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RESUMO

Blocos sobre estacas sdo elementos estruturais destinados a transferir acdes da superestrutura
para um conjunto de estacas. O seu dimensionamento é geralmente realizado por meio de
formulagdes analiticas, considerando-se um modelo de escoras e tirantes. Apesar dos avangos
nos estudos, ndo ha um procedimento padrdo para o projeto de blocos sobre estacas. Por ser um
elemento que nao permite inspecao visual, € muito importante conhecer seu comportamento em
servico, para poder dimensiona-lo de forma mais eficiente e se obter o melhor desempenho do
elemento. Neste contexto, este trabalho teve por objetivo analisar a influéncia da armadura
blocos sobre duas estacas submetidos a excentricidades. As simulagdes numéricas foram
desenvolvidas com o0 emprego do programa computacional ABAQUS, baseado no Método dos
Elementos Finitos, considerando a ndo linearidade fisica dos materiais. A validacdo do modelo
demonstrou complexidade de reproducdo dos resultados experimentais do modelo de
referéncia, observando maior rigidez no modelo numérico. No entanto, os resultados em relacéo
a carga de ruptura e a evolucdo de fissuracdo foram satisfatorios. Ao todo foram simulados
numericamente dezesseis modelos, variando-se a posicdo dos pilares, a area de aco da armadura
principal, aarmadura superior e 0s estribos horizontais. Com isso, foi possivel analisar a relagéo
forca-deslocamento, a distribuicdo de tensdes principais, a fissuragdo e a deformacdo da
armadura principal. As principais conclusdes foram que a excentricidade do pilar altera o
modelo de escoras e tirantes e as variacdes das armaduras podem interferir nos resultados. Com
relacdo as armaduras secundarias, concluiu-se que sua utilizacdo ndo influenciou
significativamente na capacidade resistente dos blocos. Portanto, as conclus6es obtidas indicam
que existe a necessidade de mais estudos sobre o tema buscando compreender o funcionamento

dos blocos de fundacdo para realizacdo de um projeto adequado.

Palavras-chave: Fundagdo; escoras e tirantes; analise numérica; elementos finitos.



ABSTRACT

Pile caps are structural elements used to transfer actions from the superstructure to a group of
piles. The design of caps is normally made through analytical formulations, considering a strut
and tie method. Even with advances in studies, there is no standard procedure for designing pile
caps. As it is an element that does not allow visual inspection, it is very important to know its
behavior in service in depth, in order to be able to dimension it more efficiently and obtain the
best performance from the element. This work aimed to carry out a the influence of pile caps
submitted to eccentricities. The numerical analyses are executed using ABAQUS software,
based on the Finite Elements Method, considering non-linearity of the materials. The calibration
study demonstrated the complexity of reproducing the experimental results of the reference
model. However, the results in relation to the load and the cracking evolution were satisfactory.
Sixteen models were numerically simulated, varying the position of the collumn, the steel area
of the reinforcement and seccundary reinforcement. It was possible to analyze the force-
displacement relationship, the stresses, cracking and strain of the models. The main conclusions
were that the eccentricity of the column alters the model of struts and ties and variations in
reinforcement can interfere with the results. With regard to secondary reinforcement, it was
concluded that its use did not significantly increased the resistant capacity of the caps. The
conclusions indicate that there is a need for more studies to understand behavior of pile caps to

carry out an adequate project.

Keywords: Foundation; strut and tie; numerical analysis; finite elements.
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1 INTRODUCAO

Fundacdo é o conjunto de elementos estruturais destinados a transferir seguramente as
cargas da superestrutura a camada resistente do solo. O tipo de fundacdo mais adequado é
determinado considerando fatores como a topografia do local, o tipo de solo, as acdes
incidentes, os aspectos dos edificios limitrofes, a disponibilidade no mercado e a viabilidade
econémica (ALONSO, 2019).

As fundagdes podem ser classificadas em superficiais (rasas) ou profundas. De acordo
com a NBR 6122:2019, as fundagdes superficiais transmitem as cargas ao solo principalmente
pela sua base, enquanto em fundacdes profundas as cargas sdo transmitidas por sua superficie
lateral ou base, ou ainda por ambos, sendo sua base apoiada em uma profundidade superior a
oito vezes a sua menor dimensdo em planta e no minimo trés metros.

As estacas sdo um tipo de fundacdo profunda frequentemente utilizadas em projetos
(ALONSO, 2019). Conforme Campos (2015), estas sdo consideradas elementos estruturais
esbeltos e sua execucdo ocorre com 0 uso de equipamentos mecanizados. Com relacdo ao
material, as estacas podem ser de concreto, madeira ou aco.

Nas fundagdes profundas, a ligacdo entre a superestrutura e as estacas ou tubuldes é
realizada por meio do bloco de fundagdo (REBELLO, 2008). Segundo a NBR 6118:2014 o
referido elemento de transicdo é denominado bloco de fundacdo, enquanto na norma brasileira
especifica de fundacBes, a NBR 6122:2019, o mesmo elemento é definido como bloco de
coroamento.

O bloco de fundacdo ou bloco de coroamento se faz necessério devido as
descontinuidades entre os pilares e as estacas (NBR 6118:2014). A dificil inspecdo visual e
monitoramento do funcionamento dos blocos de fundacdo em servico demanda cuidados
especiais, devido a sua localizacdo enterrada, visto que s@o fundamentais para a seguranca da
superestrutura (BAVARESCO, 2016).

O conhecimento do comportamento do bloco de fundagéo € imprescindivel para que seu
dimensionamento seja realizado de forma eficaz, garantindo o bom desempenho da edificacédo
(SOUZA e DELALIBERA, 2022). Sendo assim, cada vez mais estudos sdo realizados com
visibilidade ao tema, com modelos fisicos cada vez mais realistas (BAVARESCO, 2016).

De acordo com Souza (2004), o dimensionamento dos blocos sobre estacas é realizado
frequentemente pela Teoria da Flexdo ou pelo Método das Bielas. A Teoria da Flexdo considera

que o bloco apresenta o comportamento de viga, sendo um método geralmente utilizado para o
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dimensionamento de blocos caracterizados como flexiveis. Para blocos rigidos, estudos vém
consolidando o Método das Bielas como o mais apropriado para o dimensionamento (MIGUEL,
2000).

Dentre as pesquisas existentes acerca do funcionamento dos blocos de fundacéo,
destacam-se os experimentos de Blevot e Frémy (1967), que ensaiaram blocos sobre duas, trés
e quatro estacas, submetidos a carga centrada. O Método das Bielas, que tem como base 0
estudo citado, considera o fluxo de tensbes no interior do bloco representado por uma trelica
espacial, em que as regides comprimidas sdo representadas pelas escoras e as regides
tracionadas sdo definidas pelos tirantes, estando interligados por nés.

No Método das Bielas, as forcas de compressao nas escoras sao resistidas pelo concreto,
enguanto as forcas de tracdo sdo resistidas pelas armaduras (tirante). O dimensionamento do
bloco deve ser realizado de forma criteriosa, visto que a area de aco deve ser suficiente para
suportar as tensfes e garantir a seguranga da estrutura, porém néo tdo conservadora, visando
manter uma boa relacéo custo-beneficio.

A NBR 6118:2014 recomenda o Método das Bielas para o dimensionamento de blocos
sobre estacas, sendo aplicavel para estacas distanciadas igualmente do centro do pilar, com
pilares de se¢do quadrada e submetidos a acéo centrada. A norma brasileira ndo apresenta um
roteiro para verificagdes e dimensionamento, principalmente se tratando das armaduras
construtivas do bloco (DELALIBERA, 2006).

Como observado por Bavaresco (2016), algumas recomendacdes normativas ainda
propdem a Teoria da Flexdo para o dimensionamento de blocos de fundacdo. Com relagdo as
normas que recomendam o Método das Bielas, sdo observadas discrepancias entre o
dimensionamento e as verificacoes.

Apesar dos avancos nas pesquisas, ainda ndo ha um procedimento padrdo para o projeto
de blocos sobre estacas que consiga abranger todas as situagdes existentes (SOUZA et al.,
2009). Fatores como a excentricidade de pilares, a geometria de pilares e a quantidade de estacas
gue compdem o bloco podem alterar o modelo de escoras e tirantes conhecido.

Visto a importancia do estudo do comportamento blocos de fundacao para garantir a
seguranca da estrutura, no presente trabalho sera realizada a analise da influéncia das armaduras
de um bloco de concreto sobre duas estacas considerando excentricidades de pilares, por meio

de um programa computacional baseado no Método dos Elementos Finitos (MEF).
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1.1 Justificativa

Os blocos de fundagdo sdo de grande importancia para a seguranca da estrutura, porém
a sua localizagdo é de dificil inspecdo em servico. Com isso, torna-se ainda mais relevante
compreender seu comportamento para o dimensionamento adequado.

O Método das Bielas geralmente é utilizado como base para o dimensionamento de
blocos rigidos, porém ndao ha um procedimento padrao aceito para o projeto. A NBR 6118:2014
recomenda o dimensionamento dos blocos com base em modelos de escoras e tirantes, no
entanto a posicao do pilar no bloco de fundacdo pode gerar excentricidades e alterar o modelo
conhecido. A quantificacdo da armadura principal do bloco, responsavel pela absorcdo das
tensOes de tracdo, e das armaduras secundarias sdo determinantes para o bom funcionamento
da estrutura, e devem atender as necessidades de seguranga e economia.

Visto isso, o presente trabalho visa analisar a influéncia das armaduras em um bloco de
concreto sobre duas estacas, considerando a influéncia da excentricidade do pilar. A anélise dos
modelos seréa realizada por meio de métodos numéricos, que € vantajoso em relacdo aos
métodos analiticos e experimentais, pois possibilita a analise de resultados otimizando tempo e

recursos.

1.2 Objetivos

1.2.1 Objetivo geral

Este trabalho tem por objetivo geral analisar a influéncia das armaduras de um bloco de

concreto armado sobre duas estacas, considerando a excentricidade do pilar.

1.2.2 Obijetivos especificos

Os objetivos especificos deste trabalho séo:

e Analisar o comportamento do bloco sobre duas estacas para a variacdo da area de ago
da armadura principal,;

e Comparar a distribuicdo de tensdes em blocos sujeitos a excentricidade;

e Analisar o comportamento de fissuracdo no concreto de blocos com excentricidade de
pilar;

e Verificar a influéncia da armadura da armadura superior no bloco; e
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e Verificar a influéncia dos estribos horizontais do bloco.

1.3 Estrutura do trabalho

O presente trabalho encontra-se estruturado em seis capitulos e um anexo.

No Capitulo 1 é apresentada uma contextualizacdo sobre o tema. Também sdo expostos
a definicdo do problema, as justificativas e os objetivos gerais e especificos deste trabalho

O Capitulo 2 consiste em uma revisdo bibliografica, em que sdo apresentados aspectos
importantes sobre os blocos de fundagdo, com destaque para 0 Método das Bielas. Além disso,
sd0 expostos o0s principais estudos numeéricos e experimentais acerca dos blocos de fundacéo,
que ddo base a esse trabalho. Por fim, sdo apresentadas algumas das recomendacdes pata o
projeto de blocos sobre duas estacas.

No Capitulo 3 estdo dispostos os aspectos da modelagem numérica. Foi realizada uma
breve introducdo sobre 0 Método dos Elementos Finitos e do software utilizado. Além disso,
foram descritos os modelos constitutivos para o concreto e para 0 ago, necessarios para a analise
numérica.

No Capitulo 4 séo descritos 0os modelos estudados, contendo suas dimensdes, materiais
e demais caracteristicas.

No Capitulo 5 tem-se a validacdo do modelo numérico a partir da comparacdo dos
resultados com os experimentais. Sao descritos os principais métodos e aspectos considerados
na modelagem dos blocos sobre estacas.

No Capitulo 6 sdo mostrados os principais resultados obtidos. Esses sdo discutidos e
analisados.

No Capitulo 7 sdo apresentadas as conclusdes obtidas neste trabalho e as sugestdes para

trabalhos futuros.
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2 BLOCOS DE FUNDACAO

Neste capitulo é apresentada uma revisdo bibliogréfica referente aos blocos de fundacéo.
Séo dispostos os principais estudos experimentais e numéricos encontrados na literatura, que
auxiliam na compreensdo do comportamento do elemento estrutural. Além disso, sdo descritas

as principais recomendac6es para o projeto dos blocos de fundacéo.

2.1 Blocos sobre estacas

As estacas sdo elementos estruturais esbeltos que tem por finalidade transmitir as cargas
da superestrutura ao solo, seja pela resisténcia de ponta, pela resisténcia ao longo do fuste
devido ao atrito lateral ou pela combinagdo de ambos. A execucdo destas pode ser realizada
pela cravagédo ou perfuragdo do solo (ALONSO, 1983).

O bloco de fundagdo é o elemento estrutural com a funcéo de transferir as cargas
provenientes da superestrutura para um conjunto de estacas, sendo imprescindiveis para a
seguranca da superestrutura. O nimero de estacas que compdem o bloco de fundacédo depende,
dentre outros fatores, da intensidade das forgas solicitantes, como forga normal e momento
fletor na base do pilar e da resisténcia estrutural e geotécnica da estaca utilizada. A Figura 2.1

ilustra um bloco sobre quatro estacas submetido a aplicacéo de forca (F) centrada.

Figura 2.1 - Bloco sobre quatro estacas

lyF

'R

Fonte: Miguel (2000)
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A inspecdo visual dos blocos de fundagdo em servigo é dificultada devido a cobertura
pelo solo, no entanto é de grande importancia o conhecimento de seu real comportamento
(DELALIBERA, 2006).

Os blocos sobre estacas seguem o principio de Saint-Venant, sendo elementos especiais
caracterizados por um comportamento que ndo respeita as hipoteses das se¢des planas de
Bernoulli, por ndo serem suficientemente longos para que se dissipem as perturbacdes
localizadas (FUSCO, 1994).

Segundo Souza (2004), o dimensionamento dos blocos de fundagéo tem sido realizado
frequentemente por dois métodos, sendo estes 0 Método das Bielas e 0 Modelo de Viga. A
aplicacdo dos métodos depende, principalmente, das dimensbes do bloco de fundacdo. O
Modelo de Viga pode ser aplicado de forma segura aos blocos flexiveis, enquanto o Método
das Bielas € aplicavel aos blocos classificados como rigidos.

O codigo americano ACI 318-19 (2019) recomenda o célculo e o dimensionamento de
blocos sobre estacas por meio da teoria de vigas para blocos flexiveis, e modelo de bielas e
tirantes para blocos rigidos. A norma estabelece que os blocos rigidos também devem ser
verificados quanto ao momento fletor e quanto ao efeito de for¢a cortante.

A norma espanhola EHE-08 (2011) também recomenda o Método das Bielas para o
dimensionamento dos blocos de fundacgédo, com limites para garantir o controle de fissuracao.

O Eurocode 2 (2010) recomenda a utilizacdo de modelos de bielas e tirantes para as
estruturas com distribuicdo de deformagdes néo lineares.

O codigo CEB-FIP Model Code 2010 (2012) ndo apresenta diretrizes para o
detalhamento de blocos sobre estacas, porém indica que os blocos devem ser tratados como
elementos de regido D. S&o apresentadas as recomendac6es sobre 0 modelo de bielas e tirantes

a ser utilizado no dimensionamento.

2.2 Classificacdo de blocos sobre estacas

Os blocos de fundagédo podem ser classificados em rigidos ou flexiveis, de acordo com
a NBR 6118:2014. O bloco é considerado rigido se atender a expressdo a seguir, para todas as

direcdes, e € considerado flexivel caso contrario.

a—a 2.1
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Sendo: h a altura do bloco (cm);
a a dimenséo do bloco em uma determinada direcdo (cm); e

ap a dimensdo do pilar nessa mesma direcéo (cm).

Ainda de acordo com a NBR 6118:2014, o comportamento estrutural dos blocos rigidos
é caracterizado por:
a) trabalho a flexdo nas duas dire¢des, porém com tragdes concentradas nas linhas sobre
as estacas;
b) forcas transmitidas da superestrutura para as estacas essencialmente pelas bielas de
compressao e
c) trabalho ao cisalhamento em duas direcOes, apresentando ruinas por compressao das

bielas.

Montoya et al. (2000), define que um bloco de fundacéo € classificado como rigido se
atender a expressdo mostrada na Equacdo 2.2, com a distancia entre a face do pilar e o eixo da

estaca mais afastada de até 1,5.h.

2.2

>
v

N~
a

Sendo: h a altura do bloco (cm); e

C a distancia entre a face do pilar e o eixo da estaca mais afastada (cm).

Em blocos rigidos ndo € aplicavel a teoria de flexdo, sendo necessario recorrer a outras
formas para se calcular a armadura principal. A NBR 6118:2014 sugere a utilizagdo do modelo
de escoras e tirantes, uma vez que definem melhor a distribui¢do dos esfor¢os na estrutura.
Montoya et al. (2000) e Souza (2004) sugerem que 0s blocos rigidos sejam calculados por
modelo de escoras e tirantes, enquanto os blocos flexiveis podem ser calculados pela teoria
normal de flex&o.

No Brasil 0 método mais utilizado para projeto de blocos sobre estacas € o0 método de
Blévot e Frémy (1967), que consiste na aplicacdo parcial do Método das Bielas baseado no
trabalho experimental realizado pelos autores (MUNHOZ e GIONGO, 2017).
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2.3 Método das Bielas

O Método das Bielas aplicado ao dimensionamento de estruturas teve origem no inicio
do século XX, a partir da Analogia de Trelica proposta por Ritter e Mdrsch para vigas de
concreto armado. Ritter (1899), baseou-se na ideia de que o mecanismo resistente de vigas de
concreto armado fissuradas fosse analogo a uma trelica, com os montantes posicionados na
vertical e as diagonais comprimidas com inclinacdo de 45° em relacdo a horizontal, como

mostrado na Figura 2.2.

Figura 2.2 - Analogia de trelica em viga de concreto armado

k) famomaly

Fonte: Ritter (1899)

Marsch (1910), aperfeicoou o trabalho proposto por Ritter (1899), na determinacédo do
mecanismo resistente de vigas. Foram analisadas vigas com se¢éo transversal “T” em concreto
armado com armacdo longitudinal posicionada na face inferior. As vigas ensaiadas
apresentavam estribos apenas em metade do comprimento. A Figura 2.3 apresenta a situacéo

pos ruptura de um dos modelos ensaiados pelo autor.

Figura 2.3 - Viga apés o colapso, sendo (a) lado sem estribos e (b) lado com estribos

¥ s

(a) (b)
Fonte: Adaptado de Mdrsch (1910)
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A partir dos ensaios, observou-se que na sec¢do central da viga ndo houve ruptura por
tracdo, uma vez que possuia armacdo suficiente para resistir as tensdes aplicadas. No entanto,
nas regides proximas aos apoios, verificou-se a presenca de fissuras inclinadas. Sendo assim,
concluiu-se que as tensdes de tracdo diagonais na viga sdo reduzidas com a presenca de estribos,
e as fissuras surgem apenas quando aplicadas tensées mais elevadas.

De acordo com Souza (2004), a analogia é utilizada até os dias atuais para 0
dimensionamento de vigas de concreto armado ao momento torsor e a forca cortante, e
apresenta resultados satisfatorios. Ainda segundo o autor, a sua generalizagcdo convencionou-se
0 Método das Bielas, sendo esta analogia refinada por Kupfer (1964), Riuisch (1964), Leonhardt
(1965), Thirlimann (1976), Chen (1982), Nielsen (1984) e Marti (1985a e 1985b), que
contribuiram para a criacdo de uma base cientifica solida, com base no Limite Inferior da Teoria
da Plasticidade.

A norma canadense foi uma das primeiras a adotar o Método das Bielas para o
dimensionamento a forca cortante em regiées com descontinuidades (CARVALHO, 2018).
Diversas outras normas também recomendam a aplicacdo do modelo de escoras e tirantes para
o dimensionamento, assim como a NBR 6118:2014.

A NBR 6118:2014 recomenda a utilizacdo de modelos de Bielas e Tirantes para o
dimensionamento de elementos estruturais como vigas-parede, consolos, dentes gerber, sapatas
e blocos sobre estacas. Conforme analisado criticamente por Souza (2004), o termo Bielas e
Tirantes empregado pela norma brasileira ndo é a denominagdo mais adequada, portanto no
presente trabalho sera utilizada a nomenclatura Método das Bielas ou Modelo de Escoras e
Tirantes.

O modelo é consiste na idealizacdo de uma trelica espacial formada por elementos que
representam 0s campos principais de compressao, denominado escoras, e elementos que
representam os campos principais de tracdo, os tirantes, que sdo unidos por regides nodais,
como mostrado na Figura 2.4.

A Figura 2.4 apresenta uma situagdo pratica comumente vista em projetos estruturais de
blocos sobre estacas, em que se tem aplicacdo de carga centradas em um pilar de secao
quadrada. Observa-se que a carga proveniente do pilar é transmitida as estacas e forma-se uma
regido com concentracdo de tensdes de compressao, denominadas escoras, necessitando de

regides tracionadas para equilibrio.
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Figura 2.4 - Modelo de escoras e tirantes para um bloco sobre quatro estacas

] ESCORAS 7 BIELAS

____TIRANTES

Fonte: adaptado de Sakai (2010)

2.3.1 Regioes “B” e “D”

Os elementos estruturais podem ser divididos em regides “B” e “D”. De acordo com
Schlaich, Schafer e Jennewein (1987), sao denominadas “B” as regides continuas onde se aplica
a Hipotese de Bernoulli - Navier, de que as deformacdes ao longo de toda a secéo séo lineares.
As regides “D” sdo descritas como descontinuas, onde a hipdtese de Bernoulli ndo € valida.

Ao longo das regides “B”, o fluxo de tensdes apresenta trajetoria bem comportada, se
comparado as regides “D”, que apresenta perturbagdes. A Figura 2.5 ilustra 0 comportamento
de regides “B” e “D” em uma viga submetida a carga concentrada.

