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RESUMO

KHOURI, M. E. (2001). Contribuicdo ao Projeto de Pilares de Pontes de Concreto
Armado com Consideracdo das Nao-linearidades Fisica e Geométrica e Interacdo
Solo — estrutura. S&o Carlos, 2001, 231 p. Tese (Doutorado) — Escola de Engenharia
de S&o Carlos, Universidade de S&o Paulo.

Este trabalho consiste no estudo dos fatores envolvidos no projeto
estrutural de pontes, mais especificamente agqueles relacionados com o
comportamento dos seus pilares. A andlise é efetuada mediante uma modelagem
Unica da estrutura integrada ao macico de solos, onde as ndo-linearidades fisica e
geométricas e interagdo solo-estrutura sd0 consideradas. Iniciadmente € feita uma
abordagem sobre a concepgdo do projeto dos pilares e seus arranjos, destacando o0s
problemas diretamente envolvidos no seu céculo. E apresentada uma formulagéo
simples, baseada em uma s0 fibra ativa, para levar em consideracdo a ndo linearidade
fisica do concreto armado. A ndo-linearidade geométrica é tratada quanto aos seus
aspectos e critérios de utilizacdo, e também é apresentada uma formulagdo baseada
na Energia Potencial Total para a obtengdo da matriz de rigidez tangente da estrutura.
O macico de solos é modelado com dispositivos discretos parametrizados atraves de
curvas de resisténcia lateral p-y. Os aparelhos de apoio sGo modelados através de
elementos de contato devidamente parametrizados. Finalmente, so incluidos alguns

exemplos numéricos de casos tipicos de pontes.

Pdavras-chave: Pilares; Pontes de concreto; N&o-Linearidade

Geométrica; Nao-Linearidade Fisica; Interacdo solo-estrutura.
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ABSTRACT

KHOURI, M. E. (2001). Contribution to the design of reinforced concrete bridges
piers with consideration of material nonlinearity, change in geometry and interaction
soil - structure. Sd0 Carlos, 2001, 231p. Ph.D. - Escola de Engenharia de S&o Carlos,
Universidade de S&o Paulo.

This work deds with the study of factories involved in bridge
structural design, specifically in regards with column behavior. The analysis is made
by a unique modd integrated in the soil massy, where the geometric and physics
non-linearity and soil-structure interactions are taken into account. At first, it is made
an approach about criteria and details of bridge column design. It is showed asimple
formulation; based in one unique active fiber discretization, to consider the physics
non-linearity of reinforced concrete Main aspects of geometrical non-linearity are
presented. Also it is showed a formulation based in Total Potential Energy in order to
obtain the structure tangent stuffiness matrix. The soil massy is modeled with
discrete mechanisms by p-y lateral resistance curves. The bearing cushion pads are
modeled by contact elements. At end, they are included some numerical examples of
bridge typical structures.

Key-word column, concrete bridges, soil-structures interaction
analysis, geometric non-linearity, physics and soil-structures interaction anaysis

non-linearity



Introducdo

CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1- ASPECTOS DO PROJETO DASPONTES

1.1.1 - GENERALIDADES

Em uma ponte, como nas demais obras de engenharia, ha uma
condicdo fundamental relativa a sua funcdo: ter estabilidade e durabilidade por um
certo periodo previamente estabelecido. Essas condigdes, se bem que essenciais em
uma ponte, ndo devem ser Unicas e nem exclusivas. De modo geral, a engenharia ndo
deve se limitar a0 mero estudo da estabilidade de suas construcBes. A idéia de
responder, em parte, as exigéncias de concepcdo cada vez mais arrojadas das
estruturas de pontes motivou esse trabalho nos termos em que foi proposto. Por outro
lado a constante motivagcdo econdmica, existente em todos os empreendimentos,
deve ser sempre levada em efeito, objetivando minimizar os custos e a utilizacdo dos
recursos disponivels. Todos esses aspectos tém exigido do engenheiro a necessidade
de um conhecimento cada vez mais preciso e refinado do comportamento estrutural
dessas obras. E oportuno revisar, mesmo que de modo sucinto, o conceito de célculo
estrutural e, em particular, a fenomenologia existente no processo de andlise de uma
estrutura genérica.

Segundo QUIROGA (1983), pode-se distinguir trés fases

fundamentais no processo de andlise de uma estrutura: |dealizagdo, Célculo e

Interpretaco.



Introducdo

Na primeira fase a obra de engenharia é convertida em um modelo
matematico ou estrutural onde sd0 inseridas as propriedades mais relevantes em
relacdo a sua estabilidade. Na segunda fase, objeto especifico do célculo estrutural,
analisa-se, mediante recursos procedentes de outras areas (Matemética, Mecanica,
Ciéncia dos Materiais, €tc.), 0 modelo matematico da primeira fase, com o objetivo
de obter uma série de resultados, cujo significado e aplicacdo a realidade da estrutura
congtitui a Ultima fase do processo, denominada Interpretacdo. Compreende-se que,
a ldedlizacdo Estrutural e a Interpretacdo dos resultados contém elevada dose de
experiéncia e intuicdo. E evidente que, por outro lado, essas fases se encontram
profundamente inter-relacionadas. Com efeito, a interpretacdo e aplicacdo dos
resultados de um célculo, na realidade, dependem em grande parte da idealizacdo do
modelo considerado, e, contrariamente, a idealizacdo pode ser influida de modo
extraordin&rio pela classe particular de resultados ou efeitos estruturais, cujo

conhecimento é o objeto da andlise.

Em uma ponte, as consideragbes anteriores séo de fundamenta
importancia, uma vez que ela pode ser modelada em diversos tipos estruturais,
aplicando-se a0 célculo da mesma ponte diferentes idealizagdes simultaneas. E
necessario dar énfase as diferentes técnicas e modelos de célculo, e, ainda, estudar a
conveniéncia, em cada caso, da idealizagdo considerada e sua possivel categoria de
validade em relacdo aos resultados obtidos.

Provavelmente, um dos modelos mais significativos de célculo é

obtido com a introducéo do conceito de linearidade.

Como é sabido, uma estrutura de comportamento linear deve cumprir

simultaneamente as trés condi¢des basicas da linearidade:
0 material congtitutivo deve ser linear elastico;

o equilibrio da estrutura € satisfeito considerando a estrutura ndo

deformada, isto €, na sua configuragéo original;

os quadrados dos deslocamentos e deformacfes sdo despreziveis

em comparacdo com a unidade, ou sgja, a estrutura apresenta pequenas deformagoes.
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Se alguma das condi¢des anteriores ndo € satisfeita pela estrutura, o
comportamento desta € ndo linear, surgindo, portanto, fundamentalmente algumas

formas de néo-linearidade:
Estrutura de material néo linear;
Estrutura geometricamente ndo linear;
Estruturas com grandes deformacoes,

Mudanca de “ status’ (alteracdes do modelo no decorrer da andlise),
efc..

Outro aspecto, importante no clculo das estruturas, surge a0 se
introduzir a dimensdo do tempo na aplicacdo das cargas. Desse modo, pode-se falar
em caculo dindmico, se as forgas de inércia sdo levadas em consideracdo, e céalculo
estatico no caso contrario. Indubitavelmente, a aplicacdo de um calculo estético ou
dindmico em uma estrutura real depende da importancia das forcas de inércia
envolvidas e dos efeitos que se desgja conhecer na estrutura. Analogamente, pode-se
aplicar essas consideractes com referéncia a conveniéncia ou precisdo de um modelo
linear para descrever uma estrutura real. A decisdo de se adotar um modelo ou outro
depende de cada situacdo especifica e constitui a esséncia da fase do processo da
andlise, denominada Idedizacdo ou Modelagem, conforme comentado

anteriormente.

A variavd “tempo” pode, segundo outro enfoque de calculo de
estrutura, além das aplicaces na dindmica das acles, ser aplicada na descricdo das
caracteristicas congtitutivas dos materiais. Com efeito, a influéncia dos estados de
carga anteriores na resposta estrutural, particularmente nas relagdes constitutivas do
material componente (materiais com memaria), implica em uma divisdo dos modelos
estruturais em modelos com ou sem fluéncia. Outra situacdo extremamente
importante a ser observada, com relacdo a memaria do material, se refere ao regime
de carga e descarga, muito freqliente nas estruturas de pontes. A consideracéo da
fluéncia nas pontes de concreto € clara, particularmente nos processos construtivos
com esguemas estruturais evolutivos, isto €, que se modificam com o tempo, como o

gue ocorre nas “Pontes Integrais’ (pontes cuja modelagem é aterada pela eliminacéo
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das juntas do tabuleiro prevista no projeto original) ou na técnica construtiva dos
bal angos sucessivos, onde o estado de deformacéo na estrutura é afetado pelo tempo.
N&o se deve esquecer também que o regime de carga e descarga do concreto pode
afetar as caracteristicas de rigidez global da estrutura pela reducéo da rigidez do
material no decorrer desse processo. Atualmente, as trés grandes divisdes indicadas
anteriormente, linear ou ndo, dindmico ou estatico, com fluéncia ou n&o, foram
unificadas com o advento do computador, tanto do ponto de vista conceptual como
metodolégico. Isto ndo implica que a idealizacdo em cada caso sgja diferente ou
especifica. Por exemplo, o célculo de estruturas de pontes téo distintas como o de
uma viga continua com laje de concreto ou de uma ponte estaiada pode ser realizado
mediante 0 mesmo programa de computador formulado por elementos finitos: SAP,
STRUDL, STRAP, ANSYS, LUSAS, etc.. A diferenca entre as andlises residira néo
na forma de trabalho da estrutura em si, mas Sim em outros aspectos, tais como: se a
linearidade constitui uma hipotese adequada em ambas estruturas, ou se as forgas
inerciais ou a fluéncia do material podem ser importantes para certas categorias de

cargas.

Em qualquer situagdo, exige-se 0 conhecimento completo das
caracteristicas da estrutura que se calcula: dimensdes dos el ementos constituintes e
suas ligaches , e as propriedades dos materiais que compdem a estrutura, isto €, a
estrutura deve corresponder a uma obra real, ja projetada, ou pelo menos pré-
dimensionada. O papel do célculo é comprovar e, as vezes, refinar a qualidade do
projeto. O projeto se altera a partir das respostas obtidas em cada passo, e o caculo
se repete com uma nova estrutura modificada, conforme o caso. Esse esquema
iterativo finaliza a0 se alcancar um projeto cuja resposta estrutural € considerada
satisfatéria] QUIROGA (1983)].

1.1.2- AS DIFICULDADES DA ANALISE ESTRUTURAL

1.1.2.1- Preliminares

Com o advento e o continuo aperfeicoamento dos computadores
eletronicos, a andlise das estruturas tem encontrado o respaldo necessario para 0 seu
desenvolvimento quanto as suas metodologias. Um exemplo é a freguente

reorganizacdo do método da rigidez, enquanto busca solucfes cada vez mais precisas
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para o comportamento das estruturas. Outro aspecto observado é a crescente
sofisticacdo das técnicas construtivas e 0 arrojo, cada vez maior, das estruturas
projetadas, obviamente amparadas pela disponibilidade dos métodos de andlise,

igualmente cada vez mais sofisticados.

O advento do Concreto de Alto Desempenho (CAD), possibilitando o
projeto de estruturas cada vez mais esbeltas, esta exigindo um enfoque analitico
diferenciado, assm como a abordagem da questdo da instabilidade da estrutura
como um todo. Com o auxilio de computadores de grande capacidade, as teorias e

métodos de dificil solugdo, como a andlise ndo linear, estdo tornando-se possiveis.

O comportamento ndo linear de uma estrutura pode estar relacionado a
dois aspectos. @) a ndo linearidade geométrica (NLG) se refere as mudancgas de
geometria devido aos seus deslocamentos. Nesse caso, a matriz de rigidez [K] da
estrutura € uma funcdo dos seus dedocamentos {u}, isto é ela se dtera
simultaneamente as alteragdes da forma da estrutura As formulagbes da néo
linearidade geométrica com grandes deslocamentos, grandes deformacdes ou
pequenas deformagdes sdo as mais freglentes; b) a ndo linearidade fisica (NLF) se
refere a resposta ndo linear do material congtitutivo da estrutura. O Concreto
Armado, assm como 0s materiais que o congtituem, tém esse comportamento.
Problemas, tais como caracterizacdo do moédulo de elasticidade, processo de
fissuracdo sob solicitagdo ou ndo, ruptura fragil e deformacdes residuais séo tipicas
do Concreto Armado.

1.1.2.2- Médulo de Elasticidade do Concreto

Na teoria convencional, presume-se que o0 modulo de elasticidade a
tracéo sgaigua ao da compressdo para um material homogéneo. No concreto, por
outro lado, algumas de suas caracteristicas mecanicas sdo fortemente influenciadas
pelo tipo e intensidade da solicitacdo, além de sofrerem alteracdes significativas ao
longo do tempo. A ruptura fragil por deslizamentos internos, responsaveis pela
inducdo de deformagdes permanentes que limitam o comportamento eléstico do
concreto, é fortemente influenciada pela natureza da solicitacdo. De fato, o limite
eléstico e aresisténcia a ruptura séo da ordem de 10 vezes maiores na compressao do

gue na tracdo. Atingida a méxima tensdo resistente, 0 concreto comeca a
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experimentar um comportamento de regime de resposta instdvel com a crescente
reducdo da solicitacdo necessaria para produzir deformacdes adicionais. Em escala
macroscopica, huma se¢do de concreto armado a fluéncia afeta significativamente o
seu bloco comprimido. Mesmo para as cargas de curta duragcdo, o médulo de
elasticidade secante é consideravelmente mais variavel do que a resisténcia a
compressao f.. Sobre o lado tracionado, existe a fissuracdo nas regides de momentos
fletores atos, enquanto que nas secbes de momentos baixos o concreto pode
permanecer integro, sem fissuragdo. O modulo secante a tracdo € essencialmente o
mesmo da compressdo quando a magnitude das tencbes € baixa, mas o médulo reduz
marcadamente para tensdes proximas do nivel da fissuracdo. Em ambos os casos, na
trac8o e na compressao, 0 modulo de elasticidade real varia, ndo s com a magnitude
das tensdes entre as fibras extremas, mas também ao longo do véo de uma barra
fletida. Além disso, a fluéncia e a retracdo reduzem o moédulo de elagticidade a
compressdo, assim como amplificam os deslocamentos da barra significativamente
a0 longo de um periodo de tempo efetivo(Fig. 1.1).

argas permanentes

cargas instantaneas

=~ 0,5f —_ -

fluéncia

>

deformacéo E,‘C

Fig. 1.1-Influénciado Tempo em uma Curva Tipicade sc-e

As observagbes relacionadas anteriormente sugerem o grau de
complexidade enfrentado na modelagem do comportamento mecanico do concreto
considerando-se 0 seu comportamento até a ruptura. Além do que foi exposto, ha de
se considerar também, a influéncia da armadura do Concreto Armado na ateracéo

desse comportamento. No entanto, varias tentativas propdem simular tal
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comportamento através de modelos constitutivos, alguns baseados em teorias, tais
como elasticidade, plasticidade, mecéanica da fratura, mecanica do dano, €tc., e

outros, até mesmo em model 0s sugeridos por resultados experimentais.

1.1.2.3-Rigidez aFlex&o das Secdes de Concreto

Em complementacdo ao modulo de elasticidade, arigidez a flexéo El
depende do momento de inércia. O momento de inércia, mesmo onde as segdes o
constantes, varia consideravelmente ao longo do vdo. Em andlises, nas quais a
avaliacd dos deslocamentos ou nos casos onde a NLG € de interesse, os valores
absolutos de E; e | devem ser bem determinados ou assumidos. O tema Momento de
Inércia Efetivo para o clculo dos deslocamentos, decorrentes das cargas de curta
durac&o, tem merecido a atengdo por parte de indmeros pesquisadores. E sabido que
a rigidez E¢l varia com a magnitude do momento fletor, em geral, da maneira
mostrada na Fig. 1.2. A rigidez Ecl € maior para um nivel baixo de carga, visto que a
secdo totalmente integra assume o maior momento de inércia efetivo possivel. O
momento de inércia da secdo fissurada transformada cresce significativamente na
proporcdo da taxa da armadura; secOes com altas taxas de armadura ou submetidas
simultaneamente a uma compressdo axial alta, como € o0 caso dos pilares de pontes,
devem exibir mudancas mais suaves na rigidez E¢l do que aquelas com baixas taxas
de armadura ou submetidas apenas a flexdo [BRANSON (1972)].

A
Ecl

Ec | baseado na segéo bruta mais
— a area da armadura transformada

Ec| baseado na secéo fissurada
J— transformada

[
>

Fig. 1.2 - Variag@o Tipicada Rigidez a Flex&o Ecl

Para as cargas abaixo da carga de fissuracéo, os deslocamentos podem
ser calculados com base na secdo transversal bruta, com uma pequena diferenca,

quando se trata de se incluir ou ndo ainfluéncia da armadura no valor darigidez (Fig.
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1.3). Entretanto, como a carga cresce acima da carga de fissuracdo, 0 momento de
inércia se aproxima daquel e da secdo fissurada transformada, embora possa ser maior
entre as fissuras [WANG & SALMON (1985)].

A rigor, quando as pegas de concreto armado sdo submetidas a flexéo
composta, 0 processo de fissuragdo e, consequentemente, a avaliagdo da rigidez
depende da histéria do carregamento, isto €, da forma como sdo aplicados a forca

normal e os momentos fletores.

A maioria das normas técnicas trata 0 problema da esbeltez dos pilares
considerando na andlise ndo linear geométrica valores mais adequados da rigidez
gue, de uma forma ou outra, tentam refletir os efeitos da fissuragcdo, armaduras e o
efeito da duracdo do carregamento. Os cddigos internacionais, American Concrete
Institute (ACI), Comité Euro-Internacional du Beton (CEB) e as normas estruturais
especificas da ABNT tém recomendado uma variedade de métodos para considerar o

comportamento néo linear do material nas estruturas de concreto armado.

/
A / y
T / - / N “carga de servigo
/ /deslocamentos calculados com base
/ //na secdo fissurada transformada
© / deslocamentos calculados com base
=) na se¢éo néo fissurada
g/ .
deslocamentos reais
/7_ “carga de fissuragéo

/

deslocamento

Fig. 1.3 - Curva Tipica Carga vs. Dedlocamento em Vigas de Concreto Armado

Na tentativa de possibilitar o uso dos Processos Simplificados para a
avaliacéo dos efeitos de segunda ordem, alguns valores de E¢l sdo sugeridos pelas
normas estruturais com a intengdo de refletir o comportamento ndo linear do
concreto e do ago, a quantidade de armadura, a extensdo e distribuic¢do da fissuragéo,

os efeitos reolégicos e a variagdo da rigidez ao longo da barra. Esses fatores sdo
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dificeis de serem considerados nas andlises aproximadas de sistemas estruturais mais
complexos [SILVA (1996)].

MACGREGOR & HAGE (1977) recomendaram os valores de 0,4Ecly
nas vigass e 0,8Ecly nos pilares para computar os efeitos ndo lineares.
VASCONCELOS & FRANCO (1991) sugeriram, da mesma forma, 0,5Ecly e
0,8Ecly, respectivamente, para vigas e pilares, ou aternativamente 0,7Ecly para a
rigidez inicial na estrutura como um todo, sem fazer referéncia ao tipo de estrutura
ou quaisgquer outros fatores dos quais Eclg depende. MACGREGOR(1993) faz
referéncia ao trabalho de FURLOG(1980) que sugeriu valores de rigidez para os
pilares de edificios em funcdo da sua posicdo com relacdo aos andares.
FURLOG(1980) sugere o valor de El=0,6Elq para os pilares localizadas nos andares
inferiores e Elg=0,3Ecly para os pilares dos andares superiores, evidenciando
claramente que a rigidez El¢ € significativamente sensivel ao nivel de compressdo
atuante sobre elas. As normas ACI 318-89 (R 1992) e a NBR 7187 sugerem, em
substituicBo aos processos mais rigorosos, expressdes que fornecem o vaor da

rigidez efetiva em funcéo da taxa geométrica da armadura:
ACI 318-89 ® (El)et =(0,6+20r 1)Edlg,
NBR7187 ® (El)e=(0,7+4,2r EJE))Edlg onde,
r ¢ = taxa geométrica de armadura;

Ec e 1§ s80, respectivamente, 0 modulo de elasticidade do concreto e

momento de inércia da secdo bruta da barra. [MPa, cm?].

A pesquisa de um pefil de variacdo da rigidez El nos pilares,
especificamente no caso de pilares de pontes, segundo os histéricos usuais de
carregamento e demais fatores € relevante, e representa ainda uma lacuna. Essa
avaliacdo é extremamente importante no sentido de propor a substituicdo dos
modelos que consideram a ndo linearidade fisica por modelos equivalentes mais

simples e menos onerosos em termos de projeto.

1.1.2.4-Interagdo Solo-Estrutura

O elemento solo, para onde todas as acbes sobre a ponte s&o

transferidas, representa um dos parametros mais importantes da analise da estrutura
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devido a sua forte influéncia no comportamento dos pilares. Pode-se imaginar o solo,
juntamente com os elementos estruturais que constituem as fundagdes, representados
por apoios flexiveis Kj; que no caso gera sdo em numero de seis (Fig. 1.4). Esses
apoios devem simular o solo, em termos de respostas mecanicas as acles
provenientes da superestrutura. Sem dulvida, sera conveniente e mais confiavel
proceder-se a um calculo integrado da estrutura com as fundagfes de modo acoplado,
sobretudo para avaliar a influéncia dessa interagdo no comportamento n&o linear dos
pilares.

Segundo AOKI (1986), o0 estudo da interacéo solo-estrutura exige uma
modelagem Unica do sistema, onde devem ser acoplados sob uma visdo integrada os
Sstemas estrutural e geotécnico. E nesse acoplamento que se impordo os
mecanismos de transferéncia de carga para 0 solo através de estacas ou tubulGes
isolados ou em grupo. Dentro desse enfoque, deve ser considerado um modelo de
transferéncia de carga que considere o maci¢co de solos com comportamento néo
linear e as cargas ao longo e sob a base dos elementos estruturais de fundagdo, além

dos movimentos decorrentes das deformagdes do macico (Fig. 1.5).

Fig. 1.4 - Sistema Solo-Estrutura: Modelo Desacoplado

A andlise da estrutura deve ser feita com um modelo estrutural redista
ou 0 mais proximo possivel do modelo fisico. Esta tendéncia fica cada vez mais clara
nas recomendacdes contidas na maioria das normas de estruturas a medida que a
pesguisa municia com recursos 0 campo de aplicagdo no sentido de viabilizar esta
prética como rotineira. Nao fugindo a regra, o proprio Projeto de Revisdo da NB

1/1999 da a seguinte indicagdo (item 14.1.2):
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“A andlise deve ser feita com um modelo estrutura redista, que
permita representar de maneira clara todos os caminhos percorridos pelas acbes até
0S apoios da estrutura e que permita também representar a resposta ndo linear dos
materiais. Em casos mais complexos a interagdo solo-estrutura deve ser contemplada

pelo modelo”

CARGAS

ESTRUTURA
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—
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Fig. 1.5 - Sistema Solo-estrutura: Modelo Acoplado [adaptado de AOKI (1986)]

1.2-OBJETIVOSDESTE TRABALHO

O objetivo principal deste trabalho é o de fornecer alguns subsidios
para projeto de pilares de pontes de concreto armado tendo em vista o que
recomendam as normas técnicas quanto a consideracdo das néo-linearidades fisica e
geométrica, dém da consideracdo dos efeitos da interacdo solo-estrutura no
comportamento dos pilares. Devido as particularidades e a grande diversificagdo das
acoes atuantes nesse tipo de estrutura, procura-se justificar a limitagdo da
aplicabilidade dos Métodos Aproximados e as vantagens e necessidade da adocéo da
andlise integrada para o calculo de pilares de pontes. Objetiva-se também sugerir,
para os pilares, uma rigidez equivalente em substituicdo a complexidade da néo-
linearidade fisica do Concreto Armado. Com utilizacdo de modelagens mais realistas
na andliise, onde a ndo-linearidade geométrica e uma rigidez equivalente estéo

associadas de forma integrada as fundacOes, visa fornecer ao projetista de pontes



12

Introducdo

indicacbes mais seguras para a andise das suas estruturas quanto aos seguintes

aspectos:

Avaliar a possibilidade, com base em analises numeéricas de casos
tipicos de estruturas de pontes, de substituir a ndo-linearidade fisica do Concreto
Armado por um modelo eastico linear simplificado aplicavel aos pilares e aos

elementos da infra-estrutura;

Demonstrar a necessidade e as vantagens da adocdo da andlise
integrada as fundacBes nos casos de estruturas deslocaveis esbeltas (Obs. Na

presencade estacas inclinadas asituagdo é mais amena);

Avdiar os efeitos da deformabilidade das fundagbes no

comportamento dos pilares de pontes,

Avdiar os efeitos da mudanca de “status’ da estrutura pela

eliminag&o das juntas dos tabuleiros nas chamadas “ Pontes Integrais’.

1.3-JUSTIFICATIVA

A maioria das normas estruturais imp&e que o calculo dos pilares deve
ser baseado nos esforcos (forgas e momentos) obtidos da andlise da estrutura. Neste
cdculo, deverdo ser considerados. a influéncia da forca axial, a influéncia da
variacdo do momento de inércia da secdo transversal sobre a rigidez do pilar, a
influéncia dos momentos e deslocamentos das extremidades do pilar, aém dos
efeitos da duragdo das cargas. Nesse caso, fica subentendido que devem ser
considerados os efeitos da fluéncia e os efeitos dos movimentos das fundacdes e da
estrutura na qual o pilar estd inserido. Sem excecdo, todas estas normas sugerem
procedimentos aproximados alternativos para o calculo de pilares em substituicéo
aos métodos mais gerais e mais rigoroso [MC 90, ACI 318 89 (R 1992), NB 1/1999
(PR), etc.].

Por conveniéncia de andlise, a despeito da conceituacdo morfoldgica,
as normeas classificam, segundo um outro enfoque, as estruturas em deslocaveis e ndo
deslocaveis. As estruturas onde os deslocamentos horizontais ndo sdo pequenos, e

por consequiéncia, os efeitos globais de 22 ordem sdo importantes (superiores a 10%
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dos respectivos de 12 ordem), sd0 denominadas estruturas deslocéveis. No
dimensionamento dos pilares dessas estruturas devem ser obrigatoriamente
considerados tanto os esforgos de 2¢ ordem globais quanto os locais, aém da néo
linearidade fisica do material. Por outro lado, quando os deslocamentos dos nés da
estrutura sG0 pequenos (com efeitos de segunda ordem inferiores a 10% dos
respectivos de 12 ordem), essas estruturas sio consideradas ndo deslocéveis. Nelas é
permitida a consideragdo somente dos efeitos da ndo-linearidade local, isto &, cada
elemento comprimido é considerado isolado, como uma barra vinculada nas suas
extremidades aos demais elementos estruturais que ali concorrem, onde se aplicam

os esforgos obtidos pela andlise da estrutura efetuada segundo ateoria de 12 ordem.

Quando ndo for possivel a utilizagdo de um programa de andlise ou
métodos de andise que considerem a interacdo entre 0 carregamento e 0s
deslocamentos, as normas sugerem a utilizacdo de procedimentos aproximados, com
aplicacdo restrita somente aos elementos comprimidos ndo deslocaveis. Esses
métodos sdo todos baseados no comprimento efetivo do pilar (kL.), que no caso do
ACI 318 89 (R 1992) serve para determinar os fatores amplificadores de momento,
ou os momentos adicionais de 2* ordem no caso do CEB/FIP. A andlise de elementos
isolados comprimidos, através dos Métodos A proximados, € aplicavel apenas aqueles
de secdo e armadura constantes ao longo de seu eixo quando submetidos a flexo-

compressao normal.

O ACI 318/89 (R 1992) dispensa a consideracdo dos efeitos de 2°
ordem locais em elementos comprimidos ndo deslocaveis para indices de esbeltez | =
KLy/r< 34 - 12M1a/M1p. Para os elementos comprimidos isolados deslocavels, os
efeitos de 22 ordem podem ser, do mesmo modo, desprezados para | =kL/r< 22. Os
valores M1a € Mg representam os momentos fletores de 12 ordem nas extremidades
do pilar. Em quaisquer elementos comprimidos com | =kL /r >100, uma andlise geral
mais rigorosa deve ser aplicada. A NB 1/1999 (PR) e o MC 90 sugerem, iguamente,
limites para a dispensa dos efeitos de 2* ordem locais e os limites para a
aplicabilidade dos Métodos Aproximados. Em nenhum caso € admitido pela NB
1/1999 (PR), a andlise de pilares como isolados quando o indice de esbeltez | for

superior a 200, obrigando-se que sgja aplicado aos pilares com | >140 um método



14

Introducdo

gera mais rigoroso. Na NBR 7187 (ABNT), encontram-se também as seguintes
referéncias com relacdo ao célculo dos pilares de pontes; os efeitos de 22 ordem
devem ser considerados para elementos com | >25, e, do mesmo modo, restringe a
aplicacdo dos Métodos Aproximados aos pilares com | £140. Nos casos em que
| >140, deve-se aplicar um método mais geral sem, no entanto, limitar a esbeltez dos

pilares em qualquer caso.

o 4w

— /
/
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Fig. 1.6(a, b, c) - Influéncia das Condigdes de Apoio no Valor de kL,

Uma das grandes dificuldades para caracterizar a deslocabilidade da
estrutura de uma ponte, ou a esbeltez dos seus pilares, deve-se ao fato de que os
procedimentos sugeridos pelas normas sdo, aém de precérios, direcionados
fregUientemente aos casos de edificios de andares multiplos para um Unico plano de
flexd0 e ndo levam em consideracdo a deslocabilidade das fundagdes ou o grau de

restricao no topo dos pilares (Fig.1.6).

A determinacdo do fator k, como se vé, depende das condi¢des de

mobilidade, tanto arotacdo quanto a translacdo das extremidades do pilar.

Outro agravante é que os pilares de concreto armado, ao invés de

serem elementos isolados, so em geral parte de grandes pérticos, devendo, portanto,
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serem tratados neste contexto, isto €, suscetiveis as suas caracteristicas de

desl ocabilidade e combinacdo de esforcos.

No tratamento racional correto de elementos esbeltos, em tais
porticos, deve-se levar em conta as reais condi¢cdes de vinculagdo proporcionadas
pelos membros contiguos ao pilar estudado, bem como se o pértico € ou ndo
deslocavel como um todo. No caso dos pilares de pontes, essas condicdes sdo
inerentes as caracteristicas das fundagdes na sua base e as condic¢les de sua ligacéo
no seu topo com a superestrutura. Tradicionalmente, o calculo de um pilar de um
portico é feito através de uma analise elastica, onde a rigidez dos seus membros é
obtida da se¢do transversal ndo fissurada, e os efeitos secundérios decorrentes dos
seus dedocamentos referentes a0 esforco axial e a reducdo na rigidez sdo
desprezados. Cada membro da estrutura € analisado e investigado usando as
solicitagbes da andlise nominal elastica.

Na auséncia de uma andlise conveniente de 22 ordem para a obtencéo
dos esforgos mais exatos, um membro comprimido impedido por outros membros
conectados nas suas extremidades pode ser considerado removido do seu pértico e
ser representado por um pilar simplesmente apoiada equivalente, cujo comprimento é
igual ao comprimento efetivo kL, , com uma carga axial de compressdo igua ao do
pilar real. Essa é a hip6tese fundamental na qual os procedimentos simplificados se

basaiam.

Outra dificuldade observada, quanto ao uso da andlise nomina
elastica em porticos de concreto armado, se refere a0 momento de inércia da secéo
ndo fissurada utilizado na rigidez das vigas. Neste caso, 0 efeito do grau da
vinculagdo com os pilares é considerado superestimado. Se uma viga é fissurada sob
carga de servi¢o, mas assumida ndo fissurada, o0 montante do momento transmitido
para os pilares seréa subestimado; esta € uma situagdo comum. Uma outra dificuldade,
talvez a mais restritiva a aplicacdo dos Métodos Aproximados, reside exatamente na
avaiacdo do fator k do comprimento efetivo do pilar [PAGAY et a. (1970)]. Os
abacos sugeridos pelo Structural Stability Research Council Guide [JONSTON
(1976)] dao uma nogcdo da complexidade e o cuidado que a obtencdo do

comprimento de flambagem requer. Esses abacos, constantes dos textos da NBR
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8800 (ABNT) e no ACI 318 89 (R 1992), permitem a determinacéo do parametro k

para alguns casos especificos, em funcéo de dois fatores de restricdo de extremidade

Y aeY g (Fig. 1.7). Para os nos do topo e da base de um pilar, Y o eY g S8 ambos

definidos como:

Qo
I—|m

Yy = c onde, 1.1

Qo

El El . : s
os valores de T e T se referem respectivamente aos pilares e as vigas no plano

c b

de flexdo.

Esses &bacos ssimulam, indiretamente, a flexibilidade a rotacdo nas
extremidades do pilar por intermédio da rigidez EI/L de todas os elementos lineares

gue se conectam, tanto no topo como na base do pilar. Observa-se desses abacos que

os valores de k, variando entre zero e ¥ , podem simular condicdes intermediérias de
restricdo de apoio entre a rétula e o engastamento teoricamente perfeitos. Na pratica,
algumas normas e autores tentam simular as condi¢les reais de apoio através de
valores minimos de y no intuito de simular a flexibilidade das fundacfes e da sua
ligacdo na base dos pilares sem, no entanto, se referirem ao seu tipo e muito menos
a0 tipo do solo onde as mesmas se apoiam. Algumas outras condigdes restritivas ao
uso desses dbacos sdo inerentes ao seu préprio desenvolvimento: 1) Todas os pilares
atingem suas respectivas cargas criticas simultaneamente; 2) A estrutura é
supostamente constituida por porticos de formagdo simétrica e 3) As vigas sdo

consideradas sem compressao.

Por meio desses abacos, pode-se calcular o parametro k para um pilar
de secdo constante de um andar de um portico plano. Nos porticos metalicos, onde o
material € homogéneo e isotropico, 0 modulo de elasticidade é constante em todos 0s
membros da estrutura e 0 momento de inércia | € calculado para a secéo bruta. No
caso do concreto armado, o valor de E; varia com a resisténcia do concreto e a
magnitude do carregamento, enquanto que |, aém de depender da fissuragéo,

também depende da porcentagem da armadura. O ACI 318/89 (10.11.2.2) preconiza
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gue o parametro k, do comprimento efetivo de flambagem para estruturas
deslocaveis, seja obrigatoriamente avaliado com a devida consideracdo dos efeitos da

fissuracdo e da armadura sobre a rigidez dos membros do portico.

