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RESUMO

E comum a construgdo de edificagdes que avancem até as divisas dos terrenos, a fim de obter o
maximo aproveitamento do espaco. Nessas situagdes, o centro de gravidade dos pilares
localizados nas divisas ndo coincide com o centro de gravidade das fundagdes. Para absorver
os momentos fletores causados pela excentricidade do pilar, geralmente sdo utilizadas vigas de
equilibrio. Nesse aspecto, o presente trabalho tem por objetivo propor uma metodologia para o
dimensionamento e verificagdo estrutural de blocos de divisa de fundagdes profundas com viga
de equilibrio. E ainda, estudar a viabilidade do dimensionamento de blocos de divisa sem a
viga. Para tanto, foi selecionado como estudo de caso um edificio com pilares de divisa situado
em Umuarama-PR. A partir do projeto de fundagdes, foram desenvolvidos trés modelos com
geometrias diferentes: Modelos 1 e 2 com viga de equilibrio, e Modelo 3 sem tal elemento
estrutural. No programa computacional ABAQUS, baseado no Método dos Elementos Finitos,
foram analisadas as tensdes elasticas atuantes nos modelos. A partir dessa anélise, apresentou-
se uma metodologia de dimensionamento para as armaduras. Realizou-se entdo uma segunda
analise do ABAQUS de 4 modelos relativos a série 1, 5 modelos relativos a série 2, ¢ 4 modelos
relativos a série 3. Nos quais foram inseridas as armaduras principais, com a variagao do arranjo
de armaduras de costura, de forma a considerar a ndo-linearidade do comportamento dos
materiais. Analisou-se o modo de ruptura, a deformacao plastica no concreto e a carga maxima
suportada por cada modelo. Para as séries 1 € 2, os modelos com a armadura de costura inclinada
em 45° apresentaram a maior eficiéncia, pois exibiram uma ruptura mais ductil, com os
respectivos fatores de carga ultimos dentro dos limites estabelecidos para a seguranga. Com
1sso, concluiu-se que tal arranjo de armaduras garantiu a absor¢do das tensdes de tragdo
transversais a escora de forma mais eficaz, demonstrando a viabilidade do dimensionamento.
Os modelos da série 3, sem a viga de equilibrio, tiveram sua resisténcia limitada pela capacidade
de flexdo da estaca, e ndo apresentaram fatores de carga ultimos dentro do limite necessario
para atestar a seguranga. Dessa forma, a nao utilizagao da viga de equilibrio no modelo estudado
ndo se mostrou viavel, visto a necessidade de redimensionamento da estaca para aumentar a sua
resisténcia a flexao.

Palavras-chave: Viga de equilibrio. Bloco de coroamento. Anélise numérica. Armadura de
costura.



ABSTRACT

It is common the construction of buildings that advance to the property lines, in order to obtain
the maximum use of space. In these situations, the gravity center of the pillars located in the
borderlines does not coincide with the gravity center of the foundations. To absorb the bending
moments caused by the pillar eccentricity, strap beams are generally used. In this regard, the
present work aims to propose a methodology for the structural design and verification of
property line located pile caps with strap beam. As well to study the feasibility of the borderline
pile caps design without the strap beam. To do so, a building with borderline pillars, located in
Umuarama-PR, was selected as a case study. From the foundations design, three models with
different geometries were developed: Models 1 and 2 with strap beam, and Model 3 without
such structural element. In the ABAQUS software, based on the Finite Element Method, elastic
stresses were analyzed in the models. From this analysis, a design methodology for the
reinforcement was then presented. A second ABAQUS analysis of 4 models related to series 1,
5 models related to series 2, and 4 models related to series 3 was carried out. In these models,
the main reinforcements were inserted, with the variation of the secondary reinforcement,
considering the materials non-linear behavior. The failure mode, the plastic strain in the concrete
and the maximum load supported by each model were analyzed. For series 1 and 2, the models
with 45° inclined secondary reinforcement showed the highest efficiency because they
exhibited a more ductile rupture, with the ultimate load factors within the limits established for
safety. Thus, it was concluded that such an arrangement of reinforcement ensured the
absorption of tensile stresses transverse to the strut more effectively, demonstrating the
feasibility of this design. The series 3 models, without the strap beam, had their resistance
limited by the bending capacity of the pile, and did not present ultimate load factors within the
limit required to attest to safety. Thus, the non-use of the strap beam in the studied model was
not feasible, due to the need of redesign the pile to increase its resistance to flexure.

Key-words: Strap beam. Pile cap. Numerical Analysis. Horizontal secondary reinforcement.
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Comprimento de ancoragem

Comprimento do apoio
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For¢a normal de compressao de calculo

Constante do coeficiente de reagdo horizontal

Forga axial

Coeficiente de Poisson
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Forga de tragdo atuante no tirante
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Carga vertical
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Forca cortante solicitante de calculo
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x/d Posi¢do da linha neutra
X, Largura da regido nodal da escora
y Parametro que determina a forma da superficie de escoamento

Coeficiente de seguranca para majoragao de cargas, com o valor de 1,4

Ve Coeficiente de minoragao da resisténcia do concreto

Vn Coeficiente de majoracao adicional para cargas atuantes em elementos
especiais

Va1 Coeficiente de majoragdo adicional em fun¢ao de eventual ruina

Vn2 Coeficiente de majoracao adicional funcdo da gravidade de uma eventual ruina

y Distancia entre a borda mais comprimida até a linha neutra

Deslocamento horizontal

Y Angulo de dilatagdo

(3 Coeficiente em funcao da taxa de armadura longitudinal tracionada
0 Coeficiente para o calculo da armadura de cisalhamento de estacas
Wy Comprimento da escora

W Comprimento do tirante

Taxa de ago armadura longitudinal da estaca

Taxa mecanica da armadura longitudinal total.

z Brago de alavanca entre o tirante superior e a biela de compressao inferior
Profundidade no solo

Z Bracgo de alavanca referente a armadura i de area Ag;



SUMARIO

1 INTRODUGCAQ ...ueeerrerenenenenenenesesesesesesesesesesssesesssesesesesesesssesssssesssssssssessssssssssssssssssssssssses 26
LT OBIETIVO ..ttt ettt ettt st e bt e et e e bt e ebeesaaeens 27
1.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS ...t 27
1.3 ESTRUTURA DA DISSERTACAO ... 28
2 REVISAO BIBLIOGRAFICA .....coucuminninnnssnnssnsssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssses 30
2.1 MODELO DE ESCORAS E TIRANTES ......ooiiiiieteeeeeee e 30
2.1.1 Critérios de ruptura para as escoras e regioes NOAAIs .....ccccccvereuerersercssnnrcsssrecssanecnns 37
2.1.2 Dimensionamento das regioes NOAAIS .......ccceevvreervrressrrcssnncssnrcssssrcssssesssssessssessssssssnns 40
2.1.3 Dimensionamento das escoras de CONCIEL0 .......ccceeerueerrecsaeessaecsaecssrecsaessnesssnssssecsannes 43
2.1.4 Dimensionamento dos tIFrANTES ........cceveeereeesseessaenseccssecssnecsaesssassssesssnssssssssassssassssessasess 44
2.2 DIMENSIONAMENTO DE BLOCOS DE DIVISA ..., 45
2.2.1 Dimensionamento de CONSOLOS ......uueineeeirseeecssneicssnnesssseessnecssssecsssesessssesssssesssssssssssessnns 47
2.2.1.1 Teoria do atrito-cisalhamento para consolos muito CUrtos..........ccceeeevveerveeerveesenveennne 48
2.2.1.2 Verificagao de consolos curtos pelo “Método das Bielas™.........cccceeeevveeeiieenieeecnieenne. 49
2.2.1.3 Armadura de Costura segundo a ABNT NBR 9062 (2000).......cccceeeeveeerreeerreeeneeenne 53
2.2.1.4 Contribuicdo da armadura de costura na resisténcia do consolo...........cccceeeeevveeeennnee. 54
2.2.1.5 Modelos refinados para a obten¢do das armaduras secundarias............coceeeevueeuennnnne 57
2.2.2 M0dos de ruptura em CONSOlOS......uecervreessricssaricsssressssnessssnessssnsssssrosssssssssssssssssssssssssens 61

2.3 DIMENSIONAMENTO DE VIGAS DE EQUILIBRIO SEGUNDO TANNO (2012)....63

2.4 DIMENSIONAMENTO DE ESTACAS SOB FLEXAO........ccocooiiiieieeeeeeeeeereaen 68
2.4.1 Dimensionamento A COMPIESSAO ...cccevverecsssresssresssnossssnosssssossssssssssssssssessssssssssssssssssssnss 68
2.4.2 Dimensionamento A fleXA0 COMPOStA........ecievvrrirssrressrrrcssricssssncssssscssssessssessassessssssssnns 68
2.4.3 Dimensionamento a cortante 70
2.5 INTERACAO SOLO-ESTRUTURA ........cooiieeeeeeceeeeeee et 71
2.6 MODELAGEM NUMERICA NO PROGRAMA ABAQUS ........cc.oovvivieeieseeeeeeenen, 76

2.0.1 PArAIMELrOS (O CONCIELO ceuueeenereerreeeeerenseessessesssssessessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssasssssssns 77



2.6.2 Comportamento do cONCreto & COMPIESSAQ ....cceverersrrresssresssressssressssnsssssssssssssssssssens 82

2.6.3 Comportamento do concreto a tracio 84
3 METODOLOGIA 86
3.1 ESTUDO DE CASO ..ottt sttt ettt e 86
3.1.1 Geometria do Modelo 1............cccuueeueeee. 86
3.1.2 Geometria do Modelo 2.........cuueeeeieinsneiisnneicssnennssneccssnecsssecssssecssssesssssessssssssssssssssassns 87
3.1.3 Geometria do Modelo 3.........cuueeeeieiniueiinneiissniensneccsneesssnecsssnecssssesssssecsssssssssssssssassns 88
3.2 CALCULO ESTRUTURAL ......covuivieiieeeeeeeeeeeeeeeeeeese e ses s 89
3.2.1 Analise numérica — concreto sem armaduras .........ceccveecsseecseecssensssncssensssncssesssssessenes 89
3.2.2 Dimensionamento ..........cceeeeveeennnee 89
3.2.2.1 Dimensionamento da 1e€@1a0-D .........cccccocuiiiiiiiiiiiie e e e 89
3.2.2.2 Dimensionamento da 1e€@ia0-B .........c.ccoooiiiiiiiiiiiiieceece e 90
3.2.2.3 Determinagao dos esforgos de flexao € cortante ...........ccceeeevveeecveeeeieeeciee e 90
3.2.2.4 Dimensionamento da estaca de diViSa.........cceceeverierieniiriiinieieeeeceee e 91
3.3 ANALISE NUMERICA — CONCRETO ARMADO .....covvuurirrireireeieseieseseseseseonaes 92
3.4 DESCRICAO DA MODELAGEM NUMERICA NO ABAQUS .......cooviiieieeeersrnaans 94
3.4.1 Modelos constitutivos dos MAateriais .....ccoceeereeerseecseensnnssnensnnssaensessssecssnsssseessessssecsanses 94
34,11 COMCTOLO ettt ettt ettt et sat e et e set e s be e s it e e e e nene 94
B4 1.2 AGO ettt ettt s naee 96
3.4.2 Dados de entrada dos materiais no ABAQUS .....eeiiiiciiiiscnnnnnnicccsssscssssssssssccsssssens 96
3.4.3 Determinacio da interacao solo- estaca 99
3.4.4 Parametros de modelageml..........coveicireicssnicssanisssanesssanesssnssssssssssssssssssssssssssssssssssssses 101
3.4.5 Validacao dos parametros de modelagem adotados........ccceeeresrueicssnnccssenessercssnaneses 105
4 RESULTADOS E DISCUSSAOQ ......coovverrrererssnsresessssssssesssssssesssssssssssssssssssssessssssesssseseses 114
4.1 ANALISE DOS MODELOS SEM ARMADURAS ........cocooiiiiierereeeeeseeseeeeesseneenens 114
4.1.1 MOAEIO 1 cuuueenrienirineisnecsnecsnissnessecsssecssnssssesssassssesssnssssssssassssesssssssassssassssasssssssassssasssses 114

1.2 IVLOAELO 2 ...oeeeeeeeeenneeeeeeeeeeeeesseessseccssesesssssssssssssssassssssssssssssssnssssssssssssssasssssssssssssssassnsnssses 121



4.1.3 MOAEIO 3 auuennreeniriniisnennnecsnnissnesssecsssecssnssssesssessssessssssssssssassssesssssssassssassssesssssssassssasesses 127
4.2 DIMENSIONAMENTO DO MODELO 1 ...ccuiiiiiiiiiiiiiiienieieeeseeeeeeee s 135
4.2.1 Dimensionamento da regilo-D .........ceicevviicivrinisenisssnncssnnessnncssnicssssncssssscsssssssssseses 135
4.2.2 Dimensionamento da armadura de costura segundo a ABNT NBR 9062 (2006)..136

4.2.3 Dimensionamento da armadura de costura segundo o CEB-FIP Model Code 1990

(1993) .uuerirerinennencnecsnesssesssnsssnsssssssesssssessnns 137
4.2.4 Dimensionamento da regi0-B .......ccccccveevivvriiisssnricsissnniisssssnnicssssssssssssssssesssssssssssnnns 138
4.2.5 Armaduras complementares do bloco de divisa......c.ccceeeerrvsnrricsisnrrccscsnnnecsssnsncssnns 142
4.2.6 Dimensionamento da estaca de diviSa.......ceceeiisseeecsseeesseecsseecsseecssseecsssescssssecsssneces 142
4.2.7 Detalhamento da armadura........eeeeeeeecsseeicsseenissneessnecssnecsssnscssssecssssscssssssssssssssssenes 145
4.3 DIMENSIONAMENTO DO MODELO 2......coooiiiiiiiiiiniieiteieeeeeeeee e 148
4.3.1 Dimensionamento da regilo-D .........ccievveicivrinisninssnncsssencssnncssnncssssncssssscsssssssssseses 148

4.3.2 Dimensionamento da armadura de costura segundo a ABNT NBR 9062 (2006)..149

4.3.3 Dimensionamento das armaduras secundarias segundo o CEB-FIP Model Code 1990

(1993) ueerierinennencnecsnesssessssnsssssssnsssesssssessnns 150
4.3.4 Dimensionamento da regi0-B .......ccciierivvriiisisnricnissnnricsssnsissssssssecsssssssesssssssssssnnns 152
4.3.5 Armaduras complementares do bloco de divisa......c.ccceeeerevvnnrccsisnrrccscsnnnecsssnsscssnns 155
4.3.6 Dimensionamento da estaca de diViSa.......ceceeiisseeiciseecnseecssnecsssnecsssnecssseecssssecssanecns 155
4.3.7 Detalhamento da armadura.......eeeceeeeisseeinsneiisnneensnecssnecsssescssssscssssscsssssssssssssssasees 157
4.4 DIMENSIONAMENTO DO MODELO 3ottt 160

4.4.1 Dimensionamento da armadura de costura segundo a ABNT NBR 9062 (2006)..161

4.4.2 Dimensionamento da armadura de costura segundo o CEB-FIP Model Code 1990

(1993) cccverrnecnecnnne 161
4.4.3 Armaduras complementares do bloco de divisa 161
4.4.4 Dimensionamento da estaca de diviSa........uueeveecrernrensecssnecsenssnensecssnecsesssacsssecssne 162
4.4.5 Detalhamento da armadura..........ccceeeecnsssnnicssssnnecssssssnessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssss 164

4.5 CONSIDERACOES SOBRE A INTERPRETACAO DOS RESULTADOS DOS
MODELOS DE CONCRETO ARMADO .......cooiiiiiiiiiiiiieieeeeeeeeee e 168



4.6 ANALISE DO MODELO 1 COM ARMADURAS ........coooooimeieeeeeeeeeeeieeieeeees e, 169

4.6.1 Modelo 1A 169
4.6.2 MOdEl0 1Bi....uuccueiiiiiinininicsniisnensnecssnecsnssssesssessssecssnssssssssassssssssssssassssassssesssssssassssasssss 174
4.6.3 Modelo 1C 179
4.6.4 Modelo 1D 183
4.6.5 Comparacio entre 0S MOAElOS.....cccouvurricrissnriensssnricssssnnressssnsecsssssssssssssssssssssssssssssnnns 189
4.7 ANALISE DO MODELO 2 COM ARMADURAS ........oooovieieeireeeeeeeseeseeeerseneenenes 191
4.7.1 Modelo 2A 191
T B 20\ Y (1T 1 (100 L 196
4.7.3 Modelo 2C 201
4.7.4 Modelo 2D 206
R T\ Y (1T 1 (100 211
4.7.6 Comparacio entre 0S MOAElOS........cccveriiirricssercsssrrcssnncsssicssssncssssssssssesssssssssssssssseses 216
4.7 ANALISE DO MODELO 3 COM ARMADURAS .......oovvuiiriiriireseeisessssessseenn 219
4.7.1 Modelo 3A 219
4.7.2 MOAEI0 3Bi....uuciuuiiriininnnicsniinnensneessnecsnnsssesssessssesssnssssesssassssesssssssassssassssessssssssssssasssss 225
4.7.3 Modelo 3C 228
4.7.4 Modelo 3D 230
4.7.5 Comparacio entre 0S MOAEloS........cceveiiiisrissrercsssrncssnrcsssncssssncssssssssssesssssssssssssssseses 232
5 CONCLUSOES. ....ooeirerersresnssssssssessssssssssssssssssssesssssssssssssssssssesssssssssssssssssssssssessssesssssseses 234
REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS .....oovvvreereereesesssssssssessessessessessessessessessessssessessesssses 236

ANEXO — SONDAGEM DO SOLO ....uuuuieieenrnensnensnnnsnessanssssesssssssssssssssssssssssssssssassssasssns 242



26

1 INTRODUCAO

Nas ultimas décadas, o ambiente urbano passou por grandes transformacdes, que em
grande parte foram causadas por fatores como novas atividades econdémicas, empreendimentos
imobiliérios e politicas publicas, as quais ocasionaram um crescente adensamento populacional
e uma consequente intensificacdo do uso do solo de certas areas do espaco urbano. 1sso levou
a uma crescente valorizacdo monetaria de determinados lotes, principalmente das areas
préximas as regides centrais, que apresentam as melhores condicdes de infraestrutura.

Diante disso, tornou-se comum projetar novas edificaces que avancem até a divisa do
terreno, a fim de obter o maximo aproveitamento do espaco. Nessas situacdes, os pilares
localizados nas divisas ficam excéntricos em relacdo as suas fundac6es, uma vez que essas nao
poder&o ocupar espago no terreno vizinho.

Quando se trata de fundacdes profundas, sabe-se que a estaca deve respeitar uma
distdncia minima da divisa, que € calculada em funcdo de seu diametro e de seus métodos
construtivos (ALONSO, 2001). Dessa forma, o centro de gravidade do pilar de divisa ndo
coincide com o centro de gravidade das fundages, o que causa tensdes de tracdo elevadas tanto
na estaca, quanto no bloco de coroamento, que é o elemento de transicdo entre esses dois
componentes.

Usualmente, para aliviar esses esforcos, utiliza-se uma viga que liga a fundacdo de
divisa a uma fundacdo centrada, que é denominada viga de equilibrio ou viga alavanca. Em
alguns casos, como em edificacdes de poucos pavimentos, é comum também que, durante as
fases de concepcdo do projeto e construcdo, essas excentricidades sejam ignoradas, e que sejam
construidas fundacdes de divisa sem a utilizacdo de vigas de equilibrio.

E frequente encontrar na literatura recomendaces quanto ao dimensionamento de vigas
de equilibrio entre sapatas, como o exposto por Alonso (2001), Campos (2015), Bowles (1996),
Guzman (2010) e Das (2011). Contudo, Tanno (2012) é um dos poucos autores a mencionar o
dimensionamento de vigas de equilibrio entre blocos de coroamento.

Em seu estudo, Tanno (2012) abordou o comportamento desses elementos por meio de
analises elasticas-lineares no programa de elementos finitos DIANA, e propds um roteiro de
dimensionamento para as vigas de equilibrio entre blocos de coroamento. No entanto, o0 modelo
analisado desconsiderou as estacas e a interacdo dessas com o solo, tomando-as como apoios

simples indeslocaveis. Contudo, acredita-se que 0s provaveis deslocamentos das estacas, frente
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ao momento fletor atuante, podem gerar uma grande redistribuicdo de tensbes na viga de
equilibrio.

Diante disso, o presente trabalho busca aprofundar os estudos a respeito do
comportamento de fundacdes de pilares localizados nas divisas de terrenos, de modo a expor
uma metodologia de dimensionamento e realizar uma andlise numérica desses elementos
estruturais por meio do programa computacional ABAQUS (DASSAULT SYSTEMES
SIMULIA CORP., 2012), baseado no Método dos Elementos Finitos (MEF).

Com isso, pretende-se avaliar a aplicabilidade do método de dimensionamento por meio
dos resultados obtidos na simulagédo numérica, com énfase para a carga maxima suportada pelo
elemento, no modo de ruptura e nas deformacdes plasticas.

Prop6em-se analisar o conjunto bloco e estacas com e sem a viga de equilibrio, de forma
a considerar o comportamento ndo linear do concreto e do ago, e simular a interacao das estacas

com o solo por meio de molas discretizadas.

1.1 OBJETIVO

Propor uma metodologia para o dimensionamento e verificacdo estrutural de blocos de
divisa de fundagdes profundas com viga de equilibrio, e estudar a viabilidade do

dimensionamento de blocos de divisa sem viga de equilibrio.

1.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

e Avaliar as metodologias para o dimensionamento das armaduras de costura segundo a
NBR 9062 (2006) e o CEB-FIP Model Code 1990 (1993);

e Investigar a utilizagdo de armaduras de costura inclinadas em 45° na regiéo do bloco de
divisa;

e Analisar o efeito das armaduras secundarias na resisténcia e no modo de ruptura dos
elementos de concreto armado;

e Avaliar a carga maxima, 0 modo de ruptura e a distribuicdo do dano nos elementos de

fundacéo de divisa.



28

1.3 ESTRUTURA DA DISSERTACAO

Esta dissertacdo esta dividida em cinco capitulos. No capitulo 1 é apresentada uma
introducdo ao assunto de fundacdes de pilares de divisa, sdo expostos 0s objetivos e as acdes
utilizadas para o desenvolvimento do trabalho.

No capitulo 2 é apresentada a fundamentacdo tedrica que embasa a metodologia de
dimensionamento adotada para as fundacgdes de divisa, bem como explana alguns aspectos de
modelagem do concreto no programa computacional ABAQUS.

O capitulo 3 trata da metodologia utilizada para o desenvolvimento do trabalho,
apresenta o estudo de caso, o0 roteiro para o dimensionamento das estruturas e 0os modelos
analisados no ABAQUS, bem como detalha os parametros adotados para a modelagem e analise
das estruturas de concreto armado no programa.

No capitulo 4 sdo apresentados os resultados da analise das tensdes elasticas e é feito o
dimensionamento de cada modelo. Na sequéncia, sdo expostos os resultados das analises dos
modelos de concreto armado, com as armaduras dimensionadas segundo a metodologia
proposta. Avalia-se 0 comportamento da estrutura quanto a carga maxima suportada, a
distribuicdo do dano e ao modo de ruptura.

O capitulo 5, por sua vez, traz as principais conclusdes obtidas a partir das simulagdes

numeéricas descritas nos capitulos anteriores.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 MODELO DE ESCORAS E TIRANTES

Este item aborda o “Método das Bielas” ou “Modelo de Escoras e Tirantes”, que serve
de base para a concepc¢do da metodologia de dimensionamento do bloco de divisa e da viga de
equilibrio. Assim, entendeu-se que explanar este assunto no inicio deste capitulo traria uma
importante contribuicdo para a compreensao do presente trabalho.

O modelo de escoras e tirantes teve inicio com os estudos desenvolvidos por Ritter e
Marsch no inicio do século XX, que propuseram o classico modelo de “analogia de trelica”
para a analise do comportamento de elementos em concreto armado (SCHLAICH, SHAFER E
JENNEWEIN, 1987). Esse modelo, primeiramente aplicado a vigas de concreto armado,
sugeria que a inclinagdo das diagonais de compressao da trelica fosse considerada com um
angulo de 45° em relacdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural.

O modelo de trelica foi aprimorado ao longo dos anos por pesquisadores como Kupfer
(1964) e Risch (1964), e considerado um método apropriado para o dimensionamento de vigas
de concreto armado solicitadas a flex&o, cortante e torcao.

No entanto, os estudos desenvolvidos por Schlaich, Shafer e Jennewein (1987)
verificaram que o dimensionamento baseado no método de trelica padrao seria aplicavel apenas
em algumas partes da estrutura, sendo que em descontinuidades estaticas ou geométricas, como
cargas pontuais, aberturas, consolos, entre outras, essa teoria ndo seria adequada ao
dimensionamento. Assim, foi desenvolvida uma generalizacdo da analogia de trelica,
denominada “Modelo de Escoras e Tirantes” ou “Método das Bielas”, aplicavel ao
dimensionamento de qualquer parte da estrutura (SOUZA, 2004).

Esse modelo baseou-se no caminho percorrido pelas cargas no interior da peca,
condensando as tensdes de compressao e tracdo em elementos lineares unidos por meio de nés.
Desse modo, as tensdes de compressdo seriam representadas por escoras de compressao, e as
tensdes de tracdo por tirantes, constituidos por barras de aco, cabos de protenséo, ou campos de
concreto tracionado (SCHLAICH, SHAFER E JENNEWEIN, 1987).

A ABNT NBR 6118 (2014), por sua vez, denomina o esse modelo de calculo como
“Método das Bielas e Tirantes”. O termo biela vem do francés “bielle” e significa “barra rigida,
articulada em ambas as extremidades, para comunicar ou transformar 0 movimento entre duas
partes moveis” (LE DICTIONNAIRE, 2018, tradugdao nossa). Desse modo, segundo Souza
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(2004), biela pode corresponder tanto a um elemento comprimido quanto a um tracionado,
competindo melhor a designacdo de escoras para elementos comprimidos e tirantes para 0s
tracionados. Assim, o autor afirma que chamar de método de bielas e tirantes seria redundante,
resultando na denominagao de “Método das Bielas” ou “Modelo de Escoras e Tirantes” como
0 mais adequado.

Schlaich, Shafer e Jennewein (1987) classificaram as regides da estrutura em dois
grupos distintos. O primeiro deles refere-se as regides-B, nas quais pode ser aplicada a Hipotese
de Bernoulli, de que a distribuicdo de deformac6es ao longo da altura da secédo transversal €
mantida linear, sendo que o estado interno de tensdes do elemento é facilmente obtido por meio
das forcas atuantes na secdao transversal.

O segundo grupo refere-se as regides-D, locais em que a distribuicdo de deformacdes
ao longo da secdo é significativamente ndo linear, e os modelos padrdes de dimensionamento
ndo sdo aplicdveis. Tais regiGes caracterizam-se por descontinuidades geométricas ou
proximidades de pontos de aplicagdo de cargas concentradas. As regides sombreadas

apresentadas na Figura 2.1 mostram regides-D tipicas de alguns elementos estruturais.
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Figura 2.1 — Situacdes tipicas de regioes “D”
Fonte: ACI-318 (2014)

Nas regides-B o padrédo das trajetorias de tensdes € mais regular quando comparado ao
padrdo turbulento formado proximo as descontinuidades, assim, a analise dessa variagdo de

tensOes permite a identificacdo das regides-D na estrutura.
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Segundo o “Principio de Saint-Venant”, as tensdes devido a flexdo e forgas axiais se
aproximam de uma distribuicdo regular a uma distancia da descontinuidade aproximadamente
igual a altura “h” da secao transversal do elemento carregado (SOUZA, 2004). Por isso, hormas
como o ACI-318 (2014) identificam as regides-D como o mostrado na Figura 2.1. Schlaich,
Shéfer e Jennewein (1987) recomendam que as regides-D sejam dimensionadas segundo o
“Modelo de Escoras e Tirantes”, pratica acatada pela norma brasileira ABNT NBR 6118 (2014)
e pelo codigo americano ACI-318 (2014).

De acordo com os autores, para cada caso de regido-D, € necessario o desenvolvimento
de solugdes individuais de modelos de escoras e tirantes adequados a situacdo. Esse processo
pode ser simplificado conhecendo o caminho das tensGes em regime elastico, obtido por meio
de analises auxiliadas por computador. Assim, toma-se a direcdo das escoras de acordo com a
direcdo das tensdes principais de compressao, e a direcdo dos tirantes, de acordo com as tensdes
principais de tracdo. Na Figura 2.2 é apresentado um exemplo de modelo de escoras e tirantes
de uma regido-D obtido por meio da analise das trajetorias da tensdo elastica.
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Figura 2.2 — Regido-D tipica
(a) trajetorias das tensdes elasticas; (b) TensOes elasticas; (c) Modelo de Escoras e Tirantes
Fonte: Schlaich, Shafer e Jennewein (1987).

De acordo com Schlaich, Shéfer e Jennewein (1987) outra forma de obter um modelo
de escoras e tirantes adequado é o método do caminho das cargas. Nessa pratica, considera-se
que a carga aplicada em um ponto tende a encontrar a sua reagdo no apoio, de forma que o
trajeto da carga que conecta dois pontos tende a tomar o caminho mais curto possivel, como
mostrado na Figura 2.3.
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O método recomenda que inicialmente seja tracado do caminho das cargas, que deve
posteriormente ser substituido por linhas retas poligonais que representem as escoras, de modo
a equilibrar as forcas nos ndés por meio de tirantes. Esses ultimos devem ser arranjados
considerando a distribuicdo das armaduras e 0 comprimento de ancoragem necessario. Assim,
a geometria de um modelo de escoras e tirantes adequado deve satisfazer as condicdes de
equilibrio, adaptando-0 ao carregamento e apoios.

Figura 2.3 — Caminho das cargas e modelo de escoras e tirantes
Fonte: Schlaich, Shéfer e Jennewein (1987)

Schlaich, Shafer e Jennewein (1987) destacam que um meio eficaz de desenvolver um
novo modelo de escoras e tirantes para casos complicados é a utilizacdo do método de analise
elastica linear por meio de elementos finitos, combinado com o método do caminho da carga.

Para uma mesma regido-D podem ser desenvolvidos diferentes modelos de escoras e
tirantes. Assim, é importante a realizacdo de uma analise e otimizacdo do modelo, para obtencéo
de uma solu¢do mais adequada e compativel com a execu¢do do elemento. Pode-se adaptar o
modelo, por exemplo, para que ndo haja tirantes inclinados, o que dificultaria a execucdo da
distribuicdo das armaduras.

Schlaich, Shafer e Jennewein (1987) afirmam que ao selecionar o modelo mais
adequado, deve-se considerar que as cargas tentam usar o caminho mais facil até o apoio, que
demandard menos forga e causara menos deformacdes. Como os tirantes armados sdo mais
deforméaveis do que as escoras de concreto, 0 modelo com menos e menores tirantes serdo 0s
melhores.

A trelica idealizada para a aplicacdo do “Modelo de Escoras e Tirantes” devera ser
isostatica, de forma que as forgas externas atuantes no elemento estrutural e as rea¢6es de apoio

sejam aplicadas nos nos, formando um sistema auto equilibrado. De acordo com a ABNT NBR
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6118 (2014) as reacBes no apoio devem ser previamente obtidas por meio de uma anélise linear
ou ndo linear. Segundo o codigo ACI 318 (2014), o dimensionamento de regides-D pelo
“Modelo de Escoras e Tirantes” é constituido pelos seguintes procedimentos:

e Definicédo e isolamento da regido-D;

e Cdlculo das forcas resultantes no contorno de cada regido-D;

e Selecdo do modelo, de modo a elaborar uma trelica em que os eixos das escoras e
tirantes coincida aproximadamente com os eixos dos campos de compressao e
tracdo, respectivamente.

e Caélculo das forgas atuantes nas escoras e tirantes da trelica, que irdo transferir os
esforcos pela regido-D;

e Dimensionamento das escoras, tirantes, e zonas nodais para que esses elementos
resistam efetivamente aos esforc¢os.

O projeto de um elemento estrutural demanda ndo apenas o dimensionamento das
escoras e tirantes, mas também dos nés que os une. A regido nodal concebida € essencial para
a compreensdo do correto fluxo das forgas, e corresponde ao volume de concreto que envolve
os locais de unido entre escoras e tirantes. Na Figura 2.4 sdo apresentadas as regides basicas

consideradas para o dimensionamento segundo o “Modelo de Escoras e Tirantes”.
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Figura 2.4 — Regido-D com a representacdo das escoras, tirantes e regides nodais
Fonte: ACI-318 (2014)

Segundo Schlaich, Shéfer e Jennewein (1987) ha basicamente trés tipos de escoras e
tirantes a serem dimensionados:
e Cc: Escoras de concreto sob compresséo;

e Tc: Tirantes de concreto sob tracdo sem armaduras;
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e Ts: Tirantes tracionados armados.

Ja 0s nos sdo classificados em quatro tipos, dependendo da combinacao entre escoras e
tirantes:

e NO CCC - Unido de trés escoras de concreto comprimidas;

e NO CCT — Uni&o de duas escoras de concreto e um tirante tracionado;

e NO CTT — Unido de uma escora e dois tirantes;

e NOTTT — Unido de trés ou mais tirantes tracionados.

Na Figura 2.5 sdo apresentados os tipos de nds em um modelo de escoras e tirantes.

Figura 2.5 — Tipos de nés
Fonte: ACI-318 (2014)

Os tirantes armados (Ts) sdo representados por elementos lineares entre dois nos e
correspondem a armadura, as escoras (Cc) e os tirantes de concreto (Tc), por outro lado, sdo
elementos tridimensionais que representam a propagacdo do campo de tensdes no concreto
entre dois nds (SCHLAICH, SHAFER E JENNEWEIN, 1987).

Em alguns casos, como mostrado nas Figuras 2.4 e 2.6, essa propagacdo de tensdes
resulta no abaulamento das escoras de concreto, levando ao aparecimento de tensdes de tracao
transversais a escora. Esse fendmeno exige a adocao de critérios de ruptura especiais, como
sera visto mais adiante, ou até mesmo a aplicacdo de um modelo de escoras e tirantes interno a

escora, como Vvisto na Figura 2.6.

f P T ;

Figura 2.6 — Escoras de concreto do tipo “garrafa”
Fonte: Schlaich, Shéfer e Jennewein (1987)
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A fim de abranger todos os casos de campos de compressdo, Schlaich e Shafer (1991)

classificaram as escoras em trés tipos, de acordo com a sua configuragéo:

e Escora em leque (“fan-shaped”): trata-se de uma idealizagcdo do campo de tensdes
com curvaturas despreziveis, no qual ndo hé o surgimento de tensdes transversais de
tracdo (Figura 2.7(a));

e Escora garrafa (“bottle-shaped”): possui trajetorias abauladas, o que leva ao
desenvolvimento de tensdes transversais de tracdo consideraveis, comprimindo o
“gargalo” da garrafa préximo aos pontos de aplicacdo da carga e do apoio, com
tracdo a metade do comprimento (Figura 2.6 e 2.7(b));

e Escora prismatica: o campo de compressdo se distribui paralelamente (Figura
2.7(c));
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Figura 2.7 — Tipos de escoras de concreto
Fonte: Schlaich, Sh&fer e Jennewein (1991)

Os campos de tensdo das escoras prismaticas se distribuem uniformemente e sem
perturbacdo, ndo levando ao aparecimento de tensGes transversais de tracdo e sdo tipicos de
regides-B, ja as escoras em leque e garrafa sdo usualmente encontradas em regides-D.

Nas escoras em leque, a curvatura do campo de tensdo é desprezivel e ndo desenvolve
tensdes de tracdo transversais, ja nas escoras garrafa, a distribuicdo das tensdes se da por meio
de linhas curvilineas, com afunilamento da se¢do préxima aos nds, ocasionando 0 aparecimento
de tens@es de tragdo transversais a escora, o que diminui a resisténcia do concreto a compressao.

De acordo com Souza (2004, p. 127) “a tragdo transversal existente nas escoras do tipo
garrafa, combinada com a compressdo longitudinal, pode causar fissuras longitudinais que

levam a uma ruptura prematura do concreto”. Dessa forma, devido & baixa resisténcia do



37

concreto a tracdo, pode-se dispor de uma armadura que controle a fissuragdo na direcdo

transversal a essas escoras para auxiliar na resisténcia.

2.1.1 Critérios de ruptura para as escoras e regides nodais

De acordo com Schlaich, Shafer e Jennewein (1987), a resisténcia do concreto nos
campos de compressdo ou interna ao nO depende do estado multiaxial de tensdes, e de
perturbacdes devido as fissuras e a armadura presente.

Os autores afirmam que a compressao transversal as escoras é favoravel, aumentando a
resisténcia do concreto, especialmente quando atua nas duas direcdes transversais, como € o
caso do concreto confinado. O confinamento pode ser ocasionado por armaduras transversais
ou por um volume de concreto ao redor de um campo de compressdo relativamente pequeno,

como mostrado na Figura 2.8.

a)

T

Armaduras de
confinamento

|
Figura 2.8 — Exemplo de concreto confinado (a) por concreto (b) por armaduras
Fonte: Schlaich, Shafer e Jennewein (1987)

As tens@es transversais de tracdo, por outro lado, causam fissuras que sdo prejudiciais a
resisténcia do concreto. Assim, o concreto pode se romper com uma forca consideravelmente
menor do que aquela relativa a sua resisténcia axial cilindrica, principalmente se a tracéo
transversal causar fissuras proximas umas das outras e aproximadamente paralelas a tensdo
principal de compressédo. J& a reducdo na resisténcia do concreto € menor se as forgas de tracéo
forem absorvidas por armaduras e se as fissuras forem suficientemente afastadas.

Segundo Mendelson (1968, apud SOUZA, 2004) regides-D s&o problemas complicados
de analise limite, o que dificulta a obtencdo de uma carga de colapso verdadeira. Com isso,

geralmente séo utilizados os Teoremas do Limite Superior e Inferior da Teoria da Plasticidade.
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Particularmente, no “Método das Bielas” € utilizado o Teorema Inferior da Teoria da
Plasticidade, de modo a obter elementos que exibam um comportamento ddctil frente ao estado
limite Gltimo. Para tanto, garante-se que as armaduras de aco dos tirantes escoem antes do
concreto das escoras e das regides nodais chegarem a ruptura por compressdo. Dessa forma,
devem ser impostos limites para os tirantes, escoras e nds do modelo (SOUZA, 2004).

