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Abstract
E——

This paper presents the results from a parametric study carried in order to quantify how far errors in the design stage related to the consideration of
the wind action may put at risk the response and safety of reinforced concrete buildings. Using an architectural model as reference and varying the
number of floors of the building, the structural safety was evaluated as a function of the wind action intensity. Results showed that even for low-rise
buildings, with 10 floors, ignoring the wind action can significantly jeopardize their behaviour and safety. Yet, for slenderer buildings, up to 30 floors, it
can lead to catastrophic results, as the ruin of the structure by progressive collapse.
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Resumo

Este artigo apresenta os resultados de um estudo paramétrico realizado com o objetivo de quantificar o tanto que erros na etapa de projeto
relacionados com a consideragéo da agédo do vento podem comprometer a resposta em servigo e a seguranca de edificios de concreto armado.
Usando-se um modelo arquiteténico como referéncia e variando-se o nimero de pavimentos do edificio, a seguranca estrutural foi avaliada como
uma fungéo da intensidade da agéo do vento. Os resultados mostraram que mesmo para edificios baixos, com 10 pavimentos, a desconsideragao
da acédo do vento pode comprometer significativamente o comportamento e a seguranga e que no caso de edificios mais esbeltos, com até 30
pavimentos, pode levar a resultados catastréficos, como a ruina da estrutura através de colapso progressivo.
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Effect of wind in the design of reinforced concrete buildings

1. Introducgao

EE

O colapso progressivo € um mecanismo de ruina parcial ou total
de uma estrutura provocado pela falha localizada de um elemento
estrutural primario (Li et al [1]). Isto leva a redistribuicdo das car-
gas para os elementos do entorno, os quais também podem vir a
ruir. Existem na literatura nacional e internacional diversos casos
de acidentes estruturais sérios em edificagdes com estrutura de
concreto (Kamari et al [2], Schellhammer et al [3], King e Delatte
[4], Gardner et al [5]). Souza e Araujo [6] destacam que no Brasil
a quantidade de acidentes estruturais é crescente e que eles tém
como origem, fundamentalmente, falhas nas etapas de projeto e
construgao. Isto é recorrente também em outros paises, e como
exemplo pode-se citar o trabalho de Kaltakci et al [7], que anali-
sando as causas de acidentes em edificagdes em fase de constru-
¢do na Turquia, chegaram as mesmas conclusodes.

No dia 29 de janeiro de 2011 ocorreu na cidade de Belém, Para, um
dos maiores acidentes estruturais em edificios de concreto armado
registrados no Brasil. Neste dia, o edificio residencial Real Class,
que se encontrava em fase de construgao, ruiu vitimando fatalmen-
te trés pessoas. A Figura 1 mostra o edificio em construgéo e a
paisagem apods o seu colapso. Este edificio tinha area construida

Figura 1 - Colapso do Edificio Real Class
(Disponivel em
hitp://compradordeimovel.no.comunidades.
net/edificio-real-class-construtora-real)
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de aproximadamente 13.400 m? e era composto por 01 pavimento
Subsolo, 01 nivel Térreo e 35 pavimentos elevados, tendo cerca de
105 m de altura. A torre do edificio teve seu peso estimado em 9 mil
toneladas, as quais eram suportadas em 25 pilares.

A ruina do edificio ocorreu durante uma forte chuva, onde foram
registrados ventos intensos na cidade. Em estruturas esbeltas, o
vento € uma das principais agoes a ser considerada (ver Dyrbye e
Hansen [8]) e existem registros de varios acidentes estruturais ten-
do esta agdo como origem (ver Sha e Malinov [9], Klinger et al [10]
e Rao et al [11]). Na época deste acidente, trés equipes diferentes
realizaram estudos sobre o caso e as analises desenvolvidas por
uma equipe de professores da Faculdade de Engenharia Civil da
Universidade Federal do Para indicaram que ocorreram falhas de
projeto quanto a consideragao da agéo horizontal do vento.

