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RESUMO

DE OLIVEIRA, D. S. (2013). Anélise do comportamento estrutural de blocos de
concreto armado sobre cinco e seis estacas. Dissertacado (Mestrado) — Escola de
Engenharia de Sao Carlos, Universidade de S&o Paulo.

Esta pesquisa discorre a respeito do comportamento estrutural de blocos de
concreto armado sobre cinco estacas, dispostas nos vértices de um trapézio, e
sobre seis estacas, com o arranjo retangular, considerado pilar com forga centrada.
Foram estudados diversos métodos analiticos para o dimensionamento dos blocos,
no intuito de avaliar a compatibilidade entre o comportamento dos blocos e as
hipéteses de cada método. Foi desenvolvida andlise numeérica tridimensional
utilizando programa baseado no método dos elementos finitos. Nos blocos
estudados variou-se a deformabilidade do solo de apoio das estacas, por meio de
molas elasticas, a secdo transversal do pilar, considerando pilar quadrado e pilar
retangular, as alturas dos blocos sobre estacas e a resisténcia do concreto. A
configuracéo do fluxo de tensdes, vista em perspectiva, indicou a formacao de bielas
comprimidas discretas ligando o pilar ao topo das estacas. Observou-se que quanto
mais deformavel for o solo, mais uniformes séo as distribuicbes das reacdes entre as
estacas e das tensdes de tracdo nas barras das armaduras principais. Verificou-se
que as configuracdes das bielas mudaram conforme se alterou a sec¢éo transversal
do pilar, indicando a importancia de se considerar esse aspecto no
dimensionamento analitico dos blocos. A altura influenciou de maneira significativa
na rigidez e na resisténcia dos blocos. No entanto, os blocos com grandes alturas
nao apresentaram bom comportamento estrutural e os blocos com pequenas alturas
nao indicaram boa distribuicdo das reacfes nas estacas, com as tensdes de tracao
se concentrando entre as barras das armaduras entre as estacas mais proximas do
pilar. Observou-se que o aumento da resisténcia do concreto acarretou no aumento
da resisténcia dos blocos, porém néo influenciou na rigidez de modo significativo. Os
métodos analiticos que se baseiam nas verificacdes das resisténcias a momento
fletor e a forca cortante ndo foram compativeis com o fluxo de tensdes obtido, que
por sua vez indicou melhor compatibilidade com o método de bielas e tirantes. Por
fim, foi possivel verificar a aplicabilidade de um método analitico, ja existente, que
emprega conceitos do método de bielas e tirantes, é simples e de facil utilizacao



para o dimensionamento de blocos sobre cinco e seis estacas. Esse método
considera a altura dos blocos por meio do angulo de inclinacdo das bielas, a

variagao da secéo transversal do pilar e diferentes arranjos para as estacas.

Palavras-chave: concreto armado; blocos sobre cinco estacas; blocos sobre seis

estacas; método de bielas e tirantes.



ABSTRACT

DE OLIVEIRA, D. S. (2013). Analysis of structural behavior of five and six
reinforced concrete pile caps. Dissertation (Master) - Engineering School of Séo
Carlos, University of Sdo Paulo.

This research treats about the structural behavior of reinforced concrete pile caps
with five piles arranged at the trapezium vertices and with six piles in rectangular
arrangement, considering centered load at column. Several analytical methods were
studied for pile caps design in order to assess the compatibility between the pile caps
behavior and assumptions of each method. A three-dimensional numerical analysis
was developed using program based on finite element method. In pile caps studied,
the deformability of soil of support piles were varied, through elastic springs, the
column cross section, considering square and rectangular column, the pile caps
height and the concrete resistances. The flow stress configuration, visualized in
perspective, indicated the formation of discrete compressed struts connecting the
column base to the piles top. It was observed that the more deformable is the soil,
better uniforms are the reactions distribution between the piles and tensile stresses in
the main reinforcement bars. It was found that the struts settings changed with the
variation of the cross section column, indicating the importance of this variable in the
analytical pile caps design. The height of the pile caps significantly affects the
stiffness and strength. However, the higher pile caps did not show good structural
behavior and the smaller pile cap indicated poor reactions distribution in piles, with
tensile stresses concentrated among the bars reinforcement between the piles
closest to the column. It was observed that the increasing in the concrete strength
resulted in a higher pile caps resistance, but did not influence the stiffness
significantly. The analytical methods, which are based on the resistance verification
of bending moment and shear force, are not compatible with the tension flow
obtained, which indicated better compatibility with the strut and tie method. Finally, it
was possible to verify the applicability of a well known analytical method which uses
concepts of strut and tie method, which is simple and easy to apply for five and six
pile caps. This method considers the height by means of the inclination angle of

struts, the column cross section variation and different piles arrangements.

Keywords: reinforced concrete, five pile caps, six pile caps, strut and tie method
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1 INTRODUCAO

1.1 Consideracdes iniciais

Os blocos sobre estacas sdo elementos estruturais de fundagéo cuja finalidade é
transmitir as estacas as a¢fes oriundas da superestrutura, como mostrado na Figura
1.1. S&o elementos estruturais comumente encontrados em infraestruturas de obras
como pontes e edificios. O uso deste tipo de fundacdo se justifica quando as
camadas superficiais do solo ndo séo resistentes, sendo necessario atingir camadas

mais profundas que sirvam de apoio a fundacéo.

O numero de estacas no bloco depende da forca na base do pilar e da capacidade
portante da estaca escolhida, que por sua vez é fun¢édo da capacidade geotécnica
do solo e das condi¢gBes disponiveis de constru¢do. Geralmente, para blocos sobre
poucas estacas, com até quatro estacas, costuma-se adotar o arranjo dispondo-as
nos vértices de um poligono regular. Para blocos scbre varias estacas, € comum

adota-las igualmente espacadas em um bloco de base retangular.

—_—
a—

IR

Figura 1.1 - Bloco sobre estacas [Delalibera (2006)]

Os blocos séo estruturas de volume, em que todas as dimensfes tém a mesma

ordem de grandeza, o que torna seu funcionamento complexo. As vinculagbes das
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estacas e do pilar no bloco e, a interacéo entre solo e estrutura, sdo problemas que
agravam o grau de complexidade. Esses elementos estruturais, apesar de serem
fundamentais para a seguranca da superestrutura, geralmente, sdo de dificil
inspecao visual quando em servigo, sendo assim, € importante o conhecimento de

seu real com portamento.

As primeiras pesquisas na area tiveram o enfoque experimental e foram primordiais
para o desenvolvimento dos primeiros métodos de dimensionamento. Com o avango
da tecnologia computacional e do Método dos Elementos Finitos, muitos trabalhos
passaram a utilizar a modelagem numeérica como um dos principais métodos para

estudo dos blocos, porém, considerando o estudo experimental como referéncia.

Mesmo com o maior nimero de pesquisas na area, a maioria delas se concentra no
estudo de blocos com numero reduzido de estacas. Poucos sédo os estudos que
apresentaram analise de blocos com mais de quatro estacas. Dentre esses
trabalhos, pode-se citar Ramos (2007) que analisou as variaveis que afetam

distribuicdo das reacgdes de apoio em blocos sobre dez estacas.

Os métodos analiticos para o projeto de blocos disponiveis na literatura seguem,
basicamente, duas vertentes. A primeira delas, e mais aceita no meio técnico, tem
como base a teoria de bielas e tirantes, que representa o fluxo de tensées idealizado
por um modelo de trelica. A estrutura interna é constituida por barras comprimidas e
tracionadas, que sdo as bielas e os tirantes, interligadas por meio de nos. Esse

método passou a ser mais utilizado apds a pesquisa de Blévot e Fréemy (1967).

A segunda maneira de dimensionar os blocos consiste em associar 0
comportamento desses elementos a teoria de flexdo de vigas. Apesar de estudos
demonstrarem que essa opc¢ao nao representa com fidelidade o comportamento dos
blocos, os métodos baseados nesse principio ainda sao utilizados, pois sao praticos
e de facil compreensao, como o método apresentado no Boletim niumero 73 do CEB-
FIP (1970) que consiste na verificacdo da resisténcia ao momento fletor e a forca

cortante em sec¢0Oes de referéncia.

A ABNT NBR 6118:2007 considera os blocos sobre estacas como elementos
especiais, que se caracterizam por um comportamento que nao respeita a hipotese

de que as secOes permanecem planas depois de deformadas, por ndo serem
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suficientemente longos para que se dissipem as perturbacdes localizadas. Classifica
0s blocos como rigidos ou flexiveis. Para calculo e dimensionamento dos blocos, a
norma brasileira recomenda o método de bielas e tirantes como melhor opcéo, por
representar, de maneira mais adequada, a distribuicdo de forcas pelos tirantes.
Apesar da recomendacdo, a norma brasileira nao fornece um roteiro para

verificacfes e dimensionamento desses elementos.

Este estudo trata da analise do comportamento de blocos de concreto armado sobre
cinco e seis estacas seguindo distribuicdes conforme Figura 1.2. Ao invés de as
estacas estarem dispostas nos vértices de um pentagono ou hexagono regulares,
elas foram dispostas em linhas. Para essa andlise, o texto aborda os principais
métodos analiticos para o projeto de blocos sobre varias estacas e apresenta o
simulacdo numérica por meio do método dos elementos finitos analisando as

variaveis que afetam o comportamento estrutural destes elementos.

(b)

Figura 1.2 - Blocos: (a) trapézio com cinco estacas e (b) retangulo com seis estacas

1.2 Justificativa

Os modelos de calculo para o dimensionamento de blocos baseiam-se em analises
empiricas e em modelos tedricos com base em regras consensuais elaboradas
pelos projetistas. Ainda ndo ha consenso no meio técnico brasileiro a respeito do
dimensionamento, principalmente, quando se tratam de situacdes de blocos sobre
muitas estacas, ou quando as estacas nao estado dispostas simetricamente ao eixo

do pilar.

Dentre os tipos de blocos propostos nesta pesquisa, 0 bloco sobre cinco estacas
dispostas em linhas, se torna uma alternativa vantajosa, do ponto de vista de
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construcdo, se comparada com a do estagueamento seguindo os vértices de um
pentagono regular. Por ter um formato mais simplificado do que o pentagono, é mais
facil para montar as armaduras e a férma na obra. Além disso, apresenta economia

de concreto.

De modo analogo ao que foi descrito para o bloco sobre cinco estacas, 0s blocos
sobre seis estacas dispostas em linhas, também sdo uma alternativa vantajosa, se

comparada a de blocos em forma de hexagono.

Do ponto de vista da verificagdo e do dimensionamento, a distribuicdo das estacas
nos vértices de um pentagono ou hexagono regulares €, claramente, mais simples.
Por se tratar de uma disposi¢ao simétrica em relacédo aos eixos do pilar, o modelo de
trelica tridimensional também ¢é simétrico. Sendo assim, varios pesquisadores
propuseram modelos de bielas e tirantes para esta situacao. Ja para blocos em que
as estacas nado estao igualmente espacadas do pilar, 0 comportamento estrutural é
mais complexo e pouco conhecido. As intensidades das reacfes de apoio podem ter
valores nao uniformes, pois dependem da rigidez do bloco e da deformabilidade das
estacas e do solo. Os métodos analiticos mais empregados para o dimensionamento
de blocos retangulares sdo aqueles que se baseiam na teoria de flexdo. Porém,
Ramos (2007) demonstrou que a verificacdo da forca cortante e do momento fletor
em secdes de referéncia, ndo sdo compativeis com o real comportamento de uma

regido descontinua.

Ainda sdo poucos os estudos voltados para o desenvolvimento de teorias baseadas
no método de bielas e tirantes, aplicada a blocos com varias estacas. Nos blocos
rigidos, a transferéncia de forcas se da diretamente por meio de bielas comprimidas.
Porém, ndo héa trabalhos demonstrando a configuracdo dessas bielas em blocos
sobre varias estacas, bem como ndo ha consenso sobre os critérios de verificacdo

das regides nodais.

1.3 Objetivo

Esta pesquisa tem por objetivo estudar o comportamento estrutural de blocos de

concreto armados sobre cinco estacas, dispostas em linhas de duas e trés estacas
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e, de modo analogo, estudar o comportamento estrutural de blocos sobre seis

estacas, dispostas em duas linhas de trés estacas.
Os objetivos especificos desta pesquisa séo:

- Analisar e comparar 0os processos analiticos de dimensionamento de
blocos sobre varias estacas, disponiveis na literatura;

- Verificar os parametros que influenciam no comportamento estrutural dos
blocos sobre cinco e seis estacas;

- Indicar os métodos para o dimensionamento, compativeis com o

comportamento estrutural dos blocos analisados.

1.4 Método

O método a ser empregado para a realizacado desta pesquisa consiste basicamente

nas seguintes etapas:

a) efetuar uma ampla revisao bibliografica de pesquisas a respeito de blocos de
concreto armado sobre estacas e investigar os métodos de dimensionamento

de blocos sobre cinco, seis ou mais estacas, disponiveis na literatura;
b) definir a geometria dos blocos e os parametros a serem analisados;

c) verificar e dimensionar os blocos com base nos métodos analiticos

consultados;

d) comparar os resultados dos dimensionamentos e verificacdes, com base nos

métodos analiticos abordados;

e) realizar analise numérica dos blocos, por meio de programas computacionais

baseados no método dos elementos finitos;

f) analisar os fluxos de tensbes, as tensdes nas armaduras e a distribuicdo das

reacoes das estacas, obtidos por meio da analise numérica dos blocos;

g) verificar a compatibilidade entre os métodos analiticos abordados e

resultados obtidos por meio da analise numérica dos blocos;



24

h) com base nos resultados obtidos, indicar quais sdo os métodos analiticos
mais adequados para o dimensionamento e verificagdo dos blocos em

estudo.
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2 PESQUISAS A RESPEITO DE BLOCOS SOBRE
ESTACAS

2.1 Consideracgfes iniciais

Neste item s&o apresentadas algumas das principais pesquisas, que tiveram como
finalidade, compreender o comportamento estrutural dos blocos sobre estacas.

Optou-se por expor os trabalhos na ordem cronoldgica em que foram publicados.

Para melhor compreenséo do texto, € importante lembrar que o termo original em
inglés, strut-and-tie method, deveria ser traduzido para portugués como método de
escoras e tirantes. Uma vez que escoras se referem exclusivamente a campos de
tensdes de compressdo e as bielas podem fazer referéncia tanto a campos de
tensdes de compressao quanto de tracdo. Porém, no Brasil, muitos autores e até a
ANBT NBR 6118:2007, adotam o termo “método de bielas e tirantes”, tomando biela
como referéncia somente campos de tensdes de compressao, e esta opcao também

serad mantida neste texto.

2.2 Blévot e Frémy (1967)

Blévot e Frémy (1967) realizaram ensaios em blocos sobre duas, trés e quatro
estacas, totalizando mais de cem modelos ensaiados. Os principais objetivos foram:
determinar os coeficientes de seguranca que conduziam a aplicagdo adequada do
método das bielas, analisar as diversas disposi¢cdes de armaduras e verificar os

modos de ruina dos blocos.
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Para blocos sobre duas estacas foram analisados dois arranjos de armaduras,

como mostrado na Figura 2.1.

Blévot e Frémy (1967) observaram que a ruina ocorreu por ruptura das bielas de
concreto junto das estacas, junto aos pilares, ou simultaneamente. Nos modelos
com barras nervuradas sem ganchos, houve escorregamento das barras, o que néo
ocorreu nos modelo com barras lisas com ganchos. Os pesquisadores concluiram
gue as bielas comprimidas tém que ser dimensionadas considerando o angulo de

inclinagéo de 45°< 0 < 55°.

30~ {30
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Figura 2.1 - Armaduras dos blocos com duas estacas: (a) barras lisas com gancho, (b) barras com
nervuras e sem ganchos
[adaptado de Blévot e Frémy (1967)]

Blévot e Fréemy (1967) ensaiaram blocos sobre trés estacas com cinco diferentes

disposicfes de armaduras, mostradas na Figura 2.2.

(@) (b)

Figura 2.2 - Arranjo de armaduras: (a) segundo os lados, (b) em laco, (c) segundo as medianas, (d)

combinando (a) e (c), (e) uniformemente distribuida
[adaptado de Blévot e Frémy (1967)]

Na maioria dos modelos, a ruina ocorreu por tensfes de tracdo no concreto,
ocorrendo fissuracdo na regido das estacas. Os quatro primeiros modelos tiveram
bom desempenho, sendo que a armadura segundo os lados foi mais eficiente. O

bloco com armadura uniformemente distribuida apresentou forca ultima 50% menor
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gue a prevista. Com relagéo as fissuras, os blocos armados segundo os lados e com
lacos apresentaram melhor eficiéncia em relagdo as faces laterais, porém foram

menos eficientes quanto a fissuragdo na face inferior do bloco.

Nos blocos com bielas inclinadas entre 40° e 55° as forcas ultimas obtidas nos
ensaios foram maiores que as previstas pelo método de bielas e tirantes, e
aconteceram ap0s 0 escoamento da armadura. Para inclinacdes fora desse

intervalo, as forcas ultimas foram menores.

Blévot e Fremy (1967) ensaiaram blocos sobre quatro estacas com cinco diferentes

disposices de armaduras, mostradas na Figura 2.3.

o -

e

(a) (b) (©) (d) (e)
Figura 2.3 - Arranjo de armaduras: (a) segundo os lados, (b) em laco, (c) segundo as medianas, (d)
combinando (b) e (c), (e) uniformemente distribuida
[adaptado de Blévot e Frémy (1967)]

Os pesquisadores constataram que 0s quatro primeiros modelos foram igualmente
eficientes. Os blocos com armadura uniformemente distribuida romperam com 80%
da forca ultima dos blocos com armadura segundo os lados. O modelo com
armadura segundo as diagonais apresentou maior numero de fissuras para forcas
muito aquém da forga ultima. O modelo com armadura em lagos apresentou muitas
fissuras na face inferior do bloco, mostrando a necessidade de dispor armadura
distribuida para combater a fissuracdo. Em todos os modelos sobre quatro estacas
observou-se que a ruina ocorreu a partir de fissuras formadas junto as estacas e néo
ocorreu ruina por puncdo. Por fim, foi verificado que o modelo de bielas e tirantes

estava coerente com os valores obtidos nos ensaios.

Ao final da pesquisa, apresentaram roteiros para os projetos de blocos sobre duas,
trés e quatro estacas utilizando a teoria de bielas e tirantes. Também apresentaram
0 roteiro para calculo de blocos sobre cinco e seis estacas a partir de uma

associagao ao modelo dos blocos sobre quatro estacas.
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2.3 Mautoni (1972)

Mautoni (1972) ensaiou blocos sobre dois apoios com o objetivo de estudar os
mecanismos de ruina e determinar os valores das forcas ultimas, tendo em vista a
ruptura das bielas. Ensaiou 20 blocos variando o arranjo das armaduras, que foram
de dois tipos: barras em lagos contornando as estacas e barras de armadura com
ganchos semicirculares que se estendem até a face superior do bloco (ver Figura
2.4).

Figura 2.4 - Ruptura de bloco com dois apoios e ancoragem da armadura principal
[Mautoni (1972)]

Para o bloco com armadura, conforme mostrado na Figura 2.4, Mautoni (1972)
observou que houve destacamento da armadura na parte inferior ocasionando
alteracdo da superficie de fratura. Porém, ndo houve alteracdo da forca de ruina em
virtude da ancoragem. Nos blocos com armadura em laco, a ruina ocorreu por

ruptura da biela de concreto, com deslocamento relativo entre as partes do bloco.

As principais conclusdes do trabalho para um bloco sobre dois apoios foram: o
estabelecimento de um meétodo para determinar a forca de ruina do bloco e o
entendimento do mecanismo de colapso. A ruina dos modelos ocorreu sempre por
ruptura da biela de compressédo com plano de fratura entre a face interna da estaca
e a face do pilar. Em todos os blocos ensaiados, a for¢ca de ruina foi muito préxima
da prevista. A média das eficiéncias dos blocos em relacdo ao calculado foi

praticamente 1,0.
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2.4 Taylor e Clarke (1976)

Taylor e Clarke (1976) ensaiaram blocos quadrados sobre quatro estacas com o
intuito de verificar a influéncia do detalhamento da armadura no comportamento

desses elementos.

Foram verificados trés diferentes arranjos das armaduras, como mostrado na Figura
2.5. Foram adotados quatro diferentes tipos de ancoragem, apresentados na Figura
2.6.

HEEERE i

(@) (b) (©)
Figura 2.5 - Arranjo das armaduras: (a) armadura uniformemente distribuida, (b) armadura segundo
os lados, (¢) armadura segundo as diagonais
[Taylor e Clarke (1976)]
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Figura 2.6 - Ancoragem das barras das armaduras principais: (a) reta, (b) gancho curto, (c) gancho

até a face superior do bloco, (d) gancho até a face superior do bloco mais gancho na extremidade
[Taylor e Clarke (1976)]

De modo geral, todos os blocos apresentaram comportamento semelhante nas fases
iniciais dos ensaios, com fissuras verticais se formando nas linhas de eixo das
estacas, nas quatro faces do bloco. Na maioria dos casos a ruina se deu por
cisalhamento. Foram observados dois modos de ruina por cisalhamento: uma foi
semelhante ao cisalhamento em uma viga e outra foi por puncdo, com fissuras

inclinadas na face inferior do bloco (Figura 2.7).

Os blocos com armaduras segundo os lados, apresentaram forcas ultimas cerca de

15% maiores que os blocos com barras de armaduras uniformemente distribuidas.
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Os blocos com armadura segundo as diagonais tiveram praticamente a mesma forgca

de ruina que os blocos com armadura uniformemente distribuida.

capP Al
FACED

Figura 2.7 - Modos de ruptura dos blocos
[Taylor e Clarke (1976)]

No caso da armadura uniformemente distribuida, o tipo de ancoragem teve
influéncia mais acentuada nas forcas de ruina. A ancoragem com gancho
prolongado até a face superior aumentou a forca de ruina em aproximadamente
30%. Taylor e Clarke (1976) atribuiram esse aumento ao fato de a armadura
trabalhar como armadura de suspensao, e nao por causa da ancoragem. Nos blocos
em que a barras foram dobradas e prolongadas até a face superior do bloco, com

um gancho na extremidade, ndo houve aumento de forga ultima.

2.5 Adebar, Kuchma e Collins (1990)

Adebar, Kuchma e Collins (1990) realizaram ensaios em seis blocos de concreto
armado sobre quatro e seis estacas, com a finalidade de observar a viabilidade do
modelo tridimensional de bielas e tirantes para blocos sobre estacas (Figura 2.8).

Foram variados os tipos de arranjo das armaduras, como mostrado na Figura 2.8. O
bloco A foi dimensionado de acordo com os critérios do ACI 318:83. Os blocos B, C
e D foram dimensionados pelo método das bielas, sendo que o bloco D possuia o
dobro da armadura de B. O bloco E tinha as mesmas caracteristicas de D, mas com
armadura distribuida segundo o ACI 318:83. O bloco F tinha as mesmas armaduras
gue o bloco D, porém com a forma indicada na Figura 2.8F. Por causa desses

cantos de concreto que foram retirados, o ACI 318:83 sugere que o bloco F tem uma
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forca de ruina bem menor que o bloco D. O método das bielas sugere que os blocos

D e F tenham essencialmente a mesma forca.
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Figura 2.8 - Blocos com cinco e seis estacas e 0s respectivos arranjos das armaduras
[Adebar, Kuchma e Collins (1990)]

Os pesquisadores observaram que o bloco A apresentou ruina com
aproximadamente 83% da forca prevista, sendo que a ruina se deu em forma de
cone e a armadura de flexdo sofreu escoamento antes da ruina do concreto. O
Bloco B resistiu a uma forca 10% maior que a prevista, sendo que o tirante nao

apresentou escoamento das barras na dire¢do de maior distancia entre as estacas.

Nos blocos B e C as reacdes das estacas nao tiveram valores uniformes, as estacas
mais proximas receberam maior parcela de forca. Para o Bloco C a deformacao do
tirante entre as duas estacas centrais atingiu a deformacao limite de escoamento e a

ruina ocorreu com aproximadamente 96% da forga prevista.

Nos blocos D e E a ruina se deu pela formacao de uma superficie semelhante a um
cone de puncdo. O bloco E foi mais resistente que o D por causa da armadura
distribuida acrescida a armadura concentrada sobre as estacas. O modelo F se
comportou como duas vigas interceptadas ortogonalmente pelo meio, sendo que a
ruina ocorreu quando a viga mais curta rompeu por cisalhamento, sem escoamento

das barras das armaduras.
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O ACI 318:83 sugere que o procedimento usual para o dimensionamento a flexao,
com a hipétese das sec¢bes planas de deformagédo, pode ser aplicado para o célculo
da armadura longitudinal de blocos. Adebar, Kuchma e Collins (1990) verificaram
gue o modelo do ACI 318:83 nao foi compativel com os resultados experimentais,
pois as deformacfes por compressdo nédo foram uniformes, indicando que a teoria
de bielas e tirantes representou de maneira mais adequada o comportamento

estrutural dos blocos.

Com base nos resultados experimentais Adebar, Kuchma e Collins (1990) sugeriram
um modelo refinado de biela e tirantes para dimensionamento de blocos sobre
estacas. O modelo considera que as tensdes de compressao na biela de concreto se
expandem, dando origem a tensdes de tracdo perpendiculares ao eixo de biela,
como mostrado na Figura 2.9. Logo, 0s pesquisadores sugeriram um tirante
perpendicular a biela, para absorver essas tensdes. O tirante pode ser de concreto,

desde que seja respeitada a resisténcia a tracao.
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Figura 2.9 - (a) expansao do fluxo de tensdes no bloco, (b) modelo de trelica proposto
[Adebar, Kuchma e Collins (1990)]

2.6 Miguel (2000)

Miguel (2000) realizou andlise experimental e numérica de blocos rigidos sobre trés
estacas submetidos a acdo de forca centrada. O objetivo principal foi verificar a
formacao de fissuras e 0 modo de ruina. Os modelos foram ensaiados em escala
natural. A analise numérica foi realizada pelo Método dos Elementos Finitos,

considerando nao linearidade, porém sem levar em conta as barras das armaduras.
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Na Tabela 2.1 sdo mostradas as séries de blocos de acordo com o arranjo das
armaduras. Foram adotados dois grupos de blocos, de acordo com o didmetro das

estacas.

Tabela 2.1 - Arranjo das armaduras dos blocos [Miguel (2000)]

Série Grupo 1-B30 (D=30cm) | Grupo 2 - B20 (D =20 cm)
série Al Armadura principal unindo as estacas
(3 blocos) B30A1/1 | B20Al/1 | B20A12
série A2 Armadura principal + Armadura passando pelo pilar
(2 blocos) B30A2 | B20A2
sérieA3 Armadura principal + Armadura em malha
(2 blocos) B30A3 | B20A3
séricA4 Armadura principal + Armadura em "gaiola"
(2 blocos) B30A4 ] B20A4

Miguel (2000) observou varias influéncias causadas pela reducdo do didmetro das
estacas. De maneira geral, os blocos com estacas de maior diametro conduziram ao
desenvolvimento de maiores tensdes de compressdo e deformacbes, nas bielas
comprimidas e na zona nodal superior, além de maiores deformacdes nas
armaduras. Consequentemente, esses blocos tiveram o maior valor das forcas
ultimas. Ja para blocos com estacas de menor didmetro, observou-se maiores

deformacgdes causadas por tensdes de tracao transversal nas bielas.

Quanto ao arranjo das armaduras, Miguel (2000) observou que os blocos das séries
A2 e A4 apresentaram as maiores forcas Ultimas, independente da redugdo do
didmetro das estacas. Nos modelos da série A4, as armaduras também auxiliaram
na reducdo da abertura das fissuras. Ja nos blocos da série A3 houve reducéo da

fissuracao na base, sem reducéo nas faces laterais.

Todos os modelos romperam por tragcdo nas bielas (fendilhamento), junto com o

escoamento das barras das armaduras principais e secundarias.

Miguel (2000) constatou que a distribuicdo das forcas nas estacas néo foi uniforme
em nenhum dos modelos ensaiados. As estacas de numero 1 (Figura 2.10)
receberam menores valores da acéo aplicada em relacdo as estacas de numeros 2

e 3, mesmo considerando o pilar no centro geométrico das estacas.
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A partir dos resultados obtidos nos ensaios, Miguel (2000) afirmou que o método das
bielas desenvolvido por Blévot e Frémy (1967) apresentou margem de seguranca

minima de 12%.

@

@ @

Figura 2.10 - Bloco com trés estacas
[adaptado de Miguel (2000)]

Miguel (2000) sugeriu os seguintes valores limites das tensfes nas zonas nodais

para que ndo ocorra fendilhamento das bielas comprimidas:

- Ons < 0!40 fcm;
oni < 0,50 f,,,, (para blocos com estacas de 20 cm de diametro);

- op < 0,30 £, (para blocos com estacas de 30 ¢m de diametro);
sendo:

oy - @ tensdo limite de compresséo do concreto no né junto ao pilar;
on; - atensdo limite de compresséo do concreto no ng junto as estacas;

fem - @ resisténcia média de compressao do concreto.

2.7 Pesquisa de Munhoz (2004)

Munhoz (2004) fez andlise numérica de blocos com nimero de estacas variando de
um a cinco, submetidos a acdo de forca centrada. Na analise numeérica, o

comportamento dos materiais foi adotado como elastico linear.

Para blocos com duas, trés e quatro estacas Munhoz (2004) sugere a necessidade
de verificar a tracdo perpendicular as bielas comprimidas, por meio de um tirante

adicional, que pode ser de armadura ou concreto. Além disso, o0 modelo de trelica
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deve ser diferente conforme a secado do pilar, indicando que a consideracdo de uma

secdo quadrada equivalente pode apresentar resultados conservadores.

No caso de blocos sobre cinco estacas, a disposicdo das estacas segundo 0s
vértices de um quadrado e uma estaca no centro geométrico deve ser evitada, visto
que a estaca central recebe a maior parte da forca aplicada. Para que as estacas
tenham valores uniformes das reacfes, a altura do bloco acabaria por inviabilizar a
sua construcdo. Aumentando muito a altura, ficaria descaracterizado o
comportamento estrutural como bloco sobre estacas, assemelhando-se mais a uma
viga-parede. Outra maneira de se considerar a redistribuicdo das forcas nas estacas,
conduzindo a valores mais uniformes das reacdes, € a consideracdo da
deformabilidade do solo e da rigidez do bloco. Porém, ainda ndo ha métodos
analiticos que permitem adotar esses aspectos de uma maneira simples e pratica no

dimensionamento de blocos sobre cinco ou seis estacas.

2.8 Delalibera (2006)

Delalibera (2006) realizou ensaio experimental em blocos com duas estacas e fez

analise numérica, por meio do Método dos Elementos Finitos.

O autor verificou que as variaveis que mais influenciaram no comportamento
estrutural de blocos sobre duas estacas foram: o angulo de inclinagéo das bielas, a
area da secdao transversal do pilar e a excentricidade da forca solicitante.

Todos os blocos ensaiados apresentaram os mesmos modos de ruina, que foi por
ruptura da biela comprimida junto ao pilar e/ou junto a estaca. Os blocos com pilares
de maior sec¢do transversal apresentaram maior capacidade portante. Os modelos
com maior altura, mais rigidos, também suportaram maior forca ultima quando
comparados com os modelos de menor rigidez. Os blocos construidos e ensaiados

com forcga vertical excéntrica apresentaram menor capacidade portante.

Delalibera (2006) verificou que o tirante adicional (Figura 2.11) perpendicular a biela
comprimida aumentou de maneira significativa a capacidade portante dos blocos.
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Quanto a ancoragem das barras, 0 pesquisador constatou que 0os ganchos nao
tiveram influéncia no comportamento estrutural dos blocos. Recomendou que o
inicio de ancoragem das barras pode ser considerado a partir da face da estaca
mais afastada da borda do bloco, considerando a for¢ca a ancorar igual a for¢ca no

tirante.

—— Tirante
—— Fluxo de tensées

JF --- Biela
|
|

Figura 2.11 - Modelo de trelica refinado
[Delalibera 2006]

2.9 Ramos (2007)

Ramos (2007) realizou andlise numérica de blocos rigidos retangulares sobre dez
estacas. As dimensdes dos blocos em planta estdo mostradas na Figura 2.12. A
altura variou em 80 cm, 115 cm e 200 cm. Na maior parte dos blocos analisados, a
resisténcia caracteristica do concreto foi de 25 MPa, sendo que para apenas um
bloco de 115 cm de altura, a resisténcia do concreto variou de 20 MPa até 40 MPa.
O diametro das estacas foi fixado em 35 cm.

A analise numérica considerou a nao linearidade fisica dos materiais. Foram
utilizadas apenas armaduras principais na face inferior do bloco e as armaduras do
pilar e das estacas. O pesquisador simulou a vinculacdo das estacas por meio de
molas equivalentes na base das estacas para solos do tipo deforméavel ou
indeformavel. Foram analisados 32 blocos, divididos em quatro casos de

carregamento, como mostrado na Tabela 2.2.



37

O método analitico adotado foi o indicado no Boletim nimero 73 do CEB-FIP (1970)
gue compreende basicamente a verificagdo da resisténcia a forca cortante e ao

momento fletor em sec¢des de referéncia.

Ramos (2007) concluiu que os resultados obtidos, por meio da analise numerica,
apresentaram grande diferenca dos valores calculados analiticamente. De acordo
com o pesquisador, o0 método de calculo ndo leva em conta a altura do bloco nem o

tipo de vinculagéo das estacas no solo.

Jo 100 100 100 Jo
11 1 1 1 ];
D‘_ =
1D ®
o 4@ ©|3
T ® O
4|9 ®

1 360 J

Figura 2.12 - Bloco com dez estacas em planta
[Ramos (2007)]

Tabela 2.2 - Casos de carregamento dos blocos [Ramos 2007]

CASO | Forca Vertical | M. na direcao x | Exc. em x | M. na dire¢do y | Exc. em y
1 | Fy (3000 kN)

600 kN.m 20 cm 300 kN.m 10 cm

2 Fy (3000 kN)
3 Fy (3000 kN) 960 kN.m 32 cm 480 kN.m 16 cm
4 Fy (3000 kN) 1500 kN.m 50 cm 750 kN.m 25 cm

Ramos (2007) observou que a resisténcia caracteristica a compressao do concreto
mostrou ndo ter influéncia na determinacdo da rigidez dos blocos, sendo mais
importante o tipo de vinculagdo empregado e a altura dos blocos, como mostrado na
Figura 2.13. Com o aumento da altura, houve uma tendéncia de uniformizagao das

reacoes das estacas, com pode ser visto na Figura 2.14.

Na pior situacdo, houve variacdo de mais de 200% nas reacfOes das estacas
comparando com os valores obtidos analiticamente, quando o solo foi considerado
indeformével. O pesquisador também verificou que as estacas mais proximas ao

pilar recebem uma maior parcela da acéo solicitante.



38

NODAL SOLITTON AN WODAL SOLUTION M

mAY 17 2007 MAY 17 2007
STEP-1 STEP- 17 2
20:11:08 peiytey 17:02:30

S—— —e
-.DS5556 -7 -, £33333 -, 356667 =3 - 033333
111 .08 L 616647 .45 203330 L 116867 .08

@) (b)
Figura 2.13 - Campos de tenséo de compressdo a 10 cm da base de blocos com 80 cm de altura,
considerando solo: (a) indeformével, (b) deforméavel
[Ramos 2007]
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Figura 2.14 - Campos de tenséo de compresséo a 10 cm da base de blocos considerando solo
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indeformavel, sendo a altura dos blocos: (a) 115 cm, (b) 200 cm
[Ramos 2007]

2.10 Park, Kuchma e Souza (2008)

Park, Kuchma e Souza (2008) propuseram um meétodo de verificacdo de blocos
sobre estacas, com base na teoria de bielas e tirantes. O método considera a
ruptura do concreto na zona de compressao junto ao pilar e a perda de rigidez das

bielas por efeito do “amolecimento” ou “encruamento negativo” do concreto.

Para analisar o método proposto, 0s pesquisadores consideraram uma base de
dados de blocos sobre quatro estacas, ensaiados por outros pesquisadores. No
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entanto, indicaram que esse método pode ser estendido para outros tipos de blocos.
Todos os blocos analisados pelos pesquisadores tinham o angulo entre as bielas e

tirantes maior que 25°.

Os resultados experimentais também foram comparados com outros cinco métodos
de dimensionamento, consolidados no meio técnico internacional. Esses métodos
foram: critérios para o dimensionamento de sapatas da norma americana ACI
318:99 que considera a verificacdo em secdes criticas de cisalhamento; os critérios
do CRSI Handbook (2002) que também considera a verificagdo do cisalhamento em
secdes criticas; o modelo de bielas e tirantes do Apéndice A do ACI 318:05; o
modelo de bielas e tirantes da norma canadense CSA A23.3:04; e, o modelo de
bielas e tirantes com os critérios de proposto por Adebar e Zhou (1996). Nos gréaficos
da Figura 2.15 sédo apresentadas as comparagOes entre resultados de ensaios

experimentais e valores tedricos das verificacdes dos blocos analisados.