FormulacGes empiricas com a finalidade de quantificar a influéncia desses parametros
importantes na resisténcia do concreto foi o tema de estudos ao longo dos anos, como o proposto
por Vecchio e Collins (1986), que ensaiaram experimentalmente prismas de concreto
submetidos a compressdo com linhas de tragdo diagonais.

Schlaich e Shafer (1991) admitem os seguintes valores para a resisténcia efetiva a
compressdo (f,) do concreto nas escoras, simplificados para propositos praticos, obtida por
meio da multiplicacdo da resisténcia a compressdo axial (f,.;) por um fator de minoragao:

e f, =0,85 f.4: para um estado de compressdo uniaxial e sem perturbagdes, aplicavel

a escoras prismaticas;

e f,=0,68f.4: para campos de compressdo com fissuras paralelas as tensdes de

compresséo;

e f,=0,51 f.4: para campos de compressdo com fissuras inclinadas.

Sendo que f.q4 = Lek ¢ g resisténcia de projeto a compressdo uniaxial do concreto,

Ye
adaptada a norma brasileira (SILVA, 1991). Ja para a regido nodal, Schlaich e Shéfer (1991)
admitem as seguintes resisténcias efetivas:

e f,=0,85.11f.;: emnds CCC, onde apenas escoras se encontram;

e f,=10,85.0,8 f.4: em nos onde sdo ancoradas barras de tracdo.

A norma brasileira ABNT NBR 6118 (2014), por sua vez, define a resisténcia efetiva

do concreto nas escoras e nas regides nodais de acordo com o apresentado a seguir:

e foa1 = 0,85.ay,. f.q: tensdo resistente méxima no concreto em escoras prismaticas,
campos de compressao sem tensdes de tracdo transversais, e em nos onde confluem
somente escoras (n6s CCC)

o foix = 0,60.ay,.f.q: tensdo resistente méaxima no concreto em escoras do tipo
garrafa, campos de compressdo com tensdes de tracdo transversais, e em nds onde
confluem dois ou mais tirantes tracionados (nés CTT ou TTT);

o fraz = 0,72.ay,. f.q4: tensdo resistente maxima do concreto em nos onde se conflui

um tirante tracionado (n6s CCT).
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Onde “ay,” é um fator de reducéo para a resisténcia do concreto fissurado, dado pela

Equacéo 2.1, com f,, expresso em megapascal (MPa).

Qy, = 1— fck (2.1)

A norma recomenda ainda que elementos especiais de concreto armado, como as
regides-D, devem ter as solicitacdes de célculo majoradas por um coeficiente adicional, dado
pela Equacdo 2.2.

Yn = Yn1-Yn2 (2-2)

Onde:

¥n1 = 1,2 em funcéo da ductilidade de uma eventual ruina;

Yn2 = 1,2 em funcéo da gravidade das consequéncias de uma eventual ruina.

Souza e Brefia (2016) investigaram a adequacao dos fatores de minoracéo de resisténcia
efetiva do concreto, citados acima, recomendados pela norma ABNT NBR 6118 (2014) para o
dimensionamento de escoras e regides nodais.

Por meio da aplicagdo do “Modelo de Escoras e¢ Tirantes” em vigas-parede testadas
experimentalmente, os autores verificaram que o fator de resisténcia efetiva recomendado pela
norma brasileira é bastante conservador, especialmente para escoras do tipo garrafa que
possuem algum tipo de reforgo secundario, como uma armadura de pele.

Segundo os autores, a ABNT NBR 6118 (2014) ndo faz distincdo entre situacGes em
que existe ou ndo tal armadura. Outros codigos, como o ACI 318 (2014) e o EUROCODE 2
(2004), por exemplo, consideram a interacdo das escoras com a armadura de pele, admitindo
uma resisténcia efetiva maior para a escora nessas situacoes.

Dessa forma, os autores recomendam uma atualizacdo na norma brasileira, a fim de
adequar a resisténcia efetiva de escoras com armaduras de pele para fissuragdo, uma vez que
esse tipo de armadura é uma exigéncia em alguns elementos estruturais, como vigas-parede.

De acordo com Souza (2004) ha uma ampla diferenca entre a resisténcia efetiva das
escoras nos casos bi e tridimensionais. As resisténcias efetivas recomendadas pela norma
ABNT NBR 6118 (2014), por exemplo, séo ideais para casos considerados bidimensionais,
como vigas-parede. No entanto, em casos tridimensionais, como o0s de blocos sobre estacas, a

resisténcia efetiva do concreto tende a ser maior, principalmente devido ao efeito de
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confinamento disponivel a escora devido ao concreto que a circunda. Observa-se ainda que 0
espalhamento das tensdes de compressdo se d& em duas dire¢fes nos casos tridimensionais,

levando a reducéo das tensdes transversais em ambas as direcdes.

2.1.2 Dimensionamento das regides nodais

Os nos, por sua vez, sao uma versdo simplificada e idealizada de realidade, e podem ser
classificados em dois tipos (SCHLAICH e SHAFER, 1991):

e Nos continuos (“smeared”): quando ha a unido de amplos campos de tensao, ou, na
juncéo entre escoras ou tirantes, ha um comprimento disponivel suficiente para
assegurar a correta ancoragem da armadura no no, abrangendo até mesmo a fibra
mais distante do campo de compresséo da juncéo;

e Nos singulares (ou concentrados): onde o desvio de forgas tende a ser localmente
concentrado, trata-se de um no critico e seu dimensionamento deve ser feito com
cautela, a fim de equilibrar as forcas das escoras e tirantes sem que haja uma
deformacéo excessiva.

Na Figura 2.9 sdo apresentados exemplos de nds continuos e singulares.
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Figura 2.9 — Nd@s continuos (B) e singulares (A)
Fonte: Schlaich, Sh&fer e Jennewein (1987)

Segundo Schlaich, Shafer e Jennewein (1987), os nos singulares equilibram as forgas
entre escoras e tirantes, de modo que o desvio de forcas ocorre em uma area pequena de
concreto, ao redor da regido nodal tedrica. Esses nos se originam principalmente de cargas
pontuais, reacdes de apoio ou de forgas concentradas introduzidas pela armadura por meio de
dispositivos de ancoragem, além de descontinuidades geométricas que possam causar

concentragdes de tensdes.
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As forcas internas de um modelo de escoras e tirantes deve estar em equilibrio com as
forcas aplicadas no elemento e as reacdes de apoio. Segundo 0s autores, 0 primeiro passo para
o dimensionamento é o ajuste da geometria do n6 com as forcas aplicadas, como mostrado na
Figura 2.10.
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a) Geometria de um n6 continuo CCC b) Ancoragem de um tirante —no singular

W

Figura 2.10 — Equilibrio de forgas de compressao e tracdo em um né
Fonte: ACI-318 (2014)

Na sequéncia, deve-se checar se a tensao no concreto interno ao né esta dentro dos
limites da resisténcia efetiva estabelecidos no item anterior. Essa condi¢do € automaticamente
satisfeita para toda a regido do nd, se as tens@es ao longo da fronteira entre o né e a biela ndo
excederem tais limites.

E por fim, deve-se certificar a ocorréncia de uma ancoragem segura dos tirantes nos nos.
Schlaich, Shéfer e Jennewein (1987) afirmam que é preferivel a utilizacdo de ganchos ou lacos
para ancoragem, aplicando-se o raio minimo especificado pelo cédigo de dimensionamento.
Para ancoragens retas, deve ser utilizado o comprimento minimo necessario, assegurando-se de
gue a ancoragem abrange todo o né.

Assim, a armadura deve se estender até a outra extremidade da regido nodal, a fim de
alcancar até a fibra mais distante do campo de compressdo, como mostrado na Figura 2.11,
onde “w;” é o comprimento da escora, “l,,.” ¢ a indicagdo do comprimento de ancoragem, e

“l,” € o comprimento do apoio.
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Figura 2.11 — Verificagdo e ancoragem das armaduras na regido nodal.
Fonte: ACI-318 (2014)

Schlaich, Shéafer e Jennewein (1987) afirmam que a analise de n6s continuos se torna
desnecesséaria, uma vez que os singulares sdo 0s mais criticos. No entanto, caso se considere
que um no continuo CCT permanecera sem fissuracéo, a tracdo no correspondente campo de
tensdes do concreto devera ser verificada. E por fim, a ancoragem nesses nds deve seguir as
mesmas regras dos nos singulares.

Segundo o cédigo ACI 318 (2014) a resisténcia da regido nodal deve ser verificada em
todas as faces do nd, como mostrado na Figura 2.11, por meio da Equacéo 2.3, de forma que
“F.,” corresponde a forga atuante na face do no, relativa a escora ou tirante em analise, “4,,,”
¢ a area da face do nd e “f,..” ¢ a resisténcia efetiva do concreto da regido nodal, que varia de

acordo com o tipo de n6 analisado, que pode ser CCC, CCT, CTT ou TTT, como discutido

anteriormente.

n = fee-Anz (2.3)

Se, como mostrado na Figura 2.11, a face de uma regido nodal ndo for perpendicular ao

eixo da escora, havera tensdes de cisalhamento e normais atuantes na face do n6. Normalmente,
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essas tensbes sdo substituidas pela forca normal de compressdo que atua sobre a secdo
transversal da area “A,,,”, tomada perpendicularmente ao eixo da escora.
De acordo com o cddigo americano, em um modelo tridimensional de escoras e tirantes,
a area de cada face de um no deve ser pelo menos:
e A éreada face da regido nodal perpendicular a linha de acao da forca de compressao
em uma escora;
e Area de uma secéo da regifo nodal perpendicular a linha de agéo da forca resultante

na segao.

2.1.3 Dimensionamento das escoras de concreto

Para o dimensionamento das escoras de concreto, de acordo com o cddigo ACI-318
(2014) deve ser considerada a largura da escora “wg” ¢ a espessura da regido D. Assim,
determina-se a area de concreto disponivel para a escora, e verifica-se se a resisténcia efetiva
do concreto é atendida para aquela area, de forma que “w,” é obtida por meio da Equacéo 2.4,

como visto na Figura 2.11.

ws = wgcosf + [, senf (2.4)

Assim, a Equacdo 2.5 deve ser atendida para escoras sem qualquer reforco longitudinal:

E = fce-Acs (2-5)

Onde “F,;” é a forca atuante na escora, obtida por meio da determinacdo dos esforgcos
datrelica, “f..” € a resisténcia efetiva a compressdo do concreto da escora, e “A.;” é a &rea de
concreto disponivel para a escora.

A largura “wg” da escora, como Visto na Figura 2.11, é utilizada para o calculo da area
da escora de concreto “A.;”, e trata-se da dimensdo perpendicular ao eixo da escora em sua
ligagdo com o0 no. Se o elemento analisado for considerado bidimensional, como vigas-parede,
a espessura da regido-D podera ser utilizada como espessura da escora para o calculo da area,
exceto proximo ao suporte, onde a espessura da escora devera ser igual a espessura do suporte.

De acordo com Muttoni, Schwartz e Thirlimann (1997, apud ACI-318, 2014), o angulo

formado entre uma escora e um tirante atuante em um mesmo né deve ser suficientemente
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grande para mitigar a fissuracao e evitar incompatibilidades devido ao encurtamento das escoras
e ao alongamento dos tirantes ocorrendo aproximadamente na mesma direcdo. Souza (2004)
afirma que quanto menor os valores desse angulo, menor serd a resisténcia a compressdo de
uma escora inclinada.

Assim, o codigo americano limita a inclina¢do das escoras em relagdo ao tirante a um
angulo minimo de 25°. De acordo Schlaich e Shéfer (1991), a fim de se evitar
incompatibilidades, o angulo de inclinacdo das escoras ndo deve ser inferior a 45°
(preferivelmente 60°).

A norma brasileira, por sua vez, recomenda que a inclinagdo das escoras deve ter um
angulo cuja tangente varie entre 0,57 e 2 em relagéo ao eixo da armadura longitudinal, ou seja,

0 angulo devera variar entre 29,7° e 63,4°.

2.1.4 Dimensionamento dos tirantes

Normalmente, os esforcos de tracdo em um tirante sdo absorvidos por armaduras de aco,
desprezando-se a contribuicdo do concreto a tracdo. Dessa forma, neste trabalho sera abordado
apenas o dimensionamento desse tipo de tirante.

De acordo com Schlaich, Shafer e Jennewein (1987), o dimensionamento da armadura
do tirante pode ser feito levando em consideracdo a area de aco necessaria “Ag”, a resisténcia
do ago ao escoamento “f;,” e a forca de tragdo atuante no tirante “T”, obtido pelo calculo da

trelica por meio da Equacéo 2.6, adaptada para concreto néo protendido.
Ts = As. f, (2.6)
De acordo com Schlaich e Shéfer (1991), a fim de controlar a distribuicdo de fissuras,

as barras de aco devem ser distribuidas ao longo da zona de tragdo, de forma que o centroide

das armaduras coincida com o eixo do tirante.
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2.2 DIMENSIONAMENTO DE BLOCOS DE DIVISA

Os blocos de coroamento sdo zonas de transicdo entre a estrutura e as estacas da
fundacao, sendo a regido em que as cargas provenientes da superestrutura sdo transferidas dos
pilares para os blocos, dos blocos para as estacas e das estacas para o solo. Esses elementos
estruturais tratam-se de descontinuidades geométricas, nas quais o caminho percorrido pelas
tensdes ndo se da de forma regular, o que os caracteriza como regides-D.

No caso dos blocos de coroamento que suportam pilares localizados na divisa de
terrenos, o centro de gravidade do pilar acaba por ndo coincidir com o centro de gravidade do
bloco, o que gera altos momentos fletores atuantes nas fundacdes.

Essa excentricidade acontece porque o elemento de fundacdo profunda deve respeitar
uma distancia minima até a divisa do terreno, como mostrado na Figura 2.12. Segundo Alonso
(2001) essa distancia minima depende de fatores como o didmetro da estaca e seu método
construtivo, uma vez que a sua execugdo pode causar interferéncias nas proximidades.

Além disso, considerando o afastamento minimo entre estacas, pode-se inferir também
que a distancia entre a estaca e 0 terreno vizinho deve respeitar uma extensao igual a metade da
exigida entre estacas, uma vez que podem existir fundagdes profundas préximas a divisa da

propriedade vizinha.

Divisa do terreno

=

Figura 2.12 — Bloco de divisa

Assim, o0 momento gerado pela excentricidade do pilar de divisa submete o bloco e as
estacas a flexdo. Nesse caso, de acordo com Tanno (2012), duas sdo as possibilidades de
equilibrar o momento: uma delas é armar o bloco de acordo com as solicita¢Ges internas geradas
pela excentricidade, e outra é dimensionar uma viga de equilibrio, unindo o bloco de divisa a
um bloco interno de carga centrada. Essa viga tem por funcéo alavancar o bloco excéntrico, dai

a razéo de também ser denominada viga-alavanca.
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Segundo Velloso e Lopes (2010), o caso de sapatas com pilares excéntricos sdo
situagBes problematicas, visto que impdem flexao ao pilar. Dessa forma, uma simples obra de
escavacao no vizinho que cause descompressdo no terreno aumentaria a excentricidade e,
consequentemente, os esforgos de flexdo, o que foi a causa do colapso de um prédio no Centro
do Rio de Janeiro em 1955.

Assim, o autor afirma que nessas situacdes, vigas de equilibrio sdo prescritas por
diversas normas, inclusive pela norma brasileira NBR 6122 de 1996. No entanto, a versdo de
2010 nada afirma sobre esse assunto.

Na literatura existem diversas consideragdes quanto ao dimensionamento de vigas de
equilibrio entre sapatas, como o exposto por Alonso (2001), Campos (2015), Bowles (1996)
Guzman (2010) e Das (2011), no entanto, recomendacdes quanto ao dimensionamento de vigas
de equilibrio entre blocos de coroamento sdo mais escassas.

Segundo Rebello (2011), em pilares de divisa sobre blocos de coroamento deve ser
utilizada a viga de equilibrio para a transmissdo de esforgos, e seu comportamento sera
analisado igual ao usado para as fundaces diretas.

Tanno (2012) estudou o comportamento e dimensionamento de vigas de equilibrio entre
blocos de coroamento. A autora seguiu as recomendagdes de calculo sugeridas por Burke
(1979) e posteriormente adaptadas por Andrade (1989), e apresentou um roteiro de
dimensionamento para diferentes situacdes de vigas de equilibrio.

Segundo Campos (2015) o célculo e detalhamento da viga de equilibrio seguem os
procedimentos usuais de dimensionamento a flexdo de vigas, uma vez que a essa regido
apresenta caracteristicas de uma regido-B.

Jaaregido de transi¢do no bloco entre o pilar e a estaca apresenta um fluxo desordenado
de tensdes, caracteristico de regides-D, e deve ser dimensionado segundo o “Método das
Bielas” ou pelo “Modelo do Atrito-Cisalhamento”.

Segundo Alonso (2010), o trecho da viga de equilibrio na regido do pilar de divisa é
uma peca estrutural que pode ser analisada como um consolo curto.

Burke (1979 apud TANNO, 2012) apresentou um modelo de dimensionamento para
blocos de divisa com viga de equilibrio, e sugere que na regido do bloco, do centro da estaca
até o pilar, seja feita a verificagdo da seguranca estrutural como um consolo, e do centro da

estaca até o pilar interno seja considerada a teoria da flexao de viga convencional.
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2.2.1 Dimensionamento de consolos

Como destacado no item anterior, alguns autores sugerem que o dimensionamento da
viga de equilibrio na regido de divisa seja realizado considerando o elemento como um consolo.
Por isso, 0 presente item aborda uma maior explicacéo a respeito do dimensionamento desses
elementos.

Segundo Silva (1991) um consolo pode ser definido como um elemento estrutural
saliente em relacdo ao seu apoio, geralmente solicitado por aplicacdo de forcas na face superior
junto ao seu extremo livre, como mostrado na Figura 2.13. Sdo amplamente utilizados em
estruturas pré-moldadas nas ligacdes de vigas com pilares, agindo como um elemento de

transicdo de esforcos da viga para o pilar.
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Figura 2.13 — Consolo de concreto armado
Fonte: Adaptado de Silva (1991)

De acordo com a ABNT NBR 6118 (2014) sao considerados consolos elementos em
balango nos quais a distdncia “a” da carga aplicada até a face do apoio é menor ou igual a altura
util “d” do consolo, como visto na Figura 2.13.

Dessa forma, os consolos podem ser classificados em:

e Consolocurtose 0,5 <a/d <1,

e Consolo muito curto se a/d < 0,5;

e Tratado como viga em balanco se a/d > 1.

Consolos séo tipicas regides-D, e seu dimensionamento deve levar em conta as
particularidades de seu comportamento estrutural. De acordo com Canha et al. (2014) dois

mecanismos governam o comportamento de consolos: o “Modelo de Escoras e Tirantes” e a
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“Teoria do Atrito Cisalhamento”, onde um ¢ mais predominante que o outro dependendo da
relacdo a/d.

Dessa forma, segundo a ABNT NBR 9062 (2006) consolos muito curtos devem ser
dimensionados segundo a “Teoria do Atrito-Cisalhamento” e consolos curtos segundo o
“Método das Bielas”. Consolos longos (a/d > 1), por outro lado, podem ser calculados como

vigas em balanco, por meio dos métodos usuais de dimensionamento a flexao em vigas.

2.2.1.1 Teoria do atrito-cisalhamento para consolos muito curtos

Mattock, Chen e Soongswang (1976, apud SILVA, 1991) verificaram, apds inumeros
ensaios, que a hipdtese de uma Unica escora comprimida ndo ocorre para consolos muito curtos
(a/d < 0,5), tornando o “Método das Bielas” inadequado para o dimensionamento. Nesta
situagdo, recomenda-se o uso da “Teoria do Atrito-Cisalnamento”, na qual as tensdes
cisalhantes séo transferidas ao longo de uma interface entre duas pecas que podem deslizar uma
em relacdo a outra.

Silva (1991) explica que a forca cortante causa um deslizamento vertical relativo entre
o consolo e o pilar, provocando uma separacgdo de superficies. 1sso faz com que a armadura que
atravessa a fissura seja tracionada por essa separa¢do. Para reestabelecer o equilibrio, surgem
tensdes de compressdo nas superficies do concreto, que aumentam o atrito entre as duas partes.
Dessa forma, o cisalhamento é transmitido ao longo da fissura, pelo atrito resultante das tensdes
de compressdo e pelo engrenamento dos agregados na superficie fissurada, combinados ao
efeito de pino da armadura, como mostrado na Figura 2.14.

/— Armadura do tirante
Vd
PHd Tensdes

110 concreto

Tracio na

Armmadura armadura

Figura 2.14 — Mecanismo da “Teoria do Atrito-Cisalhamento”
Fonte: Adaptado de Silva (1991)
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Assim, para consolos muito curtos as condi¢bes de compressdo diagonal devem ser
verificadas em funcéo da tensdo de cisalhamento t,,4, sendo que 7,4 < T,, COM T, dada
pela Equacdo 2.7 da ABNT NBR 9062 (2006).

fck

Va _
Twd = 775 < T = 3,0 +09p. fyq < 0,27(1 =Sz fea @2.7)
' 8 MPa
As tir
= d 2.8
P="p.d 28)

Onde:

fya < 435 MPa ¢ atensdo de escoamento do aco;

As iy € aarea de acgo do tirante;

b é a largura do consolo;

d é a altura (til;

p € a taxa geométrica da armadura do tirante.

Segundo a ABNT NBR 9062 (2006) a armadura principal do tirante para consolos muito

curtos pode ser calculada por meio da Equacéo 2.9.

08Vy H
d, Ha

Ag iy = —— 2.9
ot fyd-.u fyd ( )

Onde:

u = 1,4 para concreto lancado monoliticamente;

u = 1,0 para concreto lancado sobre concreto endurecido com interface rugosa;
u = 0,6 para concreto lancado sobre concreto endurecido com interface lisa.

Sendo que u corresponde ao coeficiente de atrito relativo ao concreto.
2.2.1.2 Verificagao de consolos curtos pelo “Método das Bielas”

Como mencionado anteriormente, consolos curtos sdo regides-D e devem ser
dimensionados segundo 0 “M¢étodo das Bielas”, 0 qual foi explanado detalhadamente no item

2.1 deste trabalho.
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Segundo Kassem (2015), ao utilizar o modelo de escoras e tirantes, o projetista tem a
liberdade de selecionar a forma e as dimens0es da trelica idealizada para resistir e transferir as
cargas até os suportes. Nesse método, geralmente mais de uma concepcéo de trelica é viavel,
de modo que a solucdo néo € Unica, como normalmente ocorre com 0 uso de procedimentos
convencionais de dimensionamento.

Assim, o autor afirma que a seguranca da abordagem do modelo de escoras e tirantes é
altamente dependente da adequada suposicdo de que a estrutura é suficientemente ductil para
permitir que a carga seja suportada da maneira escolhida pelo projetista, a partir da consideracéo
da teoria de plasticidade inferior.

Na Figura 2.15 é apresentado um modelo de trelica idealizada para o consolo.

Tracio

— — — Compressio

Figura 2.15 — Modelo de escoras e tirantes idealizado para o consolo
Fonte: Adaptado de Kassem (2015)

O modelo classico de dimensionamento de consolos pelo “Método das Bielas” consiste
principalmente no equilibrio de forcas e momentos no esquema de trelica. Na Figura 2.16 é
apresentado um modelo proposto por Leonhardt e Monning (1978) e adaptado por El Debs
(2000).
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09d

Figura 2.16 — Modelo de analise para o consolo curto
Fonte: Leonhardt e Mdnning (1978) adaptado por EI Debs (2000)

A distancia a,;,., observada na Figura 2.16, é dada pela Equagéo 2.10.

0,9d.a 0,9a

abie = 2 o abie s —————— 2 10
V(0,9d)2 +a 0,92 + (%)2 (2.10)

Nesse modelo, considera-se que a largura da escora corresponde a 20% da altura util.

hpie = 0,2d (2.11)

Segundo El Debs (2000), a armadura do tirante pode ser calculada por meio do

equilibrio dos momentos em relacdo ao ponto A (Equacéo 2.12), mostrado na Figura 2.16.

Vd' a+ Hd(0,9d + dh)
0,9d

Astir fya = (2.12)

Assim, considerando dj, /d aproximadamente igual a 0,2, a &rea de aco do tirante é dada

pela Equacdo 2.13.
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A=t & g, Ha 213
S,tir_fyd'o’gd ) Sfyd ( )

Por meio do equilibrio dos momentos em relagdo ao ponto C, a forca R, de compressao

na escora é dada pela Equacéo 2.14.

Vd.a+Hd.dh Vd.a-i-Hd.dh a
R, =-a4T Rl p _Ta@TRdCh ) go (22 2.14
cd Apie cd 0’9a + (d) ( )

A tenséo de compressdo na escora é dada pela Equagdo 2.15.

Rcd Vd Hd'dh) 2 a 2
__Rea o a 215
ed = p0.2d) e O,18.b.d<1+ voa )N’ +(3) (215

Assim, segundo El Debs (2000), desprezado o valor de H,;.dy /Vy. a, que usualmente é

menor do que 0,06, e limitando a tens&o na escora em . f,4, tem-se a Equacédo 2.16.

= —Vd 2 a 2
%d =018.b.d 0.9%+ (E) < B-fea (2.16)

Onde:
B = 1 para forcas diretas (Figura 2.17a);
B = 0,85 para forgas indiretas (Figura 2.17Db).

Feaost Reaat

N

a

ﬁ

(a) (b)

Figura 2.17 — Cargas diretas (a) e indiretas (b)
Fonte: ABNT NBR 9062 (2006)
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Reorganizando a Equacdo 2.16 na forma de tenséo tangencial de referéncia, tem-se a
Equacéo 2.17.

T = ﬁ <T = —0'183.de = f
wad T g s o e (2.17)
092+ (%)

Segundo EI Debs (2000), tomando o valor de £ igual a 1, tem-se o0s seguintes valores
de y relativos a tenséo tangencial de referéncia:

a/d=10- y=0,134

a/d=10- xy=0,175

O autor destaca que esses valores sdo menores do que os normalmente encontrados na
literatura técnica, localizados na faixa de 0,2f.; a 0,25f.4, €, portanto, estdo de acordo com a
seguranca.

El Debs (2000) ainda afirma que essa verificacdo de tensdo tangencial de referéncia
pode também ser aplicada a consolos muito curtos, e sugere que se limite y = 0,175 nesses
casos, seguindo as recomendagdes indicadas em Leonhardt e Monning (1978).

Segundo a ABNT NBR 6118 (2014) € de extrema importancia a correta ancoragem da
armadura do tirante junto a extremidade do consolo, a fim de se evitar ruinas por ruptura de
canto ou do cobrimento lateral do gancho. Desse modo, a norma recomenda que na regido sob
a carga concentrada deve ser usada uma ancoragem mais eficiente, tais como: algas no plano
horizontal, barras transversais soldadas a armadura do tirante, ou chapas metalicas soldadas nas

extremidades das barras.

2.2.1.3 Armadura de Costura segundo a ABNT NBR 9062 (2006)

Segundo Fernandes e El Debs (2005) além da armadura do tirante principal, responsavel
por absorver as tensdes de tracdo no topo do consolo, uma outra armadura de grande
importancia deve ser distribuida na direcdo horizontal ao longo da altura do elemento, a qual é
denominada armadura de costura.

Segundo a norma ABNT NBR 9062 (2006) a armadura de costura é obrigatéria em
consolos curtos ou muito curtos. Sua principal fungdo é “costurar” as fissuras que possam
ocorrer entre 0 consolo e o pilar e promover um confinamento da escora de compressao,

garantindo um comportamento mais ductil ao elemento (EL DEBS, 2000).



54

De acordo com a ABNT NBR 9062 (2006), a armadura de costura para consolos curtos
deve ser dimensionada segundo a Equacdo 2.18, e para consolos muito curtos segundo a
Equacdo 2.19. As barras de aco devem ser distribuidas na forma de estribos horizontais em uma
altura igual a 2/3d, adjacentes ao tirante, completando-se o ter¢o restante com armadura

minima, como mostrado na Figura 2.18.

As) (Asv)
—) =204 2.18
( S cost d ( )

As) Agy
— >0,5 (—) 2.19
( S /cost d ( )

Onde:
b € a largura do consolo;
d € a altura ultil;

Ag, € a &rea da armadura do tirante correspondente a carga vertical;
2.2.1.4 Contribuicdo da armadura de costura na resisténcia do consolo

Como visto, a armadura de costura ndo é considerada no calculo da resisténcia do
consolo, sendo dimensionada apenas como uma parcela da amadura do tirante. No entanto,
autores como Canha et al. (2014), Araujo et al. (2016), Fernandes e El Debs (2005) e Silva
(1991), afirmam que a utilizagdo da armadura de costura aumenta a capacidade de resisténcia
da escora.

Baseados nisso, Fernandes e El Debs (2005) propuseram um modelo de bielas e tirantes
para o dimensionamento de consolos, considerando o Estado Limite Ultimo de escoamento das
armaduras do tirante e de costura.

Em sua proposta, os autores consideraram que apenas as armaduras localizadas em até
2/3 da altura util em relacdo a face superior do consolo contribuiriam efetivamente na
resisténcia (Figura 2.18), pois assumiram que mesmo Nnos casos em que o cisalhamento
predomine, existe uma parcela oriunda da flexao, e a armadura na parte inferior ndo contribuiria

para tanto.
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Figura 2.18 — Distribui¢do da armadura de costura no consolo
Fonte: Fernandes e El Debs (2005)

Para o caso do consolo muito curto, os autores fizeram adaptacdes ao modelo do atrito-
cisalhamento, e consideraram que a transmissao das tensdes de cisalhamento ocorre ao longo
da interface consolo-pilar através da armadura que o atravessa. Assim, a forca ultima Vg,
considerando a armadura de costura, é calculada por meio da Equacdo 2.21, e a tensdo de

cisalhamento ultima t,,,,, é dada pela Equagéo 2.22.

- .u-Asi-fyid
Vg = —08 (2.21)
i=1 ’
Va si fyld 0,27(1 - fek —)f-
T = 7o 30+09Z e < J0 e (222)
8 MPa

Para o caso do consolo curto, Fernandes e EI Debs (2005) propuseram um refinamento
do método proposto por Hagberg (1983), que consiste num modelo de varias trelicas
interconectadas em um mesmo no, onde cada armadura horizontal do tirante, ou de costura,

com sua respetiva escora, formam uma trelica, como o apresentado na Figura 2.19.
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Figura 2.19 — Modelo de bielas proposto por Fernandes e EIl Debs (2005)
Fonte: Fernandes e El Debs (2005)

Nesse modelo, a tensdo na escora de compressao pode ser obtida por meio da Equacéo
2.23.

Vd a* 2 .
= gana |1+ () <f 229

A forca Ultima é dada pela Equacéo 2.24.
b ~ (2.24)

A Equacdo 2.24 na forma de tenséo tangencial de referéncia é dada pela Equagéo 2.25.

Vd O'ch*d

=< =
fwd =37 ge = Twu — (2.25)
1+(5)



57

Onde:

. , . . . 2d;
n é 0 numero de barras longitudinais situadas no trecho de altura igual a TL;

a*=0,5 la + \/az + d**. w*(2 — w*)| é a distancia da linha de acéo da carga

concentrada vertical ao n6 de encontro das trelicas;

z; =d; — 0,5w".d" é 0 brago de alavanca referente & armadura i de area Ag;;

d;.R
=yn —sd Rsdi g g altura util equivalente;

Rygi = A fyid é a forga resistente na armadura considerada;

Rsq = X121 Agi- fyia € a forca resistente total;

fea = 0,85. ( fc") fea € aresisténcia de calculo a compresséo do concreto;

Agi-fvi A x . .
W= ?zlfi‘—];y;f taxa mecanica da armadura longitudinal total.
b
Fernandes e El Debs (2005) compararam seu modelo a resultados experimentais, e
concluiram que existe grande influéncia da armadura de costura no comportamento quanto a
resisténcia, ductilidade e fissuracdo do consolo, e que a proposta de dimensionamento

proporcionou resultados racionais e seguros.
2.2.1.5 Modelos refinados para a obtencdo das armaduras secundarias

Os codigos europeus CEB-FIP Model Code 1990 (1993) e EUROCODE 2 (2004)
especificam modelos de escoras e tirantes refinados para o dimensionamento das armaduras
secundarias de consolos.
Segundo as normas, as armaduras secundarias sdo constituidas por estribos verticais e
horizontais, e devem ser dispostos segundo a relacdo a/d do consolo. No caso de consolos
curtos devem ser previstos estribos verticais e no caso de consolos muito curtos estribos
horizontais (armadura de costura), ou uma combinagdo das duas armaduras em ambos 0s casos.
O codigo EUROCODE 2 (2004) recomenda que:
e Sea < 0,5h (consolos muito curtos), devem ser dimensionados estribos horizontais
ou inclinados, com A; ¢ost = k1 A; i (vVide Figura 2.20(a));

e Sea > 0,5h (consolos curtos) e Fy > Vg4, em que Vgq . € aresisténcia do concreto
ao cisalhamento, devem ser previstos estribos verticais, com armadura igual a
Asvert = k2Fq/fyq (vide Figura 2.20(b)).

Sendo que o valor recomendado para k; e k, &, respectivamente, 0,25 e 0,5.
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ST ST

Figura 2.20 — Armaduras secundarias de acordo com o EUROCODE 2 (2004)
(a) armaduras para a/h < 0,5; (b) armaduras para a’/h > 0,5
Fonte: EUROCODE 2 (2004)

O cddigo CEB-FIP Model Code 1990 (1993), por sua vez, presume modelos de escoras
e tirantes em funcéo da relagdo a/z de regides de descontinuidade, como mostrado na Figura
2.21.

A norma prevé uma equacdo para a determinacdo da forca vertical E,, que atuard
predominantemente em consolos curtos (a/z > 0,5), e uma equacao para o célculo da forca
horizontal F,,;,, predominante em consolos muito curtos (a/z < 0,5).

A partir da determinacdo dessas forcas, vide Figura 2.21, € possivel dimensionar as

armaduras secundarias em regides de descontinuidade.
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Figura 2.21 — Modelos refinados de escoras e tirantes para a determinacéo das
armaduras secundarias
(a) modelo de escoras e tirantes para elementos com a/z > 0,5;
(b) modelo de escoras e tirantes para elementos com a/z < 0,5
Fonte: CEB-FIP Model Code 1990 (1993)

A Equacdo 2.26 prevé o célculo da forga vertical F,,, e a Equacdo 2.27, por sua vez,

determina o célculo da forca horizontal F,,,;,.

|
F o2 F (2.26)
W3 —Ng/Fy @
2z _4
__a (2.27)
Fun 3+Fd/FCFC

Onde N, ¢ a forca axial, que no caso dos consolos, pode ser considerada igual a uma
forca horizontal atuante H.

Assim, calcula-se a armadura vertical Ag, por meio da Equacdo 2.28, e a armadura

horizontal, de costura, Agy, por meio da Equagdo 2.29.

Ev

Agy = i (2.28)
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Como mostrado na Figura 2.22, os estribos verticais devem ser dispostos entre o
apoio e o ponto de aplicacdo da carga no consolo. Assim, Santos e Stucchi (2013) recomendam

que essa distancia seja determinada por a,,, que € dado pela Equacéo 2.30.

Design |
section
Looped

ﬁ-—lf
Fm==b=|r

A

L‘d
\W For F,.

Secondary
relnforcement

Xy = FJﬂBﬁf:@b

Figura 2.22 — Modelo de escoras e tirantes refinado para a determinagdo da armadura
vertical
Fonte: CEB-FIP Model Code 1990 (1993)

aw=035a—% (2.30)

Na Figura 2.23 é apresentado 0 modelo de escoras e tirantes refinado para o célculo da
armadura horizontal, de costura, segundo 0o EUROCODE 2 (2004).
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Figura 2.23 — Modelo de escoras e tirantes refinado para o calculo da armaura
horizontal
Fonte: EUROCODE 2 (2004)

O cddigo CEB-FIP Model Code 1990 (1993) afirma que em todos os casos, pode haver
uma combinacdo das armaduras verticais e horizontais secundarias.

A ABNT NBR 9062 (2006), por sua vez, também recomenda o uso de estribos verticais
em consolos, porém, apenas quando construtivamente necessarios, que podem ser calculados
por meio das taxas minimas da ABNT NBR 6118 para vigas de mesma largura e altura igual a

do consolo no engastamento.
2.2.2 Modos de ruptura em consolos

Segundo Canha el al. (2014), dentre os modos de ruptura de consolos citados na

literatura, quatro grupos podem ser destacados, 0s quais sdo:

e Ruptura a tracdo ou flexdo (T): caracterizada pela abertura de amplas fissuras de
flexd@o, que se propagam verticalmente, apds um extensivo escoamento da armadura
do tirante superior, acompanhado por um esmagamento local do concreto no canto
inferior interno do consolo. Segundo os autores, essa € a situacdo ideal para o
dimensionamento, uma vez que ¢ gradual e dictil, emitindo “avisos” que permitem
0 reparo antes do colapso da estrutura. Esse modo de ruptura geralmente ocorre para
taxas mais baixas de armadura principal, e para consolos com grandes valores de

relacdo a/d;
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e Rupturaacompressdo (C): esse tipo de ruptura pode estar associada a compressdo na
flexdo (FC), ou a uma divisdo diagonal (DS). A ruptura por compressao na flexdo é
caracterizada pela abertura de multiplas fissuras inclinadas ao longo da regido
diagonal entre a carga e o canto interno do consolo, seguido por um esmagamento
dessa area. Esse tipo de ruptura € abrupta e as fissuras de flexdo permanecem com
pequenas aberturas. A divisao diagonal, por sua vez, é caracterizada pela abertura de
uma Unica fissura diagonal ampla, levando a uma ruptura mais fragil. Segundo (Kriz
e Raths, 1965 apud CANHA et al., 2014) este tipo de ruptura pode ser evitado pelo
uso adequado de armaduras secundarias horizontais, que levam a uma ruptura mais
ductil do consolo. Canha et al. (2014) ainda citam um modo de ruptura intermediario,
chamado de compressdo-tragdo (C-T), no qual h&d o predominio da compressao na
escora, com tracdo secundéria no tirante. Nesse tipo de falha, a armadura principal
escoa instantes antes ou praticamente a0 mesmo tempo em que ocorre a ruptura a
compressdo do concreto da escora. Os autores salientam que neste modo de falha a
maxima capacidade do concreto e do ago é aproveitada, com a diferenca de que neste
modo a ruptura € fragil;

e Ruptura ao cisalhamento (S): caracteriza-se pelo desenvolvimento de uma série de
fissuras inclinadas ao longo da interface consolo-pilar, que formam um plano
enfraquecido, seqguido por um deslocamento relativo. E comum em consolos com
baixos valores de relacéo a/d;

e Ruptura secundaria (SE): esse tipo ocorre por falha na ancoragem da armadura
principal ou pelo esmagamento localizado do concreto abaixo do local de aplicacédo
da carga. As quais podem ser evitadas por meio de um dimensionamento e construcao

adequados do consolo.
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2.3 DIMENSIONAMENTO DE VIGAS DE EQUILIBRIO SEGUNDO TANNO (2012)

De acordo com Tanno (2012), é comum encontrar na literatura referéncias as vigas de
equilibrio nos casos de fundacBes em sapatas. No entanto, sdo raras as bibliografias que tratam
do assunto para fundacgdes profundas. Pensando nisso, a autora apresentou um roteiro de
dimensionamento para esse tipo de elemento estrutural, baseado na metodologia apresentada
por Burke (1979) e Andrade (1989), e adaptado as normas vigentes

A autora ainda realizou uma analise numérica em regime elastico linear do modelo no
programa DIANA, baseado no MEF, e o aplicou ao modelo apresentado na Figura 2.24,
constituido por um bloco de divisa sobre um tubuldo, ligado a um bloco de carga centrada pela

viga de equilibrio.

