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[R*] : matriz simétrica condensada do Choleski Decomposition

[R] : matriz derigidez do estaqueamento

[Ry] : submatriz de rigidez do pavimento em funcéo das coordenadas internas (sem conexéo
com os pilares)

[Reg] : submatriz de rigidez do pavimento em fung&o das coordenadas externas (em conexéo
com os pilares)

{upkt} : vetor coordenadas deslocamentos do elemento finito de placa DKT

{u.} : vetor coordenadas deslocamentos de corpo rigido dalaje, no plano horizontal

{ug} : vetor coordenadas deslocamentos do pilar

{uws} : vetor coordenadas deslocamentos locais de viga

{U} : vetor deslocamento do bloco k



RESUMO

IWAMOTO, R. K. (2000). Alguns aspectos dos efeitos da interagdo solo — estrutura em
edificios de multiplos andares com fundacdo profunda. S&o Carlos. Dissertacéo
(Mestrado) — Escola de Engenharia de S&o Carlos, Universidade de S&o Paulo.

O objetivo do trabalho é mostrar através de um modelo numérico a importancia da
consideracdo dainteracdo estrutura - solo naandlise global da estrutura.

No modelo de estrutura tridimensional utilizado é considerada a contribuicdo da
rigidez transversal aflexdo das lges, a existéncia de excentricidades das vigas em relagéo
aos pilares e a hipbtese de diafragma rigido no plano horizontal de cada pavimento.

Serdo consideradas fundagdes profundas em estacas verticais submetidos acarga de
compressao axial ligadas ao bloco suposto rigido, nas quais o efeito de grupo de estacas
imersas no solo é calculado considerando a continuidade do solo. A andlise da interagdo do
sistema solo — estrutura serd feito através dos gjustes das rigidezes de fundagdes pelo
processo iterativo até que ocorra uma certa convergéncia nos recalques ou nas reagdes. Com
iSs0, procura-se mostrar que a analise integrada da estrutura e o solo possibilita uma melhor
estimativa dos recalques diferenciais e reagdes nos apoios, assim como a redistribui¢do dos
esforgos nos elementos estruturais com o comportamento mais real da interdependéncia dos

esforgos entre a estrutura e o solo.

Palavras — chave: Interagdo solo — estrutura; edificios de andares mdltiplos; fundages

profundas.



ABSTRACT

IWAMOTO, R. K. (2000). Some aspects of the effect soil — structure interaction for
multistory buildings on deep foundations. Dissertagdo ( Mestrado ) — Escola de
Engenharia de S8o Carlos, Universidade de S&o Paulo.

The main aim of thiswork is to use a numerica model for soil — structure interaction
and the importance of their consideration in aglobal structural analysis.

For the structure the model considers the contribution of transverse bending stiffness
of dabs, the exccentricy of beams in relation to the pile, and the hypothesis of rigid
diaphragms in the plane of the dabs.

Primary attention is placed on vertically loaded pile under rigid pile cap in which the
influence of pile groups imerse in the soil is calculated considering the soil continuity. The
analysis of soil — structure interaction is done in an iterative process by adjusting the stiffness
of the foundation until a certain preestablished convergence of calculated settlements or load
reactions are obtained. In this manner it's shown that the integrated analysis of the structure
and soil medium leads to better results of differential settlements and load reactions of the
supports. In the same manner, this analysis procedure leads to a better estimate of the
internal forces in the structural elements, showing a more readistic behaviour of

interdependence betwen the strucutre and the soil medium.

Keywords: Soil — structures interaction; Multistory buildings, Deep foundations.
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CAPITULO

INTRODUCAO

1.1 Generalidades

Nos escritérios de cédculo estrutural, em geral a estrutura € calculada pelo
engenheiro de estruturas supondo o0s apoios indeslocavels, resultando num conjunto de
cargas (reag0es verticais, horizontais e momentos fletores) que é passado ao engenheiro de
fundacBes que dimensiona as fundagdes, calcula os recalques comparando-0os com 0s
recalques admissiveis. No entanto, estas fundagdes devido adeformacgéo do solo, solicitam a
estrutura, geralmente hiperestéticas, com um fluxo de carregamento diferente da hipétese de
apoios indeslocaveis, modificando assim os esforgos atuantes na estrutura e as cargas no
solo.

Sabe-se que as fundagdes (ou infraestruturas) ndo subsistem por s SO, SG0 sempre
fundagbes de aguma superestrutura. Alids, a terminologia diferenciando infra e
superestrutura poderia ser revista. Na verdade o que existe € a estrutura e 0 macico de solo,
sendo que os elementos estruturais que sdo comumente chamados de “fundagdes’ constituem
parte integrante da estrutura e 0 comportamento desse conjunto inseparavel é que denomina
seinteracdo solo — estrutura.

Uma das principais divergéncias entre engenheiro de estruturas e geotécnicos
comega na escolha do sistema de referéncia. Enquanto os da estrutura consideram o ponto da
base da estrutura como sendo a origem global e sentido para cima, para 0s geotécnicos esse
mesmo referencial tem o sentido para baixo, ou sga, cada um olha o objeto de sua
preocupacdo: para cima a estrutura e para baixo a fundagdo. Ambas as convengdes néo
fazem sentido pois esse ponto de referéncia € deslocavel. A escolha mais coerente seria num
ponto abaixo da superficie do solo na profundidade onde se consideraria a camada
indeslocavel.



Superficie do terreno

Macico de solo

Camadainded ocavel

Figura 1.1 — Sistema de refer éncia do indeslocavel

O estudo da interacdo solo — estrutura exige uma visdo integrada dos diferentes
materiais que compde um sistema, ou sgja, Sistemas estruturais mais sistemas geotécnicos ou
macico de solo. Sendo o macico de solo um conjunto formado por um certo nimero de
elementos de solos ocupando continuamente o espaco fisico delineado pela superficie do
terreno e a superficie do indeslocavel, conforme AOKI& CINTRA (1996).

Uma das inlmeras vantagens em considerar a interacdo solo — estrutura € a
possibilidade de estimar os efeitos da redistribuicéo de esfor¢os nos elementos estruturais, a
forma e a intensidade dos recalques diferenciais, tornando os projetos mais eficientes e

confiaveis.



1.2 Algunstrabalhos desenvolvidos

1.2.1 Modelos desenvolvidos

Diversos modelos para andlise de interac@o solo — estrutura tém sido desenvolvidos,
no entanto ha de se destacar pela vanguarda e originalidade, os trabalhos de Meyerhof e
Chamecki.

MEY ERHOF (1953) propds a viga de rigidez aflex&o equivalente, para estimar a
contribui¢do da superestrutura. No caso de um edificio com estrutura em pértico de concreto
e painéis de fechamento em avenaria, tem-se:

E.l=SE.l,+ SEjla (1.1
Onde: E. | =rigidez daviga equivalente

S E. |, = somatériadarigidez das vigas da estrutura

S E, |, = somatério darigidez dos painéis de alvenaria

A expressdo acima pode ser estendida para incluir a contribuicdo da rigidez dos
pilares mas sem considerarem as deformagdes axiais das mesmas. No caso de uma fundacdo
combinada, arigidez da fundagdo é somada ada viga da estrutura. No caso de um conjunto
de fundagBes isoladas, o célculo de recalques é feito com as fundagdes ligadas aviga que

representa a estrutura.

CHAMECKI (1956) fez um trabalho pioneiro apresentando o processo iterativo para
considerar a rigidez da superestrutura, sem precisar recorrer as simplificaces feitas pelo
MEY ERHOF.

O processo € 0 seguinte:

1 ) Calcula-se reacbes Ro nos apoios da estrutura, considerando-os indeslocaveis,

2 ) Determina-se os recalques Do, devido as reagdes (agbes) Ro, sem a consideracdo

darigidez da estrutura;

3 ) Determinase a rigidez Q do apoio (ou coeficientes de transferéncia de

carregamento), impondo deslocamentos unitérios nas coordenadas dos apoios da

estrutura.

Assim, pode-se obter reagdes em uma determinada coordenadai do apoio em fungéo
dos recalques da mesma coordenada i e das outras coordenadas |:

Ri=Roi —Qii Di+aQjiDj (it j) (1.2

4) O processo iterativo serarealizado até que todos os recalques / ou reagdes atinjam

uma convergéncia desegjada.



POULOS" apud GUSMAO (1991) apresenta uma formulagio matricial para estimar
os recalques da fundagdo considerando a interagdo solo — estrutura.

Paraestrutura: {V}={V.}+[SM]{d} (1.3

{V}=vetor de reagbes na base da estrutura.

{Vq} = vetor de reages na base da estrutura para o apoio indeslocavel.

{d} = vetor de recalques na base da estrutura.

[SM] = matriz de rigidez, determinado pela imposi¢céo de deslocamentos unitarios
para cada diregdo dos apoios da estrutura.

Para fundagBes (macico de solo + estruturas em contato direto com o solo)

{d}=[FM]{V} (1.4)

[FM] = matriz de flexibilidade da fundac&o ou matriz de fator de influéncia do solo.

A [FM] é a matriz de mesma dimensdo da [SM], e é determinada de acordo com o
tipo de fundagdes adotadas. Como na realidade, o recalque de um elemento de fundagéo ndo
depende apenas da carga aplicada diretamente nele, mas também das cargas aplicadas por
outros elementos de fundactes vizinhas, a modelagem para determinar a matriz [FM] pode
ser obtida pelateoria da elasticidade, onde considera-se a continuidade do solo.

Combinando as equagdes (1.3) e (1.4), tem-se um sistema que leva em conta a
rigidez da estruturae do solo em conjunto :  {V}={V, } +[SM][FM]{ V}

{Vo}=([I]-[SM][FM] ) {V} (1.5)

A resolugdo da equagdo (1.5) fornecem as incognitas {V} das reacOes e com isso
pode-se determinar os recalques {d}, pela equacéo (1.4). Para considerar a ndo linearidade
do materia da estrutura ou do solo, sera necessario o processo iterativo do sistema (1.5).

Seguindo 0 modelo do Poulos, MOURA (1995) faz a andlise de interagdo solo —
estrutura para fundacfes rasas discretizando o0 solo em elementos finitos tridimensionais.

Utilizou-se a técnica de subestruturacdo dividindo o conjunto em duas subestruturas:

=z
= E  E

[ )
LB

Edificagéo Subestrutura A Subestrutura B

Figura 1.2 - O sistema superestrutur a e o sistema elementos de fundacdes + solo.

1 POULOS, H. G. (1975). Settlement analysis of structural foundation systems. In: IV South — East
Asian Conference on Soil Engineering, Kuala Lumpur, Maasia, Val. IV, p.52-62



Desta forma, 0 sistema de eguacbes considerando como um todo admitindo-se o
comportamento elastico linear, pode ser representada na forma particionada a seguir:

d:SAA] [SAE] [O] u ' }U '{F }U

gSEA] [SEE] [SEB u l{ E}y = Il{F }y (1.6)

dol  [Sue] [Sw] 81D o1b R

Desenvolvendo a equagdo e expressando as coordenadas em fungdo dos nés comuns

a duas subestruturas, obtém-se o sistema reduzido em funcéo da coordenada E:

I ] {Dc} = {Re) (17)

onde:
|_S:EE _| = [SEE] B [SEA ] [SAA ] 1[SAE] B [SEB ] [SBB ] 1[SBE]

{Fet={Fc}-5e]1San ] R} [Sce l[See ] H{Fe)

SAYEG & TSUO (1988) apresentam uma formulagdo matricial tratando a estrutura
como elastico linear e 0 comportamento do sistema estaca— solo como sendo néo linear.

Trata-se de processo iterativo, onde a rigidez eléstica linear das estacas uma vez
determinados serdo armazenados na memoria do computador e a rigidez geométrica que
depende de cargas axiais, seré atualizado para cada iteracéo.

As coordenadas da estrutura serdo reduzidas em fungdo do ponto comum entre
estrutura e 0 solo, que sao neste caso as extremidades superiores de todas as estacas em

conexao com asuperestrutura:

e[Kll] [KlZ] u | U
gK ] [Kzz] u | g

12 R Y 8 wo

No sistema solo — estaca, as coordenadas sdo reduzidas para as extremidades
superiores das estacas. Diferente da superestrutura, a matriz de rigidez é n&o linear, por isso
€ necessario atualizar amatriz de rigidez tangente e o vetor de forcaresidual.

Nai — ésimaiteracdo de Newton — Raphson, tem-se:
[K*zz]it D{Uz}i =D{F;}I (1.9)
I—> . -
Vetor de forcaresidual reduzida
Incremento do deslocamento na extremidade superior da estaca

Matriz de rigidez tangente reduzida



AOKI (1987) propds um processo iterativo, como uma das alternativas para se levar
em conta as complexas interagdes entre 0 solo e a estrutura. Este processo tenta interagir o
grupo de estacas com 0 macico de solo e o bloco de coroamento e estes com a
superestrutura, através de varias iteracOes até que todas as reacdes (ou recalques) se igualem
com os da iteragdo imediatamente anterior, dentro de uma toleréncia prefixada. Esta técnica,

adotado no presente trabalho, sera detalhado nos capitulos 2 e 4.

1.2.2 Efeitosdainteracéo solo - estrutura

1.2.2.1 Influéncia do tempo

R=¥
Elastico Visco - pléstico R=0

IE-B=g- DR R

c d

Recalque

Pressdo

Flgura 1.3 - Casosdeinteracéo solo —estrutura, CHAMECKI (1969)

CHAMECKI (1969) apresenta 0s seguintes casos possiveis:

Caso a, estruturas infinitamente rigidas apresentam recalques uniformes. Por causa
da tendéncia do solo deformar mais no centro que as da periferia, devido a continuidade
parcial do solo, a distribuicdo de pressdes de contato nos apoios s80 menores no centro e
mMaximos nos cantos externos. Esta distribuicdo de pressbes assemelham-se ao caso de um
corpo infinitamente rigido apoiado em meio eléstico. Os edificios muito altos e com
fechamento das paredes resistentes trabalhando em conjunto com a estrutura, podem
apresentar comportamento semel hante a este modelo.

O caso oposto do a, é a estrutura que ndo apresenta rigidez aos recalques diferenciais
(caso d). Este tipo de estrutura se adapta perfeitamente & deformagdes do macico de solo. A

distribuicdo de pressdes de contato ndo se modifica perante a progresséo dos recalques.



As estruturas isostéticas e edificios compridos ao longo do eixo horizontal, se
aproximam a este tipo de comportamento.

Caso b, uma estrutura perfeitamente elastica possui a rigidez que néo depende da
velocidade da progressdo dos recalques, podendo ser mais rapidos ou lentos, ndo influindo
nos resultados. Os recalques diferenciais obviamente, serdo menores que os de rigidez nulo
(caso d) e a distribuicdo de pressdes de contato variam muito menos durante o processo de
recalque. Estruturas de aco, se assemelham a este comportamento.

Caso ¢, uma estrutura visco — el éstica, como o de concreto armado, apresenta rigidez
que depende da velocidade da progressdo de recalques diferenciais. Se os recalques
acontecem num curto espaco de tempo, a estrutura tem o0 comportamento eléstico (caso b),
mas se esta progressdo € bastante lenta, a estrutura apresenta um comportamento como um
liquido viscoso e tenderd ao caso d. Esta ultima caracteristica acontece gracas ao fendmeno
de fluéncia do concreto que faz a redistribuicéo das tensdes nas outras pegas de concreto
armado menos carregadas, relaxando significativamente as tensbes locais.

Neste trabalho, apesar de a andlise ser para edificios altos de concreto armado, como
se trata de andlise para recalques imediatos e ndo em funcdo ao longo do tempo, ndo

considerando areologia do material, a modelagem numérica sera elastica, (caso b).

1.2.2.2 Influéncia darigidez da estrutura

H=11h
X
R
P Y I )
S R T
T ) (-)
v TNl ! - AN
<. I \ >
<~/ | \_- V_
A\\\-J__" >
by (+)
Deformada da estrutura Distribuicdo
de tensbes

Figura 1.4 - Analogia da viga — parede, Goshy (1978)

GUSMAO (1994) indica que, o nimero de pavimentos é um dos fatores mais

influentes na rigidez da estrutura, quanto maior 0 nimero de pavimentos de uma estrutura,



maior serd a sua rigidez. GOSHY (1978) observou a influéncia maior nos primeiros

pavimentos, utilizando a anal ogia de vigas — parede.

RAMALHO & CORREA (1991) analisaram dois edificios com fundagdes em
sapatas, um edificio com sistema lgje cogumelo e o outro edificio com sistema lgje, viga,
pilar, fazendo uma comparagéo entre considerar o solo como totalmente rigido ou elastico.

Os resultados da analise mostram que a influéncia da consideragdo da flexibilidade
da fundagdo nos esforgos da superestrutura € muito grande. Mesmo com o solo E = 100.000
kN/m?, portanto relativamente rigido, a diferenca entre considerar ou n& mostrou-se
bastante significativa em alguns el ementos da estrutura.

Observou-se que nos pilares os esforgos normais e momentos fletores tendem a uma
redistribuicdo que torne os seus valores menos dispares, onde os maiores valores tendem a
diminuir e 0s menores a aumentar.

Os edificios com o sistema estrutural laje cogumelo, mostraram serem mais sensiveis
a fundacgdes flexiveis que os do sistema laje, viga, pilar, por terem dimensdes de pilares
relativamente grandes que tem a tendéncia de apresentarem elevados valores de momentos

fletores na base.

GUSMAO (1994) apresenta dois parametros com fins comparativos entre considerar
ou ndo ainteracdo sol o-estrutura:
Fator de recalque absoluto AR=Si / S
Fator de recalque diferencial DR=[Si-§] / S
Si = recalque absoluto de apoio i
S = recalque absoluto médio

y y 11 y 11 L L 1 d I or
— T T T I N Deformada de
| —_— 1 recalques
T 11> {1111 Fe=
na base
Andlise convencional Andliseinteracéo solo-estrutura

Figura 1.5 — Efeitos de interacio , GUSMAO (1994)

Com o0 uso destes par@metros, 0 autor apresenta trés casos reais de edificios,
comparando-os com resultados estimados convenciona mente (sem a consideragéo da rigidez

da estrutura) e com os resultados medidos no campo. Através destas comparagfes o autor



prova que o efeito da interagdo solo-estrutura realmente tende a uniformizar os recalques da

edificagéo.

FERRO & VENTURINI (1995) apresentam uma formulagdo que considera arigidez
do meio continuo infinito para fundagdes constituidas de grupo de estacas, onde 0 meio
continuo é equacionado a partir de representacdes integrais dos elementos de contorno e a
estrutura de fundag@o em estacas é tratada através de elementos finitos, obtendo-se assim um
eemento “fundacbes’, cuja rigidez do conjunto meio semi-infinito mais a estrutura de
fundaces € levada em conta na andlise do edificio.

A combinagdo dos métodos de elementos de contorno e finitos é obtido pela
condicdo de compatibilidade de deslocamentos, sem o deslizamento ao longo das interfaces
estacas - meio continuo.

Foi analisado para uma estrutura de pdrticos espaciais com nove pilares, distribuidos
em trés porticos simétricos em cada uma das diregdes em planta e submetido acombinagdo
de agOes verticais e horizontais.

As estacas empregadas no projeto de fundagdes sdo do tipo pré-moldados e o solo
caracteristico da cidade de Bauru-SP, classificado como residual de arenito avermelhado
escuro e textura média onde foram estimados a partir de correlagdes com o SPT obtendo as
caracteristicas do solo como sendo Es = 46000 kN/m? e n=0,30.

Andisaram-se os efeitos de interagcdo solo-estrutura em edificios com
4,7,10,15,20,25,30 e 40 pavimentos, comparando a fundacdo rigida e o elemento de
fundacdo desenvolvido pelos autores. Os resultados mostraram que mesmo levando-se em
conta apenas os efeitos de primeira ordem da estrutura, este tipo de fundagéo apresenta
deslocamentos superiores aos observados para o caso de fundacéo rigida, ainda que seinclua
os efeitos de segunda ordem da estrutura. Para edificio de 40 pavimentos, obteve-se
deslocamento horizontal de 50,8 cm no topo da estrutura com a fundacdo proposta,
considerando apenas o efeito de primeira ordem. Esse valor, para fundagdo rigida, mesmo
levando-se em conta o efeito de segunda ordem foi de 47,2 cm.

Como era de se esperar, 0s momentos fletores nas secBes de ligacdo dos pilares com

afundacdo sofreram reducéo devido ao movimento da fundagéo eléstica.
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1.2.2.3 Influéncia do Processo Construtivo

(3)
(2)
| T (1)

Recalque M Eé;
\/ (n)

Figura 1.6 — Efeitos da seqgiiéncia construtiva, GUSMAO & GUSMAO FILHO (1994)

Segundo GUSMAO & GUSMAO FILHO (1994), durante a construcdo amedida que
val subindo o pavimento, ocorre uma tendéncia a uniformizagdo dos recalques devido ao
aumento da rigidez da estrutura, sendo que esta rigidez ndo cresce linearmente com o
ndmero de pavimentos.

FONTE et a. (1994a,b) confrontaram os resultados dos recalques de fundagdes em
sapatas medidos na obra de um edificio de quatorze andares com as previsdes dos model os
numéricos entre considerar ou ndo ainteracdo solo — estrutura e efeitos construtivos.

Os resultados indicaram que o modelo que ndo considera ainteragéo solo - estrutura,
superestima a previsdo dos recalques diferencias por ndo considerar arigidez da estrutura;

O modelo que considera a interacdo solo — estrutura, mas aplica carregamento
instant@neo para a estrutura completa, acaba subestimando a previsdo dos recalques, devido a
nao consideracdo do carregamento gradual na estrutura e acréscimo de rigidez, o que induz a
rigidez da estruturamaior que ared;

Os resultados que mais aproximaram com os medidos no campo, foi o0 modelo que
considera os efeitos da interacdo solo — estrutura e a aplicacdo gradual de elementos
estruturais que faz com que a rigidez dos elementos sofram constantes modificagdes para

cada seqliéncia de carregamento.

Para simular numericamente a seqliéncia construtiva, onde um pavimento em
construgdo ndo causa esforgos solicitantes nos demais elementos superiores que ainda nem
foram construidas, HOLANDA JR. (1998) utiliza o processo seqliencia direto. Trata-se de
analisar para cada levantamento de pavimento, considerando apenas o carregamento aplicado

no ultimo pavimento com todas as barras construidas até aguele momento, prosseguindo até
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gue o edificio atinja o seu topo. Como todas as analises realizadas sfo elasticas e lineares, 0s
esforgos finais de cada elemento sdo determinados com a simples soma dos seus respectivos
esforgos calculados em todas as etapas. Para considerar que o pavimento é construido
nivelado e na sua posicdo origina prevista, os recalques finais da fundacdo e os
deslocamentos verticais de todos os nés do pértico sdo obtidas da mesma forma, pela

superposi ¢ao.

IRRRRREE

IRRRRRRY

I

Figura 1.7 — Simulacdo da sequiéncia construtiva

Respeitando a seqliéncia construtiva, os desdlocamentos verticais dos nés de um
pavimento ndo sdo afetados pelo carregamento dos pavimentos abaixo. Portanto, os
dedlocamentos diferencias entre os n6s de um mesmo pavimento diminuem nos andares
superiores, sendo méximos ameia atura do edificio. No topo correspondem a deformacdo

somente do Ultimo pavimento. As deformacdes dos pilares seguem o mesmo raciocinio.

1.3 Objetivos

Um dos principais objetivos deste trabalho € como quantificar os esforcos
secundarios na estrutura provocados em decorréncia dos recalques diferenciais, que
influenciam nos esforgos dos pilares, vigas e lgjes.

Através da comparagdo entre considerar ou ndo a flexibilidade das fundaces, tenta-
se responder qual a importancia para a estabilidade globa da estrutura e os esforgos nos
elementos. Como um exemplo; duas super-estruturas iguais (geometria, materiais e cargas)
construidas em terrenos diferentes, apresentam reac6es de apoio diferentes, por causa dos
recalques, ou sgja os procedimentos usuais de calculo que ndo consideram a deslocabilidade

dos apoios podem conduzir a resultados diferentes dos reais.
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A partir da modelagem numérica e os resultados obtidos, pretende-se no minimo,
sugerir propostas de cdlculo no sentido de sensibilizar aimportancia da sua consideragéo.

Deve-se ressdltar que este trabalho possibilitara o desenvolvimento de outros
programas de interacdo estrutura - solo e também como um parametro preliminar para

comparagao com os outros model os numeéricos e com os resultados medidos na obra.

1.4 Metodologia

O modelo estrutural tem como a base nos trabal hos desenvolvidos em ANTUNES &
MARTINS (1998) e ANTUNES & BEZERRA (1995) que analisa a contribui¢do da rigidez
transversal daslajes em estruturas de edificios.

O célculo de estagueamento para determinar a forca em cada estaca conhecendo a
suarigidez e o movimento do bloco admitindo-se rigido, sera utilizado o método idealizado
por SCHIEL (1957) e sistematizado por STAMATO (1971).

O diagrama de transferéncia de carregamento nas estacas serdo determinados a partir
do conhecimento da carga na estaca e do diagrama de ruptura do método semi-empirico
AOKI-VELLOSO (1975) com base nos vaores de sondagens do SPT e os coeficientes
tabelados para determinados tipos de solo e estacas. O modelo de transferéncia de carga em
estaca serd admitido que a carga na base da estaca s € despertada apés a total mobilizacéo
da capacidade maxima de resisténcia no contato fuste da estaca— solo, AOKI (1979).

Os recalques do solo imediatamente abaixo na base de uma estaca, considerando o
efeito do grupo de estacas, sera resolvido pelo méodo AOKI — LOPES (1975) segundo o
qual cargas aplicadas nas estacas serdo discretizadas em um sistema estaticamente
equivalentes de cargas pontuais, distribuidas de acordo com o diagrama de transferéncia de
carregamento ao longo do fuste e na base da estaca, cujos efeitos sG0 superpostos nos pontos
em estudo. O solo é modelado como sendo de material elastico linear com uso de solugéo de
MINDLIN (1936) e procedimento de STEINBRENNER? apud AOKI-LOPES(1975)
possibilitam a estimativa dos recalques nas estacas imersas em solos estratificados e a
consideracdo da superficie do indeslocdvel em uma determinada profundidade.

A interagdo entre a estrutura e 0 maci¢o de solo proposto em AOKI (1987) utiliza o
processo iterativo para considerar influéncia da rigidez da estrutura nos recalques. Com a
interac8o dos efeitos das fundagdes em grupo de estacas e 0s da estrutura com as respectivas
reacOes conhecidas naiteragdo “i”, determinam-se 0s recalques com 0 pProcesso que se repete

até atingir uma convergéncia desejada.

