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RESUMO

Nas ultimas décadas, ocorreram alguns acidentes em estruturas de concreto
armado, como o desabamento do Edificio Areia Branca, na Regido Metropolitana do
Recife, o desmoronamento parcial do Edificio Palace Il, na cidade do Rio de Janeiro
e o colapso do Edificio Real Class, em construgdo, em Belém do Para. Mais
recentemente os casos do Edificio Liberdade no Rio de Janeiro e Senador em Sao
Bernardo, SP. Sabe-se que, com as condi¢gdes usuais de projeto ocorrendo ruptura
em um dos pilares de uma estrutura de concreto armado havera a possibilidade do
chamado "efeito domind", ou seja, podera ocorrer o colapso progressivo envolvendo
todos os pavimentos. Este fato, na maioria dos casos, impossibilita a recuperacéao da
edificacdo, causando prejuizos financeiros e, principalmente, risco de morte a
trabalhadores ou moradores que se encontrem no local. E cada vez mais comum a
construgcéo de prédios altos e esbeltos com pequeno numero de pilares. Estas
caracteristicas, no caso de haver ruptura brusca em um dos apoios, podem agravar
a situacdo significativamente. Plataformas marinhas offshore de petroleo s&o
projetadas de tal forma que havendo a ruptura de um dos elementos de apoios como
estacas ou amarras os n-1 elementos remanescentes asseguram a estabilidade do
conjunto, evitando o colapso da estrutura. Baseado neste conceito o presente
estudo visa encontrar condigbes de projeto de edificios em que a estabilidade seja
assegurada em caso de perda de um dos pilares, aumentando assim a robustez,
permitindo que a estrutura sobreviva a situagdes imprevisiveis ou nao usuais. O
trabalho apresenta uma aplicagdo ao caso de um edificio com estrutura de concreto
armado, projetado de acordo com a NBR 6118:2007. E feita a analise de verificagao

da viabilidade técnica e financeira da solucdo adotada.

Palavras-chave: Estabilidade, Pilares, Colapso Progressivo, Robustez.
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ABSTRACT

In recent decades, some accidents occurred in reinforced concrete structures, such
as the collapse of the Areia Branca Building in the Metropolitan Region of Recife, the
partial collapse of the Palace Il Building in the city of Rio de Janeiro and the collapse
of the Real Class Building, during construction in Belém, Para. Most recently, the
Liberdade Building in Rio de Janeiro and Senador Building in S&o Bernardo, SP.
Knows that at case of collapse of one of the columns of a reinforced concrete
structure similar to "domino effect", that is will be a progressive collapse involving all
floors. This fact, in most cases, precludes recovery of the building, causing financial
losses and, especially, risk of death to workers or residents who are, by chance, on
the site. It is increasingly common to construct tall buildings and slender with small
number of columns. These characteristics, if there is a sharp break in the backups,
can aggravate the situation significantly. Offshore oil platforms, are designed so that
there at case of a collapse of any support, the structure do not collapse. Based on
this concept, the present study aims to find conditions of design in which stability is
ensured, with the loss of one of the columns, thus increasing robustness, permits the
structure to survive to the unexpected or unusual situations. This work presents the
application to the case of a reinforced concrete building, designed according to NBR
6118:2007. The work makes possible the verification of technical and financial

feasibility of the solution.

Keywords: Stability, Columns, Progessive Collapse, Robustness.
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Capitulo 1 - INTRODUCAO

1.1 Importancia da Pesquisa e Justificativa:

O principal parametro de um projeto deve ser a seguranga, ja que vidas
humanas e grandes custos estdo envolvidos. Esse € um dos motivos que faz o
concreto armado ser tao utilizado em obras, pois este material, em certos casos,
avisa da ocorréncia de problemas na estrutura através de fissuras, trincas e até
mesmo sons caracteristicos devido o rompimento de algum elemento estrutural, fato
que proporciona a possivel remocao de usuarios da edificagcao e a sua recuperacao.
Porém no caso de ruptura de um dos pilares, geralmente, ndo ha tempo para
remocgdes e recuperagoes, pois a ruptura de pegca comprimida € brusca.

O concreto armado surgiu em 1854 e, entre 1880 e 1910, foi utilizado em
muitas construgdes, gracas aos métodos de calculo desenvolvidos na Alemanha.
(ISAIA, 2005).

A utilizagdo do concreto, que possui uma boa resisténcia a compressao,
aliado ao acgo, possuidor de excelente resisténcia a tracao, possibilitou a construgao
de estruturas de edificios com vaos maiores e cada vez mais altos.

O uso do concreto nos tempos modernos se difundiu, principalmente com o
fim da Segunda Guerra Mundial, em 1945, para a reconstrugdo de paises
devastados pelo conflito. Sua grande aceitagdo se deve a varias vantagens, como a
versatilidade, que contribuem para o seu emprego extensivo em diversos tipos de
construgdes. (ISAIA, 2005).

Sabe-se que, nas condi¢des atuais de projeto, acontecendo uma ruptura em
um dos pilares de uma estrutura de concreto armado podera haver o chamado
“efeito domind”, ou seja, ocorrera um colapso progressivo dos pilares acompanhado
dos colapsos de todos os pavimentos. Este acontecimento, na maioria dos casos,
impossibilita a recuperagdo da edificacdo, causando prejuizos financeiros e,
principalmente, risco de morte a pessoas que estejam porventura no local.

O colapso progressivo € um fendmeno que ocorre quando as consequéncias

na estrutura s&o desproporcionais a um dano inicial localizado. Este fato tem sido
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objeto de estudo em diversas partes do mundo, sejam por motivos de desastres
naturais, sismos ou atentados terroristas.

Ocorreram casos de ruinas de pilares no desabamento de uma parte do
Edificio Palace Il, no Rio de Janeiro-RJ em 1998 e no conjunto de prédios de Sao
José do Rio Preto-SP em 1997. Nestes casos os prédios foram implodidos, deixando
varios de seus proprietarios com problemas judiciais para receberem as
indenizagdes (TAKEUTI, 1999).

O municipio de Jaboatdo dos Guararapes teve dois desabamentos de
edificagdes em concreto armado, o Edificio Areia Branca em 14 de outubro de 2004
e o Edificio Gisele em 01 de junho de 1977.

O caso Ronan Point, no passado, teve a sua importancia para a engenharia,
ja que imediatamente apds o acidente, ocorrido no ano de 1968, o Reino Unido e o
Canada adotaram recomendacgdes a fim de evitar o colapso progressivo. (NISTIR
7396, 2007).

O edificio Ronan Point, era um prédio em concreto pré-fabricado, de 22
andares, que sofreu colapso progressivo apds a explosao de um botijdo de gas de
cozinha no 18° pavimento que expulsou uma parede propagando o dano para cima e
para baixo, 0 que nao causou a queda do edificio, mas, provocou um dano
desproporcional a causa. (NAIR, 2003)

Um dos casos com grande repercussdo na imprensa brasileira foi o do
desabamento do Edificio Areia Branca. A edificacdo estava situada na Avenida
Bernardo Vieira de Melo, Piedade, na cidade de Jaboatao dos Guararapes, Regiao
Metropolitana do Recife, Pernambuco. O desmoronamento ocorreu no dia 14 de
outubro de 2004. O prédio de 12 andares tipo além de subsolo e pavimento térreo
desabou numa sequéncia rapida.

O Laudo Técnico "Causas do desabamento do Edificio Areia Branca”
promovido pelo CREA-PE em seus registros fotograficos apresenta as situagdes

criticas dos pescogos dos pilares, figura 1.
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Existem estruturas que mesmo com a perda de um dos apoios resistem,
possibilitando a recuperacdo e/ou o reforgo. E o caso das plataformas flutuantes
empregadas nas atividades offshore, dimensionadas de acordo com as normas
americanas, como a APl RP 2SK de 2005. Neste tipo de plataforma verifica-se o
estado limite acidental (ELA) para as situagdes de rompimento das linhas de
ancoragem. A referida norma recomenda que a falha de uma das amarras de
ancoragem, sob determinadas condi¢des ambientais, ndo deve causar inaceitaveis
movimentos ou falha progressiva a estrutura, devendo assim as n-1 amarras
restantes assegurar a integridade da plataforma.

Outras estruturas que envolvem elevados custos e que se adota uma
condigdo de projeto em que a falha de um componente ndo conduza a efeitos
catastroficos séo os navios de grande porte, como os petroleiros, em que, se projeta
com casco duplo, para que na ocorréncia de impactos, o casco externo sendo
afetado, a existéncia do segundo casco mantenha ainda a integridade do navio.

Nos ultimos tempos o0 assunto robustez vem sendo bastante discutido. Knoll &
Vogel (2009) afirmam que robustez é a propriedade de sistemas (estruturais em
particular) que Ihes permitem sobreviver a situagdes imprevisiveis ou nao usuais.

Nos Estados Unidos, atualmente, as edificagbes governamentais s&o
projetadas para serem robustas, ou seja, para que n&o sejam passiveis de colapso
progressivo. As agéncias americanas utilizam diversos métodos a fim de evitar o
colapso progressivo, preocupadas, principalmente, com atentados terroristas.
(NISTIR 7396, 2007).

Nos dias atuais, em todo o Brasil, na maioria dos casos, utiliza-se para calculo

de edificios de concreto armado a NBR 6118:2007 - Projeto de estruturas de



22

concreto armado — Procedimento. O item 19.5.4 da referida norma, refere-se ao
“colapso progressivo”. Entretanto, a referéncia restringe-se a armadura de flexdo na
parte inferior das lajes sem vigas, no encontro com pilares. Fato que faz com que
Vasconcelos (2010) afirme que na norma brasileira falta alguma prescrigéo
relacionada com rupturas localizadas que tenham como consequéncia o
desmoronamento total da estrutura.

Este fato torna as constru¢gdées nacionais vulneraveis a certos tipos de dano.
Além disso, no Brasil os projetos estruturais s6 recentemente passaram, por
exigéncia normativa, a levar em consideragdo a agao de sismos, e, os prédios
esbeltos sdo uma realidade nacional e, em especial, pernambucana.

Segundo Oliveira & Nahum (2008) a escassez e o custo elevado do espaco
nos centros das grandes cidades fez com que as imobilidrias optassem pela
execucao de edificios altos.

Os edificios modernos construidos no Recife estdo classificados entre os
mais esbeltos do mundo, o que recomenda tecnologia de projeto e execugéo de alto
nivel, que leve em conta as suas peculiaridades e o tratamento como edificacbes
especiais onde muitas das simplificagcdes usuais e mesmo recomendacdes
normativas de carater geral, deixam de ter validade (FONTE et. al., 2005).

No caso de edificios esbeltos com um pequeno numero de pilares é de
grande importancia verificar a seguranga da estrutura quanto ao colapso
progressivo, ja que na falha de qualquer um dos apoios a ruptura tende a ser mais
rapida, e o dano, possivelmente desproporcional.

O presente trabalho propde que seja utilizado o conceito no projeto que, no
caso de um dos apoios falhar, a estabilidade da edificagdo n&o seja comprometida,
verificando a viabilidade técnica e econdmica da solugcédo encontrada. Para isso sera
utilizado um software comercial a fim de calcular uma estrutura que permita a ruptura
de um dos seus pilares, dando tempo para possiveis reforcos e recuperagdes da
edificacao.

O edificio escolhido para a pesquisa foi o préprio Edificio Areia Branca, ja que
0 mesmo pode ser considerado como um caso emblematico, pois a edificagao tinha
estrutura em concreto armado e sofreu colapso progressivo.

No Edificio Areia Branca houve a utilizacdo de normas e habitos construtivos
nacionais. Além do exposto houve a elaboracdo de dois laudos sobre o acidente

realizados por duas instituicbes: o Conselho Regional de Engenharia e Arquitetura



23

de Pernambuco (CREA-PE) e o Instituto de Criminalistica Professor Armando
Samico.

Foi atribuido o colapso total da estrutura as falhas ou vicios de construgéo, as
quais facilitaram os ataques dos efeitos nocivos do meio ambiente e de reacdes
quimicas detectadas na massa do concreto, ocorrendo assim uma intensa e precoce
degradacao das pecgas que compunham a infraestrutura.

No Brasil, onde ja se tem um vasto historico de acidentes em edificios de
concreto armado e com a construcdo de edificagdes cada vez mais esbeltas
observa-se a necessidade de estudos mais profundos sobre colapso progressivo,
devendo incluir em suas normas referéncias abrangentes e claras a fim de evitar

este tipo de colapso.

1.1.1 Manutenc¢éo Predial no Brasil

Segundo a NBR 5674 (1999) manutencao é conjunto de atividades a serem
realizadas para conservar ou recuperar a capacidade funcional da edificagdo e de
suas partes constituintes de atender as necessidades e segurangca dos seus
usuarios.

A vida util da estrutura depende, substancialmente, de niveis adequados de
manutencio, principalmente, porque os eventuais problemas estruturais, sendo
descobertos no seu inicio, teriam seus efeitos minorados e os custos de reparos
seriam reduzidos. Em geral, as normas tém dedicado grande atengao as disposi¢des
de projeto e execugdo, tendo a durabilidade como requisito essencial, sem, no
entanto, estabelecer critérios objetivos de manutencdo. (ZARZAR JUNIOR, 2007).

Uma estrutura depende de diversos fatores para se manter saudavel, como
qualidade do projeto e da execugao, meio-ambiente e manutengéao.

Para um planejamento adequado da manutencdo predial é necessario o
conhecimento prévio da curva de deterioracdo de cada material da estrutura.

As acgdes, tomadas na fase de projeto, se, devidamente executadas na fase
de construgdo, trazem maiores beneficios, reduzindo custos com manutengcao
preventiva ou corretiva. Um programa eficiente de manutengéo e inspegéao periodica
garante a durabilidade das edificagdes e permite estabelecer prioridades para as

acdes necessarias ao cumprimento da vida util prevista.
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Helene (1997) recomenda que devam ser realizadas inspecdes periddicas
nas obras, com recalculo da vida util residual, para verificacdo das hipéteses iniciais
adotadas nos projetos.

A politica de prevencdo e manutencdo é de fundamental importancia para o
prolongamento da vida util da estrutura. A Lei N° 13.341 da ALEPE (Assembléia
Legislativa do Estado de Pernambuco) determina a obrigatoriedade de vistorias
periciais e suas respectivas manutencdes periodicas.

A referida lei estabelece prazos para que vistorias em edificagdes do estado
de Pernambuco sejam realizadas conforme tabela 1, e ainda estabelece quais os
itens receberdo maior énfase na vistoria:

I- fundacgdes, pilares, lajes e fachadas;

lI- instalagdes elétricas e hidraulicas de uso comum da edificagéo;

Ill- estado de conservagao do sistema de combate a incéndio;

IV- estado de conservagao dos reservatorios de agua e casa de maquinas;

V- estado de conservagao do sistema de esgotamento sanitario;

VI- estado de conservacdo dos sistemas mecanicos e de poténcia
(elevadores, escadas rolantes, grupos geradores, subestagoes, climatizadores etc.)

quanto a segurancga e funcionalidade.

Tabela 1 — Prazos conforme tipo e idade da edificacédo para a realizagao de vistorias no estado de
Pernambuco. (LEI 13.341:2007 ALEPE)

Tipo Idade Prazos para vistorias
Residencial Até 20 anos 5 anos
Mais de 20 anos 3 anos
Publicas e comerciais - 3 anos

O sucesso de uma edificacao quanto ao desempenho estrutural e funcional
depende de uma série de fatores, que devem ser considerados desde a sua
concepgao até a sua utilizacdo. A fase de uso, devido ao desgaste sofrido pela
estrutura em fungédo da utilizacéo e de fatores ambientais deve ser acompanhada de
uma politica adequada de manutencgéo. Este fato evita o surgimento de eventuais
problemas que poderiam ser previstos, além de assegurar que, na maioria das
vezes, nao ocorrera gastos fora do previsto.

A principal diferenga entre manutencao e reforma é que a primeira nao altera

as caracteristicas originais da edificagdo, enquanto que a segunda transforma estas
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caracteristicas, seja na mudanca do tipo de utilizacdo, seja na transformagao do
layout. A reforma deve devolver a edificacdo a capacidade de desempenhar com
qualidade e segurangca as fungbes para qual foi originalmente construida,
aumentado assim a sua vida util.

Por questbdes financeiras e ambientais é inviavel considerar as edificagdes
como produtos meramente substituiveis quando as construgdes comegam a
apresentar falhas. As estruturas ndo podem ser tratadas por seus usuarios como
descartaveis, elas devem ser mantidas em condicbes adequadas de uso e sua
manutencao deve ser planejada e realizada da melhor forma mesmo para as novas
edificagcdes construidas. (NBR 5674, 1999).

Existem dois tipos de manutencdo que podem ser realizadas, a manutencao
preventiva e a manutencio corretiva.

A manutencdo preventiva € aquela que ocorre quando as acbes sao
programadas e executadas antes de uma falha, defeito ou quebra de um elemento
ou sistema da edificagcdo acontecer. Pinturas, limpeza de reservatorios de agua,
calhas, substituicdo de lampadas, interruptores, tomadas, disjuntores, dentre outros
sdo alguns exemplos de manutengao preventiva. (PROCEDIMENTOS..., 2011).

Manutencdo é considerada corretiva quando a agao € realizada apos o
problema ocorrer, como a substituicdo de telhas quebradas, das calhas, rufos
seccionados ou furados, impermeabilizacdo danificada apds a deteccdo do
vazamento, dentre outros. (PROCEDIMENTOS..., 2011).

Trabalhos de levantamento de danos realizados em estruturas de concreto
armado no Brasil mostraram que as obras vém apresentando uma degradacgéo
precoce, (ANDRADE b, 2005).

A primeira versao da Norma de manutencdo de edificagdes a NBR 5674 foi
em 1980, ou seja, antes da referida norma a falta de manutencéo nas edificagdes
brasileiras era uma realidade, o que, provavelmente, prejudicou diversas
construgdes, ja que, a falta de manutengdo pode provocar gastos inesperados e
acidentes graves.

Apesar da supracitada norma estar em vigor ha mais de trinta anos as
manutengdes realizadas no Brasil ainda deixam a desejar tanto qualitativa quanto

quantitativamente.
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1.1.2 Vida Util e Durabilidade

Vida util é o intervalo de tempo ao longo do qual a edificagdo e suas partes
constituintes atendem aos requisitos funcionais para os quais foram projetadas,
obedecidos os planos de operacgdo, uso e manutengédo previstos. (NBR 5674, 1999).

A NBR 6118 (2007) define vida util como sendo o periodo de tempo durante o
qual se mantém as caracteristicas das estruturas de concreto, desde que atendidos
os requisitos de uso e manutencao prescritos pelo projetista e pelo construtor, bem
como de execugao dos reparos necessarios decorrentes de danos acidentais. Este
conceito aplica-se tanto a partes da estrutura como a estrutura inteira.

Durabilidade consiste na capacidade de a estrutura resistir as influéncias
ambientais previstas e definidas em conjunto pelo autor do projeto estrutural e o
contratante, no inicio dos trabalhos de elaborac¢ao do projeto, (NBR 6118, 2007)

A vida util de um material € o periodo durante o qual as suas propriedades
permanecem acima dos limites minimos especificados, (SOUZA & RIPPER, 1998).

Segundo Oliveira (2007) o colapso do edificio Areia Branca, significou dizer,
para os engenheiros, que nado se podem projetar obras sem que se leve em
consideragao os conceitos de vida util e durabilidade e um plano de manutengao
permanente.

Estudos indicam que os problemas patolégicos, em estruturas de concreto
armado, ocorrem em aproximadamente 50% dos casos, por falhas de projeto e
planejamento das edificacdes, (PROPSTER, 1981 apud ZARZAR JUNIOR, 2007).
Ou seja, a vida util esta diretamente ligada a durabilidade da estrutura, dependendo
de fatores diversos, dentre eles, um dos principais € a qualidade do concreto.

A Ultima versdao da NBR 6118 (2007) estabelece critérios, visando a
durabilidade, para o projeto de estruturas de concreto armado. A referida norma
afirma que as estruturas de concreto devem ser projetadas e construidas de modo
que sob as condi¢gdes ambientais previstas na época do projeto e quando utilizadas
conforme preconizado em projeto conservem suas seguranga, estabilidade e aptidao
em servico durante o periodo correspondente a sua vida util.

Na NBR 6118 (2007) existe um capitulo inteiro dedicado a durabilidade das
estruturas de concreto, o capitulo 7, denominado: Critérios de projeto que visam a

durabilidade. A partir de tabelas expostas na referida se¢cao pode-se encontrar
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valores para a relagdo agua/cimento e para o cobrimento nominal das pecas da
estrutura, levando em consideracao a classe de agressividade ambiental.

E importante observar que a durabilidade das estruturas de concreto requer
cooperagao e esforcos coordenados de todos os envolvidos nos processos de
projeto, construgdo, manutengao e utilizagao.

A influéncia da temperatura tende a ser ignorada nas definigbes dos
processos de degradacao da estrutura, porém tem importancia, funciona como
catalisador. As reagdes quimicas de degradagado sao aceleradas com o aumento da
temperatura. Este fato faz com que os ambientes tropicais sejam consideravelmente
mais agressivos que os climas do norte da Europa, por exemplo. Um aumento na
temperatura de 10°C dobra a velocidade das reagdes. (LIMA, 2005).

Além disso, a velocidade com que ocorrera a perda de desempenho do
concreto vai depender dos cuidados e das agdes realizadas nas fases de projeto e
execucao, incluindo o controle dos materiais, de producéo, do uso e de manutencao.

Na tabela 2 é possivel ter uma visdo geral das principais causas para a
deterioragdo do concreto classificadas quanto a origem e como estas contribuem.

Tabela 2 — Resumo das principais origens e causas da deterioragao do concreto armado, (HELENE,

1986)
ORIGEM DA
DETERIORAGAO CAUSA SINTOMA
SOBRECARGA
IMPACTO
CARGAS CICLICAS
MECANICA FISSURACAO
RESTRICAO A VARIACAO DE VOLUMES SOB
GRADIENTES NORMAIS DE TEMPERATURA E UMIDADE
ABRASAO
DESGASTE SUPERFICIAL ATRITO  Feposho | DESGASTE
= SUPERFICIAL
CAVITACAO
_ FISSURACAO
CRISTALIZACAO DE SAIS ESCAMAMENTO
FiSICA EXPANSAQ
CONGELAMENTO E DEGELO FISSURACAO
ESCAMAMENTO
FISSURACAO
FOGO LASCAMENTO
DESIDRATACAO
DA PASTA
LIXIVIAGAQ _ DISSOLUGAQ
i A ACAO DOS SAIS DECOMPOSICAO
iMICA TROCA IONICA > > !
QUIMIC OCAIONIC ACAO DOS ACIDOS QUIMICA
FORMACAO DE COMPOSTOS | SULFATO DE SODIO, EXPANSAO
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EXPANSIVOS POTASSIO, CALCIO E FISSURACAO
MAGNESIO DECOMPOSIGAO
QUIMICA
REACAO ALCALI- x
AGREGADO EXPANSAO
HIDRATACAO MgO E x
CaO FISSURACAO
~ EXPANSAO
CORROCAO DA ARMADURA FISSURACAO
, DISSOLUCAO
BIOLOGICA DECOMPOSIGAO
QUIMICA

As causas de deterioragdo possuem um ou mais agentes atuantes, que por
meios de mecanismos de degradacao interagem com o concreto armado reduzindo
assim o seu desempenho.

O agente de deterioragdo mais atuante, que participa de praticamente todos
0s mecanismos de degradagao do concreto € a agua.

A deterioracdo de armaduras € o fenbmeno responsavel por uma parcela dos
danos no concreto armado, com indices de ocorréncia variando entre 27% e 64%.
Outras manifestagdes patologicas causadas por ataques quimicos, agao de sulfatos
e reagao alcali-agregado também vem degradando as construgdes, (ANDRADE a,
2005).

Para um planejamento adequado da estrutura é fundamental que o projetista
tenha em mente informacdes para avaliar as mudangas que ocorrem durante o

tempo.

1.1.3 A Esbeltez dos Edificios de Concreto Armado na Cidade do Recife

Devido ao grande crescimento econdmico experimentado pelo pais na
década de 70 ocorreu um aumento significativo de construgdes verticalizadas.

Segundo Fonte et. al. (2005), nesta época, na cidade do Recife, constatou-se
o aparecimento de edificios comerciais e residenciais com altura correspondente a
20 pavimentos e, a partir de 1996, a ocorréncia de uma forte e permanente
tendéncia de aumento de altura destes edificios, que chegaram a atingir,
atualmente, até 50 pavimentos.

Os edificios altos tém uma série de caracteristicas especiais que devem ser
consideradas no projeto estrutural, entre elas o vento. Segundo Barros (2003) o
projeto de uma edificagdo para resistir a agcdo do vento deve garantir a estrutura

estabilidade e segurancga, além de assegurar que ndo haja deslocamentos laterais
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excessivos que possam causar danos significativos a constru¢do, com
consequentes problemas de manutengao ou desconforto dos ocupantes.

Um dos fatores principais para se levar em conta, no calculo, o efeito do vento
€ a esbeltez da edificacédo, porém, segundo a NBR 6123 (1988) a resposta dindmica
na edificacdo a excitacdo do vento depende nédo s6 de sua forma externa, mas
também dos materiais empregados, do amortecimento e da rigidez estrutural.

A esbeltez é definida como sendo a relagao entre a altura total da edificacéo e
a largura média segundo as dire¢cdes X e Y.

Uma estrutura com multiplos andares deve ter uma rigorosa analise da agao
do vento que influencia de maneira significativa a escolha do sistema estrutural, pois
o trabalho analitico torna-se mais complexo. Podem existir edificios de 25 andares
nos quais a acado do vento € um efeito secundario da mesma maneira que existem
edificios de 15 andares onde esta acdo, se nao considerada, pode colocar em risco
a estabilidade da estrutura. (BARROS, 2003).

Fonte et. al. (2005) realizou, na cidade do Recife, uma pesquisa, no periodo
de 1996 a 2003, onde foram verificados diversos parametros de 236 edificios com
altura minima correspondente a 15 pavimentos, entre eles a altura da edificacao, as
dimensdes em planta e o numero de pavimentos.

A pesquisa mostrou que a maioria das edificacbes esta compreendida na
faixa de 16 a 21 pavimentos, entretanto, ocorreu uma significativa quantidade de
edificagcbes com mais de 30 pavimentos. Além disto, foi verificada a esbeltez

maxima das edificagdes, o que pode ser observado na figura 2.

Esbeltez Maxima
e
|
|

1996 1997 1998 1999 2000 2001 2002 2003
Ano

Através da figura 2 é possivel observar que houve uma tendéncia de

crescimento da esbeltez, atingindo o valor maximo de 14,8 no ano 2000.
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Foi apresentada classificagdo dos edificios estudados por faixa de esbeltez,
sendo: esbeltez menor que 4, pequena esbeltez; esbeltez entre 4 e 6, média e por
fim edificios de grande esbeltez com valor maior do que 6.

Os edificios que vém sendo construidos estdo apresentando grandes alturas
e maiores valores de esbeltez, o que significa maior desafio ao projeto estrutural,
pois com o aumento da altura o carregamento lateral do vento cresce. (FONTE et.
al., 2005)

As figuras 3 e 4 mostram a relagao entre a altura e a esbeltez de edificios

no sudeste do Brasil e em outros paises, respectivamente.

W Porto fino

W Garagem San Siro
B Aché Farias Lima
O Torre Almirante

M Citibank

B E - Tower

B CENU - Torre Norte

Esbeltez
(=]

91 93 128 128 130 162 180
Altura (m)

A figura 3 mostra que os edificios verificados apresentam uma tendéncia de
diminuicdo da esbeltez com a altura, nestes edificios quanto maior a altura maior a

proporcao das dimensdes na planta. (FONTE et. al., 2005).
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Através da figura 4 observa-se que ocorreu uma tendéncia de crescimento da
esbeltez até a altura de 293 m, nos prédios com alturas acima desta ocorreu, na
maioria dos casos, uma diminui¢do da esbeltez com a elevagéo da altura. Exceto no
caso dos edificios Jim Mao Tower e Petronas Tower. No entanto, edificios deste
porte e mais altos ou de geometrias especiais tém solu¢des persolnalisadas para
solugdes relativas as resisténcias ao vento.