Figura 2.24 — Viga de equilibrio analisada por Tanno (2012)
Fonte: Tanno (2012)

Para a analise, no lugar dos tubulBes foram inseridos apoios indeslocaveis, assim, a
interacdo dos elementos de fundacdo com o solo ndo foi considerada.

Para a resolucédo dessa estrutura, a autora considerou o esquema estatico apresentado na
Figura 2.25, no qual a carga aplicada representa o pilar, e 0s apoios representam as estacas.
Assim, essa configuracdo admite que a viga de equilibrio esteja simplesmente apoiada sobre o

elemento de fundacéo.
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Figura 2.25 — Viga de equilibrio analisada por Tanno (2012)
Fonte: Tanno (2012)

Para o dimensionamento da regido do bloco de divisa, a autora obteve a forca atuante
no tirante por meio de um modelo de analogia de trelica, apresentado na Figura 2.26, e pode

calcular a armadura necessaria para resistir a tracdo na parte superior do elemento.
JNd
4.

Nyced de
cd,y

/
Figura 2.26 — Analogia de trelica
Fonte: Tanno (2012)

O restante do dimensionamento e verificacBes pertinentes a regido-D, entre o pilar de
divisa e a estaca, deu-se por meio da metodologia de calculo de consolos. Por outro lado, o
calculo da viga de equilibrio fora do consolo foi feito por meio de métodos padronizados da
ABNT NBR 6118 (2014) para o dimensionamento de vigas, considerando os esforgos obtidos
no esquema estatico da Figura 2.25.

Por meio das andlises do modelo no programa DIANA, Tanno (2012) obteve as tensbes
apresentadas na Figura 2.27. E importante destacar que a autora considerou o concreto como
um material elastico, e realizou uma analise linear no programa, sem considerar as armaduras

do dimensionamento.



Figura 2.27 — Tensdes (a) longitudinais e (b) transversais atuantes no modelo
Fonte: Tanno (2012)

Na Figura 2.27 as regides em vermelho representam os locais submetidos a tracéo, e as
regides em verde, os locais comprimidos. Com isso, pdde-se concluir que o método investigado
se mostrou satisfatério para o dimensionamento, visto que foram previstas armaduras para as
regibes mais solicitadas a tracdo, e foram realizadas verificacbes quanto a resisténcia do
concreto em areas comprimidas.

Outro aspecto abordado por Tanno (2012) foi a necessidade da utilizagcdo de armadura
de suspensdo no caso de solugdes estruturais com forgas ou reagoes indiretas. Nestas situacoes,

a viga de equilibrio apoia-se sobre o bloco de divisa, como apresentado na Figura 2.28.

0 ]

Vista em planta

Vista lateral

Figura 2.28 — Exemplo de forca indireta com armadura de suspensdo
Fonte: Tanno (2012)

Como mostrado na Figura 2.27, a face superior da viga tem a mesma altura da face

superior do bloco. Nesse caso, o fluxo de tensdes de compressao se encaminha da base do pilar
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até o topo do apoio. Assim, sobre o apoio deve ser colocada a armadura de suspensdo para
redistribuir estes esforcos até as estacas.

Segundo Tanno (2012, p. 58) “a armadura de suspensao deve ser constituida por estribos
fechados que envolvam as barras de armadura perpendiculares ao seu plano. Estas barras e 0s
ramos horizontais dos estribos formam uma estrutura de apoio das forcas a serem suspensas”,

ou seja, redistribuindo os esforgos das escoras, como mostrado na Figura 2.29.

U%v

Seus Ssus S=us

Figura 2.29 —Armadura de suspenséo
Fonte: Tanno (2012)

Segundo Burke (1979, apud TANNO, 2012) a estrutura de apoio deve ter rigidez
suficiente para que a resisténcia da escora ndo seja comprometida, limitando as tensdes atuantes
em 0,55f,4, a fim de evitar a fissurag&o.

Assim, a estrutura de apoio é considerada rigida quando o espagamento b entre 0S ramos

dos estribos néo ultrapasse a condi¢do imposta na Equacéao 2.31.

15
bwss{lgﬁf (2.31)

E a distancia entre os estribos respeite os limites estabelecidos pela Equagéo 2.32.

12
Swss{lgﬁf (2.32)

Uma solucgéo alternativa para a ndo utilizacdo da armadura de suspensdo consiste em

rebaixar o bloco sob a viga de equilibrio, como mostrado na Figura 2.30. Dessa forma, como
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cita Tanno (2012), a agdo passa a ser direta e se evita 0 uso da armadura de suspensao, restando

apenas o correto dimensionamento das escoras no bloco sobre as estacas.

Il

H

Figura 2.30 — Rebaixamento do bloco
Fonte: Tanno (2012)
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2.4 DIMENSIONAMENTO DE ESTACAS SOB FLEXAO

A estaca é um tipo de fundacdo profunda muito utilizada para transferir grandes cargas da
superestrutura para o solo. Além de cargas verticais, esse tipo de fundagdo pode ser submetido a
cargas horizontais e momentos fletores, o que exige seu adequado dimensionamento a compressao,
flexdo e cisalhamento. Outro aspecto importante no dimensionamento é a consideracdo da interagcdo
da estaca com o solo quando submetida a esfor¢os horizontais e de flexdo.

Dessa forma, neste item seréo apresentadas algumas metodologias de dimensionamento
de estacas a compressdo, flexdo e forca cortante, que serdo utilizadas no desenvolvimento do
presente trabalho para o dimensionamento das estacas localizadas nas divisas dos terrenos.

2.4.1 Dimensionamento a compressao

O dimensionamento das estacas a compressdo pode ser feito segundo a Equacédo 2.33,
de modo que deverao ser armadas apenas estacas cuja tensdo normal supere 5 MPa (ALONSO,
2003).

6
Ny (1 + E) = 0,85. 4. foq + A's. fya (2.33)

Onde:

N, é a forca normal de compresséo de célculo;

h é o menor lado do retdngulo mais estreito circunscrito a se¢do da estaca;
fea € aresisténcia de calculo do concreto;

A, é a area de concreto da secdo da estaca;

A’ é a drea de ago da armadura;

fya € aresisténcia de calculo do aco.

Segundo o autor, a armadura longitudinal minima a se adotar para a estaca € de 0,5%A..

2.4.2 Dimensionamento a flexdo composta

Estacas submetidas a flexdo composta podem ser dimensionadas segundo curvas de
interacdo, como as apresentadas por Montoya, Meseguer e Cabré (1973), mostradas na Figura
2.31.
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Essas curvas sdo elaboradas considerando os pares adimensionais v, € pg, que Sao

calculados por meio das Equacdes 2.34 e 2.35.

N
vy = —2 (2.34)
Ac-fcd
M
g = —— (2.35)
A foa b

Onde h pode ser considerado igual ao didametro do fuste (CAMPOS, 2015).
Por meio dos valores dos adimensionais, pode-se obter o valor de w nas curvas de

interacdo, assim, a area de aco longitudinal da secdo circular da estaca € calculada por meio da

Equacéo 2.36.
A..
Agror = }f“i (2.36)
yd
Hd = HR
0,40 : :
Nad Aco CA50
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Figura 2.31 — Abaco para o dimensionamento a flexdo composta
Fonte: Campos (2015), adaptado de Montoya, Meseguer e Cabré (1973)

A armadura minima longitudinal para estacas deve atender as prescrices da ABNT

NBR 6122 (2010), assim, a area de ago minima € calculada pela Equacéo 2.37.
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Agmin = 0,5%. A, (2.37)
2.4.3 Dimensionamento a cortante

Segundo Teixeira, Maffei e Guazelli (2012) a resisténcia a forca cortante no Estado
Limite Ultimo de vigas de concreto armado com secdes circulares deve ser calculada conforme
o item 17.4 da ABNT NBR 6118 (2014). Entretanto, os autores afirmam que a aplicagéo das
equacOes expostas pela norma brasileira em se¢Oes circulares apresenta problemas, como a
determinagdo do valor da altura 1til “d” e de “bw” para o célculo da parcela de forga cortante
resistida por mecanismos complementares ao de trelica.

Em seu trabalho, os autores expuseram os experimentos realizados por Jensen et al.
(2010), e aplicaram as suas recomendagdes para 0 dimensionamento a forga cortante segundo
a ABNT NBR 6118 (2014). Assim, Teixeira, Maffei e Guazelli (2012) verificaram que ao
considerar bw =D e d = 0,72D, onde “D” ¢ o diametro da secdo, os resultados obtidos foram a
favor da seguranca para determinacéo dos valores de Vrq2 € de V.. Constataram também que o
uso da expressdo de Vsw da ABNT NBR 6118 (2014) com d = 0,72D também conduziu a
resultados favoraveis a seguranca na determinacéo de Vrs.

Desse modo, para o dimensionamento das estacas a forca cortante, foram adotadas as
recomendacdes expostas pelos autores, conforme apresentado por Jensen et al. (2010). De
acordo com Alonso (2003), a armadura transversal minima para resistir aos esforcos cortantes

atuantes em estaca é dada pela Equacédo 2.38.

As . =0,14%.b, (2.38)

B

Onde b,, ¢ igual ao lado do quadrado inscrito na secdo circular do fuste, e As_ .. € dado

em cmz2/cm.
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2.5 INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

Presume-se que, nas fundacgdes de divisa, a excentricidade do pilar submeta a estaca a
flexdo devido ao momento fletor gerado pela carga do pilar. Dessa forma, torna-se importante
a analise da interac&o entre o solo e a estaca, a fim de considerar a transferéncia de esfor¢os nos
elementos, e verificar a influéncia do deslocamento das estacas no conjunto bloco e viga de
equilibrio.

Na literatura, € possivel encontrar diversos métodos de analise da interacdo entre o solo
e a estaca, os quais se diferem de acordo com a modelagem do solo envolvente (CHRISTAN,
2012). Segundo Santos (2008) essa modelagem do solo pode ser agrupada em dois tipos de
modelos:

e Modelos do meio continuo (Figura 2.32(a));

e Modelos do meio discreto (Figura 2.32(b)), no qual o solo é considerado como uma

série de molas independentes com um comportamento elastico linear, como no

modelo de Winkler, ou elastico ndo-linear.

(@)

(b)

%

y

Al

mnt

AL RLEN

AN

y 4

AN

L

Figura 2.32 — Modelos de interagéo solo-estaca
(@) modelo do meio continuo; (b) modelo do meio discreto (Winkler)
Fonte: Gomes, Correia e Santos (1994, apud Santos (2008))

Segundo Bouzid, Bhattacharya e Dash (2013), a interacdo das estacas com o solo é um
problema complexo devido a dificuldade de se determinar o comportamento tensdo/deformacao
do solo, e recebeu consideravel atencdo nas ultimas quatro décadas.

Os autores afirmam que uma analise tridimensional por meio do MEF tem o potencial
de determinar o comportamento da maioria dos problemas de interagcdo solo-estrutura. No

entanto, a dificuldade de simular as ndo-linearidades da interagéo solo-estaca, o enorme esforco
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de preparacdo de dados e o alto custo computacional do processamento tornam a anélise
inviavel e antieconémica na maioria dos casos.

Por outro lado, esses métodos mais rigidos podem ser utilizados para validar modelos
simplificados de mola de Winkler, que sdo mais faceis de usar e frequentemente empregados
na prética.

De acordo com Alonso (2003), o0 Modelo de Winkler é o mais usual para o céalculo de
uma estaca carregada transversalmente. Ele consiste em substituir o solo por uma série de molas
independentes com comportamento elastico linear. A rigidez dessas molas € caracterizada por
uma constante de proporcionalidade entre a pressdo aplicada e o deslocamento do solo,
chamada de coeficiente de reacdo horizontal do solo (k},).

Bouzid, Bhattacharya e Dash (2013) afirmam que o modelo de Winkler ndo consegue
captar totalmente o aspecto tridimensional dos solos, e acaba por ndo representar fielmente a
realidade fisica do problema.

No entanto, o modelo ainda oferece uma ferramenta pratica para a analise e 0
dimensionamento de fundagdes, e tem sido o mais utilizado no estudo de deslocamentos e
esforgos em estacas carregadas transversalmente (ALONSO, 2003).

De acordo com Meneses (2007), uma forma conveniente de distribuir as molas ao longo
do fuste da estaca € atribuir um espacamento igual a meio diametro para um comprimento
inicial da estaca com cerca de dez didmetros, e de um didmetro no comprimento restante.

Segundo Terzaghi (1955), o coeficiente de reacdo horizontal do solo (k;,) é a razdo entre

a pressdo (p,) e seu respectivo deslocamento horizontal (y), como mostrado na Equacéo 2.39.

Pr
k, = — 2.39
=7 (2.39)

Alonso (2003) afirma que, essa conceituacdo, quando aplicada a estacas, perde parte de
seu sentido, pois a distribuicdo da pressdo p, ndo é constante ao longo da face em contato com
o0 solo, o que faz com que o valor de k;,, em determinada profundidade, varie de ponto a ponto
dessa secdo, além de sua variacdo em funcdo do diametro da estaca.

Devido a esses fatores, ao invés de utilizar o coeficiente de reacéo horizontal k;,, 0 autor
afirma que é mais comodo empregar o modulo de reagdo horizontal K, dado pela Equagéo 2.40,
definido como sendo a reacdo (p) aplicada pelo solo a estaca, expressa em unidade de forca por

comprimento, dividida pelo deslocamento y.
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p
K== 2.40
y (2.40)

Na Figura 2.33 é ilustrada a relacdo entre a pressao p,- € a rea¢do p, ou seja, a Conversao

da unidade de pressdo, em carga por unidade de comprimento.

4\ (\
\(/ . “_ 17| q=cargapor
P = pressao unidade de

1 comprimento

Al

BT e ] e e o e

[

Figura 2.33 — Conversdo de pressdo em carga distribuida
Fonte: Del Pino Junior (2003)

Para o caso particular em que se admita pressao constante ao longo da face de contato

com a estaca, 0 modulo de reacao horizontal € dado pela Equacdo 2.41, na qual B é o diametro
da estaca (ALONSO, 2003).

K=——=k,.B (2.41)

Velloso e Lopes (2010) destacam a forma que o coeficiente de reacdo horizontal é
expresso nos diferentes trabalhos a esse respeito. Segundo os autores, 0 modulo de reacdo
horizontal do solo (K) incorpora a dimens&o transversal da estaca e ndo deve ser confundido
com o coeficiente de rigidez de mola correspondente a um dado segmento da estaca, o qual é
obtido pela multiplicacdo de K pelo comprimento do segmento.

Segundo Alonso (2003), ao se estudar o modulo de reacdo horizontal do solo (K), deve-
se considerar a sua variacdo em relacdo a profundidade. Os solos do tipo argilas pré-adensadas
(argilas rijas a duras) ndo apresentam deformagOes significativamente dependentes da
profundidade. Dessa forma, o moédulo de reacdo pode ser considerado constante, como

mostrado na Figura 2.34.
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Figura 2.34 — Solos coesivos pré-adensados

Fonte: Cintra (2002)
Por outro lado, solos de comportamento arenoso e argilas normalmente adensadas
(argilas moles), apresentam caracteristicas de deformacéo proporcionais a profundidade, como

visto na Figura 2.35. Para esses casos, 0 mddulo de reacdo horizontal (K) é dado pela Equagéo
2.42 de Terzaghi (1955).

K=n,.2z (2.42)

Na qual n, é chamado “constante do coeficiente de rea¢ao horizontal” e z € a
profundidade no solo.

Madulo K

Provavelmente
Real

prodund idzade

Admitide \

K=nxz
I

Figura 2.35 — Areias, siltes e argilas normalmente adensadas
Fonte: Cintra (2002)
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Para areias, Terzaghi (1955, apud VELLOSO E LOPES, 2010) propés valores da taxa
de crescimento do coeficiente de reacdo horizontal com a profundidade (n;,,) que incorporam a
dimenséo transversal da estaca, os quais sdo apresentados no Quadro 2.1. Assim, para uma
estaca com dimenséo transversal B, os valores do quadro devem ser multiplicados por b/B,

comb = 30 cm.

Quadro 2.1 — Valores tipicos da constante do coeficiente de reacdo horizontal para

areias, validos para estacas de 30 centimetros de lado

Valor de n;, (MN/m3)

Compacidade da areia Acima do NA Abaixo do NA
Avreia fofa 2,3 1,5
Areia medianamente compacta 7,1 4,4
Areia compacta 17,8 11,1

Fonte: Terzaghi (1955, apud VELLOSO e LOPES, 2010)

Segundo Alonso (2003), os valores de K e n;,, assim como sua variacdo em funcgéo da
profundidade, sdo de dificil previsdo, uma vez que dependem de diversos fatores. No entanto,
de acordo com Terzaghi (1955), os erros na avaliacdo desses valores tém pouca influéncia na
determinacdo dos momentos, o que ndo exige um maior refinamento no calculo da variagdo do
modulo de reacdo com a profundidade, pois resultados satisfatorios sdo alcancados com as

consideracBes mais simples.
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2.6 MODELAGEM NUMERICA NO PROGRAMA ABAQUS

Atualmente, o Método dos Elementos Finitos (MEF) passou a ser amplamente utilizado
por engenheiros para a simulacdo estrutural, a fim de obter uma melhor compreensao do
comportamento desses elementos. O MEF esta presente em diversos programadas
computacionais direcionados a anélise numérica, dentre eles destaca-se 0 ABAQUS, que sera
utilizado no presente trabalho.

O programa faz uma simulacao realista e permite uma andlise detalhada de elementos,
de modo a reduzir o nimero de prot6tipos fisicos necessarios para a validagcdo de um modelo
real. A simulacdo numérica realizada no programa consiste em um processo de projetar um
modelo computacional de um sistema real e conduzir experimentos com este modelo, com o
propdsito de entender seu comportamento e/ou avaliar estratégias para sua operacdo (PEGDEN
et. al., 1990).

O MEF é um procedimento numérico para determinar solu¢des aproximadas de
problemas a partir do contorno de equacdes diferenciais, e tem diversas aplicacfes nas areas de
Engenharia, Fisica e Matematica, tais como: analise das estruturas, estudo das vibracGes,
transferéncia de calor, ondas eletromagnéticas, dentre outras.

E um método aproximado de calculo de sistemas continuos, por meio de sua subdivisdo
em um numero finito de partes, conectadas entre si por intermédio de pontos discretos, que sao
chamados de nds. Essa subdivisdo da estrutura em elementos denomina-se malha.

Dessa forma, o MEF é baseado em uma discretizacdo do continuo, que podem ter
geometrias arbitrarias e gerarem elementos polinomiais basicos, que permitem, através da
resolucdo matematica das aproximacgdes em seus nés, chegar-se a uma aproximacdo do
comportamento da estrutura como um todo (MORAES, 2015).

A biblioteca do ABAQUS dispde de varios elementos finitos, tais como: elementos
solidos, de casca, de viga, de membrana, etc. Sua interface visual permite a inser¢do de um
arquivo de entrada (input), que consiste na programacéo dos dados do modelo, como definicéo
da geometria e dos modelos constitutivos dos materiais. A analise ocorre por meio de passos
(steps) definidos pelo usuéario. Os resultados sdo gerados em um arquivo de saida (output).

O programa se divide em duas partes principais: 0 ABAQUS/CAE e 0 ABAQUS
Standard/Explicit. A primeira organiza a parte visual de input e output, e permite a visualizacdo
do modelo e dos resultados. Ja a segunda executa o processamento de dados, ou seja, os calculos
referentes a analise. Dependendo da complexidade do problema analisado e da poténcia do

computador, a simulacdo pode demorar de segundos até dias para ser completamente executada.
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Nos itens a seguir é abordada uma explicacdo mais detalhada a respeito do modelo
constitutivo do concreto no ABAQUS, uma vez que esse material possui um comportamento
complexo para ser simulado em uma modelagem computacional, tendo em vista sua fissuragdo

e interagdo com o aco.

2.6.1 Parametros do concreto

O ABAQUS permite a concepcdo de diversos materiais em seu ambiente, pois fornece
uma ampla biblioteca de modelos de comportamento para defini-los. Para cada material, é
possivel agregar caracteristicas mecanicas elasticas e inelasticas, térmicas, acusticas, elétricas,
hidrostaticas, entre outras.

Segundo Chaudhari e Chakrabarti (2012) uma analise aceitavel de qualquer estrutura
por meio do MEF depende totalmente dos pardmetros adotados para a modelagem,
principalmente das propriedades dos materiais utilizados.

O concreto, por sua vez, possui um comportamento muito particular e complexo, pois
se comporta de maneiras diferentes de acordo com o estado de tensbes. Assim, 0 ABAQUS
possui trés modelos proprios para esse material, os quais sdo: o “Smeared crack concrete
model”; o “Brittle crack concrete model” e o “Concrete damaged plasticity”, que permitem
descrever o comportamento do concreto considerando a interagdo com as armaduras.

O “Concrete damaged plasticity” (CDP) é um modelo de dano plastico que foi
desenvolvido por Lubliner et al. (1989). E um dos mais utilizados para a caracterizacdo do
concreto no ABAQUS, e permite representar o comportamento inelastico do material tanto na
compressdo quanto na tracdo, e ainda incluir caracteristicas do dano. Esse modelo destina-se
primordialmente a andlise de estruturas de concreto armado, e permite a insercdo do aco no
concreto por meio da restrigao “Embeded region”.

Mediante essa modelagem, o comportamento do concreto € independente da barra de
aco, de modo que os efeitos associados a interface do agco/concreto, como o efeito de pino e
aderéncia, sdo modelados de forma aproximada ao introduzir um efeito de “Tension stiffening”.
Assim, é atribuido certo aumento de rigidez do concreto a tracdo, a fim de simular a
transferéncia de carga entre as fissuras do concreto por meio da armadura (ABAQUS
ANALYSIS USER’S GUIDE, 2014).

De acordo com as premissas fundamentais do modelo de dano plastico, os dois
mecanismos de falha principais do concreto sdo as fissuras por tracdo e 0 esmagamento a
compressdo (NAJAFGHOLIPOUR et al., 2017).
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A evolucdo da superficie de escoamento no CDP é controlada por duas varidveis, que
sdo as deformagdes plasticas de tracdo e compresséo (&, Pl & ”l). Valores crescentes dessas
variaveis levam ao inicio de microfissuras e propagacédo progressiva de trincas ou a ocorréncia
de esmagamento no concreto. O modelo do dano pléstico CDP utiliza a funcéo de escoamento
descrita por Lubliner et al. (1989), com as modificacdes propostas por Lee e Fenves (1998) para
considerar a diferenca na evolucdo das resisténcias a compressao e a tracdo do concreto. A
superficie de escoamento é definida na forma de tensGes efetivas de acordo com a Equacao
2.43.

F(&, £~pl) = ﬁ (67 - 3“15 + B(‘ngl)(gmax) - y(_gmax)) - Ec(ggpl) =0 (2-43)

Na qual p € a tensdo efetiva de pressdo hidrostatica, g é a tensdo efetiva equivalente de
Mises e 0,4, € 0 autovalor algebricamente maximo da parte deviatéria do tensor de tenséo
efetivo (&). O parametro a € calculado segundo a Equacdo 2.44, onde gy, € a resisténcia a
compressdo biaxial e g, é a resisténcia a compressdo uniaxial (GENIKOMSOU e POLAK,
2015). No ABAQUS, o valor padrdo para a relagédo o;,/0., € 1,16.

(0po/0c0) — 1
a= ;0<a<05 (2.44)
2(0po/0c0) — 1

Os parametros «a, £, e y sao constantes adimensionais do material. Mais detalhes sobre
como esses parametros influenciam no modelo do dano plastico podem ser encontrados em
Lubliner et al. (1989). A funcéo g é definida pela Equacéo 2.45.

ACKS

& (,7")

L(ePH) = 1-a)—(1+a) (2.45)

Onde 7.(;7") e G,(e;7") sdo tensBes de coesdo efetivas de compresso e tragAo,
respectivamente. Na compresséo biaxial, com a tensdo méxima principal efetiva igual a zero
(Gmax = 0), a funcdo da superficie de escoamento (Equacdo 2.51) é reduzida a condicdo de
escoamento de Drucker-Prager, na qual o Unico parametro necessario para se definir a superficie
é 0 a (NAJAFGHOLIPOUR et al., 2017).
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O parametro y, por sua vez, é dado pela Equacéo 2.46, e determina a forma da superficie
de escoamento e introduz a funcdo de escoamento somente para estados de tensdo de

compressao triaxial, quando &4, < 0.

_3(1-K.)

O coeficiente K, € a razdo entre a tensdo efetiva hidrostatica no meridiano de tracdo e a
do meridiano de compressédo quando a tensdo principal maxima é negativa ¢,,,, < 0. Segundo
Najafgholipour et al. (2017), esse coeficiente define o formato da superficie de escoamento no
plano deviatorio. Este plano foi a principio considerado circular na hipdtese classica de
Drucker-Prager, com K. = 1. O manual do ABAQUS, por sua vez, sugere que sejam adotados
valores que satisfacam a condicdo 0,5 < K. < 1,0, sendo que o valor padrdo no programa é
K. = 2/3, baseado nos resultados de testes de tens&o triaxial. A superficie tipica de escoamento
é apresentada na Figura 2.36(a) para condicdes planas de tensdo e na Figura 2.36(b) no plano
deviatorio correspondendo a dois valores de K., representando diferentes critérios de

resisténcia.

Tragdo uniaxial &

\ /

-

/

[P
Compressgo biaxial 7o 0-30p) =0

(a) Estado plano de tensbes (b) Plano deviatorio para diferentes
valores de Kc
Figura 2.36 — Superficie de escoamento

Fonte: (ABAQUS ANALYSIS USER’S GUIDE, 2014)
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A Lei de Fluxo no modelo do CDP ¢ introduzida como um elemento da teoria da
plasticidade utilizando uma funcédo do fluxo potencial ndo-associado G (o). O modelo utiliza a
funcdo hiperbdlica de Drucker-Prager, de acordo com a Equacdo 2.47, a qual envolve trés
parametros relativos ao material, sendo eles o angulo de dilatagdo v, a excentricidade € e a

resisténcia inicial do concreto a tragcdo uniaxial oy.

G(o) = \/(eato tany)?+q =2 —ptanyh (2.47)

O angulo de dilatacdo é medido no plano p — g em uma alta pressao de confinamento e
caracteriza a performance do concreto quando ele esta sujeito a um estado de tensdo triaxial.
Em seus estudos, Lubliner et al. (1989) adotaram o angulo de dilatagdo igual a 30°. A
excentricidade, por sua vez, ajusta o formato da hipérbole na funcéao de fluxo potencial plastico.
Esse parametro tem um valor pequeno e positivo, e pode ser estimado como a razdo entre a
resisténcia do concreto a tracdo e a resisténcia do concreto a compressdo (NAJAFGHOLIPOUR
et al., 2017). No ABAQUS, o valor padrdo da excentricidade é € = 0,1, o que implica que 0
material tem quase 0 mesmo angulo de dilatagdo ao longo de uma ampla faixa de valores de
tensdo de confinamento. O aumento do valor da excentricidade promove uma maior curvatura
do fluxo potencial, o que implica em um aumento mais rapido do angulo de dilatacdo a medida
que a pressao de confinamento diminui. Na Figura 2.37(a) é apresentada a funcdo de potencial
plastico comparada a superficie de escoamento, sendo que o incremento de deformacao plastica
é normal a funcédo do potencial plastico. Na Figura 2.37(b), por sua vez, € mostrado um esquema

do angulo de dilatacdo e da excentricidade.

) a2
Superficie de

escoamento
F(o,Y)=0 ~

‘dne13

Potencial plastico

4 G(@)=0 Funcéo do potencial plastico

»
v

d
y,
@4, () — p
" excentricidade

Figura 2.37 — (a) Superficie de potencial plastico e superficie de escoamento no plano

deviatorio (b) angulo de dilatacao e excentricidade no plano meridional
Fonte: (GENIKOMSOU e POLAK, 2015)
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Segundo Genikomsou e Polak (2015), o angulo de dilatagéo exibe a direcéo do vetor de
incremento da deformacéo pléstica, e a Lei do Fluxo ndo-associado significa que o vetor de
deformacdo plastica é normal a funcdo de potencial plastico que difere da superficie de
escoamento.

O dano é introduzido no modelo do CDP por meio da Equacdo 2.48, e esta associado a
mecanismos de falha que consistem na fissuracdo e esmagamento do concreto. Assim, a
ocorréncia do dano leva a reducdo da rigidez elastica (NAJAFGHOLIPOUR et al., 2017).

c=0—-d)d=1-d)Ey(es— ") (2.48)

Onde E, é arigidez elastica inicial do material (ndo danificado), e o operador (:) denota
0 produto entre os tensores relacionados. A degradacao da rigidez é isotrdpica e € determinada
por uma variavel de degradacao d, definida para compressdo e tracdo, e pode tomar valores de
zero (material ndo danificado) a um (material totalmente danificado).

Segundo 0 ABAQUS Analysis User’s Guide (2014), os modelos de materiais que
exibem comportamento com ‘“amolecimento” e degradagdo da rigidez, frequentemente
apresentam dificuldades severas de convergéncia em programas de analises como o ABAQUS.
Uma técnica comum para superar esses problemas com a convergéncia € a aplicagdo de uma
regularizacdo viscoplastica das equacbes constitutivas, permitindo que as tensbes estejam fora

da superficie de escoamento. Para tanto, o programa utiliza uma generalizacédo da regularizacao

de Duvaut-Lions, segundo a qual o tensor da taxa de deformacéo viscoplastica e‘}j’l é definido

segundo a Equacéo 2.49.
ot _ L i p
& = ; (e —¢,) (2.49)

Onde u é o parametro de viscosidade, e representa o tempo de relaxacdo do sistema
viscoplastico, e eP! é a deformagcéo plastica avaliada no modelo. A variavel da degradagéo de

rigidez viscopléstica d,, é dada pela Equagéo 2.50.

.1
dy = (d = dy) (2.50)
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Onde d ¢ a variavel de degradacdo avaliada. A relacdo tensao-deformacdo baseada no

modelo viscopléstico é definida de acordo com a Equagdo 2.51.

0= (1-d,)Ey: (e — & (2.51)

A utilizacdo da regularizagédo viscopléstica com um pequeno valor para o pardmetro de
viscosidade, quando comparado ao tamanho do incremento, geralmente ajuda a melhorar a taxa
de convergéncia do modelo sem comprometer os resultados. Genikomsou e Polak (2015) e
Michal e Andrzej (2015) obtiveram bons resultados considerando o pardmetro de viscosidade
igual a 0,00001.

2.6.2 Comportamento do concreto a compressao

Para a caracterizacdo do comportamento do concreto a compressao, € necessario inserir
no programa um modelo constitutivo para o material, o qual corresponde ao diagrama tensao-
deformacéo do concreto submetido a compressdo uniaxial fora do regime elastico.

Assim, os dados de entrada utilizados sdo as tensdes (o.), as deformacdes inelasticas
(7™) e as propriedades do dano (d.). Na Figura 2.38 é apresentado o diagrama tenséo-

deformacéo do concreto com as variaveis consideradas no modelo do CDP.
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|"—'__I i 2l *
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Figura 2.38 — Diagrama tens@o-deformacéao para o concreto a compressao
Fonte: Jankowiak e Lodygowski (2005)
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A deformacdo ineldstica, dada pela Equacédo 2.52, € obtida por meio da diferenca entre
a deformacdo total (¢.) e a deformacdo elastica correspondente ao concreto ndo danificado

(€€L), dada pela Equacio 2.53.

g =g, — gl (2.52)

5e = — (2.53)

Como mostrado na Figura 2.38, quando o concreto é descarregado de qualquer ponto na
parte descendente do diagrama, ha uma degradacgdo de sua rigidez elastica, que € caracterizada
pelas variaveis do dano: d,. no caso da compressdo; e d, no caso da tracdo (ABAQUS
ANALYSIS USER’S GUIDE, 2014).

Como citado anteriormente, as deformagcdes inelasticas (™) sdo utilizadas como dado

de entrada no programa, e as deformacdes plasticas (e, "l) sdo automaticamente calculadas por
meio dos valores do dano inseridos. Assim, a curva tensdo-deformacdo inelastica é
automaticamente convertida em curva tensdo-deformacéo plastica. A relagdo entre a tenséo, as
deformac0es e o dano € dada pela Equacéo 2.54, por meio da qual o programa verifica a precisao
das curvas formadas pelos dados inseridos de forma tabulada. Valores negativos ou
decrescentes de deformacédo plastica sdo indicativos de incorrecGes que podem gerar erros

durante a analise. Caso o dano ndo seja especificado, o material se comportara como plastico,

sendo que 7" = 7" (ABAQUS ANALYSIS USER’S GUIDE, 2014).

dc O¢
(1 - dc) Eo

~pl ~in _

& =& (2.54)

No modelo de dano plastico apresentado por Lubliner et al. (1989), a degradacdo do
material ocorre apenas ap6s alcancada a tensdo maxima, ou seja, na zona de amolecimento do

material, sendo a rigidez proporcional & sua coesdo, como mostrado pela Equacdo 2.55 e 2.56.

2 —1_d (2.55)
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c

d=1- (2.56)

Crmax

Nas quais c é a coesdo no critério de escoamento, a qual € proporcional a tensao, e ¢4y
é proporcional a resisténcia do concreto. Assim, segundo Tao e Chen (2015), sob tenséo
uniaxial, a Equacdo 2.56 pode ser reduzida a Equacéo 2.57, a qual define o dano a compressao

(d.) quando €, > &,.

do=1-—% (2.57)

Onde o, é a tensdo maxima, relativa a resisténcia do concreto a compressao, e g, € a

tensdo de compresséo atuante em determinado ponto do gréfico.
2.6.3 Comportamento do concreto a tragdo
De maneira anéloga ao comportamento do concreto a compressdo, 0 comportamento do

concreto & tracéo € definido de acordo com a curva tensdo-deformacédo apresentada na Figura
2.39.
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Figura 2.39 — Diagrama tensdo-deformacéao para o concreto a tragéao
Fonte: Jankowiak e Lodygowski (2005)
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No modelo CDP os dados de entrada para o comportamento do concreto a tracdo sdo as
tensdes (o), as deformagcdes de fissuracio (g, <) e as propriedades do dano (d,). A deformagcéo
de fissuracdo (g;°%), dada pela Equacéo 2.58, € a diferenca entre a deformagcéo total (&) e a

deformacdo eléstica (¢£}), dada pela Equagéo 2.59.

gk =g — gll (2.58)
get = 20 (2.59)

O dano (d;) pode ser calculado segundo a Equacdo 2.60, baseado no exposto por
Lubliner et al. (1989), Jankowiak e Lodygowski (2005) e Tao e Chen (2015).

d=1-2 2.60
‘ Oto (2.60)
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3 METODOLOGIA

3.1 ESTUDO DE CASO

A fim de estudar o comportamento de fundagdes de divisa de forma coerente com a sua
ocorréncia em situacdes reais, foi selecionado como estudo de caso o projeto de fundagdes de
um edificio situado em Umuarama-PR.

A edificacdo estudada possui trés pavimentos e ocupa aproximadamente 660 metros
quadrados de um terreno, sendo que uma de suas laterais e o seu fundo fazem divisa com 0s
terrenos vizinhos. No projeto foram adotadas fundac6es profundas do tipo hélice continua, com
blocos de uma estaca. Para as fundagdes dos pilares localizados nas divisas do terreno, o
projetista langou mao de vigas de equilibrio.

Desse modo, a partir do projeto, foi selecionado o caso de um pilar de divisa com uma
carga caracteristica atuante de Fx = 520 kN, e foram analisados trés modelos de fundacdes para

o0 pilar, baseados no estudo de caso e apresentados a segulir.

3.1.1 Geometria do Modelo 1

Na Figura 3.1 é apresentada a geometria das fundacdes do pilar de divisa selecionado

para a analise a partir do estudo de caso.
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Figura 3.1 — Modelo 1: (a) Vista em planta e (b) vista lateral
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O pilar de divisa forma uma excentricidade de 35 centimetros em relagdo a estaca, a
qual possui um didmetro de 50 cm e comprimento de 14 metros no solo. O bloco de divisa é
ligado a um bloco interno de pilar centrado por meio de uma viga de equilibrio.

Como visto na Figura 3.1(a) o bloco de divisa possui dimensdes em planta de 60 x 75
cm e altura de 60 cm. A viga de equilibrio, por sua vez, possui se¢do variavel de 40 x 60 cm a
20 x 40 cm (largura x altura).

O bloco interno possui dimensdes em planta de 90 x 90 cm, altura de 60 cm e uma estaca
de 80 cm de diametro e comprimento de 14 metros no solo. O pilar de divisa P1 possui secao
de 20 x 40 cm, e nele atua uma carga caracteristica de Fx = 520 kN. J& o pilar interno P2 possui

secdo de 51 x 30 cm e uma carga igual a Fx = 1.050 kN.