Em resumo, duas dificuldades, além de outras, restringem a aplicacdo
dos Métodos Simplificados ao célculo de pilares esbeltos deslocaveis. a) a incerteza
de uma avaliacdo segura da esbeltez do pilar (O£l =KL /r £ ¥) necesséria a aplicacéo
desses métodos; b) a dificuldade de se aplicar um perfil de variaco da rigidez El,
devido ao processo de fissuragdo ou devido a propria conformacdo geométrica do
pilar. A essas dificuldades, soma-se outro aspecto bastante significativo: a
necessidade de uma definicdo cuidadosa do grau de restricdo aos deslocamentos,
tanto no topo quanto na base dos pilares de uma ponte que, de certa forma, acentua a
suspeita de que a utilizagdo dos Métodos Simplificados, nesses casos, fica

inviabilizada diante dessas incertezas.
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Fig. 1.7 - Abacos para a Determinago do Parametro k (adaptado da NBR 8800 —
ABNT)

A crescente utilizagdo de elementos comprimidos esbeltos de
Concreto Armado nas estruturas de pontes e viadutos, associada a complexidade de

sua analise, tem exigido dos projetistas de estrutura a necessidade de uma visdo mais
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criteriosa e realista quanto a0 comportamento desses elementos. Outro fato, também
restritivo a aplicabilidade dos Métodos Simplificados, se refere a tendéncia
observada nos projetos quanto as formas estéticas arrojadas, utilizando, aém de
pilares esbeltos, formas prismaticas e ndo prisméticas, e formas curvilineas ao longo
da altura; além de uma gama consideravel de tipos de secOes transversais, que vao
desde as segOes retangulares e circulares macicas até secOes vazadas de formatos

diversos.

Questbes como pilares sujeitos a grandes deslocamentos, forma
arquitetdnica e secles transversais mais complexas, ndo linearidade fisica e a propria
interaco da superestrutura com a infra-estrutura devem ser tratadas de forma geral e
integrada no projeto. Um fato que pode perfeitamente justificar essa Ultima
afirmativa € a incerteza na determinacdo dos efeitos de segunda ordem das forgas
normais e a distribuicdo das acBes horizontais (frenagem, vento, variacdo de
temperatura, etc.) na estrutura de uma ponte sem se considerar a flexibilidade da

infra-estrutura que a apoia.

E extremamente relevante que o perfil da variago da rigidez El nos
pilares, especificamente no caso de pontes, sga avaliado com relacdo as
combinagdes das acoes, taxas de armadura usuais, tipos de pilares, efeitos do tempo,
etc., no sentido de propor a substituicdo da andlise ndo linear fisica por modelos

equivalentes mais simples e menos onerosos em termos de projeto.

1.4-METODOLOGIA

A metodologia adotada nesse trabalho é fundamentada na andise
numérica ndo linear de estruturas tipicas de pontes, envolvendo a utilizacdo do
programa ANSY S para o processamento da ndo-linearidade geométrica com material
em regime linear elastico. A consideracdo da ndo-linearidade fisica do Concreto
Armado dos pilares e elementos da infraestrutura é considerada através da
calibragem dos parametros internos da matriz de rigidez eléstica da estrutura para as
combinagdes usuais das agdes na estrutura. O fator motivador da adogdo dessa
estratégia reside na vantagem de se aproveitar todos os recursos e flexibilidade ja
implementados em um programa de grande porte, restando para a consecugéo dos

objetivos a elaboracdo de um programa complementar que permita gjustar a rigidez
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das secOes através de um valor representativo para um determinado historico de
carregamento. A interacdo da estrutura com 0 macico de solos é considerada através
de elementos discretos acoplados as estacas ou tubuldes calibrados por curvas de

reacéo horizontal do solo. Para o que se propde, foram realizadas seguintes etapas:

1- Revisdo Bibliografica

A obtencdo de dados e informacBes em publicacbes cientificas
especializadas, dissertacfes e teses voltadas as &eas de interesse, segundo o0s
objetivos mencionados, objetivou identificar e justificar a necessidade de aplicar
procedimentos mais rigorosos no calculo de pilares de pontes. Trés foram as areas de

interesse na obtencdo dessas informagdes. Andise Estrutural, Concreto Armado e

Geotecnia.

Dentre os trabalhos, destacam-se as propostas de GALHI & FAVRE
(1994), COSENZA & DEBERNARDI (1997) e do MC 90, onde estdo embutidos na
modelagem fisica do Concreto Armado 0s conceitos de vaores meédios
representativos e efeitos diferidos. O trabalho desenvolvido por HOSHIKUMA et al.
(1997), bastante significativo, avalia a influéncia da armadura transversal na
ductilidade do bloco comprimido das seges tipicamente usadas em pilares de pontes
e sugere uma relagcdo congtitutiva para o concreto comprimido. O trabalho de
POSTON et a. (1983) merece referéncia quanto a orientacdo e fornecimento de
dados Uteis a implementacdo do modelo fisico para as pecas axo-flexionadas de

concreto armado.

A influéncia do solo no sistema é considerada através das curvas de
reacdo horizontal sobre o fuste das estacas ou tubul8es em cada profundidade, além
das vinculagdes de extremidade em funcdo do tipo do solo. Os trabalhos de interesse,
para implementacdo, se referem aos modelos lineares com variagdo de k;, constante,
linear ou arbitréria com a profundidade, e os modelos ndo lineares representados

pelas curvas p-y.
Com relacdo a ndo-linearidade geométrica, a bibliografia citada no

capitulo 4 serve como orientacdo para a utilizacdo do que foi implementado no

programa ANSY S.
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2- Andlise Numérica

Foram analisadas estruturas tipicas de pontes com superestrutura
preferencialmente constituida por vigas e elementos de infra-estrutura verticais (Fig.
1.8).

Para cada estrutura analisada foram realizadas as seguintes fases:
Fase 1l

Andlise linear elastica preliminar com valores aternativos de rigidez
El, sem a considerando da interacdo solo-estrutura. Ajustes dos detalhes da
estrutura.

Fig. 1.8 - Estruturas Tipicas objeto de andlise

Fase 2

Modelagem da estrutura com consideragcdo dos aparelhos de apoio,
solo, e elementos da infraestrutura de forma integrada. Processamento dos exemplos
para as combinagBes usuais das acBes considerando as varias dternativas para a
rigidez equivalente dos elementos da estrutura. A néo-linearidade geométrica e a
interacdo solo estrutura séo considerados. Os desvios n&o intencionais do processo

executivo sdo levados a efeito através de desaprumos dos pilares.
Fase 3

Avdiacdo da ndo-linearidade fisica que relaciona os esforgos nas
secOes dos pilares, obtidos do processamento da Fase 2, com as deformacOes das
respectivas segbes. A obtencdo da rigidez das segdes objetivou a calibragem da
rigidez equivaente adotada na fase 2. As informacfes e hipéteses do programa

constam do capitulo 5 e Anexo.
Fase 4

Avaliagdo dos resultados:
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a) Andise da adequacdo dos valores dternativos de rigidez das
secOes,

b) Avaliacdo da influéncia da deformabilidade das fundagbes nos
efeitos de segunda ordem (NLG);

c) ldentificagcdo da variagao do perfil darigidez das seces dos pilares,
especificamente no caso de pontes, segundo uma determinada historia do

carregamento.

15— APRESENTACAO DO TRABALHO

CAPITULO 1 — Introducdo: E feito um historico sobre os aspectos do
projeto e as dificuldades da modelagem do comportamento ndo linear das pegas de
concreto armado, e justifica-se a necessidade e a conveniéncia da adogcdo de métodos
gerais de andlise para 0 caso dos pilares de pontes. S&o relacionados também os
motivos que delimitam a aplicacéo dos Métodos Aproximados no calculo de pilares
de pontes. Nesse capitulo é definida uma estratégia simples para contornar 0s

problemas relacionados com o célculo de pilares de pontes.
CAPITULO 2 — Mesoestrutura

Traca um historico sobre os procedimentos habituais de andlise
utilizados nos projetos de pontes. Apresenta um levantamento da constituicdo e
concepcdo mais utilizados nos elementos da mesoestrutura nas Ultimas décadas
guanto aos arranjos, configuracdes, esbeltez, secbes historicamente mais utilizadas e

sua provével tendéncia.
CAPITULO 3 — Interacgo Solo-Estrutura:

No capitulo 3 sdo discutidas as alternativas para a modelagem do solo
e sua parametrizacdo. S80 estudados os modelos de resisténcia lateral para as argilas
e areias tendo em vista a sua utilizacdo como dispositivos discretos de Winkler. E
apresentada uma alternativa para a corre¢cdo das curvas de reacéo p-y tendo em vista
a sua aplicacdo em estacas curtas. Sdo fornecidas igualmente indicagbes para a

consideragao das restrigdes de base e efeito de grupo.

CAPITULO 4 — N&o-linearidade Geométrica:
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Neste capitulo sdo feitas consideracbes sobre os aspectos da
formulacdo e aspectos historicos da Nao-linearidade Geométrica. Sdo fornecidas
indicagdes de uma formulacéo consistente para um sistema conservativo baseado na
Energia Potencial Total. S8o fornecidas indicagbes sobre a formalizacdo do Método
de Newton-Raphson na resolucéo de problemas ndo lineares. As formas de utilizacéo
desses conceitos em programas implementados de computador sdo também
abordadas.

CAPITULO 5 — Nao-linearidade Fisica:

No capitulo 5 é apresentada uma formulagdo para a obtencdo da
matriz  de rigidez tangente para relacionar incrementos de esforcos aos
correspondentes incrementos de deformacBes em uma secdo de pilar de pontes
considerando uma so fibra. Sdo considerados na implementacdo os efeitos médios
das deformagdes em decorréncia do bloco nédo fissurado nas pecas de concreto
armado e o efeito do confinamento da armadura transversal na ductilidade da secéo.

A fluéncia & implementada sem a consideracéo da influéncia da armadura.
CAPITULO 6 — IndicacBes para a andlise numérica

Neste capitulo € feita a parametrizacdo dos modelos para 0 solos
utilizados nos exemplos numéricos, a parametrizacdo e discretizacdo dos aparelhos

de apoio, efeito de grupo e consideracéo das excentricidades acidentais.
CAPITULO 7 — Exemplos numéricos

Neste capitulo sdo apresentados alguns exemplos numéricos seguida

da andlise dos resultados.
CAPITULO 8 — Conclusdes

Finalmente as conclusdes e as perspectivas futuras para continuidade

deste estudo sfo apresentadas no capitulo 8.
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CAPITULO 2

MESOESTRUTURA

2.1-GENERALIDADES

Na divisdo classica da estrutura de uma ponte, normamente aplicavel
a0 calculo dos sistemas congtituidos por vigas, subentende-se considerada a hip6tese
do seu comportamento linear. Esse fracionamento, em grupos de elementos de
comportamentos distintos, objetiva, de certaforma, tipificar a estrutura ou simplificar
e organizar os procedimentos do seu calculo. A divisdo mais conhecida prevé trés
partes da estrutura: superestrutura, mesoestrutura e infraestrutura. Merece também
referéncia um conjunto de detalhes, se ndo muito importantes do ponto de vista
estrutural, fundamentais para o comportamento previamente definido para uma
ponte: aparelhos de apoio, juntas, dispositivos de drenagem, rotulas, etc.. Por outro
lado, quando a opcdo da néo-linearidade € recomendada, qualquer que segja €ela,
alguns dos habituais procedimentos de célculo ficam inviabilizados. Alguns deles

podem ser mencionados:

Procedimentos associados aos conceitos de superposicao (EX.
linhas de influéncia);

Célculo fracionado segundo a divisdo da estrutura mencionada

anteriormente, principalmente no que se refere a infra-estrutura;
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A combinagdo das agdes na andlise ndo linear ndo pode ser
aplicada segundo a forma habitual, devendo-se prever, nesse caso, uma histéria de

carregamento.

Os pilares de pontes, objeto desse trabalho, ndo apresentam
dificuldades especiais do ponto de vista do calculo quando tratados como elementos
isolados. Ta afirmativa ndo é verdadeiramente clara quando na analise propde-se
considerar condi¢bes mais adequadas de sua vinculagdo com 0 contexto estrutural
(infra-estrutura e superestrutura), comportamento ndo linear e formas geomeétricas

especials.

2.2-M ORFOL OGIA

POSTON et al. (1983) obtiveram, através de questiondrios remetidos
a0 meio técnico envolvido, de uma forma ou de outra, com projetos de pontes, um
panorama bastante significativo relativo a morfologia e consideracfes de projeto de
pontes de concreto armado. A tendéncia, em termos de concepcdo de projeto de
pilares de pontes, foi identificada através do estudo de 155.000 arranjos de pilares
projetados e construidos no periodo de 1960-1980. Das informagdes obtidas,
concluiu-se ainda que, na década seguinte (1980-1990), seriam construidos mais
60.000 arranjos de pilares adicionais com a expectativa de que poucas inovagdes, em
termos de concepcdo, pudessem ocorrer relativamente ao periodo de 1960-1980.
Algumas conclusfes, aqui relacionadas, sdo baseadas nos estudos dos autores,
POSTON et al. (1983). Como pode ser observado na Fig.2.1, o tipo predominante de
solucdo, nos eixos das pontes, € em arranjos constituidos de multiplos pilares, com

arranjos ssimples ocorrendo na proporcéo de umavez em seis casos.

De modo semelhante, € evidente a ocorréncia do uso expressivo da
secdo solida. A Fig. 2.1 indica, também, que a secdo transversal nos arranjos de
pilares multiplos é predominantemente solida, com uma ata porcentagem do uso de

secOes vazadas nos arranjos com pilar unico.

A Fig. 2.2 indica que a se¢do sdlida predomina nas aplicagdes em

pilares de baixa altura e gue 0 uso de seces vazadas € crescente com altura do pilar.
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O estudo mostra que 81% dos pilares construidos de 1960 a 1980 com

altura maior que 34m foram de secédo transversal vazada.
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A partir da distribuicdo geral dos tipos de secdo transversal dos pilares
para ambos 0s casos, arranjos com pilar Unico e arranjos com pilares mltiplos,
novamente pode ser visto que a se¢do transversal vazada ocorre com mais freqiiéncia
em aplicacdes com arranjos em pilar unico (Fig. 2.3).

O
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@ ] ]

CV—Circ. Vazada CS—Cel. Simples MC-Multicelular
TS-Pol. Sélida
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Fig. 2.3 - SegBes Usuais em Pilares de Pontes (em %)
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Uma grande variedade de configuracbes verticais de pilares foi
relatada no estudo. Alguns tipos de pilares para arranjo simples s80 mostrados na
Fig. 2.4. Nesta figura também é mostrada a distribuicdo, em porcentagem, das
configuracfes dos pilares em funcdo de sua altura. Por exemplo, observa-se desta
figura que 82.3% de todos os arranjos de pilares ssmples, com menos de 10m de
altura e secdo constante, sdo do tipo A. Semelhantemente, somente 3,5% dos arranjos
em pilares ssimples escalonados com menos de 10m de altura so do tipo D. Observe
gue a soma de todas as porcentagens para as barras com L<10m para os tipos de A
até | constituem a totalidade de 100%. Assim, os histogramas ddo uma indicagdo do
uso das vérias configuracbes para as quatro diferentes categorias de altura A
configuragdo “outros’ representa pilares que tém variagdo linear em ambas as
dimensdes, largura e profundidade. Para altura de pilares acima de 15m, somente

uma pequena minoria de pilares tem dimensdes constantes em elevacao.

Para aturas moderadas de pilares (15m<L<30m) quase 38% sdo do
tipo F ou H, tendo uma se¢do transversal variando linearmente, enquanto outros 16%
sd0 do tipo escalonado. Essa tendéncia € marcante para os pilares mais atos
(L>30m). Acima de 70% dos pilares mais atos tém as dimensdes da se¢éo
transversal varidvel (tipos F, H e outros), enquanto somente 20% sdo de secéo

constante. Um numero relativamente pequeno (6,7%) € de fuste escalonado.

A fig. 2.5 indica que os pilares mais curtos enfileirados nos arranjos
multiplos de pilares (L<10m e 10m<L<15m) tém uma porcentagem mais dta de
fuste de secéo constante do que os pilares nos arranjos simples. Para L acima de
15m, o grupo D dos pilares escalonados representa a configuragdo mais
predominante. Nota-se que o tipo D € usado na maioria dos casos para 15m< L
<30m, com 35% dos casos para L>30m. Nos arranjos de pilares multiplos com altura
maior, relativamente poucos (2%) tém variagOes na secdo transversal dos pilares
(tipo H) quando comparado com o significativo uso desse tipo nos arranjos de pilares
simples (25%). Quando as variagOes de secdo transversal sdo usadas em arranjos
multiplos de pilares, a tendéncia € que elas ocorram na direcéo longitudina da ponte
(tipos E e F). Entretanto, os resultados dos estudos indicam claramente que se um
programa de andlise de pilares é limitado a membros de secBes transversais

constantes ou escalonadas com passos de variagdo somente nos pontos de conexao
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com as vigas de contraventamento, ele serd capaz de manipular 52% dos arranjos

com aturaentre 15m e 30m e 27% dos arranjos com pilares mais altos com L>30m.

EHL<10m EB10m<L<15m O15m<L<30m O>30m

B

A c E F G H  ouTros

T II (T IX
UTIETIOTL

E F G H

Fig.2.4-Configuracdes Verticais em Arranjos Simples de Pilares
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Fig.2.5-Configuragfes Verticais em Arranjos Mltiplos de Pilares

2.3-ESBELTEZ DOS PILARES

No trabalho de POSTON et al. (1983) os pilares foram classificados
de acordo com a altura total em quatro categorias: 0-10m, 10-15m, 15-30m e maiores
do que 30m. Uma distribuicdo de ocorréncia em funcdo da altura, para todos os tipos
de pilares, e separadamente para pilares solidos e vazados € mostrada na Fig. 2.6.

Como foi mencionado, a vasta maioria dos pilares se situa abaixo da categoria dos
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10m de altura. Observa-se que, para os pilares com altura abaixo de 10m, 73% foram
construidos com secéo solida e apenas 18% foram construidos em secéo vazada. No
outro extremo, isto &, para pilares com atura acima de 30m, 52% foram construidos
em secdo vazada. Da totalidade dos pilares, 70% tém altura abaixo dos 10m e apenas
3% tém altura acima dos 30m.

HL<10m W10m<L<15m 0O15m<L<30m OL>30m

6% 3%

70%

PILARES versus ALTURA

Fig.2.6(a)- Pilares Construidos vs. sua Altura L

OL<10m B®10m<L<l15m O15m<L<30m OL>30m

21,0% 6,0% 0,2% 72,8%

SECAO SOLIDA - OCORRENCIA EM %

Fig. 2.6(b) - Pilares sdlidos Construidos vs. sua Altura L

OL<10m BE10m<L<15m 0O15m<L<30m OL>30m

18%
52%

20%

11%

SECAO VAZADA - OCORRENCIA EM %

Fig. 2.6(c)- Pilares Construidos Vazados vs. sua Altura L
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A relacdo real de interesse para representar a esbeltez € arelacéo kL /r
, onde k € o parametro efetivo de atura que depende do grau de restricdo nas
extremidades do pilar, e L, € a altura livre entre os apoios de um segmento do pilar.
Provavelmente, devido a grande dificuldade em se definir o parametro k, somente a
relacdo L/r foi relatada na pesquisa, onde L é adturado pilar er o raio de giragdo da
sua secdo transversal. A relacdo L/r, embora grosseira, representa uma indicagcéo de
um pardmetro estrutural basico que governa as caracteristicas do momento
secundério e a instabilidade do pilar. Segundo POSTON et al.(1983), nas condicdes
de restricdo da maioria das pontes o valor de k pode variar entre 1,5 e 3,0. Assim, 0s
valores de L/r devem ser gustados pelo valor de k no sentido de considerar as
restricdes nos extremos dos pilares e, consequentemente, delimitar o campo de
aplicagdo dos Métodos Aproximados sugeridos pelas normas para avaiar os efeitos
de 22 ordem. A aplicabilidade da andlise aproximada preconizada pela AASHTO
spec. ou 0 ACI 318-89 (R 1992) se refere ao intervalo 22<kL/r<100, para os pilares
deslocaveis, sugerindo desprezar os efeitos de segunda ordem para kL,/r<22
(correspondendo ao valor de L/r em torno de 10). Para todos os pilares com
KL,/r>100 (isto &, para L/r em torno de 40) impde-se a avaliagdo dos efeitos da

esbeltez por analise mais rigorosa.

A distribuicdo da relacéo L/r relatada na pesquisa € mostrada nas figs.
2.7 e 2.8, respectivamente para arranjos simples e multiplos de pilares. A Fig. 2.7
mostra varios aspectos interessantes sobre a esbeltez nos arranjos simples. Nota-se
gue 91% dos pilares vazadas se situam no intervalo de L/r abaixo de 20. Por outro
lado, como mostrado na Fig. 2.6 os pilares vazados séo freqUentemente aplicados
para as maiores alturas, de onde se conclui, observando-se a distribuicéo de L/r da
Fig. 2.7, que tais segdes sdo dimensionadas de modo conservador. Observa-se ainda
que, em aplicacbes onde os arranjos sdo de pilares simples, cerca de um terco de
todos 0s casos parece se situar acima do nivel L/r=40, o que representa uma restricéo
para a aplicacdo dos Métodos Simplificados, indicando a necessidade de um

procedimento geral de analise para um grande nimero de casos.



32
Mesoestrutura

m0-20 m20-30 0d30-50 Os50-70 0 70-100
2%
2%

SEGAO SEGAO
SOLIDA VAZADA

Fig. 2.7-Distribui¢éo de L/r para Arranjos Simples de Pilares

| Bo-20 B2030 Os0-50 Ms0-70  M70-100 |

0.0%
SEGAO SOLIDA SEGAO VAZADA

Fig. 2.8 - Distribuico de L/r para Arranjos de Pilares Mltiplos

2.4-ESBELTEZ ETIPO DE RUINA DOSPILARES

Um pilar esbelto pode ruir de dois modos: a) o pilar pode entrar em
colapso quando, por meio de uma combinagéo da carga norma P, e momento fletor
Mpn, aresisténcia natural ou convenciona da secdo € alcangada; ou b) também pode
ruir por instabilidade, quando um acréscimo infinitesimal da carga normal resulta um
deslocamento adicional, de tal modo que o equilibrio ndo sgja mais possivel.
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Nos trabalhos de PFRANG (1966) e MACGREGOR et a.(1970),
encontra-se vasta discussdo sobre os efeitos da esbeltez nos diagramas de interacéo
(P-M) das secBes de concreto armado de pilares esbeltos, dém de discutir os

aspectos do colapso das mesmas.

Referindo-se a figura Fig. 2.9(a), um pilar com esbeltez alta, por

exemplo, kL/r »100, geralmente segue a trgjetdria de carregamento até o ponto D,
onde é esgotada a resisténcia do material. O ponto D se encontra na curva de
interacdo do pilar virtualmente curta (kL,/r »0), correspondendo a uma carga P;
menor do que a carga Pgyta Caso 0 pilar fosse realmente curto (kLy/r »0). Se o pilar
entrar em colapso por instabilidade, o carregamento seguira a linha tracejada até o
ponto E, sendo incapaz de acancar o diagrama de interacdo da resisténcia pelo
material [MACGREGOR et a.(1970)].

Geralmente, os pilares de porticos contraventados sdo capazes de
alcancar o colapso por ruina do material, enquanto o colapso por instabilidade,
embora raro, pode ocorrer em porticos deslocavel's como nos casos de pontes. Nafig.
2.9(b) € mostrada a influéncia da esbeltez nos diagramas de interacéo (P-M).

Pn“ Mmax = Mm + Py A nax
Po

LM, =Pe

ruina do
material

P\ = _____ N

esbelto

_ruina por
instabilidade

Mo Mn

Fig. 2.9(a)- Modos de Ruina de Um Pilar
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trajetoria dos
efeitos primarios

Pl

trajetoria com
efeitos secundarios

MO Mn

Fig. 2.9(b)- Modos de Ruina de Um Pilar [adaptado de MACGREGOR et al. (1970)]
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CAPITULO 3

INTERACAQO SOLO —ESTRUTURA

3.1-GENERALIDADES

A funcdo mais comum das estacas ou dos tubuldes é a de transferir as
cargas verticais para as camadas mais profundas do macico de solos, onde uma
capacidade adequada de suporte € disponivel. Outra funcdo, também muito comum
em geotecnia, € a utilizagdo de estacas como elementos redutores de recalques de
fundacBes. Quando uma estaca atravessa um meio pobre e sua ponta penetra em um
substrato de boa capacidade resistente, é geralmente denominada de estaca de ponta.
Entretanto, quando a mesma € instalada num meio profundo de menor capacidade de
suporte, ela desenvolve uma transferéncia de carga por atrito mobilizado na sua
interface com o substrato. Neste caso, a estaca € denominada estaca de atrito. Na
maioria das vezes a transferéncia de carga vertical para o substrato, através de uma
estaca, resulta de uma combinacdo de resisténcia de ponta e atrito mobilizado ao
longo do seu fuste. Em outros casos, estacas tracionadas podem ser usadas para
impedir o tombamento de estruturas atas e resistir a forgas de arrancamento. Os
tubul 6es podem ser considerados, exceto quanto a técnica de sua execugdo, um caso
particular de estaca, onde na sua ponta se executa um alargamento com a intencéo de
compatibilizar as condicfes de transferéncia das cargas com as condicdes de suporte
do solo na cota de apoio. As estruturas de fundagdes, constituidas por estacas ou
tubuldes, quando utilizadas em determinadas estruturas, tais como pontes, torres e
estruturas “offshore”, submetidas também a cargas laterais significativas se

comportam de modo bastante interativo com o macico de solos. Devido a esta forte
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interagdo, principalmente quando as agbes sobre as estruturas induzem
deslocamentos laterais e recalques verticais no macico de solos, a investigacao sobre
o comportamento das fundagOes profundas constitui um vasto campo de estudo e
discussao.

InformacBes disponivels na literatura sobre estacas indicam que estas
podem ser classificadas em diferentes modos [CHELLIS (1961-1962),
TOMLINSON (1977), VESIC (1977), FULLER (1983)]. Segundo PRAKASH &
SHARMA (1990) todos esses métodos de classificagdo podem ser agrupados em

uma das seguintes categorias:
Classificagéo quanto ao material;
Estacas verticais ou inclinadas,
Método de fabricacao;
Nivel de perturbacdo no solo durante a instalacao;
Método de instalacdo no solo;

Método de transferéncia de carga.

Dentre os vérios aspectos, 0s mais relevantes aos objetivos desse
trabalho sdo 0os métodos relacionados com o processo de transferéncia de cargas para
0 solo que direta ou indiretamente afetam o comportamento da estaca quando

carregada.
Os métodos de andlise da transferéncia de carga no sistema estaca
solo podem ser agrupados em dois model os bési cos:

Model os que consideram a modelagem no continuo;

Modelo discreto de Winkler.
Os demais podem ser considerados variantes destes dois.

Os métodos do continuo consideram e enfocam o sistema estaca-solo
de modo integrado com base em algumas hipéteses simplificadoras. POULOS

(1971), apresenta uma solucdo elastica para o problema de uma estaca carregada
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lateralmente assumindo um meio eléstico e homogéneo em um espago semi-infinito
isotropico com um maodulo de elasticidade (Es) e um coeficiente de Poisson. A estaca
modelada como uma chapa fina vertical retangular, com pressdo constante ao longo
da sualargura, foi analisada por Poulos através de um método baseado na equacdo de
Mindlin para modelar o comportamento do solo em substitui¢éo a teoria da reagdo do
subsolo fundamentada nas hipGteses de Winkler. Em complementacdo a este
trabalho, Poulos assumiu a interagdo entre uma estaca sobre as demais de um mesmo
grupo através de fatores de influéncia baseados na teoria linear elastica.

Outras abordagens como meio continuo incluem a aplicacdo do
método dos elementos de contorno [BANERJEE & DAVIES (1980)] e elementos
finitos. A principal limitacdo desses métodos reside, principamente, na sua
complexidade e na dificil tarefa de parametrizar adequadamente o solo, além, é claro,
da considerédvel quantidade de dados e tempo de processamento exigido no
procedimento numérico. Como exemplo da ado¢do do modelo continuo cita-se,
dentre muitos outros, o trabalho desenvolvido por FERRO (1993) na EESC-USP que

combina o MEC com MEF para a andlise de fundagdes enrijecidas por estacas.

O modelo de Winkler, por sua vez, considera a resposta do solo
caracterizada por um conjunto de mecanismos discretos independentes entre s, isto
€, indicam que a resposta do solo em um ponto ndo € dependente do deslocamento da

estaca em outros pontos, o que de certo modo ndo modela perfeitamente o continuo.

Dois sd0 os problemas a serem resolvidos para a obtencdo da resposta

de uma estaca sujeita a um carregamento genérico:

A resisténcia do solo deve ser conhecida em funcdo da
profundidade, dos deslocamentos da estaca, da geometria da estaca e da natureza da
carga,

Obtencdo das respostas da estaca em termos de esforcos e
deslocamentos.

Um procedimento, relativamente simples, proposto por OOl &

DUCAN (1994) sugere a utilizagdo dos modelos disponiveis para estaca isolada
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através do gjuste de seus deslocamentos laterais por fatores de amplificagcdo que

dependem do solo e do arranjo das estacas.

Embora n&o sendo regra geral, muitas vezes as bases das estacas ou
tubulbes se apoiam em um substrato quase que indeformével. Essa hipotese,
razoavel mente aceitével para o caso de tubuldes de base alargada, se adotada permite
desprezar o atrito lateral despertado no fuste dos tubules pelas cargas verticais
aplicadas e 0 seu consequente efeito de grupo. Admitindo-se como desprezivel os
deslocamentos na base dos tubulGes, o atrito lateral desenvolvido se torna pouco
significativo, uma vez que depende somente do encurtamento eléstico dos el ementos

dainfraestrutura, o que pode ser considerado perfeitamente aceitavel.

3.1- ESTACAS VERTICAIS: RESPOSTA LATERAL DO SOLO

3.1.1 - BREVE REVISAO BIBLIOGRAFICA ECOMENTARIOS

Andises de interacgo entre 0 solo e as estacas, nas quais € usado o
conceito da reacdo horizontal do solo para as cargas laterais, tiveram inicio nos
trabalhos de GRANHOLM (1929), HETENY (1946) e em um nimero enorme de
outros trabalhos. Essas analises foram baseadas na hip6tese da proporcionalidade
entre areagcdo "p" do solo e o deslocamento horizontal "y" da estaca. A relagéo entre
a reacdo do solo e o dedocamento da estaca foi denominado modulo de reacéo

horizontal do solo (k).

Solucdes foram desenvolvidas para ks constante com a profundidade
[GRANHOLM (1929), HETENY1 (1946)], para ks variando linearmente com a
profundidade [HETENY | (1946), REESE & MATLOCK (1956 )], para K variando
ndo linearmente com a profundidade [PALMER & THOMPSON (1948),
MATLOCK & REESE (1960), DAVISSON & PRAKASH (1963)], e para um
sistema estratificado em camadas [DAVISSON & GILL (1963), REDDY &
VALSANGKAR (1968), DIGIOIA et a. (1975), MATLOCK & REESE (1961)].
Estas solugbes mostram que esse tipo de andlise pode ser usada como uma
aproximagdo do comportamento ndo linear, por um processo iterativo, alterando e
variando Ks com a profundidade de acordo com os valores obtidos para os

deslocamentos "y".
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Métodos de andlise onde o solo circunvizinho a estaca € tratado como
meio continuo elastico foram desenvolvidos por DOUGLAS & DAVIS (1964);
SPILLERS & STOLL (1964), POULOS (1971 e 1972), LENCI et a.(1968),
BANERJEE & DAVIES (1978). DOUGLAS & DAVIS (1964) apresentaram
solucdes para o deslocamento e rotacfes de uma placa vertical rigida em um semi-
espaco elastico, carregada no seu topo por uma carga latera mais um momento.
POULOS (1971) apresentou essas solucdes para elementos verticais flexiveis. Estas
andlises, que adotaram a modelam do solo vizinho a estaca como meio continuo,

foram consideradas Uteis na avaliagdo dainteracdo entre estacas agrupadas.

O método p-y desenvolvido por McCLELLAND & FOCHT (1958)
apresenta-se como 0 procedimento mais prético e Util para o calculo de fundacdes
profundas sob carga lateral. Como o método utiliza a andlise numérica, pode ser
usado para analisar condicdes onde as propriedades do solo ou da estaca variam de

qualquer forma com a profundidade.

M étodos para estimar a forma da curva p-y, para varios tipos de solo e
condicbes de carregamento (esté&ico e dindmico), foram desenvolvidos por
MATLOCK (1970) para argila pouco rija, REESE et al. (1975) para argila rija
abaixo do lencol fredtico, REESE & WELCH (1975) para argila rija acima do lencol
freético, REESE et a.(1984) para arela e SULLIVAN et a.(1979) para uma
variedade de outras condicoes.

A aplicacdo do método p-y requer obviamente o uso de programas de
computador. Vérios deles foram desenvolvidos usando o Método das Diferencas
Finitas: COM 622 (REESE-1977); COM 624 [REESE et a.(1984)], LPILE 1
[REESE (1985)] e muitos outros recentemente desenvolvidos. OOl & DUCAN
(1993) recomendam a amplificagdo dos deslocamentos laterais da estaca isolada para
considerar o efeito de grupo. SWAN & WRIGHT (1986) propdem g ustamentos nas
curvas p-y para as estacas consideradas curtas.