A classificagdo de um elemento em regides “B” e “D” pode ser realizada a partir do
principio de Saint-Venant. De acordo com o principio, a substituicdo de um carregamento
aplicado em uma parte da estrutura por outro carregamento estaticamente equivalente, gera
mudancas substanciais nas tensdes locais, no entanto o efeito € desprezivel em pontos mais
distantes do local de aplicagdo. A zona de regularizacdo das tensdes pode ser determinada por
aproximadamente o comprimento da mesma ordem de grandeza de uma das dimens0es da sec¢io
transversal do elemento analisado.

A rigidez de um elemento de concreto fissurado € diferente para diferentes direcdes,

podendo influenciar na extensdo das regides “D”. Assim, o principio de Saint-Venant €
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aproximado e as subdivisdes (regides “B’ e “D”) devem ser usadas apenas para auxiliar nos

modelos de escoras e tirantes.

Figura 2.5 - Regides “B” e “D”

H 4

L

e 8 A

Fonte: Schlaich, Schafer e Jennewein (1987)

Schlaich e Schafer (1991), definem algumas regides que se caracterizam como

descontinuidades, sendo estas: regides proximas a locais onde atuam forgas concentradas,

cantos, aberturas, mudancas de direcéo do elemento e mudancas na secdo transversal. A Figura

2.6 mostra algumas situagdes tipicas de regides “D”” de acordo com a NBR 6118:2014.

A aplicacdo da analogia de escoras e tirantes geralmente ocorre em regides “D”,

conforme recomendada pela NBR 6118:2014. O modelo de escoras e tirantes adotado

geralmente depende da geometria da estrutura e das acGes atuantes. A geometria do modelo
pode ser obtida pela analise dos seguintes aspectos (SILVA e GIONGO, 2000):

Tipos de acOes atuantes;

Angulo de inclinacio das escoras em relacgéo aos tirantes;
Area de aplicacdo das agdes e reagdes;

Quantidade de camadas de armadura; e

Cobrimento das armaduras.
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Figura 2.6 - Situacdes tipicas de regioes “D”
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A

Os blocos sobre estacas geralmente apresentam as trés dimensdes com mesma ordem de
grandeza. Considerando-se que as cargas provenientes do pilar e as cargas transferidas as
estacas, geralmente sdo aplicadas em areas relativamente reduzidas, fica evidente que o bloco
sobre estacas € um elemento descontinuo. Dessa forma, é conveniente que a estrutura seja

analisada por modelos de escoras e tirantes.

2.3.2 Escoras

De acordo com Schlaich e Schafer (1991), existem trés configurac@es tipicas de escoras
que sdo capazes de abranger todos os campos de compressédo existentes em uma estrutura de

concreto, sendo estas as escoras prismaticas, em leque e tipo garrafa, conforme Figura 2.7.



28

Figura 2.7 - Tipos de escoras
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Escora prismatica, também denominada paralela, apresenta campo de tensdo com
distribuicdo uniforme, ou seja, sem perturbacdes. Nessas escoras ndo ha presenca de tensdes
transversais de tra¢do e sdo tipicas de Regides “B”.

A escora em leque dispGe de campo de tensdo com curvatura desprezivel, nao
desenvolvendo tensdes de tragdo. Frequentemente é encontrada em Regibes “D, sendo vistas
abaixo dos pontos de aplicacdo de cargas concentradas, em geral.

Por fim, a escora do tipo garrafa possui distribuicdo de tensdo em linhas curvilineas,
apresentando afunilamento da secdo. Esse tipo de escora desenvolve consideraveis tensdes
transversais de tragdo, e assim como a escora em leque, € tipica de Regides “D”. Geralmente, ¢
observada como resultado de um encaminhamento direto das cargas para 0s apoios.

Segundo Souza (2004), a combinagéo da tracdo transversal presente nas escoras tipo
garrafa, juntamente com a compressdo longitudinal, pode gerar fissuras longitudinais capazes

de romper o concreto prematuramente.

2.3.3 Regides nodais

Os nos consistem nas regides mais solicitadas de um componente estrutural, uma vez
que as tensdes sdo equilibradas em um baixo volume de concreto. Os n6s simulam mudancas
significativas na direcdo as forcas, que podem ser causadas pela intersec¢do das escoras com as
forcas dos tirantes, forcas concentradas externas, reacGes de apoio, ou outras escoras
(CARVALHO, 2018).

Schlaich e Schafer (1991), classificam os nds em duas categorias: nos singulares e nds

continuos. Nos singulares sdo regifes submetidas a forgas concentradas e desvios abruptos no
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campo de tensdes, necessitando de maior atencdo em relacdo ao equilibrio das escoras e tirantes

por serem regides criticas. Por outro lado, os nds continuos sdo aqueles em que o desvio de

forcas ocorre em comprimentos razoaveis, e usualmente, se armadas e ancoradas corretamente,

ndo sdo regibes criticas. A Figura 2.8 mostra um nd singular (2) e um n6 continuo (1).

Figura 2.8 - Tipos de nos
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Fonte: adaptado de Schlaich e Schafer (1991)

Nas regides nodais, deve-se verificar a resisténcia necessaria para a transmissao das
forgas entre os elementos, conforme NBR 6118:2014. A quantidade de tirantes que confluem

para a regido afeta a resisténcia do no, sendo que maiores tensdes de tracdo resultam em menor

resisténcia.

Schlaich et al. (1987) classificam os nds em ralacdo a combinacdo da incidéncia de
escoras e tirantes (Figura 2.9). Os quatro tipos séo:

Regido nodal circundada apenas por escoras (CCC);

Regido nodal circundadas por escoras e somente um tirante (CCT);

Regido nodal circundada por uma escora somente e tirantes em uma ou mais
direcdes (CTT);

Regido nodal circundada por trés ou mais tirantes (TTT).
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Figura 2.9 - Configuracg0es de escoras e tirantes nas regides nodais
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2.4 Pesquisas com énfase experimental

Ao longo do tempo, muitos estudos foram realizados com intuito de analisar o
funcionamento estrutural de blocos sobre estacas. Dentre eles, destacam-se 0s estudos classicos
de Blévot e Frémy (1967) e Mautoni (1972), e estudos mais recentes, como os realizados por
Adebar, Kuchma e Collins (1990), Miguel (2000), Delalibera e Giongo (2009), Munhoz (2014)
e Tortola et al. (2019).

2.4.1 Blévot e Frémy (1967)

Blévot e Frémy (1967) realizaram ensaios em blocos sobre duas, trés e quatro estacas
com a finalidade de analisar o comportamento do elemento estrutural a partir da variacdo da
disposicdo das armaduras. Foram realizados 116 ensaios em blocos sobre estacas submetidos a
acdo de forca centrada, onde todas as estacas se encontravam igualmente afastadas do centro
do pilar.

Para os experimentos, foram considerados pilares quadrados e foram variadas as
disposigdes das armaduras, sendo avaliada sua influéncia no estado de formacéo de fissuras e
estado limite altimo. Os modelos ensaiados foram reduzidos com fator de escala de 1/2 e 1/3 e
em protétipos. Os blocos apresentavam as seguintes dimensdes:

a) Diametro das estacas igual a 30 cm;
b) Espacamento entre as estacas igual a 120 cm;

¢) Larguraigual a 40 cm;
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d) Dimensoes do pilar igual a 30 cm x 30 cm;
e) Distancia entre a face do pilar e o eixo da estaca igual a 42,5 cm; e

f) Inclinacdo da escora em relacédo a face inferior do bloco maior que 40°.
Os modelos de blocos sobre duas estacas ensaiados pelos autores (Figura 2.10)
apresentaram duas configurac@es de armaduras: a) modelo com barras lisas com gancho e b)

modelo com barras om mossas e saliéncias e sem ganchos.

Figura 2.10 - Blocos sobre duas estacas ensaiados por Blévot (1967)
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Fonte: Munhoz (2004)

A partir dos ensaios dos blocos sobre duas estacas, observou-se 0 esmagamento da biela
de compressao junto ao pilar ou junto a estaca, ou junto ao pilar e a estaca simultaneamente,
ocorrido apds a fissuracdo do elemento. Nos modelos com barras com saliéncia, Blévot e Frémy
(1967) verificaram o escorregamento na ancoragem, enquanto nos modelos com barras lisas e
com ganchos ndo ocorreu.

A tensdo de compressao, junto ao pilar, excedeu aproximadamente 40% da resisténcia
a compressao do concreto e a forga na armadura foi cerca de 15% maior que a forca calculada
para o tirante. De acordo com os autores, o angulo de inclinagdo da escora deve estar contido
entre o intervalo de 45° a 55°.

Os ensaios com blocos sobre trés estacas foram realizados para cinco arranjos diferentes
de armadura, conforme a Figura 2.11, sendo estas:

(a) Armadura unindo as estacas;

(b) Armadura contornando as estacas pelos lados;

(c) Armadura em medianas passando pela projecéo do pilar;
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(d) Armaduras em medianas passando pela projecdo do pilar mais armaduras unindo as
estacas; e

(e) Armadura em malha.

Figura 2.11 - Blocos sobre trés estacas ensaiados por Blévot (1967)

Fonte: Munhoz (2004)

Os quatro primeiros modelos se apresentaram bastante eficientes, porém em relacéo a
fissuracdo, os modelos “a” e ‘b mostraram melhor comportamento. As disposi¢des conforme
mostradas em “c” e “e” apresentaram forgas de ruinas muito baixas. A armadura em malha,
mostrada em “e” apresentou uma reducdo de 50% na resisténcia Ultima do bloco, quando
comparada com distribuicdo em que as armadas estdo concentradas sobre as estacas.

A ruina por tracdo do concreto aconteceu devido ao rompimento de uma parte do bloco
de fundacéo por meio de fissuras provenientes da estaca. Este fenbmeno ocorreu para os blocos
com armaduras em medianas passando pelo pilar e unindo as estacas. Sendo assim, observou-
se a necessidade de que o bloco seja armado com armadura transversal.

Outra concluséao realizada pelos pesquisadores foi que os blocos ndo romperam por
puncdo em nenhum dos casos. A tensdo de compressao na escora junto ao pilar apresentou valor
superior a 75% da resisténcia caracteristica do concreto a compressdo. Assim como para 0s
blocos sobre duas estacas, a inclinacdo das escoras também deve estar contida no intervalo de
45° g 55°.

Por fim, foram ensaiados blocos sobre quatro estacas com cinco arranjos distintos de
armadura (Figura 2.12), sendo estas:

(a) Armadura unindo as estacas;

(b) Armadura contornando as estacas pelos lados;

(c) Armadura em diagonais passando pela projecéo do pilar;

(d) Armadura em diagonais passando pela projecdo do pilar mais armadura unindo as

estacas; e

(e) Armadura em malha.
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Figura 2.12 - Blocos sobre quatro estacas ensaiados por Blévot (1967)

Fonte: Munhoz (2004)

As disposicdes dos modelos “a”, “b”, “c” e “d” apresentaram-se igualmente eficientes,
e 0 modelo “e” proporcionou 80% de eficiéncia. Quanto a fissuragdo, 0 modelo “c”” apresentou
muitas fissuras para forgas consideravelmente pequenas e 0 modelo “b” apresentou fissuracdo
excessiva na parte inferior. Foi concluido, que nesses casos de fissuragdo, seria importante
utilizar armadura secundaria em malha para evitar fissuracdo. O bloco com disposi¢cao mostrada
em “d” apresentou melhor comportamento em relagdo a fissuragdo. Nenhum dos modelos
apresentou ruina por puncao e os resultados se mostraram coerentes com Método das Bielas.

A Figura 2.13 apresenta os modelos de blocos sobre duas, trés e quatro estacas,

respectivamente, apds a realizagdo dos ensaios.

Figura 2.13 - Ensaios realizados por Blévot e Frémy (1967)

Bloco sobre duas estacas Bloco sobre trés estacas Bloco sobre quatro estacas

Fonte: Munhoz (2014)

A partir dos resultados apresentados, os pesquisadores apresentaram formulacdes para
o dimensionamento de blocos sobre duas, trés e quatro estacas, quando submetidos a forcas
centradas, contendo estacas igualmente espacadas do centro e pilar de secdo quadrada. Este
trabalho foi de grande importancia para os estudos do comportamento de blocos de fundacéo,

sendo utilizados até nos dias atuais como base para muitos estudos
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2.4.2 Mautoni (1972)

Mautoni (1972), realizou o ensaio de 20 modelos de blocos rigidos sobre duas estacas
como forma de validacao das equagdes que havia estabelecido. O autor desenvolveu um método
para determinar a forca de ruptura do bloco e o mecanismo de ruptura. Os modelos
apresentavam a seguinte geometria:

(a) Diametro das estacas igual a 10 cm;

(b) Espagamento entre as estacas igual a 31, 32, 35, 40 e 45 cm;

(c) Larguraigual a 15 cm;

(d) Altura do bloco igual a 25 cm; e

(e) Dimensdes do pilar igual a 15 cm x 15 cm.

Mautoni (1972), variou a resisténcia do concreto a compressao, a taxa de armadura
longitudinal e algumas caracteristicas geométricas do bloco, analisando o desenvolvimento das
fissuras e das cargas de ruina. Em relacdo as armaduras, foram analisadas duas disposicdes
(Figura 2.14): a) em forma de bigode e b) posicionadas na horizontal.

Figura 2.14 - Modelos ensaiados por Mautoni (1972)
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Conforme observado na Figura 2.15, a armadura em bigode consistia em barras
inclinadas, cada uma com dois trechos semicirculares e com ganchos nas extremidades, com

intuito de melhorar as condig6es de ancoragem. Segundo o pesquisador, este tipo de armadura
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apresentou como desvantagens o grande consumo de ago e 0s inconvenientes na ancoragem.
Por outro lado, a armadura em lagada continua apresentou montagem pouco produtiva e devido
as diversas camas de aco, observou-se a reducéo da altura atil do bloco de fundacéo.

Mautoni (1972) observou que o processo de fissuracdo teve inicio com cerca de 40% da
forca de ruina. De acordo com o autor, a primeira fissura ocorreu no meio do vao na regido
inferior do bloco e a fissuracdo estabilizou-se para forcas com aproximadamente de 70% da
forca ultima.

A partir dos ensaios, verificou-se que 0s modelos romperam por esmagamento na regido
da biela comprimida, e a maioria das fissuras surgiram paralelamente a diagonal comprimida.
A Figura 2.15 mostra a ruptura de um dos blocos com armadura em bigode ensaiados por
Mautoni (1972).

Figura 2.15 - Ensaio do bloco com armadura em bigode

Fonte: Mautoni (1972)

2.4.3 Adebar, Kuchma e Collins (1990)

Adebar, Kuchma e Colins (1990) ensaiaram blocos de concreto armado sobre quatro e
seis estacas, com objetivo de avaliar a viabilidade do modelo tridimensional de escoras e
tirantes para estas estruturas.

Os seis modelos analisados apresentavam estacas de 20 cm de diametro e altura média

de 60 cm, conforme mostrado na Figura 2.16.
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Figura 2.16 - Blocos sobre cinco e seis estacas
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Fonte: adaptado de Adebar, Kuchma e Colins (1990)

Os modelos em questdo apresentam diferentes tipos de arranjos das armaduras.
Considerando-se o dimensionamento, o bloco A foi dimensionado segundo as recomendacdes
do ACI 318:83, enquanto os blocos B, C e D foram dimensionadas por meio do Método das
Bielas. O bloco E apresentou as mesmas caracteristicas do bloco D, porém com armadura
distribuida conforme o ACI 318:83. Por fim, o bloco F apresentou as mesmas caracteristicas do
bloco D, no entanto com geometria diferente.

Nos ensaios, Adebar, Kuchma e Collins (1990) observaram as relagfes entre forca e
deslocamento, a forca distribuida para as estacas, as deformag6es nas armaduras e forcas de
fissuracdo e de ruina

A partir dos ensaios experimentais, 0s autores analisaram a forma de ruina dos modelos.
O bloco A apresentou ruina em forma de cone com cerca de 83% da forca prevista, sendo que
a armadura de flex&o escoou antes do rompimento do concreto. O bloco B rompeu com uma
forca 10% maior que a prevista. No bloco C a ruina ocorreu com aproximadamente 96% da
forca prevista, e a deformacéo do tirante entre as duas estacas centrais atingiu a deformacéo
limite de escoamento.

A ruina nos blocos D e E ocorreu a partir da formacgao de uma superficie semelhante a
um cone de puncdo, sendo o bloco E mais resistente que o D, devido a concentracdo de
armadura sobre as estacas. O bloco F apresentou o comportamento de duas vigas interceptadas

ortogonalmente pelo meio, sem o escoamento das barras das armaduras.
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De modo geral, Adebar, Kuchma e Colins (1990) concluiram que o modelo proposto
pelo ACI 318:83 ndo foi compativel com os resultados experimentais, uma vez que
desconsidera a influéncia da distribuicdo e quantidade das armaduras longitudinais. De acordo
com o modelo, o dimensionamento a flexdo com a hipétese das se¢des planas de deformacdo é
aplicavel para o célculo da armadura longitudinal de blocos, no entanto, segundo o0s
pesquisadores as deformac6es por compressao ndo foram uniformes. Dessa forma, observaram
que o modelo de escoras e tirantes representou melhor o comportamento dos blocos analisados.

A partir disso, os autores sugeriram um modelo mais refinado de escoras e tirantes, que
pode ser aplicado para o dimensionamento de blocos sobre estacas, levando em consideragéo
que as tensdes de compressdo na biela de concreto se expandem, formando tensdes de tracdo

perpendiculares ao eixo da biela.

2.4.4 Miguel (2000)

Miguel (2000) avaliou o comportamento de blocos sobre trés estacas em relacdo a
formacgédo de fissuras e ao modo de ruina. Foram ensaiados experimentalmente modelos em
escala real, e posteriormente realizou-se a simulacdo numérica para modelos sem armaduras e
considerando a ndo linearidade.

Os blocos apresentavam pilar de secdo quadrada com 35 cm de lado, altura Gtil de 50
cm, embutimento de 10 cm das estacas no bloco e 96 cm de distancia entre os eixos das estacas.
As estacas e os pilares foram moldados em concreto de alta resisténcia, com 70 MPa aos 15
dias, e os bloco foram moldados em concreto com resisténcia caracteristica a compressao de 20
MPa e a¢o com resisténcia caracteristica de escoamento de 500 MPa.

Os blocos sobre trés estacas, dispostas em triangulo equilatero, foram submetidos a
forgca normal e o dimensionamento foi realizado através do Método das Bielas, utilizando-se as
recomendac0es classicas de Blévot e Frémy (1967). Os ensaios foram distribuidos em quatro
séries (A1, A2, A3 e A4), considerando-se dois grupos, sendo o grupo 1 composto por estacas

de 30 cm de diametro e o grupo 2 com estacas de 30 cm, conforme ilustrado na Figura 2.17.
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Figura 2.17 - Blocos sobre trés estacas ensaiados por Miguel (2000)
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Fonte: adaptado de Miguel (2000)

Na série Al realizou-se um ensaio piloto, onde os modelos apresentavam apenas
armadura principal. Conforme Blévot (1967), o arranjo proporciona ao bloco consideravel
capacidade portante. Nas demais séries (A2, A3 e A3), a armadura principal foi fixada e variou-
se a armadura secundaria.

A utilizacdo de armadura secundéria constituida por estribos verticais e horizontais
contribuiu na reducdo de aberturas de fissuras nas faces dos blocos. A armadura secundaria
composta por barras distribuidas na base ndo apresentou influéncia significativa.

As deformagdes nas armaduras foram maiores para 0s modelos com estacas de 30 cm
de didmetro, com excec¢do das zonas nodais inferiores, sendo que os modelos das séries Al e
A2 apresentaram maiores deformacdes nas barras da armadura principal.

Os modelos ensaiados romperam por fendilhamento das escoras, a0 mesmo tempo em
que as barras da armadura principal e/ou secundarias escoaram. O fenémeno ocorreu pela rapida
expansdo do fluxo de tensdes, de acordo com Miguel (2000).

Em relagdo ao Método das Bielas, proposto por Blevot e Frémy (1967), Miguel (2000)
concluiu que o método apresentou margem de seguranca minima de 12%, sendo este um
método conservador.

A utilizacdo de armadura secundaria composta por estribos horizontais e verticais fez

com que a estrutura apresentasse reducao de aberturas de fissuras na face dos blocos, porém a
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armadura composta por barras distribuidas na base ndo influenciou de forma significativa no

comportamento dos elementos.

2.4.5 Delalibera e Giongo (2009)

Delalibera e Giongo (2009) verificaram a influéncia da segdo transversal do pilar no
comportamento estrutural de blocos de fundacdo. De acordo com os autores, na literatura
disponivel até o momento do estudo, todos os blocos sobre estacas analisados
experimentalmente foram elaborados com pilar com secéo transversal quadrada e apenas forga
com centrada.

Em funcéo do exposto e dos diferentes critérios existentes para o dimensionamento de
blocos sobre estacas, os autores analisaram experimental quatorze blocos sobre estacas com
diferentes arranjos de armaduras, diferentes alturas, diferentes se¢des transversais dos pilares e
por fim, consideraram-se forgas centradas e excéntricas.

Dentre os modelos ensaiados, quatro tinham sec¢éo transversal do pilar com dimensdes
iguais a 25 cm por 50 cm e outros dois tinham se¢do quadrada com medida do lado de 25 cm.
A distancia entre os eixos das estacas tinha 62,50 cm e 0 embutimento da estaca no bloco foi
de 10 cm. As alturas dos pilares foram adotadas iguais a 20 cm e as alturas das estacas iguais a
30 cm com o intuito de viabilizar os ensaios, pois se esses fossem adotadas com comprimentos
reais 0s ensaios seriam inexequiveis no ambiente do Laboratério de Estruturas da Escola de
Engenharia de Séo Carlos — USP.

