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RESUMO

MAREK FILHO, C. A. Analise do Comportamento de Blocos sobre Quatro Estacas com
Calice Embutido. 2010. 190 f. Dissertacdo (Mestrado) — Escola de Engenharia de Sio
Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sao Carlos, 2010.

A racionalizacdo e a industrializa¢do da construcao civil t€m promovido o sistema construtivo
baseado em elementos de concretos pré-moldados. O comportamento das ligagdes entre os
elementos pré-moldados constitui uma das principais preocupacgdes dos projetistas, sendo as
ligacOes entre a superestrutura e as fundagdes determinantes na estabilidade e na distribui¢ao
de esforcos solicitantes da estrutura. O comportamento de blocos sobre estacas com ligacdes
para pilares pré-moldados possui particularidades em razdo do diferente mecanismo de
transferéncia de forcas do pilar para o bloco mediante a ligagdo. Neste trabalho € estudado o
comportamento de blocos de fundagdo apoiados sobre quatro estacas com cdlice totalmente
embutido para ligacdo com pilar pré-moldado. O estudo baseou-se em andlise numérica nao-
linear de modelos tridimensionais considerando a fissuracdo do concreto, a presenga de
armadura e a interface de ligagdo. O comportamento de blocos com pilares submetidos a forca
vertical centrada e excéntrica foi descrito em termos de for¢a dltima, panorama de fissuragao,
fluxo de tensdes principais e tensdes nas armaduras do bloco. Os resultados indicam a
ocorréncia de transferéncia de esforcos do pilar para a fundagao a partir das paredes do célice
de interface lisa, entretanto com intensidade insuficiente para a formacdo de bielas de
compressdo, € o risco da ocorréncia de puncdo em blocos onde os pilares sdo ligados por

calices de paredes lisas.

Palavras-chave: Blocos sobre estacas. Célice de fundacdo embutido. Andlise numérica.
Estruturas de fundagdes. Modelo de Bielas e Tirantes.






ABSTRACT

MAREK FILHO, C. A. Analysis of the Behavior of Four-Pile Caps with Embedded
Socket. 2010. 190 f. Dissertacio (Mestrado) — Escola de Engenharia de Sao Carlos,
Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, 2010.

The rationalization and the industrialization of the civil constructions have stimulated the
construction process based on precast elements. One of the main designer’s worries is about
the behavior of the joints between precast elements, and the joints between superstructure and
the foundations which are determinant in the construction stability and behavior of elements.
In reason of the mechanism of transference of the forces from column to pile-cap by socket
connections, the behavior of pile-caps with joints for precast columns has some specificity.
The behavior of four-pile caps with embedded socket for precast columns joints is studied in
this research. The study is based in nonlinear numerical analysis of three dimensional models
considering the cracking in concrete, the reinforcement and the joint interface. The behavior
of pile caps under centered and eccentric vertical force is described by ultimate force,
cracking patterns, principal stresses flow and reinforcements strains. The results suggests that
occurs the transfer of forces from column to the pile cap in the socket walls with smooth
interface, however the intensity is not enough to form the struts, and the risk of development

of punching shear in pile caps which columns are connected by smooth interface socket walls.

Keywords: Pile-caps. Embedded socket foundation. Numerical analysis. Foundations
structures. Strut-and-Tie model.
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INTRODUGAO|

1.1 CONSIDERACOES INICIAIS

Os blocos sobre estacas, também chamados de blocos de coroamento, sdo elementos
estruturais volumétricos, caracterizados por possuir as trés dimensdes da mesma ordem de
grandeza, cujo papel é conduzir as a¢des provenientes da superestrutura para as estacas. As
estacas e os tubuldes sao elementos de fundacdo adotados como alternativa para transmissao

das acdes ao solo quando este ndo possui resisténcia adequada nas suas camadas superiores.

Uma vez definida a necessidade dessas fundacdes baseado nas informagdes
geotécnicas, intensidades das acdes, vizinhanca e fatores de ordem técnica e econdmica da
obra, faz-se necessario o dimensionamento dos blocos sobre estacas. Atualmente, dois sdao os
métodos mais utilizados para o dimensionamento destes elementos: a Teoria da Flexdo e o

Meétodo das Bielas.

Na maioria das situagdes, emprega-se a Teoria de Flexao para os blocos ditos flexiveis
e o Método das Bielas para os blocos ditos rigidos. Como a rigidez do bloco é dada por suas

dimensdes torna-se necessario o prévio conhecimento das dimensoes.

O dimensionamento segundo a Teoria de Flexdo € fundamentado na verificacdo do
equilibrio em determinadas se¢des criticas. Desse equilibrio obtém-se a drea de aco necessaria
para absorver as tensdes longitudinais de tracdo. O principal cédigo normativo que adota este
método atualmente ¢ o ACI 318 (2008). O Método das Bielas mais cldssico e que serve de
base para os cddigos normativos que o adotam, tal como a CSA A23.3 (2004) e a EHE
(2008), € o proposto por Blévot e Frémy (1967) que, apesar de ndo terem sido os precursores
da utilizacdo da analogia de trelica em blocos, talvez tenham sido os primeiros a fazer a
verificacdo das bielas. A relevancia e a abrangéncia de seus estudos fizeram seu trabalho
tornar se o principal divulgador do método. O Método das Bielas, de forma simples, consiste

na idealizacdo de bielas comprimidas em regides de fluxo de tensdes de compressao e de
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tirantes onde ocorre o fluxo de tensdes de tracdo. O dimensionamento fundamenta-se na

verificacdo da compressdo das bielas e no dimensionamento dos tirantes.

Em razdo da incessante busca pela industrializacdo da constru¢do, ha uma demanda
crescente de edificacdes constituidas por estruturas formadas por elementos pré-moldados. De
acordo com definicilo da ABNT NBR 9062:2006, o elemento pré-moldado € aquele “..
moldado previamente e fora do local de utilizacdo definitiva na estrutura”. Desse modo

busca-se também atingir situagdes de maior produtividade e racionalidade da construcao civil.

Quando definida a opg¢do pelo sistema estrutural formado por elementos de concreto
pré-moldado, uma das maiores preocupacdes sao as ligacdes entre os elementos. Em El Debs
(2000), a importancia da ligacdo € justificada pela sua influéncia tanto na produ¢do como no
comportamento da estrutura finalizada. Uma das ligacdes de maior influéncia no
comportamento da estrutura montada € a que liga os pilares aos elementos de fundacgdo. Estas
ligacdes podem assumir comportamento rigido, semi-rigido ou de articulagdo, sendo mais
comum a primeira. As principais maneiras de constru¢des das ligacdes rigidas sdo: por meio
de cdlice, por meio de chapa de base, por emenda da armadura com graute e bainha e com

emenda de armaduras salientes.

A ligag@o por meio de calices € uma das alternativas mais utilizadas no Brasil e mais
conhecidas no mundo e consiste no embutimento de uma parcela do comprimento do pilar no
elemento estrutural de fundagcd@o. As vantagens sdo: facilidade de montagem e ajuste dos
desvios de execucdo e a 6tima capacidade de transferéncia de momentos. Em contrapartida a
ligacdo por célice externo resulta bastante pronunciada impedindo sua utilizacdo em divisas.
Elliott (2002) ainda cita que as ligacdes por cdlices sdo as mais econdmicas, mas possuem uso
reservado a situacdes onde elementos de fundacdo de grandes dimensdes ndo tenham
restri¢des. Além disso, a opcao por ligagdes em chapa de base, em vez de cdlices de fundagao,

tende a ser embasada mais por argumentos de producao do que estruturais.

Os cdlices podem se apresentar externo, parcialmente embutido ou embutido ao
elemento de fundacdo, Figura 1.1. O cdlice externo consiste na ligacdo onde a transferéncia
das forcas do pilar para a fundagdo ocorre totalmente a partir das paredes do colarinho, j4 a
ligacdo por célice embutido é aquela onde a transferéncia das forcas ocorre pelas paredes de
uma cavidade embutida no elemento de fundacao. O célice parcialmente embutido consiste de
uma ligacdo onde parte do pilar estd embutida no elemento de fundagdo e parte estd envolvida

pelo colarinho. O cdlice embutido apresenta menor dificuldade para montagem da foérma e
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possibilidade de ser utilizado em divisa, entretanto apresenta também um maior consumo de

concreto e maiores incertezas quanto ao comportamento do conjunto célice-bloco.

colarinho

¢ O U 8 8 @

Calice externo Calice parcialmente Calice embutido
embutido

Figura 1.1 — Formas do calice de fundacao

A aplicagdo do Método de Bielas e Tirantes em blocos possuindo célice embutido
pode sugerir um procedimento para o dimensionamento de blocos de fundacdo que possuem a
cavidade para o embutimento do pilar. Todavia, como o Método de Bielas e Tirantes idealiza
uma trelica espacial formada por tirantes tracionados e bielas comprimidas representando o
fluxo de tensdes no elemento, e este depende das condi¢cdes de contorno, acdes atuantes,
apoios e caracteristicas geométricas do modelo, torna-se necessario conhecer o fluxo de

tensdes por meio de ensaios experimentais, ensaios fotoeldsticos ou andlises numéricas.

O advento de programas computacionais baseados no Método dos Elementos Finitos
viabilizou a andlise numérica e a obten¢do do fluxo de tensdes em elementos de concreto € em
especial, as andlises ndo-lineares para a obtencdo dos deslocamentos, estados de tensdes e
deformacdes em elementos de maior complexidade. Dessa maneira, € possivel estabelecer
modelos de bielas e tirantes mais refinados e que levem em consideracao a ndo-linearidade

fisica do concreto.
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1.2 OBJETIVO

O objeto dessa pesquisa é:

— estudar o comportamento de blocos sobre quatro estacas com célice totalmente

embutido;

— estudar a influéncia de parametros como comprimento de embutimento, altura do
bloco e conformacio das paredes do célice no comportamento de blocos sobre estacas,

em especial sobre a geometria das bielas;

— construir um modelo numérico para a andlise de blocos com ligacdes com pilar

mediante cdlice embutido, que possuem comportamento complexo.

1.3 JUSTIFICATIVA

A pesquisa justifica-se em razdo da reduzida quantidade de estudos referentes aos
blocos sobre estacas com cdlice de fundacdo embutido e seu comportamento quando
solicitados por forca excéntrica. Além disso, ainda ndo foi elucidada a influéncia do
comprimento de embutimento e da conformacdo das paredes do célice e do pilar na
transferéncia de esfor¢cos do pilar para o bloco, e, sua interferéncia na formag¢ao dos campos
de tensdes no bloco apesar de ser uma das ligagdes mais recorridas pelos projetistas de

estruturas pré-moldadas.

1.4 METODO

Para a investigacdo do problema propde-se uma simulacdo numérica de modelos
expressivos, mediante uso do programa computacional DIANA 9.2 que se baseia no método

dos elementos finitos. Por meio desse programa, realizou-se uma andlise nao-linear dos
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modelos na qual se variou as ac¢des, dimensdes do bloco, comprimento de embutimento do

pilar e a espessura da laje' de fundo. As atividades realizadas foram as seguintes:

— levantamento de material bibliografico bem como acompanhamento de trabalhos em

desenvolvimento e artigos ligados ao tema;
— utiliza¢do do programa empregado para andlise numérica dos modelos adotados;

— andlise dos modelos e comparacao.

1.5 ESTRUTURA DA DISSERTACAO

Este trabalho desenvolve-se em seis capitulos sendo:

Capitulo 1: Introducdo — apresenta o tema, a justificativa, os objetivos e o método

utilizado para o desenvolvimento desta pesquisa;

Capitulo 2: Revisdao Bibliogrdfica — proporciona os fundamentos do método das bielas
e tirantes seguindo de revisdo e discussao de resultados das principais pesquisas a respeito de
blocos sobre estacas, com énfase aos blocos apoiados sobre quatro estacas. Sdo também
apresentados os principais modelos e recomendacdes para o calculo e dimensionamento de
blocos sobre quatro estacas oferecendo ao final uma breve explanacdo de alguns modelos

utilizados para o calculo e dimensionamento de alguns tipos de calices;

Capitulo 3: Estudo e Andlise dos Modelos Numéricos — este item do trabalho comenta
os principais recursos do programa computacional DIANA, baseado no método dos elementos
finitos, destacando os recursos utilizados nas anélises propostas neste trabalho. E feita uma
breve discussdo a respeito dos modelos constitutivos disponiveis para o concreto, em especial
os modelos de fissuragdo, e ao término sdo feitas andlises paramétricas a fim de calibrar as

respostas dos modelos numéricos com alguns resultados experimentais da literatura;

Capitulo 4: Blocos sobre Quatro Estacas com Cdlice Embutido — sdo analisados 24

modelos de blocos sobre quatro estacas possuindo cdlice de fundacdo e com pilares

! Nesse caso o termo laje de fundo talvez ndo seja o mais apropriado em razdo de ser utilizado para elementos de
flexdo submetidos a agdes predominantemente normais ao seu plano. Todavia, neste e em outros trabalhos
denomina-se a camada inferior do bloco, localizada entre o topo das estacas e a base do pilar, de laje de fundo.



22
Capitulo 1: Introdugdo

submetidos a forca vertical centrada e excéntrica. Os resultados obtidos sdo analisados

criticamente considerando as respostas numéricas comparadas a alguns modelos analiticos;

Capitulo 5: Conclusdo — a partir dos resultados apresentados no Capitulo 4, conclui-se
a respeito do comportamento dos blocos analisados e apresentam-se as perspectivas de
pesquisas futuras, a fim de complementar este trabalho e dirimir algumas dividas quanto ao

comportamento destes elementos.
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2.1 METODO DE BIELAS E TIRANTES

Na primeira década do século XX, E. Morsch apresentou uma analogia de trelica para
aplicagdo no dimensionamento a forca cortante atuante em estruturas lineares de concreto.
Essa proposta foi desenvolvida e generalizada, e hoje consiste no método utilizado para o
dimensionamento de elementos reticulares de concreto submetidos a acao de forga cortante e
momento torsor, segundo as principais normas de concreto armado. Ao longo dos anos, o
método foi expandido por pesquisadores como Leonhardt e Monnig e Riisch e no final do
século XX, Schlaich e Schifer apresentaram o método em sua forma mais generalizada e

sistematizada, entdo denominado de Método de Bielas e Tirantes.

Segundo a ABNT NBR 6118:2003, o método é denominado por Método de Bielas e
Tirantes, entretanto sabe-se que originalmente era conhecido apenas por Método das Bielas,
uma vez que as bielas podem estar comprimidas (escoras) ou tracionadas (tirantes). O nome
mais adequado é Método de Escoras e Tirantes, entretanto neste trabalho serd utilizada a

denominacdo que consta na norma brasileira.

Os elementos estruturais podem ser divididos em regides B e regides D sendo as
regides B aquelas onde a hipdtese de Bernoulli é vélida, ou seja, a distribuicdo de
deformacdes em uma secdo qualquer do elemento € linear e, sendo assim, estd garantida a
manutencdo da forma plana da secdo. As regides D sdo as regides descontinuas, onde a
hipétese de Bernoulli ndo é vdlida. Conforme Schlaich e Schifer (1991), regides na
proximidade de locais onde atuam forgcas concentradas, cantos, mudancgas de dire¢do do
elemento, aberturas e mudanca da secdo transversal do elemento caracterizam regides de
descontinuidade. Considerando o principio de Saint-Venant, a regido de descontinuidade pode
ser delimitada por uma regido de dimensdes da mesma ordem de grandeza da secdo
transversal do elemento, conforme ilustra a Figura 2.1. Para as regides D, os modelos de

bielas e tirantes tornam-se interessantes por representarem, de modo aproximado, o fluxo

interno das tensoes.
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Figura 2.1 — Exemplos de regioes D
Fonte: ACI 318(2008)

Considerando que a maior parte dos blocos sobre estacas sdo elementos cujas trés
dimensdes sao da mesma ordem de grandeza e sendo a agdo e as reacdes aplicadas em dreas
relativamente reduzidas do pilar e das estacas respectivamente, fica evidente que o bloco
sobre estacas € um elemento descontinuo em toda sua extensdo e sendo assim € conveniente o

seu tratamento por modelos de bielas e tirantes.

Os modelos de bielas e tirantes consistem em representacoes discretas dos campos de
tensdes em elementos estruturais de concreto armado. O Método de Bielas e Tirantes €
fundamentado na idealizacdo de uma trelica formada por barras comprimidas e tracionadas,
denominadas respectivamente de bielas e tirantes, que descrevem o fluxo de tensdes em
determinado elemento de concreto estrutural. Além dessa analogia de trelica, o método de
bielas e tirantes prevé o dimensionamento do elemento de concreto a partir da determinagdo
da drea de ago dos tirantes e da verificacdo da seguranca com relagdo a ruptura das bielas

comprimidas e das regides nodais.

Em Silva e Giongo (2000) encontra-se explicado o “Processo do Caminho de Carga”,
por meio do qual se pode sistematizar o desenvolvimento de modelos de bielas e tirantes pelo
fluxo de tensdes internas. Mas antes de aplicar o processo do caminho de carga € necessario
satisfazer o equilibrio de todas as forcas atuantes no contorno. Apds aplicagao do processo do

caminho de cargas, dimensionam-se os tirantes e verificam-se as bielas e as regides nodais.

A modelagem pode oferecer ao projetista mais de uma op¢do de modelo de bielas e
tirantes, de tal maneira que € possivel otimizar a escolha do modelo por intermédio da

consideragdo do principio da minima energia de deformacgdo, pois, segundo Schlaich e
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Schifer (1991), as agdes tendem a utilizar o caminho de minimas forcas e deformacdes,
descrito pela Expressdo 2.1, sendo assim € conveniente a escolha do modelo que apresenta

menores comprimentos de tirantes uma vez que estes sao mais deforméveis que as bielas.

YF -l &y = minimo (2.1)

Sendo que, F; é a forga, [; € o comprimento e &,; € a deformacgdo especifica média das
barras. As bielas sdo discretizacdes de campos de tensd@o de compressdao no concreto e podem
apresentar-se em trés configuracdes tipicas ilustradas na Figura 2.2. A distribui¢do de tensoes
paralela € tipica de regides B onde as tensdes se distribuem uniformemente sem desenvolver
tensoes transversais de tracao, ja a distribuicio de tensdes em forma de garrafa ocorre quando
forcas concentradas sdo introduzidas e propagadas em curvaturas acentuadas ocasionando
considerdveis tensdes de tragdo transversais. Por fim, a distribui¢do de tensdes radiais € uma
idealiza¢do de um campo de tensdo com curvatura desprezivel, encontrada em regides D onde
forcas concentradas sdo introduzidas e propagadas de maneira suave sem desenvolver tensoes

de tragdo transversais.

/ v
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Figura 2.2 — Configuracoes tipicas de campos de compressio: a) Distribuicio de tensées
paralelas, b) distribuicdo curvilinea ou em forma de garrafa e c¢) distribuicao radial ou em
leque.

Fonte: Strut-and-Tie Resource Website

A verificacdo das tensdes de compressdo nas secdes transversais das bielas e nos nés
pode ser realizada por meio dos parametros de resisténcia fornecidos por pesquisadores, como
Schlaich e Schifer (1991) e Fusco (1994), ou ainda, pelos c6digos normativos internacionais
tais como: CEB-FIP 1990 (1993), Eurocode 2 (2002), CSA A23.3 (2004), ACI 318 (2008) e
EHE (2008). Algumas dessas recomendacgdes para as regides nodais encontram-se descritas
na Tabela 2.1, entretanto, estes valores devem ser utilizados com parcimonia e nao devem ser

comparados entre si, pois, a depender das normas, as resisténcias caracteristicas a compressao
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dos concretos possuirdo quantis diferentes e serdo obtidas em corpos-de-prova de diferentes

formas e dimensoes.

O Eurocode 2 (2002) e a EHE (2008) adotam a resisténcia caracteristica do concreto,
Jek, como sendo obtida em ensaios de corpos-de-prova cilindricos considerando um quantil de
5% e o fator de minoracao da resisténcia do concreto, v, € de 1,5. O ACI 318 (2008) e a CSA
A23.3 (2004) adotam resisténcia caracteristica a compressao do concreto obtida em ensaios de

corpos-de-prova cubicos, considerando um quantil de 1%.

Tabela 2.1 — Recomendacdes para a resisténcia das regiées nodais
Noés que recebem

apenas bielas, ou Nés que ancoram Noés que ancoram Nos sob
Recomendacao sob apoios ou q R tirantes em mais compressao
O apenas um tirante s~ . .
pontos de aplicacao de uma direcio triaxial
de forcas
Schafz SSSSCJhlaich 0,935 fuq 0,68 fea 0,68 fea 0,935 fea
Schlal(c]hggf)chafer 11 fog 08" foq 0,8 fq 1,1 frq
cep-Fip 1990 085-(1-2%). oy 060 (1-1%). 1, 060 (1-1%) g, :
) ’ 250/ “¢ ’ 250/ ‘¢ ’ 250/ “¢
fe f f fe
Eurocode 2 (2002) (1 _F};)) *fea 0,85- (1 - zgkb) “fea 075 (1 - zgkb) “fea 3 (1 - ﬁ) “fea
CSA A23.3 (2004) 0,85- 0. f 0,75-@. - f¢ 0,659, f/ -
ACI 318 (2008) 0,85 f 0,68 f/ 0,51 f/ -
EHE (2008) fea 0,70 - feq 0,70 - f.q 3,30 - frq
Sendo que:
Jek ¢ a resisténcia caracteristica a compressao do concreto;
Jed ¢ a resisténcia de célculo a compressao do concreto obtida em corpos-de-prova

cilindricos, considerando um quantil de 5% e um fator de minoragdo da

resisténcia igual a 1,5;

1 € a resisténcia caracteristica a compressao do concreto obtida em corpos-de-

prova cubicos, considerando um quantil de 1%;
D. ¢ o fator de seguranga que minora a resisténcia do concreto cujo valor € 0,65.

Quanto a resisténcia das bielas, a CSA A23.3 (2004) sugere que seja calculada pela
Expressao 2.2.
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f‘CI

Jw = 087170 &

<085-f (2.2)

Sendo que:
£1 é &5 + (&5 +0,002) - cotg?0;;
G5 € o menor angulo entre a biela e os tirantes;

Es ¢ a deformacdo da armadura tracionada que atravessa a biela inclinada num

angulo fs em relacdo a biela.

A CSA A23.3 (2004) oferece subsidios para a determinacido da drea de concreto da
biela, assim como o CEB-FIP 1990 (1993). A verificacio da biela pelo CEB-FIP 1990 (1993)
¢ feita pelas Expressdes 2.3 e 2.4, sendo que a Expressdo 2.3 € vélida para zonas ndo

fissuradas e a Expressdo 2.4 € vdlida para zonas fissuradas.

fek

fear = 0,85 - <1 - 2;0) * fed (2.3)
fek

fear = 0,60 - (1 - zgo) *fea (2.4)

O ACI 318 (2008), a EHE (2008) e o Eurocode 2 (2002) também fornecem valores
limites para a resisténcia das bielas. A norma brasileira ABNT NBR 6118:2003 recomenda a
utilizacdo do Método de Bielas e Tirantes em elementos como os blocos rigidos, todavia ndo
fornece subsidios para a utilizacdo do método sendo necessdrio recorrer a algumas dessas

obras ou cédigos citados.

2.2 ESTUDOS DESENVOLVIDOS PARA BLOCOS SOBRE ESTACAS

Nesta secdo do trabalho sdo discutidos alguns dos principais estudos realizados
durante um periodo de aproximadamente meio século que contribuiram para o entendimento

do comportamento dos blocos sobre quatro estacas. As pesquisas envolvendo blocos sobre
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duas e trés estacas que tiveram seus resultados discutidos contribuiram para a compreensao do

comportamento dos blocos em geral e para o desenvolvimento deste trabalho.

A realizacdo de ensaios experimentais de blocos de fundag¢do, em larga escala,
algumas vezes € limitada por dificuldades técnicas e financeiras. Por isso, em algumas
pesquisas foram realizadas andlises em programas computacionais empregando métodos
numéricos, tal como o Método dos Elementos Finitos. Nessas andlises € possivel obter
resultados em termos de esforcos solicitantes, deslocamentos e fissura¢do, ao longo de todo o

dominio, considerando a ndo-linearidade fisica do concreto e a presen¢a de armadura.

Outras pesquisas se detiveram na avaliagdio de modelos de dimensionamento,

analiticamente, abalizados em resultados experimentais provenientes de outras pesquisas.

2.2.1 PESQUISAS DE CARATER EXPERIMENTAL

Um dos primeiros estudos data do inicio da década de 1950 quando, por meio de
formulagdes desenvolvidas considerando a teoria da elasticidade bidimensional, Hobbs e
Stein (1957) obtiveram analiticamente a distribuicdo de tensdao em blocos sobre duas estacas,
sendo que esses resultados analiticos foram legitimados pelos obtidos experimentalmente em
modelos de escala 1:2 e 1:3. Os pesquisadores concluiram que os modelos com armadura
principal em forma de arco possuiam melhor eficiéncia permitindo a reducdo da drea de aco

da armadura.

Entre os anos de 1955 e 1961, Blévot e Frémy (1967) realizaram aproximadamente
cem ensaios experimentais em modelos de blocos sobre duas, trés e quatro estacas, em escala
reduzida e em escala natural, com a finalidade de avaliar o comportamento estrutural para
diferentes arranjos de armadura e altura. As condi¢des de apoio das estacas permitiam a
translac@o, no plano horizontal de todas as secOes, e a rotacdo na se¢do inferior. Também foi
avaliado o coeficiente de seguranca resultante da aplicacdo do método das bielas. Diferentes
disposi¢des de armadura, e sua influéncia no estado de formacdo de fissuras e estado limite

altimo, foram também examinadas.

Para blocos sobre duas estacas os pesquisadores ensaiaram modelos que possuiam

0,40 m de largura, pilar de secdo transversal quadrada, estacas quadradas e biela formando um
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angulo maior que 40° com a face inferior do bloco. A armadura do tirante possuia dois

arranjos: barras lisas com ganchos e barras com nervuras desprovidas de ganchos, Figura 2.3.

)

| | |

| | |

1 | |

35 35 35 35

| | | |

| 120 J L 120 J
Barras lisas Barras retas
com ganchos com mossas

Figura 2.3 - Tipos de armadura avaliados nos modelos sobre duas estacas de Blévot e Frémy

(1967)

Durante os ensaios, Blévot e Frémy (1967) observaram que a ruina, cuja causa foi
atribuida a ruptura por compressdo do concreto préximo ao pilar, a estaca ou ambos, foi
precedida por vdrias fissuras. Apds a ruptura da biela, houve o escorregamento das barras com
nervuras e sem ganchos. A fissuracdo foi induzida por tensdes de tracdo transversais ao fluxo
de tensdes de compressao. Apds a ruptura do concreto, as forcas passaram a ser resistidas

apenas pelas barras da armadura.

Quanto aos blocos sobre trés estacas, os pesquisadores utilizaram cinco disposi¢des

diferentes para a armadura, ilustradas na Figura 2.4.

i 1 F. | i Ty

¥ 1 K K| | | | ‘ | | ‘ ‘ ‘
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= bt = =
Armadura segundo Armadura em forma Armadura sobre as Armadura sobre as Armadura em forma
os lados de lago contornando medianas medianas e segundo de malha ortogonal

as estacas os lados
a b c d e

Figura 2.4 - Disposicoes de armaduras para blocos sobre trés estacas avaliadas por Blévot e
Frémy (1967)

Os arranjos “a”, “b” e “d” apresentaram resultados satisfatorios nos ensaios sendo que
a disposicdo do tipo “d” deve possuir armadura preponderante segundo os lados. O bloco
[P

com disposi¢do do tipo “c” apresentou forca ultima significativamente menor que oS

anteriores, justificado pela necessidade de um carregamento perfeitamente centrado para que
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[Pl

o modelo experimental seja coerente com o analitico. J4 o bloco com arranjo do tipo “e
apresentou aproximadamente metade da for¢a dltima dos demais além de ruptura brusca por
meio de fissura formada ao redor de uma das estacas, caracterizando que a armadura foi

insuficiente para resistir as tensdes de tragao.

Quanto a fissuracdo, as armaduras dispostas nos lados e com lagos apresentaram
melhor desempenho para as faces laterais e defici€éncia na face inferior do bloco, quanto a
fissuragdo. Na maioria dos modelos a ruina se deu pela ruptura a tracdo do concreto,
observada a partir do surgimento de fissuras que iniciaram na regido das estacas, ou seja,

caracterizando o fendilhamento da biela.

Foi observado que para angulos de inclina¢do da biela no intervalo de 40° a 55°, as
forcas de ruina nos ensaios foram maiores que as calculadas, garantindo assim a seguranca
quando respeitado esses valores. J4 para angulos que ndo pertencem a este intervalo, as forgas
de ruina calculadas foram superiores as obtidas nos ensaios indicando assim uma situag¢ao
desfavordvel a seguranca. Segundo Blévot e Frémy (1967), a seguranca a puncdo do bloco é

garantida desde que seja respeitado o limite inferior, de 40°, da inclinagdo da biela.

Blévot e Frémy (1967) também ensaiaram blocos sobre quatro estacas com 0s cinco
arranjos de armaduras, ilustrados na Figura 2.5. A quantidade de aco, em massa, para os

arranjos € equivalente.

T . 0 [
— il s
HH i i
} I 1T -

Armadura segundo Armadura em forma Armadura sobre as Armadura sobre as Armadura em forma
os lados de lago contornando diagonais diagonais e em de malha ortogonal
as estacas forma de lago
a b c d e
Figura 2.5 - Disposicoes de armaduras para blocos sobre quatro estacas avaliadas por Blévot e
Frémy

Quanto a seguranca contra a ruina, os blocos com disposicdes de armadura “a” e “d”
apresentaram-se igualmente eficientes, ja o modelo com arranjo “e” apresentou for¢ca de ruina
20% menor. Em relac@o a fissuracdo, os blocos com armadura nas diagonais apresentaram
grande nimero de fissuras para forcas de pequena intensidade, em especial nas faces laterais

provavelmente ocasionadas pela falta de armadura nessa regido, assim como os blocos com
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armadura em forma de laco e segundo as laterais apresentaram maior fissuracdo na face
inferior. De acordo com Blévot e Frémy (1967), esse aspecto pode ser melhorado pela adi¢ao
de uma armadura em forma de malha, sendo que a maior parcela da forca seja resistida pela

armadura posicionada segundo os lados.

Nestes blocos, assim como nos blocos apoiados sobre trés estacas, foi observado que
as ruinas aconteceram a partir de fissuras iniciadas junto as estacas. Em nenhum dos casos
houve ruina por pungdo de tal maneira que os resultados experimentais nao divergiram das

previsoes tedricas obtidas pelo método de bielas e tirantes.

Para todos os blocos cujas bielas possuiam angulo de inclinacdo entre 40° e 55° a
ruina foi precedida pelo escoamento da armadura principal e aconteceu para acdes superiores
aquelas calculadas pelo método de bielas e tirantes. Blévot e Frémy (1967) ainda recomendam
que, apesar do limite inferior de 40° ser favordvel a seguranca, é preferivel adotar angulos
maiores que 45° em beneficio a economia de ago. Percebeu-se também que para angulos das

bielas superiores a 55° o bloco teve comportamento de consolo curto.

No Brasil, Mautoni (1972) ensaiou vinte blocos sobre duas estacas com dois arranjos
de armadura: armadura em lagada continua na horizontal e armadura em forma de bigode. A
ruina dos modelos aconteceu por fendilhamento da biela comprimida com plano de fratura em
secdo localizada entre a estaca e o pilar, como ilustra a Figura 2.6. Percebe-se que as fissuras
possuem dire¢do paralela a da biela idealizada mostrando que a ruptura se deu em razao do

campo de tensdes de tracao, transversal a biela.

Figura 2.6 - Ruina do modelo ensaiado por Mautoni (‘972) e detalhe da armadura em bigode
Fonte: Mautoni (1972)

Mautoni (1972) relata que a armadura em bigode, além de ter apresentado

inconveniéncia na ancoragem, conduziu a um elevado consumo de ago. J4 a armadura em
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lagada continua € inconveniente quanto a produtividade e ainda reduz a altura util do bloco
em razdo do seu uso em multiplas camadas. Por meio deste estudo, Mautoni (1972) conseguiu
estabelecer um procedimento para a determinacdo da forga ultima do bloco e seu mecanismo

de ruina.

Clarke (1973) ensaiou quinze blocos apoiados sobre quatro estacas e avaliou trés
diferentes disposi¢cdes de armadura: em malha, segundo os lados e segundo as diagonais.

Esses trés arranjos de armadura estdo ilustrados na Figura 2.7.

Armadura em forma  Armadura segundo Armadura sobre as
de malha ortogonal os lados diagonais

Figura 2.7 - Arranjos de armadura dos blocos ensaiados por Taylor e Clarke (1976)

Além da disposicdo, o pesquisador estudou a influéncia do tipo de ancoragem das
barras variando-a nos quatro tipos que estao representados na Figura 2.8. Os blocos ensaiados
possuiam espacamento entre estacas de duas e de trés vezes o didmetro da estaca, resultando
em blocos quadrados de 0,75 m e de 0,95 m de lado respectivamente. As estacas possuiam

0,20 m de diametro e altura total de 0,45 m.

Figura 2.8 - Tipos de ancoragens da armadura ensaiados por Taylor e Clarke (1976)

Os resultados destes mesmos ensaios também foram apresentados em um trabalho de
Taylor e Clarke (1976) no qual foi investigada a influéncia dos detalhamentos de liga¢des em
estruturas de concreto e elementos cujo comportamento ainda nio estava esclarecido, tais
como os blocos de fundacdo. Nos blocos com armaduras ancoradas conforme os tipos A € B, a

disposi¢do da armadura influenciou na for¢a dltima do bloco, mas ndo em seu modo de ruina,
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de tal maneira que a forca ultima dos blocos com armadura segundo os lados foi 15% maior

que a dos blocos com armadura em forma de malha ou disposta segundo as diagonais.