2 STEINBRENNER, W. (1934). Tafelun Zur Setzungsberechnung - Die Strasse, Vol.1, p.121
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1.5 Resumo dos capitulos

No préximo capitulo descrevem-se a revisdo da literatura referente afundagdes em
estacas, destacando alguns trabalhos desenvolvidos. No mesmo capitulo serd abordado o
modelo de transferéncia de carga em sistema solo - estaca e 0 modelo de estimativa de
recal ques adotado neste trabal ho.

No terceiro capitulo, descrevem-se as caracteristicas dos elementos estruturais que
formam o edificio inclusive os elementos de fundagdes. Também sdo mostrados o sistema

dereferéncialocal e as coordenadas de deslocamentos de cada elemento estrutural.

No quarto capitulo, a preocupacdo é quanto ao modelo de interagcdo solo —grupo de
estacas e o0 edificio, descrevendo-se as rotinas adotadas neste trabalho para a consideragéo da

interacdo solo — estrutura.

No quinto capitulo, apresenta-se a descricdo do programa computaciona, com o
cuidado de mostrar as implementagdes feitas a partir dos programas desenvolvidos em
BEZERRA (1995) e MARTINS (1998). Também serdo listadas as janelas de didlogo do pré-
processador elaborado em Visua Basic.

No sexto capitulo seréo analisados quatro exemplos numéricos com o objetivo de

mostrar o potencial do programa e discutir os resultados.

No Ultimo capitulo apresentam-se as conclusdes gerais do trabalho, assm como as

criticas e sugestdes para os trabal hos futuros.

Foi incluido um anexo para mostrar o algoritmo do programa de fundagdes em

estacas ligadas com bloco rigido, desenvolvido e implementado no presente trabal ho.
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4

CAPITULO

MODELO ESTACA -SOLO

2.1 Generalidades

Segundo POULOS (1989), os projetos de fundagdes durante muitos anos foram
baseados numa combinacdo de empirismo e experi€ncia, havendo uma atitude pessimista
com relagdo as analises teodricas mais refinados. Nos ultimos anos tem ocorrido uma
mudanca gradual nos procedimentos de projeto de estacas, passando-se de métodos

essencialmente empiricos para métodos com bases teéricos mais profundos.

Os fatores que estimularam essas mudangas foram:

e O numero cada vez maior da utilizacdo de fundagdes estaqueadas;

¢ O reconhecimento de que fundagdes em estacas na realidade recalcam;

e A necessidade cada vez maior de suportarem cargas elevadas nas areas estreitas,

pela tendéncia do crescimento de quantidade de edificios altos construidos.

Aliado a isso, tem se notado uma grande revolu¢do da informatica, com o
desenvolvimento dos computadores menores ¢ mais potentes ¢ o surgimento de técnicas
numéricas poderosas como o métodos dos elementos finitos e contorno.

No entanto, algumas incertezas sobre a aplicabilidade destas ferramentas ainda
permanecem devido a escassez de casos histdricos devidamente documentados,
particularmente para o caso de estacas escavadas e escavadas com hélice continua,

POULOS' apud REZENDE (1995).

" POULOS, H. G. (1993). Settlement prediction for bored pile groups. Proc. 2" International
Geotechnical Seminar on Deep Foundations on Bored and Auger Piles. Ghent, 1-4 junho, p.103-117
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2.2 Meétodos de previsao de recalques

Segundo POULOS' as técnicas de previsio de recalques podem ser classificados em
trés categorias: empiricas, simplificadas (onde o grupo de estacas ¢ substituido por uma
fundacdo equivalente e mais simples) e métodos analiticos que consideram a interagdo entre
estacas e o solo adjacente.

As primeiras previsdes de recalques para grupo de estacas foram os métodos
empiricos ou semi-empiricos com base nos resultados de ensaios em modelos reduzidos ou
em protétipos. Para areias surgiram as propostas do SKEMPTON (1953), MEYERHOFF
(1959), VESIC(1969). Para argilas tem-se WHITAKER (1957) e SOWERS et al. (1961).
Estas propostas so6 consideram a geometria do problema e devem ser utilizadas com cuidado

e somente nas condi¢des similares nas quais essas correlagdes foram baseadas.

2.2.1 Meétodos teoricos simplificados

Dentre os métodos tedricos simplificados, tem-se a proposta de TERZAGHI&PECK
(1948), para teoria de adensamento para as argilas, substituindo a grupo de estacas por um
radier equivalente apoiado a uma profundidade igual a dois ter¢os do comprimento da estaca.
SOWERS & SOWERS (1970) sugeriram um procedimento semelhante mas considerando
somente o solo abaixo da estaca. Mais recentemente, TOMLINSON (1986) determina a
profundidade do radier equivalente, em funcgdo da natureza do perfil do solo, variando de 2/3
do L para estacas de atrito a L para grupos apoiados em rocha. Nesta proposta, o recalque
médio ¢ a soma do recalque do radier mais a deformacao elastica do fuste das estacas acima
do nivel do radier equivalente, tratados como colunas livres sem contengdes do solo.

POULOS & DAVIS (1980) sugeriram que o grupo de estacas seja substituido por

um tubuldo de comprimento e didmetro equivalente d. e resolvendo como a estaca isolada.

e Estacas predominantemente de atrito : d. 1,27 /4 < 2.1)
e Estacas predominantemente de ponta : d. ~1,13 /4, (2.2)

Onde A, ¢ a area plana do grupo.

L.

Figura 2.1 — Area plana do grupo de estacas
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A A
E, =E —P+E{ —A—*” (23)

E, = modulo das estacas

E; = médulo médio do solo dentro do grupo

A, = soma das é4reas da se¢do transversal das estacas que formam o grupo.

RANDOLF(1994) propde um método na qual o grupo de estacas é substituido por
um tubuldo equivalente, no entanto, a rigidez do fuste e da base das estacas individuais sdo

ajustadas para levar em conta o efeito de interagéo total do grupo.

2.2.2 Meétodos que consideram efeitos da interacdo solo — estaca

Segundo POULOS' , podem ser subdivididos em duas categorias :
e M:¢étodo que empregam o conceito de fatores de interacéo;
e M¢étodos que discretizam o grupo inteiro, fazendo uma analise completa do

grupo.
2.2.2.1 Métodos que empregam fatores de interagdo

Fator de interagdo ¢ a relagdo entre o recalque adicional causado em uma estaca
devido a uma outra estaca proximo a este que devido a continuidade parcial do solo, arrasta a
estaca vizinha, quando ambos estdo submetidos a mesma carga. Em geral, os métodos deste
tipo sdo uma extensao dos métodos desenvolvidos para estacas isoladas.

A estaca ¢é dividida em um certo nimero de elementos uniformemente carregados e
efeitos de interagdo entre duas estacas € avaliado por meio do fator de interacdo. O efeito do
grupo em uma das estacas é dado pela superposicdo dos efeitos individuais de todas as
estacas adjacentes ¢ a solucdo € obtida impondo-se a compatibilidade entre os deslocamentos
da estaca e do solo. Estes deslocamentos, na maioria dos casos, sdo obtidos usando a
equagdo de MINDLIN (1936) onde o solo ¢ modelado como um semi-espago infinito
homogéneo, isétropo e elastico linear.

Os métodos de POULOS (1968), (1988), POULOS & DAVIS(1980) segundo POLO
& CLEMENTE (1988) incorporam a hipdtese simplificadora com relagdo a natureza das

cargas da ponta e do fuste.
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POLO & CLEMENTE (1988) apresentam um método em que é admitido que a
carga na ponta da estaca ndo se desenvolve até que seja atingida a resisténcia lateral do fuste
—solo, tornando o método mais apropriado para o caso de estacas flutuantes.

Em AOKI (1979), esse comportamento ¢ simulado mediante uma simplificacdo (ver
item 2.3) que no presente trabalho foi adotado como o modelo de transferéncia de cargas na

estaca.

2.2.2.2 Meétodos de andlise completa

As caracteristicas deste tipo de analise sdo:

e A possibilidade de considerar diferentes comprimentos ou didmetros de estacas e

ou rigidez dentro de um grupo;

e Comportamento ndo linear da estaca —solo e diferentes resisténcias do fuste e da

base para estacas dentro do grupo.

YAMASHITA et al. (1987) propds um método com base na solu¢do de MINDLIN
(1936) para levar em conta o efeito da ndo linearidade e da estratificacdo do solo, além de
sugerir uma forma de estimar o modulo de elasticidade a ser empregado na determinagdo do
recalque imediato, a partir dos dados do SPT.

LEE & POULOS (1990) apresentam um método mais geral, onde se permite
considerar um perfil arbitrariamente estratificada com modulos de elasticidade de todas as
camadas de solo. Introduziu-se uma expressdo semi-empirica simples que relaciona o
moédulo do solo afetado proximo a estaca ao modulo da massa de solo distante menos
afetada, devido a instalagdo das estacas.

MUQTADIR & DESAI (1986) apresenta um método de elementos finitos
tridimensional, que permite incorporar movimentagdes relativas de interface e uma grande
variedade de modelos de materiais (elastico — linear, eldstico — ndo linear e elasto — plastico)
que fornecem resultados satisfatorios quando comparados a modelos de grupos de estacas
ensaiados em laboratorios. Apesar de este tipo de analise ser valiosa por conduzir ao melhor
entendimento dos detalhes do comportamento da estaca, tem a desvantagem de ndo ser
pratico, devido a sua complexidade e o nimero consideravel de paradmetros necessarios.

Outro tipo de analise completa, denominado método hibrido, surgiu a partir dos
métodos chamados de transferéncia de carga, para estacas isoladas, que tiveram o inicio com

COYLE & REESE® apud REZENDE (1995).

2COYLE, H. M. ; REESE, L. C. (1966). Load trasnfer for axially loaded piles in clay. Jornal of
Soil Mechanics and Foundations Division, ASCE, Vol 92, No. SM 2, p.1-26.
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Como a fungdo de transferéncia nio leva em conta a interacdo solo — estaca, esse
método ndo pode ser aplicado diretamente na previsao de recalques de grupo de estacas. Nos
métodos hibridos, a analise da transferéncia de carga € usado para determinar a reacdo da
estaca isolada e a teoria da continuidade é empregada para considerar a influéncia das
estacas vizinhas.

CHOW(1986b) resume este método em seguintes passos:

I- Determinam-se as reacdes das estacas individuais dentro do grupo, ignorando os

efeitos da interagdo;

2- Com o conhecimento das reagdes obtidas em 1, determinam-se os deslocamentos
adicionais do solo nos noés de outras estacas, por meio da equagdo de
MINDLIN(1936). O efeito de interagao entre ndés da mesma estaca ¢ ignorado;

3- Ajusta-se a curva de transferéncia de carga usando os deslocamentos adicionais
do solo para levar em conta o efeito de grupo.

Com as curvas de transferéncia de cargas modificadas repete-se a execugdo desses

trés passos, chegando-se a solugao por meio de processo iterativo.

CHOW (1985), (1986b) apresenta um refinamento na forma de obtenc¢do da solucdo
para modelo hibrido de O’NEILL et al. (1977), na qual a interacdo solo — estaca ¢
considerada diretamente. Esse novo procedimento que analisa o efeito do grupo usando a
teoria da continuidade elastica, pode ser estendido para o grupo de estacas inclinadas. Este
ainda possibilita prever o comportamento carga — recalque até a ruptura, pois considera o
efeito da ndo linearidade do solo, o que resulta numa distribuigdo mais equilibrada das cargas
para estacas individuais dos grupos.

CHOW (1985) utiliza um solo com caracteristicas médias e a solugdo de
MINDLIN(1936) e posteriormente apresenta um procedimento analitico para obter a
solucdo de uma carga pontual vertical envolvendo elementos isoparamétricos quadrados.
Este, permitiu a forma mais rigorosa de tratar a heterogeneidade do solo.

CHOW (1987) apresenta um método numérico para andlise tridimensional de grupos
de estacas, desconsiderando o contato do bloco com o solo. Nele, as caracteristicas do
modelo de grupo de estacas podem incluir estacas cravadas, de dimensdes diferentes, secdes
de estacas nao uniformes, ndo linearidade do solo, ndo homogeneidade e interagdo estaca —

solo — estaca.
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PAIVA (1993) apresenta uma formulacio do método dos elementos de contorno
(MEC) para fundagdes enrijecidas por estacas rigidas levando em conta a simultaneidade de
todas as intera¢des presentes no sistema radier — estaca — solo. Os recalques sdo obtidos a
partir da solugdo fundamental de MINDLIN (1936) admitindo o solo como elastico linear,
isotropo, homogéneo e semi — infinito. A partir da teoria classica de placas, equagdes
integrais sdo escritas para o radier flexivel, cada estaca ¢ representada por um tUnico
elemento de contorno onde as tensdes cisalhantes ao longo do fuste sdo interpoladas por um
polindmio de segundo grau. Na extremidade inferior da estaca, as tensdes normais sao
admitidas uniformes e portanto, um n6 funcional adicional ¢ definido naquela regido. Neste
modelo, ¢ admitida a compatibilidade entre a superficie de contato estaca — solo. A interface
da interagdo radier — solo ¢ dividida em elementos de contorno triangulares com um né
funcional em cada vértice; a forca de superficie de contato ¢ admitida variar linearmente ao
longo do elemento. E admitido que os efeitos das cargas aplicadas no meio semi — infinito
ndo seja perturbado pela presenca das estacas, ou seja como se fosse continuo, desprezando
o espaco preenchido pelas estacas. Em MENDONCA (1997), o problema anterior ¢
estendido para analise com estacas flexiveis, no entanto o radier ¢ modelado pelo método dos
elementos finitos de placa DKT e HSM. Ja& em MENDONCA & PAIVA (2000), as
abordagens descritas em PAIVA (1993) ¢ MENDONCA (1997) sdo estendidas para
problemas modelados pelo MEC em que todos os componentes do sistema formado pelos

elementos estruturais ¢ o macico de solos sdo admitidos flexiveis.
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2.3 Mecanismo de transferéncia de carga em sistema estaca - solo

Um grupo de estacas forma uma complexa estrutura por ser formado pelo conjunto
de estacas muito proximas entre si interagindo com o solo, além de ser ligado no topo pelo
bloco rigido que normalmente estd em contato com o solo. Em quaisquer casos a
transferéncia de cargas ocorre através das complexas interagdes de estacas, superestruturas
(blocos de coroamento e estruturas aporticadas) e os solos adjacentes. O comportamento ¢é
afetado pela tensdo-deformagao-tempo e eventuais falhas em um dos elementos que formam
o sistema (superestruturas, funda¢des ou solos adjacentes), assim como as variagdes nas
propriedades do solo provocado pela ordem de execucdo das estacas.

Os mecanismos envolvidos na transferéncia de carga dependem do modo como a
estaca for carregada, ou seja, por esforgo axial, lateral, de tor¢do ou pela combinacao destes.
Estes serdo mais complexos quanto mais complicado for o sistema de carregamento.

Neste trabalho serdo consideradas apenas as estacas verticais carregadas axialmente,
especificamente as submetidas a esfor¢os de compressao.

A transferéncia da carga de compressdao N; recebida pela estaca i para o solo, se da
basicamente em duas parcelas:

e Ao longo do fuste, devido ao pequeno movimento relativo entre a estaca ¢ o
solo, em fun¢do do carregamento aplicado, o qual provoca o surgimento de
tensoes de cisalhamento que ddo origem a forca PI;

e Na ponta da estaca devido a pressdo de contato com o solo, que também depende
do movimento vertical da estaca, o qual provoca o surgimento de tensdes que

dao origem a forga Pp.

O método AOKI & VELLOSO (1975) com base nos resultados semi-empiricos,
estima o diagrama de ruptura do sistema estaca — solo e pode ser utilizado como uma
ferramenta para a obten¢ao do diagrama de transferéncia de carga, como sera mostrado nas

paginas seguintes:

PR =PL + PP Carga na ruptura do solo que da suporte a estaca 2.4)
PL=U.AY. r, Carga de ruptura lateral ao longo do fuste da estaca (2.5)
PP=A .1, Carga de ruptura na base da estaca (2.6)

U = perimetro da secdo transversal do fuste da estaca
A= area da projecdo da ponta da estaca

A Y = trecho onde se admite r ¢/ constante
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PR ¢ Q(z) PR = PL + PP
N f f/ I o
1 i _I_f f_.___ /I ________
¢ M-_I ERG No(2)
R o
°l o« f f , ° | Lz A\
HAPENE N
>
° 7, s ° PL PP

Figura 2.2 — Diagrama de ruptura do contato estaca - solo

N, (2) é o diagrama de esforgo normal na profundidade z no fuste da estaca.

Segundo AOKI & VELLOSO (1975):

qc K.N
po= 22 28 2.7
? F1 F1 ( )
y, = B o 2KN (2.8)
) F2 F2

N ¢é o valor do SPT obtido nas sondagens a percussdo do local onde se instalarad a

estaca. O r, ¢ o atrito lateral ao longo do comprimento da estaca e depende do solo e tipo

de estaca. o e K sdo apresentados na tabela 2.1. Os valores de o, ¢ K mais provaveis para os

solos da cidade de Sdo Paulo sdo apresentados em ALONSO (1983).

Tipo de Terreno K(MPa)| o (%)

Areia 1,00 1,4 Tipo de estaca F1 F2
Areia siltosa 0,80 2,0 Franki 2,50 5,00
Areia silto argilosa 0,70 2,4 Pré-moldadas 1,75 3,50
Areia argilosa 0,60 3,0 Escavadas 3,00 6,00
Areia argilo siltosa 0,50 2,8

Silte 0,40 3,0

Silte arenoso 0,55 2,2

Silte areno argiloso 0,45 2,8

Silte argiloso 0,23 3,4

Silte argilo srenoso 0,25 3,0

Argila 0,20 6,0

Argila arenosa 0,35 2,4

Argila areno siltosa 0,30 2,8

Argila siltosa 0,22 4.0

Argila silto arenosa 0,33 3,0

Tabela - 2.1- Caracteristica do solo e tipo de estacas
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Os métodos semi-empiricos para o calculo da capacidade de carga s6 podem ser

aplicados aos tipos de estacas e regides geotécnicas para os quais foram estabelecidos.

Dependendo do nivel de carga aplicada P, o diagrama de atrito lateral local Q(z)
pode ndo ser compativel com a maxima resisténcia lateral disponivel na se¢do. Segundo
AOKI (1979) as observagdes experimentais mostram que:

* O atrito lateral total na ruptura PL é quase totalmente mobilizada com o pequeno

deslocamento no topo da estaca: 4 mm a 10 mm, aparentemente independentemente

do tipo ou dimensao da estaca;

* A resisténcia pela ponta na ruptura PP é mobilizada para grandes deslocamentos,

sendo dependente das dimensdes da estaca. Ou seja, de 8 % do diametro para as

estacas cravadas e até 30% do didmetro para as estacas escavadas.

Estes fatos evidenciam que o atrito lateral ¢ mobilizado antes da base, podendo-se
admitir de forma simplificada que a reagdo na base da estaca s6 se inicia apds a total
mobilizagdo do atrito lateral.

Para a carga aplicada P intermedidria entre carga de ruptura PR e da ruptura lateral
PL, admite-se que toda a resisténcia lateral ¢ mobilizada no fuste e a diferenga entre P e o PL
fornece a carga na base da estaca:

Pp=P-PL (2.9)

O diagrama de for¢a normal na profundidade z da estaca é:

No(z) = P - PL(2) (2.10)

s=— p —=
i N, (2) S i i
T T PP,
PR PR PR
N, (z) =P — PL(2) N, (z)=P[1-PI(z)/PL]
(a) (b) (¢)

Figura 2.3 — Modelo de transferéncia de carga, AOKI (1979)



23

No caso em que P aplicado for menor que a resisténcia lateral PL, o recalque ¢ da
ordem de alguns milimetros e admite-se que todas as cargas sdo suportados pelo contato
lateral do fuste da estaca e o solo. Nesta condigdo a base da estaca ndo recebe carregamento
ePp=0.
Neste caso, pode-se recorrer a duas hipoteses:
e Hipotese a, que admite a distribuicdo parcial da carga a medida que vai
vencendo a resisténcia lateral maxima ao longo do fuste. (Fig. 2.3.b)

e Ou a hipotese b, de admitir que a distribuicdo se manifeste ao longo do fuste da
estaca, redistribuindo as cargas (Fig. 2.3.c), neste caso o diagrama de esforgo
normal da estaca ¢é:

N, (z)=P[1-PI(z)/PL] @2.11)

Nesta proposi¢do, o diagrama de transferéncia de carga vai depender somente do
conhecimento do diagrama de ruptura estaca — solo e da carga aplicada no topo da estaca.
Desta forma o problema deixa de ser indeterminado e o diagrama de transferéncia de

carga passa a ser conhecido, AOKI (1979).

2.4 Modelo de estimativa de recalques nas fundagoes profundas

A estimativa de tensdes e recalques em um ponto no interior do solo, induzido por
uma estaca sob carregamento vertical ¢ um problema altamente complexo que envolve
inimeros aspectos:

e A interacdo solo-elemento de fundagéo;

e A deformacao do solo;

e A deformagdo do elemento de fundagio;

e A mudanga nas caracteristicas do solo e das tensdes originais, decorrentes da

instalacdo da estaca.

Para se proceder ao calculo da parcela d, (recalque na base da estaca) deve-se adotar
um modelo matematico representativo do comportamento do solo. Segundo o VESIC (1975)
pode-se lancar mao de trés modelos:

a ) Fungdo de transferéncia de carga (curvas t — z);

b ) Meio elastico semi-infinito, is6tropo, homogéneo, caracterizado pelo modulo de
elasticidade E; e pelo coeficiente de Poisson v;

¢ ) Elementos finitos.
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A adogdo do primeiro tipo em que os apoios que o solo oferece é substituido por
molas de rigidez conhecida, obedecendo a lei reologica expressa pela funcdo de transferéncia
de carga, faz crer que um ponto s6 se desloca se ali for aplicada uma carga. Na realidade,
pontos distantes do local carregado, também sofrem deslocamentos, devido a continuidade
do meio. Essa continuidade do meio é melhor representado pelos modelos b e ¢, sendo este

ultimo de aplicagdo restrita.
2.4.1 Método AOKI- LOPES

A solucdo de recalques de um grupo de estacas imersas em solo foi apresentada em
AOKI & LOPES (1975), como uma extensao de VESIC (1975), através da superposicao dos
efeitos de cargas no interior do solo utilizando a solugdo de MINDLIN (1936), segundo o
qual as cargas que um grupo de estacas transmitem ao terreno sdo discretizadas em um
sistema estaticamente equivalente de cargas concentradas, cujos efeitos sdo superpostos no
ponto em estudo.

a ) Carga na base da estaca, admitida como sendo uniformemente distribuida, ¢é
transformado em um sistema estaticamente equivalente de cargas pontuais atuando em cada
uma das subareas divididos em n; x n, partes iguais. Sendo n; (n° de divisdes da
circunferéncia) e o n, (n° de divisdes do raio da base Ry).

A carga P, atuante na base da estaca é subdividido em cada subarea :

P
P, = " 1;1 aplicado no ponto I ;; na profundidade ¢ = Z, (2.12)
1 1

Os 1i,] sdo indices para indicar a posi¢do de cada subarea.

V<
4
v

(a) (b)

Figura 2.4 — Divisao da base em n; x n, sub-areas (AOKI — LOPES, 1975)
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A distancia R, entre o ponto aplicado P;; e o ponto B onde se quer o recalque (Fig. 2.4b)

R, =yR;* +(z—0¢)’ 7=7s (2.13)

Ri; ¢ a distancia projetada no plano XY entre o ponto de aplicacdo P;; e o ponto B

(Fig. 2.4a)

R, = (Rf +pij-2 R, p,, cosp, )”2 (2.14)
2 2 /2
Onde: R :[(XA ~ X,V +(Y,-Y) T (2.15)
2send R, [ - -
Pij = J\/E'(J'l)\/J-l] (2.16)
730 |,
5, =2 ainy @.17)
n,
g =180 =(£]rd (2.18)
n, n,

b) Carga no fuste da estaca, admite-se a distribuicdo linear. A circunferéncia, de
raio R; ¢ subdividido em n; partes iguais e o trecho do fuste entre as profundidades (D, - D)
subdivididos em nj partes iguais. Sendo i,k os indices da posi¢ao do ponto I ; da superficie

do fuste.

AX X 7} 2>Y
TDI; fl
— Py “
) D: (D2-D1)/n3 i
Xap- T L1 Zn l - ’ ZA
XB"Bl f ) R
: /// ! Y
: /,/ T —_
! vy 2R,
Z Y E'i """" A >
| VA Ri

Figura 2.5 - Divisao do fuste da estaca em n; x n; sub-areas (AOKI - LOPES, 1975)

A forca P; « aplicada na profundidade c  é:

D,-D -
Py =( 2 Dy) |:2f1 L l(fl -f, )} (2.19)
2n, n,
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A profundidade c \ que varia entre D; e D, é:

a%_DJPrHﬂ—Ef;3{

D,-D 3 3
¢, =D, +—=—"L(k-1)+ T

= 2, —(f, —f,)——

nj

(2.20)

A distancia R, entre o ponto aplicado P;x na profundidade ¢ x e o ponto B onde se

quer recalque é:

R, =R +(z—c,)> z=Zg 2.21)

O R; ¢ a distancia projetada no plano XY entre os pontos de aplicacdo de carga P;y e

o ponto B onde procura-se o recalque:
R =([R°+R-2R R, cosB, )"” (2.22)
R é o raio do fuste e o R, ¢ a distancia projetada no plano XY entre os pontos A

(centro da base) e o ponto B.

2.4.1.1 Solucdo de MINDLIN

Para o calculo de recalque imediato, utilizam-se as equagdes de MINDLIN (1936),
considerando o solo como elastico semi-infinito, embora o solo ndo seja um material
perfeitamente elastico, homogéneo e isotropo. Esta equagdo onde a carga esta aplicada em
profundidade, fornecem as expressdes das tensdes verticais e seus correspondentes
deslocamentos (recalques). Neste trabalho serd abordado apenas a expressdo de recalque

vertical r, .

B (x,y,2)

Figura 2.6 — Meio elastico semi — infinito
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Os recalques na dire¢do z no ponto B devido a carga pontual P é:

2 _ _o)2 - 2_ 2
po P 3oy 810’ -G-dy) (-0 (4o’ =2e bez(zre) | () s
167G(1-v)| R, R, R} R R;

onde: R, =41’ +(z-¢)? (2.24)
R, =y +(z+c)? (2.25)

v= Coeficiente de Poisson

G = moddulo de elasticidade transversal do solo

P = carga aplicada dentro do meio continuo

B (x,y,z) € o ponto em estudo, onde se quer saber o recalque r,
Na notacdo deste trabalho, r, = §, (recalque na base da estaca)

No nosso caso, B(x,y,z) € o proprio ponto na base de cada estaca. (Fig. 2.7)

|
HE

viv e

B (x,y,2)

Figura 2.7 — Sistema estaticamente equivalente de cargas

A base da estaca , pode se deslocar devido as cargas aplicadas ao longo do fuste Q(z)
e ou da ponta Pp . De acordo com VESIC (1975) pode-se escrever:

ds=0s,f +08s,b (2.26)

ds,f =parcela de deslocamento na base da estaca devido a agao no fuste;

d's, b = parcela de deslocamento na base da estaca devido a acdo na base da estaca.