A possibilidade que o critério p-y tem de representar uma vasta
variedade de solos e condi¢des de carregamento de uma maneira realista, e devido a

concordancia dos seus resultados com muitos testes de campo, essa andise €
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perfeitamente adequada para observar 0 desempenho de estacas simples carregadas

lateralmente. Informagdes complementares constam do capitul o 6.
3.1.2-MODELAGEM E PARAMETROS DO SOLO

3.1.2.1 — Resposta Linear do Solo

Genericamente, qualquer que sgja 0 método de andlise, as estacas e 0s

tubul des podem ser submetidos, além da torcéo, as seguintes cargas:

solicitacBes Ht, V: e M, aplicadas no seu topo devido as agbes da

superestrutura;

resposta horizontal p, do solo aos deslocamentos laterais da
estaca;

atritos vertica e horizontal px aplicados no fuste da estaca

mobilizados pelo seu deslocamento vertical e pela distorcéo segundo o seu eixo;

reagoes de base Hy, Vp e My (Fig. 3.13).

Em uma andlise de estacas sob cargas laterais, dois parametros de
rigidez so necessarios: arigidez a flex&o da estaca (El) e arigidez horizontal do solo
Es, Gs ou K}, .Se a teoria da elasticidade € usada, a rigidez do solo é expressa em
termos do modulo de elasticidade Es e 0 modulo de cisalhamento Gs. Entretanto, no
modelo discreto de Winkler, a rigidez do solo pode ser definida pelo médulo de

reacdo horizontal Ky, (FL™?) como (Fig. 3.1b):
K, P onde, (3.1)
y
p = reagdo do solo em um ponto qualquer da estaca por unidade de

comprimento ao longo do seu fuste. Representa a resultante sobre a largura B de uma

face carregada (FL™2);

y = deslocamento horizontal da estaca nesse ponto (L).
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| N
superficie do h Mt h Mt
terreno t N y t N y

/
estaca — Kp=ply
descarregada =K h

P 0%
reacdo do solo
——Py
~= estaca
carregada
deformada X
@ (b)

Fig. 3.1(a) - Cargas nas estacas e b) Discretizagdo de Winkler

O problema das estacas verticais carregadas lateramente pode ser
visto como um caso especia do estudo da viga em apoio elastico [DINIZ (1972)].
Considerando-se que a reacdo do terreno “p” sgja proporcional ao desocamento y e
sendo K, 0 médulo de proporcionalidade, também denominado de coeficiente de
reacao horizontal do solo, tem-se a equagéo diferencial da estaca:
d4

El Y =p=-kyy (3.2

Nessa equacdo, os parametros E e | sdo fungcdo do material e da
geometria da secéo transversal da estaca. Ja o parametro Ky, € de natureza bastante
complexa, ndo sd no que se refere a sua variagdo ao longo da profundidade, como

também do ponto de vista de sua determinacéo experimental .

A figura Fig. 3.2 mostra uma reagdo tipica do solo circunvizinho a
uma estaca carregada lateralmente em funcéo do seu deslocamento y. Para reagctes
do solo menores que 30% a 50% da sua reacdo Ultima, a relacdo p-y pode ser
expressa satisfatoriamente pelo médulo tangente. A inclinagdo da linha tangente
representa o coeficiente de reacdo horizontal Ky do solo para a estaca. Para reactes
do solo aproximadamente acima dagueles limites o0 médulo secante pode ser
considerado, e, neste caso, 0 modulo se torna fungdo do deslocamento da estaca
[PRAKASH & SHARMA (1990)]. A variacdo real do médulo de reacdo horizontal
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com a profundidade é mostrada na Fig. 3.3. As linhas tracgadas ilustram uma

tendéncia provavel davariacdo do modulo de reacdo horizontal com a profundidade.

moédulo
tangente

o
//i moédulo

secante

deslocamento y

Fig. 3.2-Reacdo do solo vs. deslocamento da estaca

Uma variagdo mais realista do modulo de reacdo horizontal com a
profundidade é recomendada por TERZAGHI (1955) para solos coesivos pré-
adensados (K, constante). Para solos granulares Tersaghi recomenda a adocéo de k,
diretamente proporcional com a profundidade (Fig. 3.3).

DAVISSON (1963) apud PRAKASH & SHARMA (1990) estende a

variacdo linear de ky, para os siltes normamente adensados e as argilas.

O trabalho mais difundido e considerado de importancia fundamental
para o entendimento sobre o moédulo de reacdo horizontal do solo foi 0 apresentado
por TERZAGHI em 1955. Este trabalho veio contribuir de forma decisiva para
melhor conceituacéo do coeficiente de reacdo do solo. De um modo geral, a andlise
da estaca em meio elastico restringiase a0 ambito da pesquisa matemética que
resolvia a equacdo diferencial (3.2) da viga em apoio elastico sem, contudo, se
preocupar com a determinacéo do coeficiente kn, considerando simplesmente uma
constante do solo. O notavel trabalho de HETENY| (1946), apesar de tratar com
detalhes a resolucdo do problema da viga em apoio elastico, ndo faz mencdo a

determinac&o do moédulo de reagdo para caracterizar o solo de apoio [DINIZ (1972)].
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moédulo do solo

Kh

\(endéncia

provavel

profundidade x

(kp=n h,><)

\ linear (assumido)
N—

FIG. 3.3 - Variagdo do Mdédulo de Reacdo Horizontal: a)Solos coesivos prée-
adensados: Ky, constante, b) Solos granulares, siltes normalmente carregados, e
argilas: . Kp linear

3.1.2.2 - RESPOSTA NAO LINEARDO SOLO

Como ja mencionado, a resposta do solo pode ser caracterizada por

um conjunto de mecanismos discretos, como foi sugerido por WINKLER (1897).

No caso geral, s80 necessarias trés propriedades para um dado ponto
da estaca. A primeira delas, na direcdo lateral, relaciona a for¢a por unidade de
comprimento “p” e o deslocamento lateral “y” do ponto da estaca. Esta relacdo é
usualmente denominada curva p-y. De modo andlogo, neste mesmo ponto uma curva
relacionando a forca axia “p” por unidade de comprimento da estaca e o
deslocamento axial definirA as propriedades na direcdo axia. Esta curva é
denominada curva p-x. Finalmente, uma outra curva p-xt pode ser definida para a
torcdo, relacionando o torque por unidade de comprimento e o angulo de distorcéo.
Considerada a hipotese restritiva da ndo deslocabilidade da base dos tubulbes e
estacas, somente as curvas p-y serdo objeto de estudo. A consideracéo, também, do
comportamento isotropico do solo implica em assumir que as curvas p-y sgam
vélidas para todas as direces horizontais. Com relagéo as cargas laterais, elas podem
ndo se localizar em um plano, como por exemplo, quando uma estaca € solicitada no
seu topo por duas forgas horizontais e dois momentos ortogonais. Neste caso, se a
resposta p-y for linear o problema pode ser superado pela superposicdo de duas

solugbes planares. Por outro lado, para um solo de resposta ndo linear, a



Interacdo Solo-estrutura

superposi¢ao, obviamente, ndo pode ser aplicada e o problema deve ser tratado como
um problema verdadeiramente tridimensional [SAYBH & TSO (1988)].

Esses mecanismos discretos indicam que a resposta do solo em um
ponto ndo é dependente do deslocamento da estaca em outros pontos. Deste modo, o
continuo ndo é considerado perfeitamente modelado. Entretanto, o continuo pode ser
modelado aproximadamente se as informagoes relativas aos efeitos da interacdo de
uma camada do solo sobre a préxima forem disponivels. Cada mecanismo discreto,
entdo, pode simbolizar uma familia de curvas, com cada curva apropriada para um
determinado ponto selecionado refletindo os efeitos do solo abaixo ou acima desse
ponto. O presente estado da arte relativamente a resposta do solo decorrente do
deslocamento da estaca, ndo permite, ou justifica, uma abordagem mais sofisticada

do que a sugerida por um conjunto desses mecanismos.

H P Y

— ! —_—
~d
- Y X=X
\
Y X=Xy
N—

Y X=Xg

\
—\

Fig. 3.4 - Familiade Curvas p-y

Uma discussdo mais especifica sobre o significado fisico de um desses
mecanismos € extremamente Util e auxilia no entendimento da sua origem e
limitagbes. A Fig. 3.5(a) representa uma estaca em elevacao apos ter sido instalada e
antes que qualquer carga lateral fosse nela aplicada. O comportamento do solo na
profundidade x; é considerado e a distribuicdo das tensdes contra a estaca, antes da

aplicacdo de qualquer carga lateral, é mostrada na Fig. 3.5(b). A hip6tese contida na
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figura se refere a cravagdo da estaca sem qualquer deformagéo residual ou momento
fletor. Deste modo, nenhuma forca lateral ocorre contra a estaca na profundidade x;
ou em qualquer outro ponto. E assumido que a carga lateral é agora aplicada na
estaca e que ela causa um deslocamento igua ay; na profundidade x;. A distribuicéo

de tensbes alterada é mostrada na Fig. 3.5(c).

Superficie do terreno

SR

A¥ ||

, /:”X“r 7‘7‘\ .
(b) - ©
| |

f Y1

Fig. 3.5-Definicio de“p” e“y”

A integracdo da nova distribuicdo de tensdes indicada na Fig. 3.5(c)
resultara em uma forca p; por unidade de comprimento ao longo da estaca. A
guantidade p1 € definida como reacdo do solo ou resisténcia do solo. Ela age em
sentido oposto ao deslocamento y, sendo, portanto, de sinal oposto. Se for possivel
prever a distribuicdo de tensdes para um campo de deslocamento, integracdes
sucessivas resultardo em valores de p correspondentes a valores de y, permitindo que
uma curva p-y para a profundidade x; sgja obtida. O mesmo pode ser feito para
outros pontos, resultando em uma familia de curvas p-y para toda a estaca [REESE
(1983)].

Com respeito as curvas p-y, algumas hipéteses sdo adotadas.

1) Néo existe tensdo tangencia na superficie da estaca paralela ao seu

eixo (adirecdo daresisténcia do solo é ortogonal ao eixo da estaca);

2) Qualquer resisténecia lateral ou momento na base da estaca podem

ser considerados por uma curva p-y na face da mesma, proximo a sua base.
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3) Quaisquer erros devido a essas hipdteses sdo supostamente

despreziveis.

Para se obter a solugdo completa do problema de uma estaca
carregada lateralmente, um critério para a formulacdo das curvas p-y, para um perfil
particular de solo, deve ser obtido. O critério deve ser gera o suficiente de tal modo
gue os parametros de resisténcia do solo possam ser usados para estabel ecer a familia
completa de curvas p-y. Os critérios sdo usuamente separados em duas categorias.
aqueles para solos puramente coesivos e outros para solos arenosos. Para solos
puramente coesivos, f = 0 (angulo de atrito interno nulo), geralmente assume-se que
as deformagdes do sistema solo-estaca ocorrem sob condi¢cdes ndo-drenadas. Para
solos ndo coesivos, 0s parametros efetivos de resisténcia utilizados sdo os obtidos
sob condigdes drenadas do solo.

Historicamente, o primeiro critério p-y foi estabelecido por
McCLELLAND & FOCHT (1958). Visando obter valores para o coeficiente de
reacdo horizontal, esses autores realizaram um trabalho tedrico experimental em
terreno argiloso do Golfo do México. Analisando os resultados de testes em
prototipos de estacas tubulares de aco instrumentadas em tamanho real, McClelland e
Focht observaram a semelhanca entre as curvas tensdo-deformacgéo do solo, obtidas
em laboratorio, com as curvas reacdo-desocamento lateral da estaca quando
desenhadas em escala logaritmica. Estabeleceram assim uma correlacdo entre o0s
dados obtidos em laboratorio e os obtidos no campo. Fazendo atuar sobre a estaca
instrumentada duas séries de cargas, uma estética e outra dinamica, foram obtidos
dados relativos as reactes do solo e os deslocamentos nos pontos correspondentes a
localizacdo dos extensdmetros. Tracadas as curvas p-y para esses pontos, e uma vez
definido o moédulo secante para cada ponto da curva, concluiram o seguinte [SWAN
& WRIGHT (1986)]:

Devido a grande variacdo das relactes ply, a fixacdo de um Unico
valor de Kp = ply para um determinado solo demonstrou ser incompativel com os

resultados da andlise;
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Mesmo para uma determinada profundidade, representada por uma
das curvas, a adocdo de um Unico vaor para Ky ja congtitui uma aproximacao

grosseira.

Os dados disponiveis ndo permitiram a McClelland e Focht o
desenvolvimento de uma familia completa de curvas experimentais p-y e as
propriedades s-e da argila. Apesar disso, este trabalho se reveste de uma importancia
fundamental na medida que apontou o caminho para outros trabalhos que se
seguiram no campo experimental de estacas instrumentadas com o objetivo de

estabelecer as curvas p-y.

Baseados em testes de estacas, GILL & DEMARS (1970)
estabeleceram um procedimento empirico completo para determinar a variagdo da

resisténcia ultima do solo com a profundidade.

Destacam-se pela sua importancia, na obtencdo das curvas p-y, 0s
critérios de MATLOCK (1970), REESE & WELCH (1975), REESE et a. (1975) e
SULLIVAN (1977). REESE et a. (1974) apresentaram um critério para
determinacdo das curvas p-y para estacas em solo ndo coesivo considerando os

efeitos de carga ciclica

3.1.3- ESTACAS CURTAS: AJUSTAMENTO DASCURVASP-Y
Segundo SWAN & WRIGHT (1986), uma estaca carregada

lateralmente é considerada longa se a sua forma deformada experimenta
deslocamentos nulos em pelo menos dois pontos do seu fuste. Se por outro lado, a
deformada da estaca tem somente um ponto do seu eixo com deslocamento nulo ela é
considerada uma estaca curta (Fig. 3.6). Trés diferentes casos sdo examinados para
determinar o comprimento do fuste necessario para que ele experimente dois pontos
de desdlocamentos nulos. Esses casos sdo diferenciados pelo médulo de reacdo do
solo: 1) Modulo constante; 2) Modulo com variacdo linear com a profundidade e 3)
Variagdo arbitré&ria com a profundidade. Para todos os casos, a forca latera é
assumida aplicada no topo do fuste, o qual é assumido livre a rotacéo (Fig. 3.6). O
comprimento minimo do fuste necessario para que sua deformada tenha dois

deslocamentos nulos é designado por Le.
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fuste fuste
H . longo H curto

fuste
deformado

pontos de
deslocamento

nulo deslocamento

nulo

AN
| ponto de
|

Fig. 3.6-Estacas Longas e Curtas

O comprimento Le € determinado baseado na hipétese de que a base
do fuste ndo experimenta nem cortante e nem momento. Essa hipotese, entretanto, é
vélida para fustes com comprimento Le, Uma vez que 0s movimentos no segundo
ponto de deslocamento nulo, ou abaixo dele, sGo muito pequenos. Assim, somente
uma pequena quantidade desprezivel de cortante e momento sdo desenvolvidos no

segundo ponto de deslocamento nulo (base de um fuste com comprimento Leg).

O caso mais simples é o de um solo com médulo constante, estudado
por TIMOSHENKO (1941) e HETENYI (1946), conforme citam SWAN &
WRIGHT (1986). O comprimento minimo Le para que um fuste alcance dois pontos

de deslocamentos nulos, pode ser expresso como:

e

L :%8 onde, (3.3)

b é denominado de “fator relativo de rigidez (1/L)” e relaciona a

rigidez do fuste com arigidez do solo:

% .0.0.25
b= s - 34
= (34

El = rigidez aflexdo da estaca e Ks= modulo de reacdo do solo.

Para muitos solos, o moédulo pode ser considerado variando
linearmente com a profundidade (Fig.3.3). MATLOCK & REESE (1962) realizaram
uma andlise adimensional usando o Método das Diferencas Finitas, para desenvolver
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a solugcdo da resposta de um fuste onde 0 médulo do solo varia linearmente com a
profundidade. O comprimento minimo (Lg) de um fuste, necessario para acancar

dois pontos de deslocamentos nulos, pode ser expresso por:

L=4,8T onde,

aE | o
T= gﬁ: (3.5)
m, g
onde Ks= myx, sendo my, a taxa de variacdo do médulo com a profundidade e T =

fator derigidez relativa.

O terceiro caso considerado examina o solo que varia néo linearmente
com o deslocamento do fuste e, consequentemente, varia ndo linearmente com a
profundidade. O comprimento minimo do fuste, necessario para alcancar dois pontos
de deslocamentos nulos, pode ser obtido por tentativa e erro usando as curvas néo

lineares p-y e algum procedimento de andlise numérica.

A comparacao feita por SWAN & WRIGHT (1986) entre as respostas
de inlmeros testes de campo com as respostas calculadas, usando as curvas
convencionais p-y, revelaram uma concordancia relativamente pobre entre esses
valores e algumas deficiéncias envolvendo os procedimentos de andlise. No sentido
de melhorar a previsdo do comportamento de fustes curtos, os autores sugeriram trés
modificagdes nos procedimentos convencionais. As duas primeiras modificagdes
recomendadas envolvem alteracdes das curvas p-y. A primeira modificagdo se refere
a reducdo do deslocamento caracteristico (yso) usado no critério das curvas p-y para
as argilas, e a segunda 0 aumento da resisténcia ultima py nas profundidades abaixo
do ponto de deslocamento nulo. A terceira modificacdo consiste em introduzir as

restricdes de base, principalmente o esforco horizontal na base do fuste.

Alteracdes nas Curvas p-y:

O critério das curvas p-y, correntemente empregado, usa uma
resisténcia Ultima do solo cujo valor é baseado em um dos dois modos de ruptura

assumidos: ruptura por formacdo de cunha e escoamento do solo em torno da estaca
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(Fig. 3.7). Ambos 0s parémetros, yso € p,, ha sua forma corrente, foram
desenvolvidos para fustes escavado longos. Para a andlise de fustes escavados curtos,
0s métodos correntes para o calculo do deslocamento caracteristico ysp € a resisténcia

ltima do solo p, necessitam ser modificados.
a) Dedlocamento Caracteristico yso:

O dedlocamento caracteristico yso para o critério da curva p-y para a

argilamole e argila dura submersa é calculado pela expressao (MALOCK-1970):

Y50=2,5€50B (3.6)

onde o coeficiente 2,5 da expressdo provém de gustamentos
relacionados ao diametro e o comprimento L do fuste e mais esp. Segundo SWAN &
WRIGHT (1986) a equacdo (3.6) para determinagdo de yso foi derivada de uma
equacdo desenvolvida por SKEMPTON (1951) para analisar o deslocamento de uma
fundacdo em argila A equagdo de Skempton envolve o produto da largura da
fundacdo, a deformacdo do solo suporte e um coeficiente adimensional. Esse
coeficiente depende da relagéo entre a largura e o comprimento da fundagéo, com o
valor de 2,5 correspondendo a relagdo entre a largura e o comprimento igua ou
maior que 10. Valores desenvolvidos por Skempton sdo apresentados na tabela (3.1).
O vaor B/L representa a relacéo entre a largura e o comprimento da fundagéo.
Quando o critério da curva p-y foi originamente desenvolvido, a equacdo de
Skempton foi adaptada para uso em tubuldes ou estacas. O critério corrente da curva
p-y foi desenvolvido usando dados obtidos de testes de carga reais em estacas
instrumentadas com relacdo comprimento enterrado e didmetro maior ou igual a 10.
A sugestdo de SWAN & WRIGHT (1986) de gustamento das curvas p-y para
utilizacdo em tubuldes curtos se basela na reducéo de yso pela troca do coeficiente

2,5 da expressao (3.6) por um dos coeficientes da tabela (3.1).

No caso da curva p-y para uma argila dura submersa, onde o
coeficiente “2,5” € tomado igual a unidade, o calculo do deslocamento caracteristico

Y50 € mantido conforme a expressao (3.7):

Ys50=€50B (3.7)
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O gustamento da expressao (3.6) para tubul des curtos é sugerido pela

reducdo do seu coeficiente:

Ys0= 2—05 es0B onde c é o coeficiente databela (3.1).

Tabela 3.1 — Coeficiente deAjustamento C

B Coeficiente(c)
L
Circulo 1,7
11 1,9
1.2 2,1
1.5 2,4
1:10 25

b) Resisténcia Ultima do Solo:

O valor daresisténcia ultima p, depende do modo como a ruptura do
solo € idedlizada ao longo do fuste da estaca. A ruptura do solo é assumida de um
dos dois modos (Fig. 3.7):

ruinatipo cunha;

ruina por escoamento do solo em torno do fuste.

A ruptura ocorrerd segundo um modelo ou outro em fungdo de varios
fatores( tipo do solo, profundidade, histérico de tensdes, etc.), mas principamente
em funcdo da compressibilidade do solo. A ocorréncia da ruptura tipo cunha &
considerada quando o solo se move para frente comprimindo uma cunha para cima.
O solo atrés do fuste forma uma cunha ativa fluindo em uma direco para baixo
(Fig.6.7d). A ruina por escoamento em torno do fuste ocorre quando a resisténcia da
ruinatipo cunha é maior e, desse modo, 0 solo tende a escoar pelalateral em torno do

fuste em um plano horizontal (Fig. 3.7b).

As equacdes obtidas para uma determinada curva p-y séo derivadas do
cdculo da resisténcia Ultima do solo para os dois modos de ruina. Os valores da

resisténcia Ultima sdo calculados para ambos os tipos de ruina e comparados nas
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profundidades onde as curvas p-y sdo formadas. Em cada profundidade, o menor
valor de py é considerado como predominante e é usado para construir a curva p-y

para essa profundidade.

E assumido que um fuste curto permanega essencia mente reto, com o

fuste girando em torno de um ponto de deslocamento nulo (Fig. 3.6).

Fig. 3.7-Modos de Ruptura: @) formagao de cunhas e b) por escoamento do solo.

O solo acima do ponto de deslocamento nulo segue 0 modo de ruina
tipo cunha, entretanto € questionavel se abaixo desse ponto 0 mesmo modo de ruina

[possa ocorrer.

Como uma aproximagao, a resisténcia ultima do solo abaixo do ponto
de dedlocamento nulo para um fuste curto, como aguele da Fig. 3.6, é caculada
usando as equacdes para 0 modo de ruina por escoamento em torno do fuste.

Conseguentemente, aresisténcia do solo para um dado deslocamento é aumentada.

3.2-RESISTENCIA DE BASE

Os procedimentos convencionais de andlise de fustes escavados
consideram o esforgo cortante e 0 momento fletor nulos na base do fuste. No caso de
fustes longos essa hipotese é razoavel, uma vez que, a base do fuste sofre pequenos
movimentos durante o carregamento. Entretanto, movimentos significativos podem
ocorrer na base de um fuste curto. Tais movimentos sd0 capazes de produzir um

esforco cortante e um momento entre a base e 0 solo. A terceira modificagéo,
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aplicada aos procedimentos convencionais, se refere a introdugdo de esforcos de
restricdo na base do tubuldo. Uma forca horizontal na forma de uma relagdo bilinear
(Hs - y) aplicada ao longo da base € mostrada na Fig. 3.8. Essa curva comega na
origem e cresce linearmente até uma forca limite Hgmax, cCOrrespondente ao
deslocamento de 2,5mm ( pol/10), valor este usado em curvas de transferéncia de
carga nos estudos de COYLE et a. (1973) apud SWAN & WRIGHT (1986). Essa
curva permanece horizontal para uma forca igua a forga dltima (Hg max) para todos
0s deslocamentos maiores que 2,5mm.

forga tangencial,H B

2.5
deslocamento da base,y (mm)

Fig. 3.8-CurvaHg-y

O valor de Hg max € determinado usando o produto da resisténcia ao
cisalhamento do solo pela area da base (Hg max = CAg). Para os solos coesivos, a
resisténcia ao cisalhamento é tomada igual a resisténcia ndo drenada. Para os solos
arenosos, aresisténcia ao cisalhamento pode ser cal culada multiplicando-se a pressdo
de sobrecarga efetiva pela tangente do angulo efetivo de atrito interno do solo

[He max=0Agtan(f )]. Como alternativa, pode-se usar a resisténcia ao atrito na
interface solo-concreto.

A restricdo as rotagOes na base do fuste, quando esse € considerado
curto ou de base alargada, pode afetar significativamente o seu comportamento. Em
complementacdo a terceira modificagdo dos critérios convencionais, € aceitavel a

consideracdo de uma relagdo linear momento-rotacdo na base do fuste:
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M; e My = s30 0s momentos reativos na base da estaca;

f,ef, =soasrotagbesdabaseemtornodezey;

I, ely = momentos de inércia da area da base de apoio relativamente

aosexoszey;,

ks = coeficiente de recal gue vertical.

Adicionalmente, para 0 deslocamento vertical da base pode-se adotar

uma relacdo, também linear, para o recalque vertical:
F =ksA,u,

U = recalque vertical da base.

3.3-EFEITO DE GRUPO

Um grupo de estacas se desloca mais que uma estaca isolada sujeita a
uma carga Hs, quando ele € submetido, em média, a mesma Hs por estaca. 1sso se
deve ao fato de que, cada estaca no grupo causa deslocamento no solo circunvizinho,
induzindo deslocamentos adicionais nas demais estacas e, consequentemente, nos
seus esforcos. O procedimento, proposto por OOl & DUCAN (1994) para considerar
esse efeito, sugere a majoragdo dos deslocamentos da estaca isolada através de

fatores de ampliacdo. Desta forma tem-se:
y, =C,y, onde,
Yy = deslocamento do grupo de estacas (L);
Cy = fator de amplificagéo de deslocamento (2 1) ;
Ys = deslocamento da estaca isolada (L).

A0 estudo paramétrico redlizado por OOl (1991) apud OOl &
DUCAN (1994) se seguiu a seguinte proposta para a expressao do fator Cy:

A+ Np
onde,

= 05
oE, Hs 0
gﬁ CP g

Cy




(FIL®);
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55
Interacdo Solo-estrutura

A =16 paraargilae A= 9 paraareia;

Ny = NUmero de estacas nNo grupo;

D =55 paraargilae D =3.0 paraareig;

S = espacamento meédio entre as estacas (L);

B = didmetro da estaca isolada (L);

Hs = carga lateral média por estaca ( Hig/Np);
Hig = carga lateral total aplicada no grupo (F);
C=3paraargilaeC = 16 paraareig;

Py = SUD? paraargila (F), KpgD® para areia (F);

g = peso especifico médio para a areia nos 8D superiores do solo

Kp= tan?(45+f /2): coeficiente de empuxo passivo;

f = angulo de atrito interno médio da areia nos 8D superiores do solo

S, = resisténcia média ao cisalhamento da argila ndo drenada nos 8D

superiores do solo (F/L?).

A resposta lateral do solo € obtida nas curvas p-y, onde somente o

deslocamento y é gjustado pelo fator de ampliagéo Cy.
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CAPITULO 4

NAO-LINEARIDADE GEOMETRICA

4.1 - GENERALIDADES

Quando em uma andlise estrutural os efeitos da mudanca de geometria
da estrutura sdo considerados, a relacéo carga-deslocamento deixa de ser linear. Esta
ndo-linearidade, denominada de geométrica, em geral pode ser desconsiderada nos
casos em que a hipotese dos pequenos deslocamentos € considerada véida
Entretanto, a ndo-linearidade geométrica passa a ser relevante nos casos em gue 0s
deslocamentos, relativamente significativos, podem acentuar os problemas de
instabilidade ou a interacéo entre o esforco axial e os momentos fletores. Nesses
casos, devido a grandeza dos deslocamentos, surge a necessidade de se escrever as
equactes de equilibrio em relagdo a configuracdo deformada da estrutura. Mesmo
gue com deslocamentos rel ativamente pequenos, combinados com certas disposi¢oes
de cargas na estrutura podem ocorrer situagoes de instabilidade ou o surgimento de

esforcos adicionais.

Quando os efeitos ndo lineares implicarem em enrijecimento da
estrutura, a utilizagdo de uma andlise linear pode conduzir a estruturas mais seguras,
porém antiecondmicas. Por outro lado, se 0 comportamento ndo linear implicar em
perda de rigidez ou de estabilidade, a utilizagdo de uma andlise linear pode resultar

ou induzir a uma falsa nogéo de segurancga estrutural [BENJAMIN (1982)].

Seguindo linha, objetivase com este trabalho abordar o

comportamento ndo linear dos pilares de pontes de concreto armado para as suas
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secBes usuais e conformagdo arbitréria segundo 0 seu eixo, assim como a

considerac&o da deformabilidade das fundacdes e os efeitos advindos do tempo.

Ser4 usado como elemento basico o “BEAMA4 3D Elastic Beam” da
biblioteca interna do ANSYS disponivel para a analise ndo linear geométrica. O
efeito da ndo-linearidade fisica pode ser considerado pela atualizacdo dos parametros
internos da matriz de rigidez elastica para cada etapa de carregamento da estrutura
(Fig. 4.2).

No caso de uma barra de concreto armado, as grandezas afetadas pela
néo-linearidade fisica sdo a rigidez axial (EA), a rigidez a flexdo (Ely e El;) e a
rigidez atorgéo (Gly), todas dependentes do estado de solicitagéo para cada etapa de
carregamento. No caso especifico de pilares, serdo desprezadas as alteracbes de

rigidez atorgéo.

Fig.4.1-Elemento"BEAM4 3D Elastic

A andlise ndo linear geométrica se fundamenta teoricamente na
elasticidade ndo linear da Mecanica do Continuo. A caracteristica genérica dos
conceitos e equactes da Mecanica do Continuo permite abranger, além da teoria da
elasticidade, outras teorias como a visco-elasticidade ou a plasticidade [FUNG
(1975)].

A ndo-linearidade geométrica tem origem na teoria da elasticidade,
onde as equacdes de equilibrio sdo escritas utilizando-se a configuracdo deformada
da estrutura e as relagOes deformagdes vs. deslocamentos, incluindo-se nelas termos

nado lineares.
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Uma estrutura, quando submetida a agdes de qualquer natureza, muda

de configuracdo, sofrendo alteraces na sua forma e no seu volume.

Como em cada configuragdo a posicdo das particulas da estrutura é
diferente, é necessario que se estabeleca uma forma Unica de determinélas. Isto é
feito escolhendo-se uma configuragdo de referéncia a qual todas as outras séo

referenciadas.

O movimento de uma estrutura, descrito dessa maneira, € chamado de
Descrigdo Material ou Lagrangeana. Nesta forma de descrigdo do movimento, todo o
comportamento € descrito em termos das coordenadas iniciais da estrutura no tempo
t=0. Outra forma de descri¢do do movimento € a descricdo Espacia ou Euleriana que
Se ocupa em descrever 0 movimento em termos da posicao corrente ocupada pela

estrutura em um determinado instante t.

A maioria das formulacbes em elementos finitos, que permitem
considerar a ndo-linearidade geométrica, € baseada em alguma forma de Descricdo
Lagrangeana do equilibrio. Em uma Formulagcdo Lagrangeana Total, todas as
integrais sdo calculadas com relacdo a configuragcdo ndo deformada da estrutura no
instante inicial t=0. Como outra alternativa, qualquer configuracéo deformada, desde
gue conhecida, pode ser tomada como estado inicial e continuamente atualizada ao
longo da andlise. Esta forma de descricdo € denominada Formulagdo Lagrangeana
Atualizada.

4.2 - BREVE REVISAO BIBLIOGRAFICA

A pesquisa sobre a andlise estrutura ndo-linear, de certa forma
estimulada pela necessidade em otimizar melhor as estruturas segundo uma
modelagem mais realista, procura satisfazer ou suprir como objetivo final as

orientacOes cada vez mais exigentes das prescri¢oes normativas.

Historicamente, as primeiras contribui¢bes ao estudo e aplicacdo do
MEF se devem aos trabalhos de ARGIRIS & KELSEY por volta de 1955. Logo em
seguida em 1956, uma contribuicdo adicional foi realizada através dos trabalhos de
TURNER et a.(1956) e CLOUGH em 1960. Mais tarde vieram as contribui¢coes do
préprio ARGIRIS em 1965 e ZIENKIEWICZ & CHEUN (1967). TURNER et a.
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(1960) publicaram o primeiro artigo em que a ndo linearidade geométrica € tratada
pelo MEF usando um processo incremental em conjunto com o conceito da rigidez
tangente. GALLAGHER & PADLOG (1963) iniciaram a introducdo da néo
linearidade fisica (NLF) no modelo de elementos finitos. ARGIRIS (1965) estudou
0s problemas néo-lineares. MALLET & MARCAL (1968) desenvolveram
formalmente as matrizes incrementais de forma apropriada para deslocamentos
finitos, grandes deslocamentos e andlise de estabilidade. Em 1968 JENNING
empregou as coordenadas eulerianas na formulagdo da matriz de rigidez tangente.
ORAN em 1973 apresentou uma matriz tangente consistente com a teoria
convencional de vigapilar, utilizando as coordenadas eulerianas. No Brasil,
inimeros trabalhos foram desenvolvidos na COPPE/UFRJ, PUC/RJ, EESC/USP e
EP/USP. MANTILLA (1974) desenvolveu um método iterativo para a andise da
NLG, utilizando o conceito de funcdes de estabilidade. ANTUNES (1978) estudou a
instabilidade da estrutura tridimensional de edificios atos. Na década de 80
GATTASS & ABEL e PIMENTA (1986-1989) trabalharam na linha da formulacéo
Lagrangeana Atualizada, utilizando graus de liberdade naturais. Em particular,
PIMENTA apresentou uma teoria que permite a consideracdo de barras nédo
homogéneas e sem restricdo a grandeza dos deslocamentos. KRUGER (1989)
apresentou uma metodologia para a andise fisica e geométrica ndo lineares de
porticos planos de concreto armado a partir de uma formulagdo incremental do
principio da energia potencial total estaciondria. PAULA (1997) apresentou um
estudo conceptual relativo a modelagem mecanico-geométrico para a descricdo do
comportamento estrutural geometricamente néo linear. SILVA em 1989 utilizou o
método P-D para avaliar os efeitos da NLG em estruturas tridimensionais de edificios
altos. MARTINS em 1979 estudou o comportamento ndo-linear de estruturas
reticuladas espaciais de concreto armado com o objetivo de pesquisar a sua
estabilidade e capacidade de carga. BATHE (1975) et a. apresentaram uma
formulacdo de Lagrange aplicada a andlise dinamica utilizando o MEF. Em 1979
ARGYRIS et a. introduziram o conceito de graus de liberdade naturais na
formulacBo Lagrangeana Atualizada. MEEK e a. (1990) estudaram o
comportamento NLFG (ndo-linearidades fisica e geométrica) de porticos espaciais,

utilizando elementos vigas-pilar. CORREA (1991) desenvolveu um programa para
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andlise ndo linear de estruturas tridimensionais para edificios atos incluindo a NLF
nas lajes de concreto armado. PIMENTA & YOJO (1992-1993) desenvolveram um
modelo de barra totalmente ndo linear, usando formulacbes variacionals para a
obtencdo das equacbes de equilibrio. Contribuiram também na elaboracdo de
algoritmos para solugéo de problemas néo lineares CRISFIELD (1981), OWEN &
GOMES (1984), BATHE & CIMENTO (1980) e PROENCA (1989). SILVA (1996)
estudou a modelagem das ndo-linearidades em porticos planos de concreto armado e
avaliou os Métodos Aproximados. BENJAMIN (1982) apresentou duas formulacdes
consistentes de elementos finitos para a andlise ndo linear geométrica de porticos
tridimensionais. SOLER (1985) estudou os problemas tipicos de pérticos planos de
concreto armado e em 1995 estendeu o estudo para os porticos tridimensionais.
CADAMURO JUNIOR (1997) apresentou um estudo gerd sobre o
dimensionamento e verificagcdo de pilares esbeltos de concreto armado solicitados
por flexdo obliqua, e em 1998 SANCHES JUNIOR apresentou um estudo para a
andlise estrutural de pavimentos de edificios de concreto armado implementando os
modelos de DEBERNARDI e de GHALI & FAVRE. PINTO (1997) abordou os
problemas das néo-linearidades fisica e geométricas em edificios de multiplos

andares.