O tipo de ancoragem teve maior influéncia nos blocos com armadura em forma de
malha. Nos blocos com armadura em malha o tipo de ancoragem B resultou em 5% de
acréscimo da forca dltima em relagdo a ancoragem do tipo A. J4 a ancoragem do tipo C
resultou em forga dltima 30% superior em relagao ao tipo A e ainda alterou a forma de ruina,
que ocorreu por flexdo e ndo por cisalhamento. A ancoragem do tipo D nio alterou a forca

ultima nem o comportamento em relagdo ao modo de ruina.

As primeiras fissuras formaram-se na porcao central das quatro faces laterais. Com o
desenvolvimento da forga, as fissuras se estenderam até o topo do bloco fazendo com que o
bloco fosse seccionado em quatro. Dois tipos de ruptura por cisalhamento foram observados:
a primeira semelhante ao cisalhamento que ocorre em vigas e a outra destacando uma cunha

de concreto na por¢do central do bloco, Figura 2.9.

CAP A%
FACE Fl
*

Figura 2.9 - Tipos de ruptura por cisalhamento observado por ylor e Clarke (1976)
Fonte: Taylor e Clarke (1976)

Sabnis e Gogate (1984, apud Delalibera, 2006, p. 16), mediante resultados obtidos em
ensaios de blocos sobre quatro estacas nos quais foram variados a taxa de armadura
distribuida, sugeriram um procedimento de dimensionamento de blocos apoiados sobre quatro
estacas. Os pesquisadores” concluiram que valores de taxa de armadura principal superiores a
0,2% tém influéncia desprezivel na forca de ruina. Essa constatacdo permite inferir que,
nestas condicdes, a ruina do bloco de fundagdo estd atrelada a ruptura da biela por compressao

ou fendilhamento.

2 SABNIS, G. M.; GOGATE, A. B. Investigation of Thick Slab (pile cap) Behavior. ACI Journal. Title n. 81-5,
p- 35-39, Jan/Fev, 1984.
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Adebar et al. (1990) ensaiaram seis blocos sobre estacas de altura de 0,60 m, dimensao
do pilar de 0,30 m x 0,30 m e estacas pré-moldadas de 0,20 m de diametro. A Figura 2.10

ilustra os modelos de blocos ensaiados.

236

BLOCO A BLOCO B BLOCOC

40

40

BLOCOD BLOCO E BLOCOF
Figura 2.10 - Modelos de blocos ensaiados por Adebar et al. (1990)

O bloco A foi dimensionado conforme o ACI 318 (1983)3 , 0s blocos B, C e D foram
dimensionados pelo Método das Bielas sendo o bloco D semelhante ao bloco B, todavia com
o dobro da armadura a fim de investigar a ruina do bloco antes do escoamento da armadura. O
bloco E era similar ao bloco D, entretanto a distribui¢do da armadura seguiu o cédigo ACI
318 (1983). Ja o bloco F foi construido semelhante ao bloco D, mas sem os cantos chanfrados
de concreto onde seriam os vértices do bloco a fim de avaliar uma hipétese do coédigo ACI. O
bloco C, sobre seis estacas dispostas em planta retangular, foi ensaiado a fim de investigar a

distribuicao das reacdes nas estacas.

Nos blocos A e B, que possuiam uma menor taxa de armadura, as deformacgdes das
barras de aco aumentaram repentinamente assim que se formou a primeira fissura. Os blocos
apresentaram poucas fissuras antes da ruina. Geralmente surgiu uma grande fissura de flexao
em cada espaco entre estacas. Em todos os blocos a ruptura do concreto foi definida pelo

desenvolvimento de novas fissuras.

? AMERICAN CONCRETE INSTITUTE. Committee 318 (ACI 318-83): Building Code Requirements for
Structural Concrete and Commentary. Detroit, Michigan, 1983.
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O bloco A rompeu com 83% do carregamento calculado conforme cédigo o ACI 318
(1983). No ensaio do bloco B percebeu-se que inicialmente o maior quinhdo da forca aplicada
era resistido pelas estacas mais proximas do pilar, este comportamento também foi observado
por Munhoz (2004) nos modelos numéricos de blocos sobre cinco estacas, sendo uma delas
centralizada. A ruptura ocorreu apds uma significante redistribuicdo das forcas nas estacas. A
forca ultima resistida pelo bloco foi 9% maior que a forca estimada pelo Método das Bielas.
Nao foi verificado o escoamento do tirante presente ao longo do maior comprimento entre as

estacas, apenas escoou o tirante presente na menor dire¢ao.

No bloco C a maior parte da forca aplicada foi resistida pelas duas estacas
intermedidrias enquanto as outras estacas, mais afastadas do pilar, resistiram a uma pequena
parcela da forca aplicada. Os blocos D e E apresentaram ruina antes do escoamento das
armaduras de qualquer um dos tirantes. O bloco F permitiu avaliar o método de
dimensionamento utilizado pelo c6digo ACI 318 (1983), baseado na verificagdo da flexdo e
do cisalhamento em uma sec¢ao transversal critica. Os ensaios indicaram que a forca de tracdo
na parte inferior do bloco nao diminui significativamente conforme se aproxima do apoio
como seria esperado no comportamento de flexdo. Mediante andlise das deformacdes ao
longo de uma secdo transversal, perceberam que nao hd uniformidade na sua distribuicdo e
que nao é adequada a consideragdo do comportamento de flexdo conforme indica o ACI 318

(1983).

O bloco D de acordo com o codigo ACI 318 (1983) deveria ser 63% mais resistente
que o bloco F, semelhante ao bloco D exceto pelo fato do bloco F ndo possuir os “cantos”
chanfrados, todavia a diferenca entre as for¢as tltima foram menores que 7%, comprovando a
previsdo feita pelo Método de Bielas e Tirantes e a hipdtese de que apenas a por¢do mais
central do bloco mobiliza resisténcia e ndo a se¢do completa, conforme considera o ACI 318

(1983).

Ainda, Adebar et al. (1990) observaram que as deformagdes principais de compressao
ndo atingiram valores criticos em nenhum dos blocos de tal maneira que a ruptura da biela
nao se deu por compressdo mas por tensdes de tracdo transversais. Por meio destes resultados
experimentais € dos obtidos mediante andlise numérica linear baseada no Método dos
Elementos Finitos, os pesquisadores sugeriram um modelo de biela e tirante mais refinado,
possuindo um tirante transversal de concreto para representar o estado de tensdes resultantes
do alargamento do fluxo de tensdes de compressdo na regiao entre o pilar e as estacas, Figura

2.11.
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Figura 2.11 — Modelo de Bielas e Tirantes proposto por Adebar et al. (1990)

As forcas ultimas dos ensaios foram comparadas com os valores previstos por meio do
ACI 318 e da CSA A23.3 A norma canadense, CSA A23.3, forneceu valores mais préximos

dos observados nos ensaios.

Com o objetivo de estudar o comportamento estrutural de blocos, em especial as
caracteristicas de for¢ca-deslocamento, as deformagdes da armadura, os padrdes de fissuras e a
forca udltima, Iyer e Sam (1995) conduziram ensaios experimentais e andlise numérica nao-

linear baseada no Método dos Elementos Finitos em blocos sobre quatro estacas.

Utilizando um elemento cubico isoparamétrico de oito nds para representar o concreto
e um elemento de trelica espacial de dois nds para representar a armadura, foram modelados
trés blocos, Figura 2.12, assumindo pilar e estacas de secdo quadrada sendo a distancia entre

eixos das estacas igual a trés vezes a sua dimensdo e a altura efetiva do bloco de 0,225 m.

3,75 am|

T
Z

10 cm

200n|  1dtogr
10 cm
375am
15 2 6 mm em cada 4 @ 8 mm em cada 5 2 10 mm em cada
diregéo faixa faixa
Figura 2.12 - Modelos numéricos de blocos sobre quatro estacas ensaiados por Iyer e Sam
(1995)

Como parametros fisicos do concreto foram considerados: resisténcia a compressao do

concreto de 19 MPa, 1,9 MPa de resisténcia a tracdo, méddulo de elasticidade de 22.077 MPa
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e didmetro maximo do agregado de 10 mm. Para o aco os pardmetros considerados foram:

resisténcia ao escoamento de 300 MPa e mddulo de elasticidade de 200.000 MPa.

As conclusdes de Iyer e Sam (1995) contrastam com as conclusdes de Blévot e Frémy
(1967) e de Taylor e Clarke (1976) no que diz respeito ao melhor arranjo de armadura. Nos
resultados experimentais, a forca média de ruina para os blocos com armadura em forma de
malha e com armadura sobre as diagonais foram respectivamente 10% e 8% superior a obtida
no bloco armado segundo os lados. J4 para os modelos numéricos, a superioridade da forca
ultima dos blocos com armadura distribuida em malha ou sobre as diagonais foi de 7% em

relacdo ao bloco com armadura segundo os lados.

Assim, os pesquisadores concluiram que os blocos com armadura em forma de malha
sd0 mais rigidos e, além disso, observaram que o comportamento dos blocos nos estagios
iniciais de carregamento assemelha-se ao comportamento de viga, com a deformacgdo da
armadura sendo maxima no meio do bloco e diminuindo quando se aproxima das estacas. A
medida que aparecem tantas fissuras que fagam com que as tensdes do concreto fissurado
sejam transmitidas pela armadura, a deformacao da armadura torna-se mais uniforme ao longo

do seu comprimento caracterizando um tirante e, por conseqiiéncia, a resisténcia do bloco

torna-se dependente da resisténcia da biela comprimida.

Carvalho (1995) realizou prova de carga em diferentes blocos apoiados sobre grupos
de estacas de pequeno didmetro com a finalidade de estudar o comportamento quanto a
fissuracdo, deformagdes e distribui¢do de for¢a nas estacas. Também foi avaliada a parcela de
forca transferida pelo bloco diretamente ao solo além de terem sido confrontados os
resultados obtidos com as previsdes dos modelos tedricos proposto por Blévot e Frémy (1967)

e pelo boletim 73 do CEB-FIP (1970).

Os blocos foram construidos sobre estacas moldadas no local em um campo
experimental sendo que foram avaliados blocos sobre uma, duas, trés e quatro estacas. Duas
configuragdes de blocos sobre trés estacas foram estudadas: trés estacas segundo os vértices
de um triangulo eqiiildtero e trés estacas alinhadas. Durante os ensaios foram aferidos os
deslocamentos no bloco, as deformagdes em alguns pontos da armadura, as reagdes nas

estacas e a pressao aplicada pela superficie inferior do bloco no solo.

Carvalho (1995) observou que para as cargas de servigo, as armaduras de finalidade
construtivas foram pouco solicitadas, entretanto ndo conseguiu avaliar os métodos de

dimensionamento, pois o bloco ndo foi carregado até seu limite, sendo interrompida a prova
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de carga quando as estacas atingiram recalques da ordem de 50 mm. A contribui¢do da reagcdo
exercida pelo solo na base do bloco foi de 12%, em média, da for¢a aplicada ao conjunto. As
estacas resistiram, aproximadamente, a mesma parcela da forca aplicada sendo que as

diferencas apresentadas podem ser remetidas a imprecisao das células de carga.

Interessados em avaliar o comportamento de blocos pré-moldados sobre quatro
estacas, Chan e Poh (2000) realizaram ensaios em trés blocos, um moldado
convencionalmente, bloco A, e outros dois pré-moldados, blocos B e C. Os blocos pré-
moldados consistiam de uma casca de concreto de 7,5 cm que servia de fOorma para a
concretagem do bloco sendo que as armaduras do bloco estavam ancoradas nesta casca de tal
modo a formar um conjunto. Os blocos A, B e C possuiam dimensdes em planta de 100 cm x
100 cm e estacas de secdo transversal quadrada de 15 cm. Todos possuiam pilar de secdo
quadrada de 20 cm. Os blocos A e B mediam 40 c¢m de altura e utilizavam mesma armadura, ja
o bloco C possuia altura de 30 cm e quantidade maior de armadura, designada para avaliar a

ruptura por cisalhamento.

Chan e Poh (2000) observaram que o comportamento quanto a fissuragdo e a
capacidade resistente ndo alterou entre o bloco moldado convencionalmente e o pré-moldado,
além disso, os procedimentos adotados para o dimensionamento levaram a resultados
conservadores sendo que o procedimento adotado para blocos usuais poderia ser aplicado com

seguranca neste tipo de bloco pré-moldado.

Mediante ensaios experimentais em nove modelos de escala natural e por meio de
analise numérica considerando a nfo-linearidade do concreto, mas desconsiderando a
presenca de armaduras, Miguel (2000) estudou a formacdo de fissuras € o0 modo de ruina de
blocos sobre trés estacas. A analise numérica baseada no Método dos Elementos Finitos foi

realizada por intermédio do programa computacional LUSAS.

A pesquisadora constatou que: o Método das Bielas e Tirantes € seguro, com margem
de seguranca minima de 12%; os modelos com armadura segundo os lados combinados com
armaduras segundo as medianas ou combinados com armadura em gaiola apresentaram maior
eficiéncia quanto a resisténcia; todos os blocos tiveram ruina por fendilhamento das bielas

seguido do escoamento das barras da armadura principal.

Delalibera (2006) analisou experimentalmente quatorze blocos sobre duas estacas e
simulou numericamente oitenta e um blocos sobre duas estacas a fim de analisar a formacao

das bielas de compressdo, avaliar a eficiéncia dos ganchos na ancoragem das barras da
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armadura do tirante e propor um modelo de bielas e tirantes mais refinado para blocos sobre
duas estacas. Mediante a utilizagdo do programa computacional ANSYS, Delalibera (2006)
simulou modelos numéricos baseados no Método dos Elementos Finitos, considerando a
fissuracdo do concreto e a presenca de armaduras. Esses modelos foram divididos em trés
grupos, sendo que foram variadas a excentricidade da agdo vertical do pilar, a secdo
transversal das estacas, a sec¢do transversal do pilar e a altura do bloco. Mediante utilizagdo do
critério ANOVA, de analise de variancia, o pesquisador conseguiu avaliar qual a sensibilidade
que o bloco tem com relacdo aos parametros estudados, concluindo que a excentricidade da
forca vertical aplicada ao bloco, a altura do bloco, a 4rea da se¢do transversal do pilar e da
estaca e o acoplamento destes fatores foram os pardmetros que tiveram maior influéncia na
forca tultima. Delalibera (2006) observou que apenas uma parte da secdo transversal do topo
da estaca € solicitada de maneira mais intensa sendo que, aproximadamente, a um ter¢o da
profundidade do fuste as tensdes na secdo da estaca se uniformizam. Acredita-se que este
comportamento possa sofrer variacdes quando alteradas as condicdes de vinculacdo das

estacas.

O pesquisador, nos ensaios experimentais, constatou que a deformagdo dos ganchos é
desprezivel, assim como j& havia antecipado Adebar et al. (1990) e Miguel (2000). Este
comportamento pode ser atribuido ao aumento da eficiéncia da ancoragem promovido pelo
confinamento das barras pelas tensdes de compressao oriundas das bielas. Do mesmo modo
pode-se inferir que a redugdo das tensOes nas barras da armadura principal, quando
localizadas proximas as estacas, tenha a mesma razdo. Ao término de seu trabalho, Delalibera
(2006) sugere um Modelo de Bielas e Tirantes para blocos sobre duas estacas submetidos a
forca vertical e momento. Propde também o dimensionamento de uma armadura de

fendilhamento a fim de limitar a abertura de fissuras paralelas a biela.

Com o propésito de analisar o comportamento de blocos sobre estacas com calice
externo para ligacdo com pilar pré-moldado, Campos (2007) realizou estudo experimental em
trés modelos de escala 1:2 de blocos com cdlice externo apoiados sobre estacas metélicas
onde se variou o comprimento de embutimento em cada modelo. As paredes do célice e do
pilar foram moldadas com a rugosidade descrita na ABNT NBR 9062:1985 de um centimetro
de amplitude a cada dez centimetros de comprimento e as dimensdes do modelo foram tais
que os angulos de inclina¢@o das bielas de compressao atendessem ao intervalo recomendado

por Blévot e Frémy (1967). Durante os ensaios foram medidos: deslocamentos verticais, da
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face inferior do bloco, e horizontal, a partir de sua face lateral; forca aplicada; reagdes nas

estacas; deformacdes nas armaduras principais do bloco e do pilar.

Campos (2007) observou que: nos trés modelos a primeira fissura surgiu para uma
forca de aproximadamente 60% da forca tultima; as forcas no tirante reduziram, em média,
31% em sec¢des localizadas no centro das estacas quando comparadas com as forgas dos
tirantes no meio do vao; a ruina dos trés modelos adveio do fendilhamento das bielas nas
proximidades das estacas, sendo que no terceiro modelo a ruina também foi acompanha pelo
escoamento da armadura principal do bloco; houve a reducdo da forca nas barras da armadura
principal do pilar 8 medida que aumentou-se a parcela de comprimento de embutimento do
pilar. Este fendmeno pode ser atribuido a transmissao das forgas verticais, que antes atuavam

somente na secao transversal do pilar, ao colarinho.

A partir dessas observacoes, o pesquisador concluiu que: a utilizagdo de blocos com
célices possuindo maior comprimento de embutimento acarreta menores quantidades de aco,
maior forca ultima e menos fissura¢do; a recomendagdo de se considerar 2/3 do comprimento
de embutimento para a transmissdo das forcas por atrito, feita por Melo (2004), ¢é

conservadora.

2.2.2 PESQUISAS DE CARATER NUMERICO OU ANALITICO

Confrontando a for¢a dltima dos blocos ensaiados experimentalmente por Deutsch e
Walker (1963)4, Blévot e Frémy (1967), Clarke (1973), Sabnis e Gogate (1984) e Adebar et
al. (1990) com as forgas ultimas obtidas segundo as recomendagdes do ACI 318 (1977), ACI
318 (1983), ACI 318 (1983) secdo 11.3 e pelo método de bielas proposto pelos préprios
pesquisadores, Adebar e Zhou (1996) avaliaram os procedimentos para o dimensionamento de

blocos rigidos segundo a norma americana.

Os pesquisadores comprovaram que os procedimentos sugeridos por estes codigos nao
sdo convenientes para blocos rigidos, pois as previsdes obtidas pelo dimensionamento ao
cisalhamento foram muito conservadoras e pela flexao foram contra a seguranca. J4 o método

de bielas e tirantes proposto por Adebar e Zhou (1996) levou a resultados favordveis a

* DEUTSCH, G. P.; WALKER, D. N. O. Pile Caps. Civil Engineering Research Project. University of
Melbourne, 1963. 75p.
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seguranca € com menor variacdo em relacdo aos valores experimentais. Para generalizar o
procedimento de dimensionamento de blocos rigidos e flexiveis, Adebar e Zhou (1996)
recomendam a obten¢do da altura do bloco por meio do dimensionamento sugerido pelo ACI
318 nas versdes anteriores a 1983, ou seja, verificando o cisalhamento em uma direcdo na
secdo que dista d da face do pilar e em duas dire¢des, em seguida recomendam a verificacao
da tensao nas bielas por meio da formulacao sugerida pelos autores, que leva em consideragdo
o acréscimo de resisténcia promovido pelo efeito de confinamento, e se necessario, aumenta-
se a altura ou as dimensdes do bloco para incrementar o efeito de confinamento. Este

procedimento também € adotado pela CSA A23.3 (2004).

A fim de avaliar as rotinas de projeto de blocos de fundagdo mais utilizadas, Munhoz
(2004) analisou trinta e trés modelos de blocos sobre uma, duas, trés, quatro e cinco estacas
que foram avaliados analiticamente pelos métodos propostos por: Blévot e Frémy (1967),
CEB-FIP (1970) e EHE (2001)°. Estes modelos também foram analisados numericamente
pelo método dos elementos finitos, considerando o comportamento eldstico-linear, por meio

do programa computacional ANSYS.

As séries elaboradas pela pesquisadora contemplavam sete modelos para blocos sobre
quatro estacas sob acdo de for¢a centrada. Estes sete modelos apresentavam as dimensoes do
bloco constantes com variacao apenas das dimensdes dos pilares. Para facilitar a modelagem e
a criacdo da malha de elementos finitos, a pesquisadora aproveitou a simetria em uma dire¢cdo

e definiu estacas retangulares de drea equivalente a das estacas circulares, Figura 2.13.

Figura 2.13 - Modelos de bloco sobre quatro estacas analisados por Munhoz (2004)
Fonte: Munhoz (2004)

> COMISION PERMANENTE DEL HORMIGON. EHE: Instruccién Espaiiola de Hormigén Armado.
Ministerio de Fomento, Centro de Publicaciones, Madrid, 2001.
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Na andlise numérica dos blocos sobre quatro estacas, Munhoz (2004) constatou que ao
aumentar o diametro das estacas, as tensdoes de compressao nas bielas decresceram em razao
do alargamento do campo de tensdes de compressao além da secdo do pilar e estacas, ainda,
houve a diminui¢do da for¢a de tragdo no tirante situado na regido inferior do bloco,
entretanto nio tdo expressivo quanto para blocos sobre duas estacas para os quais a

pesquisadora observou diferencas de tensdes chegando a 20%.

Os blocos com pilares de secao retangular de 0,20 m x 0,80 m e os blocos com pilares
de secdo quadrada equivalente de 0,40 m x 0,40 m apresentaram pequena diferenca entre
valores maximos de tensdes de tragdo, ao contrario do que foi observado para os blocos sobre

duas estacas.

A intensidade das tensdes de compressao nas bielas dos blocos com pilares de secao
quadrada foi maior que nos blocos com pilares de secdo retangular, demonstrando que a
estratégia dos métodos analiticos que propdem a simplificacdo de um pilar de sec¢do retangular
para um de secdo quadrada de drea equivalente é conservadora. Esse aspecto pode estar
relacionado a diminuicdo do angulo de inclinagdo da biela idealizada quando se adota essa
simplificacdo, entretanto o autor acredita que esse procedimento possa resultar contra a

seguranca em situa¢des quando o pilar possuir uma secdo retangular muito alongada.

Ao término de seu trabalho, Munhoz (2004) sugere um modelo de Bielas e Tirantes
mais refinado, baseado nos resultados obtidos em termos de tensdes principais € que se

assemelha com aquele proposto por Adebar et al. (1990)

Ramos (2007) estudou o comportamento de blocos apoiados sobre dez estacas quanto
a distribui¢do das forcas reativas entre as estacas e quanto ao fluxo de tensdes nas dire¢des
principais. O estudo foi baseado em resultados de andlise numérica nao-linear por meio do
programa computacional ANSYS. A fim de considerar a deformabilidade do solo, o
pesquisador empregou elementos de mola, de comportamento elasto-plastico multi-linear, nos
nds de apoio das estacas. Nos modelos analisados o pesquisador variou a altura dos blocos, a
resisténcia a compressdo do concreto, o tipo de acdo atuante e o tipo de vinculacdo, se

deformavel ou nio.

Ramos (2007) constatou que a resisténcia a compressido do concreto nao exerce
influéncia significativa no comportamento do bloco. Os resultados obtidos pelo pesquisador
indicam que o comportamento estrutural do bloco depende do tipo de vinculagdo das estacas,

ou seja, do comportamento do solo e da altura do bloco. Para os blocos em que foram
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simulados apoios deforméveis, houve uma melhor distribui¢cdo das reagcdes entre as estacas.
Para a situacdo de apoios indeformdveis, houve concentracdo das reacdes de maior
intensidade nas estacas mais proximas ao pilar. Com o aumento da altura do bloco,
conseqiientemente de sua rigidez, houve a maior uniformizacdo na distribui¢do das reacdes
entre as estacas. Os blocos solicitados por momento, além da forga vertical, apresentaram
valores de reacdes nas estacas diferentes daqueles obtidos analiticamente por meio da
utiliza¢do da formulacdo que deriva do célculo de flexdo composta. Essas variacdes chegaram

a ser superiores a 100% e em alguns casos houve inversao do sinal da reacao.

Por meio de andlise numérica ndo-linear baseada no Método dos Elementos Finitos,
Delalibera (2007) estudou o comportamento e as formas geométricas das bielas dos blocos
sobre duas estacas com o cdlice embutido sob acdo de forca axial, horizontal € momento no
pilar. Nessa pesquisa foram analisados 54 modelos, por intermédio do programa
computacional ANSYS, considerando a fissuragdo do concreto, a presenca de armaduras e o

atrito na interface entre as paredes do cdlice e do pilar.

Nessa investigacao, Delalibera (2007) variou o comprimento de embutimento do pilar
no bloco, £, a espessura da “laje” de fundo do bloco, A, a excentricidade da acdo vertical e
o tipo de conformacdo das paredes da interface de ligacdo. As secdes do pilar e das estacas
foram fixadas em valores usuais de se¢do quadrada, com 40 cm e 30 c¢m de lado
respectivamente. A taxa de armadura dos blocos também foi fixada em favorecimento a
praticidade da montagem dos modelos sendo justificada em razdo da ruina do bloco ficar
definida pela ruptura da biela e ndo pelo escoamento das armaduras. O bloco ndo teve
variacdo das suas dimensdes em planta e, em razao da influéncia na distribuicdo de tensdes no
bloco exercida pela rigidez das estacas e pelo tipo de solo de apoio, foram avaliados alguns
modelos com estacas de comprimento real considerando o solo como meio continuo. Na

Figura 2.14 sdo ilustrados os elementos e malhas que foram utilizados em um dos modelos.
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Figura 2.14 - Discretizacao dos elementos de volume (SOLID 65) e de barra (LINK §8)
Fonte: Delalibera (2007)

As principais observacoes de Delalibera (2007) foram: as tensdes nas estacas ndo sao
distribuidas uniformemente sendo a intensidade maior nas regides da estaca mais afastadas da
borda do bloco; as tensdes nas estacas foram uniformizadas a partir de 1/3 do comprimento do
fuste; ocorrem diferencas significativas entre a drea da se¢@o da biela junto 4 estaca quando
calculada conforme os critérios de Blévot e Frémy (1967) e quando obtida da andlise
numérica; blocos de interface lisa cujo comprimento de embutimento do pilar e a espessura da
“laje” de fundo sdo reduzidos possuem capacidade resistente determinada pela puncdo do
bloco; modelos de bielas e tirantes devem ser modificados de acordo com as a¢gdes atuantes no

bloco.

Por meio de uma andlise de variincia, Delalibera (2007) pode determinar quais das
varidveis estudadas exerceram maior influéncia no comportamento estrutural dos blocos
analisados. Nos blocos de paredes lisas solicitado por forca axial ou por forca axial e
momento, os resultados foram influenciados principalmente por £, seguido de h,, sendo que
foi verificado que a presenca do momento tem influéncia no valor de .. Naqueles
solicitados apenas por momento, o atrito e a resisténcia dos materiais da interface bloco-
preenchimento-pilar exerceram maior influéncia na capacidade portante. Nos blocos de
interface rugosa, as variaveis analisadas ndo exerceram influéncia significativa na resisténcia
do bloco, ou seja, a ruina do bloco estard condicionada a ruptura das bielas por compressao ou

fendilhamento, ou ainda, ao escoamento das armaduras do tirante.
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Souza et al. (2007) propuseram um modelo de bielas e tirantes adaptavel a geometria
do bloco e ao tipo de carregamento que atua na base do pilar em blocos sobre quatro estacas,
Figura 2.15. Este modelo considera a formagao das bielas a partir do ponto onde atua a forca
vertical excéntrica de tal modo que a inclinac@o das bielas, o valor da tensdo nos tirantes e as
reacdes nas estacas sdo obtidos em funcdo do valor da excentricidade da acdo vertical do
pilar. O modelo proposto possui restricdes quanto a excentricidade, que ndo deve superar a
regido limitada pelo perimetro do pilar, e quanto a existéncia de estacas tracionadas. A fim de
evitar a ruina por cisalhamento, caracterizada pelo fendilhamento das bielas, os pesquisadores

sugerem limitar os valores das tensdes de compressao na base do pilar.

O modelo analitico proposto foi comparado com os resultados obtidos em modelos
numéricos analisados pelo Método dos Elementos Finitos tendo sido considerada a nao-
linearidade fisica. Os resultados indicaram que o modelo de bielas proposto para blocos
submetidos a acdo de forca excéntrica conduz a situacdo de seguranca, uma vez que a forca

ultima obtida nao ultrapassou a dos modelos numéricos.

Figura 2.15 — Trelica espacial idealizada para blocos onde atuam forga vertical excéntrica

Souza et al. (2007) concluem que o valor limite de compressao na base do pilar deve
ser igual ao proposto por Adebar et al. (1990), 1,0-f.k. Os pesquisadores também avaliaram
numericamente os mesmos blocos retirando-se as suas armaduras e concluiram que, para os
modelos analisados, a resisténcia a tragdo do concreto, geralmente nio considerada nos
projetos, contribuiu significativamente na resisténcia dos blocos. Apesar de o modelo

abranger boa parte das situagdes em construgdes de concreto moldado in loco, ainda existe
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uma demanda por modelos de bielas para o dimensionamento de blocos apoiados em estacas

tracionadas.

Souza et al. (2009) confrontaram os resultados experimentais obtidos em blocos
apoiados sobre quatro estacas ensaiados nas pesquisas de Blévot e Frémy (1967), Clarke
(1973), Suzuki et al. (1998)6, Suzuki et al. (1999)7, Suzuki et al. (2000)8 e Suzuki e Otsuki
(2002)° com os resultados obtidos por meio do modelo proposto. Para a previsio do
comportamento dos blocos, os pesquisadores propuseram equacdes que estimam a forca
correspondente ao inicio de fissuracdo, a forca dltima e a for¢a que provoca o escoamento das
armaduras, sejam elas em forma de malha ortogonal e/ou concentrada sobre as estacas.
Também fizeram previsdes do modo de ruina, se por momento fletor ou forca cortante. Cada
uma das formulacdes foi calibrada por meio de um coeficiente cujo valor foi obtido por

intermédio dos resultados experimentais supracitados.

Depois de comparar os valores obtidos experimentalmente com os valores obtidos
pelas equacdes propostas, Souza et al. (2009) chegaram a coeficientes de variagdo das
previsdes de fissuracdo e de escoamento da armadura de 0,14 e 0,15 respectivamente, e do
coeficiente de variacdo da forca ultima de 0,23. Também constataram que em 87% dos
modelos analisados as previsdes do modo de ruina foram corretas. Estes dois estudos
evidenciam que a utilizacdo do modelo de bielas e tirantes conduz a um dimensionamento
racional que pode ser aprimorado para a previsdao de outros eventos importantes que ocorrem

no bloco em servigo.

Barros (2009) estudou o comportamento de blocos sobre duas estacas possuindo
ligacdo pilar-fundagdo do tipo célice embutido, para pilar pré-moldado. O estudo baseou-se na
andlise numérica ndo-linear de modelos em elementos finitos considerando a presenca de
armaduras, a fissuracdo do concreto e a interface da ligagcao entre pilar pré-moldado e bloco.
Para analisar o0 modelo numérico e calibrar os parametros de entrada do modelo constitutivo,
o pesquisador utilizou os resultados experimentais e numéricos da pesquisa de Delalibera

(2006), envolvendo blocos sobre duas estacas. Toda a anélise foi realizada por intermédio do

6 SUZUKI, K.; OTSUKI, K.; TSUBATA, T. Influence of Bar Arrangement on Ultimate Strength of Four-Pile
Caps. Transactions of the Japan Concrete Institute, v. 20, pp. 195-202, 1999.

"SUZUKI, K.; OTSUKI, K.;: TSUBATA, T. Experimental Study on Four-Pile Caps with Taper. Transactions
of the Japan Concrete Institute, v. 21, pp. 327-334, 1999.

8 SUZUKI, K.; OTSUKI, K.; TSUCHIYA, T. Influence on Edge Distance on Failure Mechanism of Piles Caps.
Transactions of the Japan Concrete Institute, v. 22, pp. 361-367, 2000.

o SUZUKI, K.; OTSUKI, K. Experimental Study on Corner Shear Failure of Pile Caps. Transactions of the
Japan Concrete Institute, v. 23, 2002.
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programa computacional DIANA sendo que foram comparados os resultados obtidos por este
programa com os resultados obtidos pelo programa ANSYS. Para representar a progressdo das
fissuras no modelo, em razao da elevagcdo da intensidade do carregamento, o pesquisador
optou por utilizar o modelo Total Strain que descreve esse comportamento levando em
consideracdo parametros da Mecanica da Fratura. Assim como Souza (2006), que utilizou o
mesmo programa computacional e o mesmo modelo constitutivo na analise de blocos de
fundagdo, Barros (2009) obteve sucesso na obtencdo da forca de ruina, entretanto as respostas
em termos de deslocamentos ndo foram compativeis com os resultados experimentais, sendo
mais proximas de outros resultados numéricos. Esse comportamento pode ser atribuido as
limitacdes do modelo em representar os fendmenos considerados e também a presenca de
outros fendmenos, tais como fissuras pré-existentes, deformabilidade do pértico de reacdo e
desvios que possam ter ocorrido durante os ensaios experimentais, como pequenas

excentricidades.

Um total de vinte e quatro blocos possuindo célice embutido foram numericamente
analisados sendo que dezesseis deles possuiam também viga lateral de travamento, Figura
2.16. A ligacdo foi simulada mediante a utilizacdo de elementos de interface na ligacdo pilar-
graute. O pesquisador justificou o uso dos elementos de interface por considerar que
elementos de contato devam ser utilizados para simular a ndo-linearidade de contato e que os
elementos de interface podem representar satisfatoriamente as ligagdes entre concretos. Para o

comportamento da interface foi escolhido o modelo de friccao de Coulomb.

= yIcA
= BLOCO
ESTACA EFILAR
# T GRAUTE
PLACA METALICA

Figura 2.16 — Exemplo de um dos modelos analisados por Barros (2009).