Nos graficos da Figura 2.16 sdo apresentadas essas comparacdes, feitas apenas

com os blocos que romperam por cisalhamento ou por compressao das bielas.

Park, Kuchma e Souza (2008) concluiram que os critérios do ACI 318:99 para a
verificacdo de sapatas e o método do CRSI Handbook (2002) foram os mais
conservadores, porém em alguns casos, foram contra a seguranca em blocos que
apresentaram ruina por cisalhamento. O apéndice A do ACI 318:05 e o modelo de
bielas e tirantes da CSA A23.3:04 em geral, foram conservadores, porém os critérios
desses métodos também foram contra a seguranca em alguns blocos que tiveram
ruina por cisalhamento. O modelo de Adebar e Zhou (1996) apresentou média
contra a seguranca na verificacdo dos blocos que tiveram ruina por cisalhamento. O
método proposto se mostrou pouco conservador quando foram analisados todos os
blocos, porém se mostrou mais preciso no dimensionamento de blocos que
apresentaram ruina por cisalhamento, praticamente sem apresentar valores contra a

seguranga.
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Figura 2.15 - Relacgéo entre a capacidade de ensaio e a for¢a prevista, em funcéo da relacdo entre o

afastamento das estacas e a altura Gtil do bloco. Métodos: (a) ACI 318:99, (b) CRSI Handbook
(2002), (c) modelo de bielas e tirantes do ACI 318:05, (d) modelo de bielas e tirantes da CSA
A23.3:04, (e) Adebar e Zhou (1996), (f) método proposto por Park, Kuchma e Souza (2008).
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Figura 2.16 - Relagdo entre a capacidade de ensaio e a forga prevista, em func¢éo da relacéo entre o
afastamento das estacas e a altura Gtil do bloco. Apenas blocos que tiveram ruptura por
cisalhamento. Métodos: (a) ACI 318:99, (b) CRSI Handbook (2002), (c) modelo de bielas e tirantes do
ACI 318:05, (d) modelo de bielas e tirantes do CSA A23.3:04, (e) Adebar e Zhou (1996), (f) método
proposto por Park, Kuchma e Souza (2008).
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2.11 Consideracdes parciais

A importancia dos resultados apresentados por Blévot e Frémy (1967), fez com que
essa pesquisa se tornasse a base para a maioria das formulacdes para
dimensionamento de blocos. As resisténcias medidas durante 0s ensaios
possibilitaram a criagcdo de coeficientes para a verificagdo das regides nodais nos
modelos de bielas e tirantes para blocos sobre uma a quatro estacas. Porém, o
trabalho de Blévot e Frémy (1967) ficou limitado a blocos até quatro estacas, com
estaqueamento formando um poligono regular. Além disso, 0 método é limitado a

pilares com secéo transversal quadrada.

Quanto aos métodos de dimensionamento, em todos os trabalhos foi constatada a
compatibilidade da teoria de bielas e tirantes com o comportamento dos blocos
sobre estacas. Sendo que Adebar, Kuchma e Collins (1990) e Ramos (2007)
verificaram que os métodos que associam o comportamento dos blocos ao de uma
viga, com verificagdo da forga cortante e momento fletor, em sec¢des de referéncia,
nao foram compativeis com o0s resultados encontrados em ensaios e analises
numeéricas, respectivamente. Park, Kuchma e Souza (2008) observaram que 0sS
métodos baseados no modelo de flexdo foram os mais conservadores no calculo da
capacidade portante dos blocos sobre estacas. Todos esses trabalhos conduzem a
necessidade de aprimorar os métodos de bielas e tirantes, para blocos sobre
estacas, principalmente para casos em que as estacas nado estdo equidistantes do

pilar.

Quanto ao aperfeicoamento do método de bielas e tirantes para o projeto de blocos
sobre estacas, Adebar, Kuchma e Collins (1990) sugeriram um modelo de trelica,
gue considera a expansao das tensdes de compressdo ao longo da biela idealizada
por meio de um tirante transversal adicional. Posteriormente, Munhoz (2004) e
Delalibera (2006) confirmaram esse modelo de trelica. Mesmo com um modelo de
trelica refinado, é importante ressaltar dificuldade de montagem desse tipo de
armadura, principalmente em blocos com mais de duas estacas. Sendo mais
adequada a limitacdo das tensbes nas bielas, ou a verificacdo de um tirante de
concreto, de modo que n&o ocorra fendilhamento. Foi o que Miguel (2000) sugeriu

ao limitar as tensfes no concreto nas regides nodais para que nao ocorra
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fendilhamento das bielas. Park, Kuchma e Souza (2008) também propuseram a
limitacdo da tensdo nas bielas, considerando o efeito do encruamento negativo do

concreto a compressao, por causa das tensdes transversais de tragao.

Quanto as reacgles das estacas, Adebar, Kuchma e Collins (1990) observaram, nos
blocos com quatro e seis estacas, que as reacdes ndo foram uniformes. As estacas
mais préximas receberam maior forca. Resultado semelhante foi observado por
Ramos (2007) nos blocos sobre dez estacas, em que as estacas mais proximas
receberam maior forca, mesmo considerando a deformabilidade do solo. Miguel
(2000), mesmo adotando o pilar de secdo quadrada posicionado no centro
geométrico dos blocos sobre trés estacas, observou que as reacfes das estacas
nao foram uniformes. Munhoz (2004) verificou, no bloco quadrado sobre cinco
estacas, que a estaca central recebeu maior parcela de forca. Esses resultados
demonstram a importancia de considerar a rigidez do bloco na transferéncia das

forcas as estacas e a deformabilidade do solo.

Quanto a disposicdo das armaduras, Blévot e Frémy (1967) verificaram que o0s
blocos com trés estacas e armadura uniformemente distribuida apresentaram forga
altima 50% menor que a prevista. Nos blocos com quatro estacas, também com
armadura uniformemente distribuida, a ruina ocorreu com 80% da forca ultima dos
blocos com armadura segundo os lados. Taylor e Clarke (1976) verificaram que 0s
blocos sobre quatro estacas, com armadura uniformemente distribuida ou segundo
as diagonais, foram 15% menos eficientes que os blocos com armaduras segundo
os lados. Adebar, Kuchma e Collins (1990) verificaram que o bloco, com quatro
estacas com armadura uniformemente distribuida, apresentou ruina com 83% da
forca prevista. Porém o bloco com armadura segundo as diagonais rompeu com
forca 10% superior a prevista. Miguel (2000) verificou que armadura uniformemente
distribuida, em todas as faces do bloco, porém tomadas como secundarias a uma
armadura principal, melhoraram a eficiéncia no controle de fissuragcédo. Sendo assim,
fica evidente que as armaduras, segundo os lados, em faixas concentradas sobre as
estacas, apresentam melhor comportamento em relacdo as armaduras distribuidas
em malha, devendo essas ser consideradas apenas para fins de controle de

fissuracao.
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No que se refere a ancoragem das armaduras, Mautoni (1972) observou que as
barras com ganchos semicirculares se estendendo até a face superior do bloco, ndo
aumentaram a capacidade portante. Pouco tempo depois, Taylor e Clarke (1976)
verificaram que as barras com gancho reto se estendendo até a face superior do
bloco acarretou aumento da forca ultima do bloco, porém esse aumento foi atribuido
ao fato do trecho vertical do gancho atuar como armadura de suspensao.
Recentemente, Delalibera (2006) verificou que os ganchos néo tiveram influéncia na
capacidade portante dos blocos sobre duas estacas. O pesquisador também afirmou
gue o trecho de ancoragem reta, contado a partir da face interna da estaca, foi o
bastante para ancorar a armadura de tracdo, por causa do efeito benéfico de
compressao das bielas. Sendo assim, os ganchos poderiam ser omitidos no projeto.
Apesar de todas essas investigacdes, a ABNT NBR 6118:2007 indica que as barras

precisam se estender até a extremidade do bloco e terminar em gancho.

Além do que foi mencionado, outras consideracfes podem ser feitas sobre a
pesquisa de Ramos (2007). O pesquisador afirmou que o0 método analitico utilizado
ndo considerou a altura dos blocos. Porém, o método indicado no Boletim ndamero
73 do CEB-FIP (1970) foi incompativel com o comportamento do bloco. Porém, nao
analisou a configuracdo das bielas e nao verificou os modos de ruptura. Sendo
assim, se faz necessario avancgar o estudo sobre o comportamento de blocos com
disposicdes irregulares das estacas, principalmente no que se refere a formacao das
bielas e na aplicacdo do método de bielas e tirantes para o dimensionamento dos

blocos.

Além das pesquisas apresentadas neste texto, outros trabalhos a respeito do
assunto podem ser citados: o estudo realizado por Oliveira (2009) sobre os métodos
de dimensionamento de blocos sobre estacas; a analise numérica de Buttignol
(2011) sobre o comportamento de blocos sobre duas e trés estacas; o estado da
arte apresentado por Souza (2004) sobre a teoria de bielas e tirantes aplicada a
elementos de concreto com descontinuidades; dentre outros trabalhos.

A maioria dos trabalhos apresentados teve enfoque na analise de blocos sobre
duas, trés ou quatro estacas. E mesmo entre as pesquisas a respeito de blocos

sobre cinco estacas ou mais, essas nao tiveram como objetivos principais analisar a
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configuracdo dos fluxos de tensfes ou indicar métodos de dimensionamentos mais

compativeis com o comportamento estrutural.
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3 PROJETO DE BLOCOS SOBRE ESTACAS

3.1 Consideracgbes iniciais

Neste capitulo sdo apresentados os métodos para o dimensionamento de blocos
sobre varias estacas. Optou-se por discorrer apenas sobre métodos que se aplicam
a blocos com um numero de estacas maior ou igual a cinco. Para o
dimensionamento de blocos com uma ou até quatro estacas, recomenda-se

consultar as referéncias pertinentes.

Também s&o apresentados alguns critérios e disposi¢cdes construtivas referentes ao
projeto de blocos sobre estacas. Sado recomendacdes de normas e de
pesquisadores do assunto e podem ser seguidas, independentemente do método de

dimensionamento adotado.

3.2 Classificacao dos blocos

De acordo com o comportamento estrutural, os blocos sobre estacas sao
comumente classificados como rigidos ou flexiveis. Varios autores e recomendacdes
de norma adotam essa classificacdo considerando apenas a relacdo entre a altura
do bloco e a distancia da estaca mais afastada até um ponto de referéncia na secao

do pilar.

De acordo com Fusco (1995), os blocos de fundacdo devem ser pecas
suficientemente rigidas para que sua deformabilidade ndo afete as a¢gbBes atuantes

na superestrutura nem no proéprio terreno de fundacgéo. Para isso, a altura do bloco
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tem que permitir a transmisséo direta da forca desde a base do pilar até o topo das

estacas por meio de bielas comprimidas.

O Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970) e Calavera (1991) consideram como sendo
blocos rigidos, aqueles nos quais a distancia entre a face do pilar e o eixo da estaca

mais afastada £, € menor que uma vez e meia a altura h do bloco (Figura 3.1). Logo:

2, <15 h 3.1
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\
|
|

0,25a,
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|

-
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| a

Figura 3.1 - Afastamento das estacas e altura do bloco

Fusco (1995) considera que, para haver transferéncia direta das forgas por meio de
bielas, essas devem estar inclinadas de angulo néo inferior a 27° (arctg 1/2) em
relacdo a horizontal. Todavia, por seguranca, o autor recomenda que o bloco tenha
altura suficiente para que a estaca mais afastada ndo exija biela com inclinacéo
menor que 34° (arctg 2/3). Deste modo, as bielas mais abatidas ficam com
inclinacdo na faixa entre 34° e 45°. A inclinacéo pode ser determinada pela reta que
une o centro da estaca mais afastada ao ponto convencional da secdo da base do
pilar, correspondente a uma distribuicdo aproximadamente equilibrada da carga do
pilar pelas diferentes estacas (0,25 a,), como indicado na Figura 3.1. Para que a
inclinacdo minima das bielas seja satisfeita, Fusco (1995) recomenda, como um
critério pratico, que o afastamento maximo das estacas ao eixo do pilar seja de uma

vez e meia a altura do bloco, ou seja:
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c<15-h 3.2

A ABNT NBR 6118:2007 considera o mesmo critério usado para sapatas. Sendo que
quando se verifica a expressdo a seguir, 0 bloco é considerado rigido, caso

contrario, a norma considera o bloco como flexivel:

hs (a —?)ap) 33

sendo:
a - largura do bloco na dire¢éo considerada;
a, - largura do pilar na direcdo considerada;

De acordo com a norma brasileira, 0 comportamento estrutural dos blocos rigidos se
caracteriza pelo trabalho a flexdo nas duas direcbes, mas com tracGes
essencialmente concentradas nas linhas sobre as estacas. As forgas sao
transmitidas do pilar para as estacas essencialmente por bielas de compresséo, de
forma e dimensdes complexas. E o trabalho ao cisalhamento também em duas
direcbes, ndo apresentando ruptura por tracdo diagonal, e sim por compressao das

bielas, analogamente as sapatas.

O ACI 318:08 indica que quando a distancia entre o eixo de qualquer estaca para o
eixo do pilar for maior que duas vezes a distancia entre o topo do bloco e o topo da
estaca (bloco flexivel), deve ser feita verificacdo da forca cortante em uma secao
critica. Para blocos em que essa distancia for menor (bloco rigidos), deve ser feita
verificacdo por meio do método de bielas e tirantes.
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3.3 Meétodos de dimensionamento

3.3.1 Método indicado no Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970)

O Boletim namero 73 do CEB-FIP (1970) sugere um método de célculo a flexdo dos
blocos para a determinacdo da armadura inferior de tracdo e a verificacdo da forca
cortante em secdes transversais particulares. As recomendacdes do boletim visam a
pratica de projeto de blocos retangulares alongados ou ndo. O método é destinado

apenas para o dimensionamento de blocos rigidos.

3.3.1.1 Verificagdo da resisténcia a forga cortante

As verificagbes da resisténcia a forca cortante séo feitas em secdes de referéncia,
chamadas de S,, distantes da face do pilar de um comprimento igual a metade da
altura atil d do bloco (Figura 3.2a). Caso o bloco tenha estacas muito proximas ao
pilar, sendo a distancia da face do pilar ao eixo das estacas menor que a metade da
altura util do bloco, a secéo é considerada na propria face do pilar. Quando se tratar
de blocos alongados, a secao de referéncia S, também sera considerada na face do
pilar (Figura 3.2b).

A largura da secéo de referéncia S, € definida pela soma da dimensao do pilar na

horizontal mais a altura util do bloco, como mostrado na Figura 3.2c. Sendo assim:
b, = b, +d 34

A altura util d, da secdo S, € igual a altura atil do bloco medida na propria secéo.
Porém este valor ndo deve ser maior que uma vez e meia a medida da aba #,,. Essa

aba é medida a partir da secdo S, ao eixo da estaca mais afastada. Logo:

dy=d <15, 3.5
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A forga cortante V;,; é a resultante das reacdes das estacas limitadas pela se¢do de
referéncia S,. Essa forca cortante deve ser menor ou igual a forca cortante limite,

calculada pela expressao:

4 N, .
Vaiim =0125.(1_5'Cd).b2_d2 fer 3.6
c

sendo:
d, by, d,,ef.emcm,
f-x - @ resisténcia caracteristica a compressdo do concreto (kN /cm?);

¥y, - coeficiente de reducéo da resisténcia do concreto, recomendado com valor igual
a 1,5 pelo CEB-FIP Model Code 1990 (1993).

|
| S, S,

" ld2| s, C o Ldr, o,
A | o = Lo

(©)
Figura 3.2 - Secéo de referéncia para a verificacéo da forca cortante
[adaptado do Boletim nimero 73 do CEB-FIP (1970)]
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3.3.1.2 Resisténcia local a forga cortante

A resisténcia a forca cortante deve ser verificada em todas as secfes do bloco em
gue as condi¢gbes geométricas, a intensidade ou a localizagdo das rea¢des, possam
provocar condi¢cdes mais desfavoraveis do que aquelas relativas a secao S,. Como é

0 caso de estacas localizadas no canto do bloco.

Essa verificacdo, para o caso de estaca no canto do bloco, € feita em uma secao
chamada S5 situada a uma distancia da face da estaca igual a metade da altura util

dr do bloco, medida junto a face interna da estaca (Figura 3.3a). A largura b3 € igual
a altura util dr acrescida da largura da estaca. A altura util d; é a altura efetiva da

secao S; (Figura 3.3b).

d,/2
— ]
d3 df
_
N
5 S,

(a) (b)
Figura 3.3 - Secéo de referéncia para a verificacédo local da forca cortante
[adaptado do Boletim nimero 73 do CEB-FIP (1970)]

A forca cortante considerada é igual a componente vertical da reagédo da estaca, que

deve ser menor ou igual a reacao limite definida pela expresséo:

VFer 37

c

Rd,lim = 0,12 . b3 . d3 *

sendo b;, e d; em cm e f, em kN /cm?.
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3.3.1.3 Dimensionamento da armadura inferior

O célculo da armadura principal do bloco consiste na verificacdo do momento fletor
em uma secao de referéncia vertical chamada de S;. Essa secdo é situada a uma
distancia de 0,15 - a, da face do pilar (Figura 3.4), sendo a, a medida do lado do
pilar na direcdo perpendicular a secao considerada. Essa recomendacéo € pelo fato
de que, no caso de pilares com secdo alongada, o valor do momento fletor pode
crescer sensivelmente além da secado situada na face do pilar, por isso S; ndo é

definido junto a face do pilar.

=

S

Figura 3.4 - Secao de referéncia para o célculo das armaduras principais
[adaptado do Boletim niimero 73 do CEB-FIP (1970)]

A altura til da secédo S; € tomada igual a altura atil da secéao paralela a S; e situada
na face do pilar, sendo que essa altura ndo pode ser maior que uma vez e meia a

aba ?,:

dy=d<15- ¢, 3.8

Para o célculo do momento fletor, as rea¢cdes computadas sdo das estacas limitadas
pela secdo S;. O momento resultante € dado pela soma do produto da reacdo de
cada estaca pela respectiva distancia do seu eixo a sec¢ao de referéncia. O célculo
da armadura pode ser feito pelo equilibrio de for¢as, de maneira analoga ao que se

faz para vigas.
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3.3.2 Critérios de Calavera (1991)

Calavera (1991) sugere as especificacbes da norma espanhola EH:91 para o
dimensionamento de blocos rigidos. No caso de blocos sobre duas estacas,
especifica verificagbes para o momento fletor e for¢a cortante, adotando secdes de

referéncia semelhantes as indicadas no Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970).

Para blocos sobre duas ou trés estacas, Calavera (1991) apresenta modelos de
bielas e tirantes cuja peculiaridade se refere a posi¢cdo do ponto de inicio das bielas
junto ao pilar. Esse ponto é considerado a uma altura de 0,875 - d a partir do centro

da armadura principal.

No caso de blocos sobre numerosas estacas, mais de quatro estacas, o pesquisador
considera que a verificacdo pode ser realizada do mesmo modo como € para bloco

sobre duas estacas, porém analisando nas duas dire¢es.

Calavera (1991) considera que, em blocos rigidos, a transferéncia de forcas é feita
mediante bielas comprimidas, equilibradas por tirantes constituidos por barras de
armadura. Porém, em todas as situacdes a armadura é dimensionada considerando

0 momento fletor aplicado na se¢ao correspondente.

Tanto para o calculo da amadura principal quanto para a verificacdo da forca
cortante, Calavera (1991) adota as mesmas secOes de referéncia indicadas no
Boletim niamero 73 do CEB-FIP (1970) que sdo as secdes S; e S, mostradas nas

Figuras 3.2 e 3.4 do item anterior.

s

O célculo da forca cortante é realizado considerando a soma das reacdes das
estacas localizadas além da secdo de referéncia. Se a estaca estiver localizada
totalmente fora da secdo, a reacdo é contabilizada com valor integral. Se estiver
dentro da secéo, a reacdo ndo sera considerada. Caso a estaca esteja em posicéo

intermedidria, a reacdo pode ser contabilizada com valor interpolado.

Calavera (1991) recomenda que o valor da forca cortante resistente na secao de
referéncia € dado por:
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3.9

l
Vaim =3+ (1= 55) b dy fo

sendo:
d,l. b, ed, emcm,
fer = 0,5 -/ f.q - resisténcia virtual ao cisalhamento do concreto (kgf /cm?);

fux

fea = Ve

¥. = 1,5de acordo com a EH:91.
3.3.3 Método de Fusco (1995)

Fusco (1995) considera que a forca no pilar € transmitida as estacas por bielas
diagonais comprimidas, cujo equilibrio no topo das estacas € provido pela armadura
de tracdo colocada junto a face inferior do bloco. O método pode ser aplicado a
blocos sobre um numero e disposicao quaisquer de estacas, desde que o equilibrio
da trelica interna esteja satisfeito (Figura 3.5). Os pilares podem ser considerados

com secao quadrada ou retangular.

Figura 3.5 - Modelos de trelica para blocos sobre estacas
[Fusco (1995)]
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O método consiste, basicamente, na definicdo da geometria do bloco e do modelo
de trelica, seguindo as recomendacdes do autor para a inclinacdo das bielas, como
foi comentado anteriormente. Em seguida sé&o feitas as verificagdes das tensdes nas

bielas junto do pilar e junto as estacas.

3.3.3.1 Verificagdo das bielas comprimidas

Fusco (1995) considera que na secdo de contato do pilar com o bloco, a tensédo de
compressao atuante no concreto ndo pode ser superior a 0,85 - f.;. Esta tensédo no
bloco, junto a base do pilar poderia ser até maior, por se tratar de uma area

parcialmente carregada, porém quem governa o dimensionamento € a se¢do do

pilar, que ndo tem esse mesmo grau de cintamento.

Fusco (1995) considera que, em uma distancia x do topo do bloco, toda a parcela de
forca vertical resistida pela armadura do pilar foi transmitida para o concreto, como
mostrado na Figura 3.6. Também considera que, no plano horizontal que dista x da
face superior do bloco, a forca do pilar atua em uma area ampliada. Sendo assim, a

tensd@o nessa area € menor que na sec¢ao de encontro do pilar com o bloco.

Fusco (1995) indica que, a favor da seguranca, a ampliacdo dessa area se dé por
um angulo de 63° (arctg 2). Considerando um pilar com taxa geométrica de
armadura da ordem de p = 3%, a forca normal de calculo do pilar pode ser admitida

com valor de:

Nd,méx S 2 . (AC * 0,85 " de) 310

Para pilares com secao quadrada, essa tensdo reduzida atua em uma &rea que dista x = b/2 da
superficie do bloco, sendo b o lado do pilar. E em pilares retangulares de se¢cao muito alongada, com
0 maior lado da ordem 10 vezes o lado menor, x = 1,2 b. De acordo com a taxa de armadura do

pilar, Fusco (1995) indica os valores da

Tabela 3.1 para a relagcéo x/b.
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Tabela 3.1 - Valores de x/b [Fusco (1995)]

Pilar (p %)
1% | 2% | 3%
Pilares muito a!ongados 081 10 |1,2

Pilares quadrados 0,35| 0,42| 0,5
lN,,l_n, <2 (A, x 0,85 fcd)
—\
b

-n‘rsl

G.,,< 0,85 fed

VY

-

71 " \\ A
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id - : | N
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b + 4x

Figura 3.6 - Area do pilar, ampliada no interior do bloco
[Fusco (1995)]

P

Considerando p =3%, a é&rea ampliada do pilar de secdo quadrada €

aproximadamente:

~ 3.11
Ac,ampliada =9-p?
e a tensdo atuante nessa area é definida por:
N, 2-(b* -0,85-
a _2( fea) _ 020 f., 3.12

Oya = =
. h2
Ac,ampliada 9:b

Junto ao pilar, as bielas devem convergir para uma secdo horizontal em uma

profundidade x em que a tensdo de compressao foi reduzida para 0,20 - f,;.
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Considerando que as estacas acabam sendo embutidas em 5 cm a 10 cm, ocorre
uma reduc¢ao na inclinagéo das bielas de 34° (arctg 2/3) para um angulo efetivo 27°

(arctg 1/2), como mostrado na Figura 3.7.

[ Py <

~ T
0 = arctg 1/2 Absola - Ac,.mp .sen b
z=0,8h

D e B ) .49 12 By d' = 02a,, = 0,05h,,_,

“ﬂ—rﬁnrk/"“

Figura 3.7 - Resisténcia das bielas junto as estacas
[Fusco (1995)]

Com essas hipéteses a tensdo maxima de compressao nas bielas junto ao pilar é:

3.13
Apiela = Ac,ampl -sen 6

Ac,ampl "Oyqg _ Oya < 0,20 - feq 3.14

Ogag = = <
94 ™ A, 010 - SENO  sen?6 sen?6
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Considerando a estaca mais afastada, com biela inclinada de 27° (arctg 1/2), tem-

se gg4 < fcq- LOQO, se esse limite for obedecido, a seguranca das bielas € satisfeita.

Para a verificacdo da biela junto a estaca, Fusco (1995) considera que a area
ampliada corresponde a uma distancia d' = 0,20 - a,,; da face inferior do bloco. A
ampliacdo se da por meio de um angulo de 45° (Figura 3.7). Logo, fazendo o

processo inverso para encontrar a tenséo na estaca:

Ng estaca (0120 ) fcd) ) (114 ' aest)z 3.15
Ocdest = S = 2 ~ 0,5 feapioco
est Aest
Sendo:
_ fekbloco _ fekbloco 3.16
fcd,bloco - Ye - 1,4

O valor de o.gest = 0,5 frapioco fOi sugerido por Fusco (1995). Sendo assim,

admitindo de maneira inversa que:

Ouk st = ch,est — acd,est 3.17
CK,es _yf 1’4
< 0,5- fck,bloco _ 0,5- fck,bloco —0.25.- 3.18
Uck,est = Vf Y, - 1 42 — Y fck,bloco
Ve ,

Logo, se a tensdo de compressdo na secado transversal da estaca ndo ultrapassar

0,25 - ferpioco» € Satisfeita a resisténcia das bielas junto as estacas.

3.3.3.2 Calculo da armadura principal

O calculo da armadura inferior principal € feito a partir do momento fletor que atua

em uma secdo vertical de referéncia localizada a distancia de 0,25 - a, (ver Figura
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3.8). O brago de alavanca z para equilibrar o momento fletor causado pelas reacoes
das estacas € dado por:

Figura 3.8 - SecBes para o calculo da armadura principal
[Fusco (1995)]

3.3.4 Método do Concrete Design Handbook

Neste item € apresentado o método de dimensionamento indicado por Kokai (2006)
no Concrete Design Handbook, esse autor segue 0s critérios para o projeto de

blocos indicados pela norma canadense CSA A23.3:04.

A CSA A23.3:04 recomenda o uso do método de bielas e tirantes para representar o

comportamento de regides descontinuas. No caso de blocos sobre estacas, a



61

verificacdo das tensdes nodais limites substitui a verificacdo da forca cortante em
blocos rigidos quando grande parte das reacdes das estacas nao intercepta a se¢ao
critica de cisalhamento que dista de d, ou d/2 da face do pilar (sendo d, a altura
efetiva da secao resistente ao cisalhamento e d a altura Gtil da se¢éo considerada).
Os blocos que n&o atendem a essa especificacdo, precisam ser verificados e
armados quanto a momento fletor e forca cortante, embora ndo seja uma pratica

comum.

A altura atil dos blocos é escolhida de modo a satisfazer tanto as tensdes limites de
cisalhamento nas secdes criticas (ignorando qualquer estaca posicionada dentro da
secdao critica), e as tensdes nodais limites (como especificado no método de bielas e

tirantes).

Pilares com secao transversal circular ou retangular poligonal podem ser tratados

como sec¢des quadradas com area equivalente.

Sao sugeridos o0s seguintes passos para o dimensionamento dos blocos rigidos

sobre estacas utilizando o procedimento indicado por Kokai (2006):

estabelecer o arranjo das estacas;

- estabelecer a altura do bloco por meio do método das sec¢des criticas de
cisalhamento;

- definir a geometria do modelo de bielas e tirantes (trelica) e calcular as
forcas atuantes;

- verificar as tens@es junto ao pilar e as estacas;

- calcular as armaduras dos tirantes.

3.3.4.1 Método das bielas
3.3.4.1.1 Verificagdo das tensées nas bielas

O modelo considera uma trelica constituida por diagonais comprimidas ligando a
base do pilar aos topos das estacas e tirantes tracionados. As tensdes nas bielas
devem ser limitadas para evitar o fendilhamento do concreto. Para que n&o ocorra

ruptura das bielas sem dispor armaduras para controle de fissuracdo nas duas
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direcdes, as tensdes na base do pilar e no topo das estacas devem ser limitadas
pela expressdo 3.20, que foi proposta por Adebar e Zhou (1996). A area para o
célculo da tensao solicitante em cada situagdo sdo as proprias areas das secdes

transversais do pilar ou das estacas.

3.20

fo=06"¢. fi+6 -a-B-d. f!
Sendo:

f/- resisténcia caracteristica a compressao do concreto correspondente a um quantil
de 1%, em MPa;

¢. - fator de reducdo da resisténcia do concreto, indicado pela CSA A23.3:04 com

valor igual a 0,65;

a - fator que considera o efeito benéfico de area parcialmente carregada, calculado

1 ’Az 3.21
a 3 Al =

A; - A area da base do pilar ou do topo da estaca,;

por:

A, - A &rea em planta do bloco, quando for verificar a tensdo na base do pilar, ou a
maior area possivel do topo da estaca projetada dentro do bloco a 45°, quando for

verificar as tensdes no topo das estacas, como mostrado na Figura 3.9;

B- fator que considera a forma da biela comprimida, definido por:

h
os3=o,33-(b—5—1)31,o 3.22
S

h,/bs- a relacdo entre a altura e a largura da biela comprimida, que pode ser

aproximada pela relagédo hy/bs; = 2-d/a, para verificagdo junto a base do pilar,
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sendo a, a medida do lado do pilar, ou aproximada por hg/bs = d/a.s para

verificacdo no topo da estaca, sendo a,g; 0 diametro da estaca.

A, - pilar

]

A, - estaca

‘ 7 N

A, - pilar /

YA AT

Figura 3.9 - Area A4, e A, para o célculo de a
[adaptado de Kokai (2006)]

3.3.4.1.2 Céalculo da area das armaduras

O célculo das areas das armaduras é feito pelo equilibrio da trelica que pode ser
decomposta em vérios poligonos de for¢a. Cada poligono de forga € composto pela
biela comprimida saindo em um ponto na sec¢édo de base do pilar, a 1/4 do lado do
pilar, indo em direcdo ao topo da estaca, terminando em seu eixo. O tirante que
equilibra o poligono sai do eixo da estaca e segue na direcao horizontal ao eixo de
projecdo do pilar, onde se equilibra com os tirantes dos outros poligonos (Figura
3.10). A forca no tirante calculada deve ser decomposta segundo as dire¢cdes das

armaduras, conforme o arranjo adotado.

3.3.4.2 Meétodo das segbes criticas

Embora o método das sec¢des ndo descreva fielmente o comportamento tipico de
blocos rigidos, Kokai (2006) considera esse método apropriado para determinar a
altura util dos blocos sobre estacas. A determinacdo da altura efetiva dos blocos se
baseia na verificacdo do cisalhamento em secdes criticas de acordo com 0s critérios

de cisalhamento ou de puncéo.

Quando esses critérios de verificagdo sao utilizados como um pré-dimensionamento

para a altura do bloco, ndo se sabe a localizacdo da secao critica a dy, ou d/2 da
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face do pilar. Sendo assim, as secfes sdo consideradas passando pelas estacas,
interpolando o valor das reacdes de acordo com a area limitada pela se¢do, como

mostrado no exemplo da Figura 3.11.

Figura 3.10 - Modelo de trelica
[adaptado de Kokai (2006)]

Sao verificados dois modos de cisalhamento, o primeiro deles considera o
cisalhamento em uma direcdo, semelhante ao cisalhamento em uma viga. O
segundo considera a verificacdo da puncdo, de modo analogo ao que ocorre em

lajes (ver Figura 3.11).
3.3.4.2.1 Cisalhamento em uma dire¢cdo

Para o cisalhamento solicitante atuando em apenas uma direcdo, a resisténcia

requerida ao cisalhamento é definida por:

3.23
Vra = Vsqa

Sendo:
Vrq - forca de cisalhnamento resistente de calculo;

Vsq - forca de cisalhamento solicitante, ja majorada por um coeficiente igual a 1,4,
conforme indicado pela CSA A23.3:04;
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O valor da forga Vs, € calculado considerando a interpolagdo do valor das reagdes
das estacas, considerando a secéo critica a d,, da face do pilar. No caso do exemplo

da Figura 3.11, Vs, pode ser calculado pela expressao 3.24.

Secgao com cisalhamento
em duas direcdes d,

\
/o
/
&)
Lo -
/

7

[

N
1
|
|
I
N
P
[ |
5
|
I
|
|
J
P
(
N

|

Nja

-~

\
1

I

1

I

| I

| I

Secao com cisalhamento em I I
uma direcdo : :

K\ﬁlsd

'__0,0

Interpolagéo de V¢4

Figura 3.11 - Secdes criticas para a verificacao do cisalhamento e de puncéo para o caso de blocos

sobre seis estacas

v :£e+aest_dV_£F 3.24
Sd Qost 6 d

Para elementos de concreto armado sem armadura de cisalhamento e néo

protendidos, caso de blocos rigidos, Vi, = V., sendo que V, calculado por:

’ 3.25
Ve =dc A Pe-fl - bw-dy

sendo:

A - coeficiente que considera a densidade de concreto, tomado como 4 =1 para

concretos estruturais convencionais;

b,, - largura da secéo (m);
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dy - altura efetiva resistente ao cisalhamento (m);

B. - fator que considera a resisténcia ao cisalhamento de ruptura do concreto, que

para o caso de blocos, pode ser tomado como S, = 0,21,
¢, - fator de reducéo da resisténcia do concreto, tomado igual a 0,65;

f. - resisténcia caracteristica a compresséo do concreto, referente ao quantil de 1%
(MPa).

3.3.4.2.2 Cisalhamento em duas dire¢cbes

Em elementos em que ha cisalhamento solicitante em dois planos, a resisténcia

requerida é definida por:

Vea =V, =038 ¢, 2+ Jfl b, d 320

Sendo:
d - altura util da secao (m);
b, - perimetro da secéo critica (m).

A secdo critica para cisalhamento em duas direcdes é vertical e localizada de modo
gue seu perimetro b, tenha um valor minimo, porém esta secdo ndo precisa se
aproximar mais perto do que d/2 do perimetro do pilar. Para casos de blocos com
mais de duas estacas, a secao critica pode ser assumida como a soma de quatro
lados planos, como mostrado no exemplo da Figura 3.11.

3.3.5 Método de Blévot e Frémy (1967)

Apesar de Blévot e Frémy (1967) terem realizado ensaios experimentais de blocos
sobre duas, trés e quatro estacas, os pesquisadores fizeram recomendacdes para o
dimensionamento de blocos sobre cinco e seis estacas. Esse método considera
pilares com forca normal centrada e todas as estacas devem estar igualmente

afastadas do centro do pilar. Caso haja forca excéntrica, deve-se considerar que
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todas as estacas estdo submetidas a maior reacdo. O método considera apenas
pilares com secdo quadrada, sendo que para os pilares com secdo retangular,
pouco alongada, pode-se considerar uma secdo quadrada de area equivalente. O
procedimento de verificacdo dos blocos consiste no célculo das forcas considerando
o equilibrio da trelica, calcula-se a area necessaria de armadura, e faz se a
verificacdo das tensdes de compressdo nas regides nodais junto ao pilar e as

estacas.

No caso de blocos sobre cinco e seis estacas, os critérios indicados por Blévot e
Frémy (1967) permitem apenas o calculo de blocos com arranjo das estacas nos
vértices de um pentagono e hexagono, respectivamente. Mesmo ndo sendo estes 0s

tipos de blocos analisados neste trabalho, optou-se por apresentar esse método.

3.3.5.1 Bloco sobre cinco estacas: pentagono

O método de bielas para os blocos pentagonais sobre cinco estacas considera a
trelica cuja geometria estd mostrada na Figura 3.12. Os planos verticais que contém
os poligonos de for¢a sdo tomados segundo os vértices do bloco, passando pelo
eixo das estacas e do pilar. O ponto considerado como inicio das bielas se localiza
aa,/3,4.