4.3-METODOSDE ANALISE

Os métodos de analise estrutural surgiram dos esforcos para superar a
complexidade das estruturas e, principalmente, a dificuldade de resolucdo das
equacOes diferenciais.

A raciondlizagdo, unificagdo e a caracterizagdo dos elementos sO
foram conseguidas a partir dos principios variacionais da Mecanica do Continuo,
reconhecidos a partir de entdo como base para 0 Méodo dos Elementos Finitos -
MEF [MARTIN & CAREY (1973), NORRIE & DE VRIES (1973)], resultando no

desenvolvimento das chamadas Formulagdes Consistentes.

Apbs o éxito obtido com as estruturas de comportamento linear, as
atencOes se voltaram para a solugdo dos problemas do comportamento néo linear,
cada vez mais frequentes com a crescente complexidade apresentadas pelas

estruturas. Em decorréncia disto, muitas formulacdes foram propostas. “No caso de
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elementos unidimensionais de comportamento linear, inexistem diferengas entre a
matriz de rigidez obtida pela formulacdo consistente que utiliza um principio
variacional e outras formulagdes que utilizam outros principios ou outras solugdes
para a equacdo diferenciad em termos dos deslocamentos [PRZEMIENIECKI
(1968)]“

Quanto a solucdo de problemas de comportamento n&o linear, apenas
a utilizacdo de uma formulagdo consistente garante a inclusdo de todos os termos n&o
lineares na expressao da energia do problema.

Varias formulacbes tém sido apresentadas, diferenciando-se
basicamente no modo da transformacéo das coordenadas e na consideragcéo ou néo
dos termos de ordem superior [(BENJAMIN (1982), SILVA (1996), MARTINS
(1979), PIMENTA(1986-1989), SOLER(1985-1995), PAULA(1997),
KRUGER(1989), etc.)].

Além das formulagbes consistentes, outras formulagdes utilizam-se do
Método da Viga-pilar para representar o comportamento ndo linear dos porticos.
Esse método foi desenvolvido paralelamente a formulagdo do MEF para a andlise
ndo linear geométrica, e pode ser considerado como uma formulagéo ndo consistente
do MEF.

A formulacéo variaciona do Método dos Deslocamentos, ou modelo
compativel com o MEF, pode ser feita a partir do Principio dos Trabalhos Virtuais ou
do Principio da Energia Potencial Estaciondria[BREBBIA & FERRANTE (1975)].

A primeira opcdo é considerada geral, permitindo a utilizacdo de
qualquer tipo de relagdo congtitutiva, enquanto a segunda € valida apenas para 0
comportamento eléstico do material [DYM & SHAMES (1973)]. A matriz de rigidez
da estrutura pode ser obtida através dos principios variacionais, e por meio de
métodos numeéricos € possivel a obtencdo das respostas da estrutura para uma

determinada configuracdo de equilibrio.

Para um sistema conservativo, a Energia Potencia Total é escrita
como a soma da energia de deformacgdo interna (U) e o potencial (W) das forcas
externas [KRUGER (1989)].
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P=U+W (4.2
onde

U= (‘)Uo(e)dv e (4.2
w=- F} {utav- T} {ubds+c 4.3)

{u} =vetor dos deslocamentos que permite descrever a configuragao

deformada e o estado de tensdo da estrutura;
Uo = energia especifica de deformacéo;

{E} =vetor das forcas de corpo gue atua no volume V do elemento;

{T} =vetor das forcas externas aplicadas no contorno Ss do elemento;

C = constante arbitraria.

A expressdo da energia potencial total toma a seguinte forma:

pgusey - i v g fisec @9
\Y S

A condicdo de equilibrio das forcas que agem em um sistema é
encontrada para um deslocamento{u} que torna a energia potencial total

estaciondria, ou sgja, torna nula a sua primeira variagao:

dP=gdU, @V - §F {duav - &7} {aujis=0  (45)
v S

Para uma determinada configuracdo de equilibrio relacionada a um
nivel de carga F, pretende-se obter o valor dos seus correspondentes desl ocamentos
{u} . Como a obtenco de {u} ndo pode ser determinada diretamente a partir da
equacio (4.5), a qual é ndo linear em {u}, partese de uma configuracdo de
equilibrio (ponto A) préxima a configuracdo desejada (Fig.4.2). A configuracdo de
equilibrio no ponto A é descrita em funcdo dos deslocamentos {uo}, que ndo

corresponde necessariamente a trgjetdria de equilibrio, mas para os quais se tém



63
Nao-Linearidade Geométrica

forcas em equilibrio F(u,) no dominio V e T(U,) no contorno Ss , funcdo destes
deslocamentos.

. .

F(ul)

F———————— =\ 1

Tl

c

>

N
c _____________{

Fig. 4.2 - Configuragdo Genérica em Equilibrio — Unidimensiona (Adaptado de
KRUGER - 1989).

Estando a configuracdo de equilibrio “A” suficientemente proxima da

configuracdo “B”, pode-se tentar chegar a uma configuracdo ainda mais préxima

(ponto C) com a utilizag@o de relagdes incrementais lineares entre os deslocamentos

{Du} e acréscimos {Dﬁ} das forgas. Isto se consegue pela nova variagio da expressio
(4.5) agoraem funcéo de {uo} , que resulta em:

0?0 = 3o U, (eaV - JdF) faupav - dT} {dulds=0 (46)
\Y S

As variagBes incrementais {dl_:}e {df}s?o interpretadas do seguinte
modo:

Ft={Rw)-fFu} e foTt={T@)-{Tw) (47)
Com este procedimento, obtém-se um incremento de deslocamento

{Du} e consequentemente, uma solugio melhor do problema em termos de

ded ocamento:

{urp={u°}+ {ou} 4.8)
aos quais corresponde uma nova configuracdo de equilibrio associada
as forgas {F(ul)} e {T(ul)}, se bem que, ainda, afastadas da trajetdria de

equilibrio. Aplica-se esse procedimento repetidas vezes até que se tenha uma
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precisdo dos resultados dentro de uma toleréncia preestabelecida. Esse procedimento
constitui a base de todos os métodos numeéricos de resolucéo de sistemas de equacoes
n&o lineares [KRUGER (1989), PAULA (1997)].

curva (a)

curva (b)

FORCA APLICADA

DESLOCAMENTO

Fig. 4.3-Curva (a): “snap-through”, curva (b): “snap-back”
Um sistema de equacbes ndo lineares pode ser positivo definido,
singular ou indefinido, e podem ocorrer na sua resolugcdo fendmenos tais como o

“snap-through” e o “snap-back” (Fig.4.3).

O primeiro fendBmeno ocorre quando, para se atingir o equilibrio, é
necessario que as forcas aplicadas diminuam de intensidade a medida que os
deslocamentos vdo aumentando (Fig. 4.3 curva a). Por sua vez, no segundo
fendbmeno (Fig. 4.3.curva b), tanto os deslocamentos quanto as forcas devem

diminuir de intensidade para que o equilibrio sgja alcancado (KRUGER-1989).

Um méodo mais geral deve ser capaz de superar todas estas
dificuldades. Os principais métodos partem da formulagdo matemética incremental
definida na equacéo (4.6). O método de Newton-Raphson, um método relativamente

simples, serve de suporte para os demais.

A partir desses conceitos, o Méodo de Newton-Raphson é

formalizado através de um estado de equilibrio correspondente a um determinado

nivel de carregamento {p} associado a um deslocamento {u} , isto &

{pu)}=p (4.9)

onde p s as forgas correspondentes ao deslocamento {u} .
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Como a equacso (4.9) é ndo linear em {u} , esses deslocamentos n&o
podem ser obtidos diretamente. Usa-se , portanto, um processo iterativo em que 0s
deslocamentos aproximados {u‘} ,correspondentes a i-ésima iteragdo, definem uma

funcdo de erro correspondente ao equilibrio dada por:

R }=1pt- {olu'} (410)

gue deve ser tornada nula. Para tanto, expande-se essa fungéo de erro

em uma série de Taylor em torno da configuragéo de deslocamentos correspondentes

a iteragio i-1
R b=l 2% ol ofouy] an

Este procedimento, em que se retém somente o0s dois primeiros termos

da série, corresponde ap método de Newton- Raphson:

[K(u“l)J.D{u‘} :{R(u“l)}, onde (4.12)

k)= Ggai.. (413

representa a matriz de rigidez tangente da estrutura, funcdo dos
deslocamentos (u“l), que também pode ser obtida pela segunda variagdo da energia

de deformagéo U da equacdo (4.5)

Das equactes (4.12 e 4.13) obtém-se 0 seguinte sistema:

[K(u)Iofu}={R(u = {plu*} (4.14)

gue € resolvido em termos do incremento de deslocamento {D(u')}

Esse incremento € entdo utilizado para se determinar um vetor atuaizado de

deslocamentos {u ‘} , de tal forma que:

{u}={up+Du) (4.15)

As equactes (4.14) e (4.15) constituem o procedimento iterativo de
Newton-Raphson, tomando-se i=1, 2,........, até que um critério de convergéncia
previamente estabel ecido sgja satisfeito.
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A Fig. 4.4 ilustra esse procedimento para um sistema com um grau de
liberdade.

Fig.4.4-Procedimento Geral de Newton- Raphson

Como foi observado, a matriz de rigidez tangente resulta de uma
andlise incremental, ou sgja, da linearizagdo da equacéo de equilibrio. Nota-se que a
matriz de rigidez tangente relaciona os acréscimos de deslocamentos com as

variagOes do carregamento aplicado

Dessa forma é possivel transformar o cdculo ndo linear em uma
sucessao de etapas lineares, com os pardmetros de que depende o problema sendo
mantidos constantes a0 longo de cada etapa. Nesse caso, se faz uma continua

atualizacdo da configuracdo de referéncia [PAULA (1997)].

A composi¢ao da matriz de rigidez tangente dependera da formulacéo

adotada na sua obtencdo, se Lagrangeana Total ou Lagrangeana Atualizada.

A Matriz de Rigidez Tangente resulta da soma de duas outras

matrizes. a matriz de rigidez elastica e a matriz de rigidez néo linear.
KT:KL+KNL (416)

Se o referencial adotado for a configuragcdo indeformada, e se assim
for mantido (Lagrangeana Total), a Matriz de Rigidez Néo linear (Ky.) sera
composta por duas outras matrizes, a Matriz das Corregdes de Coordenadas (Ky) e

uma outra denominada Matriz de Rigidez Geométrica (Ky):
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Kuw =Ky Ky (4.17)

A Matriz das Corregdes (Ky) € funcdo dos deslocamentos nodais { u}
e determina a configuracdo corrente relativamente a configuragdo inicial néo
deformada, para cada etapa de carga, devido a mudanca das coordenadas nodais. A
Matriz de Rigidez Geométrica (Ky) leva em consideracdo o efeito do esforgco axial.
Quando da adocdo da atualizacdo continua da configuracdo de referéncia
(Lagrangeana Atualizada), essa atualizacéo é feita de tal modo que, ao se atingir o
equilibrio, a configuracdo de referéncia praticamente coincide com a configuragéo
final. Neste caso, Ky = Kn. Essas formulagbes se encontram implementadas na

maioria dos programas em el ementos finitos.

Na pratica, na maior parte das estruturas, mesmo na presenca de
grandes deslocamentos e rotacOes relativamente grandes, os alongamentos (€) e as
distorgdes (f ij) S30 pequenos em relacéo a unidade [ORAN (1973)]. Nesses casos, 0

estudo do comportamento da estrutura pode ser efetuado aplicando-se a hipétese das

peguenas deformagtes a teoria geral.

A adocdo da hipétese das pequenas deformagdes com grandes
trandacdes e rotagbes permite, em decorréncia, admitir que as seces transversais
inicialmente planas mantenham-se planas para qualquer configuragdo deformada.
Pode-se supor também que um elemento esteja sujeito aos movimentos de rotagdes
de corpo rigido, mantendo-se 0 eixo reto e as seces transversais e comprimentos
constantes, tal como na configuracdo inicial. E possivel entdo relacionar através de

transformagoes lineares as configuracdes deformadas com a deformagao inicial.

Em decorréncia da aplicacdo dos métodos de andlise estrutural aos
problemas n&o lineares, alguns processos sao sugeridos para a resolucéo dos sistemas
de equacbes agébricas ndo lineares advindas das formulacBes. Os processos
incrementais, iterativos, e incrementais-terativos sd0 0s mais utilizados
[MATTHIES & STRANG (1979) ].

No processo incremental, supde-se que a estrutura sgja carregada por
etapas, correspondendo a cada uma delas uma das configuractes de equilibrio dentre

aquelas de uma sucessdo. Seja uma série de configuragdes indicadas por: W°, W,
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W2, W, W W W , W', onde WPe W sdo, respectivamente, os estados
de deformagdo inicia e fina, e W"uma configuracdo genérica intermediéria. Prope-
se determinar a solucéo para a etapa (n+1), conhecidas as solucdes anteriores até a
etapa (n) através da repeticdo do mesmo processo de solucdo. Isto é possivel desde
gue, a configuracéo (n+1) seja suficientemente préxima da configuracéo (n), e que as
equagbes do problema possam ser linearizadas em relacdo as incognitas
incrementais. Desse modo, um problema néo linear é transformado numa série de
problemas lineares [BENJAMIN (1982)].

No processo iterativo [VENANCIO (1975)] uma acdo ou uma
combinacdo de acdes € aplicada numa etapa Unica, na sua totalidade, e com isso
obtém-se uma solucéo inicial. Calculam-se, em seguida as forcas nodais para a
geometria dada por solugdo. Como o comportamento da estrutura € ndo linear,
as forcas nodais ndo se equilibram com as forgas externas aplicadas, o que gera um
carregamento residual ndo equilibrado igual as forcas externas menos as forcas
nodais internas. Esse carregamento é entdo aplicado com os pardmetros da estrutura
atualizados, segundo a geometria dada pela Ultima solucdo. Obtém-se, assim, uma
nova solugdo calculando-se novas forgas nodais para uma geometria atualizada. Com
estas forcas nodais e 0 carregamento externo, calculase um novo carregamento
residual e inicia-se todo o processo até gue os carregamentos ndo equilibrados sgjam

menores que uma toleréncia previamente adotada.

No procedimento incremental iterativo uma determinada etapa do
carregamento, por exemplo, uma acdo ou combinacdo de acBes é efetuado por
incrementos, sendo efetuadas iteracBes dentro de cada incremento até a obtencéo da
configuracdo de equilibrio dentro de uma tolerancia previamente estabelecida (Fig.
4.5)

Uma determinada etapa de carregamento pode ser constituida por uma
simples acdo de um histérico de carregamento ou quaisquer combinagdes de agOes
para o Estado Limite de Utilizag ou Estado Limite Ultimo aplicadas de uma so vez

em uma Unica etapa
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CARREGAMENTO o ® INCREMENTO DE CARREGAMENTO
O ETAPA DE CARREGAMENTO

»

INCREMENTO

Fig. 4.5 — Procedimento Incremental iterativo de Carregamento
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CAPITULO5

NAO-L INEARIDADE FiSICA

5.1- GENERALIDADES

A modelagem de um elemento de concreto armado esbarra no
problema da generalizacdo, quanto a compreensdo e quantificagdo do seu
comportamento, e quanto aos estados de tensdo e deformacdo instalados na ligacéo
aco-concreto ap0s 0 aparecimento das fissuras. Dentre os inUmeros aspectos
relevantes da modelagem do Concreto Armado, trés deles podem ser considerados
significativos na avaliagdo do comportamento de elementos lineares fletidos. O
primeiro aspecto considerado na modelagem reside no principio de que na realidade
as tensdes no aco se encontram numa Situacdo intermediaria relativamente aos
comportamentos dos estadios | e |l das segdes. Dessa forma, devem ser feitos gjustes
adequados nas relagdes constitutivas do aco da armadura, objetivando a consideracéo
desse fendmeno.

Os outros dois efeitos, também muito importantes, estéo relacionados
ao concreto sob regime de compressdo. Um desses efeitos se relaciona a influéncia
da armadura transversal (estribos) no confinamento do concreto, advindo dai, a
conceituacdo do concreto confinado ou ndo. O outro aspecto se refere a resposta das
pecas de concreto ao longo do tempo. Esses trés efeitos podem convenientemente ser

considerados nas relagdes constitutivas do concreto e do ago.

A modelagem do comportamento fisico do Concreto Armado

fissurado, utilizando-se do méodo gera da rigidez através dos elementos finitos,
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sugere, apesar de ter um campo de aplicagdo mais amplo, aguns inconvenientes
guando uma formulacdo geral tridimensional de rigidez é utilizada. Nesse caso, as
relacBes congtitutivas para o concreto nas trés diregdes, aém da interagdo com a
armadura, necessitam ser conhecidas, 0 que no estagio atual ndo sdo bem definidas
ou adequadamente conhecidas. O principal problema do uso desse método geral € a
inconveniéncia da vasta quantidade de dados e o tempo de processamento
necessarios para solucionar problemas, mesmo que pouco complexos. Uma outra
alternativa, aplicavel a determinados problemas mais especificos, € mais adequada
do ponto de vista operaciona, uma vez que elimina algumas dessas dificuldades,
resultando em uma formulagdo mais simples sem, no entanto, se incorrer em perda
de qualidade. Pelo que se conhece da literatura, esses métodos sdo perfeitamente
satisfatérios, desde que gjustados e aplicados a problemas particulares. A utilizacdo
do método do diagrama momento x curvatura, por exemplo, pode ser aplicado na
resolucdo dos problemas de flexdo em vigas e pilares com grandes vantagens. Nesse
caso, a minimizacdo de memoria e esforco computaciona do modelo sdo
conseguidos pela utilizagdo de uma soO fibra ativa (a fibra na direcdo axia), a
definicdo da relagdo tensdo x deformacdo do concreto segundo a direcdo axial e a
consideracdo de algumas hipéteses. A primeira das hipéteses se refere a teoria
cléssica da flexdo (hipétese de Navier): as seces planas permanecem planas apos a
deformagdo; a segunda hipotese considera despreziveis as distor¢bes dos esforcos
cortantes e tor¢do. Esta Ultima hipétese € considerada vélida para as seges sdlidas e

perfeitamente aplicavel as secbes vazadas de espessuras moderadas de parede.

5.2- RELACAO CONSTITUTIVA DO CONCRETO

Segundo KENT & PARK (1971), no célculo de porticos de concreto
armado, tendendo para situacBes limites, se faz necess&ria a consideragdo da
ductilidade disponivel nos membros de concreto armado fora do campo elastico na
distribuicdo dos momentos no portico. Se a zona comprimida do concreto sofrer
algum processo de confinamento, e, por conseqiéncia, induzir um acréscimo de
ductilidade na pega de concreto armado, obviamente ocorrera uma alteracéo sensivel
nas suas relagdes momento-curvatura e uma consequente alteragdo nas respostas da

nado-linearidade geométrica da estrutura.
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Relatos experimentais tém revelado, quantitativa e qualitativamente,
os efeitos benéficos da armadura transversal (estribos ou espirais) sobre a ductilidade
do concreto armado. Outros pesquisadores tém se empenhado na determinacéo
tedrica das relacbes momento-curvatura de pegas fletidas com zonas comprimidas

confinadas no campo das grandes curvaturas.

Varias relacbes constitutivas para a curva s-e do concreto sob
compressdo axial tém sido propostas. Provavelmente, a mais amplamente aceita é a
curva proposta por HOGNESTAD (1951) apud KENT (1971). Essa curva foi obtida
de ensaios de pilares curtas excentricamente carregadas e é constituida por dois

trechos, um trecho parabdlico do 22 grau que vai até um ponto de tensdo maxima (fe,

eo) associado a um trecho reto descendente. Os parametros e a deformagdo na fibra

mais comprimida determinados por Hognestad e outros pesquisadores foram

relacionados com aresisténcia cilindrica fcc.

Vez ou outra, questionamentos, tais como influéncia do gradiente de
deformacéo na forma da curva s-e do concreto sob compresséo e os efeitos do
confinamento, n&o sdo pouco frequentes. Por exemplo, STURMAN et a. (1964), em
testes conduzidos em protétipos carregados excentricamente, concluiram que o pico
da curva fc-e, para carregamentos excéntricos, ocorre 20% maior na tensdo e 50%
maior na deformag&o do que nos casos ensaiados com carga centrada. 1sso, de certa
forma conflita com o que fora sugerido por HOGNESTAD et a.(1955), onde foi
observada estreita semelhanca entre as curvas s-e de protétipos prismaticos
carregados excentricamente com as curvas de cilindros carregados concentricamente.
Conclui-se assim como sendo pouco significativo o efeito do gradiente de

deformagdes sobre a forma da curva s -e do bloco de compressdo em pegas fletidas.

O concreto restringido na direcdo perpendicular a tensdo de
compressdo € denominado concreto confinado. Na prética, o concreto pode ser
confinado pela colocacdo de armadura na forma de estribos ou espiras. Td
confinamento é considerado passivo para baixos niveis de tensdo axial, onde a
armadura transversal € simplesmente tracionada sem que o efeito de confinamento
sgja despertado. O efeito do confinamento comega aparecer quando, para tensoes

proximas da resisténecia uniaxial, o concreto comega crescer de volume devido ao
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progressivo fraturamento interno e se deforma para fora contra a armadura
transversal, que por sua vez aplica uma reacdo de confinamento no mesmo. Baseado
na evidéncia das experiéncias existentes PARK et al.(1971) propuseram uma curva
considerada uma boa representacdo da relacéo f.-e para o concreto confinado e né&o
confinado. Nesse modelo, somente 0 aumento da ductilidade é reconhecida devido ao

confinamento.

Uma versdo modificada desse modelo, proposta por PARK et
al.(1982), permitiu considerar o acréscimo do pico de resisténcia e deformacéo
devido ao confinamento, assumindo que esse efeito era proporcional a taxa
volumétrica e a tensdo de escoamento da armadura transversal. Entretanto, esse novo
modelo ndo leva em consideragcdo o efeito do arranjo da armadura longitudina no
comportamento do concreto confinado. SHEIKH & UZUMERI (1982) propuseram
um modelo, para a relagéo tensdo-deformacédo, que reflete o efeito do confinamento
através do gjuste da tensdo de pico e um coeficiente efetivo de confinamento. A
inclinagcdo do trecho reto descendente, denominada de taxa de deterioracdo, é
semelhante a adotada no modelo de PARK et a.(1982). O modelo proposto por
MANDER et a.(1988a, b) utiliza uma expressdo matematica fracionada para
representar ambos os ramos, ascendente e descendente, da curva tensdo-deformacéo.
Para avaliar o pico de tensdo da curva foi introduzido um coeficiente de
confinamento efetivo para as segdes do tipo circular, quadrado e tipo parede, similar
a0 adotado por SHEIKH & UZUMERI (1982). SAATCIOGLU & RAZVI (1992)
propuseram uma expressao parabdlica para o ramo ascendente da curva seguido de
uma linha reta para o ramo descendente definido pela deformac&o correspondente a
uma tensdo igual 85% da tensdo de pico. Dos trabalhos relacionados a ingtituicdo de
modelos para a curva tensdo-deformacao do concreto em protétipos de pilares, os
trabalhos de MANDER et al. (1988) e SAATCIOGLU & RAZVI-1992 podem ser
diretamente aplicados aos pilares de pontes com secOes transversais do tipo parede.

A proposta de HOSHIKUMA et a.(1997) de um modelo para a curva
tensdo-deformagéo de compressdo de pilares foi baseado nos resultados de testes de
prototipos com segdes tipicamente utilizadas em pilares de pontes. Nestes testes
foram considerados como pardmetros varidvels o tipo de sec¢do (circular, quadrada e

parede), a configuracdo dos estribos, seu espacamento, e a sua taxa volumétrica. Nos
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testes realizados por HOSHIKUMA et al.(1997) foram identificadas trés partes nas
curvas tensdo-deformacdo, isto € um ramo ascendente tipicamente curvo, um

descendente com conformagdo linear e um terceiro ramo com tensdo mantida

constante:

a) Primeiro ramo: assume que a tensdo no concreto sgja representada
por uma funcéo do tipo

f.=Cel +C,e +C, (51)

onde:

as constantes C;, C,, C3 e n sho determinadas das seguintes

condicdes de contorno:

condicdo inicid: f:=0 em e.=0;

condicdo de rigidez inicial: 3& =E_em e=0;

C

condi¢do no pico de tenséo : fe = fecem e = ec;

df
condicdo de rigidez no pico de tens&o: ﬁ =0

C

Aplicando as condi¢des de contorno na expresséo (5.1 ) tem-se:

€ jae o U
f. =E.e €l- _8 —+ U, onde
S nee.,.g H
- ECeCC
Ececc - fcc

E: = médulo de elasticidade tangente na origem
b) Ramo descendente: idealizado por uma linha reta expressa pela
seguinte funcao:

f =f - Edes(ec - ecc)

Cc cc
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onde Eges € denominada taxa de deterioracdo determinada através de

analise de regresséo dos dados experimentais no intervalo de e até eg,.

experimental

Fig. 5.1 — Deformacdo Ultima e Taxa de Deterioracéo

(HOSHIKUMA et al.(1997)

De acordo com os resultados dos testes apresentados por
HOSHIKUMA et a.(1997), o esmagamento do concreto do nucleo da secdo e a
flambagem das barras longitudinais foram observados quando a tensdo de
compressao se situou abaixo de 0.5f.. Devido aos excessivos danos, impossiveis de
serem reparados, adotou-se a deformacéo correspondente a 50% da tensdo de pico fec

como a deformagéo limite eg,.

KENT & PARK (1971), SAATCIOGLU & RAZVI (1992) e SHEIKH
& UZUMERI (1982) consideram nos seus modelos um terceiro ramo horizontal logo
apos o ramo descendente da curva. Este ramo corresponde a uma tensdo sustentada

de 20 a 30% da tensdo de pico.

Os parametros que provavelmente mais afetam o efeito do
confinamento sdo: a taxa volumétrica dos estribos, 0 espacamento entre eles, sua
configuracdo, a tensdo de escoamento do ago do estribo, forma do nucleo de concreto
e a resisténcia do concreto ndo confinado. HOSHIKUMA et al.(1997) observaram
gue a forma e 0 espacamento entre os estribos sGo menos significativos para o efeito
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do confinamento se colocados com a configuragdo e espacamento adequados, como

os recomendados para os pilares de pontes projetados para efeitos sismicos.

A tensdo de pico e a deformacgdo correspondente sdo obtidas por

analise de regressao dos dados experimentais:

f

rf
© =10+38a—*

co co

—n

r.sf h
e, =0.002 + 0.033bf—y

co

2

=11.2 rf°° , onde

E

des
s' yh

1) a e b sdo fatores modificadores dependentes da forma da secdo
confinada: para secéo circular a=1.0 e b=1.0 ; para secBes com forma retangular ou

quadradaa=0.2 e b=0.4.
2) r , =taxavolumeétrica de armadura de estribos;
3) f., =resisténcia a compressdo do concreto ndo confinado. Pode-se

tomar, como valor representativo, a resisténcia média do concreto ndo confinado:
fem=fck+8MPa;

segdo confinada
equivalente

secdo confinada

equivalente

Fig. 5.2 - Confinamentos Tipicos em Segdes de Pilares

5.3-ACO (CLASSE A DA ABNT)

Aco laminado a quente, caracterizado pelo patamar de escoamento no

diagramas-e.(Fig. 5.3).
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-10% R

Ssl

<
=]

Fig. 5.3 - Ago tipo Classe A
Naturalmente, também podem ser implementados os acos da classe B

f

— YK
e =2
yk
ES
SS = esmEs
E, =tgb =21000 sz
cm

€_, =deformagdo media na armadura tracionada;
€_=deformagéo na armadura comprimida;
le.|>e, s,=f, , E =0

Es= mddulo elasticidade tangente

54 -ELEMENTO LINEAR DE CONCRETO ARMADO

5.4.1 - DEFORMACOES PARA CARGAS DE CURTA DURACAO

O comportamento ndo linear do Concreto Armado impde que as
relacdes entre o0 esforco normal e a deformacdo axial no centréide da secdo, entre o
momento fletor e a curvatura que lhe € associada, e entre 0 momento de tor¢do e a
rotacéo relativa por unidade de comprimento sgjam também ndo lineares. Com isso,
as rigidezas a flex@o, a deformagdo axia e ator¢do de uma sec¢do transversal passam
a ser dependentes do estado de solicitacdo da mesma[MARTINS (1979)].

O problema da andlise de pilares ou quaisquer outros elementos

estruturais de concreto armado &, geralmente, conduzida usando técnicas numericas.
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Essencialmente, a maioria das técnicas numéricas comeca com uma distribuicdo
assumida (valores da curvatura, inclinaces ou deslocamentos), e a obtencdo da
solucdo desgada € conseguida com essa distribuicdo inicial através de um
refinamento usando um processo iterativo. Em algumas técnicas a solugdo é
desenvolvida incrementalmente, e para todo incremento de carga uma solucéo
independente € obtida com varios ciclos de iteragdo. Praticamente, a solucéo é
alcangada por um certo grau de convergéncia, dai uma pequena por¢cdo numérica
desprezada em funcdo da precisdo adotada. Portanto, esses métodos sdo
perfeitamente aceitavels, apesar do esforco computacional [AL-METWALLY
(1994)].

Na Fig 5.4 esta esquematizada uma alternativa para a consideracéo da
ndo-linearidade fisica do concreto armado na estrutura de uma ponte em substituicdo
as formulacbes consistentes. Os parametros da matriz de rigidez linear elastica
podem ser atualizados a cada incremento de carregamento de uma determinada
combinacdo de acBes em decorréncia da alteracdo da rigidez das secdes pelo
processo de fissuragdo. Quando a interacdo solo-estrutura é envolvida na andise a
atualizacdo das reacOes do solo devem ser também efetuadas a medida que o

comportamento ndo linear do solo também é levado em consideracao.

super estrutura rigida

longitudinal
aparelhos de apoio
P ]

| |

L J

]

bloco superior I I
de apoio

elementos v segmento
lineares(3D) 4 do pilar

bt

atualizagéo (El),
(E|);+1(EA)L+1

[——

captura dos esforgos
Mi+l M|+1N\+1
y M, Ny

Y
T T

-

-
777 ARSI AT I !
S bloco de I I
| |’_fundagéo L———— 4
atualizagdo das
reagdes do solo
\—/
W captura dos
ESTRUTURA REAL deslocamentos ESTRUTURA DE CONCRETO

ARMADO
ESTRUTURA DISCRETIZADA
ANALISE NLG e ELASTICA LINEAR

(ANSYS)

Fig. 5.4 - Atualizacdo dos Parametros da Estrutura
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Apesar desta simplificagéo, a rotina de projeto em pontes passa por
uma modelagem exaustiva e por um processo de otimizacdo que exige O
conhecimento prévio da quantificagdo e arranjo da armadura em todas as se¢es da
estrutura, aém de outros detalhes. Esta situagdo se agrava consideravelmente em
termos de esfor¢co de projeto, uma vez gque, na maioria dos casos, 0 estudo de
diversas aternativas de projeto € inevitavel. A vantagem de se conhecer o perfil de
variagdo da rigidez das segOes dos pilares de uma ponte, segundo as combinagoes
usuais das acOes, € a de permitir a adogcdo de uma rigidez equivalente para os pilares
em substituicBo aos processos mais onerosos e exaustivos. Deste modo, o caculo
para diferentes valores de rigidez permitira uma avaliacdo da sensibilidade da
estrutura quanto as suas respostas em funcdo da alteracdo da rigidez dos seus

el ementos.

O modelo analitico basico selecionado para calibrar a ndo-linearidade
fisica na estrutura usa um processo incrementd iterativo através de uma formulacdo
de rigidez tangente para uma SO fibra ativa, aquela correspondente a tensdo normal
axial. As agbes ou combinagdes das agoes sdo aplicadas na estrutura para obtencéo
das respostas estruturais (deslocamentos e esforcos) para determinados valores de
rigidez. A partir dos esforgcos nas secdes obtidos da andlise é efetuada uma
verificacdo da validade ou ndo do perfil de rigidez ensaiado através de um processo
incremental iterativo, onde as deformacfes incrementais na secdo sdo calculadas e
adicionadas aos valores prévios da ultima configuracdo de equilibrio. O método dos
deslocamentos, adotado pelo programa ANSYS € utilizado para considerar a néo-

linearidade geométrica e a interagdo solo-estrutura.

Na andlise, os pilares de uma ponte, sgjam prismaticos ou ndo, podem
ser discretizados como um arranjo de segmentos prisméticos ou ndo, conectados
entres [ POSTON et al. (1983), fig. (5.5)].
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fibra ativa

segmento
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conformacéo curvilinea
Fig. 5.5(a) - Discretizacdo: Conformacéo Curvilinea

fibra ativa
longitudinal

SJmento

Conformag&o tronco
piramidal

Fig. 5.5(b) - Discretizacdo: Conformagéo Tronco - piramidal

Para a obtencdo das relacBes incrementais entre esforcos e as

deformagdes para secéo fissurada sdo adotadas as seguintes hipoteses.
As secles planas sdo consideradas planas apds a deformacao;

As pequenas variagOes nas deformagdes podem ser relacionadas

linearmente a pequenas variagdes nos esforcos em um segmento do pilar.