Os ensaios foram realizados em etapas crescentes de aplicacdo da forca até a ruina. Fez-
se uma previsdo da capacidade resistente dos blocos e dividiu-se a for¢a Gltima tedrica em dez
parcelas iguais. Para cada incremento de forca realizaram-se afericGes dos deslocamentos
relativos entre as pastilhas de ago.

De acordo com os autores, em geral todos os modelos apresentaram comportamento
semelhante. Com relacdo a fissuracdo, a primeira fissura surgiu na face inferior do bloco junto
a estaca e propagou-se até a face superior do bloco junto ao pilar. A ruptura do concreto ocorreu
somente apos a intensa fissuracdo na direcdo paralela as bielas comprimidas ao longo da altura
dos blocos. Concluiram que o esmagamento da escora ocorreu a partir do fendilhamento da
mesma.

Todos os modelos apresentaram ruina por fendilhamento e ruptura do concreto, ou seja,

apos a ruptura por tracdo do concreto da regido delimitada pela escora, ocorreu ruptura do
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concreto junto ao pilar e em alguns casos junto a estaca, formando-se um plano de ruptura ao
longo da altura do bloco.

Em relacdo a secéo dos pilares, observou-se que os blocos com pilares de maior se¢édo
transversal apresentaram maior capacidade resistente em relacdo aos blocos com pilares de
secdo menor. Verificou-se que as tensdes junto ao pilar apresentaram valores semelhantes ao
limite apresentado por Blévot e Frémy, no entanto nas estacas foram encontradas discrepancias
significativas. No caso dos blocos ensaiados com pilar de sec¢do transversal quadrada, as tensfes
calculadas foram menores que o limite apresentado por Blévot e Blévot, no entanto para pilares
com secdo retangular, os valores das tensfes foram superiores. Os autores sugerem que 0
dimensionamento dos blocos seja realizado considerando-se o valor limite para as tensdes junto
as estacas 0,85.fcq € junto aos pilares feq.

Outra concluséo obtida, foi a influéncia do angulo de inclinagéo da escora. Os modelos
com maior altura e mais rigidos apresentaram maior capacidade resistente quando comparados
com os modelos menos rigidos.

Os blocos submetidos a forca vertical excéntrica apresentaram menor capacidade
resistente. Nesses casos, as deformacbes nas regides nodais inferior e superior também
apresentaram valores de tensdes diferentes.

As conclusdes obtidas pelos pesquisadores sdo de grande importancia para 0s estudos
do comportamento de blocos sobre estacas. Conforme observado pelos autores, ndo ha uma
unanimidade entre os principais autores e codigos normativos quando se trata do projeto de
blocos de fundagdo, no entanto os trabalhos realizados tém-se apresentados esclarecedores para
algumas questoes.

A maior parte das normas ndo considera a se¢do transversal do pilar no qual o bloco esta
submetido, e alem disso, a maior parte dos estudos tratam apenas de pilares quadrados e que
transferem acdo centrada. Muitas vezes, essa situacdo de calculo ndo representa o problema
real, portanto é necessario compreender a distribuicdo de tensdes nos blocos de fundacédo para

entender seu comportamento.

2.4.6 Munhoz (2014)

Munhoz (2014) estudou o comportamento estrutural de blocos sobre duas estacas
submetidos a pilares de se¢es quadradas e retangulares e & agao de forca vertical centrada, para

diferentes taxas de armaduras.
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Os modelos foram dimensionamos pelo modelo de escoras e tirantes, e além dos
modelos ensaiados experimentalmente, foi realizada a simulacdo numérica por software
baseado no Método dos Elementos Finitos. Ao todo foram analisados 12 diferentes tipos de
pilares, a partir da variacdo da segéo transversal do pilar (12,5 cm x 12,5 cm, 12,5 cm x 25,0
cm, 12,5cm x 37,5 cme 12,5 cm x 50,0 cm) e das taxas de armaduras dos pilares (1%, 2,5% e
4%). A altura do bloco e o angulo de inclinacdo das bielas comprimidas permaneceram
constates.

O objetivo principal da analise foi avaliar a distribui¢éo das tensdes principais de tracdo
e de compresséo nos blocos de fundagdo, quando variados a taxa de armadura longitudinal e a
secdo transversal dos pilares, sendo esta quadrada ou retangular.

Munhoz (2014) observou que ao longo dos ensaios, todos os modelos apresentaram um
padréo de fissuracdo. A Figura 2.18 exibe o surgimento e a evolucédo das fissuras nos modelos
de blocos sobre duas estacas, em que estas iniciaram-se na parte inferior do bloco, e conforme
houve incremento de forca, comecaram a surgir fissuras inclinadas na face lateral do pilar para

a estaca. Além disso, verificou-se que as aberturas de fissuras variaram entre 0,5 mm e 0,8 mm.

Figura 2.18 - Bloco sobre duas estacas ensaiado por Munhoz (2014)

PRIMEIRAS FISSURAS VISIVEIS

- 1 ) )

Fissuras iniciais visiveis na parte inferior do bloco

LN

Surgimento de fissuras inclinadas

Fonte: Munhoz (2014)
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A partir dos ensaios realizados, a autora observou que os resultados experimentais
corroboram com o Método de Fusco, e demonstram que a secao dos pilares e as diferentes taxas
de armadura influenciam o comportamento do bloco. As forcas ultimas experimentais e nas
barras da armadura principal dos blocos ocorreram nas regifes centrais, e, nas secoes
transversais coincidentes com os planos que contém os eixos das estacas apresentaram forgas
menores. Esse fato pode ser entendido como a influéncia dos campos de tensdo de compressdo
na distribuicéo de tensdes de tracéo.

Outra observacéo realizada foi que a secdo transversal dos pilares tem influéncia nas
solicitacOes do tirante. Desse modo, 0s autores sugerem que as barras da armadura do tirante,
nesses casos, devem ser ancoradas com gancho.

Nas analises realizadas também se comprovou a influéncia das se¢cfes de pilares e das
taxas de armadura nas tensdes que limitam as zonas nodais do modelo, sendo possivel a ado¢ao
de critérios que levem isso em conta.

Munhoz (2014) concluiu que a distribuicdo de tensdes nas barras centrais e de
extremidades nas faces dos pilares com secdo retangular alongada, ndo foram equivalentes.
Sendo assim, ndo se recomendou a reducdo da ancoragem das barras, mesmo que a forca de

compresséo seja aplicada no centro do pilar.

2.4.7 Tortolaetal. (2019)

De acordo com Tortola et al. (2019), em edificios e pontes sdo muitas vezes sao
utilizadas fundacdes por estacas, sendo os blocos as estruturas que transferem as cargas dos
pilares as estacas. Essas cargas geralmente consistem da combinacéao de forca axial e momento
fletores, em uma ou duas dire¢6es. No entanto, conforme justificado pelos autores, os estudos
experimentais realizados até a publicacdo do artigo, consideravam apenas cargas centralizadas.

A partir de alguns estudos, observou-se a fratura fragil por puncdo em blocos sobre
estacas, portanto foram propostos métodos de dimensionamento baseados na verificacdo de
tensdes nas areas de apoio para limitar a resisténcia dos blocos.

O objetivo principal do trabalho foi verificar experimentalmente se as formulagdes
normativas para blocos de estacas, com base em testes de carga centralizada, podem ser
extrapoladas para blocos sobre estacas submetidos a cargas excéntricas. Outro objetivo do
trabalho é estudar a sensibilidade das formulagdes contra o aumento da forca devido a adicéo
do reforco necessario para o controle de fissuras e pelos estribos verticais fornecidos para

aumentar a resisténcia ao cisalhamento.
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Os autores enfatizam que ndo ha acordo entre as normas sobre as recomendacdes de
reforco para blocos sobre estacas. Ao longo do estudo, foram ensaiados vinte e um blocos sobre
estacas em escala real com diferentes relagdes entre véao de cisalhamento e profundidade, além
de diferentes disposicdes de reforgos, para investigar o efeito do carregamento excéntrico. O
modelo de escoras e tirantes e abordagens seccionais fornecidas por EC-2, ACI 318-14 e Model
Code 2010 foram analisados.

Os modelos foram agrupados em trés séries, sendo os da série N de carga centrada, série
NMM submetidos a flexdo biaxial e série NM flexao uniaxial, sendo que todos apresentavam
dimensoes iguais, com relagdo ao espacamento da estaca, vdo de cisalhamento, diametro da
estaca, diametro do pilar e sec¢do do bloco.

A partir da realizacdo de ensaios experimentais, 0s autores concluiram que a maior parte
dos blocos sobre estacas sem armadura secundaria vertical mostrou falhas frageis, com
evidéncia clara de uma superficie de falha de perfuracdo. A presenca de estribos aumentou a
ductilidade e carga maxima de ruptura e a presenca de armadura secundaria horizontal reduziu
a fissuracdo na base e aumentou a resisténcia do bloco.

Os autores observaram que as cargas excéntricas geram aumento da reacdo de falha,
sendo este de até 26%. Além disso, sob cargas excéntricas, a influéncia da esbeltez e a
contribui¢do da armadura secundaria sdo semelhantes ao caso de carga centralizada.

Por meio dos resultados, constatou-se que o método de escoras e tirantes fornece um
limite inferior da resisténcia do bloco, e quanto maior a razéo de amplitude, menor é a margem
de seguranga.

A obtencdo da resisténcia do bloco seguindo a abordagem seccional leva a previsdes
seguras de carga de falha, embora os modos de falha nem sempre correspondem aos observados
experimentalmente. Além disso, 0s autores comparam 0s codigos normativos e realizaram
algumas consideracdes importante acerca destes. Por fim, mostraram que é importante que mais
investigacOes experimentais sejam realizadas para entender outras condi¢fes de blocos sobre
estacas.

O trabalho experimental realizado se mostrou bastante completo, no entanto o autor
afirma a necessidade de que sejam abordadas outras disposi¢cOes e testados em blocos com

diferentes quantidades de estacas.
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2.5 Pesquisas com énfase numérica

Diversos estudos numéricos foram realizados com obtivo de avaliar o funcionamento
estrutural de blocos sobre estacas. Essa forma de analise possibilita a obtencdo de resultados
mais rapidos e com menor custo financeiro se comparados aos ensaios experimentais, € muitos
destes estudos vem acompanhado de comparagdo com estudos experimentais.

A seguir sdo apresentados alguns dos estudos com analise numérica relacionados aos

blocos de fundagéo.

2.5.1 Sane lyer (1995)

Sam e lyer (1995) utilizaram o Método dos Elementos Finitos para realizar a anélise nao
linear de blocos sobre estacas. Para a validacdo do modelo, foram realizados ensaios
experimentais pelos autores.

Com relacdo aos modelos estudados, foram adotados trés diferentes arranjos de
armadura, porém foram mantidas constantes a geometria dos blocos de fundacdo, as
propriedades dos materiais € a taxa de armadura.

Os parametros considerados na analise na analise ndo linear dos blocos de concreto
armado foram: comportamento a compressao multiaxial com concreto, fissuracdo, escoamento
das barras de aco, tensdo de enrijecimento e coeficiente de Poisson.

A partir da simulacdo numérica, Sam e lyer (1995) concluiram que o bloco com arranjo
2 apresentou maior capacidade portante que os demais. Quando os blocos foram submetidos a
cargas de pequenas intensidades, os autores observaram que os blocos se comportaram de forma
semelhante & uma viga. Em relacdo ao padrdo de fissuracdo, observaram que as fissuras se

iniciaram na base do pilar em direcdo as estacas em todos os arranjos estudados.

252 Munhoz (2004)

Munhoz (2004) estudou o comportamento de blocos sobre estacas submetidos a agdo de
forca centrada, onde analisou por meio de simula¢do numérica utilizando o software ANSY'S,
blocos sobre uma, duas, trés, quatro e cinco estacas. A pesquisa teve como objetivo contribuir
para o estudo de critérios de projeto, a partir da analise do comportamento dos modelos, assim

como o fluxo de tensdes, considerando-se a linearidade dos materiais constituintes.
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Para o estudo dos blocos de fundacdo, foram aplicados trés meétodos de
dimensionamento: método do CEB-FIP (2010), Método das Bielas proposto por Blévot e Frémy
(1967) e as recomendacdes normativas da EHE (2001).

A partir da analise numérica, observou-se que as estacas logo abaixo do eixo do pilar
recebiam a maior parcela da forga, enquanto as estacas mais afastadas recebiam menores
parcelas. De acordo com a autora, 0 modelo de célculo adota, para forca centrada, que a forca
atuante no pilar é igualmente distribuida para todas as estacas. Como concluido na pesquisa, a
distribuicdo ndo € uniforme e portanto, é necessario uma adaptacdo das hipoteses utilizadas. No
entanto, Munhoz (2004) concluiu que entre os métodos de dimensionamento analisados, 0
Método das Bielas é o mais indicado.

Munhoz (2004) observou que a biela de compressdo se forma além da secéo do pilar,
ou seja, ndo e formada exatamente na regido de contato entre o bloco e o pilar, conforme afirma
Blévot e Frémy (1967). A Figura 2.19 mostra a formulacao das bielas de acordo com Munhoz

(2004) e 0 modelo proposto por Blévot e Frémy (1967).

Figura 2.19 - Formulacgao das bielas segundo Munhoz (2004) e Blévot e Frémy (1967)

b o e

. -

Fonte: Adaptado de Munhoz (2004)

Para blocos com duas, trés e quatro estacas, a autora sugere a verificagdo a tracéo
perpendicular as escoras, por meio de um tirante adicional. Além disso, verificou-se que o
modelo de trelica deve ser diferente quando alterada a se¢do do pilar, indicando que a
consideracdo de um pilar equivalente de secdo quadrada para o dimensionamento pode

apresentar resultados conservadores.



46

Em relagcdo aos blocos sobre cinco estacas, a disposi¢cdo das estacas contendo um
elemento em cada vértice formando um quadrado com uma estaca central, deve ser evitada,
uma vez que a estaca central recebe maior forca que as demais. Para que as estacas sejam
igualmente solicitadas, deveria ser aumentada a altura do bloco, no entanto isso poderia

descaracterizar o comportamento de bloco, assemelhando-se a uma viga-parede.

2.5.3 Delalibera (2006)

Delalibera (2006) realizou a andlise experimental e numérica de blocos sobre duas
estacas submetidos a acdo de forca centrada e excéntrica, com objetivo de analisar a formagéo
das escoras e tirantes, a contribuicdo de ganchos na armadura principal e propor um modelo
refinado de escoras e tirantes.

O autor verificou que as varidveis que mais influenciaram no comportamento estrutural
dos blocos foram o angulo de inclinagdo das bielas, a area da se¢do transversal do pilar e a
excentricidade da forca solicitante. Variando-se essas componentes, foram analisados quatorze
blocos sobre duas estacas.

Segundo Delalibera (2006), todos os modelos apresentaram comportamento semelhante
em relacdo a ruptura. Os blocos ensaiados apresentaram modos de ruina a partir da ruptura da
escora junto ao pilar e/ou junto a estaca. Os blocos submetidos a pilares de maior secédo
transversal apresentaram maior capacidade portante, e 0s modelos com maior altura também
suportaram maior forga Ultima quando comparados com modelos de menor rigidez. Os modelos
contendo forca vertical excéntrica apresentaram menor capacidade portante.

O autor observou que, em média, as primeiras fissuras tiveram inicio para uma forca
correspondente a 20% da forca Ultima, logo concluiu que os valores de projeto apresentadas por
Blévot e Frémy (1967) sdo extremamente conservativos.

A utilizacdo de um tirante adicional perpendicular & biela de compressdo aumentou
significantemente a capacidade portante dos blocos. O modelo de trelica proposto pelo autor é

mostrado na Figura 2.20.
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Figura 2.20 - Modelo de treli¢a refinado proposto por Delalibera (2006)

lF - -~ Biela
—— Tirante
—— Fluxo de tensodes

Fonte: Delalibera (2006)

Por fim, foi apresentado o dimensionamento de dois blocos sobre estacas e os resultados
foram comparados com os resultados com os dimensionamentos segundo recomendacdes de
Blévot e Frémy (1967). Verificou-se que o modelo de Blévot e Frémy (1967) é conservativo
com relagdo as areas de armadura do tirante e contra a seguranga com relacéo a verificagdo da
tensdo na zona nodal inferior, sendo esta duas vezes menor que a tensdo no mesmo local para
0 modelo de Delalibera (2006).

2.5.4 Munhoz, Barros e Giongo (2010)

Munhoz, Barros e Giongo (2010) analisaram blocos sobre estacas submetidos a pilares
com se¢do transversal “U”, com a justificativa de que as atuais normas ndo especificam um
método de dimensionamento para blocos de pilares de se¢cBes compostas de retangulos. Foi
realizada analise numérica por meio de programa baseado no Método dos Elementos Finitos e
os resultados foram comparados aos resultados obtidos através de modelos analiticos. O modelo

de bloco estudado € mostrado na Figura 2.21.
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Figura 2.21 - Modelo de bloco analisado por Munhoz, Barros e Giongo (2010)

Fonte: Munhoz, Barros e Giongo (2010)

O bloco submetido a pilar central estudado pelos autores, apresenta uma forca centrada
de 10.620 kN, sendo desconsiderados outros carregamentos. A resisténcia caracteristica do
concreto € de 30 MPa e a armadura é constituida por aco CA-50.

Apos o pré-dimensionamento do bloco, foram realizados célculos analiticos a partir de
duas situacGes. Na primeira situacdo, utilizou-se o Método do CEB-FIP (1970) para o
dimensionamento a flexdo do bloco, considerando um pilar de se¢do quadrada com area
equivalente. Na segunda situacdo de calculo, foi realizado um calculo a flex&o na secdo em que
estd compreendido o centro geométrico do pilar. Verificou-se a armadura minima conforme
recomendagOes na ABNT NBR 6118:2003.

Quando aplicado o Método do CEB-FIP, considerando um pilar quadrado de area
equivalente, obteve-se valores menores que o valor da armadura minima, sendo necessario
adotar a armadura sugerida pela ABNT 6118:2003.

Com relagdo a segunda situacdo, houve um aumento de 36,4% se comparada a primeira
situacdo, sendo este valor maior que a armadura minima calculada.

Conforme observado pelos autores, os valores de armadura na direcdo y apresentaram
discrepancias ainda maiores entre 0s métodos. Na primeira situacdo obteve-se armadura bem
menor que a minima e que a armadura obtida na segunda situa¢do. Na segunda situacdo, houve
um aumento de 89,8% em relacdo a primeira, no entanto o valor obtido ainda foi menor que a
armadura minima.

Posteriormente, realizou-se uma andlise elastica linear atraves do programa
computacional ANSYS. Foram analisados as trajetdrias e os campos de tensdes com valores
méaximos e minimos nas dire¢Bes principais, uma vez que a partir destes é possivel analisar o

funcionamento da estrutura.
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Os autores verificaram diferencas significativas nos resultados entre os modelos de
blocos com diferentes pilares. A Figura 2.22 apresenta os resultados obtidos por meio de
simulacdo numérica, onde podem ser observadas que as maximas tensdes de tracdo ocorrem na

parte inferior do bloco de fundacgéo e néo estéo dispostos de maneira uniforme.

Figura 2.22 - Campos de tensdo na direcéo 1 (tracao)
AN e AN

3L24n 348

Vista em 3d Vista frontal

=

Vista superior Vista inferior

Fonte: Munhoz, Barros e Giongo (2010)

Na vista inferior do modelo tem-se uma concentracgdo de tensdes do lado esquerdo, pois
é onde esté localizado uma das partes do pilar, e a tensdo diminui conforme se sai do campo de
aplicacdo da carga no pilar.

A Figura 2.23 mostra os campos de tensdo de compressdo no bloco de fundacédo. Por
meio desta, observou-se que os campos de tensdo de compressdo ndo mostram, de forma clara,
a formacao de bielas de compresséo, no entanto, fica evidente que a transmisséo de tensdes de
compressdo se da através da formacdo de bielas em virtude das concentracdes de tensdes nas

regides nodais.
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Figura 2.23 - Campos de tensdo no modelo na dire¢éo 3 (compressao).

Corte 3-3 Corte 4-4

Fonte: Munhoz, Barros e Giongo (2010)

De acordo com os autores, 0os métodos utilizados para projeto de blocos sobre estacas
ndo atendem a todos os modelos empregados na préatica corrente de edificios, onde ha pilares
de secdes diferentes de quadradas e retangulares e dessa forma, os métodos tedricos aplicados
podem trazer duvidas ao projeto. Para os casos analisados, ndo ha uma metodologia que possa

ser aplicada sem realizacdo de adaptacdes das secoes.

2.5.,5 Munhoz e Giongo (2011)

Munhoz e Giongo (2011) analisaram o comportamento estrutural de blocos rigidos
sobre estacas com pilares de se¢Ges quadradas e retangulares sob a acdo de forca vertical,
horizontal e momento fletor.

De acordo com os autores, ha dificuldade da padronizacdo do método para se utilizar
em blocos, pois existe uma variagdo muito grande de seus componentes, além dos diferentes
tipos de secdes de pilares, o bloco pode estar submetido a diferentes tipos de acGes, momentos
e forcas horizontais em pilares que também denotardo diferentes tipos de trelica para atender o

método.
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O objetivo do trabalho foi realizar uma analise do comportamento estrutural de blocos
rigidos sobre estacas solicitados por forcas vertical e horizontal e momento fletor, considerando
a influéncia de secdes geométricas quadradas e retangulares dos pilares.

Munhoz e Giongo (2011) desenvolveram uma analise numérica tridimensional e ndo
linear, pelo método dos elementos finitos, com o auxilio do programa computacional ANSYS,
onde investigou-se a distribuicdo do fluxo das tensdes principais, possibilitando o entendimento
do modelo estrutural, e, a criagdo de modelos mais refinados utilizando o Modelo de Bielas e
Tirantes.