Esta idéia em dividir o 8s em duas parcelas, permitiu a consideragdo da plastificacdo
do contato do fuste com o macigo de solo que ocorre apds a total mobilizacdo da resisténcia
lateral fuste - solo, passando o restante da carga para a base da estaca. Com isso o
comportamento da estaca imersa no solo torna-se eldstico nio linear, como observado em
resultados experimentais.

Os recalques, devido a aplicagdo de um conjunto de cargas pontuais, em um ponto

em estudo B(x,y,z) ¢ obtido pela somatéria de recalques devido as cargas atuantes nos fustes
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de um grupo de estacas ¢ a somatoria dos recalques devido as cargas atuantes nas bases de

um grupo de estacas, (Fig. 2.7).

Nestacas nl n2 Nestacas nl n3
SS = z z 28 i,j + Z Z 26 i,k (227)
n=l  i=lj=l n=l  i=lk=l
Onde, 6;; ¢ o recalque na base da estaca devido a carga pontual P;; atuante na base

da estaca e 9;x ¢ o recalque na base da estaca devido a carga pontual P;y atuante no fuste da

estaca.
2.4.1.2 Procedimento de STEINBRENNER

As formulas apresentadas por Mindlin partem da hipdtese de que o solo € um meio
homogéneo e semi — infinito o que ndo corresponde a realidade do solo natural que apresenta
estratificagdo e camada indeslocavel em uma determinada profundidade. Para levar em conta
estes problemas, pode-se recorrer ao artificio proposto por STEINBRENNER (1934), ainda
considerando o solo como semi — infinito € com o uso de MINDLIN (1936) calcula-se:

e O recalque r;” na profundidade “i” no nivel entre a superficie e o indeslocavel;

e O recalque r,” na profundidade “h” escolhido como nivel indeslocéavel.

Como no nivel indeslocavel o recalque é teoricamente nulo, qualquer recalque no
nivel “i"que esteja no nivel acima sera obtido pela diferenca entre os recalques dos dois

niveis:
* * (2.28)

ry =ry -Tp

ANRRRRR NN BAYR N DN 0 W 7 AN RN RN D 77T
| / =
o =
Camada 1 i / Camada 1 o
B = Camada 2 i ra/ Er.w i 7
— ! © H 0
= E, v, i__ = 1 ! ............ Fory
Camada 2 i L
E, ., v | i i
| o |
! ....... i Iy i ;
| '
(a) Recalque final (b) ()

Figura 2.8 — Aplicacio de Steinbrenner para varias camadas
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A proposicao de Steinbrenner pode ser generalizada para o caso em que existem
varias camadas antes do indeslocavel. O calculo ¢ feito da camada de baixo para cima,
admitindo-se que todo o solo, do indeslocavel para cima, seja do mesmo material da camada
2 (Fig. 2.8.b). Em seguida, calcula-se o recalque r;” no topo da camada 2 ¢ r,” no nivel do
indeslocavel. O recalque nesta camada sera r , , calculado na expressdo 2.28.

O procedimento ¢ repetido, levando-se o indeslocavel para o nivel da camada ja
calculada e utilizando-se as caracteristicas do solo imediatamente acima calcula-se o
recalque r , (Fig. 2.8.c). O recalque no nivel da aplicacdo da carga sera obtido pela
superposicao dos recalques r; das camadas (Fig. 2.8.a).

Aplicando o mesmo raciocinio para caso de estacas imersas no solo, tem-se:

vl [v vl [v vl |v
E v vl [v v |v vl |v
AR 1L vl [v vl |v
v| ¥ vl |v vl |v
vl [v vl [v vl |v
Ex,vawigly +"+;"+ E,. v, vigLy
_ Ey,vs | "

Es, v

(a) Recalque final na base da estaca (b) (c)
Figura 2.9 — Procedimento de Steinbrenner para estacas
Onde determina-se para cada nivel da camada o correspondente r ; com

caracteristicas daquela camada em estudo (Fig. 2.9 b, ¢) . Portanto, o recalque & ¢ a
somatoria de todos os recalques de n camadas abaixo do nivel da base da estaca, (Fig. 2.9 a).
Lembrando-se que os recalques na base da estaca devem levar em conta os efeitos de
outras estacas j além da propria estaca i. Feito isso, o recalque no topo da estaca i ¢ a soma
do recalque na base da estaca ds e a deformacdo eléstica do fuste dp:
d0; =0s; + Op; (2.29)
O potencial deste processo que utiliza STEINBRENNER (1934) é comprovado em
varios trabalhos entre eles destaca-se o relatorio apresentado em KUSAKABE et al. (1989).
Além do processo apresentado acima, pode ser resolvido também, de tal forma que
determina-se inicialmente as tensdes oy ,0y € G, na altura média de cada camada e assim

calculam-se deformacdes daquela camada com espessura A, pela seguinte expressao:

r,=¢,A. :%[O‘Z -v (o, +O'y)]AZ (2.30)
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2.4.3 Consideracdo do contato bloco diretamente no solo

DO VAL & MELLO (1986) apresentam uma adaptagdo do método de Aoki & Lopes
para se levar em conta o efeito de bloco, a partir de trés metodologias conhecidas;

e Estatica de estaqueamentos pelo método Schiel,;

e Determinacdo de recalques de grupos de estacas pelo método Aoki-Lopes;

e Determinagao de recalques em sapatas.

Trata-se de um método de calculo que permite estimar os recalques de um grupo de
estacas levando-se em conta a capacidade do bloco de capeamento de transmitir diretamente
ao solo uma parcela da carga oriunda da estrutura. O processo ¢ iterativo, alcancando na
convergéncia, tanto equilibrio quanto compatibilidade.

Com esta contribui¢do do bloco, os autores mostram que houve uma reducgdo
significativa de recalques e esforgos nas estacas, comparado e observado no caso real de uma
fundagdo com grupo de quatro estacas de um edificio industrial. No entanto, sempre deve ter
em conta que um certo grau de adensamento ¢ inevitavel quando se esta tratando com os
solos que sdo materiais inexoravelmente heterogéneos e anisotropicos, em contraste com a
idealizagdo de calculo.

AOKI (2000), comenta que a contribuicdo do bloco de coroamento pode ser obtido

pela simples adig@o de estacas de altura h ~ 0 e de se¢do quadrangular, por exemplo:

O O ONENG
N/ N A

O O ONENG
N/ N A

Figura 2.10 — Contribuicio do bloco

Onde cada ‘pile-raft’ serd discretizada em pequenas cargas concentradas
estaticamente equivalentes. (Figura 2.11)

A distancia entre os pontos onde se aplica carga P;; e o ponto B no plano XY é:

2i-1 2j-1
! cosa—B J

n; 2n,

R, ={|X,-Xz+L

2
ij sena} +

12
j - 2j-1
{YA—YB+L221 Isen(x+B J cosa} (2.31)

n; 2n,
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Onde a profundidade ¢ =z (o mesmo nivel onde atua carga P), tem-se:

R] :Ri,j (232)

Ry = 4R}, +4z° (2.33)

Quando a sapata esta na superficie do terreno, tem-se ¢ =z = 0 e o problema recai na

solucdo particular de Boussinesq.

\

Figura 2.11 - Secéo retangular — AOKI-LOPES (1975)

O presente trabalho, esta consideragdo do contato do bloco com efeitos de grupos de

estacas, no programa computacional, pode ser facilmente adaptado.



32

r

CAPITULO

MODELO ESTRUTURAL

3.1 Introducdo

A modelagem da estrutura tridimensional para fins de analise de edificios altos,
mostrada neste trabalho, utiliza os recursos computacionais desenvolvidos em ANTUNES
(1978), pelo tratamento matricial de métodos dos deslocamentos com elementos de barras e
a consideracao de diafragma rigido.

PRUDENTE (1983) analisou estruturas constituidas de painéis de contraventamento,
formados por vigas e pilares ndo sujeitos a efeitos de flexo — tor¢do. RIOS (1991) considerou
as excentricidades entre os elementos de vigas e pilares. BEZERRA (1995) com a
implementacdo de elementos DKT de placas levou em consideragdo a contribuicdo da
rigidez transversal a flexdo das lajes no comportamento global da estrutura. MARTINS
(1998) implementou a ndo linearidade geométrica dos pilares de segoes bi — simétricas e a
interface em Visual Basic com geragao automatica de malha de elementos finitos.

O modelo a ser adotado neste trabalho é um caso particular de MARTINS(1998) de
analise tridimensional, com pilares analisados em teoria de primeira ordem, com ou sem a
consideragdo da excentricidade das vigas em relagdo aos pilares, e contribuicdo de rigidez de
placas a flexdo e admitindo as lajes infinitamente rigidos no seu plano horizontal. E adotada

a hipotese de comportamento do material como sendo elastico — linear.



33

3.2 Elementos estruturais

3.2.1 Vigas

Sdo admitidas segdes quaisquer para cada trecho, compostas por elementos lineares
contidos no plano horizontal, ao nivel das lajes. Suas extremidades podem estar conectadas
em vigas ou pilares. Neste ultimo caso, a excentricidade pode ser admitida em relagdo ao

centro de gravidade do pilar.

Ezi:[ ___________________ %

C.G

Figura 3.1 — Excentricidade da viga i em relacao ao C.G do pilar

3.2.2 Pilares

Neste trabalho, os pilares sao os Unicos elementos estruturais que fazem a conexao
entre dois pavimentos consecutivos, devendo apresentar trechos lineares verticais.

Como na analise do sistema, o edificio é dividido em varias subestruturas
independentes, ndo ¢ preciso que um mesmo pilar esteja presente em todos os andares,
podendo ocorrer sua interrupgdo em qualquer pavimento.

Nao sera considerado o efeito do empenamento das segdes transversais dos pilares

na flexo — tor¢ao.
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3.2.3 Lajes

No plano horizontal, sera aplicado a hipétese de diafragma infinitamente rigido e
assim, compatibilizando as translagdes horizontais para todos os pilares que estejam
conectados no mesmo plano. Na flexdo, tem-se a rigidez transversal pelo uso de elementos
finitos DKT (Discrete Kirchhoff Theory) de placa. A existéncia de excentricidade entre o

eixo do elemento de viga e o plano médio da laje ndo serd considerado neste trabalho.

Plano médio da laje il.ﬁmento de placa
| |
L
R Elemento de barra
ixa da viga

a ) Situacao Real b ) Modelo adotado

Figura 3.2 — Excentricidade laje — viga

3.2.4 Subestruturas

Neste trabalho, cada subestrutura ¢ representada por um pavimento que compreende
os elementos horizontais (vigas e lajes) e elementos verticais (pilares ou pilares paredes). As
subestruturas podem ser diferentes entre si, permitindo assim, diferentes tipos de pavimentos
ao longo da altura do edificio, tais como: interrupgao de pilares, diferentes arranjos de vigas

e lajes, mudanga nos carregamentos permanentes (verticais), etc.
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3.3  Sistema de referéncia

3.3.1 Sistema de referéncia global

Apesar do argumento mostrado na Fig. 1.1, sera preservado o sistema de referéncia
original dos trabalhos anteriores BEZERRA(1995) e MARTINS(1998) pra manter a mesma
logica na entrada de dados e no processamento.

E adotado um sistema de eixos cartesianos X, Y e Z com origem Og contida em um

ponto arbitrario do plano da base do edificio, conforme a figura:

—_—

|

A

>
'\\\|\

Og Y

Figura 3.3 — Sistema de referéncia global da estrutura

3.3.2 Sistema de referéncia local das vigas

Adota-se um sistema de referéncia local, com origem no centro de gravidade da
secdo transversal. O eixo Yv € o proprio eixo longitudinal da viga e deve coincidir com o

plano médio da laje.

Figura 3.4 — Sistema de referéncia local das vigas



36

3.3.3 Sistema de referéncia das lajes

E definido pelo sistema cartesiano de eixos Y e Z contidas no plano médio da laje e

eixo X positivo para cima. 7
L

7

Xi

OL Y]_

Figura 3.5 — Sistema de referéncia das lajes

3.3.4 Sistema de referéncia dos pilares

Comega na extremidade inferior da pega, sendo Yp ¢ Zp os eixos principais de

inércia e o eixo Xp passa na linha do centro de gravidade da se¢do do pilar.

Xp

Zp

Yp

Figura 3.6 — Sistema de referéncia dos pilares
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3.3.5 Sistema de referéncia da subestrutura

O sistema referente a subestrutura estd contida no plano do pavimento

correspondente, ou seja ¢ 0 mesmo das lajes.

/Z

Figura 3.7 — Sistema de referéncia da subestrutura

3.4 Sistema de coordenadas dos elementos estruturais
3.4.1 Vigas

As coordenadas dos elementos sdo deslocamentos possiveis nas extremidades das

pecas. Sdo adotados as seguintes convengoes;

{uV }t = { 5XV1 ¢YV1 ¢ZV1 5XV2 ¢YV2 ¢ZV2 } (3 1)

Xv

Figura 3.8 — Coordenadas deslocamentos locais de viga

Sendo desprezada a deformac@o axial da viga pela hipdtese adotado de o pavimento

se comportar como corpo rigido no seu plano horizontal.
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3.4.2 Lajes

A laje ¢ considerada como diafragma infinitamente rigido em seu plano. Com esta
hipétese, todas as translagdes segundo os eixos Y, Z e rotagdo em torno do eixo X do sistema
de referéncia global da subestrutura sdo compatibilizados pelo mesmo deslocamento (Fig.

3.9). O vetor deslocamentos referente ao movimento de corpo rigido do pavimento é:

fu, f =8y 8, oy} (3.2)
X1 7
0 <
X
b s
- 1 YL
Sy

Figura 3.9 — Coordenadas deslocamentos de corpo rigido no plano horizontal da laje

Além destes vetores, a laje discretizado em elementos finitos DKT , para levar em
consideragdo a rigidez transversal a flexdo, tém-se ainda trés coordenadas de deslocamentos

por n6 (Fig. 3.10). Para cada elemento DKT tem-se entdo 9 coordenadas:

{uDKT}T:{ Ox1i Pvi 921 Oxa Pva P Oxs Pvs ¢z3} (3.3)

Figura 3.10 — Coordenadas deslocamentos de placa DKT
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3.4.3 Pilares

Os pilares tem coordenadas deslocamentos com trés rotagdes ¢ trés translagdes para

cada extremidade em relacdo ao eixo central de inércia da secdo. (Fig 3.11)

{ul’}t ={5XP1 5YP1 6ZP1 ¢XP1 ¢YP1 ¢ZP1 5XP2 5YP2 5ZP2 ¢XP2 ¢YP2 ¢ZP2} (34)

Z

1 - —— f

! X

: 8)( (I)Z

i Laje K ! by

kﬂ / ox T Oz Dol
2
Figura 3.12

Figura 3.11

. . Coordenadas deslocamentos locais do n6
Coordenadas deslocamentos locais do pilar

de pilar na subestrutura

3.4.4 Subestrutura

As coordenadas deslocamentos (Fig. 3.12) sdo discriminados em duas:
e Coordenadas dependentes: sdo deslocamentos referentes ao movimento de corpo rigido
do pavimento; rotacdo em torno de eixo X e translacioem Y e Z, (¢x , Oy € 0Oz).
e (Coordenadas independentes: sdo deslocamentos referentes a rotacdo em torno dos eixos

Y e Z e a translacdo segundo o eixo X, (0x, ¢y € ¢z)

Na subestrutura, todos os deslocamentos de translagdo segundo os eixos Y, Z ¢
rotagdo no X dos pilares serdo compatibilizados para 0 movimento de corpo rigido do
pavimento. As coordenadas dos elementos finitos DKT que compdem as lajes discretizados
serdo condensadas para as coordenadas independentes dos pilares, como serd mostrado no

item 3.7.1.
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3.4.5 Estaqueamentos

Sdo adotadas as seguintes hipoteses:

a) As estacas s3o supostas articuladas no bloco e na ponta, portanto s6 recebem forga
normal segundo o seu eixo;

b) O bloco de coroamento € suposto infinitamente rigido, tanto no plano horizontal
funcionando como diafragma rigido, quanto no seu plano transversal. Esta
simplificacdo ¢ valida na maior parte dos casos praticos onde os blocos sdo
suficientemente espessos;

c¢) Despreza-se a contribui¢cao do bloco trabalhando como sapata rasa. Essa hipotese
¢ favor da seguranca pois com um assentamento posterior o terreno pode descolar-se
do bloco.

d) As estacas sdo verticais e recebem apenas forgas axiais de compressao.

As hipdteses a, b e ¢ s@o caracteristicas proprias do método Schiel, enquanto que a d
¢ uma particularizacdo que foi adotado neste trabalho para possibilitar a aplicagdo do modelo
mostrado em AOKI (1987) valido somente para estacas verticais submetidos a esforcos
axiais de compressao.

Como, neste modelo de estaqueamento as estacas sdo rotuladas no bloco e todas
verticais, € necessario restringir a deslocabilidade nas diregdes horizontais dos eixos y, z €

uma rotagdo em torno do eixo X, para evitar o sistema hipostatico.

No

N
i
(——

Figura 3.13 — Coordenadas deslocamentos do bloco e estaca
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3.5 Obtencao de elemento finito quadrangular a partir dos triangulares

Na maioria dos casos, as lajes que compdem os pavimentos de edificios apresentam
geometria retangular. Nesse caso, a entrada de dados tanto pelo arquivo quanto pela
discretizacdo automatica por malhas compostas de elementos quadrangulares torna-se mais
simples do que por elementos triangulares.

O elemento quadrangular pode ser obtido pela condensagdo estatica de quatro
elementos triangulares DKT. Assim como os elementos triangulares sdo utilizados em lajes

de contorno poligonal qualquer, os elementos quadrangulares também podem ser utilizados.

c (4]
< e
il:> Z/\
DKT
e € e

Figura 3.14 — Elemento quadrangular formado a partir de elementos triangulares

[ree]llez [rei ]12x3 {u€}12x1 {fe }12x1
= (3.5)
[rie ]3x12 [rii ]3)(3 u; }3x1 {f, }3xl
Desenvolvendo a equagao, tem-se:
{fe}z[ree]{ue}+[rei]{ui} (3.6)
i} =lrie Hue b+ [ Hus § (3.7)

O objetivo € expressar em funcdo das coordenadas externas, “ecliminando” as

internas. Da equacgdo 3.7, tem-se:

b= [ I e - [ o ) 3.8)
Substituindo na equagdo 3.6, tem-se:
frj- Ll T b Al )l T Do)

fr.} r.]

A matriz de rigidez e o vetor forcas fica condensado em fungdo apenas dos

parametros nodais externos:

[rc ]12x12 {ue }12x1 = {fc }12x1 (3.9)
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3.6 Contribuicdo dos pilares a rigidez da subestrutura

Neste modelo estrutural, por conveniéncia, cada pavimento ¢ admitido como sendo
uma subestrutura. Ou seja, para formar a matriz de rigidez global da estrutura de n
pavimentos deve-se associar n matrizes de rigidez da subestrutura para coordenadas
correspondentes. A matriz de rigidez da subestrutura ¢ formada pela contribuicdo das
rigidezes dos elementos horizontais (vigas e placas DKT) e elementos verticais (pilares).

Como os pilares s3o os Unicos elementos estruturais que fazem a ligagdo entre os

pavimentos, os termos das matriz de rigidez dos pilares sdo espalhados nos matrizes [R]K,K ,

[R}KK—I e [R]K—l K-] > onde o indice K-1 representa o pavimento imediatamente inferior

ao pavimento K em estudo.

O enderecamento dos termos de coordenadas independentes na subestrutura sao:

5, =3j-2
¢, =3j-1
b,=3]

Onde j ¢ o numero do n6 do pilar

E o enderegamento das coordenadas dependentes referente ao movimento de corpo

rigido do pavimento sdo:

6}’ ZNT '2
82 :NT '1
(I)x:NT

Onde Nt € o nimero total de coordenadas da subestrutura, sendo:
Nr=3(N,+1)

N, = niimero de pilares do pavimento em questdo
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3.7  Subestruturacdo

3.7.1 Subestruturacio em paralelo

Foi utilizado a técnica de Cholesky Decomposition, pois diferente do processo
tradicional de liberagdo total dos nos, este tem a vantagem de ndo precisar fazer a operagdo

da matriz inversa. O processo adotado neste trabalho sera descrito a seguir: B

Figura 3.15 - Subestruturacio em paralelo
A convengdo adotada é:

I = indice de coordenadas ndo ligadas aos pilares;
E= indice de coordenadas ligadas diretamente aos pilares.
O objetivo ¢ transformar a matriz de rigidez do pavimento em uma matriz reduzida

em funcdo das coordenadas dos pilares. Neste processo, nada é aproximado ou perdido.

[REI][REE] {UE} ) {FE} |

Decompondo a matriz de rigidez em trés matrizes:

[Ry]=[L][D]|L"| (3.11)
[REI]Z[RITE]Z[N][D][LT] (3.12)
[R e )= R [+ IN]IDIN] (.13)

AT
[LT] [Nﬂ] {
S -

st M i} o " il}}__[[liﬁ;;% o

(3.14)

T:‘T:‘
+
=R

o
=
=
'z
5
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Com as novas equagdes (3.14), (3.15) e (3.16), resolvem-se em trés etapas a seguir:

Etapa 1: Substitui¢do parcial, combinando as equagdes (3.14) e (3.15)
p]u’] [In" {{UI}}_ | G17)
o] [Ri]JHuell ({F]
Etapa 2: Solugdo do sistema de equagdes condensados do (3.17), determina-se os

deslocamentos externos Uy :

Etapa 3: Retrosubstitui¢do parcial, determina-se deslocamentos internos Uj :
o] [D][NTW {{Ul}}: i) .19
Lol [r] JUHued (v, '

3.7.2 Subestruturacdo em serie

(3.18)

O objetivo ¢ transformar a matriz de rigidez global da estrutura para uma matriz de

rigidez em funcdo das coordenadas da extremidade inferior dos pilares do primeiro

pavimento.
Rigidez da subestrutura N
- _ _Rigidez da subestrutura N-1_
[RN N] [_IEN N_—_l_]_i ________‘// Subestrutura N-2 Un} v}
___[I_{N_l_y_]_[lﬁi_l_y_ ! ]T[Ry_l_N__z | v W) |Frer)
Ry.2 e 'rE{_M_z N_Zl [RN 2N-3 I CREY LY
Jl_‘y_z_rv_gﬂlﬁ_z I\léJi[RN 3N 4] {‘fN-f} Fs )
. = L eao)
[RKK+1 [RKK] [RKKI] {UK} {FsK}
[RIZ] [Rll] RIO] w,) {F,}

[RO.I] [RO,O]_ {Uo} {Fa}

A primeira linha da matriz é a parte da rigidez do ultimo pavimento N, na segunda
linha tem-se uma parte da matriz de rigidez do pavimento N que recebe a contribuicao do
pavimento imediatamente inferior N-1. A rigidez dos pilares sdo assim distribuidos entre os
pavimentos que tem conexao.

O processo da condensacao comega do topo e termina na base da estrutura.
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N — Ry U+ R UG =Ry (3.21)
N-1 — lR N-I,N J {Un )+ [RN-I,N-I J{U N+ lR N-1,N-2 J{UN-Z b=1{Fna1) (3.22)
Pela equacdo (3.21), tem-se: {UN }= [R N.N ]'1 ({FN }- [R N.N-1 ]{UN_1 } )

Substituindo a expressao da Uy na equagao (3.22), tem-se:

@N-],N-I ]_ [RN-I,N ][RN,N ]_1 [RN,N-I ]){UN-I }+ [RN-I,N-Z ]{UN-Z }: {FN-J }' [RN-J,N ][RN,N ]-] {FN }

[R;V—I,N—I] Uy} +[RN—1,N—2]{UN—2} = {F;—I} (3.23)

N2 —* lRN-2,N-1 J{UN-I j+ lRN-Z,N-Z J{UN-I j+ [RN-Z,N-3 J{U N3 )= 1{Fna2 ) (3.24)

Pela equagdo (3.23) tem-se:  {Uy = [R;-I,N-l ]_1({FN-1 }- [RN-I,N-2]{UN-2 )

Substituindo a expressao da Uy, na equacao (3.24), tem-se:

([RN-Z,N-Z ]_ [RN-Z,N-I ] [RI*V-J,N-J ]_1 [RN-I,N-Z D {UN-Z }+ [RN-2,N-3 ]{UN—3 }: {FN-Z }' [RN-Z,N-J ] [R;/-I,N-I ]-] {F;\;-I }

[R*N—Z,N-Z] {Unaf + [RN—Z,N—3]{DN—3} = {ng} (3.26)

No k — ésimo pavimento tem-se:

[R*K,K ]{UK f+ [RK,K—I ]{UK—I j= {Fié } (3.27)

Onde: [R EK ]= [R K.K ] [R KK+ ][R ;+1,K+1 ]_1 [R K+1,K ]

i = - R R in ] )

E finalmente, no pavimento base, tem-se:

Rio[tuo}=1F;} (3.28)
Onde: [R:;,O]:[RO,O]'[RO,I][RT,I]-I[RI,O]

{F* }= {Fy }- [RO,I ][RL ]_1 {F,}

A matriz de rigidez [R:),o] representa toda a rigidez da estrutura acima, em fungdo

das coordenadas inferiores dos pilares do primeiro pavimento. A técnica da subestruturacdo
apesar de laborioso em algoritmo, computacionalmente tem inimeras vantagens por permitir
a andlise de estruturas com muitos graus de liberdade ¢ como no caso de aplicagdo de

interacdo solo — estrutura do modelo adotado neste trabalho que requer processo iterativo.
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O deslocamento {U,} da base da estrutura pode ser nulo, quando ndo considera a

interacdo solo — estrutura, e diferente de zero quando considera a deformabilidade do solo.

Esta parte sera mostrado no capitulo 5.

N Topo
, . N-1
Série N2
£ £ £
== i ==
K
£ £ £
== == ==
2
1
TN N 0 Base

Figura 3.16 — Subestruturacio em série

3.8 Esforcos solicitantes nas extremidades dos elementos estruturais

Nas vigas os esfor¢os solicitantes sdo obtidas pela superposicdo de forcas nodais
segundo as coordenadas locais, sem que existam deslocamentos correspondentes mais a

parcela de esforco [ry ] {uv} proveniente de deslocamentos nodais. Os deslocamentos locais
{u} sdo determinados a partir dos deslocamentos globais {U} da estrutura, mediante a

matriz de incidéncia cinematica [[3] .

wj=[p]{u}

Os esforc¢os solicitantes sdo:
Para vigas {ty }=[ry J{uy }+{fo } (3.29)
Para pilares {f P }= [rp] {up } (3.30)

Para os pilares, o {f 0} ¢ nulo, pois ndo considera carregamentos ao longo do trecho,

como acontece nas vigas.
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CAPITULO

INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

4.1 Breve historico

Os primeiros estudos no Brasil sobre o problema, foram feitos por CHAMECKI
(1956) e posteriormente aplicado para o problema do adensamento do solo (1969).