Este artigo apresenta resultados de um estudo paramétrico fei-
to com o objetivo de evidenciar como erros na consideragdo da
acao do vento na fase de projeto podem comprometer a resposta
em servigo e a seguranga no Estado Limite Ultimo de edificios
de concreto armado. Para isso, uma planta arquitetonica tipica foi
utilizada como referéncia e para ela foram desenvolvidos os proje-
tos estrutural e de fundagoes, tendo-se como uma das variaveis o
numero de pavimentos, que foi de 10, 20 e 30 pavimentos. A outra
variavel do estudo foi a agdo do vento. Ela foi inicialmente des-
considerada, de forma a se gerar as dimensdes e armaduras dos
elementos estruturais, os quais foram dimensionados segundo re-
comendagoes da ABNT NBR 6118 [12]. Posteriormente, a agao
do vento foi considerada conforme recomendado pela ABNT NBR
6123 [13] e os esforgos solicitantes foram utilizados para verificar
a resposta em servigo e a seguranga da estrutura e das funda-
¢bes que inicialmente foram dimensionadas sem a consideragao
do vento. A resposta em servico e a seguranca dos pilares e das
fundagdes é discutida.

2. Revisao bibliografica
E—

2.1 Vento

No projeto estrutural de edificios, o vento é fisicamente represen-
tado por um perfil de velocidade incidindo em uma edificagéo.
Suas caracteristicas e os efeitos por ele gerados em um edificio
dependem da geometria da edificagdo, da regido, do tipo de ter-
reno e dos obstaculos entrepostos. Rosa et al [14] advertem que
o entorno exerce grande influéncia nas cargas de vento em um
determinado edificio e que sua consideragdo com precisdo so é
possivel se houverem dados experimentais de ensaios em tunel
de vento. Ja Elsharawy et al [15] ressaltam que mesmo edifica-
¢Oes baixas podem sofrer influéncia significativa da acdo do vento,
uma vez que em fungéo da sua geometria em planta e do posicio-
namento dos pilares, a agdo do vento pode induzir esforgos de
tor¢do no poértico espacial.

Embora a ABNT NBR 6123 [13] ndo oriente quanto a utilizagéo
de dados de estagdes meteoroldgicas automatizadas, a norma
ABNT NBR 5422 [16] faz alusdo a este procedimento nas reco-
mendacdes para projetos de linhas de transmissédo. Neste caso,
os valores utilizados atualmente para a confecgéo das isopletas
podem ser verificados através de dados fornecidos por estagdes
automaticas, disponibilizados por instituicdes responsaveis pela
monitoragéo de dados meteoroldgicos. A Figura 2 mostra dados
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da velocidade do vento fornecidos para a cidade de Belém-PA pelo
ICEA [17], no periodo de 1951 a 2010. E possivel perceber que a
velocidade basica do vento (V) para Belém, que € de 30 m/s, foi
superada trés vezes neste periodo e que a média dos resultados
parece apresentar tendéncia crescente em funcéo do tempo.
Sabe-se que as pressdes exercidas pelo vento ndo sao estaticas.
Elas sofrem flutuagdes (rajadas) e sdo dependentes das caracteris-
ticas de incidéncia do mesmo sobre as estruturas (Elsharawy et al
[18]). Estas flutuages de pressado dependem nao apenas do tempo
de rajada, mas também do regime de escoamento (turbuléncia) e po-
dem fazer com que a estrutura sofra oscilagdes dinamicas, podendo
provocar a fadiga. Nas situacdes de projeto, as normas recomendam
a adogao das velocidades das rajadas no dimensionamento estrutu-
ral, uma vez que as estruturas em geral tém frequéncia fundamental
de vibragdo maior do que a frequéncia do vento natural.
Aintensidade dos esforgos exercidos pelo vento sobre uma estru-
tura varia espacialmente e temporalmente e, em projeto, a maioria
das normas adota uma metodologia simplificada em que a agéo
dindmica do vento é substituida por um carregamento estatico
equivalente. Através deste procedimento, tenta-se representar o
pico maximo de pressao provocada pelo vento sobre a estrutura,
sendo esta pressao uma fungdo da velocidade basica do vento
(V,), e dos parametros S1, S2 e 83, conforme indicado na Equa-
¢éo 1. Esta velocidade (V) foi estabelecida para todo o pais atra-
vés de abordagem probabilistica e é definida como a velocidade
de uma rajada de 3 s, excedida na média uma vez em 50 anos,
a 10 m acima do terreno, em campo aberto e plano. Outra con-
sideracdo importante na determinagao dos efeitos do vento é a
forca de arrasto, que em edificios de multiplos andares descreve
os esforgos induzidos pelo vento, devendo ser calculada segundo
a ABNT NBR 6123 [13] usando a Equagéo 2.

