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SUMARIO

O presente trabalho descreve o0 ensaio de carga realizado numa laje fungiforme de um
edificio industrial. As metodologias adoptadas no ensaio de carga sao descritas, sendo
apresentados e discutidos os principais resultados, bem como as vantagens da execuc¢ao da
monitorizacao estatica e dinamica no contexto da avaliacao da capacidade de carga de lajes
fungiformes de edificios industriais.

Palavras-chave: Ensaio de carga, monitorizacdo estatica, monitorizagdo dinamica,
simulacdo numeérica.

1. INTRODUCAO

No ambito da avaliacdo da capacidade de carga de estruturas existentes, a realizacdo de
ensaios de carga é recomendada quando: (i) o sistema estrutural apresenta complexidade
resultante da auséncia de experiéncia/conhecimento desse mesmo sistema; (i) as
caracteristicas materiais e de carregamento dos elementos estruturais ndo podem ser
determinadas de forma adequada; (ii) o grau de suspei¢cdo das deficiéncias ao nivel do



dimensionamento, dos materiais e da construcdo ndo pode ser determinado de forma
adequada; (iv) ou ainda quando existem dlvidas da adequacdo dos sistemas estruturais
existentes para novos niveis de carregamento.

Contudo, sé é recomendavel a realizacdo de ensaios de carga quando estdo reunidas as
seguintes condicfes: (i) os resultados dos ensaios permitem uma interpretacdo racional da
capacidade resistente do elemento ensaiado; (ii) a influéncia de elementos adjacentes ao
elemento em andlise pode ser contabilizada; (iii) a estrutura pode ser monitorizada de forma
segura e adequada com recurso a instrumentacdo apropriada; (iv) todas as pessoas
envolvidas estardo em seguranca durante a preparacao e realizacdo do ensaio.

No contexto nacional ndo existe regulamentacao especifica para a realizacéo de ensaios de
carga em estruturas de betdo armado. Adicionalmente, poder-se-a referir que este tipo de
regulamentacao, a nivel internacional, também néo é consideravel [1-6]. Em alguns destes
documentos séo definidos os aspectos essenciais para que 0 ensaio de carga conduza a
resultados conclusivos. Assim, de uma forma geral estes referem o tipo de ensaios que
podem ser realizados, o tipo e quantificagdo do carregamento, a instrumentacdo a ser
utilizada, o registo da informagé&o obtida a partir da instrumentacgéo utilizada, a eventualidade
do uso de escoramento, entre outros aspectos.

Existem fundamentalmente dois tipos distintos de ensaios de carga, habitualmente
designados por ensaios de carga estéaticos e ciclicos [1,3]. Nos ensaios de carga estaticos a
estrutura é carregada por patamares até ao nivel de carga pré-definido, permanecendo a
carga na estrutura (ou elemento) durante um periodo de tempo néo inferior a 24 horas. Com
0 objectivo de minimizar a morosidade destes ensaios € frequente recorrer-se a ensaios de
carga ciclicos, quase estaticos. Nestes casos a estrutura € submetida a um conjunto de
ciclos de carga e descarga para um conjunto de niveis pré-definidos. Para ambos os tipos
de ensaios (estaticos e ciclicos), considera-se que se esta em presenca de uma situagao
estavel quando entre duas leituras consecutivas, uma primeira instantanea, di, e uma
segunda passado um periodo de tempo pré-definido, di.;, (e.g. 10 minutos), a relacao
(di+;-dj)/d;, ndo excede uma dada percentagem para o incremento de carga corrente (e.g. 5%
a 10%).