Embora os engenheiros geotécnicos brasileiros tenham-se preocupado com a medida
de recalques de edificios altos, pouco interesse tinha sido dado aos problemas de
redistribui¢do dos esfor¢os na estrutura e a modificacdo dos recalques na fundacdo com a
interagdo solo — estrutura, até a década de 80. O reaparecimento desse interesse esta
documentado na tese de BARATA (1986) e posteriormente esse interesse foi confirmado
com a contribuigdo de GUSMAO & LOPES (1990).

O estudo da interagdo solo — estrutura ¢ um assunto novo, tanto € que somente em
novembro de 1994 no COBRAMSEF, realizada em Foz do Iguagu que foi incluida a sessdo
técnica de “Fundagdes e Interagdo Solo — Estrutura”, na ocasido em que foram apresentados
os trabalhos de GUSMAO (1994) e FONTE (1994) para fundagdes rasas. Outros trabalhos
tem se sucedido como MOURA (1995), HOLANDA Jr. (1998), REIS (2000) também para
sapatas, no entanto pesquisas para fundag¢des profundas em estacas interagindo com a
estrutura de edificios de multiplos andares ainda € precario no nosso meio.

AOKI (1987) tornou possivel essa analise com a aplicagdo dos métodos AOKI-
VELLOSO (1975) para diagrama de ruptura do solo como uma das ferramentas para a
obtencdo do diagrama de transferéncia, AOKI-LOPES(1975) para recalques de um grupo de
estacas, SCHIEL(1957) para distribuicdo de cargas do bloco para as estacas e a idéia do
processo iterativo de CHAMECKI (1956) e (1969) para considerar a rigidez da estrutura.

Por ser um assunto relativamente complexo que envolve muitas equagdes e
parametros, a questdo da interagdo solo — estrutura estd intimamente ligada com a utilizagdo
dos computadores e programas computacionais, que s6 assim, possibilitam a sua viabilidade
nos projetos de estruturas usuais.

O presente capitulo mostra o modelo do AOKI (1987).
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4.2  Modelo de estaqueamento

Adota-se um sistema global de referéncia constituido por eixos cartesianos, de
preferéncia em que a sua origem coincida com o centroide entre o bloco e o pilar.
O carregamento externo que o pilar transmite ao bloco, pode ser reduzido a origem

desse sistema de referéncia, admitindo-se o bloco como infinitamente rigido:

=

<

N

{F} = 4.1)

x

<

ST RE

N

X

Figura 4.1 — Sistema de referéncia e coordenadas do bloco

Definem-se as coordenadas x;,y;,z; doextremo das estacas i que liga ao bloco,

em relacdo ao sistema de referéncia, assim como os angulos o; € ®;:

z * Para P ; =1 ( vetor unitario na estaca i), tem-se :
Px;=cosa; Cossenos diretores x
Pyi=sena;*cos ®; Cossenos diretores y
Pz,=senao;*sen o; Cossenos diretores z
Pa,=y;*Pz; - z; *Py; Vetor momento x
Pb; =z;*Pz;-x;*Py; Vetor momento y
Pci=x;*Py; - y; *Px; Vetor momento z

A matriz [ P ] das estacas i que compdem o bloco k

Px, Px, Px; ... Px,
Py, Py, Py, ... Py,
Pz, Pz, Px; ... Pz
[P)- Pall Paz sz Paz (42
Pb, Pb, Px; ... Pb,
Figura 4.2 - Sistema de referéncia da estaca i | Pc, Pc, Px; ... Pe,

3

Estaca 1 Estacan
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Tendo as agdes atuando no bloco k (Fig. 4.1), calcula-se através do método proposto

pelo SCHIEL (1956) a distribuicao das reagdes para cada estaca i que compdem o bloco k.

Este método admite que:

a) O bloco pode ser considerado como corpo rigido em relago as estacas;

b) As estacas sdo rotuladas no bloco € no solo (as estacas s6 recebem esforgos axiais) e a
base da estaca sobre o indeslocavel (desprezando a existéncia de material compressivel
sob a ponta das estacas);

¢) Consideram-se que a contengdo lateral do macigo de solo seja suficientemente resistente
e por isso ndo ocorre flambagem;

d) Nio se consideram as reagdes que ocorrem sob o bloco e ao longo do fuste.

N« Nk
e S PaM

8p ds dp

Figura 4.3 - Hipétese do Schiel Figura 4.4 - Modelo mais realista

Sabe-se que a hipdtese do Schiel ndo corresponde exatamente a realidade, pois ndo
considera o atrito existente entre o fuste e o solo, ndo leva em conta a possivel existéncia da
camada compressivel entre a base da estaca e a rocha (este sim indeslocavel). Entdo a matriz
de rigidez [R] do bloco k, que depende do S; das estacas ¢ valido somente para compressao
das estacas i entre duas camadas rigidas (indeforméaveis) que sdo o bloco ¢ a rocha (Fig. 4.3).

No entanto, pode-se contornar esta limitacdo, e aplicar para casos como da Fig. 4.4,
onde existem os efeitos de deformacao do fuste devido ao atrito com o solo ¢ o deslocamento
da propria estaca no macigo, aproximando a rigidez S; das estacas dentro de varias
iteragoes.

Antes da iteragdo, deve-se calcular a primeira aproximagdo de cargas que serdo
passadas para cada estaca que formam num bloco. Esta sera obtida considerando como se a

estaca estivesse apoiada na camada indeslocavel.
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A matriz de rigidez do bloco k ¢ dado por:

— Faca g=x,y,7z,a,b, ¢

T » Facah=x,y,z,a,b,¢

——» Fagai=1 até n° de estacas do bloco k

R(g, h)=R(h, g)=R (g, h) +S;*P(g, 1) *P(h, 1) (4.3)

Continue

Onde S; ¢é arigidez de uma estaca i, para esforgo axial:

E. A
S, =—ii 44
= (4:4)

1

O deslocamento {U} do bloco k se obtém pela:

Vx, H,
Vyi H,
- e (45)
Va, M,
Vb, M,
Ve, M.

—>

Vetor carregamento externo ( agdes no bloco )

Conhecido o vetor {U}, calcula-se a carga na estaca i :

Px,

1

Py.

1

Pz.

1

Pa.

1

Pb,

1

Pc,

1

N;= S; *{U}" * (4.6)
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Obtidas as cargas N; para cada estaca i do bloco k, a partir de entdo sera considerada
a interacdo entre as estacas e o macigo de solo.
Determina-se diagramas individuais de transferéncia de carga ao longo do fuste e da

base de acordo com o modelo adotado pelo AOKI (1987).

acdo Ni= 0 atrito local  atrito acumulado  esforgo normal Ni Recalque
PR N:i=0
| Q(z) k—
Ni | ds + 8p — _
it : '
T T No(z i
aik i L
L-8p =
th4 | T
14
A PL PL Pp C
C-0s z NN(z)=N;-PL(z)

TN NN TUNNNY

Camada indeslocavel

Figura 4. 5 - Diagrama de transferéncia de atrito lateral e de ponta

PI1 (z) = parcela do carregamento N; transmitida ao solo por atrito lateral do fuste

Pp (z) = parcela do carregamento N; transmitida ao solo pela ponta da estaca

No(z) = diagrama de esfor¢o normal da estaca i
Para o carregamento N; menor que a resisténcia lateral do fuste PL, o deslocamento ¢ tdo

pequeno na ordem de milimetros, tal que toda a carga € equilibrada pelo atrito entre fuste e o

solo. Nesse caso ndo acontecera a transferéncia para a base da estaca e Pp =0.

a) Determinam-se o deslocamento ds na base da estaca i, considerando o efeito do grupo de
estacas pelo AOKI-LOPES (1975) que utilizam equacdo de MINDLIN (1936) e a
simplificacio de STEINBRENNER (1934) para consideragdo do meio eléstico
estratificado.
Segundo VESIC' apud AOKI(1987) — §s=0s,L + ds,p 4.7
0s,L = deslocamento do solo na base da estaca devido a agdo no fuste Q(z)
0s,p = deslocamento do solo na base da estaca devido a agdo na base da estaca Pp

b) Determinam-se através do diagrama de for¢a normal No(z) a parcela do recalque

devido a deformacdo do fuste: d p

1 Z
5p(z) = ijOT(?dZ = ;No(z)*AZ (4.8)

"'VESIC, A. S. (1975). Priciples of pile foundation design, SM.38 Duke University.
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O recalque no topo da estaca i sera:

d0; =0s;+ Op; (4.9)

O processo ¢ repetido para todas as estacas i que compdem o bloco k, resultando em
recalque do bloco. Todo esse processo acontecera nos demais blocos que fazem parte de uma
estrutura. Para continuar ¢ necessario o conhecimento da nova rigidez de cada estaca i em
fung¢do do ultimo recalque:

— Determinam-se esta rigidez dividindo a a¢do normal da iteragdo anterior N (™' ),
pelo recalque 80'") . desta iteragdo, §tm) . = N /80" . Com o uso do
método Schiel, recalculam-se a nova rigidez [ R ] do bloco k, em fun¢ido dos novos
Si das estacas i.

A nova matriz de rigidez do bloco k ¢ dado por:

" g=X,y,z,a,b,c
Rgh =Rhg = Si*pgi*phi
g 8 IZ:]: pelp {h =X,Y,Z,a,b,c
Calculam-se os deslocamentos do bloco k:
ka H)C
Vyi H y
Vz, . H,
{uy = = [R]™*
Va, M.
Vb, M y
Ve, M,

E tem-se o carregamento N; da estaca i :

Px,

1

Ni= S (U *

L Repete-se a operagio até que N;\" 1) = N; (™)

A simplificagdo adotado neste processo ¢ que ndo se levou em conta o efeito de
grupo de estacas na obtengdo do diagrama de transferéncia de carregamento que continua a
mesma da estaca isolada.

Calcula-se o vetor deslocamento pela multiplicagdo da matriz inversa da rigidez do
bloco k e o vetor das agdes aplicadas sobre o bloco: {U} = [R]"' * {F} e obtém-se os

deslocamentos Vx, Vy, Vz, Va, Vb e V¢ para cada bloco k.
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4.3 Consideragdo da rigidez da estrutura nos recalques

O roteiro proposto em AOKI (1987) para interagdo solo — estrutura pode ser resumido como:

e (Calculam-se as reagdes nos apoios considerando-os indeslocaveis; (fig. 4.6)

e Estas reacdes aplicadas nos blocos e calculados com a consideragdo do grupo de estacas,
fornecerao os recalques nos blocos; (fig. 4.8)

e Calculam-se a rigidez equivalente do apoio “1” dividindo a reagdo (Vy My, M,) com
os seus respectivos deslocamentos; (&« , 0,0 )

e Asrigidezes R; serdo impostas nos respectivos apoios “ i ” da estrutura, que recalculados
(mantendo os mesmos carregamentos na estrutura) fornecem os novos esforcos e reacdes
diferentes dos obtidos quando consideravam os apoios indeslocaveis; (fig. 4.7)

e Esse procedimento ¢ repetido até que ocorra a convergéncia dos recalques (ou das

reacdes) obtidos em duas iteragdes consecutivas.

it 4
1 = —
1 A=
71 ~—{=
|| . ||
A6 A - 15 A
Figura 4. 6 Figura 4.7
Engastamento perfeito nos apoios Imposicao das rigidezes Ri nos apoios
Vil g ,.,---ey

Figura 4.8 — Cargas aplicadas e recalques no bloco

Neste processo, a R; ndo é simplesmente mola isolada, mas rigidez que depende dos

73T
1

deslocamentos do solo no ponto e dos outros pontos “j” do grupo de estacas, garantindo

assim a representacdo da continuidade do solo no meio.
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No procedimento da imposicdo de recalques na base da estrutura proposto em
CHAMECKI (1956), dependendo da rigidez relativa da estrutura e da fundagao, observou-se
que o processo iterativo era demorado e as vezes ndo convergia. Um exemplo desse tipo
seria quando os pilares da estrutura apresentam rigidezes altas e a fundagdo de rigidez baixa.
Devido a a¢do do vento, quanto maior a inércia do pilar menos o edificio deformava mas em
compensagdo absorvia um momento muito grande na base que aplicado para a fundagdo com
rigidez relativamente baixa, na itera¢do seguinte, provocaria uma rotagdo relativamente
grande. Estas rotagdes impostos na base da estrutura da itera¢do seguinte provocariam uma
perturbacdo grande e com isso demorava a sua convergéncia ou até divergia devido a

deformagdo improvavel para aquela estrutura de rigidez alta.

O procedimento de imposicao da rigidez equivalente de AOKI (1987), que faz a
adi¢do da rigidez K; na diagonal principal do pavimento zero (pavimento base), mostrou-se

eficiente e muito mais realista do ponto de vista estrutural, pois :

e Nio impdem recalques isolados de um bloco na estrutura. Para representar a
rigidez relativa entre a estrutura e o solo, os recalques da base sdo calculados
através da resolugdo de um sistema que ja estdo incluidos as rigidezes
equivalentes dos apoios. Com isso, logo na primeira iteragdo, as reagdes (ou

recalques) serdo proximo dos valores das iteragdes seguintes.

e Devido a auséncia de perturbagdes que a imposicdo de recalques provocariam
nas estruturas, neste procedimento a sua convergéncia ¢ rapida. Nos exemplos
calculados até entdo, depois de oitava iteragdo as diferencas ficaram tdo

pequenas que mais iteragdes tornaram-se quase desnecessarias.
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4.4  Recalques Admissiveis

O recalque absoluto ¢ definido pelo deslocamento vertical descendente de um
elemento de fundagdo. A diferenga entre os recalques absolutos de dois elementos de
fundacdo ¢ recalque diferencial. O recalque diferencial, pelo fato de impor distor¢des as
estruturas, pode acarretar em fissuras, dependendo da sua magnitude, dai a necessidade de
quantificar recalques admissiveis do ponto de vista estrutural.

Mostra-se a seguir, os recalques diferenciais admissiveis preliminares para estruturas
de edificios altos de concreto armado, resultados de observacdes em VARGAS & SILVA
(1973).

Obs:. Os numeros em % fora dos parénteses se referem aos edificios estreitos
(dimensao padrdo menor que 15 m) e os que estdo dentro dos parénteses sdo para edificios
largos (dimensdo padrao maior que 15 m).

e Recalque diferencial inferior a 0,18 % (0,20 %) do vdo considerado, ndo

produzira danos nem inclinagdo em prédios altos;
e Recalque diferencial inferior a 0,31 % (0,26 %) do vao considerado, dara origem
a fissuras nas alvenarias mas nao inclina¢do em prédios altos;

e Recalque diferencial inferior a 0,42 % (0,60 %) do vao considerado, dara origem
a fissuras na estrutura e pequena inclinagdo em prédios altos;

e Recalque diferencial inferior a 0,45 % (0,80 %) do vao considerado, dara origem

a fissuras na estrutura e inclinag@o notavel; exigira refor¢o de fundacdes.

E importante fazer uma observagio de que, em alguns prédios (edificios com 6
pavimentos no maximo) tem-se verificado que mesmo com os recalques diferenciais
superiores aos indicados acima, nada sofreram em termos estruturais.

O conceito de recalque admissivel, pelo menos para os prédios, esta intimamente
ligado a tradi¢cdo da comunidade.

O caso mais conhecido no Brasil sdo nos edificios da orla maritima de Santos — SP,
com movimentos mais proéximos a corpo rigido, pois os recalques provém de camadas de
argilas subjacentes que sofrem adensamento; a camada de areia sobre a qual se apoiam os

elementos de fundagdes diretas tendem a absorver grande parte das distorgdes da estrutura.
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Golombek® apud ALONSO (1991), cita uma palestra do prof. Milton Vargas
“Recalque excessivo é questdo de temperamento. Nos EUA um recalque de 2 cm é um
escandalo nacional; em Santos (SP) quando um prédio recalca so 50 cm todo mundo fica
feliz”. Hoje, em Santos esta posi¢do esta mudando, reduzindo os valores de recalques com
o uso de fundagdes profundas, pois o temperamento do usuario de Santos esta mudando. A
Folha de Sdo Paulo em 29/07/90, apud ALONSO (1991) afirma que os edificios tortos de
Santos chegam a valer 40 % do preco de mercado.

Em 1963, Bjerrum, com base no trabalho de Skempton & McDonald, publicado em

1956, propds os limites da distor¢do angular para varios tipos de obra.

1/100 1/200 1/300 1/400 1/500 1/600 1700 1/800 1/900 1/1000
]
Limite a partir do qual é
de recear dificuldades com
maquinas sensiveis
< Limite de perigo para porticos
e

com diagonais
Limite de seguranga para edificios
onde a fissuracdo ndo ¢ aceitavel
< Limite a partir do qual ¢ de esperar uma
primeira fissura nos painéis
< Limite a partir do qual é de esperar
dificuldades com pontes rolantes

< Limite a partir do qual se torna visivel a
inclinacdo de edificios rigidos altos

Consideravel fissuragdao em paredes de

painel e de tijolos

.« Limite de seguranca para paredes flexiveis
de tijolos (h/L<1/4)

.« Limite a partir do qual é de recear danos

estruturais de edificios em geral

Recalque diferencial A

" Dist.entre os elementos L

Figura 4.9 — Distorcao angular limite

2 GOLOMBEK, S. C. (1979). Refor¢o das fundacées. Palestra na Sociedade Mineira de Engenheiros
— Belo Horizonte.
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CHAMECKI (1958) critica a maneira como o conceito de recalques admissiveis
estdo sendo aplicados na pratica de engenharia. O recalque diferencial estimado, sem a
consideragdo da rigidez da estrutura, cuja sua relagdo com o recalque diferencial real ¢
desconhecido, ¢ utilizado como padrao para o projeto de fundagdes de estruturas. Enquanto
uns prescrevem para recalque diferencial admissivel 1/1000 do vao, outros oferecem valores
mais tentadores como 1/500 e 1/300. Concluindo-se que para um mesmo valor de recalque
diferencial estimado (sem a interagdo solo — estrutura) pode o recalque diferencial real variar
desde valores muito proximos a zero (estruturas com altissima rigidez) até o valor muito
préximo a do calculado (estrutura com baixissima rigidez). Assim, um mesmo valor
admissivel pode oferecer desde a seguranga exagerada e anti — econdmica até perigo de ruina
para a estrutura.

O autor manifesta que ja estd em tempo de fazer uma revisdo nesse procedimento
onde parte do problema pode ser resolvido se levasse em conta a rigidez da estrutura no

calculo dos recalques da fundagdo.



4.5 Edificios de multiplos andares e tipos de fundagoes

GUSMAO FILHO (1995) mostra o resultado de um levantamento de edificacdes no
Recife — PE com vista a sua localizagao, tipo de fundacdes e porte dos prédios, formando-se

um banco de dados representativos de 196 edificios na cidade, correspondente a um periodo

de mais de 20 anos.

35%
30 %
25 %
20 %
15 %
10 %

5%

Figura 4.10 - Tipo de fundac¢io segundo o porte dos prédios para toda a

25 %

20 %

15 %

10 %

5%

Figura 4.11 - Tipo de fundacio segundo o porte dos prédios para o eixo

Freqiiéncia ( % )

I:l PROFUNDA [

[ ] SUPERFICIAL |
— _‘ | | | |
0-3 4-6 7-9 10-12  13-15 >15

Numero de pavimentos

cidade de Recife, GUSMAO FILHO (1995)

Freqiiéncia ( % )

I:I PROFUNDA
I:I SUPERFICIAL

INENEsHENE

4-6 7-9 10-12 13-15

Numero de pavimentos

sul da cidade, GUSMAO FILHO(1995)

>15
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Freqiiéncia ( % )

35%

30% ] proFUNDA
259 [ ] SUPERFICIAL

20 %

15 %

10 %

5%

0-3 4-6 7-9 10-12 13-15 > 15

Numero de pavimentos

Figura 4.12 - Tipo de fundacio segundo o porte dos prédios para o eixo L -
W do continente, GUSMAO FILHO(1995)

Nestas amostras, podem-se verificar que a grande maioria dos edificios com mais de
10 pavimentos, a solucdo foi o uso em fundagdes profundas, mostrando embora
parcialmente, a vantagem deste tipo de fundag@o para os edificios de multiplos andares para

aquela regido.

Tipo de Porcentagem sobre i N Percentagem
Fundagao total % Tipo de solugdo relativa %
. Sapata isolada 71.43
Direta 59,80 .

Sapata corrida 26.05
Placa ou radier 2.52
Profunda Estaca moldada loco 67.50
40,20 Estaca pré - moldada 25.00
Outras 7,50

Tabela 4.1 — Resumo das solucdes de fundacdes levantadas no Recife, GUSMAO
FILHO(1995)
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4

CAPITULO

PROGRAMA COMPUTACIONAL

5.1 Introducdo

Os algoritmos apresentados no capitulo 4 ¢ no anexo serdo implementados no
programa computacional desenvolvido em MARTINS(1998).

O objetivo do programa ¢ a determinacdo dos esfor¢os e deslocamentos na estrutura,
assim como a previsdo dos recalques. O processamento ¢ feito pelo FORTRAN 90 e a
interface de entrada e saida em Visual Basic. O programa ¢é capaz de analisar edificios de
multiplos andares considerando ou ndo a rigidez transversal das lajes e trechos rigidos nas

vigas, junto aos pilares.

Para que o sistema computacional seja eficiente na resolugdo da estrutura de grande

porte, sdo utilizadas as técnicas de subestruturacao:

e Subestruturacdo em paralelo: depois de definir todos os noés que compdem o
pavimento, os pontos nodais que se conectam aos pilares sdo definidos como nds
externos € os que nao apresentam a conectividade, como noés internos. Na

condensacao estatica foi utilizado o método Choleski Decomposition;

e Subestruturagdo em série: cada pavimento forma uma subestrutura. A matriz de
rigidez global ¢ constituido pela contribuicdo da matriz de rigidez de todos os
pavimentos ja na forma condensada, onde a primeira linha da matriz corresponde
ao ultimo pavimento n e a ultima linha refere-se a base do edificio (Eq. 5.1). A
resolugdo do sistema ¢é feito através da eliminagdo em série e depois pelo
processo de retro — substituicdo, calculando-se todos os deslocamentos externos

em cada subestrutura, da base até o topo, item 5.3.
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5.2 Modularizacdo do programa computacional

O programa original EDIFICIO encontra-se dividido em cinco “Workspaces” ou

modulos descritos a seguir:

Workspace MATRIZ, realiza a leitura de dados dos arquivos referentes a
pavimentos ( vigas e placas ) e pilares.

Montagem da matriz de rigidez local de cada elemento;

Montagem da matriz de rigidez e do vetor de forgas nodais de cada subestrutura;
Montagem da matriz de rigidez condensada do pavimento.

Workspace MONTAGEM, realiza a composi¢do da matriz de rigidez global do
edificio a partir da matriz de rigidez das subestruturas, adicionando-se a parcela
da rigidez das coordenadas de uma subestrutura anterior com as coordenadas de
topo da subestrutura seguinte, até que se chegue ao primeiro andar do edificio.
Workspace SERIE, realiza a subestruturacao em série do sistema construido pelo
moédulo anterior e resolve o novo sistema pelo método de eliminagdo de
GAUSS, obtendo os deslocamentos independentes dos pilares e o deslocamento
de corpo rigido dos N pavimentos.

Workspace DESLOCAMENTO, este modulo calcula os deslocamentos dos nos
internos do pavimento, representados pelos elementos de viga e placa que nao
tem conectividade direta com os pilares.

Workspace ESFORCO, realiza o calculo dos esfor¢os nas extremidades de vigas
e pilares de cada pavimento do edificio, em fun¢do dos deslocamentos, obtidos

no moédulo DESLOCAMENTO.

Para tornar possivel a consideracdo da interagdo solo-estrutura foi necessario

algumas modificagoes e acréscimos nos modulos apresentados acima.

O Workspace SERIE foi adaptado para receberem as rigidezes equivalentes nas

bases dos pilares do primeiro pavimento, onde serdo processados os recalques da base e os

deslocamentos dos pavimentos acima . O esquema € mostrado no item 5.3.

No presente trabalho foi elaborado o sexto Workspace, GRUPOBLOCO, de

fundagdo em estacas, que recebem os dados referentes aos carregamentos no bloco (vertical

X, momento Y e momento Z), para processarem os recalques (vertical X e rotagdes nos eixos

Y e Z). Com a divisdo da reagdo aplicada com o recalque, tem-se a rigidez equivalente que

volta no Workspace SERIE durante a iteragao.
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5.3  Adaptacio do workspace SERIE

As coordenadas na extremidade de um pilar s3o seis: trés independentes (rotagdes
nos eixos Y ¢ Z e uma translacdo X vertical) e trés dependentes devido a consideracdo de
diafragma rigido da laje. Para possibilitar a analise do modelo de estaqueamento que trabalha
com estacas verticais somente na compressdo, as coordenadas da extremidade inferior do
pilar do primeiro pavimento terd trés coordenadas, as rotagdes nos eixos Y ¢ Z e uma
translagdo no eixo X (vertical), Fig. 4.8. Os deslocamentos horizontais Y, Z e rotacdo no X
(tor¢do) serao considerados nulos.

Dado a expressao da subestruturagdo em série para N pavimentos:

_[RN,N] [RN,N—I] | _[UN] ] —[FN] |
[RN-I,N ] [R N-LN-1 ][RNINZ] .......... [UNI] [F];,1 ]
............ [Ri,i+l ][Rn] [Rnl] [U z] - [F;] CRY)

R o] Rl || o] Ff]

[RO,I] [Ro,o]_ _[Uo] ] _FO]

Antes da iteragdo, para simular o engastamento perfeito, somam-se rigidezes

“infinitos” nas coordenadas da diagonal principal da [Ro,o ]

Na i-nésima iteragdo, somam-se as rigidezes equivalentes das fundag¢des nas
coordenadas correspondentes da diagonal principal da matriz [RO 0 ] , que representa a rigidez

das coordenadas externas do pavimento base.

Para tornar possivel a sua resolucdo, faz-se a eliminagdo mostrado abaixo.