3.1.2 Geometria do Modelo 2

No segundo modelo estudado, fez-se uma adaptacdo na geometria do Modelo 1, e
aumentou-se a excentricidade do pilar de divisa em relacdo a estaca para 65 centimetros, a fim
de simular uma situacdo em que fossem utilizados equipamentos mais robustos para a execucao
das estacas, que exigissem um maior afastamento da divisa do terreno. Desse modo, a geometria

do Modelo 2 é apresentada na Figura 3.2.
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Figura 3.2 — Modelo 2: (a) Vista em planta e (b) vista lateral



88

3.1.3 Geometria do Modelo 3

O Modelo 3 consiste na geometria do bloco de divisa do Modelo 1 sem a utilizacao da
viga de equilibrio, a fim de compreender a distribuicdo de tensbes devido a excentricidade do
pilar, e determinar o comportamento e a viabilidade desse tipo de estrutura, que por vezes €
vista em obras de pequeno porte.

A geometria do Modelo 3 é apresentada na Figura 3.3, e assim como no Modelo 1, a

excentricidade do pilar em relacdo a estaca é de 35 cm.
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Figura 3.3 — Modelo 3: (a) Vista lateral e (b) vista em planta
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3.2 CALCULO ESTRUTURAL

3.2.1 Anélise numérica — concreto sem armaduras

Para determinar a distribuicdo dos esforcos atuantes nos modelos, foi realizada uma
analise preliminar no programa computacional ABAQUS, de modo a considerar apenas o
material concreto.

Os Modelos 1, 2 e 3 foram analisados tomando o concreto como um material elastico-
linear, atribuindo-lhe apenas o comportamento “Elastic” no programa, por meio do médulo de
elasticidade e do coeficiente de Poisson, de forma que se obedeca a Lei de Hooke.

Com essa interpretacdo do problema, espera-se que a estrutura se deforme
elasticamente, isto é, ndo apresente deformacdes plasticas.

Assim, foram observados os fluxos de tensdes e as areas mais solicitadas a tracdo e a

compressdo, de modo a determinar os locais mais criticos para o dimensionamento.

3.2.2 Dimensionamento

O dimensionamento da viga de equilibrio dos Modelos 1 e 2 foi dividido em duas partes:
e Dimensionamento da regido-D entre o pilar de divisa e a estaca;

e Dimensionamento da regido-B entre os blocos.

Ja o Modelo 3 foi dimensionado considerando apenas a regido-D entre o pilar de divisa

e a estaca.

3.2.2.1 Dimensionamento da regido-D

Estima-se que a regido entre o pilar de divisa e a estaca compreenda uma regido-D.
Dessa forma, seu dimensionamento ocorreu por meio das equacdes desenvolvidas para
consolos, aplicando-se conceitos do Método das Bielas.

A verificagcdo do concreto comprimido e o dimensionamento do aco dos tirantes dos
consolos foi realizado segundo as Equacgbes 2.7, 2.9, 2.13 e 2.16, apresentadas no Capitulo 2
da revisdo tedrica.

As tensdes elasticas atuantes nos modelos analisados segundo o item 3.2.1 foram

comparadas as tensdes limites, calculadas por meio das Equagdes 2.7 e 2.13.



90

As armaduras secundéarias, por sua vez, correspondem aos estribos verticais e as
armaduras horizontais (de costura) dispostas ao longo do consolo.
No presente trabalho, tais armaduras foram dimensionadas a partir de duas metodologias
diferentes, apresentadas no Capitulo 2 da revisédo bibliografica:
e Pelas recomendactes da ABNT NBR 9062 (2006), a partir do descrito no item 2.2.1.3
deste trabalho, aplicando-se as Equacdes 2.18 e 2.19.
e Por meio do modelo refinado de escoras e tirantes do CEB-FIP Model Code 1990

(1993) apresentado no item 2.2.1.5, a partir das Equagdes 2.26 e 2.27.

3.2.2.2 Dimensionamento da regido-B

Para o dimensionamento da viga de equilibrio na regido fora do consolo, foram aplicadas
as equac0es usuais do célculo a flexdo, apresentadas por autores como Fusco (1981).

O dimensionamento da armadura transversal foi realizado segundo o exposto no item
17.4.2 da ABNT NBR 6118 (2014).

3.2.2.3 Determinacdo dos esforgos de flex&o e cortante

Para o dimensionamento das estacas de divisa e da regido-B da viga de equilibrio, foram
determinados os diagramas de momento fletor e forca cortante por meio de uma simplificacédo
analitica da estrutura, calculada no programa Ftool (MARTHA, 2018).

Como apresentado na Figura 3.4, na simplificagdo dos Modelos 1 e 2, a viga de
equilibrio foi considerada apoiada sobre as estacas, de modo a formar um pértico. Ja para o
Modelo 3, analisou-se o momento fletor e a forca cortante na estaca considerando a

excentricidade da carga aplicada pelo pilar de divisa.
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(a) Modelos 1e 2 (b) Modelo 3
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Figura 3.4 — Idealizacdo no Ftool: (a) Modelos 1 e 2 e (b) Modelo 3

A fim de considerar a interacdo da estrutura com o solo, nas laterais das estacas foram
inseridas molas horizontais, cujos coeficientes de rigidez correspondem ao exposto no item
3.4.3. Como simplificacdo, considerou-se as estacas apoiadas em sua base por meio de um apoio
do segundo género, sem permitir deslocamentos verticais e horizontais neste ponto. O material
considerado para os elementos foi o concreto, com mddulo de elasticidade igual a 30,7 GPa e

coeficiente de Poisson de 0,2.

3.2.2.4 Dimensionamento da estaca de divisa

Segundo Alonso (2003), a capacidade de carga de uma estaca € dada pelo menor valor
entre a resisténcia estrutural do material da estaca e a resisténcia do solo que Ihe da suporte.
Essa Ultima pode ser obtida por meio de métodos de transferéncia de carga, como 0s propostos
por Aoki-Velloso, Décourt-Quaresma, entre outros. No entanto, esses métodos ndo séo o foco
principal do presente estudo, assim, assume-se que o solo dara suporte adequado a estaca do
estudo de caso. A estaca, com comprimento de 14 metros no solo, foi dimensionada para resistir
aos esforcos de compresséo, flexdo e forga cortante, segundo a metodologia explanada no item

2.4 do capitulo da revisdo bibliografica.
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A fim de verificar a efetividade da metodologia de dimensionamento adotada e a

influéncia da armadura de costura na regido do bloco de divisa, foram analisados no ABAQUS

treze modelos relativos ao estudo de caso, os quais sdo desdobramentos dos trés modelos

apresentados inicialmente.

Para todos os modelos de concreto armado, foi considerado o comportamento ndo-linear

do concreto por meio do parametro “Concrete Damaged Plasticity” (CDP), apresentado no item

2.6 da revisdo tedrica. Um resumo dos modelos é apresentado no Quadro 3.1.

Quadro 3.1 — Resumo dos modelos com armaduras

ARMADURA <
PRINCIPAL ARMADURAS SECUNDARIAS
Armadura | Armadura
Armadura ;
Armadura do | de costura — de costura— | vertical -
. CEB-FIP CEB-FIP
tirante NBR 9062
(2006) Model Code | Model Code
1990 (1993) | 1990 (1993)
Modelo 1-A X - - -
MODELO | Modelo 1-B X X - -
1 Modelo 1-C X - X
Modelo 1-D X Xt - -
Modelo 2-A X - - -
Modelo 2-B X X - -
MO[;ELO Modelo 2-C X - - X
Modelo 2-D X - X X
Modelo 2-E X Xt - -
Modelo 3-A X - - -
MODELO | Modelo 3-B X X - -
3 Modelo 3-C X - X -
Modelo 3-D X Xt - -

A variacdo das armaduras secundarias dos modelos corresponde ao dimensionamento
segundo a ABNT NBR 9062 (2006) e ao CEB-FIP Model Code 1990 (1993). A partir das

analises, foi verificada a influéncia dessas armaduras na resisténcia do elemento. A inser¢éo de

armaduras de costuras inclinadas em 45° nos Modelos 1D, 2E e 3D permitiu identificar a

efetividade desse tipo de arranjo em relacdo a disposi¢do horizontal dessas armaduras.

1 Armadura inclinada em 45°
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Em cada modelo, foi analisada a rigidez do elemento, por meio da correlagdo entre a
carga atuante no pilar de divisa e o deslocamento vertical maximo na parte inferior do bloco,
local indicado na Figura 3.5. Foram determinadas também as regiGes sujeitas a fissuracdo por
meio da analise do dano, bem como o0 modo de ruptura, as deformacdes plasticas e a distribuicao

de tensdes entre o0 concreto e a as armaduras.

Local de aplicacdo
da carga

Local de medicéo
do deslocamento
vertical

Figura 3.5 — Indicacéo dos locais de aplicacdo da carga

As estacas de todos os modelos apresentados no Quadro 3.1 também foram armadas, a
fim de se evitar a ruptura localizada nesses elementos, e a geracao de grandes deslocamentos e
deformac0es. As armaduras de pele, assim como as armaduras transversais, ndo foram inseridas
na analise, uma vez que foram dimensionadas em quantidades minimas e para o controle de

fissuragdes superficiais.
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3.4 DESCRIQAO DA MODELAGEM NUMERICA NO ABAQUS

Neste item sdo apresentados os critérios adotados para a modelagem das estruturas no
programa ABAQUS, de modo a destacar os modelos constitutivos do concreto e do aco, 0s
dados de entrada no programa referentes aos materiais, a descricdo dos parametros de

modelagem e da interagdo solo-estaca. Por fim, é apresentada uma validagdo dos materiais

adotados.
3.4.1 Modelos constitutivos dos materiais
3.4.1.1 Concreto
Para determinar o comportamento do concreto & compresséo foi escolhido o modelo

constitutivo desenvolvido por Hognestad (1951), adaptado por Arduini, Tommaso e Nanni

(1997), apresentado na Figura 3.6.

fe

fcu = O,Zf,C 8

Figura 3.6 — Modelo constitutivo para o concreto a compressao
Fonte: Siimer ¢ Aktas (2015), adaptado de Arduini, Tommaso e Nanni (1997)

Neste modelo, o concreto apresenta um comportamento parabdlico até atingir a tensdo
maxima, e uma reta descendente até a ruptura. A parabola de Hognestad (1951) ¢ descrita pela
Equacéo 3.1.
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0<e<e, 0. = . [2 (i) - (i)zl 3.1)

<<':C <<':C
Onde ¢ ¢é a deformacdo do concreto para dada tensdo de compressao e ¢, é a deformacao

correspondente a tensdo maxima de compressao, e pode ser calculada por meio da Equacéo 3.2,

onde E, é o modulo de elasticidade do concreto.

(3.2)

A deformacéo de ruptura a compressao do concreto (e.,) foi adotada igual a 3,5%e,
como o recomendado pela ABNT NBR 6118 (2014), com uma tensdo de ruptura
correspondente a f,, = 0,2f"..

O comportamento do concreto a tracdo adotado no presente trabalho se baseia no
modelo exposto por Wahalathantri et al. (2011), apresentado na Figura 3.7, que foi adaptado de
Nayal e Rasheed (2006) e de Gilbert e Warner (1978), e modificado pelos autores especialmente

para sua aplicacdo no ABAQUS, a fim de se evitar a ocorréncia de erros durante a anélise.
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Figura 3.7 — Diagrama tensdo-deformacéo para o concreto a tragéo
Fonte: Wahalathantri et al. (2011)

A deformacéo do concreto relativa a maxima tensdo de tracéo (e.,-) pode ser calculada
por meio da Equacéo 3.3, onde o, € a tensdo maxima de tracéo e E, € o modulo de elasticidade

inicial.
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gc‘r = E_ (33)

O dano a compressdao e a tracdo foi calculado segundo as Equacdes 2.65 e 2.68,

respectivamente.
3.4.1.2 Ago

Para a definicdo do comportamento do aco, foi adotado o diagrama bilinear apresentado
na Figura 3.8, que corresponde a uma aproximacao elastica com endurecimento linear, baseado
no exposto por Arduini, Tommaso e Nanni (1997). Dessa forma, € necessario inserir no
ABAQUS o comportamento “Elastic” ¢ o “Plastic” para o ago, que demandam o médulo de

elasticidade (E;), o coeficiente de Poisson (v), a tensdo de escoamento (f,) e a deformagéo

plastica (efl), que é a diferenca entre a deformacdo de determinado ponto do gréafico e a

deformacdo de escoamento (&,).

fi- — — —

|
| |
| |
| 3
v £u

Figura 3.8 — Comportamento elasto-plastico perfeito para o aco

Fonte: Arduini, Tommaso e Nanni (1997)

3.4.2 Dados de entrada dos materiais no ABAQUS

No ABAQUS, o modelo do CDP exige que o comportamento elastico do material seja
isotropico e linear. Dessa forma, é necessario inserir 0 comportamento “Elastic”, definindo o
maodulo de elasticidade (E,) e o coeficiente de Poisson (v) do concreto. As caracteristicas dos

materiais adotados para a analise séo apresentadas nos Quadros 3.2 e 3.3.
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Quadro 3.2 — Dados dos materiais aco e concreto adotados para o Estudo de Caso

E v fck flc fy £y ft Ec Ey P
(GPa) (MPa) | (MPa) | (MPa) | (%) | (MPa) | (%) | (%) | (Kg/m?)
Concreto | 30,7 | 0,2 30 25,5 - 290 | 0,2 0,35| 2400

Aco 210 /0,3 - - 500 | 0,24 | 655 - 10 -

Quadro 3.3 — Dados adotados para o concreto no CDP

Y € fro/fco K u
30° | 0,1 1,16 0,667 | 0,00001

O modulo de elasticidade (E) e a resisténcia a tragcdo (f;) do concreto foram
determinados de acordo com as Equagdes 3.4 e 3.5 da ABNT NBR 6118 (2014).

E; = 5600+ fek (3.4)

fct,m = 013]2?(/3 (3.5)

A resisténcia do concreto a compressdo, utilizada para a obtencdo do modelo
constitutivo apresentado na Figura 3.7, foi f'. = 0,85f,. O coeficiente de seguranca 0,85,
também chamado de coeficiente de Rusch, é recomendado por normas como a ABNT NBR
6118 (2014) e 0 CEB-FIP Model Code 1990 (1993), e esta associado a reducédo da resisténcia
do concreto com o tempo em funcédo do efeito das cargas de longa duracéo, ou seja, relaciona-
se a fluéncia do material.

O valor da resisténcia f; para 0 aco corresponde a tensdo Ultima de tracdo para o
material, e foi adotada segundo ensaios desenvolvidos por Vieira et al. (2016).

Nos Quadros 3.4 e 3.5 sdo apresentados os valores inseridos no programa para a
definicdo do comportamento do concreto a compressdo e a tracdo no "Concrete damaged
plasticity”. A deformacdo inelastica (¢7™*) foi calculada segundo a Equagdo 2.52, e a
deformacdo de fissuracdo (e;7°*), segundo a Equacgio 2.58, empregando-se os modelos

constitutivos anteriormente descritos.
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Quadro 3.4 — Dados de entrada no ABAQUS: compressao

""Concrete dameged plasticity"'
""Compressive behavior" ""Compression damage"*
Tensdo (N/m?) grin dc gyin

13253651 0,0000 0,000 0,0000
18077964 0,0003 0,000 0,0003
20626575 0,0004 0,000 0,0004
22641109 0,0006 0,000 0,0006
24121566 0,0007 0,000 0,0007
25067944 0,0009 0,000 0,0009
25500000 0,0011 0,000 0,0011
5100000 0,0033 0,800 0,0033

Quadro 3.5 — Dados de entrada no ABAQUS: tracéo

""Concrete dameged plasticity™
""Tensile behavior" "Tensile damage"
Tens&o (N/m?) gk dt gy ek
2896468 0,00000 0,000 0,00000
2230280 0,00005 0,194 0,00005
1303411 0,00033 0,550 0,00033
289647 0,00081 0,900 0,00081

Foi considerado que o dano a compressao ocorreu somente apds o material ter atingido
a tensdo maxima, ou seja, durante o “amolecimento” do concreto (GENIKOMSOU ¢ POLAK,
2016; JANKOWIAK e LODIGOWSKI, 2005). Os diagramas dos modelos constitutivos

adotados para o concreto sdo apresentados nas Figuras 3.9 e 3.10.

30 0,90
0,80
0,70
0,60
0,50
0,40
0,30
0,20
0,10

0 0,00
0 0,001 0,002 0,003 0,004 0 0,001 0,002 0,003 0,004

Deformag&o ec a astica ei
(a) ¢do € (b) Deformagdo Ineléstica €in

Tensdo (MPa)
| = N N
o [6;] o (63}
Dnao dc

(]

Figura 3.9 — Grafico: modelo constitutivo do concreto a compressao (a) e ao dano (b)
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1,00
0,90
0,80
0,70
0,60
0,50
0,40
0,30
0,20
0,10
0,00
0 0,0002 0,0004 0,0006 0,0008 0 0,00025 0,0005 0,00075 0,001

Deformago st (0) Deformagdo de fissuracdo eck

Dano dt

Figura 3.10 — Grafico: modelo constitutivo do concreto a tracdo (a) e ao dano (b)

3.4.3 Determinacdo da interacao solo- estaca

A determinacdo da interacdo solo-estaca ocorreu por meio da utilizacdo do modelo de

Winkler, representando o solo como molas horizontais e linearmente elasticas, aplicadas nas

laterais

apresen
da obra

das estacas e espacadas igualmente entre si.

Para a determinacdo das caracteristicas do solo foi utilizado como exemplo a sondagem

tada no Anexo deste trabalho, proveniente de um ensaio de penetragcdo (SPT) na regido
relativa ao estudo de caso.
Segundo Christan (2012), os coeficientes de mola aplicados a estaca sdo calculados

segundo a Equacédo 3.6.

KL' = kh'Ai (36)

Onde:

K; € arigidez relativa ao n6 i (coeficiente de mola);

k;, € o coeficiente de reacdo horizontal do solo;

A; € a area de influéncia do no i, e corresponde ao diametro da estaca (B) multiplicado

pela distancia entre 0s n6s (4; = B.Al);

O coeficiente de reacdo horizontal (k) é dado pela Equagdo 3.7 (CINTRA, 2002), na

qual n, é obtido por meio do Quadro 2.1 (item 2.5 da revisdo teérica), e z corresponde a

profundidade analisada.
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3.7)

Substituindo a Equacéo 3.7 na Equacdo 3.6, tem-se a Equacdo 3.9 para o calculo dos

coeficientes de rigidez da mola K;.

Z
Ki = .75 B
Ki = T]h.Z.Al

(3.8)

(3.9)

Os valores dos coeficientes de mola (K;), calculados para as estacas de 50 e 80

centimetros de didmetro, sdo apresentados no Quadro 3.6. As molas foram inseridas nas estacas

a cada metro de comprimento (Al = 1 m), sendo que a primeira fora posicionada 50 centimetros

abaixo de seu topo.

Quadro 3.6 — Calculo da constante de mola K; para as estacas

Estaca B =50 cm

Estaca B =80 cm

NG | z (m) gﬁég'r\'o’ ';‘31) e (KN | K, (kN/m) |, (kNmS) | K (kNTm)
1| 05 2300 1380,0 690 862,5 431
2 | 15 2300 1380,0 2070 862,5 1294
3 | 25 2300 1380,0 3450 862,5 2156
4 | 35 2300 1380,0 4830 862,5 3019
5 | 45 2300 1380,0 6210 862,5 3881
6 55 2300 1380,0 7590 862,5 4744
7 | 65 2300 1380,0 8970 862,5 5606
8 | 75 1500 900,0 6750 562,5 4219
9 | 85 1500 900,0 7650 562,5 4781
10| 95 4400 2640,0 25080 1650 15675
11| 105 | 4400 2640,0 27720 1650 17325
12| 115 | 11100 6660,0 76590 4162,5 47869
13| 125 | 11100 6660,0 83250 41625 52031
14 | 135 | 11100 6660,0 89910 41625 56104
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3.4.4 Parametros de modelagem

A fim de aproveitar a simetria do modelo e economizar tempo de processamento, a
geometria foi partida ao meio como mostrado na Figura 3.11(a) e foram inseridas condicdes de
contorno relativas a simetria na superficie destacada na Figura 3.11(b), as quais restringem a
translagdo no eixo “Z” e a rotag@o nos eixos “X” ¢ “Y”. Os elementos estruturais relativos ao
Modelo 3, por outro lado, foram modelados de forma completa, sem a utilizacdo da simetria,

conforme visto na Figura 3.11(c).

Bloco de divisa

Y

A

(b) ) z X OF

Figura 3.11 — (a) Simetria dos Modelos 1 e 2, (b) condicGes de contorno e (¢) Modelo 3

Na parte inferior das estacas foram inseridos apoios simples, que restringem a
movimentagao nos eixos “X”, “Y” e “Z”.

Os modelos estruturais do estudo de caso foram construidos em ambiente ABAQUS
considerando o comprimento das estacas no solo igual a 14 metros. A compreenséo da interacdo
solo-estrutura envolve uma quantidade grande de varidveis, o que torna a modelagem
computacional desse sistema algo complexo. Dessa forma, no presente trabalho foram adotadas
algumas hipdteses basicas para a simplificacdo do modelo de célculo, a fim de permitir a
consideracdo da interacdo solo-estaca na investigacdo do comportamento da fundacéo de divisa.

Para tanto, baseado em Christian (2012), considerou-se que:

(@) Osolo e as estacas estdo livres de tensdes iniciais;
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(b) A estaca possui uma superficie rugosa, ndo existindo deslocamentos relativos entre
a estaca e o solo;

(c) O solo e as molas trabalham em regime eldstico-linear.

As molas foram inseridas por meio da fungao “Springs” do ABAQUS, e consideradas
conectadas ao solo segundo o eixo “X”. Os coeficientes de mola foram calculados e as molas
distribuidas de acordo com o exposto no item 3.4.3. Como apenas metade da estrutura foi
analisada nos Modelos 1 e 2, apenas a metade do valor calculado para o coeficiente foi atribuido

a mola nesses casos. Na Figura 3.12 sdo mostradas as estacas com as molas discretizadas.

Bloco de divisa
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Figura 3.12 — Apoios elasticos nas laterais das estacas, segundo o eixo X
(a) Modelos 1 e 2, (b) Modelo 3

As cargas foram inseridas nos locais relativos aos pilares (Figura 3.13). No local do pilar
P1, de divisa, foi inserido um bloco metélico para evitar a formac&o de rupturas localizadas, e
sobre ele foi aplicado um deslocamento de 18 mm. A carga caracteristica atuante do pilar
centrado P2 de 1.050 kN foi majorada segundo o coeficiente de 1,4, resultando na carga de
projeto de 1470 kN. Assim, no local do pilar P2 aplicou-se uma carga vertical de 735 kN,

relativa a metade da carga de projeto, visto que foi analisada apenas metade da estrutura.
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 — Local de aplicacdo do deslocamento de 18 mm (pilar P1)

Local de aplicacdo da
carga do pilar P2 de
1470 kN

\

@ 4 ey SNuey ()

-

Figura 3.13 — Cargas inseridas no modelo (a) Modelos 1 e 2, (b) Modelo 3

Foi efetuada uma analise estatica do modelo em dois passos. No primeiro passo, foi
inserida a carga de 735 kN no pilar interno centrado. No segundo passo, a carga inserida no
pilar centrado foi propagada, e foi inserido no pilar de divisa um deslocamento de 18 mm.
Assim, buscou-se realizar uma andlise estatica sob controle de deslocamento, de modo que a
carga atuante no pilar de divisa relativa ao deslocamento imposto foi obtida por meio das forgas
de reacdo nos apoios na parte inferior das estacas, 0 que permitiu visualizar o comportamento
pos-pico do diagrama carga-deslocamento. O deslocamento de 18 mm foi selecionado ap6s
algumas tentativas para a obtencdo da melhor convergéncia do modelo na analise numérica.
Em cada passo, o periodo de tempo total para aplicacdo da carga e do deslocamento foi de 1
segundo, com o tamanho do incremento inicial e maximo de 0,001 segundo, sendo que o
tamanho dos incrementos subsequentes foi calculado automaticamente pelo ABAQUS.

As armaduras foram modeladas por meio do elemento “Wire” e inseridas no concreto
com 0 método “Embebed Region” do programa, que considera uma conexdo perfeita entre o
concreto e 0 aco, sem deslocamentos relativos. 1sso faz com que a presenca de ganchos e lacos
de ancoragem ndo influenciem no comportamento do conjunto.

A interacdo entre as estacas e os blocos foi feita por meio da restri¢ao “Tie”, que une
duas superficies de modo que nenhum deslocamento relativo entre elas seja permitido. Segundo
Genikomsou e Polak (2016) a vantagem desse tipo de restricdo € que permite que duas
superficies sejam unidas mesmo que suas malhas de elementos finitos ndo sejam iguais.

Ainda de acordo com os autores, € de grande importancia uma discretizagdo apropriada
de modelos testados no programa. Por isso, a malha foi criada somente ap0s uma particao

adequada do modelo, que permitisse a discretizacdo em elementos hexaédricos.
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A malha para os elementos de concreto foi de 50 mm, com elementos “Solid — 3D” do
tipo hexaédrico C3D8R, de 8 nos lineares com integracdo reduzida. J& as armaduras foram
discretizadas em elementos lineares “Wire — Truss” do tipo T3D2, com 2 nés e malha de 50
mm. A fim de economizar tempo de processamento, foi inserida uma malha menos refinada
préximo a base das estacas, com elementos finitos de tamanho aproximado de 300 x 50 mm. O
elemento discretizado € mostrada na Figura 3.14.

Figura 3.14 — Elemento estrutural discretizado em uma malha de elementos finitos
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3.4.5 Validagéao dos parametros de modelagem adotados
A fim de validar os parametros de modelagem adotados e os modelos constitutivos dos

materiais que servirdo como dados de entrada no ABAQUS, foi testada no programa uma viga

de concreto armado ensaiada experimentalmente por Arduini, Tommaso e Nanni (1997),

apresentada na Figura 3.15.

Estribos @ 6/150 F2

4D 14

iy

|

137 |
— 200 — L 700 —4— 300

Figura 3.15 — Viga de concreto armado ensaiada por Arduini, Tommaso e Nanni (1997)

(Medidas em mm)

Fonte: Arduini, Tommaso e Nanni (1997)
A viga possui secdo quadrada e é composta por quatro barras longitudinais de aco de 14
mm de didmetro e estribos de 6 mm espacados em 150 mm. Os parametros dos materiais

utilizados na modelagem sdo mostrados nos Quadros 3.7 e 3.8.

Quadro 3.7 — Dados dos materiais aco e concreto

E (GPa) v fe(MPa) | f, (MPa) | f,(MPa) | &, (%) | p (Kg/m3)
Concreto 25 0,2 33 - 2,6 3,5 2400
Aco 200 0,3 - 540 700 10 -

Fonte: Adaptado de Arduini, Tommaso e Nanni (1997)

Quadro 3.8 — Dados adotados para o concreto no CDP

Y

€

fro/feco

K

u

30°

0,1

1,16

0,667

0,00001

Os dados de entrada no programa para a definicdo do comportamento do concreto a

compressdo no CDP sdo apresentados no Quadro 3.9, e os dados relativos ao comportamento a
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tracdo no Quadro 3.10. Esses dados foram calculados de acordo com o modelo constitutivo

adotado para o concreto descrito no item 3.4.1.

Quadro 3.9 — Dados de entrada no ABAQUS: compressao

""Concrete dameged plasticity™
""Compressive behavior" ""Compression damage"*
Tensdo (N/m2) grin dc grin

13295455 0,0000 0,000 0,0000
23181818 0,0003 0,000 0,0003
27878788 0,0005 0,000 0,0005
31060606 0,0008 0,000 0,0008
32452652 0,0010 0,000 0,0010
33000000 0,0013 0,000 0,0013
6600000 0,0032 0,800 0,0032

Quadro 3.10 — Dados de entrada no ABAQUS: tracao

""Concrete dameged plasticity™
"Tensile behavior" "Tensile damage"
Tens&o (N/m?) gk dt gy ek
2600000 0,00000 0,000 0,00000
2002000 0,00006 0,231 0,00006
1170000 0,00037 0,550 0,00037
260000 0,00089 0,900 0,00089

A viga foi modelada simulando um apoio mével em uma das extremidades, impedindo
o deslocamento no eixo “Y”, e um apoio fixo na outra extremidade, impedindo os
deslocamentos em “X”, “Y” e “Z”, como mostrado na Figura 3.16. Foram inseridos
deslocamentos nos locais referentes ao carregamento, e a medigéo da carga relativa foi feita por
meio das reacBes nos apoios, caracterizando uma analise estatica sob controle de deslocamento.

Figura 3.16 — Indicagdo das armaduras, apoios e deslocamentos da viga
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Aplicou-se a conexao “Embeded region” para promover a integragdo entre o ago € o
concreto, determinando que o primeiro estaria contido no segundo por meio de uma ligacao
perfeita.

Foram realizadas duas anélises, uma com a viga de concreto discretizada em uma malha
de 30 mm e outra em uma malha de 50 mm, com elementos “Solid — 3D” do tipo hexaédrico
C3D8R, de 8 nos lineares com integracdo reduzida. Ja as armaduras foram discretizadas em
elementos lineares “Wire — Truss” do tipo T3D2 com 2 nds, também em uma malha de 30 mm

e outra de 50 mm. A viga discretizada com a malha de 30 mm é mostrada na Figura 3.17.

Figura 3.17 — Indicagdo da malha de discretizacdo adotada para a viga

O diagrama apresentado na Figura 3.18 relaciona a carga aplicada a viga e o
deslocamento medido na parte inferior do meio do vdo. Nesse gréfico é possivel comparar o
diagrama obtido experimentalmente por Arduini, Tommaso e Nanni (1997) aos diagramas

resultantes das analises da viga por meio do método dos elementos finitos no ABAQUS.
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Figura 3.18 — Carga x deslocamento no meio do vao: experimental e obtido no ABAQUS

A partir da andlise do gréafico, constata-se que os resultados obtidos nas simulagdes
numeéricas no ABAQUS estdo coerentes com os resultados experimentais. Assim, estima-se que
0s parametros adotados para a modelagem e caracterizacdo dos materiais sdo validos.

Verifica-se que a malha com elementos finitos de 50 mm apresentou uma razoavel
aproximacdo do resultado real, justificando a sua utilizacdo nos modelos que serdo analisados,
frente a economia de processamento em relacdo a malha de 30 mm.

Segundo Arduini, Tommaso e Nanni (1997), a viga testada experimentalmente
apresentou inicialmente um comportamento elastico-linear, seguido por uma primeira
fissuracdo na regido do meio do vdo da viga. Este fato pode ser observado também na viga
testada no ABAQUS, como mostrado na Figura 3.19, que indica os primeiros danos a tragdo no

concreto apds o regime linear.
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DAMAGET

(Avg: 75%)
+9.000e-01
+8.250e-01
+7.500e-01
+6.750e-01
+6.000e-01
+5.250e-01
+4.500e-01
+3.750e-01
+3.000e-01
+2.250e-01
+1.500e-01
+7.500e-02
+0.000e+00

Figura 3.19 — Primeiros danos a tra¢do no concreto

De acordo com Jankowioak e Lodigowski (2005), o dano obtido para o concreto, ao
utilizar os parametros do CDP, pode estimar corretamente o padrdo de fissuracdo real do
material.

Arduini, Tommaso e Nanni (1997) observaram que ap6s o0 regime elastico-linear,
ocorreu uma larga fase nao linear, que foi marcada pelo desenvolvimento de numerosas
fissuracdes, o que também pbde ser observado na viga testada no ABAQUS, mostrada na Figura
3.20.

DAMAGET

(Avg: 75%)
+9.000e-01
+8.250e-01
+7.500e-01
+6.750e-01
+6.000e-01
+5.250e-01
+4.500e-01
+3.750e-01
+3.000e-01
+2.250e-01
+1.500e-01
+7.500e-02
+0.000e+00

Figura 3.20 — Danos a tragdo durante a fase ndo-linear

Apos o0 escoamento do aco das armaduras principais, a viga experimental alcangou a
ruptura pelo esmagamento do concreto na parte superior da viga. Do mesmo modo, a viga
testada no ABAQUS também apresentou o esmagamento do concreto como causa da ruptura,
sendo que o dano a compressdo na iminéncia da ruptura € apresentado na Figura 3.21(a), e 0

dano a compressao apds a ruptura é apresentado na Figura 3.21(b).
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DAMAGEC
(Avg: 75%)

+1.787e-01
+1.638e-01
+1.459%e-01
+1.340e-01
+1.191e-01
+1.042e-01
+5.933e-02
+7.444e-02
+5.956e-02
+4.467e-02

+2.978e-02
+1.489%-02
+0.000e+00

DAMAGEC
(Avg: 75%)

+7.860e-01
+7.205e-01
+6.550e-01
+5.895e-01
+5.240e-01
+4.585e-01
+3.930e-01
+3.275e-01
+2.620e-01

+1.965e-01
+1.310e-01
+6.550e-02
+0.000e+00

Figura 3.21 — Danos a compressao: (a) Iminéncia da ruptura, (b) apés a ruptura

A fim de verificar se 0 comportamento do concreto a compressao esta coerente com 0s
dados do modelo constitutivo inseridos no programa, extraiu-se de um elemento da parte
superior da viga as informacdes relativas a tensdo e deformacdo, que sdo mostradas no gréfico
da Figura 3.22.
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Figura 3.22 — Grafico tensdo x deformacéo para o concreto a compressao
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Dessa forma, verifica-se que o comportamento do concreto esta coerente com o modelo
constitutivo inserido no programa, sendo que a tensdo méxima a compressdo foi de
aproximadamente 33 MPa, para uma deformacao de 2,2 %o.

Na Figura 3.23 séo apresentadas as tensGes principais de tracdo e compressao nas

armaduras da viga.

=, Max. Principal {Abs

[hwg: 759%:)
+5484e408
+4.,895e4+08
+4.,307e4+08
+3.719e4+08
+3.131e408
+2.543e4+08
+1.954e408
+1.366e4+08
+7.782e4+07
+1.900e4+07
-3.082e407
-9.864e407
-1.575e+05

Unidades em N/m?2

Figura 3.23 — Tensdes principais nas armaduras

E possivel constatar que a tensdo maxima de trag&o atingiu valores de 548 MPa, ou seja,
no momento da ruptura do concreto as armaduras estavam no regime de escoamento, 0 que
também foi observado pelos autores durante o teste experimental.

Na Figura 3.24 é apresentado o diagrama que relaciona a tensdo e a deformacéo do aco

para o ponto da armadura longitudinal que apresentou a maior tensdo de tracao.
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Figura 3.24 — Grafico tensdo x deformacao para o a¢o a tracéo

0.0
Por meio do gréafico é possivel constatar que a tensdo de escoamento do aco foi de 540

MPa para uma deformagédo de 2,7 %o, resultados coerentes com os dados inseridos no programa

para o material.
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4 RESULTADOS E DISCUSSAO
4.1 ANALISE DOS MODELOS SEM ARMADURAS

Neste item sdo apresentados os resultados da analise numérica dos Modelos 1, 2 e 3 sem
as armaduras, de modo a considerar o concreto como um material elastico linear, como o
proposto no item 3.2.1 da metodologia. A partir das analises do fluxo de tensdes elasticas, foi
possivel determinar as regiBes criticas das estruturas, o que serviu de base para a metodologia
de dimensionamento proposta adiante.

E importante ressaltar que os modelos tridimensionais apresentados nas figuras estio
partidos a0 meio segundo o corte indicado na Figura 4.1, o que permite a visualizacdo das

tensdes internas ao elemento.

ad E o
|

(a) Modelo 1

A+ A

(b) Modelo 2

;ﬂg A

(c) Modelo 3

Figura 4.1 — Local de corte do elemento tridimensional
4.1.1 Modelo 1
(a) Tensoes de tragédo

As tensGes principais maximas de tragdo atuantes no Modelo 1 sdo apresentadas na
Figura 4.2, e correspondem a uma carga de projeto de Fq = 728 kN atuante no pilar de divisa, e
de Fq = 1470 kN atuante no pilar interno, sendo que para a obtencédo das cargas de projeto, as

cargas caracteristicas foram majoradas com o coeficiente de y, = 1,4.
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%, Max. Principal

(Avg: 75%)
+1.353e+07
+1.228e+07
+1.103e+07
+9.778e+06
+5.527e+06
+7.275e+06
+6.024e+06
+4 77 2e+086
+3.521e+06
+2.269e+086
+1.018e+06
-2.338e+405
-1.485e+406

3,26 MPa

Unidades em N/m2

Ponto de méaxima
tensdo de tracéo
13,50 MPa

Figura 4.2 — Tens@es principais maximas de tracao

Constatou-se que a maxima tensdo de tracdo ocorreu na parte inferior da viga de
equilibrio, préxima a ligagdo com o bloco interno. Esse fato revela a importancia da disposicao
de armaduras corretamente dimensionadas nessa regido, onde a se¢do da viga de equilibrio é
menor e ocorre a concentracdo de tensdes de tracdo, que alcancaram valores de 13,50 MPa.

Foi verificada também a ocorréncia de tensfes de tracdo de 3,26 MPa na estaca de
divisa, abrangendo uma pequena porcdo da sua se¢do. Na parte superior da viga, a tensao
méaxima de tracdo foi de aproximadamente 6,10 MPa, evidenciando a necessidade de armadura
nessa regido.

Na Figura 4.3 sdo mostradas as tensdes principais de tracdo na regido de divisa com a
indicacdo de suas direcbes. Observou-se que em uma possivel linha de ruptura entre o pilar e a

estaca predominam tensdes transversais de tracao.

Provavel linha de ruptura

=, Max., Principal

CAvg: 75%)
+1.353e+07
+1.228e+07
+1.103e+07
+9.7783e+06
+8.527e+06
+7.275e+06
+6.024e+06
+4.772e+06
+3.521e+06
+2.26%e+06
+1.01l8e+06
-2.338e4+05
-1.455e+06

Unidades em N/m2

Figura 4.3 — Direcéo das tensdes principais de tracao
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Foram analisadas as tensdes atuantes nos cortes indicados na Figura 4.4, a fim de se

compreender a sua distribui¢do no interior do elemento.

by

A B

Figura 4.4 — Indicacéo dos cortes

As tensdes de tracdo atuantes nas secGes do modelo indicadas pelos cortes séo

apresentadas nas Figuras 4.5(a), (b) e (c).