Barros (2009) constatou que os blocos cuja espessura da parede do cdlice era de 15 cm

obtiveram maior resisténcia que aqueles cuja espessura era de 20 cm. Esse comportamento
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ndo € preditivo, de tal modo que pode ser que, em razdo da maior espessura da parede do
célice, uma parcela maior da forca tenha sido transferida para a parte inferior central do bloco
resultando em uma menor resisténcia. A forca dltima atingiu maiores valores nos blocos de
maior altura, tanto para a ligacdo de conformacdo lisa quanto rugosa. A presenga da viga
lateral de travamento fez com que a intensidade da forca ultima reduzisse para os blocos cujo
angulo de inclinacdo da biela era de 55° esse fendmeno ndo foi observado quando a
inclinacdo das bielas era de 45°. Quanto ao fluxo de tensdes principais de compressao, o
pesquisador concluiu que, em ambos os tipos de conformagao da interface da ligac@o, houve a
formacdo de bielas de compressdo a partir do inicio do embutimento do pilar no bloco, sendo
maior a distribui¢cdo de tensdes de compressao quando a interface era rugosa. Ainda quanto ao
fluxo de tensdes, Barros (2009) verificou que hd uma grande intensidade de tensdes de
compressao na parte inferior do bloco. Isto € um indicativo de que deve ser verificada a
possibilidade de puncdo do bloco pelo pilar como uma das configuragdes de ruina do

elemento.

Quanto as tensdes nas armaduras, o pesquisador observou que o gancho poderia ser
desprezado, em razdo das tensdes nas barras serem muito reduzidas em secdes ao longo da
face da estaca até a face do bloco. As armaduras secundérias foram mais solicitadas nas
secoes em que atravessam as bielas, indicando que uma parcela das tensdes transversais a

biela € resistida por esse tipo de armadura.

2.2.3 CONSIDERAGOES FINAIS

Os ensaios realizados por Adebar et al. (1990) indicaram que a aplicacao do Método
das Bielas conduz a resultados favordveis a seguranca e ainda demonstraram, por meio de um
dos ensaios, que o Método das Bielas representa com maior veracidade o comportamento do
bloco. Além disso, confirmaram a observagdo feita por Taylor e Clarke (1976) quanto a
reduzida variacdo da tensdo ao longo da armadura do bloco armado sobre os lados, indicando
que a armadura estd se comportando mais como o tirante da trelica idealizada do que uma

armadura longitudinal do bloco.

Quanto a disposicdo das armaduras em blocos sobre quatro estacas, as dispostas

segundo as laterais apresentam maior eficiéncia em relagdo as demais disposi¢des tais como
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segundo as diagonais e em malha. Esse fato foi primeiramente observado por Blévot e Frémy
(1967) e posteriormente por Taylor e Clarke (1976) por meio de ensaios experimentais,
entretanto, Iyer e Sam (1995) chegaram a resultados dispares em seu estudo envolvendo
ensaios experimentais e numéricos. Mas, percebe-se que o angulo de inclinacdo das bielas dos
modelos ensaiados por Iyer e Sam (1995) € de 54,2°, préximo ao valor mdximo indicado por
Blévot e Frémy (1967) de 55° para o uso do Método das Bielas com seguranga. Considerando
que o tirante idealizado situa-se sobre as estacas, pela l6gica do Método das Bielas, €
conveniente que haverd maior eficiéncia quando houver maior concentracdo de armaduras
nessa regido, todavia, ao se aumentar o angulo de inclinacdo das bielas ocorre uma reducao da
forca de tragdo no tirante que pode explicar os resultados obtidos por Iyer e Sam (1995).
Acredita-se que a disposicdo mais interessante quanto a seguranca € quanto a economia seja a
de armadura principal segundo os lados acrescida de armadura minima em forma de malha

para combater a fissuragdo na face inferior do bloco.

A respeito da ruina, verificou-se que essa ocorre a partir de ruptura da biela
comprimida, seja pela compressao ou pelo fendilhamento. A ruina nos ensaios de Blévot e
Frémy (1967) foi caracterizada pela ruptura a compressao do concreto proximo a estaca e/ou a
base do pilar. J& Adebar et al. (1990) admite que a ruptura das bielas resultam das tensdes
transversais de tracdo que surgem em razdo do alargamento do campo de tensdes

compressivas ao longo da biela, fendilhamento.

Em relacdo aos blocos com célice embutido, por intermédio das andlises numéricas de
Delalibera (2007) e de Barros (2009), acredita-se que quando a ligac@o possuir interface lisa,
o comportamento do bloco dependerd do comprimento de embutimento e da espessura da
“laje” de fundo do bloco. Para um comprimento de embutimento e uma espessura da laje de
fundo reduzida, os resultados indicam que a capacidade resistente do bloco serd regida pela
resisténcia a puncdo da camada inferior situada sob a base do pilar. Em relacio ao
comportamento do bloco cujo cdlice de fundagdo possui interfaces rugosas, os pesquisadores

admitiram o mesmo desempenho de uma ligacao monolitica.
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2.3 PROJETO DE BLOCOS SOBRE QUATRO ESTACAS

A seguir sdo descritos os principais métodos e critérios para o dimensionamento e
detalhamento de blocos apoiados sobre quatro estacas. As recomendacdes foram obtidas de

codigos normativos e de autores e pesquisadores consagrados na rea.

2.3.1 CALCULO DAS REAGOES E DO NUMERO DE ESTACAS

O numero de estacas € determinado a partir da capacidade de carga da estaca adotada
no projeto. A capacidade de carga das estacas corresponde ao menor valor entre a mdxima
forca que a estaca € capaz de transmitir a0 maci¢o, de forma a respeitar os limites de
resisténcia e de deformacdo, e a maxima forca que a se¢do da estaca resiste como elemento

estrutural.

Tomando como base um bloco sobre estacas cuja base do pilar possua reacdo em
forma de forca vertical e de momento em duas direcdes, Figura 2.17, Schiel (1957) sugere o

célculo das reagdes das estacas por intermédio da Expressao 2.2.
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Figura 2.17 — Bloco sobre um nimero qualquer de estacas submetido a acdo vertical excéntrica

A aplicacdo dessa expressdo para o cdlculo das reagdes das estacas deriva do calculo

de flexao composta de um corpo infinitamente rigido, desse modo, aplicada aos blocos rigidos
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apoiados sobre estacas verticais que possuam mesma sec¢do transversal e mesmo

comprimento.

Ng Myg-x; My,

Ri =
- \n 2 — \"n 2 2.2)
n i=1%i i=1Yi
Sendo que:
Ri € a reacdo da estaca cujo centrdide situa-se em X; Vi

Na ¢ a forca vertical da reacdo do pilar somada ao peso proprio do bloco;
Myzs € o momento em torno do €ixo X;

Myq € 0o momento em torno do €ixo y;

n € o nimero de estacas.

O estaqueamento € determinado de forma iterativa até que sejam atendidos os critérios
de seguranca e economia. A Expressdo 2.2 vem sendo usada satisfatoriamente em projetos de
fundagdes, no entanto é oportuno observar os resultados obtidos em algumas pesquisas que
sugerem que a maior parte da for¢a aplicada ao bloco € transmitida as estacas que se
encontram mais proximas ao pilar. Munhoz (2004) verificou este comportamento nos blocos
apoiados sobre cinco estacas, sendo uma delas centralizada. Este fendmeno pode ser atribuido
ao fato dos blocos ndo possuirem rigidez infinita, apesar de serem classificados rigidos, e a
tendéncia das forgas internas serem conduzidas a uma situacdo de equilibrio que atenda ao

principio de minima energia, portanto pelo menor caminho, conforme descrito no item 2.1.

2.3.2 CLASSIFICACAO DOS BLOCOS E RECOMENDACOES QUANTO A ALTURA

Geralmente os blocos sdo classificados quanto ao seu comportamento em rigidos e
flexiveis. Essa classificacdo é feita a partir das dimensdes do bloco e, desse modo, pode
apresentar variagdes de acordo com a bibliografia consultada. A ABNT NBR 6118:2003

admite que os blocos sejam rigidos quando a altura /4 do bloco atende a Expressao 2.3:
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a—ap
3 (2.3)

h >

Sendo que:

h ¢ a altura do bloco;

a ¢ a dimensao do bloco em uma direcao;

a, ¢ a dimensdo do pilar na mesma direcao considerada em a.

Nos blocos flexiveis admite-se o comportamento de viga ou de laje macica com
dimensionamento baseado na determinacdo da armadura principal, que resistird as tensdes de
tracdo longitudinais em uma secdo critica, € na determina¢do da altura necessdria para que o
bloco resista a forca cortante em uma se¢do critica. Nos blocos rigidos nao é comprovado o
comportamento de viga, ou seja, a distribuicdo de deformacdes ao longo de uma sec¢do do
bloco ndo apresenta linearidade. Sendo um elemento estrutural caracterizado pela
descontinuidade, a ABNT NBR 6118:2003 recomenda a adoc¢do de modelos tedricos

adequados para o célculo e dimensionamento de blocos rigidos.

Em relacdo a altura do bloco, Guerrin (1955) recomenda que a altura dtil d atenda a

Expressao 2.4.

d > 0,70 - (le - az—”) (2.4)

Sendo que:
d ¢ a altura util do bloco;
I, ¢é a distancia entre eixos das estacas.

Os ensaios conduzidos por Blévot e Frémy (1967) permitiram estabelecer
recomendacdes para a aplicacdo com seguranca do método das bielas em blocos cujo angulo
de inclinacdo da biela, 6, atenda o intervalo entre 40° e 55°, contudo bielas com angulo de
inclinacdo inferior a 45° resultam em grande area de secdo transversal de armadura de tal
modo que sdo recomendados valores superiores a 45°. Dessa maneira, para atender a
recomendacao de angulos entre 45° e 55°, a altura ttil do bloco sobre quatro estacas pode ser

determinada pela Expressao 2.5:
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OJL(Q—%)Sd<(e—%) (2.5)

O Boletim 73 do CEB-FIP (1970) apresenta recomendagdes para o dimensionamento

de blocos cuja altura h esteja compreendida no intervalo dado pela Expressao 2.5.

wIinN

. <h<2-1, (2.6)

Sendo que as dimensdes /. e h estdo indicadas na Figura 2.18.

T L

Figura 2.18 — Dimensoes utilizadas pelo Boletim 73 do CEB-FIP (1970)

As recomendagdes do boletim 73 do CEB-FIP (1970) ndo sdo aplicdveis aos blocos
nas quais a altura 4 € maior que o dobro de /., pois neste caso o bloco teria uma rigidez muito
elevada. Em blocos cuja altura 4 € inferior ao limite dado pela Expressdo 2.6, o boletim

recomenda o dimensionamento segundo a mais adequada das teorias, de vigas ou de placas.

Tratando dos blocos apoiados sobre quatro estacas, Calavera (2000) faz a distin¢ao
entre blocos rigidos e flexiveis baseando-se na distincia entre eixos de estacas, /., € na altura
do bloco, h. Calavera (2000) sugere que o bloco seja considerado rigido quando atender a

Expressao 2.7, caso contrario serd considerado flexivel.

o~

e

> =
h > 3 2.7

Montoya (2000) faz a distin¢do entre blocos rigidos e flexiveis baseando-se na medida

l., contabilizada desde a face do pilar até o eixo da estaca, e na altura total do bloco, #,
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conforme ilustrado na Figura 2.18. O bloco serd considerado rigido se a Expressdo 2.8 for

verificada em todas as dire¢des:

s
=5 (2.8)
Na situagdo das dimensdes do bloco ndo atenderem a Expressdo 2.8, este serd
classificado como flexivel. Essa distincdo é a mesma adotada pela norma espanhola de

concreto armado, EHE (2008).

A altura 1til do bloco recomendada por Montoya (2000) € calculada pela Expressao

2.9.
d=—2 _014<034
=to0.p _ 214=0 (2.9)
Sendo que:

Fy ¢ a forca axial transmitida pelo pilar em kN;
b ¢ a largura do bloco em m na se¢do em que serd verificada a forca cortante.

Essa expressdo permite obter uma altura util suficiente para evitar, na maioria dos
casos, a verificacdo da resisténcia a forca cortante e dispensar a utilizagdo de armadura para

resistir as tensdes tangenciais.

2.3.3 ESPACAMENTO ENTRE ESTACAS E DISTANCIA DAS ESTACAS AO
PERIMETRO DO BLOCO

O espacamento minimo entre as estacas é determinado com a finalidade de evitar a
sobreposicdo de tensdes no macico e para atender as restricdes impostas pelo processo
construtivo, seja de escavagao ou de cravacao da estaca. Este efeito de grupo das estacas deve
ser considerado também entre as estacas pertencentes aos blocos vizinhos. De acordo com a
ABNT NBR 6122:1996, “A carga admissivel de um grupo de estacas ou tubuldes ndo pode
ser superior 2 de uma sapata de mesmo contorno que o do grupo, e assente a uma
profundidade acima da ponta das estacas ou tubuldes igual a 1/3 do comprimento de
penetragdo na camada suporte [...]”, sendo que a distribui¢do de pressdes deve ser calculada

por um dos métodos consagrados na Mecanica dos Solos.
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A ABNT NBR 6118:2003 estabelece que, no caso de conjunto de blocos e estacas
rigidos e sendo a distancia entre eixos de estacas de duas vezes e meia a trés vezes o diametro
da estaca, pode-se admitir que a distribuicdo de cargas nas estacas seja plana. Para os blocos

flexiveis, a norma brasileira de concreto recomenda que esta hipétese seja revista.

Alonso (1983) e Moraes (1978) recomendam um espagamento minimo igual a duas
vezes e meia o didmetro da estaca, caso seja pré-moldada, e de trés vezes se a estaca for
moldada in loco. Para ambos os casos o espacamento deverd ser maior que 60 cm. Em
Montoya (2000) € recomendado um espacamento minimo entre eixos de estacas de duas vezes
o diametro desta, caso seja circular, e 1,75 vez a diagonal da estaca se a secdo da mesma for
quadrada e em ambos os casos os valores devem ser superiores a 75 cm. Calavera (2000)
sugere que o espagamento entre eixos de estacas deve ser de duas vezes o seu didmetro, sendo
melhor se for trés vezes, a menos que as estacas funcionem predominantemente pela

resisténcia de ponta.

Quanto a distancia do eixo da estaca a face do bloco, Figura 2.19, Alonso (1983)

indica a distancia minima por meio da Expressao 2.10.

Figura 2.19 - Distancia do eixo da estaca a face do bloco, Alonso (1983)

R+C+¢tl7"

>0
u ;st 415 em (2.10)
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sendo que:
@, € o didmetro da armadura do tirante;
D.: ¢ o diametro da estaca.

Montoya (2000) e Calavera (2000) indicam que a distancia da face da estaca a face do

bloco deve ser maior ou igual a metade do didmetro da estaca € ndo menor que 25 cm.

2.3.4 LIGACAO ENTRE ESTACA E BLOCO

Tanto Calavera (2000) como Montoya (2000), recomendam a constru¢ao de um lastro
de concreto de 10 c¢m sobre o qual serd moldado o bloco, que tem sido considerado adequado
pela pratica da construcdo nacional. Segundo estes autores, as estacas precisam ter um
comprimento de 10 cm a 15 cm dentro do bloco. J4 Alonso (1983) indica que a estaca precisa

ultrapassar o topo da camada de concreto ndo estrutural em 5 cm a 10 cm.

A ABNT NBR 6122:1996 estabelece que caso a estaca ndo atinja o nivel da cota de
arrasamento especificado em projeto, deve-se completar ou demolir o excesso, se for o caso.

Quanto a demoli¢do, devem ser tomadas precaugdes para que a cabega da estaca nao fissure.

2.3.5 ARMADURA PRINCIPAL

De acordo com a ABNT NBR 6118:2003, o dimensionamento de blocos pode ser feito
por modelos tridimensionais, lineares ou ndo, e modelos de bielas e tirantes tridimensionais,
sendo este preferivel por definir melhor a distribui¢do de esforcos. Nos blocos rigidos, mais
de 85% da armadura principal deve ser disposta nas faixas definidas pelas estacas,
estendendo-se de face a face do bloco e terminando em gancho nas duas extremidades, sendo
que para barras com diametro igual ou superior a 20 mm devem ser usados ganchos com

dobras de 135° ou 180°.
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Montoya (2000) também indica que a armadura principal precisa ser alojada em faixas
sobre as estacas, sendo essa faixa da largura da estaca mais duas vezes a distancia da face

superior da estaca até o centro de gravidade da armadura.

Segundo Blévot e Frémy (1967), a armadura podera ser disposta conforme os arranjos

ilustrados na Figura 2.20, com preponderancia das armaduras segundo os lados ou em lago.

i ae | inl
i f 1] [T
| | ! !
(1) Armadura (1) Armadura em (1) Armadura (IV) Armadura em
segundo os lados e forma de lago e segundo os lados e forma de laco e em
sobre as diagonais sobre as diagonais em malha malha

Figura 2.20 — Possiveis disposicdes de armaduras, Blévot e Frémy (1967)

O boletim 73 do CEB-FIP (1970) indica que as armaduras precisam ser dispostas de
tal modo que sejam corretamente ancoradas além das estacas periféricas, podendo se
considerar que, quando a armadura inferior atravessar a superficie cilindrica centrada no eixo
da estaca e cujo diametro € igual a trés vezes o didmetro da estaca, a armadura pode equilibrar
uma forga igual a 80% da reacdo da estaca. Somente as barras ancoradas além do plano axial
da estaca, perpendicular as barras, podem ser consideradas. Esta recomendacdo ainda é
favorecida pelos resultados de Delalibera (2007) e Barros (2009), que observaram que a partir
da face da estaca as barras da armadura ja apresentam uma brusca reducdo dos valores das

tensoes.

Leonhardt e Monnig (1978) recomendam que quando a forca se distribuir
espacialmente entre trés ou mais estacas, os tirantes precisam ser dispostos concentrados
sobre as estacas nas dire¢Oes em que a distancia entre elas sdo menores. No caso de blocos
quadrados sobre quatro estacas, essa disposi¢dao é obtida distribuindo a armadura em faixas

laterais sobre as estacas.

Fusco (1994) comenta que a disposi¢do de armadura segundo os planos que contém as
bielas ocasiona a superposi¢do de vérias camadas de armadura na regido central, em blocos
sobre muitas estacas. Entretanto, no caso de blocos sobre quatro estacas, sdo ilustradas as

disposi¢des de armadura em faixas laterais e diagonais, sobre as estacas, € armadura em
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malha uniformemente distribuida ndo sendo feita qualquer observagdo quanto a eficiéncia dos

tipos de arranjos.

Segundo Calavera (2000), a armadura principal calculada pela analogia de trelica é
disposta em faixas sobre as estacas de largura igual ao diametro destas. Montoya (2000)
indica, para blocos rigidos e flexiveis, a distribuicdo da armadura principal em faixas laterais,
sobre as estacas, de largura igual ao diametro da estaca mais duas vezes a distancia entre o

topo da estaca e o centro de gravidade da armadura dos tirantes.

A descricdo da ABNT NBR 6118:2003 quanto ao plano a partir do qual se pode
considerar a ancoragem € dubia, pois € indicado que a ancoragem seja medida a partir da face
das estacas, podendo ser considerado o efeito favordvel da compressdo transversal promovida
pela reacdo da estaca e pelas bielas, entretanto ndo € especificada qual face da estaca deve ser
considerada. Para os blocos flexiveis, devem ser atendidos os requisitos relativos as lajes. O

comprimento de ancoragem € obtido a partir da Expressao 2.11.

As,calc _ (Z)tir fyd As,calc

=«
As,ef 4 fbd As,ef

Conec = £p - 2 Lpmin (2.11)

Sendo que:

lpnec € 0 comprimento de ancoragem necessario;

o € 1,0 para barras sem ganchos e 0,7 para barras com gancho, cujo cobrimento
no plano normal ao do gancho for no minimo de 3-@,,, ou quando houver barras

transversais soldadas;

£, € o comprimento de ancoragem bdsico;

A cae € adrea de ago calculada;
Asor € adreade ago efetiva;

D.r € o didmetro da armadura do tirante;

0,3 * fb
lpmin € 0 comprimento de ancoragem minimo, que é o menor valor entre: {10 - Diirs
10 cm

Sya ¢ a resisténcia ao escoamento, de cdlculo, do aco da armadura;

Jpa ¢ a resisténcia de aderéncia, calculada pela Expressdo 2.12.
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foa =M1 M2 M3 feta (2.12)
sendo que:
N € 1,0 para barras lisas, 1,4 para barras entalhadas e 2,25 para barras nervuradas;
n € 1,0 para situagcdes de boa aderéncia e 0,7 para situacdes de mé aderéncia;

73 € 1,0 para @,;, < 32 mm e (132- @,;,)/100 para @;, > 32 mm;

fua 60,15 f213,

Quanto a ancoragem, Fusco (1994) indica que todas as barras devem possuir ganchos
ou dobras de extremidade, situados além da posicdo da estaca, sem necessidade de

comprimentos retos de ancoragem.

Montoya (2000) recomenda que a ancoragem das barras seja feita a partir de um plano
vertical que passe pelo eixo de cada estaca. A ancoragem pode ser por prolongamento reto ou
mediante barras transversais soldadas. Montoya (2000) indica que o efeito benéfico da
compressdo vertical da estaca nas barras permite reduzir em 20% o comprimento de

ancoragem destas.

Leonhardt e Monnig (1978) recomendam a ancoragem reta das barras dos tirantes, em
razdo das elevadas tensdes compressivas que as armaduras estdo submetidas na dire¢ao

perpendicular ao plano horizontal das estacas.

A norma canadense CSA A23.3 (2004) também admite a ancoragem dispensando o

uso de ganchos nas extremidades das barras.

2.3.6 DIMENSIONAMENTO E VERIFICAGCOES

Os métodos mais utilizados para o dimensionamento de blocos de fundagdo sdo
baseados na Teoria de Flexdo ou no Método de Bielas e Tirantes. Como os blocos flexiveis
apresentam o comportamento andlogo ao de placas, € plausivel a consideracdo da hipdtese de

Bernoulli, ja para blocos rigidos é mais recomendado o Método de Bielas e Tirantes. A seguir
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sdo descritos os procedimentos de dimensionamento de blocos sobre quatro estacas pelo
Meétodo de Bielas e Tirantes e pelo boletim 73 do CEB-FIP (1970). Os critérios adotados pelo
CSA A23.3 (2004), ACI 318 (2008) e EHE (2008) sao discutidos com brevidade.

2.3.6.1 METODO DAS BIELAS DE BLEVOT E FREMY (1967)

Conforme apresentado no item anterior, é recomendado o dimensionamento do bloco
pelo Método das Bielas quando este for considerado rigido. Os tirantes sao idealizados no
plano médio da armadura principal, logo acima do plano de arrasamento das estacas. As
bielas sdo idealizadas com seus eixos inclinados, tendo inicio em um ponto contido na se¢ao
do pilar na altura em que intercepta a face superior do bloco e indo até o ponto em que o eixo

das estacas intercepta o plano médio da armadura que constitui os tirantes.

O método consiste no cédlculo da for¢a de trac@o nos tirantes, e dimensionamento das
respectivas armaduras, € na verificacdo das tensdes de compressdo nas bielas em secdes

localizadas na proximidade do pilar e das estacas.

O método que segue foi idealizado considerando a¢des centradas, pilares de secao
quadrada e estacas eqiiidistantes ao centro do pilar. Em blocos apoiados sobre quatro estacas,
Blévot e Frémy (1967) sugerem o dimensionamento mediante equilibrio da trelica idealizada

na Figura 2.21.
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Figura 2.21 — Modelo de Bielas e Tirantes para blocos apoiados sobre quatro estacas
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O célculo da armadura € feito a partir da forca que atua no tirante. Caso os tirantes

fossem dispostos nas diagonais do bloco, esta forca seria calculada pela Expressao 2.13.

_ FaV2:(2le—ap)

Rse = =2 (2.13)
Sendo que:
R, ¢ a forca no tirante;
F, ¢ a forca axial na base do pilar, que atua sobre o bloco;
L, ¢é a distancia entre eixos das estacas;
a, € o dimensdo do pilar de secdo quadrada;
d € a altura util do bloco.

De acordo com os arranjos ilustrados na Figura 2.20, a forca Ry, nas armaduras que
formam os tirantes segundo os lados e em forma de laco, para as disposi¢des i, ii, iii € iv, €
calculada pela Expressdo 2.14, que difere da Expressao 2.13.

R.. = Fd,lado'(z'le_ap)
st 16-d

(2.14)

Sendo F .4, @ parcela da forca resistida pela armadura segundo os lados ou em forma
de laco. A parcela F .4, da forca deve estar compreendida entre 50% e 65% de F,, se a
armadura complementar for constituida por faixas dispostas sobre as diagonais, e entre 75% e
85% de F; se a armadura complementar for constituida por barras uniformemente distribuidas

em malha.

A drea de aco da secdo transversal da armadura de cada um dos tirantes € obtida por

meio da Expressao 2.15:

Rst

A = Fre (2.15)

Ja as armaduras em malha ou segundo as diagonais sao dimensionadas de acordo com

as expressoes indicadas na Tabela 2.2:

Tabela 2.2 - Expressoes para a determinacao da forca resultante nas barras e area de aco da
armadura secundaria

Disposicao Forca resistida Area de aco
— V2 (2-1 - R,
Segundo as diagonais Ry coc = (Fd Fdlad")l ‘/Ed (2 L ap) Al = f_St
’ 6 - yd

(Fa = Fataao) (21— a,) A = L
s
8-d fyd

Em malha Rysec=1,2-




62
Capitulo 2: Revisdo Bibliogrdfica

Na expressao que representa a forga resistida pela armadura em malha, o coeficiente
1,2 foi indicado por Blévot e Frémy (1967) com a finalidade de considerar a eficiéncia

reduzida que as barras em malha apresentaram nos ensaios experimentais.

Calavera (2000) e Montoya (2000) adotam o mesmo procedimento para blocos
rigidos, entretanto ndo consideram a formacao da biela no topo do bloco e sim a partir de 0,15
de d do topo do bloco. Para eles, toda a forca € resistida pela armadura que esta disposta em

faixas sobre as estacas.

A verificagd@o da biela faz parte do dimensionamento de blocos pelo Método de Bielas
e Tirantes. Para os blocos sobre quatro estacas, as tensdes de compressdao nas bielas nas

proximidades do pilar devem ser verificadas pela Expressao 2.16.

Fq
Ochp = 2 <09 fek (2.16)

—
p ' sen<6
sendo que:

oy € atensdo de compressdo na biela, em uma se¢do proxima ao pilar;

Fy ¢ a forca axial na base do pilar, que atua sobre o bloco;

A, ¢ a drea da sec¢do transversal do pilar;
0 € o angulo de inclinagdo da biela, calculado pela Expressao 2.17;
a2
0 = arctg <l _a_p> (2.17)
€ 2

As tensdes de compressdo nas bielas nas proximidades das estacas devem ser
verificadas pela Expressdo 2.18.
Fq
Oche = 7 5~
e 4.4, sen?0

Sendo que A, é a drea da secdo transversal da estaca. A rigor a tensdo limite de

<09 fx (2.18)

compressao em seg¢oes proximas ao pilar € superior as tensdes limites em se¢des proximas as

estacas, em razao do estado multiaxial de compressao logo abaixo do pilar.

Baseado nos mesmos resultados encontrados por Blévot e Frémy (1967), Moraes

(1976) propde limites mais brandos para a resisténcia da biela nas secdes proximas a estaca e
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ao pilar. Atualizando os valores propostos por Moraes (1976) com os coeficientes de
seguran¢a recomendados na ABNT NBR 6118:2003 tem-se que, tanto para secdes proximas

as estacas quanto ao pilar, o limite é de 1,5-f.

2.3.6.2 METODO DO BOLETIM 73 D0 CEB-FIP (1970)

As hipéteses consideradas para o célculo sdo de que a distribuicdo de forcas das
reacOes das estacas, sobre a superficie de apoio do bloco € plana. Na ocorréncia de forcas de
tracdo sobre a superficie de apoio, o equilibrio serd assegurado pela resisténcia da estaca a
tracdo, considerando-se também o peso proprio da estaca, a resisténcia ao arrancamento, a
area de armadura longitudinal e a eficiéncia da ancoragem dessa armadura no bloco. Na
situac@o do bloco estar submetido a acdes horizontais, estas serdo equilibradas pelas forgas de
atrito desenvolvidas entre a face inferior do bloco e o solo ndo sendo admitida reducao da

forca de tragdo na armadura principal em razdo dessa forca de atrito.

O dimensionamento da armadura inferior € feito na secdo Sj, situada a 0,15-a,
internamente a face do pilar, sendo que a, € a dimensado do pilar medida na dire¢do normal ao
plano da secdo S;, conforme ilustra a Figura 2.22. A altura ttil da secdo S; € igual a altura ttil
da secdo paralela a §; e situada na face do pilar, devendo ser no maximo igual a uma vez e

meia o valor de f,, que é a distancia medida do eixo da estaca a face do pilar. Caso o bloco
possua vdrias estacas, a dimensdo {. serd tomada a partir do eixo da estaca mais afastada da

face do pilar.
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Figura 2.22 - Posicido da secao de referéncia S;

A drea da secdo transversal da armadura inferior do bloco € calculada para resistir ao
momento fletor originado pela totalidade das rea¢des das estacas situadas entre a se¢do S; e a
face lateral do bloco, paralela a essa se¢do e que ndo atravessa o centro do pilar. Nos blocos
apoiados sobre quatro estacas, essas armaduras podem ser dispostas conforme indicado na

Figura 2.23.

Figura 2.23 - Disposicdo de armaduras segundo os lados e diagonais

A verificagdao do cisalhamento € feita para a forca cortante que atua na secdo de
referéncia S,, que dista da face do pilar um comprimento igual a metade da altura util do

bloco, Figura 2.24.
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Figura 2.24 - Posiciao da secdo de referéncia S,

Se existirem estacas proximas ao pilar, situadas a uma distancia da face do pilar
inferior a2 metade da altura util do bloco, d, a se¢do S, serd considerada na prépria face do
pilar. A altura util d,, da secdo S, € igual a altura 1til do bloco na respectiva secao sendo

limitada ao valor fornecido pela Expressao 2.19:

d, <151, (2.19)
sendo {, medido a partir da se¢do S, até o eixo da estaca mais afastada, a largura da

secdo de referéncia b, € calculada pela Expressao 2.20:

by =bp +d (2.20)
sendo b, a dimensdo da face do pilar paralela a secdo S,, for¢a cortante de referéncia

Via deve satisfazer a Expresao 2.21:

0,25
Vea < Vsd,lim = :
Ye

( - Sl—cd) “by-dy\[fox = fox emkN/cm? 2.21)

Sendo que y. € o coeficiente ponderador que considera a variabilidade da resisténcia
do concreto, cujo valor é 1,4. A resisténcia a forca cortante deve ser verificada em todas as
secoes do bloco em que as condi¢des geométricas e a intensidade das reagdes das estacas
possam provocar situacdo mais desfavordvel que aquela relativa a secdo de referéncia, como

ocorre nas proximidades das estacas de canto dos blocos.

Nestas situagdes a forca cortante solicitante na se¢do € igual a reacdo da estaca de

canto. A posi¢do da se¢do S;, que devera ser verificada, estd ilustrada na Figura 2.25.
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Figura 2.25 - Posicao da secao de referéncia S'Z

A reacdo da estaca R, deverd atender a Expressao 2.22:

0,12 I} ’
Rd < Rd,lim = T . bz . dz . \/fck - fck em kN/CmZ (2.22)

2.3.6.3 CRITERIOS DA CSA A23.3 (2004)

A norma canadense propde uma anélise para blocos de fundagdo baseada no Método

de Bielas e Tirantes modificado, fundamentado nas recomendacdes de Adebar e Zhou (1996).

Neste modelo de bielas e tirantes os efeitos favordveis do confinamento do concreto
sdo considerados. A altura do bloco € definida de tal modo que satisfaca os limites de tensao
nos nds e nos apoios e os limites de cisalhamento da secdo transversal, verificando a
seguranca com relacdo a pun¢do do bloco pelo pilar e pela estaca. Para blocos rigidos, a
verificacdo € feita com base nas tensdes limites nos nés. J4 para blocos flexiveis, o projeto é
baseado na teoria de vigas e consiste na verificacdo do cisalhamento em secdes a d,, que € o
maior valor entre 0,9-d e 0,72-h, e d/2 da face do pilar. A verificacdo do cisalhamento € feita

em uma e em duas direcdes.

Quanto a ancoragem das barras da armadura principal, a CSA A23.3 (2004) sugere

que seja feita por comprimento reto, ao contrario do que indica a ABNT NBR 6118:2003.
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2.3.6.4 CRITERIOS DO ACI 318 (2008)

O cédigo ACI 318 (2008) nao classifica o bloco em rigido e flexivel, entretanto é
distinto o tratamento dado aos blocos onde a dimensado /, € maior que duas vezes d e onde €

menor ou igual a duas vezes d, Figura 2.26.

Figura 2.26 — Dimensoées consideradas pelo ACI 318 (2008) para indicar o comportamento do
bloco

O c6digo americano de estruturas de concreto ACI 318 (2008) admite em ambos os
casos a aplicabilidade da teoria de flexdo. O dimensionamento a flexdo € feito a partir de uma
secdo critica perpendicular ao bloco e que atravessa a face do pilar. O momento fletor nesta
secao critica € calculado considerando todas as for¢as que atuam em um dos lados da secdo. A
verificacdo quanto ao cisalhamento € feita em uma secdo critica perpendicular ao bloco e que
dista d da face do pilar, no caso de blocos cujas forcas cortantes sdo predominantes em uma
direcdo. Em blocos cujas for¢as cortantes solicitem as duas direcdes, o cisalhamento também

¢ verificado em um perimetro critico que dista d/2 do perimetro do pilar.

Nos blocos onde I, € menor ou igual a duas vezes d, também ¢é admitido o
dimensionamento a partir do Modelo de Bielas e Tirantes, seguindo as recomendagdes do
apéndice A, no qual sdo especificadas as resisténcia dos nds e bielas para cada uma das

situacOes mais freqiientes.
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2.3.6.5 CrITERIOS DO EHE (2008)

Para os blocos rigidos, a EHE (2008) admite o dimensionamento segundo o Método de
Bielas e Tirantes com a armadura disposta em faixas laterais, sobre as estacas, de largura igual
a largura da estaca mais duas vezes a distancia do topo da estaca ao eixo da armadura do
tirante. O célculo da armadura principal, bem como o célculo e a disposicdo da armadura

secundadria, € feito conforme Montoya (2000).