As tensbes de tracdo no concreto sdo desprezadas,
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Os segmentos do pilar séo considerados sem carregamento no seu

interior.
Fig. 5.5(c) - Discretizacdo: Conformagao Prismatica
Nestas condicdes as seguintes relagdes podem ser asseguradas:
dN = ¢, dedA (5.2
A
dM, = (yE,dedA (5.3)
A
dM, =- (yEdedA ; (5.9
A

onde:

dN = incremento no esforco axial,

dMy = incremento no momento fletor em torno do eixo y;

dM; = incremento no memento fletor em torno do eixo z;

de = incremento na deformacéo de uma fibra na direcdo do eixo do
segmento;

E: = mddulo tangente em uma fibra genérica ativa da se¢do transversal

A (fibra comprimida de concreto ou qualquer fibra da armadura - fig.4.10);
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T |l < Et

tensao

€ deformacéo

Fig. 5.6 - Modulo Tangente em uma Fibra Genérica Ativa.
z = distdncia do elemento diferencial dA do ago ou do concreto na
direcdo z (fig. 5.6);
y = disténcia do elemento diferencial dA do aco ou do concreto na
direcéo do eixoy;
A = secdo transversal do segmento composta de concreto (Ac) e
armadura (As).

A cada incremento de carga aplicado na estrutura corresponde uma
variagdo na se¢do deformada. A variagdo na deformagdo na diregdo do eixo do

segmento pode ser expressa pela equacdo do plano deformado:

de(y,z) = de, + ydy , - zdy , (5.5)

e'(y,z) =ey - zy, +yy,

e (y,z) = €' (y,z) +de(y,2)

e"(y,2) = (€, +de) +y(y, +dy,)- 2y, +dy,)

e,.y ..y, S30 respectivamente, a deformagio no eixo e as curvaturas
em uma secdo genérica do segmento, para uma configuracdo de equilibrio “i”;

de, =incremento de deformagao axial;

dy , = incremento na curvatura da segdo em torno do eixo z
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dy y = incremento na curvatura da secéo em torno do eixo y;

Substituindo (5.5) nas expressoes (5.2), (5.3) e (5.4) os incrementos

dos esforcos podem ser expressos como:

= (‘ﬁt (deg + ydy z - Zdy y)dA (56)
A
dM, =- (¢E.(de, +ydy , - zdy ,)dA (5.7)
A
= YE.(dg, +ydy , - zdy ,)dA (5.8)
A

Dividindo-se a se¢éo transversal em um numero finito de “fibras’, as
integrais (5.6), (5.7) e (5.8) podem ser representadas na forma discreta (fig. 5.7):

dN = § E,(de, +ydy, - zdy ,)dA (5.9)
8¢ ds ds
dN = a CdedA+a—dedA
j=1 de] k =1 de €y
= Q YE.(de, + ydy , - zdy ,)dA (5.10)
ds 0° ds
—(a Y, .° ded A + @ yk—dedA )
de k=1 de
[o]
dM, =-Qq ZE (de, +ydy , - zdy  )dA (5.11)
Q° ds 'S ds
dM, =-[ a z, °dedA+azk—dedA]
j=1 de i k=1 de

N. = numero de elementos discretos de concreto;

ns= nimero de elementos discretos da armadura;

y; = distancia de um elemento discreto de concreto ao eixo z;
Yk = distancia de um elemento discreto da armadura ao eixo z;

Reorganizando as equagdes 5.9, 5.10 e 5.11 tem-se:
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{7} =B, Jide} (5.12)
(o} ={n,am,,am ) (5.13)
g = {z‘a‘ég,éraz,é@y}:{au',aw",av"} , onde

du =incremento nadeformacdo axial;
dv = incremento na curvatura em torno do eixo y;

dw = incremento na curvatura em torno do eixo z;

Bn:éEtdA ’ Blzzé.yEtdA ' BB:-éZEtdA
B,=8 yEdA , B,=-8y’EdA , B, =-§ yzEdA

le =- é ZEtdA | Bsz =- é. ZyEtdA 1 Bss = é ZzEtdA

resolvendo 5.12 tem-se:

— 1] =
{de =[B, | {oF} (5.14)
VaYa Ve's
e
////)-———JJK.X,;——————————————‘—/- ~— Ug Xg
WA‘ZA i AL
Pya Mya PveMve
Vi V
]
/ﬂ_—ﬂ___zxiﬂx_/x _______________ — > x5 Mxg
7 / //
fzaMza pd 728 Mzs

Fig. 5.6(a) - Segmento Genérico do Pilar
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Secdo real de concreto armado

fibra ativa
™\~ de aco

IIIKIIII

Discretizagdo da armadura

fibra ativa
de concreto

Discretizagao da se¢do de concreto

Fig. 5.7 - Discretizagdo da Secéo de Concreto Armado

Todas as se¢Oes dos pilares de uma ponte sdo, na maioria dos casos,
submetidas a uma forga axial inicial elevada e de aplicagdo répida. Esta forca axial
de compressdo inicial € decorrente do peso da superestrutura e do processo
congtrutivo. Este “status’ inicial de compressao esta previsto nas analises conforme

mostra o fluxograma.(Fig 5.10).
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Fig.5.10 — Fluxograma Esquemético do Programa NLF

A - DEFORMACOES NO SEGMENTO NO ESTADIO I

Nao-Linearidade Fisica

Dados
Propriedades dos materiais

Definicdo da secdo discretizada
(propriedades dasfibras ativas)

-dados-
esforgo axial inicial eincrementos
de forcas e momentos fletores
-cédculo das deformagOes iniciais-

Caélculo damatriz derigidez
tangente

Cdéculo das deformagbes
incrementais ou esforgos
incrementais

Atualizac8o da configuragdo
deformada da se¢@o
(e=e+de)

Verificagdo
dos limites
dee

FIM
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A.1 - Deformacdo axia atualizada no estadio Il em uma secdo

(e

i+1
g2 /S

= ()5 + (de,)s

A 2 - Curvaturas atualizadas no estagio 2:
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i+1

(Y ,D)s = (Y ))s*+ (dy )

(y iz+2l s =y izz)s +(dy ,,)s

B - VALORES MEDIOS DE DEFORMACAO NA SECAO S:

A rigidez de um segmento de concreto armado e a deformagéo da sua
armadura dependem do estado de fissuracdo instalado ao longo do seu comprimento.
Sabe-se que, a0 longo de um trecho de uma barra de concreto armado, existem
secles fissuradas no estadio Il, e entre as fissuras existem blocos integros de
concreto isentos de fissuras comportando-se, portanto, no estédio |. Esse bloco ndo
fissurado enrijece 0 segmento, induzindo, em média, redugbes das tensbes na
armadura e nas curvaturas do segmento. Muitas das recomendagtes existentes nas
normas se referem a transferéncia das tensdes da armadura em uma se¢éo fissurada
para 0 concreto entre as fissuras, introduzindo a nocdo de curvatura media [CEB-FIP
MC 90, Eurocode 2], ou através do conceito de momento de inércia médio [ACI
Committee 435]. Por esta razdo, o problema do vinculo entre 0 ago e 0 concreto ndo
€ analisado com detalhes. Essa simplificac8o possibilita a avaliacdo das condicdes da
secao somente como fissurada ou ndo fissurada. GHALI & FAVRE (1994) e o MC
90 (CEB) sugerem, para considerar esse enrijecimento, modelos alternativos para a
determinacdo da curvatura média representativa das secfes de um segmento de

concreto armado e a deformacdo média de sua armadura.

: i+l i+1 i+l .
Sgam N, M,",M “respectivamente o esforco norma e os

momentos fletores de uma secdo qualquer de um segmento genérico do pilar para a
configuracdo de equilibrio “i+1”. Supde-se também, para simplificacdo, que esses
esforcos sgjam aplicados na segdo simultaneamente, a partir de zero gradativamente,
de modo proporciona até a ocorréncia da fissuragdo. Adotada essa hipotese, as
excentricidades e, e g, s30 mantidas constantes para quaisguer pares (N™, M'™).

Deste modo, tem-se;
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i+1 i+1 i+1
:N My +Mz .

s . + ; ou
Al le le
é1 e U’
N" =s 6 2t (5.15)

e W, Wog
A, = éareada segdo transversal homogeneizada;
W, W, =S80 0S modulos resistentes da secdo homogeneizada
referidos aos eixos y e z respectivamente.
Considerando inalteradas as excentricidades, pode-se determinar o

" e M* que produzem,

cry crz

vaor de N*'e seus correspondentes momentos fletores M

na fibra mais tracionada, uma tensdo igual a resisténcia média a tracdo do

concreto(f,,, ). Substituindo-se na expresséo 5.15 s por f_,, tem-se o vaor:
é1 e, U
. e
N =fim €+ - o0 (5.16)
cr ctm 1 le le u

A expressdo (5.16) so se aplica quando a resultante da forca normal

N'*! atuar fora do nicleo central de inércia da secdio homogeneizada no estadio |.

QuandO N i1 > N i+1

cr?

inicia-se a fissuracdo. Neste caso, a deformacdo média em um

elemento tracionado da armadura pode ser cal culada pela expresséo:
€ = (1- X)eg" +xey’
e." = deformagdo média em uma fibra ativa ”k” da armadura da segdo

para a configurac@o de equilibrio “i+1”. As tensbes em uma fibra tracionada devem

ser calculadas para esta deformacéo meédia;

e* = deformagdo no mesmo elemento k da armadura supondo estédio

1 na configuracdo de equilibrio ‘i+1’;

e)'= deformagio no elemento k da armadura no estadio 2 para a

configuragdo de equilibrio ‘i+1’;
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x = coeficiente de ponderacdo definido no modelo de GHALI &
FAVRE (1994) pela seguinte expressao:

i+l
N cr

x=1- b1b2(Nic+1

)

b, e b, sdo coeficientes que consideram as condigdes de aderéncia e

o tipo de carregamento respectivamente:
b,= 1,0 para barras de alta aderéncia (h, 2 1,5);
b,= 0,5 parabarraslisas (h, 2 1,0);

b, =1,0 ou 0,5. O valor 1,0 € usado para 0 primeiro carregamento ou
cargas pouco repetitivas ndo permanentes e 0,5 para as cargas permanentes ou para

cargas com grande nimero de repeticao.
Ses,, <f,,®x=0® estédio | (secéo ndo fissurada); (5.17)

S >fon ® 0<x<1® estadio Il ( secdo fissurada).

max

Para um elemento da armadura, eventualmente comprimido ou que a
condicdo (5.17) se verifica, o valor de x deve ser tomado igua a zero; portanto
e =e”'. Neste caso, a deformagdo de qualquer elemento da armadura pode ser
calculado pela seguinte expressao:

i+1

iy — 4+l i+1
(eg)k _elg+1 - ZYy Iy+1 TYY onde

Z,,Y, = coordenadas que definem a posicdo de uma fibra “k” da

armadura;

i+1

i+1
egl =

= deformagdo no eixo do segmento no estédio I;

c’ 'l

Yoy iyl s80 as curvaturas da secdo no estédio I, respectivamente em
tornodezey;
i+1

: M i+1 y
i+l — =2
Ya = . ’ y yl E |

c
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Curvatura meédia em uma se¢do do segmento:

i+1 i+1

y o= @1-x)y "t Xy,

i+l —

@, =curvatura genérica na secdo homogeneizada néo fissurada;

i+1
i+l M
E

g, = |
c'1

i+1

@, =curvatura genérica para a se¢do fissurada no estadio 2,

determinada no item 5.4;

(b, =@- X)(y,), +x(y 57, curvatura médiaem torno dey;

(y ), = (@-x)(y ), +x(y 51, : curvatura média em torno de z.

z

Deformagdo média axial na mesma secéo do segmento:

i+l __ i+l i+1
egm _(1'X)egl X 2 1

Atuaizacdo darigidez da secéo para a etapa de equilibrio “i+1":

i+l
(Bl = ﬂiyﬂ , rigidez média atualizada em torno de y;

mZy

) M i+1
(B = —(gi—il)—, rigidez média atualizada em torno de z;

m 7z

) Ni+l
(EA)™ = —— , rigidez média axial.

m

5.4.2 - EFEITOS DEPENDENTES DO TEMPO

No caso de estruturas de pontes os efeitos da fluéncia devem ser de
algum modo considerados. A seguir sdo apresentados alguns modelos que tentam

avaliar o efeito da fluéncia no concreto.

5.4.2.1 - Modelo de COSENZA & DEBERNARDI:

Considera a interacdo da armadura na determinacdo dos efeito do

tempo. Nesta andlise, a dificuldade da consideracéo do tempo na modelagem do
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concreto armado reside na complexa interacéo da fluéncia e da retragéo nas secOes

fissuradas.

O método, denominado AAEM (Age Adjusted Effective Modulus)
[BAZANT (1972), CEB BI N2 142 (1984)], constitui uma abordagem tedrica mais
meticulosa do ponto de vista conceptua. O método EM (Effective Modulus)
representa uma variante ssimplificada do método AAEM, onde a fluéncia € modelada
de uma forma mais simples. Uma simplificagdo adiciona é também freqlientemente
adotada em combinacdo com este método, isto €, usando a superposicao dos efeitos
da fluéncia e da retracdo que em termos rigorosos ndo seria admitido, tendo em vista
a fissuracdo da se¢do e 0 dedocamento do eixo neutro com o tempo. O método
proposto por GHALI & FAVRE (1994) avalia de modo aproximado os efeitos da
fluéncia e da retracdo adotando coeficientes corretivos e a superposicao dos efeitos
[COSENZA & DEBERNARDI (1997)].

Além das hip6teses gerais assumidas por esses métodos, as hipoteses
tradicionais de superposicéo e linearidade da fluéncia sdo aplicadas. Nas condicdes

de servico pode-se adotar as seguintes hipdteses:

O aco tem um comportamento linear caracterizado pelo seu
modulo de elasticidade Es.

O diagrama tensdo-deformacéo do concreto na secéo ndo fissurada

pode ser considerado linear.

A - Secéo Néo Fissurada - Estadio |

Considere-se uma secdo genérica de um pilar (fig.5.8), totamente

simétrica, submetida a uma forga normal Ny e os momentos fletores M, e My, tal que,
nenhuma fissura sgja produzida (s ., <f.)-

Pretende-se determinar as variagdes da deformagdo axial dee as
variagbes das curvaturas dy,e dy, devido a fluéncia e a retragdo, durante um

determinado periodo Dt=t-tp, onde t>tp; sendo to a idade do concreto na data da

aplicacdo dos esforgos Ny, M, e M.
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Ag(At)

Ay(At)

Ag(At

AyyAr)
Fig. 5.8 - Deformagdes na Secéo N&o Fissurada.
Sendo as segdes dos pilares simétricas, o centro da érea de concreto
coincide com o centro geométrico da area transformada agjustada a idade.
A =A_+a(tt,)A ® &eatransformada gjustada aidadet; (5.18)
onde:

A = &eatotal daarmadura,
A _= aeade concreto
a(t, t,) = fator de equivaléncia gjustado a idade t;

altt) = ('fst 3

Ec(t,t,) :ﬂ ® modulo eastico gjustado (MC 90);
1+ CJ (t,to)

E (1) =be(DE(28)

b.(t) =b.() . b.()=exp(s- {2))];  (MC9)
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s = coeficiente que depende do tipo do cimento ;

1
E.(28) = 21500|(f , +DFf)/f, ] MPa, Df =8 MPa,

femo=10 MPa  (MC 90)

j (t,t,) coeficiente de fluéncia: representa a deformagdo devido a
fluéncia em relacéo a deformacéo inicial,

ec (t) = S c(tO)

E (0 )[1+ cj (t,t,)] ® deformacdo total até a data “t;
c\"0

e (t ):S°(t°)®deformac;éo gladstica inicial do concreto para
(o} 0 Ec(to)

s .(t,) introduzidaem to,

e, (t,) = SEC((ttO))j (t,t,) ® deformacéo desenvolvida pela fluéncia no
c\"0

periodo (t-to):

MC-90 define a deformagéo total com a seguinte expressao:

_Sc(to) Ec(to) H .
o) =g 1 By w1

j ,(t,t,)] ® coeficiente de fluéncia relativamente a deformacdo aos
28 dias,

c =c(t,t,) ® coeficiente de envelhecimento, geralmente varia entre
0,6 €0,9 (GHALI & FAVRE -1994).

Considerando-se que, as segoes tipicas utilizadas nos pilares de pontes
s80, na sua maioria, totalmente simétricas; 0 centro geomeétrico da area de concreto,

obrigatoriamente, coincide com o centro geométrico da secéo transformada gjustada
Para esses casos, [GHALI & FAVRE (1994)] sugerem o céculo das variacOes

de,,dy,e dy,, devido afluéncia e a retragdo no periodo (t-to), de uma forma bem
simples:

deg :hl_J (t,to)eg(to) +ecs(t’t0)J;
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dy, =k,[i (tto)y ,(t,)]:

dy, =k,|i (t.to)y,(t;)] onde

h=AL°, k
A

zlﬂ k :Iﬂ
S Yo
tz t

y
A = &reada secdo transformada gjustada a idade t;
A = area de concreto da secéo;
|, I, = momentos de inércia da area de concreto, referidos
respectivamente aos eixosy e z;
l,,l,, = momentos de inércia da secdo transformada agjustada a idade,

referidos respectivamente aos eixosy e z.

Apbs a aplicacdo das cargas de longa duracdo na idade tp do concreto,

as deformagdes da se¢cdo sdo atualizadas para aidade t do concreto:

e, (1) = hj (t.t5)e, (te) +ex(tto)|+ ey (to); (5.19)
YO =k,[i (tt)y, )] +y L, (to); (5.20)
Y1 ® =K, [i (bt0)y 4 (to)] +Y 4 (t) oOnde, (5.21)

e,(ty), ¥ ,(ty) e Yy (ty) sbo as deformagBes instantdneas no

estadio | devido as cargas de longa duracéo aplicadas na idade b

B - Secéo fissurada - Estadio 2

A configuragdo deformada da secdo central do segmento no tempo to,

para as acoes de longa duracdo, € tomada como conhecida e definida pela expressao:
e(y1 Z,to) =€ (t,) +zy y (to)- v, (to) =€lt,)
e,(t,) = deformacdo axial instantanea na idade to;

y,(t,).y,(t,) = curvaturas instantaneas na idade to;
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e(t,) = deformacdo de uma fibra ativa genérica naidade to.

Objetiva-se determinar a deformada da se¢céo, no final de uma idade t
no estadio 2, em decorréncia dos efeitos da fluéncia e retracdo do concreto, mantido
constante o carregamento externo. Define-se a nova configuragdo pela seguinte

expressao (fig.4.15):
e,(t) =e,(t,)+de(Dt), sendo Dt=t- t,
de, (Dt) = de, (Dt) +zdy ,, (Dt) - ydy ,,(DX), onde

de,, (Dt),dy ,, (Dt),dy ,, (Dt) sdo as variagbes no periodo de tempo
Dt na deformacéo axial e curvaturas, decorrentes da fluéncia e retragdo na secéo
fissurada.

e,(y.zt)=e, (0 +2y 5, (- yy.. (D) =e, (1), onde

A deformacdo do concreto, afetada pela fluéncia através do

coeficiente j (t,ty) e a retracdo pelo coeficiente e (t,ty), € calculada pelo método

AAEM pela seguinte expressdo (COSENZA & DEBERNARDI (1997)] :

Ay
e} ety 80
o T
® ® L 3 [ 3 0 \7é(t)
° ° %(to)
z ¥ CG 1
G I * S~
® ® ® ®

Fig. 5.9 - Deformagdes na Segdo Fissurada na ldade t
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() =efty) +5.(t) -8 s 0 s, (IS el o Ele (1t

.28 0 c28 [

de(DX) =5, (t,) F+E deD)K +e,, (t,t,)
de(D) =[5, (t,)F +e,(t, t,)]1- EK) ™ (5.22)

s.(y,z.1) =s.(y,z,1,) +EJ[e(y, 2 1) - &y,z1,)] ou
s.(y,z.1) =s.(y.zt,) +Edey, z, X)
S.(y,zt) = tensdo em uma fibra genérica da armadura na idade t.

Supondo constantes os esforcos inicialmente aplicados na se¢éo, séo
validas as seguintes equagdes de equilibrio:

s - s(t,)]dA = JE, dgDY]dA =dN =0 (5.23)
s () - s(to)]ydA = JE, de(Dt)]ydA =dM, =0 (5.24)

- Js(®)- s(t,)]zdA = - §E, dgD)]jzdA =dM, =0  (5.25)

Aplicando as condigdes 5.23, 5.24 e 5.25 em todas as fibras da segéo é
possivel determinar a nova deformada da secdo, decorrido o intervalo de tempo

Dt = t-t,, com a determinagéo das variagoes de(Dt), dy ,(Dt) e dy y(Dt).

5.4.2.2 - Modelo Linear

Nesta abordagem as deformagbes no concreto sdo determinadas
independentemente da armadura existente e € considerada vélida para baixos niveis
de tensdo. Nesse modelo a fungdo j (t,t,) de fluéncia é admitida independente das

tensdes aplicadas no concreto e a deformagdo final é determinada sem a interferéncia

da armadura.

Supondo-se estas hipéteses, o incremento de deformacdo em uma

fibra ativa do concreto da secdo, correspondente a incrementos gradativos do
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carregamento aplicados de t, até a idade “t” do concreto, pode ser determinada da

seguinte forma para tensdes abaixo de @,5f c:

De.(t) = [;Cét)) , como e, (t) :%[h cj (t,t,)] ® tem-se,
De,(t) = DESC(?O)) [L+cj (t,t,)] ou, (5.26)

e.(t,t,) =(@+cj (t,t,))e(t,)=> deformagdo final naidade t; onde
j (t,t,))e(t,) = parceladecorrente do tempo;

&(t,) = deformagdo inicial naidade to do concreto

Para considerar os efeitos do tempo segundo esse modelo, basta

deslocar os valores do eixo das abscissas do digrama s _xe_ do concreto de uma

valor [1+cj (t,t,)] (Fig. 5.10). Para a consideragdo da fluéncia foi implementado

esse modelo
f. A
fEC
/&7_‘\
o AT \
raad \
gt \ \
~ [ 5fee // s
' l 17
E e Eu Ecc (17 ;{‘P':tn-t” 8

Fig. 5.10.- Consideracéo do efeito da fluéncia do concreto
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CAPITULO 6

INDICACOESPARA A ANAL ISE NUMERICA

6.1 INTRODUCAO

As andlises numéricas redlizadas neste estudo sdo baseadas em
projetos tipicos de pontes projetadas e ja executadas. Algumas adaptacdes foram
efetuadas de modo a permitir algumas simulacbes quanto a0 modelo fisico do
concreto armado e a interagdo solo-estrutura. Os testes numéricos foram conduzidos
admitindo-se algumas hip6teses de rigidez dos pilares para uma determinada
sequéncia de carregamento, tendo como objetivo avaliar a sensibilidade dessas
hipéteses quanto as respostas estruturais. Nos modelos utilizados para smular a
resposta lateral do solo foi adotada a discretizacdo de Winkler com dispositivos de
comportamento linear elastico e elastico ndo linear. Os aparelhos de apoio sdo

simulados por meio de dispositivos de contato.

6.2-SOLO: MODELOS UTILIZADOS

6.2.1 - MODELO DE BOWLES (1977)

Independentemente dos parametros de um solo do tipo arenoso,
BOWLES (1977) sugere um modelo eastico linear ssimplificado baseado nos valores

de sondagem de reconhecimento SPT para determinar a resposta lateral do solo.

Constante de reacdo horizontal do solo(kn) recomendados:
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Tabela 6.1 Constantes de Reagéo Horizontal kn BOWLES(1977)

Para SPT <10 ki, =5000 kN/m?
Para 10£ SPT £ 30 kn=10000 kN/m?*
ParaSPT 3 30 k;,=20000 kN/m?

A constante do dispositivo elastico linear é obtida multiplicando a area
frontal deformada do solo pela constante m,. Assim sendo, para um trecho DH do
fuste de um tubuldo com didmetro B, a constante eastica equivalente do solo no
trecho DH sera tomada igua a Ks = ky, BDH , e a correspondente reacdo horizontal

nessa &rea frontal para uma deslocamento horizontal "y" serd dada por P= k,, BDHy.

6.2.2-MODELO DEMATLOCK (1970)

Resposta da Argila Submersa

O critério apresentado por Matlock para a obtencdo das curvas p-y
para cargas estéticas consiste de duas partes. Inicialmente comeca pela obtencéo de
uma expressao para descrever a variacdo da resisténcia Ultima py, do solo com a
profundidade x. A segunda etapa visa obter uma expressdo para descrever a
resisténcia do solo em funcdo dos deslocamentos laterais da estaca para uma
profundidade particular. A diferenca basica entre essas duas etapas € que a teoria
pode geralmente ser usada para determinar a variagdo de p, com a profundidade, ao
contr&rio da segunda fase, onde o empirismo predomina na determinacéo da forma
real das curvas p-y. A resisténcia Ultima do solo pode ser obtida usando a seguinte
equacao:

pu=NpSB  onde (6.2)

Ny = resisténcia ultima normalizada do solo;

S, = resisténcia ao cisalhamento do solo ndo drenado na profundidade

B = didmetro da estaca.

O valor de N, € determinado em fungéo da profundidade abaixo da
superficie do terreno [MATLOCK (1970), REESE & WELCH (1975), REESE €t 4.
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(1975), THOMPSON (1977)]. O valor de N, cresce com a profundidade até alcancar

um valor limite em um determinado ponto, a partir do qual se mantém constante para
profundidades maiores.

A funcdo geral que descreve a variagdo de Np para baixas
profundidades, é dada por:

_ 5 X
Np=Agy+ gx + JE onde, (6.2)

Ao = resisténcia Ultima normalizada do solo na superficie do terreno;

S, = tensio efetiva, devido a sobrecarga na profundidade x;
x = profundidade abaixo da superficie do terreno

J = coeficiente empirico.

Resposta da Argila Mole Submersa
Recomendacdes para a determinacdo das curvas p-y(carga estética):

1) Obtencéo da melhor estimativa possivel da variagdo de S, e 0 peso
especifico submerso g com a profundidade. Determinagdo do valor de esp
(deformacéo correspondente a metade da méxima diferenca das tensdes principais
determinada no ensaio triaxial de compressdo). Se ndo se dispde de nenhuma curva

s-e do ensaio de compressao, alguns valores tipicos de esp indicados na tabela (6.2)

podem ser utilizados;

Tabela 6.2 - Valores tipicos de es

Consisténciada Argila e

Mole 0,020
Média 0,010
Dura 0,005

2) Célculo da resisténcia ultima por unidade de comprimento de

estaca, usando o menor dos dois valores dados pelas expressoes.
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pul:(3+% x+3B (6.3)

P =95,B (6.4)

Baseando-se em testes realizados, MATLOCK (1970) recomendou o
valor 3 para Ap. Paraaargilamole o valor J=0,5 e para a argila média o valor J=0.25.
Para profundidades maiores Matlock recomendou N,=9. A profundidade na qual essa
transicao ocorre para um depdsito com resisténcia ao cisalhamento uniforme pode ser
obtida usando a seguinte expressao:

6B

X =

r

onde, (6.5)

u

On = peso especifico médio entre a superficie do terreno e a

profundidade x considerada.

O valor de X, representa a profundidade a partir da qual a ruina ocorre

por escoamento do solo ao redor da estaca (expressdo 6.3). Para as profundidades

acima de x; a ruina é governada pela formag&o de cunhag/expresséo (6.4)].

3) Cdculo do desocamento yso, correspondente a metade da

resisténcia Ultima do solo:

Y50=2,5€50B (6.6)

4) Descricdo da curva p-y calculada pela seguinte relagéo:

1
P oosEY ¥ 6.7)
Py Ys0 @

O valor de p permanece constante para valores de y superiores a 8ysg
(Fig. 6.1).
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Y50

Fig. 6.1 - Curvap-y paraArgilaMole - Carga Estética

Resisténcia do solo ndo drenado

|—0—Su(inferior) —2&— Su(superior) |

500

N
o
S
| 1

w
o
o

Resisténcia
Su(kN/m2)
N
o
o

100

0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025
Deformacao

Fig. 6.2 —Resisténcia S, vs. €sp

Tabela 6.3 -Valores médios de g, paraaargila

On(KN/m®) — submersa 7-11

On(kN/m®) — nBo submersa | 17-21

Para uma argila rija acima do lencol fredtico a curva p-y em uma
profundidade qualquer, a menos dos parametros do solo e aguns guste na sua
expressao, é semelhante a curva da fig.6.1. Para o caso do carregamento estético, o
expoente da expresséo (6.7) é tomado igual a 1/4 no lugar de 1/3, e o limite do
deslocamento, a partir do qua a resisténcia se mantém constante, € tomado igua a

16y50 em substitui (}50 a0 limite 8y5o.



103

IndicacBes para a analise numérica

Dispositivos de Winkler para uma argila média submersa

- Dados Adotados-

Su (kN/m?) 48,00
Peso especifico médio gn (KN/m*) 11,00
J(valor empirico) 0,25
Diametro do tubul&o B(m) 1,60

€50 0,01

yso (M) 0,04
X (M) 15,57

Argila Média Submesa
1200

1000
oo™

E
é —0—Pul
03_ ——Pu2
—&—Pu
0 |
0 10 20 30

Profundidade da camada(m)

Fig. 6.3 — Resisténcia p, da Argila Média Submersa

Familia de curvas de resisténcia lateral p-y para uma argila de
consisténcia média abaixo do lencol fredtico: pxi representa uma curva de resisténcia

lateral para uma profundidade genérica x;.



IndicacBes para a analise numérica

Argila Média Submersa

— 800
S

Z 600
pet

©

S 400
@

2 200
2
0

0.2 0.4

desocamento lateral y(m)

0.6

—o—p0
—a—pl
——p2
—=—p3
—%— p6
—O0— pxi
¢ pl6
—0—p25

Fig. 6.4 Familiade Curvas p-y da Argila Média Submersa

Dispositivos de Winkler parauma argilarija ndo submersa

- Dados adotados

Sy (kN/m?) 192,00
Peso especifico médio gn (kN/m®) 19,00
J (vaor empirico) 0,50
Didmetro do tubuldo B(m) 1,60
€50 0,005
yso (M) 0,02
X (M) 14,58

104
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Argila Rija Ndao Submersa

4500
4000 P
3500

3000 ;

2500
2000 —Pul

1500 ——Pu2

1000 —e—pu
500

pu (KN/m)

0 10 20 30
profundidade da camada (m)

Fig. 6.5 — Resisténcia p, daArgilaRijaNao Submersa

Argila Rija Nao Submersa

3000
2500 ’_FFFE'
2000
1500 ;F_ PO
éfﬁfr —0—p6
1000 - ——|—o—p16
o0 fw
0
0

p(kN/m)

0.2 0.4 0.6

deslocamento lateral(m)

Fig. 6.6 — Familia de Curvas p-y da Argila RijaN&o Submersa (carga estética)

6.2.3-MODELO DE COX, REESE, & GRUBBS (1974)
Resposta de uma Arela

Recomendacdes para a determinagdo das curvas p-y

1) Obtencdo dos pardmetros necessarios.

f - angulo de atrito interno da areig;

105
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g - peso especifico da areig;
B - didmetro do fuste da estaca;

x - profundidade abaixo da superficie do terreno.

2) Célculo preliminar dos seguintes parametros:

a=l. p=sas0+l. Ko=04; ka:tmz(;ﬁso-f_é
2 2 é 2g

3) Célculo daresisténcia ultima P, do solo

Tomar o menor dos dois valores, pg OU Pg.

koxtanfsnb tanb

= B tanbt

Ps =04 tan(b - f)cosa+tan( - f)( Fxtnbiena)+
+koxtanb(tanfsnb - tana)- kB | (6.8)
Py = kang(tanSb- 1)+ koBoxtanf tanb (6.9)

10

20

o

3.0

40

X550, A=0.88
50 B 4

6.0 1 1

Fig. 6.7 - Valoresde Ase A

Para arela submersa deve ser usado nas expressdes 0 Seu peso
especifico efetivo.
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4) Determinagao de Xx;

Para as camadas acima da profundidade x; séo usados os vaores de

Pst, € para as profundidades abaixo de x; sdo utilizados os valores de pg.

5) Selecionar a profundidade “x “onde se desgja a curva p-y;

6) Estabelecer o valor y, como 3B/80. Calcular p, pelas equacdes:
Pu=Ags ou (6.10)
pu=Acps Onde,

AseA. sdo fatores empiricos de ajustamento obtidos da Fig. 6.7 para

uma profundidade particular x.

7) Determinacéo do ponto (Ym, Pm)-
Define-se yy, como B/60. Calcula-se pm pelas seguintes expressoes:
Pm=B¢Ps ou (6.12)

Pm=BcPs

1.0-

20

w|x

3.0

40

X -
§>5.0.8.20.55

(
I
|
sol K Bs=0.5
|
|
|
|

6.0

Fig. 6.8 - Vaoresde Bs e B.
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Os fatores de gjustamento Bs e B; sdo obtidos da fig. 6.8 para uma

determinada profundidade x a partir da superficie do terreno.

8) Definicdo do trecho linear inicia dacurva p-y;
p=(ksX)y (6.12)

Usar valores apropriados de ks das tabelas 6.4 para areia abaixo ou

acima do lencol fredtico;

Tabela 6.4 - Valores Representativos de ks para Areia

Densidade relativa da Fofa média Densa
arela

K g(N/ecm®) 5 16 35
(areia submersa)

K(N/cm®) 7 25 63
(arela ndo submersa)

10) Estabelecer o trecho néo linear da curva p-y vaido entre os pontos
“m” e“k” como segue (fig. 4.5.C9):

p=cy/" (6.13)
11) Célculo dainclinacdo da linha reta entre os pontos “m” e “u” pela
EXpressao:

m=Pu" Pm (6.14)
Yu~ Ym

12) Poténcia do trecho néo linear entre “k” e “m”;

n=_Pm (6.15)
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13) Obtengao do coeficiente ¢ ;

Y, ) )
(v .p) /“
(Vk"& ) 'R ’
| Pm |
AN |
Yk | I
mx-K Ve LVy -
b/60 3b/80

deslocamento,

Fig. 6.9 - Caracteristicas de uma Familia de Curvas p-y paraa Areia COX, REESE,
& GRUBBS (1974)]

c=—Pm (6.16)

14) Determinagéo do ponto “K”.

n
Yy = %gl L pe= (ke (6.17)
Curvas de reacdo horizontal para uma areia de consisténcia média
Dados adotados:

Ko=0,4;

gn=1,10E+01(kN/m®) - areia submersa;
B=1,60m (didmetro do tubul&0);

K s =16000(kN/m®)

Angulo de atrito interno: 25° a 30°

Na Fig.6.10 esta indicada a resisténcia Ultima para uma areia de

consisténcia média abaixo do lencol fredtico. Na fig. 6.11 estdo indicadas as curvas
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P-Y Po, Ps, Po € P12, respectivamente, para as profundidades O, 5, 9 e 15m abaixo do
terreno. Na tabela 6.5 estdo indicados os pontos (P« , Yk), (Pm , Ym) € (Pu, Yu) @€ a
profundidade 23 m abaixo do terreno.