Tipicamente, os critérios de aceitabilidade baseiam-se nos niveis de deformacéo residual
[1,3]. No caso dos ensaios estaticos os critérios assentam em limites maximos para a
relagédo entre flecha maxima registada e o vao do elemento estrutural (e.g. flecha maxima /
vao < 1/(20000xaltura do elemento estrutural)) e relacbes entre a flecha residual e a flecha
maxima (e.g. flecha residual/flecha maxima < 1/4). Na Fig. 1 apresentam-se 0s critérios
habitualmente usados para o caso dos ensaios ciclicos. Estes sustentam a sua
aceitabilidade, quer em termos da resposta global ao longo de todo o ensaio, quer para cada
patamar de carga, sendo definidos respectivamente pelas Eqgs (1) e (2):

A =B (1)
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sendo que o0s parametros incluidos nestas equacdes se encontram definidos na Fig. 1
(i representa o patamar de carga em analise). Tipicamente recomendam-se valores de 4; e
Ar; que variam entre os 10% e 15%.
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Figura 1. Determinacdo das deformag@es residuais por patamar de carga e globais para
a definicao dos critérios de aceitabilidade.
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Habitualmente, nos ensaios de carga € utilizada uma monitorizacdo estatica. No ambito do
presente caso de estudo apresentam-se o0s resultados de um ensaio de carga em que foram
usadas, simultaneamente, uma monitorizacdo estatica e uma dinamica, salientando-se as
vantagens desta metodologia.

2. ENSAIO DE CARGA

2.1 Descricao da estrutura

O ensaio de carga decorreu numa das lajes consideradas como representativas do pavilh&do
em estudo. Trata-se de um edificio industrial construido em betdo armado com uma solugéo
de lajes fungiformes aligeiradas com moldes recuperaveis, com espessura total de 0.50 m.
Cada laje, com dimensdes de 57.6m x 28.8m, é constituida por 16 painéis de
14.40 m x 7.20 m. Este edificio foi projectado e construido no final da década de 70 para
uma sobrecarga de projecto de 10 kN/m? (valor caracteristico). Como principal objectivo
deste ensaio, pretendeu-se avaliar, in situ, a capacidade de carga em servi¢co da laje, uma
vez que se verificou um défice de armaduras em algumas zonas da laje. Por razdes de

simetria da laje e restricbes impostas pelo requerente, o ensaio decorreu no quarto de laje



representado na Fig. 2a. Adicionalmente, houve a necessidade de realizar 0 ensaio sem
conduzir a danos significativos na laje.
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Figura 2. Ensaio de carga: (a) geometria da laje; (b) instrumentacéo utilizada.

2.2 Instrumentacao

Foi efectuada uma monitorizacdo estética e dindmica da laje durante o ensaio de carga. A
monitorizacao estatica consistiu na medi¢cdo de deslocamentos por intermédio de LVDT's
(linear voltage displacement transducers) em 20 pontos da laje considerados como
nucleares da estrutura. Adicionalmente, foram também monitorizadas as extensbes por
intermédio da aplicacdo de extensometros em 16 pontos das armaduras. Contudo, nesta
comunicacdo ndo sao apresentados os resultados registados nestes extensémetros, dado
gque nalguns casos observou-se um funcionamento indevido dos mesmos. A monitorizacao
dindmica consistiu na medicdo das vibracbes em 12 pontos da laje com recurso a 14
acelerbmetros. A monitorizagdo permitiu acompanhar a resposta da estrutura ao longo do
tempo, quer em termos de deformacfes estaticas, quer em termos da variacdo das
frequéncias e modos de vibracdo da estrutura. Na Fig. 2b apresentam-se as localizacdes
dos LVDT's e dos acelerémetros (Ac) usados na monitorizacdo da laje. A aquisi¢do do sinal
proveniente dos diversos LVDT's e acelerometros foi realizada através de dois sistemas



NI SCXI® e software NI LabVIEW® especificamente desenvolvido para o presente ensaio de
carga.