No caso de blocos flexiveis, o dimensionamento da armadura considerando a flexdo €
feita em uma secdo de referéncia situada na posicdo indicada na Figura 2.22, a mesma
considerada pelo boletim 73 do CEB-FIP (1970). Quanto a disposi¢do da armadura, ela serd
distribuida uniformemente se o bloco trabalhar em uma dire¢do ou se o bloco for quadrado e

trabalhar em duas direcdes, como na maioria dos blocos apoiados sobre quatro estacas.

A verificacdo das tensdes tangenciais € feita em uma secao critica que se situa a uma
distancia de valor igual ao da altura ttil do bloco, d, em relagdo a face do pilar. O estado
limite de puncdo também precisa ser avaliado mediante a verificacdo dessas tensdes em
secoes criticas situadas na face e a 2-d da face do pilar - para bloco sem armadura de puncao -
e na face, a 2-d da face do pilar e a 2-d da tltima linha de armadura de puncdo no caso do

bloco ser armado a puncao.

2.3.7 ARMADURAS SECUNDARIAS

Em principio, o boletim 73 do CEB-FIP (1970) recomenda que as armaduras
secundarias distribuidas horizontalmente e verticalmente ndo sio necessdarias, exceto nos
blocos sobre duas estacas. As orientacdes dadas por Calavera (2000) baseiam-se nos
requisitos minimos que estdo dispostos na EHE (1998)"° que estabelece que deve ser disposta
armadura secunddria horizontal em forma de malha sendo que a capacidade mecanica em
cada direcdo ndo deve ser menor que 25% da armadura principal colocada em faixas.
Calavera (2000) recomenda que, apesar de caber julgamento pessoal, em blocos de grandes

dimensdes ou que estejam submetidos a acdes de grande intensidade seja adotada armadura

' COMISION PERMANENTE DEL HORMIGON. EHE: Instruccién Espafiola de Hormigén Armado.
Ministerio de Fomento, Centro de Publicaciones, Madrid, 1998.
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em malha. Essa observagdo corrobora com as recomendacdes feitas por Blévot e Frémy

(1967) em relacdo aos blocos sobre quatro estacas armados segundo os lados.

Para os blocos sobre quatro estacas, Montoya (2000) recomenda uma armadura
vertical formada por estribos, lacando a armadura principal das faixas, além de recomendar a

armadura em forma de malha conforme Calavera (2000), Figura 2.27.

Armadura secundaria

vertical
==\
7 N~

Armadura secundaria
horizontal

Figura 2.27 — Disposicdo de armaduras em blocos rigidos sobre varias estacas, Montoya (2000)

Baseados em ensaios, Leonhardt e Monnig (1978) sugerem que, quando houver a
disposicdo de armadura entre as estacas ou quando a distancia entre as faces internas das
estacas for maior que trés vezes a altura do bloco, € necessdria armadura de suspensdo
dimensionada para resistir a uma forga total igual a forca advinda do pilar dividida por uma
vez e meia o nimero de estacas. Essa armadura tem a finalidade de evitar o surgimento de

fissuras que acarretam a ruina prematura do bloco.

Para controlar a fissuracdo, a ABNT NBR 6118:2003 indica armadura adicional de
distribuicio em forma de malha, distribuida uniformemente nas duas dire¢des, para no
méximo 20% dos esfor¢os totais, completando a armadura principal. Essa armadura devera
ser calculada considerando que a resisténcia de célculo € de 80% da resisténcia a tracdo de

calculo do ago.

A ABNT NBR 6118:2003 recomenda a utilizacdo de armadura de suspensdo na

situacdo em que € prevista armadura de distribuicdo para mais de 25% dos esfor¢os totais ou
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em blocos nos quais o espacamento entre as estacas for superior a trés vezes o didmetro da

mesma. A armadura de suspensdo deve ser calculada para a parcela de carga a ser equilibrada.

2.3.8 CONSIDERAGOES FINAIS

Existem dois processos para o dimensionamento de blocos sobre estacas, um consiste
na teoria da flexdo e outro na analogia de trelica. A teoria da flexdo € fundamentada no
dimensionamento de blocos a partir da verificagdo da flexdo e do cisalhamento em secdes
criticas enquanto que a analogia de trelica avalia o equilibrio de nao apenas uma se¢do de
referéncia, mas do elemento em toda sua extensdo. O Método das Bielas ¢ um modelo mais
completo da aplicacio da analogia de trelica no qual além da analogia de trelica e
determinagdo da drea de aco dos tirantes sdo também verificadas as tensdes de compressao

nas bielas e nos nds.

Atualmente os principais c6digos normativos internacionais sugerem os dois modelos
havendo um direcionamento para o uso do Método das Bielas para blocos considerados
rigidos e a teoria da flexdo para blocos ditos flexiveis. O Eurocode 2 (2002) recomenda a
escolha do modelo de dimensionamento que for julgado mais adequado pelo projetista, o ACI
318 (2008) recomenda o dimensionamento pela teoria de flexdo para blocos flexiveis e para
blocos rigidos é permitido a escolha entre um dos dois métodos. A EHE (2008) admite o uso
da teoria da flexdao apenas para os blocos flexiveis, para os blocos rigidos ela recomenda o

Método das Bielas.

A norma brasileira ABNT NBR 6118:2003 considera que os blocos rigidos sao
caracterizados pelo trabalho a flexdo nas duas dire¢des, com tracdo concentrada em linhas
sobre as estacas, e cargas transmitidas as estacas por bielas de compressao e trabalho ao
cisalhamento em duas dire¢des apresentando ruptura por compressao das bielas. Os blocos
flexiveis, segundo a ABNT NBR 6118:2003, devem ser analisados desde as for¢as nas estacas

e tirantes de tracdo até a verificacdo da puncdo, conforme as lajes.

Os métodos discutidos para blocos rigidos por Guerrin (1955), Montoya (2000) e
Calavera (2000) ndo contemplam a verificacdo da regidao nodal tampouco da biela de tal

maneira que nao podem ser considerados como Método das Bielas, apenas uma analogia de
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trelica. Guerrin (1955) apresenta trés possibilidades de disposi¢do da armadura em blocos
sobre quatro estacas: em malha, segundo as diagonais e em lacada lateral. Para os trés
arranjos, Guerrin (1955) considera que a eficiéncia quanto a for¢a tultima é equivalente,

entretanto isso é refutado pelos resultados obtidos pelos pesquisadores que estudaram a

influéncia do arranjo, tais como Blévot e Frémy (1967) e Clarke (1973).

Para os blocos rigidos, pode-se aprimorar o dimensionamento sugerido por Blévot e
Frémy (1967) utilizando diferentes valores limites de resisténcia a compressdo da biela para a
secdo proxima ao pilar e proxima a estaca. Em razdo do confinamento existente proximo ao

pilar, a resisténcia da biela podera ser superior nessa regiao.

A disposicao da armadura depende do modelo de célculo utilizado isto €, caso seja
considerado o comportamento de flexdo a armadura serd distribuida ao longo da secdo do
bloco e, para o caso de utilizacdo da analogia de trelica a disposi¢do mais adequada € em

faixas concentradas sobre as estacas.

2.4 LIGACOES POR CALICES DE FUNDACAO

Nesta secdo discorrem-se as principais recomendacgdes para o dimensionamento de
calices encontrados nos c6digos normativos e em bibliografias a respeito do assunto além das

observacoes de algumas pesquisas realizadas na Escola de Engenharia de Sao Carlos.

Os modelos apresentados em Leonhardt e Monnig (1977) e na ABNT NBR 9062:2006
sao os mais utilizados no Brasil para o dimensionamento de cdlices externos, além das
recomendacdes feitas em El Debs (2000). Por possuirem muitas semelhancgas, estes modelos

sdo discutidos em um unico item.
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2.4.1 MODELO DE LEONHARDT E MONNIG (1977) E DA ABNT NBR
9062:2006

A seguir sdo descritos os procedimentos de dimensionamento do cdlice de fundacao
baseados em Leonhardt e Monnig (1977), El Debs (2000) e na Norma Brasileira de concreto
pré-moldado. Também sdo discutidos o comportamento do cdlice e os modelos de

transferéncia das agdes entre o pilar, cdlice e elemento de fundacao.

A ABNT NBR 9062:2006 estabelece que na composi¢do de agdes atuantes no célice
precisam ser consideradas todas as forcas verticais e horizontais € os momentos transmitidos

pelos pilares, assim como aqueles provenientes dos efeitos de segunda ordem global.

O modelo proposto por Leonhardt e Monnig (1977) considera que a transmissdo das
acoes a fundagdo depende do comportamento conjunto do pilar com as paredes do calice de
fundacdo. Desse modo, o tratamento dispensado aos célices de paredes lisas € distinto daquele
de paredes rugosas. Na Figura 2.28 estd esquematizado, de forma genérica, o sistema de

forcas que atuam nas paredes do cdlice segundo este modelo.

Hd,supfz
Parede 3 \Earede 3
™ - I R i R -
o © © “ o o
'8 '8 o - Pil ; o o
3 1 o 0 - llar | Q —_— e
D(? & © N 3 x Hd = ]
; o [a ._- o -sup o
It SR TR L
Fa Parede 4 garede 4
Hd,supfz

Figura 2.28 — Transferéncia de esforcos em calices
Fonte: Adaptacao de El Debs (2000)

A ABNT NBR 9062:2006 recomenda que as superficies internas do célice possuam
pelo menos a mesma caracteristica superficial que a dos pilares. O cdlice é considerado de
parede rugosa quando possuir uma rugosidade formada por chave de cisalhamento cuja
profundidade dos sulcos corresponda no minimo a 10 mm a cada 100 mm de comprimento.
Leonhardt e Monnig (1977) aconselham que a espessura da parede do cdlice ¢, seja maior ou
igual a 1/3 da menor distancia entre as paredes do colarinho € no minimo 10 cm. Este dltimo

valor também é recomendado pela ABNT NBR 9062:2006 que ainda prescreve uma
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espessura da laje no fundo do célice nado inferior a 20 cm. O comprimento de embutimento,

L..p, nos cdlices de paredes lisas e rugosas para pequena e grande excentricidade é fornecido

pela Tabela 2.3.
Tabela 2.3 — Comprimento de embutimento do pilar no calice
Leonhardt e M6nnig (1977) ABNT NBR 9062:2006 / El Debs (2000)
3 M M M M
Conformacdo  _Td _g45 _ "4 5700 —2% <015 —2%>2,00
Ng - by, Ng- b,y Ng - by, Ng- b,y
Rugosa 1,20 * bpil 2,00 * bpil 1,20 * bpil 1,60 * bpil
Lisa 1,68 - by 2,80 - by 1,50 - by 2,00 - byy

Observagdo: Valores intermedidrios obtidos por interpolagcdo

As acdes atuantes nas paredes do célice estdo representadas na Figura 2.29. No cdlice
de paredes rugosas, Leonhardt e Monnig (1977) apresentam dois modelos que representam
situacdes extremas: cdlice de parede perfeitamente lisa, ndo ponderando as forcas de atrito
desenvolvidas na interface da ligacdo pela pressdao que o pilar exerce na parede do cdlice, e
calice com parede muito rugosa. N@o € considerada a contribui¢do da forca de atrito que surge
em resposta a pressdo exercida pela forca axial do pilar contra o fundo do célice. A
consideracdo dessa forca faria com que a resultante de forgas Hy,y, aplicada na parte inferior
da parede transversal, também sofresse uma reducdo. El Debs (2000) limita a tensdao de

contato na interface a 60% de f.; € no caso de flexdo obliqua essa tensdo é limitada a 50% de

Jea.

Calice de parede lisa Calice de parede rugosa
% %
lNd lNd
= N
Vo ) Ve ) ~
: H < y - : 5 Y
- ? Hd.sur §Hd,su;
2 femb z Lemb
. i H z
d,inf,
Hd,inf N
bext

Figura 2.29 — Diagrama de tensdes atuantes no colarinho

As forgas resultantes Hy i, € Hygp, € seus respectivos pontos de atuagdo, podem ser

obtidas pelas formulagdes que se encontram na Tabela 2.4.
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Tabela 2.4 — Forcas resultantes e respectivos pontos de atuacao.

Leonhardt e Monnig (1977) ABNT NBR 9062:2006 / El Debs (2000)
Parede Lisa Parede Rugosa Parede Lisa Parede Rugosa
Me L 125.v Mi 12007, 1529 11257, 12-2% 4120.v,
Hd’ sup 0,67 - lemb ' ¢ 0,83 - lemb ' ¢ ' lemb ' ¢ ' lemb ' ¢
Me 025 Ma 020V, 15 29 1025V, 12 2% 4020.V,
Hd, inf 0’67 K lemb ) d 0,83 R lemb ) d ) lemb ) d 4 lemb ’ d
y 0,167 + Loy 0,167 * Loy 0,167 + Loy 0,150 - lopmp
z 0,667 * Lomp 0,833 Loyp 0,67 * Loy 0,85 Loy

Seguindo a nomenclatura fornecida pela Figura 2.28, € necessario armar as paredes do
calice para o modelo idealizado, onde a parede 1 recebe a pressdo de resultante Hyy,, €
transfere para as paredes 3 e 4 que encaminham estas for¢as ao elemento de fundacdo por
meio de comportamento de consolo curto. Em conseqiiéncia do comportamento de consolo
curto das paredes 3 e 4, € necessdria a verificacdo da seguranca com relacdo a ruptura da biela
comprimida nessas paredes. El Debs (2000) apresenta um procedimento para o cdlculo das

armaduras do cdlice seguindo a disposicao ilustrada na Figura 2.30.

As,vs
M Asv As,hp
P e wal
Asnh :
( re?eﬁgéo) ﬁ} As.h ASVS
\ Aspp (fopeticio) VR ERNYAS
e —— N /&m
As
—-VS%H As,hs ' 1
As [~ ' '
NP
1 ]
Vista Frontal Planta
As,hp - Armadura horizontal principal As,\.rs - Armadura vertical secundaria
AS,VD - Armadura vertical principal As,hft - Armadura de flex3o da parede 1

As,hs - Armadura horizontal secundaria

Figura 2.30 — Armaduras do calice

A armadura A, € responsavel por transmitir a for¢a horizontal Hy,, para as paredes
3 e 4. O consolo, transfere as forgas para o elemento de fundagdo por meio da trelica formada

pelo tirante de armadura A;,, e pela biela comprimida. Além dessas armaduras, sdo dispostas
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armaduras secunddrias vertical, Ay, € horizontal, A;,, nas paredes do célice. As armaduras
secunddrias cumprem o papel de armadura de costura e de distribuicdo. As expressdes para o

calculo das dreas destas armaduras estdo compiladas na Tabela 2.5.

Tabela 2.5 — Areas de armadura do calice

Armadura Area
H d,sup
As,hp 2. fy d
F tir,d
Ason fra
Agns 0,20 - Ag
Ay 0,40 - Ag

Segundo El Debs (2000), € necessaria a armadura A, em razdo da flexdo que ocorre
nas paredes de superficie lisa, originada pela pressdo exercida pelo pilar, o esquema

ilustrativo desse fendmeno encontra-se na Figura 2.31.

Hsup,cl X b int

bint
%]

Cemb / ~

NS

T

1|\ »
1
e

T quadro de base

—= ' l emb /3

/
7

Figura 2.31 — Flexdo e armadura na parte superior do colarinho adaptado de El Debs (2000)

Quanto a disposi¢do das armaduras, El Debs (2000) recomenda que a armadura Ay,
precisa ser disposta em uma altura igual a 2-y, sendo y a distancia do ponto de atuacdo da
forga horizontal resultante H,,, ao topo do colarinho, Figura 2.32. A armadura A, s precisa

ser disposta na regido superior da parede do colarinho, que dista até ¢,,,,/3 da face superior da

parede do célice, e as armaduras A, s € Ay s tem espacamento variando entre 15 a 30 cm.



76
Capitulo 2: Revisdo Bibliogrdfica

: Hd,sup/2 ‘ Ty

Neol| Ff.q

bext

Figura 2.32 - Transferéncia de tensdes pela parede longitudinal do calice

Considerando o exposto na Figura 2.32, o angulo B pode ser obtido por meio da
Expressdo 2.23. O dimensionamento das paredes longitudinais depende da geometria das
mesmas, sendo assim tem-se que o consolo pode ser: muito curto (rgf < 0,5), curto (0,5 <1gf
< 1,0), longo (tgP > 1,0). Para consolos muito curtos, o dimensionamento é baseado no
Modelo Atrito-Cisalhamento, em consolos curtos é baseado no Modelo de Bielas e Tirantes e
no caso de consolos longos, que tem o comportamento de viga, o mais adequado € a Teoria de
Flexao.

-
B = arctg (o,g#lj—%) (2.23)

Para a situacdo de consolo curto, maior parte dos cdlices usuais, faz-se necessario
determinar a forca Fj;., por meio da Expressdo 2.24 e a drea de aco necessdria para resistir a
esta forca mediante a expressao dada pela Tabela 2.5 além disso € preciso calcular a forca R,

dada pela Expressao 2.25, e verificar a seguranca da biela por meio da Expressao 2.26.

H d,sup

Fiirg =——-tgp (2.24)
R — Hd,sup (2.25)
cb 2-cosf
_ _Reb 2.26
Ochcil = hb;.t <085 foq (2.26)

sendo que a largura da biela, A, pode ser calculada pela Expressao 2.27:

hpie = 0,3+ boyt - SENL (2.27)
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O arranjo das armaduras do célice encontram-se ilustrados na Figura 2.33. Leonhardt e
Monnig (1977) e El Debs (2000) ainda permitem um detalhamento mais simplificado para

situacdes de pequena excentricidade das acoes.

A ndo & necessario
5.vs superpor A
v ™ .
N svs
— | A P
(A s p I re——
’ A s hit Eemh / 3 \ s 2
N -
A ShS g r s r o
A svs < [P o . o
2 r s . »
- ; - o
k 2 2 | a a a

J \ J O\

Alternativa 1 Alternativa 2 armadura disposta na

. . . direcdo horizontal
armadura disposta na direcdo vertical

Situacao geral

A 5.VS
P A 5.Vs
| I A SVp T
A / :
fA e —
- - -
A s.hs S
As_‘s . -
8 . -
- .
k . a J et
armadura disposta na armadura disposta na
dire¢do vertical direcdo horizontal

Situagao de My /(Ng.h) < 0,15
Figura 2.33 - Arranjo das armaduras do calice adaptado de El Debs (2000)
Fonte: Canha (2004)
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Em EIl Debs (2000) sdo feitas algumas consideracdes quanto a armadura do pilar na
regido da emenda. E recomendado a colocacio de armadura transversal para resistir a uma
forga cortante no valor de Hg;,s € armadura em forma de U na base do pilar para resistir a
forca Hgi,. A ancoragem da armadura na extremidade do pilar deve ser verificada,
considerando seu inicio na posi¢do da resultante y e no caso de parede rugosa, deve ser
verificada a emenda por traspasse entre a armadura longitudinal do pilar e a armadura vertical

do colarinho.

Nos célices de paredes lisas, a ABNT NBR 9062:2006 permite considerar que até 70%
da forca normal seja transmitida pela interface, desde que se disponha de armadura de
suspensao em toda a volta do encaixe e calculada para resistir a essa parcela de for¢a normal.
El Debs (2000) sugere que se possa considerar que uma parcela da forca normal que atua na
base seja transmitida para o colarinho, se houver armadura de suspensao calculada para tal e

desde que essa parcela ndo supere 50% da forca normal.

Com relacdo a verificagdo da puncdo na base do célice, a formacao da superficie de
ruptura deve ser considerada formada a partir do perimetro do pilar no caso de célice de
paredes lisas e, no caso de célice de paredes rugosas, formada a partir do perimetro externo do

colarinho.

2.4.2 OUTROS MODELOS E ESTUDOS REALIZADOS

Willert e Kesser (1983) sugeriram um modelo tedrico baseado nos resultados de
pesquisa de cdlices de fundagdo com colarinho. O modelo proposto considera a rugosidade da
interface por meio de coeficiente de atrito, u. Sendo a interface de ligacdo formada por
paredes lisas, € indicado o valor 2/3. Nos casos de interface rugosa, ndo foram feitas
indicacdes de valores para u, entretanto pode-se utilizar este modelo para interfaces rugosas
desde que seja feito o ajuste adequado deste coeficiente. O comprimento de embutimento
deve atender a Expressao 2.28 e, ao contrdrio do que especifica os modelos da ABNT NBR
9062:2006 e de Leonhardt e Monnig (1977), ndao depende da conformacdo superficial das

paredes da ligacao.

1,5 h < lymp <3,0-h (2.28)
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No modelo de Willert e Kesser (1983), o braco de alavanca entre as forcas resultantes
horizontais, superior e inferior, varia em fun¢do da excentricidade do carregamento. Para
pequenas excentricidades, ao se desprezar o coeficiente de atrito na interface obtém-se a
expressao de forca horizontal resultante equivalente aquela sugerida por Leonhardt e Monnig
(1977) para ligagdes de interface rugosa. Para excentricidade muito grande, pilar submetido a
flexdo pura, ao se desprezar o coeficiente de atrito, se obtém a expressdo de Leonhardt e

Monnig (1977) para ligagdes de interface lisa.

Olin et al. (1985) apresentaram um modelo que considera a atuacdo de tensdes de
aderéncia na interface de ligacdo e a excentricidade da resultante de compressdo na base do
pilar. Essas consideracdes contribuem para uma maior capacidade resistente da ligacao em
relacdo aos outros modelos que ndo as consideram. Os pesquisadores consideram a
excentricidade da resultante de compressdo na base do pilar, em razdo da atuacdo do
momento, de valor igual a A,;/6, sendo h,; a maior dimensdo da secdo transversal do pilar. O

comprimento de embutimento do pilar deve ser igual a 1,3-hy;.

A forga de atrito abaixo do pilar € desconsiderada pelos pesquisadores por entenderem
que a for¢a de compressao na base do pilar nem sempre se distribui perpendicularmente a
superficie inferior do cdlice. O dimensionamento é feito para duas condi¢des de interface de

ligacdo: interface de conformacao lisa, u = 0,3, e interface de conformacgao rugosa, u = 0,6.

Bruggeling e Huyghe (1991) distinguem o funcionamento da ligacdo e o modo de
transmissdo das acdes de acordo com o comprimento de embutimento do pilar no célice de
fundacdo. Se o comprimento de embutimento for inferior aos valores sugeridos por Leonhardt
e Monnig (1977) para paredes rugosas, a transferéncia do momento fletor M, do pilar para a
fundag@o serd por meio de bielas situadas entre a face da coluna e a face da parede do calice,
ambos com superficie rugosa. As forcas resultantes de tragdo nas paredes do célice precisam
ser resistidas por armaduras suficientemente dimensionadas e sdo transmitidas ao elemento de
fundacdo por intermédio de bielas diagonais. Ja a forca vertical N, € transferida por duas
bielas diagonais formadas entre o topo do cdlice e a base fundacdo. O comprimento de
embutimento € limitado pelo comprimento de ancoragem da armadura do pilar e as forgas
cortantes que atuam no pilar. A ilustracdo desse modelo de transferéncia para acdes verticais

centradas e excéntricas encontram-se respectivamente na Figura 2.34-a e Figura 2.34-b.
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Figura 2.34 — Modelos para a transferéncia das tensoes em calices de comprimento de
embutimento menores que os de Leonhardt e Monnig (1977)
Fonte: Bruggeling e Huyghe (1991) adaptado por Canha (2004)

Para calices cujo comprimento de embutimento atenda aos valores presentes em
Leonhardt e Monnig (1977) para paredes rugosas, o momento M, é transferido as paredes
transversais do cdlice por for¢as horizontais, de intensidade M, /(0,75 £,,,»), € a transmissao
para a fundagdo ocorre mediante bielas diagonais formadas nas paredes situadas na direcao da
forca horizontal. A forca vertical N, é transferida pela base do pilar para a base do cadlice. A
ilustracdo desse modelo no caso de agdes centradas e excéntricas encontra-se respectivamente

na Figura 2.35-a e Figura 2.35-b.
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Figura 2.35 — Modelos para a transferéncia das tensdes em calices de comprimento de
embutimento iguais ao minimo de Leonhardt e Monnig (1977)
Fonte: Bruggeling e Huyghe (1991) adaptado por Canha (2004)
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Elliott (1996) apresenta dois modelos para a ligacdo mediante cdlice de fundacdo,
ambos considerando a excentricidade da forca normal, sendo que em um deles € considerada a
atuacdo de forca horizontal. Para ambos os modelos o autor recomenda um comprimento de
embutimento ndo inferior a uma vez e meia a maior dimensao da secdo transversal do pilar,
1,5-h. Apesar de admitir a existéncia de forcas de atrito na base do pilar, o autor ndo considera
essas forcas em seus modelos. Elliot (1996) recomenda que a distancia entre as paredes do
calice e do pilar seja no minimo de 75 mm no topo do colarinho e de 50 mm na base do
colarinho. A pressdo de contato € limitada a 40% da resisténcia a compressao de célculo do

concreto utilizado para preenchimento da ligagao.

Osanai et al. (1996) propuseram um modelo para o dimensionamento de cdlices de
fundacdo depois de terem realizado ensaios em seis modelos de escala 1:2 submetidos a acdo
ciclica. Foram variados o comprimento de embutimento, £, entre 1,0-h e 1,5-h, e a
conformacgdo das paredes da interface de ligacdo, rugosa ou lisa. No modelo proposto, €
considerada a presenca de forcas de atrito nas interfaces laterais e inferior, além da
excentricidade da reacdo vertical inferior, que surgem quando forcas verticais e horizontais

atuam no pilar.

Os resultados experimentais indicaram que para valores de £,,,, de 1,5-h, a ligacdo teve
comportamento rigido mesmo para cdlices de interface lisa, entretanto as ligagdes com
interface lisa ndo apresentaram rigidez aceitdvel quando o comprimento de embutimento foi
menor que 1,25-A. Os pesquisadores observaram também que é possivel manter a ligacdo com
comportamento rigido ao se reduzir £, desde que as superficies da interface de ligacdo
possuam rugosidade adequada. Nestes ensaios as superficies rugosas foram conseguidas

mediante chaves de cisalhamento.

Para o desenvolvimento do modelo de dimensionamento, Osanai et al. (1996)
utilizaram-se de dois modelos parciais, cujos equilibrios foram feitos separadamente, e por
fim a solugdo foi encontrada por meio da superposi¢do. Os coeficientes de atrito indicados
neste modelo sdo: 1,0, para interface rugosa quando £, 21,25-h e para interface lisa quando
Loy 21,5-h; e 0,5 para interface rugosa onde ., =I1,0-h. O modelo proposto pelos
pesquisadores obteve melhor aproximagdo dos resultados experimentais quando comparados

com as proposi¢des da norma alema DIN 1045, utilizando os mesmos coeficientes de atrito.

Em Silva (1998) sdo propostos modelos para a transferéncia de acdes em ligacdes com

calice embutido e externo. Quanto ao cdlice externo, para a situacao de a¢do vertical centrada,
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¢ sugerido que o célculo seja feito como em uma ligacdo monolitica, sendo a for¢ca normal

transferida a fundacao por um modelo de bielas e tirantes formados a partir da base do pilar.

Para pilares solicitados por acdo excéntrica, a eficicia da ligacdo depende do
comprimento de embutimento, da resisténcia do material de preenchimento e do conjunto
célice-fundacdo. A determinacdo do comprimento de embutimento precisa ser feita de tal
forma que ndo ocorra ruptura por compressdo do graute ou concreto de ligacdo. Silva (1998)
propde a limitacdo da tensdo de contato a 60% de f.;, por considerar que essa ligacao
apresenta dificuldade de vibragdo e compactacdo. A Figura 2.36 apresenta modelo de forgas
internas no pilar considerando a reagdo vertical na base do pilar centrada enquanto a Figura

2.37 apresenta o modelo para a situacdo de reacao vertical na base do pilar excéntrica.

Tdv s, TetNe-Vatga Ta Ns , Te+Ne-Vitga
i 'l
Vo Va
IRER=aAL =
%y {n 4" fr
- - 7 T
/// | femb /// Eemb
| /]
. /
/// J f
P B— s b
Loy {H ‘ — fH
hpil hpil
a) femb =2 'hpf(’ b) fembiz 'hpil

Figura 2.36 — Modelo de forcas internas no pilar com a transmissao da reacio vertical centrada
Fonte: Adaptacao de Silva (1998)

Considerando as Figura 2.36 e Figura 2.37 e respeitando o limite da tensdo de contato,

tem-se que:

Va=106"fcq L, bypy (2.28)
Como as for¢as V; ndo s@o colineares, estas formam um bindrio que provoca um
acréscimo no momento fletor que solicita a ligacdo. O momento solicitante, j& com este

acréscimo, € descrito pela Expressao 2.29:

, l
My =My +Vq - (2.29)
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O momento M/, é equilibrado pelo bindrio de forgas de compressdo H, calculado pela

Expressao 2.30:
Hy = 0,6 feq - Iy - bpu (2.30)
Equilibrando o bindrio de forcas horizontais resultantes com o momento da Expressao
2.29, tem-se:
by
Hy (emp — L, —ly) = Mg +Vy " (2.31)

Fazendo a substitui¢do da Expressao 2.30 na Expressao 2.31, tem-se a expressao:

Md+Vd-l7v

G — (lemp — L) - Ly + o6 Feabyn 0 (2.32)

Resolvendo a equagdo dada pela Expressao 2.32, tem-se que:

ly
Mg+Vg—
— 2 _g. - "2
(emp = 1)* =4 = p——— (2.33)
Portanto:
ly
Mg+Vga—
lemp = 2+ 2+ 1, (2.34)

0,6:fcabpil

Substituindo o valor de f, da Expressdao 2.28 na Expressdo 2.34, tem-se que o

comprimento de embutimento é:

2
M d+Lb.
L2:fcabpii n Va (2.35)

0,6:fcabpii 0,6:fcabpii

lemb Z 2 *
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Figura 2.37 — Modelo de forcas internas no pilar com a transmissao da reacao vertical
excéntrica
Fonte: Adaptacao de Silva (1998)

Silva (1998) observa que o comprimento de embutimento do pilar € funcdo de b,
diferentemente das expressdes propostas por Leonhardt e Monnig (1977) sendo que o
comprimento de embutimento € func¢do de h,;. Os pesquisadores ainda fornecem modelos de
bielas e tirantes para a determinagdo das armaduras de sapatas com cdlice embutido, a Figura

2.38 representa um desses modelos, nesse caso para agdo excéntrica.
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Fonte: Adaptacao de Silva (1998)

Canha (2004) em sua pesquisa realizou ensaios experimentais e numéricos. A fase

experimental consistiu de ensaio de cinco modelos em escala natural de célice de ligagcdo com

atuacdo de forca normal de grande excentricidade sendo trés desses modelos com paredes de

interface lisas e dois modelos com paredes de interface rugosa. Em ambos os modelos foi

aplicado desmoldante na superficie das paredes de interface com a intencdo de eliminar a

adesdo entre os concretos. A fase numérica consistiu de andlise pelo Método dos Elementos

Finitos com auxilio do programa computacional ANSYS 5.5. Este estudo permitiu averiguar a

hipétese de que os métodos usuais de dimensionamento, baseados na ABNT NBR 9062:1985

e em Leonhardt e Monnig (1977), conduzem a solugdes conservadoras.
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Além dos ensaios, foi realizada uma avaliacdo de alguns modelos encontrados na
literatura técnica e finalmente foi proposto um modelo de cdlculo para calices de paredes lisas
que leva em consideracdo as forcas de atrito mobilizadas pela pressao do pilar nas paredes do
célice e o comportamento de consolo para o calculo das paredes longitudinais. Para os célices
de paredes rugosas, Canha (2004) constatou que a resisténcia experimental atingiu valores
proximos aos de uma ligacdo monolitica, portanto foi indicado o dimensionamento das
armaduras verticais do cdlice considerando a transferéncia total dos esfor¢os solicitantes e das

armaduras superiores considerando o comportamento de consolo das paredes longitudinais.

As recomendacgdes quanto a geometria do calice sdo as mesmas feitas por Leonhardt e
Monnig (1977) e pela ABNT NBR 9062:2006, desse modo o comprimento de embutimento,
Lomp, € 0 mesmo fornecido pela Tabela 2.3. A representacdo das forgas atuantes nas paredes do
calice e as reacdes desenvolvidas estdo representadas na Figura 2.39. O modelo proposto por
Canha (2004) considera o desenvolvimento de forgas de atrito F;gp,a € Fainga, provenientes
da pressdo exercida pelo pilar nas paredes transversais do calice, e F, ;zqs oriunda da pressao

da for¢ca normal reduzida na base do pilar, Nys4, atuando com excentricidade igual a e,,.

b pil

Altura para distribuigio da
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VISTA FRONTAL
Figura 2.39 — Esquema de forcas solicitantes e resistentes no cilice de fundacoes
Fonte: Adaptacao de Canha (2004)

Por meio das equagdes de equilibrio de forgas verticais, horizontais e de momento em

relagdo ao ponto O, escrevendo as forcas de atrito em fungdo da forcas normais que as
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mobiliza e fazendo as substituicdes adequadas chegou-se a Expressdo 2.36, que descreve a

intensidade da for¢a H g

y'—u~(0,5~bpl-l+enb)
1+p2

u~y’—u2~(o,5-bpl-l+enb)
1+u2

Mq—Ng-(enp+ +Va[lemp

(2.36)

H =
d.sup lemb+H-bpi=y=y'

Canha (2004) calibrou a Expressao 2.36 com os resultados experimentais por meio da
variacdo dos parametros y, y’ € e,. O valor recomendado para ey, € de b,/4, que satisfaz a
situac@o da linha neutra do pilar préxima do limite entre os dominios 3 e 4 correspondendo ao
caso de pilares dimensionados de forma mais econdmica, valor este também favordavel a
seguranca. Para y’ foi recomendado £.,,,/10. Mesmo sabendo que a for¢ca H, ;s € praticamente
transmitida diretamente a base da fundagdo, foi indicado a utilizacdo de valor diferente de
zero por achar que fosse mais prudente. Considerando a distribui¢do triangular de esforcos na
parede do célice, e considerando a posicdo da resultante dessa distribuicdo, tem-se que y €
igual a £,,/6 mesmo assim a armadura superior deverd ser distribuida, conforme indica El

Debs (2000), até £,,,,/3 do topo do colarinho. O coeficiente de atrito, u, indicado € de 0,6.