Resisténcia Ultima da Areia

9,000.0

8,000.0 /C/’)
7,000.0
C
6,000.0 Q
SR
2y
Y
= 5,000.0
E > r Y
2 /ﬁé\
3 2
34,0000
2
3,000.0 —O—Pst

iy
Y ——Psd
2,000.0 A ®
4
AT o s
1,000.0 = Y

o[

5 10 15 20 25
Profundidade da Camada(m)

Fig. 6.10 — Resisténcia Ultima da Areia Média Submersa Adotada

3500

3000 /g/\g

2500

——p0 —{+p5
2000 —A—po —O—pl5 [
1500 /)/

1000 /A’_"_A
/ el ]

500%5/
0

0.00 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10

p(kKN/m)

deformacéo lateral y (m)

Fig. 6.11 Curvas p-y para uma areia submersa de compacidade média
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Tabela 6.5 — Curvas p-y parauma Areia Média Submersa

X(M)  Yiem) pm  Ym(m) pm(kN/m)  Yy(m)  pu(kN/m)
0.10 0.0032 5.0563  0.027 8.34 0.06 10.79
1.00 00032 51.6194 0.027 89.59 0.06 118.82
200 0.0029 920750 0.027  179.48 0.06 246.74
3.00 0.0022 107.7022 0.027 256.54 0.06 368.98
4,00 0.0015 96.1941 0.027  317.07 0.06 481.44
500 0.0008 66.7848 0.027 364.71 0.06 588.13
6.00 0.0004 36.2120 0.027  408.32 0.06 698.70
700 0.0002 172212 0.027  459.83 0.06 826.01
800 0.0003 36.2198 0.027 574.49 0.06  1011.10
9.00 0.0004 512079 0.027 706.86 0.06  1244.07
10.00 0.0004 70.1807 0.027  852.73 0.06  1500.80
11.00 0.0005 93.7239 0027 101211 006 178131
1200 0.0006 1224519 0.027 1185.00 0.06  2085.60
13.00 0.0008 157.0070 0.027 137142 006 2413.71
14.00 0.0009 198.0592 0.027 1571.39 006  2765.64
1500 0.0010 2463046 0.027 178490 0.06  3141.43
16.00 0.0012 3024656 0.027 2011.98 0.06  3541.09
17,00 0.0013 341.7398 0.027 2189.86 0.06  3854.15
18.00 0.0013 362.1742 0.027 231950 0.06  4082.33
1900 0.0013 3826458 0.027 244925 0.06 4310.67
20.00 0.0013 403.1546 0.027 2579.08 006  4539.18
21.00 0.0013 423.7008 0.027 2709.01 006 4767.86
2200 0.0013 4442843 0.027 2839.03 0.06  4996.69
23.00 0.0013 4649053 0.027 2969.14 006  5225.69

O efeito de grupo na resposta lateral do solo € assim obtida
deslocando-se os valores “y” das curvas p-y de um valor igua a constante G,
(Capitulo 3). Essa medida se justifica uma vez que essas curvas foram obtidas em

ensai 0s de espécimes isolados no campo.
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6.3—SIMULACAO DOSAPARELHOS DE NEOPRENE

Os aparelhos de apoio de neoprene podem ser modelados por um
dispositivo de contato em 3D. O elemento de contato CONTAC52 (3-D Ponto a
Ponto) pode ser utilizado para essa finalidade(Fig. 6.12). A parametrizacdo deste
elemento para simular o comportamento de um aparelho de apoio de neoprene é
efetuada através de duas curvas. Uma delas smula o movimento tangencial do
aparelho, isto €, ortogona alinhal-J do seu eixo, e a outra simula a deformabilidade

provocada pela forga normal aplicada segundo a direcéo I-J do aparelho.

i 3
GAF J
' 2
G o o
T s’
f xA
Y o
.l'“"'lf:-'- y
.l'/-l-
£
rd \1||“];
,"{::‘- -+ >
/ﬁ__a e -

Fig. 6.12 — Elemento de contato CONTACS52 (Bibliotecado ANSY S)

Rigidez a distor¢éo dos aparel hos de apoio
K<=SG/h
S= éreade contato do aparel ho,
G= modulo de distor¢do do neoprene;
h= altura total das almofadas de neoprene do aparelho;

O limite ao esforco tangencial do aparelho esta relacionado com a
possibilidade do seu escorregamento no topo do pilar(Fig.6.13). Este limite sera

calculado pela seguinte expressao:
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Fs(méx.) =|Fy|m

Fn = forca normal de compressdo e mé o coeficiente de atrito entre o

concreto e o neoprene (M@, 20).

WIFN|

>
(ug) - (uy),

Ks

— WIFN|

Fig. 6.13 Rigidez adistor¢ao do aparelho

Rigidez normal do aparelho de apoio

A rigidez normal esta relacionada com a deformabilidade normal do

aparelho e pode ser avaliada pela seguinte expressao:
Kn=SE/h onde,
S é a superficie do aparelho de apoio;

E é o0 modulo de deformacdo norma do aparelho e pode ser

determinado pela seguinte expressao:
E=4B*G+3s

Sm : tensdo norma maxima no aparelho de apoio. A titulo de

simplificacdo sera adotado, preliminarmente, o valor de 11MPa;

B: denominado fator de forma, € calculado pela seguinte expressao:

___ S
B= 2h(a+b)
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hy. espessura de uma camada de neoprene;
“a’: largura do aparelho;
“b”: comprimento do aparelho (S = ab)

O parametro “GAP’ representa a abertura inicial entre as faces de

contato, que no caso especifico dos casos analisados serd tomado sempre como zero.

(Fig.6.14).

>
(u) - (u) + GAP

Ky

Fig.6.14 — Rigidez normal do aparelho de apoio

6.4—- CARREGAMENTOS PREVISTOS

6.4.1 - ACOES TIiPICASNAS PONTES
a) Acdes de longa duracédo

- Cargas Permanentes (Fg) «: Peso proprio da estrutura, Defensas e
passeios, Complementos. pavimento, lastro, dormentes, trilhos, dutos, postes de
iluminagdo, sinalizacdo, etc.;

- Deformacbes impostas: Variacdo media de temperatura na
superestrutura (Fpor )k, Encurtamento por retragdo (Fcs) k, Encurtamento por protenséo
posterior na superestrutura (Fpk); Encurtamento por fluéncia (Fcc) k, Recalques (Fq)x

etc.;

b) AcBes de curta duracdo (Fo)k, (Fe)k
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- Carga movel e sobrecargas (Fg)ky, AgOes devido a0 vento (Fu)x,
Variacdo de temperatura de curta duracéo (Fpt)x, Empuxos (terra, correnteza, etc.).

6.4.2 - COMBINACOES DAS ACOES

Os carregamentos sobre a estrutura na qual se prevé a andlise néo

linear geométrica devem ser efetuados sob a forma de pilhas de agdes com atuacéo

sequencial.
6.4.2.1 - Pilhas previstas para os Estados Limites de Utilizago:
Pilha 1: Sequéncia Rara das Agdes
C1® Co® Ca® Cy® Cs® Cs® C;® Cg® Co® 0,7C10® 0,7C11® 0,7C12
CARGA G aFik g OBSERVAGAO
C gF« 1,0 peso dos pilares e infra-estrutura
G gFk 10 peso da superestrutura
G gFik 1,0 permanente complementar
Cy gFik 1,0 pbs-tensdo na superestrutura
GCs gFik 1,0 retracdo do tabuleiro
GCs gFik 1,0 variacdo de temperatura ( longa dur.)
C7 gFik 1,0 sobrecargas na superestrutura
Cs gFik 1,0 cargamovel vertical
Gy gFik 1,0 cargamovel ( frenagdo ou empuxo da
sobrecarga no aterro de acesso)
Cio gFx 0,7 empuxo no aterro -
Cut gFix 07 presséo do vento
Cio gFik 0,7 pressdo de correnteza

C; aCs sfo cargas de longa duracéo
C7 aCy, sdo cargas de curta duracéo, exceto o empuxo do aterro nos encontros(Ci o)

Pilha 2: Sequéncia Frequente das Acdes

C1® C,® C4® C4® Cs® Ce® C/® (1,0 ou 0,8)Cs® (1,0 ou 0,8)Co
® 0,4C10® 0,4C11® 0,4Cy,
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CARGA C gFi g OBSERVAGAO

G gF« 1,0 peso dos pilares e infra-estrutura

(073 gFk 1,0 peso da superestrutura

G gFik 1,0 permanente complementar

Cy gFik 1,0 pds - tensdo na superestrutura

GCs gFk 1,0 retracdo do tabuleiro

(0% gFk 1,0 variacdo de temperatura ( longa dur.)

C7 gFik 1,0 sobrecargas nasuperestrutura

GCs gFik 1,0 carga movel vertical ferroviéria
0,8 carga moével vertical rodoviaria

Co gFk 0,8 cargamovel ( frenagem rodoviéria)
1,0 cargamovel ( frenagem ferroviaria)

Cuo gFk 0,4 empuxo do aterro de acesso

Ci1 gFk 0,4 pressao do vento

Cio gFk 0,4 pressdo de correnteza

Pilha 3: Sequiéncia Quase Permanente das Ac¢oes

C1® Co® Ca® C4® Cs® Ce® 0,4C;® 0,4Ce® 0,4Co® 0,4C10® 0,4C11

® 0,4Cy
CARGA C; gFik 9 OBSERVAGAO

C. gFk 1,0 peso dos pilares einfra-estrutura

G gFk 10 peso da superestrutura

G gFik 1,0 permanente complementar

Cy gFik 1,0 pés - tensdo na superestrutura

(07 gFik 1,0 retracdo do tabuleiro

Cs gFik 1,0 variacdo de temperatura ( longa dur.)

Cc7 gFik 04 sobrecargas na superestrutura

Cs gFik 04 carga movel vertical ferroviéria
04 cargamovel vertical rodoviéria

Co gFik 04 cargamovel ( frenagem rodoviéria)
04 cargamovel ( frenagem ferroviéria)

Cio gFi 04 empuxo do aterro de acesso

Cu1 gFix 04 presséao do vento

Ci2 gFik 04 pressdo de correnteza
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6.4.2.2 — Pilhas para os estados limites Ultimos(NBR 7187)
Pilha4 — Seqiiéncias Normais

11,350 1120 11,50 o 10,750
ngl' \/ Y

10 og® i 0,9g® Frecespok{LO ® Fyg i o?;® & Fad ;

Os coeficientes de ponderacdo na parte superior das chaves

correspondem as cargas cujos efeitos sdo considerados desfavoraveis na sequéncia.
Os coeficientes constantes da parte inferior das chaves devem ser usados quando a

respectiva agdo provocar efeitos favoraveis

Fg: representam quaisquer valores caracteristicos da carga

permanente;

Fok: representam valores caracteristicos da forga de protenséo;

Fquk: representa o valor da agdo variavel principal (movel);

Fqik : S80 as demais agOes variavels,

Fcesmk: S80 as agOes relacionadas as deformagbes impostas
(fluéncia, retracéo, variagdo de temperatura, recalques, etc.).

A NBR 7187 prevé também uma combinacdo para o Estado Limite
Ultimo relacionado com a perda de equilibrio global da estrutura como corpo rigido
quando a mesma € passivel de sofrer determinados tipos de movimentos, tais como
dedlizamento, tombamento. basculamento, deslocamento dos apoios, entre outros. A

verificagdo deste estado limite consiste em satisfazer a seguinte expressio:

é o a
O!gngs - :Lngkn - l5é|:q]kn + O’Sa I:qikn L;Is 0

e i>1 u
Fgks = valor absoluto das agdes permanentes estabilizantes;
Fgkn = valor absoluto das agbes permanentes ndo estabilizantes;

Fqikn = valor absoluto das agdes variaveis ndo estabilizantes.

Esta verificacdo deve ser considerada como uma verificagdo adicional

de estado limite Ultimo.
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6.5- DESVIOS CONSTRUTIVOSNAO INTENCIONAIS

Para estruturas de nos deslocaveis as normas sugerem a substituicdo
da excentricidade adicional, que leva em consideragdo o desvio do ponto de
aplicacéo das cargas nos pilares, por uma inclinagdo involuntaria a dos pilares da
estrutura em relacdo a0 seu eixo tedrico. Esta inclinagdo € determinada pela
expressdo tga=1/N. O valor de N depende da esheltez do pilar e do grau de controle
na sua execucdo. Supde-se que esses desvios sgjam crescentes com a esbeltez do
pilar e com o precario controle na sua execucdo. A NBR 7187 sugere um vaor de
150 para N, podendo ser aterado até o limite de 225 se o controle na execugdo do
pilar for um controle especia. Apesar dos deslocamentos ndo ocorrerem na mesma
ordem indicada, 0 esquema da fig. 6.15 mostra as consideragdes necessarias na

andlise de um pilar esbelto de concreto armado de uma ponte.

desvio devido a inclinacdo néao intencional
deslocamento imediato (6i(to)

deslocamento diferido (& (t ,to)

-~

POSIGEOD tEOrICA  m— l

configuracéo inicial para a

deslocamento da analise da NLG

fundagéo \/\

Fig. 6.15 - Esquema Geral para a Andise de um Pilar Esbelto
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CAPITULO 7

EXEMPLOSNUMERICOS

71-EXEMPLO 1: PILAR SIMPLESISOLADO

Os objetivos principais deste exemplo sdo: avaliar a influéncia do
confinamento do tubuldo em uma areia de consisténcia média submersa, e a
influéncia da variaco da rigidez da estrutura no comportamento do conjunto pilar
tubuldo. E feita uma simulagio da extrapolagio da acdo de frenacdo da carga
movel.com o objetivo de observar os seus efeitos em uma estrutura previamente
executada (Fig.7.1).

Caracteristicas Gerais: Pilar P; do eixo 3 da Ponte sobre o Rio
Mogi-Guagu, trecho Ribeirdo Preto-Bebedouro, estaca km 360 da SP 322.

Alturado pilar a partir do topo do tubuléo: 10m;
Diametro do pilar: 1,30m

Armadura longitudinal no pilar: 130cm? (26 f 25 mm, aco CA 50

clase A),
Taxadaarmadura: 0,98 %
Armaduratransversal no pilar: f 8 ¢/20 cm (estribos circulares);

Taxa volumétrica dos estribos; 0,0712 %
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Concreto: C25 [fator redutor de 0,85 f:,=28,85 MPa,
E.s=27279MPa (mdbdulo de el asticidade secante)].

Altura do tubuldo: 15m com trecho aéreo igual a 4m e 11m

confinado no solo;

Diametro: 1,60m com base alargada de 3,5m apoiada no substrato
rochoso;

Armadura longitudinal no tubul&o: 130cm? ( 26 f 25 mm, aco CA
50 classe A);

Taxa daarmadura: 0,65 %
Armadura transversal no tubul&o: f 8 ¢/20 cm (estribos circulares);
Taxa volumeétrica dos estribos: 0,0585 %

— |

2m l nivel d’ agua(100anos)

8m

T

4m

i
Areiamédia
submersa Im

—

/S S /S S S S S S

Fig. 7.1 - Esquemado pilar P1 do Eixo 3
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Obs. A dtura origina do pilar de 4m foi propositadamente alterada
para 10m com a intencdo de ssimular um pilar presumivelmente esbelto com | acima
de 80.

Secles transversais.
I- Pilar : A=1,327m?; 1=0,14m*: nlcleo central de inércia com
raio igua 0,162m, fe = 25Mpa
lI-  Tubuldo : A=2,0m?, 1=0,3217m* nlcleo centra de inércia
com raio igual 0,201m.

Casos de rigidez analisados: |1Ecs, 0,8 IEcs, € (IE)er = K 1Ecs com k
igua a (0,7+4,2r {Es/E.s). Para o pilar k=1,016 e para o tubul&o k=0,91.

Ac0es consideradas:

7 Reagdo vertical de calculo para a combinagdo mais desfavoravel
no Estado Limite Ultimo: Rq= 7500 kN ( superestrutura)

0 Peso proprio dainfra-estrutura (pilar e tubul 80);
0 Frenacdo de cdlculo (distribuicao do projeto original): Fy = 65 kN;
0 Acéo transversal de calculo do vento: T,, = 60 kN;

1 Aco da correnteza: px = 0,34V2 com V = 2 m/seg.; pa = 1,36
kN/m?. Para o tubul&o e pilar q; = 2,17 kN/m.

E previsto um desaprumo de 6cm do topo do pilar com relacdo a sua
base, equivdente a uma desvio angular ndo intencional do seu eixo igua a
tga =1/225.

Obs. A parcela da frenagdo absorvida pelo conjunto pilar-tubul&o
seguramente serd menor, tendo em vista a ateracdo da atura do pilar de 4m para
10m.

Foram utilizados os seguintes elementos na modelagem :

7 BEAMA4 [3-D ELASTIC BEAM(ANSY S)].para modelar o pilar e

0 tubul &o;
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7 O solo é smulado de modo discreto pelo elemento de
comportamento ndo linear denominado COMBIN39 (biblioteca do ANSYS).O
Modelo de COX, REESE & GRUBBS(1974), detalhado para a areia submersa no

capitulo 6, é simulado através de trés pontos principais para cada profundidade do

solo(Fig.7.2).

99
3ad Se—"
(DN,FN)

0

»

2 &

-9
/9' (D1,F1)

»

DESLOCAMENTO D

Fig. 7.2 - Elemento COMBIN39 (ANSY'S)

Resultados da anélise

CASO 1: combinacdo da frenacdo, vento transversal, reacd maxima

da superestrutura, desvio acidental e correnteza. Hipéteses. Rigidez da secéo bruta

Ecl. Célculo estatico no regime linear eldstico e com a consideragdo da néo-

linearidade geométrica.

g
%

BRI —— - ———

Fig. 7.3 — Discretizagdo do solo e do conjunto pilar-tubul&o

Resultados de deslocamentos :
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Fig.7.4 — Deslocamentos do conjunto nas direges x e z ( com e sem NLG)

Resultados de Momentos Fletores com NLG :
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= f
E

Mxmax =606kNm
{topo do pilar)
ixmin = 665kNm
EE—

"Wl

{no tubulio)
{cOm efeito da HLG)

Mzmax=1791kHm
Mzmin = =90kHm

: 4
Fig. 7.5 —-Momentos M, e My com NLG

Na fig. 7.4 estdo indicadas as elasticas do conjunto pilar — tubuldo na direcéo do

tréfego (eixo x) e nca diregdo transversal (eixo z). Na modelagem, o topo do pilar foi

conderado com restricdo a rotacdo na direcdo tranversal para simular o portico

transversal.

Esforco normal de compressdo na se¢do de momento fletor maximo:
N= 8300kN. Na base do tubuldo N=8550kN.

Excentricidade do esforco normal na secdo do maximo momento

fletor no tubul&o: 0,19m (dentro do nucleo central de inércia).

Excentricidade no topo do pilar: 0,077m (dentro do nucleo central de
inércia)

Obs. Para as combinagdes de calculo no estado limite Gltimo as segdes
ndo sofrem fissuracdo (pegquena excentricidade)
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"l

=

Mxmar =577 kNm (e
Mxmin =629kHm =
{5em NLG) R
(N
Mzmax=1443kNm
Mzmin = H5kHm
P [(sem NLG)
F|

Fig. 7.6 — Momentos My e M, sem NLG

Momento maximo Mz no fuste do tubuldo: M, = 1443 kN.m;
Momento méximo Mx no topo do pilar: My = 577 KN.m;
Momento maximo Mx no fuste do tubuldo: My = -629kN.m

Excentricidade da for¢a normal : e = 0,182m (dentro do nucleo central

de inércia— pequena excentricidade)

CASO 2 : O mesmo carregamento do caso 1 porém com a rigidez
reduzida para 0,8El.
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Resultados: deslocamentos (m)

;'S“’ | 025425
)ﬂ £ -
NEFLES 0035
}523155
0.041

01l£4z8
011909 —
007891
00555
noz707 0.005
001892 E
Rooizzr 4
o g 0,003
[r29EE-02 i‘JEU o0
%m'” PR Uxcom 081
Ux com 0. o
fo252E-08 3 BEl = ooos (NLG)
e (a. linear) -
R sseE-o05 T 0.0003
a} !
o i
C. o}
B0

Fig. 7.7 Dedocamentos Ux para 0,80El
Deslocamento maximo no topo do pilar = 55 mm (NLG);

Deslocamento maximo no topo do pilar = 35,4 mm (linear)
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Mzmax=1443kNm
- 4 Mzmin = G5kN,m 4 MII‘I‘I:&K = 1841kNm
{linear} Mzmin = - 199kNm
F P (MLG)
A A

Fig. 7.8 Momento Fletor M, para arigidez reduzida 0,8El

A forca norma € mantida no nlcleo central de inércia apesar da

reducéo darigidez para O,8El
Momento maximo no tubul&o: M, = 1841kN.m (NLG)
Momento minimo na base do tubul&o M, = -199 KN.m(NLG);
Momento maximo no tubul&o: M; = 1443 kN.m (NLG)
Momento minimo na base do tubuldo: M, = -65 kN.m (NLG);

O efeito da ndo linearidade geométrica na segdo de momento maximo
€igua a398 kN.m;

O dedlocamento de segunda ordem no topo do pilar €éigual a 20mm.
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7.2-EXEMPLO 2: PONTE FERROVIARIA
Caracteristicas Gerais. Classe 32 (NB 7/43)
0 Superestrutura; Viga caha protendida invertida, simplesmente
apoiada, com véo livre de 45 m;

1 Aparelhos de apoio: neoprene fretado (dureza SHORE A 60), 80 x
80cn? de base, com sete chapas de aco de 4mm e 6 camadas intermedirias de 15mm
ap ¢

de neoprene;

0 Infraestrutura: constituida por tubuldes com fuste de 120cm de
diémetro e base alargada de 360cm (fig. 7.9);

Modelagem:
0 Superestrutura: SHELL63 [ELASTIC SHELL(ANSYS)];

0 tubuldes e travessa dos tubuldess BEAM4 [3-D ELASTIC
BEAM(ANSYS)];

0 neoprenes. CONTACTS52 [3-D Point-to-Point (ANSY S)];

0 Solo: COMBIN14 [Spring - Damper (ANSY 9)];

L 45.00 4

Elevacao

—5.60—

Secéao Transversal

Fig. 7.9 — Esguema do Exemplo 2
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Caracteristicas Geométricas

0 tubuldes— A = 1,31 n?, | =0,102 m*, &readabase: A, = 10,18 m?,
momento de inércia da base: I, = 8,25 m*, concreto: fo = 18 MPa, Egg = 32x10°
KN/

1 travessados tubuldes (40x120cm?): A = 0,48 m?; | = 0,058 m*;

Constante de reacéo horizontal do solo:Areia

0 para SPT <10 b my=5000 kN/m®, para 10£ SPT £ 30 b
m=10000 kN/m?, paraSPT 3 30 b m,=20000 kN/m® [BOWLES (1977)];

Eixo 1

Camada superior: espessura - 12m (SPT <10)

Camada intermediéria: espessura - 2m (10£ SPT £ 30)
Camada inferior: espessura- 4m (SPT 3 30)

Eixo 2

Camada superior: espessura— 7,5m (SPT <10)
Camada intermediéria: espessura- 1m (10£ SPT £ 30)

Camada inferior: espessura- 2m (SPT 3 30)
Rigidez Horizontal do Solo: (comportamento linear elastico) :

1 camada superiorb  kn=1mx1,2mx5000 KkN/m®=6000 kN/m;
camada intermediaria b kn = 1mx1,2mx10000 kN/m® =12000 kN/m; camada
inferior b kp=1mx1,2mx20000kN/m®=24000 kN/m ( por metro de tubul &0);

Rigidez vertical do solo na base do tubul &o:

1 Areia fina cinza compacta a muito compacta: ke= 50000 kN/m®
(coef. de recalque vertical) P ky=Apks 10,18m?x 50000kN/m® @09000kN/m;
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Rigidez arotacéo do solo na base do tubul &o:

0 kf = 8,25m*x 50000 kN/(mqrd) = 412500kNm/rd;

Rigidez tangencia do solo na base do tubul&o:

0 kn = ApkdTF 10,18m2 x 50000kN/m>x0,5@55000kN/m (= coef.
de atrito solo/concreto);

Aparelhos de Apoio deNeoprene

Rigidez a distorcBo dos aparelhos de apoio: S=0,64m?,
G=1000kN/m?, h=90x103m; K<=SG/h=7111 kN/m; limite do esforco tangencial:
mFn| ¢/ m» 0,19.

Rigidez normal dos aparelhos de apoio: B=13,33(fator de forma);
S=0,64m?; G=1000kN/m%* h=90x10°m; E=4B°G+3s.,; E=743756kN/m? p/
Sm=11Mpa; rigidez normal - Ky @SE/h = 5,0E+6kN/m.

Carregamento:

0 Verticais

a) Cargas Permanentes

a.l) Peso: superestrutura

o1 = 177,50 KN/m, ou 1996,90 kN/neoprene
a.2) Peso: lastro, dormentes, trilhos e pavimento

o =45,20 kN/m , ou 508,50 kN/neoprene

a.3) Peso da infraestrutura (g = 25 kN/m°)
b) Cargas Moveis - Trem-tipo TB-32
b.1) Trem-tipo sem impacto vertica

Eix0 1: Rimax. = 1700 kN/neoprene
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Eixo 2: Rocomp. = 1220 kN/neoprene [Compativel/ Rimax]; impacto
vertical: ] =1,3

b.2) Multid&o nos passeios

Rm = 43,0 kN/neoprene

0 AgOes horizontais longitudinais:

a) Cargas aplicadas

a.l) Aceleracdo/Frenagem (NBR 7187 - 7.2.1.5);

Fac. = 25%(8x320) = 640 kN;

Frren. = 15%(160+8x210+8x320+13,80x100) = 891 kN;

Fren. = 222,75 KN/neoprene.

a.2) Empuxo/Sobrecarga :Empuxo unilateral devido a sobrecarga no
aterro:

E = 70 kN ou E=17,5 kN/neoprene
b) Deformagdes impostas
b.1) Deformacéo inicial (pds-tensdo)

Nep = -38470 kN , Ac = 7,10 n? , Sem = 5419 kN/m?, E; = 32E+6
kN/m?; e; = -16,9E-5, ou Dt @17 °C

b.2) Variacéo de temperatura na superestrutura
Dt @+15°C
b.3) Retragdo do concreto na superestrutura

Periodo: 50 anos b e = -23,7 E-5, ou Dt @-24 °C ; queda devido a
retracdo: 3,9%

b.4) Encurtamento da superestrutura devido a fluéncia

Periodo: 30 dias-50 anos P ej= -29,7E-5, ou Dt @30 °C; queda

devido afluéncia: 4,7%

0 Acg0es horizontais transversais:



0,15x1220 = 183 kN/neopreneg;
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a) Acdo transversa do vento

thcarregaja: 160 kN ou thcarregaja: 40 kN/neOpI’ene

b) Carga vertical (efeito do tombamento do vento)

Ny =80 kN/neoprene

c) Forca Centrifuga— bitolalarga (R < 1200 m)

Hcr = 0,15Rimax = 0,15x1700 = 255 kN/neoprene; Hco=0,15Rocomp =

d) Cargavertical (efeito do tombamento);

V1 = £242 kKN/neoprene, V2 = £173 kN/neoprene.

Combinaces das cargas

A - condigdes de servico

Pilha 1: Caso da Sequéncia Rara das A¢oes

C1® Co® C® C4® Cs® Ce® Cr® Cg® Co® 0,7C10® Cy1

CARGA aFi g OBSERVAGAO
G
C, QyFgk 1,0 Peso das colunas einfra-estrutura
Peso da superestrutura
(geracéo automética )
C, QyFgk 1,0 Permanente complementar (g.-45,20kN/m)
Cs QeFex 1,0 Def. inicial — pos-tensdo na super estrutura (Dt @|
-17°C)® acéo equivalente
Cy QeFex 1,0 Fluéncia na superestrutura (Dt @30 °C) ® acio
equivalente
Cs QeFexc 1,0 Retracéo do tabuleir o(Dt @-24°C)
Cs QeFex 1,0 Variacéo de temperatura (curta dur.)
(Dt @:15°C)
C; & Fox 0,7 Sobr ecar ga na super estrutura
(q=3,8kN/m)
Cs g,k 1,0 Carga mével (frenagem e empuxo da
sobrecarga no aterro de acesso)
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Cont...... H=891+70=961kN
Cy & Fox 1,0 Eix0 1: Rimax.=1700kN/neoprene
Eix0 2 : Racomp.=1220k N/neoprene [Compativel
c/ leax.]
Impacto vertical: j =1,3
Cuo (o M 0,7 Vento —transversal
H: carregada=40 kN/neoprene
N,=%80kN/neoprene
Cu @Fix 1.0 Forca Centrifuga — bitola larga (R<1200m)
Hc1=0,15R 11,2x=0,15x1700
=255kN/neoprene
Hc2=0,15R2¢0mp=0,15x1220
=183k N/neoprene
Carga vertical (efeito do tombamento)
V1=%242kN/neoprene, V o=+ 173kN/neoprene
Cargas de curta duracao (i @)
B - Pilha complementar: situacéo limite
Pilha 2 : Sequéncia Complementar Desfavoravel.
0,35C12® 0,35C13® 0,2C14® 0,05C15 ® 0,5C15 ® 0,5C;17 ® 0,05C;g
® 0,05C19 ® 0,50Cy0
CARGA Cj gFik g OBSERVACAO
Ci2 gFk 0,35 Peso da superestrutura
Peso da infra-estrutura
Cis gF« 0,35 Permanente complementar
Cia gF« 0,20 Def. inicial: p6s—tensio na superestrutura
Cis gF« 0,05 Sobr ecar gas ha super estrutura
Cis gFk 0,50 Carga movel vertical ferroviéria
Ci7 gFix 0,50 Carga movel ( frenagem ferroviéria)
Cis gk 0,05 Empuxo do aterro de acesso
Cio gk 0,05 Pressdo do vento
Cxo gFi 0,50 Forca centrifuga
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Situagdo de carregamento critico: Pilha 1® Pilha 2

Modelagem

Fig. 7.10 — Detalhes do modelo — Exemplo 2 Discretizacdo — vistageral e
modelagem do solo

Fig. 7.11 — Portico de Apoio do Eixo 2
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Fig. 7.12 - Detalhe do Aparelho de Apoio de Neoprene

Casos de carregamento:
A) Pilha3: P3=C1 e Coe Cge Co
C1 = peso proprio(gs);
C, = peso complementar(gy);
Cs = frenagem;
Co = cargamove vertica

Momento Fletor M,

0 el E— | |
-485.3
-504.264
E Tdzz.80d B D
-360.308 = :
= -z37.81lZ _ = —374. 647
] -17z.821 - - -245.049
| -l1l0. 325 -180.22
= 115412
[Tubulies do Eixo 1 14.206
(Analise Linear) - . )
- Tuhulfes do Eixo 1
- Analise MLG)
r

Fig. 7.13— Mz no Tubuldo T2 do Eixo 1 (Pilha 3)
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Esforcos horizontais longitudinais nos aparelhos de apoio:

0  Andise linear

Eixo 1(T2): Fy = 248,82 kN
Eixo 2(T4): Fx = 232,09 kN
0 AnaiseNLG

Eixo 1(T2): Fx = 248,08 kN
Eixo 2(T4): Fy = 231,09 kN

Observactes. Houve uma inversdo de curvatura nos tubules do eixo
1 com pegueno momento reativo na sua base. A alteragdo dos momentos fletores
longitudinais é pouco significativa no que se refere a adogdo ou ndo da andlise com

ndo linearidade geométrica (@4%).