Os autores analisaram blocos sobre duas, trés e quatro estacas com pilares de secédo
guadrada e retangular submetidos a diferentes solicitacbes, com intuito de abranger diferentes
situacOes possiveis, uma vez que muitas vezes esses problemas sdo encontrados por projetistas
em estruturas reais.

A partir da andlise numérica, os autores observaram que os resultados obtidos
demonstraram que para a mesma forca aplicada em diferentes areas existe uma alteracdo do
fluxo de tensBes. Sendo assim, deve-se investigar se 0 mesmo modelo de escoras e tirantes pode
ser aplicado.

Em relacdo as regides nodais, foram realizadas algumas constatagdes, uma vez que
também divergem de um modelo para o outro. De forma geral, observou-se que quanto mais se
aumenta a medida da secdo transversal do pilar na direcdo longitudinal, mais a biela
comprimida se tornara inclinada com relagéo a horizontal.

Tendo em vista os resultados apresentados, Munhoz e Giongo (2011) concluiram que
para modelos com mesma area de aplicacdo de forcas, sendo areas retangulares e quadradas,
existem diferencas na distribuicdo de tensdes, observadas principalmente se a projecdo da area
do pilar ficas contida nas areas onde encontram-se as estacas.

Outra conclusdo destacada pelos autores foi que em modelos com secBes mais
alongadas, a estaca € solicitada de modo mais uniforme. Além disso, enfatizaram a necessidade

em dar atencdo especial a verificacdo das regides nodais.

2.5.6 Buttignol (2011)

Buttignol (2011) realizou a analise numérica néo linear de blocos sobre duas e trés
estacas utilizando o programa computacional Atena 3D, baseado no Método dos Elementos

Finitos. Ao todo foram ensaiados treze modelos.
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As pesquisas de Miguel (2000) e Delalibera (2006) foram utilizadas como base para os
modelos testados pelo autor, que realizou a comparacdo entre os resultados numeéricos e
experimentais dos modelos, observando a rigidez o fluxo de tensdes, as deformacdes, o tipo de
ruina e a capacidade portante.

Com os modelos calibrados, Buttignol (2011) realizou uma andlise paramétrica e
verificou a as varia¢cfes no fluxo de tensdes no concreto e nas armaduras. Para isso, variou-se
a secdo transversal dos pilares, a altura dos blocos, a profundidade do embutimento das estacas,
a distancia entre as estacas e a influéncia da armadura de fendilhamento.

Durante as simulagdes numeéricas, Buttignol (2011), assim como Delalibera (2006),
encontrou dificuldades para calibrar o comportamento dos modelos numéricos em relagcdo aos
modelos experimentais de referéncia. O autor observou que o0s modelos numéricos
apresentaram resultados préximos aos experimentais, no entanto foram constatadas
divergéncias entre os resultados com relacdo a rigidez, visto que os modelos numéricos se
apresentaram mais rigidos que 0s experimentais.

As diferencas entre 0os modelos segundo Buttignol (2011), pode ter ocorrido devido a
fatores como a acomodacdo dos apoios nos modelos experimentais, a suposi¢cdo de ligacdo
rigida entre as estacas e 0 bloco e a consideracdo de aderéncia perfeita das armaduras nos
modelos numéricos.

A partir desse estudo o autor observou que os modelos estudados apresentaram ruina
fragil com ruptura do concreto nas regides e fendilhamento. Pela anélise do fluxo de tensdes na
estrutura, notou-se de forma clara a formagéo das bielas e das regides nodais

Uma verificagdo importante sobre a armadura de fendilhamento, foi o aumento da
capacidade portante do bloco quando utilizada esse tipo de armadura. Segundo o autor, esse
fato pode ser explicado pela diminuicdo das aberturas de fissuras geradas pelo fendilhamento
do concreto.

As armaduras dos tirantes apresentaram tensGes nulas ou quase nulas nas regides
centrais do bloco. Ndo ocorreu o escorregamento das armaduras até a ruptura do modelo,
verificando-se que a aderéncia das barras ndo é um fator preponderante para a ruptura dos
blocos e para 0 modelo numérico.

Buttignol (2011) concluiu que a capacidade portante do bloco € influenciada pelo tipo
de vinculacdo, pela geometria das estacas e do pilar, pelo embutimento da estaca no bloco e

pela presenca da armadura de fendilhamento.
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2.5.7 Oliveira, Barros e Giongo (2014)

Oliveira, Barros e Giongo (2014) realizaram a simulagdo numeérica de blocos de
concreto armado sobre seis estacas e propuseram o dimensionamento pelo método das bielas e
tirantes. A analise do comportamento de blocos de concreto armado contempla a
deformabilidade do solo de apoio das estacas, diferentes resisténcias dos elementos, secbes
transversais dos pilares quadradas e retangulares submetidos a acédo centrada.

Segundo os autores, em relagdo ao arranjo das estacas para blocos em que as estacas ndo
estdo igualmente espacadas em relacdo ao pilar, 0 comportamento estrutural é mais complexo
e pouco conhecido. As intensidades das reac6es de apoio podem ter valores ndo uniformes, pois
dependem da rigidez do bloco e da deformabilidade das estacas e do solo.

O comportamento estrutural dos blocos sobre seis estacas foi analisado considerando a
variacdo dos seguintes parametros: secdo transversal do pilar; deformabilidade do solo de apoio
das estacas e resisténcia caracteristica a compressao do concreto. Os parametros geométricos
foram definidos com base no projeto de um edificio de maltiplos pavimentos em concreto
armado.

Para o estudo, foram considerados blocos apoiados sobre estacas de diametro igual a 60
cm com espagcamento entre eixos de trés vezes o diametro das estacas. A distancia entre o plano
tangente externo das estacas e as extremidades do bloco foi igual a 30 cm. Foram analisadas
trés secdes de pilares: quadrada, retangular pouco alongada e retangular muito alongada, porém
a &rea da secdo transversal se manteve constante. Trés resisténcias caracteristicas & compressao
para o concreto foram analisadas: 25, 30 e 35 MPa. A resisténcia caracteristica ao escoamento
das barras de aco foi considerada igual a 500 MPa.

Com relacdo a deformabilidade do solo de apoio das estacas, foram consideradas molas
elasticas dispostas nas bases das estacas. Foram analisadas quatro situagdes: uma como sendo
a mais desfavoravel para o bloco e as outras trés situacdes considerando apoio sobre molas
elasticas com os seguintes coeficientes: 300 KN/mm, 600 KN/mm e 900 KN/mm.

A simulacdo numérica foi realizada por meio do DIANA e os autores concluiram que a
deformabilidade do solo de apoio das estacas influenciou no comportamento da estrutura. Essa
constatacdo fornece subsidios para afirmar que a hipdtese, comumente adotada para o
dimensionamento analitico, de que a distribuicdo das reac6es das estacas € uniforme, pode nao

ser adequada a situacfes em que o solo de apoio é muito rigido.



54

De acordo com os autores, a resisténcia dos blocos ndo foi prejudicada de modo
significativo pela variacdo da deformabilidade do solo, atribuindo esse fato a capacidade de
esses blocos redistribuirem os esforgos internos.

Outra constatagdo foi que o aumento da resisténcia caracteristica do concreto
possibilitou o ganho de resisténcia do bloco, porém nao alterou a rigidez dos blocos de forma
significativa. Quanto a variacao da secdo transversal do pilar, constatou-se que a configuracédo
das bielas se modifica conforme ocorre o alongamento da se¢éo transversal.

Os autores observaram que os critérios indicados por Andrade possibilitam a previsao
da resisténcia dos blocos com boa aproximacao dos resultados de simula¢do numérica. Sendo
assim, os resultados experimentais validaram a analise humérica.

Oliveira, Barros e Giongo (2014) observaram que a variacdo da forma do pilar, afeta a
distribuicdo de tensbes no bloco de fundacéao, o que pode alterar o modelo de escoras e tirantes

a ser aplicado.

2.5.8 Bavaresco (2016)

Bavaresco (2016) estudou o comportamento de blocos sobre estacas que recebem pilares
de geometria complexa, por meio do Método das Bielas, e propds uma abordagem de
dimensionamento para estes casos, com intuito de auxiliar os profissionais quanto ao
dimensionamento estrutural.

Foram analisados trés pilares com diferentes geometrias, sendo estes com secao
quadrada, secdo L e secdo C. Os pilares foram alocados em diferentes blocos de fundacao,
variando-se a quantidade de estacas de 5 e 9.

A partir da simulagdo numérica, o autor observou os diferentes fluxos de tensdes nos
modelos estudados, identificando os elementos de tracdo e compressdo. Dessa forma, foi
realizado o dimensionamento dos blocos, e foi verificado se a teoria cléssica do bloco sobre
cinco estacas com a utilizacdo de 4/5 do carregamento é adequado ou mao.

De acordo com Bavaresco (2016), para o dimensionamento com 4/5 do carregamento,
observou-se que o dimensionamento e armacdo da estrutura apenas pelas faces do bloco é
incompativel com os esforcos encontrados.

Com relacéo as reacdes das estacas centrais, notou-se que a consideracdo de que as
cargas sdo distribuidas igualmente entre as estacas conduz a um dimensionamento adequado

para as escoras e tirantes, no entanto gera um subdimensionamento dos valores das tensdes de



55

compressdo atuantes no nd da estaca central. Dessa forma, o autor recomenda uma folga de
40% entre a tensao atuante registrada e tensdo maxima admissivel.

Concluiu-se também que para os diferentes tipos de pilares analisados, os pilares de
geometria complexa geraram distribuicio mais homogénea dos esforcos no interior da
estrutura. Os campos de tragcdo foram inferiores quando comparados ao campo de um pilar de

secdo quadrada de area equivalente.

2.5.9 Dey e Karthik (2019)

Segundo Dey e Karthik (2019), embora os padrdes para o projeto pilares e estacas sejam
bem estabelecidos, os blocos sobre estacas séo frequentemente menos estudados. Apesar de ser
um componente estrutural bastante utilizado e importante para a seguranca da estrutura, ndo ha
um procedimento de projeto unificado aceito nos principais codigos normativos de estruturas,
como ACI-318, EC-2, BS-8110 e AASHTO, para a anélise e dimensionamento de blocos sobre
estacas.

Os principais objetivos dos autores foi desenvolver um modelo de trelica 3D para
modelar o comportamento de blocos sobre estacas, desenvolver equacdes para determinar as
propriedades geométricas das escoras e tirantes que constituem a estrutura e propor relacdes
constitutivas para 0 aco e para o concreto que representem com precisdo seu comportamento
em blocos sobre estacas.

A simulacdo numeérica foi realizada com a utilizacdo do programa SAP 2000. O 3D C-
STM, baseado em deslocamento, foi desenvolvido para simular o comportamento geral de
forga-deformacéo, prever o comportamento interno e compreender o0 mecanismo de ruptura de
blocos sobre estacas.

A validacdo do modelo foi realizada pelo resultado experimental de trés corpos de prova
sobre quatro estacas, com diferentes formas, tamanhos e propriedades de materiais. Além disso,
0s resultados experimentais de Suzuki et al. também foram analisados.

A partir da analise numérica, os autores obtiveram um modelo capaz de representar o
comportamento de blocos sobre estacas. Os autores concluiram que as areas das secdes
transversais dos elementos da trelica espacial foram estimadas com base na geometria do pilar,
bloco e estacas, e estes podem ser facilmente expandidas para outras geometrias.

Para blocos de grandes dimensdes, o Modified Compression Field Theory representou
satisfatoriamente o comportamento pos-fissuragcdo do concreto tracionado. Foram propostos

modelos de tensdo-deformacdo que simulam de forma satisfatdria 0 comportamento de blocos
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sobre quatro estacas e o0s resultados foram satisfatorios e préximos aos experimentais, portanto,

0 método pode ser aplicado para diversos tipos de blocos sobre estacas.

2.6 Projeto de blocos de concreto armado sobre duas estacas

Neste item s&o apresentadas recomendacdes para o projeto de blocos de concreto armado
estacas, tendo como base o Método das Bielas. Inicialmente, sdo descritos os critérios para o
pré-dimensionamento dos blocos, como a distancia entre as estacas, a distancia entre as estacas
e a face do bloco, a distancia entre as estacas e o pilar e 0 embutimento das estacas no bloco de
fundacdo. A partir disso, sdo apresentadas as equagdes para o dimensionamento de blocos sobre
duas estacas.

Para o dimensionamento dos blocos sobre duas estacas, considera-se 0 modelo de
trelicas mostrado na Figura 2.24, em que Fq € a forca normal atuante no pilar, Re é a forca

atuante na diagonal comprimida e Rst€ a forga atuante no tirante.

Figura 2.24 - Modelo de trelica para bloco sobre duas estacas
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Em geral, para o dimensionamento do bloco sobre estacas, ndo sdo consideradas
contribui¢des do solo, sendo que a geometria deste é definida em funcéo das dimensdes do pilar
e do nimero de estacas necessarias (CARVALHO e PINHEIRO, 2009).

2.6.1 Espagamento entre estacas

Definida a quantidade de estacas a serem adotadas para um bloco e das dimensdes das
mesmas, é necessario determinar os espagamentos entre elas para posteriormente definir as
dimensdes do bloco.

O espacamento minimo entre estacas ¢ um fator imprescindivel para a seguranca da
estrutura, devido ao efeito de grupo de estacas. Procura-se dispor as estacas de modo a obter a
menor dimensdo possivel do bloco de fundacgéo, considerando a seguranca da estrutura.

Moraes (1976) recomenda que 0 espagamento entre estacas seja de no minimo 2,5 vezes
o didametro da estaca para estacas pré-moldadas e de 3 vezes para estacas moldadas in loco,
assim como a NBR 6118:2014.

Calavera (1991) sugere que o distanciamento minimo entre 0s eixos das estacas seja de
pelo menos 2 a 3 vezes o seu didmetro.

Conforme a NBR 6118:2014 e Campos (2015), a distancia minima recomendada entre

estacas € determinada pela Equacéo 2.3.

2,5 D (para estacas pré — moldadas)
e >13,0- D (para estacas moldadas in loco) (2.3)
60 cm

sendo: e 0 espacamento entre as estacas (cm); e

D o diametro da estaca (cm).

2.6.2 Dimensdes do bloco em planta

A distancia entre estaca e face do bloco deve considerar a relagdo entre 0s aspectos de
ancoragem e a ligacdo entre estaca e bloco de forma correta, permitindo a transferéncia dos
esforcos das escoras e tirantes para as estacas (BAVARESCO, 2016).

Fusco (1995) indica que o afastamento entre a lateral da estaca e o bloco seja maior que
o didmetro da mesma. Carvalho e Pinheiro (2009) recomenda que a distancia entre as faces da
estaca e do bloco seja maior que 10 cm. De acordo com Campos (2015), a distancia entre as

estacas e a face do bloco deve ser determinada conforme a Equacdo 2.4.
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> {(1,0 al5)-D

D + 15cm (2:4)

sendo: V a distancia entre a face da estaca e a face do bloco (cm); e

D o didmetro da estaca (cm).

A largura do bloco pode ser determinada, conforme Carvalho e Pinheiro (2009), pela

Equacéo 2.5.

“2
b=z {30 cm (3)

sendo: b a largura do bloco (cm); e

a a distancia entre o eixo da estaca e a face do bloco (cm).

Fusco (1994) propde que a distancia maxima do centro de uma estaca ao ponto distante

0,25.ap da face do pilar, ndo deve ser maior que 1,5.h, sendo a, a largura do pilar
2.6.3 Embutimento da estaca no bloco

Segundo a ABNT NBR 6122:2019, a ligacdo entre o bloco e as estacas estd
correlacionada ao tipo de estaca e ao processo de execucao.

A ponta superior da estaca deve ser embutida no bloco para ligacdo entre os elementos.
Moraes (1976) sugere que o embutimento das estacas no bloco seja de 10 cm, para facilitar a
execucdo dos blocos e o posicionamento da armadura.

De acordo com Calavera (1991) e Montoya et al. (2000), o0 embutimento deve ser maior
gue 10 cm e menor que 15 cm, de acordo com a Figura 2.25.

Conforme Fusco (1994), as estacas devem penetrar de 5 cm a 10 cm no interior do bloco,
reduzindo a inclinacdo da biela e aumentando a area da base de sustentacao das bielas.

J& Carvalho e Pinheiro (2009) indicam que o embutimento das estacas no bloco devem

serde 3al10cm.
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Figura 2.25 - Ligagéo do bloco de fundagéo e as estacas.

J
| | | _,j 10 cma 15 cm—
— e e — + _____ ;_..}._-j'_,’.-\._
B T ' o
L o Fooss 10em _|
- i ﬁ1 | e lastro de concreto
l::'- : e 3

Fonte: Calavera (1991)

2.6.4 Altura atil do bloco

Segundo Blevot e Fremy (1967), a inclinagdo das bielas deve estar entre 40° e 55°. Com
base nisso, os valores minimo e maximo para a altura do bloco sao obtidas pelas Equacéo 2.6 e

2.7, respectivamente. Além disso, a altura do bloco deve ser suficiente para permitir a

ancoragem dos pilares.

a

dmin = 0,50 (e - 7”) (2.6)
p

d,. = 0,714 - (e _ 7) 2.7)

Sendo: e 0 espagamento entre as estacas (cm); e

ap a largura do pilar (cm).

2.6.5 Ancoragem das armaduras dos pilares

De acordo com a NBR 6118:2014, a ancoragem das armaduras deve ser garantida, para a

seguranca da estrutura.
De modo geral, o comprimento de ancoragem necessario pode ser obtido conforme

Equacéo 2.8.
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As,calc

s.ef

lbnec =a " lp- = lpmin (2.8)
Sendo: lpnec 0 cOmprimento de ancoragem necessario (cm);

a (o= 1 para barras sem gancho, a= 0,7 para barras tracionadas com gancho, com
cobrimento no plano normal ao gancho maior ou igual a trés vezes o seu diametro, o= 0,7
quando houver barras transversais soldadas e o= 0,5 quando houver barras transversais soldadas
e gancho, com cobrimento no plano normal ao gancho maior ou igual a trés vezes o seu
diametro);

I, 0 comprimento de ancoragem bésico (cm);

Ascalc @ area de aco calculada da armadura principal (cm?);

Aser a area de aco efetiva da armadura principal (cm?); e

lbmin O COMprimento de ancoragem minimo (cm).

A Equacdo 2.9 apresenta o comprimento de ancoragem basico.

I = ¢'fyd
b = 4 fpa (2.9)

Sendo: ¢ o didmetro da barra de ago (cm);
fya a resisténcia de célculo do ago (kN/cm?); e

foa a resisténcia de céalculo de aderéncia na ancoragem de armaduras passivas (kN/cm?).

Na Equacdo 2.10 tem-se a resisténcia de calculo de aderéncia na ancoragem de

armaduras passivas.

foa =M1 M2 N3 feea (2.10)

Sendo: n1= 1,0 para barras lisas (CA-25), 1,4 para barras entalhadas (CA-60) e 2,25 para barras
nervuradas (CA-50);

n2= 1,0 para boa aderéncia 0,7 para m4 aderéncia;

n3= 1,0 para barras com diametro até 32 mm; e

fcta @ resisténcia de célculo do concreto a tragdo (MPa).

A resisténcia de calculo do concreto a tragdo pode ser obtida pela Equacdo 2.11.
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2
 fetking 0,703 fy /3
ctd ™ 14 1,4

(2.11)

Sendo: fcka resisténcia caracteristica do concreto a tragdo (kN/cm2).

Além disso, o comprimento de ancoragem deve atender o valor minimo, sendo este o

maior valor entre 0,3 - lp, 10 - ¢ € 100 mm.

2.6.6 Forca de tracdo nas barras da armadura

A inclinacdo ¢é determinada a partir da equagéo 2.12.

d
_ % 2.12
1 (2.12)

tgl =

N| ®

Sendo: ¢ a inclinacdo da biela (graus);
d a altura util do bloco (cm);
e a distdncia entre os eixos das estacas (cm); e

ap a largura do pilar (cm).

A partir das forgas atuantes no bloco, tem-se que:

Fq
2
tgl = 2.13
99 =R, (2.13)
Sendo: Rst a forga atuante no tirante.
Pelas equacdes 2.8 e 2.9 tem-se a forca atuante no tirante (Equagéo 2.14).
Fy-(2e —ayp)
Re=—"g3 (2.14)

De acordo com Blévot (1967), o valor de forca obtida pela Equagdo 2.14 deve ser

majorada em 15%, para garantia da seguranca.
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2.6.7 Verificagdo das Bielas

A é&rea das bielas varia ao longo da altura do bloco e, sua verificacéo é realizada nas
regies junto ao pilar e junto as estacas. A tensdo normal de compressdo na biela, relativa ao

pilar e a estaca, sdo mostradas nas Equaces 2.15 e 2.16, respectivamente.

Ocd,b,pil = Ap . sen?6 (2_15)
Ocd,best = m (2.16)

Sendo: ocdp pil @ tensdo de compressdo na biela relativa ao pilar;
Ocd,best @ tensdo de compressdo na biela relativa a estaca;
Fq a forga de calculo atuante;
A, a area da secdo transversal do pilar;
A a &rea da secdo transversal da estaca; e

6 a inclinacdo da biela (graus).

Para evitar o esmagamento do concreto, as tensdes atuantes devem ser menores que as
tensbes resistentes. Conforme as consideragdes realizadas por Blévot, as tens@es limites séo

mostradas na Equacdo 2.17.

Ocd,b,lim,pil — Ocd,b,limest — 1,4 K fea (2.17)

Sendo: Kr o coeficiente que leva em consideracéo a perda de resisténcia do concreto ao longo
do tempo devida a cargas permanentes. Adota-se valores entre 0,90 e 0,95; e

feq a resisténcia de calculo do concreto.