*

[RN—l,iV—l ]: [RN—I,N—I ]' [R N-LN ] [RN,N] ! [RN,N-I] [F;—l ] = [FN:—I ]_ [RN—I,N ] [RN,N K [FN]
LY N O SN KL P0G OB O S

[Rl*,l ]: [Rgl,l ]- [RI,Z ] [R;,Z ] ! [RZ,I ] [E* ] = [E ]_ [RI,Z ] I:R;,Z ]_1 [FZ*]

[R;,O ]: [RO,O ]_ [ROJ ] [Rl*,l ] ! [RI,O] [Fo* ] = [FO ] o [RO,I ] [Rl*,l :I_1 [E*]
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O sistema fica entdo :

_[RN,N] [RN,N—I] 11 [UN] 1 _FN] ]
[R*N_l,N_i'] [RN_W_2 ] % ,.V_I] )]
iR, v |-\l (52)

[er] [Rl,o] [U1] FI*
[R:;,O]_ [u,] | o |

Resolvendo o sistema pela retro-substitui¢ao, tem-se:

lR;,()J[UO]:lF()*J - [U()]:[R;,() ]_] [Fo*] (5-3)
L (N 0 (22 o Al 700 (O W ([ 3 L0 8 (54)
IR:iJ[Ui]"’ [Ri,i-l][Ui-J]: [E*J —> [Ui]: [R:i ]71 ([Fi* ]' [Ri,i-l][Ui-l]) (5-5)

R 0y R JUs =] — a =i (P R Jlas]) 56)

Cujo os vetores [U,],[U,] ... [U;]..[U,], sdo deslocamentos dos pavimento base,

pavimento 1 .... pavimento i .... ¢ pavimento N, respectivamente, Fig. 3.16.

As reacoes serdao obtidas com a lei de Hook:

Reac=-R*U 5.7

R =rigidez equivalente dos apoios

U = deslocamentos dos apoios (recalques e rotagdes)

Sendo que antes da iteragdo, serdo impostos os valores de K “infinitos”e em
conseqiiéncia os deslocamentos muito pequenos, & = 0 . Na 1? iteragdo depois de resolver o

sistema é que comega o processo de aproximagao das rigidezes nos apoios.
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54 Workspace GRUPOBLOCO

Este modulo que foi acrescentado no programa EDIFICIO, pode ser resumido como
a seguir.

A leitura de arquivos de entrada:

- Dados relativos a estacas (didmetro, elasticidade, raio da estaca, comprimento e

suas coordenadas)

- Dados relativos ao solo (n° de camadas, profundidade e caracteristicas do solo)

Quanto a leitura de carregamentos no bloco, sdo lidas as reagdes calculadas no
moédulo SERIE, guardados no arquivo temporario.

Utilizando a rotina apresentado em STAMATO (1971) sobre o calculo de
estaqueamento idealizado pelo SCHIEL (1957) ¢ processado o carregamento axial de
compressdo que sera transmitida para cada estaca que compdem um bloco. Estes
carregamentos serdo passadas na subrotina ESTACA, que através do diagrama de
transferéncia de carga lateral no fuste, calculam os esfor¢os normais N(z) da estaca ¢ com
isso a deformagdo do fuste e a parcela de carregamento Pp na base da estaca. O
deslocamento do grupo de estacas no meio estratificado sera processado na subrotina AOKI-
LOPES que utiliza equacdo de MINDLIN (1936) e o procedimento de STEINBRENNER
(1934) para considerar varias camadas antes do indeslocavel, ja apresentado em
AOKI&LOPES (1975).

Utilizando-se o método SCHIEL, dentro de varias iteracdes, calculam-se as novas
rigidezes das estacas dividindo o carregamento da iteracdo anterior pelo recalque
(deslocamento + deformacgdo da estaca) para determinarem os novos carregamentos nas
estacas. Este processo sera repetido até que aconteca uma certa convergéncia em todos os
carregamentos axiais das estacas de uma iteragdo para outra.

Este modulo fornece os esfor¢os nas estacas o os recalques do bloco de coroamento.

O esquema resumido da interacdo bloco — estaca — solo é:

—® Faca I=1 até N de iteracdes
Método SCHIEL (Calculam os recalques no bloco e os esfor¢os nas estacas)
ESTACAS (Calculo de diagrama de transferéncia de carga ¢ a deformagao elastica
do fuste da estaca)
MINDLIN (Célculo dos deslocamentos do grupo de estacas em meio estratificado)

Obtengdo das novas rigidezes nas estacas

L Continue
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O esquema geral da seqiiéncia de processamento do programa EDIFICIO, com seis

Workspaces, pode ser resumido como:

MATRIZ — ™  montagem da matriz de rigidez dos pavimentos
MONTAGEM ——  montagem da matriz de rigidez global

—» Facal=1 até N de iteracdo desejada
SERIE — ™ resolugdo do sistema de equagdes
DESLOCAMENTO —»  calculo dos deslocamentos internos do pavimento
ESFORCO —— > calculo dos esforgos nas vigas e pilares
GRUPOBLOCO —  cialculo dos recalques no bloco de coroamento

R = Ag@o / deslocamento (rigidez equivalente dos apoios)

— Continue
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5.5 Entrada de dados via arquivo

5.5.1 Estruturas
Para cada tipo de subestrutura sdo elaborados dois arquivos:

e Dados referentes aos elementos horizontais (elementos de viga e placas) que compdem o
pavimento e as cargas verticais;
e Dados referentes aos elementos verticais (pilares) e as forcas horizontais (vento).

Leitura.lst
PavBase Indica 0 nome da subestrutura

0,1

c:\msdev\Modelo2\ibracon\pavbase.dat Indica o diretdrio para ler o arquivo pavbase.dat

c:\msdev\Modelo2\ibracon\pavbase.str Indica o diretdrio para ler o arquivo pavbase.str

1 E o numero de identificacio do PavBase

pavTipo

15,1
c:\msdev\Modelo2\ibracon\pavtipo.dat
c:\msdev\Modelo2\ibracon\pavtipo.str

2

Os dados dos elementos de vigas e placas, podem ser lidos pelo programa desenvolvido de

duas maneiras:

e Via arquivo de dados, ndo recomendavel para estruturas com muitas discretizagdes;

e Via interface em Visual Basic, implementado em MARTINS(1998) que possibilita a
geracdo automatica da malha de elementos finitos quadrangulares para pavimentos de

geometria retangular.

Leitura2.Ist (faz a ordenag@o de dados lidos na Leitura.lst para formar a estrutura global do

edificio)

e Leitura do numero de pavimentos totais do edificio;

e Numero de diferentes tipos de subestrutura;

e Numeragdo da saida de dados de tipos de subestrutura, neste exemplo 1 é o que
identifica o arquivo do PavBase ¢ 2 é a de PavTipo;

e Numero de repeti¢des de subestruturas nos pavimentos do edificio;

e Numeragdo dos pavimentos do topo para a base da estrutura.
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5.5.2 Fundacoes
5.5.2.1 Dados do bloco de coroamento (Estaqueamento SCHIEL)

Numero de estacas que compdem o bloco k, didmetros e modulo de elasticidades e

coordenadas X, Y e Z das estacas.
5.5.2.2 Dados do grupo de estacas (Método AOKI — LOPES)

Numero total de estacas, raio do fuste e da base das estacas, nimero de subdivisoes
n;,npen;z. (ver Fig. 2.4 ¢ 2.5 do item 2.4.1)

Numero de camadas do solo, modulo de deformabilidade e coeficientes de Poisson
da cada camada do solo.

Dados de distribuicao de resisténcia lateral local / unidade de comprimento entre
fuste da estaca e o solo, previamente determinado pelo método AOKI — VELLOSO ou
similar.

—,
fl lDl

D,

f,

NP

Figura 5.1 — Trapézio do atrito lateral entre a estaca e o solo

fi e f, sdo coeficientes de atrito lateral local superior e inferior do trapézio.

D; e D, sdo profundidades superior e inferior do trapézio.

Unidades do f (for¢a / comprimento)



5.6  Entrada de dados via interface em Visual Basic

. PROGRAMA PARA ANALISE DE EDIFICIOS ALTOS =] E3

UNIVERSIDADE DE SAO PAULO
'1""' Escola de Engenharia de Sao Carlos

Departamento de Engenharia de Estruturas

| PROGRAMA PARA ANALISE DE EDIFICIOS ALTOS

Bolsista de Iniciagio Cientifica : Roberto Medeiros Urioste
luno de Mestrado : Eng. Roberto Kunihiro lwamoto
luno de Doutorado: Eng. Carlos Humberto Martins
Orientadora : Profa. Dra. Helena M. C. Carmo Antunes

Cancelar |

Figura 5.2 — Tela de apresentacio

. Dados do Edificio [_ (O] x|

Digite o numero de andares. sub estruturas do edificio e o arquivo d
dados sobre as sub estruturas.

|15 Nimero de Andares
|2— Nidmero de Sub estruturas

(Pavimento Base e Pavimento Tipo = 2)
|E| MNimero de blocos na base da estrutura
|c:'\e:-:empln'\

Mome do diretdrio com dados de super estrutura {cexemplo.. )

|pavba332.dat

Mome do arquivo com dados do pavimento base (*.dat)

|pav|:ua3&2'| Latr

Mome do arquivo com dados do pavimento base (*.str)

|pavtipu:u.dat

Mome do arquivo com dados do pavimento tipo (“.daft)

|pavtipu:u21 s

Mome do arquivo com dados do pavimento tipo (*.str)

(0] 4 Cancelar

Figura 5.3 — Dados gerais do edificio



Figura 5.4 - Menu principal de entrada de dados

Figura 5.5 - Menu dados gerais da estrutura
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Figura 5.6 - Menu opc¢io de entrada de dados

. Fundagdes em Estacas Yerticaizs  [lj[=] E3

Figura 5.7 — Menu caracteristicas do solo



. Fundacoez em Estacas Verticais

Figura 5.8 — Menu entrada de dados do estaqueamento

i, Fundacioesz em Estacas Yerticais

S e e

m 150 4E60.0
|

_ 0314 535 0 0314

Figura 5.9 — Menu grupo de estacas e atrito lateral maximo
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Yer Resultados

w. PROGRAMA DE EDIFICIOS ALTOS

Figura 5.10 - Menu opc¢io para saida de dados no WORDPAD

5.7 Saida de dados no WordPad

5.7.1 Saida de resultados da estrutura

Andar: Lista deslocamentos &y , ¢y, e ¢, de todos os pilares e deslocamentos ¢y , 5, e 5, do
corpo rigido de cada pavimento.

Pavim: Lista deslocamentos dos nos internos (nds dos elementos de viga e placa que ndo
tem conectividade direta com os pilares).

Viga: Lista esforgos solicitantes nas extremidades das vigas relacionados de acordo com o
sistema de coordenadas locais.

Pilar: Lista os esforcos nas extremidades dos pilares relacionados com o sistema de

coordenadas locais.

5.7.2 Saida de resultados dos elementos estruturais de fundacdes

Bloco: Lista deslocamentos (recalque segundo eixo X , rotacdes em torno dos eixos Y ¢ Z
da coordenada global da estrutura) e cargas axiais nas estacas.

Grupo: Lista distribuigdo de transferéncia de esfor¢o axial N,(z) nas estacas, a deformagédo
axial elastica, o deslocamento na base e os recalques nas estacas.

Reacio: Reacdes nos apoios da estrutura segundo coordenada global.

Recalque: Recalques no X e rotagdes nos eixos Y e Z nos apoios, da coordenada global.



E blocozaiex_txt - Bloco de Hotas = E
Arguivo Editar Pesgquizar  Ajuda
Estaca comp . he ¥ P
1 90A.AAAA .Aaaa -65.A888 85.A0888
2 008.000808 .aoaa 6% .0008 85 .0008
3 008.0088 .808g -65.8088 -85 . 8088
L 008.0088 .808g 65 .08808 -85 . 8088
Carr. Rx Ry Rz Hx My Mz
1 -2973.1438 .agaog .apas . 8088 -90828 4908 .apas
Esforgos finais nas estacas
Estaca Esf. Hormal
1 ¥53.1493
2 ¥86.5313
3 ¥33.4226
L 708.84086
Recalques do bloco
ux uy uz ua up uc
-.3882474 .AaaABAA .AaaABAA .AaaABAA .aa|1277 .A88R3675

<

Figura 5.11 — Saida de dados no WordPad
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5.8 Saida Grdfica

O usuario podera confirmar se as coordenadas e incidéncias dos elementos
estruturais foram corretamente enderecadas, através da saida grafica tridimensional da
estrutura. Os dados geométricos sao lidos ¢ montados em FORTRAN que mediante a uma
subrotina cria-se um arquivo “dxf ™ para ser aberto em AutoCAD.

Como exemplo, mostra-se a estrutura do exemplo 2 do capitulo 6:

0
%
o

BB

(XXX KKK K XXXKHXXXK XXX K KIXXXKXXKIIXXXIXIKIIER
(XXX
K KGR G K GG K S K KKK

OSOSNNSINSINININININININININININININININININININININININININNINNN

VzVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVV

s e ettt

Figura 5.12 — Saida grafica tridimensional da estrutura

A vantagem desse processo ¢ que uma vez criado o desenho em AutoCAD, pode-se
verificar ndo s6 as coordenadas nodais e distdncias entre os eixos dos elementos mas
também visualizar a estrutura em diversos angulos para constatar um eventual erro na

entrada de dados do programa computacional.
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4

CAPITULO

EXEMPLOS NUMERICOS

6.1 Introducao

Apresenta-se a seguir quatro exemplos numéricos, cujos resultados sdo analisados
com o intuito de se obter algumas conclusdes importantes a respeito do comportamento de
grupo de estacas e os efeitos da interagdo solo - estrutura nos edificios de multiplos andares.

No primeiro exemplo sera analisado um caso de fundagdes de um silo com
resultados de provas de carga para uma estaca isolada. A partir desses dados serdo feitas
previsdes, com o objetivo de verificar os efeitos do grupo de estacas nos recalques.

Nos dois exemplos seguintes serdo mostrados edificios submetidos a cargas verticais
e agOes horizontais para analisar os efeitos mais comuns da interagdo solo — estrutura como
redistribui¢des dos esfor¢os nos elementos estruturais, as mudancas nas reagdes ¢ a
deformada nos apoios. Mostra-se também a convergéncia do processo iterativo nas reagdes.

No ultimo exemplo foi feito uma comparagao entre resultados de recalques medidos
num edificio no interior de Sao Paulo e o modelo numérico adotado no presente trabalho
como uma forma de validacdo do programa computacional. Neste ultimo exemplo o
programa computacional foi adaptado para analisar fundagdes em tubuldes, onde considerou-
se apenas a deslocabilidade vertical para cada apoio, restringindo as outras (duas rotagdes) e
portanto, dispensando o roteiro de estaqueamento de SCHIEL (1957) onde além das cargas
verticais os momentos fletores nos apoios podem ser absorvidos através do bloco de

coroamento, suposto rigido, para as estacas, em forma de esforcos axiais.
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Exemplo 1

Neste exemplo, sera analisada a fundagdo de dois reservatorios da Termoelétrica —
Gdansk (Poldénia) cujos os dados foram enviados pelo Technical Committee of “Pile
Driving” (TC 18) com a finalidade de fazer previsoes dos recalques do grupo de estacas.

Serdo feitas duas andlises:

A primeira, sera estimado um diagrama de ruptura do contato estaca — solo a partir
da Norma Polonesa No.PN-83/B-02482 “Foundation bearing capacity of piles and pile
foundation” segundo GWIZDALA (1997) e este sera utilizado no programa computacional
como entrada de dados (diagrama de ruptura do sistema estaca — solo) para o calculo de
recalque da estaca;

A segunda, com os dados da curva carga — recalque da estaca (prova de carga
realizado no local), o diagrama de ruptura sera ajustado em proporcdo ao da primeira

previsdo, um novo diagrama de ruptura mais provavel para o terreno.

Tem-se:

6 blocos de fundagdes para servir de apoio para dois silos.
Dimensdes e tipo de estaca:

4 Blocos: 43mx 45m;H=20m

2 Blocos: 4,3mx 10,0m; H=20m

72 estacas tipo “Vibro — Fundex”:

Diametro do fuste ¢ 45,7 cm e Diametro da base ¢ 53,0 cm
Comprimento da estaca L = 17,6 m

Médulo da estaca E, = 2400 kN / cm’

Segundo TC 18, estima-se que cada estaca recebera em torno de 953 kN de carga oriundas

do silo.
Nivel das Tipo de solo |Densidade E, Poisson
camadas (m) relativa (kN / cm?)
-3,85 Areia fina 0,51 4,74 0,30
-4,40 Argila mole - 0,06 0,32
-4,70 Aluvido - 0,21 0,30
-13,20 Areia fina 0,72 6,50 0,30
-14,50 Areia fina 0.51 4,74 0,30
- Areia fina 0,72 6,50 0,30

Tabela 6.1 — caracteristicas do solo
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1.1 Resisténcia caracteristica N da estaca isolada, segundo a Norma Polonésa:
B © — 5 Resisténcia do fuste
Np =S, q7Ap
N=Np+ Ns ©
Ng = z Ssiti Ay > Resisténcia da base

i = indice das camadas do solo
S € Sp = fatores construtivos
q = resisténcia unitaria da base
0" =vmq t =resisténcia unitaria do fuste
=y, t Ym= coeficiente de material ( depende do Ipou I )
Ip = indice de densidade do solo

I = indice de liquidez do solo

Camada | Tipo de solo Ip g (kPa) t (kPa) S, S
1 Areia fina 0,51 2205,88 47,41 1,4 1,1
2 Argila mole - - - - -
3 Aluvido - - - - -
4 Areia fina 0,72 291212 67,75 1,1 1,0
5 Areia fina 0.51 2205,88 47,41 1,4 1,1
6 Areia fina 0,72 2912,12 67,75 1,1 1,0

Tabela 6.2 — Resisténcia na base e no fuste

Para o tipo “Vibro-Fundex” a Norma Polonesa recomenda o acréscimo de 20% para
promover a melhor compatibilizagcdo dos valores de q e t.
A maxima resisténcia na base da estaca é:

Np=Spq"” Ap=1,1x(0,291212 + 20% ) x 2206,18 = 848,05 kN

A maxima resisténcia no fuste da estaca é:

Ns = ZSSi t; Ag

Ssi ti(kN/sz) Asi (sz) Nsi (kN)

1,1 0,003650+20% 42353,38 204,09
1,0 0,006775+20%  122035,16 992,14
1,1 0,004741+20% 18664,20 116,80
1,0 0,006775+20% 57428,31 466,89

1779,92 kN
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O valor da ruptura contato estaca — solo pela Norma fica:

N=Np+Ng =848,05+1779,92 = 2627,97 kN

1 oo p

T 1,3836
kN/cm

? 1,1672
kN/cm

0,8984
kN/cm

1,1672

kN/cm L Sl N
< ZIS 21

PL =1779,92 kN PP = 848,05 kN

Figura 6.1 — Diagrama de ruptura

Com os dados da prova de carga da estaca 55 (Fig. 6.4) realizada no terreno, pode-se

ajustar o mais provavel diagrama de ruptura, (Fig. 6.2).

| oo | p

T N 2,13932

kN/cm N

T 1.80466
kN/cm AN

1,38915 AN
kN/cm AR

1,80462 AN
kN/cm ||< e N

%
A

PL=1779,92+972,03 kKN PP =848,05 kN

Figura 6.2 — Diagrama de ruptura ajustado
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Com o diagrama de ruptura ajustado com a retro — analise, foram calculados os
recalques da estaca para cargas crescentes e o resultado mostrou-se bem mais representativo,

(Fig.6.3).

Curva carga -recalque da estaca isolada

4000

Recalque no topo da
estaca (mm)

Carga no topo da estaca ( kN )

—e— Ajustado
—m— Resultados da prova de carga
—— Previsao sem ajuste

Figura 6.3 — Comparacao

Com os dados do diagrama de ruptura ajustado, realizou-se uma estimativa numérica
levando em conta o efeito de grupo para 72 estacas e os resultados foram:
Sendo: Deform. = deformacao elastica do fuste da estaca;

Desloc. = deslocamento do solo na base da estaca.

Estaca Deform. Desloc. Recalque (cm)
1 10753 13934 24687
2 .10469 .14953 25421
3 .10865 15290 26155

55 .09557 20651 .30208
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70 .10865 15290 26155
71 10469 14953 25421
72 .10753 13934 24687

Na prova de carga para estaca isolada, a carga aplicada de 953 kN na estaca 55
provocou um recalque de 1,14 mm (Fig. 6.3). Esta mesma estaca, quando estimado
numericamente a agdo do grupo de estacas, salta para 3,02 mm de recalque, ou seja mais que
o dobro do recalque medido na estaca isolada. Na realidade, como existe o contato direto do
bloco de coroamento com o terreno, ¢ bem provavel que este recalque do grupo seja menor
que o previsto neste modelo numérico, no entanto o exemplo mostra a importincia da

consideracdo dos efeitos de grupo nos recalques das estacas.

Os recalques no bloco de coroamento considerando que todas as cargas serdo

transmitidas diretamente para as estacas sem o contato do bloco com o solo, fica:

Recalques (cm) Rotagdo Y (rd) Rotagdo Z (rd)
-.2600225047 .0000322707 0000407756
-.3020747575 .0000484832 .0000000000
-.2600225047 .0000322707 -.0000407756
-.2600225047 -.0000322707 0000407756
-.3020747575 -.0000484832 .0000000000
-.2600225047 -.0000322707 -.0000407756
'y
o ¢ O o O 0 0o o o o O O
o &o—o1»» O O O-—©o—~oo——oT P o g—oT»r
o O O o O 0 0 o o o @ O
v
A /P_rmaa_ds_carga_na estaca 55
o ¢ O o O 0 o/o o o O O
<o o <+—to o o & o o «Ho—09 o
o O O o O 0 0o o o o @ O

A
N

<¢

Figure 6.4 — Movimento do bloco rigido
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Exemplo 2

Neste exemplo aproveita-se de um edificio com 15 pavimentos — tipo e um
pavimento — base, cujos resultados sdo analisados com o intuito de verificar a diferenga no
comportamento estrutural de um edificio de multiplos andares entre considerar ou ndo a
interacdo solo — estrutura: as estacas sdo pré - moldados de ¢ 42 e $50 cm de didmetro e o

perfil do solo foi adotado de uma regido da Baixada Santista, GOMES(1986).

Espessura da laje: 10 cm
com carga uniformemente distribuida nas lajes 0.001 kN/cm®
Pé-direito dos andares: 300 cm
Moédulo de Elasticidade: 2000 kN/cm®
Vigas do pavimento tipo: dimensodes de 20 x 60 cm

com carga uniformemente distribuida de 0,1 kN/cm

Acgao do vento segundo NBR 6123

Velocidade basica do vento 30 m/s

Categoria Il (terreno aberto em nivel), vento ndo turbulento
Classe B (maior dimensao do edificio inferior a 50m)

Coeficiente de arrasto Ca = 1,43

Trechos | H(m) [VoS;S;] S, Vi (m/s) | q( kN/m?) | Qeq (KN/m)
1 9 30 0,98 29,4 0,53 11,37
2 18 30 1,04 31,2 0,60 12,80
3 27 30 1,08 32,4 0,64 13,80
4 36 30 1,11 33,3 0,68 14,58
5 45 30 1,13 33,9 0,70 15,11

Tabela 6.3 — Acao horizontal do vento

As lajes sdo discretizados em elementos finitos quadrangulares, condensadas a partir de

quatro elementos triangulares DKT de acordo com o Capitulo 3, item 3.5.
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Vento
PO1 - 300 — = P02
20 x 80 20 x 80
P03 P04 P05 P06
20 x 80 30 x 60 30x 60 20 x 80
(=3
(=}
i Z
'y
P07 Y P10
80x30 1 v 3 80 x 30
P08 P09
TO07x 30 g0x3
(=3
(=}
<+
P11 . , . P14
600 . 300 ; 600 .
20x 90 P12 P13 20 x 90
30x 80 30 x 80
Figura 6.5 - Pavimento tipo
Bloco 01 Bloco 02
@D I 2) D I ®
@D &
Bloco 03 Bloco 06
Bloco 04 Bloco 05
@& U @& EDB %5 @& U @&
oY D-d DD oY
Z
N
Bloco 08 EB @ @ @ Bloco 09
Bloco 07 | (D} me:n Y (b | Bloco 10
& e o |l o <
® H ® ® D & D D ® ® H ®
S e e R ®- @
Bloco 11 Bloco 12 Bloco 13 Bloco 14

Figura 6.6 - Pavimento base

As vigas de cintamento tem dimensoes 20 x 30 cm.

Os blocos 01, 02, 03, 06, 11 e 14 foram adotados estacas de ¢ 42 cm com o

comprimento de 28 m. Os demais blocos, sdo de estacas ¢ 50 cm de didmetro com 30 m de

comprimento.



O perfil do solo adotado tem seguintes caracteristicas:
Numero de camada: 8

Camada (m) Classificagdo

83

0,0a 2,2 Silte argilo arenoso Modulo de Young adotado da estaca :

22a148  Argila 2500 kN/ cm?
14,8 2182 Areia siltosa
18,2 a28,8 Argila
28,8 a34,0 Areia
34,0 a 35,8 Areia siltosa
35,8a41,6 Argila
41,6 a45,45  Areia

O diagrama de ruptura lateral PL e na ponta da estaca PP sera determinado com o

método AOKI — VELLOSO (1975) conhecendo-se o tipo de solo e nimero de SPT para cada

metro de profundidade. Segundo este método, tem-se para a estaca de 42 PL. = 407,90 kN e
PP=1187,52 kN portanto PR=1595,42 kN. Para &J50 tem-se PL=711,80 kN ¢ PP=1683,00

kN e portanto PR=2394,80 kN como ruptura do sistema estaca — solo.

Estaca ¢42 comp. 28 m Estaca $50 comp. 30 m
20mT [ 0 T T
0,062203 kN/cm 0,074055 kN/cm
48m 4 -
0,155235 kN/cm 0,184794 kN/cm
82m+——+————+7 = — = — — =
0,210339 kN/cm
0,176689 kN/cm
28.8m | — - _ e
1 o 1 1 kN
30,0 m 0.735083 kN/em ,03503 /em
320m-— = -
PL(2) Q(z) PL(2) Q(2)

Figura 6.7 — Diagrama de atrito acumulado e local



A diferenga de fluxo de carregamento axial nos pilares considerando ou ndo a interagéo:

Numero do pavimento

Pilares 01 e 02
15 s
13 \‘\-
11 \
0 N
: AN
5 AN
5 PR
: ‘ Y.
0 200 400 600 800
Esforgo axial (KN)
‘—Q—Anélise sem interagdo —s— Andlise com interagcao ‘
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Pilares 03 e 06

Numero do pavimento

1 T T
500 1000

Esforgo axial (KN)

150

0

‘—Q—Anélise sem interagdo —s— Analise com interagdo

Numero do pavimento

Pilares 04 e 05

™~

a A
= W o
L

N

T ¢

1500 2000

1 T T
500 1000

Esforgo axial (KN)

‘—Q—Anélise sem interagdo —s— Analise com interagéo ‘

Pilares 07 e 10

15 =
AN
o 13
AN
'§9 \
S AN
™\
s, e

1000 1500 2000
Esforgo axial (KN)

500 2500

‘—o— Andlise sem interagdo —#— Andlise com interagao ‘

3000

Numero do pavimento

Pilares 08 e 09

e

N

- A A
© = W O
L

1000 2000 3000
Esforgo axial (KN)

—e— Anadlise sem interagdo —s— Analise com interagao

Pilares 11 e 14

AN

Numero do pavimento
SN
- W U N © =~ w »
A .