q=0.613-(Vy-S1-S,-S3)? (1)
F,=C,qA (2)
Onde:

F, € aforga de arrasto,

C, € o coeficiente de arrasto, obtido em fungéo da altura e das
dimensdes em planta do edificio,

g € a pressao de obstrucao,

A é a area da superficie de referéncia.

S1, S2 e S3 sado parametros definidos na ABNT NBR 6123 [13]

A determinagéo do coeficiente de arrasto é feita em fungédo das con-
digbes de turbuléncia do vento. AABNT NBR 6123 [13] define que
uma edificacdo pode ser considerada em vento de alta turbulén-
cia quando sua altura ndo excede duas vezes a altura média das
edificagdes nas vizinhangas, estendendo-se estas, na diregdo e no
sentido do vento incidente, a uma distancia minima de: 500 m, para
uma edificagdo de até 40 m de altura; 1.000 m, para uma edificagao
de até 55 m de altura; 2.000 m, para uma edificagdo de até 70m de
altura; e 3.000 m, para uma edificagao de até 80 m de altura.

Figura 2 - Histérico da velocidade
do vento em Belém-PA (ICEA)
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2.2 Estabilidade global

A verificagéo de pilares de concreto armado em edificios altos é
influenciada pela estabilidade global do edificio, podendo ser ne-
gativamente afetada pelos efeitos de segunda ordem obtidos com
o calculo considerando a estrutura deformada. AABNT NBR 6118
[12] apresenta dois processos aproximados para a verificagéo da
possibilidade de dispensa da consideragao dos esforgos globais
de 2% ordem: parametro de instabilidade a; e coeficiente y,. Eles
sd0 usados para classificar uma estrutura como sendo de nés fi-
x0s ou moveis e, no caso do coeficiente y,, considera-se que uma
estrutura é de nos fixos se y, < 1,1. Feitosa e Alves [19] consi-
deram que o uso destes parametros em projeto € conveniente,
uma vez que a consideragao precisa dos efeitos de 22 ordem pode
aumentar significativamente a complexidade da analise. O coefi-
ciente y, pode ser determinado usando a Equacgéo 3, e no caso
de estruturas de nés moveis, desde que y, < 1,3, os esforgos de
12 ordem podem ser usados para calcular os de 22 ordem, sendo
majorados por 0,95y,. No caso de a estrutura apresentary,> 1,3, 0
calculo dos efeitos de 22 ordem deve ser feito utilizando o método
de analise P-Delta.

1
Y AN 3)
Mj o,
Onde:

M, .., € 0 momento de primeira ordem, encontrado pela Equagéo 4,

AM .., € o acréscimo de momentos apos a analise de primeira

ordem, determinado pela Equacao 5.

]Wl,;ot d = Z(F;u'dhi ) (4)

IBRACON Structures and Materials Journal * 2016 + vol. 9 +n°6

s 899



Effect of wind in the design of reinforced concrete buildings

Onde:
F,., € a forga horizontal aplicada no pavimento i,
h. € a altura do pavimento h.