Fusco (1994) recomenda que a tensdo de compressdo maxima nas bielas seja
determinada considerando trés constantes, denominadas k1, k2 e k2, conforme Equacédo 2.18.
A constante k1 leva em conta o aumento da resisténcia do concreto apos 28 dias, a constante
k2 considera a resisténcia de corpos de prova em relacao a resisténcia do concreto no bloco e a

constante k3 pondera o efeito deletério da acdo do concreto com o tempo.
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Ocd,b,limpil = Ocd,b limest = 0,85 fea (2.18)

A condicao de seguranca no bloco de fundacao sera atendida se as tensdes calculadas

forem menores ou iguais as tensées limites.

2.6.8 Armadura principal

O arranjo das armaduras € de fundamental importancia para a resisténcia dos blocos. A
NBR 6118:2014 recomenda que a armadura principal ou de flexdo, como é comumente
denominada, esteja essencialmente com 85% ou mais, dispostas nas faixas definidas sobre as
estacas, com largura no maximo de 1,2 vezes o diametro da estaca.

A area de armadura é a relacdo entre a forca aplicada no tirante e a resisténcia do aco a
compressédo (Equacéo 2.19).

RSt

=7 (2.19)

Conforme visto anteriormente, Blévot e Fremy (1967) verificaram que a forga medida
na armadura principal foi 15% superior a indicada pelo calculo teérico. A armadura principal é
calculada conforme a Equacéo 2.20, com a resisténcia de calculo do aco calculado pela Equacao
2.21.

L5 Fy
s = m( e~ ap) (2.20)
f
fya =2 (2.21)

Vs

Sendo: fyq a resisténcia de calculo do ago (kN/cm?); e

fyk a resisténcia caracteristica do aco (kN/cm?2).

2.6.9 Armaduras complementares

Além da armadura principal, a NBR 6118:2014 especifica armaduras complementares,

sendo essas primordiais para 0 desempenho da estrutura. No geral, as armaduras
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complementares ajudam no controle da fissuracdo do bloco sobre estacas. Segundo Calavera
(1991) os blocos sobre duas estacas podem estar sujeitos a momentos de tor¢do devido as
excentricidades das estacas, logo as armaduras secundarias auxiliam na absorcao das tensoes
de tracdo geradas.

De acordo com Delalibera (2006), os blocos sem armadura complementar (armadura de
tracdo disposta no banzo superior) apresentam reducao da capacidade portante em funcédo de

fissuras obliquas as bielas de compressédo que reduzem a resisténcia a tragcdo do concreto.

e Armadura superior
A NBR 6118:2014 ndo apresenta nenhuma sugestdo para o dimensionamento das
armaduras superiores.
De acordo com Montoya et al. (2000) a armadura deve ser no minimo 1/10 do valor da
armadura principal. A armadura superior tem funcao de dar suporte para os estribos e é tomada

como uma pequena parcela da armadura principal, como visto na Equacao 2.22.

Asoup = 0,2 As (2.22)
Sendo: Assup @ area de ago da armadura superior (cm2); e

As a area de aco da armadura principal (cm2).

e Estribos horizontais (Armadura de pele)

A armadura de pele ¢ obrigatoria quando h > 60 cm (aumento da vida util da pega). No
caso de blocos sobre duas estacas, sempre utilizar a armadura lateral (CAMPOS, 2015). Essa
armadura tem dupla finalidade, ou seja, auxiliar na absorcdo de possiveis momentos de tor¢ao
decorrentes da falta de alinhamento do bloco com as estacas (Figura 72) e dar ao bloco uma
ruptura mais ductil.

A armadura de pele leva em conta a largura do bloco e é apresentada na Equacdo 2.3,

para cada face do bloco.

A
( S'p) = 0,075 B
S min,face (2.23)

Sendo: Asp/s a area de ago da armadura de pele por face (cm?/m); e

B a largura do bloco (cm).
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A Equacéo 2.24 traz o espacamento da armadura de pele, conforme recomendado pela
NBR 6118:2014.

sS{d/3

20 cm (2.24)

Sendo: d a altura util do bloco (cm).

Segundo Calavera (1991) e Montoya et al. (2000), a taxa geométrica de estribos ndo

deve ser menor que 0,4% da area da secdo transversal do concreto.

e Estribos verticais
A area de aco para os estribos verticais para cada face do bloco é determinada Equacao
2.25.

Asw)
- =0,075-B
( S min,face (2.25)

Sendo: Asw/face a area de ago dos estribos verticais por face (cm2/m); e

B a largura do bloco (cm).

O espacamento da armadura sobre as estacas € determinado conforme a Equacéo 2.26.

Para outras posi¢des além das estacas, recomenda-se espacamento menor ou igual a 20 cm.

Vr
= 0’51'57 b (2.26)
cm

Sendo: D o didmetro da estaca (cm).

2.6.10 Ancoragem da armadura principal do bloco

Na Figura 2.26 tem-se 0s parametros para determinacdo da ancoragem da armadura

principal do bloco sobre duas estacas.
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Figura 2.26 - Ancoragem da armadura principal do bloco

0,25ap ‘~ |-

\ i

L]

-G+ oo
a 82
Fonte: Munhoz (2014)

O comprimento de ancoragem sem gancho e a distancia entre o centro da estaca e a face

externa do bloco sdo determinados com base nas Equacgdes 2.27 e 2.28, respectivamente.

I _ Age fyk - Rst,gan
b,reto —
' T ¢ forn

(2.27)

a=lpretotT+dtc (2.28)

Sendo: Ast a area de armadura do tirante por barra (cm2);
Rstgan @ forga resistida pelo gancho;
fok,n @ resisténcia de aderéncia das barras;
Cc 0 cobrimento da armadura; e

¢ o diametro das barras de armadura.
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3 ASPECTOS DA MODELAGEM NUMERICA

No presente capitulo sdo descritos os aspectos da modelagem numérica, a partir de uma
breve introducdo do Método dos Elementos Finitos e do programa computacional ABAQUS.
Além disso, sdo apresentados os tipos de elementos finitos e modelos constitutivos dos

materiais necessarios para a modelagem numeérica dos blocos de fundacao.

3.1 Método dos Elementos Finitos

De acordo com Rao (1999), o Método dos Elementos Finitos (MEF) é uma técnica
utilizada para a obtencdo da solucdo de um problema complexo de dificil solucdo analitica,
através da substituicdo do problema inicial por varios outros problemas de solugdo mais
simples. O resultado obtido pelo método ndo é exato, no entanto pode-se obter uma
aproximacéao bastante eficaz, em que o conjunto da malha se comporte de forma semelhante ao
continuo original (SORIANO, 2003)

O MEF consiste em dividir um elemento em varias partes menores, denominados
elementos finitos. Estes sdo conectados entre si por intermédio de pontos discretos, chamados
de nos, sendo pontos onde uma solucdo aproximada pode ser adotada e onde equacdes de
equilibrio podem ser estabelecidas. Essa subdivisdo da estrutura em elementos denomina-se
malha.

Segundo Moraes (2015), a aplicacdo do Método dos Elementos Finitos apresenta-se
cada vez mais relevante para as analises de estruturas. Os estudos experimentais e as analises
numéricas sdo formas de avaliar o comportamento dos elementos estruturais, no entanto,
atualmente os estudos numericos tém sido amplamente utilizados devido as suas vantagens
como o baixo custo financeiro, a possibilidade de mudancas das caracteristicas dos modelos
mesmo apos simulacdo completa e a diminuicdo do tempo gasto para a obtencdo dos resultados,
se comparados aos programas experimentais.

Em andlises ndo lineares, o sistema de equagdes ndo pode ser resolvido diretamente,
havendo necessidade do emprego de técnicas iterativas, baseadas em solugdes sucessivas de
sistemas lineares. Um dos métodos mais utilizados para a solugdo de um sistema de equagdes
é 0 Método de Newton-Raphson, que fornece a solucéo de pontos na trajetoria de equilibrio por
meio de um procedimento incremental-iterativo (HAISLER; STRICKLIN; STEBBINS, 1972).

A resolucdo desse tipo de problema é bastante onerosa, se fazendo necessario o uso de
programas computacionais como o SAP, 0 Ansys e 0 ABAQUS, que sdo capazes de realizar os

mais diversos tipos de analises tendo como base 0 Método dos Elementos Finitos (VAZ, 2010).
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O Meétodo dos Elementos Finitos vem sendo aprimorado com o0 avango do
desenvolvimento computacional, facilitando a analise e o dimensionamento dos elementos
estruturais por meio de uma modelagem numérica tendo como referéncia os estudos

experimentais.

3.2 Programa computacional ABAQUS

O ABAQUS é um programa computacional comercial de origem americana
desenvolvido pela HKS Inc de Rhode Island, que tem como base o Método dos Elementos
Finitos para analises em diversas areas do conhecimento. O software permite a resolugdo de
problemas de analises lineares até problemas mais complexos considerando néo linearidades.
No presente trabalho, a aplicacdo do MEF foi feita com auxilio do ABAQUS, a partir de trés
etapas distintas, sendo elas o pré-processamento, a simulacao e o pés-processamento.

O pré-processamento consiste na etapa da modelagem do problema fisico. O ABAQUS
dispde de uma vasta biblioteca de elementos finitos, tais como elementos sélidos, de casca, de
viga e de membrana, permitindo a modelagem de praticamente qualquer tipo de geometria. Sua
interface permite a insercdo de um arquivo de entrada, para a programacdo dos dados do
modelo, como a definicdo da geometria e dos modelos constitutivos dos materiais.

A simulacdo € um processo onde sdo resolvidos os problemas numéricos definidos pelo
modelo gerado no pré-processamento, e é realizada pelos subprogramas ABAQUS/Standard
ou ABAQUS/Explicit. O tempo para a conclusdo deste processo depende principalmente do
nivel de complexidade do problema a ser analisado e da capacidade do computador.

Por fim, no pds-processamento é realizada a visualizacdo e a analise dos resultados
gerados pela simulagédo, por meio do mddulo de visualizagdo do ABAQUS/CAE denominado
ABAQUS/Viewer.

3.3 Tipos de elementos finitos

O primeiro passo ao utilizar o Método dos Elementos finitos é dividir a estrutura em
elementos de dimensGes menores, sendo necessario arbitrar a quantidade, o tipo, o tamanho e
o0 arranjo de cada uma das partes. Para a discretizagcdo do meio continuo, os elementos podem
ser unidimensionais, bidimensionais ou tridimensionais (SOUZA, 2004).

Conforme descrito por Souza (2004), o tamanho dos elementos influencia

significativamente na convergéncia da solugdo e, portanto, é necessario cautela para sua
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determinacdo. Quanto menor o tamanho do elemento, mais precisa tende a ser a solugédo. No
entanto, isso pode gerar trabalhos computacionais significativos, devido ao grande nimero de
elementos necessarios para descrever o contorno.

Neste trabalho, os modelos propostos foram desenvolvidos com base em elementos
predefinidos disponibilizados na biblioteca interna do ABAQUS. O bloco de fundacéo, o pilar,
as estacas e as placas de aco sao estruturas que podem ser representadas por elementos finitos
solidos do tipo C3D8R e, as armaduras podem ser modeladas por elementos de trelica T3D2.
Na nomenclatura, o primeiro nimero representa 0 nimero de graus de liberdade por n6 e o
segundo o nimero de pontos de integrac&o.

O C3DS8R trata-se de um elemento continuo, de trés dimensdes, com 8 nds com trés
graus de liberdade por no, integracdo reduzida e geometria de ordem linear, conforme
apresentado na Figura 3.1. A técnica de integracdo reduzida é utilizada para diminuir o tempo
de processamento e obter campos de deslocamento e tensdo mais precisos, visto que a matriz

de massa e forcas s@o obtidas com a integracéo total.

Figura 3.1 - Elemento finito C3D8R
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Fonte: Adaptado de Abaqus analysis user’s manual (2014).

As armaduras sdo consideradas como elementos de trelica com propriedade fisica de
aco imersos no solido que contém as propriedades do concreto. De acordo com Silva (2020),
a armadura € bem representada por esse tipo de elemento devido a sua esbeltez. A trelica €
unidimensional ou linear e recebe a sigla T3D2, pois apresenta dois nos e trés graus de liberdade
por nd, como apresentado na Figura 3.2. Como observado por Silva (2020), um problema

gerado por essa atribuicdo é ndo considerar o efeito pino.
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Figura 3.2 - Elemento finito T3D2
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Fonte: Adaptado de Abaqus analysis user’s manual (2014).

3.4 Relag0es constitutivas

As relagdes constitutivas determinam matematicamente o comportamento dos materiais
(Silva, 2020). O comportamento mecanico dos materiais pode ser caracterizado, em termos de
curva tensdo-deformacdo, por um trecho elastico seguido por um trecho plastico. Em situacédo
elastica, aplica-se a Lei de Hooke generalizada, em que a relagdo entre as tensdes e as
deformac0es sdo proporcionais e representada por uma funcdo linear. Nesse estado, quando
cessadas as tensfes atuantes, o material retorna ao seu estado inicial. No regime plastico, as
tensdes e as deformacdes ndo sdo mais proporcionais e a funcdo que as correlacionam nédo é
linear. Mesmo se cessadas as tensdes atuantes, 0 material ndo retorna mais ao regime inicial,
devido as deformacdes residuais.

O conhecimento dos modelos constitutivos dos materiais € necessario para a realizacao
da simulacdo numérica no ABAQUS. A seguir sdo descritos os modelos para representacdo do

aco e do concreto, considerando as nédo linearidades fisicas do material.

3.4.1 Modelo constitutivo para o concreto

No ABAQUS ha trés modelos constitutivos que se aplicam ao concreto, sendo eles o
Concrete Smeared Ckacking, o Cracking Model for Concrete e o Concrete Damaged Plasticity.
A determinagdo do modelo constitutivo inclui o comportamento ndo linear do concreto tanto
na tracdo como na compressdo, além de prever o desempenho no regime plastico e reproduzir
a perda de rigidez ap0s atingir a tensdo ultima. Dessa forma, neste trabalho o modelo utilizado
foi o Concrete Damaged Plasticity (CDP).

Proposto por Lubliner et al. (1989) e modificado por Lee e Fenves (1998), o Concrete
Damaged Plasticity (CDP) é um modelo constitutivo baseado na Teoria da Plasticidade e do

Dano Continuo. O modelo € aplicavel em situacGes onde o concreto esta sujeito a carregamento
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monotodnicos, ciclicos e/ou dindmicos com baixos niveis de confinamento. O modelo €
determinado essencialmente por trés hipdteses:
e Critério de Escoamento: Define o critério para o nivel de tensdo onde ocorrera a
plastificacdo do material,
e Regra de Endurecimento e Abrandamento (Hardening/Softening): Determina
como a superficie de falha evolui com a deformac&o plastica (YU et al., 2010);
e Regra de Escoamento Plastico: Define a evolucdo das deformacBes

correlacionadas com a evolugéo das tensoes.

De acordo com Chi et al. (2017), testes evidenciaram que a ndo linearidade do concreto
pode ser atribuida ao dano ou plasticidade, ou pela combinacdo de ambos, enquanto a
degradacdo da elasticidade do descarregamento esta principalmente ligada a evolucdo dos
danos.

O comportamento inelastico do material tanto a compressdo quanto a tracdo é
representado no Concrete Damaged Plasticity. Fisicamente, a associa¢do da Mecéanica do Dano
permite representar a degradacdo do material devido a evolucdo da fissuracdo na tracéo e do
esmagamento na compressdo. O CDP oferece uma capacidade de modelagem progressiva de
dano no material. Os valores correspondentes ao dano variam entre 0 e 1, sendo d = 0 um
material sem degradacdo (integro) e d = 1 um material totalmente danificado.

As Figuras 3.3 e 3.4 representam 0 comportamento do concreto na compressdo uniaxial
e na tragdo uniaxial, respectivamente.

Na compressdo, 0 concreto tem comportamento elastico linear até a tensdo de
escoamento (oc0). Em zona plastica, a resposta é caracterizada por um aumento de tensdo até
atingir a tenséo ultima (o), a partir desse ponto a capacidade resistente diminui a medida que
aumenta a deformacéo.

Referente a resposta do concreto na tragdo, mostrada na Figura 3.4, o material apresenta
uma relacéo elastico linear até atingir o pico de tensdo (ow), onde inicia o surgimento de
microfissuras no concreto. Em seguida, ocorre o strain softening, caracterizado por uma

diminuicdo abrupta de tensdo enquanto a deformacéo aumenta.



Figura 3.3 - Comportamento do concreto sob compressao uniaxial
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Fonte: Adaptado de Chi et al. (2017)

Figura 3.4 - Comportamento do concreto sob tracao uniaxial
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Fonte: Adaptado de Chi et al. (2017)
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A deformacio () do concreto contempla uma parcela de deformacao elastica (¢*') e uma

parcela de deformacédo plastica (&), conforme Equagéo 3.1.
g =gl + ¢P! (3.1)

Em regime elastico, a deformacéo elastica € a definida pela relacdo entre a tensdo em

dado ponto da reta e 0 Modulo de Elasticidade do concreto (E) do concreto (Equacéo 3.2).

el

e® = (3.2)

o
E
Para descrever o trecho linear do concreto no software, os parametros fornecidos séo o

Madulo de Elasticidade (E) e o Coeficiente de Poisson (v). O Mdédulo de Elasticidade pode ser
determinado pelo EC2 (EN 1992-1-1:2004), conforme as Equacdes 3.3 e 3.4.

~ forr 0,3
E, = 22000 - (1—0) (3-3)
fem = fer + 8 (3.4)

sendo: Ec 0 médulo de elasticidade do concreto (MPa);
fcm @ resisténcia média do concreto a compressao (MPa); e

foka resisténcia caracteristica do concreto (MPa).

Os parametros de entrada necessarios para caracterizacdo da plasticidade no Concrete
Damaged Plasticity s&o o angulo de dilatacdo (), a excentricidade (§), a razdo entre a
resisténcia compresséo uniaxial e biaxial (or0/0c0), @ razéo entre os meridianos de compresséo
e tragdo (K.) e a viscosidade (u).

O angulo de dilatagdo (y) ¢ o desvio angular entre o vetor das deformagdes plasticas e
0 vetor das deformacdes volumétricas do concreto, em pressdes confinantes elevadas.

Fisicamente, o parametro é interpretado como um angulo de atrito interno do concreto.
Valores pequenos de y correspondem a um comportamento fragil do material, enquanto valores
mais elevados representam um comportamento mais ductil. Usualmente, o &ngulo de dilatacdo
do concreto varia entre 35° e 40°. Lubliner et al. (1989) adotaram o angulo de dilatacdo igual a
30° e Azevedo (2018) utilizou 50°.
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A excentricidade (§) é a taxa de aproximacdo da hipérbole do potencial plastico a sua
assintota, ou seja, € a medida do segmento entre o vértice da hipérbole e a interseccdo das
assintotas dessa hipérbole. O valor pode ser estimado como a razdo entre a resisténcia do
concreto a tracdo e a resisténcia do concreto a compressao, e o valor padrao adotado é de 0,1.

O parametro (oro/oco) é necessario para fixar proporcdes da superficie de escoamento
de Lubliner et al. (1989), e corresponde a razdo entre as tensdes de escoamento no ensaio
equibiaxial e no ensaio uniaxial. Valores experimentais deste parametro variam entre 1,10 e
1,16 (LUBLINER et al., 1989). Em geral, o valor é tomado como 1,16 para o concreto, como
apresentado no manual do ABAQUS.

A variavel K¢ é a razdo entre o segundo invariante de tensdo no meridiano de tragédo e o
segundo invariante de tensdo no meridiano de compressdo. O parametro K. deve assumir valor
maior do que 0,5 (Rankine) e menor do que a unidade (Von Mises). O manual do ABAQUS
recomenda o valor de 2/3 para o concreto.

A viscosidade (u) é uma ferramenta matemética para contornar dificuldades de
convergeéncia tipicas de modelos com degradacao de rigidez. Esse parametro distribui o dano
em uma area maior e assim o dano ndo é localizado. Quanto menor a viscosidade, maior é a
area de incidéncia de danos, e por consequéncia, modelos representam o material com menor
fragilidade (KRAHL, 2018).

Segundo Michat e Andrzej (2015), a utilizacdo do parametro de viscosidade u diferente
de 0 ou maiores que 0,0001 pode levar a resultados duvidosos e a determinacéo deste valor
deve ser feita com cautela. Em suas analises, Genikomsou e Polak (2015) e Michal e Andrzej
(2015) obtiveram bons resultados considerando o parametro de viscosidade igual a 0,00001
Krahl (2018) adota um valor padréo de 0,0001 e Azevedo (2018) utilizou 0.

Além dos parametros acima descritos, as curvas tensdo-deformacéo sao necessarias para
analises ndo lineares de concreto armado. Na literatura, existem diversos modelos para simular
com precisdo as curvas experimentais do material, como Hognestad (1951), Carreira e Chu
(1985), Hordijk (1992), Genikomsou e Polak (2015). Neste trabalho, séo apresentados os
modelos de Carreira e Chu (1985) para compressao e Hordjik (1992) para tracao.

Ao analisar os resultados de testes experimentais, Carreira e Chu (1985) estabeleceram
equacOes que representam a relacdo entre tensdo e deformacao no concreto sujeito a esforgos
de compressdo. As tensdes sdo definidas pelas Equacbes 3.5 e 3.6. A deformacdo
correspondente a maxima tensdo é calculada com a Equacdo 3.7, conforme EC2 (EN 1992-1-
1:2004).
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B, - £
O = fom " ) = (3.5)
ﬁc -1+ (%)
Be = (3’[;—’";)3 +1,55 (36)
g1 = 0,7 ot <28 (3.7)

sendo: oca tensdo de compressdo do concreto (MPa);
fem a resisténcia média do concreto a compresséo (MPa);
¢ a deformacéo do concreto para dada tensdo de compressdao (mm/mm);
&c1 a deformacdo correspondente a maxima tenséo (deformagéo de pico) (%o); e

Eci 0 Mddulo de Elasticidade do concreto (MPa);

Para quantificar a resisténcia média do concreto a tracdo, utilizou-se o critério do EC2
(EN 1992-1-1:2004) para concretos com fe até 50 MPa (Equagéo 3.8).

fee =03 fckZ/3 (3.8)

sendo: fcra resisténcia do concreto a tracdo (MPa); e

fek @ resisténcia caracteristica a compressao do concreto (MPa).