Como concluido por Fonte et. al. 2005, quando observada a esbeltez nos
edificios da cidade do Recife, do Brasil e em outros paises através das figuras 3, 4 e
5 nota-se que as edificacbes da capital pernambucana estdo entre as mais esbeltas
do mundo. Este fato torna as estruturas recifenses mais vulneraveis ao colapso

progressivo no caso destas serem expostas a algum dano.

1.2 Objetivos do Trabalho

Objetivo geral:

Estudar a viabilidade técnica e econdmica de projetos de obras em que a
estabilidade de edificios de concreto armado seja assegurada havendo a perda de

um qualquer dos apoios na base.

Objetivos especificos:

- Realizar levantamento bibliografico sobre o assunto.

- Descrever o atual estado da arte sobre o colapso progressivo.

- Desenvolver o projeto estrutural da estrutura adotada o mais proximo possivel da
estrutura do Edificio Areia Branca.

- Estudar o comportamento da estrutura analoga ao Edificio Areia Branca frente a
perda de um dos seus pilares da base, verificando esforcos e deslocamentos, a fim
de entender o fendmeno do colapso progressivo.

- Verificar a possibilidade de projetar estrutura com consideragdes de robustez, com
o emprego de software comercial, de acordo com as recomendag¢des da NBR
6118:2007, que seja capaz de perder qualquer dos seus pilares, no trecho entre a
fundacao e o subsolo, sem que ocorra o colapso progressivo.

- Realizar analise comparativa de custo, esfor¢cos e deslocamentos entre a estrutura

analoga e a estrutura robusta, verificando a sua viabilidade técnica e econdémica.
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1.3 Metodologia

A metodologia utilizada consiste na realizagao das seguintes atividades:

e Estudo e revisao bibliografica sobre o tema.

Nesta etapa foi efetuado um levantamento do referencial tedrico sobre o

tema.

e Descrigdo do atual estado da arte sobre colapso progressivo.

Os estudos foram realizados observando os acidentes ja ocorridos em
estruturas de concreto armado e os meios utilizados, atualmente, para manter a

robustez.

e Fazer o projeto estrutural do edificio Areia Branca o mais préximo possivel da

estrutura que existiu.

Esta fase sera de elaboracdo do projeto estrutural, de acordo com a NBR
6118:2007, da maneira convencional, o mais proximo possivel do Edificio Areia
Branca, a fim de obter referenciais técnicos e quantitativos.

A classe de resisténcia utilizada nesta etapa foi de 30 MPa, por, atualmente,

ser bastante comum em varias constru¢des desta natureza.

e Estudar o comportamento da estrutura analoga ao Edificio Areia Branca frente a
perda de um dos seus pilares da base, verificando esforgos e deslocamentos, a fim

de entender o fendmeno do colapso progressivo.

Nesta fase foram observados os esforgos e deslocamentos do edificio com e
sem o pilar, que foi a origem do colapso da estrutura.

Verificar qual a pior situacédo de esforco que cada pilar devera suportar com a
retirada de um dos seus adjacentes. Para isto, foi retirado o trecho de um
determinado pilar, entre a fundagao e o subsolo, e verificar qual seria a carga a ser
suportada pelos pilares vizinhos. Desta forma, foi detectado para cada pilar o
elemento estrutural que uma vez retirado provocaria, por consequéncia, um maior

dano, estabelecendo entdo a pior situagéo de carga para os elementos de apoio.
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Observar com a retirada de cada pilar da estrutura até que pavimento ocorre

maior repercussao do dano.

e Verificar a possibilidade de projetar estrutura robusta que seja capaz de perder
qualquer dos seus pilares da base, no trecho entre a fundagao e o subsolo, sem

que ocorra o colapso progressivo.

Projetar a estrutura considerando a inexisténcia de um dos pilares, no trecho
entre a fundacéo e o subsolo, adotando as dimensdes necessarias das vigas para
garantir a estabilidade da edificagdo nas novas condic¢des.

Em seguida, foi considerada a inexisténcia de outro apoio, com a existéncia
do pilar anteriormente referido, com as vigas adequadamente refor¢gadas, garantindo
além da possivel ruptura do primeiro pilar considerado, a ruptura do segundo pilar,
realizando os ajustes necessarios.

O sistema foi reanalisado, e assim, sucessivamente, tratando com todos os
pilares da estrutura.

Foram atribuidas condicbes semelhantes as ocorridas no Edificio Areia
Branca. O projeto seguiu as recomendacgdes da NBR 6118:2007.

e Foi realizada analise comparativa de custo entre a estrutura analoga e a

estrutura robusta, verificando assim a viabilidade técnica e econébmica.

Realizar analise comparativa dos quantitativos de férmas, concreto e
armaduras da edificacdo andloga calculada convencionalmente e da maneira que
permite a ruptura de qualquer um dos apoios (estrutura robusta). Devendo entéo ser
analisada a viabilidade econémica do método desenvolvido, lembrando que o ganho
se refere a vidas humanas.

Analisar a possibilidade do modelo de calculo, seguindo as recomendacdes
da NBR 6118:2007, de evitar o colapso progressivo e se tornar usual, possibilitando
assim, no caso de ruptura do trecho do pilar entre a fundagdo e o subsolo, a
recuperacao da estrutura e, principalmente, o afastamento de risco de morte dos

usuarios.
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1.4 Descricado dos capitulos seguintes.

Visando facilitar ao leitor da dissertagdo, descrevem-se, a seguir, os capitulos
que a compdem:

O primeiro capitulo consta de uma introdugao, onde é exposta a importancia
da pesquisa junto com a justificativa, os objetivos do trabalho e a metodologia
utilizada.

O segundo capitulo consiste em uma revisao bibliografica alusiva ao tema,
considerando o cenario atual sobre as construgbes em concreto armado no Brasil,
inclusive os acidentes ocorridos.

O terceiro capitulo aborda o colapso progressivo, onde € estudado o caso do
Edificio Areia Branca. Além disso, sdo apresentados as caracteristicas de projetos e
os métodos utilizados com a finalidade de projetar as estruturas para a robustez.

No quarto capitulo sdo apresentadas as analises efetuadas e os resultados
obtidos. Para isso € descrita a estrutura adotada, suas condigbes de carregamento,
a estratégia adotada para as andlises e a modelagem estrutural. Também sé&o
apresentados os resultados oriundos das analises.

No quinto capitulo séo tecidos comentarios sobre os resultados encontrados
nesta pesquisa, avaliando assim as possibilidades de se projetar estruturas robustas
utilizando software comercial e seguindo as recomendacgdes da NBR 6118:2007.

O sexto capitulo contém as conclusbées e as sugestdes sobre futuros
trabalhos a respeito do tema.

No final do texto encontram-se as referéncias bibliograficas.
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Capitulo 2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 Histoérico de Acidentes com Edificios de Concreto Armado no Brasil

No Brasil, tem-se verificado diversos casos de acidentes, muitas vezes
apresentando vitimas fatais. Neste item apresentaremos alguns dos casos
brasileiros mais relevantes.

Como um dos exemplos pode ser citado o caso do pavilhdo de exposigcdes da
gameleira, em Belo Horizonte, Brasil.

A obra, contratada pelo governo de Minas Gerais colapsou em 1971,
deixando centenas de operarios mortos e varios feridos. Abaixo a figura 5 mostra

partes dos escombros.

e B s el
Figura 5 — Colapso do pavilhdo de exposi¢des do Parque da Gameleira, em Belo Horizonte.
(COLAPSO..., 2011)

Segundo depoimentos das testemunhas a junta dilatagdo da laje sobre as
vigas, que era de dois centimetros no inicio da retirada das escoras, superava a 15

centimetros por ocasido do desabamento, (JUSTICA..., 2006).
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A pericia realizada na época demonstrou que o concreto utilizado na
construgdo ndo possuia a resisténcia especificada em projeto, o que contribuiu para
aumentar a possibilidade de rompimento da laje. Apenas em 2006 o Tribunal de
Justica de Minas Gerais condenou o estado, a construtora responsavel pela obra e o
Departamento de Obras Publicas (Deop) a pagar a indenizagdao as vitimas do
acidente. (JUSTICA..., 2006).

No caso apresentado foram 35 anos para sair a decisdo do Tribunal de
Justica determinando o pagamento das indenizagdes, este é apenas um exemplo de
muitos que acontecem no Brasil. Além das perdas irreparaveis de vidas humanas
ocorre um desgaste para o recebimento do que é de direito das vitimas de tragédias
como estas.

Seguem alguns casos relevantes de colapso em estruturas de concreto

armado em edificios.

2.1.1 Edificio Gisele (1977)

Desabamento ocorrido em Jaboatdo dos Guararapes, na Regido
Metropolitana do Recife, Pernambuco, em meados de 1977.

Na tragédia foi contabilizado um total de 42 vitimas, sendo 20 feridos e 22
mortos. (MELO, 2007)

2.1.2 Edificio Atlantico (1995)

Acidente envolvendo 33 vitimas, sendo 4 feridos e 29 mortos, em Guaratuba
no Parana, Brasil.

O prédio possuia seis andares. O laudo do instituto de criminalistica do
Parana apontou erros na construgao da estrutura. A edificagdo veio desabar um ano
apos a conclusédo da sua construgdo. Segundo Brum (2010) o colapso aconteceu

por volta das 10:00h da manha de um sabado do dia 28 de janeiro de 1995.
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Uma semana antes do acidente, barulhos foram ouvidos no prédio, que
apresentou rachaduras. Portas e janelas nao abriam e nem o elevador funcionava.
Os proprietarios decidiram contratar uma empresa especializada para orientar o
trabalho. A construtora ndo recomendou a retirada dos residentes. No momento do
desabamento o0s moradores residentes relataram que escutaram estalos.
(TRAGEDIA..., 2007).

Em entrevista concedida a Brum (2010) o Tenente Novochadlo, na época com
25 anos, diz sempre se lembrar do casal com dois filhos encontrados mortos onde
seria a escadaria do Atlantico. “O pai estava abragado sobre a mulher e os filhos,
tentando protegé-los. S6 com cabeca fria para ver isso e continuar as buscas.”

Segundo relato de doze pedreiros e trés mestres-de-obras, que trabalhavam
na obra e estavam reforcando os pilares de concreto , 5 dos 40 pilares do edificio
estavam esmagados na regidao do “colarinho” (regido entre a base da fundacgéo e a
viga que sustenta os pilares do prédio, no caso de uma sapata corrida). (SOUZA &
BITTENCOURT, 2001)

Na época do desabamento estava ocorrendo o reforco da estrutura de
concreto; foi verificado apds o ocorrido que 5 dos 40 pilares estavam esmagados na
regido do colarinho. (BRUM, 2010).

Em 1998, doze proprietarios aceitaram um acordo com o engenheiro civil. Os
proprietarios receberam R$ 306 mil em imoveis, que ratearam. Os outros moradores
esperam ha mais de 15 anos pelas indenizagdes. (BRUM, 2010). Em 2002,
familiares de outras vitimas tentaram reabrir 0 caso, mas nao conseguiram.

O esmagamento da regido do colarinho, provavelmente ocorreu devido ao
peso causado pela construgdo de uma piscina de 5.000 litros e de uma caixa d’agua,
ambas ausentes no projeto estrutural. (SOUZA & BITTENCOURT, 2001)

2.1.3 Edificio Italia (1997)

Em meados de 1997 o edificio Italia, edificacdo situada em Sao José
do Rio Preto, Sdo Paulo, desabou ndo deixando feridos nem vitimas fatais. Porém
provocando a implosdo de mais dois edificios no ano seguinte. Uma das causas do
desabamento foi atribuida a sobrecarga em um dos pilares e falhas no projeto das
fundacgoes.

Apo6s moradores escutarem estalos na estrutura a equipe de bombeiros foi

chamada constando que a edificacédo iria colapsar e ordenando a evacuag¢ao do



38

prédio. Segundo Souza & Bittencourt (2001) o edificio ndo apresentava indicativo de
ruinas como fissuragdes. Algumas familias moravam na edificagdo mesmo sem o

habite-se da prefeitura.

Figura 7 — Imploséo dos edificios Espanha e Portugal, (SIMIONE, 2010).

Os escombros do desabamento atingiram quatro casas, um posto de
gasolina, quatro andares de um prédio e um andar de outro edificio. Devido a estes
acontecimentos os moradores foram, em 2010, intimados pela justica a pagar a
prefeitura R$ 5,1 milhdes em um prazo de 15 dias.

A indenizacao foi estipulada para reparar os estragos causados pela queda
da torre, de 17 andares, cujas 500 toneladas de concreto desabaram obrigando os
condébminos do Italia a ressarcir a prefeitura pelos servicos de limpeza e
reconstrucdo das vias e servigos publicos, como redes de energia e telefonia, que
ficaram destruidos com a queda. O valor, que era inicialmente cerca de R$ 1 milho,
passou em 2010 para R$ 5,1 milhdes. (SIMIONE, 2010).

Os Edificios Espanha e Portugal, que faziam parte do mesmo condominio de
luxo do Edificio Italia tiveram de ser implodidos em Abril de 1998, devido a um risco
de desabamento. No Edificio Espanha medi¢des indicaram que 2 dos 16 pilares que
sustentavam o prédio apresentavam oscilagdes que variavam de 0,9 mm a 2,2 mm e
que os centros destes pilares estavam fora do centro da principal viga que os
sustentavam, numa ordem de 10 a 40 cm. (SOUZA & BITTENCOURT, 2001).

A implosdo dos edificios, que possuiam 17 andares, foi falha, os prédios
tombaram a partir do sexto andar e cairam sobre a avenida.

Em 2006, a Justica de Rio Preto mandou a prefeitura pagar R$ 6 milhdes aos
moradores dos edificios Espanha e Portugal, por ter determinado a implosdo dos
prédios sem necessidade. (SIMIONE, 2010).
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Para o laudo da pericia as principais causas do desabamento teriam sido
falhas no calculo da fundagé&o e sobrecarga em um dos pilares, que estariam com
pressao 40% maior que a estipulada pelo projeto estrutural. No laudo divulgado pelo
IPT (Instituto de Pesquisas Tecnolégicas), foi afirmado que houve falhas na
concepgao do projeto de fundacao, o que teria provocado o afundamento de duas
estacas. Ocorreram sobrecargas de material de acabamento e desalinhamento de
pilares. Ainda foi levantada a hip6tese do solo ter colaborado na tragédia. (SOUZA &
BITTENCOURT, 2001)

Em 2011 o STJ (Superior Tribunal de Justica) tomou decisao favoravel a agcao
de ex-morador do edificio Italia, responsabilizando a Construtora pela queda. A
decisao abre precedente para que o morador cobre indenizagcdo da empresa com as

perdas que teve com a queda do edificio, (STJ..., 2011).

2.1.4 Edificio Palace Il (1998)

Acidente ocorrido em 1998, na cidade do Rio de Janeiro, devido ao sub-
dimensionamento de 2 pilares da estrutura. Os pilares P4 e P44, que deveriam
sustentar 480 toneladas, teriam sido construidos para suportar apenas 230
toneladas.

O edificio Palace Il ficava situado no bairro da Barra da Tijuca, na cidade do
Rio de Janeiro, Brasil. O colapso parcial da estrutura ocorreu no dia 22 de fevereiro
de 1998, matando 8,0 pessoas. A edificagdo possuia 22 andares e 172

apartamentos e veio a ser demolida dias depois.

Figura 8 — Tragédia do palace Il. (ASSOCIACAO DAS VITIMAS, 2003 apud GRASSELLI, 2004).
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Diversos laudos sobre a tragédia foram feitos, porém nao foram unanimes em
suas conclusdes. A tabela 3 apresenta um resumo das conclusées dos laudos
citados por Souza & Bittencourt (2001).

Tabela 3 — Resumo das conclusdes sobre o desabamento do edificio Palace Il, (SOUZA &

BITTENCOURT,2001).
CONCLUSOES SOBRE O
LAUDO DESABAMENTO DO EDIFICIO PALACE
Il
Laudo do Instituto de Erro generalizado de projeto estrutural
Criminalistica Carlos Eboli Erros na execugao da obra, mas
(ICCE) considerou-os como despreziveis.

Laudos preparados pelo
Departamento de Vistoria da
Secretaria Municipal de Erros de calculo somados a erros na
Urbanismo e por uma empresa execucao da obra.
particular contratada pelas
vitimas do Palace |l
CREA-RJ Erros de projeto e de execugao

O laudo do ICCE atribuiu a causa do colapso do edificio Palace Il a um erro
generalizado de projeto estrutural: 78% dos pilares teriam sido construidos abaixo
do padrao técnico e, dois deles (P4 e P44), que deveriam sustentar 480 toneladas,
teriam sido construidos para suportar apenas 230 toneladas. O referido laudo
apontou erros na execugao da obra, porém os considerou despreziveis no contesto
do desabamento (SOUZA & BITTENCOURT, 2011).

Ainda Segundo Souza & Bittencourt (2001) os laudos preparados pelo
Departamento de Vistoria da Secretaria Municipal de Urbanismo e por uma empresa
particular contratada pelas vitimas do Palace IlI, concluiram que os erros de
execugao e de calculo foram juntos responsaveis pelo colapso da edificacdo. O
CREA-RJ também publicou nota endogando as conclusdes.

Segundo matéria publicada na Folha UOL antes da tragédia, o Palace Il ja era
objeto de processos judiciais por suposta ma qualidade na construgcéo. O prédio nao
havia recebido o Habite-se (autorizagdo de ocupacdo) da Prefeitura do Rio e tinha
rachaduras e infiltracées. (DESABAMENTO..., 2002).

Entre os erros de execucdo estava a deficiéncia de cobrimento das
armaduras, auséncia de estribos suplementares dos pilares, concreto fraco, com
muitas bolhas de ar e possivelmente feito com areia do mar. (SOUZA &
BITTENCOURT, 2001)
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Em maio de 2001, o dono da construtora foi absolvido pela Justica, assim
como o engenheiro de campo da obra. Apenas o engenheiro calculista foi
condenado a prestar servicos a comunidade. (DESABAMENTO..., 2002).

Foi constatado que o edificio Palace |, prédio do mesmo condominio do
Palace Il, também tinha problemas graves no dimensionamento dos pilares, tendo a
referida edificacdo que passar por processos de recuperagao estrutural.

O advogado da Associagéo das Vitimas do Palace Il declara que até fevereiro
de 2008 apenas 15% das indenizagdes foram pagas as familias das vitimas. O
processo judicial ainda se arrasta nos tribunais. (INDENIZACOES..., 2008)

2.1.5 Edificio Areia Branca (2004)

Desabamento ocorrido em 14 de outubro de 2004, em edificagdo com 27
anos, localizada na Av. Bernardo Vieira de Melo, no bairro de Piedade, Jaboatdo dos
Guararapes, Pernambuco, que deixou 4 mortos. As figuras 10 e 11 mostram a

edificagcao antes e depois da tragédia.

Figura 10 — Escombros do Edificio Areia Branca.(OLIVEIRA et .al., 2005)
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O colapso do edificio Areia Branca chamou atencao para a necessidade de
realizacao de vistorias nas fundacgoes.

Um fato relevante é que a ruptura, que causou o desmoronamento do Edificio
Areia Branca, ocorreu na regido de ligagdo com as sapatas. Nao se tem
conhecimento da realizagdo de vistorias de edificios nesta regido, especialmente
pelas dificuldades e transtornos criados por tal operagado. Antes do acidente com o
Edificio Areia Branca, na Regido Metropolitana do Recife, a parte enterrada dos
edificios ndo fora questionada, ndao havendo, assim, a pratica da inspeg¢ao das
fundacdes. E de se inferir que o mesmo ocorra nas demais regides brasileiras
(OLIVEIRA, 2007).

Apenas quatro anos apos a tragédia do colapso do edificio Areia Branca foi
determinado, ainda em 1° instancia, o pagamento das indenizagdes pela seguradora
aos moradores. Porém, segundo informagdes do diario de Pernambuco, a referida
empresa afirmou que nao foi contratado seguro contra desmoronamento e que ira
recorrer e tomar as medidas judiciais cabiveis em todas as instancias possiveis.
(AREIA..., 2009).

Maiores detalhes sobre o colapso do edificio Areia Branca encontram-se no
item 3.1.2.

2.1.6 Edificio Real Class (2011)

O desabamento desta edificacdo ocorreu em 29 de janeiro de 2011, na
cidade de Belém do Para. O edificio de 34 andares em concreto armado estava em
fase de acabamento. O acidente produziu a morte de trés pessoas, sendo dois
operarios e uma vizinha da obra.

O colapso ocorreu de repente. Segundo relatos de vizinhos, ndo houve nada
de anormal na hora do acidente, o edificio desmoronou apdés uma chuva forte. O
que, a principio, pode ser caracterizado como colapso progressivo, porém para esta
afirmativa ser verdadeira se faz necessario um estudo mais profundo do
acontecimento. Através das figuras 12 e 13 é possivel contemplar a edificagéo

antes da tragédia e seus escombros, respectivamente.
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Figura 12 — Escombros do edificio Real Class. (MULHER..., 2011)

No inicio de margo de 2011 foi apresentado um laudo técnico elaborado pela
Faculdade de Engenharia Civil (FEC), por meio do Grupo de Analise Experimental
de Estruturas e Materiais (GAEMA), do Instituto de Tecnologia (ITEC) da
Universidade Federal do Para (UFPA) sobre as causas do desabamento do Edificio
Real Class. O estudo foi coordenado pelo Conselho Regional de Engenharia e
Arquitetura do Para (CREA-PA).

O laudo concluiu que a queda do edificio ocorreu por erro de calculo do
projeto estrutural, j4 que a edificacdo colapsou quando foi submetida a uma
combinagao elevada de carregamentos verticais e horizontais no momento da
tempestade. (GARCIA..., 2011)

O laudo afirma que as fundagdes foram corretamente projetadas, o concreto e
0 ago também apresentavam resisténcias compativeis com as recomendadas pelas

normas brasileiras. Diversos pilares do pavimento térreo ndo apresentavam
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resisténcia compativel com os esforgcos atuantes e ruiram bruscamente, sem
apresentar fissuras. A pesquisa afirma ainda que a simulagao realizada concluiu
que, em pouco mais de nove segundos, o prédio veio abaixo. (GARCIA..., 2011).

O Engenheiro civil responsavel pelo célculo estrutural do edificio Real Class,
afirma que o prédio caiu por “erro na fundacao”, apés a contaminacdo do concreto
de algumas estacas de sustentacido com lama, e que nem todas as estacas foram
vistoriadas pelo laudo emitido pela UFPA. O calculista afirma que calculou a
edificacdo em maquina de calcular e que foi responsavel pelo projeto de mais de 50
prédios. (ENGENHEIRO..., 2011)

Esta pesquisa nao teve acesso ao laudo emitido pela UFPA. O diario online
publicou trechos do referido documento que foram transcritos nos paragrafos
seguintes.

Apés analisar os projetos de arquitetura, estrutura, fundacgodes,
laudos de sondagem e a realizagcdo de ensaios em amostras de aco
e concreto colhidos no local, esta equipe técnica concluiu que:

* O concreto e 0 agco empregados na estrutura apresentavam
resisténcias compativeis com as recomendadas pelas normas
brasileiras;

* As fundagdes foram corretamente projetadas considerando-se as
cargas informadas no projeto estrutural;

* Considerando as recomendagdes normativas para
dimensionamento de estruturas de concreto, para carregamentos
verticais e para o vento, observou-se que o projeto estrutural ndo
atendia tais recomendacgoes, sendo a situacdo mais critica referente
a atuacédo do vento;

* Para a situagao de colapso, caso de construgao, observou-se que
as fundacbes apresentavam resisténcia significativamente superior,
descartando-se a hipotese de que o colapso tenha se iniciado por
esgotamento de sua capacidade resistente;

* Ainda para o caso de construcao, verificou-se que diversos pilares
no nivel do pavimento térreo nao apresentavam resisténcia
compativel com os esforgos atuantes, com alguns apresentando
ruptura brusca, sem avisos (fissuras);

Sendo assim, esta equipe concluiu que o colapso ocorreu por
problemas de concepcado estrutural e que o colapso do edificio
ocorreu quando a estrutura foi submetida a uma combinacao
elevada de carregamentos verticais e horizontais (LAUDO..., 2011).

O laudo elaborado pelo Centro de Pericias Renato Chaves teve conclusdes
similares ao laudo elaborado pela UFPA. O ponto em que os dois ndao foram
unanimes foi quanto a importancia do vento na tragédia. O laudo da UFPA
considerou o vento como fator fundamental no desabamento do edificio. Ja os

autores do segundo laudo afirmam que o colapso sé veio acontecer apds seis
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minutos do fim da tempestade, desconsiderando a acgdo deste fator no
desabamento.

O laudo do instituto Renato Chaves apontou os pilares P15 e P16, localizados
no fosso do elevador, como responsaveis pela queda do edificio. Na avaliagao foi
detectada que o sistema foi calculado sem integragéo, ou seja, inadequadamente
para uma edificagdo de 34 pavimentos. Os estribos encontrados nos escombros
eram de 4,2mm enquanto que o minimo recomendado pela NBR 6118 (2007) € de
5,0mm. Foram detectadas falhas na concepg¢ao do sistema estrutural, ocasionando
erro na escolha do modelo matematico aplicado. (CENTRO..., 2011)

Provavelmente os familiares das vitimas e os proprietarios dos apartamentos
do edificio Real Class deverao travar uma guerra judicial, durante anos, para receber

as indenizacoes cabiveis.

2.1.7 Edificio em Belo Horizonte Colapso de um pilar (2008)

Em 2008, na cidade de Belo Horizonte, Minas Gerais, Brasil, aconteceu o
colapso repentino de um pilar em uma edificagdo mista, com 25 anos de construida.
A edificagdo era uma estrutura em concreto armado no térreo e alvenaria estrutural
com blocos ceramicos a partir do primeiro pavimento. O pilar rompido pode ser visto

através da figura 13.

B N e, Y AL W il
Figura 13 — Pilar rompido e escarificado em edificagdo em Belo Horizonte, (COSTA & CAMARGO,
2011).

Para a sustentagdo dos pilares P5, P6 e P7 foi utilizada uma técnica
conhecida como “fogueira”, onde os referidos elementos estruturais ficaram

envolvidos por dormentes de madeira, além disso, foram providenciados
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escoramentos metalicos, posicionados abaixo da primeira laje, nos alinhamentos

entre pilares, conforme figuras 15a e 15b.

EB W oad i

Figura 14b — Escoramento da edificagdo. (COSTA & CAMARGO, 2011)

Praticamente todos os estribos se encontravam em avancado estado de
deterioragcdo corrosiva, e algumas barras longitudinais encontravam-se sem

contraventamento, nos primeiros 75cm, contados a partir da fundagéo, do pilar P6.
(COSTA & CAMARGO, 2011)
O concreto da edificagdo supracitada apresentava trechos segregados,

denunciando que foi utilizada uma baixa relagdo agua/cimento. Estudos feitos no
local através de ensaios de ultrassonografia mostraram que 2 pilares, distantes do
P6 apresentaram boa qualidade, os demais qualidade duvidosa, e o pilar P6 baixa
qualidade.

Na década de 80, época da construcédo do edificio era comum a utilizacido de

concretos com baixa resisténcia da ordem de 15 MPa.
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A partir do modo de ruptura do pilar, dentre outros fatores observados pode-
se afirmar que o colapso ocorreu por insuficiéncia da capacidade resistente. A
corrosao observada nos quatro primeiros estribos, com seu rompimento total, fez
com que as barras longitudinais do pilar P6 ficasse com “espagamento” entre
estribos de 75,0 cm. (COSTA & CAMARGO, 2011)

Nos pilares as forcas normais de compressdo sdo preponderantes. A
flambagem é a perda da estabilidade por bifurcagdo do equilibrio e deve ser
combatida por estribos. A NBR 6118 (2007) estabelece critérios para o espagamento
minimo entre estribos ndo sendo permitido que ultrapasse 20,0 cm.