Como os resultados das ligagdes de paredes rugosas foram proximos aos de ligacdes
monoliticas, Canha (2004) sugeriu o dimensionamento da ligacdo com cdlices de paredes
rugosas admitindo a transferéncia do momento, da forca normal e da forca cortante para o
calice de tal maneira que o dimensionamento do cdlice € feito com base na Teoria de Flexao,
considerando a se¢do conjunta célice-pilar flexo-comprimido e a contribui¢do de todas as
armaduras verticais principais tracionadas presentes no colarinho, incluindo as armaduras

secundarias.

Prosseguindo nos estudos dos calices de fundacdo com colarinho, Jaguaribe Junior
(2005) estudou dois modelos experimentais com comprimento de embutimento reduzidos, um
com interface lisa e outro com interface rugosa. Comparando as resisténcias obtidas nos
ensaios com os modelos téoricos da ABNT NBR 9062:1985, de Canha (2004) e outros
modelos, o pesquisador observou que a maioria dos modelos tedricos superestimaram a
capacidade da ligacdo quando se utilizou valores de comprimento de embutimento inferiores
aos prescritos na norma brasileira de concreto pré-moldado. Para o modelo possuindo
interface rugosa e comprimento de embutimento reduzido a aplicacdo da teoria de flexao

composta, sugerida por Canha (2004), conduziu a valores de resisténcia superiores. Jaguaribe
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Janior (2005) adverte que, apesar do comportamento do cdlice rugoso ter sido proximo de
uma ligagdo monolitica, € necessdrio um modelo de calculo mais coerente para cdlices de

interfaces rugosas e comprimento de embutimento inferiores a 1,6-A.

Ebeling (2006) estudou o comportamento da base dos pilares em ligacdes por cdlice de
fundagdo mediante andlise experimental e numérica. A analise foi realizada em dois modelos
de cdlices com interface lisa sendo que foram reaproveitados modelos utilizados nas pesquisas
de Canha (2004) e Jaguaribe Junior (2005) empregando-se reforco com fibra de carbono nas

paredes do cdlice.

O pesquisador constatou que a base dos pilares, na ligacdo com o célice de fundacao,
apresenta seguranca, uma vez que a ruina dos modelos aconteceu pelo escoamento da
armadura longitudinal tracionada, fora da regido de embutimento. Também foi verificado que
o comprimento de embutimento influenciou na rigidez das liga¢des tornando as ligagdes com
menores comprimentos de embutimento mais deformdveis. Além disso, Ebeling (2006)
verificou que a armadura transversal ndo sofreu grandes solicitacdes, mesmo com ela

possuindo valores minimos indicados pela norma.

Nunes (2009) estudou ligagcdes por célice externo com enfoque no comportamento das
paredes transversais do célice. Nesta pesquisa foram realizados ensaios em dois modelos
experimentais, um com interface rugosa e outro lisa, sendo avaliadas as armaduras verticais

principais, localizadas no encontro das paredes longitudinais com as transversais.

A comparacdo dos resultados experimentais com as previsdes feitas pelo modelo
proposto do Canha (2004), indica que a parede transversal encontra-se submetida a flexo-
tracdo, sendo que os melhores resultados foram alcancados ao se considerar 15% de flexdo e

85% de tracao.

Outros cdédigos normativos fazem recomendacdes quanto ao dimensionamento de
ligacdes por meio de célices, tal como o Eurocode 2 (2002). Segundo esta norma, os calices
devem ser capazes de transmitir a for¢a axial, for¢a cortante e momento fletor do pilar a
fundacdo. Para o cdlice com interface rugosa, pode-se considerar que a transferéncia de
esforcos é semelhante a da ligacio monolitica, de tal forma que as recomendacdes sdo as

mesmas. A Figura 2.40 ilustra esse caso.
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Figura 2.40 - Calice com chave de cisalhamento.
Fonte: Eurocode 2 (2002).

E imprescindivel um detalhamento cauteloso da armadura que se sobrepde na regiao
da ligacdo. O comprimento de traspasse comum deve sofrer acréscimo de no minimo a

distancia entre as barras de armadura do pilar e da fundagdo conforme indica a Figura 2.40.

A verificacdo da puncgdo deve ser igual a feita para situacdo de ligacdo monolitica
entre pilar e fundagdo, caso ocorra a transferéncia de cisalhamento na interface. Caso

contrério a verificacdo € igual para ligagdo com cdlice de parede lisa.

Em cadlices de interface lisa, o Eurocode 2 supde que a transferéncia de esforgos é feita
mediante as for¢as Hyp, Hainf € Npsa € as correspondentes forgas de atrito no concreto de
preenchimento, Figura 2.41. O coeficiente de atrito, u, ndo deve ser maior que 0,3. Neste

modelo o comprimento de embutimento, £, deve ser maior ou igual a 1,2-h,;.
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Figura 2.41 - Calice com paredes lisas.
Fonte: Eurocode 2 (2002).
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Segundo a norma, deve-se prestar atencdo especial no detalhamento da armadura de
Hgy g, no topo das paredes do cdlice e na transferéncia dessa for¢a por meio das paredes
laterais até a fundagdo. Ainda, é preciso verificar a ancoragem da armadura principal no pilar

nas paredes do célice e a resisténcia ao cisalhamento da coluna com o célice.

2.4.3 CONSIDERACOES FINAIS

Pela anélise dos modelos de célices apresentados e pelo estudo feito por Canha (2004),
percebe-se que a ndo consideracdo das forcas de atrito desenvolvidas na interface, como
ocorre no modelo de Leonhardt e Monnig (1977) para paredes lisas, conduz a resultados
conservadores. Além disso, os modelos que consideram a excentricidade da rea¢do da forca
vertical fornecem resultados mais econdmicos uma vez que essa excentricidade reduz uma

parcela do momento atuante na ligacdo.

A flexdo das paredes do cdlice em razdo da pressdo exercida pelo pilar ndo é
preponderante uma vez que, como foi observado no estudo de paredes do calice realizado por
Nunes (2009), o dimensionamento da armadura do topo do célice considerando a flexo-tragdao
com 85% de tracdo e 15% de flexdo conduz a resultados mais préximos dos valores
observados nos ensaios. Para os célices embutidos em blocos sobre quatro estacas, acredita-se
que a ocorréncia de flexdo da parede ndo seja relevante uma vez que as paredes do célice sdao

formadas pelo proprio bloco possuindo uma grande rigidez.

Nos célices embutidos com interface rugosa, em razao dos resultados encontrados no
estudo de Canha (2004) e na recomendacdo feita pelo Eurocode 2 (2002), acredita-se que o
comportamento da ligacdo serd de monolitismo sendo necessario observar o comprimento de
ancoragem e de traspasse da armadura do pilar. A quantidade reduzida de recomendagdes de
modelos de bielas e tirantes para o elemento de fundagdo com célice embutido de paredes
lisas faz com que seja dificil o dimensionamento do bloco, Bruggeling e Huyghe (1991)
ilustram um modelo privado de detalhes e Silva (1998) apresenta um modelo desenvolvido
para sapatas com célice embutido. Percebe-se também que o modelo de forgas internas ao
pilar proposto por Silva (1998) prevé um bloco de tensdes de compressdao que s6 pode ser

considerado vélido no caso de pequenos valores de excentricidade da forca vertical.
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3.1 CONSIDERACOES INICIAIS

Em meados da metade do século XX, o desenvolvimento computacional estimulou o
uso dos métodos numéricos, em especial o Método dos Elementos Finitos, para a andlise de
problemas complexos de engenharia. O concreto é um dos materiais mais consumidos no
planeta, em grande parte das obras de engenharia com finalidade estrutural. A sua simulagao
numérica é complexa em razdo da modelagem das fissuras e do comportamento nao-linear
induzido pela fissuragdo do concreto. Ao longo dos anos, foram desenvolvidos programas
computacionais baseadas no Método dos Elementos Finitos cuja finalidade é simular e
analisar materiais, tais como o concreto, quando submetidos a carregamentos, tensoes
impostas por deformacgdes e deslocamentos de apoios, e variagdes de temperatura. Dentre os

programas disponiveis optou-se nesse estudo pelo DIANA.

3.2 PROGRAMA COMPUTACIONAL DIANA

3.2.1 INTRODUCAO

O programa computacional DIANA, Dlsplacement method ANAlyzer, € destinado a
andlises por meio do Método dos Elementos Finitos baseado no método dos deslocamentos.
Esse programa vem sendo desenvolvido, desde 1972, pela Delft University of Technology na
Holanda e possui uma biblioteca vasta de elementos e materiais que foi apontada por
pesquisadores, como Souza (2004) e Barros (2009), apropriada para a andlise de estruturas
formadas por elementos de concreto armado. Além de efetuar varios tipos de anélise, salienta-

se a possibilidade de considerar efeitos dependentes do tempo, temperatura, instabilidade,
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plasticidade e fissuragcdo do concreto, dos quais interessam as andlises deste estudo apenas os

dois ultimos.

Amparando-se na potencialidade e na capacidade de simular o comportamento de
elementos de concreto armado pelos modelos inclusos no programa e na sua disponibilidade
para o Departamento de Engenharia de Estruturas da Escola de Engenharia de Sdo Carlos,

optou-se por sua utilizac@o para o desenvolvimento das andlises numéricas desta pesquisa.

3.2.2 MODELOS CONSTITUTIVOS

As estruturas de concreto, ap0Os certa intensidade de tens@o, apresentam um acréscimo
das deformacdes. Esse comportamento também denominado por strain softening, ou
amolecimento, tende a ser mais acentuado em algumas regides da estrutura de tal modo que,
para conseguir uma boa representacdo, seria necessdria uma malha mais refinada nessas
regides. A discretizacdo da malha de elementos finitos eleva o nimero de elementos e,
conseqiientemente, o nimero de equagdes do sistema, gerando maior tempo de processamento
computacional podendo até inviabilizar a andlise. A solugdo alternativa do DIANA € a
utilizacdo dos parametros da Mecanica da Fratura para descrever esse comportamento do
concreto. Para isso o programa dispde do modelo de fissuras distribuidas, Smeared Crack

Model, e de fissuras discretas, Discrete Crack Model.

O modelo de fissura discreta busca representar a fissura por meio da geracdo de uma
nova malha de elementos finitos a cada incremento de carregamento, de modo a representar a
descontinuidade ocasionada pela fissura. Essa estratégia busca representar o processo de
fissuragdo do concreto, entretanto, segundo Rots e Blaauwendraad (1989), esta alternativa
apresenta a inconveniéncia de gerar mudancas continuas na conectividade dos nés dos
elementos finitos e de obrigar a fissura a seguir por um caminho pré-definido pelas interfaces
dos elementos adjacentes a mesma. Por outro lado, o modelo de fissuras distribuidas trata o
fraturamento do concreto mantendo a continuidade do material sem alterar a malha original de
elementos finitos em razdo da propagacgdo das fissuras. Rots e Blaauwendraad (1989) também
citam a vantagem do modelo de fissuras distribuidas nao impor restri¢des quanto a orientacao

das fissuras.
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Por motivo de simplificagdo, optou-se nesta pesquisa pelo modelo de fissuras
distribuidas. Os parametros necessdrios para a andlise considerando o modelo de fissuras
distribuidas sdo: energia de fraturamento na tra¢do Gy, energia de fraturamento na compressao
G,, resisténcias a tracdo e compressao, fator de retencdo ao cisalhamento £ e a largura de

banda das fissuras /..

A energia de fraturamento, conforme procedimento da RILEM Draft Recommendation
TC50-FMC", pode ser obtida em ensaio 2 flexdo de corpo-de-prova entalhado sendo que Gré
dado pela drea abaixo da curva forca-deslocamento dividida pela drea da secdo efetiva do
corpo-de-prova no plano do entalhe. Na auséncia deste ensaio, o CEB-FIP 1990 (1993)

permite a estimativa da energia de fraturamento por meio da Expressao 3.1:

fem 0,7 2
(;f = Gpg * (fcmo) [N - mm/mm?] 3.1)

Sendo que f.0 € igual a 10 MPa e f.,, € dado pela Expressao 3.2. O parametro Gry € o
valor basico da energia de fraturamento, fornecido na Tabela 3.1 em funcdo do didmetro

maximo do agregado do concreto.

fem = fer + 8 [N/mm?] (3.2)

Tabela 3.1 — Gry em funcio do didmetro maximo do agregado
iy (Mm)  Gpy (N-mm/mm?)

8 0,025
16 0,030
32 0,058

Ja o G, segundo Feenstrau, encontra-se no intervalo entre 10 e 25 N-mm/mm? que

corresponde a um valor entre 50 e 100 vezes o Gy.

1 RILEM, Draft Recommendation, 50-FMC Committee Fracture Mechanics of Concrete, Determination of the
Fracture Energy of Mortar and Concrete by means of Three-Point Bending Tests on Notched Beams, Materials
and Structures, v. 85, n. 85, p. 285-290, 1985.

12 FEENSTRA, P. H. Computational Aspects of Biaxial Stress in Plain and Reinforced Concrete. PhD thesis,
Delft University of Technology, 1993.
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3.2.2.1 MODELOS TOTAL STRAIN

Sao modelos desenvolvidos sobre a teoria do campo de compressdao modificado,
apresentada por Vecchio e Collins " e que posteriormente foi estendida para problemas

tridimensionais por Selby e Vecchio'

Segundo TNO DIANA (2005c), estes modelos descrevem o comportamento do
concreto sob tensdes de compressdo e de tracdo por meio de relacdes tensdo-deformacgao,
entretanto ndo podem ser combinados com outros modelos constitutivos. Estes modelos sao
adequados para andlises de ELS (Estado Limite de Servi¢o) e ELU (Estado Limite Ultimo)

por serem estes estados limites governados pela fissuracdo e pela ruptura do concreto.

O DIANA disponibiliza dois modelos Total Strain: o Total Strain Rotating Crack
Model, ou seja, modelo de fissuras rotacionais e o Total Strain Fixed Crack Model, ou modelo
de fissuras fixas. O primeiro modelo corresponde a uma aproximacao sendo que as relagdes
tensdo-deformagcdo sdo avaliadas nas dire¢des principais do vetor deformagdo. As
aproximacgodes obtidas sdo adequadas para estruturas de concreto armado, permitindo que a
orientacdo das fissuras co-rotacionem com os eixos da deformacgao principal de tal forma que
a direcdo da fissura coincida com a direcdo das deformagdes principais. Ainda, quanto ao
modelo de fissuras rotacionais, a transferéncia de cisalhamento ndo ird desempenhar um papel
relevante, de tal modo que ndo € necessario especificar um fator de retencao ao cisalhamento.
Maekawa et al. (2003) afirmam que, uma vez que as tensdes de cisalhamento desaparecem
nos planos principais continuamente atualizados, nenhum modelo de transferéncia de
cisalhamento € necessdrio. Nesse modelo, a inclinacdo das tensdes principais permanece
sempre coincidente com a inclinacdo das deformacdes principais. Por esse motivo, essa
aproximac¢do nao considera explicitamente o deslizamento e a transferéncia de tensdes
cisalhantes motivadas pelo intertravamento do agregado. Esse tipo de tratamento traz
beneficios computacionais e respostas satisfatorias para estruturas submetidas a

carregamentos monotdnicos ou ciclicos nos quais os ciclos de carregamento ndo ocasionem

muitas rotacdes nas direcdes das tensdes principais.

13 VECCHIO, F. J.; COLLINS, M. P. The Modified Compression Field Theory for Reinforced Concrete
Elements Subjected to Shear. ACI Journal, v. 83, n. 2, p. 219-231, mar.-abr. 1986.

14 SELBY, R. G.; VECCHIO, F. J. Three-dimensional Constitutive Relations for Reinforced Concrete.
Technical Report, n. 93-02, University of Toronto, Department of Civil Engineering, Canada, 1993.
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O segundo modelo possui maior apelo na natureza fisica da fissura sendo que as
relacdes tensdo-deformacdo sdo avaliadas segundo um sistema de coordenadas fixo sobre a
fissura, conservando a sua orientacao inicial nos estidgios subseqiientes. Conforme Maekawa
et al. (2003), no modelo de fissuras fixas a anisotropia € levada em consideracdo em
conseqiiéncia do tratamento independente dispensado para o modelo de transferéncia de
tensdes normais e de cisalhamento. Nesse caso o vetor de tensdes principais ndo coincide com
o das deformagdes principais, e a modelagem da fissura € geometricamente préxima a
realidade. Nesse modelo, a descricdo do comportamento quanto ao cisalhamento torna-se

necessaria.

Os dados de entrada s@o compostos por duas partes: os dados bdsicos, tais como o
moédulo de elasticidade, o coeficiente de Poisson e as resisténcias a compressao e a tragao, e

por defini¢des quanto ao comportamento do concreto sob compressao, tracao e cisalhamento.

Os dados podem ser fornecidos diretamente ao DIANA ou escolhendo um modelo ja
inserido na biblioteca do programa, como o Model Code CEB-FIP 1990. Quando inseridos
diretamente, os dados referentes ao comportamento do concreto sob tracdo e compressdo
serdo compostos pelas caracteristicas das curvas que relacionam tensdo e deformacgdo e pelos
parametros necessdarios para descrever cada curva. A Figura 3.1 e a Figura 3.2 descrevem os
modelos disponiveis para representar o comportamento do concreto sob tragdo e compressao

respectivamente.
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Figura 3.1 — Modelos de comportamento Tensdo x Deformacao disponiveis para o concreto
tracionado
Fonte: DIANA (2005¢)
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Figura 3.2 - Modelos de comportamento Tensao x Deformacao disponiveis para o concreto sob
compressao
Fonte: DIANA (2005¢)
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Nos modelos Total Strain de fissura fixa o comportamento quanto ao cisalhamento é
avaliado por meio do fator de retengdo ao cisalhamento f, que serd constante nos caso do
Total Strain Fixed Crack, e constante ou varidvel para o caso do Non-orthogonal Crack
Model. Para o modelo Total Strain Rotating Crack Model o valor de f pode ser assumido
igual a um, uma vez que esse fator é dispensavel no comportamento deste modelo. O
coeficiente f promove a minoragdo do moédulo de elasticidade transversal G, em razdo da
elevacdo da intensidade das tensdes e conseqiiente fissuracdo do concreto. Este coeficiente
pode ser visto como uma forma de representar os mecanismos de transferéncia de

cisalhamento entre interfaces de concreto.

Segundo Rots e Blaauwendraad (1989), os modelos de fissuras rotacionais diferem dos
modelos de fissuras fixas por ndo preservarem uma memoria permanente da orientacao dos
danos, ou seja, implicando que os defeitos inativos ndo possam ser reativados nos estagios
seguintes de carregamento, € por ndo necessitar de parametros que descrevam a relacio entre

a fissura e a transferéncia de cisalhamento na mesma.

No concreto, os efeitos laterais provocados pela fissuragdo e pelo confinamento
induzem a reducdo e elevagdo da resisténcia a compressao respectivamente. Em TNO DIANA
(2005¢) € descrito que o efeito lateral de fissuragdao pode ser considerado por meio da relacao
dada por Collins e Vecchio'®, Figura 3.3, e o efeito do confinamento por meio do modelo de

Selby e Vecchio.

Boey
1 Vecchio and Collins
1.0 -

0.8 4
0.6 ;
0.4 |
0.2 ;
0.0

Xilat

€0

Figura 3.3 — Fator de reducio por causa da fissuracao lateral
Fonte: DIANA (2005¢)

15 VECCHIO, F. J.; COLLINS, M. P. Compression Response of Cracked Reinforced Concrete. Journal of
Structural Engineering, v. 119, n. 12, p. 3590-3610, dez. 1993.
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3.2.2.2 MODELOS INCREMENTAIS OU PLASTICOS

Esses modelos sdo representados no DIANA por meio do modelo de fissuras fixas
multi-direcionais, Multi-Directional Fixed Crack Model, que considera os conceitos da Teoria
da Plasticidade. A deformacgdo do material € dividida em uma parcela eldstica — reversivel — e
outra plastica — irreversivel. A ruptura por tracdo ocorrerd quando em algum ponto do
material a méxima tensdo principal de tra¢do ultrapassar o valor limite da resisténcia do
material. Na compressdo, pode-se recorrer aos critérios de Von Mises, Tresca, Drucker-Prager

e Mohr-Coulomb para determinar a ruptura.

Segundo TNO DIANA (2005¢) e Rots e Blaauwendraad (1989), em razdo da
decomposi¢do da parcela de deformacgdo pléstica, € possivel a abertura de varias fissuras em
direcdes diferentes, simultaneamente, num mesmo ponto da malha de elementos finitos. No
programa computacional DIANA este modelo é disponibilizado para os problemas de estado
plano de tensdo, de deformacdo e em elementos axissimétricos. Sua formulagdo nao estd

disponivel para elementos sélidos tornando o inutil para as andlises propostas neste trabalho.

3.2.2.3 MODELO MAEKAWA MODIFICADO

O Modified Maekawa Concrete Model, ou Modelo Maekawa Modificado, combina um
modelo plastico multi-axial de dano para representar o efeito de ruptura do concreto sob
compressao e um modelo de fissuracdo baseado nos modelos Total Strain para representar o
concreto sob tracdo. A vantagem desse modelo € referente ao uso de parimetros como
resisténcia a tracdo, a compressdo e energia de fraturamento que possibilitam uma boa
representacao do concreto para vdrias situacdes, ao contrario de modelos mais especificos que

ndo representam satisfatoriamente situacdes de solicitacdo diferentes daquelas para as quais

foram formulados.

Este modelo pode ser empregado tanto para elementos sélidos, de viga, de casca, de
trelica e de estado plano de tensdo. Segundo TNO DIANA (2005c¢), o modelo de dano na
plasticidade foi desenvolvido pelo grupo de pesquisa do professor Koichi Maekawa na

Universidade de Toquio e o modelo de fissuracao € diretamente relacionado aos modelos de
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fissuracdo Total Strain, ja descritos. Este modelo também descreve o efeito de histerese em

ciclos de carregamento e descarregamento.

Maekawa et al. (2003) afirmam que a ndo-linearidade do concreto ndao pode ser
descrita unicamente pela plasticidade porque a teoria da plasticidade ndo postula um
amolecimento da curva tensdo — deformacao total ao longo do caminho de descarregamento.
Esse amolecimento no ramo de carregamento e de descarregamento €é observado
experimentalmente até mesmo em situacdes em que O concreto encontra-se altamente
confinado. Ainda segundo os pesquisadores, o amolecimento e a reduc¢do da rigidez no
descarregamento sdo atribuidos ao dano continuo causado pelas micro-fissuras dispersas que

degradam a capacidade de absor¢do de energia.

Neste modelo de dano elastoplastico, em conseqiiéncia da danificagdo do concreto, é
assumido que o mddulo de elasticidade transversal é reduzido por um parametro K que varia
de 0 a 1 correspondendo a completa deterioracdo até o concreto sem danos. O parametro K é
um parametro de fratura que € calculado como fung¢do dos invariantes do tensor de
deformacdes elésticas e € utilizado para quantificar a intensidade de dano deviatérico. Este
parametro representa a taxa de volume de concreto ndo danificado que pode absorver
completamente a energia de deformacao eldstica, ocasionada pelas forcas tangenciais, sobre

todo o volume.

Quando ocorre a fissuragdo no Modelo Maekawa Modificado, verificada pela
superacao da resisténcia a tracdo do concreto nas direcdes principais de deformacdo, se
processa a mudanga do modelo de dano elastoplastico para um modelo de concreto fissurado.
Neste modelo as tensdes sdo avaliadas com as deformagdes em cada dire¢do principal de
deformacdo. Nos casos de carregamento, descarregamento e recarregamento, O

comportamento do modelo € descrito pela Figura 3.4.
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Figura 3.4 — Comportamento de histerese do Modelo Maekawa

Existem trés modelos disponiveis para tratar a fissuracdo no ‘“Maekawa”: fissuras
fixas, fissuras rotacionais e fissuras ndo ortogonais, ou non-orthogonal crack. Para os dois
primeiros valem os mesmos comentdrios feitos no item 3.2.2.1. O modelo de fissuras ndo
ortogonais assume que as direcdes das fissuras ndo sdo ortogonais entre si. Neste modelo, a
primeira dire¢do da fissura é determinada conforme os modelos ortogonais, de fissura fixa ou
rotacional, e as demais direcdes das fissuras sdo determinadas com base nas dire¢des das

deformacdes principais.

Para isto, sempre que o angulo entre a fissura existente e das atuais direcdes das
tensOes principais superar um angulo limite, denominado threshold angle, terd inicio uma
nova fissura. Considerando que esse angulo seja nulo, a cada estigio do carregamento
incremental surgird uma nova fissura fixa tornando o modelo relativamente semelhante ao

principio do modelo de fissuras rotacionais.

3.2.3 ELEMENTOS FINITOS UTILIZADOS

Este trabalho fez uso da anélise ndo-linear considerando o modelo de plasticidade e a

fissuragdo do concreto. Foram utilizados elementos finitos s6lidos e de interface para a
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representacdo dos modelos. O elemento finito sélido é capaz de representar diversos tipos de
problemas estruturais com boa qualidade de resultados, em contrapartida a sua utilizacdo
demanda maior tempo de processamento computacional para a resolu¢do dos grandes
sistemas de equacdes. A opcao pelo elemento finito tridimensional em blocos sobre estacas é
justificada pela incapacidade de representacdo do problema por meio de outros tipos de

elementos.

Em meio aos elementos finitos sélidos disponiveis, utilizaram-se os hexaédricos ou
cubicos que podem ser do tipo HX24L, CHX60 ou CHX96. Conforme indica TNO DIANA
(2005b) o primeiro € um elemento isoparamétrico de oito nds baseado em aproximacao linear
para os deslocamentos, o segundo é um elemento isoparamétrico de 20 nds baseado em
aproximacao quadrdtica e o ultimo é um elemento isoparamétrico de 32 nds que utiliza funcao
aproximadora de 3° grau para os deslocamentos. Todos esses elementos possuem trés graus de
liberdade por nd, translagdo em x, y e z, e integracdo numérica pelo método de Gauss. Dentre
os trés tipos citados optou-se pelo CHX60, Figura 3.5, uma vez que em TNO DIANA (2005a)
¢ recomendado ndo se empregar elementos isoparamétricos com aproximacgdo linear para
geracdo de modelos em andlises ndo-lineares por motivo de limitacOes intrinsecas ao
elemento como cisalhamento parasitico e travamento volumétrico que ocorre em elementos
que nao conseguem descrever deformacdes isocdricas, e assim podem superestimar a forca

dltima em até 30%.

Figura 3.5 — Elemento CHX60
Fonte: DIANA (2005b)
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A formulag@o do elemento finito isoparamétrico CHX60 é apresentada na Expressdo
3.3.

u@End=at+ta-&+a; n+az-7+as-§-n+as-n-
{+ag-§-0ta; 8 +ag-n*+ag-TP+ap-§-n-{+ay- 8-
Ntap-§-{+agz-§n’+ay -5 F+as n’ -{+ag -
Ptay-8mltag-§n’-{t+an-§n-g

3.3)

Para a representacdo das armaduras, o DIANA dispde de elementos chamados
Embedded Reinforcement cuja finalidade € enrijecer os elementos finitos do modelo. Por meio
do embutimento deste elemento na malha de elementos finitos que representam o concreto, o
programa computacional simula a presenca da armadura naquela especifica regido. Este
elemento caracteriza-se por ndo possuir graus de liberdade préprios e, como padrio, apresenta
deformacdes contabilizadas a partir do campo de deformacdes dos elementos em que se
encontra inserido. Em razdo destas caracteristicas, ele ndo pode ser considerado um elemento

finito.

Esta estratégia implica em uma aderéncia perfeita entre a armadura e o concreto, que é
impréprio para a andlise de alguns tipos de elementos estruturais quando se deseja avaliar o
escorregamento das barras da armadura. Todavia nos modelos em que esta estratégia mostra-
se adequada, os Embeddeds Reinforcements favorecem a rapidez e simplificagdo da geracao

da rede de elementos finitos conferindo praticidade a criacdo do modelo.

Os dados de entrada para a defini¢do destes elementos sdo a sua localizacdo e as suas
propriedades materiais e dimensionais. Dentre as opcdes disponiveis no DIANA para este tipo
de armadura, em forma de barras e em forma de malha, utilizaram-se as armaduras em forma
de barras. Esta técnica de embutimento de armaduras permite que as linhas que representam
as armaduras desviem das linhas da malha de elementos finitos ao qual estdo inseridas,
permitindo que a malha seja criada sem a necessidade da antecipacdo da localizagdo das

barras, Figura 3.6.

Para o aco das armaduras formadas por estes elementos, foi adotado o comportamento

elasto-plastico perfeito com critério de ruptura de Von Mises.
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Figura 3.6 - Armadura em barra embutida em elemento sélido do tipo CHX60

Para os modelos desta pesquisa, foi necessdrio utilizar os elementos planos
quadrilaterais de interface para que pudessem ser representadas as interfaces pilar-graute e
graute-bloco da ligacdo. Os elementos de interface sao freqiientemente aplicados na
representacao de fissuras discretas, na representacdo do escorregamento da armadura imersa
no concreto, nas ligacoes existentes entre rochas e entre alvenarias e para representar o atrito
entre duas superficies. O programa DIANA dispde de duas familias de elementos de interface,

os elementos de interfaces estruturais e os elementos de contato.

A primeira familia de elementos de interface descreve o comportamento da interface
em termos da relagdo entre forca e deslocamentos normal e tangencial relativos a interface.
Em razdo da utiliza¢do de elementos CHX60 de vinte nés, o elemento de interface que possui

nimero de nés compativeis € o CQ48I, Figura 3.7.

(a) topology (b) displacements

Figura 3.7 — Elemento de interface plano quadrilateral CQ48I, 8+8 nés

O elemento CQ48I apresenta fungcdo quadritica para a aproximagdo dos

deslocamentos.
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A segunda familia de elementos de interface sdo os elementos de contato. Na analise
de contato, em uma das interfaces da ligacdo os elementos do contato serdo definidos como
contacter (contato), e na outra interface os elementos serdo definidos como target (alvo). Os

n6s do elemento definido como contacter nao podem penetrar um elemento target.

Nestas andlises, optou-se por modelar a ligacdo pilar-fundacdo utilizando elementos de
interface CQ48I. Estes elementos ja foram utilizados em andlises semelhantes por Barros

(2009).

3.2.4 METODOS DE SOLUCAO DO SISTEMA DE EQUACOES NAO-LINEARES

Em andlises ndo-lineares por meio de elementos finitos, a relacdo entre os vetores
forca e deslocamento nao € linear e dependera dos deslocamentos nos estigios precedentes
sendo assim, para determinar o equilibrio do elemento estrutural, é necessario nao sé
discretizar o problema no espagco, mas também no tempo por meio de incrementos. Para
chegar ao equilibrio em cada incremento € utilizado um algoritmo iterativo de solucio de tal

forma que o procedimento de solug@o pode ser denominado incremental-iterativo.

Os métodos iterativos disponiveis no DIANA sdo: rigidez constante, rigidez linear,

Newton-Raphson ou tangente e Quasi-Newton ou secante.

O método de Newton-Raphson tem por base a idéia de que o residuo seja uma funcao
continua nas proximidades da solucdo e, desse modo se for admitido que na iteragdo r seja
encontrada a solucdo, o valor do residuo serd nulo. O método de Newton-Raphson pode ser

classificado em Regular ou Modificado.

O método iterativo de Newton-Raphson Regular atualiza a matriz de rigidez a cada
iteracdo de tal modo que os deslocamentos sdo obtidos para o ultimo estado conhecido,
mesmo que esse ndo corresponda a um estado de equilibrio, dessa forma conduz a
convergéncia em poucas iteragdes, caso a estimativa esteja proxima da solugdo final, caso
contrdrio o método pode falhar por divergéncia. Embora a convergéncia possa ocorrer em
poucas iteragdes, a atualizacdo da matriz de rigidez em cada iteracdo demandard um elevado

tempo de processamento.
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O método de Newton-Raphson Modificado, segundo Proenca (2007), consiste na
aproximacao da rigidez tangente apenas na primeira iteracdo de cada incremento, mantendo-
se fixa a rigidez ao longo das iteragdes. Geralmente esse método apresenta uma convergéncia
mais lenta quando comparado ao processo de Newton-Raphson Regular, em razdo do elevado
nimero de iteracOes necessdrias para o equilibrio, em contrapartida, para cada iteracdo apenas
a estimativa incremental dos deslocamentos € o vetor de forgas internas precisam ser
calculados consumindo um menor tempo de processamento para cada iteracdo. Além disso,
segundo TNO DIANA (2005a) em situacdes onde o processo iterativo anterior ndo converge
mais € possivel que o processo de Newton-Raphson Modificado ainda apresente

convergéncia, entretanto Proenga (2007) afirma que este método pode divergir em situacdes

de nao-linearidade mais pronunciada.

O método Quasi-Newton ou secante, ou ainda, direto usa as informagdes prévias dos
vetores de solugdo e do vetor de forcas nao equilibrado durante a aplicacdo dos incrementos
para chegar a uma melhor aproximacdo e, diferentemente do Método Newton-Raphson
Regular, ndo altera completamente a matriz de rigidez do sistema a cada itera¢do. Segundo
Proenca (2007), nesse método admite-se que tenha sido determinada a solu¢d@o na iteragdo (r-
1), entdo se utiliza desta informagdo para atualizar a matriz de rigidez e determinar a nova
estimativa para a solucdo na iteracdo r, a qual substituird a estimativa da iteracdo anterior.
Segundo TNO DIANA (2005a), a taxa de convergéncia e o tempo consumido geralmente

encontram-se entre aqueles dos Métodos Newton-Raphson Regular e Modificado.