A curva tensdo-deformacdo do concreto a tracdo, foi determinado pelo modelo de
Hordijk (1992). A Equacao 3.9 expressa a relacdo para determinacao das tensdes de tracdo em
relacdo a abertura de fissuras. O autor sugere que 0s coeficientes c1 e ¢2 sejam admitidos como,

respectivamente, 3 e 6,96.

w

O-t(W) = ftm . {Il + (Cl . K)3l . e_CZ% . (1 + C13) . e—cz} (39)

c WC

sendo: ot a tenséo de tragdo do concreto (MPa);

fim @ resisténcia a tracéo do concreto (MPa);
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w a abertura de fissuras (um); e

W, a abertura de fissura critica (um).

A abertura de fissura critica é dada pela Equacdo 3.10, com energia a fratura calculada
pela Equacgdo 3.11, de acordo com o CEB-FIP (2010). A energia de fratura (Ge) € a energia

necessaria para abrir uma unidade de area de superficie de fissura.

514 -G

w, = —-FL (3.10)
ftm

Gr =73 f218 (3.11)

sendo: Gra energia a fratura (N/m).

A evolucdo das variaveis de dano tem inicio logo ap6s o regime linear elastico do
concreto. Birtel e Mark (2006) estabeleceram expressdes para célculo da evolucdo do dano a
compressdo e a tracdo (Equacbes 3.12 e 3.13), correlacionados as constantes de compressdo e

de tracdo, bce by, que variam entre O e 1.

g_c

dc:l_efl-(%;)ﬁg—z (3.12)
g_t

dt=1—€fl_(%i1)+g_Z (3.13)

sendo: oc e ot as tensdes de compressdo e de tracdo do concreto, respectivamente (MPa);
dc e dyos danos de compressao e de tragdo do concreto, respectivamente;
bc e bt as constantes de compresséo e de tragdo do concreto, respectivamente; e
Ec 0 Mddulo de Elasticidade do Concreto (MPa).

A deformacéo plastica a compressdo (&), é obtida pela Equacdo 3.14. Para tanto, é

preciso determinar inicialmente a deformacéo inelastica (¢™), expressa pela Equagéo 3.15.
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gfl = gé'n . bc (314)
gin— g ¢ (3.15)

Analogamente, as deformacdes a tracdo sdo determinadas pelas Equacdes 3.16 e 3.17.

Pl = gn - b, (3.16)
EF=&—%- (3.17)
C

No ABAQUS sdo apresentados os dados de dano e abertura fissura para o concreto a

tracdo. Assim, a deformacéo sera correlacionada com a abertura de fissura (Equagédo 3.18).

(W (3.18)

"1, E

sendo: wa abertura de fissura; e

It 0 tamanho do elemento finito (mm).

3.4.2 Modelo constitutivo para o aco

Os agos, em geral, apresentam inicialmente um comportamento aproximadamente
eléstico linear, determinado pelo Mddulo de Young ou Mddulo de Elasticidade (E). Ao atingir
a tensdo de escoamento, observa-se um patamar de escoamento seguido de um encruamento
(elevacdo da tensdo de escoamento na fase de deformacéo plastica, fendmeno que ocorre no
metal com aumento da dureza devido a deformacdo plastica) e, posteriormente, a ruptura. Na

Figura 3.5 observa-se o diagrama tensao-deformacao para o ago.
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Figura 3.5 - Diagrama tenséo-deformacéo do acgo
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Fonte: Silva (2018)

A NBR 6118:2014 apresenta o diagrama tensdo-deformacéo simplificado do aco para
concreto armado, conforme Figura 3.6. O aco apresenta comportamento elastico linear até que
seja atingida a resisténcia de escoamento do ago. O valor de fy permanece constante até a

deformac@o ultima do ago (ey).

Figura 3.6 - Relacao tensdo-deformacéo do ago

=
Fonte: NBR 6118:2014

Para caracterizacdo do modelo bilinear no ABAQUS, sdo fornecidos o Modulo de
Elasticidade (Es), o coeficiente de Poisson (v), Tensdo de Escoamento (fy) e Modulo de

Elasticidade Tangente (Er).
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4 MODELOS ANALISADOS

Neste capitulo sdo apresentados os modelos de blocos sobre duas estacas a serem
estudados. Inicialmente, sdo expostos os aspectos gerais dos modelos, como geometria e
materiais. Verificou-se o dimensionamento do bloco de acordo com a fundamentacédo

apresentada no Capitulo 2.

4.1 Aspectos gerais dos modelos

No presente trabalho serdo estudados blocos sobre duas estacas, considerando a
excentricidade do pilar, sendo este posicionado em trés locais diferentes.

O modelo de referéncia tem como base um dos blocos estudados por Munhoz (2014),
optando-se pelo modelo denominado B110P125R4, que foi ensaiado experimentalmente com
uma escala reduzida de 1:2. O projeto detalhado encontra-se disponivel no Anexo A, porém a
seguir serdo descritos a geometria do modelo e o seu dimensionamento conforme proposto por
Munhoz (2014).

Para representacdo dos modelos, utilizou-se da nomenclatura composta por B1PxASy,
com X representado a excentricidade do pilar em relacdo ao centro do bloco (1, 2 ou 3),e ASa
area de aco da armadura principal do bloco, considerando barras de didmetros variados (8 mm,
10 mm, 12,5 mm e 16 mm). O modelo de referéncia foi denominado B1P1AS3 e o
dimensionamento foi realizado com base nesse modelo.

O bloco estudado esta submetido a um pilar de se¢do quadrada de 12,5 cm de lado,
projetado com uma taxa de armadura de 4%, como apresentado na Figura 4.1, com medidas em

cm.

Figura 4.1 - Secéo transversal do pilar estudado

12,5
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Fonte: adaptado de Munhoz (2014)
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Com relacdo aos materiais, adotou-se o concreto com resisténcia caracteristica (fcx) de
25 MPa para o bloco e para os pilares, e de 50 MPa para as estacas. Para as armaduras, as barras
foram consideradas do tipo CA-60 para diametro de 5mm e do tipo CA-50 para os demais
didmetros.

Visto que a area da se¢do transversal de pilar é de 156,25 cm?, para a taxa de armadura
de 4%, tem-se uma area de aco de 6,25 cm2. Foram utilizadas 4 barras de 16 mm de diametro,
obtendo uma area de aco efetiva de 8,04 cm2 O espacamento minimo entre as barras
longitudinais e a ancoragem minima foram adotados conforme Munhoz (2014). A ancoragem
realizada teve comprimento reduzido em relacdo ao comprimento de ancoragem necessario,
porém atendeu & recomendacdo normativa de permissdo para casos especiais considerando
fatores redutores no comprimento de ancoragem.

Além da armadura longitudinal, foram definidos estribos adicionais em formato de
gancho no pilar. Na extremidade superior, foi adicionada armadura de fretagem com finalidade

de evitar a ruina prematura do pilar. A Figura 4.2 apresenta a caracteriza¢do das armaduras.

Figura 4.2 - Disposi¢cao de armaduras no pilar

i’ Armadura de
-1 fretagem a cada 2 cm
S

ﬁ Estribos a cada 4 ecm

Fonte: adaptado de Munhoz (2014)

Para as estacas, determinou-se a altura de 40 cm. Optou-se pela utilizagcdo de estacas de
secdo quadrada com 12,5 cm de lado, dimensionadas de acordo com as recomendacdes
normativas. As armaduras longitudinais foram definidas como 4 barras de 10 mm e foram

ancoradas em 30 cm dentro do bloco. Além disso, cada estaca apresenta 8 estribos constituido
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por barras de 5 mm. Na Figura 4.3 tem-se a representacdo da estaca, com medidas em

centimetros.

Figura 4.3 - Geometria das estacas
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Fonte: adaptado de Munhoz (2014)

O projeto geométrico do bloco foi realizado por Munhoz (2014) de acordo com o
Método das Bielas, levando em consideracéo as recomendacdes da NBR 6118:2007 (normativa
vigente na época da realizacdo do trabalho).

O bloco definido com altura atil de 35 cm, sendo a altura total de 40 cm. As estacas
foram espacgadas em 60 cm, considerando a distancia entre eixos. Dessa forma, a inclina¢éo nas

bielas foi determinada a partir da Equagdo 2.12.

o 35
99 =50 125
2 4
tgo = 1,30
6 =52,51°

A inclinacdo obtida foi de 52,51°, estando contido no intervalo estabelecido por Blévot

e Frémy (1967) de 40° a 55°. A geometria do bloco estudado é apresentada na Figura 4.4.



Figura 4.4 - Geometria do bloco sobre estacas
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Fonte: adaptado de Munhoz (2014)

4.2 Dimensionamento do bloco
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A partir das Equacbes 2.15 e 2.16 foram estimadas as forcas Gltimas atuante no bloco
de fundacdo. A forca tedrica no pilar é de 245,91 kN e a forca tedrica na estaca é de 491,83 kN.

Determinou-se a forca de tragdo no tirante (Equacdo 2.14) e a area de armadura. O resumo dos

valores obtidos é mostrado na Tabela 4.1.

Tabela 4.1 - Forcas e armadura principal do bloco

Armadura
Fteor,u (KN) Rst (KN) As (cm?) Asef (Cm?)
adotada
491,83 188,83 3,78 4612,5 491

Fonte: adaptado de Munhoz (2014)
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A &rea de aco da armadura principal (tirante) do bloco foi variada para verificacao de
sua influéncia no comportamento do bloco de concreto armado sobre duas estacas. A
quantidade de barras foi a mesma para os todos os modelos, variando-se apenas seu diametro
para 8 mm, 10 mm e 16 mm.

O modelo de referéncia (BPLAS3) foi dimensionado com 4 barras de 12,5 mm de
diametro (As= 490,87 mm?), sendo 378 mm? a area de ago necessaria calculada para tal modelo.
Os modelos BP1AS1 e BP1AS2 apresentam, em sua armadura principal, area de ago menor que
a minimo calculada, estando subdimensionados. O modelo BP1AS4 apresenta area de aco
superior a duas vezes o valor calculado. Na Tabela 4.2 tem-se o resumo da variagdo da &rea de

aco nos modelos.

Tabela 4.2 - Resumo dos modelos para estudo da influéncia da armadura principal

L Diametro das barrasda | Numero Area de
Denominacao L Aset/ Asnec
armadura principal (cm) | de barras | aco (cm?)

AS1 0,8 4 2,01 0,41
AS?2 1,0 4 3,14 0,64
AS3 1,25 4 4,91 1,30
AS4 1,6 4 8,04 2,13

Fonte: Autor (2023)

Foram ainda estipuladas as armaduras secundarias para os blocos de fundagdo. Como
visto, a NBR 6118:2014 nao estipula o dimensionamento de tais armaduras. Para esse estudo,
utilizou-se as mesmas condi¢6es que Munhoz (2014).

A éarea de armadura superior foi definida pela autora como sendo pelo menos 1/5 da
armadura principal e optou-se pela utilizacdo de 3 barras de 10 mm. Para os estribos verticais e
horizontais adotou-se uma armadura de 6,3 mm de didmetro a cada 10 cm.

Neste trabalho sera analisada a influéncia da armadura superior e dos estribos horizontais
para o bloco sobre estacas com pilar quadrado aplicado no centro do bloco e para dois blocos
com excentricidade de pilar.
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4.3 Modelos da série BP1

Os modelos da série BP1 consistem em blocos sobre duas estacas com pilar de secéo
transversal quadrada com centro geométrico em L/2 do bloco, ou seja, posicionados no meio

do bloco, conforme Figura 4.5. A excentricidade do pilar é nula.

Figura 4.5 - Bloco sobre estacas (Série BP1)

L2=55¢cm

Vista em planta

Fonte: Autor (2023)

4.4 Modelos da série BP2

Na série BP2 sdo estudados blocos sobre duas estacas com pilar de secdo quadrada com
centro geometrico em L/3 do bloco, como mostrado na Figura 4.6. Dessa forma, a forca aplicada

no topo do pilar gera excentricidade no bloco de L/3.

Figura 4.6 - Bloco sobre estacas (Série BP2)

| L/3=36,7 cm I

Vista em planta

Fonte: Autor (2023)

45 Modelos da série BP3

Na série BP3 tem-se blocos sobre duas estacas com pilar de se¢do quadrada com centro

geométrico em L/4 do bloco, como mostrado na Figura 4.7. A excentricidade do pilar é de L/4.



Figura 4.7 - Bloco sobre estacas (Série BP3)

=2 L

L/4=27.5 cmh

Vista em planta

Fonte: Autor (2023)

4.6 Resumo dos modelos

Os dezesseis modelos estudados sdo apresentados na Tabela 4.3.

Tabela 4.3 - Resumo dos modelos estudados

» AREA DE ARMADURA
NOMENCLATURA POSICAO | EXCENTRICIDADE
PRINCIPAL DO BLOCO
DO MODELO DO PILAR (cm)
(cm2)
BP1AS1 2,01
BP1AS2 314
Pilar '
BP1AS3 o 491
SPIASES posicionado 0 :
) em L/2 4,91
BP1AS3-P 491
BP1AS4 8,04
BP2AS1 201
Pilar :
BP2AS2 314
posicionado L/6 :
BP2AS3 491
em L/3 '
BP2AS4 8,04
BP3AS1 2.01
BP3AS2 314
Pilar :
BP3AS3 491
posicionado L/4 :
BP3AS3-S 491
em L/4 !
BP3AS3-P 4,91
BP3AS4 8,04

Fonte: Autor (2023)
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A partir da variagdo da posicdo do pilar e das armaduras, serdo simulados
numericamente 16 modelos. Os modelos com nomenclatura com “S” no final serdo modelados

sem a armadura superior e os modelos com “P” sem a armadura de pele.
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5 MODELAGEM NUMERICA

Ao longo deste capitulo sdo detalhadas as a¢Ges necessarias para atingir os objetivos
propostos pela pesquisa, sendo apresentadas as etapas da modelagem numeérica dos blocos sobre
estacas, com detalhamento dos modelos constitutivos utilizados. A validacdo do modelo foi

realizada, tendo como base o0s resultados experimentais de Munhoz (2014).

5.1 Consideracdes iniciais

Os modelos de blocos sobre duas estacas apresentados no Capitulo 4 foram modelados
no software ABAQUS versdo 6.14, que tem como base o Método dos Elementos Finitos. O
programa permite realizar analises lineares e ndo lineares para diferentes tipos de materiais.

Para a implementacdo do modelo numérico, algumas etapas sd0 necessarias: a
determinacéo do tipo de elemento finito, os modelos constitutivos dos materiais, a aplicagcéo da
malha para discretizacdo, a defini¢do dos carregamentos e das condi¢des de contorno e por fim
as condicdes de solucéo.

Segundo Szab6 (2011), a representacdo idealizada de um problema envolve diversas
simplificacdes, e 0s modelos numéricos necessitam de ajustes para representar o modelo real.
Na calibracdo, os parametros que caracterizam o modelo numérico sdo ajustados e analisados
para se aproximarem dos resultados experimentais.

Visto isso, neste capitulo apresentou-se a validacdo do modelo numérico com 0s
resultados experimentais obtidos por Munhoz (2014), a fim de obter um modelo representativo
para blocos sobre estacas. Para que isso fosse possivel, foram feitas analises de alguns

parametros que condicionam os resultados.

5.2 Ensaios experimentais de Munhoz (2014)

Munhoz (2014) estudou a influéncia da secdo geométrica de pilares com diferentes taxas
de armadura no comportamento de blocos rigidos de concreto armado sobre duas estacas. Os
ensaios foram realizados no Laboratorio da Escola de Engenharia de Sao Carlos, Universidade
de S&o Paulo. A investigacdo experimental consistiu na constru¢do de doze modelos de blocos
sobre duas estacas em escala reduzida de 1:2. Com base nos estudos realizados por Fusco

(1994), os pilares foram reforcados com taxas de armaduras de 1%, 2,5% e 4%.
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Além do estudo experimental, foram realizadas analises numéricas dos mesmos
modelos, pelo do programa computacional ANSYS. A Figura 5.1 apresenta os modelos

estudados, com as dimensfes em centimetros (cm).

Figura 5.1 - Modelos ensaiados por Munhoz (2014)

Elevacao Vista em planta
Série B110
= ] . T ]
i i 12,50 15,00
12,50
60, 00—
3500 : 110,00
Série B115
! : T |
i i 12,50 15,00
4500 —23,00—
40,00 £5.00
I 115,00
T 1 Série B120
! = - —
! i i 12,50 15.00
} 40,00 ==
i | 37,50—
i 70,00
i 120,00
12,50 Série B127
i i 12;50 15;00
50,00
75,00
127,00

Fonte: Munhoz (2014)

Ao todo foram analisados doze modelos, a partir da variacdo da secdo transversal do
pilar (12,5 cm x 12,5 cm, 12,5 cm x 25,0 cm, 12,5 cm x 37,5 cm e 12,5 cm x 50,0 cm) e das
taxas de armaduras dos pilares (1%, 2,5% e 4%). A altura do bloco e o angulo de inclinacédo
das bielas permaneceram constantes.

Para os blocos e pilares foi adotado resisténcia caracteristica do concreto de 25 MPa e
para as estacas resisténcia de 50 MPa. No projeto das armaduras, as barras de aco foram
consideradas do tipo CA-50, sendo as barras com didmetro de 5 mm consideradas do tipo CA-
60.

Dentre os modelos, 0 B110P125R4 foi o escolhido para validagdo do modelo numérico

neste trabalho. O projeto do bloco encontra-se no Anexo A.
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5.3 Discretizagao

Inicialmente, foram criadas as partes constituintes do modelo (pilar, bloco, estacas e
armaduras) no ABAQUS/CAE, conforme o projeto desenvolvido por Munhoz (2014). A
geometria foi inserida com unidades em milimetros (mm).

O bloco, as estacas e os pilares foram modelados por elementos sélidos. Alem desses
componentes, foi implementada uma placa metalica com dimensdes em planta de 125 x 125
mm e espessura de 20 mm, para aplicacdo de condi¢des de contorno. Para tais sélidos, a
discretizacao foi feita com o elemento finito do tipo C3D8R. O tipo de elemento suporta analise
plastica com grandes deformacdes e permite a visualizar as fissuracdes no Concrete Damage
Plasticity.

As armaduras foram discretizadas com elementos de trelica T3D2, que possui dois nds
trés graus de liberdade por n6. O elemento T3D2 néo é aplicado de maneira automatica pelo
ABAQUS, sendo que o usuario deve estabelecer se os elementos de barra (armaduras) tém
funcao de trelica ou de portico.

A Figura 5.2 mostra 0 modelo criado no software. Em a) observa-se as partes solidas
enquanto em b) as armaduras que constituem a estrutura. Todos 0s componentes foram

posicionados conforme o projeto.

Figura 5.2 - Concepcéo do modelo

a) Partes solidas b) armaduras

Fonte: Autor (2023)
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A densidade da malha de elementos finitos é um fator que altera os resultados
numéricos. Ao utilizar uma malha mais refinada, tem-se um resultado mais representativo, no
entanto aumenta o custo computacional. Optou-se pela aplicagdo da malha com a aresta dos
elementos solidos de aproximadamente 20 mm e dos elementos de trelica de 30 mm, conforme

apresentado na Tabela 5.1.

Tabela 5.1 - Tipo e dimensao dos elementos finitos

Parte Tipo de elemento Dimenséo dos elementos
Bloco C3D8R 20 mm
Pilar C3D8R 20 mm
Estacas C3D8R 20 mm
Placa de aco C3D8R 10 mm
Armaduras T3D2 30 mm

Fonte: Autor (2023)

Ao todo 0 numero de elementos quem constituem o problema é de 16663. A Figura 5.3

mostra a malha de elementos finitos aplicada ao bloco sobre estacas.

Figura 5.3 - Malha de elementos finitos

Fonte: Autor (2023)
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5.4 Condig0Oes de contorno

A condicdo de carregamento no bloco foi imposta pelo controle de deslocamentos no
topo do pilar. Aplicou-se um deslocamento vertical, com sentido para baixo, de 10 mm no né
central de uma placa rigida.

Nas extremidades inferiores das estacas, considerou-se o impedimento das translagdes
e deslocamentos vertical e horizontal em todos os nés, ndo havendo movimentagdo das mesmas.
Em ambas as estacas, a restri¢do do tipo engaste foi aplicada em uma placa rigida. A Figura 5.4

apresenta o modelo estudado com as devidas condi¢fes de contorno.

Figura 5.4 - Condicdes de contorno aplicadas ao modelo

Fonte: Autor (2023)

5.5 Contato entre os elementos

A interacdo entre as partes constituintes do modelo é fundamental para a simulacao
numérica. O ABAQUS/CAE possui um modulo especifico para a definicdo do contato
componentes. No presente trabalho, o contato foi simulado com as opcles de interacdo
(interaction) e restri¢do (constraint).

As ligacg6es entre o bloco, o pilar e as estacas foram determinados por restrigdes do tipo
Tie constrain, que simula a conexao de duas superficies de modo que o deslocamento relativo
entre ambas seja totalmente impedido, como exibido na Figura 5.5. Esse tipo de restricdo
permite que superficies sejam unidas mesmo que tenham malhas de elementos finitos diferentes
(GENIKOMSOU e POLAK, 2016).
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Figura 5.5 - Ligacao entre pilar, bloco e estacas

Fonte: Autor (2023)

Com relacdo as interacdes entre placa de carga e pilar e placa de carga e estaca foram
utilizadas a opcdo de interacdo de superficie (surface to surface interaction), tendo o
comportamento normal e tangencial definido pelas opg¢bes Hard contact e Penalty,
respectivamente. A ligacdo entre a chapa de aplicacéo de carga e o pilar foi modelada por meio
da opcdo contact, considerando-se o coeficiente de atrito igual a 0,4.

