0206
Vv 1-2 0,1405 -5,56534 0,0848 -1,1801 0,0586 -0,0027
V1-3 0,3419| -13,3220 0,1153| -3,2344 0,0954 -0,0204
V2 -0,0001 -0,0001 0,0000| -0,0001 0,0000 0,0000
V5 0,1406 3,8171 0,7251 2,7242 0,1917 0,3829
V 6-1 0,4417 -1,4990 1,3391 0,3544 0,1562 0,0089
V 6-2 -0,0115 -0,0265 -0,0412( -0,0407 -0,0169 -0,0155
V 6-3 -0,6129 0,0777 -1,9630( -1,4999 -0,3716 -0,3104
V7 -0,0728 -4,1320 -0,4966 -2,6654 -0,1531 -0,3904
V9 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
V 10-1 3,2039 11,6641 10,9872 13,2239 2,0709 2,1366
V 10-2 -7,1446| -23,0535| -24,7703| -29,2338 -5,1316 -5,3131
Vi12-1 2,8498| 18,2760 9,5991| 14,0872 2,1896 2,5133
Vi12-2 -2,9185| -18,8941 -9,8591( -14,4698 -2,3210 -2,6644
V14-1 5,6643| 16,9811| 19,4532| 22,8279 3,1745 3,2922
V 14-2 -4,6774| -17,1577| -16,2944| -19,5415 -3,9240 -4,0535
V16 5,0266 9,9473| 18,0112| 19,7672 4,0545 4,1202
V18 -0,8543| -10,6340 -3,0902( -6,6953 -0,6928 -0,9627
V 19-2 -6,4520| -18,7077| -16,6966| -15,3036 -4,2968 -4,0712
V 23-2 -6,4520| -18,7077| -16,6966| -15,3036 -4,2968 -4,0712
V24 -0,8542( -10,6340 -3,0902( -6,6953 -0,6928 -0,9627
V 26 -5,0178 -9,9375| -17,9817| -19,7279 -4,0388 -4,1025
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Figura 5.17 (a) Momentos fletores e esforgos cortantes nas vigas, ed. Manhattan, com analise
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Figura 5.17 (b) Momentos fletores e esforcos cortantes nas vigas, ed. Manhattan, com analise
incremental. V5, V6-2 e V12-1.
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Figura 5.17 (c) Momentos fletores e esforgos cortantes nas vigas, ed. Manhattan, com analise
incremental. V16, V18 e V19-2.
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Tabela 5.18 Esforcos cortantes nas vigas do ed. Manhattan, com analise incremental.

BASE DO EDIFICIO

7° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO [ INTERACAO | INTERACAO

(kN x m) (kN x m) (KN x m) (KN x m) (KN x m) (KN x m)

V11 -0,2390 9,2832 -0,0652 2,3171 -0,0584 0,0166
V12 0,0000 -0,0001 -0,0001 -0,0001 0,0000 0,0000
V 1-3 0,2389 -9,2832 0,0651 -2,3171 0,0584 -0,0166
V2 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
V5 0,0285 1,0634 0,1635 0,7211 0,0461 0,1035
V 6-1 0,2763 -0,4134 0,8653 0,4860 0,1383 0,0837
V 6-2 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
V 6-3 -0,2764 0,4132 -0,8653 -0,4862 -0,1383 -0,0837
V7 -0,0285 -1,0634 -0,1635 -0,7211 -0,0461 -0,1035
\YA) 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000 0,0000
V 10-1 1,1723 4,2860 4,0564 4,8716 0,8914 0,9204
V 10-2 -2,8057 -8,7692 -9,6874( -11,4090 -1,8198 -1,8855
Vi12-1 1,2076 7,7833 4,0751 5,9831 0,9447 1,0840
V12-2 -1,2076 -7,7833 -4,0751 -5,9831 -0,9447 -1,0840
V14-1 2,8057 8,7692 9,6874| 11,4090 1,8198 1,8855
V 14-2 -1,1723 -4,2860 -4,0564 -4,8716 -0,8914 -0,9204
V16 1,6236 3,2147 5,8173 6,3834 1,3077 1,3293
V18 -0,2916 -3,7396 -1,0477 -2,2730 -0,2642 -0,3662
VvV 19-2 -5,4416( -15,9118| -14,0774| -12,9002 -3,6640 -3,4708
Vv 23-2 -5,4416( -15,9118| -14,0774| -12,9002 -3,6640 -3,4708
V 24 -0,2916 -3,7396 -1,0477 -2,2730 -0,2642 -0,3662
V 26 -1,6236 -3,2147 -5,8173 -6,3834 -1,3077 -1,3293




6. ACOES HORIZONTAIS

Foi também estudada a interferéncia da interagdo solo-estrutura nos
resultados das analises dos poérticos quando submetidos a acdes horizontais. As
solicitacbes aplicadas correspondem a ag¢do do vento e foram determinadas de

acordo com a NBR 6123 (1988).

Assumiu-se que os pavimentos dos edificios estdo contidos em planos
paralelos ao plano xy. Foram impostas separadamente aces devidas ao vento

segundo as dire¢cdes x e Y.

Ressalta-se que, neste capitulo, os exemplos ndo foram submetidos a
nenhum tipo de carga vertical. Além disso, é facil compreender que uma analise

incremental construtiva ndo € aplicavel.

Havendo sido comprovada sua importancia no capitulo anterior, a
presenca de uma camada indeslocavel no interior do solo foi também considerada
nas analises referentes a ac¢des horizontais. Portanto, todos os resultados

apresentados a seguir foram obtidos com essa consideracao.

6.1. EDIFICIO MAISON VERSAILLES

Nesta analise, as a¢des horizontais foram impostas de acordo com o
esquema da Figura 6.1, em que estdao também indicados os eixos globais dos

planos dos pavimentos do edificio.
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X
vento y

Figura 6.1 Esquema de aplicagdo das a¢gbes horizontais ao pdrtico do ed. Maison Versailles.

6.1.1. AcOes na diregdo x
6.1.1.1. Reacg®es verticais nos pilares

Ap6s a consideracdo da interacdo com o solo, percebeu-se uma
alteracdo percentual significativa nessas reacfes. De modo geral, houve uma

reducdo nas reacgles verticais, em especial para os pilares mais solicitados.

Algo interessante foi observado no portico constituido pelos pilares
P1, P2, P3 e P4. Inicialmente, na analise convencional, os pilares P1 e P3
trabalhavam a tragéo, enquanto P2 e P4 estavam comprimidos. Ao se introduzir a
interacdo com o solo, ficaram tracionados os pilares P1 e P2 e comprimidos os

outros dois.

A Tabela 6.1 apresenta os valores das rea¢des, comparando-as.
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Tabela 6.1 Reagédo vertical nas bases dos pilares do ed. Maison
vento na direcdo x.

Versailles para

REACAO VERTICAL

NAS BASES DOS PILARES (kN) RECALQUE | DIFERENCA

ANALISE SEM ANALISE COM (cm) (%)

INTERACAO INTERACAO

P1 -293,02 -206,70 -0,1248 -29,46%
P2 38,58 -41,72 -0,0146| -208,14%
P3 -38,60 41,19 0,0144| 206,71%
P4 292,53 205,72 0,1242 -29,68%
P5 -359,34 -276,35 -0,1168 -23,10%
P6 84,43 2,84 0,0014 -96,64%
P7 246,33 196,10 0,0760 -20,39%
P8 -487,66 -383,77 -0,0510 -21,30%
PO 487,75 383,47 0,0510 -21,38%
P10 -245,84 -194,73 -0,0754 -20,79%
P11 -84,38 -2,48 -0,0012 -97,06%
P12 359,34 276,64 0,1169 -23,01%

P13 0,00 0,00 0,0000 -
P14 -314,21 -239,95 -0,0321 -23,63%
P15 314,12 239,95 0,0318 -23,61%

P16 0,00 0,00 0,0000 -
P17 -278,51 -278,90 -0,1157 0,14%
P18 -23,81 -90,49 -0,0291| 280,06%
P19 -350,12 -297,73 -0,0403 -14,96%
P 20 350,12 297,73 0,0403 -14,96%
P21 23,79 90,44 0,0290| 280,16%
P22 278,51 278,80 0,1156 0,11%

6.1.1.2. Reacbes horizontais nos pilares

Ocorreu uma importante redistribuicdo das reacdes horizontais nas
bases dos pilares, como pode ser verificada na Tabela 6.2. Nota-se que os pilares
P13 e P16, os mais rigidos na direcdo do carregamento, tiveram suas reacdes
reduzidas. Em contrapartida, outros pilares passaram a reagir de maneira mais

significativa as forcas horizontais.
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Tabela 6.2 Reacao horizontal nas bases dos pilares do ed.
Maison Versailles para vento na diregdo x.