=, Max. Principal

(Awgs 75%)
+1.3538+07
+1.228e+07
+1.103e+07
+0,778e+06
+8.527e+06
+7.275e+06
+6.0248+06
+4.772e+06
+3.521e+06
+2.269e+06
+1.015e+06
-2.3358e+05
-1.485e+06

Unidades em N/m2

(a) Corte A-A (b) Corte B-B (c) Corte C-C

Figura 4.5 — Tensdes de tracdo nas se¢des do Modelo

Por meio das sec0es, € possivel constatar o predominio da tracdo na parte superior do
modelo nos cortes A-A e B-B. Na regido inferior da viga, representada no corte C-C, a tensao
de tracdo atingiu o valor méaximo de 13,53 MPa. O modelo analisado por Tanno (2012) nédo
apresentou tens@es de tracdo significativas nesta regido, porém, constatou-se que ao refinar as
condicGes de apoio, considerando as estacas e a interacdo destas com o solo, ampliaram-se as
tensGes de tracdo nesse local, o qual demonstrou ser uma regido critica para o dimensionamento.

Na Figura 4.6(a) é apresentado o grafico que relaciona a tensdo de tracdo atuante ao
longo do caminho indicado na Figura 4.6(b), que corresponde a uma possivel linha de ruptura
que se inicia no pilar até o canto de ligagcdo com a estaca. Constatou-se que a tensao de tracdo
comegou com 2,5 MPa no ponto superior do bloco, e foi diminuindo até chegar no ponto de

encontro com a estaca.
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Tensao (MPa)

.III.IIIIII .10 0.20 0.0 .40 0,50 0.e0
Disténcia real ao longo do caminho {m)

(a) Grafico que relaciona a tracdo ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.6 - TensGes de tracdo na regido de divisa

(b) Tensdes de compressao

Na Figura 4.7 sdo apresentadas as tensdes principais de compressao atuantes no modelo.

=, Min, Principal

(Awg: 75%0
+8.902e4+05
-4.,519e4+05
-1.794de+4+06
-3.136e+06
-4 . 478e+06
-5.821e+06
-7.le3e+06
-3.505e+06
-9.847e+06
-1.119e+07
-1.253e+07
-1.387e+07
-1.522e+07

Ponto de maxima tenséo
de compresséao
15,22 MPa

Unidades em N/m2

Figura 4.7 — Tens@es principais de compressao

A maxima tensdo de compressdo ocorreu na parte externa da estaca de divisa, préximo
a sua ligag&o com o bloco, com um valor de 15,22 MPa. E possivel notar que a estaca do bloco
interno ndo apresentou tensdes de tracao, e foi submetida apenas a flexo-compressao.

Na Figura 4.8 é apresentada a direcio das tensdes de compressdo na regifo de divisa. E

possivel constatar que o fluxo de tensdes se encaminha do pilar até a estaca, com um certo
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espraiamento de tensbes a meia altura do bloco, e com a concentracdo de tensdes no canto de

ligagdo com a estaca.

%, Min. Principal

(Avg: 75%)
+5.902e+05
-4.519e4+05
-1.794e+06
-3.136e+06
-4 478e+06
-5.821e+06
-7.163e4+06
-3.505e+06
-9.847e+06
-1.119=+07
-1.253e+07
-1.387e+07
-1.522e4+07

-

e
..v"'

-

}
b
fi{f

Unidades em N/m2

Figura 4.8 — TensOes principais de compressao

Na Figura 4.9 sdo apresentadas as tensGes de compressdo nas se¢des indicadas pelos
cortes da Figura 4.4. E possivel constatar a concentragio dessas tensdes na regido inferior da
viga nos cortes A-A e B-B. Ja na regido de ligacdo da viga com o bloco interno, a compressao

se concentrou na parte superior, como indicado no corte C-C.

=, Min. Principal

(Awvd: 75%)
+5.902e4+05
-4.519%e4+05
-1.794e4+06
-3.136e+06
-4 478e+06
-5.B2le4+06
-7 163e+06
-5.505e+06
-9.847e4+06
-1.11%e+07
-1.253e+07
-1.387e4+07
-1.522e4+07

Unidades em N/m?
(@) Corte A-A (b) Corte B-B (c) Corte C-C

Figura 4.9 — Tensdes de compressao nas se¢des do Modelo

No grafico da Figura 4.10(a) sdo apresentadas as tensdes principais de compressdo ao
longo do caminho indicado na Figura 4.10(b) entre o pilar de divisa e a estaca.
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-6.0

-7.0

-5.0

-9.0

Tensao (MPa)

-10.0

-11.0
0.00 0.10 0.20 0.30 040 0.50 0.60

Disténcia real ao longo do caminho {m)

(a) Gréfico que relaciona a compressdo ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.10 — Tensdes de compressao na regiao de divisa

Observou-se a transmissao de tensdes de compressao na regido entre o pilar de divisa e
a estaca, com a formacdo de uma escora caracteristica de uma regido-D, com tensdo de
compressdo de 6 MPa na metade da escora, e de 11 MPa na regido nodal préxima a estaca.

Na Figura 4.11 é apresentado o fluxo de tensbes principais de tracdo e compressao
atuantes na regido de divisa. Constatou-se que na regido entre o pilar e a estaca ha a transmisséo
de tensBes de compressdo, e, transversalmente a elas, ocorrem tensdes de tracdo. Nessa figura,
fica claro a distingdo entre a regido-D, de fluxo de tensdes desordenado, e a regido-B da viga e
da estaca, com fluxo de tensdes de tracdo e compressédo bastante ordenado.

=, Max. Principal {Abs)

[hwg: 75%)
+1.055e4+07
+8.407e+06
+6.259%e+06
+4.112e4+06
+1.96de4+06
-1.832e+05
-2,331e+06
-4 . 478e+06
-6.626e+06
-8.773e+06
-1.092e+407

:k&%@g@ﬁgé em N/m

Figura 4.11 — Fluxo de tensdes principais
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(c) Tensdo de cisalhamento

As tensbes de cisalhamento atuantes no modelo se concentraram principalmente na
regido de divisa, atuando em uma possivel linha de ruptura entre o pilar e a estaca, com
predominio na parte inferior. Na Figura 4.12 s&o apresentadas as tensdes de cisalhamento, com
a indicacéo da direcdo das tensdes verticais e horizontais.

5, 512

(Awvg: 75%
+3.60%+06
+3.085e+06
+2.560e+06
+2.036e+06
+1.512e+06
+9.872e+05
+4.62%24+05
-6.143e4+04
-5.858e+05
-1.110e4+06
-1.634e4+06
-2.15%e4+06
-2.683e4+06

Unidades em N/m?

Figura 4.12 — Indicagéo das tensdes de cisalhamento na regi&o de divisa

No gréfico da Figura 4.13(a) sdo mostradas as tensdes de cisalhamento atuantes na

regido de divisa, ao longo do caminho indicado na Figura 4.13(b).

Tensao (MPa)

0.00 0.10 0.z20 0.30 0.40 0.50 0.60
Distancia real ao longo do caminho {m)

(a) Gréfico que relaciona o cisalhamento ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.13 — Tensdes de cisalhamento na regido de divisa
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Verifica-se que a tensdo de cisalhamento desenvolvida entre o pilar e estaca atinge
valores maximos de 3,6 MPa proximo a estaca. Esse tipo de tenséo € tipico de um consolo muito
curto, o qual deve ser verificado segundo a teoria do atrito-cisalnamento, explicada

detalhadamente no item 2.2.1.1 do capitulo da reviséo bibliografica.
4.1.2 Modelo 2
(a) Tensao de tragédo
Na Figura 4.14 sdo expostas as tensdes principais maximas de tracdo no Modelo 2, que
correspondem & carga de projeto de Fq = 728 kN no pilar de divisa, e de Fg = 1470 kN no pilar

interno, sendo que para a obtencdo das cargas de projeto, as cargas caracteristicas foram

majoradas com o coeficiente de y, = 1,4.

10,53 MPa

%, Max. Principal

(Awvg: 75%
+1.559%e4+07
+1.66424+07
+1.46%e4+07
+1.273e4+07
+1.078e4+07
+5.829e4+06
+6.877e4+06
+4.924e406
+2.972e+06
+1.019e4+06
-9,332e4+05
-2.886e4+06
-4,838e4+06

N\

9,38 MPa

Ponto de méxima/
tensdo de tracdo

18,59 MPa

Unidades em N/m?
Figura 4.14 — Tensdes principais maximas de tracéo

Verificou-se que as tensdes de tragcdo nesse modelo apresentaram valores muito maiores
do que no Modelo 1, devido ao aumento da excentricidade do pilar. A tensdo maxima de tracdo
também ocorreu na regido inferior da viga, préxima ao bloco interno, e atingiu um valor de
18,59 MPa.

A estaca de divisa foi submetida a maiores tensdes de tragdo em sua parte interna,
chegando a valores de 9,38 MPa. Ja na parte superior da viga, as tensdes de tracdo alcancaram
valores de 10,53 MPa.

Na Figura 4.15 s&o apresentadas as tensdes principais de tracdo com a indicacgdo de sua

direcdo. Constatou-se que na regido entre o pilar e a estaca as tensdes se inclinaram, com
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angulacdes proximas a 45°. Presume-se que nesse local uma armadura de costura com a mesma

direcdo das tensdes seria mais eficiente para absorver a tracao.

%, Max. Principal

(Awg: 75%0
+1.559e+07
+1.664e4+07
+1.469e+07
+1.273e+07
+1.073e+07
+5.82%9e+06
+6.877e+06
+4 ., 924e+06
+2.972e+06
+1.01%e+06
-9.332e+05
-Z2.G86e+06
-4 .838e4+06

Unidades em N/m2

Figura 4.15 — Direcéo das tensdes principais tracao

Na Figura 4.16(a) sdo mostradas as tensdes de tracdo atuantes no caminho indicado em
(b), as quais atingiram valores de 2,6 MPa, e ocorreram transversalmente a escora de
compressdo formada entre o pilar e a estaca.

Tensao (MPa)

0.00 0.10 0.z20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.7
Disténcia real ao longo do caminho {m)

(a) Grafico que relaciona a tragdo ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.16 - TensGes de tracdo na regido de divisa
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Na Figura 4.17 sdo indicados os cortes correspondentes as se¢des apresentadas na Figura
4.18.

Figura 4.17 — Indicagao dos cortes

%, Max, Principal

(Avg: 75%)
+1.85%e+07
+1.664e+4+07
+1.46%e+07
+1.273e+07
+1.073e+4+07
+5.82%e+06
+6.877e+06
+4.924e4+06
+2.972e+06
+1.01%+08
-9.332e4+05
-2.886e+06
-4.838e4+06

Unidades em N/m2

(@) Corte A-A (b) Corte B-B (c) Corte C-C

Figura 4.18 — Tensdes de tracédo nas se¢des do Modelo

Nas secOes indicadas nos cortes A-A e B-B, houve o predominio da tenséo de tragdo na
parte superior da viga, e no corte C-C, a tragdo predominou na parte inferior, indicando uma
regido critica para o dimensionamento, onde as armaduras deverdo ser adequadamente

dispostas.

(b) Tensdo de compressao

Na Figura 4.19 sdo apresentadas as tensdes principais de compressdo no modelo.
Constatou-se que a maxima tensdo de compressao ocorreu junto a parte externa da estaca de
divisa, com um valor de 26,60 MPa. Assim como no Modelo 1, a estaca interna nao foi

submetida a tensGes de tracdo, apenas a flexo-compresséo.



%, Min. Principal

(Awvg: 75%)
+2.405e+06
-1.307e404
-2 432e4+06
-4, 8508406
-7 2688406
-9.687e4+06
-1.211e407
-1.452e407
-1.694e4+07
-1.936e407
-2.178e+07
-2.420e407
-2 6622407

Unidades em N/m2
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Ponto de maxima
tensdo de compressdo
26,60 MPa

Figura 4.19 — TensGes principais minimas

Na Figura 4.20 € apresentada a direcdo das tensdes de compressao na regido de divisa.

E possivel constatar que o fluxo de tensdes se encaminha do pilar até a estaca, com um certo
espraiamento de tensGes a meia altura do bloco, com a concentracdo de tensdes no canto de

ligagdo com a estaca. Assim, ha a formacéo de uma tipica escora do tipo garrafa.

%, Min. Principal

Chwg: 75%:)
+2.405e4+06
-1.307e+04
-2432e+06
-4.850e4-06
-7 .268e+06
-9.657e+06
-1.211e407
-1.452e+07
-1.694e4-07
-1.936e4+07
-2.178e+07
-2.420e407
-2.662e+07

Unidades em N/m?2

Figura 4.20 — Direcéo das tensGes principais de compressao

No grafico da Figura 4.21(a) sdo apresentadas as tensdes de compressao ao longo do

caminho indicado na Figura 4.21(b).
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Figura 4.21 — Tensdes compressdo ao longo da escora

As tensdes de compressao formaram uma escora bem definida entre o pilar de divisa e
a estaca interna, com tensdes de 20,00 MPa na regido nodal proxima a estaca e de 4,2 MPa no
meio da escora. Na Figura 4.22 sdo apresentadas as tensdes de compressdo atuantes nas se¢oes

nos locais indicados pelos cortes na Figura 4.17.

%, Min. Principal
Chwg: 75%)
+2.405%e+06

-1.307e+04
-2.432e+06
-4.850e+06
-7 268e+06

-9.6587e+06
-1.211e+07
-1.452e+07
-1.694e+07
-1.936e+07
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(a) Corte A-A (b) Corte B-B (c) Corte C-C

Figura 4.22 — Tensdes de compressao nas se¢des do Modelo

Constatou-se o predominio da tensdo de compressao junto a estaca e na parte inferior
daviga nos cortes A-A e B-B. Ja na regido de ligacdo entre a viga de equilibrio e o bloco interno,

houve o predominio da tensdo de compressao na parte superior, como indicado no corte C-C.
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Na Figura 4.23 é apresentado o fluxo de tensdes principais na regido entre o pilar de
divisa e a estaca. Nesse ponto, percebe-se uma concentragdo de tenses nas regides nodais,
proximo ao pilar e a estaca, e um alivio de tensGes no meio da escora, onde ha um certo
espraiamento do fluxo de tensdes de compressao e o aparecimento de tensdes transversais de
tracdo, 0 que caracteriza a formacdo de uma escora do tipo garrafa. O valor das tensdes
transversais de tragdo nessa escora chegaram a 2,6 MPa.

%, Max. Principal {abs)

[Awvg: 75%)
+1.55%e+07
+1.452e+4+07
+1.106e+07
+7.290e+06
+3.523e+06
-2.448e+05
-4.012e4+06
=777 %e406
-1.155e+07
-1.531e407
-1.908e+07
-2, 285e+07
-2.662e4+07

Unidades em N/m2

Figura 4.23 — Fluxo de tensdes elasticas na regido do consolo curto

(c) Tensao de cisalhamento

Na Figura 4.24 sdo apresentadas as tensdes de cisalhamento na regido de divisa, com a

indicacdo da direcdo das tensdes verticais e horizontais.

5, 512

Chwg: 75%:)
+6.17%e+06
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Figura 4.24 — Tensdes de cisalhamento na regido do consolo curto
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No gréafico da Figura 4.25(a) sdo mostradas as tensdes de cisalhamento atuantes no

caminho indicado na Figura 4.25(b), entre o pilar e a estaca.
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(a) Gréfico que relaciona o cisalhamento ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.25 — TensGes de cisalhamento

E possivel notar que no Modelo 2 as tensdes de cisalhamento mostraram-se mais
inclinadas do que no Modelo 1, essa varia¢do caracteriza 0 comportamento esperado para o
consolo curto e muito curto. A tensdo maxima de cisalhamento foi de 5,85 MPa e se concentrou

na parte inferior, proxima a estaca.
4.1.3 Modelo 3
(a) Tensdes de tracdo
Na Figura 4.26 sdo apresentadas as tensdes principais elasticas de tracdo atuantes no
Modelo 3, as quais correspondem a uma carga de projeto Fq = 728 kN atuante no pilar, sendo

que para a obtencdo da carga de projeto, a carga caracteristica de 520 kN foi majorada com o

coeficiente de y, = 1,4.
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3,50 MPa

=, Max, Principal

Chwg: 75%:)
+1.416e+07
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-2 Sede+06
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Figura 4.26 — Tensdes principais elasticas de tracdo do Modelo 3

Ao analisar as tensdes principais de tracdo apresentadas na Figura 4.26, constatou-se
que a estaca foi responsavel por absorver as tensdes causadas pela excentricidade do pilar. A
tensdo maxima de tracdo na estaca foi de 14,16 MPa, quatro vezes maior do que a tensdo na
estaca do Modelo 1, que foi de 3,26 MPa.

Assim, a inexisténcia da viga de equilibrio no Modelo 3 causou uma sobrecarga na
estaca, cuja armadura deve ser cautelosamente dimensionada para resistir ao momento fletor,
de modo a considerar ainda a natureza do solo envolvente.

As tensdes de tracdo atuantes no bloco foram de 3,50 MPa na parte superior e de 5,50
MPa na parte posterior. Dessa forma, armaduras devem ser adequadamente dispostas nessas
regides.

Na Figura 4.27 é possivel verificar a direcdo das tensdes de tracdo, que se concentraram

na ligacdo do bloco com a estaca, e se encaminharam para a parte posterior e superior do bloco.
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S, Max. Principal

(Avg: 75%:)
+1.416e+07
+1.264e+07
+1.112e+07
+9.601e4+06
+5.080e+06
+6.55924+06
+5.03%e+06
+3.518e+06
+1.993e4+06
+4,772e+05
-1.043e+06
-2.564e4+06
-4.085e+06

Unidades em N/m?

Figura 4.27 — Direcgao das tensdes principais de tracdo

Na Figura 4.28 sdo mostradas as tensdes de tracdo atuantes nas sec¢des indicadas pelos

cortes. Verifica-se que houve a concentracéo de tensdes de tragdo na estaca na se¢do B-B, que

se propagaram no bloco, formando um bulbo de tensdes.

%, Max, Principal

(Awd: 75%0
+1.416e+07
+1.26d4e+07
+1.112e4+07
+9.601e+06
+&8.080e4+06
+6.55% 406
+5.03%e+06
+3.518e4+06
+1.998e+06
+4.772e+05
-1.043e406
-2.564e+06
-4 .085e406

st L 1] t»
m’I‘QTm

Unidades em N/m2

(a) Corte A-A (b) Corte B-B (c) Indicacéo dos cortes

Figura 4.28 — Tensdo de tragéo nas se¢des do Modelo 3

Na Figura 4.29(a) é apresentado o grafico das tensfes de tracdo atuantes ao longo do
caminho indicado na Figura 4.29(b). Verifica-se que a tracao nesse local atingiu o valor de 1,0
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MPa na metade da altura do bloco, e foi menor do que o valor da tragdo na mesma regido do

Modelo 1, que foi de 1,3 MPa.

1.0

0.0

-1.0

-z2.0

Tensao (MPa)

-3.0

I
0,00 0.1ia 0.za0 0,30 0.4a0 0.50 0.60
Distancia real ao longo do caminho {m)

(a) Gréfico que relaciona a tragdo ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.29 — Tensao de tragdo nas entre o pilar e a estaca

(b) Tensdo de compresséo

Na Figura 4.30 sdo apresentadas as tensdes elasticas principais de compressdo. E

possivel observar a transmissdo de esforcos ente o pilar e a estaca, e verificar que a tenséo

méaxima de compressao foi de 25,43 MPa.

=, Min, Principal

(Avg: 75%)
+1.433e+06
-5.054e+05
-3.044e406
-5.283e+06
-F.5E22e4+06
-9.76le+06
-1.200e+07
-1.424e407
-1.648e+07
-1.872e+07
-2.0%96e4+07
-2.31%e+07
-2.543e4+07

Unidades em N/m2

/

25,43 MPa

Figura 4.30 — Tensdes principais elasticas de compressdo do Modelo 3
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Na Figura 4.31 € indicada a direcdo das tensdes de compressao na regido do bloco, que
se encaminham do pilar até a estaca, e se concentram na liga¢do do bloco com a fundacao.

%, Min. Principal

Chwg: 75%:)
+1.433e+06
-8.054e+05
-3.0d44e+06
-5.283e+06
-7.522e+06
-9.76le+06
-1.200e4+07
-1424e+07
-1.648e4+07
-1.872e+07
-2.096e+07
-2.319e4+07
-2.543e+07

Unidades em N/m?

Figura 4.31 — Direcdo das tensdes de compressao

Na Figura 4.32 sdo apresentadas as tensdes atuantes nas sec¢des indicadas. Constatou-se
gue na se¢do A-A houve o predominio da compressdo tanto na estaca, quanto no bloco, ja na

secdo B-B, houve o predominio da tracéo.

=, Min, Principal

(Avg: 75%)
+1.433e+06
-5.054e4+05
-3.044e406
-5.283e+06
-7 522e+06
-9.76le4+06
-1.200e+07
-1.424e4+07
-1.648e+07
-1.672e+07
-2.096e4+07
-2.31%e+07
-2.543e+07

owf

L]
e

Unidades em N/m?

(@) Corte A-A (b) Corte B-B (c) Indicacdo dos cortes
Figura 4.32 — Tensdo de compressdo nas se¢oes do Modelo 3

Na Figura 4.33(a) sdo apresentadas as tensdes de compressdo ao longo da escora de

formada entre o pilar e a estaca indicada na Figura 4.33(b). A tensdo na regido nodal proxima
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a estaca foi de 20,0 MPa, e no meio da escora foi de aproximadamente 5,6 MPa. Neste Gltimo
local citado, a tenséo foi menor do que no Modelo 1, a qual foi de 6 MPa.
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Disténcia real ao longo do caminho {m)

(a) Grafico que relaciona a compresséo ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.33 — Tensdes de compressao na escora

A distribuicdo das tensoes elasticas pode ser melhor compreendida por meio da anélise
da Figura 4.34. Verificou-se a concentracdo do fluxo de tensdes de compressao na regido nodal
da escora, proxima a estaca. No outro lado da estaca, constatou-se a concentracdo de tensdes de
tracdo, que se espalharam pela parte posterior até a parte superior do bloco, evidenciando os

locais onde as armaduras deverao ser corretamente dispostas.

S, Max. Principal {abs) i
. . —

I:'ﬁ'vg' ?SD'IIID:I 1 iy T, T, Ty by T W o
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+1.086e+4+07 1‘; o oo oW oM oW MR
+7.563e+06 L R
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-2, 336e+06 . . oA
-5 E36e4+06 P T . .'-1
-8,935e+06 .t . g =t
1.234e407 o -l
-1.553e+07 -l
-1.883e+07 b il
-2,2138+07 A \ -
-2.5438+07 . : .

. r__,.-‘",.-'ﬂ.,.f"
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e

Unidades em N/m? / - ": ANy

= Concentracédo de

Concentracdo de ~ ~
¢ tensGes de tracdo

tensfes de compressdo

Figura 4.34 — Fluxo de tensdes elasticas no Modelo 3
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(c) Tenséo de cisalhamento

O bloco de divisa do Modelo 3 pode ser caracterizado como um consolo curto, cujas
tensdes de cisalhamento sdo aspectos importantes na definicdo de seu comportamento. Na
Figura 4.35 é apresentada a tensdo de cisalhamento no bloco, com a indicagdo da diregdo das

tens@es verticais e horizontais atuantes.

5, 512

(hwg: T5%)
+6.017e+06
+5.302e+06
+4.557e+06
+3.871e+06
+3.156e+06
+2.440e+06
+1.725e+06
+1.010e+06
+2.944e405
-4,210e+05
-1.1536e4+06
-1.852e4+06
-2.567e+06

Unidades em N/m?

Figura 4.35 — Tensdes de cisalhamento

Na Figura 4.36(a) € apresentada a tensdo de cisalhamento ao longo do caminho indicado
na Figura 4.36(b).

5 < =
7SN S S S S /
O 4 b Lo Lo A ]
o *° | : : : : 3y
N EETEEE e Fem---- PEEETEP PR A
'D ___________ Ll oL . 1
s 3 v v ‘]
m ----------- .. . A 1
= 5 4 4 ']
m 1 [] [ 1]
e b T Pt i 1
: akalel lalelrlabulel alalelrlalald slsklralell sheleldalelel u
0,00 0,10 020 0,30 0.40 0,50 0.a0
Distancia real ao longo do caminho {m)

(a) Grafico que relaciona o cisalhamento ao longo do caminho (b) Caminho

Figura 4.36 — Tens0Oes de cisalhamento entre o pilar e a estaca
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A tensdo maxima de cisalhamento ocorreu proxima a estaca, com um valor de 6,0 MPa,
67% maior do que a tenséo verificada no Modelo 1, que foi de 3,6 MPa. Assim, estima-se que

este seja um fator limitante para o dimensionamento do bloco de divisa do Modelo 3.
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4.2 DIMENSIONAMENTO DO MODELO 1

4.2.1 Dimensionamento da regido-D

Como constatado por meio da analise das tensfes elasticas no programa ABAQUS, a
regido de divisa, que compreende 0 espaco entre o pilar e a estaca, possui caracteristicas de
distribuicdo de tensdes semelhantes a um consolo. Assim, essa regido é dimensionada
aplicando-se equacdes formuladas para tal elemento.

Para a altura util “d” é adotado o valor de 55 cm, e por meio da geometria do Modelo 1,
tem-se que a distancia “a” ¢ igual a 10 cm (Figura 4.37). Dessa forma, obtém-se a relacdo

a/d=0,18, 0 que classifica a regido como um consolo muito curto.

55

w || Tragdo

S Compressao

Figura 4.37 — Dimensionamento da regido-D do Modelo 1

A area de aco € calculada por meio da Equacéo 2.9 da NBR 9062 (2006).

08V, H, 29ren)
ir = 7 T .9-rep.
o fyd-.u fyd P
0,8.(1,4.520
Agtir = 4; = 12 ) = 9,56 cm? - 5¢p16 mm (4.1)

Assim, para a armadura do tirante do consolo muito curto adota-se 5 barras de aco de
16 mm de didmetro. A verificacdo das condigdes de compressdo diagonal no concreto segundo

a Teoria do Atrito-Cisalhamento é feita por meio da Equacdo 2.7.
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v ka

Tya = = < Ty = 3,0+ 0,9p. fq < {027 = Fz5)fea (2.7-rep.)

b.d 8 MPa
(520.1,4) kN
= 77— 1——= 1 MP 4.2

Twa =g g = 0331 — =33 a (4.2)

= = 0,459 4.3

P =40 55 % 43)

Tyu = 3,0+ 0,9.——.435 = 4,78 MPa (4.4)
100
30\ /30
Tyu = 4,78 MPa < {0'27 (1-255) (1,4) =51MPa 45)
8 MPa
Twa = 3,31 MPa < t,,,, = 4,78 MPa (4.6)

Esse valor é coerente com o obtido por meio da analise elastica no ABAQUS, na qual a
tensdo maxima de cisalhamento entre o pilar e a estaca foi de 3,6 MPa, como mostrado na
Figura 4.13. Dessa forma, como a tenséo de cisalhamento atuante (z,,,) € menor do que a tenséo

de cisalhamento que o consolo resiste (z,,,,), verifica-se que a diagonal comprimida esté segura.

4.2.2 Dimensionamento da armadura de costura segundo a ABNT NBR 9062 (2006)
Aplicando-se a Equagdo 2.19, obtém-se as armaduras de costura para o consolo muito

curto, as quais sao dispostas horizontalmente em 2/3 da altura util, sendo o restante completado

com armadura minima.

As) 9,56
s =05 (—) = 8,7 cm?/m 4.7
(3, =05 (552 / @.7)

Sé&o adotadas armaduras em forma de grampos de dois ramos. Assim, tem-se que:
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é = 8’7 = 2
> 4,35 cm*/m (4.8)
cost

O diametro adotado para a armadura costura é igual a 8 mm, com 4 grampos de dois

ramos espacados em 11 cm ao longo de 2/3 da altura util.

4.2.3 Dimensionamento da armadura de costura segundo o CEB-FIP Model Code 1990
(1993)

O dimensionamento da armadura de costura segundo o codigo europeu CEB-FIP Model

Code 1990 (1993) é feito por meio da Equacdo 2.27.

Z_4q
a (2.27-rep.)

F,=—2%___F
Wh = 3 4 F,JF. ¢

Para o calculo de F,, considera-se o modelo de escoras e tirantes apresentado na Figura
4.38. A determinacdo da largura da regido nodal préxima a estaca é feita por meio da Equacéo
4.9, a qual pode ser observada na Figura 2.22. Essa largura é denominada de x, pelo CEB-FIP

MD 1990 (1993). Assim, considerando F, = 520.1,4 kN, tem-se que:

F, 520.1,4 10
X, = = = cm
0,85.f.q-b @ (4.9
c 0,85. (1' 4) .40
3201

N N 4
n| | 1 'Fee ~_
ot 's—'-.l—ll: Fwh
=T ~H'-l' |

I

1 : Fc

15 = uF'v N
<1=10 | —— Tragio

- _ﬂl\i— ___________ Compressdo

Figura 4.38 — Modelo refinado de escoras e tirantes para o consolo muito curto.
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E realizado o somatorio das forgas nos nos, obtendo-se os valores das forgas por meio

da trigonometria, conforme segue:

520.1,4
e 4.10
tg o Fe (4.10)
49,5 .
tgl = BT -0 =73,14 (4.11)
E = 520.14 _ 220,6 kN (4.12)
©tg73,14° "7 '

Voltando a Equacdo 2.27, com z=0,9d =49,5 cm, e a= 15 cm (vide Figura 4.38), tem-

se que:

2.495
_ 15 !
3+ (520.1,4)/220,6

Fon 220,6 = 196 kN (4.13)

A érea de aco necessaria & armadura de costura é dada pela Equacdo 4.14:

Ash = m = 4,5 sz (414)

Desse modo, o didmetro adotado para a armadura € igual a @8 mm, com 5 grampos de
dois ramos espacados em 9 cm ao longo da altura do elemento.

Verifica-se que a armadura de costura calculada por meio da ABNT NBR 9062 (2006)
apresentou um valor muito préximo do calculado por meio do modelo de escoras e tirantes
refinado do CEB-FIP MD 1990 (1993).

4.2.4 Dimensionamento da regiao-B

A partir da analise de uma simplificagdo analitica do modelo estrutural no Ftool, foram

obtidos os diagramas de momento fletor e forca cortante. E possivel constatar na Figura 4.39
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que o momento fletor gerado pela excentricidade do pilar foi distribuido entre a viga de

equilibrio e a estaca.
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Figura 4.39 — Diagrama dos momentos fletores (unidades em kN.m) — Modelo 1.

A comparacdo entre os diagramas no Ftool e a distribuicdo de tensdes elasticas no
Modelo 1, permite constatar que a regido de atuacdo das tensdes de tracdo esta coerente com o
diagrama de momento fletor, sendo que na regido de divisa houve o predominio de tragdo na
parte superior da viga, e na regido proxima ao bloco centrado a tracdo predominou na parte
inferior. Na Figura 4.40 séo apresentados os diagramas de forca cortante atuante na viga de
equilibrio, a qual foi igual a 520 kN na regido entre o pilar e a estaca de divisa, e de 22,1 kN

entre os blocos. Ja na parte superior da estaca de divisa foi igual a 17,7 kN.

z Z
o =1
o =
. S =l
171 =17 A
1L -16.5
n
fd
=1 1
=
17.3 =147
15.0 =121

Figura 4.40 — Diagrama das forcas cortantes (unidades em kN) — Modelo 1
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(@) Armadura de flex&o

Para o dimensionamento da armadura resistente ao momento negativo de 105,1 kN,
utilizou-se a Equacédo 4.15, com a qual calculou-se ke = 8,22. Com esse valor, obtém-se ks =
0,024 para o concreto C30 na Tabela 6 de Fusco (1981, p. 387). A armadura longitudinal de

tracdo A, € entdo calculada por meio da Equacéo 4.16.

_b.d®  40.557

_ _ _ 4.15
ke M; 10510.1,4 8,22 (4.15)

M 10510.1,4
A = ks.Td = 0,024.——=—— = 642 cm’ (4.16)

Para k¢ = 8,22, tem-se x/d = 0,09, e a viga trabalha no dominio 2. Dessa forma, como
x/d = 0,09 é menor do que o limite x/diim = 0,45 estabelecido pela ABNT NBR 6118 (2014),
ndo e necessario dimensionar armadura de compressdo. A armadura longitudinal minima
exigida pela ABNT NBR 6118 (2014) € dada pela Equacédo 4.17.

Agmin = 0,0015.40 .60 = 3,6 cm? (4.17)

Assim, a armadura calculada ¢ maior do que a minima, mantendo-se a armadura
calculada. Como a armadura do tirante no consolo é maior do que a armadura longitudinal
calculada para a viga, adota-se a armadura do consolo de 5¢16 mm.

Esta armadura € referente a0 momento negativo, e € disposta na parte superior da viga.
A armadura necessaria para resistir ao momento maximo positivo de 53,1 kN, relativo a tracdo
atuante na regido préxima ao bloco interno (vide Figura 4.2), sera disposta na parte inferior da
viga e é calculada por meio da Equacdo 4.19, considerando que na se¢do de maximo momento

positivo a viga possui dimensdes de 20x40 cm.

b.d>  20.352
= = = 4.18
ke =M, T 531018 2 (4.18)
M, 5310.1,4
As = ky.—2 = 0,025.———— =531 cm? - 3016 mm (4.19)

d 35
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A secdo trabalha no dominio 2, assim, ndo é necessario dimensionar a armadura de

compressdo. A armadura inferior adotada para resistir ao momento positivo é de 3¢16 mm.
(b) Armadura de cisalhamento
A armadura transversal, por sua vez, é dimensionada segundo as recomendacdes da

ANBT NBR 6118 (2014), segundo o Modelo de Calculo I, por meio das verificacOes
apresentadas nas Equacdes 4.20 e 4.21.

Vea < Vraz (4.20)
Vsa < Veaz = Ve + Vsw (4.21)
Vraz = 0,27 (1 — &)fdb d (4.22)
’ 250/ 7¢47w
v —027(1 30) 3 20.35 = 356,4 kN (4.23)
Raz == 250/ 71,47 T T T '
Veqg =21,1.1,4 = 29,5 kN < Vg, = 356,4 kN (4.24)

021 ,; 021

feta = ” fol = ﬁ302/3 = 1,45 MPa = 0,145 kN /cm? (4.25)
c ’

V, =V, = 0,60f.;qb,d =0,60.0,145.20.35 = 60,9 kN (4.26)

Vow = Vsq — V. = 29,5kN — 60,9 kN = — 31,4 kN (4.27)

Como a forca que deveria ser resistida pelos estribos é negativa, significa que o concreto
resistiria as tensGes de cisalhamento. Dessa maneira, adota-se a amadura minima para 0s

estribos, dada pela Equacdo 4.28.

ASW > 0 2 fct,m

- by.s.sena ~ " fyuk (4.28)

Psw
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Assim, a armadura dos estribos sera calculada por meio da Equacdo 4.29.

A o 0,3.302%/3
5‘2’90 = 0,2~ -—-0,40.5en90° = 0,00046m? = 4,6 cm? (4.29)

Para estribos de dois ramos, tem-se:

Agyooe 4,6 cm?

= 2,32 cm? (4.30)
S 2

Adota-se estribos de dois ramos com didmetro de ¢8 mm e espagamento de 18 cm.
4.2.5 Armaduras complementares do bloco de divisa

A armadura de pele do bloco de divisa em cada uma das faces laterais é calculada
segundo o exposto por Alonso (2003), considerando-a igual a 1/8 da &rea de armadura total do

tirante principal, conforme a equacao 4.31.
1
Agrar = g 9,56 = 1,2 cm?/face (4.31)

Dessa forma, adotam-se estribos verticais e horizontais de dois ramos com diametro de

6,3 mm.
4.2.6 Dimensionamento da estaca de divisa

A forca normal de compressao atuante da estaca de divisa, obtida por meio da analise
do Modelo 1 no Ftool foi de aproximadamente 540 kN. Assim, a tensao normal de compressédo

foi calculada conforme o exposto a seguir:

Ny 1,4.540 kN

=t _—385MP 4.32
Ocd = 4 T 02524 @ (4.32)

Como a tensdo € menor do que 5 MPa, ndo ha necessidade de armar a estaca a

compressao.
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Ao se observar tanto o diagrama da Figura 4.39, quanto as tensfes apresentadas da
Figura 4.2, constatou-se que a estaca absorveu parte do momento atuante na viga de equilibrio,
dessa forma, a estaca deve ser cautelosamente dimensionada para resistir a esses esforcos de

flexo-tracdo. Considerando fcc = 30 MPa e aplicando-se as Equagdes 4.33 e 4.34, obtém-se:

N, 14.540kN
V = = = )
“ Aot o527 3020, (4.33)
M, 14.769kN.m __
Ha = = =Y 4.34
A fearh 0,252 7, 22000 0,50 (4:34)

Por meio do abaco da Figura 2.31, obtém-se o valor aproximado de w = 0,05. A partir

da Equacéo 2.36, tem-se que:

30
2
Aefoa 00502527 (33

Astor = W =
’ 500
fya T15)

= 0,0005 m? (4.35)

Como a armadura minima € dada pela Equacgéo 2.37, tem-se que:
Agmin= 0,5%A4, = 0,005. 0,252. = 0,00098 m? (4.36)

Dessa forma, a area minima da armadura longitudinal € igual a 9,8 cm?, e sdo adotadas
8 barras de ¢12,5 mm de diametro.

O dimensionamento da estaca de divisa ao cisalhamento é feito conforme o item 2.4.3,
de acordo com o exposto por Teixeira, Maffei e Guazelli (2012), tomando bw =D ed =0,72D,
aplicando-se as equacOes do item 17.4 da ABNT NBR 6118 (2014), segundo o Modelo de
Célculo I. Tem-se que a maxima forca cortante na estaca € de 17,7 kN, assim, sdo feitas a

verificacOes apresentadas nas EquacOes 4.39 e 4.42.

fck
— _ Lk 4.37
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30\ 3
= ———).-2.50.0,72.50 = 4.38
Viaz = 0,27 (1 250) 1+50-0,72.50 = 916,5 kN (4.38)
Veg = 17,7 .1,4 = 24,8 kN < Vigy = 916,5 kN (4.39)
0,21 0,21
feta = — fi3 = ~ 30%/° = 1,45 MPa = 0,145 kN /cm” (4.40)
(5 ]

V.=V, = 0,60f.qbyd = 0,60.0,145.50.0,72.50 = 156,6 kN (4.41)
Voy = Veg— V. = 248kN — 156,6 kN = — 131,8 kN (4.42)

Como o resultado obtido foi negativo, presume-se que O concreto resiste ao
cisalhamento imposto. Dessa forma, adota-se a armadura minima, dada pela Equacéo 4.43.