A inclinacdo das bielas precisa estar dentro do intervalo de 45°< 6 < 55°. A tangente

de 6, considerando a Figura 3.12b é:

d
tang = ——— 3.27

L
0,851 34

Finalmente, substituindo os valores de 6 na equacdo 3.27, obtém-se a

recomendacao da altura de blocos sobre cinco estacas:

. _&)< < < _&) 3.28
0.851 (f %) <d=120-(¢-3Z
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A forca no tirante é calculada considerando o equilibrio do poligono formado pelas

forcas, como indicado na Figura 3.12:

Fy-(0851-£—32) 3.29
Rst,m = 5 . d ’
Fsd
¢
A,
a,/3,4|%/"
} |
| |
h d | |
|
[ i FRstm i
|
[ ]
L— ‘
10,851/ |
T N |
F../5

(@) (b)
Figura 3.12 - Modelo de trelica para bloco sobre cinco estacas em formato de pentagono: (a) vista em

planta, (b) corte vertical AA

Com essa forca calculam-se as areas das armaduras dispostas segundo as
medianas do bloco, ligando as estacas ao pilar. Porém, essa distribuicdo de barras
conduz a muitas camadas de armaduras no bloco, na regido abaixo do pilar. Para
adotar armadura segundo os lados (ver Figura 3.13), pode-se decompor essa forca

na direcdo das armaduras, a 54°. Sendo assim, a forca é calculada por:

0,725 - F, - ( - Z—Z) 3.30
5-d

Rst,{’ =
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Figura 3.13 - Armaduras segundo os lados para bloco com cinco estacas

Blévot e Fréemy (1967) ndo apresentam critérios para a verificacdo das tensdes nas
regides nodais de blocos com cinco estacas e Machado (1985) indica que n&o ha
necessidade de verificar essas tensdes, desde que sejam respeitados os limites
para a altura do bloco, apresentados anteriormente. No entanto, Andrade (1989)

recomenda a verificacdo das bielas comprimidas junto ao pilar e junto as estacas:

Junto ao pilar:

Fq

Ogep = ————=< a,-0,85- 3.31
P A, - sen?f p fea

Com a,, = 2,11 (coeficiente de ajuste do metodo);

Junto a estaca:

Fq 3.32
Osce = 5- 4, sen’f < @, 0,85" feq

sendo 1,0 < a, <1,4.

3.3.5.2 Bloco sobre seis estacas: hexagono

O modelo de bielas e tirantes para os blocos hexagonais sobre seis estacas,
desenvolvido por Blévot e Frémy (1967), considera a trelica espacial cuja geometria
esta mostrada na Figura 3.14. Os planos verticais que contém os poligonos de forca

sdo tomados segundo os vértices do bloco, passando pelo eixo das estacas e do
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pilar, como mostrado na Figura 3.14b. O ponto considerado como inicio das bielas

se localiza a a,, /4.

(a) (b)
Figura 3.14 - Modelo de trelica para bloco sobre seis estacas em formato de hexagono: (a) vista em

planta, (b) corte vertical AA

De maneira anéloga ao feito para os blocos sobre cinco estacas, os blocos devem
possuir altura de modo que o angulo de inclinacdo das bielas esteja entre
45°< 0 <55°.

A tangente de 6, considerando o tridngulo da Figura 3.14, é:

3.33

Finalmente, substituindo o valor de 8 na equacgdo 3.33, obtém-se a recomendacao

da altura de blocos sobre seis estacas:

3.34
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A forca no tirante, considerando armaduras segundo as medianas (Figura 3.15b), é
calculada considerando o equilibrio do poligono formado pelas forcas, como

indicado na Figura 3.14b.

F, ( —@) 3.35
Rym=——>—">=R
stm — 6-d — Dttt

Para adotar armadura segundo os lados (Figura 3.15a), ligando as estacas, deve-se
decompor essa forca na direcdo das armaduras, a 60°. Fazendo a decomposicao,

resulta na mesma forga.

(@) (b)
Figura 3.15 - Arranjo das armaduras para bloco com seis estacas em forma de hexagono: (a)

segundo os lados, (b) segundo as medianas

Assim, como para os blocos sobre cinco estacas, Machado (1985) também afirma
que, sendo respeitados os limites para a altura do bloco, apresentados
anteriormente, ndo ha necessidade de verificar as tensfes nas bielas. Porém
Andrade (1989) recomenda as seguintes verificagdes das bielas comprimidas junto

ao pilar e junto as estacas:

Junto ao pilar:

Fy 3.36
= —————< a,-0,85- '
Oscp A, - sen?f p fea

Sendo «a,, = 2,6 (coeficiente de ajuste do método);
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Junto a estaca:

Fy 3.37
< . . .
6 A, sen?f ~ e 0,85 feq

Gsc,e -

Coml0<a, <14

3.3.6 Critérios de Andrade (1989)

Para blocos sobre duas e até quatro estacas, Andrade (1989) recomenda o método
de Blévot e Frémy (1967). Para blocos sobre cinco estacas ou mais, Andrade (1989)
adaptou alguns critérios de Blévot e Frémy (1967) e de Machado (1985),
desenvolvendo assim um método geral que permite o calculo de bloco sobre varias

estacas em diferentes arranjos.

Andrade (1989) recomenda que as bielas tenham inclinacdo variando entre
40° < 6 < 55°. Isso porque apesar de Blévot e Frémy (1967) recomendarem um
intervalo de 45° < 6 <55° para blocos até quatro estacas, esses pesquisadores
observaram nos ensaios compatibilidade do método para o intervalo de
40° < 6 < 55°.

Andrade (1989) lembra que em geral os pilares ndo tém secdo quadrada e sim
retangular, bastante alongada. E indica que para pilares com sec¢ao retangular pouco
alongada, o calculo pode ser feito adotando-se para o lado a, o valor
correspondente a secdo quadrada de area equivalente. Ja para secbes muito
alongadas é mais correto calcular separadamente, para cada direcdo x e y, a
posicdo das bielas em um ponto conveniente junto a base do pilar que deve ser
determinado de acordo com os critérios do proprio engenheiro, como mostrado na
Figura 3.16. Para bielas das estacas de canto, como ndo h& simetria, as
componentes R, € Ry, das forgas dos tirantes ndo tém o mesmo valor, precisando

ser calculadas pelo equilibrio do modelo de trelica adotado.
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Figura 3.16 - Consideracéo da trelica para dimensionamento dos tirantes
[adaptado de Andrade (1989)]

3.3.6.1 Bloco rigido sobre cinco estacas

Além das estacas dispostas nos vértices de um pentagono, Andrade (1989)
recomenda outras disposi¢cdes de estagueamento. As alternativas para blocos sobre

cinco estacas sdo mostradas na Figura 3.17.

N

\TK& >7IT/
3V30/10 ! L2

] : />V<\ :

V31/5 0 N

\ /L _______ \ 7/

i Zi
(a) (b) (©

Figura 3.17 - Alternativas de estaqueamento para blocos com cinco estacas: (a) trapézio,
(b) retangular, (¢) quadrado [adaptado de Andrade (1989)]

Para cada opc¢ao, a area entre as estacas € igual a:

- Bloco em trapézio: A,,, = 1,30 - £2.
- Bloco retangular: 4,,, = 1,73 - £?;
- Bloco quadrado: Ay, = 2,00 - £

- Bloco em pentagono: A, = 1,72 - £2.
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Logo, entre todas as alternativas, o trapézio é a que ocupa menor area em planta,
permitindo que as estacas figuem mais proximas do pilar, gerando assim, reducao

no consumo de a¢o, menor altura e menor consumo de concreto.

O dimensionamento pode ser feito como no bloco sobre cinco estacas em
pentagono, devendo-se adaptar o modelo de trelica de acordo com a geometria do
bloco e da se¢édo do pilar. Neste trabalho foi considerado o modelo de trelica
indicado na Figura 3.18a. Os tirantes foram dispostos unindo as estacas. As forcas
podem ser determinadas pelo equilibrio da trelica e as verificacées das tensdes no
concreto sao feitas por meio das equacdes 3.31 e 3.32 sendo que 0 angulo a ser

considerado é sempre o da biela mais abatida.
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Figura 3.18 - Pontos de inicio das bielas junto ao pilar de acordo com recomendagdes de Andrade
(1989): (a) blocos sobre cinco estacas, (b) blocos sobre seis estacas.

3.3.6.2 Bloco rigido sobre seis estacas

Além do estaqueamento segundo os vértices de um hexagono, Andrade (1989)
recomenda o bloco retangular (Figura 3.19). A area do estagueamento nos vértices
de um hexagono A4,., =2,60-¢%, que é maior que a area ocupada pelo
estagueamento retangular 4,,, = 2,00 - £2. A configuragdo é adequada a pilares com

secao retangular alongada na dire¢cdo de alongamento do bloco.

Do mesmo modo como é feito para blocos sobre cinco estacas, adapta-se o modelo
de trelica para o bloco sobre seis estacas em forma de retangulo. Os tirantes de
cada poligono de forca sdo decompostos nas direcbes principais x e y para a

disposicdo das armaduras que unem as estacas ou para a distribuicdo em malha.
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Quando for adotada distribuicdo em malha, deve-se utilizar um fator de eficiéncia
para a armadura de n = 0,8. As verificacdes das tensfes no concreto séo feitas

pelas equacdes 3.36 e 3.37, considerando o angulo da biela mais abatida.
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Figura 3.19 - Bloco retangular com seis estacas
[adaptado de Andrade (1989)]

3.3.6.3 Meétodo geral: blocos sobre varias estacas

Andrade (1989) indica que nos blocos com mais de seis estacas o calculo das

armaduras dos tirantes possa ser feito segundo as direcdes principais x e y.
O método geral consiste em:

- definir duas direcdes ortogonais entre as estacas (em geral adotam-se os
eixos principais paralelos as faces do pilar);

- calcular para cada direcdo, sucessivamente em varias se¢des, 0 somatorio
das forcas de tragdo correspondentes as estacas que estiverem do
mesmo lado (a esquerda ou a direita da se¢ao);

- calcular as areas das armaduras de acordo com as forcas de tracéo
obtidas no item anterior;

- verificar as tensdes nas bielas junto as estacas. A estaca mais critica é a
que corresponder a menor inclinacdo da respectiva biela;

- verificar as tensdes nas bielas junto ao pilar e as estacas. Nesse caso,

cada biela tera sua inclinagéo 6;.

Em vérios casos, os pilares tém secédo alongada. Deve-se entdo marcar, da maneira
que se julgar mais adequada o ponto de inicio das bielas, na secdo da base do pilar,
correspondente a cada estaca, como pode ser visto na Figura 3.20.
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Figura 3.20 - Posicionamento das bielas e tirantes, considerando um pilar alongado: (a) esquema da
trelica em planta, (b) esquema da trelica em corte vertical
[adaptado de Andrade (1989)]

As verificagbes das tensdes no concreto sao feitas pelas equacdes 3.36 e 3.37,
considerando o angulo da biela mais abatida, sendo que na verificagdo junto a
estaca, a forca é dividida pelo nimero de estacas ao invés de ser dividida por seis.
O célculo das forcas para determinar as armaduras pode ser feito considerando as

forcas de tracdo que atuam nas sec¢des indicadas na Figura 3.20a.

Na direcdo x:
2 . FSd 1
R.,,=—35% 3.38
st n tané,
3:Fyq 1 3.39
Rgz = Ry +—— '
st,2 st,1 n tan 92
2:Fy 1 3.40
Rst,3 = Rst,Z

n tan6,
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Na direcéo y:
R = 3-Fq 1 3.41
st4 n tané,
4-Fq 1 3.42
Rsts = Rsea Tstan 0

3.3.7 Método adaptado de Park, Kuchma e Souza (2008)

Park, Kuchma e Souza (2008) indicaram um meétodo para o dimensionamento de
blocos sobre quatro estacas, neste trabalho serd apresentado o método e as
modificagdes necessarias na tentativa de aplica-lo ao dimensionamento de blocos

sobre cinco e seis estacas.

O modelo de trelica proposto por Park, Kuchma e Souza (2008), tem como
particularidade, a consideracdo de bielas horizontais abaixo do pilar (Figura 3.21).
Os eixos dessas barras horizontais ficam a uma altura de h/8 abaixo da face
superior do bloco. Os pontos de inicio bielas inclinadas sdo determinados admitindo
gue a tensdo que atua na secao do pilar é substituida por forcas concentradas

equivalentes.

Figura 3.21 - Modelo de trelica para um bloco com quatro estacas
[Park, Kuchma e Souza (2008)]

A area efetiva da biela inclinada no n6 superior € calculada considerando o ponto de
inicio das bielas em a,/4 e um quadrado cujo lado corresponde ao comprimento

disponivel na base do pilar, como mostrado na Figura 3.22. A area da biela pode ser
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aumentada por um fator k que leva em conta a contribuicdo da armadura na secéo
de concreto do pilar. Logo, deduzindo a equacgao para area da biela junto ao pilar,

considerando um pilar quadrado:

a a
Acpp =-E. [—p-c0502+ k-d-sen@z] 343
ToV2 W2
sendo:
k=t p)?+2-t-p—t-p >4
E, 3.45

t=—=

Cc

p - a taxa geomeétrica de armadura no pilar;

E,, - 0 modulo de elasticidade do aco das barras das armaduras;

E. - 0 modulo de elasticidade do concreto.

Figura 3.22 - Lado das secdes das bielas, considerando pilar quadrado e bloco sobre quatro estacas

A adaptacdo sugerida para o método é feita a partir da andlise da primeira parcela
da equacéao 3.43, a qual indica que a area inicial de cada biela é igual a metade da
area do pilar, decomposta na direcdo do eixo dessa biela, como apresentado a

sequir:
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4 D, ap” 3.46

Sendo assim, adotou-se que para o bloco sobre seis estacas, essa primeira parcela
iria corresponder a a,*/3-cosf, e para o bloco sobre cinco estacas seria
a,?/2,5- cos 6,, mantendo-se assim a mesma proporcéo entre os diferentes tipos de
blocos. Além disso, os pontos de inicio das bielas junto ao pilar foram
convenientemente posicionados de acordo o formato da secéo do pilar, seguindo a
recomendacdo de Andrade (1989). A altura das bielas horizontas foi mantida em h/8

abaixo da face superior do bloco.

A éarea efetiva da biela inclinada no n¢ inferior é calculada por:

3.47
Acpe = 2 “Qest * [Aese - c0sO, + 2-(h—d) - sen 6,]

A area efetiva da biela inclinada A.,, considerada na verificagdo, € a menor das

areas calculadas pelas equacdes 3.43 e 3.47.

Pela complexidade em se considerar bielas horizontais abaixo do pilar,
principalmente nos blocos sobre cinco estacas, optou-se por considerar apenas uma
biela horizontal em cada direcéo principal paralela ao lado do pilar. A forca atuante

nessas bielas sera dada pela soma das reac¢des horizontais das bielas inclinadas.

A altura efetiva das bielas horizontais € considerada h/4 e a largura da biela é o lado

do pilar, sendo assim:

h 3.48
ACh = Z . ap

Para que néo ocorra fendilhamento do concreto nas bielas inclinadas, Park, Kuchma
e Souza (2008) indicam que a tracdo perpendicular ao eixo da biela causa uma

reducdo na resisténcia e rigidez, referindo a esse fenbmeno como “amolecimento”
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do concreto ou “encruamento negativo” a compressao. Sendo assim, a tensdo

resistente das bielas inclinadas é calculada pelas equacdes:

o= [o- () - ()

2
(i) 1
, . Ep
Opr =& f1 41— —f;" para:

__1 '80
3

Ep 3.49

para:

3.50

sendo:
&y - a deformacédo de compresséo longitudinal da biela;

&, - a deformacdo de compressao no corpo-de-prova cilindrico, aproximada por;

f. —20

g, = 0,002 + 0,001 - ( 5 ) para: 20 < f, < 100 MPa 351
¢ - é o coeficiente de encruamento negativo do concreto, calculado por:
_ 58 1 0,9 3.52

= . <
J Jfi J1+400-¢, J1+400-¢,

sendo:
g, - a deformacéo de tracdo da direcé@o perpendicular ao eixo da biela;

A compatibilidade de deformacdes considerada no método é constituida pela soma
das deformacgBes normais em duas direcfes perpendiculares. O valor dessa soma é

invariavel e a relacao entre essas duas deformacdes pode ser obtida por:

gt e, = g+ e, 3.53
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sendo:
&, - a deformacao na direcao vertical;
&n, - a deformacao na direcao horizontal.

Park, Kuchma e Souza (2008) adotam ¢, e g, iguais a 0,002 admitindo ser um valor

bem conservador.

A forca caracteristica maxima para que nao ocorra ruptura das bielas inclinadas é

calculada por:

Rch
Ocps = 1 <&-f) 3.54
cb

sendo R.,s a forga solicitante de compressédo na biela inclinada, calculada pelo

equilibrio da trelica.
A forca caracteristica maxima para que ndo ocorra ruptura das bielas horizontais é

calculada por:

Reps 3.55

GCh,S = < 0,85 . fCI

ch

sendo R s forca solicitante resultante de compresséo na biela horizontal, calculada

pelo equilibrio da trelica.

Para o calculo das armaduras dos tirantes, 0 méetodo também considera que uma
parcela de forca € absorvida pelo concreto tracionado que envolve as barras das
armaduras. A tensdo nas barras das armaduras € determinada a partir da
deformacéo do concreto que as envolve e tensdo de tragdo no concreto pode ser

calculada por:

fet 3.56

1+ /200 - ¢,

Oct =
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sendo f,; a resisténcia a tracdo do concreto.

Considerando f.; = 0,33 -./f/ e ¢, =0,002, a forca de tragao resistida pelo tirante de

concreto é calculada por:

, 3.57
Fct,R =0,20-\f/ - Ax

sendo A, a é&rea da secdo transversal do tirante de concreto, calculada
considerando uma altura igual a d /4 multiplicada pela largura disponivel no bloco.

A forca de tracéo resistida pelas barras das armaduras do tirante é calculada por:

3.58
Fyrr = Ey - Ayt - &,

sendo:

Ay, - a area de armadura do tirante;
E,, - moédulo de elasticidade do aco;
&y - a deformagao de tragdo das barras de ago no tirante.

Por fim, a forca no tirante deve ser resistida pelo tirante de concreto e as barras da

armadura:

3.59
Fip = Fyer + Ferp

O processo de calculo é iterativo. Os passos para a verificacdo do bloco sdo os

seguintes:

- A partir das forgas externas consideradas, definir a geometria da trelica e
calcular as forcas nas bielas e nos tirantes;

- Calcular as tensoes solicitantes o, s nas bielas inclinadas, considerando a
forca solicitante na biela dividida pela area A.;, correspondente;

- Calcular um valor inicial para ¢ dividindo o, s por f;



83

- Calcular ¢ pela equacdo 3.49 ou 3.50, utilizando os valores de
Ochr = Ocps € ¢,

- Calcular ¢, pela equagédo 3.53;

- Calcular novo valor de ¢ pela equagéo 3.52;

- Calcular novo valor de o,z pelas equagdes 3.49 ou 3.50 e comparar com
o valor de o,z anterior. Se os valores das tensdes estiverem proximos,
pode-se prosseguir na verificacdo, adotando o valor de ¢. Caso contrério,
deve refazer o processo, até que se obtenha um valor de ¢ adequado;

- Verificar as tensfes nas bielas pelas equacdes 3.54 e 3.55;

- Calcular parcela de forca resistida pelos tirantes de concreto e, em

seguida, calcular as areas das armaduras.

3.4 Teoriaclassica de bielas e tirantes

Os modelos de bielas e tirantes séo representacdes discretas dos campos de tensao
nos elementos estruturais de concreto. O modelo idealizado, que é uma estrutura de
barras, concentra todas as tensdes em barras comprimidas e tracionadas, ligadas
por meio de nés. As bielas sdo idealizacbes dos campos de tensdo de compressao
no concreto e os tirantes, campos de tensédo de tracdo que podem ser absorvidos
por uma ou varias camadas de armadura. Em alguns casos, as tensdes de tracédo

também podem ser absorvidas pelo concreto.

Schlaich e Schafer (1991) consideram que neste método a estrutura € projetada de
acordo com o teorema do limite inferior da plasticidade. Contudo, desde que os
materiais, em particular o concreto, permitam somente deformacdes plasticas
limitadas, o sistema estrutural interno tem que ser escolhido de modo que a

capacidade de deformacéo ndo exceda esse limite.

Schlaich e Schafer (1991) indicam que, as regides onde a hipétese de Bernoulli, de
distribuicdo linear de deformagdo, é assumida como vélida, sdo definidas como
regides B. Nessas regides, as for¢cas ou tensdes internas podem ser decompostas
em momento fletor, forca cortante e forcas axiais, cujos métodos de célculo estdo

consolidados e disponiveis nas normas de projeto. Esses métodos padrdo ndo sao
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aplicaveis a outros elementos e detalhes da estrutura, onde a distribuicdo de
deformacbes € significativamente ndo linear, por exemplo, regibes proximas a
cargas concentradas, como no caso de blocos sobre estacas. Essas regibes sao
chamadas de regides D.

A subdivisdo da estrutura, em regides B e D, pode ser feita considerando-se as
trajetérias de tensBes nas proximidades das regifes descontinuas. Conforme o
Principio de Saint-Venant, ha uma regido definida por dimensdes da mesma ordem
de grandeza da secao transversal do elemento carregado, na qual se processa a
regularizacdo das tensfes. Sendo assim, essas sec¢des podem ser assumidas pela
aproximacdo da distancia h da descontinuidade geométrica ou do carregamento

concentrado, sendo h a altura da se¢c&o da regido B adjacente.

Os blocos rigidos sobre estacas se enquadram claramente na definicdo de regido D,
pois ndo possuem comprimento suficiente para dissipar as perturbacdes de tensdes

proveniente das cargas concentradas oriundas tanto do pilar quanto das estacas.

Para o projeto das regides D, deve-se conhecer a geometria das mesmas e 0s
esforgos solicitantes no contorno. Nos blocos sobre estacas, as forgas no contorno

sdo a carga do pilar e as reacdes das estacas.

O desenvolvimento do modelo da regido D € mais simplificado se as tensbes
elasticas e a direcdo das tensdes principais sdo obtidas por meio do método dos
elementos finitos. A direcdo das bielas é tomada de acordo com as direcdes
principais das tensfes de compressdo, ou 0 mais importante, bielas e tirantes sao
localizados no centro geométrico dos diagramas de tensfes das secfes. Quando
nao ha possibilidade de realizar modelagem numérica da estrutura, pode-se utilizar o

processo do “caminhamento” das cargas.

No processo do “caminhamento” das cargas, os diagramas de tensdes de todas as
forcas, aplicadas no contorno da regido D, séo substituidos por carregamentos
concentrados equivalentes, de tal maneira que em lados opostos da regido D esses
carregamentos possam ser interligados por “caminhos” de forca dentro da estrutura.
Esses “caminhos” ndo podem se interceptar. Apos o tracado dos “caminhos” das
cargas, os trechos em curva sdo substituidos por poligonos e, mais bielas e tirantes

devem ser adicionados para prover o equilibrio transversal (Figura 3.23).
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Schlaich e Schéafer (1991) recomendam que o angulo entre as bielas e tirantes, em
particular aqueles mais solicitados, precisa ser maior que 45° (e se possivel maior
gue 60°) para evitar problemas de incompatibilidade. Fusco (1995) recomenda que 0
angulo fique limitado a 26° < 6§ < 63°. O limite recomendado pelo CEB-FIP Model
Code 1990 (1993) é 45° <0 <60°. O ACI 318:08 recomenda que o0 angulo nao

pode ser menor que 25°.
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Figura 3.23 - Determinacdo do modelo de trelica pelo processo do caminho das cargas
[Schlaich e Schéafer (1991)]

Em se tratando de estruturas tridimensionais, que ndo podem ser aproximadas por
um modelo de analise plano, como os blocos com mais de duas estacas, pode-se
subdividir o modelo de trelica espacial em planos individuais e trata-las
separadamente com o objetivo de simplificar a obtencao do modelo. Mesmo fazendo
essa divisdo, a interacdo dos modelos em diferentes planos precisa ser

compatibilizada.

No que se refere a verificagdo das tensdes no concreto, Souza (2004) indica que a
resisténcia efetiva, das bielas e dos nds nos casos bidimensionais, € menor que nos
0s casos tridimensionais. Nos casos tridimensionais a resisténcia das bielas tende a

ser maior devido ao efeito de confinamento disponivel.

Varios pesquisadores e recomendacdes de norma sugerem parametros de
resisténcia para casos bidimensionais. Souza (2004) afirma que se esses
parametros forem usados para 0s casos tridimensionais, 0 projetista estara a favor

da seguranca.

Os parametros de verificacdo das bielas e nés descrito a seguir, referem-se aos

parametros recomendados para 0s casos bidimensionais.
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3.4.1 Verificagdo das bielas

As resisténcias dos campos de tensdes de compressdao dependem do estado
multiaxial de tensdes e da presenca de fissuras ou de armaduras. No
dimensionamento de todos os tipos de bielas, Schlaich e Schafer (1991) sugerem as

seguintes tensdes limites para o concreto:

- 0Oqqp =10 -f,, para estado uniaxial e campos de tensbes sem
perturbacdes;
- 0.5 =08" f,; para campos de tensdes com fissuras paralelas as

tensdes de compressao;

- o0qqp = 0,6 - fq para campos de tensdes com fissuras inclinadas.

De acordo com o CEB-FIP Model Code 1990 (1993), a tensao limite do concreto nas

bielas é calculada por:

- Para zonas de concreto ndo fissurado:

f
0uan =085 - (1= 5% fu 360
- Para zonas de concreto fissurado:
fe
Gedp = 0,60 - (1 - %) fon 361

De acordo com Fusco (1995)
Para f,, < 40 MPa as tensdes limites séo:

- 0qqp = feq Para bielas confinadas em estado plano de tenséo;
- oqp = 0,85 f,, para bielas ndo confinadas;

- o0qp = 0,60 - f.4 para bielas ndo confinadas e fissuradas;
Para f,, > 40 MPa as tensdes limites séo:

oc.ap = 0,9 - fq para bielas confinadas em estado plano de tenséo;
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- oqp = 0,8 f4 para bielas ndo confinadas;

- 0.qp = 0,50 f,4 para bielas ndo confinadas e fissuradas.

O ACI 318:08 indica que para a verificacdo da resisténcia das bielas, tirantes e nés,

a forca resistente de é calculada por:

Fra = ¢ - Frie = Fsq 3.62

sendo:

¢. - fator de reducao da resisténcia igual a 0,75;

Fgy - forga caracteristica resistente;

Fs, - forca solicitante de calculo, j& majorada por um coeficiente igual a 1,4.

A resisténcia nominal de compresséao das bielas sem armadura longitudinal deve ser

menor que:

Fos = fee A 3.63

sendo:

F,s - forca nominal de compressao nas bielas;

A, - area transversal das bielas;

fee- resisténcia efetiva de compresséo do concreto na biela.

A resisténcia efetiva de compresséo concreto das bielas é calculada por:

fee =0,85 - B - f! 3.64

sendo:

f! - resisténcia caracteristica do concreto correspondente a um quantil de 1%;
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ps - fator de reducdo que considera a forma da biela: g, = 1,0 para bielas com
tensbes paralelas (Figura 3.24a); B, = 0,60 para bielas com tensdes curvilineas e
sem armaduras transversais (Figura 3.24b); B, = 0,75 também se aplica a este
segundo tipo de biela, porém a bielas com armaduras transversais; S, = 0,60 para
bielas de secdo crescente em que as larguras das extremidades sao diferentes,
(Figura 3.24c).

”,‘(’ 2y T
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Figura 3.24 - ConfiguragGes basicas das bielas
[http://dankuchma.com/stm/STM, acesso em 12/03/2012]

A CSA A23.3:04 recomenda que as dimensdes das bielas precisam ser grandes o

suficiente para que a forca de compresséo nao exceda a:

(pc ) fcu ' Acs 3.65

sendo:

A - @rea da secgdo transversal da biela;

feu - tenséo limite de compresséo do concreto na biela;

¢. - fator de redugéo da resisténcia do concreto igual a 0,65.

A tensdo de compresséao limite na biela f, é calculada por:

f;ﬁ'

fcu = 0,8+—170€1 = 0,85 ' fc 3.66

sendo:

f/ - resisténcia caracteristica do concreto referente a um quantil de 1%;
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&, - deformacéo de tracdo na direcao perpendicular & biela, dada por:

em que:

& = & + (&, +0,002) - cotg?6, 3.67

6, - menor angulo entre a biela e as barras que a intercepta;

&, - deformacao média da barra de armadura que atravessa a biela.

O projeto de revisdo do Cédigo Modelo da FIB (2010) recomenda que para o

dimensionamento das bielas a reducéo da resisténcia de compressao do concreto

k.- f../v. deve ser usada. O fator de reducéo k. € dado por:

sendo:

para estados de tensdo de compressédo sem perturbacdes e para regides

com tensdo de compressdo transversal:

30 1/3
k,=1,0- (f—) <1,0 3.68
ck

para bielas e regides de compressao com fissuras paralelas a direcéo de

compressdo com armaduras transversais tracionadas:
k, =075 - (—) <08 3.69

para regides de compressdo com armaduras obliquas a direcdo de
compressao:

1/3

k, = 0,55- (—) < 0,55 3.70

ck

¥, - fator de reducgéo da resisténcia do concreto igual a 1,5;

fe €m MPa.
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De acordo com o ACI 318:08, a largura da biela usada para o célculo da area A da
secao transversal da biela, € a menor dimenséo perpendicular ao eixo da biela, nas
extremidades da mesma. Sendo assim, a area das bielas nos blocos sobre estacas
€ a menor area entre: a face do n6 de extremidade da biela junto ao pilar ou a face
do né junto a estaca. Como nos blocos sobre cinco ou seis estacas 0 modelo de
bielas e tirantes é tridimensional, ha uma dificuldade em determinar, de maneira

precisa, a forma e a area da face desses nés.

Um critério prético, adotado neste texto, é de que a secao transversal da biela, junto
as estacas, tem a forma de uma elipse. O maior eixo dessa elipse esta

esquematizado na Figura 3.25a, logo:

Wpi = Qest - SEN O + A-cos O 3.71

@) (b)

Figura 3.25 - Esquema das areas das superficies nodais: (a) n6 junto a estaca; (b) no junto ao pilar.

O menor eixo da elipse € calculado considerando apenas o diametro da estaca, sem

a contribuicdo da armadura:

_ 3.72
Wphe = Aest

A area da face do né junto a estaca é calculada pela area da elipse:

_ 3.73
Acn,est =T Whte - Wpy
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Para determinar a area das bielas junto ao pilar, foram considerados os pontos de
inicio das bielas como indicado na Figura 3.26 e a decomposicdo da area na direcao
0 eixo da biela foi feita como esquematizado na Figura 3.25b. Além disso, a mesma
relacdo entre a area do pilar e a area de cada biela, adotada para o método de Park,
Kuchma e Souza (2008), foi adotada para a teoria classica de bielas e tirantes,

sendo assim:

1 plla7 9 .
Cn,pilCU n .

sendo:

Apiqr - @ area da secdo transversal do pilar;

n - 0 numero de estacas.

(a) (b)
Figura 3.26 - Ponto considerado como inicio das bielas nos blocos sobre: (a) cinco estacas; (b) seis

estacas.

A area da secdo transversal da biela sera a menor entre as calculadas pelas
equacdes 3.73 e 3.74.

3.4.2 Verificacdo dos nos

Schlaich e Schéafer (1991) definem os ndés como regibes em que forcas séo
desviadas considerando certa espessura e largura do elemento. A geometria dos
nés é obtida considerando a geometria das bielas que se encontram no né e das
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barras da amadura ancorada nessa regido. As tensées de compressao meédias nas

regides nodais devem ser limitadas em:

- Oan=11"-f4 para nés em que ocorrem somente tensdes de
compresséo, criando um estado bi ou tri axial de tensées de compressao
na regiao nodal;

- 0O,n = 0,8 - f.4 para n0s em que as barras das armaduras séo ancoradas.

De acordo com o CEB-FIP Model Code 1990 (1993), a resisténcia efetiva do

concreto nos nos € calculada por:

- noés somente com bielas:

0ean =085 - (1- 255 - 1, 375

- nds em que os tirantes principais sdo ancorados:

Gogp = 0,60 - (1 - %0) fo 3.76

O ACI 318:08 indica que a resisténcia nominal de compresséo das zonas nodais é

calculada por:

3.77
Ein = fee - Acn
sendo A, area da face do no.
A resisténcia de compressao efetiva das zonas nodais é:
3.78

fee =085 B - f¢

sendo:

B, - fator de reducdo da resisténcia que varia em funcao do tipo de né: g, = 1,0

para nés em que sO concorrem bielas (C-C-C); B, =0,80 em zonas nodais
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ancorando um tirante (C-C-T); e, 5, = 0,60 em zonas nodais ancorando mais de um

tirante (C-T-T ou T-T-T). Os diferentes tipos de nés sdo mostrados na Figura 3.27.

Cc Cc
L) £
* r
A L
LY r
\‘ I
D —
4 ]
r
/ ;
c‘ 1C
(a) C-C-C Node {b) C-C-T Node
T
T
Cc
s
'l
' T
T
T
(c) C-T-T Node (d) T-T-T Node

Figura 3.27 - Tipos de nés
[ACI 318:08]

A CSA A23.3:04 recomenda que se for promovido confinamento adequado, o calculo

da tensdo de compresséo no concreto das regides nodais ndo pode exceder a:

- 0,85-¢.-f] em regibes nodais delimitadas por bielas ou areas de
aplicacao de carregamentos;

- 0,75- ¢, - f. em regibes nodais que ancoram um tirante em apenas uma
direcéo;

- 0,65- ¢, f, em regibes nodais que ancoram tirantes em mais de uma

direcéo.

O projeto de revisdo do Cdédigo Modelo da FIB (2010) recomenda para o
dimensionamento dos nés que a reducado da resisténcia de compressao do concreto

k.- f../v. deve ser usada. O fator de reducao k. € calculado por:

- para nés em gue nado ha tirantes ancorados:

30, 1/3
) <10 3.79

k. =7|,o-(—
fck
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- para nés comprimidos ou tracionados com ancoragem de tirantes em uma

ou mais direcoes:

30,3

k, = 0,75 (—) <0,8
fck

3.80

O projeto de revisdo do Cdédigo Modelo da FIB (2010) indica que as tensbes de

compressao podem ser acrescidas de até 10% quando:

- 0 estado tri-axial de compressao estiver garantido;

- todos os angulos entre as bielas e tirantes forem maiores que 55°;

- as tensdes aplicadas em apoios ou pontos de aplicacdo de carregamentos
forem uniformes, e o né tiver estribos de cintamento;

- as barras de armaduras forem dispostas em véarias camadas;

- 0 nob é seguramente confinado por meios de suportes ou por atrito.

Para o caso de blocos sobre estacas, a area da face do né referente a biela junto as
estacas € calculada pela equacédo 3.73 e a &rea da face do no referente a biela junto

ao pilar é calculada pela equacao 3.74.

3.4.3 Dimensionamento dos tirantes

Normalmente, as forcas nos tirantes sao resistidas pelas barras da armadura. A area
de armadura é obtida a partir da forga no tirante e da resisténcia do aco, de acordo

com a norma de projeto adotada.

Tirantes de concreto podem ser utilizados para o equilibrio de forcas somente se
houver pequena possibilidade de ocorrer colapso progressivo da estrutura e que 0s

locais das zonas de ruptura sejam assumidos.
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3.5 Disposic¢des construtivas para blocos sobre estacas

3.5.1 Alturados blocos

O Boletim nimero 73 do CEB-FIP (1970) considera como sendo blocos rigidos
agueles em que a distancia entre a face do pilar e o eixo da estaca mais afastada ¢,
(Figura 3.1) € menor que uma vez e meia a altura h do bloco. Considera, também,

que ¢, tem que ser maior que a metade da altura h. Sendo assim:

<0,<15-h 381

N S

A altura do bloco pode variar, decrescendo linearmente da face do pilar até a
extremidade do bloco, desde que as condi¢cdes de resisténcia a forca cortante sejam
verificadas em todas as secdes e que sejam respeitadas as medidas para o

alojamento das barras nas extremidades.

Calavera (1991), seguindo especificagbes da EH:91, recomenda que a altura do
bloco ndo pode ser menor que 40 cm ou que 1,5-a,,, sendo a,.,; 0 didmetro da

estaca.

Fusco (1995) indica que a altura do bloco tem que ser maior que 30 cm e que esta
altura seja maior do que o comprimento de ancoragem das barras da armadura do
pilar. A altura do bloco pode ser varidvel. Porém a altura na extremidade do bloco

nao pode ser inferiora h/3nema 1,5- a,.

A ABNT NBR 6118:2007 indica que o bloco deve ter altura suficiente para permitir a

ancoragem das barras da armadura de arranque dos pilares.

Kokai (2006) recomenda que os blocos ndo tenham uma altura inferior a 12

polegadas (= 30 cm).