REACAO HORIZONTAL
NAS BASES DOS PILARES (kN) | DIFERENGCA
ANALISE SEM | ANALISE COM (%)
INTERACAO INTERACAO
P1 -17,6090 -23,3086 32,37%
P2 -8,6819 -17,5501 102,15%
P3 -8,6838 -17,5795 102,44%
P4 -17,6678 -23,4557 32,76%
P5 -6,4462 -11,3600 76,23%
P6 -32,7164 -34,5901 5,73%
P7 -5,6408 -14,3520 154,43%
P8 -34,0799 -14,0970 -58,64%
P9 -34,0898 -14,1166 -58,59%
P10 -5,6457 -14,3815 154,74%
P11 -32,7164 -34,5999 5,76%
P12 -6,4432 -11,3502 76,16%
P13 -89,8007 -61,8324 -31,14%
P14 -5,8193 -2,4947 -57,13%
P15 -5,8193 -2,4947 -57,13%
P16 -89,8007 -61,8324 -31,14%
P17 -3,9819 -9,9670 150,31%
P18 -30,2835 -53,4449 76,48%
P19 -38,8868 -30,8819 -20,59%
P 20 -38,8868 -30,8819 -20,59%
P21 -30,2835 -53,4449 76,48%
P22 -3,9829 -9,9768 150,49%

6.1.1.3. Momentos fletores nos pilares

Percebe-se também no caso de a¢des horizontais uma perturbacao dos
valores de momento nas proximidades da fundacéo. A Figura 6.2 apresenta 0s

gréficos.

Observando o0s principais pilares responsaveis pela absor¢do do
momento provocado pela acdo no eixo X, ou seja, os de maior inércia nesse eixo,
verifica-se que metade deles sofreu acréscimo de momento na base. Foram os
pilares P1, P6, P18 e seus simétricos, que tiveram seus momentos aumentados
nas taxas de 24,88%, 4,26% e 36,65%, respectivamente. Os pilares P13 e P16, que

mais momento absorvem, apresentaram um decréscimo de -7,65%. Reducdes
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maiores, de -40,75% e -14,98%, sofreram os momentos dos pilares P8 e P19,

respectivamente, juntamente com seus simétricos.

As mudangas nos momentos fletores foram consideraveis somente nos

primeiros pavimentos da estrutura. Apresentam-se o0s valores numéricos na

Tabela 6.3.

Tabela 6.3 Momentos fletores nos pilares do ed. Maison Versailles para vento na diregéo x.

BASE DO EDIFICIO

11° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COoM SEM COoM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)

P1 -54,8085| -68,4444| -20,0615| -19,7672 -0,6480 -1,4372
P2 -3,3717 -6,3991 4,5803 4,1330 0,3609 0,0994
P3 3,0519 5,0649 -4,5793 -4,1408 -0,3615 -0,1071
P4 -54,8575| -68,4836| -20,0615| -19,7868 -0,6482 -1,4372
P5 -37,5134| -35,1492| -10,3397 -9,6579 -2,8400 -2,3946
P6 -110,5587| -115,2675| -45,6754| -41,4080 -7,5096 -3,5061
P7 -22,3962| -19,6004 -3,0450 -8,9389 -7,1407| -13,8419
P8 -112,1283| -66,4333| -14,8818| -11,7818 19,5121 21,1111
P9 -112,1283| -66,4628| -14,8818| -11,7720 19,5121 21,1111
P10 22,5630 17,7953 3,0460 8,9193 7,1397 13,8125
P11 ]| -110,5587| -115,2675| -45,6754| -41,4473 -7,5105 -3,56385
P12 37,1799 34,0407 10,3397 9,6766 2,8400 2,4093
P 13| -504,1359| -465,5826 18,1289 22,7592 28,7924 30,0186
P14 -17,6286| -46,6858 -3,0411 -3,7523 -2,1857 -3,1500
P15 15,4311 41,9083 3,0539 3,8445 2,1866 3,1667
P16 | -504,1359| -465,5826 18,1289 22,7592 28,7924 30,0186
P17 -34,5018| -35,8457 -0,8743 -1,2027 -1,5451 -1,9679
P18 | -135,1818| -184,7223| -39,5147| -42,3498| -16,5691| -19,4827
P19 | -143,4222| -121,9383| -49,5503| -53,6607 -6,1646| -10,6242
P20 | -143,4222| -121,9383| -49,5503| -53,6607 -6,1646| -10,6242
P21 | -135,1818| -184,7223| -39,5147| -42,3498| -16,5691| -19,4827
P22 34,1682 34,7176 0,8755 1,2174 1,5451 1,9797
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Figura 6.2 (a) Momentos fletores nos pilares, ed. Maison Versailles, vento x. P1, P2, P5, P6, P7 e P8.
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6.1.1.4. Esforgos em vigas

A consideracdo da interacdo solo-estrutura na analise para cargas
horizontais manteve a caracteristica dos maiores esforcos nas vigas que
trabalham no suporte a agdo do vento desenvolverem-se a aproximadamente 1/5
da altura total do edificio, nesta situacdo. Da mesma forma que no caso dos
momentos em pilares, as principais diferencas ocorreram nos pavimentos

inferiores, embora ndo tenham sido verificadas perturbacdes nos gréficos.

Dentre as principais vigas que resistem aos esfor¢cos provocados pelo
vento, as diferencas percentuais entre os momentos fletores determinados a
partir das anélises com e sem interacdo variaram de -52,40%, no primeiro
pavimento da viga VE, a 27,50%, no segundo pavimento da viga V2. Para os
esforcos cortantes, o intervalo foi de -52,37% a 20,06%, encontrado com relacdo

as mesmas vigas.

Alguns gréaficos sao apresentados na Figura 6.3, pois todos sé&o

semelhantes. Na Tabela 6.4 estdo presentes os valores de momentos fletores,

enquanto os esforcos cortantes encontram-se na Tabela 6.5.

Tabela 6.4 Momentos fletores nas vigas do ed. Maison Versailles para vento na dire¢édo x.

BASE DO EDIFICIO 11° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)
Vi -34,1780| -27,1345| -31,6863| -31,3233 -1,8217 -2,0954
V E -13,3024| -31,0879| -31,5195| -34,0407| -12,9100( -13,3024
V2 -23,6323| -15,7156| -18,3741| -17,4912 4,2742 4,2399
V 6-1 -26,8598| -22,4649| -27,2129| -23,1908 -0,3736 1,5176
V 6-2 -25,1430| -32,1376| -40,2602| -40,1621| -13,6457| -12,5960
VvV 7-1 -22,1510| -30,1854| -35,6495| -35,4730 -9,9473 -9,0625
VvV 7-2 -34,2173| -24,3092| -33,4913| -28,5471 0,2184 3,1529
V8 -54,1512| -37,8176| -21,8959| -19,2276| 13,7536| 14,9799
Vi1l -13,5280| -10,4378 -8,3699 -7,5743 1,8237 1,7893
V12 -10,3201 -4,4812 -4,4341 -2,3122 3,9152 49227
V13-1| -16,4023| -19,2767| -24,9174| -24,0639 -4,7765 -4,0888
V 13-2] -19,8064| -32,8145| -42,5558| -50,0702| -23,8972| -29,4791
VvV 13-3| -43,9194| -39,4951| -35,1198| -35,9340 6,4148 6,2166
VvV 13-4| -19,5710| -32,3828| -42,4675| -49,9721| -24,1620| -29,7243
V 13-5|] -19,4729| -20,4342| -28,9689| -27,8408 -6,2912 -5,0845
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Figura 6.3 Momentos fletores e esfor¢cos cortantes nas vigas, ed. Maison Versailles, vento x.
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Tabela 6.5 Esforc¢os cortantes nas vigas do ed. Maison Versailles para vento na diregdo x.