Costa & Camargo (2011) afirmam que quando os concretos atingem tensdes
acima de 60% da carga ultima, verificam-se manifestagdo e propagacédo de
microfissuras, estas podem gerar instabilidade na interface matriz-agregado. Os
referidos autores fizeram uma analise linear da estrutura do prédio, sem maiores
refinamentos, considerando seus elementos estruturais, antes e depois do
esmagamento do P6, e retirando o pilar que colapsou, conforme mostra as figuras
16 a 18.

Figura 15 — Modelo matematico. (COSTA & CAMARGO, 2011)

Figura 16 — Deformada da estrutura sem falhas. (COSTA & CAMARGO, 2011)
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Figura 17 — Estrutura deformada com P6 rompido (a) e a estrutura deformada sem o pilar P6(b).
(COSTA & CAMARGO, 2011)

O deslocamentos maximo, na dire¢éo z, foi de 0,519 cm, encontrados na
figura 16, onde é possivel observar a deformada da estrutura sem falhas. Ja a figura
17a mostra para a estrutura deformada, com o P6 rompido, um deslocamento
maximo, na dire¢ao z, de 0,9335 cm. Para o pilar retirado a analise apresentou um
deslocamento maximo, na diregao z, de 0,9706 cm.

Nota-se um aumento de quase 100% no deslocamento maximo, em z,
quando se compara a estrutura com falha e sem falhas. Sendo de 79,87%
comparando com o P6 rompido e de 87,01% comparando a retirada do P6. A
comparacgao entre os deslocamentos em z da estrutura com o pilar danificado e sem
o0 mesmo da praticamente insignificante, da ordem de 3,82%.

Nas figuras é possivel observar que as duas estruturas tém comportamento
similar, o que pode ser justificado pela distribuicdo de cargas pelos elementos que
compdem a edificagado e contribuem para tentativa dela se tornar estavel.

Estes colapsos deveriam ser profundamente estudados pelo meio técnico a
fim de evitar outras tragédias, porém esta tarefa nem sempre é facil ja que os laudos
raramente estdo disponiveis para a sociedade. Segundo Souza & Bittencourt (2001)
as informacdes disponiveis sobre os acidentes sdo em geral sensacionalistas e
provéem de noticiarios televisivos, jornais e revistas, dotadas de um conteudo

amplamente restrito sobre as efetivas causas técnicas dos acidentes.



49

2.2 Projetos de Edificios de Concreto Armado

Para a elaboracdo de um projeto estrutural seguro € necessario o
conhecimento do funcionamento do sistema de distribuicdo dos esforcos.

As estruturas de concreto armado tém a funcdo de resistir as acgdes
transmitindo as cargas ao solo através de seus elementos principais, que sao:
pilares, lajes, vigas e os elementos de fundagéao.

As lajes sdo responsaveis pela distribuicdo das ag¢des horizontais para os
elementos de contraventamento, ja que recebem as cargas permanentes,
equivalentes ao peso proprio € elementos fixos, e as sobrecargas, referentes as
acdes de utilizacdo. Além disso, estas placas contraventam os pilares da estrutura.

Ja as vigas transmitem as ag¢des para os apoios. Os pilares recebem estas
acdes das vigas ou das lajes e as passam para os elementos inferiores ou fundacgao.

A fundagao, por sua vez, transmite os esforgcos recebidos de toda a estrutura,
para o solo.

No caso das lajes se apoiarem diretamente nos pilares, sem a existéncia de
vigas, estas sdo chamadas de lajes lisas. Havendo capitéis nas ligacbes das lajes
com os pilares, elas recebem o nome de lajes-cogumelo.

As vigas-faixa recebem este nome quando uma determinada faixa, nas lajes
lisas, é projetada como viga.

Atualmente, a utilizacdo de lajes nervuradas em obras € bastante comum.
Quando as nervuras e as vigas possuem a mesma altura, o referido elemento
estrutural é denominado lajes lisas nervuradas. Neste tipo de laje € corriqueira a
utilizacédo de vigas-faixa e capitéis embutidos.

Os porticos, que sao os pilares alinhados ligados por vigas, sao os elementos
mais comuns de contraventamento. Como o préprio nome ja diz, estes elementos
devem resistir a diversas acdes, inclusive as acdes provenientes dos ventos. Os
porticos trelicados, paredes estruturais ou nucleos sdo muito utilizados para o
travamento de edificios esbeltos. Os nucleos, geralmente sdo compostos pelas
escadas ou, também, pela caixa de elevadores.

Nos edificios as caixas d’agua, escadas, marquises e consolos, entre outros,

sao tidos como elementos estruturais complementares.



50

E importante ressaltar que a utilizagdo de sistemas computacionais € cada
vez mais difundida, nos dias atuais, é praticamente impossivel elaborar projetos sem
0 uso de um sistema computacional.

Existem diversas vantagens de se elaborar um projeto com o auxilio de uma
ferramenta computacional, ndo s6 pela velocidade mas pela possibilidade de

otimizagao do projeto o qual pode ser testado diversas vezes com varias solugoes.

2.2.1 Concepcéo Estrutural

A concepcéo estrutural é a etapa do projeto onde sédo definidos os materiais a
serem empregados no projeto estrutural e onde é feito o pré-dimensionamento dos
elementos e as agdes que 0s mesmos suportarao.

A primeira etapa de um projeto estrutural consiste em definir as partes da
construcdo que fardo parte da estrutura, escolher os elementos que resistirdo as
acdes, deve-se definir nesta fase o sistema estrutural adotado e os respectivos
materiais. A analise de uma estrutura consiste em determinar esforgos solicitantes e
deslocamentos por meio de modelos matematicos (FONTES et. al., 2005)

Um dos principais dados a serem considerados em um projeto estrutural de
concreto armado € o tipo de material a ser utilizado. O concreto armado alia a
resisténcia a compressao do concreto com a resisténcia a tracdo do aco.

O concreto € um material composto por aglomerante, agregados miudos e
graudos, agua e, em alguns casos adi¢des e aditivos. Sendo o aglomerante mais
conhecido para a producdo do concreto, o cimento Portland.

O tipo de agregado miudo geralmente utilizado para a produgéo do concreto &
a areia. Ja o agregado graudo mais utilizado é a brita que possui didametro maximo
superior a 4,8 mm.

Pode-se definir como aditivo todo o produto n&o indispensavel a composigao
e finalidade do concreto, que colocado na betoneira imediatamente antes ou durante
a mistura do concreto, em quantidade geralmente pequenas e bem homogeneizado,
faz aparecer ou reforcar certas caracteristicas. (BAUER, 2000).

Os aditivos podem ter sua classificacdo baseada na acdo ou no efeito que
eles causam no concreto. Os tipos mais comumente utilizados sédo os plastificantes,

superplastificantes, incorporadores de ar, retardadores e aceleradores de pega.
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Atualmente as adi¢bes minerais utilizadas na producdo do concreto sao
provenientes de residuos industriais que nao a da construgao civil. Este fato ajuda a
preservar recursos naturais.

Além das vantagens ambientais ja citadas quando sdo utilizadas adi¢bes
minerais na produgao do concreto existem varias vantagens técnicas que explicam a
vasta utilizagcao deste produto nos ultimos anos.

A maioria dos diversos tipos de adi¢gdes diminui os poros do concreto, por
consequéncia ocorre o aumento da resisténcia a compressao, além disto, auxiliam
na redugao do consumo de cimento, ajudando a manter sob controle problemas de
segregacao, diminuindo o calor de hidratagao, fato que pode evitar a retracdo do
concreto.

Na construgdo civil o ago estrutural tem grande aplicagdo na engenharia
devido a propriedades como a resisténcia a tragao, ductilidade entre outras.

A classificacado das barras de ago em CA 50 e CA 60 e dos fios de aco em CA
60 é feita de acordo com o valor caracteristico da resisténcia de escoamento.

O escoamento é um fendmeno que ocorre em alguns metais de natureza
ductil como agos, onde o material se deforma plasticamente sem praticamente
nenhum aumento de tensao, ou seja, ocorre um grande alongamento sem acréscimo
de carga. Pode-se dizer que a tensdo de escoamento € a tensdo maxima verificada
na fase de escoamento.

A NBR 7480:2007 apresenta as propriedades mecanicas exigiveis de barras e
fios de aco destinados a armaduras para concreto armado, inclusive os valores da
resisténcia caracteristica de escoamento que, conforme ja citado classificam as
barras e fios de agos em suas respectivas categorias.

Sabe-se que a aderéncia entre a armadura e o concreto tem um
comportamento decisivo na capacidade de carga das estruturas de concreto
armado.

E de conhecimento geral que os acos mais comumente utilizados na
construcao de edificios sdo os acos CA-50 e CA-60. A distribuicao mais habitual é a
seguinte: nas vigas e pilares barras com ago CA-50 e estribos com CA-60, nas lajes
e sapatas barras CA-60 e a nao utilizacdo de estribos, quando estas estiverem
submetidas a puncdo tem-se a utilizacdo de aco CA-50, nos blocos de estaca

também é raro é utilizagao de estribos e 0 ago é o CA-50.
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Segundo a NBR 6118 (2007) vigas com altura maior que 60cm devem
apresentar armadura de pele, geralmente, nestes casos usa-se tanto para a barra,
quanto para o estribo o aco CA-60.

Para a adequada concepcdo estrutural é de fundamental importancia o
conhecimento das caracteristicas dos materiais de constru¢do que compdem a
estrutura. Principalmente quando pretende-se realizar projetos que visem a
robustez.

O comportamento do concreto submetido a tensdes normais de compressao
e de tragao s6 pode ser representado aproximadamente pela lei de Hooke quando a
tensado fica abaixo de determinado nivel. Nesse caso, as relacbes entre tensdes
normais e deformacgdes especificas sdo definidas pelos mddulos de elasticidade e
coeficiente de Poisson do concreto. (SHEHATA, 2005).

O coeficiente de Poisson é a propriedade que ocorre quando um material se
alonga em uma determinada diregdo, ocorre uma contragdo em um plano
perpendicular.

Segundo Shehata (2005), na fase de comportamento linear-elastico, o
coeficiente de Poisson do concreto, que relaciona deformagdes nas direcoes
longitudinais e transversais do concreto submetido a compressao ou a tragao
centrada varia entre 0,15 e 0,25, sendo comum a utilizagao do valor 0,20.

A ductilidade é a medida da extensdo da deformacdo que ocorre no material
até o momento da ruptura. Um material ductil € aquele que suporta grandes
deformagdes antes de romper. Um material fragil € um material que nao deforma
antes de sua ruptura, ou seja, rompe bruscamente.

Ductilidade é uma importante propriedade mecanica. Ela € uma medida do
grau de deformagao plastica que foi sustentada na fratura. Um material que
experimenta muito pouca ou nenhuma deformacdo plastica antes da fratura é
denominado fragil ("brittle"). (CALLISTER, 2000)

O concreto armado, quando submetido a compressao apresenta uma ruptura
brusca, fragil.

Segundo Hanai (2005) o concreto € um material de comportamento
tipicamente n&o-linear e sujeito a deformagdes de carater visco-plastico, ou seja, o
diagrama tensdo deformagdo do concreto é tipicamente nao-linear e ainda esta

sujeito a deformacdes dependentes do tempo.
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2.2.2 AcOes e Combinag6es em Edificios
2.2.2.1 Estados Limites

Segundo Kimura (2007) estados limites sédo situagbes em que a estrutura
deixa de atender aos requisitos necessarios para seu uso de forma plena e
adequada.

Os estados limites s&o divididos, basicamente, em dois grupos, estado limite
ultimo e estado limite de servigo. O estado limite ultimo, conhecido pela sigla (ELU),
esta relacionado com a capacidade da estrutura ndo entrar em colapso parcial, nem
total. Ja o estado limite de servigo (ELS) é aquele relacionado ao desempenho e ao
funcionamento da estrutura.

Abaixo sdo apresentadas as definicbes apresentadas na NBR 6118 (2007)
sobre os principais estados limites a serem atendidos pelas estruturas de concreto

armado:

- estado limite ultimo (ELU): Estado limite relacionado ao colapso, ou a
qualquer outra forma de ruina estrutural, que determine a paralisacdo do uso da
estrutura.

- estado limite de formagao de fissuras (ELS-F): Estado em que se inicia a
formagao de fissuras.

- estado limite de abertura das fissuras (ELS-W): Estado em que as fissuras
se apresentam com aberturas iguais aos maximos especificados pela referida
norma.

- estado limite de deformagdes excessivas (ELS-DEF): Estado em que as
deformagdes atingem os limites estabelecidos para a utilizagdo normal.

- estado limite de vibracbes excessivas (ELS-VE): Estado em que as

vibragdes atingem os limites estabelecidos para a utilizagdo normal da construgao.

O estado limite ultimo € o mais importante, pois 0 mesmo esta ligado a
resisténcia da estrutura. A NBR 6118 (2007) afirma que a seguranga das estruturas
de concreto deve sempre ser verificada em relagdo aos seguintes estados limites
ultimos:

a) estado limite ultimo da perda do equilibrio da estrutura, admitida como

corpo rigido;
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b) estado limite ultimo de esgotamento da capacidade resistente da estrutura,
no seu todo ou em parte, devido as solicitagbes normais e tangenciais, admitindo-se
a redistribuicdo de esforgos internos, desde que seja respeitada a capacidade de
adaptacao plastica definida na NBR 6118 (2007);

c) estado limite ultimo de esgotamento da capacidade resistente da estrutura,

no seu todo ou em parte, considerando os efeitos de segunda ordem;
d) estado limite ultimo provocado por solicitagdes dindmicas;
e) estado limite ultimo de colapso progressivo;

f) outros estados limites ultimos que eventualmente possam ocorrer e casos
especiais.

Como exemplo de estado limite ultimo podemos citar a ruina de um pilar, que,
na maioria dos casos, provoca o colapso da edificagdo. E como estado limite de
servico o aparecimento de fissuras, que podem nao provocar o desabamento da
estrutura mas causa desconforto e, muitas vezes, panico aos usuarios de um preédio.

Os estados limites ultimos s&o, geralmente, a principal preocupagédo do
engenheiro. Pinheiro (2007) exemplifica este estado limite da seguinte forma:

a) Perda de equilibrio como corpo rigido: tombamento, escorregamento

ou levantamento;

b) Resisténcia ultrapassada: ruptura do concreto;

c) Escoamento excessivo da armadura: €> 1,0% ;

d) Aderéncia ultrapassada: escorregamento da barra;

e) Transformagdo em mecanismo: estrutura hipostatica;

f) Flambagem;

g) Instabilidade dinamica - ressonancia;

h) Fadiga - cargas repetitivas.

Pinheiro (2007) exemplifica o estado limite de servigo como :
a) Danos estruturais localizados que comprometem a estética ou a

durabilidade da estrutura - fissuragao;
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b) Deformagdes excessivas que afetem a utilizagdo normal da construgao
ou 0O seu aspecto estético - flechas;
c) Vibragdes excessivas que causem desconforto a pessoas ou danos a

equipamentos sensiveis.

2.2.2.2 Acbes

Conforme a NBR 8681 (2003) as agbes que podem produzir efeitos
significativos para a seguranga da estrutura sao classificadas em permanentes,
variaveis e excepcionais, além das cargas acidentais.

As acdes permanentes sdo aquelas que ocorrerao durante praticamente todo
o tempo de vida util da edificacdo com valores constantes ou de pequena variagao,

segundo Kimura (2007) as agbes permanentes sao divididas em:

Acdes permanentes diretas:

o peso proprio da estrutura,
o empuxos permanentes,
o peso dos elementos construtivos,

Acdes permanentes indiretas:

. retracdo do concreto,

. fluéncia do concreto,

o recalque,

o imperfeicdes geométricas,
° protensao.

As acgdes variaveis sdo aquelas que ocorrem com valores que apresentam
variagdes significativas durante a vida util da estrutura. Kimura (2007) exemplifica

essas agoes com:

Acoes variaveis diretas:

o cargas acidentais de uso,
° vento,
o agua.

Acoes variaveis indiretas:
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o acdes dinamicas,

o variagao dinamica.

As excepcionais sdo os tipos de acgbes que tém curta duracdo ou baixa
possibilidade de ocorréncia.

As cargas acidentais sdo ag¢des variaveis que ocorrem em fungao do seu uso,
como exemplo deste tipo de carga pode-se citar: materiais, veiculos, pessoas,
mobiliario, entre outros.

Os valores das acbes sao alterados para a realizacdo dos calculos

através de um coeficiente de seguranga, também chamado de coeficiente de
ponderacdo das agdes (Vy).

Conforme a sec¢ao 11.7 da NBR 6118 (2007):

Y=Y VY2 - V3
Onde:

Yr considera as aproximagoes de projeto
Y:2 considera a simultaneidade das acdes

Y13 considera a variabilidade das agoes

A NBR 6118 (2007) separa os valores dos coeficientes em duas tabelas, que

estdo apresentadas a baixo.

Tabela 4 - Coeficiente y. vy X v para combinagdes de agdes normais (NBR 6118, 2007)

Vi X Vi3

Combinacgao Acbes
de agses | Permanentes |y sveis (q) | Protensao (p) | rcoaidue/
Normais (9) Retracdo
D F G T D F D -
1,4 1 1,4 1,2 1,2 0,9 1,2 0

D= Desfavoravel /F= Favoravel /G= Cargas variaveis em geral /T= Temperatura

Tabela 5 - Valores do coeficiente y;, (NBR 6118, 2007)

2
Acdes Y
Wo W, W
Cargas Sem equipamentos fixos ou concentragao de 05 04 0.3
acidentais pessoas - EDIFICIOS RESIDENCIAIS ’ ’ ’
de edificios | Com equipamentos fixos ou concentragéo de 0,7 0,6 0,4
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pessoas - EDIFICIOS COMERCIAIS

Bibliotecas, arquivos, oficinas, garagens 0,8 0,7 0,6
Vento Pressao dindmica de vento 0,6 0,3 0
Tempaeratur Variagdes uniformes em relagdo a meédia local 0,6 0,5 0,3

O coeficiente que considera a simultaneidade das agbes Yy, € subdividido,

como visto na tabela 5, em W0, W1, W2, e sdao comumente chamados de
coeficientes redutores ou “pis”. Procuram, em um mesmo carregamento, ponderar a
atuacao simultanea das acdes variaveis.

Das acgdes variaveis diretas uma das mais importantes para o calculo de
estruturas de concreto armado sdo as agdes devido ao vento. As variaveis
referentes a esta agcdo sao estabelecidas pela NBR 6123 (1988) — Forgas devidas ao
vento em edificacdes.

Os principais dados sobre o vento a serem inseridos em um software de
célculo estrutural sao:

As larguras das faixas: sdo os comprimentos das fachadas expostas

perpendicularmente a agao do vento.

A velocidade basica do vento: Encontrada na norma ja citada através das

curvas isopletas. As curvas isopletas sdo curvas de ventos de mesma velocidade. A
acao do vento é representada de forma grafica pela NBR 6123, sobre o mapa do
Brasil através das referidas curvas.

A velocidade basica V. dada pelas curvas isopletas € a maxima velocidade
média medida sobre 3 segundos, que pode ser excedida em média uma vez em 50
anos, a 10 m sobre o nivel do terreno em lugar aberto e plano.

A categoria de rugosidade do terreno: A NBR 6123 (1988) classifica os

terrenos nas seguintes categorias:

Categoria |: superficies lisas de grandes dimensdes, como exemplos podem
ser citados o mar calmo, lagos e rios e pantanos sem vegetacéo.

Categoria |l: Esta categoria engloba terrenos abertos em nivel com poucos
obstaculos isolados. Onde a cota média do topo dos obstaculos € menor ou igual a
1,0m. Exemplo: zonas costeiras planas, pantanos com vegetacgao rala, campos de

aviacgao, pradarias e fazendas sem sebes e muros.
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Categoria lll: Terrenos planos e ondulados com obstaculos, poucos quebra
vento de arvores, edificacbes baixas e esparsas. Exemplo: granjas e casas de
campo com excecao das partes com mato, fazendas com sebes ou muros e
suburbios a consideravel distancia do centro com casas baixas e esparsas. Neste
caso a cota média do topo dos obstaculos é de 3,0 m.

Categoria IV: Este caso considera os terrenos cobertos por obstaculos
numerosos e pouco espagados, em zona florestal, industrial ou urbanizada. Onde a
cota média do topo dos obstaculos € de 10,0m. Exemplo: Zonas de parques e
bosques com muitas arvores, cidades pequenas e seus arredores, suburbios
densamente construidos de grandes cidades e areas industriais plenas ou
parcialmente desenvolvidas.

Categoria V: Terrenos cobertos por obstaculos numerosos, grandes, altos e
pouco espacados com a cota média do topo dos obstaculos da ordem de 25,0m.
Exemplo: florestas com arvores altas de copas isoladas, centro de grandes cidades
e complexos industriais bem desenvolvidos.

No caso do nosso estudo as edificacbes estdo situadas na Regido
Metropolitana do Recife, ou seja, no centro de uma grande cidade. Conclui-se entao
que a categoria de rugosidade do terreno a ser considera sera a V.

Dimensdes da edificacdo (Classes): Segundo a NBR 6123 (1988) quanto

maior o intervalo de tempo usado no calculo da velocidade média, tanto maior a
distancia abrangida pela rajada de vento.

A referida norma afirma que se faz necessario considerar caracteristicas
construtivas ou estruturais da edificagdo visando avaliar a continuidade estrutural ao
longo dela. Exemplo: edificagdes com juntas que separem a estruturas em duas ou
mais partes estruturalmente independentes; ou ainda estruturas com pouca rigidez
na diregcao perpendicular a direcdo do vento.

A NBR 6123 divide as edificacbes em 3 classes de acordo com as partes de
edificagdes e seus elementos, com intervalo de tempo para calculo da velocidade
média de respectivamente, 3, 5 e 10 segundos.

As referidas classes estdo descritas abaixo:

Classe A: Todas as unidades de vedacao, seus elementos de fixagao e pecas
individuais de estruturas sem vedacao. Toda edificacdo na qual a maior dimensao

horizontal ou vertical ndo exceda 20m.
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Classe B: Toda edificacdo ou parte de edificacdo para qual a maior dimensao
horizontal ou vertical da superficie frontal esteja entre 20m e 50m.

Classe C: Toda edificacdo ou parte de edificacdo para a qual a maior
dimensao horizontal ou vertical da superficie frontal exceda 50 m.

Para os casos em que a maior dimensao horizontal ou vertical da superficie
frontal de uma edificacdo exceda 80 m, o intervalo de tempo correspondente devera
ser determinado de acordo com indicagdes especificas da norma.

Fator estatistico (Grupos): Este fator considera o grau de segurancga requerido

e a vida util da edificacao.
A NBR 6123 (1988) define os minimos do fator estatistico (S3) conforme

tabela 6.

Tabela 6 — Valores minimos do fator estatistico S; (NBR 6123, 1988)
Grupo Descricéo S;3

Edificagdes cuja a ruina total ou parcial pode afetar a
segurancga ou possibilidade de socorro a pessoas

1 apos uma tempestade destutiva (hospitais, quatéis de 1,10
bombeiros e de for¢cas de seguranga, centrais de
comunicagao, etc.)

Edificagbes para hotéis e residéncias. Edificagdes

2 AT ~ 1,00
para comeércio e industria com alto fator de ocupacéo.
Edificagbes e instalagbes industriais com baixo fator

3 de acupacao (depdsitos, silos, construgdes rurais, 0,95
etc.)

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

5 Edificagbes temporarias. Estruturas dos grupos 1 a 3 083

durante a construcéo.

2.2.2.3 Combinagdes

As combinagdes sdo um conjunto de agdes atuando em uma estrutura. Em
uma situagao real, varias acdes estardo incidindo em uma edificagdo ao mesmo
tempo. Um projeto precisa atender a diversas combinag¢des de ag¢des ponderadas,
levando em conta os efeitos mais desfavoraveis.

Existem dois grupos principais de combinagdes, as combinac¢des ultimas e as
combinagdes de servigo.

As combinagdes ultimas estdo ligadas a resisténcia da estrutura, ou seja, a

verificagdo dos estados limites ultimos. Enquanto as combinacdes de servigo estao
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ligadas ao funcionamento da estrutura, ou seja, a verificacdo dos estados limites de
servigo. A seguranca da estrutura esta condicionada a verificacdo desses estados
limites.

Geralmente, sdo realizados os seguintes passos para se calcular uma

edificagao:

1- Analise estrutural para calculo dos esforgos.

2- Dimensionamento da armadura atendendo ao estado limite ultimo
(ELU).

3- Verificagao do estado limite de servigo (ELS).

As combinagdes Uultimas usuais, também conhecidas como combinagdes
ultimas normais levam em consideragao as agdes permanentes e variaveis, sendo

estas diretas e indiretas.

2.2.3 Anélise Estrutural

A NBR 6118 (2007) afirma que o objetivo da realizacdo da analise estrutural é
determinar os efeitos das acdes da estrutura, a fim de efetuar as verificagdes de
estados limites ultimos (ELS) e estados limites de servigo (ELS).

Segundo Fontes et. al. (2005) a analise de uma estrutura consiste em
determinar esforgcos solicitantes e deslocamentos, por meios de modelos
matematicos, apos a idealizacdo de diversos fatores, como, por exemplo, o
comportamento das agdes, do material constituinte, das liga¢cdes entre os diversos
elementos em que a estrutura pode ser dividida e da resposta destes elementos
frente as acoes.

Realizar a analise estrutural significa calcular e analisar os deslocamentos e
os esforgos solicitantes nos pilares, nas vigas, e nas lajes que compdem um edificio.
Toda a andlise estrutural deve ser baseada em um modelo estrutural. (KIMURA,
2007).

Existem varios tipos de modelos estruturais, estes consideram a composigcao
de um ou mais tipos de elementos estruturais, segundo Fontes et. al. (2005) os
mesmos devem contemplar os diferentes esforcos que solicitam a estrutura.

Os elementos estruturais podem ser divididos em elementos lineares: vigas,
pilares, arcos e tirantes; elementos de superficie: placas, chapas, cascas e pilares-

paredes; e por fim os elementos de volume: blocos e sapatas.
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2.2.3.1 Modelos estruturais:

Abaixo serdo apresentados os principais modelos estruturais utilizados para
projetar estruturas de concreto armado.

- Viga continua:

O modelo classico de viga continua considera a viga simplesmente apoiada
nos pilares, como se nao houvesse solidariedade ou transmissdo de momentos
entre estes elementos. A NBR 6118 (2007) permite o uso deste modelo desde que
acompanhado de algumas corregdes. (FONTES et. al., 2005).

Segundo Kimura (2007) a anadlise estrutural baseada neste modelo é
realizada da seguinte forma:

a) Os esforcos e as flechas nas lajes sdo calculados a partir de tabelas
baseadas em varios métodos aproximados, como Marcus e Czerny.

b) As cargas das lajes sao transmitidas as vigas por area de influéncia,
esquema “telhado”.

c) Os esforcos e as flechas nas vigas s&o calculados através do modelo
classico de viga com apoio simples que simulam os pilares.

d) As reagdes verticais obtidas nos apoios das vigas sao transferidas como
cargas concentradas para os pilares.

Este tipo de modelo apesar de antigo ainda é largamente utilizado nos cursos
universitarios, pois explica de maneira clara e simples o percurso das cargas na
estrutura.

Na pratica atual, devido a varias limitagdes, principalmente por s6 considerar
cargas verticais e elas ndo apresentarem uma interacdo entre os elementos
estruturais, este modelo deixou de ser utilizado em projetos computacionais
elaborados com auxilio de uma ferramenta computacional. Porém o mesmo deve ser
usado para validagéo de resultados. (KIMURA, 2007).

- Pérticos Planos:

Estes sdao composicdes de elementos lineares em um mesmo plano. O
modelo de porticos planos considera de uma maneira mais precisa do que o de
vigas continuas, a resposta da estrutura frente as agdes verticais, pois leva em conta
a transmissao de esforgos entre os elementos que constituem o pértico. (FONTES
et. al., 2005).
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O modelo de poérticos planos pode ser utilizado na andlise de acoes
horizontais, pois pode associar diferentes porticos em uma mesma dire¢ao, através
de barras articuladas nas extremidades que simulam o efeito das lajes
considerando-as como um diafragma rigido.