AM,, .= Z(Bdui) (5>

Onde:
P, € aforga vertical atuante no pavimento /,
u, € o deslocamento horizontal do pavimento /.

2.3 Dimensionamento de pilares
de concreto armado

Os pilares em edificios estarao sempre submetidos a momentos fle-
tores além das forgas normais de compressao, como resultado da
assimetria dos vaos, dos carregamentos, da necessidade de absor-
ver o momento desbalanceado das vigas ou ainda provenientes de
acoes horizontais como o vento. Nestes casos, € comum tanto para
o dimensionamento quanto para a verificagdo da capacidade resis-
tente usar diagramas de interagao forga normal-momento fletor. Es-
tes diagramas sao construidos assumindo-se pontos com diferentes
estados de deformacéo na segdo transversal e computando-se para

cada um destes pontos a forga normal e o momento resultante na se-
¢ao, conforme ilustrado na Figura 3a para flexo-compressao normal.
Nesta figura, um ponto A qualquer representa uma combinagao
de forga normal e momento fletor que levaria o pilar a ruina. Nela,
qualquer combinagéo de esforgos que resulte em um ponto dentro
da curva representa um estado de carregamento seguro e qual-
quer ponto fora mostra uma combinagao de esforgos superior a
capacidade resistente do elemento. Linhas radiais como a linha
OA representam a excentricidade do carregamento e o ponto B
mostra a combinac¢ao de esforgos para uma ruptura balanceada.
Acima deste ponto a ruptura é controlada pela compresséao e abai-
xo ela é controlada por tragdo. Combinagdes de esforgos acima na
linha OC indicam situagdes criticas onde a ruina pode ocorrer sem
que haja deformagdes de tragdo no elemento (sem fissuragéo).
No caso de pilares sob flexo-compressao obliqua, é possivel tra-
¢ar uma superficie de interagao tridimensional a partir dos diagra-
mas de interagéo para os dois eixos principais, como ilustrado na
Figura 3b, para os casos a e b. Para o caso c, que combina mo-
mentos nas diregdes x e y, a orientacdo da excentricidade resul-
tante é definida pelo angulo A, calculado pela Equagéo 6. A flexdo
neste caso ocorre em um eixo definido pelo angulo 6. Na pratica a
construgéo desta superficie tridimensional de interagéo pode ser
bastante complicada mesmo usando-se métodos computacionais.
Neste artigo, ela foi construida de forma simplificada, conforme
descrito por Nilson et al [20] e apresentado na Equagéo 7.

Figura 3 - Diagramas de iteracdo para pilares de concreto armado
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Figura 4 - Forma do modelo de 10 pavimentos
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3. Estudo paramétrico
_——

3.1 Modelagem computacional

A metodologia consistiu em, tomando como base uma planta ar-
quitetdnica do pavimento tipo de um edificio, dimensionar a estru-
tura de concreto armado e as fundagdes desconsiderando com-
pletamente a acdo do vento. Isto foi feito tendo-se como variavel
o0 numero de pavimentos, gerando-se pérticos espaciais com 10,

20 e 30 andares, a fim de evidenciar o impacto da acdo do vento
em edificios de concreto armado. Posteriormente, a agdo do vento
foi introduzida nestes modelos, seguindo as recomendagdes da
ABNT NBR 6123 [13], a fim de evidenciar o impacto desta agédo
na resposta em servigo e no nivel de segurancga tanto da estrutura
quanto das fundacgdes. Estas analises foram feitas usando o sof-
tware comercial AltoQi, Eberick V9.