BASE DO EDIFICIO 11° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM CcOoM SEM COoM SEM COoM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (KN x m) (kN x m)
Vi -21,7292| -16,0492| -18,8254| -18,3447 0,9219 0,8069
VE -7,1515| -16,7064| -16,9419| -18,3055 -6,9406 -7,1525
V2 -21,7292| -16,1571| -18,8254| -18,3643 0,9216 0,8048
V 6-1 -21,6703| -16,6083| -21,5330( -18,3447 -0,0549 1,6599
V 6-2 -11,0461| -14,5286| -17,7365| -17,6678 -5,5122 -5,0571
VvV 7-1 -11,0559| -14,5973| -17,7365| -17,6776 -5,5122 -5,0659
VvV 7-2 -21,6605| -16,5691| -21,5330( -18,3545 -0,0551 1,6530
V8 -57,3002| -40,0150| -23,1712| -20,3459 14,5580 15,8530
V11 -14,5482| -11,2226 -9,0007 -8,1443 1,9610 1,9237
V12 -11,0951 -4,8187 -4,7677 -2,4868 4,2095 5,2925
VvV 13-1 -8,6632 -9,6824| -13,0179| -12,5372 -2,6732 -2,2161
VvV 13-2 -6,6522| -11,0166| -14,3618| -16,9026 -8,1188 -9,9964
V 13-3] -38,5239| -34,6489| -30,8034| -31,5195 5,6270 5,4534
V 13-4 -6,6522| -11,0166| -14,3618| -16,9026 -8,1188 -9,9964
V 13-5 -8,6662 -9,6010| -13,0179| -12,5372 -2,6732 -2,2161

6.1.1.5. Recalques

Acbes horizontais sdo normalmente negligenciadas quando se

pretende determinar o recalque na fundagdo de um edificio, pois sdo de carater
instantdneo. De fato, mesmo numa analise elastica linear, os deslocamentos
verticais provocados por tais acdes sdo bem menores que aqueles devidos ao
carregamento vertical. Em se tratando do vento na direcdo X, o0 maior recalque
atingiu o valor equivalente a 10% do menor recalque causado pelas cargas

verticais.

Entretanto, quando o objetivo é estudar os efeitos da interacao solo-
estrutura, torna-se interessante a verificacdo do desenvolvimento de recalques
para todas as acOes atuantes. Isso possibilita uma melhor compreensdo de

algumas mudancas de resultados.

Como conseqiéncia de a¢bes horizontais, aproximadamente a metade

dos nés do pértico ligados a fundacdo sofreu deslocamentos verticais negativos,
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enquanto que os demais tiveram deslocamento positivo. Todavia, na base do
edificio os deslocamentos verticais verificados sdo bastante pequenos, variando

entre -1,12 mme 1,13 mm.

Com a finalidade de ilustrar e promover uma melhor percep¢do do
fendbmeno discutido, a Figura 6.4 representa as deformadas de recalques na
fundacdo para o carregamento em questdo. A borda preta corresponde a cota
original de assentamento da fundacdo, sem deformacdo, e a regido azul, aos

deslocamentos verticais multiplicados por 200.

Figura 6.4 Aspecto da deformada de recalques do ed. Maison Versailles para vento na direcédo x.

6.1.1.6. Deslocamentos horizontais

A consideracao da flexibilidade da fundacdo foi responsavel por um
aumento percentual substancial dos deslocamentos horizontais do edificio. No
caso das ac¢Oes horizontais na direcdo x, em que os deslocamentos provocados sao
menores, houve um acréscimo percentual da translacdo em x de 34,26% no topo
do edificio, cujo valor passou de 2,86 cm para 3,85 cm. A seguir sdo apresentados

graficamente os resultados.
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Figura 6.5 Translacdes do ed. Maison Versailles na diregdo x devidas a vento nesta diregao.

6.1.2. Acles na direcéoy
6.1.2.1. ReacOes verticais nos pilares

Novamente, pbde-se perceber um relativo alivio nos esforcos dos
pilares mais solicitados. Excecdo deve ser feita para os pilares P2 e P3. A

Tabela 6.6 traz os valores das reac¢des nas bases dos pilares.
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Tabela 6.6 Reacao vertical nas bases dos pilares do ed. Maison Versailles para

vento na diregédo y.

REACAO VERTICAL

NAS BASES DOS PILARES (kN) RECALQUE |DIFERENCA

ANALISE SEM ANALISE COM (cm) (%)

INTERACAO INTERACAO

P1 547,30 477,55 0,2884 -12,74%
P2 468,13 576,14 0,2009 23,07%
P3 467,74 577,42 0,2014 23,45%
P4 553,97 482,75 0,2915 -12,86%
P5 202,28 208,36 0,0880 3,01%
P6 335,60 244,86 0,1164 -27,04%
P7 -344,04 -202,48 -0,0784 -41,15%
P8 680,62 422,03 -0,0669 -37,99%
P9 681,60 423,79 -0,0666 -37,82%
P10 -350,12 -208,36 -0,0807 -40,49%
P11 334,91 243,48 0,1158 -27,30%
P12 202,58 208,46 0,0881 2,91%

P13 0,00 0,00 0,0000 -
P14 -1303,75 -1055,56 -0,3719 -19,04%
P15 -1302,77 -1055,56 -0,3718 -18,98%

P16 0,00 0,00 0,0000 -
P17 -352,08 -335,01 -0,1389 -4,85%
P18 -205,42 -264,77 -0,0850 28,89%
P19 -29,20 72,24 -0,0268| 147,36%
P 20 -30,21 -72,40 -0,0270| 139,61%
P21 -205,23 -264,38 -0,0849 28,82%
P22 -352,08 -334,42 -0,1387 -5,02%

6.1.2.2. Reacles horizontais nos pilares

Neste caso também foi observada uma reducdo das reacdes
horizontais nas bases dos pilares mais rigidos na direcdo de aplicacdo do vento
(P14 e P15), talvez aqui agravadas por terem esses pilares fundacdo em sapata
associada. Houve diminuicdo da reacdo nos dois outros pilares da mesma sapata
associada. As reacfes dos demais pilares sofreram aumentos, conforme os valores

apresentados na Tabela 6.7.
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Tabela 6.7 Reacao horizontal nas bases dos pilares do ed.
Maison Versailles para vento na diregdo y.

REACAO HORIZONTAL
NAS BASES DOS PILARES (kN) | DIFERENGCA
ANALISE SEM | ANALISE COM (%)
INTERACAO INTERACAO
P1 -3,7200 -12,3410 231,75%
P2 -38,1805 -116,8371 206,01%
P3 -38,0726 -116,6409 206,36%
P4 -7,9902 -17,5599 119,77%
P5 -50,1095 -93,8817 87,35%
P6 -2,2279 -18,1583 715,06%
P7 -64,1868 -84,2973 31,33%
P8 -25,2117 -15,3919 -38,95%
P9 -25,1725 -15,3036 -39,20%
P10 -71,3874 -87,8093 23,00%
P11 -2,1710 -18,0308 730,55%
P12 -48,6870 -92,9498 90,91%
P13 -3,9907 -34,0799 753,98%
P14 -262,8099 12,1055 -104,61%
P15 -262,1232 13,6065 -105,19%
P16 -3,9279 -33,9426 764,14%
P17 -49,4522 -96,9915 96,13%
P18 -2,6703 -23,6715 786,48%
P19 -2,6458 -23,1810 776,16%
P 20 -2,6340 -23,1516 778,96%
P21 -2,6104 -23,5244 801,16%
P22 -48,0592 -96,0399 99,84%

6.1.2.3. Momentos fletores nos pilares

A Figura 6.6 mostra os graficos de momentos fletores dos pilares
causados pelo vento na direcdo y. Pode ser vista, para a maioria dos pilares, a
perturbacdo nas proximidades da fundacdo como conseqiiéncia da interacédo solo-

estrutura.

Quase todos os pilares que trabalham no suporte a acdo do vento
tiveram o0s momentos na base aumentados. Percentualmente, o0s acréscimos
variaram entre 8,03%, no pilar P10, e 66,84%, no pilar P3. As Unicas exce¢des
constatadas foram os pilares P14 e P15, que possuem 0s maiores momentos de

inércia na direcdo de aplicacdo do carregamento. A flexibilidade da fundagédo
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impede que eles absorvam tanto momento quanto o que foi determinado na

analise sem interacéo solo-estrutura. A reducéo nestes pilares foi de -41%.

Em geral,

pavimentos inferiores. Os valores estdo presentes na Tabela 6.8.

mudancas consideraveis foram verificadas apenas nos

Tabela 6.8 Momentos fletores nos pilares do ed. Maison Versailles para vento na direcéo y.