Segundo Kimura (2007) o modelo de pértico plano é direcionado para realizar
uma analise global da edificagdo, admite acbes verticais e horizontais. Cada no6
entre os elementos lineares possui trés graus de liberdade, possibilitando obter os
deslocamentos e esforgos (forca normal, esforgo cortante e momento fletor) em
todas as vigas e pilares. O supracitado autor afirma ainda que este modelo,
atualmente, foi substituido pelo modelo de pérticos espaciais.

- Pérticos espaciais:

E um modelo tridimensional capaz de determinar momentos de flexdo, torcéo
e esforgos cortantes e normais de todos os elementos. Pode ser utilizado na analise
de carregamentos horizontais e verticais, inclusive com assimetria. (FONTES et. al.,
2005).

Para resolver este modelo, geralmente, € necessario o uso de programas de
analise matricial, pois € um modelo mais complexo, onde cada elemento passa a ter
seis graus de liberdade por né.

As lajes, geralmente, ndo estdo presentes no modelo de pérticos espaciais,
pois sdo tratadas como elementos que possuem elevada rigidez no plano horizontal,
capaz de compatibilizar o comportamento em todos os pontos do mesmo pavimento
de uma forma equivalente. Esse tratamento dado as lajes é designado como
diafragma rigido, e pode ser simulado facilmente no modelo de diversas formas:
enrijecendo lateralmente as vigas, criando elementos especiais no modelo ou por
manipulagao interna nos calculos matriciais. (KIMURA, 2007).

Este modelo permite realizar o calculo tanto de estruturas simples quanto
complexas, o que faz que o mesmo seja bastante utilizado atualmente,
principalmente devido a popularizagdo dos softwares que auxiliam o engenheiro
calculista.

- Grelhas:

As grelhas € um modelo de estruturas planas formadas por barras que
recebem carregamento perpendicular ao seu plano.

Segundo Fontes et. al. (2005) em edificio, as grelhas sdo formadas por lajes e

vigas de um determinado pavimento.
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A principio o modelo de grelhas so6 levava em conta a interagéo entre todas as
vigas presentes em um pavimento, posteriormente surgiu 0 modelo de grelhas de
vigas e lajes. Este modelo € composto por elementos lineares que simulam as vigas
e lajes, enquanto os pilares sdo simulados por apoios simples.

Nesse modelo, a interagdo entre todas as lajes e vigas e considerada de
forma bastante precisa, por meio desse modelo nao é possivel analisar os efeitos
das agdes horizontais, como vento e empuxo. Mesmo assim, na pratica atual, o
modelo grelha de vigas e lajes € bastante utilizado na analise de pavimentos de
concreto armado. (KIMURA, 2007).

- Elementos finitos:

Este método numérico representa uma estrutura de concreto, inteira ou
parcialmente, por um conjunto de elementos ou malhas.

Segundo Kimura (2007) existem inumeros tipos de elementos finitos ja
desenvolvidos e testados. Para o supracitado autor pode-se dizer que as barras
utilizadas nos modelos de grelha e porticos espaciais sdo elementos finitos lineares
(elementos de barras). Existem também elementos finitos bidimensionais (placa,
chapa, casca, membrana...), bem como elementos finitos tridimensionais (sélidos).

Um modelo composto por elementos finitos de placa pode ser usado na
analise de pavimento. As lajes s&o simuladas como elementos bidirecionais,
chamados de placas. Na pratica o modelo de casca pode ser utilizado na analise
estrutural de pilares-paredes.

E muito comum, nos dias atuais, a combinagao de mais de um tipo de modelo
estrutura para realizagao da analise estrutural.

O mais comum ¢é a utilizacdo de dois modelos: grelhas (de vigas e lajes) e
portico espacial. O primeiro é utilizado nos pavimentos que compde a edificagao,
com ele é possivel calcular os esforcos e deslocamentos nas lajes oriundos das
cargas verticais. Ja o pértico espacial € empregado na analise global da estrutura,
com ele sado calculados os deslocamentos e esfor¢os nas vigas e pilares oriundos da
atuagao das cargas verticais e horizontais. (KIMURA, 2007).

E importante salientar que os modelos de grelhas e pérticos espaciais devem
ser adaptados para que a estrutura de concreto armado seja analisada da forma
mais real possivel, configurando e determinando algumas caracteristicas como:

apoio elastico, ligacao flexibilizada, alteragao das rigidezes das barras, entre outras.
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2.2.3.2 Tipos de analise estrutural:

Existem diversos tipos de analise estrutural, os projetos estruturais devem
sempre buscar por tipos de analises 0 mais realista possivel, fazendo sempre da
seguranga prioridade.

A NBR 6118 (2007), no item 14.5, apresenta cinco tipos de analise, e o
projeto estrutural deve apresentar conformidade com uma delas. Segundo a
supracitada norma todos os modelos admitem que os deslocamentos da estrutura
sejam pequenos.

- Analise linear:

Esta analise admite o comportamento elastico linear dos materiais. Os
resultados de uma analise linear sdo usualmente empregados para a verificagao de
estados limites de servico. E possivel estender os resultados para verificacdes de
estado limite dltimo, mesmo com tensdes elevadas, desde que se garanta a
ductilidade dos elementos estruturais. (NBR 6118, 2007).

Um material possui comportamento elastico quando 0 mesmo consegue voltar
as suas caracteristicas iniciais apos ter sofrido alguma deformacéo.

Neste tipo de analise é considerada uma relagdo linear entre tenséo e
deformacgéo, ou seja, quanto maior a tensdo maior a deformacgéo.

O concreto s6 tem um comportamento puramente elastico para tensdes
baixas e de curta duracdo, ou até aproximadamente 1/3 da resisténcia a
compressao. (LEONHARDT & MONNIG, 1997 apud FONTES et. al., 2005)

- Analise linear com redistribuicao:

Depois de realizada a analise linear de uma estrutura deve-se redistribuir os
esforcos calculados decorrente da variagao da rigidez dos elementos estruturais.

Segundo Fontes et. al., (2005) a fissuragcao e consequiente entrada no estadio
Il de determinadas sec¢des transversais, provoca um remanejamento dos esforgos
solicitantes para regides de maior rigidez.

Na analise linear com redistribuicao, os efeitos das acdes, determinados em
uma analise linear simples, s&o redistribuidos na estrutura, para as combinagdes de
carregamento do ELU. Nesse caso as condigbes de equilibrio e de ductilidade
devem ser obrigatoriamente satisfeitas. (NBR 6118, 2007).

Segundo a supracitada norma todos os esfor¢cos internos devem ser

recalculados de modo a garantir o equilibrio de cada um dos elementos estruturais e
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da estrutura como um todo. Estes efeitos de redistribuicdo de esforgos afeta toda a
estrutura, inclusive as condicdes de ancoragem, corte de armadura e os esforgos a
ancorar.

Segundo Fontes et. al. (2005) a andlise linear com redistribuigdo promove a
reducao de momentos sobre os apoios de vigas continuas e o respectivo aumento
dos momentos nos vaos. Esta redistribuicao se da pela multiplicagdo dos momentos
nos apoios por um coeficiente de redistribuicdo e posterior correcdo dos momentos
nos vaos.

Nao é aconselhavel que aja redistribuicdo de esforgos em servigos, as
verificagbes do estado limite de servigo ou de fadiga devem ser baseadas na analise
linear sem redistribuigao.

- Analise plastica:

A analise estrutural plastica ocorre quando a néo linearidade é considerada e
admitem-se materiais com comportamento rigido-plastico perfeito e elasto-plastico
perfeito. A NBR 6118 (2007) ndo recomenda a analise plastica de estruturas
reticuladas quando:

a) se consideram os efeitos de segunda ordem global;

b) ndo houver suficiente ductilidade para que as configuragbes adotadas
sejam atingidas.

A referida norma também afirma que se deve evitar o calculo plastico no caso
de carregamento ciclico com possibilidade de fadiga.

Os efeitos de segunda ordem, também conhecido como Pdelta, € um efeito
de suma importancia, principalmente para as estruturas esbeltas. Quando as forgas
horizontais atuam, como o vento, que é a principal forca deste tipo, os pilares
perdem a sua verticalidade, fazendo com que o esfor¢o axial devido a carga vertical
produza um momento em relagdo a base do pilar, resultando em uma ampliagéo da
acao horizontal, este efeito de amplificacdo deve sempre ser levado em
consideracao.

A deformacado plastica € uma deformagédo provocada por tensdo igual ou
superior ao limite de escoamento. Neste tipo de deformagao, ocorre uma mudanca
na estrutura interna do material resultando em deformacdes residuais, ou seja, o
material n&o volta ao seu estado de origem, caracterizando entdo um

comportamento plastico.
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Lembrando que tensdo de escoamento (ce) € aquela tensdao que quando
atingida o material se desorganiza internamente, a nivel molecular, e sem que se
aumente a tensdo ao qual ele é submetido, aumenta significativamente a
deformacéo que ele apresenta.

Escoamento sem contengdo ou que produzam a formagdo de um
determinado numero de roétulas plasticas que torne a estrutura ou a parte dela um
sistema hipostatico, ou seja, instavel, ddo origem a um mecanismo de colapso. A
carga minima que provoca um mecanismo de colapso € chamada de carga limite.
Em estruturas hiperestaticas, existe uma reserva de capacidade resistente, visto
que, geralmente, é necessaria a formagao de mais de uma rétula plastica para que
si forme um mecanismo de colapso. (FONTES et. al., 2005).

Ao aumentar continuamente o carregamento de um elemento estrutural, um
ou mais pontos criticos de momento maximo podem entrar em escoamento,
originando assim as rotulas plasticas, segundo Fontes et. al. (2005) uma rétula
plastica é caracterizada por um aumento plastico da curvatura, que pode atingir um
valor de duas a trés vezes maior do que o calculado elasticamente.

Este tipo de analise deve ser realizado para as verificagdes do estado limite
ultimo (ELU). Para o estado limite de servigco deve ser feita analise linear ou néo
linear, ndo sendo recomendada a realizagao de analise plastica para o (ELS).

- Analise nao-linear:

Na anadlise nao-linear, considera-se o comportamento n&o-linear dos
materiais, ou seja, a relagdo entre tensdo e deformagédo ndo € definida por uma
constante.

Segundo a NBR 6118 (2007) toda a geometria da estrutura, incluindo todas
as suas armaduras, precisam ser conhecidas para que a analise-ndo linear possa
ser efetuada, pois a resposta da estrutura depende de como ela foi armada.

Uma analise completamente nao-linear ainda exige esforgcos computacionais
muito grandes. A maior complexidade deve-se ao fato que toda geometria da
estrutura e suas armaduras, dimensionadas por analise linear, devem ser
previamente conhecidas, o que requer um calculo iterativo. (FONTES et. al., 2005).

Analises nao-lineares podem ser adotadas tanto para verificagoes de estados
limites ultimos como para verificacbes de estados limites de servigco. Todas as
condicdes de equilibrio, compatibilidade e de ductilidade devem ser atendidas.

- Analise através de modelos fisicos:
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Tipo de analise utilizada para obras de grande porte, com grandes
investimentos, ou importancia politica, ja que se trata de um método de custo
elevado.

Na analise através de modelos fisicos, o comportamento estrutural é
determinado a partir de ensaios realizados com modelos fisicos de concreto,
considerando os critérios de semelhanga mecanica. A metodologia empregada nos
experimentos deve assegurar a possibilidade de obter a correta interpretacdo dos
resultados. Neste caso, estas interpretacdes devem ser justificadas por modelo
tedrico do equilibrio nas sec¢des criticas e analises estatisticas dos resultados. (NBR
6118, 2007).

Segundo Fontes et. al. (2005) o emprego de modelos fisicos ndo é comum,
devido ao seu custo elevado, pois esta analise requer equipamentos especificos e
pessoal especializado.

A NBR 6118 (2007) determina que obrigatoriamente devam ser obtidos
resultados para todos os estados limites ultimos e de servigo a serem empregados
na analise da estrutura. Todas as ag¢des, condigdes e possiveis influéncias que
possam ocorrer durante a vida da estrutura devem ser convenientemente
reproduzidas nos ensaios.

Esse tipo de anadlise é apropriado quando os modelos de calculo séo
insuficientes ou estéo fora do da referida norma.

Na tabela 7 pode-se observar, resumidamente, a que verificagao se destina

os varios tipos de analise estrutural.

Tabela 7 — Tipos de analise estrutural e suas aplicacées. (FONTES et. al., 2005).

Andlise Verificacao
Linear ELU* e ELS
Linear com Redistribuicao ELU
Plastica ELU
N&o-Linear ELU e ELS
Através de Modelos Fisicos ELU e ELS
* se garantida a ductilidade dos elementos estruturais




68

Capitulo 3 - COLAPSO PROGRESSIVO

O colapso progressivo é caracterizado quando um dano localizado a algum
elemento estrutural causa um colapso desproporcional a estrutura. (NISTIR 7396,
2007).

O colapso progressivo gera uma reagdo em cadeia de rupturas progressivas
que vao se propagando, provocando um colapso total ou parcial na edificagéo,
desproporcional ao dano inicial. (LARANJEIRAS, 2010).

Pode-se observar nas supracitadas definicbes sobre colapso progressivo a
importancia da referida desproporcionalidade.

Do ponto de vista analitico, o colapso progressivo ocorre quando a estrutura
tem o seu padrdo de carga ou condi¢bes de contorno alterado de tal forma que
outros elementos estruturais sdo carregados para além das suas capacidades,
levando-os a falha. (KRAUTHAMMER ET AL., 2003 apud SASANI &
KROPELNICKL, 2008).

Segundo a BS 5950- 1:2000 (2001) para um colapso ser considerado
progressivo € necessario que sua desproporcionalidade atinja mais de 15% na
propagacao horizontal e mais de dois pavimentos na vertical.

As principais causas para a ocorréncia do colapso progressivo sdo: baixa
resisténcia do concreto, vicios de construcdo, erros na execug¢ao das estruturas,
sobrecargas de construgao por utilizagao abusiva.

Existem também as agdes excepcionais que podem provocar colapso em
estruturas devido a explosbes de gas ou bombas, colisdo de veiculos ou avides,
tornados ou outras agdes ambientais extremas.

Erros de projeto e de construgdo sao os responsaveis pela maioria dos danos
e colapsos nos edificios usuais, e ndo a variabilidade das acdes e das resisténcias,
como se poderia supor. (LARANJEIRAS, 2010)

A discusséao sobre colapso progressivo ganhou visibilidade internacional apés
o acidente com o edificio Ronan Point, prédio em concreto pré-fabricado, de 22
andares, que sofreu colapso progressivo apés a explosao de um botijao de gas de

cozinha no 18° pavimento que expulsou uma parede propagando o dano para cima e
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para baixo, 0 que nao causou a queda do edificio, mas, provocou um dano
desproporcional a causa.

Imediatamente apos o acidente com o Ronan Point, ocorrido no ano de 1968,
paises do Reino Unido e o Canada adotaram ag¢des regulamentadoras a fim de
evitar o colapso progressivo. Em 1976, no Reino Unido, era exigéncia a construgao
de estruturas que ao sofrer um colapso ndo apresentassem danos desproporcionais
ao dano inicial. Nos Estados Unidos, na década de 80, os projetos passaram a
incorporar exigéncias a integridade estrutural, que deveria ser conseguida
fornecendo continuidade, redundancia e ductilidade necesséaria as estruturas.
(NISTIR 7396, 2007).

Nos Estados Unidos diversas agéncias governamentais desenvolveram suas
proprias exigéncias de projeto com a finalidade de obter resisténcia ao colapso
progressivo em suas edificagbes, adotando objetivos de desempenho diferentes
para os edificios sujeitos as cargas anormais. Estas exigéncias surgiram devido aos
ataques terroristas sofridos em varias partes do mundo, principalmente nos Estados
Unidos. (GSA, 2003b).

E importante observar a vulnerabilidade das estruturas frente ao colapso
progressivo, principalmente no caso das brasileiras, ja que elas ndo séo projetadas
para suportar sismos nem qualquer outro tipo de desastre natural.

O modo mais simples de evitar estruturas vulneraveis a colapso progressivos
€ prover graus minimos de continuidade e ductilidade entre os elementos estruturais
e suas ligagdes. Estas sdo medidas de baixo custo e praticas e que independem da
causa do possivel colapso. (LARANJEIRAS, 2010).

A resposta da estrutura frente a um possivel colapso progressivo é
extremamente dependente do material utilizado. A capacidade de uma estrutura
absorver e dissipar a energia no inicio do dano causado esta diretamente
relacionada com a energia de deformacdo armazenada e dissipada nos materiais
que compdem os elementos estruturais e suas conexoes.

Além disso, os softwares comerciais permitem que os usuarios definam
materiais e modelos, tendo o analista uma poderosa ferramenta para a
caracterizagdo de sistemas estruturais. No entanto, a utilizagdo de modelos
constitutivos deve ser manuseada com cuidado e o usuario deve estar ciente das

vantagens e limitagdes dos modelos.
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Na maioria dos projetos estruturais o projetista se depara com pequenas
deformagdes quando comparadas as dimensdes originais, portanto as definicdes
convencionais de tensdo e deformagdo, no caso de estudos sobre colapso
progressivo, devem ser refeitas, j@ que no segundo caso as deformacgdes sao
extremamente elevadas.

Nos projetos estruturais convencionais a relagdo tensdo deformagao é
diferente quando comparados aos projetos que visam a robustez, ja que os
primeiros pretendem combater pequenas deformacdes. Para combater o colapso
progressivo o0 sistema estrutural deve conseguir absorver grandes deformacdes
inelasticas, (NISTIR 7396, 2007)

Os modelos elastico-linear sdo os mais utilizados na engenharia para
aplicagdes simples. Porém, no caso de estudos sobre o colapso progressivo estes
modelos ndo sdo os mais indicados, podendo ser usados para analises pré-
liminares, ja que eles ajudam a elucidar um comportamento estrutural deficiente
antes de efetuar uma analise mais completa. Na analise do colapso progressivo, as
deformacgdes inelasticas devem ser consideradas, ja que, na maioria destes casos,
quando uma estrutura se dissipa e precisar redistribuir as cargas, a ruptura
ultrapassa o limite da elasticidade. (NISTIR 7396, 2007).

Uma abordagem para avaliar o colapso progressivo de estruturas é o estudo
dos efeitos da remocgao instantanea de um elemento de suporte de carga, como um
pilar (SASANI & KROPELNICKL, 2008). Para tal sao utilizados programas
computacionais de elementos finitos como o Ansys, o software é usado para analise
de estruturas dindmicas e estaticas, analise de transferéncia de calor e
fluidodindmica, analise de problemas acusticos e também de eletromagnetismo.

Sasani & Sagiroglu (2010) realizaram um estudo com a finalidade de
caracterizar a dinamica de redistribuicdo de cargas apds o um determinado dano
inicial em uma estrutura robusta. No trabalho foi analisado sob os pontos de vista
analitico e experimental um edificio, em concreto armado, de 20 pavimentos, nos
EUA, onde funcionava um Hospital que estava prestes a ser implodido.

Foi escolhido para explodir um dos pilares do térreo e efetuado o
acompanhamento da resposta da estrutura “in loco” e comparados os resultados
com a sua retirada em softwares especificos. Foram utilizados dois tipos de

sensores para medir as tensdes e deformagdes da estrutura na situagao real.
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A figura 18 mostra a vista da fachada do edificio do Hospital Memorial Batista,
e na figura 19 pode-se verificar a planta do térreo do edificio com o pilar que foi

repentinamente removido por uma explosdo marcado com um circulo.

Figura 18 — Fachada do edificio de 20 andares do hospital Memorial Batista. (SASANI &
SAGIROGLU, 2010)
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Figura 19 — Planta do pavimento térreo do edificio do hospital Memorial Batista, com o pilar que foi
retirado da estrutura com uma exploséo circulado, (SASANI & SAGIROGLU, 2010).

Os dados experimentais encontrados mostraram que a estrutura resistiu ao
colapso progressivo com deslocamentos verticais maximos no segundo andar de 9,7
e 8,6 cm, ndo sendo observados sinais de danos nos andares superiores. Foram
encontrados valores baixos para os deslocamentos tanto experimentalmente quanto
analiticamente. Deslocamentos de pisos superiores foram menores do que em
andares inferiores, principalmente as deformagdes axiais das colunas.

O alongamento dos pilares acima do elemento removido e o encurtamento

dos pilares vizinhos devido a mudanca em suas for¢as axiais levaram a menores
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deformagbes das vigas e lajes em andares mais altos em comparagdo aos pisos
inferiores. Outra conclusao foi que, no caso de explosdes, as colunas acima do pilar
removido perdem forga de compresséo axial significativamente mais rapido do que
ocorre com os deslocamentos verticais, ou seja, toda a estrutura nos andares acima
contribui para redistribuir as cargas.

As conclusdes sugerem que, em geral, para tipos similares de projeto,
considerando a retirada do pilar por explosao, uma edificagdo com um maior nimero
de pisos nédo é necessariamente mais suscetivel a um colapso progressivo apos a
perda de um pilar, apesar de carregar uma maior forga de compressao de pilares em
estruturas mais altas. Ou seja, a capacidade dos sistemas estruturais para
fornecerem caminhos alternativos de carga aumenta a medida que aumenta o
numero de pavimentos. O aumento desta capacidade é devido a resposta do
sistema para resistir ao colapso progressivo e a capacidade dos elementos
estruturais longe do local do dano.

As estruturas reforgadas, ou seja, robustas, de concreto armado s&o
resistentes a remocdao de um pilar, apds explosdes nos pilares estudados
praticamente nao houve sinais de danos visiveis nos andares superiores.
Resultados analiticos mostram que os deslocamentos maximos e permanentes da
estrutura aumentaram em cerca de 70% e 60%, respectivamente, sem levar a
edificacdo a um colapso progressivo. (SASANI & SAGIROGLU, 2010).

Figura 20 — remocgao do pilar: a) antes da explosao; b) apds a explosdo. (SASANI & SAGIROGLU,
2010)

Para que possa ser avaliada a possibilidade de ocorréncia de um colapso

progressivo deve-se incluir andlise dindmica e nao-linear, sendo esta avaliagédo
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dependente da extensdo da regido atingida pelo dano inicial e do tipo de dano,
principalmente nos casos de explosao.

Apesar de parecer logico a consideracdo da nao-linearidade e das
caracteristicas dindmicas da resposta de uma estrutura frente a um colapso, uma
avaliagdo, mesmo computacional, global da estrutura considerando este contexto
tende a ser demasiadamente exaustiva. Em vez disso, uma abordagem mais
eficiente é a utilizacdo de modelos de resolugdo mais elaborados para analisar os
elementos estruturais e conexdes nas proximidades do colapso. (NISTIR 7396,
2007).

Uma estrutura danificada pode ser analisada através de uma abordagem
inelastica dinamica, utilizando softwares disponiveis no mercado, porém deve-se
tomar cuidado a fim de que sejam evitados erros numéricos, ja que para estes tipos
de programa serem usados se faz necessaria uma vasta experiéncia.

ApoOs avaliar o evento inicial e a propagagao do colapso deve-se analisar a

estabilidade do restante da estrutura. A figura 21 mostra os estagios de um colapso

progressivo em uma edificagao.

oluna

Figura 21 d): Estrutura geral na fase de instabilidade:
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las,

Figura 21 d-3) — A magnitude das forgas ou a falta de instabilidade de um componente estrutural
pode levar a um colapso global da estrutura.
Figura 21 — Instabilidade da estrutura remanescente. (NISTIR 7396, 2007).

Observa-se através da figura 21 que a retirada de um elemento de suporte do
edificio, como um pilar no pavimento térreo, por exemplo, causa um dano inicial em
apenas um trecho da estrutura, porém, na figura 21 d-1 pode-se verificar que parte
do edificio que foi deformado pelo colapso tem que suportar forcas ainda sendo
aplicadas, especialmente nos trechos com catenarias, 0 que provoca uma
instabilidade global da estrutura.

A catenaria € uma curva instavel, suspensa por dois pontos fixos, sob a
influéncia do seu peso proprio. Ou seja, a catenaria € uma curva que representa o
formato de uma corda suspensa pelas extremidades, como exemplo podemos citar
casos de vigas em uma estrutura em colapso que devido as circunstancias formam

catenarias.
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No Brasil ocorre uma escassez de estudos experimentais sobre colapso
progressivo, principalmente que considerem outras causas de desmoronamento que
n&do sejam explosdes.

Chen & Zhang, 2010, apresentam uma discuss&o sobre alguns trabalhos de
diferentes autores mostrando a redistribuicdo das cargas apos a explosao de uma
coluna no interior do piso térreo de uma estrurtura de vinte andares, em concreto
reforcado. Os principais topicos analisados s&o: a resposta dindmica da estrutura, a
variagcéo da forga axial e a abordagem da analise estatica.

Segundo Ettouney et al. (2004) apud Nistir 7396 (2007) o primeiro passo,
para analisar o colapso progressivo seria avaliar o desempenho de uma coluna em
resposta a um evento explosivo especifico. Porém, esta fase pode ser ignorada, o
pilar pode ser removido.

A segunda etapa consiste em verificar se 0 dano, ou seja, a perda do pilar se
propaga para os pilares e vigas adjacentes. Se isso ocorrer, a terceira etapa seria
averiguar a capacidade de carga do pilar adjacente que sera solicitado, ou seja, ver
a possibilidade de falha dele, assim como observar o potencial de falha das demais
partes da estrutura. A fase final investiga o potencial de uma perda geral da
estabilidade estrutural, considerando as falhas que possam ter sido identificados na
fase anterior.

Sempre é complicado quantificar os danos causados por um determinado
evento inicial, assim como o desempenho da estrutura frente ao referido dano. Este
fato € mais preocupante no caso dos edificios existentes, onde o engenheiro nao
consegue informagdes corretas sobre a construgdo da edificagdo, o que dificulta a
analise. A fim de solucionar o problema deve-se estabelecer critérios de
desempenho que sejam mensuraveis e de relevancia para as necessidades
especificas do proprietario e da edificagao.

Os principais critérios de desempenho para a avaliagdo das edificacdes
sugeridos pelo Nistir 7396 (2007) s&o os seguintes:

Alto desempenho: E quando o colapso ndo ocorre, neste caso os elementos
estruturais individuais sao reforgados para que sobrevivam ao colapso ou para que o
dano nao se propague além do elemento inicialmente danificado.

Desempenho aceitavel: acontece no caso do dano ser limitado. Quando, por
exemplo, ndo se estender mais do que um andar acima ou abaixo da lesao inicial.

Ou, no caso da deformacéao ser limitada, a uma determinada altura da edificagao,
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protegendo a vida dos individuos que por ventura estejam fora do local do dano

imediato.

3.1 Casos de colapso progressivo em estruturas de concreto armado
3.1.1 Edifico Alfred P. Murrah

Apds o acidente com o Ronan Point uma segunda onda de interesse pelo
fendbmeno do colapso progressivo aconteceu apds o ataque ao edificio Federal
Murrah em 1995 e os ataques terroristas nas Torres do World Trade Center e ao
Pentagono em 11 de setembro de 2001. (SASANI & KROPELNICKL, 2008)

Figura 22 — Edificio Alfred P. Murrah antes da exploséao, (NISTIR 7396, 2007).

O edificio Alfred P. Murrah foi alvo de um ataque terrorista em abril de 1995
quando um caminhdo bomba foi detonado na fachada principal da edificagdo. O
prédio, em concreto armado, foi construido entre 1970 e 1976, possuia nove
andares, com 30 m de largura e 67 m de comprimento.

A maioria das 168 mortes que ocorreram no acidente do edificio Alfred P.
Murrah, localizado na cidade de Oklahoma, foi devido ao colapso parcial da

estrutura e ndo por causa dos efeitos diretos da exploséo. (UFC 4-023-03, 2009)
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Segundo o Nistir 7396 (2007) a explosdo do caminhdo-bomba aconteceu no
trecho da fachada onde havia uma viga de transi¢do ao nivel do 3° piso, com vaos
de 12,2 m, que suportavam os pilares dos andares superiores, espagados de 6,10
m. Os danos da exploséo se entenderam cerca de 20,0 m para dentro da edificacao,
ou seja, praticamente metade da area util do Murrah entrou em colapso. A bomba
atingiu de imediato trés dos quatro pilares centrais que serviam de apoio a viga de
transicdo do 3° piso, fato que provocou o colapso progressivo dos andares

superiores.