O método da Rigidez Linear utiliza a matriz de rigidez linear durante todo o processo.
Esse método apresenta a convergéncia mais lenta, entretanto as iteracdoes sao mais rapidas

uma vez que a matriz de rigidez é definida apenas uma vez.

Ja o método da Rigidez Constante utiliza a matriz de rigidez do incremento anterior e
pode ser utilizado quando ocorrer falha na utilizacdo dos métodos Newton-Raphson e Quasi-
Newton ap6s um nimero de incrementos com resultados satisfatdrios. Segundo TNO DIANA
(2005a), ambos os métodos da Rigidez Linear e Constante poderdo ser utilizados quando os

demais métodos tornarem-se instaveis.

Pode ocorrer em andlises com forte ndo-linearidade, tais como as que consideram a
fissuracdo, a divergéncia durante o processo iterativo em razao de a estimativa estar longe do
equilibrio. Para minimizar esse problema e para reduzir o tempo gasto para a convergéncia de

cada iteracdo, existe no DIANA um algoritmo chamado Line Search que faz com que seja
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adotado como aproximacdo inicial para o incremento de deslocamento da iteragdo, um dos

vetores deslocamentos dos algoritmos de iteracdo multiplicados por um valor.

Além do recurso Line Search, existe o recurso Arc Length Control, controle do
comprimento de arco, cuja funcio € obter o comportamento pds-pico da estrutura analisada.
Por meio da restricdo da norma dos deslocamentos incrementais a um valor prescrito,
juntamente com a adaptacdo do tamanho do incremento, € possivel analisar o comportamento
Snap-Through e Snap-Back do modelo, Figura 3.8. O comportamento Snap-Back nao pode
ser capturado por meio de andlise efetuada com controle de deslocamentos e tanto o
comportamento Snap-Back quanto Snap-Through, em andlise nao-linear, s6 podem ser

obtidos adequadamente mediante o uso do Arc Length Control.

f f
4

(a) Snap-through (b) Snap-back

Figura 3.8 — Comportamentos Snap-Through e Snap-Back
Fonte: DIANA (2005a)

3.3 ANALISE PARAMETRICA

Antes de qualquer andlise numérica € conveniente a realizacao de andlise paramétrica
a fim de avaliar quais as combinag¢des de parametros levam os modelos numéricos a fornecer
respostas mais proximas do comportamento do modelo experimental equivalente. Para esse
tipo de andlise € necessario contar com as respostas experimentais uma vez que, em razao da
complexidade dos modelos, ndo existem solucdes analiticas ou, mesmo quando existem,
fornecem resultados com desvios considerdveis em relacdo aos valores observados

experimentalmente.



107
Capitulo 3: Estudo e Andlise dos Modelos Numéricos

Levando em consideracdo a inexisténcia de pesquisas de cardter experimental
envolvendo blocos com célice embutido e apoiados sobre quatro estacas, recorreu-se a
utilizacdo de resultados de trabalhos experimentais envolvendo blocos convencionais
apoiados sobre quatro estacas, ligados monoliticamente ao pilar. Essa medida é conveniente

uma vez que permite validar o modelo constitutivo do concreto.

Para a andlise paramétrica, optou-se por valer dos modelos ensaiados
experimentalmente por Adebar et al. (1990), Suzuki et al. (1998) e Chan e Poh (2000). Dentre
os blocos ensaiados por Adebar et al. (1990), optou-se por ensaiar os modelos D e E,

apresentados em detalhes no Quadro 3.1 e no Quadro 3.2.

Quadro 3.1- Detalhes do modelo D ensaiado por Adebar et al. (1990)

236
40 L 78 + 78 L 40
8911,3 mm (100 mm? 2
3x 816 mm (200 mm?) AT
3x 4416 mm (200 mm?) N 9
2 A - == A
o — | === = = — — = = = = — = — =14 ~
;= —— A = = A
Corte AA Nt _
40
Parametro Valor
ﬁ:m 30,3 MPa
fut 2,2 MPa
5 479 MPa (P11,3 mm) /486 MPa (D16 mm)
E. 28600 MPa
E, 200000 MPa
Gy 0,06518 MPa-mm (Expressdo 3.1)
G. 6,518 MPa-mm (100 vezes Gy)
Forca de fissuragcao 1122 kN
Forca dltima 3222 kN
Apoios Restri¢do da translagdo em Z
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Quadro 3.2 - Detalhes do modelo E ensaiado por Adebar et al. (1990)

236
40 , 78 4 78 , 40
30 g
8%11,3 mm (100 mm? 2
3x 8916 mm (200 mm?) ,'T/ ATH
2(11,3 mm (100 mm?) - ‘ ] —
3x 4@16 mm (200 mm?) §7 " 9p11,3mmc/21em 9
2 A =3 = A
] e P —f >
WI ,,,,,,,,,, A — & = A~
|| |8 \ )
30 20 58 20 58 20 30 2016 200 A I T / ! +
mm mm - 4
Corte AA ~ o
40
Parametro Valor
fom 41,1 MPa
fut 2,7 MPa
f 479 MPa (P11,3 mm) /486 MPa (D16 mm)
E. 31600 MPa
E, 200000 MPa
G 0,08069 MPa-mm (Expressdo 3.1)
G. 8,069 MPa-mm (100 vezes Gy
Forca de fissuragcao 1228 kN
Forca dltima 4709 kN
Apoios Restri¢do da translacdo em Z

Suzuki et al. (1998) ensaiou uma série de blocos sobre quatro estacas, o modelo

escolhido para ser utilizado nessa andlise numérica encontra-se descrito no Quadro 3.3.
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Quadro 3.3 — Detalhes do modelo BPC-30-30-1 ensaiado por SuzuKki et al. (1998)

30
< <
25 o N 7 N 7
Y < - N .
A | __ 1Ll A
@ o A % A
- |7 4%10 mm
e a o A,
[ip] _ 1 - >~ 4 N
I [ : !
7,5L 15 J 35 J 15 l75 =t =t
80
Corte AA
Parametro Valor
fem 29,5 MPa
Ja 2,86 MPa (ABNT NBR 6118:2003)
Iy 413 MPa
E. 25853 MPa (ABNT NBR 6118:2003)
E; 210000 MPa (ABNT NBR 6118:2003)
Gy 0,05331 MPa-mm (Expressdo 3.1)
G, 5,331 MPa-mm (100 vezes Gy
Forca de fissuragcao 392 kN
Forca de escoamento 980 kN
Forca dltima 1039 kN
Apoios Restri¢do da translacio em X, Y e Z

Dentre os trés modelos avaliados por Chan e Poh (2000), optou-se por analisar

numericamente o bloco A. As caracteristicas do modelo A estdo descritas no Quadro 3.4.
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Quadro 3.4 — Caracteristicas do modelo A ensaiado por Chan e Poh (2000)

20 1 -
o 2010 mm _
NN R e
4+ e - s g A A
12,5 15 45 15 12,5
100
Corte AA 8610 mm
Parametro Valor
Jem 39,7 MPa
Jotm 3,49 MPa (ABNT NBR 6118:2003)
fy 480,7 MPa
E. 29992 MPa (ABNT NBR 6118:2003)
E, 210000 MPa (ABNT NBR 6118:2003)
Gy 0,06563 MPa-mm (Expressdo 3.1)
G. 6,563 MPa-mm (100 vezes Gy)
Forga de fissuracdo 840 kN
Forga tdltima 1230 kN
Apoios Restri¢do da translacdo em Z

Em razdo da utilizacdo de elementos hexaédricos, a construcdo da malha de elementos
na proximidade de estacas circulares ocasionou o surgimento de elementos irregulares, com
angulos entre as arestas excessivamente agudos ou obtusos. Poderiam ser utilizados outros
elementos, entretanto optou-se pela substitui¢do das estacas circulares por estacas de se¢do

quadrada equivalente sem prejuizo ao comportamento do modelo.

Nas andlises que seguem, foram variados os parametros que definem os modelos
constitutivos do concreto, o modo de aplicagdo da forca, os critérios de convergéncia e o

método iterativo.

Considerando que a combinag¢do das alternativas de diferentes parametros resulta em
um nimero elevado de andlises, foi tomada a decisdo de adotar um modelo com combinagdes
de parametros padriao e analisar o efeito da variagdo de cada parametro isoladamente. Este
procedimento reduziu o tempo de processamento computacional e o tempo dispensado nesta
etapa da pesquisa. O modelo padrio adotado e as variagdes analisadas encontram-se descritas

no Quadro 3.5.
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Quadro 3.5 — Fatores avaliados na analise paramétrica

Padrao Variacoes
Curva de compressdo | - Pardbola. -
Curva de tracao - Exponencial. -
Concreto - Fixas (Beta = 0,25);
Fissuras - Fixas (Beta = 0,99). - Fixas (Beta = 0,75);
- Rotacionais.

- Elasto-plastico
Aco (Critério de plastificacdo -
de von Mises).

- Newton-Raphson Modificado;

- Newton-Raphson - Quasi-Newton (Secante);

Método iterativo
Regular.

- Linear.
. - Deslocamentos;
Norma - Energia.
s A - Forga.
Critério de convergéncia
A -0,5%;
Tolerancia | - 1%
- 2%.
Forma de carregamento - Passos de pressdo. - Passos de deslocamento.

Para o comportamento do concreto tracionado admitiu-se que a relagdo tensdo-
deformacdo fosse descrita pela curva de amolecimento de caracteristica exponencial,
apresentada na Figura 3.1 — (e). Visando encontrar o melhor modelo para o comportamento
do concreto dos blocos estudados, foram avaliados os seguintes modelos para o
comportamento do concreto comprimido: relacdo tensdo-deformagdo descrita por curva
parabolica e o modelo descrito em Maekawa Modificado. Entretanto os resultados obtidos
com o modelo Maekawa Modificado foram insatisfatérios no trecho nao-linear das curvas que

relacionam for¢a e deslocamentos para os blocos analisados, entao foram descartados.

Quanto a influéncia lateral de confinamento e fissuracdo, Barros (2009) observou que
quando ativado o efeito de confinamento, conforme o modelo de Selby e Vecchio, os valores
de for¢a ultima foram muito superiores aos experimentais, esse efeito também foi observado
em algumas das andlises preliminares realizadas nesta pesquisa. Desse modo, considerou-se
apenas a reducdo da resisténcia em razdo da fissuracdo, dada pelo modelo de Collins e
Vecchio. Ndo se considerou o efeito de confinamento dado por Selby e Vecchio. A ativagao
destes modelos de influéncia lateral s6 pode ser feita diretamente no arquivo de extensao
DAT que contem as caracteristicas geométricas, fisicas e condi¢des de contorno do modelo

gerado pelo pré-processador.

Antes de proceder com a variagdo dos parametros dos modelos constitutivos e demais
parametros de andlise foram realizados testes de malha para o bloco D de Adebar et al. (1990)
com a finalidade de determinar o refinamento mais adequado da malha. As malhas estudadas

estdo ilustradas na Figura 3.9.
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(a) (b) (©)

Figura 3.9 — Trés malhas de elementos finitos analisadas

A Tabela 3.2 ilustra os resultados obtidos para as trés diferentes malhas utilizando a

configuracdo padrdo para os parametros e métodos de andlise.

Tabela 3.2 — Resultados obtidos para trés malhas diferentes

Nuamero de  Forca ultima Deslocamento Tempo de processamento
vl nés g(kN) (mm) Ftoum/ Ftexp i (Il)nin)
a 6316 29943 1,14 0,93 103
b 12403 3109,5 1,22 0,97 363
C 21909 3136,5 1,16 0,97 1663

Este teste foi realizado em um modelo considerando a simetria, entretanto a
determinagdo da superficie de simetria conforme indica o manual do DIANA pode provocar
problemas. O DIANA tenta restringir a translagdo na direcdo da simetria e a rotagdo em torno
das duas outras direcdes, no entanto alguns elementos nao possuem graus de liberdade de
rotagdo originando uma série de avisos que atrapalham o desenvolvimento da anélise. Para
contornar este problema, a simetria foi estabelecida pela imposi¢do adequada das restri¢des
dos deslocamentos nas superficies de simetria, conforme procedimento adotado para a
defini¢cdo dos apoios. Considerando que os blocos analisados possuem simetria em duas
direcdes, optou-se por modelar apenas um quarto do bloco obtendo em contrapartida, um

menor custo computacional.

Os resultados da verificacdo da malha fundamentaram a decisdo pelo uso de malhas
similares a “b” nos demais modelos. Esta malha corresponde a elementos finitos cujas

distancias entre nds sao de aproximadamente quarenta milimetros.

Quanto aos modelos que representam a fissuragdo, foram avaliados os diferentes tipos
de modelo “Total Strain”. Os modelos “Total Strain” foram variados entre fissuras fixas e
rotacionais sendo que, para os modelos de fissuras fixas, o fator de retencio ao cisalhamento,
p, foi considerado constante durante as andlises. Nestas andlises avaliaram-se trés valores de

$:0,99, 0,75 e 0,25.



113

Capitulo 3: Estudo e Andlise dos Modelos Numéricos

A Figura 3.10 apresenta as curvas que relacionam forca aplicada e deslocamento para

os blocos analisados considerando cada um dos modelos de fissuracao.

3500 L L B B B — 5000 T I T I T I T I
3000 |- - i i
4 4000 — —
2500 — — L _
Z 2000 | Z 3000 - —
I 1 ® 3 8
S 1500 - S
S 1 8 2000 — -
1000 Fixed (Beta 0,25) | _| - Fixed (Beta 0,25) |
Fixed (Beta 0,75)| | 1000 I Fixed (Beta 0,75)| |
500 Fixed (Beta 0,99)| | 000 Fixed (Beta 0,99)
Rotating i H Rotating E
ol 0 | | I
0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 14 0 0.4 0.8 1.2 1.6
Deslocamentos (mm) Deslocamentos (mm)
Bloco BPC-30-30-1 - Suzuki et al. (1998)] [Bloco A - Chan e Poh (2000)]
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] 1600 — —
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2 15 8o0r ]
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400 Fixed (Beta 0,25)| | 600 |~ Fixed (Beta 0,25)| |
Fixed (Beta 0,75)| | 400 — Fixed (Beta 0,75)| _|
200 Fixed (Beta 0,99)| —| L Fixed (Beta 0,99)| -
Rotating i 200 Rotating —
0 | L o/l ]
1 2 3 4 0O 01 02 03 04 05 06 07 08 09

\Bloco D - Adebar et al. (1990)\

Deslocamentos (mm)

\Bloco E - Adebar et al. (1990)\

Deslocamentos (mm)

Figura 3.10 — Curvas Forca x Deslocamentos dos blocos para diferentes modelos de fissuras
distribuidas

Em todos os blocos, o modelo de fissuras rotacionais ndo permitiu a observagdo do
comportamento do bloco no regime nao-linear sendo a andlise interrompida apds o aumento
da fissuracdo. Este comportamento pode ser atribuido ao fato de que neste modelo, apds a
fissuracdo, a transmissdo dos esforcos pelas fissuras fica impossibilitada e ndo € mais
encontrado o equilibrio do sistema de equagdes. Exceto o bloco BPC 30-30-1, os demais que
utilizaram modelos de fissuras fixas com fator de reten¢do ao cisalhamento de 0,25 ndo
conseguiram ultrapassar o regime eldstico linear satisfatoriamente sendo a ruina do bloco
prematura. Estes comportamentos relacionados aos modelos de fissuras corroboram as
observacdes de Barros (2009) em blocos sobre duas estacas, e contrasta com os resultados
relatados em Souza (2004) que obteve comportamentos semelhantes entre os modelos de

fissuras fixas e rotacionais em blocos sobre duas e quatro estacas. O comportamento
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observado j4d era esperado, pois a propria descricdo do modelo de fissuras rotacionais indica

que sdo obtidos valores inferiores de forca dltima em relacdo aos modelos de fissuras fixas.

Depois de analisados os modelos de fissuracdo do concreto, foram analisados os
critérios de convergéncia em energia, deslocamentos e for¢a, variando-se também a tolerancia

para a norma da variagdo das mesmas. Nesse caso foram avaliados apenas o Bloco D de

Adebar et al. (1990) e o Bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al. (1998), Figura 3.11.

\Bloco D - Adebar et al. (1990)\

[Bloco BPC-30-30-1 - Suzuki et al. (1998)]
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Figura 3.11 — Curvas Forc¢a x Deslocamentos dos blocos obtidas utilizando diferentes critérios
de convergéncia

As curvas obtidas utilizando os critérios de energia apresentaram oscilagdo no trecho
nao-linear enquanto as curvas obtidas utilizando critérios de convergéncia em forcas e em
deslocamentos foram mais suaves. Para o bloco D de Adebar et al. (1990) as curvas
apresentaram comportamento equivalente para todos tipos de critérios, entretanto no bloco
BPC-30-30-1 de Suzuki et al. (1998) apenas se obteve comportamento proximo ao
experimental quando utilizado critério de convergéncia em energia. Quanto aos valores das
tolerancias, foi observado que nao influenciou significativamente nos resultados apresentados,
entretanto, quando utilizados critérios com 0,5% de tolerancia, houve acréscimo do nimero de

iteracdes necessdrias em cada passo e, conseqiientemente, o tempo de processamento.

Depois de analisados os critérios de convergéncia, foram estudados a forma de
carregamento dos modelos: por imposicdo de deslocamentos e por aplicacdo de pressao,

Figura 3.12.
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Bloco D - Adebar et al. (1990)] Bloco E - Adebar et al. (1990)]
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Figura 3.12 — Curvas Forca x Deslocamentos dos blocos obtidas variando a estratégia de
controle do carregamento

As andlises conduzidas com controle de incrementos de for¢a resultaram mais
proximas das observadas nos ensaios experimentais principalmente em termos de forca
maxima resistente. Embora os resultados ndo tenham sido satisfatérios com o controle de
deslocamentos, ndo prevaleceu um comportamento para todos os modelos. Observa-se que
para os blocos de Adebar et al. (1990) o comportamento caracterizou-se pelo maior

amolecimento enquanto para os outros dois blocos o comportamento foi mais rigido.

Em seguida a Figura 3.13 ilustra os resultados das andlises utilizando os seguintes
métodos de resolugdo dos sistemas de equacdes nao-lineares: rigidez linear, secante, Newton-
Raphson Regular e Newton-Raphson Modificado. Os métodos da rigidez linear, secante e
Newton-Raphson Modificado forneceram respostas muito aquém da for¢a dltima sendo que
os resultados para todos os métodos foram semelhantes quando os blocos se encontravam em
regime eldstico-linear, mas apenas o método Newton-Raphson Regular foi capaz de

representar satisfatoriamente o comportamento nao-linear.
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\Bloco D - Adebar et al. (1990)\

\Bloco E - Adebar et al. (1990)\
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Figura 3.13 - Curvas Forc¢a x Deslocamentos dos blocos obtidas para diferentes métodos
iterativos

Pode-se atribuir o comportamento mais satisfatério do método Newton-Raphson
Regular ao fato deste atualizar a matriz de rigidez a cada iteracdo, fazendo com que as
iteragdes consumam um maior tempo, mas apresentem convergéncia em um nimero menor de
iteragdes. Em razdo de terem sido permitidas no maximo cinqiienta iteragdes para cada passo,
€ provavel que se obtenha convergéncia em mais passos nos demais métodos se for permitido
um ndmero maior de iteragdes. Para checar esta hipétese, foram feitos mais duas andlises nos
blocos D e E de Adebar et al. (1990) utilizando um niimero maximo de cem iteragdes, Figura

3.14.
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\Bloco D - Adebar et al. (1990)\

\Bloco E - Adebar et al. (1990)\
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Figura 3.14 - Curvas Forca x Deslocamentos dos blocos obtidas para diferentes métodos
iterativos com nimero maximo de cem iteracdes por passo

A partir das curvas da Figura 3.14 € possivel observar que, apds o aumento do nimero
maximo de iteracdes, foi obtida a convergéncia em um nimero maior de passos no método
Newton-Raphson Modificado. Os métodos de rigidez linear e secante continuam apresentando
a mesma resposta, portanto pode ser que os incrementos de carga precisem ser diminuidos. As
melhores respostas continuam sendo as obtidas mediante o uso do método Newton-Raphson

Regular, assim como observou Barros (2009) em blocos sobre duas estacas.

A fim de esclarecer a influéncia do nimero de incrementos de forca, foi realizado um
teste em um dos modelos variando o nimero de passos de carga. Os resultados ilustrados na
Figura 3.15 indicam que pode haver influéncia significativa nos resultados quando se varia o
incrementos

nimero de de forca, principalmente quando se busca representar o

comportamento do modelo no regime ndo-linear.
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Figura 3.15 — Curva Forc¢a x Deslocamentos obtidas variando o numero de incrementos de
forca

A partir dos resultados obtidos nas andlises das varidveis citadas no Quadro 3.5
decidiu-se que as andlises numéricas propostas nesta pesquisa fossem conduzidas mediante
utilizacdo do método iterativo de Newton-Raphson Regular, pois utilizando este método todas

as andlises avancaram mais que quando utilizando os demais métodos disponiveis no DIANA.

Optou-se por solicitar o bloco mediante a aplicagdo de incrementos de for¢a no pilar,
avaliando a convergéncia por meio do célculo da norma da variacdo de energia com tolerancia
de 1%. Para o concreto adotou-se, o modelo constitutivo de fissuras fixas e f de 0,99 com
comportamento na compressao descrita por curva tensdo-deformacdo parabdlica e curva de

amolecimento exponencial na tracao.

3.4 RESULTADOS DAS ANALISES

Ao realizar as andlises utilizando os parametros definidos no item 3.3, chegaram-se
aos resultados em termos de for¢a dltima, tensdes principais no bloco, tensdo e deformacao
nas armaduras e panoramas de fissuracdo para os quatro blocos estudados na andlise

paramétrica.
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3.4.1 Broco D DE ADEBAR et al. (1990)

O bloco D de Adebar et al. (1990) apresentou forca dltima experimental de 3222 kN,
enquanto nesta andlise numérica a forca udltima foi de 3138,3 kN. As primeiras fissuras
surgiram na por¢do central da face inferior do bloco e se estenderam pelo vao entre as estacas
até atingirem as faces laterais, da mesma forma como relataram os pesquisadores. As
primeiras fissuras surgiram para uma for¢a de 990 kN enquanto no ensaio experimental os
pesquisadores observaram as primeiras fissuras para uma forca de 1122 kN. Como a
observagdo das fissuras a olho nu possui limitagGes, acredita-se que a resposta numérica foi

adequada a experimental. O panorama de fissuragdo € ilustrado na Figura 3.16.

Mode1: ADEBARD Wode1: ADEBARD
LCi: Load case 1 :

Step: 18 LOAD: 17.9
Gauss EL.EKNNL EKNN
Mai/Min on model set:
Max = .139E-3

Min z 0

~.38E-2
\283E-2
19362

(9B4E-3

Wode1 : ADEBARD
LC1: Load case 1
D: 34.9
L EKNN

del set:

casi
6 Lo
L EKNN.

latse-2 LI
25 l207E-2

100% da forca iiltima Fissuras na superficie inferior na ruina
Figura 3.16 — Panorama de fissuracio do bloco D de Adebar et al. (1990)

A Figura 3.17 e a Figura 3.18 indicam a formacdo de bielas comprimidas e que a

maior parcela dos esforcos solicitantes provenientes do pilar dirigem-se para a estaca cujo
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eixo encontra-se a menor distancia do eixo do pilar. Esse fato também foi observado durante
0s ensaios. Ao surgirem tensdes de compressao, cujo fluxo indica a formacdo de uma biela,

apareceram também tensoes transversais de tracdo conforme ilustram as figuras das tensoes

principais de tragao.

Model: ADEBARD
LC1: Load case 1

8D: 34.9
PRINC STRESS ALL
on: EL.SKI.G

1 set:
nz-75.3

Tensoes principais de compressiao Tensoes principais de tracio
Figura 3.17 — Tensoes principais no bloco D de Adebar et al. (1990)

Mode1: ADEBARD

LC1: Load case L

Step: 66 L0AD: 34.9
Element PRINC STRESS PHAX
Calculated fron: EL.SXK.G
Max/Min on nodel
Max = 25.7 Min

set:
z-28.5

Tensoes principais maximas Tensoes principais minimas

Figura 3.18 — Tensoes principais maximas e minimas no bloco D de Adebar et al. (1990)

Para a forca tultima, a deformacdo médxima das armaduras localizadas entre as duas
estacas mais proximas foi de 1,1 mm/m enquanto no ensaio foi registrada 1,9 mm/m. J& para as
armaduras localizadas entre as duas estacas mais afastadas, a deformac¢do maxima da
armadura foi de 0,9 mm/m enquanto no ensaio foi registrada 1,3 mm/m. A Figura 3.19 ilustra a

distribuicao de deformacgdes ao longo das barras da armadura do bloco.
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Model: ADEBARD
LCi: Load case 1

Max = .111E-2
Min = .142E-8

Step: 66 LOAD: 34.
Element VONMISES RE.EXX.G
Calculated from: RE.EXK.G
Max/Min on model set:

9

J1BLE-2
912E-3
WBLE-3

JTU9E-3
BOBE-3
JBORE-3
.405E-3
304E-3
L203E-3
101E-3

Figura 3.19 — Deformacdes nas barras da armadura principal do bloco D de Adebar et al.

(1990)

A curva que relaciona a forca aplicada no pilar com o deslocamento na face inferior do

bloco estd ilustrada na Figura 3.20. Nota-se o comportamento mais rigido do modelo

numérico com amolecimento menos acentuado que o modelo experimental.

4000

3000

2000

Forca (kN)

1000

Bloco D - Adebar et al. (1990)]

= = = - Experimental
Numérico

2 3 4 5
Deslocamentos (mm)

Figura 3.20 — Curvas forca-deslocamento numérica e experimental do bloco D de Adebar et al.

(1990)
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3.4.2

BLoco E DE ADEBAR et al. (1990)

O bloco E de Adebar et al. (1990) apresentou forca tltima experimental de 4709 kN,

enquanto a forca ultima numérica foi de 4248 kN. As primeiras fissuras surgiram na por¢ao

central da face inferior do bloco e se estenderam pelo vao entre as estacas até atingirem as

faces laterais, da mesma forma como relataram os pesquisadores. As primeiras fissuras

surgiram para uma forca de 1350 kN enquanto no ensaio experimental os pesquisadores

observaram as primeiras fissuras para uma forca de 1228 kN. O panorama de fissuracdo ¢é

ilustrado na Figura 3.21 e pode ser comparado na Figura 3.22 com um dos modelos

experimentais que apresentou fissuras de mesmo aspecto.

Model: ADEBARE

LC1l: Load case 1
Step: 9 LOAD: 23.3
Gauss EL.EKNNL EKNN

Max = .168E-3
Win = 0

Max/Min on model set:

Model: ADEBARE

LC1l: Load case 1
Step: 17 LOAD: 35.4
Gauss EL.EKNNL EKNN

Max/Min on model set:

Max = .4D8E-2
Win = 0

50% da forca ultima

75% da forca ltima

Model: ADEBARE

LC1l: Load case 1
Step: 23 LOAD: 47.2
Gauss EL.EKNNL EKNN

Max = .775E-2
Win = 0

Ma=/Min on model set:

Model: ADEBARE

LC1l: Load case 1
Step: 31 LOAD: 45.6
Gauss EL.EKNNL EKNN
Ma=/Min on model set:
Maw = .BBBE-2

Win = 0

Figura 3.21 — Panorama de fissuracio do bloco E de Adebar et al. (1990)

100% da forca dltima

Fissuras na face inferior e lateral na ruina
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Figura 3.22 — Panorama de fissuras de bloco apods o ensaio, adaptado de Adebar et al. (1990)

As tensdes principais, indicando a formacdo das bielas, podem ser visualizadas na

Figura 3.23 e na Figura 3.24.

Model: ADEBARE Model: ADEBARE
LCL: Load case 1 LC1: Load case 1
Step: 29 LOAD: 47.2 Step: 29 LOAD: 47.2
Element PRINC STRESS ALL Element PRINC STRESS ALL
Calculated from: EL.SXX.G Calculated from: EL.SHE.G
Max/Min on model set: Maz/Min on model set:
Max = 31.7 Min = -B1.6 Max = 31.7 Min = -81.6
Factor = 1.11 Factor = 1.11
9.02 9.02
z -13.8 ‘ -13.6
-36.3 -36.2
" -58.9 I -58.9
¥ ¥
~ o . . ~ ~ o . . ~
Tensoes principais de compressao Tensoes principais de tracao

Figura 3.23 — Tensoes principais no bloco E de Adebar et al. (1990)
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Model: ADEBARE Model: ADEBARE
LC1l: Load case 1 LC1l: Load case 1
Step: 23 LOAD: 47.2
Element PRINC STRESS PMAX
Calculated from: EL.SKK.G
Haw/Min on model set:

Max = 3L.7 Min = -35.3

Step: 23 LOAD: 47.2
Element PRINC STRESS PMIN
Calculated from: EL.SHH.G
Haw/Min on model set:

Max = 2.72 Min z -81.6

l’."l"'..'...l"l’""

...'.l’"ll’.'..ll'll"."
T Iy

NI SRy

NN NN IR NE NS
ISR RE NN
NN NN NN NN
I NI NN

Tensoes principais maximas Tensoes principais minimas
Figura 3.24 — Tensoes principais maximas e minimas no bloco E de Adebar et al. (1990)

Para a forga ultima, a deformacdo médxima dentre as armaduras localizadas entre as
duas estacas mais proximas foi de 0,8 mm/m enquanto no ensaio foi registrado o mesmo
valor. J& para as armaduras localizadas entre as duas estacas mais afastadas, a deformacao
maxima da armadura foi de 0,7 mm/m enquanto no ensaio foi registrada 0,4 mm/m. Essa
diferenca pode ser em parte atribuida ao fato de que as medidas das deformacdes no ensaio
foram feitas no centro das barras, enquanto esses valores numéricos miximos nao se
encontram na regido central e sim na regido atravessada pela fissura apresentada na ruina. A
Figura 3.25 evidencia a maior intensidade das tensdes nas barras que atravessam a regido da

fissura mais relevante.

Model: ADEBARE

LCL: Load case 1

Step: 29 LOAD: 47.2
Element YONMISES RE.SKX.G
Calculated from: RE.SHX.G
Max/Min on model set:
Max = 464 Min = .983E-2

413
37
330
289
248
206
165
o 124
82.5
M 41.3

1

Figura 3.25 — Tensoes nas armaduras do bloco E de Adebar et al. (1990)

Adebar et al. (1990) aferiram as reagdes nas estacas durante o ensaio e esses valores

podem ser comparados com os numéricos. Para a for¢a dltima experimental, 69% da forga



125
Capitulo 3: Estudo e Andlise dos Modelos Numéricos

foram resistidas pelas estacas mais proximas do pilar enquanto nesta andlise numérica, para a

forca dltima, 67,1 % da forca aplicada foi resistida pelas estacas mais proximas ao pilar.

As curvas que relacionam forgas e deslocamentos do modelo numérico e experimental
sdo apresentadas na Figura 3.26. Nota-se um comportamento mais rigido da curva numérica
em comparagdo com a curva experimental, isso se deve ao fato do modelo numérico nao

conseguir percorrer o caminho de equilibrio pds-pico apds a fissuragdao do concreto.

Bloco E - Adebar et al. (1990)|

6000 L A I B B B

5000 —  _____ N

. - S~ ~o - |

4000 el -

Z ° —
<

© 3000 N
o

o |
L

2000 - - — - Experimental N

Numérico ’

1000

3 4 5 6 7 8
Deslocamentos (mm)

Figura 3.26 — Curvas forca-deslocamento numérica e experimental do bloco E de Adebar et al.
(1990)

3.4.3 BLoco BPC-30-30-1 pE Suzuki et al. (1998)

O bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al. (1998) apresentou forca tltima experimental de
1039 kN, enquanto nesta andlise numérica a forca udltima foi de 993,6 kN. As primeiras
fissuras surgiram para uma forca de 360 kN enquanto no ensaio experimental os
pesquisadores observaram as primeiras fissuras para uma forca de 392 kN. A Figura 3.27
ilustra o panorama de fissuracdo sendo que € possivel visualizar que o bloco encontra-se
totalmente fissurado, sendo que as fissuras mais notdveis na ruina tiveram a formacao iniciada
na face inferior do bloco e progrediram até as faces laterais, no meio do vao entre as estacas,

conforme foi observado pelos pesquisadores durante o ensaio, Figura 3.28.
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Model: SUZUKI-BPC-38-30-1 Model: SUZUKI-BPC-30-30-1
Step: 12 LOAD: 8.09
Gauss EL.EKNNL EKNN
Max = .157E-1 Min = 0
T .B72E-4 z L12BE-1
Y
75% da forca dltima
LC1: Load case 1 LCL: Load case 1
Max/Min on model set
L24BE-1 2 L2TTE-L
- L123E-1 1 - L139E-1
100% da forca dltima Fissuras na face lateral na ruina

Figura 3.27 - Panorama de fissuracio do bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al. (1998)

©

O

V)Y

Figura 3.28 - Fissuras das faces do bloco BPC-30-30-1, adaptado de Suzuki et al. (1998)

Na Figura 3.29 e na Figura 3.30 estdo indicadas as tensdes principais de compressdo e

de tracdo causadas pela forca dltima. As tensdes de compressdo claramente indicam a
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formacdo da biela de compressdo e em decorréncia desse fluxo de tensdes de compressao nas
bielas, surgem tensdes de tracdo que também estdo indicadas nas figuras. As maiores

intensidades de compressao estdo situadas na regiao nodal superior, junto ao pilar.