Nos modelos iniciais sem vento, a secao geométrica dos pilares
foi pré-dimensionada através do método das areas de influéncia
e, apos esta etapa, a estrutura foi processada para a determina-
cao definitiva das dimensoes e taxas de armadura dos elementos
estruturais necessarias para suportar com seguranga os esforgos
verticais. Posteriormente, foram gerados os diagramas de resis-
téncia caracteristica e de projeto de todos os pilares, tendo como
base as segdes e armaduras encontradas nas analises sem vento.
As estruturas foram entdo analisadas novamente, porém consi-
derando a agéao do vento conforme estabelecido pela ABNT NBR
6123 [13]. Destas analises foram extraidas as combinac¢des de
acOes em cada um dos pilares, para a avaliagdo da seguranca
estrutural. Foram analisados ainda os deslocamentos horizontais
da estrutura, a fim de avaliar seu desempenho em servigo, o co-
eficiente gama-z, como um parametro indicativo de instabilidade,
além do aumento dos momentos de segunda ordem.

As Figuras 4, 5 e 6 apresentam as plantas de forma das estruturas
que foram geradas para os modelos com 10, 20 e 30 pavimentos,
respectivamente, nas analises sem a consideragéo do vento. Nes-
tas figuras, estdo destacados com um circulo vermelho os pilares
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Figura 5 - Forma do modelo de 20 pavimentos
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Figura 6 - Forma do modelo de 30 pavimentos
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Barras

Tabela 1 - Dimensoes e armaduras dos pilares estudados para o modelo de 10 pavimentos

P1 142125 17.18 20x 30 2,86
P6 16 @ 20,0 50,27 20x 70 3,59
P11 109 20,0 31,42 20 x 50 3,14

Barras

Tabela 2 - Dimensoes e armaduras dos pilares estudados para o modelo de 20 pavimentos

P1 18 @ 16,0 36,19 20x 50 3,62
P6 18 @ 25,0 88,36 25x 100 3,53
P11 362 16,0 72,38 25x 80 3,62

Barras

Tabela 3 - Dimensoes e armaduras dos pilares estudados para o modelo de 30 pavimentos

P1 302 16,0 60,32 20x 80 3,77
P6 26 @250 127.36 30x 120 3,54
P11 38 @ 20,0 119,38 30 x 100 3,98

que foram selecionados para a apresentagao e discussado dos re-
sultados neste artigo. Foram escolhidos um pilar de canto (P1), um
pilar préximo ao bordo do pavimento (P11) e um pilar interno (P6).
As Tabelas 1, 2 e 3 apresentam as dimensodes da secéo transver-
sal destes pilares e as armaduras que foram dimensionadas, para
os modelos com 10, 20 e 30 pavimentos, respectivamente.

3.2 Critérios da ABNT NBR 6123 (1988)

A velocidade basica do vento definida na ABNT NBR 6123 [13] é
de v, = 30m/s para a cidade de Belém, Para. Para o calculo do co-
eficiente de arrasto, o regime de escoamento foi assumido como
sendo de baixa turbuléncia e foi calculado segundo os abacos da
norma brasileira sabendo-se que as dimensdes em planta do pa-
vimento sdo de 20,80 m x 19,20 m. Os coeficientes de corregéo
para a velocidade caracteristica foram:

B S, =1,00, relativo aos terrenos planos ou fracamente acidenta-
dos que caracterizam a regido metropolitana de Belém;

B S, pode ser calculado através da Equagéo 8. E definido pela
norma brasileira como uma fungao da categoria de rugosidade
do terreno e das dimensdes da edificagdo. Para a definigao
dos parametros b, p, e Fr foi admitido que o terreno é de cate-
goria |V, caracterizado por ser coberto por obstaculos nume-
rosos e pouco espagados com cota média igual a 10 m. Para
o modelo de 10 pavimentos, foi adotada a classe B, e para os
demais foram usados os valores correspondentes a classe C;

B S, = 1,00, valor recomendando pela norma para edificagbes
residenciais com vida util de 50 anos.

Onde:
b, p e F, séo constantes definidas na norma brasileira de vento;
z é a cota acima do terreno.