Figura 23 — a) Vista da area atingida edificio Murrah. b) Lado norte do edificio depois da explosao.
(HIMMAN AND HAMMOND, 1997 apud NISTIR 7396, 2007).

O edificio foi projetado como uma estrutura aporticada convencional de
acordo com a norma americana ACIl 318-71, sem considerar acdes de sismos e
explosdes e nenhum outro ao tipo de carga externa, apesar do bom detalhamento
do projeto. O Federal Emergency Management Agency realizou investigacdes sobre
o colapso do edificio e concluiu que o projeto foi bem feito, porém foi constatado que
a estrutura ndo poderia suportar a remogao de trés pilares da fachada. As mesmas
analises mostraram que se o projeto tivesse sido realizado com a norma americana
de concreto atual, considerando os efeitos de sismos, a regido de colapso teria sido
reduzida em 50% a 80%. (FEMA 277, 1996).

O colapso do edificio Murrah destaca a sensibilidade ou vulnerabilidade dos
edificios com pisos de transicdo ao colapso progressivo, na eventual remocgao de
pilares que sustentam este piso. Apesar do colapso ter sido em area maior do que

100 m?, estendendo por mais de dois andares, ele n&o foi desproporcional a causa
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de origem, ja que trés pilares foram explodidos de uma sé vez. (LARANJEIRAS,
2010).

3.1.2 Edificio Areia Branca

O colapso ocorrido no Edificio Areia Branca em outubro de 2004 pode ser
considerado como um caso emblematico, ja que ocorreu um caso tipico de colapso
progressivo de uma estrutura em concreto armado.

O Edificio Areia Branca € um caso em que a realidade da construgéao
brasileira & retratada, houve a utilizagdo de normas nacionais e de habitos
construtivos que podem ser avaliados. Além disso foram elaborados laudos sobre o
acidente realizados por duas instituigdes conceituadas: o Conselho Regional de
Engenharia e Arquitetura de Pernambuco (CREA-PE) e o Instituto de Criminalistica
Professor Armando Samico.

O CREA-PE colocou a disposicao o citado laudo em seu site oficial, o que
facilita estudos e analises sobre a tragédia ocorrida.

Abaixo a figura 24 mostra um dos pilares do areia branca, onde é possivel
visualizar a degradagao do concreto e a flambagem da armadura. Na figura 25 pode-

se observar a vista aérea na noite do acidente.

2005)
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Figura 25 — Escombros do Edificio Areia Branca. (SPENCER..., 2004)

O prédio possuia 12 pavimentos tipos, o ultimo apartamento de cobertura,
ambos com dois apartamentos cada, mais um pavimento térreo e um subsolo. O
edificio contava com dois elevadores, um reservatério inferior e um reservatorio
superior.

Os sinais de desabamento comecaram a ocorrer no dia 10 de outubro de
2004, onde moradores ouviram um estrondo no edificio, porém n&o constataram
nada de anormal na estrutura quando vistoriaram o subsolo. Dois dias depois, o
sindico do edificio observou, na parede do reservatorio inferior, situada no subsolo,
fissuras inclinadas e vazamento na parede, inclusive alagamento. (OLIVEIRA et .al.,
2005).

Na madrugada do dia 14 de outubro de 2004 novos ruidos assustaram os
moradores, na manha do mesmo dia a equipe da CODECIPE realizou vistoria no
local, fazendo registro fotografico das condigbes encontradas. No fim da tarde deste
dia os servigos de recuperacgao do edificio foram iniciados, porém nao tiveram tempo
de serem concluidos, pois aproximadamente as 20:30h do dia 14 de outubro de
2004 o prédio veio a desabar.

As edificagbes vizinhas ao Areia Branca foram, considerando as proporcoes
do acidente, pouco atingidas, com exce¢ao do edificio Solar da Piedade. O edificio
Areia Branca, desabou inclinando para o lado esquerdo, danificando seriamente a
fachada direita do edificio Solar da Piedade até o quinto pavimento tipo. A seguir,
pode-se verificar as figuras 27, 28, 29 e 30 fotos registradas pela CODECIPE, na
madrugada do dia do desabamento, onde podem ser observados as fissuras nas
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paredes do reservatorio inferior € o alagamento provocado, além dos sinais de
esmagamento aa alvenaria proxima que servia de fechamento da parte inferior do
patamar da escada. Na figura 29 tem-se a visdo de uma fissura de 45° em uma viga

préxima do primeiro pilar a colapsar que seria a indicagao de um provavel recalque.

orio o

alvenaria 1a
ILIVEIRA, al,

O edificio Areia Branca possuia lajes pré-moldadas do tipo Volterrana. O
conjunto formado por vigas e pilares de concreto formavam um sistema aporticado
tridimensional. A distancia média entre os pilares era da ordem de 4,0 m. As
fundagdes eram superficiais do tipo sapatas isoladas em concreto armado, com cota
de fundagdo a aproximadamente 1,80 m abaixo do nivel do piso do subsolo. Os
pescogos dos pilares eram contraventados por cintas de concreto armado com
secao transversal 10 cm x 40 cm (OLIVEIRA, et. al., 2005).

Os peritos do instituto de criminalistica Prof. Armando Samico realizaram uma

vistoria detalhada nos pilares e sapatas ainda existentes sob os escombros e
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verificaram que os pilares, em sua grande maioria, apresentavam uma ferragem
vertical, barras oxidadas e flambadas, proximo a sapata, sem o uso de ganchos ou
“acougueiros” e estribos & 4.2 ¢.15.

A elaboragcdo do projeto estrutural aconteceu no ano de 1975, ou seja,
efetuado de acordo com a norma da ABNT NB1/1960 — Calculo e Execucao de
Obras de Concreto Armado, cuja versado atual € a NBR 6118/2007 — Projeto de
estruturas de concreto armado — Procedimento (OLIVEIRA, et.al., 2005).

A NB1/1960, devido a falta de conhecimento tecnoldgico sobre concreto na
época, proibia concretos com resisténcias a compressao superiores a 22 MPa, salvo
0s casos de pecgas onde ocorria concentragao de tensoes.

A NB-1/1960 recomendava cobrimentos minimos de 0,5 cm para lajes, 1,0
cm para vigas e 1,5 cm para pilares, e em pilares em contato com o solo 2,0cm.
Quando se analisa a norma atual NBR 6118/2007 observa-se que os valores
estabelecidos para cobrimentos das referidas pecas de concreto séao
consideravelmente maiores, ja que atualmente considera-se a classe de
agressividade ambiental para definicdo dos cobrimentos e conceitos de durabilidade.

Os estribos usados na época também nao seriam permitidos hoje, pois a NBR
6118/2007 limita o diametro minimo a 5,0 mm.

Apesar do cobrimento, considerando a norma atual, ter sido insuficiente,
segundo Oliveira et. al. (2005), as pecgas de concreto, da superestrutura, néo
apresentaram efeitos acentuados de oxidagdao das armaduras que pudessem ser
responsaveis pelo colapso do edificio.

As sapatas da estrutura foram, claramente, produzidas com concreto apenas
langado, como pode ser observado através da figura 17, sem vibragcdo e
acabamento na superficie. A analise nas pecas da superestrutura mostrou que elas
foram produzidas de forma similar as da infraestrutura. Além disso, em ambos os
casos observa-se uma alta possibilidade das pecas de concreto apresentarem uma
alta relagéo agua/cimento.

A figura 31 mostra uma reducgao da se¢ao da armadura na base de um dos
pilares, ponto de encontro entre o pilar e a sapata, apresentando corrosao, fato que,
entre outros fatores, reduz a capacidade de carga do pilar, comprometendo a

estabilidade da estrutura.
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Figura 31 — Sapata do Edificio Areia Branca com redugéo da se¢ao transversal do pilar e armadura
oxidada. (OLIVEIRA, et.al., 2005).
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A comissao designada para emitir o laudo do CREA sobre o acidente analisou
a secao tipica de um pilar e as cintas de fundacao. Foi verificado, no caso do pilar
analisado, que o estribo estava de acordo com a norma da época, foi encontrado, na
regido de ligacao da sapata, estribo com segao reduzida, com presenga de carepas
no contorno e partido, os extremos partidos escurecidos denunciavam que a ruptura
era antiga. Houve reducao de segao de pilar, e o concreto das bordas desta regiao
teria uma porosidade elevada ficando mais exposto as agdes do meio ambiente.

As cintas de fundacao estudadas tinham secdes de 10x40cm e parte de suas
armaduras apresentavam aderéncia insuficiente e oxidagdo. Além disso,
encontraram barras de ferro que provavelmente foram utilizadas na tentativa de
adensar o concreto, fato comum em obras de pouco ou nenhum controle tecnolégico

para a execugao das pegas de concreto.
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Outro fato relevante apresentado nos laudos (pericial e do CREA) do acidente
foi a grande espessura dos revestimentos de paredes e lajes, fato que pode ser
observado na figura 32. Nas alvenarias a espessura dos revestimentos chegou a
atingir 18 cm de espessura e nas lajes e pisos foram encontradas espessuras de até
11 cm. Para efeito de calculo, € comumente utilizada a espessura de 2,5 cm em
cada face das pegas estruturais, ou seja, provavelmente houve incremento nas
acdes permanentes sobre as pecas estruturais devido a estas espessuras de
revestimentos estarem demasiadamente fora dos padrdes construtivos.

Nos escombros foram encontrados seis sumidouros, alguns destes
extremamente proximos a fundagéo do prédio. Devido a isto ocorreu uma facilidade
de acontecer infiltragdo dos efluentes com acéo de agressividade direta sobre as
sapatas o que juntamente com a variagdo de nivel do lencol freatico acabou
provocando efeitos deletérios e lixiviagdo dos finos da pasta de cimento superficial

nas pecas estruturais.

Figura 32 — Escombros: Grandes espessuras dos revestimentos. (OLIVEIRA, et.al., 2005).

Nas pecas da superestrutura nado foi observado acentuada corrosdao das
armaduras, a nao ser em algumas poucas pecas € em grau superficial, como as
encontradas nas vigas da fachada de fundo do prédio. J& em relagdo a infra-
estrutura, as pecas de concreto apresentavam falhas de concretagem, além de
grande quantidade de barras de ago expostas, exibindo alto grau de corrosdo das

armaduras.
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Diversos tipos de ensaios foram solicitados, a fim de identificar as causas do
acidente. Foram eles: sondagem a percussao, analise fisica e quimica da agua do
subsolo e do préprio solo, retirada de testemunhos e ensaios de resisténcia a
compressao do concreto, resisténcia a tracdo do acgo, ensaio de reconstituicdo do
traco do concreto, ensaio de reagao alcali-agregado (RAA), ensaio de microscopia
eletrénica de varredura e analise quimica por dispersao de raios x.

Testemunhos retirados dos escombros do Areia Branca revelaram que o
concreto utilizado tinha resisténcia a compressdo de 15 MPa. Nao foi identificada
carbonatacao do concreto.

As barras de aco ensaiadas, usadas no edificio Areia Branca, estavam com
suas caracteristicas dentro do especificado e permitido pelas normas técnicas
brasileiras.

Quanto ao modulo de elasticidade os ensaios realizados indicaram que o
concreto examinado apresentou o referido modulo com valor menor do que o
teoricamente estimado.

Modulo de elasticidade resultante dos ensaios:

CPO04, E= 23,3 Gpa

CPO05, E= 22,3 Gpa

Modulo de elasticidade calculado:

E= 5600x(Fck)"?, Fck em MPa

CP04, E= 5600x(25)"?= 28 GPa

CP05, E= 5600x(30,7)"?= 31 GPa

Quanto a este resultado o laudo pericial afirma: “As pec¢as que forneceram as
amostras CP04 e CPO05, estdo com os concretos mais deformaveis que o esperado,
acarretando, consequentemente, o aumento das deformacgdes longitudinais e
transversais, sendo inclusive esta ultima, quando elevada, responsavel pela
diminuicdo da aderéncia existente entre as barras de ago e o concreto.”

O indice de vazios é o parametro indicador da porosidade do concreto, o
referido parametro foi de 16,31% no pescogo dos pilares das sapatas. O que
confirma o alto fator agua/cimento utilizado no periodo da construgcédo do edificio em
tela.

Segundo laudo emitido pelo CREA o valor médio do teor de cimento
encontrado nos ensaios de reconstituicdo do traco foi de 234,3 kg/m3® o que

confirma uma resisténcia entre 13 a 15 MPa.
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Os ensaios de reconstituicdo do trago do concreto revelaram que os pilares
P22 e P21, a partir dos quais iniciou o processo de colapso, sofreram degradacéo no
pescoco e na regido situada acima do nivel do subsolo, ou seja, ao longo de todo o
espago compreendido pelo reservatoério inferior. Foram constatados indicios de
reagao alcali-agregado em proporg¢des insuficientes para produzir fissuragdo do
concreto (OLIVEIRA, et.al., 2005).

O inicio do desmoronamento se deu em um pilar situado no reservatorio
inferior.

Os referidos laudos sobre o acidente sao unanimes em afirmar que nao foram
detectados problemas quanto a capacidade de suporte do solo de fundagcdo do
edificio Areia Branca. Aléem de n&o terem sido verificadas fuga de material sob as
sapatas, recalques ou ruptura dos solos.

Em ensaio solicitado pelo CREA relativos a analise fisica e quimica do solo foi
constatado que a agressividade do solo, no que diz respeito a acidez e as agdes dos
sulfatos foi considerada fraca.

A causa da degradacéo do concreto de fundacgéo pode ter ocorrido devido a
ataques por elementos nocivos através de reacdes quimicas e processos de
lixiviagdo com consequente degradacdo do concreto das fundacbes (sapatas e
pilares). (ALBUQUERQUE et. al., 2004).

O agente provocador destes ataques teria sido a presengca de agua
intermitentemente na infraestrutura, pois havia variacdo do nivel do lengol freatico.
Pode ter ocorrido um possivel ataque do CO2, proveniente das reagdes aerdbicas
da matéria orgénica, existentes no solo. Consequéncias da presenga de sumidouros
extremamente proximos a fundagao do prédio.

Foram constatados indicios de reparos, ja concluidos, em dois pilares assim
como nos reservatoérios inferiores. Além disso, também foi encontrado vestigio de
preparacao para recuperagao de um dos pilares que, devido ao desabamento, nao
teve tempo de ser concluido.

Para o CREA-PE, o acidente se deu devido a ruptura no pescogo dos pilares
que foram motivadas por diversos fatores tais como: ma qualidade de execucgéo do
concreto; uso de estribos finos, permitidos pela NB 1/1960, contribuindo para a
flambagem das barras longitudinais, antes da ruptura do concreto, na maioria dos
pilares; cobrimentos insuficientes; auséncia de detalhes construtivos importantes,

como a falta do patamar necessario para o apoio da forma do pilar sobre a sapata;
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sapatas com o tronco de piramide que compde sua parte superior com geometria
incompleta e disforme.

O referido laudo ressalta ainda a degradacdo do concreto das sapatas e
pescoco dos pilares ao longo do tempo, a lixiviagao foi atribuida a variagao do lencol
freatico e a agressividade constatadas nos ensaios, ja que se considerou a
existéncia de seis sumidouros, que juntos langavam cerca de 24.000 litros de
efluentes diariamente no contorno da regido da fundagao.

Foi atribuido o colapso total da estrutura as falhas ou vicios de construcao,
as quais facilitaram os ataques dos efeitos nocivos do meio ambiente e de reagdes
quimicas detectadas na massa do concreto, ocorrendo assim uma intensa e precoce

degradagao das pecgas que compunham a infraestrutura.

3.1.3 Estruturas que sobreviveram a grandes danos: O caso do Pentagono

Existem edificagcbes que apesar de terem sofrido algum dano consideravel
apresentaram um desempenho elevado, mantendo, parcialmente a estabilidade da
estrutura.

O edificio do Departamento de Defesa Americano, Pentagono, foi atingido por
um Boeing 757 durante a série de atentados terroristas que acorreram no dia 11 de
setembro de 2011, nos EUA.

Figura 33 — O Pentagono. (NISTIR 7396, 2007).

O Nistir 7396 (2007) descreve o acidente ocorrido, as caracteristicas da

estrutura e as ligdes tiradas do evento.



87

O aviao colidiu com a edificagao, entre o térreo e o piso seguinte, da fachada
oeste, a uma velocidade de 850 km/h sob um angulo de 42°, abrindo um buraco de
36,6m de largura e avangando cerca de 95m para dentro do prédio.

No impacto 50 pilares do primeiro andar foram destruidos, o que foi seguido
de um forte incéndio. A estrutura apesar do tamanho do dano respondeu de forma
robusta. Nenhuma parte do edificio entrou em colapso imediatamente, apenas vinte
minutos apos o incidente parte do piso superior veio a desabar, o incéndio e a perda
do cobrimento dos elementos estruturais contribuiram para instabilidade da
estrutura. O fogo acabou atingindo as armacgdes das vigas e dos pilares fazendo
com que eles nao resistissem as redistribuicbes dos esforgos.

As secgbes que permaneceram, mesmo com graves danos ao nivel do
primeiro andar, resistiram principalmente porque o sistema de piso era redundante
(ou seja, moldado com caminhos alternativos de cargas), com reforco de agco em
vigas e prolongamento delas em pontos de apoio, fornecendo assim maior
capacidade para estes elementos, no caso de falha de um pilar.

A edificacdo de cinco pavimentos teve sua construcdo concluida em 1942. A
estrutura € em concreto armado com fck de 17,0 MPa e barras de ago com f, de 270
MPa. Os pilares possuiam espagamentos de 3; 4,6 e 6,1 metros. Os que
sustentavam mais de um pavimento, na maioria dos casos, foram executados com
estribos helicoidais. As lajes possuiam espessura de 14,0 cm. A sobrecarga de
projeto foi de 7,0 KN/m?, aproximadamente metade das barras longitudinais das
vigas entendiam-se continuamente sobre os pilares, com emendas por transpasse.

Mesmo ocorrendo danos nos pilares atingidos pelo avido o colapso dos
andares acima foi extremamente limitado. Este fato ajudou a salvar diversas vidas, o
que foi possivel devido a estrutura possuir as seguintes caracteristicas:

* Um sistema aporticado de vigas redundantes e caminhos alternativos para cargas;
» espacamento curto entre pilares;

« continuidade das armagdes inferiores das vigas sobre os pilares:

* projeto para elevadas sobrecargas;

* significativa ductilidade e capacidade de carga residual dos pilares danificados
devido ao cintamento;

Na figura 34 é possivel observar o Pentagono apés o ataque de 11 de
setembro de 2001.
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Figura 34 — Area colapsada do Pentagono ap6s a remogao do entulho. (NISTIR 7396, 2007).

Meyssan (2003) contestou o fato do Pentagono realmente ter sido atingido
por um Boeing 757 devido ao fantastico desempenho da estrutura frente ao dano

causado pelo avido.

3.2 Estruturas projetadas para fornecer robustez

A robustez é definida como a insensibilidade de uma estrutura a uma falha
local. A quantificagcdo da insensibilidade e da falha local deve estar entre os objetivos
do projeto. E uma propriedade apenas da estrutura e independe das possiveis
causas de falhas e da probabilidade de falha local, (STAROSSEK; HABERLAND,
2008).

As estruturas de concreto armado para serem projetadas a fim de serem mais
resistentes ao colapso progressivo devem levar em consideragdo o estado em que
se encontrardao apés um determinado dano, e providenciar outras possibilidades de
caminhos para as cargas atuantes.

E recomendavel iniciar um projeto que vise & robustez cuidando inicialmente
do layout, uma vez que o projeto arquitetdnico contribui para se obter um projeto
estrutural que permita a estrutura suportar cargas anormais, possibilitando
acrescentar a edificacdo detalhes ducteis que deverédo ajudar o edificio a suportar
deformacdes inelasticas.

Na grande maioria das edificagdes o método indireto atende adequadamente.

Para estruturas especiais os métodos diretos analiticos podem ser usados para
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projetar elementos chave a fim de resistir a uma ameaca especifica ou desenvolver
uma resisténcia plena contra imprevistos. (NISTIR 7396, 2007)

O UFC 4-023-03 (2009) fornece dois métodos de concepgao de estruturas a
fim de projeta-las para a robustez: um emprega o método indireto e o outro emprega
o método de caminho alternativo de cargas (método direto). A distingdo dos modos
de falha ductil e fragil, os critérios de admissdo consistem em requisitos de
resisténcia e nos limites de deformacéao.

Se um elemento ndo atende aos limites de deformagdo ou o seu
comportamento € fragil e ndo consegue satisfazer aos requisitos minimos, o
elemento é retirado e as suas forgas internas sao (dinamicamente) redistribuidas.
(SASANI & KROPELNICKL, 2008)

Existem caracteristicas que garantem robustez as estruturas de concreto, as
principais sdo redundancia, continuidade e ductilidade.

De uma maneira simplificada pode-se definir redundancia como sendo uma
condigdo de projeto que ofereca alternativas de redistribuicdo de esforgos para
outros apoios. A continuidade é caracterizada pela conectividade entre os elementos
o que facilita a redistribuicdo de esforcos. Ja a ductilidade é a capacidade da

estrutura suportar deformagdes sem romper.

3.2.1 Redundéancia

A redundancia € caracterizada pela possibilidade de redistribuicdo de
esforcos quando um sistema estrutural apresenta alguma parte danificada.
Laranjeiras (2010) afirma que uma estrutura redundante € aquela que ao ter um
apoio danificado, por exemplo, oferece alternativas de redistribuicdo dos esforcos
por outros apoios.

Na figura 35 € apresentada uma edificagdo sem redundancia, um edificio no
centro administrativo de Salvador, Bahia, Brasil, que possui como estrutura principal
de sustentacéo dois pilares centrais e dois cabos. No caso de ocorrer uma ruptura

em qualquer um destes elementos o prédio colapsara totalmente.
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Figura 35 — Edificio alcunhado a “Balan¢a”, no centro administrativo da Bahia, Salvador. Um exemplo
de estrutura sem redundancia. (LARANJEIRAS, 2010)

Em Sao Paulo, Brasil, a ponte estaiada Octavio Frias de Oliveira, € um
exemplo de estrutura redundante, ja que seus diversos cabos podem servir de

alternativa de redistribuicdo de cargas no caso de falha de algum dos elementos.

Figura 36 — Ponte estaiada Octavio Frias de Oliveira, na capital do estado de: S&o Paulo, Brasil, uma
estrutura redundante. (LARANJEIRAS, 2010)

3.2.2 Continuidade

A continuidade representa a conectividade de seus elementos. Este atributo é
de grande importancia para as estruturas ja que, no caso de falha de um dos apoios
ocorre a redistribuicido dos esforgos, e esta redistribuicdo depende da continuidade,

pois sem continuidade a redistribui¢cao sera interrompida.
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Isto quer dizer que n&do adianta uma estrutura ser redundante se ela nao
dispuser de continuidade, ou seja, a edificagdo deve ser capaz de realizar
transferéncia de cargas no caso de colapso de algum elemento.

As estruturas integrais sdo aquelas sem juntas, nem aparelhos de apoio. O
deslocamento das vigas ocorre apenas nas extremidades, no solo.

Estes trechos sédo considerados como pontos fracos de uma edificagéo, ja
que interrompem a continuidade.

Uma das principais vantagens da estrutura integral quando comparada com a
convencional € que, uma vez que nao ha articulagbes entre as vigas, a entrada de
agua e detritos é reduzida de forma significativa, aumentando o estado de
conservagao da estrutura da ponte. (PINHO, 2011)

A transferéncia de cargas através de aparelhos de apoios € acompanhada de
concentracdo de tensbes e esforcos, nas regides proximas aos aparelhos. Essa
condigao critica limita a capacidade suplementar de carga dessas regides, em caso
de redistribuigcdo de cargas por colapsos localizados. Ja a transferéncia de cargas
através de ligagdes monoliticas, integrais, ndo gera concentragdo de esforgos e
tensdes, essa continuidade oferece reservas adicionais de capacidade de carga,

uteis em situagdes de colapso. (laranjeiras, 2010)

~ v

Figura 37 — Uma estrutura convencional de viaduto, a esquerda, com juntas e aparelhos de
apoio, e uma estrutura integral, a direita. (LARANJEIRAS, 2010)

Os sistemas pré-moldados possuem fragilidades quanto a sua continuidade,
pois a ligacdo entre pilares lajes e vigas ndo conseguem estabelecer todos os
vinculos de uma estrutura monolitica, como as estruturas macicas de concreto

armado convencional.
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3.2.3 Ductilidade

A ductilidade pode ser considerada como a capacidade da estrutura suportar
deformagdes sem romper, transferindo as cargas necessarias no caso do colapso de
algum elemento fundamental da edificagdo, mesmo com possiveis flechas e
rotacoes.

Pode-se conseguir ductilidade estrutural pelo confinamento do concreto, pela
continuidade das armacgdes através de emendas adequadas, sejam por transpasse
ou por luvas, e por conexdes entre os elementos, lajes, vigas e pilares, com reservas
excedentes de resisténcias. (LARANJEIRAS, 2010)

Para realizacdo do confinamento do concreto nos pilares é necessario a
utilizacao de estribos poucos espacados.

Os pilares cintados, com estribos pouco espacgados, helicoidais, transformam
o comportamento do elemento de fragil em ductil. O pilar consegue absorver
maiores deformagdes antes de entrar em colapso. Laranjeiras (2010) afirma que os
pilares cintados pela sua ductilidade, tém grande importancia na prevencao de
colapsos progressivos e seu uso deveria ser, por isso, resgatado e estimulado.

Na figura 38 é possivel observar a ilustracdo de pilares cintados e n&o-
cintados. Ja na figura 39 pode-se verificar o comportamento de pilares cintados e
nao-cintados analisados através de um diagrama unitario carga x encurtamento
unitario, onde se nota a capacidade de absorcédo de energia do pilar cintado, quando

comparado ao pilar ndo-cintado.

cobrimento
p \

el

Y
\

estribos , helice ~

N oy
o TER
— b

3 |

| = |
. |

—b |

| — |
b

|

b

| E35 i
b
| | &=
i A A
néo-cintado cintado

Figura 38 — llustragcéo dos pilares comuns e dos pilares cintados. (LARANJEIRAS, 2010)
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Figura 39 — Diagramas idealizados de carga-deformagé&o de pilares comuns e cintados,
(LARANJEIRAS, 2010).

3.2.4 Normas referentes ao colapso progressivo

A NBR 6118/ 2007 considera que a seguranca das estruturas deve ser
verificada quanto a diversos estados limites ultimos inclusive ao de colapso
progressivo. A referida norma brasileira faz referéncia ao colapso progressivo no
item 19.5.4, a fim de garantir a ductilidade, onde se solicita que a armadura de flexdo
inferior das lajes no encontro com pilares, no caso de lajes sem vigas, esteja
suficientemente ancorada.

Ja para lajes protendidas, sem vigas, no item 20.3.2.6, da NBR 6118/2007,
denominado armaduras passivas e ativas, existe a recomendag¢ao de que € possivel
prescindir de armadura passiva contra o colapso progressivo, se pelo menos um
cabo, em cada diregdo ortogonal, passar pelo interior da armadura longitudinal
contida na secao transversal dos pilares ou elementos de apoio das lajes-cogumelos
de edificios comerciais e residenciais.

Observa-se que apesar da NBR 6118/2007 recomendar a verificacdo do
estado limite ultimo de colapso progressivo a norma sé instrui para evitar o
fendbmeno quando na estrutura houver lajes sem vigas, e se omite quanto ao
assunto na vasta gama de formas de estruturas existentes atualmente, mostrando-

se bastante omissa no quesito colapso progressivo.

A sociedade americana de engenheiros civis (ASCE) recomenda em sua

norma que os edificios e outras estruturas devem ser projetados para que se
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mantenham estaveis no caso de sofrer algum dano, ndo apresentando colapso
desproporcional ao dano original.