50
Ag'mm = 0,14%.5 = 0,05 cm?/cm =5 cm?/m (4.43)

Adotam-se estribos com diametro igual a 6,3 mm, espacados entre si por 12 cm.
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4.2.7 Detalhamento da armadura

O detalhamento das armaduras principais da viga de equilibrio é apresentado na Figura

441,
2818 C=810
7
50 80
2818 C=531
50 481
1816 C=411
50 361
< 45
= —
1
E—J“- [}
* Estribosc/18 4268 >
20118 C=B805 JES

1016 c=267 |15

Medidas em centimetros

Figura 4.41 — Detalhamento das armaduras principais

Na Figura 4.42 sdo apresentados os cortes das se¢Ges com as armaduras longitudinais e

as armaduras transversais.

Var Corte A-A e BB
o8 /18
C=Var.

Figura 4.42 — Armadura transversal e cortes

Na Figura 4.43 é apresentado o detalhamento das armaduras de costura do modelo,
segundo o dimensionamento pela ABNT NBR 9062 (2006) (Figura 4.43(a)), pelo CEB-FIP
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Model Code 1990 (1993) (Figura 4.43(b)), e com as armaduras inclinadas em 45° (Figura
4.43(c)).

1 1 1

109 - 109 34 34
34 - I:IEI 37
@8 ¢/10 C=249 * 08 C12% - e e=1ss
@~ @8 /10 C=252 =

Q=4 Q=5
34 34
@8 C=186

@8 C=218

(@) Costura ANBT NBR (b) Costura CEB-FIP Model
9062 (2006) Code 1990 (1993)
Figura 4.43 — Armadura de costura

(c) Costura inclinada em 45°

Na Figura 4.44 sdo indicadas as armaduras de pele do bloco nos cortes A-A e B-B.

Corte A-A

& :
ot [ |\ e 063
EN

Figura 4.44 — Armadura de pele no bloco

O detalhamento das armaduras da estaca é apresentado na Figura 4.45.
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—
—
:
- @6.3 c/12
% C=140
]
]
) 4\;
@125 C=1000
5

Figura 4.45 — Armadura da estaca
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4.3 DIMENSIONAMENTO DO MODELO 2

O dimensionamento do Modelo 2 segue 0 mesmo roteiro apresentado para 0 Modelo 1,

com as adequacdes pertinentes a geometria da estrutura.
4.3.1 Dimensionamento da regido-D
Para a altura Util, é adotado o valor de d =55 ¢cm. Por meio da geometria do Modelo 2,

tem-se que a =40 cm (Figura 4.46). Dessa forma, obtém-se a relacdo a/d = 0,73, o que classifica

a regido como um consolo curto.

520 N
4
'. >
L L
.
o AN T
T v
v
—40 — Tracéo
————— Compressdo

!\17_

Figura 4.46 — Dimensionamento da regido-D do Modelo 2

A area de aco € calculada por meio da Equacdo 2.13 de EI Debs (2000).

A, Ve @ +1,2 Hq 213
S;tir - fyd . O'9d ) fyd ( . -rep')
520.14 40
Ag iy = —. =1 2 1 4.44
stir = g3 09,55 10 cm > 7016mm (4.44)

Assim, para a armadura do tirante do consolo curto adota-se 7 barras de ago de 16 mm
de diametro. A verificacdo da compressdo na escora de concreto se da por meio da Equacao
2.16 de EI Debs (2000).
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Vd a
— 2 )2 -
Tea = 0,18.b.dx]0'9 + (d) < B fea (2.16-rep.)

520.1,4 3
<1.f, =— 4.45
%d = 0,18.40.55 55 fea =13 (4.43)
kN )
Oca = 212—5 < foa = 2,14 kN /cm (4.46)

Dessa forma, verifica-se que o concreto resiste a tensédo de compressdo. Desprezando-
se o coeficiente 0,18 da Equacdo 4.45, tem-se a tensdo na escora igual a 6.4 = 3,82 MPa. Como
visto na Figura 4.8, a tensdo elastica de compressédo atuante na metade da escora do Modelo foi
de aproximadamente 4,20 MPa, o que é coerente com o valor obtido pela equacéo.

4.3.2 Dimensionamento da armadura de costura segundo a ABNT NBR 9062 (2006)

Aplicando-se a Equacéo 2.18, obtém-se as armaduras de costura para o consolo curto,

as quais serdo dispostas horizontalmente em 2/3 da altura util.

A, A, 13,5 ,
D) —o4(Z) = - 4.47
( s )Cost 0’4( d ) 0.4 (o 55) 9,82 cm”/m (447)

Ao se adotar ganchos de dois ramos, tem-se que:

As 982 5
= = 4,91 cm*/m (4.48)
cost 2

Assim, o didmetro adotado para a armadura costura € igual a 8 mm, com 4 grampos de
dois ramos espacados em 10 cm ao longo de 2/3 da altura dtil.
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4.3.3 Dimensionamento das armaduras secundérias segundo o CEB-FIP Model Code 1990
(1993)

(a) Armadura de costura

Para o consolo curto, a armadura de costura dimensionada segundo o cédigo CEB-FIP
Model Code 1990 (1993) é dada pela Equacédo 2.27, adotando z =0,9d =49,5 cm, e tomando
a=45 cm. Para o célculo de F,, considera-se 0 modelo de escoras e tirantes apresentado na
Figura 4.47.

i

Fc

— 4 1Fv .
x1=10 i, —— Tragdo

___________ Compressio

Figura 4.47 — Modelo refinado de escoras e tirantes para o consolo curto

Assim, realiza-se 0 somatdrio das forcas nos nos, obtendo-se os valores das forcas por

meio da trigonometria, conforme segue:

520.1,4
_ ‘ 4.49
tg 6 Fe (4.49)

A largura x; da regido nodal préxima a estaca é dada pela Equagdo 4.50 do CEB-FIP
MD 1990 (1993) (vide Figura 2.22), considerando F, = 520.1,4 kKN.

F, 520.1,4 0
X1 = = = em 4.50
0,85.f.q.b (l85_(&0)_40 (4.50)

1,4
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49,5
tgd = —— - 0 =47,73° (4.51)
45
E = °20.14 _ 662 kN (4.52)
° " tg47,73° '

Voltando a Equacéo 2.27, tem-se que:

2.49,5
_ 25 1
3 +(520.1,4)/662

Fyn 662 = 194 kN (4.53)

A area de ago necessaria a armadura de costura é dada pela Equacéo 4.54.

Fon 194

A = —
T fa 435

= 4,45 cm?® (4.54)

Desse modo, o diametro adotado para a armadura costura é igual a8 mm, com 5 grampos
de dois ramos espacados em 10 cm ao longo da altura.

(b) Armadura vertical

Para consolos curtos, 0 codigo europeu recomenda o dimensionamento de armaduras
verticais em forma de estribos, dados pela Equacgéo 2.26. Tomando Ny; = 0, uma vez que nao

ha cargas horizontais atuantes, tem-se que:

Za_y
F =——Z%2 (2.26-rep.)
M3 = Ngg/Fq ¢
2.45
221
E, = % .(520.1,4) = 199 kN (4.55)
199
Asv = m = 4,56 sz (456)
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Estes estribos devem estar distribuidos em uma distancia igual a,,, dada pela Equacéo
4.57.

)

a, = 0,85.52,5 — =32,25cm (4.57)

Assim, adotam-se 5 estribos de dois ramos, com diametro de 8 mm, e espacamento de

8 cm. Os quais devem ser distribuidos entre o pilar e a estaca de divisa.

4.3.4 Dimensionamento da regiao-B

O diagrama de momento fletor para o0 modelo analitico simplificado é apresentado na
Figura 4.48. Como o esperado, devido ao aumento da excentricidade, houve também o aumento
dos esforgos atuantes na estrutura. Do mesmo modo que no Modelo 1, a distribuicéo de tensdes
elasticas de tracdo no Modelo 2, analisado no ABAQUS, estdo coerentes com os diagramas de

momento fletor obtidos no Ftool.

a.0

o
o

=

[Ts]

o =
= — A
= =
= [’
o Lo
o f=]
o) —

1421
126.2

Figura 4.48 — Diagrama dos momentos fletores (unidades em kN.m)- Modelo 2

Na Figura 4.49 sdo apresentados os diagramas de forca cortante atuante na viga de
equilibrio, a qual é igual a 520 kN na regido entre o pilar e a estaca de divisa, e de 41,4 kN entre

0s blocos. Ja na parte superior da estaca de divisa € igual a 32,8 kN.
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520.0 kM

,.,_
41.4

1050.0 ki

318 -318
223 30.6
=
=
o [ b
[Te]
320 273
278 -226

Figura 4.49 — Diagrama das forcas cortantes (unidades em kN) — Modelo 2

(a) Armadura de flexéo

Para 0 Modelo 2, considerou-se 0 momento fletor na viga de 195,9 kN. Por meio da
Equacéo 4.58, calculou-se ke = 4,41. Com esse valor, obteve-se ks = 0,025 para o concreto C30
na Tabela 6 de Fusco (1981, p. 387). Assim, a armadura longitudinal de tracdo, A, € calculada

por meio da Equacéo 4.59.

_b.d® _ 40.557

= = 4.58
ke M, 19590.1,4 441 (4.58)
M 19590 .1,4
A = ks.jd = 0,025.———— = 1247 cm® > 7916 mm (4.59)

Para ke = 2,86, tem-se x/d = 0,14, e a viga trabalha no dominio 2. Dessa forma, como
x/d = 0,28 é menor do que o limite x/diim = 0,45 estabelecido pela ABNT NBR 6118 (2014),
ndo é necessario dimensionar armadura de compressao.

Constata-se que para estas condi¢es a armadura calculada para o tirante do consolo esta
coerente com a armadura longitudinal de tracdo da viga. Esta armadura é referente ao momento
negativo, e é disposta na parte superior da viga.

A armadura necessaria para resistir ao momento maximo positivo de 99,8 kN atuante
na regiao proxima ao bloco interno (vide Figura 4.49), sera disposta na parte inferior da viga e
é calculada por meio da Equacéo 4.60, considerando que na se¢do de maximo momento positivo

a viga possui dimensdes de 20x40 cm.
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_b.d® _ 20.352

k.= = =17 4.60
© My 9980.1,4 /75 (4.60)

Tomando o valor limite de ke im = 1,9, para um valor de x/d = 0,45, tem-se que:

M, = b.d® _20.357 12895 (4.61)
! kc,lim 1'9 .
M 12895
Ay = ks.% = 0,028.—— = 10,32 cm? (4.62)

Assim, devera ser prevista uma armadura de compressdo na se¢do proxima ao bloco

centrado, que possa resistir ao momento M,, dado pela Equacéo 4.63.

M, = My, — M, = 9980.1,4 — 12895 = 1077 kN.cm (4.63)

Tomando k' e ks, = 0,023, tem-se que:

M, 1077 )
=k, —2_ = , = 4.64
Agy kszd—d’ 0,023. == = 0,83 cm (4.64)
M, 1077 ,
b _ - 4.65
Ag =Ko =0,023.—=083cm (4.65)

Assim, a armadura total de tracdo na parte inferior da viga é dada pela Equacao 4.66.
As = Ay + Ay, = 10,324+ 0,83 = 11,15 cm? - 6016 mm (4.66)
A armadura inferior adotada para resistir a0 momento positivo é 6916 mm. Serd

necessaria uma area de aco de 0,83 cm? para resistir & compressao na parte superior da viga,

que seré suprimida pelo prolongamento da armadura calculada anteriormente.
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(b) Armadura de cisalhamento

A armadura transversal, por sua vez, é dimensionada segundo as recomendacdes da
ABNT NBR 6118 (2014), de forma analoga ao apresentado para 0 Modelo 1. Assim, sdo

calculados estribos de dois ramos com diametro de 8 mm e espacamento de 18 cm.
4.3.5 Armaduras complementares do bloco de divisa

A armadura de pele do bloco de divisa em cada uma das faces laterais é calculada
segundo o exposto por Alonso (2003), considerando-a igual a 1/8 da &rea de armadura total do

tirante principal, conforme a equacéo 4.67.
1
Asiar 2 5- 13,50 = 1,7 cm?/face (4.67)

Dessa forma, adotam-se estribos verticais horizontais de dois ramos com diametro de

6,3 mm.
4.3.6 Dimensionamento da estaca de divisa

A forca normal de compressao atuante da estaca de divisa foi de aproximadamente 557

kN. Assim, a tensdo normal de compressao foi calculada conforme o exposto a seguir:

_Na _1ASSTRN o w58)
Ocd = T T 02520 a :

Como a tensdo € menor do que 5 MPa, ndo ha necessidade de armar a estaca a
compressao.

O dimensionamento da estaca a flexao € feito a partir das Equaces 4.69 e 4.70.

Ny 1,4.557 kN

30000, ~ 018 (4.69)
14 )

Va

Acfaa 02527 (
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My 1,4.142,1 kN.m

g = — = 0,09 470
Ac-fea-h o952 11 (301020).0,50 (4.70)

Por meio do abaco da Figura 2.31, obtém-se o valor aproximado de w = 0,20. A partir

da Equacéo 4.71, tem-se que:

30

2

Acfog _ 020025 (1)
fra 435

= 0,0019m2=19cm? (“471)

As,tot =w

A armadura minima é dada pela Equacdo 4.72 e 4.73.

1,4.557

— 2% _0,0003 m? = 3 cm? 4.72
500000/1,15 me=oam (4.72)

Ag min=0,15.

Agmin= 0,5%A, = 0,005. 0,25%.7 = 0,00098 m? = 9,8 cm? (4.73)

Assim, a area da armadura longitudinal serd igual a 19 cm?, adotando-se 10 barras de 16
mm de didmetro.

A forca cortante maxima atuante na estaca é de 32,8 kN, assim, o dimensionamento ao
cisalhamento é feito por meio do exposto no item 2.4.3, de maneira analoga ao calculado no
item 4.2.7 para 0 Modelo 1. Desse modo, obtém-se a armadura transversal minima para a estaca,

com estribos de diametro igual a 6,3 mm, espacados entre si por 12 cm.
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4.3.7 Detalhamento da armadura

O detalhamento das armaduras principais da viga de equilibrio é apresentado na Figura

4.50.
2016 C=880
50 810
2016 C=610
S0 360
2016 C=480
s 430
1016 =335
s 285
& &
— —
= I
o o
— Estribos /20 440§ "
1616 =303 s
378
2016 C=403 |
278
2016 C=§35 12
810 Medidas em cenfimetros

Figura 4.50 — Detalhamento das armaduras principais

Na Figura 4.51 sdo apresentados os cortes das se¢6es com as armaduras longitudinais e
as armaduras transversais.

Var, ~ CoeAR oteBB

e

@8 /18
C=Var.

Figura 4.51 — Armadura transversal e cortes
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Na Figura 4.52 ¢é apresentado o detalhamento das armaduras secundarias do modelo,
segundo o dimensionamento pela ABNT NBR 9062 (2006) (Figura 4.52(a)), pelo CEB-FIP
Model Code 1990 (1993) (Figura 4.52(b)), e com as armaduras inclinadas em 45° (Figura
4.52(c)).

—1 1 1
- —a 7 —
"'l] N H'I]
34 34
21
37
134 134 08 C=124
34 34 &g C=156
@8 c/10 C=249 @8 c/10 C=252
Q=4 Q=5 34 34
Ei4_r 52 52
54 @8 C=186
@8 C=218
@8 '8 C=190
Q=3
a) Costura ANBT NBR b) Costura CEB-FIP Model _
() 9062 (2006) (b) Code 1990 (1993) (c) Costura inclinada em 45°

Figura 4.52 — Armadura de costura

Na Figura 4.53 s&o indicadas as armaduras de pele do bloco nos cortes A-A e B-B.

Corte A-A

&
st [\t 696
BN,

W GEN 3
WECAL O

Figura 4.53 — Armadura de pele no bloco

O detalhamento das armaduras da estaca é apresentado na Figura 4.54.
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]

T

i O

= @563 c/12

= C=140
4\— 10816 C=1000

Figura 4.54 — Armadura da estaca
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4.4 DIMENSIONAMENTO DO MODELO 3

O dimensionamento do bloco de divisa do Modelo 3 é feita de maneira analoga ao
exposto para o0 Modelo 1. Para a altura util “d” é adotado o valor de 55 cm, e por meio da
geometria do Modelo 3, tem-se que a distancia “a” ¢ igual a 10 cm (Figura 4.55). Dessa forma,

obtém-se a relacdo a/d = 0,18, o0 que classifica a regido como um consolo muito curto.

55

10 . [o

Figura 4.55 — Dimensionamento da regiéo-D do Modelo 3
A éarea de aco € calculada por meio da Equacdo 2.9 da ABNT NBR 9062 (2006).

0,8V, H,

ir = 7 2.9-rep.

s, tir fyd- M fyd ( p )
0,8.(1,4.520

= ( ) = 9,56 cm? - 8012,5 mm (4.74)

Astir = =357

Assim, para a armadura do tirante do consolo muito curto adota-se 8 barras de aco de
12,5 mm de diametro. A verificacdo das condi¢bes de compressdo diagonal no concreto

segundo a Teoria do Atrito-Cisalhamento € feita por meio da Equacéo 2.7.

V4 _fek
Twa = 37 < T = 3,0+ 0,9p. fyq < 0,271 = Sz fea (2.7-rep.)
| 8 MPa
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Twa = 3,31 MPa < t,,,, = 4,76 MPa (4.75)

Esse valor é menor do que o obtido por meio da analise elastica no ABAQUS, na qual
a tensdo maxima de cisalhamento entre o pilar e a estaca foi de 6,0 MPa, como mostrado na
Figura 4.12.

4.4.1 Dimensionamento da armadura de costura segundo a ABNT NBR 9062 (2006)

De maneira anéloga ao exposto no item 4.3.1, o diametro adotado para a armadura
costura € igual a 8 mm, com 4 grampos de dois ramos espacados em 11 cm ao longo de 2/3

da altura (til.

4.4.2 Dimensionamento da armadura de costura segundo o CEB-FIP Model Code 1990
(1993)

Assim como o calculado para o Modelo 1 no item 4.3.2, o didmetro adotado para a
armadura de costura do Modelo 3 €é igual a 8 mm, com 5 grampos de dois ramos espacados
em 9 cm ao longo da altura do elemento.

Verifica-se que a armadura de costura calculada por meio da NBR 9062 (2006)
apresentou um valor muito proximo do calculado por meio do modelo de escoras e tirantes
refinado do CEB-FIP MD 1990 (1993).

4.4.3 Armaduras complementares do bloco de divisa
A armadura de pele do bloco de divisa em cada uma das faces laterais é calculada

segundo o exposto por Alonso (2003), considerando-a igual a 1/8 da area de armadura total do

tirante principal, conforme a equacéo 4.76.

1
Asiar 2 g- 9,56 = 1,2 cm?/face (4.76)

Dessa forma, adotam-se estribos verticais e horizontais de dois ramos com diametro de

6,3 mm.
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4.4.4 Dimensionamento da estaca de divisa

A forca normal de compressdo de 520 kN atuante da estaca de divisa foi obtida por meio
da andlise no Ftool do Modelo 3 simplificado. Assim, a tensdo normal de compresséo foi

calculada conforme o exposto a seguir:

Ny 1,4.520kN
Ocd =0T 0252,

= 3,71 MPa (4.77)
Como a tensdo € menor do que 5 MPa, ndo h& necessidade de armar a estaca a
compressdo. Na Figura 4.56 sdo apresentados os diagramas de momentos fletores obtidos no
Ftool. Considerando o momento fletor de 182 kN.m que atua na estaca devido a excentricidade
do pilar, a mesma deve ser cautelosamente dimensionada para resistir a esses esfor¢os de flexo-

tracéo.

A

o
oo

1

520.0 kM

o

6.900e+02 KM/m
e
2.070e+03 KMN/m
3.450e+03 KMN/m
4.830e+03 KMN/m
6.210e+03 KMN/m
7.590e+03 KMN/m

8.970e+03 KMN/m

6.750e+03 kN/m

7.650e+03 I::riJl._-'lm
08e+04 EMim

-y

2.772e+04 KM/m

in

2,

[}
=]
n
4E]
+
(=]
P
=
=
=

Figura 4.56 — Momento fletor atuante no Modelo 3
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Tomando f., = 30 MPa, e considerando a for¢a normal atuante na estaca igual a 520

kN, por meio das Equacdes 4.78 e 4.79, obtém-se:

L Ng  14.520kN 0173
ad — - — Y,
Ac foa 5, 30000 (4.78)
eJed 0,252 (S5 7)
M, 1,4.182kN.m .
Ha 30000 =0, (4.79)

AcJea-h 0,252 1. (370,50

Por meio do abaco da Figura 2.31, obtém-se o valor aproximado de w = 0,25. A partir

da Equacéo 4.80, tem-se que:

3
2
A fod 0,25. 254, . (—1,4)

Astor = W
’ 50
Jya (15

= 24,2 cm? (4.80)

Dessa forma, sdo adotadas 8 barras de 20 mm de diametro.

O dimensionamento ao cisalhamento é feito por meio do exposto no item 2.4.3, de
maneira andloga ao calculado no item 4.2.7 do Modelo 1. Para a forca cortante de 37,4 kN
obtida no Ftool, adota-se estribos com didmetro igual a 6,3 mm, espacados entre si por 12 cm.
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4.4.5 Detalhamento da armadura

Na Figura 4.57 € apresentado o detalhamento das armaduras do Modelo 3, cuja
armadura de costura foi calculada segundo a ABNT NBR 9062 (2006). Ja a Figura 4.58 mostra
o detalhamento para as armaduras de costura calculadas segundo o CEB Fip-Model Code 1990
(1993). A Figura 4.59, por sua vez, apresenta o detalhamento para as armaduras de costura
inclinadas em 45°.

.
et I} e
ey
[ Corte A-A
“H Tirmte
[ ——~Costura
Almadug; do tirante Corte BB
50 { Pele
i —____—tCostura
B@12.5 C=244
Ammadura de Pele Arm adura de costura
50 65
50 50
663 C=214 408 C=244

Figura 4.57 — Modelo com armadura de costura ABNT NBR 9062 (2006)
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£
&} I) fe
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— Carte A-A
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~Tirante
b —Costura
Armadura do tirant
s Corte BB
50 g “Pele
———-Costura
8E125 C=244
Armadura de Pele Armmadura de costura
50 65
50 50
=4 !
66,3 C=214 508 C=244

Figura 4.58 — Modelo com armadura de costura CEB-FIP Model Code 1990 (1993)
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Figura 4.59 — Modelo com armadura de costura inclinada em 45°
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O detalhamento das armaduras da estaca de divisa € apresentado na Figura 4.60.

il

O
(O

6.3 c/12
C=140

1000

8020 C=1000

Figura 4.60 — Armadura da estaca
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45 CONSIDERACOES SOBRE A INTERPRETACAO DOS RESULTADOS DOS
MODELOS DE CONCRETO ARMADO

Baseado no exposto por Canha et al. (2014), no presente trabalho o modo de ruptura do
bloco de divisa foi classificado pela ocorréncia ou ndo do escoamento da armadura principal de
tracdo. Segundo os autores, a falha a compressédo (C) é caracterizada pelo esmagamento do
concreto da escora de compressdo ou divisdo diagonal, ambos identificados pelo padrdo de
fissuracdo, somente se a armadura principal de tracdo ainda nao apresentou escoamento. A falha
a tracdo (T), por outro lado, corresponde a uma ruptura do consolo somente apds o escoamento
da armadura principal.

Um modo de ruptura intermediario chamado de compressao-tracao (C-T) também ¢é
citado pelos autores. Nesse modo de ruptura, a armadura principal escoa instantes antes ou
praticamente a0 mesmo tempo da ruptura a compressdo. Assim, a capacidade maxima do
concreto e do aco é demandada, como na ruptura a flexao, porém é uma ruptura fragil.

Ao contrério de outros modelos baseados na fissuragdo do concreto, 0 modelo do dano
plastico CDP ndo permite a visualizacdo do desenvolvimento das fissuras no material.
Entretanto, baseado no trabalho de Lubliner et al. (1989), pode-se assumir que a fissuracédo se
inicia em pontos onde a deformacdo plastica equivalente a tracdo € maior do que zero, € a
deformacéo plastica principal méxima é positiva. Tem-se que a dire¢do do vetor normal ao
plano da fissura é paralela a direcdo da deformacéo plastica principal maxima. Assim, estima-
se que a deformacdo plastica principal maxima permite uma boa representacdo do local das
fissuras, sendo este o parametro adotado para a analise das fissuras no elemento estrutural.

Como dito anteriormente, no pilar de divisa foi inserido um deslocamento, assim, a
carga atuante no pilar relativa a determinado deslocamento foi obtida por meio das reacdes nos
apoios localizados na parte inferior das estacas. Para encontrar a carga que efetivamente
representasse a carga aplicada ao pilar de divisa, descontou-se do somatorio de reagdes das duas
estacas a carga do pilar centrado, e multiplicou-se por dois, para determinar a carga relativa a
estrutura completa. Assim, ao invés de referir-se ao deslocamento no pilar de divisa, nos
préximos paragrafos serdo tratadas das cargas atuantes no pilar de divisa como resposta da

estrutura ao deslocamento imposto.
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4.6 ANALISE DO MODELO 1 COM ARMADURAS
4.6.1 Modelo 1A
A armadura do Modelo 1A é mostrada em detalhes na Figura 4.61(a). Na Figura 4.61(b)

é apresentada a curva que relaciona a carga aplicada no pilar em balanco e o deslocamento

vertical maximo no ponto V.

Local de Lane
aplicacdo da 1200 4 @ |
carga }
g 1000 - 4
5016 800 1
rd 4
3 600 @ 4
; 400 -
e B

v = 200 4 i

8 ([)12,5 K o T T T T T T T T

~a 2016 0 2 4 6 8 10

Dezlocamento (mm)
(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.61 — Modelo 1A

A partir da andlise da curva é possivel verificar que a carga maxima suportada pela
estrutura foi de 1259 kN, com um deslocamento vertical de 8,40 mm. O grafico apresentou
comportamento linear até atingir a carga de 500 kN, correspondente ao ponto 1 indicado no
grafico da Figura 4.61(b). Até esse ponto, 0 concreto permaneceu integro, e ndo apresentou
danos a tracdo ou compressdo. A medida que se aumentou a carga, apareceram as primeiras
fissuras, que predominaram na parte inferior da viga, préxima ao bloco interno, e na parte
superior, como visto na Figura 4.62. As fissuras apresentadas na figura correspondem a uma

carga de 530 kN atuante no pilar.
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PE, Max. Principal

Chwg: 75%)
+4.094e-03
+3.753e-03
+3.412e-03
+3.071e-03
+2.72%e-03
+2.388e-03
+2.047e-03
+1.706e-03
+1.365e-03
+1.024e-03
+6.523e-04
+3.412e-04
+0.000e+00

Figura 4.62 — Primeiras fissuras na viga: carga de 530 kN

Essas fissuras sdo tipicas de flexdo, e correspondem aos esforcos de tracdo atuantes na
viga. A medida que se aumentou a carga, houve o desenvolvimento de inimeras fissuras de
flexdo, até ser atingida a carga méxima, indicada no ponto 2 da curva. As fissuras
correspondentes a esse ponto sdo apresentadas na Figura 4.63.

PE, Max. Principal

(Awvg: 75%)
+2.860e-02
+2.622e-02
+2.383e-02
+2.145e-02
+1.907e-02
+1.668e-02
+1.430e-02
+1.192e-02
+9.533e-03
+4.000e-03
+2.000e-03
+1.000e-03
+0.000e+00

Figura 4.63 — Fissuras relativas a carga méxima de 1259 kN

Apdbs o ponto 2 houve uma queda da rigidez do elemento com o aparecimento do
primeiro dano a compressédo na regido do bloco de divisa, indicado na Figura 4.64(a). Depois
de atingida a carga maxima, houve uma intensa plastificacdo do concreto da regido, como
indicado na Figura 4.64(b), o que caracterizou o rompimento do concreto por cisalhamento

entre o pilar e a estaca.
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DAMAGEC PE, Max. Principal

(Awg: 75%) (Awg: 75%)
+4.173e-01 +2.697e-02
+3.825e-01 +2.472e-02
+3.477e-01 +2.247e-02
+3.12%e-01 +2.023e-02
+2.7582e-01 +1.798e-02
+2.43534e-01 +1.573e-02
+2.086e-01 +1.348e-02
+1.753%e-01 +1.124e-02
+1.391e-01 +8.95%e-03
+1.043e-01 +6.742e-03
+6.954e-02 +4.495e-03
+3.477e-02 +2.247e-03
+0.000e+00 +0.000e+00

(@) Dano a compressao no ponto 2 (b) Plastificacdo do concreto ap6s o ponto 2

Figura 4.64 — Dano plastico na ruptura

A diregdo das deformacdes plasticas principais maximas sdo mostradas na Figura 4.65.

Considera-se que as fissuras no concreto sdo perpendiculares a direcdo das deformacdes.

PE, Max. Principal

(Avg: 75%)
+2.697e-02
+2.472e-02
+2.247e-02
+2.023e-02
+1.798e-02
+1.573e-02
+1.348e-02
+1.124e-02
+5.95%-03
+6.742e-03
+4.495e-03
+2.247e-03
+0.000e400

Figura 4.65 — Direcdo das deformacoes plasticas principais maximas

Na Figura 4.66 s&o apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformacao plastica
principal maxima em funcéo da carga aplicada ao pilar. A curva que relaciona as duas variaveis

é apresentada no grafico da Figura 4.67.
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(@) Corte A-A (b) Corte B-B
Figura 4.66 — Pontos analisados para a deformacao plastica
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Figura 4.67 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A e B

Constatou-se que o ponto A comecou a plastificar com a carga de 830 kN, ja o ponto B
plastificou com a carga de 1062 kN. Verifica-se no gréfico que ap6s atingida a carga maxima,
houve uma intensa deformacdo em ambos 0s pontos, 0 que caracteriza a perda de rigidez e
ruptura do concreto.

No grafico da Figura 4.68, é apresentada a curva que relaciona a tensao principal de
compressdo e a deformacédo principal total para os pontos A e B indicados na Figura 4.66.
Constata-se no grafico que a tensdo maxima de compressao no ponto A foi de 10,2 MPa,
responsavel pelo inicio da perda de rigidez do concreto na regido da escora. Ja no ponto B, a

tensdo maxima de compressdo foi de 5,1 MPa.
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—— PontoB
—0O— Fontol

Tensio principal de compressdo (MPa)
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0.0 5.0x10"7 1,0x10 1,5x10

Deformagio princpal total

Figura 4.68 — Tensdo de compressdo x deformacéo nos pontos A e B

Na Figura 4.69 é apresentado o gréafico que relaciona a tenséo principal de tracdo e a
deformacdo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo maxima de tracdo foi de 2,3 MPa, e no
ponto B, de 2,4 MPa.

Tensdo principal de tracio (MPa
F F 1

E:E 1 T T T T T T T T

0.0 4.0x10°7 8. 0x10" 1,2x10° 1,6x10°
Deformacio prindpal total

Figura 4.69 — Tensao de tragdo x deformacéo nos pontos A e B

A ruptura do Modelo 1A foi devido a compressao do concreto, sendo que no ponto 2 da
Figura 4.61(a), relativo a carga maxima e inicio do dano a compressdo, a armadura do tirante

principal ainda ndo havia escoado. Na Figura 4.70(a) sdo apresentadas as tensdes principais
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atuantes na armadura da regido de divisa referentes ao ponto 2, para a carga de 1259 kN, e a

Figura 4.70(b) indica que neste momento o material ainda ndo havia escoado.

5, Max, Principal (Abs) . AC YIELD v,

(Bwg: 75%) I [hwg: 75%)
+4.680e+06 II +0,0008+00
+4.090e+08 +0.000e+00 \
+3.501e+08 +0.000&+00 %.,
+2.912e+08 +0.000e+00 N
+2.323e+08 +0.000&+00
+1.733e+08 +0,000e+00
+1.144e+08 +0.000e+00
+5.547e+07 +0.000&+00 ]
-3.458e+06 +0,000e+00
-6.239e+07 +0.0008+00 \
-1.213e+03 +0.000e+00 ]
-1.802e+03 +0.000e+00 N,
-2.392e+03 +0.000&+00

1
(a) tens&o principal méxima (b) escoamento da armadura

Figura 4.70 — Tensdes e escoamento das armaduras no ponto 2

4.6.2 Modelo 1B

A armadura do Modelo 1B é mostrada em detalhes na Figura 4.71(a). Na Figura 4.71(b)
¢ apresentada a curva que relaciona a carga aplicada no pilar em balanco e o deslocamento

vertical maximo no ponto V.
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(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.71 — Modelo 1B
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Assim como para 0 Modelo 1A, o grafico do Modelo 1B apresentou comportamento

linear até a carga de 500 kN, indicada no ponto 1. ApGs esse ponto, 0 concreto apresentou um

padrdo de fissuracdes na viga semelhante ao do Modelo 1B. Na Figura 4.72 sdo mostradas as

fissuras no concreto ao atingir a carga maxima, no ponto 2.

PE, Max, Principal

Chwg: 75%)
+2.985e-02
+2.5860e-02
+2.622e-02
+2.383e-02
+2.145e-02
+1.907e-02
+1.668e-02
+1.430e-02
+1.192e-02
+9.533e-03
+4.000e-03
+2.000e-03
+1.000e-03
+0.000e+00

Figura 4.72 — Padréo de fissuracéo no ponto 2

A carga maxima suportada pelo Modelo 1B foi de 1280 kN, para um deslocamento

vertical de 8,62 mm. As fissuras apresentadas no elemento estrutural até o ponto 2 foram tipicas

de flexdo, sendo que ao atingir esse ponto, houve uma queda na rigidez do elemento

caracterizada pelo aparecimento de danos a compressao na regido entre o pilar e a estaca,

mostrados na Figura 4.73(a). Ap6s o ponto 2 houve uma intensa plastificagdo do concreto na

regido entre o pilar e a estaca, caracteristica da ruptura do material, como mostrado na Figura

4.73(b).

DAMAGEC FE, Max. Principal

(Awvg: 75%) (Avg: 75%)
+8.000e-01 +2.9968-02
+7.333e-01 +2.8608-02
+6.667e-01 +2.6228-02
+6.0008-01 +2.383e-02
+5.333e-01 +2.145e-02
+4.6678-01 +1.907e-02
+4.0008-01 +1.6688-02
+3.333e-01 +1.4308-02
+2.667e-01 +1.192e-02
+2.0008-01 +9,5338-03
+1.333e-01 +4,000e-03
+6.6678-02 +3.0008-03
+0.000e+00 +1.0008-03
+0.000&+00

(a) Dano a compressédo no ponto 2 (b) Plastificacdo do concreto apds o ponto 2

Figura 4.73 — Dano plastico na ruptura
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Na Figura 4.74 sdo mostradas as direcdes das deformacdes plasticas principais maximas,
sendo que as fissuras no concreto se desenvolvem perpendicularmente & direcdo dessas

deformacdes.

PE, Max. Principal

Chwg: 75%:)
+2.996e-02
+2.746e-02
+2.497e-02
+2.247e-02
+1.997e-02
+1.748e-02
+1.498e-02
+1.248e-02
+9.957e-03
+7.490e-03
+4.993e-03
+2.497e-03
+0.000e+400

Figura 4.74 — Direcdo das deformacdes plasticas principais maximas

Foram analisadas a tens6es e deformacg6es dos pontos A e B, indicados na Figura 7.75.

(@) Corte A-A (b) Corte B-B
Figura 4.75 — Pontos analisados para a deformacao plastica

O gréfico da Figura 4.76 relaciona a carga aplicada ao pilar em balanco com a
deformacéo pléstica nos pontos A e B. Tem-se que o ponto A comegou a plastificar com a carga
de 850 kN, ja o ponto B plastificou para a carga de 1090 kN. Ap0s atingir a carga maxima,

houve uma intensa deformacéo plastica nos pontos, caracterizando a ruptura do material.
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Figura 4.76 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A e B

O grafico da Figura 4.77 relaciona a tensdo principal de compressdo e a deformacéo
total nos pontos A e B. Constatou-se que a tensdo maxima no ponto A foi de 14,2 MPa, e no
ponto B foi de 5,5 MPa.

—O— PontoB
—0O— FontoA

Tensio principal de compressio (MPa)

0 T T T T T T
0.0 5.0x10° 1,010 1,5%10

Deformagio principal total

Figura 4.77 — Tensdo de compressdo x deformagéo nos pontos A e B

Na Figura 4.78 é apresentado o grafico que relaciona a tenséo principal de tracédo e a
deformacédo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo maxima de tracdo foi de 1,5 MPa, e no
ponto B, de 2,3 MPa.
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Figura 4.78 — Tensao de tragdo x deformacéo nos pontos Ae B

O Modelo 1B apresentou ruptura a compressdo, sendo que a armadura do tirante
principal ainda ndo havia escoado quando o concreto da regido entre o pilar e a estaca
apresentou danos plasticos. A armadura de costura, por outro lado, apresentou tensdes mais
préximas ao escoamento, como mostrado na Figura 4.79(a) e (b). Verificou-se que mesmo com
a adicdo das armaduras de costura, ndo houve ganho de resisténcia no Modelo 1B em relagédo
ao Modelo 1A.

3, Mises : AC YIELD

(Avg: 75%) "'f —_— [Awvg: 75%) ""‘“1
+4.7138+08 [ i +1.000=+00
+4.321e+08 R — ' +9.167e-01 [
+3.928e+08 [~ ] Y +8.333e-01 [~ [
+3.536e+08 A +7.500e-01 P “‘\«.\_ B
+3.144e+08 - | T +6.6678-01 )| F . .
+2.752e+08 . | +5.8338-01 | ‘--\\_\ s
+2.360e+08 —_ +5.000e-01 .
+1.9688+08 +4.167e-01 L1
+1.575e+08 +3.333e-01
+1.183e+08 +2.5008-01
+7.911e+07 +1.667e-01
+3.989e+07 +8.333e-02
+6.7268+05 +0.000&+00

(a) tensdo principal maxima (b) escoamento da armadura

Figura 4.79 — TensOes e escoamento das armaduras no ponto 2
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4.6.3 Modelo 1C

Detalhes das armaduras do Modelo 1C sdo mostrados na Figura 4.80(a), e na Figura

4.80(b) é apresentado o grafico que relaciona a carga aplicada ao pilar de divisa e o

deslocamento vertical maximo no ponto inferior do bloco.