3.3 Critérios da ABNT NBR 6118 (2014)

Segundo a ABNT NBR 6118 [12], para a determinagdo dos esforcos
globais de segunda ordem, a nao-linearidade fisica dos materiais pode
ser considerada de forma simplificada para estruturas reticuladas com
no minimo quatro andares, admitindo-se para o calculo da rigidez dos
elementos estruturais os valores apresentados nas Equagdes 9, 10 e 11.

(EI)sec =03.E .1, (9)

(EI) =04.E. 1 for 4

(EI) =08.E,.I

S, =bF. (m) 8)

Onde:

(El),,. € arigidez do elemento;

E_ & o mddulo de elasticidade do concreto;

I, € o momento de inércia da seg&o bruta de concreto.

Para a determinagao das solicitagbes, a combinagéo das agdes
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segue a formulacdo recomendada pela ABNT NBR 8681 [21],
apresentada na Equacao 12.

m

F, :Zygi Fih +v, FQl,k+z\V0jFQj,k (]2)
=2

i=1

Onde:

F, € o valor de calculo da agéo,

Yy é o coeficiente de ponderagéo das agdes permanentes,

F,, € o valor caracteristico das agdes permanentes,

Y, é o coeficiente de ponderagéo das agdes variaveis,

Fq.« € 0 valor caracteristico da ag&o variavel considerada como
agao principal para a combinagao,

W Fqi« € 0 valor reduzido de combinagao de cada uma das demais
acdes variaveis.

Para a avaliacdo da seguranga dos pilares, foi considerado que
a resisténcia de projeto (R,) deveria ser superior a solicitagdo de

projeto (S,), conforme indicado na Equagéo 13.

R
R,2S, .. H*2y,8,

. (13)

4. Resultados
E——

4.1 Estado Limite de Servigo (ELS)

Os estados limites de servigo estdo relacionados com o conforto

Figura 7 - Variacdo do coeficiente gama-z
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das pessoas e com a durabilidade e boas condi¢des de uso da es-
trutura, considerando-se tanto usuarios quanto os equipamentos e
maquinas instalados na edificagdo. A ABNT NBR 6118 [12] reco-
menda para estruturas de concreto que os seguintes estados limites
de servigo sejam verificados: estado limite de formagao de fissuras;
estado limite de abertura de fissuras; estado limite de deformagdes
excessivas; estado limite de descompressao; estado limite de com-
pressao excessiva; e estado limite de vibragbes excessivas.

Para este artigo, foi admitido que o estado limite de deforma-
cOes excessivas seria dominante em relagcdo aos demais e ele foi
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Figura 8 - Deslocamento do edificio
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Figura 9 - Acréscimo do momento de segunda ordem no pértico
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avaliado usando-se como pardmetros de anadlise o deslocamento
global da estrutura e o coeficiente gama-z. O coeficiente gama-z &
usado como parametro de estabilidade e avalia a importancia dos
efeitos de segunda ordem globais. AABNT NBR 6118 [12] admite que
em estruturas de ndés moveis com 1,1 <y, < 1,3 ele pode ser usado
para determinagdo aproximada dos esforgos globais de 22 ordem.

A Figura 7 apresenta a variagao do gama-z nas dire¢des x e y em
fungdo do numero de pavimentos. E possivel perceber que a des-
consideragao da agéo do vento faria com que mesmo o menor porti-
co, com apenas 10 pavimentos, tivesse coeficiente y, de 1,39, o que
requer que os efeitos de 22 ordem sejam determinados pelo método
de analise P-Delta. Ja no caso mais extremo, do modelo com 30
pavimentos, foram encontrados valores para oy, de 2,29, indicando
que os efeitos de 22 ordem seriam extremamente elevados.

Ja a Figura 8 apresenta a variacdo dos deslocamentos totais por
pavimento considerando a acdo do vento nas diregdes x e y. A
ABNT NBR 6118 [12] recomenda que os deslocamentos sejam
mantidos abaixo de valores limites a fim de evitar danos em ele-
mentos nao estruturais, como paredes de alvenaria. Ela recomen-
da que no caso dos deslocamentos horizontais de edificios, eles
sejam mantidos em valores em centimetros abaixo de H/1700, o
que resultaria em deslocamentos maximos de 1,8 cm, 3,6 cm e
5,3 cm para os porticos com 10, 20 e 30 pavimentos, respectiva-
mente. E possivel perceber que considerando a agdo do vento, os
deslocamentos horizontais seriam significativamente superiores
aos valores maximos recomendados pela norma brasileira.