A CSA A23.3:04 recomenda que a altura minima dos blocos sobre estacas, acima
da armadura inferior (altura atil) e acima do topo das estacas, ndo deve ser menor

que 30 cm.
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3.5.2 Ligacéo estaca bloco

Calavera (1991) recomenda que a ponta superior da estaca precisa ser embutida no

bloco em, pelo menos, 10 cm e ndo mais que 15 cm.

Kokai (2006) recomenda que o fuste da estaca seja embutido, no minimo, 15 cm no

bloco.

Fusco (1995) recomenda que as estacas precisam ser embutidas no bloco, de modo

que d' = 0,15 - a,,;, como mostrado na Figura 3.28.

Figura 3.28 - Embutimento da estaca no bloco
[Fusco (1995)]

3.5.3 Distancia daface da estaca a extremidade do bloco

Calavera (1991) indica que a distancia entre qualquer ponto do perimetro da estaca

até a borda do bloco ndo pode ser menor que o raio da estaca nem a 25 cm.

Kokai (2006) recomenda que a distdncia minima entre o eixo da estaca a

extremidade do bloco seja de 2 - a,;.

Fusco (1995) recomenda que a distancia da face externa da estaca a borda do bloco

precisa ser maior ou igual ao diametro da prépria estaca.

Além dessas recomendacfes para a distdncia minima entre a face externa da
estaca e a extremidade do bloco, essa distancia deve ter o tamanho necessario para
ancorar as barras das armaduras principais de tracdo e fornecer o adequado

cobrimento.
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3.5.4 Espacamento entre as estacas

ABNT NBR 6118:2007 e a ABNT NBR 6122:2010 indica que para blocos rigidos
sobre estacas, com um conjunto de estacas espacadas de 2,5 a,s; a 3 - a.g, pode-
se admitir distribuicdo uniforme das reacdes nas estacas. Estes limites sdo os
mesmos recomendados por Fusco (1995).

Machado (1985) recomenda que as estacas pré-fabricadas sejam espacadas de

2,5 - a,, € estacas moldadas no local tenham um espagamento de 3 - a,;.

Montoya (2000) indica que pode ser adotada, para espacamento entre estacas, a
distancia de 2 - a, 4, ou 1,75 vez a diagonal, no caso de se¢do quadrada, porém nao

menor que 75 cm.

Kokai (2006) indica que o espagamento das estacas pode variar entre 3-a,;; €
4 - a,s. Usualmente se adota o espacamento de 3 - a. ;. Porém esse espacamento

precisa ser confirmado por estudo geotécnico.

3.5.5 Reac0Oes das estacas

Quando a forca do pilar € excéntrica, as reacfes das estacas néo serdo iguais. Para
determinar a reacdo em cada estaca, pode-se admitir que elas funcionem como
birrotuladas, o que consiste em desprezar o momento fletor em virtude do
engastamento das estacas no bloco e no terreno. Nesse caso, apenas as forcas
normais nas estacas sao determinantes para o dimensionamento do bloco. No caso
de estagueamentos isostaticos, a forca em cada estaca é obtida pela simples
aplicacdo das equacdes de equilibrio. Se o problema for hiperestatico, admite-se
que o bloco é infinitamente rigido e aplica-se a equacdo de compatibilidade de
deslocamentos. Nesse caso, 0 problema é analogo ao da determinacao das tensbes

normais em uma se¢ao submetida a flexdo composta.

Como no exemplo do bloco sobre varias estacas, mostrado na Figura 3.29,
submetido a forca N, com as excentricidades e, e e, em relagdo ao sistema de eixos
que passa pelo centréide do estaqueamento. A forca F;; em uma estaca situada na

posicdo (x;,y;) é dada por:
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1 e 3.82
Fdi:Nd'<£i_'xiiI_y'yi>
y

Sendo n o nimero de estacas, I, = Y x7 e [, = ¥y}

y Ie_"y. /(_xi'yi)
d

o
e
: o,
X
o o o)

Figura 3.29 - Determinacgéo da forca em cada estaca

Para o dimensionamento dos blocos considerando for¢ca excéntrica, uma pratica
comum é considerar o numero de estacas e 0 espagamento entre elas de modo que
ndo haja forca de tragdo nas estacas. A verificagdo das tensdes e calculo das
armaduras é feita considerando que todas as estacas estdo submetidas ao maior

valor calculado de reacéo vertical.

Além de obter as reacfes verticais das estacas, Calavera (1991) sugere que se
adote uma excentricidade acidental minima, que deve ser levada em conta no
projeto do bloco, em virtude da incerteza e do controle de locagdo das estacas na

obra, como mostrado na Figura 3.30. Esta excentricidade acidental € igual a:
e = 5 cm em obras com alto controle de execugao;
e = 10 cm em obras com controle de execuc¢ao normal;

e = 15 c¢m em obras com baixo controle de execucao.
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Figura 3.30 - Excentricidade acidental
[adaptado de Calavera (1991)]

Kokai (2006) indica que as estacas e 0s blocos devem ser projetados admitindo-se
gue cada reacgao axial da estaca pode ter uma excentricidade acidental, em qualquer
direcdo, equivalente ao especificado como tolerancia de locacédo da estaca, porém

nao menor que 5 cm.

3.5.6 Disposicéo das armaduras principais

O Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970) recomenda que as barras, da armadura

principal, podem ser uniformemente distribuidas, ou em faixas sobre as estacas.

A ABNT NBR 6118:2007 recomenda que a armadura de flexdo precisa ser disposta
essencialmente (mais de 85%) nas faixas definidas pelas estacas, com largura igual

alz2-a., em propor¢cbes de equilibrio das bielas. Também é necessario dispor

armaduras secundarias uniformemente distribuidas, como sera visto mais a frente.

Fusco (1995) recomenda, para blocos com varias estacas, a disposicdo das
armaduras principais em apenas duas dire¢cdes ortogonais entre si. As armaduras
devem ser concentradas sobre as estacas em uma faixa de largura 1,4 - a,;, COMO

mostrado na Figura 3.31.
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Figura 3.31 - Faixa de distribuicdo das armaduras principais
[Fusco (1995)]

3.5.7 Ancoragem das barras da armadura principal

O Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970) recomenda que as armaduras sejam
dispostas de modo a satisfazer as condicbes de ancoragem além das estacas
periféricas. Pode-se considerar ancorada quando as barras da armadura inferior que
atravessam a superficie cilindrica axial sobre a estaca é capaz de equilibrar uma
forca correspondente a 80% da reacdo dessa estaca. No caso de armadura
distribuida uniformemente, somente as barras dentro de uma faixa igual a trés vezes

o didmetro da estaca séo consideradas, como mostrado na Figura 3.32.

= I~
: 7n \
A
¢ /
36

Figura 3.32 - Barras efetivamente consideradas no célculo da ancoragem
[adaptado de Boletim nimero 73 do CEB-FIP (1970)]

A aderéncia precisa ser verificada para nao ocorrer escorregamento das barras da
armadura. A verificacdo é feita com a forca cortante de calculo relativa a secédo de
referéncia S; (Figura 3.4), por unidade de largura, que nao pode ultrapassar o valor

limite calculado pela expressao:
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Valso,g'n'd'¢'fba 383

sendo:

n - 0 numero de barras por unidade de largura;
¢ - o diametro da barra de aco;

d- a altura util na secéo S, (ver Figura 3.4);

fra - @ tensdo de aderéncia resistente de calculo, que neste caso optou-se por
adotar o critério da ABNT NBR 6118:2007:

foa = M1 M2 N3 fera 3.84

sendo:

n:1- 1,0 para barras lisas (CA-25);

n;- 1,4 para barras entalhadas (CA-60);
n.1- 2,25 para barras nervuradas (CA-50);
n,- 1,0 para situacdes de boa aderéncia;
n,- 0,7 para situacdes de ma aderéncia;

13- 1,0 para ¢ < 32 mm,;

132—-¢
M3~ 100

para ¢ = 32 mm.

. fetkins . . . 23 3.85
ctd = ’ fctk,inf = 0!7 ]‘n:'tmJ fctm = 0!3 'fck

Ye
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ABNT NBR 6118:2007 indica que as barras precisam se estender de face a face do
bloco e terminar em gancho nas duas extremidades. Para barras com mais de
20 mm, precisam ser usados ganchos com 135° ou 180°. Além disso, precisa ser
satisfeita a ancoragem das armaduras nas faixas sobre as estacas, medida a partir
da face interna das estacas. Pode ser considerado o efeito favoravel da compresséo
transversal as barras decorrente da compressdo das bielas, porém a norma

brasileira ndo indica um roteiro para considerar esse efeito.

Burke (1978) prop6s um procedimento que considera: o aumento da tensdo de
aderéncia, na ancoragem das barras, por causa da diagonal comprimida; o efeito
benéfico da ancoragem mecanica, quando houver barras perpendiculares ou
inclinadas em relacdo as barras em andlise; a forca a ancorar resistida pelo gancho
na extremidade; e o comprimento de ancoragem com inicio no eixo da estaca, como

mostrado na Figura 3.33.

(|
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Figura 3.33 - Ancoragem das barras da armadura considerando a efeito favoravel de compresséao da

biela

Considerando a resisténcia de aderéncia f,; das barras da armadura calculada com
os critérios da ABNT NBR 6118:2007 e o efeito benéfico da tensdo de compresséo
das bielas ¢, (Figura 3.33), Burke (1978) indica que podem ser consideradas

seguintes tensdes de aderéncia efetivas:



103

para estacas tipo Strauss fpq, = 1,3 fpqa;

para estacas pre-moldadas f,q, = 1,5 fyq;

para tubuldes f,q, = 1,6 - fpq.

Para a parcela da forca ancorada resistida pelo gancho, Burke (1978) propds os

valores indicados na Tabela 3.2.

Tabela 3.2 - For¢a a ancorar resistida pelo gancho

Forga a ancorar resistida pelo

Diametro das
; gancho - Rygan (KN)

barras de ago

Ancoragem Ancoragem
(mm)
favoravel muito favoravel
12,5 27 34
16,0 40 51
20,0 55 71
25,0 88 144

A situagéo de ancoragem favoravel se refere a blocos com estacas alinhadas, caso
de blocos sobre duas estacas, com o detalhamento de barras verticais (estribos em

forma de U invertido) para melhorar a ancoragem por efeito mecanico.

A situacdo de ancoragem muito favoravel se refere a blocos com estacas néo
alinhadas, caso de blocos sobre trés ou mais estacas. Na regido das estacas, as
barras referentes a cada direcdo, séo dispostas perpendiculares ou inclinadas, umas
sobre as outras, formando camadas, o que melhora a ancoragem por efeito

mecanico (Figura 3.34).

Considerando que para cada barra da armadura, a forca total a ancorar Ry, € a

propria capacidade da barra, ou seja:

T - ¢? 3.86
Ry :Ast'fyd = T'fyd

sendo f,,, a resisténcia de calculo das barras de aco.
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Figura 3.34 - Situacéo de ancoragem muito favoravel

Logo, a parcela de forca a ser ancorada pelo trecho reto € a forca total, menos a

forca resistida pelo gancho:

Rstreto = Rst — Rst,gan 3.87
2: % “Chreto " foan = Ast " fya = Rstgan 388

Por fim, o comprimento de ancoragem reta é calculado por:
_ Ast ' fyd - Rst,gan 3.89

fb,reto - - ¢ . f
bdn

A medida da distancia do centro da estaca até a face do bloco é calculada pela

seguinte expressao:

a="Lpretot 7+ P+c 3.90

sendo:
r - 0 raio de dobramento do gancho;

¢ - 0 cobrimento da armadura.
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Calavera (1991) indica que o comprimento de ancoragem, contado a partir do eixo
da estaca pode ser reduzido para 0,8 [,. Esta reducdo é admitida de acordo com a
EH:91 em face da boa condicdo de aderéncia produzida pela compressao

transversal das barras por conta da reacdo nas estacas e da forca da biela.
Caso o comprimento de ancoragem reta ndo seja suficiente pode-se adotar gancho,

como indicado na Figura 3.35, de modo que:

28 3.91
0,7

¢
ﬁzo,a-eb e £,=0,8¢, —

Calavera (1991) admite que o valor do comprimento ¢, pode ser multiplicado pela
relacdo entre a armadura necessaria dividida pela armadura efetiva. E necessario
prolongar a armadura até a face do bloco (menos o cobrimento). O comprimento ¢,

ndo deve ser menor que:

)
3

>
b2 10 ¢
15cm

Fusco (1995) afirma que todas as barras das armaduras principais precisam ter
ganchos para garantir a ancoragem. Os ganchos precisam ficar situados
efetivamente além da posicédo da estaca. Como esses ganchos estado envolvidos por
concreto, havendo inclusive barras transversais que eliminam a tendéncia de
fendilhamento, ndo ha a necessidade de comprimentos retos de ancoragem, embora

eles existam ao longo da se¢do ampliada da estaca.

Delalibera (2006) observou que a utilizacdo de ganchos nas extremidades das
barras ndo alterou o comportamento de blocos sobre duas estacas. Sugeriu que a
secdo de inicio da ancoragem reta seja considerada a partir da face interna da
estaca, sendo que a forca a ancorar € a forca no tirante.
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Figura 3.35 - Ancoragem das armaduras segundo Calavera (1991)
[adaptado de Calavera (1991)]

3.5.8 Armaduras secundarias

Para controlar a abertura de fissuras, € necessario dispor armaduras uniformemente

distribuidas em todas as faces dos blocos sobre estacas.

Para o calculo da armadura distribuida na face inferior dos blocos, a ABNT NBR
6118:2007 recomenda dispor armadura adicional em malha uniformemente
distribuida em duas direcbes para no maximo 20% das forcas totais, completando a

armadura principal, calculada com uma resisténcia de calculo de 80% de f,,. Se for

prevista armadura de distribuicdo para mais de 25% das forcas totais ou se o
espacamento entre estacas for maior que 3-a,, deve ser prevista armadura de
suspensao para a parcela de forca a ser equilibrada. Com esses critérios da norma
brasileira € possivel calcular a area de aco para os estribos verticais em duas
direcOes ortogonais, pois as armaduras que passam na face inferior do bloco podem
ser prolongadas para as faces laterais e superior, fazendo o contorno do bloco.

Para os estribos horizontais nas faces laterais, na falta de um critério mais
adequado, costuma-se utilizar o conceito de armadura de pele de vigas, descrito na
ABNT NBR 6118:2007. Para calcular a area de concreto a ser considerada no
célculo da armadura de pele, mede-se a distancia do eixo da estaca até a
extremidade do bloco e espelha-se essa distancia a partir do eixo da estaca para o
lado interno do bloco, esse valor € multiplicado pela altura do bloco, como mostrado

na Figura 3.36. Sendo assim:
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3.92
As,pele = 0,001 - Ac,alma

Para a armadura de pele, deve-se também respeitar o espacamento maximo de
20 cmou d/3.

Eext ,éext

Figura 3.36 - Area de concreto para o célculo da armadura de pele

3.5.9 Ancoragem das armaduras do pilar no bloco

ABNT NBR 6118:2007 indica que o bloco deve ter altura suficiente para permitir a
ancoragem das barras da armadura do pilar. Nessa ancoragem pode-se considerar
o efeito favoravel da compressao transversal as barras promovido pelas bielas no

bloco.

De acordo com Fusco (1995) as barras da armadura do pilar precisam ter pelo
menos o comprimento de ancoragem igual a 0,6 - £, dentro do bloco. Mesmo assim,
a armadura do pilar precisa ser prolongada até o fundo do bloco, apoiando-se por
meio de dobras sobre a armadura horizontal no fundo do bloco. Para garantir a
posicdo da armadura durante a construcdo, os estribos do pilar precisam ser
colocados até o fundo do bloco, podendo ser usando um espacamento maior entre

estribos, do que o espacamento considerado para no tramo do pilar.



108



109

4 BLOCOS SOBRE CINCO E SEIS ESTACAS

4.1 Considerag®es iniciais

Neste capitulo sdo analisados os blocos sobre cinco e seis estacas, bem como os
parametros relacionados a geometria dos blocos, dos pilares e das estacas
correspondentes. No capitulo também sdo apresentados os aspectos da modelagem

numérica pelo método dos elementos finitos.

4.2 Parametros avaliados nos blocos

Os parametros geométricos dos blocos sobre cinco e seis estacas foram definidos
com base no projeto de um edificio de multiplos pavimentos em concreto armado,
apenas com finalidade de definir a ordem de grandeza das dimensdes dos blocos.
Os dados restantes foram definidos a partir de recomendagcdes da ABNT NBR

6118:2007 e de pesquisadores do assunto.

Para a variacdo dos parametros e definicdo dos blocos analisados, optou-se por
adotar blocos base, tanto para bloco sobre cinco estacas, quanto para blocos sobre
seis estacas. Esses blocos base possuem todos os seus parametros fixados. Para
analisar a influéncia de um parametro especifico, este foi alterado a partir do bloco

base. Nos itens seguintes sdo apresentados os blocos e os respectivos parametros.
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4.2.1 Dimensdes em planta dos blocos

Para reduzir o numero de blocos analisados, foram fixadas todas as dimensoes em

planta. Basicamente, as dimensdes do bloco em planta estdo relacionadas com o

diametro das estacas e ao espacamento entre elas. Sendo assim, entende-se que

variar o didmetro das estacas ndo iria ocasionar uma mudanga significativa no

comportamento estrutural, resultando apenas em blocos em escalas diferentes.

Em todos os blocos os didmetros das estacas foram iguais a a.; =60 cm

(considerando uma estaca tipo hélice continua) e o espagamento entre os eixos das

mesmas iguais a 3 -a,;; = 180 cm. A distancia entre o plano tangente externo das

estacas e as extremidades do bloco foi igual a 30 cm. Sendo assim, ficam definidos

todos os parametros geométricos em planta dos blocos, como mostrado na Figura

41.
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Figura 4.1—Geometria em plana: (a) blocos sobre cinco estacas, (b) blocos sobre seis estacas.

4.2.2 SecgOes dos pilares

Para analisar a

comportamento estrutural do bloco, foram consideradas trés situacgdes:

Medidas em centimetros.

- pilar quadrado, ou seja b, = ay;

influéncia do formato da secdo transversal

do pilar no

- pilar retangular pouco alongado, com a relagdo entre os lados de

bp=4-ap;
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- pilar retangular muito alongado (pilar parede), com a relagdo entre os

lados de bp =8- a,.

A ordem de grandeza da area da segao transversal do pilar foi definida a partir dos
blocos sobre estacas do edificio tomado com base em exemplos de projetos de
edificios de concreto armado. Na Tabela 4.1 sdo apresentadas as dimensdes dos
pilares.

Tabela 4.1 — Dimensdes das se¢des dos pilares dos blocos

Blocos
5 estacas 6 estacas
a,(cm) | by (cm) | a,(cm) | b, (cm)
64,5 64,5 71 71
32 130 35 143
23 181 25 200
area =~ 4160 cm? area = 5000 cm?

Para os blocos base, foram adotados pilares cujas secbes atendessem a relagao de

b, =4 - a,, nos blocos sobre cinco e sobre seis estacas.

4.2.3 Alturas dos blocos

Optou-se por variar as alturas dos blocos com a finalidade de avaliar as
configuragbes dos fluxos de tensdes e a distribuicdo das reagbes das estacas.
Entende-se que a recomendacao mais adequada para a determinacao da altura dos
blocos € a de Andrade (1989) que se baseia na inclinagdo das bielas, pois esse
critério engloba todos os aspectos geométricos do bloco como a altura util,
afastamento das estacas e considera também o formato da sec¢ao do pilar, com o
ponto de inicio das bielas adotado no ponto central de cada parcela da area do pilar

referente a estaca considerada, como mostrado na Figura 3.18.

Optou-se por analisar trés alturas diferentes para os blocos sobre cinco estacas e
trés alturas para os blocos sobre seis estacas. Sendo assim, foram definidas trés
inclinagdes diferentes para as bielas, considerando somente a estaca mais afastada.
Duas inclinagdes para as bielas foram baseadas nos valores limites recomendados
por Andrade (1989), definindo assim 6; = 40° e 6, = 55°. A terceira inclinacdo, para

os blocos com menores alturas, foi escolhida de modo que essas alturas satisfagam
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o critério de bloco rigido estabelecidos pelo Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970) e
pela ABNT NBR 6118:2007, essas alturas correspondem ao angulo da biela
03 = 310.

Os embutimentos das estacas no bloco foram definidos a partir da recomendacgao de
Fusco (1995). Sendo assim para estacas de a,, =60cm, adotou-se

e=10cm = 0,15 a.g.

Para o calculo do d', referente ao embutimento da estaca no bloco acrescida a
medida das camadas de barras da armadura, foram consideradas duas camadas de
barras com ¢,,;, = 10 mm referentes as armaduras secundarias uniformemente
distribuidas em duas direcdes. Nos blocos sobre seis estacas, foram consideradas
duas camadas de barras de ¢ = 25mm referentes as armaduras principais de
tracdo, o que resulta em um d' = 14,5 cm. Nos blocos sobre cinco estacas, foram
consideradas trés camadas de barras de ¢ =22 mm referentes as armaduras
principais de tragdo, o que resulta em um d' = 15,3 cm. Os didmetros das barras
foram considerados a partir da recomendacado da ABNT NBR 7480:2007.

Apesar de prever o detalhamento das armaduras secundarias no calculo do d’,

somente as armaduras principais foram modeladas em elementos finitos.

Definiu-se que a altura do bloco base seria  correspondente
a inclinagdo 6, =40°. Ou seja, fixando as dimensGes do pilar em b, =4:a,,
variaram-se as alturas dos blocos. Na Tabela 4.2 estdo indicadas as alturas dos

blocos sobre cinco e sobre seis estacas:

Tabela 4.2 - Altura dos blocos sobre estacas

h (cm)
0(°) Blocos
5 estacas | 6 estacas
31 103 104
40 138 145
55 225 236
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4.2.4 Materiais

Optou-se por avaliar o comportamento estrutural dos blocos em fungdo da
resisténcia a compressdo do concreto. No projeto tomado como base, os blocos
foram dimensionados considerando concreto com resisténcia caracteristica a
compressdo de 30MPa. A ABNT NBR 6118:2007 indica que a classe de
agressividade ambiental Il para regides urbanas e, portanto, o concreto tem que ser,
no minimo, da classe C25. Além disso, ndo € comum dimensionar blocos sobre
estacas considerando concretos com resisténcias elevadas. Sendo assim, optou-se
por avaliar o comportamento estrutural dos blocos de concreto com trés resisténcias
a compressao diferentes: 25MPa, 30MPa e 35MPa.

A resisténcia caracteristica a compressdo de concreto foi alterada apenas nos
blocos base. Para os blocos restantes a resisténcia do concreto foi fixada em
30MPa.

A resisténcia caracteristica ao escoamento das barras de aco foi considerada com
500MPa.

Importante lembrar que, por se tratar de um estudo tedrico com vistas a modelagem
computacional em elementos finitos, as resisténcias dos materiais foram
consideradas com seus valores caracteristicos, sem a utilizacdo de coeficientes
ponderadores das resisténcias e sem a utilizagcdo do coeficiente de modificagao
kimoa = 0,85.

4.2.5 Deformacgéo do solo

Nos blocos em que todas as estacas estdo igualmente espacadas em relagdo ao
eixo do pilar, considerando a situagao de forgca centrada no pilar, € coerente admitir
que a distribuicdo das reagdes das estacas seja uniforme, pois o bloco é simétrico.

Este é o caso de blocos com o formato de pentagono, por exemplo.

Nos blocos analisados neste trabalho, blocos retangulares e blocos em forma de
trapézio, as estacas néo estdo igualmente espagadas em relagdo ao eixo do pilar,

formando bielas com inclinagcdes diferentes entre si. Isso torna o problema
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complexo, pois fica dificil admitir que a distribuicdo das reagbes das estacas seja
uniforme, pois essa distribuicdo passa a depender de fatores como a rigidez do
bloco, a deformacédo do solo (recalque da estaca) e o encurtamento elastico do fuste

da estaca.

Uma maneira de se considerar a deformacgao do solo e o encurtamento elastico do
fuste da estaca é por meio de molas elasticas equivalentes. Porém, ha uma
dificuldade em se determinar o valor do coeficiente da mola, pois isso depende do
tipo de solo, do comprimento do fuste e do tipo da estaca. Além disso, para cada
forca aplicada na estaca, tem-se um recalque diferente e, consequentemente, um

coeficiente de mola diferente. Logo:

F 4.1

sendo:
F - forca aplicada na face superior da estaca;
Az - recalque total medido na face superior da estaca.

Nas analises de edificios que consideram a interacdo do solo com a estrutura,
utiliza-se um processo iterativo em que sao consideradas as ag¢des da estrutura na
fundacdo, em seguida calcula-se o recalque das estacas e o coeficiente de mola
correspondente. Recalcula-se toda a estrutura considerando que ela esteja apoiada
sobre essas molas, obtendo assim novos valores de acdes, que sdo consideradas
novamente na fundacao para recalcular os novos recalques e novos coeficientes de

mola. Repete-se o0 processo até que ocorra convergéncia.

Como o coeficiente de mola possui um valor especifico para cada situacdo, ha uma

grande dificuldade em encontrar sugestdes de pesquisadores para esse parametro.

Com a finalidade de analisar a influéncia da deformacao do solo na distribuicdo das
reagcoes das estacas, sem se prender a uma situacdo especifica, optou-se por

analisar quatro situag¢des: uma como sendo a mais desfavoravel para o bloco que é
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a de apoio rigido para as estacas e as outras trés situagbes considerando apoio

sobre molas elasticas com os seguintes coeficientes:

- 300 kN /mm;

- 600 kN /mm;

- 900 kN /mm.

Para os blocos base, considerou-se apoio sobre molas com 600 kN /mm.

No Apéndice A, sdo apresentados exemplos do calculo da capacidade geotécnica
das estacas e o calculo do recalque, permitindo determinar o valor do coeficiente de
mola. A partir desses exemplos é possivel ter uma nogao da ordem de grandeza dos

valores dos coeficientes adotados para a analise dos blocos.

4.3 Blocos analisados

Com a variagao dos parametros apresentados anteriormente, foram obtidos 10
diferentes blocos sobre cinco estacas e 10 diferentes blocos sobre seis estacas. Nas
Tabelas 4.3 e 4.4 estdao apresentados os blocos e os respectivos parametros. O
bloco 1 e o bloco 11, em destaque na cor azul, sdo os blocos base. Nos blocos
seguintes, os parametros que foram variados estdo em destaque na cor vermelha. A
denominacéao “inf’ refere-se ao coeficiente de mola infinito, ou seja, apoio rigido nas

estacas.

Para facilitar a identificacdo dos blocos no decorrer do texto, optou-se por nomea-los
por meio de cédigos. Esses codigos representam os parametros que particularizam

cada bloco, como mostrado na Figura 4.2.

B5p130x32h138fc30k300
L T ! T i T I‘_| T

|__{ Coeficiente
de mola

Resisténcia caracteristica a
compressao do concreto

Altura do bloco
[ Dimensées do pilar |
[ Numero de estacas |

Figura 4.2 - Esquema dos nomes dos blocos
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Tabela 4.3 - Parametros dos blocos sobre cinco estacas

Bloco|Negtacas| bp (cM)|a, (cm)|H (cm)|f; (MPa)| k (kN/mm)
1 5 130 32 138 30 600
2 5 130 32 138 25 600
3 5 130 32 138 35 600
4 5 130 32 138 30 inf
5 5 130 32 138 30 300
6 5 130 32 138 30 900
7 5 130 32 103 30 600
8 5 130 32 225 30 600
9 5 181 23 138 30 600
10 5 64,5 | 64,5 138 30 600

Tabela 4.4 - Pardmetros dos blocos sobre seis estacas

Bloco |Nestacas| bp (€M) [a, (cm)|H (cm)|f; (MPa) | k (kN/mm)
11 6 143 35 145 30 600
12 6 143 35 145 25 600
13 6 144 36 145 35 600
14 6 143 35 145 30 inf
15 6 143 35 145 30 300
16 6 143 35 145 30 900
17 6 143 35 108 30 600
18 6 143 35 236 30 600
19 6 200 25 145 30 600
20 6 71 71 145 30 600

Com a variacao do formato da secao dos pilares, em blocos com mesma altura, as
bielas ficaram com inclinagdes diferentes das fixadas anteriormente. Sendo assim,
alguns blocos tiveram bielas mais abatidas ou mais inclinadas. Na Tabela 4.5 estao
indicadas as inclinacdes das bielas de todos os blocos, considerando a estaca mais
afastada, sendo que 6, refere-se a inclinagdo das bielas tomadas segundo o critério
de Andrade (1989) e 6, refere-se a inclinagao das bielas tomadas a partir do ponto a
0,25 a, (ver Figura 3.1). Também na Tabela 4.5 sdo apresentadas as classificagées

quanto a rigidez dos blocos, de acordo com recomendagdes que ja foram

apresentadas nesse trabalho.




Tabela 4.5 - Classificagéo dos blocos quanto a rigidez
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CEB-FIP| Fusco |ABNT NBR [Andrade

e O|9%| d | L | @ | (1970) | (1995) | 6118:2003| (1989)

() C)|CM)] (em) |C™ 7 5.ql6, = 34° d = (a-a,)/3| 6, = 40°

B5p130x32h138fc30k600 |37]40( 123 | 115 Rigido | Rigido Rigido Rigido
B5p130x32h138fc25k600 |37]40| 123 | 115 Rigido | Rigido Rigido Rigido
B5p130x32h138fc35k600 |37]|40| 123 | 115 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B5p130x32h138fc30kinf 37[40| 123 | 115 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B5p130x32h138fc30k300 |37]40] 123 | 115 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B5p130x32h138fc30k900 |37]40] 123 | 115 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B5p130x32h103fc30k600 29|31 88 | 115 Rigido | Flexivel| Rigido | Flexivel
B5p130x32h225fc30k600 |53|55| 210 | 115 Rigido | Rigido Rigido Rigido
B5p181x23h138fc30k600 |39]43| 123 | 89,5 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B5p64,5x64,5h138fc30k600 | 35|36| 123 | 147,8 360 Rigido | Rigido | Rigido | Flexivel
B6p143x35h145fc30k600 |37]|40] 131|108,5 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B6p143x35h145fc25k600 |37]40] 131|108,5 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B6p143x35h145fc35k600 |37]|40] 131|108,5 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B6p143x35h145fc30kinf 37(40| 131]108,5 Rigido | Rigido Rigido Rigido
B6p143x35h145fc30k300 |37]|40| 131|108,5 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B6p143x35h145fc30k900 |37]40| 131|108,5 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B6p143x35n108fc30k600 [29]31| 94 [ 108,5 Rigido | Flexivel| Rigido | Flexivel
B6p143x35h236fc30k600 |52|55] 222 | 108,5 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B6p200x25h145fc30k600 |39]43] 131| 80 Rigido | Rigido | Rigido Rigido
B6p71x71h145fc30k600 35[37| 131 144,5 Rigido | Rigido Rigido | Flexivel

4.3.1 Calculos das resisténcias dos blocos

Os blocos analisados foram verificados e dimensionados utilizando-se todos os

métodos analiticos apresentados no Capitulo 3. No entanto, como cada método

indica uma capacidade portante e dada a necessidade de se ter uma forga ultima

para calcular e detalhar as armaduras dos tirantes dos blocos, optou-se por utilizar

as recomendacgdes de Andrade (1989), definindo um modelo de trelica especifico

para os blocos. Na Figura 4.3 sao apresentados os modelos de trelica para os

blocos sobre cinco e sobre seis estacas, sendo as bielas representadas na cor

vermelha e os tirantes na cor verde.
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(b)

Figura 4.3 - Modelos de trelica em perspectiva:

(a) bloco sobre cinco estacas, (b) blocos sobre seis estacas

Para os blocos sobre cinco estacas, a verificacdo das tensdes limites nas bielas
junto ao pilar e junto as estacas foi feita por meio das Equagdes 3.31 e 3.32,

respectivamente, para o bloco, considerando os coeficientes de ajuste a, = 2,11 e

a, = 1,0. Para os blocos sobre seis estacas, foram consideradas as Equacdes 3.36

e 3.37 e os coeficientes a,=2,6ea,=1,0.

4.3.2 Armadura dos tirantes

O calculo das forgas nos tirantes foi feito a partir da componente horizontal da forca
nas bielas, equilibrada pelas forgas de tracdo nas direcdes dos tirantes, nas Tabelas
4.6 e 4.7 sao apresentados os esquemas de equilibrio dos nés do modelo de trelica

e o formulario utilizado para o calculo das forgas nos tirantes.

Nas Tabelas 4.8 e 4.9 sdo apresentados os resultados dos dimensionamentos dos
blocos. E possivel perceber que os blocos foram dimensionados sempre
considerando que a distribuicdo das reagdes das estacas é uniforme, independente
da consideragdo da deformabilidade do solo (molas equivalentes). Sendo assim,
alguns blocos tiveram os mesmos valores calculados, sendo detalhados de
maneiras semelhantes. Na Figura 4.4 estdo apresentados os esquemas de

detalhamento das armaduras principais dos blocos sobre cinco e sobre seis estacas.
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Tabela 4.6 - Calculo das forgas nos tirantes dos blocos sobre seis estacas

Numerag&o das estacas: -]

Rgt1 = Repy " €cOS 0
Rgt1x = Rgt1 - cOS Oy,

Rstl,y = Rgty "sentp,

Rgt2 = Repy - c0s By,

Rst1 X

Estaca 2

No detalhamento das armaduras dos tirantes, procurou-se concentrar todas as

armaduras sobre as estacas, para isso foram considerados os seguintes critérios:

- As armaduras precisam ter um afastamento minimo, seguindo as
recomendagdes da ABNT NBR 6118:2007 para o detalhamento de

armaduras longitudinais em elementos lineares:

20 mm
a, = d)
1=2 ' ¢agre

sendo ¢4y 0 didmetro maximo do agregado graudo, considerado igual a

19 mm;

- A largura maxima das faixas das armaduras do tirante foi determinada a
partir da ABNT NBR 6118:2007. Esta norma indica que as tensdes de
tracdo se concentram essencialmente em linhas sobre as estacas, com

faixas de largura igual a 1,2 vez o didmetro das estacas;
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Tabela 4.7 - Calculo das forgas nos tirantes dos blocos sobre cinco estacas

Numeracéo das estacas:

Rgt1 = Repy - €OS Oy

Rgt1 -sen By
Rovor = sengoe

— . _ ] o
Rstl,x = Rgp1 * €COS Oy Rstl'éoc’ cos 60

Rgt2 = Repy - Cc0s By,

_ Rstz
Re200" = 7 cos 30°

Rgt3 = Reps " c0s O3

Rst3,60°e = Rst2,60°

Rs¢3 * sen Opz — Rtz 600 - €0S 30°
Rst3,6001 = c0s 30°

_ . _ ) o
Rgt3x = Rsez * €0S Op3 — Rgy3 6001 * €COS 60

+  Rgt3,600 * €OS 60°
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Tabela 4.8 - Resumo do dimensionamento dos blocos sobre cinco estacas

Blocos sobre 5 estacas  |Feaic (KN)[ Ascaic (€mM?2) | d (€M) N° paras | Asefet (CM?)

x1|4514| 22 | 12 45,62

. x2 |31.86] 22 9 3421
B5p130x32h138fc30kinf 18252 2 A oo
60°¢| 27.94| 22 8 30,41

x1137.61] 22 | 10 38,01

. X2 | 2655| 22 7 26,61
B5p130x32h138fc25kinf 1043 2 e " o
60°¢| 23.29| 22 7 26,61

x1152.66] 22 | 14 53,22

. x2 |37.16] 22 | 10 38,01
B5p130x32h138fc35kinf 15460 o : 01
60°¢| 326 | 22 9 3421

B5p130x32h138fc30k300 X21 gf’;‘g g; 192 gi’gf
B5p130x32h138fc30k600 | 13252 [X2{°L. :
B5p130x32h138fc30k900 60fi|1397) 22 | 4 15,21
P 60°| 27.94| 22 8 3041
x114044] 22 | 11 41,81

. X2 | 2854] 22 8 3041
B5p130x32n103fc30Kkinf | 8460 =St 58 . 5o
60°¢| 2504 | 22 7 26,61

x114312] 22 | 12 45,62

. X2 |30,43] 22 9 34,21
B5p130x32n225fc30Kkinf | 21691 oot ot o8 A oo
60°e| 267 | 22 8 3041

x1142.08] 22 | 12 45,62

, X2 |29.94] 22 8 30,41
B5p181x23h138fc30kinf 4045 [ : 901
60°¢| 32.51| 22 9 3421

x1 14854 22 | 13 49,42

. x2 132.93] 22 9 34 21

B5p64,5x64,5n1381c30KInT | 11431 2ot 28 ; 10
60°¢|21.32| 22 6 22 81

- A largura minima das faixas das armaduras do tirante foi adotada como
sendo o lado da estaca, considerando estaca quadrada de area
equivalente, esse critério foi adotado para os tirantes com numero

reduzido de barras.