500 1000 1500
Esforgo axial (KN )

»

2000

o

‘—Q—Anélise sem interagdo —=— Anadlise com interagcao

2500

Pilares 12 e 13

AN

.

N

Numero do pavimento

1 \

0 500

1000 1

Esforgo axial

500 2000 2500 3000 3500

A\

‘+Anélise com interagdo —e— Andlise sem interagao

Figura 6.8 — Esforcos axiais nos pilares
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Pilares 01 e 02

15 Pl
o

rd

5;;7

2000 4000 6000

Momento fletor (KNcm )

\

1
T

Numero do pavimento

& T T T

-6000 -4000 -2000 0

—e— Anadlise sem interagdo —s— Andlise com interagao ‘

Pilares 03 e 06

-
(]

ey
(48]

N
]

(48]

Numero do pavimento

|

g T

-11000  -8000

Momento fletor (KNcm)

-5000 -2000 1000

‘—Q—Anélise sem interagcdo —s— Analise com interagao ‘

Pilares 04 e 05

N
&
]

-
- W
I I

o

o
s
<.

-3000

(¢

Numero do pavimento

w

BN

2000 7000

Momento fletor (KN cm )

-8000

—e— Andlise sem interagdo —s— Analise com interag&o ‘

Pilares 07 e 10

- 15
£ *
(]
£ 11
>
2 9 -
3 7
o
g 51
£ 3
z 4
T v T T
8000  -6000  -4000  -2000 O

Momento fletor (KN cm )

‘—Q—Anélise sem interacdo —=— Andlise com interagéo ‘

Pilares 08 e 09

» 15
£ . 13
Q
£ 1
3 /
3 9
: _,/ 5
0 5
Q 15
£ Z s
= j }\e ‘ —1

-9000 -7000 -5000 -3000 -1000

Momento fletor (KNcm)

‘ —e—Anadlise sem interagdo —s— Analise com interagao ‘

Pilares 11 e 14

3

T,

N © = @

Numero do pavimento

"y

—

T o T T

-20000 -15000 -10000  -5000

Momento fletor (KNcm)

-25000

‘—Q—Anélise sem interagdo —s— Andlise com interagao ‘

Numero do pavimento

Pilares12 e 13
.
114
9
)/
5 4
3 4
& T T T 1
-24000 -19000 -14000 -9000 -4000
Momento fletor (KNcm )
—=— Andlise com interagdo —e— Andlise sem interagéo

Figura 6.9 — Momentos fletores nos pilares em torno do eixo y
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Esforgo cortante € momento fletor na viga 02 (conexao com o P04)

Numero do pavimento

Viga 02 ( entre P01 e P04)

15
o

<

12
=2

N
o}

‘\Z\
B

20 40

Cortante (KN)

AR TN

-20 0

80

‘—Q—Anélise sem interagdo —s— Analise com interagao ‘

Viga 02 ( entre P01 e P04)

Numero do pavimento

-10000 -6000 -2000 2000

Momento fletor ( KN cm )

6000

‘—O—Anélise sem interacdo —#— Analise com interagdo ‘

Esforco cortante e momento fletor na viga 09 (no meio do vao)

Numero do pavimento

Viga 09 ( entre P07 e P08 )

SN
(O]

13
11
9
7
5,
3,
4
0

Cortante (KN )

—e— Andlise sem interagdo —s— Andlise com interagéo

Viga 09 ( entre P07 e P08 )

2 15
c 'ﬁ? 12
g ™
o 9
-g 1 X 7 |
2 g
Q v
: j. ‘> 5
3

z ‘ * 4

-6000 -5500 -5000 -4500

Momento fletor (KN cm )

‘—Q—Anélise sem interagdo —s— Analise com interagé@o

Esforgo cortante e momento fletor na viga 06 (no meio do vao)

Numero do pavimento

Viga 06 ( entre P08 e P12)

40 50
Cortante ( KN)

60

70

80

Viga 06 ( entre P08 eP12)

» 15

—\\i3

b

Numero do pavimento

- W O =
I

e
B

-2000 -1500 -1000 -500 O 500 1000 1500 2000

Momento fletor (KN cm )

—e— Andlise sem interagdo —s— Analise com interagao ‘

‘—Q—Anélise sem interagdo —s— Analise com interagdo ‘

Figura 6.10 — Esforcos nas vigas
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Sem interagao Com interagao

Reagdes ( kN ) Recalques (cm ) Reagbes (kN ) Recalques (cm)
Bloco 01 557.1724 -0.6183 726.4973 -0.6339
Bloco 02 557.1724 -0.6183 726.4973 -0.6339
Bloco 03 1182.2877 -0.6685 1386.8180 -0.7101
Bloco 04 1909.7045 -1.0928 1691.3367 -0.9868
Bloco 05 1909.7045 -1.0928 1691.3367 -0.9868
Bloco 06 1182.2877 -0.6685 1386.8180 -0.7101
Bloco 07 2409.7047 -1.1983 2218.4043 -1.0854
Bloco 08 3433.8335 -1.3456 3143.3733 -1.2386
Bloco 09 3433.8335 -1.3456 3143.3733 -1.2386
Bloco 10 2409.7047 -1.1983 2218.4043 -1.0854
Bloco 11 2017.9063 -1.0551 2264.0244 -1.1861
Bloco 12 2964.3909 -1.3665 3044.5460 -1.3888
Bloco 13 2964.3909 -1.3665 3044.5460 -1.3888
Bloco 14 2017.9063 -1.0551 2264.0244 -1.1861

Tabela 6.4 - Comparacio nas reacdes e recalques

Verificou-se que os recalques diferenciais sdo menores quando se considera a
interacdo solo — estrutura, face a rigidez da estrutura que serve como restricdo parcial aos
movimentos relativos nos apoios. Devido a esta absor¢do dos esforcos, ndo previsto em
analises convencionais, a estrutura pode apresentar comportamento com diferencas
significativas em alguns elementos estruturais com fluxo de carregamentos diferentes da
previsdo. Esta rigidez nos edificios de multiplos andares ¢ determinada pelo niimero de
pavimentos e a integridade existente entre os elementos estruturais que formam um fator
predominante na uniformizagdo dos recalques diferenciais (Tab. 6.4). Em geral, as cargas
axiais dos pilares centrais transmitem uma parte da carga através das vigas para os pilares da
periferia que tem a tendéncia de recalcarem menos. Este comportamento foi constatado no
exemplo apresentado e as diferengas sdo maiores (para menos ou para mais) quanto mais
perto for o pavimento nas fundagdes, diminuindo nos pavimentos superiores. No caso, 0s
pilares centrais P04, P05, P07, P08, P09 e P10 tiveram o alivio de cargas resultando
acréscimos em todos os pilares restantes da periferia (Fig. 6.8). Nos momentos fletores dos
pilares as diferencas foram verificadas com redugdes em P01, P02, P03, P04, P05 ¢ P06 ¢
acréscimos em restante dos pilares. (Fig. 6.9). Ou seja, mostra-se claramente que ndo
somente os esfor¢os axiais dos pilares mas também nos momentos fletores tiveram seus

esforgos redistribuidos.
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Apresenta-se um exemplo numérico, cujos resultados séo analisados com o intuito

de verificar o comportamento estrutural de um edificio de multiplos andares quando se

considera a interacao solo - estrutura. O tipo de estaca e o solo foi inteiramente aproveitado

de um exemplo apresentado em AOKI (1985). Dentre o modelo de analise da estrutura, foi

adotado o modelo que considera a rigidez transversal a flexao das lajes e teoria de 1 * ordem

nos pilares.

Para verificar o comportamento da interagdo solo - estrutura, adotou-se uma estrutura de 15

pavimentos tipo e 9 pilares (4 de 30x70, 2 de 80x30, 2 de 60x30 e 1 de 40x80).

Tendo as seguintes caracteristicas:

Espessura constante da laje:

Pé-direito dos andares:

Modulo de Elasticidade:

Coeficiente de Poisson:

Carga uniformemente distribuida nas lajes:

Carga distribuida nas vigas:

Acdo do vento

Vo=30m/s

Categoria II ( terreno aberto em nivel )

10 cm

300 cm

2000 kN / ¢m 2

0,25

0,001 kN/ecm?= 10 kN/m 2
0,1 kN/cm= 10kN/m

7,5m

Classe B ( maior dimensao inferior a 50 m )

Vento ndo turbulento

Coeficiente de arrasto Ca = 1,45

Trechos Hi(m) VoS;S;

1 10
2 20
3 30
4 40
5 45

30
30
30
30
30

S>
0,98
1,04
1,08
1,11
1,12

Vi (m/s)

29,4
31,2
32,4
33,3
33,6

15m

g

y

T

Vento

Figura 6.11 — Ac¢ao do vento no edificio

q (kN/m %)

0,530
0,597
0,644
0,680
0,692

Qg (KN/m)
11,53
12,98
14,01
14,79
15,05
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Todas as vigas do pavimento tipo tem dimensdes 15/80, os quadriculados que

aparecem nas lajes sdo elementos finitos de placa quadrangular condensados a partir de 4

elementos triangulares DKT :

750 750
P01 P02
30/70 80/30 P03
4 77 %0/70
LN
™~
™
P0OS
P04
60/30 V 40/80 POG
\N—&7 7] 60/30
7
LN
~|
™)
| P07 PO8 ||
é 30/70 80/30 @ P09
Vi 77 1] 30/70

Figura 6.12 — Planta baixa do pavimento tipo

Todas as estacas sdo de concreto pré-moldado com 50cm de didmetro onde os

comprimentos das estacas sdo: 10 m para o Bloco 5 e 9 m para os restantes. As vigas

baldrames tem dimensoes 15/40.

A0, 130 130 AQ

AQ,

AQ,

a0 gn e
& 2107250 S & & 340,250 d D Bloco 3
210/250
7 5 bz zZ
/ . ]
&y b g1 D D d b
@ @ @ @ @ Bloco S @ @ Bloco 6
7 Sovas0 % 340/250 7 210/250
)
& oD & ¢ D e @
©Olas D B Deeg @ Plagas
® @ Do O e @

Figura 6.13 — Planta baixa do pavimento base
A camada indeslocavel se encontra a 21,80 m de profundidade.
Caracteristicas do solo sdo:
Prof.(cm) E (kN/cm?) Coef. Poisson
535 3 0,40
1645 12 0,25
2180 24 0,20



Mostra-se a seguir a convergéncia do processo iterativo nas reagdes dos apoios:

Bloco 01 Bloco 02
2900 4500
Z 2880 —~————————— £ 4450 |
= 2860 | / T 4400 ——————
£ 2840 8 / MRS
k= k=
£ / £ 4350
g 2820 g /
@ 2800 | / S 4300 /
O O
g 2780 S 4250
x <‘ 4
2760 T T T T T T T 4200 T T T T T T T
0 1 2 3 4 5 6 7 8 0 1 2 3 4 5 6 7 8
Numero de iteracées Nimero de iteragoes
Bloco 04 Bloco 05
—~ 2325 . 5600
z Z
< 2320 - £ 5400
© ® 5200
S 2315 | 3 \
H £ 5000 \
> >
o 2310 o 4800
i A ————o—o oo
14 14
2300 T T T T T T T 4400 T T T T T T T
0 1 2 3 4 5 6 7 8 0 1 2 3 4 5 6 7 8
Numero de iteragoes Namero de iteragdes
Bloco 07 Bloco 08
1820 2950 .
—_ N - ’/./*"’_‘—’_‘_‘
Z 1800 / Z 2930 /
:«: 1780 / % 2910
£ 1760 / £ 2890 /
£ 1740 $ 2870 /
]
§ 1720 S, 2850 /
g 1700 | S 2830 /
1680 — 12810‘{ —_—
0 1 2 3 4 5 6 7 8 0 1 2 3 4 5 6 7 8
Numero de iteragées Numero de iteragoes

Figura 6.14 — Reacdes verticais nos apoios
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Bloco 01 Bloco 02
19000 6000 <
- — e e e _ \
g 19790 i £ 4000
z 18500 s \
= X 2000
> 18250 z \
- >
£ 18000 / % 0 o
5 17750 = 1 2 3 4 .
| / £ -2000 -
s 17500 £
£ 4 e
o
S 17250 | S -4000 {—{
17000 N — 6000
01 2 3 4 5 6 7 8 ' o
Numero de iteragées Numero de iteragées

Bloco 04 Bloco 05

7500 40000
_ T 38000 |
E 7000 | . § 36000 |
Z 6500 |/ £ 34000 |
g > 32000
> | =
s 6000 £ 30000 \
2 5500 | % 28000 - \
o T 26000
€ 5000 o
2 E 24000 \\ /I: —o—0
2 4500 1 = 22000 &

4000 e 20000 —

01 2 3 4 5 6 7 8

Numero de iteragées

0 1 2 3 4 5 6 7 8
Numero de iteragoes

Bloco 07 Bloco 08
17000 14000
—~ 16800 13000 - q
E 16600 |2\ £ 12000 - //‘/’—+*_1
£ 16400 v \ 2 11000
E 16200 \ ::' 10000 /
£ 16000 £ 9000 |
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Quando uma estrutura apoiada sobre uma base suposta rigida ¢ submetido a
combinacdo de agdes verticais e horizontais, seus pavimentos sofrem deslocamentos devido
a deformacdo dos elementos. No entanto se esta base for substituida por uma fundacdo

flexivel, esses deslocamentos tornam-se maiores por causa da ocorréncia de recalques.

15 » -
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Figura 6.16 — Deslocamentos horizontais
Mostra-se a seguir, os esforcos de alguns elementos nos pilares e vigas comparando

a analise sem e com a intera¢do solo — estrutura. Verifica-se que a diferenca ¢ maior nas
proximidades dos pavimentos inferiores, onde o efeito da interacdo € mais pronunciado, e vai

diminuindo com a altura do edificio.
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Figura 6.17 — Momentos fletores nos pilares
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Figura 6.18 — Esforcos cortantes nas vigas
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Figura 6.19 — Momentos fletores nas vigas
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Figura 6.20 — Esforcos axiais nos pilares

Sem interagdo  |Com interagdo Sem intera¢do |Com interagdo
Reagdo Reacdo Recalque Momento Y | Momento Y | Rotagdo
kN kN cm kN x cm kN x cm rd
Bloco 1l | 2768.9114 2875.1894 -0.6447 17431.9231 18771.3027 | 0.0003551
Bloco 2 | 4242.9166 4389.4721 -0.7770 5732.8042 -950.0622  |-0.0004437
Bloco3 | 2768.9114 2875.1894 -0.6447 17431.9231 18771.3027 | 0.0003551
Bloco 4 | 2325.3519 2304.9725 -0.5307 4568.4479 6979.9610 | 0.0003083
Bloco 5 | 5420.3319 4750.2660 -0.7900 35156.2166 24246.6309 | 0.0006528
Bloco 6 | 2325.3519 2304.9725 -0.5307 4568.4479 6979.9610 | 0.0003083
Bloco 7 | 1692.8165 1804.9108 -0.3571 16396.1851 15299.3379 | 0.0006119
Bloco 8 | 2817.5910 2945.1152 -0.4866 4774.3893 13418.6476 | 0.0007286
Bloco 9 | 1692.8164 1804.9108 -0.3571 16396.1851 15299.3379 | 0.0006119

Tabela 6.5 — Comparacio das reagdes entre considerar ou nio a interacio
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Como apresentado nos resultados numéricos, dependendo do desempenho entre a
estrutura e o macigo de solo, pode existir diferencas significativas nos esforgos atuantes nos
edificios devido a mudanga do fluxo de carregamento nos apoios provocados pela
deformacgdo do macico e elementos estruturais de fundagdes. Estas diferengas sdo maiores
nas imedia¢des do pavimento inferior onde a influéncia da interagdo entre a estrutura e o solo
s30 mais acentuadas, como ja foi mostrado no exemplo anterior.

Em geral, as cargas axiais dos pilares centrais transmitem uma parte da carga através
das vigas para os pilares da periferia que tem a tendéncia de recalcarem menos. Este
comportamento foi constatado no exemplo apresentado e verificou-se que as diferencas sdo
menores nos pavimentos superiores € estas crescem a medida que se aproximam nos
pavimentos inferiores (para menos ou para mais) tanto para pilares quanto para vigas. No
caso, o pilar P05 foi o tinico que teve alivio de carregamento, enquanto que todos os pilares
restantes tiveram acréscimo de cargas, como pode ser observado nos graficos dos esforcos
axiais e nos resultados das reagdes verticais. Nos momentos fletores dos pilares foram

verificados mudangas significativas de valores com acréscimos e redugdes.
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Exemplo 4

Poucos trabalhos mostram comparagdo entre resultados de medigdes na obra e resultados
numéricos quando se trata de intera¢do solo — estrutura. As dificuldades na modelagem
comegam desde a simulacdo da seqiiéncia construtiva e propriedades reologicas dos
materiais até na escolha representativa do modulo de deformabilidade de n camadas do
macico de solo e a influéncia do tempo nos pardmetros geotécnicos. Dentre estas
dificuldades, procurou-se um caso real de medigdes de recalques que esteja dentro do
contexto da pesquisa, ou seja:

e Fundagoes profundas (estacas ou tubuldes);
e Medigdes de recalques no solo arenoso onde o efeito do adensamento néo seja
tao significativo, como acontece em solos argilosos.

Neste exemplo, analisou-se um edificio de concreto armado com fundagdes profundas
em tubuldes construido na cidade de Bauru e as medigdes de recalques acompanhados e
documentados em LOBO; FERREIRA & ALBIERO(1996). Os recalques de todos os pilares
foram medidos desde agosto de 1994 logo apos a concretagem da primeira laje do andar —
tipo e a desforma dos pilares do pavimento térreo. O ltimo levantamento foi realizado em
agosto de 1996.

Na tabela 6.9 sdo fornecidos cargas e recalques estimados e os recalques de cada pilar
medidos na obra. Serdo comparados com dois resultados numéricos:

e Modelo 1: considerando o efeito de grupo de tubuldes com as cargas estimadas
sem a interagdo solo — estrutura;
e Modelo 2: considerando o efeito de grupo de tubuldes e cargas estimadas com a

interacdo solo — estrutura;

Caracteristicas geotécnicas do solo local

Segundo FERREIRA(1991) os resultados de sondagens de simples reconhecimento
na cidade de Bauru em geral apontam nos primeiros metros com SPT variando entre 2 ¢ 6 até
aproximadamente 5 a 6 metros. A variacdo dos valores do SPT ¢ praticamente linear com a
profundidade até 9 a 13 m, quando entdo ocorre um crescimento mais acentuado, até atingir

camadas impermeaveis a percussao por volta de 20 a 25 metros.
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Aproximadamente 80% dos edificios construidos nesta regido do estado tem sido sob
tubuldes a céu aberto por ser relativamente facil de ser escavado e o nivel de agua freatico
profundo. Para a tensdo méaxima de cisalhamento fuste — solo adotou-se 30kPa = 30 kN/m’
de LOBO et al.(1997) estimado a partir da interpretagdo curva carga x recalque para solos
com caracteristicas idénticas deste exemplo ¢ da mesma cidade.

A fig. 6.21 mostra resultados de uma sondagem de simples reconhecimento tipica,

realizada no local da edificacdo.

SPT Classificaggo do solo Prof. (m)
4| N
4
5 [ Areia fina
5 argilosa §\, 30 kPa
B marrom,
S [ fofa
6 a
7 L medianamente d
- compacta
9 L
2 SN
] 1002 —
% B Areia fina, D
= marrom e amarela,
78 [ compacta
120 a muito compacta
11 15,12

Figura 6.21 — Perfil do solo, LOBO et al. (1996)

Os resultados da sondagem s6 sdo conhecidos até a profundidade 15 m. Para poder
analisar o caso foram adotados o nimero de SPT e caracteristicas do solo abaixo deste como
sendo constante até a profundidade 25 m onde considerou-se como camada indeslocével.

MELO(1971) apud ALBIERO et al.(1993) apresenta uma expressdo empirica para
previsdo do mddulo de deformabilidade Eg para solos arenosos em fungdo dos valores do
SPT:  E=220x10 (1224+0405leN) (kPa), onde N é o ntimero de SPT da sondagem.

A expressdo acima mostrou-se bastante satisfatoria quando comparado com o Eg
resultante dos ensaios de compressao simples mostrado em FERREIRA(1991), razdo pelo
qual foi adotado aqui para estimar os Eg deste exemplo. Foi adotado v = 0,3 para todas as

camadas. ( Tab. 6.6)
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A influéncia da colapsibilidade em fundacées

Segundo CINTRA(1998) os solos colapsiveis do Brasil em particular do sedimento
cenozodico, o colapso s6 ocorre se for atingido uma carga limite ou critica (sobrecarga),
diferente do “/oess” russo, que ao serem inundados entram em colapso apenas pelo peso
proprio da camada do solo sem necessariamente com carregamento externo. Existem
trabalhos sobre o comportamento de sapatas e estacas em solos colapsiveis, mas ainda ndo ha
na literatura pesquisas sobre o comportamento de tubuldes, pela dificuldade e alto custo para
realizar prova de carga neste tipo de fundagao.
Na tabela 6.9, observa-se que apesar de o edificio apresentar em planta relativamente
simétrica, os pilares P14, P15, P17, P18, P21 e P22 recalcaram entre 7 a 9 mm enquanto que
os pilares P2, P3, P5 e P6 ndo passam de 4 mm. Segundo LOBO et al.(1996), exatamente
nessa regido de maior recalque, ocorria acimulo de adguas pluviais durante a época de chuva
pois houve uma escavacdo de aproximadamente 2 m para se fazer o subsolo. O maior
umedecimento nessa regido pode ter provocado uma reducao na resisténcia lateral ao longo
do fuste, aumentando a parcela de carga para o contato base — solo, resultando em maior
recalque desses tubuldes, fato associado a colapsibilidade do solo de Bauru.
Para o caso em estudo, foram adotadas as seguintes hipoteses:
e Com a inundagdo, a resisténcia lateral diminui de 1/3 no topo até 1/2 na base,
AOKI & CINTRA (2000).

e Além da perda de contato fuste — solo, para simular a queda do modulo de
deformabilidade do solo foi adotado: 2/3 de redugdo para solos que envolvem
tubuldes 19 e 15, 1/2 de redugdo para solos que envolvem tubuldes 14 e 20 e
reducdo de 1/3 para solos que envolvem tubuldes 17, 18, 21 e 22 onde houve a

maior inunda¢ao e maior recalque de acordo com o LOBO et al. (1996).

13 Prof (cm) | Es (kN/em?) | v
— 250 4.2 0,3
750 8,0 0,3
1002 9,4 0,3
1300 13,3 0,3
2500 24,7 0,3
Tabela 6.6 — Camadas de solo

 E—

1/2
Figura 6.22 — Reducao do contato fuste — solo, AOKI & CINTRA (2000)
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Descricio do edificio

O edificio tem estrutura de concreto armado convencional e utiliza no fechamento,
alvenaria de tijolos cerdmicos vazados, possui um pavimento térreo de garagem, o primeiro
andar e 10 pavimentos tipo sendo o ultimo de cobertura. Cada andar possui quatro

apartamentos de dois quartos e servidos por dois elevadores.

Etapa Carga
Concreto 4,86
Alvenaria 2,73
Revestimento da laje 0,38
Revestimento de paredes internas 1,65
Revestimento de paredes externas 0,67
Regularizagdo do piso 1,03
Piso 0,26
Carga acidental 1,32

Total 12,90

Tabela 6.7 — Carga kN/m?, LOBO et al. (1996)

Segundo LOBO et al.(1996) quando na ultima medi¢do de recalques estavam
concluidos: a estrutura de concreto armado, o fechamento interno e externo de alvenaria, o
revestimento inferior das lajes de forro, e as paredes internas estavam quase na totalidade
revestidas. Faltando a colocagdo dos azulejos, a regularizacdo do concreto do piso, a
colocacdo de pisos, o revestimento externo; estima-se que estavam atuando nos pilares 75%
da soma da carga prevista no projeto. Neste exemplo foi adotado a metade da carga acidental
prevista no projeto para simular o peso devido aos movimentos dos operarios e eventuais
cargas oriundas de diversos materiais.

Segundo a NB —1/78, a estimativa de modulo de elasticidade do concreto armado em
fungio do f (MPa) é : E=0,9*6600 ,f, +3,5

Tem-se assim, para a estrutura do edificio com fy =25 MPa, E. = 3171 kN/cm?
E para tubuldes com fx = 15 MPa, tem-se: E; = 2555 kN/cm?
Para a analise foram adotados E. = 3100 kN/cm? e E,= 2500 kN/cm?.

O pavimento foi discretizado em elementos de placa, DKT7, e elementos de barra
com o recurso de interface grafica PEC — SOUSA JUNIOR (1996) disponivel no
Departamento de Estruturas, que tornou possivel a entrada de dados graficamente ¢ a

emissdo do arquivo de entrada para o programa computacional do presente trabalho.
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Figura 6.27 — Pavimento cobertura
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Descricio de tubuldes
Para cada pilar foi projetado um tubuldo a céu aberto, com diametro do fuste d e de

base alargada D, apoiado a 10 metros de profundidade.

Dimesodes dos Tubulbes Dimensdes dos Tubulées
pilares (cm2) pilares (cm2)

Pilares d (cm) | D (cm)| |[Pilares d (cm) | D (cm)
1 20x70 70 195 12 20x70 80 235
2 20x70 70 185 13 20x97 90 255
3 20x70 70 185 14 20x97 80 225
4 20x70 70 195 15 20x97 80 225
5 20x70 70 150 16 20x97 90 255
6 20x70 70 150 17 20x70 70 180
7 20x97 90 255 18 20x70 70 180
8 20x97 80 225 19 20x70 70 195
9 20x97 80 225 20 20x70 70 185

10 20x97 90 255 21 20x70 70 185
11 20x70 80 235 22 20x70 70 195

Tabela 6.8 — Dimensdes dos pilares e tubulées

10 m
T4
N
N
. - T.10
N N
NN
T 14 T.15 T.16
/ TN TN
N

Figura 6.29 — Planta baixa dos tubuldes
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As deformadas dos recalques estimados e medidos sdo:
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Cargas e recalques nos tubuldes |
Sem interacao Com interacao Medido
Pilar Carga Recalques Carga Recalques Recalques
(kN) (mm) (kN) (mm) (mm)
1 1198,82 3,8 1196,63 3,8 4,2
2 1011,69 3,8 1013,00 3,7 4,0
3 997,85 3,7 996,00 3,7 3,9
4 1203,29 3,8 1208,90 3,8 4,2
5 628,31 3,5 737,11 3,8 3,0
6 608,87 3,4 715,99 3,7 2,9
7 2270,83 5,3 2264,72 5,2 3,8
8 1921,18 59 1836,63 5,7 5,8
9 1918,20 59 1818,60 5,7 5,3
10 2268,33 5,3 2259,98 5,3 5,0
11 1219,87 5,6 1268,72 5,6 5,1
12 1221,29 5,5 1257,90 5,5 4,9
13 2256,21 5,6 2324,38 5,6 5,8
14 2067,75 9,5 1796,86 8,5 8,9
15 2070,62 8,3 1936,45 7,9 7,3
16 2253,40 5,7 2360,42 59 5,7
17 1081,23 8,9 1042,83 8,6 8,8
18 1089,25 9,0 1047,97 8,7 9,0
19 1225,50 5,2 1300,21 5,4 5,5
20 1138,69 6,7 1235,58 7,1 6,9
21 1138,67 8,4 1156,86 8,5 8,2
22 1227,09 7,8 1241,20 7,9 7,2

Tabela 6.9 — Recalques estimados x recalques medidos

Os recalques absolutos medidos na obra variam entre 2,9 ¢ 9,0 mm com valores
médios de 5,7 mm. Segundo LOBO et al.(1996) esses valores estdo muito proximos dos
observados em edificios de mesmo porte, construidos na cidade de Bauru, utilizando o
mesmo tipo de fundacao.