2.3 Carregamento

Com base em andlises numéricas preliminares foram previstos trés patamares de carga
distintos, a saber: 2.7 kN/m? (L1), 5.0 kN/m? (L2) e 7.4 kN/m? (L3). A aplicacéo da carga foi
concretizada com recurso a sacos de areia com um peso médio de 1500 kgf por unidade
(incluindo palete de madeira para seu suporte). Assim, para o nivel L1, L2 e L3 foram
necessarios 72, 136 e 200 unidades, respectivamente. Por razdes de disponibilidade de
tempo para a realizagdo do ensaio por parte do requerente, apenas foi possivel aplicar um
anico ciclo de carga para cada patamar. Contudo, foi possivel efectuar a alternancia das
sobrecargas cuja sequéncia se ilustra na Fig. 3 para o patamar L1, permitindo assim avaliar
0 comportamento da laje em termos de momentos flectores maximos positivos e negativos.
Adoptaram-se os critérios indicados em [3] em termos de tempos de permanéncia das
cargas para avaliar a estabilizacdo das deformacoes.
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Figura 3. Sequéncia de aplicacédo da carga para o patamar L1: (a) carregamento dos painéis
extremos (Configuracao A); (b) carregamento dos painéis extremos + intermédios (Configuragdo B);

(c) descarga dos painéis extremos (Configuracéo C); (d) descarga da laje (Configuracéo D).

2.4 Escoramento

Por razBes de seguranca foi previsto um escoramento para a laje. Este foi devidamente
dimensionado para suportar uma carga de impacto devido a uma eventual rotura fragil por
pungoamento.

3. MONITORIZACAO ESTATICA

A titulo ilustrativo apresentam-se na Fig. 4 os valores registados pelos LVDT_6 e LVDT_14
(ver também a Fig. 2) para os patamares de carga L1 e L2. A partir destes graficos é
possivel tecer 0s seguintes comentarios para o patamar de carga L1:



e Como seria de esperar, para a primeira configuracdo de carga (L1_A — ver Fig. 3a) o
ponto da laje registado pelo LVDT_6 (PT6) subiu, enquanto o ponto registado pelo
LVDT_14 (PT14) baixou;

e Com a aplicacdo da segunda configuracéo de carga, i.e. a aplicacdo da carga em toda a
zona de ensaio (L1 _B — ver Fig. 3b) observa se que o PT6 baixa, enquanto o PT14 sobe
ligeiramente;

e Com a remocédo da carga nos vaos extremos da laje (configuracdo de carga L1_C — ver
Fig. 3d), o ponto PT14 sobe em relagdo a sua posicao inicial, enquanto o ponto PT6
desce ainda mais.

Similar comportamento foi observado para o patamar de carga L2. E também possivel
observar que os deslocamentos registados pelo LVDT_14 apresentam uma “flutuacéo”
significativamente superior a observada no LVDT_6. A principal razdo que justifica tal
comportamento estd associada ao facto deste ponto se localizar mais préximo da zona de
carga e recolha dos sacos de areia, sendo portanto mais solicitada.
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Figura 4. Evolucéo ao longo do ensaio dos deslocamentos registados pelo LVDT_6 (a) e LVDT_14 (b).

Apbs a conclusdo de cada patamar de carga, as deformacdes residuais da estrutura
definidas pelas Egs. (1) e (2) foram avaliados para os pontos monitorizados. Adicionalmente,
também foram analisadas as deformacdes residuais da laje, através da supressao dos
deslocamentos ocorridos ao nivel dos pilares. Considerou-se como critérios de
aceitabilidade o cumprimento simultdneo das condigfes 4;<15% e Ar < 15% [3]. Neste
contexto verificou-se que ap6s a aplicacdo do 2° patamar de carga o critério de
aceitabilidade deixou de ser cumprido. Nestas circunstancias, decidiu-se ndo realizar o 3°
patamar de carga (7.4 kN/m?).