Nao foi necessario adotar segunda camada para as armaduras dos blocos.
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Tabela 4.9 - Resumo do dimensionamento dos blocos sobre seis estacas

Blocos sobre 6 estacas |Fcac (kN) As,calc (sz) ] (Cm) [ As,efet (sz)
. x [54,66] 25 | 12 58,90
B6p143x35h145fc30kinf 16159 [~ 13356 25 2 3436
. x |4555] 25 | 10 49,09
B6p143x35h145fc25kinf 13466 | — 17, 56| 25 5 20,45
. x |6376] 25 | 13 63,81
B6p143x35h145fc35kinf 18852 |— 2975 ] 25 5 39.27
B6p143x35h145fc30k300 x |5466| 25 | 12 58,90
B6p143x35h145fc30k600 | 16159
B6p143x35h145fc30k900 y |3356| 25 7 34,36
. x |4913] 25 | 11 54,00
B6p143x35h108fc30kinf 10387 [ 13096 25 Z 3436
. x |52,09] 25 | 11 54,00
B6p143x35h236fc30kinf 26174 | — T3r'ga] 25 Z 34.36
. x |5214] 25 | 11 54,00
B6p200x25h145fc30kinf 18005 |— =252 T 95 5 39.27
. x |57,33] 25 | 12 58,90
B6p71x71h145fc30kinf 14342 | — e 25 5 20,45
R f._:\\l X !’/”-\‘:\ X
x2 “ _: CESES rr : E: 1’
607 60:i--/60% ‘g0% il --Hit--
S == - =

(@)

(b)

Figura 4.4 - Esquema de detalhamento dos tirantes: (a) blocos sobre cinco estacas, (b) blocos sobre

seis estacas

O modelo numérico em elementos finitos para a consideracdo das armaduras,
definido no DIANA, como sera apresentado posteriormente, considera aderéncia
perfeita entre a barra da armadura e o concreto adjacente. Sendo assim, nao foi
verificada a ancoragem das barras, nem a disposicdo de ganchos nas suas
extremidades. De qualquer maneira, entende-se que em uma eventual situagdo em
que o comprimento de ancoragem disponivel nao fosse suficiente, a decisdo a ser
tomada seria de aumentar a dimensao do bloco além das estacas, sem que isso
represente um aumento da capacidade portante do bloco, ou seja, isso nao

acarretaria mudangas no presente estudo.
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4.3.3 Armadura dos pilares

Para as armaduras dos pilares, adotou-se uma taxa geomeétrica de armadura
p = 3% da secgao de concreto do pilar. Esse valor foi adotado para fazer referéncia
ao meétodo analitico apresentado em Fusco (1995), com a finalidade de observar se
as hipoteses desse método se verificam nos blocos modelados em elementos finitos.
Além disso, € comum junto a fundagao os pilares possuirem uma taxa elevada de
armadura, pois sao grandes as intensidades das forcas solicitantes. Importante
lembrar que a taxa maxima de armadura permitida para pilares de acordo com a
ABNT NBR 6118:2007 é de p = 8%. Porém, para respeitar esse limite também na
regido de emenda por traspasse (espera dos pilares), € necessario manter uma taxa

maxima de p = 4% ao longo do restante do pilar.

Essa taxa de amadura ndo tem relagdo com as tensdes atuantes no pilar, pois na
modelagem em elementos finitos, 0 modelo constitutivo para o concreto do pilar foi
adotado como elastico linear, como sera apresentado posteriormente. Sendo assim,

buscou-se apenas analisar o efeito dessas armaduras dentro do bloco.

A armadura do pilar foi detalhada em toda a altura do bloco, iniciando-se acima das
camadas das armaduras uniformemente distribuidas (ficticias) até o topo do pilar.
Nao foi colocado gancho na extremidade inferior das barras, pois considerou-se que
todas estejam comprimidas e, como ja foi comentado, considerou-se aderéncia

perfeita entre as barras de ago e o concreto adjacente.

As barras das armaduras foram distribuidas uniformemente no perimetro do pilar.
Com um espagamento minimo definido de acordo com o critério de ABNT NBR
6118:2007 dado por:

20 mm

Apmin = be
1=2 ’ ¢agre

Nos pilares dos blocos sobre cinco estacas adotou-se barras com diametro ¢, =
22 mm e nos pilares dos blocos sobre seis estacas as barras foram consideradas
com didmetro ¢, = 25 mm, escolhidos com base nos didmetros indicados pela
ABNT NBR 7480:2007. O espagamento maximo foi definido como:
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2-ap

A max = {40 cm

Sendo a, o comprimento do menor lado do pilar.

O diametro das barras dos estribos foi definido de acordo com o seguinte critério:

5mm

1
¢t2{z¢e

Logo, adotou-se ¢, = 8 mm em todos os pilares.
O espagamento dos estribos foi definido pelo seguinte critério:

20cm
a, < ap
12- ¢, =12-2,2=26,4cm

Logo, adotou-se a,, = 20 cm em todos os pilares.

Também foram detalhadas barras transversais adicionais junto aos estribos para a
protecao das barras longitudinais contra a flambagem, de modo a manter a distancia
maxima das barras longitudinais a quina das barras transversais de 20 - ¢, = 16 cm,
de acordo com o critério da ABNT NBR 6118:2007. O modelo de elementos finitos
do DIANA nao representa a flambagem das barras longitudinais, mesmo assim,
optou-se por detalha-las para investigar se essas barras transversais poderiam

alterar o comportamento do bloco.
4.4 Aspectos da modelagem em elementos finitos

4.4.1 Consideracfes iniciais

Com a finalidade de observar as tendéncias dos comportamentos estruturais dos
blocos sobre estacas, foi realizada analise por meio do método dos elementos
finitos, considerando a nao linearidade fisica dos materiais. Para o processamento

dos blocos, optou-se por utilizar o programa computacional DIANA. Para o pré-
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processamento e visualizagdo dos resultados, foi utilizado o programa
computacional FX+ for DIANA. Esses programas estavam licenciados para o
Departamento de Engenharia de Estruturas (EESC-USP) no periodo de realizagao

da pesquisa.

Ao modelar uma estrutura em elementos finitos, os modelos numéricos sao
utilizados para representar a estrutura real com a maior fidelidade possivel. De
qualquer modo, sempre vao existir limitacdes. Na maioria das vezes, obter um
modelo muito refinado significa uma disponibilidade de tempo, para fazer e refazer
os processamentos o quanto for necessario, além de empregar modelos numéricos
cada vez mais complexos. Logo, é importante saber a condi¢ao de refinamento do
modelo numérico, em virtude dos resultados que se pretende obter e do tempo

disponivel para realizar o estudo.

Souza (2004) e Barros (2009) apresentaram estudos relacionados aos modelos
numericos e parametros utilizados na analise nao linear por meio do método dos
elementos finitos. Esses pesquisadores demonstraram qual a influéncia de cada
parametro no comportamento estrutural dos modelos em elementos finitos. Nesse
trabalho, alguns critérios considerados na modelagem numérica foram adotados
com base nas recomendacgdes desses pesquisadores e do manual do DIANA (2012)
e serao apresentados nos itens seguintes. Para maiores informagdes, recomenda-se

consultar as bibliografias pertinentes ao assunto.

4.4.2 Programas computacionais DIANA e FX+ for DIANA

O pacote computacional DIANA é um programa computacional que utiliza o método
de elementos finitos e é baseado no método dos deslocamentos. O programa vem
sendo desenvolvido na Holanda desde 1972 por engenheiros civis da TNO Building

and Construction Research Company.

O DIANA é um processador para analises em elementos finitos que permite a
resolucdo de sistemas de equacdes lineares e nao lineares por meio de varios
métodos. Possui diversos modelos constitutivos para representar fendbmenos
complexos existentes em estruturas de concreto armado, como: fissuracao,

plasticidade, fluéncia, cura, efeitos de temperatura e instabilidade. Possibilita realizar
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analise estatica linear, ndo linear, modal, entre outras. O programa possui uma série
de elementos finitos em sua biblioteca, tais como elementos de vigas, sodlidos,
membranas, placas, cascas, elementos de contato e de interface, entre outros. Na

Figura 4.5 é mostrada a interface inicial do DIANA.

Por ter apenas o carater de processador, o DIANA necessita de outros aplicativos
para realizar o pré-processamento, preparando os arquivos de maneira adequada ao
processamento, e de programas para realizar o pos-processamento, nos quais €
possivel visualizar os resultados. Para isso, é possivel utilizar os programas iDIANA
ou o FX+ for DIANA.

f -
L} Diana - dianaff =& !
File View Analysis Help

&l >+ ?

| Mame Type Status
1 Input Done
2 )

-l

Figura 4.5 - Interface inicial do DIANA

O iDIANA é um programa computacional criado para o pré-processamento e pos-
processamento e faz parte do pacote computacional do DIANA, porém o seu uso se
torna vantajoso apenas por meio de script, que € um arquivo que contém o algoritmo

com os comandos necessarios para a realizagdo da modelagem da estrutura.

O FX+ for DIANA é um programa computacional criado para o pré-processamento e
pos-processamento do DIANA, e precisa ser adquirido a parte. O FX+ for DIANA
surgiu a partir de uma aliancga estratégica entre a MIDAS Information Thecnology Co.
Ltd. (MIDAS IT) e a TNO. Sendo projetado pela TNO e desenvolvido pela MIDAS IT.

FX+ for DIANA é um avangado CAD (Computer Aided Design). A interface grafica do
programa permite, de maneira simples e rapida, a modelagem da geometria, a
geracao automatica da malha de elementos finitos, possui recursos para edicao da

malha, aplicagdo das condigbes de contorno e carregamento (Figura 4.6). Ao
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modelar uma estrutura no FX+ for DIANA, € possivel fazer varias alteragoes,
possibilitando variar os paradmetros desejados e criar assim, uma variedade de
estruturas a serem analisadas. Essa vantagem permitiu criar varios blocos sobre

estacas analisados com rapidez e agilidade.

Ao modelar uma estrutura no FX+ for DIANA é possivel definir apenas algumas
propriedades dos materiais. Para o concreto, por exemplo, sé é possivel definir
apenas a propriedades elasticas. Sendo assim, é necessario utilizar o MeshEdit para
definir as propriedades néao lineares para os matérias. O MeshEdit € um aplicativo

que faz parte do pacote computacional do DIANA.
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Figura 4.6 - Interface grafica do FX+ for DIANA

4.4.3 Modelo constitutivo do concreto

Em estruturas de concreto sabe-se que, atingida certa intensidade de solicitagao,
ocorre uma reducdo da capacidade resistente com acréscimo significativo das
deformacdes. Esse comportamento existe em virtude de um efeito que ocorre no
material denominado de ““strain softening”, também conhecido como “amolecimento”
ou “encruamento negativo” do material, e ocorre tanto no comportamento a tragéo

COMO na compressao.
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Para representar esse efeito, o DIANA utiliza critérios da Mecanica da Fratura e da
Mecénica do Dano. Para simulagao do efeito de fraturamento do concreto, o DIANA
dispde de dois modelos distintos de fissuracdo: modelo de fissuragcdo discreta

(discrete crack model) e o modelo de fissuragao distribuida (smeared crack model).

Nas analises feitas no presente trabalho, optou-se por utilizar o modelo de
fissuragao distribuida. Este modelo considera o material sempre como um meio
continuo, porém introduz a danificagdo causada pela abertura de fissuras, mantendo
a discretizagdo original da malha de elementos finitos enquanto as fissuras se

propagam.

Os parametros da mecanica da fratura necessarios para representagcao do smeared
crack model sdo a energia de fratura na tracdo e na compresséao, as resisténcias a
tragcao e a compressao, o coeficiente de retengdo ao cisalhamento e o comprimento

de banda das fissuras.

4.4.3.1 Energia de fratura

A energia de fratura, tanto na tragdo como na compresséo, pode ser entendida como
a energia necessaria para causar um dano irreversivel no material. Uma maneira de
medir energia de fratura a tragdo é realizar um ensaio de deformagao controlada e
medir a area do diagrama tensao versus abertura de fissuras. Como nao foi possivel
realizar esse ensaio, foi adotada a recomendagao do CEB-FIP Model Code 1990
(1993) que relaciona a energia de fratura a tracdo com a resisténcia a compressao
do concreto e tamanho maximo do agregado graudo, como mostrado na seguinte

equacao:

0,7

Gr = Gyo * <fc_m) 4.2
f;:mo

sendo:

Gy - energia de fratura a tragdo, dadaem N - mm/mm?;

fomo = 10 N/mm?;
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f.m - resisténcia média do concreto a compressao, igual a f,, + 8 (N/mm?);
fex - resisténcia caracteristica do concreto a compressao, dada em N/mm?;

Gro - parametro que depende do tamanho maximo do agregado, conforme

apresentado na Tabela 4.10.

Como também nao foi possivel realizar ensaio para medir a energia de fratura a
compressdo do concreto, adotou-se a recomendacdo de Feenstra e Borst (1993)'
apud Souza (2004), que indicaram, por meio de ensaios experimentais, que a
energia de fratura do concreto na compressao G, apresenta valores entre 50 e 100
vezes superiores a energia de fratura a tragdo, G;. Neste trabalho, adotou-se
G. = 50 - G¢. Para considerar a energia de fratura a tragdo e a energia de fratura a
compressao do concreto no modelo constitutivo, foram utilizados os comandos GF1

e GC no DIANA, respectivamente, como mostrado na Figura 4.7.

Tabela 4.10 - Valores de Gf,em fungéo de ¢4y

[Adaptado de CEB-FIP Model Code 1990 (1993)]

Pagre(m) (ngfomm 9
8 0,025
16 0,030
32 0,058

4.4.3.2 Resisténcia do concreto na compresséao e na tracao

Foi considerada a resisténcia caracteristica a compressédo do concreto f.,. A
resisténcia a tracdo do concreto foi calculada a partir da equag¢ao do CEB-FIP Model
Code 1990 (1993):

' FEENSTRA, P. H.; BORST, R. (1993). Aspects of Robust Computational Modeling for Plain and
Reinforced Concrete. Heron, v.38, n.04, Delft, Netherlands, p.3-76.
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fc_k)z/3 4.3

fetm = fctkO,m (
f cko

sendo f.ikom = 1,4 MPa e fyo = 10 MPa.

As resisténcias a tragcdo e a compressao do concreto foram consideradas pelos

comandos TENSTR e COMSTR, respectivamente, como mostrado na Figura 4.7.

® | C30 properties = "g".
coor (]
Property Name Value N _. : Import... |

YOUNG Young's moduus 31008

POISON Poisson's ratio 0.2

TOTCRK Total strain base... FIXED

TENCRY Tensile curve name EXPONE

TENSTR Tensibe strength 2.9

GF1 Mode-] tensile fr.. 0.0761 e

COMCRY Compression cur. PARABD

COMSTR Compressive stre... 30

GC Compressive frac... 3.8029

REDCRY Reduction due to... ¥C1993

SHRCRY Shear retention f... CONSTA

BETA Shear retentionf... 0.2

NAME Material name <30

CNFCRY Confinement mo... VECCHI ~

Figura 4.7 - Definigdo do modelo constitutivo, no MeshEdit, para o concreto com resisténcia de

30MPa a compressao

4.4.3.3 Coeficiente de retencao ao cisalhamento

O coeficiente de retengdo ao cisalhamento f é um parametro que reduz o valor do
modulo de elasticidade transversal do material quando ocorre fissuragdo. O
programa computacional DIANA disponibiliza trés modos para consideragao desse
efeito: retengcdo completa, retengcdo constante e retencdo variavel. Na retencéo
completa, o mdédulo de elasticidade transversal ndo sofre redugdo. Na retencao

constante, o usuario define um valor para o parametro no intervalo entre 0 e 1. Na
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retencdo variavel o parédmetro f é calculado como uma fung¢do da fissuragdo do

material.

O parametro p representa a parcela de tensdes tangenciais que o concreto ainda
resiste apds a fissuracdo, como uma maneira de considerar o atrito entre os
agregados. Sendo assim, um valor de  muito préximo de zero indica que se surgiu
uma fissura, ndo ocorrera mais a transferéncia de tensdes tangenciais naquela
regido fissurada. De maneira analoga, se for adotado um valor de f muito préximo a
unidade, seria 0 mesmo que considerar que ocorrera a transferéncia total de tensdes
tangenciais mesmo para um estado avangado de fissuragdo do material, 0 que néo

corresponde a realidade.

Nesse trabalho, foi considerada retencdo constante. Porém, houve dificuldade em
determinar qual o valor de p seria adotado. Barros (2009) analisou a influéncia
desse parametro no comportamento estrutural de blocos sobre duas estacas. O
pesquisador analisou valores variando de 0,01 até 0,99 e constatou que para valores
muito pequenos, a resisténcia do bloco diminui consideravelmente. Souza (2004)
também testou diferentes valores de S e nao verificou mudangas significativas no
comportamento dos blocos ao adotar valores extremos como 0,001 ou 0,99. Como
os valores considerados por esses pesquisadores nao apresentou-se como uma
indicagdo segura, optou-se por analisar diferentes valores de B e verificar a
influéncia no comportamento de um dos blocos sobre seis estacas analisados. O
bloco escolhido foi o B6p143x35h145fc30k300.

No grafico da Figura 4.8 é possivel observar que, para um valor muito pequeno de f3,
houve significativa redugao da resisténcia do bloco, sendo que a ruina foi observada
para valores muito baixos nas tensées de compressao no concreto. Para os valores
de 0,5 e 0,9 o bloco ndo indicar um comportamento pos-pico que caracterizasse a
ruina, apresentando tensées de compressdo no concreto com valores tdo altosm

que se mostraram distantes da realidade.

Souza (2004) indicou que normalmente se adota f = 0,2. Ao testarmos esse valor,
foi possivel constatar que a resisténcia obtida por meio da modelagem numérica
apresentou a mesma ordem de grandeza dos valores de resisténcia obtidos pela

maioria dos métodos analiticos estudados. Sendo, considerou-se = 0,2.
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De qualquer maneira, a utilizagdo deste parametro ainda gera algumas incertezas, e
nao seria viavel, neste trabalho, buscar um valor ideal para g, pois ndo se possui
ensaios experimentais de blocos sobre cinco ou seis estacas, semelhantes aos

estudados, para calibrar esse parametro.

O comando usado para considerar a retencdo constante € o SHRCRYV, com valor
CONSTA, e o comando para definir o valor de g é o BETA, como mostrado na
Figura 4.7.

F(KN) 7000
6000
5000
4000
3000
2000

1000

0
0 10 20 30 40

Deslocamento (mm)

Figura 4.8 - Grafico de forga versus deslocamento do bloco B6p143x35h145fc30k300 para diferentes

valores de f8

4.4.3.4 Comprimento de banda das fissuras

O comprimento de banda de fissuras € utilizado para suprir a dependéncia de malha
do modelo. Esse parametro pode ser fornecido pelo usuario, caso contrario o
programa calcula esse valor a partir do tipo de elemento finito utilizado. No caso de
elementos finitos solidos o comprimento de banda de fissuras € calculado pelo

DIANA pela raiz cubica do volume do elemento:

_ i/ve 4.4
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sendo:
I, - volume do elemento finito adotado;
t - € o comprimento de banda de fissuras.

Optou-se por deixar que o DIANA calculasse esse parametro.

4.4.4 Modelos Total Strain

O modelo de fissuragao distribuida descrito anteriormente representa o efeito da
fissuracdo no concreto em um determinado ponto da malha de elementos finitos. No
entanto, € preciso compreender como o programa trata a abertura e a orientagao
dessas fissuras. Um dos modelos utilizados pelo programa para representar esse

efeito é por meio dos Modelos Total Strain.

Os modelos Total Strain descrevem o comportamento do material na tragdo e na
compressao baseados apenas numa relagdo tensdo-deformacéo. De acordo com o
manual do DIANA (2012), esses modelos representam de maneira satisfatéria os

estado limites ultimo e de servico de estruturas de concreto armado.

O modelo Total Strain utilizado nesse trabalho é o Fixed Crack Model, que mantém o
mesmo angulo da abertura da primeira fissura a medida que esta se propaga pelo
concreto. A utilizacdo desse modelo é feita por meio do comando TOTCRK, com
valor FIXED, como mostrado na Figura 4.7.

A entrada de dados para o Fixed Crack Model é compreendida por parametros como
o médulo de elasticidade longitudinal do material, coeficiente de Poisson, resisténcia
a tracdo e a compressao do concreto e as curvas para o comportamento a tragao a

compressao do concreto.

4.4.4.1 Curvas de comportamento do concreto

O DIANA disponibiliza diversas leis constitutivas para o comportamento dos
materiais tanto a tragdo como a compressao. Essas leis sdo baseadas na energia de

fratura, anteriormente detalhada.
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Nesse trabalho, foram utilizadas a curva exponencial para representar o
comportamento do concreto a tragdo, e a curva parabdlica para representar o
comportamento do concreto a compressao, esquematizadas na Figura 4.9. A
utilizacao dessas curvas é feita por meio do comando TENCRYV, com valor EXPONE

e do comando CMCRYV, com valor PARABO, como mostrado na Figura 4.7.

a EXPONE

PARABD a

(a) (b)
Figura 4.9 - Comportamento dos materiais disponivel no DIANA: (a) Modelo exponencial para tragéo,
(b) Modelo parabdlico para compressao.
[Fonte: DIANA user’s Manual (2012)]

4.4.4.2 Mobdulo de elasticidade

Para o calculo do modulo de elasticidade, optou-se por utilizar a equacao
recomendada pelo CEB-FIP Model Code 1990 (1993) e indicada no manual do
DIANA (2012). Sendo assim, o mddulo de elasticidade inicial foi calculado pela

seguinte equacao:

Frn )1/ 3 45

meO

Eci=Ec (

sendo:
fem :fck+8MPa;

femo = 10 MPa;

E., = 2,15 -10* MPa.
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Por se tratar de um estudo tedrico, considerou-se que a resisténcia a compressao do
concreto € conhecida, sem desvio em relac&o a resisténcia média, ou seja f.,, = fox-
No DIANA, o médulo de elasticidade € definido pelo comando YOUNG, como

mostrado na Figura 4.7.

4.4.4.3 Coeficiente de Poisson do concreto

De acordo com as recomendag¢des do CEB-FIP Model Code 1990 (1993), o
coeficiente de Poisson do concreto foi considerado igual a v = 0,2. No DIANA o valor
do moddulo de elasticidade é definido pelo comando POISSON, como mostrado na

Figura 4.7.

4.4.4.4 Efeito da fissuracao lateral

O DIANA permite a consideracdo do efeito lateral em virtude da fissuragdo nos
modelos total strain. O modelo adotado pelo DIANA é o proposto por Vecchio e
Collins, descrito em DIANA (2012), esse modelo é utilizado por meio do comando
REDCRYV, com valor VC1993 (ver Figura 4.7). Essa fungdo permite que no concreto
fissurado, grandes deformagdes, ocasionadas por tragao perpendicular as dire¢des
principais de compressao, reduzam a tensao de compresséao limite do concreto. Na

Figura 4.10 esta esquematizado como o DIANA considera essa redugéo.

4.4.45 Efeito do confinamento lateral

Nos modelos total strain o efeito de compresséao lateral € considerado pelo DIANA
por meio do comando CNFCRYV, com valor VECCHI (ver Figura 4.7). Isso possibilita
o aumento da tensao de compressao limite do concreto em virtude do confinamento

lateral.
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12 17 Vacchio and Collins
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Figura 4.10 - Fator de reducgéo devido a fissuragao lateral
[Fonte: DIANA user’s Manual (2012)]

4.45 Modelo constitutivo do ago

O comportamento considerado para o aco das barras € o de Von Mises, disponivel
no DIANA. O comando usado para definir esse modelo € o YIELD, com valor
VMISES.

Esse modelo representa um comportamento elastoplastico perfeito, com um trecho
de deformacdbes elasticas e um trecho de escoamento. A entrada de dados desse
modelo & composta pelo modulo de elasticidade do material, a tensdo de

escoamento e o coeficiente de Poisson.

4.4.5.1 Mobdulo de elasticidade do aco

A partir das recomendag¢des da ABNT NBR 6118:2007, o médulo de elasticidade do

aco das barras foi considerando com valor de E; = 210 GPa.

4.4.5.2 Coeficiente de Poisson do ago

O coeficiente de Poisson para o ago das barras foi considerado igual v = 0,3.
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4.4.5.3 Resisténcia do aco

A resisténcia das barras de acgo foi considerada igual a f,, = 500 MPa a fim de fazer

referéncia a resisténcia caracteristica ao escoamento do aco CA-50, indicado na
ABNT NBR 6118:2007.

446 Elementos finitos utilizados

Para a modelagem do concreto das estacas, do pilar e do bloco, foi utilizado um
elemento sélido. A escolha do elemento finito é feita automaticamente pelo
programa FX+ for DIANA de acordo com cada tipo de analise e com os elementos
finitos disponiveis na biblioteca do DIANA. Sendo assim, o elemento finito indicado
foi o CHX60. Esse elemento é isoparamétrico com vinte nés e fungdo quadratica
para aproximacao dos deslocamentos, como mostrado na Figura 4.11. Cada no

possui trés graus de liberdade, que séo as translagdes nas diregbes x, y e z.

Para modelagem das barras de ago das armaduras foi utilizado o recurso do DIANA
chamado de reinforcements, que funcionam apenas como enrijecedores dos
elementos finitos aos quais estdo conectados, com comportamento habilitado na
diregao axial da barra, como mostrado na Figura 4.12. Para utilizar esse recurso foi

necessario considerar a aderéncia entre as barras de ago e o concreto adjacente.

Para a modelagem das molas na base das estacas, o FX+ for DIANA indicou o
elemento finito de mola SP2TR, disponivel na biblioteca de elementos finitos do
DIANA. Esse elemento possui dois ndés e um grau de liberdade por nd, que € o
deslocamento no eixo da barra, como mostrado na Figura 4.13. A unica propriedade

necessaria para definir o comportamento desse elemento é o coeficiente de mola.



138

wi(§,1),C) =ao + a1§ + azn + az( + as&ny + asn(+
a6&C + a76* + agn® + agC® + ay0nH
€20+ @1282C + 013677 + 4116 + aisrP(+
a16nC* + ar7E°nC + arsén’C + a19éng”

Figura 4.11 - Elemento CHX60 com fungéo para aproximagao dos deslocamentos [DIANA (2012)]
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Figura 4.12 - Reinforcement inserido em elemento finito solido [DIANA (2012)]
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Figura 4.13 - Elemento finito SP2TR e fung&o para calculo dos deslocamentos [DIANA (2012)]

4.4.7 Malha de elementos finitos

Para a modelagem dos blocos, optou-se por utilizar malha mapeada, gerando uma
malha com elementos finitos com formato de paralelepipedos. Sendo assim, é
possivel obter bons resultados sem a necessidade de um grau maior de
discretizacdo da malha, o que nao seria possivel com a utilizacdo de malha
automatica e a utilizagcdo de elementos finitos em formato de tetraedro. Na Figura
4.14 sao mostrados os blocos modelados com a malha mapeada. Na Figura 4.15

sao mostradas as armaduras modeladas nos blocos.
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Figura 4.14 - Malha mapeada de elementos finitos: (a) ¥4 de um dos blocos sobre seis estacas, (b)

metade de um dos blocos sobre cinco estacas
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Figura 4.15 - Modelagem das armaduras dos tirantes e do pilar: (a) 4 de um dos blocos sobre seis

estacas, (b) metade de um dos blocos sobre cinco estacas

Com o uso da malha mapeada, foi necessario considerar a secao transversal das
estacas com area quadrada, mantendo a area equivalente a seg¢ao circular. Logo, as

estacas foram modeladas com se¢ao quadrada de lado igual a 53,2 cm.

Na modelagem do pilar e das estacas, foi considerado um pequeno trecho desses
elementos, com a finalidade de uniformizar as tensbes das regides de apoio e de
carregamento, para o bloco. Para as estacas, optou-se por modelar um trecho
referente a duas vezes o lado da face da estaca, igual a 107 crm com o objetivo de

reduzir possiveis mudangas no fluxo de tensbées geradas pelas condi¢gdes de apoio
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das estacas. Para o pilar, optou-se por modelar o trecho referente ao maior lado do

pilar, logo, para cada secéao de pilar foi considerado um comprimento diferente.

Considerou-se que os resultados alcangados com elementos finitos de dimensdes
maximas de 15 c¢m foram satisfatorios para os blocos sobre seis estacas, por esses
possuirem uma geometria regular. J& para os blocos sobre cinco estacas foi

necessario adotar elementos finitos com dimensdes maximas de 13,5 cm.

4.4.8 Condicdes de contorno

Para reduzir o tempo de processamento dos blocos, foi utilizado o artificio da
simetria, permitindo modelar apenas parte dos blocos. Para os blocos sobre seis
estacas, por possuirem dois eixos de simetria, foi possivel modelar apenas um
quarto do bloco, como mostrado na Figura 4.14a. J4 para os blocos sobre cinco
estacas, por ter apenas um plano de simetria, foi modelada a metade de cada bloco,

como mostrado na Figura 4.14b.

Para aplicar a simetria, a condicao de contorno aplicada foi a restricao da translacao
dos noés na diregao perpendicular ao plano de corte, como mostrado na Figura 4.16,

em que as pequenas setas vermelhas indicam a restricdo de deslocamento aplicado.

As estacas foram apoiadas somente na base, com as molas atuando apenas na
diregdo vertical posicionadas nos nés da malha na face inferior das estacas. Para
facilitar a consideracdo da mola na base das estacas, utilizou-se o artificio do “n6
mestre”, em que o deslocamento vertical de todos os nds da face inferior de uma
estaca, fosse igual ao deslocamento vertical do nd principal. Na Figura 4.17estao
mostradas as situagdes de apoio das estacas, com apoio rigido e apoio sobre mola,

utilizando o artificio do “nd mestre”.
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(b)

Figura 4.16 - Restrigdo da translagédo nos planos de simetria dos blocos: (a) ¥4 do blocos sobre seis

estacas, (b) metade do bloco sobre cinco estacas

|

(a) (b)

Figura 4.17 - Apoio das estacas utilizando “né mestre”: (a) apoio rigido, (b) apoio sobre mola

A aplicacdo de carregamento da estrutura foi feita por meio de passos fixos de
deslocamento aplicado nos nés da face do topo do pilar. Para cada bloco foi
necessario definir uma combinacao diferente entre o0 niumero de passos € o valor do
deslocamento, até levar a estrutura ao colapso. No FX+ for DIANA foi definido um
deslocamento de 1,0 mm, e na analise nao linear no DIANA, cada passo aplicado

correspondeu a uma parcela deste carregamento unitario.

Para a aplicagéo dos deslocamentos, também foi utilizado o artificio do “né mestre”
nos nos da face superior do pilar, igualando o deslocamento desses nds ao
deslocamento aplicado. Na Figura 4.18 é mostrada a aplicagdo do deslocamento

vertical a partir da seta vermelha, utilizando “n6 mestre”.
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Figura 4.18 - Aplicagédo do deslocamento no topo do pilar utilizando “né mestre”

449 Andlise ndo linear

O procedimento para realizar uma analise nao linear fisica, além de envolver a
definicdo dos modelos constitutivos para os materiais, condicbes de apoio e de
carregamento, consiste também em definir critérios relacionados como o método de
resolugdo do sistema de equagbes nao lineares utilizado, os critérios de
convergéncia do problema, bem como outros recursos disponiveis para auxiliar na

convergéncia do problema.

4.4.9.1 Método de resolucéo do sistema de equacdes nao lineares

O DIANA dispbe de diversos métodos que podem ser aplicados como estratégia na
resolucao dos sistemas de equagdes nao lineares. O método utilizado nas analises

nesse trabalho foi o de Newton-Raphson Regular.

A estratégia incremental-iterativa de Newton-Raphson Regular busca calcular um
incremento nos deslocamentos em cada etapa de carga. Para tanto, a cada iteragao
€ preciso atualizar a matriz de rigidez, sendo nesse caso, denominada matriz de
rigidez tangente, como esquematizado na Figura 4.19. Esse método exige maior
capacidade de memoria dos computadores, porém apresenta convergéncia com

poucas iteracoes.
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Figura 4.19 - Método de iteragdo de Newton-Raphson Regular
[DIANA (2012)]

Na resolucdo de sistemas de equacgdes nao lineares, € comum a ocorréncia de
problemas que podem dificultar a convergéncia de determinadas solu¢des. Para
amenizar esse problema, foi utilizado o recurso line search, disponivel no DIANA e
que pode ser ativado quando se aplica carregamento por controle de
deslocamentos. O critério line search busca um multiplicador 6timo para os

incrementos de deslocamentos, de modo a acelerar a convergéncia das solugoes.

4.4.9.2 Critério de convergéncia

Em relagao aos critérios de convergéncia, o DIANA dispde de critérios baseados em
normas (moédulo) de forgca, deslocamento, energia e residuos, todos esses
comparados com um valor maximo de erro fornecido pelo usuario. Neste trabalho,
optou-se por utilizar o critério de convergéncia em energia. Esse critério é baseado

no trabalho das forgas internas presentes na estrutura.

Souza (2004) indica que o critério de convergéncia baseado em energia como o
mais interessante, pois considera simultaneamente o efeito das forcas e dos

deslocamentos. O autor conseguiu bons resultados em suas analises adotando

tolerancia de 1-102 em termos energéticos. Esse valor também foi adotado nesse

trabalho.
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5 RESULTADOS E ANALISES

5.1 Consideracg®es iniciais

Neste capitulo sdo apresentados os resultados obtidos a partir da analise estrutural
por meio da modelagem dos blocos em elementos finitos, os resultados dos

métodos analiticos e as respectivas analises.

O capitulo esta dividido, basicamente, em trés partes. A primeira parte indica como
os resultados obtidos nas modelagens em elementos finitos foram interpretados e

quais as considerac¢des que foram feitas.

A segunda parte apresenta os resultados das analises obtidas com o processamento
dos blocos em elementos finitos, a partir dos parametros que foram modificados nos
blocos, como: deformabilidade do solo de apoio das estacas, forma da secéo

transversal do pilar, altura do bloco e resisténcia do concreto.

A terceira e Ultima parte trata da andlise dos resultados do dimensionamento dos

blocos obtidos com cada método analitico considerado.

5.2 Analise daruina dos blocos sobre estacas

Ao processar os blocos em elementos finitos, foi possivel montar graficos de forca
versus deslocamento, e assim, ter uma nocdo da resisténcia dos blocos sobre

estacas estudados.

Em um ensaio experimental, & medida que se aplica o deslocamento, os blocos

apresentam a respectiva reagdo. Com uma intensidade elevada de deformagoes, o
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concreto comeca a fissurar, transferindo as tensdes para as barras da armadura, até
gue se iniciem as rupturas localizadas do concreto e/ou escoamento das barras da
armadura, finalizando com a ruina do elemento estrutural e, definindo, assim, sua
resisténcia. No modelo numérico espera-se obter um comportamento semelhante,
apresentando um comportamento “pds-pico” definido pela perda de resisténcia do
elemento estrutural (ver Figura 5.1a). No entanto, em alguns casos pode ser dificil
detectar a resisténcia do elemento analisado, como ocorreu com alguns blocos
estudados. Mesmo o modelo apresentando diminuicdo na forca resistente ao
deslocamento aplicado, os blocos continuaram resistindo e apresentaram aumento
posterior da forca resistente de maneira indefinida, sem indicar o “pGs-pico” (ver
Figura 5.1Db).

F(kN) 25000 F(kn) 20000
18000

20000 16000

14000

15000 12000

10000

10000 8000

Alongamento
maximo da
armadura

6000

5000 4000

2000

0 5 10 15 20 25 30 Y 10 20 30 40
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)

(a) (b)
Figura 5.1 - Gréfico de forca versus deslocamento: (a) comportamento do bloco
B6p143x35h145fc35k600 indicando forca resistente em virtude do “pds-pico”; (b) comportamento do
bloco B6p143x35h145fc30k300 apresentando ponto em que foi atingido o alongamento maximo da

armadura.

Com base nessa constatagcdo, passou-se a considerar que a partir de certo estagio
de tensdes e de deformagfes, 0 modelo numérico adotado ndo foi capaz de indicar

um comportamento condizente com os dos materiais empregados.

Uma das justificativas para essa incongruéncia pode ser a utilizacdo do modelo
numerico que considera a aderéncia perfeita entre as barras das armaduras e o
concreto adjacente. Muitas vezes essa aproximacdo € representativa até certo
estado de deformacdes, porém se torna duvidosa para grandes deformacdes. Outro

motivo pode ser atribuido ao modelo utilizado para as barras de aco da armadura,
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gue nao indica um alongamento maximo ao se atingir a resisténcia de escoamento.
A ABNT NBR 6118:2007 recomenda que as barras da armadura de aco CA-50

tenham um alongamento ultimo nominal de 10%so.