A pequena magnitude desses recalques deve-se ao fato de uma grande parcela da
carga atuante nos tubuldes esta sendo resistida pelo atrito lateral ao longo do fuste (nesta
analise adotou-se 30kPa para resisténcia lateral maxima como entrada de dados do
programa) e nao exclusivamente pelas tensdes na base como a maioria dos projetistas
admitem neste tipo de fundacao.

Segundo esse mesmo autor, os recalques diferenciais especificas (distor¢des) sdo os
que normalmente provocam problemas estruturais; variam entre praticamente zero e 1:1500
nesta etapa de construcdo, estando muito abaixo daquelas consideradas possiveis de

apresentar algum problema de fissuragdo no concreto ou alvenaria.
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No grafico de deformadas dos recalques, apresentados nas figuras 6.30 ¢ 6.31, com a
analise da interagdo estrutura — solo, verifica-se nitidamente a contribuicao da rigidez da
estrutura interferindo nos recalques dos pilares centrais POS, P09, P14 e P15, enquanto que
nos demais pilares esta contribuigdo foi pequena em relacdo ao processo convencional.
Algumas discrepancias entre os resultados do modelo numérico e o medido (pilares P01,
P04, P07, P21, P22) podem ter surgido pelos diversos fatores como a adogdo de uma unica
sondagem para toda a fundacdo do edificio, a influéncia da inundagdo do solo para tubuldes
e a ndo consideracdo da seqii€ncia construtiva na analise numérica.

Um fato importante ¢ que a ndo consideracdo da seqiiéncia construtiva na analise
pode levar o projetista de estruturas a estimativa de um comportamento estrutural distinto do
real. Como na pratica a estrutura recebe acréscimo de cargas ¢ aumento da rigidez para cada
pavimento levantado, e estes dependem também da velocidade da construgdo (idade do
concreto e tempo de escoramento, ou seja a reologia do material concreto durante e depois
da construcdo) suas conseqiiéncias na redistribui¢do das reagdes, recalques e esforcos nos
elementos estruturais podem apresentar diferencas significativas em relacdo aos modelos
com carregamento instantaneo e edificio totalmente construido. Alguns autores como
FONTE; JUCA; PONTES FILHO(1994) ¢ GUSMAO; GUSMAO FILHO(1994), vem
mostrando a importancia da consideragdo desta analise. A consideragdo destes fatores no

modelo numérico, certamente proporcionara resultados mais representativos e confiaveis.
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4

CAPITULO

CONCLUSOES

O modelo tridimensional de intera¢do solo — estrutura que considera a contribui¢do da
rigidez a flexdo das lajes com os elementos de vigas e pilares, aliado ao modelo de interagdo
com efeitos de grupos de estacas e a nao linearidade na estimativa dos recalques, torna o
presente processo uma grande vantagem em relacdo aos modelos que tradicionalmente
aplicam molas de rigidez isoladas para cada apoio e que ignoram completamente a
continuidade parcial do solo, ou admitem apoios totalmente engastados.

Com a analise integrada entre a estrutura ¢ o maci¢o de solo estratificado, pode-se
avaliar numericamente os efeitos como redistribui¢do dos esfor¢cos nos elementos estruturais,
as reagOes e o comportamento dos recalques devido a deslocabilidade dos apoios.

Nos exemplos analisados, verificou-se que a rigidez da estrutura contribui para diminuir
os recalques diferenciais e distorgoes angulares tornando-se um fator mais favoravel do que
se tratar estruturas e solos separadamente. Os esfor¢os secundarios provenientes da interagao
sdo maiores nos pavimentos inferiores, mas dependendo da rigidez relativa estrutura — solo
podem em alguns casos propagarem aos pavimentos superiores, (caso do exemplo 2 do
capitulo 6).

A validagdo do programa computacional de interagdo solo — estrutura pode ser feita de
duas maneiras:

* Comparacdo com um outro programa computacional devidamente testado e
reconhecido no mercado;

* Comparacdo com os dados medidos no campo devidamente documentados e de fonte

segura.

Dificuldades encontradas;
Dificuldades de comparar numericamente com outros pacotes de softwares:
e Em nivel nacional, praticamente ndo se tem noticias sobre pacote de programa de

interag@o solo — estrutura para fundagdes em estacas.
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Os pacotes como Ansys ¢ Abacus sdo programas de uso especifico em estruturas
especiais (cascas, volumes, pegcas mecanicas, etc), problemas de contato, danos de
materiais e analise de distribuicdo de tensdes e deformagdes, ndo sendo adequado e
vidvel para analisar um edificio que interage com multiplas camadas de solo e a

consideragdo da plastificagdo do grupo de estacas no macigo de solo.

Quanto a comparagdo com os recalques medidos na obra, as dificuldades sao:

A impossibilidade de ensaiar nos laboratorios, por razdes obvias, e a falta de interesse
dos construtores (ou projetistas) em acompanhar ¢ documentar os recalques da obra,
quanto menos para fundagdes profundas em estacas por acreditarem que os recalques sdo
menores que as fundagdes rasas e portanto despreziveis, fazem com que a comparagido

numérica com a real seja muito dificil devido a sua extrema escassez.

SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

A necessidade da consideragdo da reologia do material, concreto, no modelo estrutural;
A contribuicdo da rigidez das alvenarias de fechamento na analise da estrutura;
Consideracdo do carregamento horizontal nas estacas e tubuldes, relevantes para
fundagdes de pontes;

Comparagdo com os resultados medidos no campo para validagdo do programa
computacional;

A inclusdo da rotina de automatizacdo no programa computacional para simular a
seqiiéncia construtiva e comparar suas diferengas em relacdo aos modelos que
consideram o carregamento ¢ a rigidez instantanea;

Necessidade da elaboracdo de rotinas no programa computacional para tornar possivel a
otimizagao nas estruturas de fundagdes em estacas a fim de tornar minimo os recalques
diferenciais, nocivos nas estruturas do edificio.

O recurso grafico no pré-processador de fundacdes para tornar menos cansativo a
entrada de dados com o uso, por exemplo, de AutoLisp para passar as informagdes
diretamente do desenho elaborado em AutoCad, em vez da entrada pelo arquivo.

A necessidade de verificar as envoltorias dos esforgos para diferentes combinacdes de
acdes na estrutura a fim de estudar as cargas criticas e o limite da sua seguranca.

Analise considerando a ndo linearidade fisica da estrutura e verificagdo da estabilidade.
A inclusdo dos nucleos estruturais como mais um sistema de contraventamento e seus

efeitos na interagdo solo — estrutura.
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ALGUMAS CRITICAS SOBRE O MODELO ADOTADO

O método AOKI-LOPES(1975) a luz da teoria da elasticidade com o uso de solugio
de MINDLIN(1936) e processo de STEINBRENNER(1934) tornou possivel a interagdo de
acoes de grupos de elementos de fundagdes, porém a transferéncia de cargas para o solo
adjacente é feita como se fosse continuo, incluindo o espaco preenchidos pelas estacas,
portanto ndo considera a descontinuidade do macigo. Esta ‘lacuna’ s6 € resolvido com os uso
de ferramentas mais sofisticadas como a combinacao de método dos elementos de contorno e
método dos elementos finitos discretizando tanto o maci¢co de solo como clementos de
estacas para simular a existéncia de diferentes materiais.

Seria interessante verificar mediante a comparacdo dos dois métodos, se esta
descontinuidade ocupada pelas estacas até que ponto sdo realmente significativas ou ndo.
Também ¢ importante enfatizar que nem todos os resultados numéricos mais sofisticados sao
verdadeiras para o uso pratico pois o solo € um material que dificilmente pode-se simular
numericamente com perfeicao.

Outra simplificagdo do modelo ¢ quanto a transferéncia de carregamento da estaca.
A resisténcia maxima de contato fuste — solo pode mudar com o efeito do grupo de estacas
devido a deformagdo do solo adjacente provocados pela interacdo do conjunto € nao esta
sendo considerado neste modelo.

O dominio do estudo da interag@o solo — estrutura ndo tem o objetivo somente em
prever os possiveis esforcos secundarios devido aos recalques diferenciais, mas também para
ajustar melhor no dimensionamento dos elementos estruturais de fundagdes e do edificio
simultaneamente para minimizar os efeitos nocivos dos recalques diferenciais nas estruturas.

Com essas consideracdes procura-se otimizar a distribuicdo de esforgos, pois neste
caso, analisa-se integralmente a estrutura e o macico de solo.

Finalmente enfatiza-se que devido a alta complexidade do fenomeno, o modelo de
interacdo solo — estrutura mostrado no presente trabalho ainda esta longe de ser considerado
como concluido. Trata-se de um trabalho que pode servir como base nas futuras
implementagdes ou como primeiro pardmetro de interagdo entre estrutura de edificios de
multiplos andares com fundagdes em estacas e solos estratificados, com os modelos mais
sofisticados como a combina¢do de métodos dos elementos de contorno e finitos que
recentemente tem mostrado aplicagdes para grupo de estacas.

Conclui-se que a continuidade da pesquisa ¢ necessario, com maior intercdmbio
entre as areas de Engenharia de Estruturas e Geotecnia, uma vez que nao existem fundagdes

sem estruturas acima ou estruturas com apoios indeslocaveis.
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ANEXO

FLUXOGRAMA GERAL DA INTERACAO ESTRUTURA - SOLO

A 1
— — 7 — ==
—p I I~
Wﬁ ma [ W— ﬂw ﬂ |
ﬂ Cargas no bloco de coroamento
—>
M Calculam-se :
Vi e Recalques dos blocos ;

e Esfor¢os axiais nas estacas i ;

M, .
e Recalques nas estacas i .

N;

L Repete-se a iteragio até que N; (1er268) ~ N, (iterasdo -1)

. . . Acgdo no Bloco de coroamento
Calcula-se novas rigidezes nos apoios K =

Recalque no Bloco

(iteragdo) (iteragdo - 1)

— Repete-se a iteracdo até que Acdo no Bloco Acdo no Bloco

Observe que existem duas iteragdes:
e A iteragdo para convergéncia entre bloco e grupo de estacas, dispensa-se para tubuldes;

e E aiteragdo para convergéncia entre a estrutura ¢ o solo.

Nas proximas paginas serdo mostrados os algoritmos da subrotina GRUPOBLOCOS
implementado neste trabalho. Quanto ao modelo da estrutura do edificio tridimensional
podera ser consultado em ANTUNES & BEZERRA(1995) e ANTUNES &
MARTINS(1998).
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FLUXOGRAMA GERAL DA INTERACAO ESTACA - SOLO

Inicialmente, calcula-se as reagoes N(©) V, M,
nas estacas com o estaqueamento SCHIEL Rigidez da estaca i
considerando apenas as caracteristicas fisicas y
da estaca. g0 _ A; E;
Ni(O) i = Li
lNi( 0) N
N— .
¢ : e (Com acarga N;e diagrama de ruptura
2 No(z) estaca — solo conhecido, calcula-se a
¢ transferéncia de cargas na estacai ;
¢ — e A deformagao elastica da estaca i é
= obtida com o conhecimento do
diagrama de esfor¢o normal No(z).
- 1 z
~-7 O, (z) = No(z)* Z
o] O 2
PL PP
,ﬂ\ NL(O)
Qb 1

Método AOKI-LOPES

e Calcula-se deslocamento &, na base da
v v v estaca considerando a interagdo com
todas as estacas do grupo

=
G

‘_
4_
<+

P

) ) Recalque da estaca i :
- 1118 8i=08+ 9,

| Novas rigidezes das estacas i :
Com as novas rigidezes Si( ) nas

estacas, calcula-se as novas reagoes
Ni'" pelo estaqueamento SCHIEL .

O processo se repete até que N™) =N
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Algoritmo da subrotina GRUPOBLOCO

Estaqueamento sobre a camada indeslocavel (antes da iteragao)

Faga J=1, N (n° de estacas)
Area (J) = n * (Diametro(J)/2)
Si (J) =Area())*E(J) / L(J)
Proximo J
Geracdo da matriz de rigidez 6 x 6 do estaqueamento
—> Facal=1,N (n° de estacas)
P(1) = cos(alfa(l))
P(2) = sen(alfa(I))*cos(gama(l))
P(3) = sen(alfa(I))*sen(gama(l))
P(4) =Y(M*P(3) - Z(I)*P(2)
P(5) = Z(D*P(1) - X(I)*P(3)
P(6) = X(D*P(2) - Y(D)*P(1)
> Faca J=1,6
FacaK=1J,6
S(J.K) =S (J.K) + S ()*PJ)*P(K)
S(K,J)=S(J,K)

Proximo K

Proximo J

— Préximo [

Chama a subrotina para inversao da matriz de rigidez S gy

Leitura dos carregamentos aplicados nos blocos (obtidos da estrutura)

Leia Reac(3*In-2), Reac(3*In-1), Reac(3*In)

Calculo dos deslocamentos do bloco em fung¢io da rigidez e carga aplicada no bloco
> Facal=1,6
V(LK)=0.0
Facal=1,6
V(LK) = V(LK) + S(L))*R(J,K)

Proximo J

L Proximo I
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Calculo dos esfor¢os Normais nas estacas

— Facal=1,N-3

No(I) = 0.0
P(1) = cos(alfa(l))
P(2) = sen(alfa(I))*cos(gama(l))
P(3) = sen(alfa(I))*sen(gama(l))
P(4)=Y(D*P(3) - Z()*P(2)
P(5) =ZD*P(1) - X(I)*P(3)
P(6) = X(D*P(2) - Y(I)*P(1)
Facal=1,6

No(I) = No(I) + S(D*V(J,K)*P(J)

Proximo J

— Proximo I

Condigao para o caso de considerar interacao solo — estacas (n° de iteragdo = 0)

Se Nltera # 0 entdo faca

Chama subrotina ESTACA (para determinar o diagrama de transferéncia, deformacao

elastica da estaca e carga que vai para a base da estaca)

Chama subrotina AOKI-LOPES (para calcular os deslocamentos na base, considerando os

efeitos de grupo de estacas)

Recalques no topo das estacas
Facal=1,Cl
Recalque( I ) = Deformagao( I ) + Deslocamento( I )

Proximo |

Faga Itera =1, Nltera

> Fagaln=1,(M-3)/3 Contador de Blocos de coroamento
—> Facal=1,N-3

No(I) = Norm( C)

@ Rec(I) =Recalque( C)
C=C+1
@ L Proximo I
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Calculo de novas rigidezes em fungdo dos recalques anteriores
Fagal=1,N
S;(I)=No(I)/Rec(I)

Proximo 1

Geracdo da nova matriz de rigidez do estaqueamento
— Facal=1,N
P(1) = cos(alfa(I))
P(2) = sen(alfa(I))*cos(gama(l))
P(3) = sen(alfa(I))*sen(gama(l))
P(4) = Y(*P(3) - Z(I)*P(2)
P(5) = Z(D)*P(1) - X(I)*P(3)
P(6) = X(D*P(2) - Y(D)*P(1)
> Faca J=1,6
FacaK=1J,6
S(J,K)=S (J,K) + S (D*PJ)*P(K)
S(K,J)=S(J,K)

Proximo K

L Proximo J

Proximo 1

Chama a subrotina para inversio da matriz de rigidez S 46

Chama ag¢des atuantes nos blocos (J4 lido anteriormente)

Calculo dos deslocamentos do bloco em fun¢do da nova rigidez
> Facal=1,6
V(LK) =0.0
Facal=1,6
V(LK) = V(LK) + S(ILL))*R(J,K)

Proximo J

L Proximo I
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Condigao para ndo incluir uma iteragdo a mais
Se Itera # Nltera entdo faga
Calculo dos esfor¢os Normais nas estacas
—» Facal=1,N-3
No(I)=0.0
P(1) = cos(alfa(I))
P(2) = sen(alfa(I))*cos(gama(I))
P(3) = sen(alfa(I))*sen(gama(I))
P(4) = Y(D)*P(3) - Z()*P(2)
P(5) =Z(I)*P(1) - X()*P(3)
P(6) = X(D*P(2) - Y(I)*P(1)
Facal=1,6
No(I) = No(I) + S(D*V(J,K)*P(J)

Proximo J

— Proximo 1

Termina a condi¢do Se

Proximo In (contador de blocos)
Se Itera #Nltera entdo faga (para ndo incluir uma iteragdo a mais)

Chama subrotina ESTACA (para determinar o diagrama de transferéncia ,

deformagao elastica da estaca e carga que vai para a base da estaca)

Chama subrotina AOKI-LOPES (para calcular os deslocamentos na base ,

considerando os efeitos de grupo de estacas)
Recalques no topo das estacas
@ Facal=1, Cl (n° total de estacas do grupo)
Recalque( I ) = Deformagao( I ) + Deslocamento( I )
Préximo 1

Termina condi¢do Se (condi¢do para ndo incluir uma iteragdo a mais)

L Proximo Itera (nimero de iteragao)

Termina condi¢do Se (condigdo quando existe interagdo solo — estaca)
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Algoritmo da subrotina ESTACA

_Ppj PL |
| — T 1 T 1 |
c—pr — o —> — pr —
N, (z) = N; - PL(2) N, (z)=N; [1-PL(2)/PL]
(a) (b)

O modelo adotado no programa sera o caso a onde admite-se que a transferéncia de
carga na estaca acontece parcialmente a medida que a carga N; vai vencendo o atrito lateral

maxima de contato fuste — solo.

1) Determinaciio do diagrama PL(z) na estaca

Admitindo a variacdo linear no fuste da estaca, tem-se:

z 7 E
) 2
b
Q(z) = diagrama local Pl(z) = diagrama acumulada

(Forga / Comprimento) (Forga)
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Sendo: Z = Dist (K+1,C) = D(C,2*(K+1)) -D(C,2*K+1) ¢ a espessura da camada K+1
K indice das camadas e C indice das estacas
(b-a)=Coef (K+1) inclinagdo da reta

A for¢a acumulada ¢ :

Substituindo a expressdo do y em F(z), tem-se:

F(z) = Force (K+2) = %22 +az (1)

Determinam-se as forgas F(z) em cada camada e faz-se a somatdria, acumulando-os;

Um caso particular de (1) fazendo z= Z= Dist (K+1,C), ou seja espessura da camada, tem-se:

F(z)=F(Z)=[(béa)+a}Z (2)
No algoritmo da subrotina ESTACA pode ser escrito:

Force (K+2) = [w

+F(C2*K + 1)} Dist (K +1,C) + Force (K +1)
Sendo Force(K+1), a forca acumulada na extremidade inferior da camada K+1, que esta
imediatamente acima da camada K+2 e sera adicionado para acumular .

A expressdo de F(z) dentro da camada K+1 ¢:

Fy= D2 puy = COMRAD oo peoskin*z (3)
2%7 2% Dist(K +1,C)
Z
Z=Dist (K+1,C) Camada K+1

Force(K+1)

Camada K+2

Force(K+2)
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2) Diagrama de esforcos normais na estaca

No No
\ ® Metade Divi
Z 7z \\ -
Dist(K+1 \ ..
I::> ist( ) N I Divi
N T FNormal

Z = Metade Divi, até ( Dist — Metade Divi ), passo Divi
Na camada inicial, no caso K+1 é :

Coef (K +1)
2*Dist (K +1)

FNormal = No - *7> +F(C2*K +1)

A partir da segunda camada K+2, deve-se descontar os acimulos Force(K+1) anterior:

f(K+1
FNormal=No - =0 R*TD 470 pc2%K +1)-Force (K +1
2*Dist(K +1)
No
¢ Metade Divi
Camada K+1
\k 1: Divi
—— FNormal
¥
Camada K+2

Determina-se, se houver, a parcela da carga que passa para a base da estaca:
Carga (C)=No(C)—Force (PO(C,8)+ 1)
Onde: No( C) ¢ a carga aplicada no topo da estaca C

Force ( PO(C,8) + 1) ¢ for¢a acumulada no nivel da base da estaca C
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. . 1
Deformacao eléstica da estaca na compressao axial: 0= B Z N; L;

A parcela ZN . L, daequagdo pode ser calculado pelo seguinte algoritmo:

1

Cont=1, SOS2
Soma = Soma + FNormal (C,K+1, Cont) * Divi(K+1,C)
Proximo Cont

Acumulo = Acumulo + Soma

Onde: C é o indice da estaca
K é o indice da camada

Cont ¢ o contador para percorrer as camadas divididas

Acumulo sdo os valores de Z N, L, paracada camada de solo

1

Deform (C )= Acum“k;
l:”( Diametro (C )j Elast (C )]
2
Onde: Diametro( C ) é o didmetro do fuste da estaca C

Elast( C ) ¢ o modulo de elasticidade da estaca C

O algoritmo elaborado neste trabalho admite-se constante o diametro da estaca ao longo do
seu comprimento, portanto nao se aplica para o caso de estacas de se¢do variavel ao longo do

fuste.
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— FacaC=1,Cl
—> FagaK =0, (PO(C,8)-1)
Coef (K+1)=0.0
Divi (K+1,C)=0.0
Metade divi (K+1,C)=0.0
Dist (K+1,C) = D(C,2*(K+1))-D(C,2*K+1) ! Espessura da camada
Coef (K+1) = F(C,2*(K+1))-F(C,2*K+1) ! Coeficiente da reta
Force (K+2) = ((Coef(K+1)/2)+F(C,2*K+1))*Dist(K+1,C)+Force(K+1)
Divi (K+1,C) = Dist(K+1,C)/PO(C,9) !Dividindo em n3 partes iguais
Metade divi (K+1,C) = Divi(K+1,C)/2
CONT=0
z=0.0
> Faga z = Metade divi(K+1,C) , (Dist(K+1,C)-Metade divi(K+1,C)) , Divi(K+1,C)
CONT=CONT+1
FNormal(C,K+1,CONT) = Norm(C) - ((Coef(K+1)/(2*Dist(K+1,C)))*z* +
F(C,2*K+1)*Z)-Force(K+1)
Quando a carga da estaca ndo atinge até a base
Se FNormal (C,K+1,CONT) < 0 entdo faga
FNormal(C,K+1,CONT) = 0.0 Normal(z)=0.0
PONTO(C,K+1,CONT)=1.0
Termina condi¢do Se
1=D(C,1) ! Para incluir a cota de arrasamento

Imprimir z+ Dist (K,C) +1i , FNormal (C,K+1,CONT)

Proximo z

Dist (K+1,C) = Dist (K+1,C) + Dist (K,C)

L Proximo K
Carga na base da estaca
Carga(C) = Norm (C) — Force (PO(C,8)+1)
Quando a Carga na ponta da estaca ¢ nulo
Se Carga(C) < 0 entdo faca
Carga(C)=0
Termina Condigao Se

Imprimir C , Carga (C)

—— Préximo C
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Deformagao da estaca
— FacaC=1,Cl
Deform (C) =0
Acumulo =0
—> Faca K=0, (PO(C,8)-1)
Soma =0
Faca CONT =1, SOS2
Soma = Soma + FNormal (C,K+1,CONT) * Divi (K+1,C)
Proximo CONT

Acumulo = Acumulo + Soma

L Préximo K
Deform (C) = Acumulo / (n*(( Didmetro(C) /2 )* )* E (C) )
Imprimir C, Deformacao (C)

L Préximo C
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Algoritmo da subrotina AOKI-LOPES

Como o modelo de transferéncia de carga adotado admite-se que a carga na base da estaca s
¢ despertado apos a total mobilizagdo da ruptura lateral PL e que, durante N; < PL a carga ¢
transmitida ao longo do fuste parcialmente (modelo a); uma maneira dessa representacao no
algoritmo ¢ identificar a profundidade z onde, N; -PL(z) = 0 e este serd a condigdo para

tornar nula a aplicacdo de cargas abaixo do nivel z

Ni

& »

___ Ni-PL(») > 0

Q(z) (Forga/comprimento) PL(z) (Forg¢a acumulada até a profundidade z)

— Faca C =1, Cl (nimero de estacas)
— Faca G =1, C2 (ntimero de pontos onde se quer recalques)

* Base da estaca

Ro=[(Xa—Xg) +(Ya-Ys) 1"

n, n,

X\ —X
@ o, =arctg—2——F
© o
_2senf R,

Al

30 \n,
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—» Faca j=1,n,

p;=ALLiYi-G-Di-1]

— Faca i=1,n,

=20 211y

n,
Ri; =(R% +p*i-2R, P cosp; )"

C](:ZA

Chama a Subrotina MINDLIN

L— Proximo 1

— Préximo |
* Fuste da estaca
—» Faca 1 =1,n,

ﬂi Zﬂiz(EJi

n n,
Ri = ( Ro + Rsz -2 RS COSBi )1/2
—> Faca T =1, n° trapézios
Facak=1,n3
A forga P;  aplicada na profundidade c i € ;

(D, -D 2k-1
Pi,k = ) 2f, - (f, -1,)
2n, n,

A profundidade ¢  que varia entre D, e D, € ;

D,-D 1-3k
D ®2 =PIl r, 1)
D, -D, n, 3n,
@ ¢, =D, +—2""L(k-1)+ —
= 2, - (f, — ) ——

3

Chama a subrotina MINDLIN

Proximo k

L— Préximo T

— Proximo i
W(G) =Wy(G) + Ws (G)
W, = deslocamento na base devido a carga na base da estaca

W5 = deslocamento na base devido a carga no fuste da estaca

L Proximo G

— Préximo C
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Subrotina MINDLIN (Solucao de Mindlin e procedimento de Steinbrenner)

> Fag¢a G1 = 1, NCamadas
Condigao para considerar n camadas abaixo da base da estaca

Se z < Profundidade da camada G1 Entdo faga

— Faca K= GI1, NCamadas
— FacaL=K, K+1

R, z\/Ri,jz +(zg-cg )’

2 2

3-4v 8(1-v)’ - (3-4v)  (z-0) |

P(1+v)
R, R;

= By | R,

+(3—4v)(z+c)2 —202_|_6cz(z+c)2
3
R; R3

Simplificacdo de STEINBRENNER

>
=

uull.lLlUJ.“““éi

Ar=r,(L) - r,(L-1) r, (L)

— Proximo L
Se for devido a base:
Wi (G) = Wy, (G) + Ar
Se for devido ao fuste:

W, (G) =W (G) + Ar

(L-1)

-
—
N

Proximo K

Termina condi¢do Se

Proximo G1

Sendo:
z = profundidade onde pretende-se obter deslocamento vertical devido a forca P

¢ = profundidade onde atua uma for¢a concentrada P vertical no meio elastico



127

REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS

ALBIERO, J. H.; CARVALHO, D.; LOBO, A. S. (1993). Fundagées. Capitulo 9 da
Publicagdo “Solos no interior de Sao Paulo. Mesa redonda. Escola de Engenharia de

Séo Carlos — Universidade de Sao Paulo.