Com o objectivo de confrontar os resultados obtidos experimentalmente com as previsdes
numeéricas, efectuou-se a simulagdo numérica do ensaio de carga. Para tal recorreu-se ao
software de elementos finitos FEMIX [7]. A laje foi discretizada com elementos finitos de oito



nés do tipo serendipity, tendo a matriz de rigidez de cada elemento finito sido calculada com
recurso a integracdo numeérica de Gauss Legendre com 2x2 pontos de integracdo. Nas
zonas macigas consideram-se elementos finitos de casca com 0.50 m de espessura. Nas
zonas aligeiradas consideram-se elementos finitos de casca com 0.37 m de espessura. Na
modelacdo dos pilares utilizaram-se elementos de volume de 20 nés, tendo a matriz de
rigidez de cada elemento finito sido calculada com recurso a integracdo numérica de Gauss
Legendre, com 2x2x2 pontos de integracdo. Considerou-se, também, que as fundagfes dos
pilares conferem condicfes de encastramento aos mesmos. Nesta analise assumiu-se a
hipétese de comportamento linear elastico para a estrutura, tendo-se adoptado o valor de
29.4 GPa para o modulo de elasticidade e 0.20 para coeficiente de Poisson.

Na Fig. 4 comparam-se as respostas do modelo numérico e experimental da estrutura para
os corte A-A’ e C-C’, de acordo com a Fig. 2. Exceptuando o corte C-C’, em todos o0s
restantes cortes (aqui apenas sdo apresentados dois) verifica-se uma boa aproximagéo do
modelo numérico a resposta experimental da estrutura, indiciando que o seu comportamento
nestas zonas é eminentemente elastico e linear.
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Figura 4. Andlise comparativa entre 0 modelo numérico e a resposta experimental para o corte (ver
Fig. 2): (a) A-A’; (b) C-C..

No que concerne ao corte C-C’, observa-se uma acentuada discrepancia entre os
resultados numéricos e experimentais. De facto, a resposta experimental é
significativamente mais deformavel que a numérica, indiciando que nesta zona a laje teve
um comportamento eminentemente néo linear.

4. MONITORIZACAO DINAMICA

A identificagdo dindmica ou identificacdo modal é uma ferramenta que combina técnicas
experimentais com métodos analiticos para determinar as propriedades dinamicas das
estruturas (frequéncias naturais, modos de vibracdo e coeficientes de amortecimento). A
identificacdo modal é frequentemente usada na inspeccdo e diagndstico de estruturas, com
particular interesse quando se pretende estudar o comportamento destas quando
submetidas a acc¢des dindmicas, como € o caso da accdo dos sismos, ou quando se
pretende, de uma forma nédo destrutiva, conhecer a rigidez ou a massa da estrutura.



No caso da laje em analise, com os ensaios dinamicos pretendeu-se acompanhar a
evolugdo dos carregamentos e detectar possiveis danos estruturais durante e apds o ensaio
de carga.

4.1 Identificagdo dos modos de vibragéo

A monitorizagdo dindmica foi realizada sem excitagéo artificial, ou seja mediram-se apenas
micro-vibracBes provocadas pela excitacdo natural da estrutura (vento, trdfego dos
empilhadores e ruido introduzido pelas pessoas). A resposta dindmica foi medida através de
acelerometros localizados em 12 pontos da laje (ver Fig. 2b). A primeira frequéncia natural
estimada teve um valor de 3.19 Hz. Trata-se de um modo com componentes modais
horizontais segundo a direccdo do maior vao (direccdo y). O segundo modo identificado
(3.85 Hz) é o primeiro modo apenas com componentes verticais (segundo z). O terceiro
modo (4.65 Hz) volta a ter componentes horizontais segundo y. Os restantes modos tém
todos componentes modais na direccdo normal ao plano da laje.

Quanto aos coeficientes de amortecimento, os valores obtidos apresentam alguma
variabilidade, mas poder-se-4 considerar que a estrutura apresenta um coeficiente de
amortecimento préximo dos 2.4%. Os quatro primeiros modos numéricos e 0s modos
experimentais mais proximos sdo comparados na Fig. 5. Desta analise é possivel observar
diferencas, quer nos valores das frequéncias, quer na configuragdo dos modos de vibragéo.
Contudo, é de referir que o modelo numérico ainda néo foi calibrado com os resultados da
identificacdo dinamica, e que a aproximag¢do numérica a resposta experimental encontra-se
dentro de valores aceitaveis.