Além desse motivo, acredita-se também que a definicdo dos valores para o
coeficiente de retencdo ao cisalhamento f e da energia de fratura G., para o

concreto, possa ter influenciado neste comportamento pés-pico.

De qualquer modo, a resisténcia do bloco foi considerada quando ocorreu pelo

menos uma das seguintes situacgoes:

- Comportamento “pés-pico” indicando a for¢a resistente (situacao tipica), como
mostrado no grafico da Figura 5.1a;

- Mudanca consideravel no fluxo de tensdes ao ser detectada perda de
resisténcia (Figuras 5.1b e 5.2), indicando diminui¢cdo no valor das tensdes de
compresséo nas bielas;

- Alongamento maximo permitido de 10%o para as barras das armaduras

principais do bloco (Figura 5.3).

+ L’ M, mm

UNIT] N, :
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress $3 Nodes{V) , Load Step 468{24.27) iDATA] Structural Monlinear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 470{24.3)

@) (b)
Figura 5.2 - Tens6es principais de compresséo no bloco B6p143x35h145fc30k300. Superficie de

UNIT] N, mm

tensdo a 4 MPa de compressao indicando a formacao das bielas: (a) na iminéncia da ruina do bloco ;

(b) logo apds a ruptura do concreto na biela junto a estaca mais préxima.
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Figura 5.3 - Alongamento das barras da armadura principal do bloco B6p143x35h145fc30k300

5.3 Modelo numeérico adotado para o concreto do pilar e das

estacas

Antes de prosseguir com a modelagem dos blocos em elementos finitos, surgiram
algumas duvidas a respeito do comportamento do pilar. Uma vez que as areas, do
pilar e das estacas, foram definidas a partir de um projeto exemplo, néo foi possivel
ter a certeza se o pilar ou as estacas iriam ruir antes do bloco ou vice-versa. A partir
desta duvida, foram modelados dois blocos sobre seis estacas considerando duas
situacfes: uma com o0 concreto de comportamento ndo linear no pilar e outra
considerando comportamento elastico-linear para o concreto do pilar. Nas duas
situacOes, a taxa de armadura do pilar foi mantida em p = 3% e 0 concreto das

estacas com comportamento elastico-linear.

Como pode ser visto no grafico da Figura 5.4, o bloco cujo pilar foi modelado em
concreto com comportamento linear apresentou maior resisténcia que o bloco cujo
pilar foi modelado com concreto comportamento ndo-linear. Porém, ao analisar o
fluxo de tensdes para as duas situagdes, é possivel perceber que quando o pilar foi
considerado com comportamento ndo-linear, foi no pilar que ocorreu a ruptura do

concreto, e ndo no bloco, como pode ser visto na Figura 5.5.

Ja para o bloco com pilar de concreto de comportamento elastico-linear tem-se a

certeza que a ruina do modelo se da no bloco pela ruptura do concreto ou por
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alongamento excessivo da armadura dos tirantes, descartando qualquer divida em
relacéo a rupturas localizadas no pilar ou nas estacas. Logo, optou-se por modelar o
pilar e as estacas considerando sempre comportamento elastico-linear para o

concreto nesses elementos.
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e 30-linar
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| dstico-linaer
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0 5 10 15 20 25 30

Deslocamento (mm)

Figura 5.4 - Grafico de forca versus deslocamento do bloco B6p143x35h145fc30k300 considerando a

situacdes em que o concreto do pilar tenha comportamento ndo-linear ou elastico-linear.

o

T T .

0.1%

UNIT] M, mm e -i\.

UNIT] N, mm
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) , Load Step 150(14.5) [DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) , Load Step 151(14.55)

(a) (b)
Figura 5.5 - Tensdes principais de compressao no bloco B6p143x35h145fc30k300: (a) na iminéncia

da ruina ; (b) logo ap6s a ruptura do concreto no pilar.

Outra davida foi a respeito da influéncia da armadura do pilar que se ancora ao
longo da altura uatil do bloco. Para verificar essa influéncia foram modelados dois
blocos sobre seis estacas: um bloco cujo pilar tenha taxa de armadura de p = 3%,
sendo esta armadura disposta em toda a altura do bloco e o outro bloco foi

modelado sem armadura no pilar.
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Como pode ser visto no grafico da Figura 5.6, a disposicdo da armadura do pilar
permitiu um acréscimo de resisténcia do bloco. Por meio da Figura 5.7, percebe-se
gue as armaduras melhoraram a distribuicdo das tensdes na regido do bloco junto
ao pilar. A transferéncia das tensdes de compressao oriundas do pilar ndo se deu
somente na regido de contato entre o pilar e o bloco, mas sim por uma zona

comprimida que se estende abaixo dessa regiao.

F (kN) 20000
18000
16000
14000
12000
2000

6000

4000 — " wmSem armadura

2000 = == T —_om armadura
0 5 10 15 20 25 30
Deslocamento (mm)
Figura 5.6 - Gréafico de forga versus deslocamento do bloco B6p143x35h145fc30k300 considerando a
situagdo sem armadura do pilar ao longo da altura util do bloco ou a situacdo com essa armadura.

1N, © [UNIT] N, mm o
DATA] Structural Monlinear . Principal Stress 53 Modes(V) , Load Step 329(20.07) {DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 328(20.07)

UNIT] N, mm

@) (b)
Figura 5.7 - Tensdes principais de compresséo no bloco B6p143x35h145fc30k300, com armadura do
pilar ao longo da altura util do bloco, préximo a ruptura: (a) Superficie em que atua uma tenséo de

4MPa de compresséo; (b) corte diagonal.
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J& no bloco com pilar sem armadura (ver Figura 5.8), € possivel perceber que a
transferéncia das tensdes de compressdo oriundas do pilar ficou mais restrita a

regido de contato entre o pilar e o bloco.

k.

UNIT] N, mm

UNIT] N, mm _l
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3 Nodes(V) , Load Step 192(14 ) EDATA] Structural Nonlinear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 192(14 8)

(a) (b)
Figura 5.8 - Tens®es principais de compresséo no bloco B6p143x35h145fc30k300, sem armadura do
pilar ao longo da altura util do bloco, proximo a ruptura (passo de carregamento com 14,6mm de
deslocamento aplicado): (a) Superficie em que atua uma tensdo de 4MPa de compresséo; (b) corte

diagonal.
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UNIT] N, mm . [UNIT]N . mm |

DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3 Nodes(V) ., Load Step 152(14 B) DATA] Structural Nonlinear |, Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 152(14 6)

(@) (b)
Figura 5.9 - Tensdes principais de compressédo no bloco B6p143x35h145fc30k300, com armadura do
pilar ao longo da altura util do bloco (passo de carregamento com 14,6mm de deslocamento

aplicado): (a) Superficie em que atua uma tensdo de 4 Mpa de compresséo; (b) corte diagonal.
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Porém, a expansdo dessa zona de compressdo foi mais significativa apenas nas
fases de carregamento proximo a ruina, pois ao observar o comportamento do bloco
com a armadura do pilar no estagio de carregamento semelhante ao que levou a
ruina do bloco sem armadura do pilar (ver Figura 5.9), vé-se que as tensfes de
compressao também ficam mais restritas a regiao de contato entre o bloco e o pilar.
Ou seja, as barras da armadura do pilar comecam a contribuir de maneira
significativa somente quando as deformacdes no concreto ficam elevadas nessa

regiao.

A partir dessa analise, foram mantidas as armaduras dos pilares ao longo de toda a

altura atil nos blocos.

5.4 Evolucéo do fluxo de tensdes

A medida que se aplica o deslocamento no topo do pilar, o fluxo de tensdes se
modifica apresentando uma configuracdo diferente para cada estdgio de
carregamento, até que se atinja a ruina do bloco. Na maioria dos blocos analisados,
essa evolucdo ocorreu de maneira semelhante. A titulo de exemplo, sé&o
apresentados apenas o0 bloco sobre cinco estacas B5p130x32h138fc30k600 e o
bloco sobre seis estacas B6pl43x35h145fc30k600. Os outros blocos séo
apresentados a medida que as particularidades de cada um forem relevantes ao
estudo. Na Figura 5.10 sao apresentados os gréficos de forca versus deslocamento
para esses dois blocos possibilitando, assim, associar os fluxos de tensbes as

diferentes etapas de carregamento, como discutido a seguir.

Nas Figuras 5.11, 5.12, 5.13, 5.15 e 5.16 sdo apresentadas as sequéncias dos
fluxos de tensBes para cada estadgio de carreamento dos blocos. Cada figura
representa um corte do bloco em planos verticais que passam pelo pilar e por uma
das estacas, assim é possivel observar como se d& a transferéncia de tensfes do
pilar a cada uma das estacas. Ja nas Figuras 5.14 e 5.17 sdo mostradas superficies
de mesma tensdo, possibilitando visualizar detalhes do fluxo de tensdes em

perspectiva.
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Figura 5.10 - Gréficos de forca versus deslocamento dos blocos: (a) B5p130x32h138fc30k600,
(b) B6p143x35h145fc30k600.

Observa-se que, nas fases iniciais de carregamento, as tensdes desenvolvidas
ainda tém valores pequenos e o0 concreto ainda resiste as tensdes de tracdo. Nesse
estdgio ainda ndo fica evidente a formacdo das bielas. Ocorre apenas uma
concentragdo de tensGes de compressdo junto as estacas mais proximas (ver
Figuras 5.11a, 5.12a, 5.13a, 5.15a e 5.16a). De qualquer modo, percebe-se que nas
extremidades do pilar, proximo a regiao de contato entre o pilar e o bloco, ja se
desenvolvem tensdes elevadas, que poderiam levar ao fendilhamento do concreto

nessa regido (ver Figuras 5.14a e 5.17a).

Com o aumento do carregamento aplicado, o concreto passa a nao suportar as
tensdes de tracdo atuantes e comeca a fissurar, transferindo as tensdes de tracao
para as barras de aco. A partir desse estagio € possivel visualizar as bielas com
maior clareza, como pode ser visto nas Figuras 5.11b, 5.12b, 5.13b, 5.15b e 5.16b,
sendo que se mantém maior o fluxo de tensBes de compressao referente as estacas
mais proximas. As bielas referentes as estacas mais afastadas aparecem com maior
clareza somente quando se obtém as superficies de mesma tensdo, em perspectiva,

como mostrado nas Figuras 5.14b e 5.17b.
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UNIT] M, mm UNIT] N, mm :
DATA ] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) . Load Step 25(5) DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) , Load Step 45(6)

(@) (b)

i

UNTIN . me UNIT] N, mm
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) , Load Step 145(11) DATA] Structural Mcnlinear , Principal Stress S3(V) |, Load Step 173(124)

(©) (d)
Figura 5.11 - Tensdes principais de compressao mostradas no plano vertical yz passando pela estaca
mais préxima do pilar do bloco B5p130x32h138fc30k600, nas fases de carregamento: (a) 5 mm; (b) 6

mm; (c) préximo a ruptura em 11 mm; (d) apds a ruptura em 12,4 mm.

Nos passos de carregamento mais avancados € que o fluxo de tensdes indica
formacdo de bielas referentes a todas as estacas. Comao observado nas Figuras
5.11c, 5.12c, 5.13c, 5.15c, 5.16c. Na maioria dos blocos foi observada a expanséo
do fluxo de tensbes na regido intermediaria da biela, sendo isso que ocorreu de
modo mais expressivo nos blocos sobre seis estacas, como mostrado na Figura
5.15c.
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UNIT] N, mm - UMIT] M, mm L
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) |, Load Step 25(5) DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) |, Load Step 45(6)

() (b)

UNIT] N . m i

m
DATA] Structural Nonlinear |, Principal Stress S3(V) , Load Step 145(11)

(©)
Figura 5.12 - Tensdes principais de compressao mostradas no plano vertical do bloco
B5p130x32h138fc30k600 nas fases de carregamento: (a) 5 mm; (b) 6 mm; (c) préximo a ruptura em

11 mm.

Nas Figuras 5.11d e 5.15d ficam evidentes as mudangas na configuracdo das bielas
junto as estacas mais préximas, indicando queda no valor das tens@es no concreto e

possivel ruptura localizada.

A partir da Figura 5.14b, verifica-se que, mesmo o pilar estando posicionado no
centro geométrico das estacas, ndo houve uniformizacdo das tensdes ao longo do
mesmo, com a regido do lado da estaca mais préxima apresentando tensdes mais

elevadas.
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[UNI‘I’}N.mm . el UNIT] N_, mm F
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) , Load Step 25(5) DATA] Structural Nondinear , Principal Stress S3(V) , Load Step 45(6)

@ (b)

UNIT] N

mm = |- =
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) , Load Step 145(11)

(©)
Figura 5.13 - Tensdes principais de compressao mostradas no plano vertical do bloco
B5p130x32h138fc30k600 nas fases de carregamento: (a) 5 mm; (b) 6 mm; (c) préximo a ruptura em

11 mm.

Como os blocos sobre cinco estacas estudados ndo apresentam simetria em relacéo
ao plano xz e uma das estacas fica muito préxima do pilar, o fluxo de tensdes de
compressdo se concentrou mais na regido dessa estaca. Essa concentracdo de
tensbes ndo uniformes ao longo do pilar pode gerar solicitagbes adicionais que
podem comprometer a seguranca do pilar e que deveriam ser consideradas no
detalhamento do mesmo, como a consideragdo de espacamentos menores entre 0s

estribos nessa regidao, de modo a promover o confinamento do concreto.
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[UNIT]N.mrn UNIT] N, mm ~d g
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(v) , Load Step 25(5) DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(v) , Load Step 45(6)

(b)

k

UNIT] N, mm i —
DATA] Structural Monlinear | Principal Stress S3(V) . Load Step 145(11)

(c)
Figura 5.14 - Superficies em que atua mesma tenséao principal de compresséo no bloco
B5p130x32h138fc30k600, nas fases de carregamento: (a) tenséo a 2 MPa de compressdo a 5 mm de
carregamento; (b) tensdo a 4 MPa de compressdo a 6mm de carregamento; (c) tensdo a 5 MPa de

compressao proximo a ruptura a 11 mm de carregamento.
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Figura 5.15 - Tensdes principais de compressdo mostradas no plano vertical yz do bloco
B6p143x35h145fc30k600 nas fases de carregamento: (a) 5mm; (b) 8mm; (c) proximo a ruptura em

13,3mm; (d) apds a ruptura em 14,8mm.
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Figura 5.16 - Tensdes principais de compressdo mostradas no plano vertical do bloco
B6p143x35h145fc30k600 nas fases de carregamento: (a) 5 mm; (b) 8 mm; (c) préximo a ruptura em
13,3 mm.
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Figura 5.17 - Superficies com mesma tensao no bloco B6p143x35h145fc30k600 nas fases de
carregamento: (a) superficie de tensdo a 2 MPa de compressao 5 mm carregamento; (b) superficie
de tensdo a 4 MPa de compressao a 8 mm de carregamento; (c) superficie de tenséo a 5 MPa de

compressédo proximo a ruptura a 13,3 mm de carregamento.



161
5.5 Influéncia da deformabilidade do solo de apoio das estacas

Este item analisa a influéncia que a deformabilidade do solo e o encurtamento
elastico da estaca, representados por molas elasticas, tiveram na distribuicdo das
reacdes entre as estacas, na resisténcia do bloco, na distribuicdo das tensées nas

barras das armaduras principais e no fluxo de tensdes.

5.5.1 Influéncia na distribuicédo das reacdes entre as estacas.

Foram modelados quatro blocos considerando diferentes condigcbes de apoio para
as estacas, trés blocos apoiados sobre molas, com os valores de coeficientes:
k = 300kN/mm, k = 600kN/mm e k = 900kN /mm, e um bloco considerando apoio
rigido na base da estaca (k = "inf"). Nas Figuras 5.18 e 5.19 sdo apresentados
graficos de forca versus deslocamento dos blocos sobre cinco e seis estacas,
respectivamente, para cada valor de mola indicado, e cujos valores de forca estao
representados no eixo das ordenadas a esquerda. Juntamente com esses gréficos,
foram desenhados os graficos com a taxa percentual de reacdo de cada estaca em
relacdo a forca total no bloco no decorrer do carregamento (eixo das ordenadas a

direita).

Analisando os graficos, verificou-se que nos estagios iniciais de carregamento, as
reacdes se mantiveram praticamente uniformes nos blocos apoiados sobre molas,
independente do valor do coeficiente de mola. Nos blocos com apoio rigido, as
diferencas entre as reacdes foram consideraveis desde o inicio do carregamento. A
medida que o carregamento aumentou e 0 concreto comecou a fissurar, houve
maior concentracdo das reacdes nas estacas mais proximas, cujas bielas sdo mais
inclinadas, e consequentemente, diminuiu a parcela de reacéo para as estacas mais

afastadas, cujas bielas sdo mais abatidas.

Observou-se que quanto maior o coeficiente de mola, maior foi a diferenca
observada nas intensidades das reacdes das estacas. Com excec¢ao dos blocos com
k = 300kN/mm, essa diferenca foi aumentando até que fosse atingido um estégio

de carregamento em que se deu a ruptura do concreto nas bielas mais inclinadas,



162

referente as estacas mais carregadas, caracterizada pela queda na parcela de
reacao dessas estacas.
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Figura 5.18 - Gréficos de for¢a versus deslocamento e da porcentagem de reacdo das estacas em
relacéo a forca nos blocos: (a) B6p143x35h145fc30k300; (b) B6p143x35h145fc30k600;
(c) B6p143x35h145fc30k900; (d) B6p143x35h145fc30kinf.

Os blocos com k = 300kN/mm foram os que apresentaram a melhor distribuicédo
das reacdes entre as estacas. Além disso, todas as estacas contribuiram com uma
parcela significativa de reacdo até o estadgio em que foi detectado o alongamento
maximo permitido para as barras das armaduras principais. Sendo assim, acredita-
se que para blocos com coeficientes de mola na base das estacas com valores
proximos ou até menores que 300kN/mm, o comportamento estrutural €
semelhante, criando até uma situacdo mais favoravel ao bloco, com reacdes cada
vez mais uniformes. Por meio dos exemplos do calculo de coeficientes de mola

indicados no Apéndice A, observa-se que para a maioria das situacoes, os valores
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dos coeficientes de mola foram menores do que 300kN/mm, sendo que o valor

médio foi de 270 kN/mm. Logo, as reacfes das estacas tendem a apresentar

distribuicbes mais uniformes, indo de encontro a hipétese adotada para o

dimensionamento dos blocos rigidos sobre estacas.
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Figura 5.19 - Gréficos de forga versus deslocamento e da porcentagem de reacgdo das estacas em
relagcéo a forga nos blocos: (a) B5p130x32h138fc30k300; (b) B5p130x32h138fc30k600;
(c) B5p130x32h138fc30k900; (d) B5p130x32h138fc30kinf.

No entanto, é importante ressaltar que para valores pequenos dos coeficientes de

mola, os recalques desenvolvidos sdo cada vez maiores. Esses valores tém que

estar dentro dos limites admissiveis da estrutura que se apoia no bloco,

considerando que o ideal € que se faca a andlise da interacdo entre o solo e a

estrutura.
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Considerando a situacdo extrema de apoio rigido para estacas, nos blocos sobre
seis estacas, as estacas mais proximas absorveram, cada uma, 34,5% da forga total
do bloco, proximo a situacdo de ruina, com o restante das estacas resistindo a
7,75% cada (Figura 5.18d). No bloco sobre cinco estacas, apenas uma estaca
absorveu 38,4% da forga total do bloco e as estacas mais afastadas absorveram

9,4% (Figura 5.19d).

5.5.2 Influéncia naresisténcia dos blocos

A partir dos graficos mostrados na Figura 5.20, percebe-se que a variacdo no valor
do coeficiente de mola ndo acarretou mudanca significativa no valor da resisténcia
dos blocos. Apenas 0s blocos sobre cinco e seis estacas com valor do coeficiente de
mola k = 300kN /mm apresentaram um pequeno aumento de resisténcia. Nos outros

blocos, as resisténcias obtidas para os blocos tiveram valores praticamente iguais.

Entende-se que a melhor distribuicdo das reagbes entre as estacas, proporcionada
pelas molas de k = 300kN/mm, permitiu que todas as estacas contribuissem de
maneira significativa na resisténcia do bloco. Ja nos outros blocos, essa contribuicao

NAo ocorreu na mesma pProporcao.
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(@) (b)
Figura 5.20 - Graficos da relagéo entre a resisténcia dos blocos em fungdo do coeficiente de mola:

(a) blocos sobre cinco estacas; (b) blocos sobre seis estacas

Apesar da resisténcia ndo ter sofrido mudanca consideravel por causa da maior, ou
menor, deformabilidade do solo, verifica-se, por meio dos graficos mostrados nas

Figuras 5.18 e 5.19 que, para solos mais deformaveis (k = 300kN /mm), os blocos
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apresentam um acréscimo no carregamento mais continuo, até ser alcancada a
ruina. Ja nos outros casos, quanto menor € a deformabilidade do solo mais
descontinuo € o comportamento do bloco, apresentando pequenas “diminui¢cdes” de
resisténcia até que se atinja a ruina, que pode ter sido causada por rupturas
localizadas, o que demonstra uma grande capacidade desses blocos em redistribuir

as tensoes internas, porém, podendo comprometer a integridade do bloco.

5.5.3 Influéncia na distribuicdo das tensdes nas armaduras principais

As tensfes nas barras das armaduras foram medidas de acordo com 0s esquemas
mostrados na Figura 5.21 para 0s blocos sobre cinco e sobre seis estacas. Nos
gréficos mostrados nas Figuras 5.22 e 5.24 sédo apresentadas as evolugbes das
tensdes nas barras das armaduras principais de tracao dos blocos sobre seis e cinco
estacas, respectivamente, com o aumento do carregamento. Os graficos associam
as tensfes nas barras das armaduras, eixo das ordenadas a direita, com o grafico

de forca versus deslocamento, eixo das ordenadas a esquerda.

P 13

S ® 14
13 N

T1

(@) (b)
Figura 5.21 - Esquema adotado para medir as tensées nas barras das armaduras: (a) blocos sobre

seis estacas; (b) blocos sobre cinco estacas

A partir dos graficos das Figuras 5.22 e 5.24, observa-se que quanto mais
deformavel for o solo, ou seja, quanto menor for o valor do coeficiente de mola,
melhor serd a distribuicdo das tensfes entre os tirantes, com o comportamento mais
proximo ao indicado pelo modelo de trelica. Esse comportamento foi mais
expressivo nos blocos com coeficiente de mola k = 300kN/mm em que as tensdes
nos tirantes aumentam, praticamente, na mesma propor¢cdo, com 0 acréscimo de
carregamento, até atingir o escoamento. Nos blocos sobre seis estacas fica evidente

a maior concentracdo nas barras do tirante T3, entre as estacas mais proximas,
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sendo que para valores maiores de coeficiente de mola, até a situagdo de apoio

rigido nas estacas, essa concentracdo € ainda mais critica, com as barra do tirante

T3 atingindo o escoamento enquanto as tensdes nas barras dos outros tirantes

ainda estavam com valores de tensdes relativamente pequenos.
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Figura 5.22 - Graficos de forga versus deslocamento e tenséo nas armaduras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B6p143x35h145fc30k300; (b) B6p143x35h145fc30k600;
(c) B6p143x35h145fc30k900; (d) B6p143x35h145fc30kinf.

Essa concentracdo de tens6es em funcdo da deformabilidade do solo também pode

ser vista por meio dos diagramas de tensdées normais das barras das armaduras

principais, como mostrado na Figura 5.23. Esses diagramas foram tracados com o

carregamento préximo a ruina dos blocos. Novamente observa-se que quanto

menos deformavel for o solo, maior serd a concentracao das tensfes de tracdo nas

barras das armaduras dos tirantes entre as estacas mais proximas do pilar.
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Figura 5.23 - Tensao nas barras das armaduras principais préximo a ruina, nos blocos:
(a) B6p143x35h145fc30k300; (b) B6p143x35h145fc30k600; (c) B6p143x35h145fc30k900;
(d) B6p143x35h145fc30kinf.

Nos blocos sobre cinco estacas, os blocos com k = 300kN /mm indicaram uma boa
distribuicdo de tensdes de tragao nas barras entre os tirantes, com todas as barras
atingindo o escoamento antes da ruina. Nos blocos com k = 600kN/mm e
k = 900kN /mm também ocorreu boa distribuicdo, porém esta foi menos expressiva,
como pode ser observado na Figura 5.24. JA no bloco com apoio rigido, a
concentracdo de tensdes foi maior no tirante T4, entre as estacas mais proximas,

com as barras dos outros tirantes mantendo-se em pequenos valores de tensdes.

Analisando a Figura 5.25, também é possivel visualizar a distribuicdo das tensfes de
tracdo nas armaduras principais dos blocos sobre cinco estacas. Novamente
observando que quanto menor a deformabilidade do solo, ou da mola, maior é a
concentracdo das tensdes de tracdo nos tirantes entre as estacas mais proximas do

pilar.
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Figura 5.24 - Graficos de forca versus deslocamento e tenséo nas armaduras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B5p130x32h138fc30k300; (b) B5p130x32h138fc30k600;
(c) B5p130x32h138fc30k900; (d) B5p130x32h138fc30kinf.

5.5.4 Influéncia na configuragcdo do fluxo de tensdes

Assim como a deformabilidade do solo interferiu em aspectos como a distribuigao
das reacgfes das estacas, também foram observadas alteragdes no fluxo de tensdes
de compressao. Nas Figuras 5.26 e 5.27 sao apresentados os blocos nos estagios
de carregamento proximos a ruina. Para ficar mais visivel a concentracdo das
tensdes de compresséo, optou-se por desenhar, em cada bloco, a superficie em que
atua uma tensdo de 8 MPa de compressao que, pela legenda, esta representada na

cor laranja.
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Figura 5.25 - Tenséo nas barras das armaduras principais préximo a ruina, nos blocos:
(a) B5p130x32h138fc30k300; (b) B5p130x32h138fc30k600; (¢) B5p130x32h138fc30k900;
(d) B5p130x32h138fc30kinf.

Nos blocos sobre seis estacas, em que o0 apoio das estacas foi sobre molas,
observa-se que houve melhor distribuicdo das tensdes de compressao, com bielas
se formando em direcao a todas as estacas, fazendo correspondéncia com o modelo
de bielas e tirantes adotado no dimensionamento. Além disso, € possivel notar que
guanto menor o valor do coeficiente de mola, melhor foi esta distribuicdo das
tensBes. Na situagdo de apoio rigido para as estacas, a concentracdo das tensdes
de compressao foi maior apenas junto as duas estacas mais proximas ao pilar, com
as outras estacas contribuindo menos para a distribuicdo de tensdes de compresséo

no bloco.
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Figura 5.26 - Superficie com tensdo de 8 MPa de compresséao na situacdo de carregamento proximo
a ruina dos blocos: (a) B5p130x32h138fc30k300; (b) B5p130x32h138fc30k600;
(c) B5p130x32h138fc30k900; (d) B5p130x32h138fc30kinf.

Assim como observado nos blocos sobre seis estacas, nos blocos sobre cinco
estacas observou-se um comportamento parecido. No entanto, nos blocos sobre
cinco estacas a mudanca na concentracdo de tensdes com a alteracdo dos valores
dos coeficientes de mola nao foi tdo evidente. A situagdo mais critica foi observada
apenas no bloco com apoio rigido nas estacas, em que as trés estacas mais

préximas, absorveram a maior concentracao do fluxo de tensdes.



171

5 7e 2000 5 B“:nggi
Syl 108 Ei%

B 12
155% 8431
2563 e
|{)|'x.. 116

T, o EE%

BO%, S a0
nem

% 1% 018

S BB L, P

5 }.‘-33 n3 ¥ ﬂQ‘ 30

S ) m';;g
-43 658 T5%:

0% a5 rag 31100

L 330

om0 0% s

[1] Aﬂﬁ 0% 8

0% 0%

(AL Sop o 44068
74813 0 A 307

0% gg 0547

[ N, mm e
[ DATA ] Structural Nonknear , Principal Stress S3 Nodes(V) , Load Step 350(25)

[L.Nl'l'l N, mm ~L—
DATA] Structural Monlinear , Principal Stress S3(V) |, Load Step 172(12.35)

(b)

UNIT] N, mm S UNIT] N, mm
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(v) , Load Step 138(10.65) [mrn] Structural Moninear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step T0(5)

(c) (d)
Figura 5.27 - Superficie com tenséo de 8 MPa de compresséo na situagéo de carregamento proximo
a ruina dos blocos: (a) B5p130x32h138fc30k300; (b) B5p130x32h138fc30k600;
(c) B5p130x32h138fc30k900; (d) B5p130x32h138fc30kinf.

5.6 Influéncia da secéo transversal do pilar

Neste item é analisada a influéncia que a secao transversal gera no comportamento
estrutural dos blocos. Foram considerados pilares com secdo quadrada (relagéo

entre os lados de a, X a,), pilares retangulares pouco alongados (relagéo entre os

lados de a,, X 4 - a,) e pilares parede (relagao entre os lados de a, X 8- a,).
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5.6.1 Influéncia na distribuicéo das reacdes entre as estacas

A partir dos graficos mostrados nas Figuras 5.28 e 5.29, e, tomando como referéncia
as Figuras 5.18b e 5.19b, que representam os blocos base, verifica-se que o
alongamento da secao transversal do pilar alterou a distribuicdo das reacfes das

estacas.

Se for analisado do ponto de vista das intensidades, a alteracdo nao foi tao
expressiva. No bloco sobre seis estacas com pilar quadrado, na situagdo proximo a
ruina, a estaca mais préxima do pilar chegou a absorver cerca de 26% da forca
atuante no bloco, enquanto a estaca mais afastada absorveu cerca de 12% (ver
Figura 5.28a); no bloco com pilar pouco alongado, essa relagéo foi de 23% e 13,5%
(ver Figura 5.18b); e para o bloco com pilar muito alongado, essa relacao foi de 23%
e 13,5% (ver Figura 5.28b). Porém, se for analisada a distribuicdo das reacdes das
estacas no decorrer do carregamento, percebe-se que o alongamento do pilar
permitiu uma distribuicdo que evoluiu de maneira mais continua, enquanto que para
0 bloco com o pilar quadrado houve um série de redistribui¢cdes, de maneira brusca,
a medida que o carregamento foi aumentando. Isso indica o melhor comportamento
das reacdes das estacas com o alongamento do pilar paralelo ao maior lado do

bloco.

Nos blocos sobre cinco estacas com pilar quadrado as porcentagens absorvidas por
cada estaca, na situagdo proxima a ruina foram de 30%, 21% e 14% (ver Figura
5.29a). No bloco com pilar pouco alongado, as porcentagens maximas foram cerca
de 29,6 %, 19,4 % e 15,8 % (ver Figura 5.19b). Para o pilar muito alongado, as
porcentagens maximas foram cerca de 27%, 20,5% e 16% (ver Figura 5.29b). Sendo
assim, observa-se que houve uma leve tendéncia de melhorar a distribuicdo das
reacdes entre as estacas, e também ndo houve mudanca significativa do ponto de
vista dos valores. No entanto, ao observar os graficos para as trés situacoes,
percebe-se, assim como nos blocos sobre seis estacas, que o alongamento da
secao transversal do pilar possibilitou melhor comportamento na distribuicdo das

reagﬁes com o aumento do carregamento.
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Figura 5.28 - Graficos de forca versus deslocamento e da porcentagem de reacdo das estacas em
relacdo a forga nos blocos: (a) B6p71x71h145fc30k600; (b) B6p200x25h145fc30k600;
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Figura 5.29 - Gréficos de forga versus deslocamento e da porcentagem de reacgdo das estacas em
relagdo a forga nos blocos: (a) B5p64,5x64,5h138fc30k600; (b) B5p181x23h138fc30k600.

5.6.2 Influéncia naresisténcia dos blocos

Como pode ser observado nos graficos das Figura 5.30, na maioria dos blocos, tanto
sobre cinco estacas, quanto sobre seis estacas, a forma da secdo transversal do
pilar ndo alterou de maneira significativa a resisténcia dos blocos, a que os valores
foram relativamente proximos. Apenas no bloco sobre seis estacas, com pilar muito
alongado (200 cm x 25 cm), observou-se um aumento consideravel da resisténcia

do bloco, que neste caso, pode ser atribuido & melhor distribuic&o das tensdes para
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as bielas referentes as estacas mais afastadas. Acredita-se que essa melhoria ndo
foi observada para o bloco sobre cinco estacas, pois a disposicdo de uma estaca
muito proxima ao pilar gerou uma concentracdo das tensfes que foi critica nas trés

situacoes.

F (k) 18000 ¢
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8000 -
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2000 -

0 -

—

64,5x64,5  130x32 181x 23 71x71 143 x 35 200x 25
secdo do pilar (cm x cm) se¢do do pilar (cm x cm)

(@) (b)
Figura 5.30 - Gréficos da relacéo entre a resisténcia dos blocos em fun¢éo do formato da secao

transversal do pilar: (a) blocos sobre cinco estacas; (b) blocos sobre seis estacas

5.6.3 Influéncia na distribuicdo das tensdes nas armaduras principais

O alongamento da secao transversal do pilar alterou de maneira significativa a
distribuicdo das tensdes nas barras das armaduras principais nos blocos sobre seis
estacas, como pode ser observado nos graficos da Figura 5.31, tomando como
referéncia o grafico mostrado na Figura 5.22b, que representa o bloco base.

No bloco sobre seis estacas e pilar quadrado (Figura 5.31a), as barras do tirante,
entre as duas estacas centrais, atingiram o escoamento muito antes das barras dos
outros tirantes, que por suas vezes, nao apresentaram tensdes nas mesmas
proporcdes (ver também Figura 5.33a). Com o alongamento do pilar, também houve
0 escoamento das barras das armaduras do tirante central, porém as tensdes foram

melhor distribuidas para as barras dos outros tirantes (Figuras 5.22b e 5.31b).
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Figura 5.31 - Gréficos de forga versus deslocamento e tensao nas barras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B6p71x71h145fc30k600; (b) B6p200x25h145fc30k600.
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Figura 5.32 - Gréficos de forga versus deslocamento e tensao nas barras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B5p64,5x64,5h138fc30k600; (b) B5p181x23h138fc30k600.
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A partir dos graficos mostrados nas Figuras 5.32 e 5.24b, verificou-se que, nos

blocos sobre cinco estacas, o alongamento da secéo transversal do pilar ndo alterou

de modo significativo a distribuicdo das tensbes nas barras entre os tirantes. Nas

trés situacbes, apesar de haver maior concentracdo das tensdes nas barras dos

tirantes centrais, as tensfes nos outros tirantes aumentaram proporcionalmente.

Analisando os diagramas de tensdes de tracdo nas barras, mostrados nas Figuras

5.25b e 5.34, observa-se que no bloco com pilar muito alomgado houve menor

solicitacdo das barras, na situacdo de carregamento proximo a ruina. Isso pode ser

associado ao fato de o pilar muito alongado possibilitar a formacao de bielas mais

inclinadas em relacéo a horizontal, e assim, gerar componentes menores de tensées

de trag&o nos tirantes.
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UNIT] N | mm k UNIT] N . mm k

DATA] Structural Nonlinear . Swx , Load Step 40{14) DATA] Structural Monknear , S Modes | Load Step 55(17)

(@) (b)
Figura 5.33 - Tenséo nas barras das armaduras principais com carregamento proximo a ruina, nos
blocos: (a) B6p71x71h145fc30k600; (b) B6p200x25h145fc30k600.

e 4500920
o 64 969
oL H2BT
393 086
437114
=y ¥321.163
<o #205.211
249,260
o +213.308
77357

s y

UNIT] M, mm - UNIT] N, mm
DATA ] Structural Monlinear , S Modes |, Load Step 165(12) [DATM Structural Monlinear | SwNodes | Load Step 168(12.15)

(© (d)
Figura 5.34 -Tens&o nas barras das armaduras principais com carregamento préximo a ruina, nos
blocos: (a) B5p64,5x64,5h138fc30k600; (b) B5p181x23h138fc30k600

5.6.4 Influéncia na configuracdo do fluxo de tensdes

A partir dos diagramas de superficies de mesma tensdo maostrados nas Figuras 5.35
a 5.40 verifica-se que, para todas as situacdes, o fluxo de tensbes se adaptou ao

formato da secéo do pilar.

A trajetéria de tensdes de compressdo acompanhou o alongamento do pilar,
possibilitando a formacdo de bielas mais inclinadas em relacdo a horizontal, se
iniciando préximo as extremidades do pilar. Com o pilar quadrado as bielas ficaram

menos inclinadas.
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Figura 5.35 - Superficie com tenséo de 6 MPa de compressao com 10 mm de deslocamento aplicado
no bloco B5p64,5x64,5h138fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.
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Figura 5.36 - Superficie com tenséo de 6 MPa de compressdo com 10 mm de deslocamento aplicado
no bloco B5p130x32h138fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.
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Figura 5.37 - Superficie com tensédo de 6 MPa de compressao com 9,85 mm de deslocamento
aplicado no bloco B5p181x23h138fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.
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UMIT] N . mm UNIT] N, mm Tl
DATA ] Structural Monlinear , Principal Stress S3(V) |, Load Step 24{10 8) IUA‘M] Structural Nonbnear | Principal Stress S3V) |, Load Step 24(10 8)
@) (b)
Figura 5.38 - Superficie com tensao de 6 MPa de compressdo com 10,8 mm de deslocamento

aplicado no bloco B6p71x71h145fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.
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Figura 5.39 - Superficie com tenséo de 6 MPa de compressdo com 13,3 mm de deslocamento

aplicado no bloco B6p143x35h145fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.