Model: SUZUKI-BPC-30-30-1
LCL: Load case 1
Step:

Tensoes principais de compressao Tensoes principais de tracao
Figura 3.29 - Tensodes principais no bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al. (1998)

Model: SUZUKI-BPC-30-30-1
LCL: Load case 1
122 L0AD:

Tensoes principais maximas Tensoes principais minimas
Figura 3.30 — Tensoes principais maximas e minimas no bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al.
(1998)

Analisando uma secdo que atravesse o bloco diagonalmente, é possivel visualizar a

formacdo da biela comprimida assim como a grande intensidade das tensdes compressivas na

regido nodal superior, Figura 3.31.
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Model: SUZUKI-BPC-30-30-1
LCL: Load case 1

Step: 23 LOAD: 11
Element PRINC STRESS PMIN
Calculated from: EL.SHR.G
Max/Min on model set:
Max = 8.87 Min z -B4.9

Figura 3.31 — Fluxo de tensoes de compressao no bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al. (1998)

A forga correspondente ao escoamento da armadura principal no modelo numérico foi
de 953,1 kN enquanto no modelo experimental foi de 980 kN. A Figura 3.32 ilustra a
distribuicao de tensdao ao longo das barras da armadura do bloco e mostra que a tensdo nao
varia expressivamente ao longo do vao entre as estacas, somente reduzindo ao atravessar a

regido das estacas.

Model: SUZUKT-EPC-38-30-1
LC1: Load case 1

Step: 18 LOAD: 10.6
Element VONMISES RE.SHK.G
Calculated from: RE.SHK.G
Max/Min on model set:
Max = 413 Min = .1B3E-1

RS 375
T B 300

RS :

188

5.1
3.6

e

Figura 3.32 — Tensao nas barras da armadura principal do bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al.
(1998) para uma forca de 953,1 kN

A distribui¢do de tensdes na armadura caracteriza as barras como tirantes € ndo como

armaduras de flexdo. Além disso, as tensdes nas barras diminuem significativamente préximo
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as estacas de tal modo que legitima as indicagdes da CSA A23.3 (2004) de ancoragem reta,

sem gancho.

A Figura 3.33 ilustra as curvas que relacionam a forca aplicada com o deslocamento
da face inferior do bloco. O comportamento do modelo numérico foi semelhante ao
experimental. O equilibrio do modelo no trecho pds-pico foi mais bem capturado em razado

deste modelo estar com a armadura escoando na situacao de ruina.

Bloco BPC-30-30-1 - Suzuki et al. (1998)]
1200 \ ‘ \ ‘ \ ‘

1000

800

600

Forca (kN)

I
400 H - - — - Experimental N

Numérico
200 —

0 | | |
2 3 4

Deslocamentos (mm)

o
—_

Figura 3.33 — Curvas forca-deslocamento numérica e experimental do bloco BPC-30-30-1 de
Suzuki et al. (1998)

3.4.4 BLoco A DE CHAN E PoH (2000)

Este bloco apresentou forca ultima experimental de 1230 kN, enquanto nesta andlise
numérica a forca dltima foi de 1197,6 kN. As primeiras fissuras surgiram para uma forca de
560 kN enquanto no ensaio experimental os pesquisadores observaram as primeiras fissuras

para uma forca de 840 kN. A Figura 3.34 ilustra o panorama de fissuracao.
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Wodel : CHANEPOH-# Mode! : CHANEPOH-A
LCL: Load case 1 LCi: Load case 1
Step: 8 LOAD: 16 Step: 21 LDAD: 23.3

Gauss EL.EKNNL EKNN Gauss ELLEKNNL EKNN E .
Wax/Min on model set: f Wax/Min on nodel set: f 7

Max = .454E-4 / / Max = .144E-1
Hin = 0 ﬁ Hin = §

/ / /

st
' o

1TSS ¢

7 2736-4
i L ™~ {1824

< LL15E-1
(86262
(575E-2
‘2872

Wadel : CHANEPOR-A Mode! : CHANEPOH-A

100% da forca tltima Fissuras na face lateral na ruina
Figura 3.34 — Panorama de fissuracio do bloco A de Chan e Poh (2000)

LN

Figura 3.35 - Fissuras nas faces do bloco A, adaptado de Chan e Poh (2000)

O fluxo de tensdes principais ilustrados na Figura 3.36 e na Figura 3.37 ndo indicam
claramente a formacdo da biela. Pode-se justificar pelo fato do angulo de inclinac¢do da biela

encontrar-se no limite inferior de 40° definido por Blévot e Frémy (1967).
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Tode : CHANEPOH-A
LCL: Load case 1
te

Tensoes principais de compressao
Figura 3.36 — Tensoes principais no bloco A de Chan e Poh (2000)

Wode! : CHANEPOH-A

LeL: Loa

tep: 28 LOAD: 23.3
Rent PRINC STRESS PHAX

Calculated fron: EL.SXX.G

Wax/Min on model set:

Max = 24.6 Min z -24.3

[T]

[T )]

e e L vt
7 7]

I/
]

/

/

/
[

/

4
/

I

[

—~—d

TensoOes principais de tracao

Tensoes principais maximas

Tensoes principais minimas

Figura 3.37 — Tensoes principais maximas e minimas no bloco A de Chan e Poh (2000)

Quando se faz um corte diagonal no bloco, Figura 3.38, fica mais clara a formacao de

uma biela comprimida. O distdirbio de tensdes logo abaixo da regido nodal superior pode ser

atribuido a presenca da armadura longitudinal do pilar que, ao enrijecer os elementos

adjacentes, ocasionou o surgimento de tensdes de compressdo maiores em alguns destes

elementos.
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Mode] : CHANEPOH-A
LC1: Load case 1

Figura 3.38 — Fluxo de tensdes de compressao no bloco A de Chan e Poh (2000)

A partir da Figura 3.39 verifica-se que a curva forca-deslocamento obtida
numericamente apresentou comportamento mais rigido que a obtida experimentalmente.
Apesar de esta tendéncia ter se repetido nos outros modelos, o comportamento no regime
elastico-linear ficou aquém do esperado. Uma das hipéteses para justificar este tipo de
comportamento sdo os valores dos mdédulos de elasticidade do aco e do concreto, uma vez

que, na auséncia destes dados, foram atribuidos valores recomendados pela norma brasileira.

Bloco A - Chan e Poh (2000)]
1400 \ ‘ \ ‘ \ ‘ \ ‘

1200

1000

800

600 [ | —

Forca (kN)

!
1]
[
400 [
!
[ — — — - Experimental
+
]

200

Numérico

0 | | | |
0 2 4 6 8 10

Deslocamentos (mm)

Figura 3.39 — Curvas forca-deslocamento numérica e experimental do bloco A de Chan e Poh
(2000)
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3.4.5 CONSIDERACOES FINAIS

O ajuste dos parametros dos modelos numéricos mediante validacio com resultados
experimentais permitiu a aproximagao adequada do comportamento dos blocos em termos de
capacidade resistente, forca de fissuracdo, panorama de fissuracdo e distribuicdo de esforcos.
As deformacdes das armaduras, quando medidas, tiveram boa aproximacdo, assim como a
forca de escoamento da armadura do bloco BPC-30-30-1 de Suzuki et al. (1998). Os modelos
apresentaram comportamento mais rigido, com o trecho de amolecimento menos acentuado
que os demonstrados nas curvas forca-deslocamento experimentais, excetuando-se o bloco
BPC-30-30-1 onde a obtencdo de comportamento pds-pico foi facilitada pela ocorréncia de

escoamento da armadura.

A Tabela 3.3 resume alguns dos resultados obtidos. Acredita-se que, utilizando estes
mesmos parametros em andlises numéricas de blocos sobre quatro estacas com calice

embutido, é possivel obter respostas satisfatérias quanto ao comportamento destes elementos.

Tabela 3.3 — Comparacao das forcas experimentais e numéricas para os blocos analisados

Modelo Fc,exp Fc.num FV.E.;D* Fv,num Fu.exp Fu.num Fy'num Fc,num Fu'num
(kN)*  (kN)  (kN) (kN) (kN) (kN) Fyexp Feexp  Fuexp
D 1122 990 - - 3222 313873 - 0,88 0,97
Adebar et al. (1990) ’ ’ ’
E 1228 1350 - - 4709 4248 - 1,10 0,90
Adebar et al. (1990) ’ ’
BPC-30-30-1
Suzuki et al. (1998) 392 360 980 953,1 1039 993,6 0,97 0,92 0,92
A 840 560 - - 1230 1197,6 - 0,67 0,97
Chan e Poh (2000) ’ ’ ’

Desvio padrao 0,18 0,03

Coef. de varia¢io 0,20 0,04

* - F. indica a forca de fissuragio; ** - F, indica a for¢a de escoamento da armadura principal.
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4.1 CONSIDERACOES INICIAIS

A partir dos resultados obtidos na andlise paramétrica, foi definida a combinacgdo de
parametros que melhor representou o comportamento de blocos sobre quatro estacas e, com o
ajuste desses parametros, foram realizadas andlises numéricas em vinte e quatro blocos sobre
quatro estacas com cdlice embutido, por intermédio da versdo 9.2 do programa computacional
DIANA cuja licenca estd registrada para o Departamento de Estruturas da Escola de

Engenharia de Sao Carlos - USP.

A combinacdo de pardmetros que levou aos melhores resultados consistiu de modelo
Total Strain de fissuras fixas com fator de retenc¢do ao cisalhamento de 0,99, sendo analisado
pelo método iterativo de Newton-Raphson regular, considerando como critério de

convergéncia a norma de energia com tolerancia de 1%.

Os resultados em termos de fluxos de tensdes principais, panorama da fissuracdo,
tensdes nas barras das armaduras e diagramas forca aplicada versus deslocamento, permitiram
avaliar o comportamento dos blocos sobre quatro estacas com célice totalmente embutido

quando solicitados por for¢a vertical e momentos em duas direcdes.

4.2 MODELOS ANALISADOS

Os modelos foram idealizados considerando aspectos de projeto e propriedades fisicas
dos materiais especificados nas normas ABNT NBR 6118:2003, ABNT NBR 9062:2006 e
ABNT NBR 7480:2007. Além dessas normas, serviram de apoio as recomendacdes de

Moraes (1976), Alonso (1983) e Montoya (2000).
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4.2.1 PARAMETROS ANALISADOS

Nestas andlises variaram-se o comprimento de embutimento do pilar no bloco, a
espessura da “laje de fundo” do bloco, o tipo de interface da ligacdo pilar-fundacdo e as
solicitagdes. O comprimento de embutimento do pilar no bloco variou de acordo com os
valores propostos na ABNT NBR 9062:2006 e em El Debs (2000) para calices externos, uma

vez que ndo foram encontradas recomendagdes especificas para célices embutidos.

A altura do fundo do célice ao fundo do bloco, denominada em alguns trabalhos por
“laje de fundo”, foi avaliada respeitando o minimo estabelecido pela ABNT NBR 9062:2006
de 20 cm. A rugosidade da interface da ligacdo, formada pelas paredes internas do calice e do
pilar, também foram variadas entre rugosas e lisas. A altura do bloco foi variada
indiretamente, uma vez que a altura corresponde a soma do comprimento de embutimento e

da espessura da laje de fundo.

O estudo também contemplou o efeito de diferentes acdes atuantes no topo do bloco:
forca vertical centrada, forca vertical excéntrica em uma dire¢do e forca vertical excéntrica

em duas direcoes.

4.2.2 DESCRICAO DOS MODELOS

A partir da variacdo dos parametros descritos no item 4.2.1, 24 modelos foram
elaborados. Estes modelos foram divididos em dois grupos, A e B, sendo o primeiro
constituido de blocos cujos cdlices apresentam interfaces de ligacdo rugosas e o segundo

constituido de blocos com cdlices de interfaces lisas.

Admitindo pilares de secdo transversal quadrada de 40 cm x 40 cm — usualmente
empregados em estruturas de galpdes com modulagdo de 15 m - e estacas pré-moldadas de
secdo transversal quadrada de 30 cm x 30 cm e apreciando as recomendagdes da norma ABNT
NBR 6118:2003 e da bibliografia referida nos itens anteriores, foram calculadas as demais

dimensodes do bloco.

O espacamento entre eixos de estacas, /., de 110 cm, resultou maior que trés vezes o

lado da estaca, respeitando as recomendacdes de Moraes (1976), Alonso (1983) e da ABNT
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NBR 6118:2003. A distancia de 25 c¢m da face mais externa da estaca a face do bloco esta de

acordo com o valor minimo sugerido em Montoya (2000) e Calavera (2000).

Assumindo estes valores, o bloco resultou com dimensdes em planta de 190 cm x 190
cm. Sendo a solicitacdo na base do pilar composta por forga vertical e momentos nas duas
direcdes, tem-se que o comprimento de embutimento do pilar no bloco, £,,,», de acordo com a
ABNT NBR 9062:2006, variou com o valor da excentricidade, a largura do pilar e a
rugosidade da interface de ligacdo. Os valores sugeridos pela norma brasileira de concreto
pré-moldado que estdo apresentados na Tabela 2.3 sdo destinados a célices externos, todavia,
na falta de estudos para blocos com cdlices embutidos, adotaram-se os valores sugeridos na

referida norma.

O comprimento de embutimento variou entre 48 cm e 64 ¢m para os blocos do grupo
A (interface rugosa) e entre 60 cm e 80 c¢m para os blocos do grupo B (interface lisa). Esses
valores foram obtidos a partir das recomendagdes contidas na ABNT NBR 9062:2006 para
calices lisos e rugosos considerando que serdo estudados blocos solicitados por forgas
verticais axiais e também excéntricas (e = 10 c¢m). Os valores inferiores de comprimento de
embutimento sdo referentes aqueles sugeridos para excentricidades menores que 0,15-by;; € 0s
superiores sdo referentes aqueles sugeridos para excentricidades maiores que 2,00-by;. Neste
estudo a excentricidade encontra-se no intervalo entre esses dois valores, ou seja, €
recomendada a interpolacdo linear para a obtencdo do comprimento de embutimento,
entretanto optou-se por analisar os dois valores, pois o0 comprimento de embutimento pertence

ao conjunto de varidveis das quais se estudou.

Foram estudados dois valores para a altura da “laje de fundo™, 20 c¢m e 30 cm, com o
proposito de avaliar a influéncia desta altura na resisténcia do bloco, em especial a seguranca

a puncao.

A Figura 4.1 ilustra os dois grupos de blocos analisados numericamente. Na Tabela
4.1 e na Tabela 4.2 estdo presentes, respectivamente, as descricdes geométricas de cada

modelo que compdem o grupo A e o grupo B.
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Figura 4.1 — Detalhes dos modelos do grupo A e do grupo B

Os comprimentos da estaca e do pilar foram escolhidos de tal modo que permitisse a
visualizacdo das tensdes nas regidoes de perturbacdes como as ligacdes, a regido de apoio ou

de aplicagdo da forga.

Tabela 4.1 — Propriedades geométricas dos modelos do grupo A (interface rugosa)

AtXBet  AmxBoi  ApoXBuoe L H L, hy 0
Modelo (e e ) 0 ey ) e
IR-E48-HS20-N 30x30 40x40 190x 190 110 68 48 20 41,8
IR-E48-HS20-NM 30x30 40x40 190 x 190 110 68 48 20 41,8
IR-E48-HS20-NMM 30x30 40x40 190 x 190 110 68 48 20 41,8
IR-E48-HS30-N 30x30 40x40 190x 190 110 78 48 30 46,5
IR-E48-HS30-NM 30x30 40x40 190x 190 110 78 48 30 46,5
IR-E48-HS30-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 78 48 30 46,5
IR-E64-HS20-N 30x30 40x40 190x 190 110 84 64 20 48,9
IR-E64-HS20-NM 30x30 40x40 190 x 190 110 84 64 20 48,9
IR-E64-HS20-NMM 30x30 40x40 190 x 190 110 84 64 20 48,9
IR-E64-HS30-N 30x30 40x40 190x 190 110 94 64 30 52,5
IR-E64-HS30-NM 30x30 40x40 190x 190 110 94 64 30 52,5

IR-E64-HS30-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 94 64 30 52,5
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Tabela 4.2 - Propriedades geométricas dos modelos do grupo B (interface lisa)

AtXBest  AuxBoi  ApoXBpe L H L, hy 0
Modelo ) w) @ e @ G
IL-E60-HS20-N 30x30 40x40 190x 190 110 80 60 20 47,3
IL-E60-HS20-NM 30x30 40x40 190x 190 110 80 60 20 47,3
IL-E60-HS20-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 80 60 20 47,3
IL-E60-HS30-N 30x30 40x40 190x 190 110 90 60 30 51,1
IL-E60-HS30-NM 30x30 40x40 190x 190 110 90 60 30 51,1
IL-E60-HS30-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 90 60 30 51,1
IL-E80-HS20-N 30x30 40x40 190x 190 110 100 80 20 54,4
IL-E80-HS20-NM 30x30 40x40 190x 190 110 100 80 20 54,4
IL-E80-HS20-NMM 30x30 40x40 190 x 190 110 100 80 20 54,4
IL-E80-HS30-N 30x30 40x40 190x 190 110 110 80 30 57,3
IL-E80-HS30-NM 30x30 40x40 190x 190 110 110 80 30 57,3
IL-E80-HS30-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 110 80 30 57,3

Os nomes dos modelos foram atribuidos tendo em vista o facil reconhecimento das
informacdes geométricas e fisicas dos modelos nas etapas seguintes. A nomenclatura segue o

padrao descrito na Figura 4.2.

| Comprimento de embutimento (cm) |
L—interfaceli
R— inltr:er?fa::fulsc?sa Alturada laje de
£ /_ fundo (cm)
N — Forga vertical centrada :

NM — Forga vertical excéntrica em uma diregdo
NMM — Forga vertical excéntrica em duas dire¢des

Figura 4.2 — Designacao dos modelos

A partir da geometria dos modelos e considerando que os blocos sejam moldados por
um concreto de 25 MPa de resisténcia caracteristica a compressdo, foram feitas estimativas
das forgas ultimas para cada um dos blocos. As estimativas foram feitas baseadas nas
previsdes de Blévot e Frémy (1967) para a ruptura das bielas comprimidas e encontram-se

descritas na Tabela 4.3 e na Tabela 4.4.
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Tabela 4.3 - Forca dltima dos modelos do grupo A (interface rugosa)

Modelo Aeztcfn])seﬂ Ap(ﬂc):n])spil Abl(oc)r(n])smo (cl:n) (c?n) (grgu5) (f(ﬁ)
IR-E48-HS20-N 30x30 40x40  190x 190 110 68 41,8 1602,47
IR-E48-HS20-NM 30x30 40x40  190x190 110 68 41,8 1602,47
IR-E48-HS20-NMM 30x30 40x40  190x190 110 68 41,8 1602,47
IR-E48-HS30-N 30x30 40x40  190x 190 110 78 46,5 1892,54
IR-E48-HS30-NM 30x30 40x40  190x 190 110 78 46,5 1892,54
IR-E48-HS30-NMM 30x30 40x40  190x 190 110 78 46,5 1892,54
IR-E64-HS20-N 30x30 40x40  190x 190 110 84 48,9 2045,46
IR-E64-HS20-NM 30x30 40x40  190x190 110 84 48,9 2045,46
IR-E64-HS20-NMM 30x30 40x40  190x190 110 84 48,9 2045,46
IR-E64-HS30-N 30x30 40x40  190x190 110 94 52,5 2267,15
IR-E64-HS30-NM 30x30 40x40  190x190 110 94 52,5 2267,15
IR-E64-HS30-NMM 30x30 40x40  190x190 110 94 52,5 2267,15

* - Forga tltima obtida considerando os critérios de Blévot e Frémy (1967): Formagdo das bielas no
topo do bloco; forga vertical centrada; e tensdo limite de compressio da biela de 0,9-f.

Tabela 4.4 - Forca dltima dos modelos do grupo B (interface lisa)

Modelo S e M o @m0
IL-E60-HS20-N 30x30 40x40 190x 190 110 80 47,3 1945,25
IL-E60-HS20-NM 30x30 40x40 190x 190 110 80 47,3 1945,25
IL-E60-HS20-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 80 47,3 1945,25
IL-E60-HS30-N 30x30 40x40 190x 190 110 90 51,1 2183,23
IL-E60-HS30-NM 30x30 40x40 190x 190 110 90 51,1 2183,23
IL-E60-HS30-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 90 51,1 2183,23
IL-E80-HS20-N 30x30 40x40 190x 190 110 100 54,4 2382,06
IL-E80-HS20-NM 30x30 40x40 190x 190 110 100 54,4 2382,06
IL-E80-HS20-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 100 54,4 2382,06
IL-E80-HS30-N 30x30 40x40 190x 190 110 110 57,3 254737
IL-E80-HS30-NM 30x30 40x40 190x 190 110 110 57,3 254737
IL-E80-HS30-NMM 30x30 40x40 190x 190 110 110 57,3 2547,37

* - Forga tltima obtida considerando os critérios de Blévot e Frémy (1967): Formacdo das bielas no
topo do bloco; forca vertical centrada; e tensdo limite de compressio da biela de 0,9-f.

A armadura dos modelos foi dimensionada de modo a evitar que a ruina do pilar ou
estacas preceda a ruptura do bloco. Considerando que a armadura do bloco ndo faz parte dos

parametros que sdo objetos de andlise, as armaduras do bloco foram dimensionadas de tal
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modo que, ao final, foram adotadas as mesmas quantidades de armaduras para todos os
modelos. Esse procedimento fez com que a armadura efetiva dos tirantes para alguns modelos
resultassem 25% maiores que as calculadas. Considerando estas premissas, a Figura 4.3

ilustra a armadura utilizada nos modelos do grupo A e B.

et o0 e e onop As,lat = 28 ¢/ (var)

a8t
A
A
N
h
\
\
;

As,susp= 2x4¥6,3 ¢/ 15 cm

As,sec = 48 c/16 cm

Astir= 4016 mm
I
oz

h
o —

>
)>\>

As,sup = 208 mm

As,susp= 2x4%6,3 ¢/ 16 cm

:L 77777 i: As,lat= 208 ¢/ (var)
-~

As,sec
4@8 c¢/16 cm As tir= 4016 mm
Corte AA

Figura 4.3 — Disposicao das armaduras do bloco dos modelos analisados

A armadura principal, correspondente aos tirantes foi disposta em faixas laterais de
largura igual a medida do lado da estaca e posicionada sobre as mesmas. A armadura

secunddria foi calculada para 25% da capacidade mecéanica das armaduras principais
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z

colocadas em faixas, para cada direcdo, como € recomendado por Calavera (2000). A
armadura superior adotada foi de 10% da armadura principal em faixa, conforme indica o
Boletim 73 do CEB-FIP (1970). A armadura lateral foi obtida conforme recomendacdo de
Alonso (1983), 1/8 da armadura principal. A armadura de suspensdo foi dimensionada para
resistir a uma forga total igual a forca atuante no pilar dividida por uma vez e meia o nimero

de estacas, de acordo com as indica¢des de Leonhardt e Monnig (1978).

A Tabela 4.5 indica a armadura principal, superior e lateral dos modelos do grupo A.

J4 a Tabela 4.6 indica a armadura secunddria e de suspensdo dos modelos do grupo A.

Tabela 4.5 — Armaduras principal, superior e lateral dos modelos do grupo A

Armadura Principal Armad.u ra Armadura Lateral
ol Superior
A(SC‘I‘;‘:)"“ Adotada ?cs;l‘l’z;f Adotada 1?;:;‘1';)“ Adotada I(XCSI:"I;;f

IR-E48-HS20-N 6,68 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 2(38 mm 1,01
IR-E48-HS20-NM 6,68 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IR-E48-HS20-NMM 6,68 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IR-E48-HS30-N 6,61 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IR-E48-HS30-NM 6,61 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 2(38 mm 1,01
IR-E48-HS30-NMM 6,61 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 238 mm 1,01
IR-E64-HS20-N 6,56 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 2(38 mm 1,01
IR-E64-HS20-NM 6,56 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IR-E64-HS20-NMM 6,56 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IR-E64-HS30-N 6,41 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 2(38 mm 1,01
IR-E64-HS30-NM 6,41 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01

IR-E64-HS30-NMM 6,41 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01




Capitulo 4: Blocos sobre Quatro Estacas com Cdlice Embutido

143

Tabela 4.6 — Armaduras secundaria e de suspensio dos modelos do grupo A

Armadura Secundaria

Armadura de Suspensao

Modelos n R R
(em ca((ll(:?l?ligﬁo) (cslsrelcz;f sl (csrl;;;f
IR-E48-HS20-N 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E48-HS20-NM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E48-HS20-NMM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E48-HS30-N 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E48-HS30-NM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E48-HS30-NMM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E64-HS20-N 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E64-HS20-NM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E64-HS20-NMM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E64-HS30-N 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E64-HS30-NM 4@8 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IR-E64-HS30-NMM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96

As armaduras que compdem os blocos do grupo B estdo indicadas na Tabela 4.7 e na

Tabela 4.8.

Tabela 4.7 - Armaduras principal, superior e lateral dos modelos do grupo B

Armadura Principal Armad.u ra Armadura Lateral
Modelos Superior
A(SC‘I‘;‘:)"“ Adotada ‘?csl:l‘z;f Adotada ?z:;‘l';)ef Adotada ?cs:‘lgf

IL-E60-HS20-N 6,60 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 238 mm 1,01
IL-E60-HS20-NM 6,60 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IL-E60-HS20-NMM 6,60 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IL-E60-HS30-N 6,48 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IL-E60-HS30-NM 6,48 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 2(38 mm 1,01
IL-E60-HS30-NMM 6,48 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 238 mm 1,01
IL-E80-HS20-N 6,29 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 2(38 mm 1,01
IL-E80-HS20-NM 6,29 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IL-E80-HS20-NMM 6,29 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IL-E80-HS30-N 6,05 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 2(38 mm 1,01
IL-E80-HS30-NM 6,05 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
IL-E80-HS30-NMM 6,05 4016 mm 8,04 28 mm 1,01 208 mm 1,01
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Tabela 4.8 — Armaduras secundaria e de suspensido dos modelos do grupo B

Armadura Secundaria

Armadura de Suspensao

Modelos " R R
(em ca?lgt?lgligﬁo) (cslsrelcz;f sl (csrl;;;f
IL-E60-HS20-N 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E60-HS20-NM 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E60-HS20-NMM 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E60-HS30-N 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E60-HS30-NM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E60-HS30-NMM 408 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E80-HS20-N 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E80-HS20-NM 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E80-HS20-NMM 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E80-HS30-N 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E80-HS30-NM 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96
IL-E80-HS30-NMM 48 ¢/16 cm 2,01 2x1606,3 ¢/16 cm 9,96

Desse modo, a armadura dos blocos foi mantida constante para possibilitar a andlise
dos resultados quando da variagdo dos parametros que foram objeto de estudo. Em razdo da
inexisténcia de modelos de dimensionamento de armaduras para célices embutido, uma vez
que as hipdteses consideradas para os cdlculos de célices externos ndo puderam ser
comprovadas em célices embutidos, optou-se por ndo utilizar qualquer tipo de armadura

complementar a do bloco. Este procedimento visa a ndo perturbacdo do campo de tensdes e

do panorama de fissuras na regido da ligacdo e se justifica pelo carater deste trabalho.

O pilar e as estacas foram modelados considerando um concreto de 50 MPa de

resisténcia a compressao aos 28 dias. As propriedades fisicas dos concretos dos pilares e das

estacas, assim como o dos blocos, encontram-se na Tabela 4.9.

Tabela 4.9 — Propriedades fisicas dos concretos

Resisténciaa  Resisténcia Modulo de  Coeficiente  Energia de Fraturamento
compressao a tracao elasticidade  de Poisson (N-mm/mm?)
fem (MPa) feom (MPa)  longitudinal v G G
E. (MPa) 4 ¢
Bloco 25 2,565 23800,00 0,2 0,056974 5,6974
Pilar 50 4,072 33658,28 0,2 0,092555 9,2555
Estaca 50 4,072 33658,28 0,2 0,092555 9,2555
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O aco das armaduras foi considerado com mdédulo de elasticidade de 210 GPa,

resisténcia caracteristica ao escoamento de 500 MPa e 0,3 de coeficiente de Poisson.

As interfaces nas ligacOes pilar-graute e graute-bloco, Figura 4.4, foram modeladas
por meio de elementos de interface CQ481 que apresentam 16 nés e trés graus de liberdade
por né. E oportuno, recomendar precaugdo adicional para a utilizacio do comando MERGE,
cuja fungdo € acoplar nés da malha que estejam ocupando a mesma posicao ou que estejam a
distancias inferiores que certos limites definidos pelo usudrio. A utilizacdo deste comando em
malhas que possuem elementos de interface pode corromper os mesmos por estes possuirem

nds distintos com coordenadas coincidentes.

O comportamento da interface foi descrito pelo modelo de atrito de Coulomb, ja
utilizado por Barros (2009) para representar o mesmo tipo de ligacdo. O manual do programa
DIANA (2005c¢) indica que a interagdo entre dois elementos de concreto pode ser descrita por
meio do atrito na interface entre os elementos. Este comportamento pode ser representado
pelo modelo de atrito de Coulomb que possui grande semelhanca com o modelo de

plasticidade de Mohr-Coulomb para elementos continuos.

Il Interface (elementos CQ481) Ml Graute (elementos CHX80)
[ Pilar (elementos CHX60) [l Bloco (elementos CHX60)

Figura 4.4 — Modelagem da ligacio por meio de elementos de interface

Os parametros necessdrios para a descricio do comportamento da interface por este

modelo de atrito de Coulomb sdo a adesdo, o coeficiente de atrito e a resisténcia a tragao.

Willert e Kesser (1983), em seu modelo tedrico para o projeto de cdlices de interface

lisa com colarinho, sugerem um coeficiente de atrito de 2/3 na interface. Olin et al. (1985)
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apresentaram um modelo para a distribuicio de forcas na ligacdo indicando valores de
coeficiente de atrito de 0,3 para interfaces lisas e 0,6 para interfaces rugosas. Elliott (1996)
adota coeficiente de atrito de 0,7 no caso de interfaces lisas. Canha (2004) propds um modelo
para dimensionamento de cdlices com colarinho sendo que, no caso de interfaces lisas, o

coeficiente de atrito € 0,6.

O guia de ligacdes do boletim 43 do FIB (2008) indica valores entre 0,6 e 0,8 para o
coeficiente de atrito em ligacdes entre superficies de concreto em construgdes gerais e 1,4
para quando sdo adotadas medidas especiais nas superficies da ligacdo, como dentes e chaves
de cisalhamento. Tendo como parametro os valores sugeridos pela literatura, optou-se por
adotar coeficientes de atrito de 0,6 para as interfaces lisas. A partir do coeficiente de atrito
indicado, calcularam-se valores de adesao dados pela Expressao 4.1. A resisténcia a tracao foi
desprezada.

_ fl-(1-senp)

2:cos® (4.1)

Para as interfaces rugosas, possuindo chave de cisalhamento, Canha (2004) observou
que o comportamento da ligacdo pode ser considerado como monolitico e, assim, também foi

adotado este comportamento nas andlises subseqiientes.

4.3 ANALISE DOS RESULTADOS

4.3.1 CURVAS FORGCA-DESLOCAMENTO

Para cada incremento de forca foi aferido o correspondente deslocamento do né
central da face inferior do bloco. Apesar dessas medidas de deslocamentos em blocos serem
muito pequenas e susceptiveis a erros nos ensaios experimentais, pois a deformabilidade dos
apoios e do poértico de reacdo podem interferir consideravelmente nas leituras, tém sido

comum a apresentacao destes resultados nos trabalhos.

Na Figura 4.5 e Figura 4.6 s@o apresentadas as curvas que relacionam forca e
deslocamento para os blocos com cdlice de fundacdo de paredes rugosas, analisados para as

trés diferentes variagdes de acoes: forca vertical centrada no eixo do pilar, forca vertical com
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excentricidade de 10 cm em uma direcdo e forca vertical com excentricidade de 10 cm nas

duas direcoes.

IR-E48-HS20

IR-E48-HS30

5000 T 6000
4000 5000 —
= I 1 __ 4000 —
Z 3000 -z |
g r -4 © 3000 —
o o
S 2000 -5 -
| 2000
1000 BB [R-E48-HS20-N
+—+—+ IR-E48-HS20-NM 1000
A—a—4 |R-E48-HS20-NMM a
0 \ | \ | | 0
0 1 2 3 5 0

Figura 4.5 — Curvas que relacionam forca e deslocamento

Deslocamentos (mm)

E—E—8 |R-E48-HS30-N
+—+—+ IR-E48-HS30-NM
A—A—A |R-E48-HS30-NMM B

1 2 3 4 5 6 7 8
Deslocamentos (mm)

nos blocos com calice rugoso de ¢,,,, =

IR-E64-HS30

48 cm
IR-E64-HS20
6000 T 7000
5000 — 60001~
B 1 5000+
4000 [~ = -
g 1 € 4000 [
@ 3000 — 18 i
9 9
o | -~ 5 3000
ks g L
2000 — N
I 2000 —
B—8—8 [R-E64-HS20-N [
1000 +—+—+ IR-E64-HS20-NM 1000
A—a—4 |R-E64-HS20-NMM .
0 | I | I ‘ 0
0 1 2 3 5 0

Deslocamentos (mm)

B—8—8 |R-E64-HS30-N 7
+—+—+ IR-E64-HS30-NM
A—A—A |R-E64-HS30-NMM

1 2 3 4
Deslocamentos (mm)

Figura 4.6 — Curvas que relacionam forca e deslocamento nos blocos com calice rugoso de ¢,,,;, =

64 cm

Como esperado, a atuagdo da forca vertical excéntrica promove a concentragdo de

tensdes em algumas bielas provocando a ruptura do bloco para menores valores da acdo

vertical. As curvas apresentaram trechos lineares seguidos de uma redugdo da capacidade

resistente que delimita o inicio do ramo nao-linear da curva forca por deslocamento.

Observou-se no panorama de fissuracdo dos blocos que o passo de carga em que ocorre essa

mudanga no diagrama corresponde a um avango do nimero e tamanho das aberturas das

fissuras, em geral, quando estas atingem as faces laterais do bloco.



148
Capitulo 4: Blocos sobre Quatro Estacas com Cdlice Embutido

Os mesmos diagramas foram tracados para os blocos que possuiam interface de
ligacdo lisa. Na Figura 4.7 e Figura 4.8 s@o observados os comportamentos dos blocos com

interface de ligacdo lisa quando sob a atuagdo dos mesmos tipos de acdo ja descritos para os

blocos com cdlice de interface rugosa.