As armaduras foram inseridas no concreto pela op¢do embebed constraint. Essa op¢éo
permite simular que um componente fique incorporado a outro. A Figura 5.6 mostra as

armaduras inseridas nos elementos estruturais (regido hospedeira mestre).

Figura 5.6 - Conexao das armaduras com o concreto

Fonte: Autor (2023)
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5.6 Materiais

Para as armaduras em geral, Munhoz (2014) utilizou barras de aco categoria CA-50, e
para as barras de didmetro de 5 mm, categoria CA-60. As barras de aco com diferentes
diametros foram ensaiadas pela autora, e os valores obtidos foram utilizados em suas analises
numeéricas. Para simplificacdo, no presente trabalho serdo utilizados os parametros mostrados
na Tabela 5.2.

Tabela 5.2 - Caracteristicas do aco

Tipo v Es (MPa) fyk (MPa)
CA-50 0,3 210000 500
CA-60 0,3 210000 600

Fonte: Autor (2023)

No que diz respeito a lei constitutiva que define a relagdo tensdo-deformacéo do ago
para as armaduras, considerou-se o critério de plastificacdo de Von Mises, segundo um modelo
elastoplastico, apresentado no Capitulo 3.

Para determinar o comportamento do concreto a compressdo utilizou-se o modelo de
Carreira e Chu (1985) e para tracdo as equacdes de Hordjik (1992). A evolucdo do dano, a
tracdo e a compressao foi determinado conforme Birtel e Mark (2006). Os modelos encontram-
se detalhados no Capitulo 3.

Os modelos estudados sdo constituidos em concreto com resisténcia caracteristica a
compressédo (fck) de 25 MPa para o bloco e para os pilares, e de 50 MPa para as estacas. Os
dados que caracterizam o concreto s&o mostrados na Tabela 5.3 e foram determinados segundo
as Equacdes 3.3, 3.4 e 3.8, com base no EC2 (EN 1992-1-1:2004).

Tabela 5.3 - Caracteristicas do concreto

L) fem (MPa) fet (M Pa) E (M Pa)
Concreto Bloco/pilar 0,2 33 2,56 31476
Concreto estacas 0,2 58 4,07 37278

Fonte: Autor (2023)

As curvas que definem o concreto C25 & compressao e a tracdo sdo mostradas nas

Figuras 5.7 e 5.8, respectivamente. S&o apresentadas as relacdes entre tensdo e deformacao e o
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dano do material fornecidas ao ABAQUS. Para o calculo do dano, foram adotados o0s
coeficientes bc=0,5e b= 0,5.

Figura 5.7 - Modelo constitutivo a compressdo do concreto C25
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Fonte: Autor (2023)

Figura 5.8 - Modelo constitutivo a tragdo do concreto C25
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Fonte: Autor (2023)

De forma analoga, as curvas que definem o concreto C50 a compressao e a tragao sao
mostradas nas Figuras 5.9 e 5.10, respectivamente. Os coeficientes b = 0,5 e b= 0,5 foram
adotados para o célculo do dano.
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Figura 5.9 - Modelo constitutivo a compressdo do concreto C50
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Fonte: Autor (2023)

Figura 5.10 - Modelo constitutivo a tracéo do concreto C50

45 1.2
4
1
35
s 3 0.8
225 2
2 2 s 06
IU) Q
E 15 0.4
1
0.2
0.5
0 0
0 0.05 0.1 0.15 0.2 0 0.05 0.1 0.15 0.2
Abertura de fissuras (mm) Abertura de fissuras (mm)

Fonte: Autor (2023)

Conforme disposto no item 3.4.1, ha cinco parametros de entrada que caracterizam a
plasticidade no CDP. Como visto, 0s parametros y ¢ p podem influenciar significativamente os
resultados da simulagéo, entdo optou-se por realizar um estudo de calibragdo para justificar a
definicdo dos valores adotados. Os parametros encontram-se dispostos na Tabela 5.4.

A curva forga-deslocamento foi determinada para os angulos de dilatacdo com valores
de 30°, 36°, 38°, 40° e 50°, considerando a viscosidade como 0,001. A influéncia do angulo de
dilatagdo é exposta na Figura 5.11, no qual se observa que para angulos menores, tém-se
menores valores de forca Gltima. O resultado mais satisfatorio foi obtido para o angulo de 38°,

em que a forca de convergéncia foi de 600,64 kN.
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Tabela 5.4 - Parametros do concreto no CDP

Parametro Valor
V] A ser calibrado
g 0,1
foo/feo 1,16
Ke 0,667
1 A ser calibrado

Fonte: Autor (2023)

Figura 5.11 - Influéncia do angulo de dilata¢do na curva forca-deslocamento
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Fonte: Autor (2023)

A influéncia da viscosidade foi analisada considerando valores entres 0,00001 e 0,1. A
Figura 5.12 apresenta a curva forca-deslocamento concreto para a variagdo do parametro no
CDP. A viscosidade 0,001 foi a que mais aproximou a forca Ultima experimental e a forca
Gltima numérica.

A partir dessa anélise, obteve-se resultados satisfatérios associados ao angulo y =38° ¢

a viscosidade p = 0,001, sendo estes os parametros que serdo utilizados neste estudo.
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Figura 5.12 - Influéncia da viscosidade na curva forga-deslocamento
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Fonte: Autor (2023)

5.7 Meétodo de solugdo

Em uma anélise ndo linear, a solucdo ndo é obtida a partir de um Unico sistema de
equacgdes, como em problemas lineares. A solucdo € obtida com a aplicagdo de um método
iterativo e incremental, como o Método de Newton-Raphson.

O Método de Newton-Raphson, apresentado como default pelo ABAQUS, foi utilizado
nesse trabalho. Para a simulacéo, o incremento inicial que correspondente a porcentagem de
carga aplicada durante a primeira iteracdo, foi adotado como 0,01. Para o incremento minimo,
adotou-se 1,0x10° e para incremento maximo 0,05. O nimero maximo de incrementos foi

estipulado como 1,0x10°.

5.8 Comparacao entre os resultados experimentais e numericos

Munhoz (2014) utilizou transdutores para leitura dos deslocamentos (Figura 5.13).
Dessa forma, a autora obteve a relacdo entre a forca aplicada no topo do pilar e os

deslocamentos nos pontos onde foram instalados transdutores.
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Figura 5.13 - Posic¢des dos transdutores no modelo de Munhoz (2014)
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Fonte: Munhoz (2014)

As deformacgdes medidas pelo transdutor TD1, instalado na parte inferior do bloco,
foram utilizadas como base para comparacdo com os resultados numéricos. No modelo
numeérico, as curvas de deslocamento foram medidas na posi¢do do “set” em vermelho mostrado

na Figura 5.14. Esse ponto esta localizado ao centro da face inferior do bloco.

Figura 5.14 - Ponto para medicéo dos deslocamentos no bloco

Fonte: Autor (2023)

Na Figura 5.15 sdo mostradas as curvas forca-deslocamento obtidas experimentalmente

e numericamente por Munhoz (2014) e as curvas obtida no ABAQUS.
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Figura 5.15 - Curvas forga-deslocamento para validagdo do modelo
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Fonte: Autor (2023)

A curva forca-deslocamento obtida numericamente apresentou comportamento
semelhante ao obtido experimentalmente, no entanto o primeiro mostrou-se mais rigido que o
experimental. Outros autores, como Buttignol (2011), Azevedo (2018) e Souza (2019)
realizaram analise numérica em blocos sobre estacas e observaram discrepancias na rigidez ao
validarem seus modelos. Delalibera (2006) e Munhoz (2014) realizaram estudos experimentais
e numeéricos e ao compararem os resultados também observaram que os resultados numéricos
apresentaram maior rigidez, porém sdo capazes de representar o comportamento dos blocos.

De acordo com Munhoz (2014) uma das possiveis causas Sd0 as variaveis nao
controlaveis que podem alterar os resultados das analises experimentais, como a acomodacao
inicial do bloco no inicio da aplicacdo da forca. Buttignol (2011) ressaltou que ao considerar o
engastamento das estacas na modelagem numeérica, tem-se maior enrijecimento estrutural.

Visto isso, observou-se que mesmo com as discrepancias, o resultado obtido foi
suficiente para validar a forca ultima atuante no bloco. No modelo experimental, a forca Gltima
foi de 590,73 kN enquanto no modelo numérico a forca de convergéncia foi de 600,64 kN.
Assim como nos modelos de Munhoz (2014), os resultados numéricos apresentaram forgas
maxima maiores para 0s experimentais. A relacao Fyexp/Fconvergencia foi de 0,98.

Com relagdo ao surgimento e a propagacao de fissuras no bloco, Munhoz (2014)
observou experimentalmente que as primeiras fissuras surgiram na parte inferior do bloco e

mantiveram-se sem evolucao por um periodo (Figura 5.16).
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Figura 5.16 - Primeiras fissuras observadas por Munhoz (2014)

Fonte: Munhoz (2014)

Posteriormente, observou-se a formacao de fissuras inclinadas na parte inferior do bloco
com direcdo ao pilar. As fissuras inclinadas foram aumentando gradativamente e foi possivel
observar as regides que representam as bielas de compressao. A evolugéo das fissuras em todos
0s modelos experimentais foi muito parecida, com comportamento semelhante ao mostrado na
Figura 5.17.

Figura 5.17 - Fissurag&o nos blocos de fundagéo ensaiados por Munhoz (2014)

Fonte: Munhoz (2014)
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Os resultados numéricos se mostraram representativos para a fissuragcdo do bloco. Na
Figura 5.18 tem-se a evolucdo do dano no bloco estudado com relagdo aos incrementos de

deslocamentos aplicados no topo do pilar.
Observou-se que até a aplicacdo de aproximadamente 60% do incremento, o valor de
dano teve grandes variagdes. Apos isso, 0 valor maximo de dano na estrutura ndo variou, porém

houve a propagacao o longo da regido de compressao.

Figura 5.18 - Evolucdo do dano a compresséo

Increment 8: step time= 0.0823 Increment 14: step time= 0.1584

Max: +3.707e-002

Increment 20: step time= 0.2250 Increment 70: step time= 0.6351

Max: +1.56%e-001

Min: +0.

Increment 94: step time= 0.7000 Increment 265: step time= 1,0000

Fonte: Autor (2023)
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Diante das analises realizadas neste capitulo, conclui-se que os resultados foram
coerentes com o0s resultados experimentais de Munhoz (2014). Dessa forma, 0s mesmos
métodos e parametros serdo utilizados no software ABAQUS para o estudo dos modelos de

blocos sobre duas estacas apresentados no Capitulo 4.
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6 RESULTADOS E DISCUSSOES

Neste capitulo sdo apresentados os resultados obtidos e as discussdes com base no
exposto nos capitulos 4 e 5. Foi analisado o comportamento de blocos sobre duas estacas, para
a variacdo da taxa de armadura principal, considerando as excentricidades do pilar. Além disso,

foram analisadas a influéncia dos estribos horizontais da armadura superior do bloco.

6.1 Série BP1

A éarea de aco da armadura principal (tirante) do bloco foi variada para verificacdo de
sua influéncia no comportamento do bloco de concreto armado sobre duas estacas. Neste item
sdo apresentados os principais resultados para os blocos BP1AS1, BP1AS2, BP1AS3 e

BP1AS4, com pilar posicionado em L/2 (excentricidade nula).

6.1.1 Forca-deslocamento

As curvas forca-deslocamento para os modelos foram obtidas, com base na resposta das
forcas atuantes no topo do pilar e dos deslocamentos medidos na face inferior do bloco. Os

pontos para extracao dos resultados s&o mostrados na Figura 6.1.

Figura 6.1 - Pontos para extracao das forcas e deslocamentos

Forga no
topo do pilar

Deslocamento

no centro do
bloco

Fonte: Autor (2023)
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Na Figura 6.2 tem-se as curvas forga-deslocamento para os modelos da Série BP1. Nos
modelos BP1AS1, BP2AS2 e BP3AS3, a forca de convergéncia maior foi a medida em que se
aumentou a area de ago. O bloco BP1AS4, que tem a maior area de ago, apresentou forca de

convergéncia menor que o BP1AS3.

Figura 6.2 - Forca-deslocamento - Série BP1
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&00
500
z
= 400
[
g
e 300
— BP1ASI1
200 BP1AS?
100 BP1AS3
— BP1AS4
0
0 1.00 2.00 3,00 4.00 5,00 6.00

Deslocamento (mm)

Fonte: Autor (2023)

A forca de convergéncia, considerando a variacdo do diametro da armadura principal, é
mostrada na Tabela 6.1. A menor forca de convergéncia foi obtida para o modelo com didmetro

de 8 mm, 0 BP1AS1, e a maior forca para o0 modelo com didmetro de 12,5 mm, o BP1AS3.

Tabela 6.1 - Forca de convergéncia para a variacdo da area de aco - Série BP1

Diametro da armadura Forca de
Modelo o )

principal do bloco (mm) convergéncia (kN)
BP1AS1 8 551,51
BP1AS2 10 562,38
BP1AS3 12,5 600,64
BP1AS4 16 572,07

Fonte: Autor (2023)
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Para melhor comparacdo da forga de convergéncia nos modelos, na Figura 6.3, tem-se
o grafico que representa aproximadamente a relacdo entre a forca de convergéncia e a area de
aco.
Figura 6.3 - Relacéo entre forca e &rea de ago - Série BP1
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Fonte: Autor (2023)

6.1.2 Campos de tensdes principais

O funcionamento do bloco de fundagdo pode ser analisado a partir dos campos de
tensbes principais. Para visualizacdo da formacdo das bielas de compressdo no interior da

estrutura, foi realizado um corte, na secdo do bloco, exposto na Figura 6.4.

Figura 6.4 - Posicao do corte no modelo

Vista superior

Fonte: Autor (2023)

Na série BP1, a distribuicdo de tensdes foi semelhante em todos os modelos. A Figura
6.5 apresenta os resultados obtidos, em que as maiores tensdes de tracdo séo caracterizadas pela

cor vermelha e as maiores tensdes de compresséo pela cor azul.



Figura 6.5 - Campos de tensdes principais - Série BP1
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Fonte: Autor (2023)
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Com a incrementacdo de forgas, observou-se a formacéo de regides de compressao entre
o pilar e as estacas, as denominadas bielas. A regido central do bloco, na parte inferior, é
caracterizada por tensdes de tracéo.

As maiores tensdes de compressdo sdo observadas no topo do pilar, onde o
deslocamento foi aplicado. O foco da analise se manteve no elemento do bloco de fundacéo,
portanto os valores obtidos no pilar ndo foram levados em conta.

Para o incremento de cerca de 10% do deslocamento aplicado, observou-se a formacao
de regides comprimidas no bloco proximos as estacas e proximo ao pilar, nas regides nodais.
Com aproximadamente 50% do deslocamento aplicado, observou-se mais nitidamente a
formacao das bielas, com as maiores tensdes ainda nas regides nodais. Notou-se que abaixo do
pilar foram formadas duas regifes, com inicio nas extremidades dos pilares. As regides nodais

séo identificadas na Figura 6.6.

Figura 6.6 - Identificacdo das regies nodais

Fonte: Autor (2023)

A forga de convergéncia, apresentada anteriormente, foi obtida para cerca de 52% dos
incrementos aplicados. Nota-se que mesmo apds esse pico, o concreto foi solicitado e as tensdes
em seu interior aumentaram. Com 100% dos incrementos, observou-se a expansdo das bielas e
0 aumento das regides comprimidas no bloco.

Nas estacas, a distribuicdo de tensbes foi semelhante para ambas, uma vez que a
aplicacdo da carga foi feita no centro do bloco. Na estaca, algumas regides apresentaram

maiores tensdes, enquanto outras praticamente ndo foram solicitadas.
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O comportamento do bloco sobre duas estacas estd em conformidade com os estudos
encontrados na literatura, como Blévot e Fremy (1967). As tensdes no bloco foram limitadas
para possibilitar a analise das maximas tensdes nas regides nodais, como apresentado na Figura
6.7, para cada um dos blocos da série BP1. As tensdes mostradas também séo para 100% dos

incrementos aplicados na simulagcdo numeérica.

Figura 6.7 - Maximas tensdes de compressao nos blocos- Série BP1
a) BP1AS1
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& — &

Tensdes entre 0 e -56,92 MPa Tensdes entre -20 MPa e -56,92 MPa
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|n:-.ie+ m:—.ie
> y ——— Y
TensBes entre 0 e -55,89 MPa Tensdes entre -20 MPa e -55,89 MPa

Fonte: Autor (2023)
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Ao lado esquerdo, na Figura 6.7, sdo apresentadas as tensdes de compressao no interior
do bloco, com valores de tensdes principais limitadas entre zero e a tensdo maxima. Na imagem
a direita, tem-se uma limitacéo ainda maior das tensdes de compresséo, entre 20 MPa e a tenséo
méaxima, observando-se mais nitidamente as regiGes nodais. Verificou-se que as maiores
tensdes se desenvolveram na regido nodal superior, como também observado por Munhoz
(2004) e Delalibera (2006).

Os valores maximos de tens@es diminuiram com o aumento da area de aco da armadura
principal, porém foram muito proximos. Nas regides nodais inferiores, as maximas tensdes de
compressdo também apresentaram valores semelhantes. Vale ressaltar que a analise foi feita
para o ultimo incremento, e ndo para a forca de convergéncia.

As tensBes maximas no concreto do bloco de fundacdo considerando a forca de
convergéncia, sdo mostradas na Figura 6.8, estando correlacionadas com a area de aco. As
maiores tensdes foram obtidas na regido nodal préxima ao pilar, como visto anteriormente, para
o total de incrementos. Observou-se que as tenses foram maiores para areas de armaduras

maiores, no entanto as diferencas nédo significativas.

Figura 6.8 - Relagdo entre tensdo maxima e area de aco - Série BP1

Tensio (MPa)

200 300 400 500 600 700 800 900
Area de aco (mm?)

Fonte: Autor (2023)

6.1.3 Dano no concreto

A evolucdo do dano a compressao e a tragdo no concreto sdo apresentadas nas Figuras
6.9 e 6.10, respectivamente. As regides em vermelho representam maior danificacdo da

estrutura. As regides em azul praticamente ndo apresentam dano, ou seja, permanecem integra.
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Na Figura 6.9, observou-se que o0 esmagamento no concreto ocorreu, principalmente, na
regido de formacdo das bielas. No topo do pilar hd uma concentracao de tensdes de compressao
e nota-se a danificagdo do concreto desde os primeiros incrementos, ja que a carga foi aplicada

de forma pontual no centro do pilar.

Figura 6.9 - Evolucéo do dano a compressao nos blocos - Série BP1

10% do deslocamento aplicado 30% do deslocamento aplicado

L)

"y

50% do deslocamento aplicado 70% do deslocamento aplicado

DAaMASEC

(Awg: 75%)
+5.884e-01
+5.361e-01
+7.83%e-01
+7.316e-01
+6.794e-01
+6.271e-01
+5.748e-01
+5.226e-01
+4.703e-01
+4.181e-01
+3.658e-01
+3.135e-01
+2.613e-01
+Z.090e-01
+1.568e-01
+1.045e-01
+5.226e-02
+0.000e+00

100% do deslocamento aplicado
Fonte: Autor (2023)




Figura 6.10 - Evolucao do dano a tragéo nos blocos - Série BP1
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O dano a tragdo no concreto é apresentado na Figura 6.10, em que visualiza-se a
elevacdo lateral do bloco seguida pela vista inferior. A partir disso, observa-se o panorama de
fissuracdo do concreto nos modelos da Série BP1.

A fissuracdo do concreto inicia-se e propaga-se na regido inferior do bloco, portanto
para contornar esse problema sé&o utilizadas armaduras nessa regido. Em todos os modelos,
surgem fissuras nas regides onde se concentram as tensdes de compressao, as bielas. As regides

danificadas se estendem desde o pilar até as estacas.

6.1.4 TensBes nas armaduras do bloco

As tensdes méximas nas armaduras do bloco sobre estacas sdo mostradas na Figura 6.11,
considerando 100% dos incrementos de deslocamentos aplicados.

Figura 6.11 - Tensbes na armadura do bloco- Série BP1
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Fonte: Autor (2023)
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Nos modelos BP1AS1 e BP1AS2 a armadura principal foi a mais solicitada a tracao,
encontrando-se em regime de escoamento no final da simulacdo. Nos modelos BP1AS3 e
BP1AS4, em que a armadura principal apresenta area de ago maior que a minima estipulada
pela NBR 6118:2014, observou-se que esta ndo € tdo solicitada, e a tensdo maxima é visualizada
nos estribos.

As armaduras longitudinais do pilar e das estacas sdo as mais solicitadas a compressao.
Ao diminuir a area de aco da armadura principal do bloco, essas armaduras contem maiores
tensoes.

Na Figura 6.12 sdo apresentadas as tensfes na armadura principal do bloco para a
totalidade de incremento de cargas. Notou-se que em todas as situac@es, as quatro barras que
constituem a armadura principal se comportaram de forma semelhante, em que as maximas
tensOes de tragdo se concentram no centro da armadura e diminuem nas extremidades, chegando
avalores proximos a zero. As tensdes obtidas na armadura principal apresentam valores maiores

para 0 BP1ASL1 e sdo decrescidos a medida em que se aumenta a area de aco.

Figura 6.12 - TensGes na armadura principal para o altimo incremento- Série BP1
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c) BP1AS3
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Fonte: Autor (2023)

As tensdes nas armaduras principais do bloco sdo mostradas na Figura 6.13,
considerando 0 momento em que atinge a forgca de convergéncia (aproximadamente 52% dos
incrementos).

A variacdo da area de aco teve pouca influéncia na distribuicdo de tensdes das
armaduras, no entanto os valores maximos foram divergentes. Ao aumentar a taxa de armadura,
a méxima tensao obtida foi menor em todos os casos analisados, com os tirantes mais solicitados
em blocos com menores taxas de armadura, no entanto em nenhum dos casos € atingido o

patamar de escoamento.