UMIT] N, mm y UNIT] N, mm
DATA] Structural Noninear , Principal Stress 53 Nodes(V) . Load Step 22(104) DATA] Structural Nonknear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 22{(104)

(@) (b)
Figura 5.40 - Superficie com tenséo de 6 MPa de compressao com 10,4 mm de deslocamento

aplicado no bloco B6p200x25h145fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.
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Além disso, ao comparar os diagramas das Figuras 5.35b a 5.40b é possivel
perceber uma reducdo da concentracdo das tensdes de compressao referente as
estacas mais proximas e uma redistribuicdo dessas tensfes para as outras estacas

mais afastadas, por causa do alongamento do pilar.

5.7 Influéncia da altura do bloco

Neste item é analisada a influéncia que a altura tem no comportamento estrutural
dos blocos sobre cinco e seis estacas. Foram alisadas trés alturas diferentes, cujos
valores foram determinados com base na inclinacdo das bielas, como apresentado e

justificado no capitulo anterior.

5.7.1 Influéncia na distribuic&do das reac0es entre as estacas

A partir da andlise dos graficos mostrados nas Figuras 5.41 e 5.18b, observa-se que
a mudanca na altura influenciou de maneira significativa a distribuicdo das reacfes
entre as estacas, nos blocos sobre seis estacas. Percebe-se que essa diferenga nao
foi observada apenas do ponto de vista dos valores, mas também em termos do
comportamento dos blocos, com 0 aumento do carregamento aplicado. Para o bloco
com altura de 108 cm, a diferenca entre as reacdes das estacas foi aumentando de
maneira significativa, até ser considerada a ruina do bloco, com a estaca mais
proxima chegando a absorver 27 % da forca atuante no bloco, enquanto a estaca
mais afastada foi solicitada em apenas 11,5 % dessa forca (Figura 5.41a). Ja no
bloco com 145 ¢m de altura, essa relagédo foi menor, chegando a propor¢édo de 21 %
e 14,5 %, respectivamente (Figura 5.18b). Além disso, essa relagdo se desenvolveu
de maneira mais estavel com o aumento do carregamento. No bloco com altura de
236 cm, as reacOes das estacas foram praticamente iguais, demostrando a elevada

rigidez do bloco, até que fosse atingida a ruina (Figura 5.41b).

Assim como nos blocos sobre seis estacas, o0 comportamento observado nos blocos
sobre cinco estacas foi semelhante. A partir dos graficos mostrados nas Figuras 5.42
e 5.19b, verificou-se que as porcentagens das reacbes no bloco com altura de

103 cm, considerando da estaca mais proxima, depois a estaca intermediaria, até a



180

estaca mais afastada, foram 32 %, 21 % e 13 % (Figura 5.42a), respectivamente.

Além disso, nesse bloco, as reacdes atingiram valores muito diferentes com o

aumento do carregamento. No bloco com altura de 138 cm a taxas maximas

percentuais das reacoes foram de 29,6 %, 19,4 % e 15,8 %, respectivamente (Figura

5.19b). No bloco com altura de 225 cm as reacfes se mantiveram praticamente

iguais até a ruina dos blocos (Figura 5.42b).
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Figura 5.41 - Gréficos de for¢a versus deslocamento e da porcentagem de reagéo das estacas em
relacé@o a forga nos blocos: (a) B6p143x35h108fc30k600; (b) B6p143x35h236fc30k600.
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Figura 5.42 - Gréficos de forga versus deslocamento e da porcentagem de reacéo das estacas em
relacéo a forca nos blocos: (a) B5p130x32h103fc30k600; (b) B5p130x32h225fc30k600.

Nos blocos de menor altura as estacas mais proximas do pilar absorveram grande

parte da forca atuante nos blocos, enquanto as estacas mais afastadas foram,
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proporcionalmente, pouco solicitadas. Isso demonstra a importancia das
recomendacdes de altura minima para os blocos, indicadas pelas referéncias, para

gue este seja considerado rigido.

A distribuicdo das reacdes entre as estacas dependem de outros fatores, como por
exemplo, a deformabilidade do solo, porém, da maneira como foi apresentada, foi
possivel avaliar esse aspecto, isoladamente. Se para a analise da influéncia da
altura dos blocos fosse adotado um coeficiente de mola com valor menor, no apoio
das estacas, obviamente seriam obtidos valores de rea¢cBes mais uniformes, até nas
situacbes mais criticas, que seriam 0s blocos com menores alturas. Mesmo assim,
entende-se que a relacdo entre 0 aumento da rigidez com o aumento da altura do

bloco, como foi observada, seria mantida.

5.7.2 Influéncia naresisténcia dos blocos

Nos graficos mostrados nas Figura 5.43, as colunas em azul representam a forca
resistente dos blocos, indicada pelo eixo das ordenadas a esquerda. Ja o eixo das
ordenadas a direita representa a porcentagem de variacao da altura e da resisténcia,

em relacao ao bloco base, ou seja, em relacdo ao bloco de altura intermediaria.

A partir da andlise dos graficos, percebe-se que a variacdo da resisténcia foi
proporcional a mudanca da altura, obedecendo as propor¢cbes de variacao
parecidas. A proximidade entre as linhas de porcentagem de variacdo da altura e
porcentagem de variacdo da resisténcia indica essa proporcionalidade. Para
estabelecer uma relacdo segura, o ideal seria analisar uma série de blocos com
diferentes valores de altura. Mesmo assim, com poucos blocos € possivel notar uma

tendéncia da relagao entre altura e forga resistente.

A consideragao de valores extremos para a altura dos blocos n&o alterou somente a
forca resistente dos blocos, como também alterou o0 modo de ruina dos mesmos.
Nos blocos com as menores alturas, detectou-se a ruina considerando que foi
atingido alongamento méaximo permitido para as barras dos tirantes entre as estacas
mais proximas do pilar. Ja nos blocos com as maiores alturas, a ruina foi detectada
por ruptura brusca do concreto, sem que fossem desenvolvidas tensdes

consideraveis nas armaduras. Ja para os blocos com alturas intermediarias, a ruina
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dos blocos foi detectada a partir da ruptura do concreto, porém as armaduras ja
estavam solicitadas por tensfes consideraveis, sendo que algumas delas ja haviam
atingido a resisténcia de escoamento. Isso mostra que a consideracdo de blocos
com grandes ou pequenas alturas pode acarretar um comportamento estrutural

indesejavel, como sera discutido no item seguinte.
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Figura 5.43 - Gréficos da relacéo entre a resisténcia dos blocos em fungéo da altura do bloco, junto
com os graficos de variagdo percentual da resisténcia e da altura em relagéo ao bloco base: (a)

blocos sobre cinco estacas; (b) blocos sobre seis estacas

5.7.3 Influéncia na distribuicdo das tensdes nas armaduras

A partir dos graficos mostrados nas Figuras 5.44a e 5.45a, observou-se que nos
blocos de menor altura, as tensbes nas barras dos tirantes entre as estacas mais
proximas do pilar, atingiram o escoamento enquanto as tensfes nas barras dos
outros tirantes se encontravam em valores bem menores (ver Figuras 5.46a e
5.47a). Como ndo houve boa distribuicdo das tensdes nas armaduras entre 0s
tirantes, foi considerada a ruina por alongamento maximo permitido para as barras

nesses tirantes.

Nos blocos com alturas intermediarias, como mostrado nas Figuras 5.22b e 5.24b,
houve melhor distribuicdo das tensGes de tracdo nas barras entre os tirantes.
Mesmo ocorrendo 0 escoamento das barras nos tirantes centrais, iSSo ocorreu em
um estdgio em que as barras dos outros tirantes ja estavam solicitadas por tensées

de valores consideraveis (Figuras 5.23b e 5.25b). Além disso, observou-se um
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comportamento mais equilibrado na ruina, com o escoamento das barras seguido

pela ruptura do concreto nas bielas.

Ja para os blocos com as maiores alturas, a ruina dos blocos foi detectada pela
ruptura brusca do concreto, sem valores de tensdes consideraveis nas barras dos
tirantes, como mostrado nas Figuras 5.44b e 5.45b. Isso indica que o concreto na
regido inferior do bloco ainda estava resistindo as tensfes de tragdo solicitantes na

situacao de ruina.
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Figura 5.44 - Gréficos de forga versus deslocamento e tensao nas barras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B6p143x35h108fc30k600; (b) B6p143x35h236fc30k600.
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Figura 5.45 - Gréficos de forca versus deslocamento e tenséo nas barras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B5p130x32h103fc30k600; (b) B5p130x32h225fc30k600.

Sendo assim, os blocos mais altos apresentaram uma ruina brusca, além disso, nédo
tiveram um bom aproveitamento das armaduras, como pode ser visto nas Figuras
5.46b e 5.47h.
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(@) (b)
Figura 5.46 - Tensao nas barras das armaduras principais com carregamento proximo a ruina, nos
blocos: (a) B6p143x35h108fc30k600; (b) B6p143x35h236fc30k600.
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Figura 5.47 - Tensao nas barras das armaduras principais com carregamento proximo a ruina, nos
blocos: (a) B5p130x32h103fc30k600; (b) B5p130x32h225fc30k600.

5.7.4 Influéncia na configuracdo do fluxo de tensdes

Analisando as Figuras 5.48 e 5.50, observa-se que mesmo 0s blocos sendo de
altura menor, houve a formacao de bielas na direcao de todas as estacas. No bloco
sobre seis estacas fica evidente a maior concentracdo de tensées de compressao
referente as estacas mais préximas (Figura 5.48). No bloco sobre cinco estacas tem-
se a impresséo de que houve uma boa distribuicdo das tensdes de compressao nas
bielas de todas as estacas (Figura 5.50), mesmo considerando que n&do houve boa
distribuicdo das reacfes entre as estacas, como foi apresentado no gréfico da Figura
5.42a.
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L UNIT] N = --.‘ L-

UNIT] N . mm J N, mm
DATA] Structural Monlinear , Principal Stress $3 Nodes(v) , Load Step 20(10) DATA] Structural Nonlinear . Principal Stress 53 Nodes(V) ., Load Step 20(10)

(@) (b)
Figura 5.48 - Superficie com tenséo de 6 MPa de compressdo com 10 mm de deslocamento aplicado
no bloco B6p143x35h108fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.

L UNIT] N, mm L'

UNIT] N , mm ]
[DATA] Structural Nonlinear |, Principal Stress 53 Nodes(V) |, Load Step 23(10 5) DATA] Structural Nonlinear |, Principal Stress 53 Nodes{V) , Load Step 23(10.6)

(@) (b)
Figura 5.49 - Superficie com tensdo de 2 MPa de compressédo com 10,6 nnm de deslocamento
aplicado no bloco B6p143x35h236fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.

Nos blocos de maiores alturas ndo foi observada a formacao das bielas de maneira
clara. Nos fluxos de tensdes mostrados nas Figuras 5.49 e 5.51, observa-se que as
tensbes desenvolvidas nas bielas se mantiveram em valores pequenos quando

comparados com as tensdes atuantes na regiao de contato entre o pilar e o bloco.
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UNIT] N, L L

1N, mm [T N men
DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 19(9.5) DATA] Structural Nonmear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 13(9.5)
() (b)
Figura 5.50 - Superficie com tensé@o de 6 MPa de compressao com 9,6 mm de deslocamento aplicado
no bloco B5p130x32h103fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.

0%
. A
g b

DAT:-\]] SLruTt:.l“ral Monlinear , Principal suess 53 Modes(V) , Load Step 25(11) DAT&\] ] sm:cﬂmai Monlinear Pncua! Stress 53 Nodes(V) |, Load Step 25(11)
(a) (b)
Figura 5.51 - Superficie com tensdo de 2 MPa de compressdo com 11 mm de deslocamento aplicado
no bloco B5p130x32h225fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.

UNIT] N,

5.8 Influéncia daresisténcia do concreto

Neste item é analisada a influéncia que a resisténcia a compressao do concreto tem
no comportamento estrutural dos blocos sobre cinco e seis estacas. Foram

analisados trés valores diferentes de resisténcia: 25 MPa, 30 MPa e 35 MPa.

5.8.1 Influéncia na distribuicdo das reacdes entre as estacas

A partir dos gréficos apresentados nas Figuras 5.52 e 5.18b, observa-se que a
mudanca da resisténcia a compressdo do concreto ndo alterou de maneira
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significativa a distribuicdo das reacdes entre as estacas. Nos blocos sobre seis
estacas e f,, = 25 MPa, as parcelas da for¢ca atuante no bloco, absorvidas pela
estaca mais proxima do pilar e pela estaca mais afastada foram de 24,5% e 12,7%,
respectivamente (Figura 5.52a); no bloco com f,, = 30 MPa essa relacdo foi de
23 % e 13,5 %, respectivamente (Figura 5.18b); e no bloco com f,, = 35 MPa
proporcao foi de 24% e 13%, respectivamente (Figura 5.52b). Esses valores

permitiram concluir que a distribuic&o foi praticamente a mesma.

Nos blocos sobre cinco estacas também foi observado o mesmo comportamento. As
parcelas da forca atuante nos blocos, absorvidas pelas estacas, considerando da
estaca mais proxima até a estaca mais afastada do pilar, foram de 28%, 21% e 15%,
respectivamente, para o bloco com f,, =25 MPa (Figura 5.53a); no bloco com
foc = 30 MPa essa relagdo maxima foi de cerca de 29,6 %, 19,4 % e 15,8 %,
respectivamente (Figura 5.19b); e no bloco com f_, = 35 MPa a proporcao foi de
28%, 21%, 15%, respectivamente (Figura 5.53b).

Inicialmente pensava-se que o concreto de maior resisténcia, por possuir um modulo
de elasticidade maior, iria acarretar em um bloco mais rigido. Porém, néo foi esse o

resultado. A distribuicdo se manteve em propor¢des muito semelhantes.

F (kN) 20000 35 (%) F (kN) 25000 35 (%)

18000
30 30

16000 20000

25

14000 25

12000 5000
20 1 20

10000

15
8000 ) 10000 2

6000 10 -

— —

4000 ——Fstaca 1 5000 ——Fstaca 1

2000 ——Estaca 2

——Estaca 2

o 0 0 0
0 5 10 15 20 1] 10 15 20

Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
(a) (b)
Figura 5.52 - Gréficos de forca versus deslocamento e da porcentagem de reacgdo das estacas em
relagcéo a forga nos blocos: (a) B6p143x35h145fc25k600; (b) B6p143x35h145fc35k600.

w
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Figura 5.53 - Gréficos de for¢a versus deslocamento e da porcentagem de reacéo das estacas em

relacé@o a forga nos blocos: (a) B5p130x32h138fc25k600; (b) B5p130x32h138fc35k600.

5.8.2

Influéncia na resisténcia dos blocos

Nos graficos mostrados na Figura 5.54, as colunas em azul representam a forca

resistente dos blocos, indicada pelo eixo das ordenadas a esquerda. Ja o eixo das

ordenadas a direita representa a porcentagem de variacdo da resisténcia do

concreto e da forca resistente do bloco, em relagdo ao bloco base, ou seja, em

relacdo aos blocos com resisténcia de f_, = 30 MPa.

F (kN) 20000 -

—l—fck
—dr—resisténcia

25 30 35
f(MPa)

@)

Figura 5.54 - Gréficos da relacéo entre a resisténcia dos blocos em funcéo da resisténcia do concreto,

L 20
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-20 0
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f o (MPa)
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35

- 40 (%)
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-20

junto com os graficos de variacéo percentual da resisténcia do bloco e da resisténcia do concreto em

relacdo ao bloco base: (a) blocos sobre cinco estacas; (b) blocos sobre seis estacas
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Os gréficos indicam que a variacdo da resisténcia do concreto teve relacdo direta
com a variagao da resisténcia do bloco, como pode ser observado pelas colunas
azuis. Porém essa relacdo ndo seguiu as mesmas propor¢cdes. O aumento da
resisténcia do concreto significou um acréscimo de resisténcia em proporcdes
maiores, € o0 contrario ocorreu quando foi reduzida a resisténcia do concreto,

gerando uma reducao em proporcdes menores.

Como foram poucos os blocos processados, fica dificil indicar qual a relacdo exata
entre 0 aumento da resisténcia do bloco com o aumento da resisténcia do concreto.
De gualquer maneira foi possivel observar que essas variacdes podem nao seguir
exatamente as mesmas propor¢des. Mesmo assim, no dimensionamento analitico
de blocos é comum considerar que para alterar a resisténcia do bloco, basta alterar

a resisténcia do concreto na mesma proporgao.

5.8.3 Influéncia na distribui¢cdo das tensdes nas armaduras

A partir dos gréaficos mostrados nas Figuras 5.55, 5.56, 5.22b e 5.24b, observa-se
gue a variagao da resisténcia do concreto nao influenciou de modo expressivo na
distribuicdo das tensbes nas barras dos tirantes. Em todos os casos, as barras dos
tirantes centrais atingiram a resisténcia de escoamento antes das barras dos outros
tirantes, porém esses também apresentaram um aumento consideravel nas tensdes

de tracao antes da ruina dos blocos.

F (kN) 20000 600 Gy (MPa) F (KN) 25000 600 oy (MPa)

138000

500 500

16000 20000

14000

400 400

12000 15000
10000 300 300
8000 10000
6000 : 200 200
—T1
4000 : —_ 5000
100 100
2000 4 —T3
0 0 0 0
0 5 10 15 20 0 5 10 15 20
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)

(a) (b)
Figura 5.55 - Gréficos de forca versus deslocamento e tenséo nas barras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B6p143x35h145fc25k600; (b) B6p143x35h145fc35k600.
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6000 ! 8000 o
T 6000
4000
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4] 5 10 15 0 5 10 15 20
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
€Y (b)

Figura 5.56 - Gréficos de for¢a versus deslocamento e tenséo nas barras dos tirantes versus
deslocamento, nos blocos: (a) B5p130x32h138fc25k600; (b) B5p130x32h138fc35k600.

A particularidade observada foi que, com o aumento da resisténcia do concreto, as
amaduras dos outros tirantes atingiram tensbes de tragdo com valores maiores,
préximo a situacdo de ruina, como pode ser observado nas Figuras 5.57 e 5.23b,
nos blocos sobre seis estacas, e nas Figuras 5.58 e 5.25b, nos blocos sobre cinco

estacas.

+370.303
+337.314
4304325

#271.337
+238.348

Q UNIT] M, mm k

{ngal]NSr}unngral Monlnear | Sxc Modes |, Load Step 36(12.2) DAT:‘-\]] Structural Nonlinear , SwexNodes , Load Step 50(16)
(@) (b)
Figura 5.57 - Tensao nas barras das armaduras principais com carregamento proximo a ruina, nos
blocos: (a) B6p143x35h145fc25k600; (b) B6p143x35h145fc35k600.
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I UNIT] M, mm k UNIT] Q

. M, mm
DATA] Structural Monlinear | SwocNodes | Load Step 18(9) DATA] Structural Nonlinear | Swec | Load Step 45(15)

(a) (b)
Figura 5.58 - Tenséo nas barras das armaduras principais com carregamento proximo a ruina, nos
blocos: (a) B5p130x32h138fc25k600; (b) B5p130x32h138fc35k600.

5.8.4 Influéncia na configuracdo do fluxo de tensdes

Nas Figuras 5.59, 5.60 e 5.36 estdo mostrados os diagramas de mesma tensao para
0s blocos sobre cinco estacas e Figuras 5.61, 5.62 e 5.39 para os blocos sobre seis
estacas. Optou-se por definir o valor da tensdo de compresséo, na superficie de
mesma tensédo, nas propor¢des de variacdo da resisténcia do concreto, ou seja, para
os blocos com f,, = 25 MPa foi desenhado o diagrama com a superficie a 5SMPa de
compressdao; nos blocos com f,;, = 30 MPa a superficie mostrada foi a de 6 MPa de
compressao; e nos blocos com f_, = 35 MPa, foi a 7 MPa. Entende-se que assim
seriam obtidas superficies proporcionalmente mais adequadas as tensdes atuantes

nos blocos, e foi 0 que ocorreu.

Ao comparar as figuras, € possivel observar que, independente da resisténcia do
concreto, tanto nos blocos sobre cinco, quanto nos bloco sobre seis estacas, a

configuracéo do fluxo de tensbes de compressao foi bastante parecida.
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(@) (b)
Figura 5.59 - Superficie com tensdo de 5 MPa de compressdo com 9 mm de deslocamento aplicado
no bloco B5p130x32h138fc25k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.
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(a) (b)
Figura 5.60 - Superficie com tensdo de 7 MPa de compressdo com 13 mm de deslocamento aplicado
no bloco B5p130x32h138fc35k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.

UNIT ] N IT] N
DATA] Smu:‘mral Monhnear , Principal Stress 53 Nodes{V) , Load Step 30{12) DATA} Sr.rur:mral Nurlmeaf Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 30{12)

() (b)
Figura 5.61 - Superficie com tenséo de 5 MPa de compressdo com 12 mm de deslocamento aplicado
no bloco B6p143x35h108fc30k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.
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id UNIT] N

UNIT] N, mm . mm =1
DATA] Structural Monlinear , Principal Stress 53 Nodes(V) , Load Step 42(14 4) DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3 Nodes(V) , Load Step 42(14.4)

(a) (b)
Figura 5.62 - Superficie com tensdo de 7 MPa de compressédo com 14,4 nnm de deslocamento

aplicado no bloco B6p143x35h145fc25k600: (a) bloco inteiro (b) corte transversal no meio bloco.

5.9 Analise dos resultados dos métodos analiticos

Esta parte do capitulo estuda os métodos analiticos para o dimensionamento de
bloco sobre cinco ou seis estacas, apresentados no Capitulo 3. Apesar de os blocos
terem sido modelados em elementos finitos a partir do dimensionamento pelo
método de Andrade (1989), entende-se que, do ponto de vista da verificacdo das
tensdes no concreto, € possivel fazer uma associacéo da forca resistente obtida com
0 processamento dos blocos com a forca resistente prevista por meio de todos os
métodos analiticos estudados.

7

Importante lembrar que a modelagem numérica ndo € uma indicacdo exata da
resisténcia dos blocos analisados, porém, na falta de ensaios experimentais de
referéncia, a modelagem numérica foi tomada como base para a andlise, permitindo

compreender melhor o comportamento dos métodos analiticos.

Outra consideracao importante a ser feita diz respeito a distribuicdo das reagfes nas
estacas. Pois, a hipétese de todos os métodos € de que a distribuicdo das reacdes
entre as estacas € uniforme, o que difere dos resultados observados nos blocos
analisados por meio do método dos elementos finitos. Porém, apenas a forca

resistente foi considerada na andlise, ignorando as diferencas nas distribuicdes das
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reacfes nas estacas. Além disso, apenas o0s blocos com mola de coeficiente

k = 600 kN /mm foram considerados nas analises dos métodos.

5.9.1 Consideracfes sobre o método indicado no Boletim nimero 73 do CEB-
FIP (1970)

Os graficos mostrados na Figura 5.63 representam a relacdo entre a forca resistente
dos blocos em elementos finitos e a forca resistente prevista pelo método do Boletim
namero 73 do CEB-FIP (1970).

Fum 25 Faum 25 Fum2s
P 2,0 - P 2,0 - Fx 2,0
15 | 15 1,5
1,0 1,0 1,0
05 - I 05 | 0,5
0,0 0,0 ! 0,0
64,5x64,5 130x32 181x23 25 30 35 103 138 225
pilar (cm x ¢m) fex (MPa) altura (cm)
() (b) (©)

Foum 2,5 Foum 2,5 Foum 2,5
¥ 201 Fe 2,0 x 2,0

1,5
1,0
> . 0’5 l
0,0 - ! L g 0,0
71x71  143x35 200x25 25 30 35 108 145 236
pilar {cm x cm) f o (MPa) altura (cm)

(d) (e) (f)

Figura 5.63 - Relagédo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forca

prevista pelo método do CEB-FIP (1970) para os blocos sobre cinco estacas, variando: (a) secéo do
pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e nos blocos sobre seis estacas, variando: (d) secédo do

pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.

Os graficos indicam os resultados dos dimensionamentos dos métodos com a
variacdo: da forma da secdo do pilar, da resisténcia do concreto e da altura dos
blocos. As situacbes, em que as colunas azuis apresentam valores maiores que a
unidade, indicam que o método previu forcas resistentes menores que as obtidas

pela modelagem e, portanto, um resultado favoravel.

A partir da analise dos graficos, observa-se que, de modo geral, o Boletim nimero

73 do CEB-FIP (1970) apresentou uma boa previsdo para a forgca ultima em
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comparacdo aos resultados das modelagens, tanto para os blocos sobre cinco,

guanto para os blocos sobre seis estacas.

O resultado desfavoravel indicado pelo método para o bloco sobre seis estacas com
altura de 236 cm pode ser desconsiderado (Figura 5.63f), pois esse bloco tem
grande altura, ficando fora do limite de aplicacdo do método que € h < 2-¥¢,. Isso

indica como é importante considerar esse limite.

Os resultados também né&o foram satisfatorios nos blocos com pilar muito alongado,
porém, ao analisar a maneira como 0 método determina as secdes para verificar a
forca cortante, € possivel entender a possivel causa de tais resultados. A largura da
secao de referéncia S, é calculada pela soma da altura util do bloco com o lado do
pilar na direcao considerada. Sendo assim, ao se alongar o pilar, a largura da sec¢ao
S,é aumentada consideravelmente, como mostrado nas Figura 5.64a. Inicialmente
isso parece um comportamento légico, porém a modelagem em elementos finitos

indicou que a resisténcia dos blocos ndo foi aumentada nessa mesma proporcao.

(a) (b) (©)
Figura 5.64 - Bloco sobre seis estacas: (a)Secao S, considerada na face do pilar alongado.; (b) Secao
S, considerada a d/2 da face do pilar alongado. (c) Bloco sobre cinco estacas Sec¢éo S, considerada

na face do pilar quadrado.

A altura da secao S, € limitada pela altura util de bloco e por 1,5 ¢.,, € como nos
blocos sobre cinco estacas, uma das linhas de estacas fica muito préxima do pilar, a
aba ¢., ficou muito pequena, gerando uma se¢do S, com pequena altura, o que

penalizou a resisténcia do bloco, como mostrado na Figura 5.64c.

Outro aspecto importante é sobre o critério de localizagdo da se¢do S,, que gera
davidas quanto a sua definicdo. Pois, essa sec¢do precisa ser considerada a d/2 da
face do pilar, e caso houver alguma estaca localizada antes dessa distancia, a se¢céo

S, é considerada na face do pilar, aumentando assim, a aba ¢.,. No entanto, existem
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situacbes em que a aba ., fica muito pequena, o que acaba penalizando a altura da
secao S,, ficando a duvida de considerar a secdo a d/2 ou na face do pilar, como

mostrado nas Figuras 5.64a e 5.64b.

Para os blocos com pilar pouco alongado e altura intermediaria (blocos base) o
Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970) indicou uma boa previsdo da forca resistente.
Do ponto de vista da pratica de projeto, 0 método indicou 0 aumento da resisténcia
do bloco com o aumento da resisténcia do concreto. Importante lembrar que, as
alturas dos blocos base tém valores muito préximos a altura média entre os limites
de aplicacdo do método. Sendo assim, os resultados indicam que se deve partir
desta altura média para dimensionar os blocos por esse método.

Apesar de o método do Boletim nimero 73 do CEB-FIP (1970) ter apresentado bons
resultados, com base na modelagem numérica, esse método associa um modelo de
flexdo a um bloco rigido e, observou-se claramente que nos blocos rigidos a
transferéncia de tensbes de compressao se da por meio de bielas comprimidas

equilibradas por tirantes ligando as estacas.

5.9.2 Considerac¢fes sobre o método indicado por Calavera (1991)

O método indicado por Calavera (1991) possui 0S mesmos critérios geométricos
para a determinagcdo das secdes de verificacdo da forca cortante. E de inicio, as
mesmas observacdes que foram feitas a respeito da definicdo da secédo S,, para o
método do Boletim niumero 73 CEB-FIP (1970), podem ser aplicadas ao método de
Calavera (1991).

A diferenca entre o método de Calavera (1991) e do Boletim nimero 73 do CEB-FIP
(1970) é justamente a equacdo para o calculo da forca cortante resistente.
Analisando os graficos mostrados nas Figura 5.65, verificou-se que, por manterem
0S mesmo aspectos geomeétricos, os dois métodos indicaram a mesma tendéncia de
comportamento dos valores ao se modificar as alturas dos blocos ou a secédo do
pilar, porém o método de Calavera (1991) previu forcas resistentes com valores bem
menores em relacdo aos valores calculados pelo Boletim numero 73 CEB-FIP
(1970). Para o bloco base sobre seis estacas, enquanto a relacdo entre a forca

resistente indicada na modelagem e a prevista pelo Boletim niumero 73 do CEB-FIP
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(1970) foi 1,3, essa mesma relagdo foi 2,2 considerando a equacéo indicada em
Calavera (1991). Sendo assim, observou-se que o critério de Calavera (1991) foi
mais restritivo na determinacdo da forgca cortante resistente do que o do Boletim
namero 73 do CEB-FIP (1970).

64,5x64,5 130x32 181x23 25 30 35 103 138 225
pilar (em x cm) fo (MPa) altura (cm)

(@ (b) (c)

Faum 2,5 Foum 30
20 | 2,5 1
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0,0 0,0 + T T ;
T1x71  143x35 200x25 25 30 35 108 145 236
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(d) () (f)

Figura 5.65 - Relagéo entre a for¢a resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forca

15 1
1,0

prevista pelo método do Calavera (1991) para os blocos sobre cinco estacas, variando: (a) secdo do
pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para blocos sobre seis estacas, variando: (d) secéo do

pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.

5.9.3 Consideracfes sobre o método apresentado por Fusco (1995)

A partir da andlise dos graficos mostrados nas Figura 5.66, observou-se que, em
guase todos os casos, 0 método de Fusco (1995) indicou forcas resistentes maiores

do que as encontradas por meio da modelagem numeérica.

Nos blocos em que a forga resistente prevista foi maior do que da modelagem, a
verificacdo critica foi a das tensdes de compressao junto as estacas, sendo que as
verificacOes das tensdes no pilar ainda iriam permitir uma resisténcia maior do bloco.
Considerando este fato, foi obtida a Figura 5.67 dos blocos sobre cinco e seis
estacas, respectivamente, com o carregamento na iminéncia da ruina. Essa figura

representa cortes horizontais nos blocos na altura x = 0,5-a, abaixo da face
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superior do bloco, exatamente na secéo horizontal na qual o método de Fusco
(1995) indica que atua uma tensdo de 0,2-30 MPa =6 MPa. Na Figura 5.67, esse
valor de tensdo pode ser identificado pelo limite entre as cores laranja e vermelha
dos diagramas de tensdes. Os quadrados menores representam a projecéo da
secao do pilar e o quadrado maior representa a area ampliada de acordo com Fusco
(1995), que afirma que essa area € de aproximadamente nove vezes a area
ampliada do pilar. Analisando essas figuras, € possivel observar que as tensdes
gue atuam nesse plano ndo apresentam uma distribuicdo uniforme dentro desta area
ampliada. Além disso, o limite definido pelas tensbes a 6 MPa de compressao
indicam que o valor dessa area € bem menor do que nove vezes a area do pilar.
Acredita-se que esse tenha sido um dos motivos que conduziram a forcas

resistentes maiores previstas pelo método.
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Figura 5.66 - Relagdo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forgca

prevista pelo método do Fusco (1995) para os blocos sobre cinco estacas, variando: (a) secédo do
pilar, (b) resisténcia do concreto, (¢) altura; e para os blocos sobre seis estacas, variando: (d) secao

do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.

Outro aspecto importante, € que Fusco (1995) associa essa area ampliada apenas
ao formato da secéao do pilar e, no entanto, observa-se que o desenho formado pelo
fluxo de tensBes de compressdo dos blocos sobre cinco estacas é diferente dos

blocos sobre seis estacas. Ou seja, esse critério de area ampliada ndo considera a
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altura do bloco, nem o nimero de estacas e nem o arranjo das mesmas. No método
proposto por Blévot e Frémy (1967) séo indicados coeficientes de ajuste diferentes
para a verificacdo das tensdes nas bielas junto ao pilar dependendo do nimedo de
estacas do bloco. Quanto maior o niumero de estacas, maior o coefiente de ajuste,
sempre considerando arranjo simeétrico das estacas. Essa € uma consideracdo mais
coerente, pois quanto maior o numero de estacas e quanto mais a disposi¢cao
dessas estacas se aproxima de uma simetria radial em relagéo ao eixo do pilar,

melhor é o confinamento do concreto junto ao pilar, promovido por bielas

comprimidas em varias dire¢des.

[UNIT] N, mm
[ DATA ] Structural Monlinear , Principal Stress 53 Modes(V) . Load Step 175(12.5)

@)

UNIT] N, mm L-‘

DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S3(V) |, Load Step 42(14 4)

(b)

Figura 5.67 - Corte no plano horizontal a x = 0,5 a,, abaixo da face superior do bloco, indicando

tens@es principais de compresséo e area ampliada do pilar de acordo com Fusco (1995): (a) blocos

sobre cinco estacas; (b) bloco sobre seis estacas.
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Observa-se também que apenas para o0s blocos nos blocos mais altos é que o
método de Fusco (1991) indicou forca resistente menor que a obtida pela
modelagem. Entende-se que nesses blocos, a grande altura permitiu a distribuigao
das tensdes de compressdo ao longo do bloco, ndo por meio de bielas discretas,
pois estas nem chegaram a se desenvolver de maneira clara, mas com o
espraiamento das tensdes de compressao dentro do bloco, de maneira difusa, como
mostrado na Figura 5.49b. Esse espraiamento se aproximou melhor do critério de
area ampliada indicado por Fusco (1995). Porém, como apresentado anteriormente,
esses blocos ndo apresentaram um comportamento tipico de blocos sobre estacas.
Nos outros blocos observou-se que as bielas ndo convergem para uma area
ampliada abaixo da superficie do bloco, e sim diretamente para a se¢do de contato
do pilar com o bloco, como indicado na Figura 5.38b.

Fusco (1995) indica que as barras da armadura do pilar transferem as tensdes de
compressdo para o concreto adjacente, como foi observado anteriormente. Esse
comportamento indicou um acréscimo de resisténcia, porém ndo a ponto de os
blocos em elementos finitos apresentarem resisténcia compativel com a previsdo do
método. Para verificar melhor essa hipétese, seria necessario realizar uma analise
numeérica considerando barras de armadura discretas e uma interface de aderéncia
entre as barras e o concreto, conduzindo a um modelo numérico bastante complexo

e que nao se justificaria realizar sem que haja um ensaio experimental de referéncia.

Fusco (1995) indica que a forca centrada maxima que um pilar pode resistir € dada
pela Equacdo 3.10, apresentada no Capitulo 3 e se baseia nessa equacao para
deduzir os critérios de verificacdo do método. Porém observou-se que a regido de
contato entre o pilar e bloco € uma regido descontinua, com distribuicdo nédo
uniforme das tensbes de compressdo, como mostrado na Figura 5.5, e foi essa
concentracdo de tensfes que levou a ruina do pilar para uma forgca menor do que a

indicada por essa equacao.
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5.9.4 Consideragdes sobre o método do Concrete Design Handbook

O método de dimensionamento indicado por Kokai (2006) no Concrete Design
Handbook previu forca resistentes maiores do que as obtidas pela modelagem

numerica, em quase todos os blocos, como indicado na Figura 5.68.

Kokai (2006) recomenda verificar a forca cortante para determinar a altura minima
dos blocos e em seguida, verificar as tensdes de compressao no concreto junto ao
pilar e junto as estacas utilizando a Equacdo 3.20 proposta por Adebar e Zhou
(1996). Como a altura dos blocos ja estava determinada, a wverificagcdo da forca
cortante foi feita de maneira inversa, a fim de determinar a forca resistente,

juntamente com a verificagdo das tensdes de compressao.

A verificacdo das tensbes de compressao s6 foram criticas para a determinacéo da
resisténcia nos blocos mais altos, basicamente os Unicos blocos em que as forcas
previstas pelo método foram menores que as encontradas na modelagem. No
restante dos blocos a verificacdo das tensdes de compressdo nao foram criticas,
sendo que a verificacédo da forca cortante indicou a resisténcia prevista e, justamente

para esses blocos, a modelagem indicou uma forca ultima menor que a prevista.
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(d) (e) (®
Figura 5.68 - Relagéo entre a for¢a resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forca

prevista pelo método indicado por Kokai (2006) para os blocos sobre cinco estacas, variando: (a)
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secao do pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para os blocos sobre seis estacas, variando:

(d) secéo do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.