Local de 1400 - I I I I I i
aplicacao da 1

l carga 120+ .

é 1000 - -

5016 R ]

B 600- 0 i

5 400 - -

Va Nses ] ]

0 T T T T T T T T T
8pl2,5 \ o z 4 § 8 10 12
i A 2-9l6 Deslocamento (mm)
(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.80 — Modelo 1C

A carga maxima suportada pela estrutura foi 1306 kN, para um deslocamento vertical

de 8,93 mm. Assim como nos modelos anteriores, o grafico apresentou comportamento linear

até aproximadamente 500 kN, no ponto 1. A partir de entdo o modelo comecou a fissurar devido

a flexdo atuante na viga e na estaca. O padrdo de fissuracdo apresentado pelo modelo antes de

atingir o ponto 2, de carga maxima, € apresentado na Figura 4.81.

PE, Max, Principal

(Awdg: 75%0
+1.023e-02
+9.376e-03
+8.524e-03
+7.672e-03
+6.81%e-03
+5.967e-03
+5.114e-03
+4.262e-03
+3.410e-03
+2.557e-03
+1.705e-03
+5.524e-04
+0.000e4+00

Figura 4.81 — Fissuras relativas a carga de 1250 kN
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No grafico da Figura 4.80(b), verifica-se que apds atingir a carga maxima, ha uma queda
brusca narigidez do elemento. Nesse ponto, teve inicio 0 dano a compressao no concreto, como
mostrado na Figura 4.82(a). Apos o0 ponto 2 da curva houve uma intensa plastificacdo do

concreto na regido entre o pilar e a estaca, como mostrado na Figura 4.82(b).

DAMAGET PE, Max. Principal
(v 759%) (Avg: 7590
- +3.590e-02
MO +3.2018-02
+6.457e-01 +2.991e-02
+5.838e-01 +2.692e-02
+5.158%-01 +2.393e-02
+4.541e-01 +2.094e-02
+3.892e-01 +1.795e-02
+3.243e-01 +1.496e-02
+2.595e-01 +1.197e-02
+1.946e-01 +5.974e-03
+1.297e-01 +5.953e-03
+6.457e-02 +2.991e-03
+0.000e400 +0.000e+00
(a) Dano a compressao no ponto 2 (b) Plastificacéo do concreto apds o ponto 2

Figura 4.82 — Dano plastico na ruptura

A direcdo das deformacdes plasticas principais maximas sao mostradas na Figura 4.83.
Considera-se que as fissuras no concreto sdao perpendiculares a direcdo das deformacdes.

PE, Max. Principal

[Awvg: 75%)
+3.590e-02
+3.291e-02
+2.991e-02
+2.692e-02
+2.393e-02
+2.0%94e-02
+1.795e-02
+1.496e-02
+1.197e-02
+5.974e-03
+5.,953e-03
+2.991e-03
+0.000e+00

Figura 4.83 — Direcao das deformacdes plasticas principais maximas

Na Figura 4.84 sdo apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformacdo plastica
principal maxima em funcéo da carga aplicada ao pilar de divisa. A curva que relaciona as duas

variaveis é apresentada no grafico da Figura 4.85.
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(c) Corte A-A (d) Corte B-B

Figura 4.84 — Pontos analisados para a deformacao plastica
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Deformacdo plastica

Figura 4.85 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A e B

Por meio da observacdo do grafico da Figura 4.85, constata-se que o ponto A comegou
a plastificar com a carga de 700 kN, ja o ponto B plastificou com 1090 kN. Verifica-se que apds
atingida a carga maxima no pilar, as deformacdes plasticas aumentaram, indicando a perda de
rigidez e ruptura do material.

No grafico da Figura 4.86 é apresentado o diagrama que relaciona a tensao principal de
compressdo e a deformacao total nos pontos A e B. No ponto A a tenséo de compressado chegou
a 16,3 MPa, e no ponto B a 5,4 MPa. Constata-se que a tensdo de compressao predominou no

ponto A.
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Figura 4.86 — Tensdo de compressdo x deformacéo nos pontos A e B
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O diagrama da Figura 4.87, por sua vez, relaciona a tensdo principal de tracdo e a

deformacédo total nos pontos A e B. A tracdo maxima no ponto A foi de 1,5 MPa, e no ponto B

de 2,3 MPa.

1.0

=]
LA
1

Tensio principal de tragio (MPa)

0,0

—i2— PontoB
—0O— Pontol

0.0

Figura 4.87 — Tensao de tracdo x deformacéo nos pontos Ae B
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A ruptura do Modelo 1C foi devido a compressdo no concreto, sendo que ao atingir a

carga maxima (ponto 2 da curva), a armadura do tirante principal ainda ndo havia escoado. As

armaduras de costura, por outro lado, escoaram antes da armadura principal, como mostrado na
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Figura 4.88(b). Presume-se que as armaduras de costura atuaram na promogao de uma maior
resisténcia para a escora, e que a armadura de costura na parte mais inferior também contribuiu

para a absorcéo de tensbes de tracdo, porém sua participacdo foi menor do que as armaduras

superiores, como mostrado na Figura 4.88(a).

5, Max, Principal (Abs) . 8C YIELD

(Avg: 75%) =, CAvg: 759%) 4
+5.0156+08 =S +1.000e+00 "
+4.,297e+08 - +0.167e-01
+3.5798+03 o, +8.3338-01 N\-\
+2.860e+08 +7.500e-01 -
+2.1428+08 e +6.667e-01 \"\\_‘
+1.424e+08 +5.633e-01 -
+7.054e+07 - +5.000e-01 \
-1.292e+06 +4.167e-01
-7.312e+07 +3.333e-01 -
-1.450e+08 e +2,500e-01 \\
-7.168e+03 +1.6678-01 oo
-2.GE6e+08 +8.333e-02 \
-3.6042+08 +0.000e+00

(a) tensdo principal maxima (b) escoamento da armadura

Figura 4.88 — Tens0es e escoamento das armaduras no ponto 2

4.6.4 Modelo 1D

Na Figura 4.89(a) é apresentada a armadura do Modelo 1D, que é composta pela
armadura de costura calculada segundo a ABNT NBR 9062 (2006) disposta com uma

inclinacdo de 45°. O gréafico apresentado na Figura 4.89(b) relaciona a carga aplicada ao pilar

de divisa e o deslocamento vertical no ponto V.

aplicacdo da
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(b) Curva carga x deslocamento
Figura 4.89 — Modelo 1D
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Até o ponto 1, o grafico apresentou comportamento linear. Apds esse ponto, 0 modelo
desenvolveu inimeras fissuras por flexao até o ponto 2, para a carga de 1168 kN. O padrdo de

fissuracdo apresentado pelo modelo é mostrado na Figura 4.90.

PE, Max. Principal

(Awd: 75%0
+1.996e-02
+1.330e-02
+1.664e-02
+1.49%e-02
+1.331e-02
+1.164e-02
+9.951e-03
+5.318e-03
+6.654e-03
+4.,991e-03
+3.327e-03
+1.664e-03
+0.000e400

Figura 4.90 — Fissuras relativas a carga de 1168 kN (ponto 2)

No ponto 2, a regido entre o pilar de divisa e a estaca apresentou 0s primeiros danos a
compressdo, assim como mostrado na Figura 4.91(a). Pelo grafico, observa-se que com o inicio
da plastificacdo do concreto nessa regido hd uma queda na rigidez do modelo.

CAMAGET PE, Max. Principal

(Avgr 75%0 (Awvg: 75%
+4.206e-01 +1.996e-02
+3.856e-01 +1.830e-02
+3.505e-01 +1.664e-02
+3.155e-01 +1.497e-02
+2.804e-01 +1.331e-02
+2.454e-01 +1.16d4e-02
+2.103e-01 +9.951e-03
+1.753e-01 +5.318e-03
+1.402e-01 +6.654e-03
+1.052e-01 +4.991e-03
+7.010e-02 +3.327e-03
+3.505e-02 +1.664e-03
+0.000e400 +0.000e+00

(a) Dano a compresséo no ponto 2 (b) Plastificacdo do concreto no ponto 2

Figura 4.91 — Dano plastico para a carga de 1168 kN

A partir do ponto 2, ha uma intensa plastificacdo do concreto na regido de divisa, até
atingir o ponto 3, relativo a carga maxima de 1206 kN. O dano a compresséo e a plastificacdo

do concreto no ponto 3 sdo apresentados nas Figuras 4.92(a) e (b), respectivamente.
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DAMAGET PE, Max, Principal

(Awd: 75%) [Avg: 75%)
+&.000e-01 +3.230e-02
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+0.000e+00 +0.000e+00

(a) Dano a compresséo no ponto 3 (b) Plastificacdo do concreto no ponto 3

Figura 4.92 — Dano plastico para a carga maxima de 1206 kN

Na Figura 4.93 ¢ apresentada a direcdo das deformacdes plasticas principais maximas.
Estima-se que as fissuras se desenvolvam perpendicularmente a direcdo das deformacoes.
Assim, fica evidente a formacdo de uma linha de ruptura entre o pilar e a estaca, caracteristica

de cisalhamento do concreto.

PE, Max, Principal

(Avg: 75%)
+3.485e-02
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+2.907e-03
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Figura 4.93 — Direcdo das deformacoes plasticas principais maximas

Na Figura 4.94 sdo apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformacao plastica
principal méaxima em funcédo da carga aplicada ao pilar de divisa. A curva que relaciona as duas

variaveis é apresentada no grafico da Figura 4.95.
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(e) Corte A-A (f) Corte B-B

Figura 4.94 — Pontos analisados para a deformacao plastica
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Figura 4.95 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A e B

No gréfico da Figura 4.95, constatou-se que o ponto A comecou a plastificar com a carga
de 700 kN, j& o ponto B plastificou com a carga de 1120 kN. Verifica-se no grafico que apds
atingida a carga de 1168 kN (ponto 2), houve uma intensa deformacdo em ambos 0s pontos, 0
que caracteriza a perda de rigidez e ruptura do concreto.

A curva apresentada no grafico da Figura 4.96 relaciona a tensdo principal de
compressé@o e a deformacédo principal total para os pontos A e B indicados na Figura 4.94.
Constata-se no grafico que a tensdo maxima de compressao no ponto A foi de 14,8 MPa,
responsavel pelo inicio da perda de rigidez do concreto na regido da escora. Ja no ponto B, a
tensdo maxima de compressao foi de 6,2 MPa.
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Tensio principal de compressio (MPa)
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Figura 4.96 — Tensdo de compressdo x deformagéo nos pontos A e B

Na Figura 4.97 é apresentado o grafico que relaciona a tensdo principal de tracdo e a
deformacdo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo maxima de tracdo foi de 1,2 MPa, e no
ponto B, de 1,9 MPa.

Tensiio principal de tragio (MPa)
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Figura 4.97 — Tensao de tracdo x deformacao nos pontos A e B

O modelo 1D apresentou ruptura a compressao, sendo que no ponto 2, quando o

concreto da escora apresentou os primeiros danos e sinais de ruptura, a armadura do tirante
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principal ainda ndo havia escoado. As armaduras de costura, por outro lado, ja apresentavam

escoamento, como pode ser observado nas Figuras 4.98(a) e (b).

S, Max, Principal (Ahs) AC YIELD
(Avg: 75%0 (Avg: 75%)
+5.005&+08 . +1.000&+00
+4,365+08 +9.167e-01
+3.725e+08 ' +8.333e-01 /
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424442408 +6.667e-01
+1.,8048+08 +5.833e-01 /
+1.164e+08 +5.000e-01 | b
+5.240e+07 +4.167e-01 1 /
-1.161e+07 +3.333e-01 |
-7 BE2e+07 4+2.500e-01  LofT Moy
13062408 +1.667e-01 e
-2.037e+08 +8.333e-02 =
-2 677408 N :I' +0.000e4+00 r
(a) tensdo principal méxima no ponto 2 (b) escoamento da armadura no ponto 2

Figura 4.98 — TensGes e escoamento das armaduras no ponto 2

Apds a ruptura do concreto, as armaduras de costura inclinadas e o tirante principal
apresentaram um intenso escoamento, e 0 modelo recuperou certa rigidez, até atingir a carga
maxima de 1206 kN. Estima-se que as armaduras de costura dispostas em 45° foram capazes
de absorver parte das tensdes da escora de concreto, e conferiram uma ruptura mais ductil ao
modelo. Nas Figuras 4.99(a) e (b) sdo apresentadas as tenses nas armaduras e 0 escoamento,

referentes a carga maxima de 1206 kN (ponto 3).

=, Max, Principal (Ahs) 8C YIELD

{Avg: 75%) {Avg: 75%) i
+5.108=+03 +1.000e+00 -
+4.307e+03 +9.167e-01 | M .
+3.5068+03 “1 +8.3338-01 1 / i
+2.705e+03 +7.500e-01 1
+1.9048+03 o +6.6678-01 L]
+1.102e+03 +5.58338-01 /
+3.011e+07 +5.0008-01 L1
-5.001e+07 -1 +4.167e-01 17
-1.301e+08 +3.3338-01 I'}“
-2.102e+08 - | +2.5008-01 L~
70048408 “ T +1.6678-01 T —
-3.705e+08 i WY +8.333e-02 o)
-4.5068+08 I T +0.000e+00 N

(a) tensdo principal maxima no ponto 3 (b) escoamento da armadura no ponto 3

Figura 4.99 — TensGes e escoamento das armaduras no ponto 3
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4.6.5 Comparacao entre os modelos

No Quadro 4.1 sdo apresentados os valores da carga maxima, o respectivo deslocamento

vertical, o0 modo de ruptura observado para cada modelo analisado, a carga de inicio da

plastificacdo da escora, as tensfes principais atuantes nos pontos A e B, entre outras

informacdes.

Quadro 4.1 — Resultados: Modelo 1

Modelo | Modelo | Modelo | Modelo

1A 1B 1C 1D
Carga de inicio da fissuracéo (kN) 500 500 500 500
Carga maxima (kN) 1259 1280 1306 1206
Deslocamento vertical (mm) 8,40 8,62 8,93 9,77
Modo de Ruptura C C C C
Fator de carga altimo 4, 2,42 2,46 2,51 2,32
Carga de plastificacéo da escora —
Ponto A (kN) 830 850 700 700
Tensdo maxima de compressdo na
escora — Ponto A (MPa) 10,2 14,2 16,3 14,8
Tensdo maxima de tracdo na escora —
Ponto A (MPa) 2,3 15 15 12
Carga de plastificacéo —
Ponto B (kN) 1062 1090 1090 1120
Tensdo maxima de compressao —
Ponto B (MPa) 51 55 54 6,2
Tensdo maxima de tracéo —
Ponto B (MPa) 24 2,3 2,3 19
Carga de escoamento da armadura do i i i 1192
tirante (KN)

Constatou-se que todos os modelos apresentaram a mesma carga de inicio de fissuracéo,

referente ao ponto 1. Assim, presume-se que a variagdo da armadura de costura proporcionou
apenas diferencas na ruptura do modelo, e ndo influenciou no inicio e desenvolvimento de
fissuras. Como as armaduras de flexdo foram as mesmas para todos os modelos, era esperado
que o comportamento inicial e a fissuragdo na flexdo fossem semelhantes.

Todos os modelos da série 1 apresentaram ruptura & compressao e carga maxima muito
superior a carga de projeto de Fq = 728 kN. Isso pode ser explicado pelo bloco ter a geometria
de um consolo muito curto, com um pequeno valor da rela¢do a/d. Segundo Canha et al. (2014),
quanto menor a relagéo a/d, maior a carga vertical resistida pelo consolo.

Constatou-se também que as equacdes para o dimensionamento da armadura principal

do tirante de tracdo resultaram em armaduras que ndo escoaram antes do rompimento do
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concreto entre o pilar e a estaca, levando a uma ruptura do tipo fragil, e limitando a capacidade
da estrutura a resisténcia do concreto comprimido entre o pilar e a estaca.

Como visto no Quadro 4.1, a tensdo de compressao na escora do Modelo 1A foi menor
do que as tensdes resistidas pelos outros modelos. Sendo que a tensdo de compressdo maxima
no Modelo 1A foi de 10,2 MPa, enquanto nos modelos com armaduras de costura foi de 14,2
MPa, no Modelo 1B, 16,3 MPa no Modelo 1C e 14,8MPa no Modelo 1D. Esse fato evidencia
qgue com a insercdo de armaduras de costura, a resisténcia da escora aumenta. Verificou-se
também que quanto maior a tensdo transversal de tracdo na escora, menor é a tensdo de
compresséo resistida pelo concreto.

A armadura de costura do Modelo 1B foi dimensionada segundo a ABNT NBR 9062
(2006), e a do Modelo 1C segundo o CEB-FIP Model Code 1990 (1993). A quantidade de aco
calculada para os dois modelos foi muito proxima, o que levou a um comportamento muito
semelhante em ambos os casos. Foi constatado que a armadura de costura na parte mais inferior
contribui menos do que as armaduras localizadas a 2/3d.

Por meio da andlise do Modelo 1D, verificou-se que a disposicdo das armaduras de
costura inclinadas em 45° ndo proporcionou ganho de resisténcia satisfatorio, porém garantiu
uma maior ductilidade a ruptura do bloco, vide 0 seu comportamento pds-pico na curva carga-
deslocamento, o que representa uma vantagem na sua utilizacao.

Considerando a carga caracteristica de Fx = 520 kN e a carga Ultima suportada pelo
modelo “F,”, tem-se que o fator de carga ultimo “A,,” é dado por 4,, = E,/F;. Como 0s modelos
apresentaram ruptura devido a compressdo do concreto na escora, tem-se que o fator de carga
ultimo deve satisfazer o limite da Equacdo 4.81 para que a estrutura seja considerada segura,
uma vez que foram utilizados os valores caracteristicos para as propriedades dos materiais na
analise ndo-linear (SOUZA, 2004).

A=A =Vp¥e = L4.1,4 = 1,96 (4.81)

Assim, constata-se que todos 0os modelos da série 1 possuiram fator de caga maior do
que 1,96, o que verifica a seguranca da estrutura. No entanto, os Modelos 1A, 1B e 1C
apresentaram ruptura fragil, o que ndo é o ideal para uma estrutura de concreto armado, visto
que uma das premissas para o dimensionamento € o escoamento do aco antes do colapso do
concreto, garantindo ductilidade a ruptura. Assim, estima-se que o melhor modelo seja o
Modelo 1D, que apresentou um grafico carga-deslocamento com comportamento pds-pico
ductil.
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4.7 ANALISE DO MODELO 2 COM ARMADURAS
4.7.1 Modelo 2A
Detalhes das armaduras analisadas no Modelo 2A sdo apresentados na Figura 4.100(a).

No gréfico da Figura 4.100(b) é mostrada a curva que relaciona a carga aplicada ao pilar P1 de

divisa, e o deslocamento vertical do ponto V.
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Dezlocamento vertical (mm)
(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.100 — Modelo 2A

A carga méxima suportada pelo Modelo 2A foi de 787 kN, para um deslocamento de
11,7 mm. A partir da andlise da curva, verifica-se que o diagrama apresentou um
comportamento linear até o ponto 1, para uma carga de 250 kN. Até esse ponto o concreto ndo
apresentou danos. A partir de entdo, surgiram as primeiras deformacdes plasticas no modelo,
retratadas na Figura 4.101, que correspondem as fissuras no concreto.

As primeiras fissuras ocorreram devido a flexdo na parte inferior da viga, proxima ao

bloco interno, e na parte superior, proxima ao bloco de divisa.
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PE, Max. Principal
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+0.000e400

Figura 4.101 — Primeiras fissuras na viga: carga de 250 kN

A medida em que se aumentou a carga, houve o desenvolvimento de inimeras fissuras

de flexdo na viga de equilibrio até atingir a carga maxima de 787 kN, como mostrado na Figura

4.102.
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Figura 4.102 — Fissuras relativas a carga maxima de 787 kN

Apds o ponto 2, 0 modelo apresentou uma queda em sua rigidez com o aparecimento

dos primeiros danos a compressdo no concreto, como indicado na Figura 4.103(a). Depois de

atingida a carga maxima, o material exibiu uma intensa plastificacdo na regido, caracterizando

a ruptura do concreto da escora, como mostrado na Figura 4.103(b).
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(a) Dano a compressao no ponto 2
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(b) Plastificacdo do concreto apds o ponto 2

Figura 4.103 — Dano pléstico na ruptura

Na Figura 4.104 é apresentada a direcdo das deformacdes plasticas do concreto, sendo

que as fissuras sdo perpendiculares a direcdo das deformacdes.
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Figura 4.104 — Direcéo das deformac®es plasticas principais maximas

Na Figura 4.105 sdo apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformacéo

plastica principal méxima em fungéo da carga aplicada ao pilar. A curva que relaciona as duas

variaveis € apresentada no grafico da Figura 4.106.
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Figura 4.105 — Pontos analisados para a deformacéo plastica
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Figura 4.106 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A e B

Constatou-se que o ponto A comecou a plastificar com a carga de 430 kN, ja o ponto B
plastificou para a carga de 620 kN. Verifica-se no grafico que apds atingida a carga maxima,
houve uma intensa deformacdo em ambos 0s pontos, 0 que caracteriza a perda de rigidez e
ruptura do concreto.

No gréfico da Figura 4.107, € apresentada a curva que relaciona a tenséo principal de

compresséo e a deformacao principal total para os pontos A e B indicados na Figura 4.105.
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Tensio principal de compressio (MPa)
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Figura 4.107 — Tenséo de compressao x deformacao nos pontos A e B

Constata-se no grafico que a tensdo maxima de compressao no ponto A foi de 13,4 MPa,
responsavel pelo inicio da perda de rigidez do concreto na regido da escora. Ja no ponto B, a
tensao maxima de compressao foi de 2,5 MPa.

Na Figura 4.108 é apresentado o grafico que relaciona a tensdo principal de tracdo e a
deformacédo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo méaxima de tracdo foi de 1,6 MPa, e no
ponto B, de 2,7 MPa.
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Figura 4.108 — Tenséo de tracéo x deformacéo nos pontos A e B
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Verifica-se que no ponto B houve o predominio de tracdo, e que na parte superior do
bloco a fissura inclinada corresponde ao concreto tracionado. Na parte inferior interna,
representada pelo ponto A, houve o predominio da compressdo na escora de concreto, que
sofreu a reducdo em sua resisténcia devido as tens@es transversais de tracéo.

O Modelo 2A apresentou ruptura do tipo compressao-tracéo, sendo que a armadura do
tirante principal escoou praticamente a0 mesmo tempo que a regido da escora de concreto
comecgou a apresentar danos plasticos, 0 que coincidiu com o ponto maximo da curva carga-
deslocamento. Na Figura 109(a) sdo apresentadas as tensfes atuantes nas armaduras, e na

Figura 109(b) os pontos que apresentaram escoamento.

S, Max, Principal {abs) AC YIELD
{Awg: 75%) s (Awg: 75%)
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+1.088e+08 +5.000e-01
+4.,354e+07 +4.167e-01
-2.168e+07 +3.3332-01 \
-8.690e+07 +2.500e-01 -.‘\
-1.521e+08 +1.667e-01
-2.173e+035 +8.333e-02
-2.8526e+08 ) +0.000e+00 l
o~
(a) tensdo principal maxima (b) escoamento da armadura

Figura 4.109 — Tensdes e escoamento das armaduras no ponto 2

4.7.2 Modelo 2B

O Modelo 2B, indicado na Figura 4.110(a), apresentou ruptura a compressao, sendo que
a carga maxima resistida pela estrutura foi de 700 kN, menor do que a carga de projeto de 728
KN. A curva que relaciona a carga ao deslocamento vertical no ponto V é apresentada na Figura
4.110(b).
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Figura 4.110 — Modelo 2B

O padrdo de fissuracdo inicial do Modelo 2B foi muito semelhante ao do modelo

anterior, sendo que o grafico apresentou comportamento linear até a carga de 250 kKN no ponto

1, a partir do qual iniciaram as primeiras fissuras. As fissuras devido a flex&o se desenvolveram

no modelo até o ponto 2, relativo a carga de 680 kN, cujo padréo de fissuracdo é apresentado

na Figura 4.111.
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Figura 4.111 — Fissuras relativas a carga maxima de 680 kN

No ponto 2 o concreto da escora entre o pilar e a estaca apresentou 0s primeiros danos

a compressdo, como mostrado na Figura 4.112(a). A partir desse ponto, houve uma intensa
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plastificacdo do concreto da escora, como mostrado na Figura 4.112(b), até atingir o ponto 3,

relativo & carga maxima.

DAMAGEC

(Avg: 75%0
+8.0008-01
+7.333e-01
+6.667e-01
+6.0002-01
+5.333e-01
+4.667e-01
+4.000e-01
+3.333e-01
+2.667e-01
+z.000e-01
+1.333e-01
+6.667e-02
+0.000e400

(a) Dano a compressdo no ponto 2

Figura 4.112 — Dano plastico na ruptura

PE, Max. Principal
(Avgr 75%)

+1.623e-02
+1.458e-02
+1.353e-02
+1.215e-02
+1.052e-02
+9.470e-03
+58.117e-03
+6.764e-03
+5.412e-03
+4.05%e-03
+2.706e-03
+1.353e-03
+0.000e400

(b) Plastificacdo do concreto no ponto 3

A direcdo das deformacdes plasticas principais méaximas sdo mostradas na Figura 4.113.

Considera-se que as fissuras no concreto sao perpendiculares a direcao das deformacdes.

PE, Max. Principal

(Awvg: 75%
+1.623e-02
+1.4583e-02
+1.353e-02
+1.215e-02
+1.082e-02
+9.470e-03
+5.117e-03
+6.764e-03
+5.412e-03
+4.05%e-03
+2.706e-03
+1.353e-03
+0.000e+00

Figura 4.113 — Direcdo das deformacdes plasticas principais maximas

Na Figura 4.114 séo apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformagéo

plastica principal méxima em funcéo da carga aplicada ao pilar. A curva que relaciona as duas

variaveis é apresentada no grafico da Figura 4.115.



199

mE
R
1/
1 %l

ot
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Figura 4.114 — Pontos analisados para a deformacao plastica
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Figura 4.115 — Curva carga x deformacéo plastica nos pontos A e B

Constatou-se que o ponto A iniciou a plastificacdo para a carga de 400 kN, ja o ponto B
plastificou com a carga de 550 kN. Verifica-se no grafico que apés atingida a carga maxima,
houve uma intensa deformacdo em ambos 0s pontos, 0 que caracteriza a perda de rigidez e
ruptura do concreto.

No gréafico da Figura 4.116, € apresentada a curva que relaciona a tenséo principal de
compressdo e a deformacédo principal total para os pontos A e B indicados na Figura 4.65.
Constatou-se no grafico que a tensdo maxima de compressao no ponto A foi de 15 MPa,
responsavel pelo inicio da perda de rigidez do concreto na regido da escora. Ja no ponto B, a
tensdo maxima de compressao foi de 2,5 MPa.
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Tensio principal de compressio (MPa)

E 1 T T T T T T T T T
0.0 1,0x10" 2.0x107 3,0x107 4.0x107 5.0x107

Deformagio principal total

Figura 4.116 — Tensao de compressdo x deformacao nos pontos A e B

Na Figura 4.117 é apresentado o grafico que relaciona a tensdo principal de tracdo e a
deformacdo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo maxima de tracdo foi de 1,6 MPa, e no
ponto B, de 2,5 MPa.

Tensio principal de trago (MPa)

0.0 : . : : : . : . .
0.0 1,0x10" 2.0x107 3.0x107  4.0x107 5.0x10"

Deformacgio principal total

Figura 4.117 — Tenséao de tracédo x deformacao nos pontos A e B

Como visto, a plastificagdo do concreto na regido da escora teve inicio com a carga

relativa ao ponto 2. Ao atingir a carga maxima, no ponto 3, as armaduras principais ainda nao
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haviam apresentado escoamento, como mostrado nas Figuras 4.118(a) e (b), caracterizando a

ruptura a compressao.

%, Max, Principal (Ahs) AC YIELD

(Awd: T5%0 2 (Avg: 75%
+4.706e+05 +0.000e+00
+4.1532e4+058 +0.000e+00
+3.558e4+085 +0.000e+00
+2.955e+08 ) +0.000e+00
+2.411e408 e SR +0.000e+00
+1.837e+08 Ly 5 +0.000e+00
+1.264e4+05 +0.000e+00
+6.900e4+07 . +0.000e+00
+1,163e+07 +0.000&+00
-4.573e4+07 e " +0.000e+00
-1.031e+08 l +0.000e+00
-1.605e+085 o +0.000e+00
-2.178e408 i +0.000e+00

(a) Tensdo principal maxima (b) Escoamento da armadura

Figura 4.118 — TensGes e escoamento das armaduras no ponto 2

4.7.3 Modelo 2C

Na Figura 4.119(a) é apresentado o Modelo 2C, o qual possui armaduras secundarias
verticais dimensionadas segundo o CEB-FIP Model Code 1990 (1993). A curva que relaciona
a carga aplicada ao pilar em balanco e o deslocamento no eixo vertical é apresentado no grafico
da Figura 4.119(b).

Local de %00 - ' ' ' ' ' ' 5 S
aplicacdo da 200 ] ]
carga 1 l\
l o TO0 .
=
= i
— 600~ -
2 500 -
,;.: ]
/7 (p16 ; 400 4 i
5 08 P ks 200 .
° 100 _- u
V & o '- T T T T T T T T T T T T T T T
10 ¢l 0 2 4 6 8 10 12 14 16
6\ 2 (P16 Deszlocamento vertical (mm)
(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.119 — Modelo 2C
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A carga méxima suportada pela estrutura foi de 794 kN, maior do que a carga maxima
do Modelo 2B, armado com armaduras secundarias horizontais. Com isso, presume-se que para
0 consolo curto da série 2, as armaduras verticais contribuiram mais para a resisténcia do que
as armaduras horizontais. Assim como para 0s outros modelos da série 2, o grafico da Figura
4.119(b) apresentou comportamento linear até a carga de 250 kN, indicada no ponto 1. A partir
de entdo, houve o desenvolvimento de inUmeras fissuras caracteristicas de compressdo no

modelo, como mostrado na Figura 4.120.

PE, Max. Principal

(Awvg: 75%)
+2.034e-02
+1.56d4e-02
+1.695e-02
+1.525e-02
+1.356e-02
+1.1586e-02
+1.017e-02
+5.475e-03
+6.780e-03
+5.0585e-03
+3.390e-03
+1.695e-03
+0.000e+00

Figura 4.120 — Fissuras relativas a carga maxima de 794 kN

Ao atingir a carga maxima, relativa ao ponto 2, iniciaram-se os primeiros danos a
compressdo no concreto, como mostrado na Figura 4.121(a). Constata-se que apds o ponto 2
houve uma queda no gréafico, caracterizando a perda de rigidez do modelo ap6s a ruptura do
concreto. Houve uma intensa plastificacdo do material na regido da escora formada entre o pilar

e a estaca apds o ponto 2, como mostrado na Figura 4.121(b).
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CAMAGEC
(Awg: 75%)

+5.000e-01
+7.333e-01
+6.667e-01
+&.000e-01
+5.333e-01
+4.6672-01
+4.000e-01
+3.333e-01
+2.667e-01
+Z.000e-01
+1.333e-01
+6.667e-02
+0.000e+00

(a) Dano a compressao no ponto 2

PE, Max. Principal
(Awvg: 75%

+2.092e-02
+1.918e-02
+1.743e-02
+1.56%e-02
+1.395e-02
+1.220e-02
+1.046e-02
+5.717e-03
+6.974e-03
+5.230e-03
+3.467e-03
+1.743e-03
+0.000e+00

(b) Plastificacdo do concreto apds o ponto 2

Figura 4.121 — Dano pléstico na ruptura

A direcdo das deformacdes plasticas principais méaximas sdo mostradas na Figura 4.122.

Considera-se que as fissuras no concreto sdo perpendiculares a direcdo das deformacoes.

PE, Max. Principal
Chwg: 75%:)

+2.096e-02
+1.921e-02
+1.746e-02
+1.572e-02
+1.397e-02
+1.222e-02
+1.048e-02
+3.732e-03
+6.985e-03
+5.23%e-03
+3.493e-03
+1.746e-03
+0.000e+00

Figura 4.122 — Direcdo das deformacdes plasticas principais maximas

Na Figura 4.123 sdo apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformagéo

plastica principal méxima em fungéo da carga aplicada ao pilar. A curva que relaciona as duas

variaveis é apresentada no grafico da Figura 4.124.



204

1
~
|/

IR

=

(i) Corte A-A (j) Corte B-B
Figura 4.123 — Pontos analisados para a deformacao plastica
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Figura 4.124 — Curva carga x deformacao pléstica nos pontos A e B

Constatou-se que o ponto A plastificou com a carga de 370 kN, ja o ponto B plastificou
com a carga de 775 kN. Verifica-se no grafico que ap6s atingida a carga maxima, houve uma
intensa deformacdo em ambos 0s pontos, 0 que caracteriza a perda de rigidez e ruptura do
concreto.

No gréfico da Figura 4.125, € apresentada a curva que relaciona a tenséo principal de
compressdo e a deformacéo principal total para os pontos A e B. Constata-se no grafico que a
tensdo maxima de compressdo no ponto A foi de 19,4 MPa, responsavel pelo inicio da perda

de rigidez do concreto na regido da escora. Ja no ponto B, a tensdo maxima de compresséo foi
de 3,9 MPa.
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Tensio principal de compressdo (MPa)

0 | T T T T T T T T T
0.0 10x10" 20107 3,0x10" 4. 0x10" 5.0x107

Deformagio princpal total

Figura 4.125 — Tenséo de compressao x deformacéo nos pontos A e B

Na Figura 4.126 é apresentado o grafico que relaciona a tensdo principal de tracdo e a
deformacédo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo maxima de tracdo foi de 1,4 MPa, e no
ponto B, de 2,3 MPa.

1.0

=]
LA

Tensio principal de tragio {MPa)

0.0 T T T T T T T T r
0.0 1,0x10" 2,0x107 30107 4.0x10" 5.0x107

Deformagio principal total

Figura 4.126 — Tensao de tracdo x deformacéo nos pontos A e B

O modo de ruptura do Modelo 2C foi do tipo compressdo-tragédo, sendo que ao atingir a

carga maxima, iniciaram-se as deformacdes plasticas e o dano a compressdo na regido da
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escora. Nesse momento, a armadura principal apresentou tensées muito proximas a tenséo de

escoamento como visto nas Figuras 4.127(a) e (b).

=, Max. Principal (Abs) - AC YIELD -

(Avgr 75%0 | (Avg: 75%)
+4.973e+08 +1.000e+00
+4.310e4+08 +9.167e-01
+3.647e+08 +5.333e-01
+2.953e+08 +7.500e-01
+2.320e4+08 +6.667e-01
+1.657e+05 +5.8533e-01
+9.942e407 +5.000e-01
+3.311e+07 +4.167e-01
-3.320e+07 +3.333e-01
-9.951e407 +2.500e-01
-1.6558e+08 +1.667e-01
-2.321e408 +5.333e-02
-2.984e408 +0.000e+00

(a) tens&o principal méxima (b) escoamento da armadura

Figura 4.127 — Tens@es e escoamento das armaduras no ponto 2

4.7.4 Modelo 2D

O Modelo 2D é indicado na Figura 4.128 (a), sendo que a carga maxima suportada pela
estrutura foi de 730 kN, muito préxima da carga de projeto de 728 kN. A curva carga-
deslocamento é mostrada na Figura 4.128(b) e apresentou comportamento ddctil, que pode
explicado pela existéncia de armaduras secundérias horizontais e verticais, que promoveram

um rompimento menos fragil para o concreto na regido da escora entre o pilar e a estaca.

Local de s00] . - . . . . . ]
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g 700 o B
— 600 @ i
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5 (8 P Tf“ 3004 @ -
W 5 1200 .
® S8 =
Vv ® 100 _
0 T T T T T T T T T T T T T T T
1016 ~4A 2 016 0 1 4D 1 § g | :( ;: 14 15
ezlocamento verfic piihid]
(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.128 — Modelo 2D
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Assim como os outros modelos da série 2, o grafico apresentou comportamento linear
até a carga de 250 kN, no ponto 1. A partir de entdo, desenvolveram-se fissuras de flexdo na

viga de equilibrio até o ponto 2, como mostrado na Figura 4.129.

PE, Max. Principal

(Awg: 75%)
+1.863e-02
+1.708e-02
+1.553e-02
+1.397e-02
+1.242e-02
+1.057e-02
+9.316e-03
+7.763e-03
+6.211e-03
+4.653e-03
+3.105e-03
+1.553e-03
+0.000e+00

Figura 4.129 — Padrao de fissuracdo para a carga de 710 kN (ponto 2)

No ponto 2 houve o inicio do dano a compressao do concreto na regido da escora, como
mostrado na Figura 4.130(a). A partir de entdo, ocorreu o desenvolvimento do dano a
compressdo na escora formada entre o pilar de divisa e a estaca, e uma intensa plastificacdo do

concreto nesse local até atingir a carga maxima no ponto 3, como é mostrado na Figura 4.130(b).

DaMAGEC PE, Max. Principal

(Avg: 7S%) (Awg: 75%)
+8.0008-01 +2.2338-02
+7.333e-01 +2.047e-02
+6.6678-01 +1.8618-02
+6.0008-01 +1.675e-02
+5.333e-01 +1.489e-02
+4.6678-01 +1.303e-02
+4,000e-01 +1.117e-02
+3.333e-01 +3.305e-03
+2.6678-01 +7 4448-03
+2.000e-01 +5.583e-03
+1.333e-01 +3.7228-03
+6.6678-02 +1.861e-03
+0.000e+00 +0.0002+00

(a) Dano a compressédo no ponto 2 (b) Plastificacdo do concreto no ponto 3

Figura 4.130 — Dano plastico na ruptura

A direcdo das deformacdes plasticas principais maximas sao mostradas na Figura 4.131.