Segundo a ASCE (2002) deve ser feito um arranjo estrutural que proporcione
estabilidade para toda a edificagao, transferindo as cargas a partir de qualquer local
para regides adjacentes, capaz de resistir as cargas sem entrar em colapso. Para tal
deve-se garantir uma continuidade suficiente entre os elementos, redundancia, ou
ductilidade.

A ASCE (2002) estabelece seus requisitos para evitar o colapso progressivo
independente da ameaca, e utiliza, como principais métodos, a redundancia e os
caminhos alternativos de cargas para garantir Robustez as estruturas.

A norma do Instituto Americano de Concreto ACl 318-02 ndo se refere a
redundancia, nem a nenhum método direto ou indireto para evitar o colapso
progressivo. O que se tem é apenas uma preocupagdo com a interligacdo dos
elementos estruturais a fim de manter a integridade da edificacdo, principalmente
quanto aos elementos pré-moldados. Esta norma estabelece prescricdes para
aumentar a interligagcao dos elementos estruturais.

Nos Estados Unidos existem normas especificas para a construgdo de
edificios publicos, com a finalidade de tornar estas estruturas mais robustas ja que o
risco de ataques terroristas é real. A GSA (2000) prescreve que a estrutura deve ser
capaz de sofrer danos locais sem desestabilizar o restante da estrutura. A ruptura de
uma viga, laje, ou pilar ndo deve resultar em falha do sistema estrutural nas areas
adjacentes. O colapso de pisos ou tetos € proibido. Nesta norma nao é considerado
o grau de vulnerabilidade do elemento nem o nivel de ameaga para a estrutura.

A principal metodologia da GSA (2000) para atingir a robustez nas estruturas
€ a redundancia.

Trés anos depois sairam as normas GSA (2003a) e a GSA (2003b). A
primeira passou a considerar apenas os edificios com risco de explosao, fornecendo
orientagdes gerais de desempenho e diversas referéncias a manuais técnicos para o
estudo dos efeitos da explosdo. J& a segunda norma estabelece critérios para
determinar quais as estruturas devem ser dimensionadas a fim de evitar o colapso
progressivo.

Segundo a GSA (2003b) as estruturas que devem ser dimensionadas para a
robustez precisam ser capazes de tolerar a remocdo de uma coluna ou um

comprimento de 30 m de parede de sustentagdo, sem entrar em colapso.
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Nair (2003) fez um resumo comparativo entre as referidas normas que se

encontra na tabela 8.

Tabela 8 — Abordagens para projeto contra o colapso progressivo. (NAIR, 2003)

Abordagens para ®©
projeto contra e |3 s %’
colapso progressivo: | 8 S o 8 ° 3
codigos e S |og |2 S LG
normas: 21 88| 2| e
o @ a| £ << O
ASCE 7-02 X
ACIl 318-02 X
GSA...PBS, 2000 X
GSA...PBS, 2003 X
GSA PC Guidelines X

O estudo verificou se a utilizagdo dos cinco cddigos e normas citados na

tabela 8 alterariam o desempenho de trés estruturas, o edificio Ronan Point, o

edificios Alfred Murrah e as torres gémeas (word trade center- wtc), estas ultimas

eram estruturas metalicas que foram destruidas em um atentado terrorista em 11 de

setembro de 2001, em Nova York, nos Estados Unidos. A pesquisa verificou que as

normas nao necessariamente forneceriam uma garantia contra os tipos de colapso

que ocorreram naqueles edificios, observar a tabela 9.

Tabela 9 — Avaliagéo da utilizagdo de cédigos e normas na concepgéo do projeto estrutural dos

edificios Ronan Point, Murrah e WTC_ (NAIR, 2003)

Método utilizado

Edificacfes
utilizadas para
avaliar as normas

[
0
© <
El < E 8| w
b} [e) S o3
Normas avaliadas S| m| o 2| g o 1)
| 2|S & o 5 S E
o @ @© i Ae] =
S22 56| % | 8
S| o | © Qo
o] O | < E o
[n'd [n'd = <0
ASCE 7-02 X nao nao
ACI 318-02 X sim ? nao

GSA...PBS, 2000

x

? nao nao

GSA...PBS, 2003

nao | sim nao

GSA PC Guidelines

X

ndo | nao nao

Sim: alteraria o desempenho do edificio.
N&o: Nao alteraria o desempenho do edificio.
?: talvez alterasse o desempenho do edificio.
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Através da tabela 9 pode-se verificar que, das cinco normas avaliadas, trés
utilizam o método da redundéancia para evitar o colapso progressivo. Mesmo assim
apenas no caso do edificio Murrah, utilizando a GSA (2003b), o colapso seria

evitado.

3.2.5 Recomendacdes acerca do tratamento do colapso progressivo

Projeto COST

O projeto COST - European Cooperation in the field of Scientific and
Technical Research € um projeto financiado pela Comunidade Europeia. Tem a
participacdo de diversos paises membros da Unido Europeia. O objetivo é o de
desenvolver varios tipos de agdes para unificagdo de processos tecnolégicos no
ambito da Comunidade Europeia, (COST, 2006).

Dentro projeto COST é desenvolvida a agdo TUO61 relativa a Robustez de
Estruturas. O objetivo € o de desenvolver os fundamentos para o tratamento da
robustez nas futuras normas estruturais, especialmente o Eurocddigo. O nivel de
robustez de um sistema estrutural deve ser adequado e suficiente em relagdo a sua
funcdo ao longo de sua vida util e estar equilibrado aos aspectos sociais que
envolvem a seguranga das pessoas, respeitando as condigcbes ambientais e
aspectos econdmicos. Tem a participacdo de diversas associacdes internacionais
como |IABSE, ECCS, CIB, fib, Rilem, ISO and the Joint Committee on Structural
Safety (JCSS).

A consciéncia da necessidade de se introduzir o conceito de robustez teve
como marco inicial o acidente com o edificio Ronan Point onde ocorreu colapso
progressivo. Nos ultimos anos, os ataques terroristas produziram interesse adicional.

Entre as diversas atividades do TUO61 podem ser citadas: coleta e
preparacdo de informacdes, avaliacbes de risco, desenvolvimento de métodos
teéricos para avaliar a robustez, modelagem de condicbes de exposicao,
representacdo da vulnerabilidade estrutural e modos de falha dos componentes,
identificacdo de medidas para produzir robustez nos projetos, representagdo das
consequéncias de dano e modos de colapso, calculo da robustez das estruturas,

desenvolvimento de diretrizes praticas para o projeto de estruturas robustas |,
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desenvolvimento de uma Norma Probabilistica de Projeto para a Robustez, (COST,
2006).

Nos Estados Unidos, o desenvolvimento paralelo de estudos sobre robustez
atingiram niveis comparaveis com os atingidos na Europa. Os atos terroristas como
o ataque a bombas ao Oklahoma City e o ataque ao World Trade Center
impulsionaram a pesquisa com mais intenso apoio econémico. O National Institute of
Standards and Technology (NIST) lidera o conhecimento acerca do colapso

progressivo.

MC10 — Codigo Modelo 2010 da fib:

O Cddigo Modelo da fib (Federagdo Internacional de Concreto), da mesma
forma que os correspondentes do CEB (Comissao Européia de Concreto), tem por
objetivo servir de proposta para as futuras normas. A ultima versao, foi aprovada em
2011.

O Cdédigo Modelo 2010, o denominado MC10, certamente influenciara
decisivamente as futuras normas de Concreto do mundo inteiro, inclusive na NBR
6118. Assim, as suas recomendacdes sao uma antevisdo da NBR 6118, do
Eurocodigo 2 e de varias outras normas.

O MC10 recomenda para a Seguranga Estrutural de estruturas novas a
verificacdo ao colapso progressivo. Considera a vida util de projeto de 50 anos e o
indice de confiabilidade de 3,8. Tem-se muitas referéncias a detalhes de armaduras
com o objetivo de evitar o colapso progressivo. Ha também recomendacgdes relativas
a detalhes de armaduras de lajes sem vigas na regido de apoios nos pilares com a
finalidade de evitar o colapso progressivo.

Para estruturas em que existam regides com elevada capacidade de
deformagdes recomenda que seja usado uma das seguintes condigdes de projeto:
(a) prever caminhos alternativos de cargas e (b) identificar os potenciais pontos
localizados de ruptura e efetuar o detalhe assegurando que nao ocorra colapso
progressivo embora haja a possibilidade de falha local. O caso (a) € mais facil de se
obter quando é possivel determinar as esforgos atuantes de forma precisa.

O MC10 tem uma secao dedicada especificamente a robustez obtida através
de medidas estruturais. Sao previstos dois procedimentos que correspondem aos

conceitos contidos nos itens (a) e (b) anteriores.
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1. Caminho alternativo de cargas:

No caso do procedimento com caminho alternativo de cargas o MC10 prevé
duas alternativas que podem ser seguidas para verificar a redundancia de um
sistema: procedimento refinado e procedimento simplificado.

No procedimento refinado, a ocorréncia de acidentes e os efeitos de
acidentes ou agdes excepcionais (impacto, explosédo, etc.) sdo simulados para todos
0s cenarios possiveis. Os danos estruturais nos componentes sido calculados e a
estabilidade da estrutura remanescente € determinada. As consequéncias sao
estimadas em termos do numero de fatalidades e de perdas econémicas. Diversas
medidas ndo podem ser comparadas tomando como base critérios econémicos.

No enfoque simplificado considera-se que qualquer componente estrutural
que tenha relevancia para a capacidade portante da estrutura possa perder sua
funcdo. E entdo verificado se a parte remanescente da estrutura pode suportar as
cargas que frequentemente ocorrem através de caminhos alternativas de cargas
com um nivel de confiabilidade pré-fixado para um tempo relativamente curto de
tempo, necessario para mobilizar os usuarios da estrutura e/ou efetuar os reparos ou

reforgcos necessarios.

2. Capacidade do projeto:

A capacidade do projeto assegura a hierarquia das resisténcias dos
componentes estruturais e modos de falhas. Sdo tomadas precaucdes relativas aos
modos de rupturas frageis e sdo promovidas condi¢des de ductilidade. Sao
verificados os modos de falhas frageis para assegurar as condigdes de equilibrio
considerando que todos os elementos dotados de ductilidade desenvolvam suas
capacidades de resistir aos esforcos. Os componentes estruturais ducteis sao

projetados para as deformagdes plasticas neles induzidas pelas a¢gdes de projeto.

3.2.6 Introducdo aos Métodos para evitar o colapso progressivo

Os métodos mais conhecidos para a prevencao do colapso progressivo em
fase de projeto sdo: método direto e o indireto. O método direto divide-se em método

da resisténcia localizada especifica e método de caminhos alternativos de cargas.
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3.2.6.1 Método indireto

Segundo Laranjeiras (2010) o método indireto é uma aproximagao
simplificada, prescritiva, que consiste em prover a estrutura um nivel minimo de
conectividade entre os diversos componentes estruturais.

O projeto pode usar uma abordagem prescritiva para aumentar a robustez
geral da estrutura. Isto pode ser conseguido através da incorporagdo de medidas
gerais de integridade estrutural em todo o processo de selegdo do sistema, como a
disposigcédo das vigas e pilares e o detalhamento das amarragdes. (NISTIR 7396,
2007).

Breen (1975) apud sasani & Kropelnickl (2008) sugeriu que a integridade
estrutural melhorada é obtida pela disposicdo de amarragdes em toda a estrutura
(método indireto) e que o numero de ligagdes pode ser determinado a partir de
consideragdes sobre o carregamento, o dano sofrido, sem necessidade da
determinagcdo da magnitude da carga de explosivos ou outros eventos anormais.

Embora o método de concepcgao indireta possa reduzir o risco de colapso
progressivo a estimativa da falha de pds-execugdo de estruturas concebidas com
base em tal método n&o € prontamente possivel. (FEMA 277, de 1996; CORLEY et.
al., 1998;. SOZEN et. al., 1998;. CORLEY, 2004 apud SASANI & KROPELNICKL,
2008).

O importante no método indireto € aumentar a integridade estrutural da
edificagao, acrescentando medidas que elevem a robustez.

Segundo o NISTIR 7396 (2007), para a maioria das edificagdes é baixo o
risco de acontecer um colapso progresso, sendo o método indireto adequado para
estes casos.

O projeto arquiteténico, inclusive a forma da edificagdo, pode influenciar no
desempenho da estrutura se ela for submetida a algum dano que venha a provocar
um possivel colapso. A regularidade das formas auxilia na transferéncia das cargas,
favorecendo a continuidade e a redundancia. Ja irregularidades na estrutura
facilitam a possiveis colapsos progressivos. Além disso, o uso de vigas de transigcéo
deve ser evitado, pois produzem a concentragéo de cargas.

O método indireto refere-se ao cuidado com a concepcédo estrutural inicial,
incluindo a preocupacao com a locagao dos pilares, o detalhamento das ligacbes

entre os elementos, o dimensionamento e espacamento das pecgas, tudo pensado
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para aumentar a robustez da estrutura de uma maneira prévia, sem maiores
analises numéricas.

Este método é relativamente facil de ser usado, ja que ndo leva em
consideragao as causas, nem os danos possiveis. Segundo o NISTIR 7396 (2007),
as recomendacodes para a integridade geral da estrutura podem ser formuladas sob
forma de prescri¢des de resisténcias minimas das ligagdées entre os elementos, de
continuidade e de amarragdes entre as pecgas.

As amarracdoes sdo de extrema importancia para o bom desempenho da
estrutura frente a um colapso, devendo ser capazes de transferir as cargas
necessarias. As principais amarragdes a serem consideradas em um projeto sdo as
periféricas, internas, horizontais ligadas aos pilares e verticais, conforme pode ser

observado na figura 40.
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Figura 40 — Diferentes tipos de amarragdes incorporados a estrutura para promover a integridade
estrutural. (UFC 4-023-03, 2009)

As capacidades especificas de tais amarragbes, geralmente, s&o
consideradas separadamente as forgas devido as cargas de projeto normal, e néo
deve ser menor do que a capacidade determinada pelas cargas do referido projeto.
(NISTIR 7396, 2007)

No Reio Unido, segundo o NISTIR 7396 (2007), em prol da seguranca das
estruturas, frente ao colapso progressivo, foi aceito um aumento do custo-beneficio
das edificagdes. La é estabelecido um nivel aceitavel de protegdo contra o colapso
progressivo, onde o melhor método é escolhido em fungdo do nivel de protecéo
exigido para a edificagdo. Sendo o método indireto usado exclusivamente para

construgdes que exijam um nivel muito baixo de protecdo. O Departamento de
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Defesa do Reino Unido (DOD) indica o método indireto complementado pelo método
direto de caminhos alternativos de cargas.

Laranjeiras (2010) enfatiza determinadas condicdes minimas para as
armagoes dispostas a fim de resistir as agdes normais do projeto:

- Nas amarracgdes periféricas, dispor de armagdes longitudinais continuas, nas
faces superiores (negativas) de pelo menos 1/6 da armagao exigida nos apoios, € ,
nas faces inferiores, V2 da armagéo exigida a meio v&o, nunca usando menos de
duas barras.

- Nas armacodes internas, dispor apenas, nas faces inferiores, Y2 da armagao
exigida a meio vao, nunca usando menos de duas barras.

E importante ressaltar a ancoragem dessas barras, que devem ser estendidas
além de todas as outras barras com que se cruzam de um comprimento igual ao
comprimento de ancoragem.

- Os pilares de canto devem apresentar amarragdes nas duas direcoes
perpendiculares

- Deve-se garantir amarragdes ortogonais para as armagdes internas nos
pisos e na cobertura, elas devem ser continuas e ancoradas nas extremidades.
Essas armacgdes internas nao devem apresentar espagamento superior a 1,5 vezes
0 espagamento entre eixos dos pilares, que suportam dois painéis de lajes
adjacentes, na mesma direcdo dessas amarragdes. A regra de continuidade e
disposicdo em cada piso e na cobertura também vale para as amarracoes
periféricas.

- Os pilares ou paredes portantes devem ser amarrados continuamente do
nivel mais baixo ao mais alto a fim de resistir a maior forca normal de calculo que é
transferida ao respectivo pilar pelo piso mais desfavoravel.

- No caso da existéncia de vigas de transi¢ao, o que nao € aconselhavel, pois
os pilares deixam de ter continuidade, deve-se realizar uma verificagdo geral da
integridade da estrutura a fim de que sejam garantidos meios seguros de
transferéncias das cargas para as fundacgoes.

A continuidade é de grande importancia para o método indireto, pois garante
as transferéncias de cargas no caso de ocorrer algum dano a estrutura.

A principio, pode-se pensar que as construcbes desenvolvidas para as
regides sismicas possam levar alguma vantagem quanto a robustez. Na verdade,

segundo o NISTIR 7396 (2007) apesar das experiéncias de construgdes de
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estruturas em regides sismicas ter mais de cinquenta anos, incluindo pesquisa e
conscientizagao publica os eventos anormais de carga que poderiam causar danos
localizados provocando um colapso progressivo podem nao reproduzir a natureza
ciclica dos fortes movimentos de terra para que os referidos detalhes foram

desenvolvidos. Portanto, pesquisas adicionais sobre este assunto sdo necessarias.

3.2.6.2 Método direto

O método direto € dividido em dois tipos: 0 método direto de resisténcia
localizada especifica e o método de cainhos alternativos de cargas. O primeiro
aumenta a resisténcia de um elemento principal para uma acgdo que
excepcionalmente venha a ocorrer. O segundo assegura a transferéncia de cargas
para o entorno de um local em colapso.

Estes métodos exigem um grau de andlise numérica e detalhamento maior

quando comparado ao método indireto.

3.2.6.2.1 Método direto de resisténcia localizada especifica.

Este método leva em consideragdo a agao excepcional que venha, por
ventura, causar o0 colapso, ja que o mesmo eleva a resisténcia dos principais
elementos para que as pecas resistam as possiveis causas de acidentes.

O método direto de resisténcia localizada especifica consiste em projetar
explicitamente os elementos de sustentacdo das cargas verticais para resistir a uma
acao excepcional prevista, assim como das pressdes devidas as explosdes de
bombas. As pressbdes de uma explosdo podem ser consideradas em um projeto pelo
método de andlise nao-linear dinamico. (NISTIR 7396, 2007)

No caso de se considerar, por exemplo, um atentado a bomba, os elementos
chave a serem reforcados serias os situados no estacionamento de veiculos.

O método de resisténcia local especifica € mais comumente aplicado aos
projetos para ameacgas que geralmente se dao em forma de impactos, explosdes e
incéndios. Muitas vezes, esta € a unica abordagem racional no caso de adaptagao
de prédios ja existentes, pois o custo para conformidade com outro método, na
maioria das vezes, € inviavel financeiramente.

Neste método deve-se identificar quais sdos os elementos criticos e reforca-

los, para que os mesmos resistam sem falhas. Toda a estrutura devera ser
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detalhada para permitir a inversao de cargas e a resisténcia adequada das
conexdes.

Os elementos chaves devem ser projetados para desenvolver sua capacidade
maxima contra o cisalhamento, flexdo e carga axial, porém estes elementos
reforcados podem responder de maneira inelastica ou anormal diante de situacdes
extremas, portanto deve ser demonstrado através de métodos analiticos que estes
elementos terdo uma compatibilidade adequada com o restante da estrutura.

As vigas de transicdo devem ser evitadas, pois sdo pontos vulneraveis, que
em caso de acidentes criam secbes criticas que podem provocar colapso
progressivo. Estas estruturas de transferéncia e as colunas de apoio representam
um risco particular devido a influéncia da maior area de apoio e sao particularmente
vulneraveis a um eventual carregamento anormal, incluindo os efeitos do fogo.
Vigas de transferéncia tipicamente concentram o sistema de suporte de carga em
menos elementos estruturais. Este sistema € contrario ao conceito de redundancia
que protege as estruturas de condi¢ées anormais de carga. (NISTIR 7396, 2007)

Se uma viga de transferéncia for necessaria, e se essa viga pode ser
vulneravel a uma carga anormal, recomenda-se que haja enquadramento estrutura
substancial na viga de transferéncia para criar uma redundancia em dois sentidos e,
assim, um caminho alternativo de carga no caso de uma falha localizada.

O desempenho da estrutura que é projetada pelo método da resisténcia local
especifica deve apresentar também ductilidade adequada, providenciando, por
exemplo, confinamento das pecas usando estribos pouco espacgados.

O método de resisténcia local especifica requer simulagdo numérica ou
utilizacdo de dados empiricos a fim de demonstrar que os elementos chave tém
capacidade para resistir a uma determinada ameaca especificada pelo projeto.

A simulagdo bem sucedida da resposta estrutural a uma carga extrema,
quando comparados com os resultados dos testes de explosivos em pilares,
paredes, vigas e lajes, geralmente séo realizadas utilizando métodos analiticos que
dao conta da dindmica nao-linear do comportamento dos membros. (NISTIR 7396,
2007)

Este método geralmente utiliza programas computacionais, porém eles devem
ser aplicados apenas a uma parte do sistema estrutural. Figura 41 mostra o
desempenho de um pilar em concreto armado, submetido ao contato com uma

mochila explosiva.
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Figura 41 — O antes e depois de um pilar de concreto armado submetido a uma explosao préxima por
mochila bomba, (NISTIR 7396, 2007).

Os pilares devem ser modelados tridimensionalmente, com analise nao linear
de malha de elementos finitos, com software especifico e analisados para prever o
dano devido. A simulacdo computacional do evento requer software no qual se
aplica a exploséo dinamica através carregamento diretamente no pilar e que inclui a
nao-linearidades geométricas.

O método aqui exposto pode ser usado para aumentar a resisténcia da
estrutura em eventos que poderiam danificar dois ou mais pilares e invalidar o
meétodo de caminhos alternativos de cargas, esta ultimo baseado na remogao de um

unico elemento.

3.2.6.2.2 Método direto de caminhos alternativos de cargas.

O caminho alternativo de cargas € uma abordagem que considera um nivel
de dano estipulado, isso €, na maioria das vezes, interpretado como a remocéo de
um dos elementos de suporte da estrutura. (GSA 2003b)

Este método permite uma verificagdo da capacidade de suporte da estrutura
quando é retirado um determinado elemento. Esta metodologia € a mais utilizada
pelos orgaos institucionais americanos.

Segundo NISTIR 7396 (2007) o método permite uma verificagdo formal da
capacidade de um sistema estrutural resistir a remocao de um elemento especifico,
como um pilar, por exemplo.

O método de caminhos alternativos de cargas nao leva em consideragéo a

causa do acidente, trata-se de um instrumento de calculo que tenta assegurar a
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redundancia na resisténcia as cargas verticais, n&o necessitando de uma simulagéo
numeérica da condigéo da estrutura frente a um determinado colapso inicial.

Este método possui a vantagem de promover sistemas estruturais com
ductilidade e continuidade, muito parecida com as caracteristicas utilizadas por
projetos que levam em consideracdo as ag¢des sismicas, promovendo assim uma
estrutura regular bem amarrada.

O método de caminhos alternativos de cargas trabalha com a hipotese de
ignorar todos os outros danos em elementos estruturais que podem acompanhar a
perda de uma pilar de sustentagao da estrutura em uma situagao real (NISTIR 7396,
2007).

No trabalho realizado por sasani & Kropelnickl (2008) foi utilizado o método
de caminho alternativo de cargas, para uma estrutura robusta de concreto armado
com sete andares, foram retirados alguns elementos de suporte a fim de avaliar a
resisténcia ao colapso progressivo.

A Figura 42 mostra esquematicamente a remogdo de uma coluna, o que
resulta em uma redistribuicdo dinamica de cargas através das vigas, pisos e pilares.
ApoOs a redistribuigdo de cargas, se a estrutura encontra uma posigcao de equilibrio o
colapso progressivo nao ocorre. No entanto, se alguns elementos sdo tensionados

além de suas capacidades o colapso progressivo pode ser iniciado.

Figura 42 — Pilar removido por explosado ou impacto. Fonte: (SASANI & KROPELNICKL, 2008)

E mostrado que a utilizacdo de um piso rigido leva a maiores forcas de
compressdo quando comparado a utilizagdo a um sistema estrutural que usa um
piso ndo-rigido. Essa maior forgas resultara em superestimar o momento de flexdo
da viga, que por sua vez, resulta em subestimar o maximo deslocamento vertical das

vigas sobre o pilar retirado.
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A transi¢ao da estrutura intacta para um estado danificado é considerada pelo
método aqui abordado instantanea, expondo a edificacdo a um efeito dindmico. Os
efeitos dinamicos podem ser considerados de formas diferentes. A seguir seréo
considerados os procedimentos analiticos que podem ser utilizados: linear e nao-
linear.

Elastica estatica

A GSA, em 2003, desenvolveu diretrizes a fim de estabelecer requisitos
minimos para avaliagdo do potencial de colapso progressivo, em especial para
edificios de 10 andares ou menos.

Apos a perda repentina de um dos pilares a estrutura responde dinamica e
inelasticamente, as diretrizes apresentadas pela GSA (2003b) utilizam um método
“‘equivalente” de analise estatica e elastica. Nesta abordagem, a carga caracteristica
consiste do peso proprio mais 25% da sobrecarga e € amplificada por um fator de
amplificacdo dindmico igual a 2,0. (NISTIR 7396, 2007).

Ja as recomendacgdes da (UFC 4-023-03, 2009), semelhantemente ao GSA
(2003b) considera uma carga caracteristica, consistindo em 90% ou 100% do peso
proprio, 50% da sobrecarga e 20% da carga de vento. Inclui também um fator de
carga dinamica 2,0 sobre a analise estatica.

O deslocamento dinamico maximo de uma carga instantanea aplicada e
sustentada em uma analise linear € o dobro do deslocamento obtido quando a carga
€ aplicado de modo estatico. Se uma estrutura é projetada para permanecer
elastica, um fator de 2,0 seria adequado. No entanto, em eventos de carregamento
extremo, é tipico para o dimensionamento de estruturas para responder na faixa
nao-lineares. (UFC 4-023-03, 2009)

O fator de amplificacdo tem o objetivo estimar o valor que seria obtido em
uma analise dindmica, a partir do correspondente valor obtido de uma analise
estatica equivalente.

As orientagdes GSA (2003b) e do UFC 4-023-03 (2009) fornecem os passos
para a realizagao de anadlises estaticas linear elastica. Estas abordagens podem
exigir que o software utilizado seja sofisticado, porém o que se consegue sao
aproximagdes para o comportamento de edificios sob condicbes de colapso
progressivo. Embora, muitas vezes, resultando em projetos conservadores,
métodos elasticos estaticos podem, em alguns casos, mascarar perigosos efeitos

dindmicos. These methods should be limited to simple structures with predictable
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behavior (Marjanishvili 2004). Estes métodos devem ser limitados a estruturas
simples com comportamento previsivel. (MARJANISHVILI, 2004 apud NISTIR 7396,
2007).

Um meétodo de analise linear estatica, na maioria das vezes, e principalmente
no caso do dano a edificacdo ser causado por explosdes ou impactos, ndo expressa
a verdadeira redistribuicdo de forcas de uma estrutura em colapso, principalmente
devido a ndo linearidade dos materiais utilizados nas construgdes.

O Nistir 7396 (2007) avalia a analise elastica estatica como uma abordagem
de projeto bastante subjetiva para definir a continuidade e a ductilidade de um
sistema estrutural, ndo sendo considerada muito melhor do que o método indireto,

apesar de todo o esforgo que € gasto no processo.

Inelastica estéatica

Quando uma coluna é retirada da edificagdo a opgao correta de projeto seria
incluir a ndo-linearidade da redistribuicdo das cargas por conta das grandes
deformacgdes.

Os esforgcos que originalmente eram suportados por um determinado
elemento devem ser distribuidos agora entre duas pecgas estruturais, nestes casos,
os detalhes de conexdo e reforco podem ter uma capacidade limitada para
desenvolver momentos positivos.

As anadlises nao-lineares dependem de uma representacdo precisa do
comportamento dos materiais para representar a resposta inelastica, poisBecause
these responses are path dependent, inaccuracies in material modeling tend to
propagate errors throughout the model. imprecisbes na modelagem do material
tendem a propagar erros ao longo do modelo. Este tipo de abordagem requer
experiéncia em software de analise nao-linear.