BASE DO EDIFICIO 11° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COoM SEM COM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)

P1 2,4751 -0,8813 3,4884 -0,1716 -5,9498 -8,3120
P2 -281,2527| -469,0161| -54,5927| -51,7576| -17,5893| -13,8125
P3 -280,7622| -468,4275| -54,5828| -51,7183| -17,5795| -13,7831
P4 -3,5238 -0,4130 -3,4698 0,2489 5,9566 8,3356
P5 -293,9076( -392,5962| -55,2695| -62,0090| -16,5299| -25,1136
P 6 -3,5797 -0,2403| -25,9180| -41,0156| -24,3779| -40,1327
P7 -485,0064| -532,3887| -17,4618| -14,6561 16,8536 17,3441
P8 5,1316 3,7366 26,2025 23,6421 1,6922 -0,5712
PO -6,4766 -49707| -26,1927| -23,6323 -1,6883 0,5990
P10 | -490,0095| -529,3476| -17,4422| -14,4894 16,8732 17,5207
P11 2,0925 -0,8863 25,9180 41,0549 24,3779 40,1818
P12 | -289,7874| -389,0646| -55,2695| -61,9992| -16,5299| -25,1038
P13 -0,5086 -0,6097 0,0006 0,0135 0,0013 0,0111
P 14 |-1938,4560(-1139,9220 74,3009 95,3434 136,8495| 146,7576
P 15 [-1935,5130(-1135,9980 74,3009 95,3728| 136,8495| 146,7576
P16 -0,5086 -0,6097 0,0006 0,0135 0,0013 0,0111
P17 | -293,3190| -400,4442| -53,3075| -60,1942| -16,9517| -25,4668
P18 3,8171 0,1777 21,4054 31,4803 18,5017 29,3417
P19 1,4627 2,4966 2,7252 6,2372 4,2752 8,5818
P 20 1,2635 -0,5031 -2,7478 -6,3598 -4,2870 -8,6691
P21 -1,2488 1,7079| -21,4152| -31,5490( -185017| -29,4104
P22| -289,1988| -396,8145| -53,3075| -60,1844| -16,9517| -25,4570
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6.1.2.4. Esforgos em vigas

Para o vento na direcdo y, os esfor¢cos nas vigas mais solicitadas
comportaram-se da mesma forma que nas vigas que suportaram as acdes na
outra direcdo. Destacam-se neste caso as vigas V15, V16, V18, V19 e suas
simétricas. Os graficos de algumas destas vigas podem ser vistos na Figura 6.7.

Todos os demais sdao semelhantes.

Dentre as vigas mencionadas, as varia¢cdes percentuais dos momentos
fletores esteve dentro do intervalo de -18,29%, no primeiro pavimento da viga
V15, a 14,16%, no segundo pavimento da viga V22. Também tendo como base as
mesmas vigas anteriores, as diferencas entre esforcos cortantes variaram entre

-18,31% e 15,11%.

Tais diferencas s6 foram significativas nos pavimentos inferiores. Na
Tabela 6.9 encontram-se os valores de momentos. Os esforgcos cortantes estdo na

Tabela 6.10.

Tabela 6.9 Momentos fletores nas vigas do ed. Maison Versailles para vento na direcédo y.

BASE DO EDIFICIO 11° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COoM SEM COoM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)
V15 -61,2929| -86,9657| -118,4067| -131,3559| -44,0175| -54,4946
V 16 -23,7010| -30,5483| -87,4562| -91,9393| -22,9358( -26,0652
V18 -23,4851| -32,3828| -113,0112| -113,0112| -47,1861| -44,9200
V19 -101,8278| -74,9386| -118,5048| -101,6316| 15,1466 25,6532
V22 -101,7297| -74,8307| -118,5048| -101,6316| 15,1466 25,6630
V 23 -23,4655| -32,3338| -113,0112| -112,9131| -47,1763| -44,8906
Vv 25 -48,4810| -61,2536| -87,4267| -91,6450| -22,9162| -25,8494
V 26 -60,6945| -86,0729| -118,4067| -131,2578| -44,0077| -54,4651
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Tabela 6.10 Esforcos cortantes nas vigas do ed. Maison Versailles para vento na direcéo y.

BASE DO EDIFICIO 11° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (KN x m) (kN x m)
V15 -17,0988| -24,2503| -33,0303| -36,6305| -12,2821| -15,2055
V 16 -6,6051 -8,7231| -22,6415| -23,7991 -5,2866 -6,0027
V18 -7,5007| -10,2024| -35,7967| -35,6790( -14,6561( -13,7831
V19 -64,6871| -47,3234| -72,4763| -61,6264| 12,6549| 18,7862
Vv 22 -64,6479| -47,2450| -72,4763| -61,6166| 12,6549| 18,7862
Vv 23 -7,4929| -10,1828| -35,7967| -35,6692| -14,6561| -13,7732
V 25 -12,4391| -16,1080| -22,6317| -23,7206 -5,2817 -5,9537
V 26 -16,9321| -24,0051| -33,0205| -36,6109| -12,2821( -15,1957

6.1.2.5. Recalques

Os deslocamentos verticais da fundacdo estiveram compreendidos na

faixa de -2,64 mm a 1,27 mm para o vento y. Portanto, o maior recalque causado

pelo vento nesta direcdo correspondeu a apenas 23% do menor recalque devido a

acdes verticais. A Figura 6.8 apresenta o aspecto da deformada de recalques, em

que os deslocamentos verticais foram multiplicados por 200.

Yento .
dﬂslnc:rzglreﬁﬂ ¥

% 200

Figura 6.8 Aspecto da deformada de recalques do ed. Maison Versailles para vento na direcéo y.
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6.1.2.6. Deslocamentos horizontais

Foi verificado um aumento substancial dos deslocamentos horizontais
da estrutura na mesma direcdo de aplicacdo da acdo do vento quando
considerada a interacdo com o solo. No topo da edificacdo, os deslocamentos
passaram de 10,81 cm para 13,82 cm, correspondendo a um acréscimo

percentual de 27,88%. A Figura 6.9 ilustra graficamente o que ocorreu.
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Figura 6.9 Translacdes do ed. Maison Versailles na direcdo y devidas a vento nesta direcao.

6.2. EDIFICIO MANHATTAN

O esquema de aplicacdo das a¢cBes horizontais esta representado na
Figura 6.10. Nos itens seguintes sdo apresentados e discutidos os resultados

obtidos.
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Figura 6.10 Esquema de aplicagdo das a¢des horizontais ao portico do ed. Manhattan.

6.2.1. AcOes na diregdo x
6.2.1.1. ReacOes verticais nos pilares

A partir dos resultados apresentados na Tabela 6.11, pode-se verificar
mais uma vez a alteracdo das reacbes verticais nos pilares, em geral indicando
uma reducado. Todavia, os pilares P19 e P20 fugiram a regra geral. Houve, ainda,
inversdo de sinal dos esforcos dos pilares P7 a P10, trazendo-os para uma

situacdo que parece ser mais proxima da realidade.



AGOES HORIZONTAIS 152

Tabela 6.11 Reacdo vertical nas bases dos pilares do ed. Manhattan para vento na

direcéo x.
REACAO VERTICAL

NAS BASES DOS PILARES (kN) RECALQUE | DIFERENCA

ANALISE SEM ANALISE COM (cm) (%)

INTERACAO INTERACAO

P1 -92,82 -70,56 -0,0498 -23,98%
P2 -27,66 -25,95 -0,0165 -6,21%
P3 27,65 25,95 0,0165 -6,17%
P4 92,82 70,56 0,0498 -23,98%
P5 -64,91 -41,00 -0,0205 -36,84%
P6 64,92 41,00 0,0205 -36,85%
P7 2,76 -6,11 -0,0031| -321,89%
P8 -2,76 6,11 0,0031 321,59%
P9 11,34 -12,23 -0,0054| -207,87%
P10 -11,34 12,23 0,0054 207,87%
P11 -95,32 -85,67 -0,0380 -10,13%
P12 95,32 85,67 0,0380 -10,13%

P13 0,00 0,00 0,0000 -

P14 0,00 0,00 0,0000 --
P15 -88,65 -40,85 -0,0259 -53,92%
P16 88,65 40,85 0,0259 -53,92%

P17 0,00 0,00 0,0000 --

P18 0,00 0,00 0,0000 -
P19 -55,21 -59,90 -0,0344 -8,49%
P 20 55,21 59,90 0,0344 8,49%
P21 -18,16 -14,44 -0,0054 -20,48%
P22 18,16 14,44 0,0054 -20,48%
P23 -0,0003 -0,0004 0,0000 41,43%
P24 47,48 45,35 0,0238 -4,48%
P25 -47,48 -45,35 -0,0238 -4,48%
P26 -79,01 -78,81 -0,0359 -0,25%
P27 79,01 78,81 0,0359 -0,25%

6.2.1.2. Reacles horizontais nos pilares

Neste exemplo também pdde ser percebida uma redistribuicdo das
reacdes horizontais nas bases dos pilares. Ndo foi tdo intensa quanto a do
exemplo anterior por causa da auséncia de pilares notoriamente mais rigidos que
os demais. Mesmo assim, verifica-se na Tabela 6.12 a tendéncia de uma menor

concentracdo das reacdes horizontais.
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Tabela 6.12 Reacgdo horizontal nas bases dos pilares do ed.
Manhattan para vento na direcédo x.