4.2 Estado Limite Ultimo (ELU)

O Estado Limite Ultimo esta relacionado com o colapso ou qual-
quer outra forma de ruina da estrutura que leve a paralisagdo no
seu uso de forma parcial ou total. AABNT NBR 6118 [12] recomen-
da que para estruturas de concreto sejam verificados os seguintes

estados limites ultimos: perda do equilibrio da estrutura; esgota-
mento da capacidade resistente da estrutura, no seu todo ou em
parte, devido as solicitagdes normais e tangenciais, admitindo-se
a redistribuicao de esforgos internos; esgotamento da capacidade
resistente da estrutura, no seu todo ou em parte, considerando
os efeitos de 22 ordem; estado limite ultimo provocado por soli-
citagdes dindmicas; estado limite ultimo de colapso progressivo;
esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no seu todo
ou em parte, considerando exposi¢do ao fogo; esgotamento da
capacidade resistente da estrutura, considerando ag¢des sismicas;

Figura 10 - Acréscimo de carga
na fundacdo do pilar P1
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Figura 11 - Acréscimo de carga
na fundacao do pilar P6
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Figura 12 - Acréscimo de carga
na fundacado do pilar P11
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outros estados limites Ultimos que eventualmente possam ocorrer
em casos especiais.

Para as analises deste artigo, considerou-se que o vento provo-
caria efeitos mais relevantes no estado limite ultimo dos pilares.
Assim, foram avaliados tanto o acréscimo nos momentos de 22 or-
dem quanto a possibilidade de esgotamento da capacidade resis-
tente dos pilares sob flexo-compressao obliqua. A Figura 9 mostra
0s acréscimos nos momentos de 22 ordem provocados pela agéo
do vento nas diregdes x e y do pértico, conforme apresentado na
Secao 2.2, evidenciando a importancia de considerar corretamen-
te em projeto as ac¢des provocadas pelo vento. Foram observados

aumentos expressivos nos momentos de 22 ordem, o que pode
comprometer significativamente a seguranga da estrutura.

Ja as Figuras 10, 11 e 12 mostram os acréscimos de cargas nas
fundacgdes dos pilares P1, P6 e P11, respectivamente, provocados
pela agdo do vento. Para o pilar P6, observa-se nos 3 modelos
que ndo houve mudancas significativas, possivelmente por se tra-
tar de um pilar interno, sofrendo assim menor influéncia do vento.
Porém para os pilares P1 e P11, na estrutura com 20 pavimentos,
por exemplo, foram observados acréscimos na carga vertical de
31,5% e 16,7%, respectivamente, quando comparadas as situa-
¢des com e sem a agao do vento. E para a mesma situagao, no

150

Figura 13 - Envoltéria do pilar P1 de 10 pavimentos
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Figura 14 - Envoltéria do pilar P1 de 20 pavimentos
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edificio com 30 pavimentos, observaram-se acréscimos de 75,3%
no pilar P1 e 36,4% para o pilar P11, o que na pratica poderia com-
prometer significativamente o nivel de seguranga das fundagdes.
O nivel de seguranga estrutural foi avaliado de forma simplificada
através da verificagdo da capacidade resistente dos pilares sob
flexo-compresséo obliqua. Foram selecionados os pilares P1, P6

e P11 para ilustrar a resposta global e para estes elementos foram
gerados os diagramas de iteragéo, conforme ilustrado na Figura
3. A Figura 13 mostra a envoltoria de resisténcia para o P1 para o
caso do poértico com 10 pavimentos. Nesta e nas demais figuras,
a linha tracejada indica a envoltdria de calculo, considerando os
coeficientes de seguranca de projeto e a linha continua mostra a