As lajes s&o consideradas como membranas de enrijecimento. Nesta
metodologia deve-se verificar a capacidade de tragcdo dos membros e se as suas
ligacbes sao capazes de suportar forgcas axiais.

A abordagem n&o-linear estatica geralmente simula um reforgo dindmico
através de um fator de carga e aplica de forma incremental a reagcdo da forga de
gravidade do pilar removido para gerar um "empurrao para baixo" do comportamento
estrutural, (NISTIR 7396, 2007).
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Esta aplicagao controlada das cargas de gravidade normalmente envolvem os
membros estruturais nas proximidades do dano inicial. No entanto, mesmo para
estruturas regulares em que a rigidez de todos os sistemas de piso € idéntica, a
dindmica de resposta real vai conter muitos resultados significativos. Os métodos
estaticos inelasticos sado preferiveis aos métodos estaticos elasticas, porém, em
ambos os casos, efeitos dindmicos significativos podem ser negligenciados. (NISTIR
7396, 2007)

Elastica dinamica

O Nistir 7396 (2007) considera que a abordagem elastica dindmica realiza a
analise do colapso progressivo incorporando os efeitos dinAmicos associados com a
subita remocédo de um elemento estrutural, porém nao representam a deformagao
elastica ou redistribuicao das forgcas nos elementos estruturais.

A analise destes modelos sdo mais faceis de serem realizadas quando
comparada com a modelagem inelastica, porém é de suma importancia verificar se

os efeitos P-Delta sao significados para o projeto estrutural analisado.

Inelastica dinamica

Para a realizagdo de uma abordagem mais rigorosa sobre colapso
progressivo € necessario lancar mao de softwares de elementos finitos que de
preferéncia apresentem analises nao lineares, como o DIANA, FLEX, ANSYS, entre
outros, estes programas possuem diversos niveis de refinamento que podem ou n&o
considerar a n&do-linearidade de forma adequada.

Estas analises dependem do uso destes pacotes de software por um analista
experiente para que se possa produzir previsbes mais precisas de colapso
progressivo. No entanto, a complexidade computacional tem um alto custo, que
pode resultar em projetos demasiadamente caros. (NISTIR 7396, 2007)

Tanto o GSA (2003b) quanto o UFC 4-023-03 (2009) apresentam
procedimentos gerais para a realizacdo de analise dinamica né&o-linear,
estabelecendo critérios para o desempenho de membros estruturais em termos de
limites de deformacao.

No documento do Departamento de Defesa Americano4.3.6 General Purpose
Approach for Progressive Collapse Potential (DOD) UFC 4-023-03 (2009) este
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meétodo € considerado para alguns casos de baixo nivel de protecao, e nivel médio e
elevado de protecao.

Laranjeiras (2010) considera que para a maioria das estruturas o método
indireto atende de uma forma satisfatéria, pois elas passariam a ser mais robustas
possuindo maior capacidade de sustentar acdes excepcionais. Ja o método direto
seria indicado para edificagbes potencialmente objeto de atentados. Porém para o
referido autor afirmar tal condigdo seria necessario estudos mais abrangentes dentro

da realidade nacional.

3.2.7 Regras Préticas

Para melhorar o desempenho da estrutura, de uma maneira generalizada,
independente do tipo de estrutura, frente a um possivel colapso progressivo o
NISTIR 7396 (2007) recomenda uma série de regras a serem seguidas:

- Vigas e pilares pouco espagados geralmente melhoram a redistribuicdo e
transferéncia de cargas.

- Deve-se considerar a resisténcia ao colapso em ambas as dire¢des, nao
visualizando a estrutura como um pértico plano.

- Evitar vigas de transicdo ou outras descontinuidades que causaram
concentragao de cargas.

- Para melhorar a redundancia e a transferéncia de cargas as estruturas
devem ser as mais simétricas possiveis.

- Vigas continuas sao indicadas, pois, no caso de perda de um pilar, elas
apresentam menores deformagdes e ainda aumentam a capacidade de
redistribuicdo de cargas.

- Excentricidades, no caso de cargas adicionais podem gerar momentos
demasiadamente grandes.

- Os pilares-paredes e as caixas de escada oferecem caminhos alternativos
de cargas e ajudam na estabilidade das estruturas.

As estruturas de concreto armado possuem uma série de vantagens quando
comparadas, no quesito resisténcia ao colapso progressivo, com outros tipos de
estrutura.

A estrutura de concreto armado apresenta uma continuidade maior do que

estruturas pré-moldadas e em ago, devido as pecas delas terem a possibilidade de
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serem concretadas juntas, sem descontinuidades como as ligagbes entre os
elementos.

Outra vantagem do concreto armado é que o mesmo resiste melhor as
explosdes, devido a massa de concreto proteger a armadura, deixando a estrutura
bem menos exposta ao fogo como as estruturas metalicas.

Segundo Laranjeiras (2010) outra vantagem das estruturas de concreto frente
a um colapso seria as dimensdes relativamente maiores dos seus pilares, pois no
caso de perda de um andar, os mesmos estariam menos susceptiveis aos efeitos de
segunda ordem.

O NISTIR 7396 (2007) afirma que o confinamento do concreto pelo uso de
cintamento ou de estribos pouco espacados aumenta a capacidade dos pilares as
forcas cortantes horizontais e a eficiéncia das emendas por transpasse, no caso de
perda do concreto de cobrimento, isso causa um aumento de ductilidade do pilar
significativo.

Alem disso o NISTIR 7396 (2007) faz uma série de recomendacdes a fim de
evitar o colapso progressivo, em estruturas de concreto armado, moldado “in loco”,

tanto para vigas, quanto para pilares e lajes, que serao transcritas a seqguir:

Para as lajes em concreto armado

- Para garantir maior redundancia as estruturas deve-se utilizar lajes armadas
em duas direcdes.

- As armaduras inferiores e superiores das lajes devem ser estendidas até o
centro das vigas e pilares, esta continuidade aumenta a capacidade de resistir a
possiveis conversdes de cargas.

- Garantir que a laje de piso, guando solicitadas além da sua resisténcia a
flexdo, possam ser capazes de desenvolver sua capacidade de escoamento.

- As lajes lisas ou tipo cogumelo devem ter sua resisténcia a pungao elevada,
0 que pode ser feito com a utilizacdo de capitéis, armaduras especiais de pung¢ao ou
aumentando a espessura das lajes nas regides dos apoios. Nestes tipos de lajes &
importante manter a armacéo inferior continua através dos pilares, nas duas
diregdes. Devem-se utilizar, nas fachadas dos edificios, vigas de bordo.

- Realizar as emendas afastadas das extremidades e do meio do vao.
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- Realizar a moldagem das lajes e vigas juntas a fim de melhorar a
redistribuicdo de cargas e a continuidade.

- Vigas aporticadas e periféricas devem ser colocadas nas estruturas com
lajes tipo cogumelo ou lisas.

- E de fundamental importancia saber que armacdes ortogonais, superiores e
inferiores podem permitir, a uma determinada laje, no caso de perda de um dos seus

apoios de bordo, inverter a posi¢do do vao portante.
Para as vigas em concreto armado

- As estruturas devem possuir vigas em dire¢gdes ortogonais com armacgodes
continuas, positivas e negativas com emendas de tragao por transpasse.

- Os estribos devem ser pouco espacados e combater a capacidade total das
vigas a forga cortante e também a torg¢ao.

- A ruptura por flexdo deve proceder a ruptura por forga cortante, para tal
deve-se utilizar armacgdes transversais.

- As emendas da estrutura devem ser afastadas das ligagcbes com pilares e
do meio dos vaos.

- Projetar as estruturas com vigas largas, pois oferecem uma resisténcia

maior a torcao.
Para os pilares em concreto armado.

- Os pilares devem ser cintados, conforme ja dito anteriormente.

- O confinamento dos estribos devem ser prolongados ao longo da regidao das
ligagbes com as vigas.

- Providenciar emendas a um terco do comprimento dos pilares, e ndo a meia
altura, nem nas extremidades.

- Garantir que as rétulas plasticas ndo sejam formadas nos pilares e sim nas
vigas, para tal deve-se dimensionar os pilares para momentos maiores do que as
vigas podem transferir aos mesmos.

- Deve-se considerar a possibilidade de momentos e cargas normais maiores

nos pilares vizinhos aos de canto, no caso de perda dos mesmos.
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Capitulo 4 - ANALISES EFETUADAS E RESULTADOS OBTIDOS

No trabalho foram realizadas analises estaticas. O programa utilizado nesta
pesquisa usa o modelo de portico espacial, e faz analise linear, ou seja, admite um
comportamento elastico-linear dos materiais. O software ainda permite a obtencao
dos quantitativos projetados.

O programa nao calcula flecha deferida em lajes maci¢cas e nervuradas,
levando em conta a fluéncia. As flechas instantaneas foram consultadas pelo grafico

de isovalores

4.1 Descrigao da estrutura estudada

A modelagem da estrutura analoga ao edificio Areia Branca foi realizada
considerando o prédio com 13 pavimentos tipos, mais a coberta, além disso, foi
adicionado o subsolo o pavimento térreo, caixa de elevador, escadas, reservatorios
superior e inferior e casa de maquina, o mais préximo possivel do projeto original,
porém considerando as restricdes estabelecidas pela NBR 6118:2007.

O reservatodrio superior foi locado acima da caixa de escadas.

A vista 3D da edificagao esta na figura 43. Na figura 44 & possivel observar a

locagao dos pilares no pavimento tipo e as lajes utilizadas.

Figura 43 - Modelagem da estrutura analisada.
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Figura 44 - Planta de vigas, pilares e lajes considerados no pavimento tipo da estrutura de referéncia.

Na modelagem de todos os pavimentos tipos da estrutura analisada foram
utilizadas lajes pré-moldadas, excetos nos trechos onde ocorriam balangos, nestes
foram consideradas lajes macigas, inclusive nas lajes ligadas aos balangos, que na
época da construcdo do edificio Areia Branca, provavelmente, eram utilizadas por
questdes de facilitagdes de calculo.

As lajes tipicas da estrutura foram pré-moldadas com 15 cm de espessura,
exceto em alguns trechos mais carregados. No subsolo foi realizado o langamento
de lajes macigas com espessura padrao de 12cm de espessura.

Ainda no subsolo foram consideradas paredes em concreto armado no

reservatorio inferior e na caixa de elevador.

4.2 CondicOes de carregamento

As sobrecargas admitidas foram de 1,5 KN/m? e, 2,0 KN/m? para despensa,
area de servigo e lavanderia, conforme a NBR 6120 (1980). As cargas permanentes

lineares foram calculadas em funcdo das alvenarias que foram consideradas em
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tijolos ceramicos com 15 cm de espessura, no pavimento tipo os valores destas

cargas foram de 5,2 KN.m.

4.3 Estratégia adotada para as analises

Primeiramente foi calculada a estrutura analoga ao edificio Areia Branca, com
todos os pilares, e o mais proximo possivel do prédio que existiu antes do
desabamento, com projeto seguindo as recomendacdes da NBR 6118 (2007),
utilizando resisténcia caracteristica de 30 MPa. Nao foi utilizada a resisténcia usada
na época do desabamento por dois motivos. Primeiro a norma atual ndo permite
construgbes com resisténcias tdo baixas, e segundo, a resisténcia de 30 MPa é
bastante corriqueira nos dias atuais.

A sequir, foi efetuada a retirada do pilar P6, provavel pilar em que se deu a
partida para o desabamento do edificio. Nesta etapa foram verificados os
deslocamentos dos pilares nas diregdes x, y € z, com e sem a presenga do P6, a fim
de se observar a distribuigdo destes deslocamentos ao longo da estrutura. Além
disso, foram analisados, quais esforgcos mais atuantes, na regido de arranque dos
pilares, e verificada a diferengca destes antes e depois da retirada do P6, com a
finalidade de saber qual o esforco mais representativo no caso de ruptura na base
de um dos apoios do edificio. Foi analisada repercussdo dos danos, quando os
apoios forem retirados.

Feita a analise da forma como a estrutura se comporta com a perda de um
dos seus pilares, com inspiracdo no método direto de caminhos alternativos de
cargas, foram retirados os apoios um a um, fazendo os reforgos necessarios, nos
pilares e nas vigas, em cada retirada de apoio para que a estrutura se mantenha
estavel. Na retirada seguinte, o outro pilar retornara a estrutura com os reforgos
realizados.

Entenda-se retirada de pilar como sendo a abstracdo do trecho do pilar entre
a fundacgao e o subsolo, conforme ocorreu no desabamento do Edificio Areia Branca.

Nesta fase de retirada de apoios foram realizadas analises para verificar os
deslocamentos dos pilares, os esforcos nos arranques e os quantitativos da obra
visando conseguir uma estrutura que, projetada seguindo as recomendacgdes da
NBR 6118 (2007), tenha viabilidade econémica e seja, para as condi¢des estudadas,

robusta, resistente ao colapso progressivo.
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Os quantitativos foram verificados, sendo possivel, através de estimativa de
custo, utilizando a tabela da SINAPI de janeiro de 2012 como referéncia de preco,
para estabelecer qual a variagdo de custo entre a estrutura analoga ao Edificio Areia

Branca calculada e as solugdes encontradas.

4.4 Resultados obtidos

Esforcos
Abaixo é apresentada, através da figura 45, a locagao dos pilares, no subsolo,

e na tabela 10 as dimensdes e esforgos, todos referentes a estrutura analoga a

original que foi modelada.
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Figura 45 — Locagéo dos pilares no subsolo

Os esforgos da tabela 10 sdo os do arranque, primeiramente, considerando o

projeto analogo, com a presenga de todos os pilares, inclusive o P6 e, em um
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segundo momento, considerando a retirada do P6 a fim de observar a distribuicéo
destes esforgos nos pilares remanescentes. Foi escolhido para a representagcdo o
esforco normal permanente, pois este € o que sofre maior alteragéo, em valores, no

caso da retirada do pilar P6, conforme figuras 47 e 53.

Tabela 10 — Dimensdes e esforgos dos pilares.

ESFORCO NORMAL PERMANENTE NO
ARRANQUE DO PILAR (KN)
ANTES DA APOS A PERCENTUAL
DIMENSOES DOS RETIRADA RETIRADA | DE DIFERENCA
PILAR PILARES(cm) DO P6 DO P6 DE CARGA

P1 20 50 991,9 975,5 -1,65%
P2 20 50 1339,3 1364,0 1,84%
P3 20 60 1600,5 1606,5 0,37%
P4 20 70 2115,2 2137,0 1,03%
P5 20 70 2303,5 3081,6 33,78%
P6 20 60 1660,8 RETIRADO

P7 20 50 1291,7 1469,3 13,75%
P8 20 50 994,5 1048,8 5,46%

face externa | face externa
horizontal vertical
P9 =0,68 =0,65 1996,0 2001,0 0,25%
face externa | face externa
horizontal vertical

P10 =0,68 = 0,65 2300,7 2459,0 6,88%
P11 20 50 1354,5 1349,2 -0,39%
P12 20 60 1725,0 1737,8 0,74%
P13 20 70 1860,2 1870,6 0,56%
P14 20 70 2058,2 2742 .4 33,24%
P15 20 60 1671,1 1693,3 1,33%
P16 20 50 1338,1 1358,0 1,49%
P17 20 50 1246,5 1240,3 -0,50%
P18 20 60 1688,5 1685,7 -0,17%
P19 20 60 1688,1 1678,4 -0,57%
P20 100 40 43545 4356,5 0,05%
P21 20 60 1591,1 1576,3 -0,93%
P22 20 60 1622,6 1624,5 0,12%
P23 20 50 1177,5 1189,1 0,99%
P24 20 70 1267.,4 1264.,4 -0,24%
P25 20 70 1673,1 1676,6 0,21%
P26 20 80 2138,7 2147,6 0,42%
P27 20 80 2302,6 2130,8 -7,46%
P28 20 70 1656,3 1658,2 0,11%
P29 20 70 1241,6 1251,6 0,81%
P30 20 50 823,1 802,5 -2,50%
P31 20 50 1186,1 1171,8 -1,21%
P32 20 50 1403,0 1389,5 -0,96%
P33 22 70 2453,1 24437 -0,38%
P34 20 50 1406,6 1390,9 -1,12%
P35 20 50 1190,8 1175,0 -1,33%
P36 20 50 825,7 817,3 -1,02%
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Foi realizada uma comparagdo entre os diversos esforgcos atuantes na
estrutura antes e depois da retirada do pilar P6, onde foi verificada a diferenca entre
estes esforgos na regido de arranque dos pilares, como ja dito, parte onde se deu a
ruptura do P6.

A diferenga destes valores pode ser observada através das figuras 47 a 55, a

fim de que sejam identificados os esfor¢os mais criticos no caso de uma ruptura.

DIFERENCA DE ESFORCOS PERMANENTES ANTES E DEPOIS DA RETIRADA DO P6
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Figura 46 — Diferenga dos esforgos permanentes nos pilares, antes e depois da retirada do P6, em

KN.
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Figura 47 — Diferenga das sobrecargas nos pilares, antes e depois da retirada do P6, em KN.

DIFERENCA DE ESFORCOS DE VENTO +X ANTES E DEPOIS DA RETIRADA DO P6
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Figura 48 — Diferenca dos esforgos de vento +x, nos pilares, antes e depois da retirada do P6, em KN.
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As figuras de 53 a 55, também sao referentes aos esforgos permanentes, de

sobrecarga e de vento s6 que elas mostram as diferengas quanto ao momento fletor,

tanto em x, quanto emy.

DIFERENGA DOS ESFORGCOS PERMANENTES ANTES E DEPOIS DA RETIRADA DO P6
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Figura 49 — Diferenga dos esforgos permanentes nos pilares, antes e depois da retirada do P6, em

KNm.
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Figura 50 — Diferenca das sobrecargas, nos pilares, antes e depois da retirada do P6, em KNm.

DIFERENCA DOS ESFORCOS DE VENTO +X ANTES E DEPOIS DA RETIRADA DO P6
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Figura 51 — Diferenga dos esforgos de vento +x, nos pilares, antes e depois da retirada do P6, em

KNm.
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As diferencas de esforgcos de vento foram similares em todas as diregdes,
apresentando valores baixos, como exemplificado nas figuras 49 e 55.

Com a finalidade de se modelar a estrutura com consideracdes de robustez
foi verificado com a retirada de um pilar n, no trecho entre a fundacéo e o subsolo,
qual seria o esforco permanente normal a ser suportado pelos pilares vizinhos. Foi
possivel assim detectar para cada pilar qual seria o elemento estrutural que se
retirado provocaria, por consequéncia, um maior dano, estabelecendo entdo a pior

situagdo de carga normal para cada apoio, os dados sdo apresentados na tabela 11.

Tabela 11 — Comparagéo: esforgos originais x esforgos majorados devido a retirada de um pilar “n”.

ESFORCOS
N(KN) DO | PERCENTUAL
RETIRADA PILAR N (KN) PROJ. DE AUMENTO

PILAR (PIOR SITUACAO) | (PIOR SITUACAO)| ANALOGO DE CARGA
P1 P2 1784.,4 991,9 79,90%
P2 P1 2118,5 1339,3 58,18%
P3 P4 2674,5 1600,5 67,10%
P4 P3 2655,7 2115,2 25,55%
P5 P6 3078,2 2303,5 33,63%
P6 P5 3488,8 1660,8 110,07%
P7 P8 2061,7 1291,7 59,61%
P8 P7 1746,6 9945 75,63%
P9 P10 3751,0 2620,4 43,15%
P10 P9 4006,4 2260,2 77,26%
P11 P12 1891,8 1354,5 39,67%
P12 P11 2380,5 1725,0 38,00%
P13 P12 2280,7 1860,2 22,61%
P14 P6 2750,2 2058,2 33,62%
P15 P16 22991 1671,1 37,58%
P16 P15 1857,9 1338,1 38,85%
P17 P11 1650,5 1246,5 32,41%
P18 P17 2092,8 1688,5 23,94%
P19 P20 2960,9 1688, 1 75,40%
P20 P19 47674 43545 9,48%
P21 P20 2827,3 1591,1 77,69%
P22 P23 2004,5 1622,6 23,54%
P23 P16 1578,6 1177.,5 34,06%
P24 P30 1695,8 1267,4 33,80%
P25 P26 2281,5 1673,1 36,36%
P26 P33 2632,6 2138,7 23,09%
P27 P33 2626,2 2132,6 23,15%
P28 P27 2262,8 1656,3 36,62%
P29 P36 1671,9 1241,6 34,66%
P30 P24 1277,2 823,10 55,17%
P31 P32 1684,6 1186,1 42,03%
P32 P33 2247 1 1403,0 60,16%
P33 P32 e P34 2854,8 2453 1 16,38%
P34 P33 22499 1406,6 59,95%
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P35 P34 1688,5 1190,8 41,80%
P36 P29 1271,8 825,7 54,03%

Deslocamentos

Foi retirado cada pilar da estrutura e conservado a existéncia dos demais para
serem verificados deslocamentos globais, de pilares e a repercussao dos danos. Isto
feito um a um. Na figura 52 pode ser observado um grafico da repercussao do dano

para a retirada de cada pilar, na estrutura analoga.

Repercussao do dano

Pavimento atingido

etirado

Pilar

Figura 52 — Repercusséo do dano x pavimento atingido.

Dos dezessete pavimentos apresentados na figura 52, doze eram pavimentos
tipo, um a cobertura, um o subsolo, um o térreo, um a coberta do edificio e o outro a
coberta da casa de maquinas.

E importante salientar que muito da alta repercussdo do dano por varios
andares deve-se ao fato da estrutura analoga ter sido modelada com a maioria das
lajes pré-moldadas, principalmente nos pavimentos tipo. Este tipo de laje nao
apresenta rigidez suficiente para determinados esforgos dindmicos, como o ventos,
por exemplo.

Este fato pode ser confirmado quando se observa a repercussdo dos danos
apenas nos pilares e nas vigas. Estes, na grande maioria dos casos, néo

ultrapassaram o 4° ou 6° pavimento.
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Foram verificados os deslocamentos da estrutura. Na figura 53 sao
apresentados os deslocamentos dos pilares, na regido do subsolo, nas diregdes X, v,

z, antes e depois da retirada do pilar P6.
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—*— DESLOCAMENTO EM Z- COM P6 —e— DESLOCAMENTO EM Z- SEM P6

Figura 53 — Deslocamento de pilares na regido do subsolo, nas dire¢des x, y, z antes e depois da
retirada do P6.

Foi observado, para cada retirada de pilar da estrutura, através da deformada,
0 deslocamento global maximo. Destes, todos os deslocamentos maximos
ocorreram considerando a combinagao de sobrecarga, forca permanente e esforgos
de vento na direcdo x. Os resultados podem ser vistos na figura 54. Na referida
figura foram colocados os deslocamentos globais maximos da estrutura andloga e

das estruturas modeladas para apresentar robustez.

Deslocamentos x Retirada dos pilares

Deslocamento (mm)

ORIGINAL
Robusta-A
ROBUSTA-B

Pilar retirado

Figura 54 — Deslocamento maximo x retirada dos pilares.
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Caracteristicas da estrutura com consideracées de robustez

A estrutura com consideragdes de robustez foi calculada a principio com 30
MPa, e foi denominada robusta “A”, e posteriormente, para otimiza-la, foi alterado o
fck do concreto nos pilares do piso inicial até o 5° pavimento, esta segunda opg¢éao de
estrutura com consideragdes de robustez sera chamada de robusta “B”.

Devido a grandes flechas apresentadas nas vigas e nas lajes no trecho entre
o pilar 20 e o 33 foi adicionado outro pilar na edificacédo, o P37, apenas no subsolo.

Na estrutura robusta A observa-se através das figuras 55 a 58 que a

edificagao so precisou de reforgos até o 3° pavimento.
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Figura 55 — Planta estrutural do projeto robusto A - subsolo da estrutura analisada.
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Figura 56 — Planta estrutural do projeto robusto A — térreo da estrutura analisada.
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Figura 57 — Planta estrutural do projeto robusto A — 1° pavimento tipo da estrutura analisada.
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Figura 58 — Planta estrutural do projeto robusto A — 2° pavimento tipo da estrutura analisada.

Observa-se que o 4° pavimento da estrutura robusta A é igual ao pavimento

tipo da estrutura de referéncia, ou seja, a partir deste andar néo foi necessario

realizar alteragdes.

No projeto robusto B acontece algo semelhante, a estrutura para garantir a

robustez com a retirada de qualquer um dos pilares da base no trecho entre o

subsolo e a fundagao ndo precisou ser alterada apds o 3° pavimento, conforme pode

ser vistos nas figuras de 59 a 62.
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Figura 59 — Planta estrutural do projeto robusto B - subsolo da estrutura analisada.
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Figura 60 — Planta estrutural do projeto robusto B — térreo da estrutura analisada.
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Figura 61 — Planta estrutural do projeto robusto B — 1° pavimento da estrutura analisada.
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Nas duas opc¢des de estrutura robusta foram consideradas lajes macicas de
12 cm de espessura no subsolo e de 15 cm nos térreo e 1° pavimento, a fim de
conferir maior rigidez ao sistema.

Na estrutura robusta A as dimensdes dos pilares e das vigas ficaram maiores
que o habitual nos dois primeiros pavimentos, conforme pode ser visto nas figuras
55 e 56.

Ja na estrutura robusta B as dimensdes dos pilares ficaram mais préoximas do
usual, apesar de ainda maiores do que o corriqueiramente usado na construcao civil.
Como pode ser visto na figura 59, as vigas também apresentaram dimensdes
grandes.

Abaixo as diferengas das principais caracteristicas entre a estrutura analoga,

estrutura robusta A e estrutura robusta B, no subsolo.

As secoes e armadura tipicas dos pilares:

- Estrutura analoga: As seg¢des tipicas dos pilares ficaram com 20 cm x 60 cm
sendo a armadura: 8 @ 20.0 mm + 6 & 16.0 mm, estribos de @ 6.3 mm com 15,0 cm

de espagamento.

- Estrutura robusta A: As sec¢des tipicas dos pilares ficaram com 40 cm x 100
cm, geralmente até o primeiro pavimento, na regido do arranque a armadura foi: 4 &
25.0mm + 22 & 25.0 mm + 4 @ 25.0 mm, estribos de @ 8.0 mm com 15,0 cm de

espacamento. Nesta opgao alguns pilares maiores ficaram com 55 x 130 cm.

- Estrutura robusta B: As sec¢des tipicas dos pilares ficaram com 35 cm x 100
cm e, na regiao do arranque, as armaduras foram: 4 @ 25.0 mm + 16 @ 25.0 mm + 4
@ 25.0 mm, estribos de & 8.0 mm com 15,0 cm de espagamento.

Em alguns poucos casos os pilares chegaram a ter dimensdes de 40 cm Xx
100 cm.

As secoes tipicas das vigas:

- Estrutura andloga: Todas as vigas do subsolo apresentaram se¢édo de 15 cm

x 50 cm.
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- Estrutura robusta A: A secao tipica das vigas do subsolo ficou com 45 cm x
80 cm. Algumas foram demasiadamente solicitadas pela estrutura, chegando a ficar

com dimensao maxima de 80 cm x 105 cm.
- Estrutura robusta B: A secéo tipica das vigas do subsolo ficou com 45 cm x
50 cm. Algumas que foram mais solicitadas pela estrutura em situagdes criticas

apresentaram dimensdes de até 55 cm x 80 cm.

Deslocamentos maximos na deformada da estrutura, na pior situacio.

(combinacdes: sobrecarga + cargas permanentes + vento direcdo na direcdo x):

- Estrutura analoga: 14,49 mm
- Estrutura robusta A: 13,28 mm
- Estrutura robusta B: 12,14 mm
Também podem ser observados os supracitados deslocamentos através da
figura 54.
A deformada da estrutura robusta B, sem o pilar P33 e seus deslocamentos
podem ser observados na figura 63.
© Hipétesels) @ Combinagdes )

AP+SCU+V() v
Fator

[7] Ver a estntura
[7] Ver lajes macigas e nervuradas

Figura 63 — Deformada da estrutura robusta B, sem o pilar P33.
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Quantidades:

As quantidades de forma, concreto e ago para as trés estruturas modeladas
nesta pesquisa encontram-se nas tabelas 12, 13 e 14. Além disso, foi realizado um
comparativo de quantidades previstas de materiais para a estrutura analoga, robusta

A e robusta B que podem ser observados nas tabelas 15 e 16.