REACAO HORIZONTAL
NAS BASES DOS PILARES (kN) | DIFERENCA
ANALISE SEM | ANALISE COM (%)
INTERACAO INTERACAO
P1 -2,4603 -2,8851 17,26%
P2 -3,8112 -4,3252 13,49%
P3 -3,8112 -4,3252 13,49%
P4 -2,4603 -2,8851 17,26%
P5 -2,8233 -3,3845 19,87%
P6 -2,8233 -3,3845 19,87%
P7 -4,6936 -6,1038 30,04%
P8 -4,6936 -6,1043 30,05%
P9 24,7114 -23,8383 -3,53%
P10 -24,7114 -23,8383 -3,53%
P11 -7,4284 -9,0007 21,17%
P12 -7,4284 -9,0012 21,17%
P13 -20,1735 -21,0089 4,14%
P14 -20,1735 -21,0089 4,14%
P15 -2,6840 -2,3269 -13,30%
P16 -2,6840 -2,3269 -13,30%
P17 -25,1332 -18,1093 -27,95%
P18 -25,1332 -18,1093 -27,95%
P19 -4,8301 -4,7378 -1,91%
P 20 -4,8301 -4,7378 -1,91%
P21 -5,7694 -8,5872 48,84%
P22 -5,7694 -8,5877 48,85%
P23 -5,2022 -6,9298 33,21%
P24 -4,6440 -5,1516 10,93%
P25 -4,6440 -5,1516 10,93%
P26 -15,8628 -14,6954 -7,36%
P27 -15,8628 -14,6954 -7,36%

6.2.1.3. Momentos fletores nos pilares

Observa-se também neste caso uma leve perturbacdo nos graficos da
Figura 6.11 nas proximidades da fundacdo. Foi verificado comportamento

semelhante ao dos pilares do exemplo anterior.

P9, P13, P17, P26 e seus simétricos sdo 0s principais pilares que
suportam a acdo do vento na direcdo x. Todos eles apresentaram reducédo do

momento fletor transmitido a fundacdo, considerado o valor absoluto. Isso
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também aconteceu com a maioria dos pilares

resisténcia aos esfor¢os devidos ao vento.

Dentre os pilares mencionados,

inclinados que ajudam na

s6 foram observadas mudancas

consideraveis nas bases de P17, P19, P21 e seus correspondentes simétricos. As

diferencas estiveram no intervalo de -27,01% a 18,44%.

A Tabela 6.13 contém alguns valores de momentos fletores.

Tabela 6.13 Momentos fletores nos pilares do ed. Manhattan para vento na direcdo x.

BASE DO EDIFICIO

7° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COM SEM COM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)
P1 1,8698 0,2978 -2,2789 -3,3609 -1,5294 -2,6742
P2 2,5320 0,5359 3,3599 3,2363 2,2563 1,8129
P3 -2,5300 -0,5342 -3,3589 -3,2363 -2,2573 -1,8139
P4 -1,8698 -0,2967 2,2789 3,3609 1,5294 2,6752
P5 2,3309 1,0987 5,2150 4,6529 2,5025 1,6236
P6 -2,3299 -1,0968 -5,2150 -4,6519 -2,5025 -1,6245
P7 -24,3288| -23,9658 -3,6444 -4,2046 -0,0890 -0,5449
P8 24,3288 23,9658 3,6444 4,2046 0,0892 0,5452
P9 -79,6866| -72,9374| -26,3791| -28,5079 -5,4220 -7,5694
P10 -79,6866| -72,9374| -26,3791| -28,5079 -5,4220 -7,5694
P11 -31,2350| -31,4116 -3,8102 -3,4973 1,3587 1,7285
P12 31,2350 31,4214 3,8102 3,4973 -1,3587 -1,7285
P13 | -110,3625| -106,4385 8,7378 9,0929 8,9310 9,0762
P14 | 110,3625| 106,4385 -8,7378 -9,0929 -8,9310 -9,0762
P15 1,4735 0,3539 1,6922 0,9681 -0,5725 -1,0683
P16 -1,4725 -0,3527 -1,6922 -0,9682 0,5724 1,0683
P17 | -120,4668| -99,2772 9,3803 9,8198 9,8296 10,0749
P18 | -120,4668| -99,2772 9,3803 9,8198 9,8296 10,0749
P19 -23,9953| -19,5710 -2,2386 -2,4976 0,5642 0,4174
P 20 23,9953 19,5710 2,2386 2,4976 -0,5641 -0,4172
P21 -28,3705| -36,0321 2,4819 2,5506 2,4505 2,5163
P22 28,3705 36,0419 -2,4819 -2,5506 -2,4505 -2,5163
P23 0,0010 0,0022 0,0000 -0,0001 -0,0001 -0,0001
P24 -23,9364| -22,0823 0,7414 0,8914 1,7079 1,8472
P25 23,9364 22,0921 -0,7414 -0,8915 -1,7079 -1,8472
P 26 -60,3217| -54,6123 -8,1060 -7,7940 0,7665 1,1723
P27 -60,3217| -54,6123 -8,1060 -7,7940 0,7665 1,1723
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Figura 6.11 (a) Momentos fletores nos pilares, ed. Manhattan, vento x. P1, P2, P5, P7, P9 e P11.
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Figura 6.11 (b) Momentos fletores nos pilares, ed. Manhattan, vento x. P13, P15, P17, P19, P21 e
P23.
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Figura 6.11 (c) Momentos fletores nos pilares, ed. Manhattan, vento x. P24 e P26.

6.2.1.4. Esforcos em vigas

Os graficos deste caso tém o mesmo aspecto daqueles do exemplo

anterior, como visualizado na Figura 6.12.

Praticamente ndo houve mudancas significativas nos esforcos em
vigas, mesmo nos pavimentos inferiores. Apenas as vigas V5 e V7 sofreram
reducdo nos momentos fletores na faixa de -61,25%, no primeiro pavimento, a
-20,59%, no topo. Também foram verificados acréscimos, de até 42,24%, nos

momentos das vigas V1-2, V2 e V9.

Os esforcos cortantes comportaram-se de forma idéntica, com
diferengas percentuais variando entre -48,82% e -26,22% ao longo da altura para

as vigas V5 e V7. As diferengas chegaram a 42,23% nas vigas V1-2, V2 e V9.

Alguns valores de momentos fletores podem ser vistos na Tabela 6.14

e os de esforc¢os cortantes, na Tabela 6.15.
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Figura 6.12 Momentos fletores e esfor¢cos cortantes nas vigas, ed. Manhattan, vento x.
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Tabela 6.14 Momentos fletores nas vigas do ed. Manhattan para vento na direcao x.

BASE DO EDIFICIO 7° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(KN x m) (kKN x m) (kKN x m) (KN x m) (kN x m) (KN x m)
V11 -10,4967 -9,6216| -11,0264 -9,4627 -1,2606 -0,3466
VvV 1-2 -8,1139 -7,6420 -9,3254 -7,6204 -1,2213 -0,1509
V 1-3 -8,7564 -7,9029 -9,0223 -7,8814 -0,8648 -0,3454
V2 -11,9584| -10,1043| -11,3404 -8,9869 -0,5872 0,6411
V5 -6,5698| -10,8695 -8,9889| -12,3606 -2,8920 -5,0757
V 6-1 -16,1276( -16,0001| -16,4219| -16,2356 -1,4254 -0,6932
V 6-2 -21,6703( -27,5072| -25,6630| -28,9886 -8,7044| -11,1049
V 6-3 -22,5532( -23,5832| -23,0927| -24,0345 -3,7111 -4,2693
V7 -3,8004 -8,1237 -6,4403 -9,8492 -2,6085 -5,0590
V9 -11,2030 -5,8968 -7,5959 -4,1408 1,5990 2,9685
V 10-1 -8,2237 -9,6295 -9,5559 -9,7894 -2,0513 -2,1386
V 10-2 -8,0001 -8,3846 -8,6887 -8,1374 -0,8656 -0,4275
V12-1 -18,8548| -20,1890( -20,0615| -19,7868 -4,2428 -3,8288
V 12-2 -11,7426| -12,9100( -13,0571| -12,8805 -2,0601 -1,8727
V 14-1 -9,5549| -10,3005| -10,4477 -9,9964 -1,5470 -1,2331
V 14-2 -6,5187 -7,8725 -7,8647 -8,2061 -1,8335 -2,0738
V 16 -6,3059 -7,0828 -7,0122 -7,7558 -2,0797 -2,5408
V 26 -6,2813 -7,0818 -6,9837 -7,7205 -2,0601 -2,5114