Figura 15 - Envoltéria do pilar P11 de 20 pavimentos
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Figura 16 - Envoltéria do pilar P1 de 30 pavimentos
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resisténcia considerando os valores caracteristicos do ago e do
concreto. E possivel perceber que para 4 combinagdes das agdes
a solicitagdo de calculo foi maior do que a resisténcia de calculo.
Isto indica que para estes casos de carregamento, o nivel de se-
guranca de projeto nao seria satisfeito.

No caso do portico com 20 pavimentos, merecem destaque os

diagramas dos pilares P1 e P11, que apresentaram combinagdes
de agles criticas, conforme mostrado nas Figuras 14 e 15. Na
direcdo X do pilar P1, 4 combinagbes extrapolaram a resisténcia
caracteristica do pilar e outras 2 a de calculo, enquanto que para a
diregao Y apenas 1 combinagao foi maior que a resisténcia de pro-
jeto. Ja para o pilar P11, apenas a diregdo Y apresentou situagao

4000

Figura 17 - Envoltéria do pilar P6 de 30 pavimentos
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Figura 18 - Envoltéria do pilar P11 de 30 pavimentos
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critica, com 4 combinagdes resultando em solicitagbes superiores
a resisténcia caracteristica e 7 maiores que a de calculo. Isso indi-
ca que estes pilares teriam probabilidade de ruina elevada.

Para o modelo de 30 pavimentos, observou que as situagdes mais
criticas também iriam ocorrer para os pilares P1 e P11 (ver Figuras
16 e 18), enquanto que para o pilar P6 (ver Figura 17) em todos os
modelos o diagrama de iteragdo mostrou que o nivel de solicitagao
seria inferior a resisténcia de projeto. As analises realizadas para
o portico com 30 pavimentos mostraram que também nos casos
dos pilares P1 e P11 a probabilidade de ruina seria significativa.
Nestes casos, de forma ainda mais grave, é possivel perceber
que muitos dos pontos criticos estariam relacionados como modos
de ruina brusca, por esmagamento, sem que a segéo dos pilares
apresentasse fissuras.

5. Conclusoes

EE

Este estudo mostra de forma objetiva como a agéo do vento afeta
a resposta e os esforgos nos pilares e nas fundagdes de edificios
de concreto armado. Quanto ao Estado Limite de Servigo, é pos-
sivel concluir que a desconsideragéo da agao do vento na fase de
projeto pode comprometer significativamente a rigidez e a esta-
bilidade do edificio, mesmo para o caso de pdrticos com apenas
10 pavimentos, tendo sido observados deslocamentos horizontais
elevados e expressivo aumento nos efeitos de 22 ordem. Isto po-
deria, na pratica, comprometer o nivel de conforto dos usuarios,
conforme destaca Kwok et al [22], além de gerar danos a elemen-
tos nao estruturais, como alvenarias e esquadrias.

Do ponto de vista do Estado Limite Ultimo, verificou-se expressivo
aumento nas cargas nas fundagdes e nos esforgos de pilares de
borda e de canto, resultando em niveis inaceitaveis de probabili-
dade de ruina. No caso dos pilares do edificio com 30 pavimentos,
deve-se destacar que muitas das combinagdes criticas estariam

relacionadas com ruinas com a sec¢ao do pilar completamente
comprimida, o que nao geraria qualquer indicativo de risco para os
usuarios. O estudo realizado apresenta algumas simplificagoes,
bem como efeitos benéficos, tais como o aumento da rigidez pro-
vocado pelo contraventamento gerado pelas alvenarias, que neste
estudo puderam ser ignorados. Ainda assim, estes resultados ser-
vem de alerta para todo o meio técnico brasileiro sobre a impor-
téncia da consideracao da acao do vento no projeto de estruturas
de concreto.
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