IL-E60-HS20 IL-E60-HS30
4000 T I T ‘ T 4000 ‘ T
3000 - 3000 |- _
—_~ |- o~ |- 4‘//‘ .
zZ b=
=3 =3
g 2000 — — § 2000 — -
o o
- = H1 = .
1000 o 1000 — |
B—B— |L-E60-HS20-N B—=—. |L-E60-HS30-N
+—+—+ IL-E60-HS20-NM B L +—+—+ IL-E60-HS30-NM |
A—~A—aA |L-E60-HS20-NMM A—A—A |L-E60-HS30-NMM
0 \ I B \ 0 ‘ \ ‘ \
0 1 2 3 4 5 6 0 0.5 1 1.5
Deslocamentos (mm) Deslocamentos (mm)
Figura 4.7 — Curvas que relacionam forca e deslocamento nos blocos com calice liso de ¢,,,;, = 60
cm
IL-E80-HS20 IL-E80-HS30
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1] - -1 © - A
g S’ 3000 — -
£ 2000 — -2 i |
r 7 2000 —
1000 =—=—a (L-E80-HS20-N —| I~ B—B—8 |L-E80-HS30-N B
+—+—+ IL-E80-HS20-NM 1000 +—+—+ IL-E80-HS30-NM —
A—~A—A |L-EB0-HS20-NMM 7 A—~A—a |L-EB0-HS30-NMM |
o \ I B \ o4 T R IR \
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Deslocamentos (mm)

Deslocamentos (mm)

Figura 4.8 — Curvas que relacionam forca e deslocamento nos blocos com calice liso de ¢,,,;, = 80

cm

Os blocos com interface de ligagdo lisa apresentaram curvas for¢a-deslocamento sem

grande perda de rigidez apresentada nos blocos com interface rugosa. Esse comportamento

com decréscimo de rigidez mais atenuado indica que o aparecimento e abertura de novas

fissuras aconteceram gradualmente com a elevagao da intensidade da tensdo no bloco, ao

contrario dos blocos de interface rugosa nos quais o trecho linear € interrompido por uma
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diminui¢do repentina da resisténcia indicando o aparecimento de fissuras mais pronunciadas

em uma orientacdo preferencial que coincide com o meio do vao entre as estacas.

4.3.2 FLUXO DE TENSOES

Por meio dos diagramas de tensdes principais de compressao foram visualizados os
fluxos de tensdes, possibilitando assim a delimitacdo da geometria das bielas nos blocos. Nos
blocos do grupo A o fluxo de tensdes de compressdo ficou delimitado pelo pilar e estacas

caracterizando a formacao das bielas desde o topo do bloco.

Nos blocos submetidos a forca vertical excéntrica, a formacdo das bielas de
compressdao foi mais pronunciada na regido entre o local da aplicacdo da forca vertical e a
estaca de maior reacdo de apoio. Este fendmeno contribuiu para que a ruina destes blocos
ocorresse para forcas de intensidade inferiores aquelas observadas nos blocos submetidos a

forca vertical centrada.

Os blocos com interface lisa ndo apresentaram a formacgdo de bielas e grande parte da
forca vertical do pilar transferiu-se para o fundo do cdlice sujeitando o bloco a ruina por

puncao.

Os diagramas da Figura 4.9 a Figura 4.12 indicam as tensdes de compressdao para os
blocos do grupo A, com interface de ligacdo rugosa, enquanto os diagramas da Figura 4.13 a
Figura 4.24 mostram estes resultados para os blocos do grupo B, com interface de ligacao lisa.
Os modelos foram apresentados aos ternos, sendo o primeiro correspondente aquele
submetido a forga vertical axial, o segundo submetido a forca vertical excéntrica em uma

direcdo e o terceiro a forca vertical excéntrica em duas direcdes.
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18.5 20.6 13.2
9.89 b 11.5 5.65
1.33 .66 -2.07
-7.23 -6.31 -9.69
-15.2 -15.3 -17.3
-24.4 -24.2 -24.9
-32.9 -33.2 -32.6
415 -42.1 48,2
-5A.1 -5L.L 478
Figura 4.9 — Tensoes de compressiao superiores a 10 MPa nos modelos IR-E48-HS20

13.3 49.6 7.73
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Figura 4.10 — Tensoes de compressiao superiores a 10 MPa nos modelos IR-E48-HS30
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Figura 4.11 — Tensoes de compressiao superiores a 10 MPa nos modelos IR-E64-HS20
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Figura 4.14 — Tensoes de compressao superiores a 10 MPa nos modelos IL-E60-HS30
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Figura 4.15 — Tensoes de compressao superiores a 10 MPa nos modelos IL-E80-HS20
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Figura 4.16 — Tensoes de compressiao superiores a 10 MPa nos modelos IL-E80-HS30

4.3.3 TENSOES PRINCIPAIS

As tensOes principais de compressdo sdo apresentadas em diagramas de cores

indicando a intensidade das tensdes no dominio.

Em razdo das bielas ficarem na posi¢ao diagonal no bloco, os resultados foram obtidos
em uma secdo transversal cujo plano contém a diagonal do bloco. Este procedimento €
realizado no DIANA mediante a utiliza¢do de um algoritmo que interpola os resultados nodais,

entretanto algumas pequenas imperfeicdes sdo geradas na sua visualizagao.

Nos blocos considerando a interface rugosa, as bielas sdo formadas a partir da base do
pilar e comprimem as estacas de maneira ndo uniforme. Assim como Delalibera (2007) e
Barros (2009) observaram, na parte superior, as estacas foram mais comprimidas na regido

proxima as faces internas sendo que, na base das estacas, as tensdes de compressdo se
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distribuem com mais intensidade na parte mais externa. A ocorréncia deste comportamento
pode ser remetida as condi¢cdes de contorno que foram impostas, restricdo da translagdo nas
trés direcdes, pois a distribui¢do de tensdes nas estacas de alguns blocos verificados na etapa
de andlise dos modelos constitutivos foi mais uniforme, isto por que havia sido restringida

apenas a translacdo vertical na base da estaca.

Com relacdo aos modelos submetidos a forca vertical excéntrica, os modelos com
excentricidade em duas direcdoes apresentaram bielas com inclinacdo diferente. Esta
observacdo € condizente com a situagdo de equilibrio estdtico da trelica idealizada, pois uma
vez que as forgcas nos tirantes devem ser constantes € as reagdes nas estacas varidveis, as
bielas de compressdo necessariamente terdo de se adaptar para atender esta condi¢do de

equilibrio.

Os resultados para os blocos cujas paredes do cdlice foram consideradas rugosas,
ligacdo monolitica, estdo descritos aos ternos na Figura 4.17 a Figura 4.20. No primeiro bloco
atua forca vertical centrada, no segundo atua forgca vertical com excentricidade em uma

direcdo e no terceiro, atua forca vertical com excentricidade em duas direcdes.

Figura 4.17 — Tensoes principais de compressao nos modelos IR-E48-HS20
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Figura 4.18 — Tenso0es principais de compressao nos modelos IR-E48-HS30
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Figura 4.19 — Tensoes principais de compressao nos modelos IR-E64-HS20

Figura 4.20 — Tenso0es principais de compressao nos modelos IR-E64-HS30

Nos blocos de interface lisa pdde-se perceber que ndao foram formadas bielas de
compressao a partir do topo do bloco, entretanto constata-se que existe a transferéncia dos
esforcos solicitantes do pilar ao bloco, mas ndo suficientemente grande para a formacdo de

bielas de compressao.
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Nos blocos cuja forga vertical do pilar encontra-se centrada, a intensidade de tensoes
na base do célice € maior que nos blocos nos quais a forca vertical atua excentricamente. Este
comportamento estd ligado ao fato de que nos blocos em que o pilar estd submetido a forca
vertical excéntrica, existe uma pressao maior exercida nas paredes do célice que mobiliza

também uma maior forga de atrito.

Em razao da elevada intensidade de tensdao que ainda atinge a base dos célices com a
interface considerada lisa, torna-se muito mais susceptivel a ruina do bloco por pungdo. A
forca maxima do pilar resistida a puncdo do bloco pode ser calculada pela Expressdo 4.2,
obtida a partir do item 19.5 da ABNT NBR 6118:2003, desprezando os coeficientes
majoradores da solicitacdo e minoradores da resisténcia e majorando a resisténcia em 20%,

em razao do estado multiplo de tensdes.

fe
Fsk:O'27'( _2_5,:))'fck'u'd'1'2 4.1
Sendo que:
u ¢ a forca aplicada ao fundo do bloco pelo pilar suficiente para provocar a
puncdo (1539,65 kN);
u € o perimetro da superficie critica C, coincidente ao perimetro do pilar 160 cm;
d ¢ a média da altura 1til do bloco nas duas dire¢des, dx e dy, que no caso destes

blocos, fazendo-se uma analogia a uma laje e pilar invertidos, é igual a 13,2

cm.

Verifica-se que os valores de resisténcia dos blocos nos modelos analisados
ultrapassaram o limite de 1539,65 kN entretanto, com base nestes resultados, ndo € possivel
conhecer precisamente o valor de pressio que o pilar exerceu no fundo do bloco. Esta
incerteza ocorre em razdo do espraiamento da forca em uma drea maior que a do perimetro do

pilar e em razao de parte da forga do pilar ter se dirigido para as estacas.

Os resultados para os blocos cujas paredes do cdlice foram consideradas lisas estdo
descritos aos ternos na Figura 4.21 a Figura 4.24. No primeiro bloco atua forga vertical
centrada, no segundo atua for¢a vertical com excentricidade em uma dire¢do e no terceiro,

atua forca vertical com excentricidade em duas dire¢des.
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Figura 4.24 — Tensoes principais de compressao nos modelos IL-E80-HS30

4.3.4 TENSOES NAS BARRAS DAS ARMADURAS

Os diagramas da Figura 4.25 a Figura 4.36 referem-se as tensdes equivalentes de von
Mises nas barras das armaduras dos blocos com cdlice de interface rugosa sendo que a
esquerda encontram-se representadas as armaduras principais e secunddrias e a direita as
armaduras superiores e de suspensdo. Os resultados indicam que a armadura principal e

secunddria atingiu o escoamento com a distribuicdo de tensdes variando ao longo do

comprimento das barras.
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Figura 4.25 — Tensdes nas armaduras dos blocos IR-E48-HS20-N
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Figura 4.28 — Tensoes nas armaduras dos blocos IR-E48-HS30-N
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Figura 4.31 — Tensoes nas armaduras dos blocos IR-E64-HS20-N
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Figura 4.33 — Tensoes nas armaduras dos blocos IR-E64-HS20-NMM
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Figura 4.36 — Tensoes nas armaduras dos blocos IR-E64-HS30-NMM

As armaduras superiores e laterais nao influenciaram no comportamento dos modelos,

pois a intensidade das tensdes nas suas barras foi relativamente reduzida. Em contrapartida, a

armadura secundéria apresentou elevados valores de tensdo ao longo de suas barras indicando

que, apesar de terem sido formadas bielas de compressdo entre o pilar e as estacas, parte

significativa da for¢a do pilar atua no fundo do bloco.

As tensdes nas armaduras dos blocos com cdlice de interface lisa estdo representadas

da Figura 4.37 a Figura 4.48. Percebe-se que a armadura principal ndo foi submetida a

elevados valores de tensdo, em contrapartida a armadura secunddria continua sendo solicitada.

As armaduras de suspensdo continuam sendo solicitadas e as armaduras superiores

permanecem sendo pouco solicitadas.
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Figura 4.39 — Tensoes nas armaduras dos blocos IL-E60-HS20-NMM
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Figura 4.41 — Tensoes nas armaduras dos blocos IL-E60-HS30-NM
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Figura 4.42 — Tensoes nas armaduras dos blocos IL-E60-HS30-NMM
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Figura 4.45 — Tensoes nas armaduras dos blocos IL-E80-HS20-NMM
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Figura 4.47 — Tensdes nas armaduras dos blocos IL-E80-HS30-NM
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Figura 4.48 — Tensoes nas armaduras dos blocos IL-E80-HS30-NMM
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Apesar de o aco ter sido descrito por modelo constitutivo que considera o
comportamento elasto-pléstico perfeito com critério de plastificacdo de von Mises e tensdo de
escoamento de 500 MPa, em alguns pontos, as tensdes nas barras superaram este valor. A
violagdo do critério de plastificacdo também foi observada por Barros (2009) e acredita-se que
este tipo de resultado tenha se originado em razdo da representacdo das armaduras por
elementos do tipo reinforcement, que ndo sdo elementos finitos propriamente ditos por nao
possuirem graus de liberdade préprios, entretanto interferem na rigidez do modelo, pois altera

arigidez dos elementos finitos nas regides pelas quais atravessa.

Esse comportamento poderia ser admitido caso o modelo constitutivo que representa o
aco fosse descrito por uma relagdo tensao deformacao bi-linear sem patamar de escoamento,

todavia o modelo constitutivo € bi-linear com patamar de escoamento.

4.3.5 PANORAMA DE FISSURACAO

As fissuras, em todos os modelos, comegaram a se desenvolver na face inferior do
bloco e progrediram em dire¢do as faces laterais do bloco. Em razdo da similaridade dos
panoramas de fissuracdo, sdo apresentadas apenas as fissuras para o bloco IR-E64-HS30-N e

IL-E80-HS30-N, Figura 4.49 e Figura 4.50 respectivamente.

50% da forga ultima 75% da forga ultima 100% da forga ultima

Figura 4.49 — Panorama de fissuracio no bloco IR-E64-HS30-N
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50% da forga ultima 75% da forga ultima 100% da forga ultima

Figura 4.50 — Panorama de fissuraciao no bloco IL-E80-HS30-N

No bloco de interface lisa, percebe-se que as fissuras sdo mais distribuidas, entretanto

ambos os blocos apresentaram fissuras centrais que se estenderam entre os vaos das estacas.

4.3.6 FORGAS NAS BIELAS E TIRANTES

Em razdao dos blocos do grupo B, com interface lisa, ndo terem apresentado a
formagdo de bielas de compressdo e em razio das tensdes nas barras da armadura dos tirantes
terem sido muito pequenas, a for¢ca nas bielas e nos tirantes foram apenas determinados para

os blocos do grupo A.

A partir das tensdes médias na regido central das barras das armaduras em faixa,
estimou-se a forca nos tirantes referentes a atuacdo da forgca ultima dos modelos. A

visualizacdo dos valores das tensdes ao longo das barras estd exemplificada na Figura 4.51.
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Figura 4.51 — Tensoes nas barras da armadura principal do modelo IR-E48-HS30-NMM

Verifica-se que as tensdes apresentam uma reducdo significativa quando as barras
atingem o topo das estacas, este comportamento, que se repetiu em todos os modelos, ja havia
sido verificado em outros trabalhos ja referenciados, numéricos e experimentais, sugerindo
que a necessidade de ganchos nas extremidades das barras merece um estudo mais

aprofundado.

A partir da forca nos tirantes e das reacdes nas estacas foi possivel calcular a for¢ca nas
bielas e o angulo de inclinacdo mediante equilibrio de forcas nos nés inferiores, conforme

indica a Figura 4.52.
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Figura 4.52 — Forcas atuantes nos nés inferiores dos modelos analisados

A Tabela 4.10 apresenta as forcas nos tirantes e as reacdes verticais nas estacas,

entretanto, no equilibrio de for¢as nos nds, consideraram-se também as reacdes horizontais

nas estacas.

Tabela 4.10 — Forca nos tirantes e reacdes nas estacas

Ry (kN) R, (kN)
Modelo

T, T, T; T, Estacal Estaca2 Estaca3 Estacad4
IR-E48-HS20-N 398,10 389,36 358,69 369,55 1080,03 1124,87 1097,12  1080,23
IR-E48-HS20-NM 406,45 406,15 354,87 395,49 892,14 1221,44 898,01 1219,20
IR-E48-HS20-NMM 301,09 271,34 24520 288,63 910,24 960,19 418,11 913,36
IR-E48-HS30-N 388,45 386,75 387,75 39549  1353,05 1337,02 1337,32  1348,56
IR-E48-HS30-NM 405,04 404,74 390,97 396,49 715,59 878,93 761,82 833,79
IR-E48-HS30-NMM 300,19 295,67 282,49 294,96 857,78 1095,20 521,79 859,46
IR-E64-HS20-N 395,89 403,93 368,35 360,81 1276,21  1353,54  1346,68  1273,92
IR-E64-HS20-NM 403,64 404,34 396,60 402,83 994,89 1422,44  1020,27  1390,56
IR-E64-HS20-NMM 399,51 388,25 395,60 382,33 924,66 1266,33 643,60 922,69
IR-E64-HS30-N 403,64 402,23 397,81 391,67 1556,51  1554,69 155597  1555,61
IR-E64-HS30-NM 327,43 33527 253,54 325,72 928,31 1323,13 940,10 1308,15
IR-E64-HS30-NMM 242,88 194,43 186,49 238,77 799,04 1055,23 508,78 798,28

Os valores obtidos foram comparados com os valores analiticos calculados a partir dos

modelos de bielas e tirantes. Para os blocos submetidos exclusivamente a forca vertical,

adotou-se o modelo proposto por Blévot e Frémy (1967). Para os blocos submetidos a forca

vertical excéntrica em apenas uma direcdo, foi adotado o modelo presente no Quadro 4.1,

semelhante ao apresentado em Nori e Tharval (2007). Ja no caso de atuacdo de forga vertical
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com excentricidade em duas dire¢cdes, foi adotado o modelo do Quadro 4.2, semelhante aos

modelos apresentados em Nori e Tharval (2007) e Souza et al. (2007).

Quadro 4.1 — Modelos de bielas para blocos submetidos a forca excéntrica em uma direcio

le/2+ey

p1 = arctan (le/z—ap/4

_ l,_,/2—ap/4) _ le/Z—a,,/4) _ ( lo/2—ex )
);ﬁz = arctan (—le/Z—ex .B3 = arctan (—le/2+ex .B4 = arctan To/2-ap/t

: \ ( d |

04 = 03 = arctan ; 8, = 04 = arctan
\J(ze/z +e)? + (L/2 - a,,/4)2/ \\/(ze/z —e)? + (I/2 - a,,/4)2/

R, =R3; = Fa R, =R, = ok
1= 73 2. (1 4 S€MB1  tanby)’ 2= 4_2. 1 4 E0SB, tand,
cosf3, tanf, senf3; tanb,
i sen@;

Ty =B;-cosO,-senfl{ = B, - cos0O, - cosf3,
T, =B, -cosO,-senfl, = B3 - cosO; - cosfi3

T3 = B3 - cosf3 - senf3; = By - cosO, - cosf3;

T, =B, -cosO, - -senf, = B, - cos@, - cosf,
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Quadro 4.2 — Modelos de bielas para blocos submetidos a forca excéntrica em duas direcdes

e

X

le/2+ey
le/2-ey,

_ le/Z—ey) _ (le/2+ey) _ le/2—ey
)ﬁz = arctan (18/2_91 .f3 = arctan L/Zre, .B4 = arctan lo/2tey

B1= arctan(

d d

= .0, = arctan =
\/(le/2+ex)2+(le/2—ey) \/(le/Z—ex)2+(le/Z—ey)

0, = arctan

d d

.0, = arctan
J(le/2+ex)z+(le/2+ey)2 \/(12/2—e,{)2+(1e/2+ey)2

0; = arctan

F,
R, = 1+ senf, tanf,  cosp, tanB;  cosB, cosf; tanb,
cosf, tan@, senf; tanB, senfi; senf, tan6,
R, = i
2= 1+ cosB, tan6,  senp, senf, tanB;  senf, tanf,
senf; tanf, cosf, cosfi; tanB, ' cosf, tanf,
R; = Fs
3 1+ senf; tanf,  senf; senf, tan, cosf; tanf,
cosB, tanB; cosB, cosB, tanB; senfl, tanO;
R, = Fa
4+ 1+ cosp, cosp, tanB,  cosp, tanB,  senf, tanb;
senf, senf3; tanf, senf, tan6, cosf; tanf,
. = Ri
' sen®;
T, =B, -cos@,-senf{ = B, - cosO, - cosf,
T, =B, -cosf,-senfl, = B3 - cosO; - cosf
T3 = B3 - cosO3 - senfi; = B, - cos04 - cosf,
T, =B, -cos0,-senf, = B, -cos0, - cosf3,
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Pela Tabela 4.11 nota-se que os angulos formados entre as bielas e sua proje¢do no

plano horizontal apresentaram valores superiores aqueles obtidos analiticamente.

Tabela 4.11 — Angulos entre as bielas e suas projecoes no plano horizontal

0numél'ico (graus) 9:«malitico (graus)
Modelo
0, 0, 03 0, 0, 0, 03 0,
IR-E48-HS20-N 53,6 54,2 543 53,8 | 41,2 41,2 41,2 41,2

IR-E48-HS20-NM 482 553 484 554 | 358 41,8 358 41,8
IR-E48-HS20-NMM 58,2 56,7 389 580 | 358 41,8 31,8 358
IR-E48-HS30-N 58,6 582 583 583 | 46,5 46,5 46,5 465
IR-E48-HS30-NM 41,0 46,6 424 453 | 403 465 403 46,5
IR-E48-HS30-NMM 56,2 60,7 42,8 56,0 | 40,3 46,5 36,1 403
IR-E64-HS20-N 579 595 58,7 57,8 | 489 489 489 489
IR-E64-HS20-NM 49,6 58,5 504 57,8 | 42,7 489 42,7 489
IR-E64-HS20-NMM 50,3 57,7 39,7 51,1 | 42,7 489 385 42,7
IR-E64-HS30-N 61,6 62,1 61,6 61,7 | 52,5 525 525 525
IR-E64-HS30-NM 57,5 63,6 57,6 63,1 | 42,7 489 42,7 489
IR-E64-HS30-NMM 62,8 639 525 62,6 | 464 525 42,1 464

A Tabela 4.12 compara os valores das inclinacdes nas bielas obtidos numericamente

com os valores calculados analiticamente.

Tabela 4.12 — Relacao entre os angulo de inclinacdo das bielas dos blocos do grupo A

Modelo o, enug;érico d Bar;:ﬁm o, Valores Médios
IR-E48-HS20-N 1,30 1,32 1,32 1,31 1,31
IR-E48-HS20-NM 1,35 1,32 1,35 1,33 1,34
IR-E48-HS20-NMM 1,63 1,36 1,22 1,62 1,46
IR-E48-HS30-N 1,26 1,25 1,25 1,25 1,25
IR-E48-HS30-NM 1,02 1,00 1,05 0,97 1,01
IR-E48-HS30-NMM 1,39 1,31 1,19 1,39 1,32
IR-E64-HS20-N 1,18 1,22 1,20 1,18 1,20
IR-E64-HS20-NM 1,16 1,20 1,18 1,18 1,18
IR-E64-HS20-NMM 1,18 1,18 1,03 1,20 1,15
IR-E64-HS30-N 1,17 1,18 1,17 1,18 1,18
IR-E64-HS30-NM 1,35 1,30 1,35 1,29 1,32
IR-E64-HS30-NMM 1,35 1,22 1,25 1,35 1,29
Valores Médios 1,28 1,24 1,21 1,27 1,25

Desvio padrao 0,13
Coef. de variacio 0,10
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Apesar dos valores obtidos serem superiores, as inclinagdes das bielas seguem a
tendéncia apresentada nos modelos analiticos propostos em Souza et al. (2007) e Nori e
Tharval (2007) indicando que estes modelos, além de serem consistentes, fornecem valores

adequados.

Essa diferenca pode ser justificada pela imprecisdao na medida das for¢as nos tirantes,
pois, além da variacdo de tensdes ao longo da barra, ndo foram consideradas a contribui¢ao
das armaduras secunddrias proximas a regido dos tirantes para o calculo destas forcas. Além
disso, o cdlculo destes valores foi para uma situagdo de carregamento em que as armaduras do
tirante ja apresentavam escoamento. O mesmo célculo poderia ter sido feito para o bloco
ainda em regime eldstico linear, todavia a dificuldade passaria a ser o cdlculo da contribui¢ao

da resisténcia a tracao do concreto, ainda pouco fissurado, na regiao dos tirantes.

Tabela 4.13 — Forca nas bielas de compressiao dos blocos do grupo A

Rcb,numérico (kN) Rcb,analitico (kN)
Modelo
B, B, B; B, B, B, B; B,
IR-E48-HS20-N 1342,51 1386,44 1351,40 1339,35 | 1663,06 1663,06 1663,06 1663,06

IR-E48-HS20-NM 1196,04 1485,47 1201,41 1480,95 | 1478,73 1872,33 1478,73 1872,33
IR-E48-HS20-NMM  1070,54 1149,14 665,12 1077,04 | 1368,33 1635,62 966,34 1368,33
IR-E48-HS30-N 1584,42 1573,11 1571,57 158541 | 1852,15 1852,15 1852,15 1852,15
IR-E48-HS30-NM 1091,26  1208,73 1130,02 1173,73 | 1030,42 1327,20 1030,42 1327,20
IR-E48-HS30-NMM  1032,37 1255,63 768,63 1036,36 | 1289,18 1567,59 900,51 1289,18
IR-E64-HS20-N 1506,08 1571,59 1575,23 1506,29 | 1741,06 1741,06 1741,06 1741,06
IR-E64-HS20-NM 1305,75 1668,67 1323,96 1642,46 | 1455,09 1891,62 1455,09 1891,62
IR-E64-HS20-NMM  1201,95 1498,70 100696 1186,23 | 1384,50 1699,16 961,11 1384,50
IR-E64-HS30-N 1769,54 1759,44 1769,52 1766,06 | 1960,35 1960,35 1960,35 1960,35
IR-E64-HS30-NM 1100,81 1477,00 1113,03 1466,78 | 1356,50 1763,45 1356,50 1763,45
IR-E64-HS30-NMM 898,05 117504 641,32 898,88 | 1091,36 1357,92 750,40 1091,36

A Tabela 4.14 compara os valores das forcas de compressdo nas bielas obtidos
numericamente com os valores calculados analiticamente. Os resultados indicam que existe

boa aproximacao sendo que os desvios, em sua maioria, foram a favor seguranca.
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Tabela 4.14 — Relacao entre os valores de forca nas bielas de compressao dos blocos do grupo A

Modelo Seusiool SR ohaoaliico Valores Médios
B, B, B; B,

IR-E48-HS20-N 0,81 0,83 0,81 0,81 0,82
IR-E48-HS20-NM 0,81 0,79 0,81 0,79 0,80
IR-E48-HS20-NMM 0,81 0,69 0,65 0,81 0,74
IR-E48-HS30-N 0,86 0,85 0,85 0,86 0,86
IR-E48-HS30-NM 1,06 0,91 1,10 0,88 0,99
IR-E48-HS30-NMM 0,83 0,78 0,81 0,83 0,81
IR-E64-HS20-N 0,87 0,90 0,90 0,87 0,89
IR-E64-HS20-NM 0,90 0,88 0,91 0,87 0,89
IR-E64-HS20-NMM 0,90 0,86 1,00 0,89 0,91
IR-E64-HS30-N 1,17 1,18 1,17 1,18 1,18
IR-E64-HS30-NM 0,81 0,84 0,82 0,83 0,83
IR-E64-HS30-NMM 0,85 0,84 0,81 0,85 0,84
Valores Médios 0,89 0,86 0,89 0,87 0,88
Desvio padrao 0,11

Coef. de variacio 0,12

Pelo fato das bielas de compressao ndo seguirem o modelo padrao de Blévot e Frémy
(1967) nos blocos em que a forga vertical atua com excentricidade, as tensdes nas bielas ndo

foram calculadas.

A dificuldade para o cdlculo das tensdes nas bielas, em especial nas se¢des proximas ao
pilar, se justifica pela necessidade de determinacao da drea da secdo transversal das bielas na
regido abaixo do pilar, uma vez que uma parte da se¢do do pilar encontra-se mais

comprimida, as bielas tendem a convergir para uma regido de dimensdes reduzidas.
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CONCLUSAO| ,

A partir dos resultados dos vinte e quatro blocos analisados concluiu-se que:

- Em todas as situagdes de carregamento, os blocos do grupo A, de interface rugosa,
apresentaram a formagdo das bielas de compressdo a partir do topo do bloco, sendo que
naqueles em que a forca foi aplicada com excentricidade, a ruina do bloco aconteceu para
menores valores de forca em razao da maior concentracdo de tensdes em uma ou duas bielas
de compressdo. J4 nos blocos do grupo B, de interface lisa, ndo se formaram bielas de
compressao nos blocos, pois a transferéncia de tensdes tangenciais na ligacao foi insuficiente.
Desse modo, sugere-se a utilizacdo de outra teoria para o dimensionamento dos blocos que
possuem interface de ligacdo lisa com o pilar tal como a teoria de flexdo, considerando o

comportamento de placa;

- as inclinacdes e os valores das forcas nas bielas dos blocos com interface de ligacao
rugosa, considerada monolitica, assemelharam-se aqueles idealizados pelos modelos de
Blévot e Frémy (1967), no caso de aplicagdo de forca centrada, e assemelharam-se aos
modelos presentes nos trabalhos de Nori e Tharval (2007) e Souza et al. (2007) nos blocos
cujo pilar foi submetido a forca vertical excéntrica. Conforme se verificou ao comparar os
valores dos angulos de inclinacdo e das forcas nas bielas, os modelos analiticos forneceram

previsodes favoraveis a seguranca em relagao aos numéricos;

- tanto nos blocos em que a espessura da “laje de fundo” foi de 20 ¢m quanto nos
blocos em que ela foi de 30 cm, foram observados elevados valores de tensdes nas barras da
armadura secunddria, além de maior fissuracdo na regido central da face inferior do bloco,
indicando que esta regido deve ser verificada a pun¢do. Esse comportamento foi verificado
para os blocos com ambos os tipos de ligacdo com o pilar, todavia, para os blocos de interface
lisa foi mais acentuado. O cdlculo do valor da tensdo resistente a puncao no perimetro critico
dado pelo perimetro do pilar, conforme ABNT NBR 6118:2003, mostrou-se favoravel a
seguranca e pode ser usado como um indicativo para o nivel de for¢a limite aplicado na regido

da base do pilar;
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- nos blocos do grupo A, as tensdes ao longo das barras da armadura principal nao
apresentaram valores constantes sendo que, em todos os modelos, houve uma grande reducao
das tensdes nas barras sobre o topo das estacas, causada pelo estado de tensdes promovido
pela biela de compressdo e pelo apoio na regidao nodal inferior sobre as barras que formam o
tirante. Apesar dos ganchos da armadura principal terem sido pouco solicitados, €
aconselhado o seu uso em razao da reducdo de consumo de ago ser insignificante e pela falta
de estudos incisivos a respeito do assunto em blocos sobre estacas. J4 as armaduras principais
dos blocos do grupo B foram pouco solicitadas sendo as armaduras secunddrias mais

solicitadas em razdo da elevada intensidade de forca aplicada no fundo do célice;

- as armaduras de suspensao, da forma como foram detalhadas, ndo influenciaram os
resultados e podem ser dispensadas do detalhamento do bloco, assim como as armaduras

superiores que também ndo foram solicitadas;

- em suma, recomenda-se que as ligacdes em interfaces de concreto, tais como estas
entre pilar e bloco, sejam capazes de transferir solicitacdes tangenciais, seja por atrito ou
mediante o emprego de chaves de cisalhamento. As ligacdes que dependem unicamente do
atrito, tais como as de célice de interface lisa, devem ser utilizadas com restri¢do, pois os
esforcos transferidos dependem fundamentalmente da rugosidade da interface e da pressao
normal a ligacdo que, nem sempre, sdo conhecidas ou suficientes. A parcela de adesdo €

muito baixa para os niveis de for¢a que estas ligagdes estdo submetidas;

- nos blocos onde sdo formadas as bielas de compressao a partir de uma forca aplicada
com excentricidade, € recomendada a utilizacao de modelos de bielas e tirantes mais refinados
tais como os de Nori e Tharval (2007) e Souza et al. (2007). Estes modelos ainda precisam ser
calibrados a partir de ensaios experimentais, todavia se mostraram muito superiores aos
modelos elaborados para forca vertical centrada e que, freqiientemente, sdo utilizados para o

dimensionamento de blocos submetidos a forca vertical e momentos.

- os modelos numéricos de concreto armado utilizados na elaborag¢do dos blocos sobre
estacas, por intermédio do programa computacional DIANA, foram capazes de representar o
comportamento dos blocos, mas ainda percebe-se que a seqiiéncia da andlise torna-se mais
dificil apds o concreto atingir certo nivel de fissuracdo, em particular nos modelos onde a
ruptura do concreto precede ao escoamento da armadura. Esta limitacdo, em algumas

ocasides, impediu a obtencdo do equilibrio no trecho pds-pico.
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Para a complementacdo deste e de outros trabalhos e para o desenvolvimento do

conhecimento sobre o tema, algumas sugestdes de pesquisas de interesse sao:

- Realizacdo de ensaios experimentais em blocos sobre quatro estacas com pilares
submetidos a forgas verticais excéntricas, com a finalidade de avaliar as previsdes

feitas pelos modelos discutidos;

- estudo da eficiéncia de outros tipos de armaduras de suspensdo na capacidade de
transferir parte da forgca vertical que atua no fundo do célice dos blocos sobre quatro

estacas possuindo cdlice de ligagao;

- desenvolvimento de modelos de bielas e tirantes para blocos submetidos a forcas
verticais de grande excentricidade, onde o ponto de atuacdo da forca encontra-se

externo ao perimetro da secdo transversal do pilar;

- investigacdo dos efeitos da deformabilidade do solo e das estacas de apoio no

comportamento dos blocos sobre estacas;

- realizac@o de ensaios experimentais em blocos com ligacdo por calice de fundagdo a
fim de compreender melhor o comportamento destas ligacdes, em especial as de
interface lisa, e para ajuste dos parametros necessarios para melhorar a representacao

dessas ligacdes em modelos numéricos.
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