Tabela 6.15 Esforc¢os cortantes nas vigas do ed. Manhattan para vento na direcao x.
BASE DO EDIFICIO 7° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COoM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)
V11 -7,8039 -7,1034 -8,1256 -7,0308 -0,8613 -0,2805
Vv 1-2 -6,4138 -6,0410 -7,3722 -6,0243 -0,9655 -0,1193
V 1-3 -7,8039 -7,1034 -8,1256 -7,0298 -0,8613 -0,2805
V2 -9,4559 -7,9902 -8,9654 -7,1044 -0,4642 0,5068
V5 -1,3881 -2,5418 -2,0650 -2,9714 -0,7361 -1,3557
V 6-1 -10,1337( -10,3790| -10,3594| -10,5556 -1,3459 -1,3008
V 6-2 -7,9314| -10,0651 -9,3950| -10,6144 -3,1863 -4,0633
V 6-3 -10,1337| -10,3790( -10,3594| -10,5556 -1,3459 -1,3008
V7 -1,3881 -2,5418 -2,0650 -2,9714 -0,7360 -1,3557
V9 -10,9283 -5,7526 -7,4105 -4,0407 1,5598 2,8959
V 10-1 -2,1925 -2,6026 -2,5908 -2,6762 -0,5776 -0,6264
V 10-2 -3,8455 -4,0937 -4,1928 -3,9731 -0,5285 -0,3639
V12-1 -6,4059 -6,9308 -6,9347 -6,8415 -1,3204 -1,1939
V 12-2 -6,4059 -6,9308 -6,9347 -6,8415 -1,3204 -1,1939
V 14-1 -3,8455 -4,0937 -4,1928 -3,9731 -0,5285 -0,3639
V 14-2 -2,1925 -2,6026 -2,5898 -2,6762 -0,5776 -0,6264
V 16 -2,0346 -2,2897 -2,2622 -2,5016 -0,6691 -0,8165
V 26 -2,0346 -2,2897 -2,2622 -2,5016 -0,6692 -0,8167
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6.2.1.5. Recalques

Foram muito baixos os deslocamentos verticais provocados pelo vento
na fundacgéo do edificio Manhattan. Os maiores valores atingidos foram -0,50 mm

e 0,50 mm, correspondendo a 6,22% do menor recalque devido a cargas verticais.

6.2.1.6. Deslocamentos horizontais

No topo do edificio, o deslocamento horizontal aumentou 26,84%,
passando de 1,10 cm para 1,40 cm. A Figura 6.13 representa a deformada da

estrutura na direcdo de aplicacdo da carga.

—+— Anédlise sem Interacao
—#— Andlise com Interagéo

NUmero do pavimento

(o] 2 4 6 8

Deslocamento horizontal (cm)

Figura 6.13 Transla¢bes do ed. Manhattan na dire¢do x devidas a vento nesta diregdo.
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6.2.2. Acbes na direcaoy

6.2.2.1. ReacOes verticais nos pilares

Houve uma grande reducdo de esforcos nos pilares mais solicitados,

ou seja, P2, P3, P5 e P6. A maioria dos demais sofreu um aumento no nivel de

solicitacao de até 33,19%, conforme se observa na Tabela 6.16.

Tabela 6.16 Reacdo vertical nas bases dos pilares do ed. Manhattan para vento na

diregéo y.
REACAO VERTICAL
NAS BASES DOS PILARES (kN) RECALQUE | DIFERENCA
ANALISE SEM ANALISE COM (cm) (%)
INTERACAO INTERACAO

P1 289,00 301,85 0,2129 4,45%
P2 784,11 386,51 0,2450 -50,71%
P3 784,11 386,51 0,2450 -50,71%
P4 288,90 301,85 0,2129 4,48%
P5 -883,10 -433,31 -0,2162 -50,93%
P6 -883,19 -433,31 -0,2162 -50,94%
P7 317,55 384,06 0,1941 20,95%
P8 317,55 384,06 0,1941 20,95%
P9 -115,27 -153,53 -0,0673 33,19%
P10 -115,27 -153,53 -0,0673 33,19%
P11 -128,90 -155,68 -0,0691 20,78%
P12 -128,90 -155,68 -0,0691 20,78%
P13 0,00 0,00 0,0000 -
P14 0,00 0,00 0,0000 -
P15 0,0024 0,0020 0,0000 -14,45%
P16 -0,0024 -0,0020 0,0000 -14,45%
P17 0,00 0,00 0,0000 --
P18 0,00 0,00 0,0000 -
P19 -190,51 -191,00 -0,1098 0,26%
P 20 -190,51 -191,00 -0,1098 0,26%
P21 25,35 -8,44 -0,0032 -133,30%
P22 25,35 -8,44 -0,0032 -133,31%
P23 76,46 75,01 0,0259 -1,90%
P24 -98,20 -130,47 -0,0685 32,87%
P25 -98,20 -130,47 -0,0685 32,87%
P26 -38,23 -37,50 -0,0171 -1,90%
P27 -38,23 -37,50 -0,0171 -1,90%
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6.2.2.2. Reagbes horizontais nos pilares

Ap6s considerada a interagdo solo-estrutura, a distribuicdo das
reacOes horizontais entre os pilares mostrou-se bastante diferente da analise sem
interacdo, tendo sido observada uma tendéncia a uniformizacdo das reacdes. Os

valores calculados sdo apresentados na Tabela 6.17.

Tabela 6.17 Reacgdo horizontal nas bases dos pilares do ed.
Manhattan para vento na direcao y.

REACAO HORIZONTAL

NAS BASES DOS PILARES (kN) | DIFERENCA

ANALISE SEM | ANALISE COM (%)

INTERACAO INTERACAO
P1 -28,6844 -16,1080 -43,84%
P2 -80,6971 25,8984 -132,09%
P3 -80,6971 25,8984 -132,09%
P4 -28,6943 -16,1080 -43,86%
P5 -59,3211 -35,6397 -39,92%
P6 -59,3211 -35,6397 -39,92%
P7 -31,5219 -38,9875 23,68%
P8 -31,5219 -38,9875 23,68%
P9 -6,6590 -14,7739 121,86%
P10 -6,6590 -14,7739 121,86%
P11 -23,6985 -44, 5523 88,00%
P12 -23,6985 -44, 5518 87,99%
P13 -14,0191 -36,4969 160,34%
P14 -14,0191 -36,4969 160,34%
P15 -21,2583 -17,4128 -18,09%
P16 -21,2583 -17,4128 -18,09%
P17 -2,5055 -12,8511 412,92%
P18 -2,5065 -12,8511 412,72%
P19 -31,7731 -28,0835 -11,61%
P 20 -31,7731 -28,0920 -11,59%
P21 -24,2016 -63,6695 163,08%
P22 -24,2016 -63,6695 163,08%
P23 -50,9237 -99,3753 95,15%
P24 -17,0461 -29,8158 74,91%
P25 -17,0461 -29,8163 74,92%
P26 -1,0497 -5,7133 444 ,30%
P27 -1,0497 -5,7133 444,30%
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6.2.2.3. Momentos fletores nos pilares

Pela Figura 6.14 pode-se visualizar a perturbacdo nos momentos
proximos a fundagdo. Para a absorg¢do dos esforcos provocados pelo vento na
direcdo y, praticamente todos os pilares sdo importantes. As exce¢bes sdo P9,

P17, P26 e seus simétricos.

Portanto, dentre os pilares que trabalham no suporte ao vento, a
maioria sofreu acréscimo do momento fletor transmitido a fundacdo. Apenas os
pilares P1 a P4 fugiram a essa tendéncia. Nas bases dos pilares os acréscimos
percentuais entre os momentos calculados com ambas as analises, em maodulo,

atingiram um maximo de 82,87%, nos pilares P21 e P22.

Mais uma vez, as mudancas foram mais significativas nos pavimentos

inferiores. A Tabela 6.18 mostra os valores.
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Figura 6.14 (a) Momentos fletores nos pilares, ed. Manhattan, vento y. P1 e P2.
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Figura 6.14 (b) Momentos fletores nos pilares, ed. Manhattan, vento y. P5, P7, P9, P11, P13 e P15.
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Figura 6.14 (c) Momentos fletores nos pilares, ed. Manhattan, vento y. P17, P19, P21, P23, P24 e
P26.
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Tabela 6.18 Momentos fletores nos pilares do ed. Manhattan para vento na direcéo y.