Numérico

Experimental

3.85 Hz 4.92 Hz 493 Hz
Figura 5. Comparacéo de modos de vibragdo numéricos e experimentais.

4.2 Analise da variacdo da primeira frequéncia

Durante a execucdo dos ensaios de carga, € num periodo de doze horas antes da sua
execucdo, foram medidas as vibracdes ambientais da estrutura através de amostras com a
duracdo de 5 minutos e quatro vezes por hora. Os dados obtidos foram analisados
automaticamente através de uma ferramenta de identificagdo dindmica desenvolvida em
MATLAB. O método de identificacdo utilizado foi o SSI [8]. A Fig. 6a mostra os resultados



das frequéncias ao longo do tempo, juntamente com a variagcdo da temperatura do ar nos
pisos 0 e 1. Analisando a variacdo das frequéncias antes da execucao do primeiro nivel de
carga (L1) é possivel verificar que as frequéncias aumentaram para valores acima dos 3.9
Hz num periodo entre as 6h00 e as 8h00 do dia 28 de Dezembro de 2009.
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Figura 6. Variacdo da 12 frequéncia natural ao longo dos ensaios de carga.

As variacoes registadas antes da execucdo dos ensaios de carga devem-se ao aumento das
amplitudes de vibracdo aquando da preparacdo da execucdo das cargas para 0 ensaio
estético. A influéncia da excitacdo é observavel quando se comparam a variacdo da
frequéncia natural com a raiz quadréatica da média das amplitudes dos sinais (RQM) de cada
amostra, apresentada na Fig. 6b. Para amplitudes médias inferiores a 0.1 mg, a frequéncia
natural situa-se nos 3.87 Hz, enquanto que para amplitudes médias entre 0.2 e 0.4 mg a
frequéncia sobe para 3.91 Hz. Este acréscimo corresponde acerca de 1% do primeiro valor
identificado para a frequéncia natural da estrutura. Depois do inicio dos niveis de carga as
amplitudes médias atingem valores da ordem dos 1.1 mg.

A Fig. 6c apresenta a variacdo, em percentagem, da frequéncia natural ao longo dos
patamares do ensaio de carga. E possivel observar que a varia¢do da frequéncia é negativa
para os dois niveis de carga (2.7 e 5.0 kN/m?). No primeiro nivel registou-se uma variagéo
relativa de -2.5% e no segundo -5.0%. A relacao entre as variacfes relativas esta de acordo
com os niveis de carga aplicados. Uma vez que as frequéncias de vibracdo sé&o
inversamente proporcionais a massa da estrutura, seria expectavel observar uma diminui¢cao
na frequéncia natural.

Através da analise da Fig. 6¢c também é possivel observar que apos cada nivel de carga a
estrutura recuperou a sua frequéncia natural. Poder-se-4 concluir que, em termos de



resposta dindmica, a rigidez da estrutura antes e depois do ensaio de carga nado sofreu
alteracg@es significativas. Desta forma, a ocorréncia de danos significativos é pouco provavel
tendo em conta os resultados obtidos com os parametros modais, tal como se verificou a
através da monitorizacao estatica.

5. CONCLUSOES

No presente trabalho apresentou-se um caso de estudo relativo a um ensaio de carga
realizado numa laje de um pavilhdo industrial. No ambito deste ensaio foi utilizada,
simultaneamente, monitorizacdo estatica e dindmica. De uma forma geral a resposta da
estrutura ocorreu como tinha sido numericamente previsto. Adicionalmente, verificou-se uma
boa concordéancia entre a monitorizacdo estatica e dindmica, em que se verificou que, com a
excepcdo de zonas previamente sinalizadas, de uma forma geral ndo ocorreram danos
significativos na estrutura. No ambito do presente ensaio e, para condicdes de
funcionamento em servico, conclui-se que a carga maxima néo deveria exceder 5 kN/m?.
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