Considera-se que as fissuras no concreto sdo perpendiculares a direcdo das deformacdes.
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PE, Max. Principal

(Awvg: 75%)
+2.233e-02
+2.047e-02
+1.561le-02
+1.675e-02
+1.45%-02
+1.303e-02
+1.117e-02
+9.305e-03
+7.444e-03
+5.5583e-03
+3.722e-03
+1.861e-03
+0.000e+00

Figura 4.131 — Direcéo das deformacdes plasticas principais maximas

Na Figura 4.132 s&o apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformacéo
plastica principal maxima em funcéo da carga aplicada ao pilar de divisa. A curva que relaciona

as duas variaveis € apresentada no grafico da Figura 4.133.

st ] 11
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(@) Corte A-A (b) Corte B-B

Figura 4.132 — Pontos analisados para a deformacéo plastica
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Figura 4.133 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A e B

Verificou-se que o ponto A comecou a plastificar com a carga de 388 kN, ja o ponto B
plastificou com a carga de 679 kN. Verifica-se no grafico que apds atingida a carga maxima,
houve uma intensa deformacdo em ambos 0s pontos, 0 que caracteriza a perda de rigidez e
ruptura do concreto.

No gréafico da Figura 4.134, é apresentada a curva que relaciona a tensdo principal de
compressdo e a deformacéo principal total para os pontos A e B. Constata-se no grafico que a
tensdo maxima de compressdo no ponto A foi de 15,2 MPa, responsavel pelo inicio da perda

de rigidez do concreto na regido da escora. Ja no ponto B, a tensdo maxima de compresséo foi
de 4,4 MPa.
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Tensio principal de compressio (MPa)
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Figura 4.134 — Tensao de compressdo x deformacéo nos pontos A e B

Na Figura 4.135 é apresentado o grafico que relaciona a tensdo principal de tracdo e a
deformacdo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo maxima de tracdo foi de 1,5 MPa, e no
ponto B, de 2,4 MPa.

Tensio principal de tragio (MPa)

0,0 : : : : : : : : :

0.0 2 0107 4 0x107 6.0x10” 8.0x10" 1.0x10°
Deformacio princpal tofal

Figura 4.135 — Tenséao de tracédo x deformacao nos pontos A e B

A armadura principal atingiu tensdes proximas ao escoamento a medida que a escora

passou a apresentar danos a compressdo, no entanto, ndo chegou a escoar. As armaduras
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secundarias dimensionadas segundo o CEB-FIP Model Code 1990 (1993) escoaram conforme
aumentou-se a plastificagdo do concreto da escora.

Como a armadura principal ndo apresentou escoamento, o0 modo de ruptura foi
classificado como compressdo, com a cuva pés-pico indicando uma ruptura mais ductil devido
as armaduras secundarias, que aumentaram a ductilidade do concreto na regido da escora. A
tensdo principal méxima nas armaduras é apresentada na Figura 4.136(a), e os pontos da

armadura que apresentaram escoamento sdo indicados na Figura 4.136(b).

S, Max. Principal (Abs) =Rz aC YIELD

(Bvg: 75%) {Avg: 75%)
+5.009e+08 +1.000e+00
+4.395e+08 +9.167e-01
+3.7808+08 +8.333e-01
+3.166e+03 +7.500e-01
+2.552e+08 +6.667-01
+1.938e+08 +5.833e-01
+1.323e+08 +5.000e-01
+7.091e+07 +4.1678-01
+9.483e+06 +3.333e-01
-5.1942+07 +2.500e-01
-1.1342+08 +1.6678-01
-1.748e+08 +8.333e-02
-2.362e+08 +0.000&+00

(@) Tensdo principal maxima (b) Escoamento da armadura

Figura 4.136 — TensOes e escoamento das armaduras no ponto 2

4.7.5 Modelo 2E

Na Figura 4.137(a) é apresentado o Modelo 2E, no qual foram inseridas armaduras de
costura inclinadas em 45° e dimensionadas segundo a ABNT NBR 9062 (2006). A curva que
relaciona a carga aplicada ao pilar de divisa e o deslocamento no ponto inferior do bloco é
mostrada na Figura 4.137(b).

A carga maxima suportada por esse modelo foi 862 kN para um deslocamento de 13,7

mm na parte inferior do bloco, o que indica a maior resisténcia entre os modelos da série 2.
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Figura 4.137 — Modelo 2E

O grafico da Figura 4.137(b), assim como para os outros modelos da série 2, apresentou
comportamento linear até o ponto 1, para uma carga de 250 kN. Em seguida, houve o
desenvolvimento de inumeras fissuras de flexdo na viga de equilibrio e na estaca de divisa,
como mostrado na Figura 4.138.

PE, Max. Principal

[Avg: 7%
+2.396e-02
+2.196e-02
+1.997e-02
+1.797e-02
+1.597e-02
+1.398e-02
+1.198e-02
+9.984e-03
+7.9872-03
+5.990e-03
+3.993e-03
+1.997e-03
+0.000e+00

Figura 4.138 — Fissuras relativas a carga maxima de 862 kN

Ao atingir a carga méaxima de 862 kN, indicada no ponto 2, houve o inicio do dano a
compressdo no concreto da regido da escora situada entre o pilar de divisa e a estaca, como
mostrado na Figura 4.139(b).
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Como pode ser visto no gréafico da Figura 4.137(b), apds o ponto 2 houve uma queda na
rigidez do elemento, marcada por uma intensa plastificacdo da regido da escora, 0 que
caracterizou o rompimento do concreto entre o pilar e a estaca. Na Figura 4.139(b) sdo
mostradas as deformac6es plasticas principais maximas na regido de divisa ap0s atingida a

carga maxima.

DAMAGEC PE, Max, Principal

(Awd: 75%0 (Avg: 75%
+8.000e-01 +2.848e-02
+7.333e-01 +2.611e-02
+6.6672-01 +2.373e-02
+6.000e-01 +2.1368-02
+5.333e-01 +1,599e-02
+4.667e-01 +1.661e-02
+4.000e-01 +1.4248-02
+3.333e-01 +1.187e-02
+2.667e-01 +9.493e-03
+2.000e-01 +7.1208-03
+1.333e-01 +4.747e-03
+6.6678-02 +2.373e-03
+0.000+00 +0.000&+00

(a) Dano a compressao no ponto 2 (b) Plastificacdo do concreto apds o ponto 2

Figura 4.139 — Dano pléastico na ruptura

A direcdo das deformacGes plasticas principais € mostrada na Figura 4.140. Presume-se
que as fissuras sejam perpendiculares a direcédo das deformacdes, assim, constata-se a formacéo
de fissuras de flexdo verticais na parte superior do bloco, e fissuras diagonais na regido da
escora entre o pilar e a estaca.

PE, Max, Principal

[Avg: 75%)
+2.845e-02
+2.611e-02
+2.373e-02
+2.136e-02
+1.89%9-02
+1l.661le-02
+1.4z24e-02
+1.187e-02
+9.493e-03
+7.120e-03
+4.747e-03
+2.373e-03
+0.000e+00

Figura 4.140 — Direcdo das deformacdes plasticas principais maximas
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Na Figura 4.141 séo apresentados os pontos A e B, onde se analisou a deformacéo
plastica principal maxima em funcéo da carga aplicada ao pilar. A curva que relaciona as duas
variaveis é apresentada no grafico da Figura 4.142.

mE
4
L/
1 %

=

(a) Corte A-A (b) Corte B-B
Figura 4.141 — Pontos analisados para a deformacao pléastica
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Forga aplicada ao P1 (kN)

0,0 1.0x107 2 010" 3. 0x107 4 0x10"
Deformacdo plastica

Figura 4.142 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A e B

O ponto A comecou a plastificar com a carga de 370 kN, j& o ponto B plastificou para a
carga de 756 kN. Verifica-se no grafico que apo6s atingida a carga maxima, houve uma intensa
deformac@o em ambos 0s pontos, 0 que caracteriza a perda de rigidez e ruptura do concreto.

No gréfico da Figura 4.143, é apresentada a curva que relaciona a tensdo principal de

compressdo e a deformacéo principal total para os pontos A e B. Constata-se no grafico que a
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tensdo maxima de compressdo no ponto A foi de 19,0 MPa, responsavel pelo inicio da perda
de rigidez do concreto na regido da escora. Ja no ponto B, a tensdo maxima de compresséo foi
de 4,4 MPa.

—io— PontoB
—O— FontoA

Tensfo principal de compressio (MPa)

0 T T T T T T T
0.0 1.0x10" 2 0x10°7 3 0x10" 40x10"

Deformacio princpal tofal

Figura 4.143 — Tenséo de compressao x deformacao nos pontos A e B

Na Figura 4.144 é apresentado o grafico que relaciona a tensdo principal de tracdo e a
deformacédo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo maxima de tragdo foi de 1,2 MPa, e no
ponto B, de 2,2 MPa.

0.5 4 E
—i— PontoB

—0O— Pontod

Tensiio principal de tragio (MPa)

0,0 . , . — — _
0.0 5.0x10° 1,0x10" 1,5x10" 2,0x10"

Deformacio principal total

Figura 4.144 — Tens&o de tracéo x deformacéo nos pontos A e B
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O modelo apresentou ruptura a tracdo, visto que a armadura do tirante principal escoou
antes do inicio do dano a compressdo no concreto da regido da escora. As armaduras de costura
inclinadas, indicadas nas Figuras 4.145(a) e (b), apresentaram escoamento, evidenciando a sua

eficiéncia em absorver tensdes de tragcdo transversais a escora, aumentando a sua resisténcia e

ductilidade.

5, Max. Principal l{.ﬁ.bsl ol AC YIELD e

(Avg: 75%) A (fva: 75%)
+5.025e+08 +1.000e+00 -
+4.313e+08 __J +9,1672-01
+3.602e+08 +8.333e-01 ]
+2,890e408 4+7.500e-01
+2.178e+08 ~ +6.6672-01
+1.467e+08 +5.833e-01
+7.551e4+07 _~ 45.000e-01
+4,352e+06 +4.1672-01 _
-6.681e+07 +3.333e-01
-1.380e408 +Z2.500e-01
-2.091e+08 +1.667e-01
-2.803e+08 - +8,333e-02
-3.515e+08 "---x-b‘ +0.000&+00

(a) tensdo principal maxima (b) escoamento da armadura

Figura 4.145 — Tensdes e escoamento das armaduras no ponto 2

4.7.6 Comparacao entre os modelos

No Quadro 4.2 é relacionada a carga maxima aplicada ao pilar de divisa, o deslocamento
vertical maximo, o modo de ruptura apresentado pelos modelos, a carga de inicio da
plastificacdo do concreto da escora, as tensdes principais no concreto, entre outras informacoes.
A determinacdo do modo de ruptura foi baseado na ocorréncia ou ndao do escoamento da
armadura principal antes do dano plastico no concreto da escora formada entre o pilar de divisa
e a estaca.
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Quadro 4.2 — Resultados: Modelo 2

Modelo | Modelo | Modelo | Modelo | Modelo

2A 2B 2C 2D 2E
Carga de inicio da fissuracéo —
Ponto 1 (kN) 250 250 250 250 250
Carga méxima (kN) 787 700 794 730 862
Deslocamento vertical (mm) 11,7 10,5 11,2 11,8 13,7
Modo de Ruptura C-T C C-T C T
Fator de carga ultimo 4, 1,51 1,35 1,53 1,40 1,66
Carga de plastificacdo da
escora — Ponto A (KN) 430 400 370 388 370
Tensdo maxima de compressao
na escora — Ponto A (MPa) 134 150 19.4 15,2 19,0
Tensdo maxima de tragdo na 16 16 14 15 12

escora — Ponto A (MPa)
Carga de plastificacéo — 620

Ponto B (kN) 550 775 679 756
Tensdo maxima de compressao

_ Ponto B (MPa) 2,5 2,5 3,9 4.4 4.4
Tensdo maxima de tracéo —

Ponto B (MPa) 2,7 2,5 2,3 2,4 2,2
Carga de escoamento da 787 i 794 i 786

armadura do tirante (kN)

Os modelos da série 2 resistiram a cargas maximas proximas da carga de projeto de 728
kN. Os Modelos 2A e 2C exibiram ruptura do tipo compressao-tracao, sendo que o concreto da
escora apresentou danos a0 mesmo tempo em que a armadura do tirante principal escoou ou
estava prestes a escoar.

Os Modelos 2B e 2D, por outro lado, romperam devido a compressao da escora, sendo
que aarmadura do tirante superior ainda ndo havia escoado quando houve a ruptura do concreto.
No entanto, observou-se uma maior ductilidade no comportamento p6s-pico do grafico que
relaciona a carga ao deslocamento, principalmente no Modelo 2D, que possui armaduras
verticais e horizontais dimensionadas segundo o CEB-FIP Model Code 1990 (1993). Assim,
estima-se que a armadura de costura contribuiu para esse efeito, sem, no entanto, proporcionar
ganho de resisténcia efetivo. A ductilidade apresentada na ruptura do Modelo 2D, por sua vez,
evidencia a eficiéncia do arranjo de armaduras horizontais e verticais para conduzir a uma
ruptura mais ductil,

Os Modelos 2C e 2E resistiram as maiores cargas e apresentaram as maiores tensoes de
compressdo atuantes na escora no ponto com a maior deformacao pléstica. Assim, constata-se

que a resisténcia da escora esta diretamente relacionada a resisténcia dos modelos.
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O Modelo 2E resistiu @ maior carga no pilar de divisa e apresentou ruptura do tipo
tracdo, sendo que a armadura do tirante principal escoou antes do dano no concreto da escora.
Isso evidenciou que armaduras dispostas transversalmente a escora de concreto aumentam a
sua resisténcia ao absorver tensdes de tracdo e promover o confinamento.

Considerando a carga caracteristica de Fx = 520 kN e a carga Ultima suportada pelo
modelo “F,”, tem-se que o fator de carga Gltimo “A,,” é dado por A, = F,/F). Como na analise
ndo-linear foram utilizados valores caracteristicos das propriedades dos materiais, a seguranca
da estrutura deve ser verificada pelos limites das Equacdes 4.82 e 4.83 dadas por Souza (2004),
sendo que a primeira é relativa a ruina devido ao colapso do concreto a compresséo, e a segunda

a ruptura devido ao escoamento do aco.

A=A =vrv.=14.1,4=196 (4.82)

A=A =¥p¥s = 1,4.1,15 = 1,61 (4.83)

Ao analisar os fatores de carga ultimos dos Modelos 2A, 2B, 2C e 2D, constatou-se que
a seguranca nao foi verificada, visto que ndo atingiram o valor de 1,96, relativo a seguranga em
um colapso atribuido a compressdo do concreto da escora. Dessa forma, sugere-se que 0S
modelos sejam redimensionados, a fim de se aumentar a resisténcia da escora e limitar
superiormente a taxa de armadura do tirante, de modo a garantir o seu escoamento antes da
ruptura do concreto.

Nesse aspecto, 0 melhor modelo dentre os analisados na série 2 é o Modelo 2E, o qual
apresentou ruptura do tipo tragdo, visto que a armadura principal escoou antes da ruptura do
concreto, com fator de carga ultimo igual a 1,66, maior do que o limite dado pela Equacéo 4.83,

verificando-se, portanto, a sua seguranca.



219

4.7 ANALISE DO MODELO 3 COM ARMADURAS

4.7.1 Modelo 3A

Detalhes das armaduras do Modelo 3A sdo mostrados na Figura 4.146(a). No grafico da
Figura 4.146(b) é apresentada a curva que relaciona a carga aplicada ao pilar e o deslocamento
vertical na parte inferior do bloco, indicada no ponto A.

777

Local de I
. ~ 700 E"f @
aplicacdo da ] ®
carga 600 -
._‘-.\_f/ 4
/8 (p12,5 — 500 H
% 400 -
ﬁ 4
i 300
| X g 200 -
A = l
100 <
o T 1 T T T T L T T T 177
> L] 2 4 & B 10 12 14 16 18 20 22 24
8 (P20 Dezlocamento (mm)
(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.146 — Modelo 3A

O gréfico apresentou comportamento linear até a carga de aproximadamente 200 kN,
indicada no ponto 1, a partir da qual o modelo comecou a apresentar 0s primeiros danos a tracao
e deformacdes plasticas devido a flexdo na estaca, como indicado na Figura 4.147(a).

As fissuras de flexdo se desenvolveram até a carga de 723 kN, indicada pelo ponto 2, e

predominaram na estaca conforme mostrado na Figura 4.147(b).



220

PE, Max, Principal PE, Max. Principal

(Avg: 75%) [Awg: 75%)
+7.752e-04 +1.134e-02
+7.106e-04 +1.03%e-02
+6.460e-04 +9.44%9e-03
+5.814e-04 +58.504e-03
+5.168e-04 +7.55%e-03
+4.522e-04 +6.614e-03
+3.876e-04 +5.670e-03
+3.23530e-04 +4.725e-03
+2.584e-04 +3.780e-03
+1.958e-04 +2.8352e-03
+1.292e-04 +1.590e-03
+6.460e-05 +9.44%e-04

s \ +0.000e+00 +0,0008+00
at BN fa
(a) Primeiras fissuras na estaca: (b) Fissuras relativas a carga de
carga de 200 kN 723 kN (ponto 2)

Figura 4.147 — Desenvolvimento das fissuras no modelo

A partir do ponto 2 a regido do bloco entre o pilar e a estaca comegou a apresentar danos
plasticos devido a tragdo, com uma fissura que teve inicio na parte superior e se propagou na
linha de ruptura entre o pilar e a estaca. A deformacéo plastica principal maxima relativa ao
ponto 3 é apresentada na Figura 4.148(a).

Ap06s o ponto 2 também se desenvolveram danos a compressao na parte inferior do
bloco, no canto de ligacdo com a estaca, como mostrado na Figura 4.148(b). O dano a
compressdo apresentado na figura corresponde a carga maxima de 727 kN, indicada no ponto

3 do gréfico.
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PE, Max. Principal CAMAGEC

(Awd: 75%) (Awg: 75%:)
+1.442e-02 +8.000e-01
+1.322e-02 +7.333e-01
+1.2028-02 +6.667-01
+1.082e-02 +6.000e-01
+0.616-03 +5.333e-01
+8.414e-03 +4 667e-01
+7.212e-03 +4.000e-01
+6.0108-03 +3,333e-01
+4.808e-03 +2.667e-01
+3.6068-03 +2.000e-01
+2.404-03 +1.333e-01
+1.202e-03 +6.6678-02
+0.0008+00 +0.000+00

(a) Plastificacao do concreto no ponto 3 (b) Dano a compressédo no ponto 3

Figura 4.148 — Dano pléastico no ponto 3 (727 kN)

Ap06s 0 ponto 3, a estaca comegou a apresentar danos & compressao, 0 que caracterizou
a ruptura devido a flexdo da estaca, com o esmagamento do concreto apds o escoamento da
armadura longitudinal. A deformacéao plastica principal maxima exibida pelo modelo ap6s o
ponto 3 é mostrada na Figura 4.149(a). Ja a regido da estaca em que o concreto apresentou

danos a compressao ap6s o ponto 3 € indicada na Figura 4.149(b).

FPE, Max, Principal DAMAGEC

(Avg: 7S%) CBwg: 75%)
+1.546e-02 +3.000e-01
+1.417e-02 +7.333e-01
+1.288e-02 +6.667e-01
+1.15%=-02 +6.000e-01
+1.031e-02 +5.333e-01
+9.018e-03 +4.667e-01
+7.730e-03 +4.000e-01
+6.441e-03 +3.333e-01
+5.153e-03 +2.667e-01
+3.865e-03 +2.000e-01
+2.577e-03 +1.333e-01
+1.288e-03 +6.667e-02
+0.000e400 +0.000e+00

(a) Plastificacdo do concreto apds o ponto 3

(b) Dano a compressdo apds o ponto 3

Figura 4.149 — Dano plastico apdés o ponto 3
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A direcdo das deformacdes plasticas principais méaximas sdo mostradas na Figura 4.150,
sendo que as fissuras no concreto sdo perpendiculares a direcdo das deformac6es. Presume-se
que a falta da armadura de costura ocasionou uma concentracao de deformacdes entre o pilar e

a estaca, formando uma linha de ruptura.

PE, Max, Principal

Chwg: 75%:)
+1.546e-02
+1.417e-02
+1.288e-02
+1.15%-02
+1.031e-02
+9.018e-03
+7.730e-03
+6.441e-03
+5.153e-03
+3.865e-03
+2.577e-03
+1.288e-03
+0.000e+00

Figura 4.150 — Direcdo das deformacdes plasticas principais maximas

Na Figura 4.151 sdo apresentados os pontos A, B e C, onde se analisou a deformacéo
plastica principal maxima em funcéo da carga aplicada ao pilar. A curva que relaciona as duas
variaveis é apresentada no gréfico da Figura 4.152.
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Figura 4.151 — Pontos analisados para a deformacao plastica
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Figura 4.152 — Curva carga x deformacao plastica nos pontos A, Be C

Constatou-se que o ponto A comegcou a plastificar com a carga de 723 kN, ja o ponto B
plastificou com a carga de 470 kN, e o ponto C com a carga de 290 kN. Verifica-se no grafico
que apds atingida a carga maxima, houve uma intensa deformacgdo em ambos 0s pontos, o que
caracteriza a perda de rigidez e ruptura do concreto.

No gréafico da Figura 4.153, € apresentada a curva que relaciona a tensdo principal de

compressdo e a deformacéo principal total para os pontos A, B e C. Constata-se no grafico que
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a tensdo méxima de compressao no ponto A foi de 3,8 MPa, no ponto B de 0,9 MPa, e no ponto
C de 23,2 MPa.
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—o— Pontod |

Tensdo principa de compressdo (MPa)

—— FontoB

—-ﬂ—?ﬂﬂtﬂc
E 1 T IQ ] T T . T T ]
0.0 1.0x10" 2.0x107 3.0x107

Dieformacio principal total

Figura 4.153 — Tenséo de compressao x deformacéo nos pontos A e B

Na Figura 4.154 é apresentado o grafico que relaciona a tensdo principal de tracdo e a
deformacéo nos pontos A e B. No ponto A a tensdo méxima de tracéo foi de 2,4 MPa, no ponto
B de 3,0 MPa, e no ponto C de 0,6 MPa.

Tensiio principal de tragio (MPa)

. , . , . , ;
0.0 5.0x10°7 10x10" 15107 2,0x10"

Deformagio principal total

Figura 4.154 — Tenséao de tracgéo x deformacao nos pontos A e B
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Verifica-se que houve o predominio da compresséo no ponto C, localizado na estaca, e
0 predominio da tracdo no ponto B, na parte posterior do bloco.

Nas Figuras 4.155(a) e (b) sdo apresentadas as tensdes principais e 0 escoamento das
armaduras, respectivamente. Constata-se que as armaduras do bloco ndo entraram em
escoamento, porém as armaduras da estaca escoaram, evidenciando a ruptura do elemento por
flex&o, com excessiva deformacdo das armaduras, seguida pelo esmagamento do concreto na

regiao comprimida.

S, Max. Principal (Abs) | 7 . AT TIELD

(Awag: 75%) [ {Avg: 75%)
+5.007e+05 +1.000e400
+4.173e+05 +9.167e-01
+3.33%=+058 - +8.333e-01
+2.504e+06 S = e +7.500e-01 [\l‘;:
+1.670e+05 R e S| . o 8 +6.667e-01 -~
+8.356e+07 o | +5.833e-01 [
+1.2531e+05 +5.000e-01
-8.331e4+07 +4.167e-01
-1.667e+05 +3.333e-01
-2.502e4+08 +2.500e-01
-3.336e4+08 +1.667e-01
-4.,171e+08 +8.333e-02
-5.005e4+08 +0.000e+00
(c) tens&o principal méxima (d) escoamento da armadura

Figura 4.155 — TensGes e escoamento das armaduras no ponto 3

4.7.2 Modelo 3B

Detalhes das armaduras do Modelo 3A sdo mostrados na Figura 4.156(a), no qual foram
inseridas as armaduras de costura dimensionadas segundo a ABNT NBR 9062 (2006).

No gréfico da Figura 4.156(b) é apresentada a curva que relaciona a carga aplicada ao
pilar e o deslocamento vertical na parte inferior do bloco, indicada no ponto A.
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Figura 4.156 — Modelo 3B

Assim como para 0 modelo anterior, os primeiros danos surgiram na estaca devido a
flexdo para uma carga de 200 kN relativa ao ponto 1 indicado no grafico. As fissuras de flexao
se desenvolveram até atingir a carga maxima de 741 kN, referente ao ponto 2. Na Figura 4.157

é apresentado o padréo de fissuragdo no Modelo 3B no ponto 2.

PE, Max. Principal
(Avg: T5%)
+1.050e-02
+9.626e-03
+5.751e-03
+7.876e-03
+7.001e-03
+6.126e-03
+5.251e-03
+4.376e-03
+3.500e-03
+2.62%2e-03
:f. +1.750e-03
A +2.751e-04
+0.000e+00

af

o
L

Figura 4.157 - Fissuras relativas a carga maxima de 741 kN (ponto 2)
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Apos atingida a carga maxima, no ponto 2, teve inicio uma intensa deformacéo pléastica
e na regido comprimida da estaca, como indicado na Figura 4.158(a). Nesse local, ocorreu o
dano do concreto a compressdo (Figura 4.158(b)), o que evidenciou a ocorréncia do

esmagamento e ruptura do concreto.

PE, Max. Principal DAMAGEC

(Bwg: 75%) (Bvg: 75%)
+2.914e-02 +5.000e-01
+2.671e-02 +7.333e-01
+2.428e-02 +6.667e-01
+2.1585e-02 +6.000e-01
+1.94Z2e-02 +5.333e-01
+1.700e-02 +4.667e-01
+1.457e-02 +4.000e-01
+1.214e-02 +3.333e-01
+9.712e-03 +2.667e-01
+7.284e-03 +2.000e-01
+4.856e-03 +1.333e-01
+2.428e-03 +6.667e-02
+0.000e400 +0.000e+4+00

(a) deformacdo plastica principal maxima (b) dano a compressédo

Figura 4.158 — Dano pléastico no ponto 2 (741 kN)

Verifica-se que o bloco ndo apresentou deformacdes plasticas na regido entre o pilar e
a estaca. Assim, presume-se que a insercdo de armaduras de costura evitou o aparecimento de
danos plésticos no bloco, os quais ficaram restritos a estaca. As armaduras do bloco nédo
apresentaram escoamento, como evidenciado pela Figura 4.159(a). Por outro lado, as armaduras

da estaca escoaram conforme mostra a Figura 4.159 (b).

%, Max. Principal {Abs) aC YIELD £

(Avg: 75%) (Avg: 75%) a :
+5.019e+08 +1.000e+00 1 ey
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+2.512e+06 +7500e-01 ML LK
+1.676e+08 +6.6672-01 Lol
+5.402e+07 +5.533e-01 ' --ﬁl:'-
+4 568e+05 I +5.000e-01 R R
-8,311e+07 =y +4.1678-01 o
-1.667e+08 +3.3338-01 IR
-2 502e+08 | | +2,500e-01
-3,338e+03 +1.667e-01
-4.174e+03 | +5.333e-02
-5.009e+03 ‘ +0.000e+00

(c) tensdo principal maxima (d) escoamento da armadura

Figura 4.159 — Tensdes e escoamento das armaduras no ponto 2
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Desse modo, constata-se que o modelo rompeu devido a flexdo na estaca, ap6s um

extenso escoamento da armadura e esmagamento do concreto da regido comprimida.

4.7.3 Modelo 3C

Na Figura 4.160(a) é apresentado o Modelo 3C, com as armaduras de costura
dimensionadas segundo o CEB-FIP Model Code 1990 (1993). No gréafico da Figura 4.160(b) é
mostrada a curva que relaciona a carga aplicada ao pilar e o deslocamento vertical na parte

inferior do bloco.
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Figura 4.160 — Modelo 3C

O padréo de fissuracdo e o comportamento do Modelo 3C foi muito semelhante ao do
Modelo 3B, o que evidencia que a inser¢do de um estribo horizontal a mais na parte inferior do
bloco ndo trouxa grandes contribuicdes no comportamento da estrutura. A carga maxima
suportada pela estrutura foi de 739 kN.

As deformacdes plasticas principais maximas apds o ponto 2 sao apresentadas na Figura
4.161(a), e 0 dano a compressao no concreto € mostrado na Figura 4.161(b). Fica evidente que
na regiao tracionada da estaca predominaram fissuras de flex&o, e na parte comprimida do

concreto houve o esmagamento do material, caracterizando sua ruptura.
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PE, Max. Principal DAMAGEC

(Avg: 75%) (Awvg: 75%)
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+0.,000e+00 +0.,000=e+00

(a) deformacao plastica principal maxima (b) dano a compressao

Figura 4.161 — Dano pléastico apos o ponto 2

Como para 0 modelo anterior, ndo houve o escoamento das armaduras do bloco, sendo
que as armaduras da estaca entraram em escoamento, e a estaca rompeu por flexdo com o
esmagamento do concreto. Na Figura 4.162(a) sdo apresentadas as tensOes atuantes nas
armaduras, e na Figura 4.162(b) sdo indicadas as regides que entraram em escoamento.
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-5.007e+03 +0.000&+00
(c) tensdo principal maxima (d) escoamento da armadura

Figura 4.162 — Tensdes e escoamento das armaduras no ponto 2
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4.7.4 Modelo 3D

O Modelo 3D é apresentado na Figura 4.163(a), no qual a armadura de costura,
dimensionada segundo a ABNT NBR 9062 (2006), foi disposta na diagonal a 45°. No grafico

da Figura 4.163(b) é apresentada a curva que relaciona a carga aplicada ao pilar e o
deslocamento vertical na parte inferior do bloco, indicada no ponto A.

B 7——T—T

Local de

aplicacdo da 700 4 @ i
carga

E &00 - 4
8pl2,5 = 1 T
/ f: 400 ]

5
= 300 -
L] = 100 _- -

A SRR _
0 T T T T T T T T T T T

8 920

Deslocamento (mm)
(a) Detalhe das armaduras (b) Curva carga x deslocamento

Figura 4.163 — Modelo 3D

Constatou-se que o comportamento desse modelo também foi muito semelhante ao dos
Modelos 3B e 3C, sendo que houve o predominio de fissuras devido a flexao na estaca.

Antes de atingir a carga maxima (ponto 2), a regido entre o pilar e a estaca apresentou
deformac@es plasticas, como mostrado na Figura 1.64. Isso evidencia que as armaduras de
costura inclinadas ndo foram téo eficientes quanto as horizontais. No entanto, ap6s atingir a
carga maxima, as deformacoes plasticas que predominaram foram as ocorridas na estaca devido
a flexdo, como mostrado nas Figuras 4.165(a) e (b).

Para a carga maxima de 735 kN houve a ruptura da estaca devido a flexdo, com o

predominio do dano a compresséo na regido de concreto comprimido da estaca.
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Figura 4.165 — Dano pléastico apds o ponto 2

As tensdes atuantes nas armaduras e os locais com escoamento sao mostrados nas
Figuras 4.166(a) e (b), respectivamente. Constata-se que ndo houve escoamento das armaduras

do bloco, sendo que as armaduras da estaca escoaram, causando a ruptura a flexdo por meio do

esmagamento do concreto comprimido.
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Figura 4.166 — Tens@es e escoamento das armaduras no ponto 2

4.7.5 Comparagao entre os modelos

No Quadro 4.3 sdo apresentados os valores da carga maxima, o respectivo deslocamento

vertical e 0 modo de ruptura observado para cada modelo analisado.

Quadro 4.3 — Resultados: Modelo 3
Modelo 3A Modelo 3B Modelo 3C Modelo 3D

Carga de inicio
da fissuracao — 200 200 200 200
Ponto 1 (kN)
Carga maxima

(kN) 727 741 739 735
Deslocamento 16,42 16,22 15,98 16,24
vertical (mm)

Modo de x 5 3 3
Flexdo da estaca | Flexdo da estaca | Flexdo da estaca | Flexdo da estaca
ruptura
Fator de carga 1.40 1,42 1,42 1,41
altimo 4, ’ ’ ' |

Constatou-se que o comportamento dos modelos da série 3 foi muito semelhante, e que
a variagao no arranjo das armaduras do bloco n&o ocasionou grande variagdo na resisténcia. O
fator limitante nos modelos foi a capacidade da estaca de resistir a flex&o, visto que todos
romperam devido ao escoamento das armaduras da estaca e posterior ruptura do concreto na

area comprimida.
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Embora os modelos tenham rompido devido a flexdo na estaca, observou-se que as
armaduras de costura foram fundamentais para conservar a resisténcia do concreto entre o pilar
e a estaca, e evitar o rompimento localizado devido ao cisalhamento existente na linha de
ruptura dessa regido.

No Modelo 3A, observou-se a formagéo de danos plésticos na linha de ruptura formada
entre o pilar e a estaca. Assim, constatou-se que o arranjo de armaduras mais eficiente foram as
armaduras de costura horizontais dimensionadas segundo a ABNT NBR 9062 (2006), presentes
no Modelo 3B, que impediram a formacdo de danos plasticos na linha de ruptura. O arranjo de
armaduras de costura inclinadas do Modelo 3D ndo trouxe vantagens para a estrutura, visto que
esse modelo apresentou deformacdes plasticas entre o pilar e a estaca.

Como a ruptura ocorreu devido a flexdo na estaca, presume-se que a seguranca nao foi
verificada, visto que ndo foi alcancado o fator de carga ultimo de 1,61 relativo ao colapso
atribuido ao ago. Assim, sugere-se que seja realizado um redimensionamento da estaca,
aumentando-se a sua capacidade de resistir & flexao, de forma a induzir uma ruptura no bloco.

O deslocamento vertical maximo dos Modelos 1, 2 e 3 foi em média 9 mm, 12 mm e 16
mm, respectivamente. Dessa forma, constata-se que o deslocamento do Modelo 3 foi
expressivamente maior do que o dos outros modelos. Consequentemente, esse fator deve ser

levado em conta quando da utilizacdo do Modelo 3 em fundagdes divisa.
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5 CONCLUSOES

Uma metodologia para o dimensionamento das armaduras de fundacgdes localizadas nas
divisas de terrenos foi proposta neste estudo, e o efeito da variagcdo das armaduras de costura
da regido de divisa foi investigado por meio de analises numéricas no programa ABAQUS,
considerando a ndo-linearidade do comportamento do concreto e do a¢o. Assim, foram testados
ao todo treze modelos de concreto armado, com a variacdo do arranjo das armaduras
secundaérias.

Por meio das analises das tensdes elasticas atuantes nos modelos, foi possivel propor
um roteiro de dimensionamento para as fundacgdes de pilares localizados nas divisas de terrenos,
de modo a identificar os locais mais criticos onde as armaduras deveriam ser dispostas
corretamente. Constatou-se que com a consideracdo das estacas e do solo, houve uma
redistribuicdo de tensdes na viga de equilibrio, com a concentracdo de tracdo em sua parte
inferior, préxima ao bloco interno. Assim, estima-se que as armaduras dessa regido devem ser
apropriadamente dimensionadas, de modo a considerar os deslocamentos gerados pelas estacas.

Na analise numérica ndo-linear foram utilizados os valores caracteristicos das
propriedades dos materiais, assim, para a verificacdo da seguranca foi considerado o fator de
carga ultimo.

Verificou-se que a metodologia proposta possibilitou o dimensionamento de estruturas
da série 1 que apresentaram ruptura a compressao e alcancaram fatores de carga Ultimos maiores
do que 1,96, atribuido ao colapso do concreto, 0 que atestou a segurancga da estrutura. No
entanto, sabe-se que o ideal seria a obtencdo de uma ruptura mais dictil, com o escoamento do
aco antes do colapso do concreto. Assim, seria adequada a realiza¢do de um redimensionamento
da estrutura, garantindo a ruptura a tracao.

Dentre os modelos da série 1 analisados, o que demonstrou maior eficiéncia foi o
Modelo 1D, com armaduras de costura inclinadas em 45° que foram capazes de absorver parte
da tracdo transversal, resultando em um diagrama pds-pico da curva carga-deslocamento
caracteristico de uma ruptura mais ductil.

Constatou-se ainda que as armaduras de costura calculadas segundo a ABNT NRB 9062
(2006) e o CEB-FIP Model Code 1990 (1993) foram muito préximas para os Modelos 1B e 1C,
assim, as estruturas apresentaram comportamento semelhante.

Para os modelos da série 2, o fator de carga ultimo ficou abaixo do limite adequado para
0s Modelos 2A, 2B, 2C e 2D. Assim, sugere-se um redimensionamento para aumentar a
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resisténcia da escora e limitar superiormente a taxa de armadura do tirante principal, a fim de
se garantir o escoamento do ago antes da ruptura do concreto da escora.

Contudo, estima-se que o melhor modelo foi o 2E, com as armaduras de costura
inclinadas em 45°, uma vez que apresentou ruptura a tracdo, com o escoamento do aco do tirante
principal antes do colapso do concreto, sendo que seu fator de carga ultimo foi igual a 1,66,
maior do que o limite de 1,61 relativo ao colapso do ago, o que atestou a seguranca da estrutura,
e demonstrou a viabilidade do dimensionamento desse arranjo de armaduras.

Verificou-se ainda que as armaduras secundarias verticais calculadas segundo o CEB-
FIP Model Code 1990 (1993) aumentaram a resisténcia do elemento, e combinadas as
armaduras horizontais de costura proporcionaram uma ruptura mais ductil ao Modelo 2D.

Dentre os modelos da série 3, verificou-se que o fator limitante foi a resisténcia da estaca
a flexdo, uma vez que as deformacdes plasticas principais e 0 dano a compressao se
concentraram na estaca, que foi a responsavel por absorver a flexdo gerada pela excentricidade
do pilar. Assim, sugere-se um redimensionamento da estaca, aumentando a sua resisténcia a
flexd@o, a fim de impor a ruptura ao bloco.

E importante destacar que a eficiéncia dos modelos analisados no presente trabalho
depende da efetiva contribuicdo do solo, e de uma correta suposicao dos valores do coeficiente
de mola para a sua representagdo discretizada. Assim, deve-se analisar com cautela a
possibilidade de futuras escavagdes vizinhas, ou outras situacdes que possam levar a
descompressao do solo, que invalidariam a sua suposta contribuicao.

Portanto, o Modelo 3 apenas teria sua estabilidade garantida com a efetiva contribuicéo
do solo. Assim, quanto a viabilidade de nédo se utilizar a viga de equilibrio em fundacdes de
divisa, cada caso deve ser analisado com cautela, visto que o exposto no presente trabalho trata
de um prédio de apenas trés pavimentos, referente ao estudo de caso, e ndo se mostrou viavel,
visto a necessidade de redimensionamento da estaca para aumentar a sua resisténcia a flexao e

diminuir o seu deslocamento lateral elevado.
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