Tabela 12 — Quantidades da obra: estrutura de referéncia.

Elemento Formas (m2) | Volume (m3) | Barras (kg)

Lajes macicas 2.180,73 269,53| 21.177,32
Pré-fabricadas 3.828,74 355,47 10.550,12
Vigas: fundo 697,91 396,06 33.833,20
forma lateral 3.879,67 0,00
Cortinas 202,39 10,89 2.061,68
Pilares (Sup, Formas) 2.109,94 155,92 58.098,64
Escadas 233,21 17,28 2.750,28
Total 13.132,59 1.205,15| 128.471,24

Indices (por m2) 2,02 0,19 19,76

Tabela 13 — Quantidades da obra: estrutura robusta A.

Elemento Formas (m2) | Volume (m3) | Barras (kg)

Lajes macicas 2.888,69 338,59 | 26.617,50

Preé-fabricadas 3.552,60 314,29 9.917,38

Vigas: fundo 1.110,73 538,27 69.213,62
forma lateral 4.203,84

Cortinas 490,94 10,28 2.276,82

Pilares (Sup, Formas) 2.531,85 186,44| 176.138,54

Escadas 520,76 17,10 2.758,78

Total 15.299,41 1.404,97 | 286.922,64

indices (por m2) 2,35 0,22 44 13

Tabela 14 — Quantidades da obra: estrutura robusta B.

Elemento Formas (m2) | Volume (m3) | Barras (kg)

Lajes macicas 2.860,71 341,90 26.925,51

Pré-fabricadas 3.506,75 314,55 9.923,64

Vigas: fundo 1.059,75 519,19 67.154,72
forma lateral 4.174,79

Cortinas 445,09 10,56 2.276,32

Pilares (Sup, Formas) 2.487,20 180,77 84.084,42

Escadas 474,91 16,95 2.758,48

Total 15.009,20 1.383,92| 193.123,09

indices (por m2) 2,31 0,21 29,71




Tabela 15 — Comparativo: quantidades da estrutura de referéncia x estrutura robusta A.

COMPARACAO Formas (m2) | Volume (m3) | Barras (kQ)

PROJETO ANALOGO Total 13.132,59 1.205,15| 128.471,24

PROJETO ROBUSTO A 15.299,41 1.404,97| 286.922,64
Total

DIFERENCA 2.166,82 199,82 158.451,40

% DE DIFERENCA 16,50% 16,58% 123,34%

Tabela 16 — Comparativo: quantidades da estrutura de referéncia x estrutura robusta B.

COMPARACAO Formas (m2) | Volume (m3) | Barras (kg)

PROJETO ANALOGO Total 13.132,59 1.205,15| 128.471,24

PROJETO ROBUSTO B 15.009,20 1.383,92| 193.123,09
Total

DIFERENCA 1.876,61 178,77 64.651,85

% DE DIFERENCA 14,29% 14,83% 50,32%

Custos:
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Na tabela 17 é possivel observar o valor dos projetos calculados nesta

pesquisa referente ao custo da etapa de estrutura e do valor global da obra. Para tal

foi considerado que a etapa estrutural equivale a 20% do valor total da obra. Os

precos foram estimados através da tabela, de servigos, de janeiro de 2012, da

SINAPI (Sistema nacional de pesquisa de custos e indices da construgao civil),

usada pelo Governo Federal em diversas obras para estimativa de custos.

Tabela 17 — Custos referentes ao projeto analogo e as solugbes encontradas.

Aumento de
Aumento de
Projeto Prego da Preco da obra Aumento de custo referente custo
estrutura custo (R$) | & referente a
a estrutura (%)
obra (%)
PROJETO R$ R$
ANALOGO | 1.535.145,03 | 7.675.725,14 - - -
PROJETO
ROBUSTO R$ R$ R$
A 2.617.830,23 | 13.089.151,17 | 1.082.685,20 70,53% 14,11%
PROJETO
ROBUSTO R$ R$ R$
B 2.147.378,37| 10.736.891,84 | 612.233,34 39,88% 7,98%
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5.0 ANALISE DOS RESULTADOS

O pilar P6 nédo era o mais carregado da edificagdo, porém, provavelmente
devido as condigbes de concretagem, além de, na época, ter sido banhado por
sumidouros e pela agua do reservatério que se encontrava com vazamento, ele nao
resistiu.

Retirando o trecho entre a fundagdo e o subsolo do P6, apoio este que com
sua ruptura provavelmente ocasionou o colapso progressivo do Edificio Areia
Branca, observa-se, através da tabela 10, que o P5 e o P14 passaram a ser os mais
carregados. O que explica o rompimento do P14 logo em seguida, ja que ele
encontrava-se em estado de degradagao e também estava recebendo efluentes na
regido do arranque da fundagédo devido aos sumidouros e ao vazamento da caixa
d’agua.

Durante a pesquisa foi feita a tentativa de calcular a estrutura sem o P5 e o
P14 na regido do arranque da sapata, porém, o programa nao permitiu o calculo,
muito menos a verificacdo das agdes e esforgos.

Os esforgos, normais, cortantes e torgor, tanto os de sobrecarga, permanente
ou de vento, com a retirada do P6, foram transmitidos diretamente aos apoios mais
proximos, P5 e P14. O restante da edificacdo ndo apresentou uma distribuicdo de
carregamento tao significativa quanto o esperado, ver figuras 46 a 51.

A eliminagcado do pilar P6 fez com que os pilares P5 e P14 tivessem que
suportar esforcos permanentes normais de quase 800KN e 700KN, respectivamente,
a mais do que o projetado inicialmente. Para os esforgos cortantes este aumento foi
da ordem de 150KN e, a diferenca quanto ao esfor¢co torgcor foi praticamente
insignificante, ver figura 46.

Foi verificado, através dos graficos apresentados, nas figuras 47 a 58 que os
esforgos normais seguidos dos esforgos cortantes sdo os mais atuantes no caso de
ruptura da base de um pilar quantitativamente. Porém, quando sao verificadas as
diferencas de esforgos, entre a estrutura completa e a que retira o trecho do pilar
entre o subsolo e a fundagao, considerando o percentual e nao os valores em KN
observa-se que os esforgcos cortantes e os momentos fletores sdo bastante

significativos.
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Com os dados obtidos pode-se constatar que para projetos que visam a
robustez € recomendavel a utilizagcdo de pilares pouco espacgados, com alta
resisténcia a compressao e, com a finalidade de combater os esforgos cortantes, o
uso de estribos com pequeno espacamento é fundamental.

Os estribos helicoidais, indicado pelo Nistir (2007) combate o esforgo cortante
adequadamente no caso de pilares com sec¢des circulares, para pilares retangulares,
as quinas podem causar concentracido de tensdo, ndo sendo, portanto a solugao
adequada para o caso estudado.

O acréscimo nos esforcos de vento, com a retirada do P6, referentes aos
momentos foram extremamente baixos, o que pode ter ocorrido devido ao edificio
apresentar uma pequena esbeltez maxima da ordem de 2,28.

Com a retirada do P6 pode-se, através da figura 49, observar a transmissao
dos esforcos de momento, principalmente os permanentes, para o apoio de maior
capacidade resistente na estrutura, o P20.

Na figura 64 é possivel verificar, para cada pilar, os esforgos majorados no
momento mais critico, referente ao esforco normal, o que foi mostrado na tabela 11

dos resultados.
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Figura 64 — Comparagao: esforgos originais x esforgos majorados devido a retirada de um pilar “n”.

O grafico mostrado na figura 64 mostra os esforgos originais e os esforgos
normais na situacdo mais critica vivida pelo apoio. Dos 36 pilares apenas 13 tiveram
um aumento de mais de 50% no esfor¢o permanente normal, como pode ser visto

no grafico da figura 65.
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Figura 65 — Percentual de aumento de carga permanente normal nos pilares na situacao critica.

A pior situagao de acréscimos de carga permanente normal para um apoio é
sempre a retirada do seu adjacente mais préximo, observar tabela 11.

Através da figura 52, apresentada nos resultados, observa-se que se retirado,
o trecho entre a fundacéo e o subsolo, de um pilar com a presenca dos demais, 20
dos 36 apoios terdo seus danos repercutindo até no maximo o 3° pavimento. Este
fato também foi confirmado na modelagem das estruturas robustas, ambas soé
apresentaram necessidade de alteragcbes geométricas no projeto analogo até o 3°
pavimento, ver figuras 55 a 62.

Com embasamento no texto supracitado e devido a transferéncia de carga
para os pilares mais préximos, ja citada neste capitulo, pode-se dizer que ocorrendo
um dano a resposta imediata da estrutura € localizada, ou seja, ndo globalizada, e
sim centralizada nos elementos proximos ao colapso ocorrido.

Quanto aos deslocamentos na estrutura antes e depois da retirada do P6 os
na direcdo z foram os maiores, como pode ser observado através da figura 53.
Observa-se também que os deslocamentos em todas as diregcdes, fora da zona
critica de retirada do P6 do trecho entre a fundacdo e o subsolo n&do foram
significativos, o que pode explicar a edificagdo ter resistido alguns dias sem
colapsar.

Os maiores deslocamentos globais apresentados foram os considerando a
combinagao entre cargas permanentes, sobrecargas e forgas de vento na diregéo x.
A maioria dos deslocamentos ficou muito proxima da estrutura analoga. As
estruturas projetadas para serem robustas apresentaram deslocamentos globais
maximos menores do que a analoga, principalmente as modeladas com concreto de

50 MPa nos pilares até o quinto pavimento.
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As pequenas diferencas entre os deslocamentos globais apresentados
quando comparada a edificacdo completa com as incompletas também seria uma
possivel explicacdo para o Edificio Areia Branca so ter colapsado apos a ruptura de
um segundo pilar, pois o P14 estava inabilitado durante a fase de tentativa de
recuperacao.

Como visto na revisdo bibliografica, segundo o Nistir 7396 (2007), apds a
perda repentina de um dos pilares a estrutura responde dindmica e inelasticamente.
O UFC 4-023-03 (2009) afirma que o deslocamento dindmico maximo de uma carga
instantanea aplicada e sustentada em uma analise linear é o dobro do deslocamento
obtido quando a carga é aplicado de modo estatico, e que se uma estrutura é
projetada para permanecer elastica, um fator de 2,0 seria adequado.

Além disso, as diretrizes apresentadas pela GSA (2003b) utilizam um método
“‘equivalente” de analise estatica e elastica. Nesta abordagem, a carga caracteristica
consiste do peso proprio mais 25% da sobrecarga e também é amplificada por um
fator de amplificagdo dinamico igual a 2,0

Este fator 2,0 de amplificagdo tem o objetivo de estimar o valor que seria
obtido em uma analise dindmica, a partir do correspondente valor encontrado em
uma analise estatica equivalente.

Ou seja, existem possibilidades dos deslocamentos encontrados pelo
software comercial estarem minorados. A questdao é que o método de caminhos
alternativos de cargas que usa o procedimento analitico, conhecido como
“‘equivalente”, utilizando uma analise elastica-estatica € indicado para estruturas com
menos de 10 pavimentos, o que ndo é o caso do Edificio Areia Branca.

Existe ainda a questdo de que os esforcos sédo calculados pelo software de
acordo com a NBR 8681 (2003), em fungédo do carregamento fornecido, dificultando
assim a utilizagao de fatores de amplificagcdo nos mesmos.

Observa-se entdo uma limitacdo do software comercial para modelar
estruturas que visam a robustez, ja que o referido método “equivalente” seria o mais
adequado ao programa computacional, pois 0 mesmo trabalha com modelo linear.

Outro fator que impossibilita determinadas agdes que otimizariam a estrutura
€ em relagdo a ancoragem da armadura. As condigdes de ancoragem s&o
importantissimas para se evitar o colapso progressivo. Porém, o programa utilizado
calcula a ancoragem necessaria e automaticamente dispde as barras nas

extremidades de acordo com a geometria da viga, realizando ainda, quando for
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necessario, dobra dupla, tomando a barra a forma de um U. Permite-se ao usuario
apenas escolher dobrar as barras nas extremidades, mesmo quando nao exigindo
pelo calculo.

O programa segue as recomendacgdes da NBR 6118 (2007) para realizar as
ancoragens nao permitindo ao projetista maiores alteragdes a fim de se melhorar o
desempenho da estrutura frente a um colapso progressivo.

As dimensdes dos elementos estruturais sao funcdo da ordem do reforco feito
nas pecas. Na metodologia usada, quando o trecho do pilar entre o subsolo e a
fundacao é retirado ocorre a necessidade de se incrementar os pilares e as vigas
adjacentes para suportar a nova situagdo. Em um segundo momento, depois do
reforgco feito, aquele trecho retirado foi recolocado. Quando outro trecho entre o
subsolo e a fundacéao é retirado de um outro pilar aquele reforco feito anteriormente
contribui para impedir deslocamentos, ou seja, sera necessario um reforgo menor
nos elementos estruturais adjacentes deste novo pilar alterado.

Pode-se constatar que as pecas reforcadas primeiramente apresentaram
dimensbes maiores do que as reforcadas depois, ja que os primeiros elementos
estruturais reforcados ajudaram a absorver os esforgos oriundos das retiradas
posteriores do trecho dos pilares.

As pecas de concreto dos primeiros pavimentos das estruturas com
consideragdes de robustez, principalmente do subsolo e do térreo, apresentaram
dimensdes maiores do que as usuais, 0 que causa possiveis interferéncias em
relacdo a arquitetura da edificacao. Este fato, provavelmente deve-se aos grandes
vaos que as vigas tiveram que vencer quando retirado os trechos entre o subsolo e a
fundacdo dos pilares correspondentes, o que por consequéncia aumentou a
dimensao dos pilares. Como solucdo pode-se usar a protensdo para diminuir o
tamanho das vigas.

Através dos graficos apresentados nas figuras que vao de 66 a 68 € possivel

analisar claramente o consumo de material por elementos da estrutura.
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Figura 66 — Comparagéo do consumo de formas por elemento estrutural entre as trés estruturas

modeladas.

Comparativo concreto |@ Original 0 Robusto A @ Robusto B

N~
o
(o}
(90}
[Le]

m3

©
Pl
=)
—

Lajes Pré- Vigas: fundo forma lateral Cortinas Pilares (Sup, Escadas
macigas fabricadas Formas)

Figura 67 — Comparagéo do consumo de concreto por elemento estrutural entre as trés estruturas

modeladas.
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Figura 68 — Comparagédo do consumo de ago por elemento estrutural entre as trés estruturas

modeladas.
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Na figura 66 verifica-se a variagao de consumo de formas das trés estruturas
modeladas. A figura 67 revela que as vigas foram os elementos que mais
consumiram concreto nas estruturas robustas quando comparadas com a analoga.
Ja a figura 68 mostra uma diferenga significativa na quantidade de ago tanto nas
vigas como nos pilares. O que pode ser melhorado utilizando concreto de alta
resisténcia e diminuindo o espagamento entre os estribos, 0 que diminui a
propagacéo do dano.

A estrutura robusta B apresentou um desempenho superior a estrutura
robusta A extremamente significativo no consumo de agos nos pilares, o que ocorreu
pelo acréscimo de resisténcia de 20 MPa nos apoios até o 5° pavimento, observar
figura 68.

Nas figuras 69 é apresentado o consumo total de ago, em kg, para cada

estrutura modelada, detalhadamente.

Total de ago

ROBUSTO B

ROBUSTO A

ORIGINAL

0,00 200.000,00 400.000,00
Aco-kg

Figura 69 — Consumo de ago por estrutura modelada.

Através da figura 69 é possivel verificar como a estrutura robusta B conseguiu
uma otimizagao significativa na economia do ago, o que € de extrema importancia, ja
que é um dos itens mais caros da construcao civil.

A estrutura robusta A, projetada inicialmente com resisténcia caracteristica a
compressao de 30 MPa, apresentou dimensdes geométricas das pecas do 1° ao 3°
pavimento grandes, além de um consumo de ago maior que 120% quando
comparado ao projeto analogo, conforme visto na figura 70.

Com a finalidade de melhorar a estrutura robusta A, a edificacao foi projetada
com os pilares do arranque até o 5° pavimento com 50 MPa, sendo esta modelagem

chamada de estrutura robusta B, nesta situacdo a dimensido das pecgas foram
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bastante reduzidas, e o consumo do ag¢o, quando comparado a estrutura robusta A

teve uma redugao de 73%, como, observar figura 70.

% Acréscimos de quantidade
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100,00% i ormas
80:00% 1 X 79,45% Conereto
70:00% | el Ago
60.00%
50.00% -50,32% | | —>—Total
40,00% -
30,00%
20,00 1 16,58%% @ 14.83%
0.00% 16-50% 14,29%
Robusta A Robusta B

Figura 70 — Percentual de acréscimo de quantidade de material quanto comparado com a estrutura

analoga.

A robusta B, como mostra a figura 70, apresenta um acréscimo de 79,45% no
quantitativo total da estrutura da obra, ja na estrutura A o acréscimo foi de 156,42%.
Observa-se ainda que com a utilizagdo de pilares nos primeiros cinco pavimentos
com fck de 50,0 MPa ocorreu uma reducdo, considerando o total de acréscimo de
materiais, de 76,97% quando comparadas a estrutura robusta B e A. Esta alternativa
possibilitou uma significativa redugcdo dos custos, principalmente em relagdo ao
consumo de ago.

Deve-se analisar este aumento de 79,45% no total do consumo de materiais
da estrutura para transformar uma edificagao vulneravel em uma com consideracoes
de robustez dentro do percentual de aproximadamente 20% de gastos com
superestrutura geralmente previstos na obra. O que pode ainda ser otimizado,
principalmente com a utilizagdo de concretos de alta resisténcia.

A figura 71 mostra que houve uma economia significativa quando foi utilizado
o concreto de 50 MPa, considerando apenas a estrutura de concreto armado pode-
se dizer que a economia da ordem de R$ 470.451,87. Se for levado em
consideragao o custo total da obra a economia quando comparada as solugcdes A e
B fica em torno de R$ 2.352.259,33.

Os custos foram estimados através da tabela de servigos, para o estado de

Pernambuco, da SINAPI, de janeiro de 2012. Para a estimativa do valor global da
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obra foi considerado que a estrutura de concreto armado equivale a 20% do valor

total da construgéo.

R$ 14.000.000,00
R$ 12.000.000,00
R$ 10.000.000,00

R$ 8.000.000,00 —e—PRECO DA ESTRUTURA
R$ 6.000.000,00 —=—PRECO DA OBRA
R$ 4.000.000,00
R$ 2.000.000,00
R$ 0,00
PROJETO PROJETO PROJETO
SIMILAR ROBUSTO A ROBUSTO B

Figura 71 — Precgo do projeto e da obra para as estruturas calculadas.

A figura 72 mostra o percentual estimado de incremento de custo quando se
compara um projeto convencional, com as caracteristicas apresentadas no trabalho,
e um projeto com consideragdes de robustez.

Observa-se na figura 72 que, considerando apenas a etapa de estrutura de
concreto armado, ocorre um aumento no custo de 70,53% quando compara-se um
projeto convencional com um projeto com consideragdes de robustez, tendo o fck de
30 MPa. No caso do projeto com 50 MPa o custo desce para 39,88%. Isto para as
condigbes expostas na pesquisa aqui apresentada.

Considerando o prego global da obra o custo no caso da estrutura robusta A
desce para 14,11% e na robusta B 7,98%. O que torna a solugdo perfeitamente

viavel financeiramente.

80,00%
70,00%

60,00% 1 —e— AUMENTO DE CUSTO
50,00% REFERENTE A ESTRUTURA

%
40,00% - \ 39,88% (%)

—a— AUMENTO DE CUSTO
30,00% REFERENTE A OBRA (%)

20,00%

0,00%

PROJETO ROBUSTO A PROJETO ROBUSTO B

Figura 72 — Percentual de aumento de custo referente ao prego da estrutura e ao prego total da obra.
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6.0 CONCLUSOES E SUGESTOES

6.1 Conclusodes

A norma brasileira de concreto NBR 6118 (2007) € omissa quanto as
recomendagdes para se evitar o colapso progressivo. No Brasil existe uma escassez
de trabalhos sobre o tema, dificultando o avanco cientifico e a normatizacdo deste
assunto. Nota-se que internacionalmente o assunto colapso progressivo vem sendo
abordado com frequéncia e estudado a fim de garantir maior seguranca as
estruturas de concreto armado.

No edificio Areia Branca, o pilar P6, provavelmente, ndo rompeu por
problemas de dimensionamento estrutural, ja que ndo era o mais solicitado da
edificacdo. Com a ruptura do P6 o pilar P14 passou a ser um dos mais carregados, o
que causou o seu rompimento logo em seguida, provocando o colapso progressivo.

A distribuicao de esforgos normais, cortantes e torcor, tanto os de sobrecarga,
os permanente ou de vento dar-se de forma intensa nos apoios préximos ao pilar
retirado, no restante da edificagdo os pilares ndo sofrem acréscimo de carga
significativo.

Os esforcos normais, momentos e os cortantes, principalmente os de
sobrecarga e de carga permanente, sdo 0os mais atuantes no caso de ruptura brusca
da base de um pilar. Ja o acréscimo nos esforgos de vento e torgor, para a estrutura
estudada nao apresentaram valores relevantes.

Quanto ao momento, o acréscimo nos esfor¢cos de vento, com a retirada do
P6 foram consideravelmente baixos, o que pode ter ocorrido devido ao edificio
apresentar uma pequena esbeltez maxima da ordem de 2,28.

Na estrutura pesquisada observou-se a transmissdo dos esforcos de
momento, principalmente os permanentes, para o apoio de maior capacidade
resistente na estrutura, o P20, diferente dos demais esforgos que eram transmitidos
para os pilares mais proximos.

O fato de uma viga suportar uma alta carga concentrada, que séo todos os
pilares que estavam acima do pilar que teve seu trecho entre o subsolo e a fundacao

retirado, vai fazer com que esta viga funcione como um brago de alavanca,
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acarretando em altos momentos fletores e esforgos cortantes nos pilares adjacentes
ao que teve o trecho retirado. Para combater estes esforgcos cortantes o pilar
necessita ter a sua dimensdo alterada ou langar méo de estribos com grandes
diametros e pouco espacados. Para evitar o transtorno é possivel aumentar o
tamanho da viga para conferir maior rigidez ao conjunto, porém esta solugdo é
limitada, aumentando demasiadamente o tamanho da viga, quando acontecer a
supresséao do trecho do pilar adjacente, a propria viga devido ao seu peso proprio vai
gerar tensdes que exigem maiores dimensdes do pilar remanescente.

Para combater os esforcos mais atuantes em estruturas que visam a
robustez, recomenda-se a utilizacdo de pilares pouco espagados, com alta
resisténcia a compressao. Os esforgos cortantes devem ser combatidos com o uso
de estribos com pequeno espagamento.

Uma das possiveis solugdes para as dimensdes dos elementos estruturais
nao afetarem o leiaute da edificacdo seria a utilizacdo de vigas protendidas para
resistir aos esforcos e manter as dimensdes das vigas e dos pilares o mais usual
possivel.

A pior situacédo de acréscimos de carga permanente normal para um pilar, no
caso de ruptura do elemento estrutural entre a fundagao e o subsolo, € sempre a
retirada do seu adjacente mais préximo.

Considerando a situagéo mais critica de carga normal para um pilar no caso
de ruptura na base do apoio, dos 36 pilares analisados apenas 13 tiveram um
aumento de mais de 50% no esforgo permanente normal.

Retirando o trecho entre a fundagao e o subsolo de um pilar, com a presenca
dos demais, aproximadamente, 56% dos apoios terdo seus danos repercutindo até
no maximo o 3° pavimento. A grande maioria da repercussdo do dano aos
pavimentos seguintes deve-se a laje pré-moldada utilizada no prédio, pois ela possui
baixa rigidez e interligacdo quando comparada com outros tipos de laje, como a
macica.

Na modelagem das estruturas com consideragdes de robustez, ambas so6
apresentaram necessidade de alteracbes geométricas no projeto analogo até o 3°
pavimento. Este fato juntamente com as consideragcdes sobre a repercussao do
dano leva a conclusdes sobre a resposta da estrutura ao dano, de uma maneira
imediata, ser localizada, ou seja, nao globalizada, e sim centralizada nos elementos

préximos ao colapso ocorrido.
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No caso de ruptura na base de um pilar os deslocamentos em z s&do os mais
significativos.

Os maiores deslocamentos globais apresentados foram os considerando a
combinagao entre cargas permanentes, sobrecargas e forgas de vento na dire¢ao x.

A maioria dos deslocamentos considerando a retirada do trecho dos pilares e
a estrutura analoga apresentou valores muito proximos, o que seria uma possivel
explicagdo para o Edificio Areia Branca so ter colapsado apos a ruptura de um
segundo pilar, ou ainda os esfor¢os calculados pelo software comercial podem ter
sido minorados. O que néao invalida a proposta do trabalho na pesquisa, pois
considerou-se falha como sendo a inexisténcia de um trecho do pilar, j4 que no
Brasil raramente colapso em pilares ocorrem por causas dinamicas.

O software comercial, que serviu de auxilio para os calculos das estruturas
estudadas, apresenta algumas limitagdes que dificultam a elaboragao de edificagdes
robustas principalmente por ndo permitir alteragcbes de configuragdes quanto a
ancoragem das armaduras. Esta caracteristica € de suma importancia para projetar
estruturas que resistam ao colapso progressivo.

Na metodologia usada, os reforcos feitos primeiramente, quando o trecho do
pilar entre o subsolo e a fundagao é retirado, ajudam a combater os deslocamentos
para as futuras retradas a fim de se executar os demais reforgos,
consequentemente diminuem as dimensbdes necessarias das Ultimas pecas
reforcadas.

A quantidade de material e os custos ndo aumentaram significativamente
quando comparado o projeto convencional com os robustos calculados. O custo
estimado da segurancga, considerando o valor total da obra para estruturas de 30
MPa foi de 14,11% e para estruturas com consideragdes de robustez com 50 MPa
nos pilares dos primeiros pavimentos foi de 7,98%.

Diante do exposto nota-se a possibilidade de se construir, estruturas com
consideragdes de robustez, utilizando software comercial e seguindo as
recomendagdes da NBR 6118 (2007), porém para o caso apresentado nesta
pesquisa, e langando mao de concretos de alta resisténcia e protendidos, para
diminuir as dimensdes dos elementos estruturais.

Contudo estudos mais profundos sobre as diferencas de deslocamentos e
esforcos calculados por uma analise linear, usada na maioria dos softwares

comerciais, e analise dindmica devem ser realizados, inclusive para danos
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provocados por causas nao dinamicas, como o caso do colapso progressivo do
Edificio Areia Branca.

A utilizagcado de concretos especiais, principalmente o de alta-resisténcia, e a
otimizagcdo da distribuicdo das armaduras podem possibilitar a elaboragcdo de

projetos robustos com viabilidade econémica.

6.2 Sugestdes para futuros trabalhos

Podem ser realizados estudos sobre alguns aspectos do colapso progressivo
a fim de esclarecer determinados pontos.

Estudar a diferenga entre a propagag¢ao do colapso progressivo com varios
tipos de estribos diferentes nos pilares, como os convencionais, com diversos
espagamentos.

Utilizar variadas classes de resisténcia nos pilares, como 30, 40 e 50 MPa e
observar a economia que estas proporcionam na execugao de um projeto robusto
que permita a ruptura de qualquer um dos seus pilares da base.

Estudar a diferenca entre esforgos e deslocamentos globais e de pilares em
estruturas realizando analises diversas: elastica estatica, inelastica estatica, elastica
din@mica, inelastica dindmica. Podendo ainda compara-las com casos reais.

Comparar o comportamento da estrutura quando ela entrar em colapso
devido a um dano explosivo ou ndo explosivo.

Verificar a possibilidade da elaboragdo de projeto estrutural em estruturas

esbeltas que permita a ruptura de qualquer um dos seus pilares da base.
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