BASE DO EDIFICIO

7° PAVIMENTO

TOPO DO EDIFICIO

SEM COM SEM COM SEM COM
INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO
(kN x m) (KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (kKN x m)
P11 -134,0046| -121,3497 -29,4889 -38,7397 -13,2729 -25,3785
P2 -330,2046( -178,6401| -66,9238| -36,0125 30,3620 53,7294
P3 -330,3027( -178,6401| -66,9238| -36,0125 30,3620 53,7294
P4 -134,0046| -121,3497 -29,4889 -38,7397 -13,2729 -25,3785
P5 -203,7537| -225,9243 -69,3567 -42,3007 21,7488 42,8795
P 6 -203,7537| -225,9243 -69,3567 -42,3007 21,7488 42,8795
P7 -160,0011( -198,3582| -38,3963| -45,2241| -18,0700| -26,7028
P8 -160,0011( -198,3582| -38,4062| -45,2241| -18,0700| -26,7028
PO -0,7503 -0,5428 -3,1588 -4,7402 -2,3426 -4,1437
P10 0,7569 0,5543 3,1618 4,7461 2,3436 4,1447
P11 | -151,5645| -230,4369 -0,2837 1,6736 8,5985 7,9118
P12 | -151,5645| -230,4369 -0,2839 1,6736 8,5994 7,9127
P13 144,5013| 237,1077 -5,0139 -8,1109 -11,8112 -12,1840
P14 144,5013| 237,1077 -5,0149 -8,1119 -11,8112 -12,1840
P15 | -126,5490| -139,2039 4,3919 7,1299 10,3496 10,6733
P16 | -126,5490( -139,2039 4,3919 7,1299 10,3496 10,6733
P17 0,0027 0,0044 -0,0001 -0,0002 -0,0003 -0,0005
P18 0,0027 0,0044 -0,0001 -0,0002 -0,0003 -0,0005
P19 | -160,1973| -163,5327 -39,8580( -47,5295 -19,1589 -28,6354
P20 | -160,1973| -163,5327 -39,8678 -47,5295 -19,1589 -28,6354
P21 | -150,5835| -275,3667 4,5450 8,3964 12,3606 13,6261
P22 | -150,5835| -275,3667 4,5460 8,3974 12,3606 13,6261
P23 | -300,4803| -466,7598 8,4101 14,8523 23,5931 24,5152
P24 ] -109,1853| -158,0391 5,9095 8,8731 10,1828 10,9283
P25 | -109,1853| -158,0391 5,9095 8,8741 10,1828 10,9283
P 26 -1,3361 -0,6259 -5,1316 -5,1336 -2,3858 -1,9826
P27 1,3361 0,6249 5,1316 5,1336 2,3858 1,9826
6.2.2.4. Esforcos em vigas

As alteracdes dos esforcos em vigas ocorreram da mesma forma que

anteriormente em todas as analises correspondentes deste capitulo. Foram

verificadas neste estudo as principais vigas que trabalham no suporte a acdo do

vento, que sdo V16, V18, V19-2 e suas simétricas. Seus graficos de esforgos

podem ser vistos na Figura 6.15.
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Contudo, as diferencas entre os esforcos calculados com e sem a
consideracao da interagdo solo-estrutura foram consideraveis ao longo de toda a
altura da edificagdo, apesar de diminuirem nos pavimentos superiores. Elas
ficaram compreendidas no intervalo de -33,22%, no primeiro pavimento da V18,

a 69,60%, no primeiro pavimento da V19-2.

Encontram-se na Tabela 6.19 os valores de momento fletor e na

Tabela 6.20, os de esforco cortante relativos as vigas analisadas.

Tabela 6.19 Momentos fletores nas vigas do ed. Manhattan para vento na dire¢éo y.

BASE DO EDIFICIO 7° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m) (kN x m)
V 16 -44,7827| -58,7423( -72,9374| -88,9571| -38,5239| -49,6975
V 18 -29,7145( -45,3418( -51,2180| -66,4726| -20,8070| -29,5183
V 19-2] -109,6758 -1,5215| -91,8903| -61,0967 9,4745 29,1946
V 23-2]| -109,6758 -1,5215| -91,8903| -61,0967 9,4755 29,1946
V 24 -29,7145( -45,3418( -51,2180| -66,4726| -20,8070| -29,5183
V 26 44,8023 59,1347 72,9766 89,0061 38,5533 49,7367

Tabela 6.20 Esforgos cortantes nas vigas do ed. Manhattan para vento na diregdo y.
BASE DO EDIFICIO 7° PAVIMENTO TOPO DO EDIFICIO
SEM COM SEM COM SEM COM

INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO | INTERACAO

(KN x m) (kN x m) (kN x m) (KN x m) (kN x m) (KN x m)
V 16 -14,4796( -19,0510( -23,5832| -28,7629| -12,4587| -16,0688
V 18 -10,0553( -14,9603| -17,1479| -22,2491 -7,8421| -11,1245
V 19-2 -92,3317 0,1702| -77,2734( -51,3848 8,1207 24,8684
V 23-2 -92,3317 0,1702| -77,2734|( -51,3848 8,1217 24,8782
V 24 -10,0553| -14,9603| -17,1479| -22,2491 -7,8421| -11,1245
V 26 14,4796 19,0510 23,5832 28,7629 12,4587 16,0688
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6.2.2.5. Recalques

Como esperado, os deslocamentos verticais provocados pelo vento
atuando segundo a direcdo y foram bem maiores que aqueles devidos ao vento na
outra direcdo. Apesar disso, ainda sdo pequenos se comparados aos recalques do

edificio quando aplicadas as cargas verticais.

Os deslocamentos verticais variaram entre -2, 45 mm e 2,16 mm. O

maior destes valores equivale a 31% do menor recalque devido a a¢des verticais.

6.2.2.6. Deslocamentos horizontais

O acréscimo percentual do deslocamento horizontal no topo da
edificacdo quando considerada a interacdo com o solo foi de 66,03%. O valor
aumentou de 4,45cm para 7,39 cm. O aspecto da deformada do edificio é

apresentado na Figura 6.16.
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Figura 6.16 Transla¢bes do ed. Manhattan na direcdo y devidas a vento nesta diregéo.



7. CONCLUSOES

Foi objetivo deste trabalho a observacdo das mudancas de esforcos e
deslocamentos em estruturas de edificios em concreto armado sobre fundacgdes
diretas quando comparadas suas analises com e sem a consideragdo da interacao
solo-estrutura. Para que se alcancasse o fim desejado, foram escolhidos dois
exemplos de edificios usuais, que foram submetidos a ambas as analises
estruturais. As fundagfes dos dois exemplos foram dimensionadas de acordo com

a NBR 6122 (1996), como descrito no terceiro capitulo.

Aplicaram-se dois tipos de carregamento. Inicialmente as edificacbes
sujeitaram-se a apenas ag¢Oes verticais devidas a peso proprio e sobrecargas. Em
seguida foram aplicadas a¢bes horizontais em duas dire¢c8es perpendiculares. Tais
acbes correspondiam as forcas devidas ao vento, determinadas segundo a

NBR 6123 (1988).

A modelagem de todo o sistema envolvido no problema, agora
entendido como o conjunto formado por superestrutura, subestrutura e macico
de solos, esta descrita no capitulo 4. Utilizou-se um elemento tipo barra na
discretizacdo da superestrutura e o elemento sapata rigida, desenvolvido por
RAMALHO (1990), para a representacdo conjunta da subestrutura e do macico de
solos. Tal elemento considerava o solo como um meio continuo, semi-infinto,

elastico, linear, homogéneo e isotropico.

Entretanto, no decorrer do estudo, foi verificada a importéncia da
consideracdo de uma camada indeformavel no interior do macico de solo. A
insercdo de uma camada com essa caracteristica no solo anteriormente semi-

infinito modifica os resultados, pois diminui os recalques. Assim, esses resultados
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ficam mais préximos da realidade, ja que sempre hd uma camada indeslocavel no

solo.

Para tanto, implementou-se na formulagdo do elemento sapata rigida
o artificio proposto por Steinbrenner em 1955, como exposto no item 4.2.1. A
modificacdo foi feita de tal forma a ndo comprometer as caracteristicas de

facilidade de utilizacdo do elemento original.