No estudo de Park, Kuchma e Souza (2008), a equacao proposta por Adebar e Zhou
(1996) também indicou resisténcias maiores do que as obtidas em ensaios

experimentais de blocos sobre quatro estacas, como mostra Figura 2.16e.

5.9.5 Consideracdes sobe o método proposto por Andrade (1989)

O método proposto por Andrade (1989) apresentou forcas ultimas menores que as
obtidos por meio da modelagem numérica para todos os blocos, indicando ainda boa
aproximacdo dos resultados, como mostrado na Figura 5.69. Apenas nos blocos
com menores alturas e no bloco com pilar quadrado a forca prevista pelo método se
distanciou do resultado da modelagem, no entanto, esses blocos possuem bielas
mais abatidas do que as permitidas pelo limite de aplicacdo do método, que é de
40° < 6 < 55°.

F:1um 2,5 irn 25 irn 2,5
— ’ F F
Fy 20 4 k 20 | k 20 |
1,5 1,5 + 15 1
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pilar (cm x cm) fex (MPa) altura (cm)
(a) (b) (c)
E Fn m 2,5
_FEL\LH'I 2,5 _oum 2,5 ?\L "
Fy Fy k 0
2,0 | 2,0 4 2,0 1
1,5 - 1,5 1,5 -
L0 1,0 1,0
0,5 0,5 1 0,5
0,0 + 0,0 + 0,0 -
T1x71  143x35 200x25 25 30 35 108 145 236
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(d) (e) ®

Figura 5.69 - Relacdo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forca
prevista pelo método do Andrade (1989) para os blocos sobre cinco estacas, variando: (a) secdo do
pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para os blocos sobre seis estacas, variando: (d) secéo

do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.
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O método indica a utilizacao de coeficientes de ajuste diferentes ao verificar tensées
de compressdo nas bielas junto ao pilar, em blocos sobre cinco e sobre seis
estacas, 0 que parece uma consideracdo coerente do ponto de vista do
confinamento que o numero de estacas e o arranjo destas podem promover ao
envolver a regidao do pilar com bielas comprimidas em varias dire¢des, oriundas das

estacas.

A compatibilidade entre os resultados previstos pelo método e os encontrados por
meio da modelagem ndo foram apenas do ponto de vista das resisténcias dos
blocos. A configuracdo do fluxo de tensdes indicou a formacdo de bielas
comprimidas discretas, semelhantes as indicadas por Andrade (1989), como
mostrado nas Figuras 5.36 e 5.39, com bielas comprimidas originando-se na regiao
de contato entre o pilar e o bloco indo em direcdo ao topo das estacas. Além disso,
em varios blocos observou-se que as bielas ndo convergem para um unico ponto
junto ao eixo do pilar, elas acompanham o formato do pilar, indicando coeréncia com
hip6tese do método de considerar os pontos de origem das bielas nos centros das
parcelas da area do pilar referentes a cada estaca, como mostrado na Figura 5.70a.
Mostra-se assim a importancia de se considerar a real secdo do pilar no
dimensionamento dos blocos, e ndo um pilar de secdo quadrada com area
equivalente, como indicado por outros métodos. Observou-se também, a
compatibilidade entre a decomposicéo da area do pilar e das estacas na direcdo das
bielas comprimidas (Figura 5.70b). O método de Andrade (1989) ndo considera a
expansao das bielas na regido intermediaria, no entanto, se restringe a verificar

apenas as tensdes junto ao pilar e junto as estacas.

Visando a pratica de projeto, o método indicou o acréscimo de resisténcia do bloco
com o aumento da altura e aumento da resisténcia do concreto, apresentando
resultados muito proximos aos obtidos pela modelagem em elementos finitos. Além
disso, o0 método se mostrou de facil aplicacdo, permitindo determinar o modelo de
trelica de acordo com o arranjo das estacas, com a sec¢ao do pilar e com a altura do
bloco, e se adaptou razoavelmente bem a todas as situagcbes. Um aspecto
importante a ser considerado diz respeito ao limite de aplicacdo em relacdo a
inclinacdo das bielas, pois como os blocos ndo apresentam disposi¢cdes simétricas
das estacas, as bielas vao ter inclinacfes diferentes, sendo assim, o ideal é que a
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biela mais abatida tenha inclinacdo préxima a 40° para que as outras bielas, mais
inclinadas, figuem, se possivel, dentro do limite superior de 55°.

UMIT] N , mm L-"

DATA] Structural Nonlinear , Princigjal Stress $3 Nodes(V) , Load Step 31(13.3)

(@)

UNIT] N, mm i—'

DATA] Structural Nonlinear , Principal Stress S MNodes(V) , Load Step 31(13.3)

(b)
Figura 5.70 - Tensdes principais de compresséao no bloco B6p143x35h145fc30k600: (a) secdo de

contato entre o pilar e o bloco; (b) Corte no plano vertical que passa pelas duas estacas centrais com
esquema da decomposicdo da area do pilar e das estacas na dire¢cao das bielas de acordo com os
critérios de Andrade (1989)
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5.9.6 Consideragfes sobre o método adaptado de Park, Kuchma e Souza
(2008)

O método de Park, Kuchma e Souza (2008) foi originalmente proposto para o
dimensionamento de blocos sobre quatro estacas. Neste trabalho o método foi
adaptado para dimensionamento de blocos sobre cinco e seis estacas, e 0s
resultados podem ser vistos nas Figura 5.71. De modo geral, o método previu

forgas resistentes menores que as obtidas na modelagem em elementos finitos.

Nos blocos com menores alturas o método foi bastante restritivo em relagdo a
resisténcia observada nos blocos em elementos finitos, indicando melhor
compatibilidade dos resultados nos blocos com altura intermediaria (blocos base).
Para os blocos mais altos, os resultados praticamente coincidiram, porém no bloco
sobre seis estacas a resisténcia prevista foi levemente maior que a observada na

modelagem numeérica.

O método se mostrou muito sensivel a variacdo da secao do pilar, pois nos blocos
com pilar de secao transversal retangular alongada, a verificagao da biela horizontal
paralela ao maior lado do pilar foi critica para a determinagdo da resisténcia dos
blocos. Somente nos blocos com pilar quadrado e nos blocos mais altos com pilar
pouco alongado é que a verificacao das bielas inclinadas foi critica para determinar a
resisténcia. Isso ocorreu, pois 0 método limita a largura da biela horizontal a largura
do pilar, e nos pilares mais alongados as bielas acabaram ficando muito estreitas.
Além disso, as bielas junto ao pilar formam uma regido favoravel ao
desenvolvimento de tensdes de compressdo no concreto, devido ao efeito de
confinamento promovido pelas bielas, no entanto o método limita a tensdo dessas

bielas a resisténcia do concreto.
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Figura 5.71 - Relagdo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forgca
prevista pelo método adaptado de Park, Kuchma e Souza (2008) para os blocos sobre cinco estacas,
variando: (a) secao do pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para os blocos sobre seis

estacas, variando: (d) sec¢édo do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.

5.9.7 Consideracdes a respeito dos métodos de bielas e tirantes

Nos graficos das Figuras 5.72 a 5.76 estdo apresentados os resultados da
verificacdo dos blocos utilizando os critérios da teoria classica de bielas e tirantes.
Os resultados desses métodos serdo discutidos em conjunto, pois 0s critérios
utilizados para determinar as areas das bielas e regides nodais foram os mesmos,
sendo que os métodos apenas se diferenciam pelos coeficientes de ajuste das

tensoes resistentes do concreto.

De modo geral, todos os métodos indicaram resisténcias menores do que as
observadas nos blocos em elementos finitos. Em relacdo a modelagem numérica, 0s
métodos com os critérios mais restritivos foram os do Apéndice A do ACI 318:08 e
0s critérios que apresentaram os resultados mais préximos foram os indicados pela
CSA A23.3:04. Os critérios de Schlaich e Schafer (1991) também indicaram forcas

bem menores que as observadas na modelagem numérica. Observou-se também
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gue os critérios do projeto de revisdo do Cédigo Modelo da FIB (2010) indicaram
valores muito préximos ao do CEB-FIP Model Code 1990 (1993).

Por ter sido adotado o mesmo modelo de trelica, todos os métodos apresentaram a
mesma tendéncia de comportamento ao se variar o formato da secao transversal do
pilar, indicando forcas resistentes menores para os blocos com pilares quadrados e
um acréscimo de resisténcia do bloco com o alongamento do pilar, pois permitiram a
disposicao de bielas mais inclinadas. No entanto, observou-se, por meio dos fluxos
de tensbGes que a decomposicdo da area do pilar para obter a area das bielas foi
mais coerente com a proposta de Andrade (1989), e ndo como foi adotado nesse
modelo de trelica, como mostrado na Figura 5.77. No entanto, a teoria classica
permitiu considerar a expansdo das tensdes na regido intermediéria das bielas por
meio de coeficientes de ajustes das tensdes resistentes para essa configuracado de

biela.
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0,0 +

64,5x64,5 130x32 181x23 25 30 35 103 138 225
pilar (cm x cm) fok (MPa) altura (cm)

(@) (b) (©)

Foaum 25 -
Fy
2,0 4
1.5 1
1,0

0,5 -+

71x71 143x35 200x25 25 30 35 108 145 236
pilar (cm x cm) fx (MPa) altura (cm)

(d) (e) ®
Figura 5.72 - Relacdo entre a forca resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forca
prevista pelo modelo de bielas e tirantes adaptado de Schlaich e Schéafer (1991) para os blocos sobre
cinco estacas, variando: (a) secéo do pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para os blocos
sobre seis estacas, variando: (d) secéo do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.
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Tanto na modelagem numérica quanto por meio dos métodos foi observada a
variacdo da resisténcia dos blocos com a mudanga da resisténcia do concreto,

indicando sempre valores menores que os observados na modelagem.
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Figura 5.73 - Relagédo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forgca
prevista pelo método de bielas e tirantes adaptado do CEB-FIP Model Code 1990 (1993) para os
blocos sobre cinco estacas, variando: (a) secéo do pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para

0s blocos sobre seis estacas, variando: (d) secéo do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.

Nos blocos com menores alturas, todos os métodos tenderam a indicar forcas
proporcionalmente menores que as observadas pela modelagem, e com o aumento
da altura, as forcas previstas tenderam a se aproximar das forcas indicadas pela
modelagem, mantendo-se, porém, com valores menores. I1sso permite observar que
os modelos de bielas e tirantes se comportam melhor nas situacdes em que 0s
angulos entre as bielas e os tirantes sdo maiores. Importante lembrar que nos blocos
mais baixos o angulo de abatimento minimo entre as bielas e os tirantes foi cerca de
31°, valor acima do limite minimo estabelecido pelo Apéndice A do ACI 318:08 que é
de 25°.

A partir desses resultados observa-se a dificuldade em utilizar a teoria classica de
bielas e tirantes de maneira adequada para blocos sobre vérias estacas, pois é dificil
definir os critérios para a determinacdo da geometria do modelo de trelica, bem

como das areas de bielas e nés, ficando a cargo do projetista definir um modelo de
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trelica 0 mais coerente possivel. Além disso, os coeficientes de ajuste das tensdes
sdo indicados para o estado plano de tensbes e, principalmente em blocos sobre
varias estacas, o estado multiaxial de tensdes € essencial para promover o0
acréscimo de tensdes de compressdo no concreto. Nos casos tridimensionais,
mesmo que fossem utilizados coeficientes de ajuste para um né em que atuam
apenas bielas de compresséo, por exemplo, fica complicado definir a condicao de
confinamento que essas bielas promovem nesse n6é e o quanto as tensdes de
compressao no concreto podem ser aumentadas. Por esse motivo, a teoria classica
de bielas e tirantes indicou resisténcias proporcionalmente bem menores que as

observadas na modelagem em elementos finitos.
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Figura 5.74 - Relagédo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forca
prevista pelo método de bielas e tirantes adaptado da CSA A23.3:04 para os blocos sabre cinco
estacas, variando: (a) secdo do pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para os blocos sobre

seis estacas, variando: (d) secédo do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.

Park, Kuchma e Souza (2008) observaram comportamentos semelhantes ao utilizar
0s métodos de bielas e tirantes indicados do Apéndice A do ACI 318:05 e da norma
canadense CSA A23.3:04, para a verificacdo de blocos sobre quatro estacas. Os
pesquisadores obtiveram resisténcias bem menores que as observadas em ensaios

experimentais, como maostrado nas Figuras 2.16¢ e 2.16d.
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Figura 5.75 - Relagédo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a forgca
prevista pelo método de bielas e tirantes adaptado do Apéndice A do ACI 318:08 para os blocos
sobre cinco estacas, variando: (a) sec¢ao do pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e para blocos
sobre seis estacas, variando: (d) secé@o do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.
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Figura 5.76 - Relagdo entre a forga resistente obtida por meio da modelagem numérica e a for¢ca
prevista pelo método de bielas e tirantes adaptado do projeto de revisao da FIB (2010) para os blocos
sobre cinco estacas, variando: (a) sec¢éo do pilar, (b) resisténcia do concreto, (c) altura; e nos blocos

sobre seis estacas, variando: (d) secéo do pilar, (e) resisténcia do concreto, (f) altura.
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.

Figura 5.77 - Tensdes principais de compressao no bloco B6p143x35h145fc30k600 em corte no

UNIT] N, mm
DATA] Structural Nonlinear

‘ Principal Stress S Nodes(V) , Load Step 31(13.3)

plano vertical que passa pelas duas estacas centrais com esquema do modelo de bielas e tirantes

adotado.
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6 CONCLUSAO

Antes de qualquer concluséo a respeito do comportamento estrutural dos blocos
sobre cinco ou seis estacas, € importante ressaltar a ordem de grandeza das
resisténcias observada nos pilares e nas estacas em relacdo a resisténcia dos
blocos. Na maioria das situagdes, os blocos atingiram a ruina para forcas maiores do
que o proprio pilar suportaria por causa da distribuicdo ndo uniforme de tensdes de
compressédo na area de contato entre o pilar e o bloco, levando a ruina prematura do
pilar. Além disso, observou-se que a ordem de grandeza das reacdes das estacas,
observadas na situacdo de ruina dos blocos analisando-os com o método dos
elementos finitos, superou a capacidade geotécnica e até mesmo a “carga de
catalogo” das estacas consideradas, como observado no Apéndice A. Esses
resultados indicam que, na pratica, esses blocos dificilmente atingiriam a ruina, pois
antes de se atingir essa intensidade de tensdes solicitantes, seria considerada a
ruptura do solo. Isso porque os blocos tém que atender a critérios geométricos de
espacamento minimo das estacas, altura minima, para que sejam considerados
rigidos e resisténcia minima do concreto por causa da classe de agressividade
ambiental. Isso faz com que os blocos tenham grandes dimensdes e acabem ficando
proporcionalmente mais resistentes do que as estacas sobre as quais eles se

apoiam.

Quanto a variacdo da altura dos blocos analisados, observou-se, nos blocos com
alturas intermediarias, que a ruina se deu pela ruptura do concreto das bielas
referentes as estacas mais préximas do pilar, fendmeno observado pela diminuigdo
das tensbes de compressao nessas bielas e pela reducdo no valor das reacgbes
dessas estacas, para um estagio de carregamento em que ja havia sido atingida a

resisténcia de escoamento das barras de a¢o dos tirantes.
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Nos blocos com menores alturas considerou-se ruina associada ao alongamento
maximo permitido para as barras de a¢o do tirante central, pois esses blocos nao
foram rigidos o suficiente para distribuir as reac6es em todas as estacas de maneira
adequada, indicando, assim, que o dimensionamento de blocos com pequenas

alturas deve ser evitado.

Nos blocos mais altos considerou-se ruina por ruptura do concreto junto ao pilar em
um estagio de carregamento em que as barras de ago dos tirantes ainda nao
estavam solicitadas por tensdes de tracao consideraveis. Esse comportamento ndo
e tipico de blocos sobre estacas. Além disso, os blocos muito altos consomem um
grande volume de concreto e ndo indicaram um bom aproveitamento das
armaduras. Sendo assim, o dimensionamento de blocos com grandes alturas

também deve ser evitado.

A variacao da altura teve influéncia significativa na rigidez dos blocos, refletindo na
distribuicdo das reacdes entre as estacas, na distribuicdo das tensdes nas
armaduras dos tirantes e na distribuicdo dos fluxos de tensbes de compressao. Esse
resultado vai de encontro com as recomendacdes dos métodos analiticos que
indicam valores de altura adequados em fungcdo do espacamento das estacas, para
gue os blocos sejam considerados rigidos. Sendo assim, o ideal € que se adote uma
altura intermediaria a partir dos limites de aplicacdo estabelecidos pelos métodos

analiticos.

Quanto a variacdo da resisténcia do concreto, observou-se que esta refletiu na
variacdo da resisténcia do bloco. O aumento da resisténcia do concreto tendeu a
aumentar a resisténcia do bloco em propor¢des semelhantes, porém néo foi possivel
estabelecer a exata propor¢do de variagdo, por causa do numero reduzido de
resultados. Essa tendéncia de comportamento vai de encontro com a pratica de
projeto, em que € comum considerar que a variacao da resisténcia do concreto se
reflete na variagao da resisténcia do bloco. No entanto, a mudancga na resisténcia do
concreto nao influenciou de maneira significativa na rigidez dos blocos, resultado

semelhante ao observado por Ramos (2007) em blocos sobre dez estacas.

Quanto a variacdo do formato da secdo transversal do pilar, ndo foi observada

influéncia significativa na resisténcia dos blocos, indicando resisténcias de mesma
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ordem de grandeza. Apenas para 0 bloco sobre seis estacas com pilar muito
alongado observou-se um pequeno acréscimo de resisténcia. Além disso, os fluxos
de tensbes também apresentaram mudancas significativas, formando uma
configuracédo de bielas menos abatidas, que acompanham o alongamento do pilar.
Isso demonstrou a importancia de que os meétodos analiticos considerem sempre o

real formato da secao transversal do pilar.

Apesar de ndo ser uma caracteristica do bloco em si, mas de uma condicdo de
contorno, a deformabilidade do solo teve influéncia significativa no comportamento
estrutural dos blocos sobre estacas. Observou-se que quanto menor o valor do
coeficiente de mola considerado, ou maior a deformabilidade do solo, melhor € a
distribuicBo das reacbes entre as estacas e, consequentemente, melhor é a
distribuicdo das tensbes de tracdo nas barras das armaduras e a distribuicdo do
fluxo de tensdes, formando bielas discretas direcionadas a todas as estacas. Quanto
menos deforméavel for o solo, maior € a concentracdo do fluxo de tensdes de
compressdo na direcdo das estacas mais proximas do pilar, em detrimento das
estacas mais afastadas. Importante ressaltar que mesmo para as situagcbes de
coeficientes de mola maiores, a resisténcia dos blocos ndo foi comprometida de
maneira significativa, pois foi observada uma grande capacidade de redistribuicéo

das tensfes a medida que se aumentou o carregamento.

Nos blocos com coeficiente de mola de valor k = 300 kN/mm a distribuicdo das
reagOes nas estacas nao foi uniforme, mas observou-se uma melhor tendéncia de
redistribuicdo em detrimento dos coeficientes de mola maiores. Além disso, a média
dos coeficientes de mola, calculados a partir dos exemplos (Apéndice A), indicou um
coeficiente de mola de k = 270 kN/mm. A assim, os valores das reagdes tendem a
ser ainda mais uniformes, o que se aproxima da hipotese de distribuicdo uniforme

para as reacdes das estacas, adotada no dimensionamento analitico dos blocos.

Foram analisados varios métodos analiticos para dimensionar os blocos sobre cinco
e seis estacas analisados. De todos os métodos analisados, aquele que apresentou
resultados mais compativeis com a modelagem numeérica realizada foi o método de
Andrade (1989), pois em todas as situacfes esse método previu valores menores,
porém muito proximos aos obtidos por analise numeérica. Além disso, a distribuicéo

do fluxo de tensdes e a configuracdo das bielas indicada pelo método também foram
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compativeis com as observadas nos bloco em elementos finitos. Os modelos de
trelica foram compativeis com a configuracdo observada para as bielas, permitindo
considerar a variagdo da altura do bloco e da secéo transversal do pilar. Importante
lembrar que o método é bastante simples de ser compreendido e utilizado. Isso
demonstra a aplicabilidade de métodos baseados na teoria de bielas em blocos com
arranjo das estacas sem simetria em relacdo ao eixo do pilar, considerando ainda
pilares com diferentes sec¢des transversais, ndo se limitando apenas a pilares com

secao quadrada.

O método do Boletim numero 73 do CEB-FIP (1970) também previu resisténcias
menores gque 0s obtidos por meio da analise baseada no método dos elementos
finitos, porém com um desvio maior do que o de Andrade (1989). Observou-se a
necessidade de maior pericia por parte do projetista ao definir a secdo S,,
principalmente para situacdes em que a sec¢ao transversal do pilar € muito alongada.
Apesar dos resultados, observou-se que as verificacbes de momento fletor e forca
cortante em secdes de referéncia ndo foram compativeis com o comportamento
estrutural, pois os blocos sao regides descontinuas e apresentam a transferéncia
das tensGes de compressdo do pilar as estacas diretamente por meio de bielas,

equilibradas por tirantes de aco.

Os critérios indicados por Calavera (1991) apresentaram resultados com a mesma
tendéncia de comportamento do Boletim nimero 73 do CEB-FIP (1970). No entanto
a verificacdo da resisténcia a forga cortante foi mais restritiva do que este método.

Quanto aos métodos baseados na teoria classica de bielas e tirantes, constatou-se
gue os critérios destinados aos casos bidimensionais foram bastante restritivos em
relacdo ao acréscimo de tensdes ocasionado pelo efeito benéfico do confinamento,
e gue ocorre de modo mais acentuado nos casos tridimensionais. Por esse motivo,
esses meétodos previram resisténcias bem menores do que as observadas na
modelagem numeérica. Além disso, mesmo com 0 uso de coeficientes para casos
tridimensionais, € complicado definir o estado de confinamento atingido e qual o
acréscimo de tensdes poderia ser considerado. O ideal seria definir coeficientes
especificos para verificar as tensdes no concreto, considerando cada tipo de bloco

sobre estacas.
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O método de Fusco (1995) e o método indicado por Kokai (2006) previram
resisténcias maiores do que as observadas por meio do método em elementos

finitos.

O método adaptado de Park, Kuchma e Souza (2004) se mostrou muito sensivel a
variacdo da secéo transversal do pilar e da altura dos blocos. Além disso, observou-
se que o0 método nédo é simples de ser utilizado, por envolver muitos critérios para se

determinar as tensoes resistentes no concreto, além de ser iterativo.

Por se tratar de uma dissertacdo de mestrado, e por causa do curto periodo para a
realizacdo desta pesquisa, algumas hipoteses ndo puderam ser verificadas, ficando
a sugestdo para trabalhos futuros. Recomenda-se analisar blocos sobre estacas,

semelhantes aos estudados, porém considerando as seguintes situagdes:

- Analisar blocos por meio do método dos elementos finitos considerando forca
vertical excéntrica, com objetivo de analisar os métodos analiticos;

- Analisar blocos por meio do método dos elementos finitos considerando
diferentes taxas de armaduras principais, inserindo também as armaduras
secundarias, com o objetivo de verificar a influéncia no comportamento
estrutural e a ocorréncia de fissuras;

- Analisar blocos por meio do método dos elementos finitos considerando
diferentes taxas de armaduras do pilar, com o objetivo de verificar a
contribuigcdo desta armadura na resisténcia do bloco;

- Analisar blocos por meio do método dos elementos finitos considerando nao
somente diferentes formatos para secdo do pilar, mas também diferentes
valores de area, com o0 objetivo de verificar se isto tem influéncia no

comportamento estrutural.
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APENDICE A - CALCULO DO COEFICIENTE DE
MOLA

A.1 Consideracdes iniciais

Este apéndice se destina a indicar uma ordem de grandeza para os valores dos
coeficientes de mola que representam a deformabilidade do solo e o encurtamento
elastico do fuste das estacas do tipo hélice continua, as quais foram adotadas para
0s blocos analisados. Sao feitos breves comentarios a respeito dos métodos
utilizados para determinar a capacidade de carga das estacas e a estimativa dos
recalques das estacas, considerando diferentes tipos de solo, tomados como

exemplo.

Nos blocos sobre varias estacas, sabe-se que ocorre o chamado “efeito de grupo”
em virtude da sobreposi¢céo dos bulbos de tensdes das estacas. Sendo assim, seria
mais adequado determinar o recalque e a capacidade do grupo de estacas, e nédo de
uma estaca isoladamente. No entanto, por simplicidade, sdo apresentados apenas
0s estudos para estacas isoladas, pois na modelagem numérica, as molas elasticas
posicionadas no apoio das estacas trabalham de maneira independente, sem
considerar a influéncia de grupo. Entende-se que a Unica maneira de se obter uma
estimativa da influéncia do efeito de grupo para a distribuicdo das reacdes das
estacas seria modelar o bloco em elementos finitos juntamente com todo o fuste das

estacas inseridas no perfil do solo, o que seria um trabalho bastante complexo.
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A.2 Calculo daresisténcia geotécnica de estacas

Para o calculo da capacidade geotécnica das estacas optou-se, por simplicidade,
considerar apenas o método de Décourt e Quaresma® (1978 apud Cintra e Aoki,
2010), que apresentam coeficientes de ajuste especificos para estacas do tipo hélice

continua.

A capacidade de carga R de uma estaca € resultante da soma da reacéo por causa
do atrito lateral R, acrescida da reacdo devido a resisténcia de ponta R,.
Dependendo do tipo de estaca, as parcelas referentes as resisténcias, lateral e de

ponta, precisam ser ajustadas, como indicado:

Al
Rmed= a'Rp+ﬂ'R{;

sendo a e [ coeficientes de ajustes indicados na Tabela A.1 e na Tabela A.2,

respectivamente.

As parcelas de resisténcia da capacidade de carga de um elemento isolado de

fundacado séao expressas por:

A.2

A.3

sendo:
1, - tensdo por causa do atrito lateral;

S, - area lateral do fuste da estaca;

'DECOURT L.; QUARESMA, A. R. (1978). Capacidade de carga de estacas a partir de valores
SPT. In: Congresso Brasileiro de Mecénica dos Solos e Engenharia de Fundacdes, 6. Rio de Janeiro.

Anais...Rio de Janeiro v.1. p. 45-54.
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7, - tensdo na secao da base da estaca;
S, - area da secao transversal da estaca.

Tabela A.1 - Valores do coeficiente a« em fun¢éo do tipo de estaca e do tipo de solo

[Décourt e Quaresma®(1978 apud Cintra e Aoki, 2010)]

Tipo de estaca
Tipo de solo Estaca Escavada Hélice : Injetada sob
escavada em ; ; Raiz =
(bentonita) Continua altas pressoes
geral

Argilas 0,85 0,85 0,3* 0,85* 1.0%
. Solos 0,6 0,6 0,3* 0,6* 1,0°
intermediarios ! J

Areias 05 0,5 0,3* 0,5 1,0*
* valores apenas orientativos devido ao reduzido numero de dados disponiveis

Tabela A.2 - Valores do coeficiente g em fungéo do tipo de estaca e do tipo de solo
[Décourt e Quaresma®(1978 apud Cintra e Aoki, 2010)]

Tipo de estaca
Tipo de solo escE?.:;aaem Escavada Hélice Raiz Injetada sob
(bentonita) Continua altas pressoes
geral

Argilas 0,8* 0,9* 1,0 1,5 3,0
Solos " * . " "

intermediarios 0,65 0,75 1,0 1,5 3,0
Areias 0,5 0,6* 1,0* 1,5" 3,0

* valores apenas orientativos devido ao reduzido nimero de dados disponiveis

A estimativa da tensdo de adeséo ou de atrito lateral r, é feita com o valor médio do
indice de resisténcia a penetracdo do SPT ao longo do fuste N,, sem nenhuma
distingdo quanto ao tipo de solo. No calculo de N, adotam-se os limites 3 < N, <50 e
ndo se consideram os valores que serdo utilizados na avaliacdo da resisténcia de

ponta. Sendo assim, o atrito lateral é calculado pela seguinte equacao:

’DECOURT L.; QUARESMA, A. R. (1978). Capacidade de carga de estacas a partir de valores

SPT. In: Congresso Brasileiro de Mecénica dos Solos e Engenharia de Fundacdes, 6. Rio de Janeiro.
Anais... Rio de Janeiro v.1. p. 45-54,
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N
rg=10-(§+1) Al

A capacidade de carga do solo junto a ponta da estaca r, € estimada pela equacao:

sendo:

N, - o valor médio do indice de resisténcia a penetragdo SPT na ponta da estaca,

obtido a partir de trés valores: o correspondente ao nivel da ponta, o imediatamente

anterior e o imediatamente posterior;

C - fator caracteristico do solo indicado na Tabela A.3.

Tabela A.3 - Fator caracteristico do solo C
[Décourt e Quaresma’ (1978 apud Cintra e Aoki, 2010)]

Tipo de Solo C (kPa)
Argila 120

Silte Argiloso 200

Silte Arenoso 250
Areia 400

Finalmente, a carga admissivel da fundacéo é calculada com um fator de seguranca

aplicado ao valor da resisténcia média:

Rinea A6

Sendo F,; o fator de seguranca tomado indicado pela ABNT NBR 6122:2010 com

valor igual a 2 para o caso de método semi-empirico.

SDECOURT L.; QUARESMA, A. R. (1978). Capacidade de carga de estacas a partir de valores
SPT. In: Congresso Brasileiro de Mecanica dos Solos e Engenharia de Fundacdes, 6. Rio de Janeiro
Anais...Rio de Janeiro v.1. p. 45-54.
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A.3 Estimativa do recalque

Para o calculo do recalque das estacas, optou-se por utilizar o método indicado por
Cintra e Aoki (2010). Esse método permite estimar o recalque para uma forca F
atuante compreendida entre R, < F < Ry4n,. O recalque na cabeca da estaca é

dado por trés parcelas:

0= 6e+6p+6€ A7

sendo
8. - encurtamento elastico do fuste;

&, - recalque do solo por causa da reagao de ponta;

&, - recalque do solo por causa da reacédo do atrito lateral.

Para determinar a for¢ca normal ao longo do fuste, constroi-se o diagrama de
transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca, supondo-se que as parcelas de
resisténcia lateral sdo mobilizadas antes da resisténcia de ponta, a qual s6 é
mobilizada o suficiente para atingir o equilibrio de forcas. Para o caso de duas

parcelas de resisténcia lateral tem-se o exemplo da Figura A.1:
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Figura A.1 - Esquema do diagrama de for¢ca normal ac longo do fuste da estaca
[adaptado de Cintra e Aoki (2010)]
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O encurtamento elastico do fuste pode ser obtido aplicando a lei de Hooke,
calculando uma parcela para cada camada de solo, considerando o valor médio da

forca normal ao longo dessa camada:

_ X(Fi-Ly) A8

B
°T S, E,

sendo

E. = 28GPa a 30GPa para estacas pré-moldadas de concreto;
E. = 21GPa para estacas tipo hélice continua, Franki e estacao;
E. = 18GPa para estacas Strauss e escavada a seco.

Para o calculo do recalque do solo é preciso fazer a pesquisa do “indeformavel
relativo”. Para isso, calcula-se inicialmente o recalque da camada situada abaixo da
ponta da estaca, com espessura de 1 m e, a seguir, novas camadas com
espessuras iguais ao dobro da anterior, até encontrar uma camada cujo recalque
seja inferior a 10% do recalque do solo, isto é, do recalque da ponta da estaca. Para

cada camada considerada, o seu recalque é obtido pela propagacao, até o seu

ponto médio, da reacdo a carga de ponta e das reagdes as cargas laterais.

Para o caso de uma camada de solo de espessura H, situada sob a ponta da estaca

(Figura A.2), o recalque devido a reagéo de ponta € calculado por:

Ag = X0 AS
P H\ 2 :
T['(B+E)
Ao
5. = P .y A.10
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sendo:

_ (Go + Acfp)" A1l
(21 2%

E =
solo 0o

E, = 6K - Nspr para estaca pré-moldada;

E, = 4K - Nspr para estaca tipo hélice continua;

E, = 3K - Ngpr para estaca moldada in loco;

K - coeficiente empirico que depende do tipo de solo, indicado na Tabela A.4;
g, - tens@o geostatica no centro da camada;

n =0 para argilas duras e rijas;

n = 0,5 para materiais granulares.

Tabela A.4 - Coeficiente K
[Décourt e Quaresma® (1978 apud Cintra e Aoki, 2010)]

Tipo de Solo K (kPa)
Areia 1000
Areia Siltosa 800
Areia Silto-argilosa 700
Areia Argilosa 600
Areia Argilo-Siltosa 500
Silte 400
Silte Arenoso 550
Silte Areno-Argiloso 450
Silte Argiloso 230
Silte Argilo-Arenoso 250
Argila 200
Argila Arenosa 350
Argila Areno-Siltosa 300
Argila Siltosa 220
Argila Silto-Arenosa 330

O recalque por causa das reacgdes laterais € calculado considerando o esquema da

Figura A.3, sendo assim:

*DECOURT L.; QUARESMA, A. R. (1978). Capacidade de carga de estacas a partir de valores
SPT. In: Congresso Brasileiro de Mecanica dos Solos e Engenharia de Fundacdes, 6. Rio de Janeiro
Anais...Rio de Janeiro v.1. p. 45-54.
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4-R
Aoy = a A.12

71-(B+L2—1+L2+g)2

Ao, = A.13

Ao;
5, = LAo; A.14
Esolo
T S
\_'_/
B
1
1 1
2 2
Ao,,
T H

Figura A.2 - Esquema de propagacao das tensdes em uma camada de espessura H em virtude da
reacdo de ponta
[adaptado de Cintra e Aoki (2010)]

Ly

Lz

Figura A.3 - Esquemas de propagacéo das tensdes em uma camada de espessura Hem virtude da
reacao lateral por camada
[adaptado de Cintra e Aoki (2010)]
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A.4 Exemplos do célculo de mola a partir do recalque

Os blocos foram dimensionados considerando estacas tipo hélice continua de
diametro ¢ = 60 cm. De acordo com indicado em Cintra e Aoki (2010) a resisténcia
estrutural para essa estaca € de 1800 kN (carga de catalogo). Além disso,
recomenda-se considerar solos com Ngpr <45 por causa da capacidade de
perfuracdo do equipamento. Para o célculo da capacidade geotécnica e estimativa
do recalque, foram considerados quatro perfis de solo diferentes, como indicado na

Figura A.4.

Para o calculo do recalque considerou-se que o coeficiente de mola é obtido pela
resisténcia geotécnica admissivel da estaca dividida pelo recalque correspondente.
Na Tabela A.5 estédo representados: a cota de arrasamento, que € onde se inicia 0
fuste da estaca, o comprimento do fuste adotado para a estaca a partir do perfil do
solo, a capacidade geotécnica calculada, o recalque estimado e o coeficiente de

mola correspondente.

Tabela A.5 - Calculo do coeficiente de mola k

. Cota
Perfildo | - rasamento | Suse | Raom | 8 (kN/mm)
solo - (m) | (kN) [ (mm)

a -1,0 9,0 1311 2,9 458

b -1,0 8,0 1255 | 4,7 265

C -1,0 16,0 | 1138 6,3 182

d -1,0 18,0 | 1097 | 6,2 177
média 270
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Nspr
0 3 Areia pouco Nspr
4 compacta 0 10 Areia compacta
NA -29m -2m 6 -ilm 15
1 ) 18 Areia medianamente
14 Areia compacta N.A -3,5m 16| | compacta a compacta
16 19
-6m 18 -5m 41| | Areia argilosa compacta
22 Areia muito -6m 32 silte arenoso compacto a
33 compacta 40 .
muito compacto
40 45
-10m 45 -Om 45
(@) (b)
Nspt
0 Nspr
3| [ Argila siltosa pouco 0 o] Argila silto-arenosa
4 arenosa 1m 3
6 N.A -1,9m 3[| Silte arenoso, fofo
N.A -45m -4m 18 Areia fina média 3
22 pouco argilosa -3m 3
-6m 8 13 Areia siltosa,
9| | Argila siltosa pouco 15 medianamente
11|| arenosa variejada 4 compacta
11 2
-10m 10[]| Areia fina e média 7m 19
10| | argilosa amarela 15
-12m 18 3
30 6| | Argila, consisténcia
32 8 média dura
32| | Argila silto-arenosa 21
43| amarela e cinza 26
45 45
50 45
50 45
-20m 55 -19m 45
(c) (d)

Figura A.4 - Perfis de solo: Solo (a); Solo (b); Solo (c); Solo (d)
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