ALONSO, U. R. (1983). Exercicios de fundagoes, Editora Edgard Bliicher LTDA.

ALONSO, U. R. (1991). Previsdo e controle das fundagées, editora Edgard Bliicher
LTDA.

ANTUNES, H. M. C. C. (1978). Carregamento critico de instabilidade geral pra estruturas
tridimensionais de edificios altos. Sdo Carlos. Tese ( Doutorado) — Escola de

Engenharia de Sdo Carlos — Universidade de Sao Paulo.

ANTUNES, H. M. C. C.; BEZERRA, D. P. (1995). Estudo da contribui¢do da laje na
distribui¢cdo de esfor¢cos em estruturas de edificios altos. In: JORNADAS
SUDAMERICANAS DE INGENIERIA ESTRUCTURAL, Tucuman, Argentina.

Memorias.

ANTUNES, H. M. C. C.; MARTINS, C. H. (1998). Second order analysis of tall buildings
considering the contribution of the transverse stiffness of the slabs. In: 4 TH. CONF.
ON COMPUTATIONAL STRUCTURES TECHNOLOGY, Edinburgh, Escocia.

Anais.

AOKI, N.; VELLOSO, D. A. (1975). An aproximate method to estimate the bearing capacity
of piles. In. VTH PAN AMERICAN CONFERENCE ON SOIL MECHANICS
AND FOUNDATION ENGINEERING, Buenos Aires, Tomo I, p.367-376.

AOKI, N.; LOPES, F. R. (1975). Estimating stress and settlements due to deep foundation.
Inn VTH PAN AMERICAN CONFERENCE ON SOIL MECHANICS AND
FOUNDATION ENGINEERING, Buenos Aires, Tomo I, p.377-386.

AOKI, N. (1979). Consideragoes sobre projeto e execug¢do de fundacoes profundas.

Seminario de Fundagdes, Sociedade Mineira de Engenharia, Belo Horizonte.



AOKI,

AOKI,

AOKI,

AOKI,

AOKI,

128

N. (1985). Consideragoes sobre previsdo e desempenho de alguns tipos de fundagdes
profundas sobre agdo de cargas verticais. In: SIMPOSIO TEORIA E PRATICA DE
FUNDACOES PROFUNDAS. Outubro de 1985. Porto Alegre — Brasil.

N. (1985). Prdtica de Fundag¢oes em Estacas pré - moldadas em terra. Palestra
proferida no Curso “Pile Foundation for Offshore Structures”, COPPE -

Coordenacao Programas Pos - Graduagdo, Engenharia — UFRJ, Rio de Janeiro.

N. (1987). Modelo simples de transferéncia de carga de estaca vertical sujeita a
carga axial de compressdo. 11l Ciclo de palestras sobre Engenharia de Fundacgdes,

ABMS/NR Nordeste, Recife.

N.; CINTRA, J. C. (1996). Influéncia da variabilidade do maci¢co de solos no
comprimento de estacas. 3° Seminario de Engenharia de Fundagdes Especiais e

Geotecnia, v. I — Sdo Paulo. Novembro, ABEF/ABMS-SP.

N. (1997). Aspectos geotécnicos da interagcdo estrutura — macig¢o de solos. In:
XXVII JORNADAS SUL — AMERICANAS DE ENGENHARIA ESTRUTURAL,
Vol. 1. Séo Carlos.

AOKI, N. (2000). Comunicagéo pessoal.

AOKI, N.; CINTRA, J. C. A. (2000). Comunicagio pessoal

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS (1978). NBR- 6118 — Projeto e

execucdo de obras de concreto armado. Rio de Janeiro.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS (1980). NBR-6123. Acdes

devidas ao vento em edificagoes . Rio de Janeiro.

BARATA, F. E. (1986). Recalques de edificios sobre fundagoes diretas em terrenos de

compressibilidade rapida e com considera¢do da rigidez da estrutura. Rio de
Janeiro. Tese de concurso para professor Titular do Departamento de Construcao

Civil do Setor de Geomecanica da EEUFR]J.



129

BECKER, E. P. (1989). Edificios altos: interacdo tridimensional das pecas de
contraventamento. Dissertagdo (Mestrado) — Escola de Engenharia de Sio Carlos,

Universidade de Sao Paulo.

BEZERRA, D. P. (1995). Andlise de estruturas tridimensionais de edificios altos
considerando a rigidez transversal a flexdo das lajes. Sdo Carlos. Dissertacdo

(Mestrado) — Escola de Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo.

BROWN, P.; YU, S. K. R. (1986). Loads sequence and structure — foundation interaction.

Journ. Structural Engineering. v.112, n.3, Marg¢o.

CHAMECKI, S. (1956). Structural rigidity in calculating settlements, Journal of Soil
Mechanics and Foundation Division, ASCE, v.82, n.SM-1, p.1-19.

CHAMECKI, S. (1958). Novo conceito de recalque diferencial admissivel. In: 11
CONGRESSO BRASILEIRO DE MECANICA DOS SOLOS v.I, Recife - PE.

Anais.

CHAMECKI, S. (1969). Calcul des tassements progressifs des foundations en tenant

compte de l’interaction des structures et du sol, Annales de ’'ITBTP, n°. 261.

CINTRA, J. C. A. (1998). Fundagées em solos colapsiveis. Publicagdes do projeto
REENGE, Escola de Engenharia de Sdo Carlos — Universidade de Sdo Paulo.

CHOW, Y. K. (1985). Analysis of vertically loaded pile groups. Int. Journ. Num. Anal.
Methods Geomech. (in press — apud CHOW(1985a))

CHOW, Y. K. (1986a). Analysis of vertically loaded pile groups. Intern. Journ. For Num.
And Analytical Methods in Geomechanics. v.10, p.59-72.

CHOW, Y. K. (1986b). Discrete element analysis of settlement of pile groups. Computers
& Structures. v.24. n.1, p.157-166.

CHOW, Y. K . (1987). Three - dimensional analysis of pile groups. Journ. Geotechnical
Engineering, Div., ASCE, v. 113, n.6, Junho, p.637-651



130

DO VAL, E. C.; DE MELLO, L. G. F. S. (1986). Estimativa da contribui¢cdo do bloco na
capacidade de carga de grupo de estacas. In: VIII CONGRESSO BRASILEIRO DE
MECANICA DOS SOLOS E ENGENHARIA DE FUNDACOES, 12-16 de
Outubro, Porto Alegre, p.297-307.

FERREIRA, C. V. (1991). Caracterizagdo geotécnico do solo de uma drea da cidade de
Bauru — SP. Sao Carlos. Dissertagdo (Mestrado). Escola de Engenharia de Sao

Carlos — Universidade de Sao Paulo.

FERRO, N. C. P.; VENTURINI, W. S. (1995). Estudos de efeitos de segunda ordem em
estruturas de edificios considerando-se a ligagcdo eldstica com o semi — espago
infinito. In: XXVII JORNADAS SUDAMERICANAS DE ENGENIERIA
ESTRUCTURAL, Tucuméan, Argentina.

FONTE, A. O. C.; JUCA, J. F. T.; PONTES FILHO, J. D. S (1994). Interagdo solo-
estrutura em edificios altos. XCOBRAMSEF / 1° SBMR

FONTE, A. O. C.; JUCA, J. F. T.; PONTES FILHO, J. D. S. (1994). Building perfomance
founded on an improved sand in Recife, Brazil, Geotecnical Special Publication no.

40, ASCE, v.2, p.1202-1213.

GOMES, R. C. (1986). Andalise do comportamento carga — recalque e metodologias de
controle na implantag¢do de estacas cravadas. Dissertacdo de Mestrado. COPPE —

UFRJ.

GOSCHY, B. (1978). Soil — foundation - structure interaction. Journ. Strusctural Division
ASCE, v.104, ST-5, p. 749-761 .

GUSMAO, A. D.; LOPES, F. R. (1990). Um método simplificado para consideracdo da
interagdo solo — estrutura em edificagoes. In: 6° CBGE / IX COBRAMSEF —

Salvador.

GUSMAO, A. D.; LOPES, F. R. (1991). On the influence of soil - structure interaction in
the distribution of foundation loads and settlements. X ECSMFE Deformation of

Soil and Displacements of Structures, Vol II. Firenze — Italia.



131

GUSMAO, A. D.: GUSMAO FILHO, J. A. (1994). Avaliagdo da influéncia da interagdo
solo — estrutura . In. X COBRAMSEF, Foz de Iguacu, PR, ABMS. Anais, Vol.1, p.
68-74.

GUSMAO, A. D. (1994). Aspectos relevantes da interacdo solo - estrutura em edificagées .
Solos e Rochas, Sdo Paulo, v.17, n.1, p.47- 55.

GUSMAO FILHO, I. A. (1995). Contribuicdo a pratica de fundagées: a experiéncia do
Recife. Tese para concurso de Professor Titular. Escola de Engenharia de

Pernambuco / Universidade Federal de Pernambuco.

GWIZDALA, K. (1997). Polish design methods for single axially loaded piles. Design of

Axially Loadede Piles- European Practice, Balkema, Rotterdam.

HOLANDA JUNIOR, O. G. (1998). Interacio solo - estrutura para edificios de concreto
armado sobre fundagoes diretas. Sao Carlos. Dissertagdo (Mestrado) — Escola de

Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sao Paulo.

KUSAKABE, O. et al. (1989). Report on questionnaire: Prediction of bearing capacity and
driveability of piles. In. PROCEEDINGS OF THE TWELFTH INTERNATIONAL
CONFERENCE ON SOIL MECAHNICS ANDA  FOUNDATION
ENGINEERING., Rio de Janeiro, 13 — 18 Agosto. p.2957-2962.

LEE, C. Y. ; POULOS , H. G. (1990). Axial response analysis of piles in vertically and

horizontally non - homogeneous soils . Computers and Geotechnics n.9, p.133-148.

LOBO, A. S.; FERREIRA, C. V.; ALBIERO, J. H. (1994). Comportamento de tubuloes
atraves da medida de recalques de um edificio no interior de Sdo Paulo. In:.

COBRAMSEF, 10, v.1, p. 135-142, Foz do Iguacu.

LOBO, A. S.; FERREIRA, C. V.; ALBIERO, J. H. (1996). Recalques de tubuldes na cidade
de Bauru. Revista de Engenharia e Ciéncias Aplicadas. Vol. 3, Editora da UNESP.



132

LOBO, A. S.; FERREIRA, C. V.; ALBIERO, J. H. (1997). Redistribui¢do de carga entre
pilares de edificios durante a construgdo. In: JORNADAS SUL AMERICANAS DE
ENGENHARIA ESTRUTURAL, XXVIII, Sdo Carlos, 1997. Anais, Sdo Carlos,
p-1545-1554.

MARTINS, C. H. (1998). Contribui¢do da rigidez a flexdo das lajes, na distribui¢do dos
esfor¢os em estruturas de edificios de andares multiplos, em teoria de segunda
ordem. Sao Carlos. Dissertagdo (Mestrado). Escola de Engenharia Sao Carlos,

Universidade de Sao Paulo.

MENDONCA, A. V. (1997). Andlise da interagdo placa — estaca — solo via combinagdo do
método dos elementos finitos com elementos de contorno. Sdo Carlos. Dissertacao

(Mestrado). Escola de Engenharia Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo.

MENDONCA, A. V.; PAIVA, J. B. (2000). A boundary element method for the static
analysis of raft foundations on piles. Engng. Boundary Elements, Vol. 24, pp. 237 -
247.

MEYERHOF, G. G. (1953). Some Recent foundation research and its application to design.
The Structural Engineering, v.31, p.151-167, Londres.

MEYERHOF, G. G. (1959). Compaction of sands and bearing capacity of piles. Journal of
the Soil Mechanics and Foundation Division, v.85, SM6, p. 1-29

MINDLIN, R. D. (1936). Force at a point in the interior of a semi — infinite solid. Physics, 7,
p- 195-202.

MORI, D. D. (1992). Os nucleos estruturais e a ndo linearidade geométrica na andalise de
estruturas tridimensionais de edificios altos. Tese (Doutorado) — Escola de

Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sao Paulo.

MOURA, A. R. L. U. (1995). Interagdo solo — estrutura em edificios. Recife. Dissertagdo
(Mestrado). Centro de Tecnologia e Geociéncias / Universidade Federal de

Pernambuco.



133

MOURA, A. R. L. U. (1999). Analise tridimensional de interacdo solo — estrutura em
edificios. SOLOS E ROCHAS, v.22,n.2, Agosto 1999.

MUQDADIR, A.; DESAI C. S. (1986). Three - dimensional analysis of a pile - group
foundation. Int. Journ. for Num. and Analiytical Methods in Geomechanics. v.10, p.

41-58.

O’ NEILL, M. W.; GHAZZALY, O L.; HA, H. B. (1977). Analysis of threedimensional pile
groups with non linear response and pile — soil — pile interaction. Proc. 9 th Annual

Offshore Tech. Conf., paper n. OTC 2838. (apud POLO & CLEMENTE (1998)).

PAIVA, J. B. (1993). Formulagdo do método dos elementos de contorno para andlise da
interagdo solo — estrutura. Tese de Livre — docéncia. Escola de Engenharia Sao

Carlos, Universidade de Sao Paulo.

POULOS, H. G. (1968). Analysis of the settlement of pile groups. Géotechnique, London,
England, 18 (4), pp.449-471.

POULOS, H. G. (1988). Modified Calculation of Pile-Group Settlement Interaction . Journ.

Geotechnical Engineering. v.114, n. 6, Junho.

POULOS, H. G. (1989). Pile behaviour — theory and application. Géotechnique, 39, n.3, p.
365-415.

POLO, J. M.; CLEMENTE, J. L. M. (1988). Pile group settlement using independent shaft
and point loads. Journal of Geothecnical Engeneering Division,ASCE, v.114, n.

GT4, p. 469-487.

PRUDENTE, M. (1983). Andlise de estruturas tridimensionais usuais de edificios altos. Sao
Carlos. Dissertacao (Mestrado) - Escola de Engenharia Sao Carlos, Universidade de

Séo Paulo.



134

RAMALHO, M. A .; CORREA, M. R. S. (1991). Interacdo solo - estrutura para edificios
sobre fundagdo direta. In. JORNADAS SUL-AMERICANAS DE ENGENHARIA
ESTRUTURAL, 25, Porto Alegre, 1991. Anais. Porto Alegre, UFRGS. v.2, p.433-
444,

RANDOLPH, M. F. (1994). Design methods for pile groups anda pile rafts. In: XIII
ICSMFE, New Delhi, india, v.5, p.61-81

REIS, J. H. C. (2000). Intera¢do solo — estrutura de grupo de edificios em fundagoes
superficiais em argila mole. Sao Carlos. Dissertacdo (Mestrado). Escola de

Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo.

REZENDE, M. E. B. (1995). Andlise de recalques de grupos de estacas escavadas de
pequeno diametro através de provas de carga in situ e em modelos centrifugados.
Sdo Carlos, 257 p. Tese (Doutorado). Escola de Engenharia de Sdo Carlos,

Universidade de Sdo Paulo.

RIOS, B. M. C. (1991). Andlise tridimensional e envoltoria de esfor¢os em edificios altos
sujeitos a agoes verticais e horizontais. Sdo Carlos. Dissertacdo (Mestrado). Escola

de Engenharia Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo.

ROSEN, R.; RUBINSTEIN, M. F. (1970). Substructure analysis by matrix decomposition.
Journal of the Structural Division, ASCE, v.3, p. 663-670.

SAYEGH, A. F.; TSO, F. K. (1988). Analysis of linear on nonlinear pile foundation.
Computers & Structures, v. 29, n. 4, p. 633-643.

SCHIEL, F. (1957). Estatica de estaqueamento. Publicacdo n° 10, Escola de Engenharia de
Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo. 142p.

SKEMPTON, A. W. (1953). Discussion: Piles and pile foundation settlement of pile
foundation . In: IIl ICSMFE, Zurich, p. 172.



135

SOUSA JUNIOR, E. (1996). Um aplicativo para o ambiente Windows para aquisi¢do de
dados para a andlise de pavimentos de edificios via método dos elementos finitos.
Sdo Carlos. Dissertagdo (Mestrado). Escola de Engenharia Séao Carlos, Universidade

de Sdo Paulo.

SOWERS, G. F.; MARTIN, C. B.; WILSON, L. L. (1961). The bearing capacity of friction
pile groups in homogeneous clay from model studies. In: V ICSMFE, Paris, p.155-
159.

STAMATO, M. C. (1971). Cdlculo eldstico de estaqueamento. Publicagdo n°® 70, Escola de

Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo. 86p.

TERZAGH]I, K.; PECK, R. B. (1967). Soil Mechanics in Engineering Practice, 2* Ed., John
Wiley and Sons, New York.

TOMLINSON, M. J. (1986). Foundation Design and Construction. 5 th. Ed. Harlow:

Longman Scientifc and Technical.

VARGAS, M.; SILVA, F. P. (1973). O problema das fundacoes de edificios altos -
Experiéncia de Sao Paulo e Santos. Conferéncia Regional Sul Americana Sobre

Edificios Altos. Porto Alegre.

VESIC, A. S. (1969). Experiments with instrumented pile groups in sand. In: SYMPOSIUN
ON PERFOMANCE OF DEEP FOUNDATIONS, Proc. ASTM, Spec. Tech. Pub. n.
444, p.171-222.

VESIC, A. S. (1975). Principles of pile foundation design. SM n. 38, Duke University.

VESIC, A. S. (1977). Problems of development of a mathematical model to predict
perfomance of a pile group. Working paper preparede for the Federal Highway

Administration Research Review Conference. Atlanta, George.

YAMASHITA, K.; TOMONO, M.; KAKURAI, M. (1987). Method for estimating
immediate settlement of piles and pile groups . Soil and Foundations . Vol. 27, No.1,

61-76. Marco.



136

WHITAKER, T. C. (1957). Experiments with model piles in groups. Géocechnique, v.7, n.4,
p.147-167.

BIBLIOGRAFIA CONSULTADA

ALONSO, U. R. (1989). Dimensionamento de fundagdes profundas, Editora
Edgard Bliicher LTDA .

ANTUNES, H. M. C. C.; SOUZA, J. C. A. O. (1976). Estatica das estruturas (temas
complementares). Sao Carlos. Publicacdo 045/92. Escola de Engenharia de Sao

Carlos, Universidade de Sao Paulo.

ANTUNES, H. M. C. C.; IWAMOTO, R. K. (2000). 4 importdincia da considera¢do da
interagdo solo — estrutura para edificios de multiplos andares. [CD-ROM]. In:
CONGRESSO BRASILEIRO DO CONCRETO, 42., Fortaleza, 13-18 agosto 2000.
Sao Paulo, IBRACON, 2000. 11p.

ANTUNES, H. M. C. C.; IWAMOTO, R. K. (2000). Consideragoes sobre a interag¢do solo —
estrutura em edificios de multiplos andares com funda¢do profunda. [CD-ROM].
In: JORNADAS SUDAMERICANAS DE ENGENIERIA ESTRUCTURAL, 29. /
JUBILEO PROF. JULIO RICALDONI, Punta Del Este, Uruguay, 13-17 noveimbre,
2000. Memorias Montevideo, Instituto de Estructuras y Transportes / ASAIE, 2000.
21p. (aser publicado ).

ANTUNES, H. M. C. C; IWAMOTO, R. K. (2000). Comparacdo entre resultados
observados in situ e modelos numéricos para a intera¢do estrutura — solo. [CD-
ROM]. In: SIMPOSIO INTERACAO ESTRUTURA —-SOLO EM EDIFICIOS, Sio
Carlos, 27-28 nov.2000. Artigos completos. Sdo Carlos, EESC - Programa de Pos-

Graduagdo em Geotecnia ¢ Engenharia de Estruturas, 2000. 19p.



137

ANTUNES, H. M. C. C.; IWAMOTO, R. K. (2000). Un modelo numéricos de intera¢do
solo — estrutura em edificios de multiplos andares com fundagdo profunda [CD-
ROM]. In: IBERIAN LATIN-AMERICAN CONGRESS ON COMPUTATIONAL
METHODS IN ENGINEERING, 21. (CILAMCE 2000), Rio de Janeiro, December
6-8, 2000. Rio de Janeiro, PUC-Rio, 2000. 17p.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS (1984). NBR-8681 — Acdes e

seguranga nas estruturas. Rio de Janeiro.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS (1996). NBR-6122. Projeto e

execucdo de Fundacgdes . Rio de Janeiro.

BUTERFIELD, R.; BANERIJEE, P. K. (1971). The problem of pile group-pile cap
interaction . Geotechnique, vol. 21, n.2, p.135-142.

CAPUTO, H. P. (1988). Mecanica dos solos e suas aplicagoes. Vol. 2, 6 edicdo. Livros

Técnicos e Cientificos Editora S.A. Rio de Janeiro.

CAPUTO, H. P. (1987). Mecdnica dos solos e suas aplicagées. V. 3, 4% edigdo. Livros

Técnicos e Cientificos Editora S.A. Rio de Janeiro.

CLEMENTE, J. L. M. (1988). Analysis of Pile groups with variable shaft - load point - load

ratios. Journ. Geotechnical Engineering. v. 116, n. 4, Abril.

CLEMENTE, J.L. M. (1989). Nonlinear analysis of settlement and load distribution in pile
groups . Computers & Strusctures. v. 36, n.2, p. 203-210.

CLEMENTE, J. L. M.; POLO, J. M. (1988). Micro - computer analysis of pile groups
settlement using independent point and shaft loads. Computers & Structures. v.29,

n.2, p. 241-255.

CLEMENTE, J. L. M.; POLO, J. M. (1988). Pile - group settlement using independent shaft

and point loads. Journ. Geotechnical Engineering. v.114, n.4, Abril.



138

CHOW, Y. K. (1991). Pile — cap — pile - group interaction in nonhomogeneous soil. Journal
of Geotecnical Engineering, v.117, n.11, p.1655-1668.

DULACSKA, E. (1992). Soil settlement effects on buildings. Developments in Geotechnical

Engineering, 69. Elsevier.

GERE, J. M.; WEAVER Jr., W. (1981). Andlise de estruturas reticuladas. Ed. Guanabara

Dois, Rio de Janeiro.

KOERNER, R. M. & PARTOS,A. (1974). Settlement of building on pile foundation in sand.

Journ. Geotechnical Engineering Division. v. 100, n. GT3, Marco.

LEE, 1. K.; BROWN, P. T. (1972). Structure — foundation interaction analysis. Journ.

Structural Division. v.98, n. ST11, Novembro.

LEE,C.Y. (1993). Settlement of pile groups — pratical approach. Journal of Geotechnical

Engineering. v.119, n.9, Setembro.

LEE,C.Y. (1993). Pile group settlement analysis by hybrid layer approach. v .119, n.6,

Junho.

MAIJIMA, M.; ENAMI, A.; NAGAO, T.; WAKAME, Y. (1995a). Settlement behavior of a
tall building supported by friction piles. Part — 1, Observation results and its
consideration.. Journ. Struct. Constr. Eng., AlJ, n.467, p.83-92, Jan. (in japanese)

MAIJIMA, M.; ENAMI, A.; NAGAO, T.; WAKAME, Y. (1995b). Settlement behavior of a
tall building supported by friction piles. Part — 2, Analysis of ground and foundation
settlement. Journ. Struct. Constr. Eng., AlJ, n.474, p.97-105, Aug.. (in japanese)

MENDONCA, J. C. (2000). Um modelo computacional de andlise da intera¢do estrutura —
maci¢o de solos em edificios. Sdo Carlos. Dissertagdo (Mestrado). Escola de
Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo.

MEYERHOF, G. G. (1947). The settlement analysis of buildng frames. The Structural
Engineering, v. 25, p. 369.



139

MIYAHARA, F.; ERGATOUDIS, J. G. (1976). Matrix analysis of structure - foundation

interaction. Journ. Structural Division . v. 102. n. ST1, Janeiro.

O’NEILL, M. W.; MAHAR, L. J. (1982). Load transfer mechanisms in pile and pile groups.

Journ. Geotechnical Engineering Division. v. 108, n. GT12, Dezembro.

OTTAVIANI, M. (1975). Three - dimensional finite element analysis of vertically loaded
pile groups. Géotechnique 25, n.2, 159-174.

PINHO, C. R. A ; DE BRITO, P. S. V. (1986). TREFIC-86 Interacdo estrutura — solo.
Trabalho Especial de Fim de Curso, IME.

POULOS, H. G. (1975). Soil — structure interaction . In: X ICSMFE, Estocolmo, ISSMFE.
Proceedings. v. IV, p. 307-334.

POULOS, H. G.; PRESSLEY, J. S. (1986). Finite element analysis of mechanisms of pile
group behaviour. Inter. Journ. Num. and Analytical Methods in Geomechanics.

v1.10, p. 213-221

PRZEMIENIECKI, J. S. (1963). Matrix structural analysis of subestructures. AIAA Journal,
v.l,n.1,p.138-147.

RANDOLPH, M. F.; WROTH, C. P. (1979). An analysis of vertical deformation of pile
groups. Géotechnique, London, England, 29 (4) ,423-439

RUBINSTAIN, M. F. (1966). Matrix computer analysis of structures. Englewood Cliffs,
New Jersey, Prentice-Hall. 402p.

SORIANO, H. L. (1987). Andlise de estruturas reticuladas em computadores de pequeno
porte. Escola de Engenharia da Universidade Federal do Rio de Janeiro. 104p.

TSUCHIYA, T.; TANIOKA, Y. (1996). A practical approach for settlement of building
with friction piles. Journ. Struct. Constr. Eng., AlJ, n.489, p.33-39, Nov. (in

japanese)



140

VARGAS, M. (1977). Fundagdes de edificios. Escola Politécnica da Universidade de Séo

Paulo.

ZAMBROZUSKI, N. J. M.; BASSIL, A. P.; GRACIO, A. M.; SALES, R. J.M.(1985).

Estudo da interagdo estrutura — solo. Trabalho Especial de Fim de Curso, IME.