Dedlocamento Longitudinal Uy

Des. Ux1(m)-Pilha 3

0.05
@ -0—0.046993

0.04

—0— Ux1(m)-P3NLG

0.03
—a— Ux1(m)-P3Lin

Ux1(m)
o
o
N

./ -©-0.012024

//

o —gmt=0 0

-20 -15 -10 -5

Prof. y(m) a partir do neoprene

Fig. 7.14 — Ded ocamentos Uy(m) no Tubul&o T2 do Eixo 1

Distor¢do do aparelho de apoio (NLG): tgg = 0.3885



Ux2(m)

137
Exemplos Numéricos

Ux2(m)-Pilha C3

0.05
°]—2—0.046994

0.04

-1 Ux2(m)-P3Lin 0.03

—o—Ux(m)-P3NLG

0.02

- 0.014474
=

0.01
B

-16 -14 -12 -10 -8 -6 -4 -2 0

Prof.(m) a partir do neoprene

Fig. 7.15 — Dedocamentos Uy(m) no Tubul&o T4 do Eixo 2
Distorggo do aparelho de apoio (NLG): tgg = 0.3613
B) Pilha 1 : Seqiiéncia Rara das agbes

Momento Fletor M,

=777z
% 650,131 [ _312-3?2
- —e0O0.389 |:| —524-57’?
| —-511. 648 | —531-538
| —42Z,907 - —438-599
. _giﬁ'igi = -345.56
= —156.683 - —-252.521
- -67.941 - -159.482

20.8 - -66.443
Tubuldes do Eixo 1 26.5586
(Analise Linearn Tubuldes do Eixo 1

{Analise M LG

Fig. 7.16 — M; no Eixo 1(T2) para Pilha 1 de Agbes



Ux1(m)
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g --79787s —1.0az
32.511 —
(| 33.676
mm 508l L1 5lse
[ & 103.117
= 13z.439 = 137.837
- 165.748 = 17%.557
o )
- 199.057 - 207.278
[ 23Z2.366 ] 241,908
e Z65.876 m 276.718
298.985 311.438
Tubu’lﬁes do Eixo 2 Tubulges do Eixo 2
(Analise Linear) (Analise MLG)

Fig. 7.17 — M no Eixo 2(T4) para Pilha 1 de A¢des

Deslocamento Longitudinal Uy

Ux1(m)-Pilha 1

7.00E-02
i—o— 6.66E-02

L 6.00E-02

 5.00E-02

- Ux1(m)-Pilha 1-Linear [ 4.00E-02

—a—Ux1(m)-Pilha 1-NLG [ 3.00E-02

2.00E-02
——1.69E-02

 1.00E-02

] 0.00E+00

[ _1.00e-02

-20 -18 -16 -14 -12 -10 -8 -6 -4 -2 0

Prof. (m) a partir do neoprene

Fig. - 7.18 — Deslocamento Uy nos Tubuldes do Eixo 1(T2)
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Ux2(m)-Pilha 1

3.00E-02
l -0-2.73E-02
2.50E-02
= Ux2(m)-Pilha 1-Linear 2.00E-02
—o— Ux2(m)-Pilha 1-NLG
1.50E-02
1.00E-02
-0—-8.62E-03
/ 5.00E-03
| e— /
— o2 0.00E+00
-5.00E-03
-16 -14 -12 -10 -8 -6 -4 -2 0
Prof. (m) a partir do neoprene
Fig. 7.19 — Dedlocamento Uy nos Tubuldes do Eixo 2(T4)

Esforcos horizontais longitudinais nos aparelhos de apoio:

Analise linear — Pilha 1
Eixo 1(T1): Fyx = 345,74 kN
Eixo 1(T2): Fx = 352,53 kN
Eixo 2(T3): Fx = 128,26 kN
Eixo 2(T4): Fx = 134,64 kKN

AnaliseNLG —Pilha1
Eixo 1(T1): Fx = 347,02 kN
Eixo 1(T2): Fx = 353,15 kN
Eixo 2(T3): Fx = 128,19 kN

Eixo 2(T4): Fy = 132,84 kN

139
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T1 T3

T2 T4
Vento

N<—

Distor¢éo Maxima no aparelho de apoio do T2: tgg = 0,55
Comentérios:

a) Para a pilha 3 de carregamento, os tubuldes dos eixol e 2

absorveram, respectivamente, 51,7% e 48,3% da frenagem na andise linear. Na

analiise com ndo linearidade geométrica a redistribuicdo da frenagem pouco diferiu

da andlise linear, com 51,8% da frenagem para o eixo 1 e 48,2% para 0 eixo 2;

b) Os dedocamentos de 22 ordem, relativamente aos de 12 ordem,

apresentaram os seguintes valores:

Eixo1

Pilha3: 1,9%

Pilha 1: 0,6%

Eixo 2

Pilha 3: -0,36%

Pilha1: 5,4%

Obs. A estrutura do exemplo 2, aparentemente indeslocavel, pode se
tornar deslocavel, em particular no seu eixo 2, se for adotado para 0 solo um modelo

de comportamento ndo linear, com a conseqlente expansdo do efeito do

confinamento para as camadas inferiores do subsolo.
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7.3-EXEMPLO 3: PONTE FERROVIARIA

Caracterigticas Gerais. Classe 32 (NB 7/43)

0 Superestruturac Duas vigas protendidas de secdo monocelular,

simplesmente apoiadas com vao livre de 45 m, instaladas por icamento;

0 Apaelhos de apoio: admofada de neoprene fretado (dureza

SHORE A 60), 80x80cm? de base, com sete chapas de aco de 4mm e 6 camadas

intermediarias de 15mm de neoprene;

0 Infraestrutura: constituida por tubuldes com fuste de 120cm de

didmetro e base alargada de 360cm (fig. 7.20);

Modelagem

0 superestrutura- SHELL63 [ ELASTIC SHELL(ANSYS)];
0 tubuldes: BEAM4 [3-D ELASTIC BEAM(ANSYS)];

0 blocos de transicdo do eixo centra : SHELL63 [ELASTIC
SHELL(ANSY9)];

0 aparelhos de apoio de neoprene: CONTACTS52 [3-D Point-to-
Point(ANSY 9)];

L 45.00 (F 45.00 )

0.124

o
o
o
]
i
—2.40—

“—4.40 —=

Secdo Transversal 3 Secdo do Pilar

S
20 S
2. 02K 230

Ll
3.60 3.60

Elevacao

Fig. 7.20 — Esquema do Exemplo 3
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0 solo: COMBIN14 [Spring Damper(ANSY )]
Perfil do Solo: constantes de reacéo horizontal do solo
Eixo 1 —igual ao perfil do eixo 1 do exemplo 1,
Eixo 2 —igud ao perfil do eixo 1 do exemplo 1,
Eixo 3 —igual ao perfil do eixo 2 do exemplo 1.

Rigidez do aparelho de apoio:

S=0,64m% G = 1000 kN/m? h=90x 10°m

E = 4B°G+3s,, B = 13,33 (fator deforma)

E = 743756 kN/m?, parasm =11 MPa

0 Rigidez norma - Ky @SE/h = 5,0 E+6 KN/m

1 Rigidez a distorcdo dos aparelhos de apoio: S = 0,64 m?, G =
1000kN/m?, h = 90 x 10 m; Ks= SG/h = 7111 kN/m. Limite do esforco tangencial:
mFn| com m» 0,109.

Carregamento
0 Verticais
a) Cargas Permanentes
a.l) Superestrutura: g; = 150,00 kN/m,
a.2) Lastro, dormentes, trilhos e pavimento: g, = 45,20 KN/m
a.3) Infra-estrutura (tubul Ges, bloco e travessas)
b) CargaMovel - Trem-tipo TB-32
Impacto vertical: | =1,3 ( Ramax COM 0 Vao 2 carregado)
¢) Multidéo nos passeios
Rm= 43,0 kN/neoprene
0 Ag0es horizontais longitudinais

a) Cargas aplicadas
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a.1) Aceleracdo/Frenagem (NBR 7187 - 7.2.1.5): Firen, = 891 kN
a.2) Empuxo/Sobrecarga: Empuxo devido a sobrecarga no aterro:
Esc = 70 kN

Empuxo do aterro de acesso

Ea=20kN

0 Deformacgtes impostas

a) Deformacdo inicia nula (fase Unica de protensdo e montagem por
icamento)

b) Variagdo de temperatura na superestrutura: Dt @+15 °C

c) Retracdo do concreto na superestrutura: Periodo: 60 dias - 50 anos

P e=-19,0 E-5ou Dt @19 °C (Queda devido aretracdo: 3,0%)

d) Encurtamento devido a fluéncia: Periodo: 60 dias— 50 anosb e= -
24,0 E -5 ou Dt @ 24 °C (Queda devido afluéncia: 3,8%)

0 Forgas horizontais transversais
a) Acdo transversal do vento
Ht carregada = 89 kKN/neoprene
Carga vertica (efeito do tombamento do vento)
v =+163 kN/neoprene
b) Choque lateral sobre os trilhos
Hc1 = 0,20Qmax = 0,20 x 320 = 64 kN (no eixo 2)
Carga vertical (efeito do tombamento)
V2 = 240 kN/neoprene (no exo 2)
Inclinacdo involuntaria

Desvio construtivo vertical no pilar do eixo 2: 15cm (entre abase e 0

topo do pilar central). Inclinagdo adotada: tga = 1/235

Combinaces das cargas




A - Estrutura em operacéo
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Pilha 1: Caso da Seguéncia Rara das Acgoes

Ci1® Co® C® Cs® Ce® 0,7C7;® Cg® Co® 0,7C1o® 0,7C11 ® Cy2

CARGA Cj aFi g OBSERVAGAO
C @ Fg« 1,0
Peso da estrutura
(geracéo automatica )
C, @yFgx 1,0 Permanente complementar (g,-45,20 kN/m)
Cs QeFex 1,0 Def. inicial - pds-tenséo na superestrutura
(n&o se aplica nesse caso)
Cq4 QeFex 1,0 Fluéncia na superestrutura (Dt @ 24 °C)
® acdo equivalente
Cs QeFec 1,0 Retracéo do tabuleir o(Dt @- 19°C)
Cs QeFex 1,0 Variacéo de temperatura (curta dur.)
(Dt @:15°C)
C; @ Fok 0,7 Sobr ecar ga na super estrutura
Cs g5« 1,0 Carga méve (frenagem e empuxo da
sobrecar ga no aterro de acesso)
H=891+70=961 kN
Co G Fok 1.0 Carga mével: posicdo critica p/ Romax.C/ 0 vao
2 carregado
Impacto vertical: j =1,3
Cio 0 Fok 0,7 Empuxo do aterro de acesso
Cu1 0 Fok 0,7 Vento —transversal
H carregada=89 kN/neoprene
N,=%163 kN/neoprene
Ciz g,k 1.0 Choquelateral sobreostrilhos

Hc2=64 kN (no eixo 2)
Carga vertical (efeito do tombamento)

V>=%40 kN/neoprene (no eixo 2)

Cargas de curta duragZo (tji @)

B - Pilha complementar: situacdo limite

Pilha 2 - Seqiiéncia Complementar Desfavoréavel.
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0,35C12® 0,35C13® 0,05C15 ® 0,5C16 ® 0,5C17 ® 0,05C18 ® 0,05C19

® 0,50Cy
CARGA G,  gFi g OBSERVAGAO

(D) gF« 0,35 Peso da superestrutura
Peso da infra-estrutura

Ci3 gF« 0,35 Per manente complementar

Cua gFx 0,20 Def. inicial: p6s—tensao na super estrutura
(n&o se aplica nesse caso)

Cis gF« 0,05 Sobr ecar ga na superestrutura

Cis gFx 0,50 Carga mével vertical ferroviaria

Ci7 gFx 0,50 Carga mével ( Frenagem ferroviaria +
empuxo da sobrecarga)

Cis gFix 0,05 Empuxo do aterro de acesso

Cio gFix 0,05 Pressdo do vento

Coo gFx 0,50 Choque lateral sobreostrilhos

Situacdo de carregamento critico: Pilha 1® Pilha 2

Vikls Gard de
o sy

Fig. 7.21 — Vista Geral — Exemplo 3
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-¥Vista Geral -
Simulagie do solo

Fig. 7.22 — Vista Geral — Simulagdo do Solo

Bloco de Transicao
do Filar Certral

Fig. 7.23 — Detalhes dos Apoios Lateral e Centra

Aparelhos de
Apoio de Neoprene

Fig. 7.24 — Detalhes do Apoio da Superestrutura no Eixo Central

Resultados da Andlise Numéricada Pilha 1

A - Dedlocamentos no Pilar Central e Tubuldo 6 — Pilha 1

Posic&o do Trem -Tipo: v&o 2 carregado para Romax
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Desl. Ux - Tubulao 6

-0.2

LI

-0.4

Ux(mm)

@ Ux -Linear ®

© Ux - NLG ° °

-1.2

-1.6

-50 -45 -40 -35
Profundidade Y(m)

Desl. Uz - Tubuléo 6

3.5

o} 4

2.5

| Uz - Linear

©Uz-NLG

Uz(mm)

15

Q ¢
(0]

0.5

¢

-0.5

Profundidade Y(m)

Fig. 7.25 — Desdlocamentos Uz e Uz do Tubuldo 6
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Desl. Ux - Pilar Central
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Fig. 7.26 - Dedocamentos Ux e Uz no Pilar Central
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B - Momentos Fletores no Pilar Central e Tubuldo 6 paraaPilhal

Posicdo do Trem -Tipo: segundo véo carregado para R2max.

-10447

% ea1s [ -1o170
_7134 I -8585

B osss -0zl

B .- [

= - -5446

- -2206 - -387Z2

656799 _3397
062.575 (]

[ mm 577
m 851.997
4221 | :
] 2427

4001

My - Transversal no
Pilar Central(NLG)

My - Transversal no Pilar Central
(Analise Linear)

Fig. 7.27 — Momentos Fletores My (kN.m) — Pilar Central

-4305
-3746
-3187
—Z62Z8
—Z070
-951.7:21
-3592.831
166.059
Ti4.948

EEE OEED

-4430
-3900
-3319
Mz - Longitudinal no Eixo -2738
Central (Anilise Linear) -2139

{kNmj} | 998.995

i -4158.881
 lei.233
741.347

o Central{NLG)

e e

Fig. 7.28 — Momento Fletor — M, (kN.m) no Pilar Centra
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Comentarios:

Os momentos fletores M, e My, assm como o0s deslocamentos
longitudinais e transversais, apresentaram diferencas pouco significativas no que se
referem as andlises linear e ndo linear. Outro aspecto importante € a suspeita de que a
utilizagdo da placa rigida para simular os blocos de transi¢éo nas fundacfes e no topo
dos pilares ndo sgja, de certo modo, plenamente adequada para a redistribuicdo das
tensdes e esforgos, principamente no que se refere ao grau de vinculagdo dos
tubuldes na placa e a redistribuicéo das tensbes no topo de pilares vazados mais
robustos. Os altos valores dos momentos fletores observados nas secdes do topo do
pilar do exemplo 3 sugerem a necessidade de testar outros elementos mais adequados

do que o elemento de casca.
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7.4 - EXEMPLO 4: PONTE RODOVIARIA

Objetivo: avaliar os efeitos provocados em uma estrutura existente,
em decorréncia da circulaco de Combinagdes de Veiculo de Carga— CVC conforme
regulamentado pela Resolugdo N2 068/98 do Conselho Nacional de Transito. O
veiculo adotado na simulacdo foi o PBTC 74 Tipo 3S2A2S2 com comprimento de
19,80m associado a uma multidgo de 5kN/m? (fig. 7.33).

Caracteristicas Gerais: Ponte Classe 36 (NB 6/43) sobre o rio Mogi-
Guagu na rodovia SP 322 no trecho Ribeiréo Preto — Bebedouro-SP. Projeto original
elaborado pela empresa projetista FIGUEIREDO FERRAZ CONSULTORIA E
ENGENHARIA DE PROJETOS LTDA.

Superestrutura:  Constituida por cinco vaos isostaticos, cada um
deles composto por uma grelha composta de quatro vigas pré-moldadas protendidas
de secdo transversal “1” de véo tipico de 32m, Ige moldada “in loco”, pavimento e

defensas;

Aparelhos de apoio: amofadas de neoprene fretado (dureza

SHORE A 60), 25x60cm? de base, com quatro chapas de aco de 3mm e trés

camadas intermediarias de 10mm de neoprene;

Infra-estrutura: constituida por porticos transversais, formados cada
um deles por uma travessa superior para 0 apoio das vigas da superestrutura, pilares e
tubuldes com fuste circular e base alargada (fig. 7.29 a 7.32). Nos encontros E1 e
E2 os tubulGes tém fuste de secdo constante de didmetro igual a 130cm e bases
alargadas de 280cm e 390cm de diametro nos encontros E1 e E2 respectivamente. Os
eixos internos P1, P2, P3 e P4 tém os pilares e tubulées com fuste em forma
escalonada de didmetro igual a 160cm no trecho inferior e didmetro igual a 130cm no
trecho superior. Em todos os eixos internos os tubuldes tém base alargada com
didmetro igual a 350cm. Todas as bases dos tubuldes estdo apoiadas em substrato

rochoso.
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Modelagem:  superestrutura- BEAM4  [3-D  ELASTIC
BEAM(ANSY9)];

tubulSes e pilares - BEAM4 [3-D ELASTIC BEAM(ANSYS)]; travessa superior
dos pérticos (apoio das vigas pré-moldadas) - SOLID65(ANSYS); aparelhos de
apoio de neoprene e aterros de acesso - CONTACT52 [3-D Point-to-
Point(ANSY S)]; solo do leito do rio - COMBIN39 [Spring Damper(ANSY S)]

EST 74+11 325

rocha

Fig 7.30 Detalhes dos encontros E1 e E2
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B

N\neoprene )

Fig 7.31 Detalhes do Eixo Interno P3

1179.9948
1099.9932

PAVMMENTQ
| i=2,00% | o= 7 om- |
| | — —
PRE LAJES ‘

VER DES. PEMBG.DS

124.9994 ! 3099987 309.9986 309.9986 124.9994

Fig 7.32 Secdo transversal tipicado tabuleiro

Perfil do Solo: curvas de reagdo horizontal p-y para a areia média
submersa ( modelo de Matlock — 1974).
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Rigidez do aparelho de apoio: S= 0,15 m?, G = 1000 kN/m?, h =
36x10° m; E = 4B%G+3s,,, B = 8,82 (fator de forma); E = 344170 kN/m® parasm =
11 Mpa; Rigidez normal - Ky @SE/h = 1,43 E+6 kN/m; Rigidez a distor¢éo dos
aparelhos de apoio: Ks= SG/h = 4166,7 kN/m. Limite do esforgo tangencia: niFy|

com m» 0,19.
Carregamentos
0 Verticais
a) Cargas Permanentes

al) Superestrutura: peso proprio de cada viga pré-moldada — gi1=
590kN; lgje do tabuleiro (22cm) - g» = 5,5 kN/m?; regularizacdo, pavimento e
recapeamento - gs=4,2kN/m?; guarda rodas e placas pré-moldadas - 7kN/m;

a2) Infraestrutura (pilares, tubuldes, cortinas, alas de contencdo e

travessas)

b) Carga Mével — Veiculo Rodotrem Tipo 3S2A2S2 com Peso Bruto
Total Combinado(PBTC) igual a 740kN associado a uma multiddo de SkN/m?;

comprimento total (CT) igual a 19,80m; largura do veiculo 3m; distancia entre rodas

detodos os eixosigua a2m e impacto vertical j =1,18 (fig. 7.33);
0 Agbes horizontais longitudinais
a) Cargas aplicadas

a.l) Aceleracdo/Frenagem (NBR 7187 - 7.2.1.5): Firen. = 222 KN( p/
cada veiculo) ou 440kN( multiddo de 5kN/m?);

a.2) Empuxo/Sobrecarga: Empuxo devido a sobrecarga no aterro:
Esc=70,0kN
Empuxo do aterro de acesso: Ea=117kN

Obs. Area de contencdo da cortina: 3,3x11,8m® . A ativacdo do
empuxo dos aterros de acesso nos encontros E1 e E2 é obtida com o pré
carregamento do dispositivo de contato CONTACTS52 [3-D Point-to-
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Point(ANSY S)]. O pré carregamento é simulado por um deslocamento inicial do
dispositivo igual a 0,000479m

o6 00 00

. e 0 | |

170 170 170

Fig. 7.33 - Veiculo Rodotrem Tipo 3S2A2S2, PBTC 74 com CT=19,80m
0 Deformacgdes impostas

a) Deformacdo inicial nula devido a protensdo(fase Unica de protensdo

€ montagem por icamento)
b) Variagdo de temperatura na superestrutura: Dt @+15 °C

c) Retracdo do concreto na superestrutura: Periodo: 60 dias - 50 anos

P e=-16,0 E-50u Dt @ 16 °C (Queda devido aretracdo: 2,56%)

d) Encurtamento devido a fluéncia: Periodo: 60 dias— 50 anosb ej= -
21,0 E-50ou Dt @ 21 °C (Queda devido afluéncia: 3,4%)

0 Forgas horizontais transversais

a) Acdo transversal do vento

Ht carregada = £192 kN/eixo interno

M= £576kNm/eixo interno (efeito do tombamento do vento)
b) Pressio da correnteza

p=k[V4]?, onde:

p é a press3o estética equivalente, em kN/m?;

V, é avelocidade da &gua em m/s (valor adotado: 2,5m/s);

K € um coeficiente dimensional (tomado igua a 0,34 para os pilares e
tubuldes [NBR 7187));
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Po= 2,76kN/m ( para os pilares);
P.= 3,39kN/m ( para os tubul 6es)
0 Inclinagdo involuntaria

Desvio construtivo vertical nos pérticos transversais tomado a partir

da base dos tubuldes. Inclinagdo média adotada na direcdo do trafego no sentido

esguerda-direita: tga = 1/200

0 Combinactes das Acdes

A - Estruturaem operacéo

Pilha 1: Caso da Seguéncia Rara das Ac¢oes

Ci1® C® C® Cs® Cs® 0,7C7® Cg® 0,7Co® 0,7C1o

CARGA G aFi g OBSERVACAO

Cy aFgk 1,0 Peso da estrutura
(geracdo automatica )

C, @ Fk 1,0 Permanente complementar
(geracdo automética )

Cs GeFex 1,0 Carga mével (frenagem e empuxo da
sobrecar ga no aterro de acesso)

Veiculo PBTC 74 Tipo 3S2A2AS e multidéo

Cy QeFex 1,0 Carga movel: posicéo critica p/ Rmax.
Impacto vertical: j =1,18
Cs QeFec 1,0 Retracéo do tabuleir o(Dt @- 16°C)
Cs QeFex 1,0 Variacéo de temperatura (curta dur.)
(Dt @+15°C)
C, [ A 0,7 Pressdo da correnteza
Cs aF« 1,0 Fluéncia na superestrutura (Dt @ 21 °C)
® acdo equivalente
Cy & Fox 0,7 Empuxo do aterro de acesso
Cio & Fox 0,7 Acdo Transversal do vento

B - Pilha complementar: situacéo limite

Pilha 2 - Sequéncia Complementar Desfavoréavel.
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0,35C11® 0,35C12® 0,5C13® 0,5C14 ® 0,05C;5 ® 0,05C16

® 0,05C;7
CARGA G,  gFi g OBSERVACAO
Cny gF« 0,35 Peso da estrutura
Cio gF« 0,35 Per manente complementar
Ci3 gFx 0,50 Carga mével vertical
Cus gFx 0,50 Carga mével ( Frenagem + empuxo da
sobrecarga no aterro)
Cis gFx 0,05 Empuxo do aterro de acesso
Cis gFx 0,05 Acdo do vento
Ci7 gFx 0,05 Acao da correnteza

Situacdo de carregamento critico: Pilha 1® Pilha 2

Modelagem do Exemplo 4

Travessas de apoio
dasvigas

Vigas pré-moldadas

S
Discretizagdo ﬁ“:?‘é i
do Solo

Fig. 7.34 — Vista Geral da modelagem— Exemplo 4
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Fig. 7.36 — Detalhes do Encontro E2
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Fig. 7.37 — Vista Geral do Modelo - Elevacéo

Fig. 7.39 — Vista Isométrica do Encontro E2
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161

Sentido do
Tréfego

Pilar
Esquerdo
do Eixo
P2

Fig. 7.40 - Eixo Interno Tipico — Vista lsométrica do Eixo P2

Fig. 7.41 - Encontro E1 — Vistalsométrica
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‘ Placa para a Eliminag&o das Juntas

do Tabuleiro

Fig. 7.42 - Apoio Interno das vigas — Vista |sométrica

Fig. 7.43 - Eixo Interno Tipico — Vista |sométrica
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Aparelhos de Apoio de
Neoprene — 25x60x3,6m3

Sentido

L 4 Tréfego

-
L

Fig. 7.44 - Disposicéo dos Aparelhos de Apoio nos Eixos Internos — Vista
Isométrica
Aparelhos de Apoio de
Neoprene

Placaparaa
Eliminacéo das Juntas
do Tabuleiro

Fig. 7.45 - Detalhes do Apoio das Vigas nos Eixos Internos — Vista |sométrica
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Andlise dos resultados

0 Smulagdo 1 - Estrutura com as juntas
a) Ponte descarregada— Andlise Linear

Acbes consideradas: Carga permanente, retracdo e fluéncia apos a

instalacdo das vigas pré-moldadas e variagcdo de temperatura no tabuleiro. Os desvios

de execucdo sdo considerados na modelagem original através dos desaprumos dos

pilares, para adireita, no sentido do encontro E1 para o encontro E2.

10,007

8,00+

6,00

4,00

2,00

Desl. Horizontal Longitudinal dos Neoprenes(mm)

0,00

-200

Deslocamento(mm

4,00

6,00

-8,00

-10,00

El P1-1 P1-2 P2-1 P2-2 P31 P32 P4-1 P42 E2

Bsegiencial

858 857 821 821 808 808 785 -85 699 -700

Aparelhos de Apoio Externos a Esquerda do Sentido do Trafego

Fig. 7.46 - Deslocamento Longitudina dos aparelhos de apoio

distor¢éo por

Obs. Os valores positivos dos deslocamentos estéo relacionados a

cisalhamento no sentido horario, e os valores negativos relacionados

com adistorcdo no sentido anti-horé&rio;



Exemplos Numéricos

-hE5%
-511s
-495z
= 3iEdh
-4710
-357%
i L el
-420z
-d1E5
-40z3

BO00EO0EN

Esforco Axial {kN)

Fig. 7.47 - Esforco Normal no Pilar Esquerdo do Eixo P2

-1.512
.05
5562
G4 183
1l1lz.7549
141 2:6
169535
135267
2z7.027
255 _EB0G

ROCOEO0ON

Momento Longitudinal{kNm)

Fig. 7.48 - Momento Fletor Longitudina no Pilar Esguerdo do Eixo P2
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BO0OO0CEN

Momento Fletor Transversal{kNm)

Fig. 7.49 - Momento Fletor Transversal no Pilar Esquerdo do Eixo P2

Os dispositivos de contato representativos dos aterros de acesso na
modelagem indicaram, nessa fase do carregamento, 0 seguinte comportamento:

Encontro E1: Alivio total do empuxo ativo com descolamento de
0,116mm;

Para a fase do carregamento, onde sb a carga permanente € aplicada,
foi observado o seguinte comportamento dos aterros de acesso:

Encontro E1: Empuxo ativo remanescente igual a 29,4kN

Encontro E2: Empuxo ativo remanescente igual a 105,5kN

Obs. Os dispositivos de contato foram pré carregados com um

empuxo inicial de 187kN.

Ponte carregada: Combinacdo Rara das acbes — Andlise Linear
Acbes consideradas. Carga permanente, retracdo e fluéncia ( aplicadas apls a
instalacdo das vigas pré-moldadas) variacdo de temperatura no tabuleiro, vento, acdo
da correnteza da &gua, carga movel vertical e frenagem, ( Um Veiculo Rodotrem

Tipo 3S2A2S2, PBTC 74 com CT=19,80m), sobrecarga no aterro de acesso E1 e

desvios de execucao.
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25,00 e

20,00

15,00

10,00

5,00 -

Deslocamento(mm)

0,00

-5,00e

-10,00
El

P1-1

P1-2

P2-1

pP2-2

P3-1 P3-2

P4-1

P4-2

E2

B Seqiiéncial [ 13,96

-5,09

15,89

-4,67

20,09

3,65 11,46

-1,42

9,90

-3,41

Neoprenes Externos a Esquerda do Sentido do Trafego

Fig. 7.50 - Deslocamento Longitudinal dos Aparelhos de Apoio

Distorcdo dos Neoprenes

0,50

0,40

0,30

N\

0,20

N\

0,107

Distorgdo

0,00

.

-0,10

-0,20

-0,30

P1-1

P1-2

P2-1

P2-2

P3-1

P3-2

P4-1

P4-2

O Seqiiéncial 0,38

-0,23

0,40

-0,21

0,47

-0,07

0,32

-0,15

0,28

-0,17

Aparelhos de apoio

Fig. 7.51 - Distor¢do Longitudinal dos Aparelhos de Apoio(tgg)




168
Exemplos Numéricos

-7012
-6&77
-E741
~E603
~646E
—E32E
-6l38
~E0ED
-53E2
—587

B
=
]
(=]

BOoo

Esfor¢co Normal (kN)

Fig. 7.52 - Esforgo Axia no Pilar Esquerdo do Eixo P2

45 275

1lz2 691
Z0Z_10&
250521
25592

27257
15772
594_159
EVE_E06
T5Ll.0zzZ

BO00EO0EN

Momento Fletor Longitudinal{kNm}

Fig. 7.53 - Momento Fletor Longitudinal no Pilar Esquerdo do Eixo P2

O posicionamento da carga movel vertical, o sentido do vento e da
correnteza do rio foram considerados de modo que ocorresse sobre o pilar esquerdo
do eixo P2 uma compressio méxima. A frenagem do veiculo é aplicada
integralmente no véo (P2-P3).

Distor¢éo Longitudinal tgg:

tgg=(Dh-Dh/2)/h, onde

Dh= deslocamento longitudinal para as acfes de longa duracéo;
Dh= deslocamento longitudinal para as a¢fes de curta duragao;

h= atura total das almofadas de neoprene (30mm).
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BOOORCOE

-G1.6497
-LRZ._0E9
g i
T.357
2T_EZGBS
67.0492
A5.621
126599
156277

-lll.5629

Momento Fletor Transversal{(kNm)

Fig. 7.54 - Momento Fletor Transversal no Pilar Esquerdo do Eixo P2

Abertura(mm)

80,00

70,00

60,00

50,00

40,00

30,00

20,00

10,00

0,00

Abertutadas juntas

e

N

AN

—e—EL
B P1

-l P2
B P3

O P4
- 2

El

P1

P2

P3

P4

E2

—e— Sequéncial

63,96

70,98

74,75

57,81

61,32

53,41

Eixos da Estrutura

169

Fig. 7.55 - Abertura Total das Juntas do Tabuleiro — Combinacéo Rara das Acdes

diminadas

Smulacdo 2 - Estrutura Integral com as juntas internas

Carregamento:

Fase 1: A mudanca de “status’ para a Ponte Integral sO é efetuada

apos o tempo necessario para a dissipacdo das deformacfes devidas a fluéncia e

retracéo (estrutura considerada antiga). Nesta fase sdo aplicadas as todas as cargas
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permanentes de natureza gravitacional e as deformagdes impostas pela retragéo

fluéncia das vigas pré-moldadas.

Fase 2: A eliminac8o das juntas é efetuada pela continuidade da lagje
do tabuleiro, considerada nas juntas como diafragma. Nesta fase sdo aplicadas as
acOes consideradas transitorias. carga moével, correnteza, vento e variagdo de
temperatura de —15C°

12,00

10,00

8,00

6,00

4,00

NN NN\

2,00

0,00

Deslocamento(mm

-2,00—

-4,00

-6,00—

-8,00
10,00
El P1-1 P1-2 P2-2 P2-1 P3-1 P3-2 P4-1 P4-1 E2
0 Sequéncial 10,40 -4,53 6,40 -5,26 5,89 -5,69 5,35 -6,04 4,68 -8,78

Neoprenes

Fig. 7.56 - Deslocamento Longitudinal dos Neoprenes para o Veiculo Rodotrem Tipo
3S2A2S2, PBTC 74 com CT=19,80m

Seqguéncia 1 - deslocamentos dos neoprenes com as seguintes
consideragoes:
a) Estrutura com juntas submetida a cargas de longa duracéo

(permanente, retracdo e fluéncia);

b) Estrutura sem juntas submetida a cargas de curta duragdo(movel,

correnteza, vento e variagcao de temperatura).
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12,00

10,00

8,00

6,00

4,00

NN N N N\

2,00

0,00
-2,00
-4,00—

-6,00

deslocamento(mm

-8,00—
El P1-1 P1-2 P2-1 P2-2 P3-1 P1-2 P1-1 P1-2 E2

ESeqiiéncial 10,93 -4,37 6,55 -5,11 6,04 -5,60 543 -5,95 4,76 -7,82
Neoprenes

Fig. 7.57 - Deslocamento Longitudinal dos Neoprenes para Frenagem da Multidao

Distorcao dos Neoprenes

0,40

0,30

0,207

0,10

0,00
-0,10

-0,20

distorgéo

-0,30-
E1l P1-1 P1-2 P2-1 P2-2 P3-1 P1-2 P1-1 P1-2 E2

O Segiiéncial 0,36 -0,15 0,22 -0,17 0,20 -0,19 0,18 -0,20 0,16 -0,26
H Seqiiéncia2 0,35 -0,15 0,21 -0,18 0,20 -0,19 0,18 -0,20 0,16 -0,29

Neoprenes

Fig. 7.58 - Distorcéo dos Neoprenes
Sequéncial: Relacionada a frenagem da multidéo;

Sequéncial: Relacionada a frenagem do veiculoTC 74 vaoP2-P3)
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Smulagdo 3 - Estrutura Integral com as juntas internas

eliminadas logo apds a instalacéo das vigas pré-moldadas
Carregamento:

Fase 1. A mudanca de “status’ para a Ponte Integral efetuada logo
apos 0 ainstalagdo das vigas pré-moldadas. Nesta fase é aplicada a carga permanente

de natureza gravitacional..

Fase 2: A eliminac8o das juntas é efetuada pela continuidade da lgje
do tabuleiro, considerada nas juntas como diafragma. Nesta fase sdo aplicadas as
deformagbes impostas pela retracdo, fluéncia e variagdo de temperatura, vento,
correnteza e carga mével com o veiculo PBTC 74.