Com a finalidade de verificar a verdadeira influéncia da consideracédo
de uma camada indeslocavel, um dos exemplos foi submetido a duas analises com
interacdo entre solo e estrutura e ac¢fes verticais: uma em que o solo era semi-
infinito, e outra com a presenca da superficie indeslocavel a 15 m de
profundidade. Observou-se que todos os recalques reduziram-se, atingindo uma
diferenca percentual de até -36,67% na base da edificagdo. Os momentos fletores
em pilares e vigas e os esforgos cortantes em vigas também apresentaram
alteracdes bastante consideraveis. Dentre os parametros observados, apenas as

reacdes verticais nas bases dos pilares ndo sofreram mudancas significativas.

Conclui-se entdo que a consideracdo de uma camada indeslocavel no
interior do macico de solo é importante e deve ser incorporada em analises
estruturais em que se aplica a interacdo solo-estrutura. Conseqlientemente, em

todas as demais andlises deste trabalho aplicou-se essa consideracao.

A comparagédo entre os resultados obtidos a partir das andlises com e
sem interagdo quando os edificios foram submetidos a acbes verticais é
basicamente o que constitui o texto do quinto capitulo. Percebeu-se a ocorréncia
de uma redistribuicdo das reacdes verticais que sdo transmitidas a fundacao.
Como regra geral, verificou-se que os pilares que tendem a sofrer maiores
recalques cedem parte de suas cargas para pilares vizinhos de menores recalques.
Porém, as diferencas das reacdes ndo foram significativas, permanecendo dentro

da margem de 7,5% para o exemplo que apresentou maiores alteracdes.

Em contrapartida, no caso de momentos fletores em pilares foram
verificadas mudancas significativas de valores. Além de acréscimos e reducdes,
foram vistos ainda casos de mudanca de sinal. Como um fato interessante, cita-se

que a interacdo com o solo provocou perturbages no comportamento dos
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momentos fletores nos pavimentos inferiores de ambos edificios, conforme pode

ser visualizado nos gréaficos apresentados no capitulo 5.

Mudancgas consideraveis também foram observadas em relagdo aos
momentos fletores e esforcos cortantes em vigas. Somente um pequeno numero
de vigas em ambos exemplos ndo apresentou alteragdes consideraveis nos seus
esforcos. Normalmente ndo foram percebidas perturbacdes nos gréaficos devidas a

interacao solo-estrutura.

A ocorréncia de recalques é a conseqliéncia mais diretamente ligada a
interacdo entre estrutura e solo, e pode-se inferir que os recalques diferenciais
que surgem sdo a principal causa de todas as mudancas de comportamento da
superestrutura. Em relacdo aos deslocamentos verticais, verificou-se que todos
aumentaram, como seria esperado. Os acréscimos foram bastante consideraveis,
inclusive no topo da estrutura. Os gréaficos de deslocamentos verticais dos nds de
cada pilar sofreram praticamente apenas uma translacdo apds considerada a
interacdo com o solo, correspondente a aproximadamente o valor do recalque da

sua respectiva fundacéo.

Durante os estudos para a realizagdo deste trabalho, revelou-se
também como um fator importante para a andlise estrutural de edificios a
consideracdo do efeito incremental da construcdo. Acredita-se que a incorporacao
de mais esse fator torne os resultados da analise estrutural mais proximos da
realidade. Assim, objetivando verificar o comportamento da estrutura com a
consideracdo conjunta da sua interacdo com o solo e do efeito incremental
construtivo, um dos exemplos estudados foi submetido a uma nova analise com a

aplicacdo do procedimento descrito no item 5.4.

Respeitando a seqUiéncia construtiva, os deslocamentos verticais dos
Nnés de um pavimento ndo sao afetados pelo carregamento dos pavimentos
abaixo. Portanto, os deslocamentos diferenciais entre os ndés de um mesmo
pavimento diminuem nos andares superiores, sendo maximos a meia altura do
edificio. No topo, correspondem a deformacdo somente do ultimo pavimento. As

deformages axiais dos pilares seguem o mesmo raciocinio.
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Sem a consideracdo da interacdo com o solo, no topo da edificacdo os
deslocamentos verticais nodais correspondem as deformacgfes axiais dos pilares
para o carregamento desse Ultimo pavimento. Quando inserida a interacdo solo-
estrutura, o deslocamento de um né é acrescido do valor do recalque na
fundacédo do pilar ao qual pertence, provocado pelo carregamento do seu
pavimento e dos pavimentos superiores. Esses comportamentos descritos foram

observados no exemplo analisado.

Na base da edificacdo, os recalques diferenciais foram maiores que
aqueles estimados na anélise ndo-incremental, embora a diferenca tenha sido
pequena. Esse efeito ja era esperado, pois decorre do fato da rigidez média da

estrutura ser menor que a do portico completo.

As mudancas das reacfes verticais nas bases dos pilares ndo foram
significativas. Além disso, verificou-se que nas analises incrementais os valores
estiveram em maior conformidade com aqueles utilizados no dimensionamento

da fundacgéo.

Tanto em relacdo aos deslocamentos verticais, quanto as reacdes
verticais nas bases dos pilares, foi observado que os resultados da analise
incremental com interacdo sao mais proximos daqueles da analise sem

interagcdo que os calculados a partir da analise com interacéo.

Todos os esforgos analisados diminuiram nos pavimentos superiores,
aproximando-se de zero no ultimo, e ndao apresentaram perturbac¢des no topo.
Com relagcdo aos momentos fletores nos pilares, percebeu-se a ocorréncia de
alteracdes consideraveis, sobretudo nos pavimentos superiores. No que diz
respeito aos esforcos em vigas, os valores determinados para o0s pavimentos
inferiores com a analise incremental com interacdo diferiram significativamente

dos calculados nas outras analises.

O sexto capitulo do trabalho contém a comparacdo entre o0s
resultados das analises com e sem interacdo solo-estrutura ao serem aplicadas

agOes horizontais devidas ao vento aos edificios tomados como exemplos.

De modo geral, verificou-se que as reacdes verticais transmitidas a

fundacdo sofreram uma reducdo, sobretudo nos casos dos pilares mais
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solicitados. Quanto as rea¢des horizontais nas bases dos pilares, percebeu-se uma
tendéncia a uniformizacdo. Especialmente na presenca de pilares notoriamente
mais rigidos que os demais na direcdo de ac¢do do vento, observou-se a
importancia da redistribuicdo das reacdes horizontais, ocorrendo uma menor

concentracdo dessas reacdes nesses pilares.

Também para a¢des horizontais foi verificada uma perturbagdo no
comportamento dos momentos fletores nos pavimentos inferiores. Além disso,
mudancas significativas de valores foram encontradas somente nesses
pavimentos. Existindo pilares mais rigidos na direcdo de aplicacdo das acdes, foi
observada uma reducdo de momentos nas suas bases quando considerada a

flexibilidade da fundacéo.

Os aspectos dos graficos de esforcos em vigas em relagédo a altura do
edificio sdo iguais, seja a andlise com ou sem interacdo solo-estrutura. As
principais mudancas de valores, quando acontecem, referem-se aos pavimentos

inferiores.

Nas bases das edificacdes, os deslocamentos verticais devidos as acdes
horizontais sdo muito pequenos se comparados aos recalques das fundacdes
provocados por ac¢des verticais. Ja os deslocamentos horizontais nos topos dos
edificios para acdes do vento sofrem acréscimos percentualmente significativos

ao ser considerada a interacdo com o solo.

Portanto, por todas as comparacdes de resultados realizadas neste
trabalho, conclui-se que a consideracdo da interacdo solo-estrutura tem
importancia na analise estrutural de edificios usuais de concreto armado sobre

fundacdes diretas.

Assim, atingiu-se o objetivo primordial do trabalho. Percebe-se ainda
que os objetivos especificos delimitados no inicio da pesquisa foram superados
com a analise de outros resultados além daqueles previamente identificados e
com a inclusdo de outras variaveis no decorrer do estudo. Refere-se a
consideracdo de uma camada indeslocavel no interior do macico de solo e do

efeito incremental da construcéo.
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Como sugestdes para trabalhos futuros, recomenda-se a realizacdo de
analises paramétricas com relacdo a posicdo da camada indeslocavel e ao médulo

de elasticidade do solo para que se verifigue até que ponto é importante a

consideracao da interacgdo solo-estrutura na analise.

Também sé@o vistas como interessantes analises ndo-lineares fisicas e
geométricas e a consideracdo do adensamento de solos que possuem tal

caracteristica.
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