80,00

60,00—/

N\

40,00

N\

20,004

503

-20,00

deslocamento(mm)

-40,00

-60,00

-80,00
E1l P1-1 P1-2 P2-1 pP2-2 P3-1 P3-2 P4-1 P4-2 E2

HESeqiiéncial 61,33 30,58 31,53 6,52 577 -11,54 -11,79 -35,90 -37,15 -62,15

Neoprenes

Fig. 7.59 - Fig. 7.59 - Deslocamento Longitudinal dos Neoprenes

Sequéncia 1: Representa os valores dos deslocamentos longitudinais
dos neoprenes, considerando somente a carga permanente de natureza gravitaciona

aplicada na estrutura com juntas.
Smulagéo 3 - Estrutura Original com Juntas

Carregamento: Segiéncia Critica mais Desfavoravel — Estado Limite
Ultimo( Pilha 1 +Pilha 2).
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BOOCECCONN
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231
3
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Fig. 7.66 - Deslocamento

Fig. 7.67 - Dedlocamento Longitudinal do Eixo P2 —-NLG
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Efeitos da NL G no pértico do eixo P2:

Momento Fletor Longitudina na secd de momento maximo:

DM=132kNm;

Momento Fletor Transversa na secdo de momento mMaximo:

DM=8kNm;

Deslocamento  Longitudinal do pértico no topo dos

pilares:DUXx=0,000381m.
Taxa de variacdo do deslocamento:r =4%
Estudo da secéo de momento fletor maximo
Mx=251kNm;
Mz=1114kNm,
Nx=-8374kN(compressio)

Nxo= -4479kNm (esforco axia inicial — carga permanente)

1,60E+05

1,40E+05

/
1,20E+05 /
1,00E+05 /
8,00E+04 /
6,00E+04 /
4,00E+04 //

2,00E+04

Momento(kNcm

0,00E+00
0,00E+00 2,00E-07 4,00E-07 6,00E-07 8,00E-07 1,00E-06 1,20E-06 1,40E-06

curvatura

Fig. 7.68 Relacdo Momento-Curvatura na Secéo de Mmax

Df= 160cm (diametro do fuste do tubul&o)



178
Exemplos Numéricos

As= 130cm®  (25f 25mm - armadura longitudinal disponivel na
Secao);

r =0,65% (taxa geométrica da armadura principal);

C= 6cm (cobrimento da armadura);

Ast=f 8 ¢/20cm (armadura dos estribos);

r :=0,00063 (taxa volumétrica dos estribos);

fck=20MPa, Aco: CA 50 A

Estudo da se¢cdo com compressdo maxima

Mx=170kNm;

Mz=448kNm;

Nx=-9421kN(compresséo)

Nxo=-5254KkN (esforco axia inicial — carga permanente)

7,00E+04

6,00E+04

5,00E+04 M

7

re

E 4,00E+04 M

7

Momento(kNcm

3,00E+04

2,00E+04 o

. /

0,00E+00
0,00E+00 1,00E-07 2,00E-07 3,00E-07 4,00E-07 5,00E-07 6,00E-07

curvatura

Fig. 7.69 - Relacéo Momento-Curvatura na Secao de Nmax
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Exemplo 4: comentérios

Na smulacdo 1, onde foi efetuada a andlise linear da estrutura,
considerando-se somente as agBes de cardter permanente (peso proprio, retracéo,
fluéncia e variacdo de temperatura), os aparelhos de apoio de neoprene apresentaram
deslocamentos significativos. No encontro E1 e Eixo P1 os deslocamentos dos
neoprenes sofreram deslocamentos em torno de 8,6mm.Os momentos fletores no
portico do eixo P2 sdo pouco significativos em comparagdo com o esforco axial de
compressao. ( Fig. 7.47 a 7.49). Nesta fase, 0s empuxos ativos dos aterros de acesso
sofreram alivios, principalmente no encontro E1, onde o empuxo inicialmente
aplicado de 187kN ficou reduzido a 29,4kN.

Para a ponte carregada, considerando-se a Combinagdo Rara das
Ac0es o aparelho de apoio P2-2 sofreu um deslocamento de 20,09mm. Esse aumento
significativo do deslocamento neste aparelho de apoio se deve a aplicagéo do veiculo
PBTC 74 no véo P2-P3. Observa-se ainda, que o esfor¢o axia de compressao no
pilar esquerdo do eixo P2 sofreu um acréscimo em média de 40% relativamente ao
mesmo esforgo decorrente das agdes permanentes. Para essa combinagéo das agOes
foi observada uma distorcdo maxima de 0,47 no aparelho de apoio P2-2. Nestas
condicdes foi observada também uma abertura maxima de 74,75mm na junta do eixo

P2( junta com aberturainicial de 50mm).

Na simulacdo 2 foram analisados os efeitos da eliminacdo das juntas
dos eixos internos da estrutura. Os diafragmas utilizados na eliminagdo das juntas sdo
instalados apds a aplicacdo da carga permanente. Foi observada a impossibilidade de
se eiminar as juntas logo apés ainstalagdo das vigas pré-moldadas, uma vez que, 0s
efeitos da retracdo, da fluéncia nas vigas do tabuleiro e variacdo de temperatura
induzem nos aparelhos de apoio dos encontros deslocamentos inaceitaveis. Por outro
lado, a eliminacdo das juntas apos a dissipacdo dos efeitos da retracéo e fluéncia na
estrutura original com juntas revelou-se viavel.

Os efeitos provocados nos aparelhos de apoio pela frenagem do PBTC
74 ndo diferem muito dos efeitos provocados pela frenagem da multidéo, aplicada na

pista de rolamento da estrutura original com juntas.
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Verificagdes complementares, principalmente nos elementos
estruturais da superestrutura devem ser efetuadas para concluir-se em definitivo da

habilitacdo ou ndo da circulacdo desses veiculos especiais
Rigidez das Secbes dos Tubulbes do Eixo P2

0 Dados dos tubuldes dos eixos P1 a P4: f =160cm, fo= 20MPa,
26f 25mm, f 8¢/20cm

A=2,0m%, A=130cm?, r 4=0,65%, I =0,065%

Momento de Inércia da Secéo Bruta: 1.=0,32E+08cm*
Momento de Inércia da Segdo Transformada: 1= 0,34E+08cm*
Area da Secéo Transformada: 0,208E+5cm?

Idade do concreto: 60 dias (simulagdo)

0 Mdédulo de Elasticidade Secante Utilizado no processamento(Ecs)

E. =0,9E_, onde

E, =6600,/f, (emMPa)
fg=fy +35MPa
f4(60)=23,5x1.08=25,38MPa
E.<@0000M Pa

0 Rigidez da secéo do tubuldo
(El¢)=9,60E+10kNcm?
(El¢)=10,20E+10kNcm?
DaFig. 7.67
(E)=10,53E+10kNcm?2
DaFig. 7.68
(E1)=10,80E+10kNcm2

0 Equacdo Constitutiva do Concreto - 60 dias (¢/ fluéncia)
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Tensdo de Pico:

fce= 2,665kN/cm2 (c/ base na fcm);

Modulo de Elasticidade Tangente na origem:
Eco=3152,80 kN/cm2

Deformagdo relativa a Tensdo fcc
ecc=2,29E-3

Deformacéo Ultima Relativa a fcc/2
eu=2,665E-3

Taxa de Deterioracéo

Eqe=33755,88 kN/cm?
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CAPITULO 8
CONCLUSOES

Nos projetos de pontes ndo ha divida que o calculo das suas estruturas
deve ser necessariamente baseado em modelagens completas onde todos os seus
elementos constitutivos sdo integrados em um Unico sistema. Assm sendo, 0s
aparelhos de apoio, 0s elementos da superestrutura, os elementos da infra-estrutura e
principalmente 0 macico de solos devem ser tratados como um todo. Ta afirmativa
tem como referéncia os resultados observados nos exemplos numéricos efetuados no
capitulo 7. Observa-se que a nocéo de esbeltez fica seriamente comprometida quando
na andlise se incorpora 0 solo como elemento constituinte da estrutura. No primeiro
exemplo, modelado para uma areia de compacidade média e submersa, 0S momentos
fletores méximos ocorreram a uma profundidade em torno de 4,5m abaixo do nivel
do terreno. Nos casos de solo com estratificacdo mais diversificada, como se
apresentam 0S casos reais, onde cada caso € um caso, torna-se impossivel prever
onde ocorrerdo os pontos de inflexdo nos elementos da infra-estrutura. Quais séo as
consequéncias decorrentes desse fato? Um elemento da infra-estrutura constituido
por uma associacdo de um tubuldo confinado e a partir do seu topo por um pilar de
rigidez menor, como € o caso do exemplo 1, a avaliacdo dos parametros de esbeltez
fica seriamente comprometida, e consequentemente a aplicacdo dos Métodos
Simplificados fica inviabilizada. Na andlise do exemplo 1, o deslocamento de
segunda ordem (8mm) no topo do pilar corresponde a 22,8% do seu corresponde ao
da andlise linear, 0 que caracteriza 0 conjunto como deslocavel. Essa caracterizacéo
da estrutura como deslocavel ou ndo, baseada no confronto entre efeitos lineares e os
ndo lineares é dependente da combinacéo das acBes e do seu histérico de aplicacao.
No caso do exemplo 1, uma estrutura morfologicamente deslocavel pode ser

classificada como indeslocdvel, bastando para tal, reduzir a carga de frenagem ou
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reduzir o seu desvio construtivo acidental. Em todos os exemplos ensaiados 0s
deslocamentos méaximos dos tubuldes foram da ordem de fracdo de milimetros,
levando a crer que, embora sejam fortemente ndo lineares, as curvas de resisténcia p-
y do solo somente sdo ativadas naguela pequena por¢cdo no entorno da sua origem.
Isto permite, salvo algumas excecdes, modelar o solo como linearmente eléstico
para 0s casos tipicos de projeto de pontes. Nos Exemplos estudos no capitulo 7, a
aplicagdo do esforco normal, mesmo nas se¢Oes criticas onde ocorrem 0s maiores
momentos fletores de cédlculo, se restringe ao nucleo central de inércia (pequena
excentricidade). Esta situagcdo determina o dimensionamento destas secOes no
Dominio 5 do Estado Limite Ultimo onde as mesmas s30 totalmente comprimidas.
Nas demais secOes onde a combinacdo dos esforcos € menos critica para as segoes,
este “status’ de se¢do totalmente comprimida leva a crer, salvo melhor juizo, que os
pilares de pontes s0 na sua maioria, salvo em alguns casos especiais, isentos de
fissuragdo e portanto com as relagbes momento vs. curvatura bem préximo do
comportamento linear. A reducdo darigidez do tubul&o e do pilar no exemplo 1 para
0,8El apresentou um acréscimo significativo do efeito de segunda ordem em relagdo
aos efeitos lineares. Neste caso, 0 deslocamento de segunda ordem foi de 19,6mm,
correspondendo a 55,3% dos deslocamentos lineares. No exemplo 2, onde a
superestrutura € apoiada diretamente em tubuldes totalmente enterrados, os efeitos
ndo lineares nos tubulBes ndo foram significativos. A variacdo dos momentos fletores
nas segOes criticas em decorréncia dos efeitos ndo lineares ndo excederam, em
meédia, 8% dos valores correspondentes aos de primeira ordem. Os deslocamentos de
segunda ordem, relativamente aos de primeira, apresentam uma variagdo em média
ndo superior a 6%. Do mesmo modo, a aplicacdo do esfor¢co normal nessas segoes
ficou restrito ao nucleo central de inércia, portanto sem fissuragdo. O fato do esforgo
normal ficar restrito ao nucleo central de inércia, na maioria dos casos, se deve a
propria caracteristica da estrutura que mantém elevados nivels de compressdo inicia
nas secdes. Isto se deve ao seu peso proprio e baixos valores de esforcos horizontais.
No exemplo 3 os momentos fletores Mz e My, assim como, 0s deslocamentos
longitudinais e transversais apresentaram diferencas pouco significativas no que se
refere as andlises linear e NLG. Nas simulagdes efetuadas no exemplo 4 para uma

carga movel especial, no caso 0 Rodotrem PBTC 74, os resultados indicaram que o
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comportamento dos aparelhos de apoio de neoprene e dos elementos da infra-
estrutura ndo apontaram para diferencas significativas quanto ao seu projeto original
com juntas no tabuleiro. As distor¢des por cisalhamento nos aparelhos de apoio de
neoprene provocadas pela frenagem do PBTC 74 diferem muito pouco das distor¢cdes
provocadas pela frenagem da multidao aplicada em toda o tabuleiro da estrutura. As
simulagdes efetuadas sinalizaram para a possibilidade de se eliminar as juntas do
tabuleiro, somente para as pontes mais antigas, supondo-se nestes casos que as
deformagdes impostas pela retracdo e fluéncia do concreto do tabuleiro fiquem
dissipadas na estrutura original. A mudanca de “status‘ da ponte do exemplo 4 para
uma “Ponte Integral”, logo apds a instalacdo das suas vigas pré-moldadas, s6 seria
vidvel se no seu projeto original fossem previstos aparelhos de apoio compativeis
com as deformagbes significativas impostas pela retracdo, pela fluéncia e pela
variacdo de temperatura da estrutura do tabuleiro. Para o caso de pontes de
comprimentos maiores, a eliminacdo das suas juntas, mesmo em época tardia, deve
ser feita com critério, no sentido de selecionar quais juntas devem ser eliminadas e
guais devem ser mantidas. As simulagOes efetuadas com a ponte do exemplo 4
indicam que a carga permanente induz um alivio substancia do empuxo ativo dos
aterros de acesso. Portanto a utilizagdo dos aterros de acesso como dispositivos de
resisténcia a frenagem e esforcos horizontais é temeré&ria e ndo recomendavel, uma
vez que facilmente descolam das cortinas em decorréncia da movimentacéo continua
da estrutura. No exemplo 4 também foram observados e avaliados no seu eixo P2 a
diferenca pouca significativa entre os efeitos de primeira ordem e os de segunda
ordem. A obtencdo das curvas momento-curvatura para as secdes criticas do portico
P2 indicam um comportamento linear sem perda de estabilidade para os esforcos de
célculo, indicando que a rigidez mais adequada para 0 processamento da estrutura
ndo € o da sua reducdo, mas sim, a sua majoragdo. No caso do exemplo 4 a rigidez
baseada na secéo transformada revelou-se bastante adequada com valores bem
proximos da resposta da estrutura. Para a confirmagdo do que foi observado nos
exemplos do capitulo 7,se faz necessaria a continuagdo desse trabalho em outros
tipos estruturais de pontes. A interacdo solo-estrutura com outras abordagem e
modelagem que levem em consideracdo também na interacdo os deslocamentos

verticais, efeitos de grupo, avaliagcdo dos efeitos da eliminacdo das juntas nos
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encontros e modelagem mais adequada dos aterros de acesso e avaliagdo do seu
comportamento sob carregamentos repetitivos, sdo ainda aspectos em aberto que
necessitam ser mais estudados. Muitos sd0 os problemas e dividas existentes neste

campo, diretrizes.
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ANEXOS

ANEXO A (COMPLEMENTA O CAPITULO 4)

Matriz KnL

Para uma configuragdo intermediaria “n” de equilibrio, a matriz K . de
um elemento de barra no espaco ndo carregado internamente, adquire a seguinte

forma para uma descricdo Lagrangeana Atualizada (referencial movel):

I‘<T :KNL+KL

K =K, =-N[G,] onde, -N[G;] é denominada Matriz de Rigidez

Geométrica do elemento no sistema moével.

Matriz [Gi}]
ok oot
Go1 =G G,, = &
G,, = % Gio1 = G
oun L o &
G, = 1—10 Gss i—;
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1 2L

Gs,g = E Ge,e = E
L L
GS,ll = % G6,12 =- %

1 G,,=G

Ge,e - E 88 22
Gs;z = Gz,e G9,9 = G3,3
Gg,n = G3,5 Gllll = Gs,s

Obs. A matriz do elemento [G, ;] € Simétricas, sendo nulos os demais

termos ndo enumerados. O elemento ndo carregado internamente, a torcdo e 0s

esforcos cortantes no seu interior s&o constantes e os momentos fletores sdo lineares.

Fig. A1-Graus de liberdade

(Matriz Linear ElésticaK|)

é AE a
e U
€0 a u
e u
g0 0 a S 1 M a
e GJ G
€0 0 O — u
) L a
a0 0 d, 0 e, a
K _g 0 ¢, 0 0 0 e, 3
LT X AL AE -
€& — 0 0 0 0 0 — u
& L L a
€0 b, 0 0 0 d 0 a U
e u
g0 0 Db, 0 c 0 0 0 a 0
é - GJ GJ a
g0 00 —|/ 00 0 0 0 — a
€0 o0 d o f 0 O 0 c, 0 e u
e y y z y u
g0 ¢, 0 0 0 f, 0 d 0 0 0 ef

L = comprimento do elemento;
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G = mdédulo de elasticidade transversal;

198

J=constante de torcéo de Saint Venant(J=Ix selx ! Oou JFJ sl =0

J« = momento deinérciapolar (J =1y +1;);

a& =a(lzfy), by =b(ly,f2), f2=1(14 fy), fy =1y, f 2);

_ 12El
a(l,f ) —ﬂm
- 12EI

LP(L+f)

_ 6El

12EI

a(l,f):m

6E|
L2(1+f)

b(l,f) =

co(l,f)=
_ - 6El
L2(1+f)
_(4+)El
0= e
_(2- f)E
fD="rn

_ 12El,
YGASL?

d(1,f)

onde,

128,
CGASL?

f

|, =momento de inércia normal adirecdo “i”;
A° = A/F = &eade cisdlhamento na diregdo normal i;

F° = coeficiente de cisalhamento.

onde,
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ANEXO B (COMPLEMENTA O CAPITULO 5)

Modelo de PARK & KENT (1971)

A . L2
€Cxed aeo U

fC:fménge—og- ge—o;; efe,

fc :fcc[l'o- Z(e- eo)] eO £e£ e20u
f.=0.2f e>e,,
e, = 0,002

_ 0.5 o = _30+029f,

€on + €500~ € 04 145f - 1000.0

_2b +d)a, _3 F

r=——"c €son =7 M|
bd's 4 \'s

As= secao transversal da barra do estribo;
S = espacamento dos estribos de centro a centro;

f . =resisténcia cilindrica de pico a compressio (N/mm?).

c | parabola do 2°grau b'

ncreto ndo confinado

concreto confinado d

0,5fcc

/ 0h
0,2fcc

50u 50c 20c

Fig. B1- Modelo Proposto por PARK & KENT (1971)
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ANEXO C (COMPLEMENTA OSCAPITULOS3E 6)

C1- CONTRIBUICAO DE TERZAGHI - RESPOSTA LINEAR

TERZAGHI (1955) apresentou uma extensa discusséo relativa a
influéncia da area carregada sobre o0 modulo de reacdo. Usando o conceito de bulbo
de pressdes, TERZAGHI demonstra a influéncia da largura ou diametro da estaca no
valor do médulo de reacdo do solo, cujo valor e variagdo com a profundidade

dependem das suas caracteristicas de deformacéo.

A Fig.C1 mostra duas estacas verticais, uma confinada em uma argila
adensada e a outra em solo arenoso, ambas com deslocamento y; conforme indicado

na figura. Na argila 0 modulo de reacéo horizontal é considerado constante:
k, =2 (CD
Y1

Se, porém, o terreno € de caracteristica arenosa, considera-se p

crescendo linearmente com a profundidade e ky, serd ent&o definido por:
k=P =nx  onde (C2
h ™ '
Y1

m (FL™3) é denominada constante de reacdo horizontal que depende da

densidade relativa da areia e da area em que atua “p”.

Duas estacas de largura B1, considerada padréo, e outra de largura

nB;, com 0s respectivos comprimentos dos bulbos de presséo L e nL (Fig. C1).

Como horizontalmente, os moédulos de elasticidade, tanto da argila
como da areia, s0 considerados constantes, o deslocamento y, horizontal sendo
proporcional a0 comprimento do bulbo de pressdo, também o sera proporciona a

largura (ou didmetro) B; da estaca:

Yn=ny1r  (C3)
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onde y, € 0 deslocamento horizontal da estaca de largura ( ou

diametro) nB;.

Para 0 caso de solo argiloso a expressdo do modulo de reacdo

horizontal para a estaca de lado nBj.

khn:L:L:p—Bl (C4)

fazendo-se: knn=kn, kna=ply1, B=nBi, Bi=1ft onde,

kn=km/B  (C5

AR e
il ;s
m

rBI
UV

\V4
P=ky P=m%
(@ H LS ©

—_————
—_——

S :::é;:::::::

(EEEEEEEEEE

<

Fig. C1 - Modulos de reacdo horizontal adotados

O valor de Kpz representa o modulo de reagdo horizontal do terreno

para o caso de uma viga de largura unitariaigual a 1ft (30cm) em solo de argila dura.

Os valores de kn1 s80 tomados iguais aos de ks, que representam
coeficientes de reacdo vertical para o caso de placas com lados de 1ft (30cm) ou

vigas de 1ft (30cm) de largura, em terreno de argila pré adensada. Estes por sua vez

&0 obtidos através dos valores empiricos dek , .sugeridos por Terzaghi (tab. C1).

Para 0 caso de placas com largura de 1ft e comprimento/ em ft tem-se;

kg =kgy 52 (Ce)

sl 15¢
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sendo Esl dado na unidade adequada (ft).

Para 0 caso de vigas ou estacas de comprimento infinito e largura ( ou

didmetro) B, considerar-se-4 a expresséo:

k, = 30£ (C7)
158

sl

sendo kg, em N/cm?,

Para solos com caracteristicas arenosas tem-se a expressao do médulo

de reacdo horizontal do solo paraavigade larguranB;:

B
Ky = 2= P = 1
Y ny , ny 1B 1
TabelaC1 - Valores de k , (N/em?®)
Consisténciadaargila rija muito rija dura
Resisténciaacompressdo simples | 10- 20 20-40 >40
(N/cm®)
Vaores limites 16- 32 32-64 >64
Valores propostos 24 8 9%

fazendo-s&t  knn = kn , p/y1=mh1x , hBi1=B , B;1= Ift e

n,=m,B, ,vem: (C9)

il k , onde n, representa a constante de reagcdo do solo,

k =—"
" B

depende da densidade da areia.
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Tabela C2 - Valores de ny, (N/em®)

DENSIDADE RELATIVA fofa | medianamentecomp compacta
DA AREIA acta
Areiasecaou Umida 223 7,0 118,7
arelasubmersa 11,3 47 111,3

C2 - Contribuicdo de MATLOCK (1970)

Resposta da Argila Mole Abaixo do Lencol Fredtico

Matlock em 1970 desenvolveu um procedimento para prever as curvas
p-y em depdsitos argilosos submersos baseando-se em resultados de testes de estacas
tubulares flexiveis submetidas a cargas estaticas de curta duracéo e cargas ciclicas.
Foram feitas correlagdes entre os resultados de campo e os testes de laboratério em

amostras indeformadas do solo, extraidas no local dos ensaios.

O critério apresentado por Matlock para a obtencdo das curvas p-y
para cargas estéticas consiste de duas partes: Inicialmente comeca pela obtencdo de
uma expressdo para descrever a variagdo da resisténcia dltima p, do solo com a
profundidade. A segunda etapa visa obter uma expressao para descrever aresisténcia
do solo em fungdo dos deslocamentos laterais da estaca para uma profundidade
particular. A diferenca bésica entre essas duas etapas € que a teoria pode geralmente
ser usada para determinar a variacdo de p, com a profundidade, ao contrario da
segunda fase, onde o empirismo predomina na determinacéo daformareal das curvas

p-y. A resisténcia Ultima do solo pode ser obtida usando a seguinte equacao:
pu=NpCB  onde, (C10)
Np = resisténcia tltima normalizada do solo;

Cx = redsténcia ao cisahamento do solo ndo drenado na

profundidade x;
B = largura da estaca.

O valor de N, é determinado em fungéo da profundidade abaixo da
superficie do terreno [MATLOCK (1970), REESE & WELCH (1975), REESE et

(1975)]. O valor de N, cresce com a profundidade até alcangar um valor limite em
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um determinado ponto, a partir do qual se mantém constante para profundidades

maiores.

A funcdo geral que descreve a variagdo de Np para baixas
profundidades, € dada por:

SX

N,= A, + +J% onde, (Cl1)

X

Ao = resisténcia ultima normalizada do solo na superficie do terreno;

S, = tensdo efetiva, devido a sobrecarga na profundidade x;

x = profundidade abaixo da superficie do terreno
J = coeficiente empirico.
Resposta da Argila Mole Submersa

Recomendagbes para a determinagdo das curvas p-y.
a) Cargas estéticas:

1) Obtencdo da melhor estimativa possivel da variacdo de Cx e 0 peso
especifico submerso g com a profundidade. Determinacdo do valor de exp
(deformacdo correspondente a metade da méxima diferenca das tensdes principais

determinada no ensaio tri-axial de compressdo). Se néo se dispde de nenhuma curva

s-e do ensaio de compressdo, alguns valores tipicos de eso indicados na tabela C3
podem ser utilizados;

2) Céculo da resisténcia Ultima por unidade de comprimento de

estaca, usando o menor dos dois valores dados pelas expressoes:
P, =@+&x+3x)C,B (Cl2)

p,=9C,B  (C13)



205
ANexos

Tabela C3 - Valores tipicos de eso

Consisténciada Argila e
Mole 00,020
Média 00,010
Dura 00,005

Baseando-se em testes realizados MATLOCK(1970) recomendou o
valor 3 para Ap. Paraaargilamole o valor J=0,5 e paraa argilamédia o valor J=0.25.
Para profundidades maiores, Matlock recomendou Np=9. A profundidade na qual
essa transicdo ocorre para um depodsito com resisténcia ao cisalhamento uniforme

pode ser obtida usando a seguinte expressao:

X — 6B

r Bim 43 (C14)
Cx

O valor de X, representa a profundidade a partir da qual a ruina ocorre

por escoamento do solo ao redor da estaca (expressdo C13). Para as profundidades

acima de X, a ruina € governada pela formagéo de cunhag]expressdo (C12)].

on=peso especifico médio entre a superficie do terreno e a
profundidade x considerada.

3) Cdculo do desocamento yso, correspondente a metade da
resisténcia ultima do solo:

y50:2,59508 (C15)

4) Descricdo da curvap-y calculada pela seguinte relacéo:

i
3

P _ o_5§e y 9 (C16)
pu y50 4]

O vaor de p permanece constante para valores de y superiores a 8yso
(Fig. C2).
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Y50

Fig. C2 - Curvap-y para ArgilaMole-Carga Estética

Os efeitos da carga ciclica estéo relacionados a reducéo da resisténcia
Ultima do solo para 0.72pu além de reduzir a sua resisténcia para deslocamentos

maiores do que 3ysp para profundidades menores que x,. Uma curva p-y para carga
ciclicausando o critério p-y de Matlock (1970) € mostrada na Fig. 4.5.7;

s ruina por
~ escoamento

ruina por formacéao
de cunhas

X

X
r

0.72

y
Y50

|
|
|
|
|
|
|
T
3

Fig. C3 - Curva p-y para Argila Mole-Carga Ciclica

C3- CONTRIBUICAO DE REESE et al. (1975)
Resposta da Argila Dura Submersa

Para um carregamento estético a resposta de uma argila dura submersa

pode ser obtida de acordo com a seguinte sequéncia

1) Obtencdo dos valores da resisténcia ao cisalhamento do solo ndo

drenado C , peso especifico submerso do solo g, e o didmetro da estaca B;

2. Determinacdo da resisténcia média ao cisalhamento C, do solo néo

drenado acima da profundidade x;
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3) Célculo da resisténcia Ultima do solo por unidade de comprimento
da estaca, adotando-se o menor dos dois valores abaixo:

a) Resisténcia préximo a superficie do terreno;
Pct=2C.B+gmBx+2,83C:x (C17)
b) Resisténcia do solo bem abaixo da superficie do terreno;
Pc=11CB (C18)

4) Vaor de As para uma profundidade especifica x ( Fig.C4);

0.8 10

As,

carga —
estatica

wfx

10 —

T
I

12 1 1

Fig. C4 - Valores das Constantes As e Ac

5) Definicéo da porcéo retainicial dacurvap-y;
p=(ksx)y ou p=(kcx)y (C19)
Valores de k adotados da tabela C4
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TabelaC4 - Vaoresde ks k; e esg

Resisténcia Média ao Cisalhamento kN/m? | 50 - 100 100 - | 200 - 400
(carregamento n&o-drenada) 200
k(carga estética-N/cm®) 140 280 560
ke(cargaciclica-N/cm®) 55 110 220
&0 0,007 0,005 0,004

A resisténcia média ao cisalhamento pode ser definido como a metade
da maxima diferenca entre as tensdes principais do ensaio tri-axial para a argila ndo

drenada e ndo adensada.

6) Determinagéo de yso;

y50:6508 (CZO)

Para esp devem ser adotados os valores obtidos de resultados de
laboratério. Na auséncia destes resultados podem ser tomados os valores constantes
databela C4.

7) Estabelecer o trecho inicia ndo-linear da curva p-y usando a

relacdo abaixo:

p=05p, %  (C21)

Obs. pc assume valor de pet ou o0 vaor de pe . Esse primeiro trecho
curvilineo inicia-se no ponto de sua intersecdo com o primeiro trecho reto, até o

ponto onde y assume o valor Asyso.

8) Estabelecer o segundo trecho n&o-linear da curva p-y definida pela

expressao abaixo:

p=0.5p,,/= - 0.055p, (2= 1] (c22)

Esse trecho curvilineo da curva p-y € definido do ponto onde y=Asyso

até o ponto onde y assume 0 valor 6Asyso.
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9) Estabelecer o proximo trecho reto da curva p-y definido pela

exressao:

p=05p,6A, - 041, - LB (y- Ay.,) (C29)
50

Essa expressdo define a porgdo linear da curva p-y entre o ponto onde
y=6AsYs0 a0 ponto para o qual y=18Asyso.

Estabelecer o trecho final linear da curva p-y, vaido para os pontos

com valores de y superiores a 18Asyso
p=p,[l.225./A, - 0.75As - 0411 ) (C24)

Esse procedimento sequiencia é ilustrado na Fig.C5;

0.5pc¢ F—— o

P (FL)

intersecéo de
(C21) c/ carga estatica

(C19) 4 (C24)

trecho reto inicial

|
Adso Ys0 6A5Ys50 18A5Y¥so

v

deslocamento horizontal y(L)

Fig. C5 - Forma Caracteristica das Curvas p-y para Argila Dura Submersa
[Carregamento Estético (REESE et a - 1975)]

Para 0 caso de carregamento ciclico, adotase o0 seguinte

procedimento:
Os passos 1,2,3,5 e 6 sdo 0s mesmos adotados para carga estética;

7) Escolher do vaor apropriado de A. (Fig.4.5.8) para uma
profundidade particular.

8) Caculo de yy;

Yo=4,1AcYs0 (C25)
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9) Estabelecer o trecho parabdlico da curva p-y;

25
Y
0.45y,

Esse trecho curvilineo da curva p-y vai da sua intersecdo com areta

é

p=A_p.El- (C26)
é
e

coNnoo

inicial até o ponto ondey assume o valor 0.6yp

10. Estabelecer o trecho linear definido pela seguinte expressdo:

p = 0,936A,p, - O’yoﬁpc(y- 06y,) (c27)

50

11. Esse trecho reto inicia-se no ponto onde y=0.6y, até o ponto com

y=1.8yp.
Trecho linear final da curva p-y,
p=0886Ap, - 22y, (C28)
50
Essa constante define a curva p-y para valores de y superiores a 1,8y,
(Fig. C6)

{(4.5.c10)

carga ciclica

X=Q
0 0,45Y, 0,6Y, 1.8Yp

deslocamento horizontal y

Fig. C6 - Forma Caracteristica das Curvas p-y para Argila Dura Submersa -
Carregamento Ciclico (REESE et a - 1975)
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C3- CONTRIBUICAO DE COX, REESE, & GRUBBS (1974)

Resposta de uma Areia

Recomendagbes para a determinagdo das curvas p-y
1) Obtencdo dos pardmetros necessarios.

f - @ngulo de atrito interno da areig;

g - peso especifico daareia;

B - diémetro da estaca;

X - profundidade abaixo da superficie do terreno.

2) Caculo preliminar dos seguintes parametros:

a=—; b=45"+—; k,
2 2

—
—
1
(@)
»
~
1
)
(D"(_ﬁd
g,
1
|—h
I-O

Cdculo da resisténcia ultima P, do solo por unidade de comprimento

da estaca usando o menor dos dois valores, pst 0U Pgi.

[ kX tanfdnb tanb

B+xtanbt
tm(b-f)cosa+ta1(b-f)( #xtanbtena)+

P =

+k,x tanb(tan fsnb - tana)- k,B | (C29)

p., =k Box(tanb- 1)+ k Boktanf tan“b (C30)

Para areia submersa deve ser usado nas expressoes O Seu peso

especifico efetivo.

4) Caculando-se os valores de ps € Py, determinar a profundidade x;

na qual ha uma intersecdo entre ps € pw. Para as profundidades superiores a x; séo
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usados os valores de py, € para as profundidades abaixo de x; sdo utilizados os

valores de pg.
5) Selecionar a profundidade “x “onde se desgja a curvap-y;

6) Estabelecer o valor y, como 3B/80. Calcular p, pelas equacdes:

10 A C(ciclico)

20

40— -

X 550, A=0:83
50 B —

Fig. C7 - Valoresde Ase Ac
p~Afs ou (C31)

p=Acps onde,

Ase A. sdo fatores empiricos de gjustamento obtidos da Fig.C7 para

uma profundidade particular x.

7) Define-se ym como B/60. Calcula-se pm pelas seguintes expressdes.
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Pm=B4os ou (C32

Pm=Bcps

’.A
<w

~
. e—®—

@[>
w
T

X/B>5,0 B=0,55 e
Bs=0,50

(&
T

[ o — —————
1

Fig. C8 - Vaores de Bs e B;

Os fatores de gjustamento Bs e B; sdo obtidos da Fig. C8 para uma

determinada profundidade x a partir da superficie do terreno.
8) Estabelecer o trecho linear inicia da curva p-y;
p=(ksx)y (C33)

Usar valores apropriados de ks da tabela C5 para areia abaixo ou
acima do lencol fredtico;

10) Estabelecer o trecho ndo-linear da curva p-y valido entre os pontos

“m” e“k” como segue (Fig. C9):

p=oy/  (C39)
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Tabela C5 - Valores representativos de k para areia

Densidade Relativada Areia hfofa Mmédia Ddensa
ks (recomendado) (N/cm?) 05 016 035
(areia submersa)
ks (recomendado) (N/cm?) o7 025 063
(areia ndo submersa)

10) Estabelecer o trecho néo linear da curva p-y vaido entre os pontos

“m” e“k” como segue (Fig.C9):

p=cy’y“ (C34)
A
p
o P
vep) s
— mp |
| Pm |
=Pk | |
| | |
nﬂﬁ-g Iy Iy
m YU >
b/60 3b/80

deslocamento

Fig. C9 - Caracteristicas de uma Familia de Curvas p-y p/ a Areig COX, REESE, &
GRUBBS (1974)]

11) Célculo dainclinacdo da linha reta entre os pontos “m” e “u” pela

EXressao:

m=PuPa(cap)
Yy~ Ynm
12) Poténcia do trecho néo linear entre “k” e “m”;

_p
n=—m_  (C36)
my

m

13) Obtengao do coeficiente ¢ ;
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14) Determinagéo do ponto “k”.

e o
yk—gg 7 Pk=(KeX) Yk

Obs. Outras curvas p-y estdo disponivels e detalhadas na obra
“Handbook on Design of Piles and Drilled Shafts under Lateral Load”, U. S.
Department of Transportation of Federa Highway Administration - Office of
Research, Washington, DC [ Aput Reese (1983)].