Figura 6.13 - Tens6es na armadura principal do bloco- Série BP1
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6.1.5 Deformacéo da armadura principal
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As deformacdes na armadura principal do bloco sdo mostradas na Figura 6.14,

considerando a forga de convergéncia, ou seja, aproximadamente 52% dos incrementos.

Figura 6.14 - Deformacdes na armadura principal do bloco para forca de convergéncia -
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d) BP1AS4
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Fonte: Autor (2023)

A partir do exposto na Figura 6.14, observou-se que as regides centrais da barra

apresentaram maiores valores de deformacgéo, enquanto nas extremidades as deformacg6es

foram menores. Para blocos com area de aco maior as deformagdes foram menores, se

comparados a blocos com area menor.

As deformacdes na armadura principal do bloco apés aplicacao total dos deslocamentos

podem ser analisadas a partir da Figura 6.15. Da mesma forma, para blocos com érea de aco

maior as deformagGes foram menores, se comparados a blocos com area menor.

Figura 6.15 - Deformacdes na armadura principal do bloco - Série BP1
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c) BP1AS3
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Fonte: Autor (2023)

6.2 Serie BP2

Nos modelos da série BP2 foi alterada a posicéo do pilar para L/3 (excentricidade igual

a L/6), com as demais configuracGes constantes. Neste item sdo apresentados os principais

resultados para os blocos BP2AS1, BP2AS2, BP2AS3 e BP2ASA4.

6.2.1 Forcga-deslocamento

As curvas forca-deslocamento para os modelos da série BP2 sdo mostrados na Figura

6.16. Assim como nos blocos da Série BP1, as forcas foram obtidas no topo do pilar e os

deslocamentos na face inferior do bloco.



Figura 6.16 - Forca-deslocamento - Série BP2
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A simulacdo do modelo BP2AS1 ndo foi completa, uma vez que ao atingir cerca de 60%

da aplicacdo de incrementos, foi abortado. De qualquer modo, os resultados parciais foram

apresentados para a comparagao.

A forca maxima obtida para os modelos da Serie BP2, considerando a variagdo do

didmetro da armadura principal, € mostrada na Tabela 6.2. A menor forca foi obtida para o

modelo com didmetro de 8 mm, o BP2AS1, e a maior forca para o modelo com didmetro de 16

mm, o0 BP2AS4.

Tabela 6.2 - Forga de convergéncia para a variacdo da area de aco - Série BP2

Diametro da armadura Forca de
Modelo o .

principal do bloco (mm) convergéncia (kN)
BP2AS1 8 628,93
BP2AS2 10 673,84
BP2AS3 12,5 676,80
BP2AS4 16 804,25

Fonte: Autor (2023)

A relagdo entre area de ago da armadura e forga de convergéncia € apresentada na Figura

6.17.
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Figura 6.17 - Relacdo entre forca e area de aco - Série BP2
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Fonte: Autor (2023)

6.2.2 Campos de tensdes principais

Os campos de tensdes principais sdo apresentados na Figura 6.18, e para melhor
visualizacdo da formacéo das bielas de compressdo, foi realizado um corte conforme detalhado
anteriormente no item 6.1.2.

A distribuicdo de tensfes se manteve semelhante em todos os modelos da série BP2. As
regibes com maiores tensdes de tracdo sdo caracterizadas pela cor vermelha e as maiores tensoes
de compresséo pela cor azul.

Os modelos dessa série sdo caracterizados pela excentricidade dos pilares, sendo assim,
0 modelo de treligas conhecido foi alterado devido a carga néo estar aplicada no centro do bloco.
A estaca mais proxima do pilar foi mais solicitada que a estaca mais distante, e isso € observado
pela formacao da biela. Nota-se que a regido nodal acima de uma das estacas possui tenséo de
compressdo maior que na outra estaca.

Com aincrementacado de forgas, observou-se a formacéo de regides de compressao entre
0 pilar e as estacas, as denominadas bielas. Estas se expandiram ao aumentar 0s incrementos.

A regido central do bloco, na face inferior, € caracterizada por tensdes de tracdo (tirante).



Figura 6.18 - Campos de tensdes principais - Série BP2
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As tensdes no bloco foram limitadas para possibilitar a analise das maximas tensées nas

regides nodais, sendo mostradas na Figura 6.19. As tensbes sdo apresentadas para o ultimo

incremento de carga, exceto para o BP2AS1.

Figura 6.19 - Méaximas tensdes de compressao nos blocos- Série BP2
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Na primeira imagem, as tensdes principais foram limitadas entre zero e o valor maximo,
para visualizar apenas as regides comprimidas. Na segunda imagem tem-se uma limitacdo ainda
maior das tensdes de compressdo, entre 20 MPa e tensdo maxima, e observa-se apenas as
maiores tensbes de compressdo, compreendidas nas regides nodais. Novamente, verificou-se
que as maiores tensdes se desenvolveram na regido nodal superior. Nas regiGes nodais
inferiores, as maximas tensbes de compressao também apresentaram valores proximos.

O aumento da area de aco ndo influenciou significativamente na distribuicéo de tensdes
do concreto e no modelo de escoras e tirantes, conforme esperado. No entanto, as maximas

tensdes verificadas nos modelos foram diferentes.

6.2.3 Dano no concreto

A evolucdo do dano & compressdo e a tragdo no concreto sao apresentadas nas Figuras
6.20 e 6.21, respectivamente.

Na Figura 6.20, observou-se que no topo do pilar ha uma concentracdo de tensdes de
compressao onde surge o dano do concreto desde os primeiros incrementos, ja que a carga foi
aplicada de forma pontual no centro do pilar. Nas imagens, as regides em vermelho apresentam
maior percentual de danificacéo.

No bloco de fundacdo, o esmagamento do concreto surgiu inicialmente na regido
inferior da estrutura, localizado préximo a estaca mais solicitada. Com a incrementacdo dos
deslocamentos, observou-se que essa regido de danificacdo foi delimitada na posi¢do onde
encontra-se a biela. Somente com a aplicacdo de 50% do deslocamento no topo do pilar € que
se consegue notar a fissuracao na regiao da formacédo da biela referente a estaca mais afastada.

Na Figura 6.21 é possivel observar o bloco de fundacéo tanto com relagdo a vista lateral
quanto a vista inferior. Observando o panorama de fissuracdo na tracdo, nota-se o surgimento
de regides fissuradas na face inferior do bloco e em seguida nas regides das bielas, sendo
dissipadas a medida em que se aumenta os incrementos aplicados.

No pilar, observa-se que o dano surge devido a aplicacdo da carga em seu topo. No
entanto, o objetivo é analisar apenas o panorama de dano no bloco sobre estacas. Nas estacas,
verifica-se maior dano na estaca mais distante do pilar, visto que é uma regido mais solicitada

nessa configuracao.
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Figura 6.20 - Evolucéo do dano a compresséo - Série BP2
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Figura 6.21 - Evolucdo do dano a tragéo - Série BP2
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6.2.4 Tensdes nas armaduras do bloco

As tensbes maximas nas armaduras do bloco da série BP2 sdo mostradas na Figura 6.22,
considerando o total do incremento de deslocamentos aplicados. Nos quatro modelos da Série
BP2, a armadura longitudinal do pilar ou da estaca atingiram tensdes maximas. Para a

visualizacdo das tensdes apenas no bloco de fundagéo, as demais armaduras foram ocultadas.

Figura 6.22 - Tensbes na armadura do bloco- Série BP2
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Fonte: Autor (2023)

Nos modelos BP2AS2 e BP2AS3 a maxima tensdo de tracdo foi obtida na armadura
principal, e somente no modelo BP2AS4 a armadura mais solicitada a tracdo foi a dos estribos
do bloco. Os estribos verticais posicionados abaixo do pilar foram solicitados a compresséo,
uma vez que € o local onde encontra-se a biela.



As tensdes nas armaduras principais do bloco sdo apresentadas na Figura 6.23.

Figura 6.23 - TensBes na armadura principal - Série BP2
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Em todas as situacdes, notou-se que as quatro barras que constituem a armadura
principal se comportaram de forma semelhante. Diferente das observacdes nos blocos da série
BP1, em que as maximas tensdes de tracdo sdo se concentravam no centro da armadura e
diminuem nas extremidades, na série BP2 as maximas tensfes se concentram na regido abaixo
do pilar.

A variacdo da area de ago teve pouca influéncia na distribuicdo de tensdes das
armaduras, como esperando, no entanto os valores maximos sofreram mudangas. Ao aumentar
ataxa de armadura, a maxima tensao atuante variou. Ao aplicar todos os incrementos, observou-
se que nos modelos BP2AS1, BP2AS2 e BP1AS3 as armaduras apresentam tensdo maxima de
500 MPa, engquanto no BP1AS4 a tenséo foi de 355 MPa.

6.2.5 Deformacéo da armadura principal

As deformacdes na armadura principal do bloco apés aplicacao total dos deslocamentos
podem sdo apresentadas na Figura 6.24. O padrdo das deformacdes foi semelhante em todos os
modelos e com valores proximos. As regides abaixo da posi¢do do pilar apresentaram maiores

deformacdes.

Figura 6.24 - Deformacdes na armadura principal do bloco - Série BP2
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Fonte: Autor (2023)

6.3 Serie BP3

Neste item sdo apresentados os principais resultados para os blocos BP3AS1, BP3AS2,
BP3AS3 e BP3AS4. Nos modelos da série BP3 foi alterado apenas a posi¢éo do pilar para L/4
(excentricidade de L/4).

6.3.1 Forca-deslocamento

As curvas forca-deslocamento para os modelos da série BP3 sdo mostrados na Figura
6.25. As forcas foram obtidas no topo do pilar, local de aplicacdo do controle de deslocamento,

enguanto os deslocamentos foram obtidos na face inferior do bloco.
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Figura 6.25 - Forca-deslocamento - Série BP3
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Fonte: Autor (2023)
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A forca de convergéncia, considerando a variacao do diametro da armadura principal, é

mostrada na Tabela 6.3. A menor forca de convergéncia foi obtida para o bloco BP3AS4 e a

maior forca de convergéncia para o bloco BP3ASL1.

Tabela 6.3 - Forca de convergéncia para a variacdo da area de acgo - Série BP3

Diametro da armadura Forca de
Modelo o )

principal do bloco (mm) convergéncia (kN)
BP3AS1 8 754,20
BP3AS2 10 746,84
BP1AS3 12,5 744,95
BP3AS4 16 740,29

Fonte: Autor (2023)

A relacgdo entre area de aco da armadura e forca de convergéncia € apresentada na Figura

6.26.
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Figura 6.26 - Relacdo entre forca e area de aco - Série BP3
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Fonte: Autor (2023)
6.3.2 Campos de tensdes principais

Os campos de tensdes principais foram analisados no modelo na posi¢cdo de corte
mostrada no item 6.1.2. A Figura 6.27 apresenta os resultados obtidos, em que as maiores
tensdes de tracdo sdo caracterizadas pela cor vermelha e as maiores tensées de compressao pela
cor amarela.

Analisando a distribuicdo de tensdes, notou-se 0 comportamento se manteve semelhante
em todos os modelos e analogo ao apresentado para os blocos da série BP2. A partir da
incrementacdo de forcas, observou-se a concentracdo de tensdes de compressao entre o pilar e
a estaca mais proxima do pilar, formando a biela.

As regides nodais podem ser observadas tanto abaixo do pilar quanto acima de uma das
estacas. Com metade dos incrementos aplicados, notou-se a formacédo da segunda biela, em
direcdo a estaca mais distante do pilar e por consequéncia, menos solicitada aos esforcos. A

regido central do bloco, na parte inferior, é caracterizada por tensées de tragéo.



Figura 6.27 - Campos de tens@es principais - Série BP3
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As tensdes no bloco foram limitadas para a visualizagdo das méaximas tensdes nas

regides nodais (Figura 6.28). As tens@es sdo apresentadas para o Ultimo incremento de carga.

Figura 6.28 - Méximas tensdes de compressdo nos blocos- Série BP3
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Fonte: Autor (2023)

No bloco a direita, as tensdes principais foram limitadas entre zero e o valor maximo,

para visualizar apenas as regides comprimidas. Na segunda imagem tem-se uma limitacdo ainda
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maior das tensdes de compressdo, entre 20 MPa e tensdo maxima, e observa-se apenas as
maiores tensdes de compressdo nas regides nodais. Diferente dos modelos das séries anteriores,
observou-se no BP3AS2 e no BP3AS4 que as maiores tensdes estao localizadas na regido nodal

inferior.

6.3.3 Dano no concreto

A evolucdo do dano a compressdo no concreto é apresentada na Figura 6.29. Assim
como nos modelos da série BP2, observou-se o dano no bloco submetido tensdes de compressao
ocorreu, principalmente, na regido das bielas. No topo do pilar ha uma concentragdo de tensfes
de compressdo e nota-se a danificacdo do concreto desde os primeiros incrementos, ja que a

carga foi aplicada de forma pontual no centro do pilar.

Figura 6.29 - Evolugao do dano a compressao - Série BP3
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A Figura 6.30 mostra a evolugédo do dano a tragdo no concreto. Ao aplicar incremento
de carga de 10%, observou-se apenas a fissuragcdo no pilar, porém ao aumentar os incrementos,
surgiram representacdes de fissuras na parte inferior do bloco e na regido das bielas. Dentre as
trés séries analisadas, essa apresentou a particularidade de que a fissuracdo foi visualizada

apenas em uma biela.

Figura 6.30 - Evolucdo do dano a tracéo - Série BP3
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Fonte: Autor (2023)

6.3.4 TensoOes nas armaduras do bloco
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As tensGes maximas nas armaduras dos blocos da série BP3 sdo apresentadas na Figura

6.31, considerando o total do incremento de deslocamentos aplicados. As armaduras do pilar e

das estacas foram ocultadas, para melhor visualizagéo da distribuicdo de tensdes nas armaduras

do bloco.

Nos modelos BP3AS1 e BP3AS2 a maxima tensdo de tracdo foi obtida na armadura

principal. Nos blocos BP3AS3 e BP3AS4 a armadura mais solicitada a tracdo foi a dos estribos

dos blocos.
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Figura 6.31 - TensGes nas armaduras do bloco- Série BP3
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As tensdes nas armaduras principais do bloco s&o mostradas na Figura 6.32,
considerando a variacdo da area de aco. A obtencdo das tensdes se deu para 0s incrementos
aplicados em sua totalidade. Em todas as situacdes apresentadas, as quatro barras que
constituem a armadura principal se comportaram de forma semelhante e variacdo da area de
aco teve pouca influéncia no comportamento da distribui¢do de tensdes nas armaduras.

As maximas tensfes foram visualizadas na regido abaixo da posicdo do pilar. Ao
aumentar a taxa de armadura, a maxima tensdo atuante foi menor em todos os casos analisados,

logo os tirantes foram mais solicitados em blocos com menores taxas de armadura.



Figura 6.32 - Tensbes na armadura principal - Série BP3
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Fonte: Autor (2023)
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6.3.5 Deformacéo da armadura principal
As deformacbes da armadura principal do bloco estdo expostas na Figura 6.33,
considerando todos os incrementos de carga. As regides abaixo do pilar apresentaram as

maiores faixas de deformacdo, sendo que nas extremidades as tensdes se aproximam de zero.

Figura 6.33 - Deformacdes na armadura principal do bloco - Série BP3
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d) BP1AS4
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Fonte: Autor (2023)

6.4 Influéncia da excentricidade do pilar

Para a analise da influéncia da posi¢do do pilar de se¢do quadrada no bloco sobre duas
estacas, foram comparados os modelos BP1AS3, BP2AS3 e BP3AS3, sendo estes com mesma
taxa de armadura principal. Reforcando que o primeiro modelo apresenta excentricidade 0, o
segundo L/6 e o ultimo L/4.

A relacdo entre as forgas no topo do pilar e a os deslocamentos no centro da face inferior
do bloco é apresentada na Figura 6.34. Ao afastar o pilar do centro do bloco, os modelos

apresentaram-se mais rigidos para determinado deslocamento aplicado no topo do pilar.

Figura 6.34 - Tensdo-deformacao para os blocos BP1AS3, BP2AS3 e BP3AS3
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Fonte: Autor (2023)
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Na Figura 6.35 tem-se a comparacdo entre a distribuicdo de tensées nos modelos. O
modelo BP1AS3 pode ser caracterizado pelo modelo de escoras e tirantes indicado por Blévot
e Frémy (1967). Os demais modelos, com excentricidades diferentes de zero, devem ser
tomados com cautela, visto que ndo se aplicam o modelo de escoras e tirantes padréo.

Com relagdo as regides nodais, observou-se que para 0 BP1AS3, desde 0s primeiros
incrementos tem-se regides bem definidas, e na parte superior do bloco sdo visualizadas duas

regides, proximas as extremidades dos pilares.

Figura 6.35 - Fluxo de tensdes nos blocos BP1AS3, BP2AS3 e BP3AS3

) ) 100% dos
10% dos incrementos | 50% dos incrementos )
Incrementos
BP1AS3
BP2AS3
BP3AS3

Fonte: Autor (2023)

Além da distribuicdo de tensdes no bloco, outro aspecto importante € a solicitacdo das
estacas. No BP1AS3 as estacas sdo igualmente solicitadas, com tensdes bem préximas entre
elas. Nos modelos BP2AS3 e BP3AS3 a estaca esquerda apresentou quase que totalmente

comprimida, enquanto na esquerda o pico de tensdes de compressao ocorreu na extremidade



142

proxima ao bloco. Na Tabela 6.4 sdo apresentadas as maximas tensdes nas estacas, com a estaca

esquerda denominada de E1 e a estaca direta de E2.

Tabela 6.4 - Tensdes maximas nas estacas

Compressao (MPa) Tracéo (MPa)
El E2 El E2
BP1AS3 48,22 47,66 4,16 4,12
BP2AS3 66,19 68,78 2,84 5,43
BP3AS3 60,00 15,05 - 4,09

Fonte: Autor (2023)

Na maior parte dos modelos, as maiores tensdes de compressdo foram observadas no
topo das estacas. A tensdo maxima de compressdo encontrada na estaca em modelos com
excentricidade foi cerca de 30% maior em relagdo ao modelo sem excentricidade (BP1AS3).
Essa observacdo também deve ser levada em conta para analise das regides nodais inferiores,

uma vez que os blocos com excentricidade apresentaram tensées maiores.

6.5 Influéncia da armadura superior do bloco

A influéncia da armadura superior foi verificada para dois modelos: BP1AS3-S e
BP3AS3-S. Observou-se a distribuicdo de tensdes na armadura principal, como apresentadas
nas Figuras 6.36 e 6.37, para 0s modelos BP1AS3-S e BP3AS3-S, respectivamente. Estes foram
comparados com a distribuicao de tensdes para 0s blocos com armadura superior.

Para o bloco sem excentricidade de pilar, observou-se que as tensdes de tracdo na
armadura principal foram maiores ao retirar a armadura superior. Com a armadura superior a
tensdo méaxima de tracdo foi de 399,70 MPa e sem a armadura superior foi de 404,00 MPA,
verificando-se um aumento de pouco mais de 1%. Azevedo (2018) observou em seu estudo que
a presenca de armadura contribuiu com apenas 2% na capacidade resistente de blocos sobre
quatro estacas.

O bloco com excentricidade de pilar apresentou comportamento semelhante, obtendo-
se a tensdo maxima de 207,80 MPa para o bloco com armadura superior e de 224,70 sem
armadura a utilizagio dessa armadura. A influéncia da armadura construtiva foi de cerca de 8%

na maxima tensdo de tracdo da armadura principal.
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Nos casos estudados, notou-se que as tensdes na armadura principal foram um pouco
maiores nos modelos sem armadura superior, no entanto os percentuais foram pequenos e nao

séo considerativos para 0 aumento da resisténcia.

Figura 6.36 - Influéncia da armadura superior no bloco BP1AS3
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Fonte: Autor (2023)

Figura 6.37 - Influéncia da armadura superior no bloco BP3AS3
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Fonte: Autor (2023)

6.6 Influéncia dos estribos horizontais do bloco

A influéncia dos estribos horizontais (armadura de pele) foi verificada para dois
modelos: BP1AS3-P e BP3AS3-P, como mostradas nas Figuras 6.38 e 6.39, respectivamente.

A partir disso, foi possivel analisar a distribuicdo de tensbes na armadura principal.



Figura 6.38 - Influéncia dos estribos horizontais no bloco BP1AS3

Max: +3.909764002

BP1AS3 BP1AS3-P
X NN
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Figura 6.39 - Influéncia dos estribos horizontais no bloco BP3AS3

Fonte: Autor (2023)
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Fonte: Autor (2023)

Nos blocos sem excentricidade de pilar (Figura 6.38), verificou-se que as tensdes de

tracdo na armadura principal foram maiores ao retirar os estribos horizontais do bloco. Essa

observacao também havia sido realizada ao retirar a armadura superior.

Ao comparar as maximas tensdes na armadura principal dos blocos BP1AS3 e BP1AS3-

P, notou-se que o valor é de 11% maior para 0 modelo sem armadura de pele. A tensdo obtida

no primeiro é de 399,70 MPa e no segundo € de 444,20 MPa.

Da mesma forma, o bloco com excentricidade de pilar apresentou tensdo maxima maior

para 0 modelo sem os estribos horizontais. A tensdo maxima de tracdo foi de 207,80 MPa para

0 modelo com armadura e de 276,7 MPa para o bloco sem armadura.
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Dessa forma, para os casos estudados, notou-se que as tensdes na armadura principal
foram maiores nos modelos sem armadura superior, e ao levar em conta a excentricidade do
pilar, as diferencas foram ainda maiores. No entanto, os aumentos observados ndo sao

significativos na tenséo total.
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7 CONCLUSOES

Os objetivos propostos no presente trabalho foram atingidos, resultando em observagdes
importantes sobre o comportamento de blocos sobre duas estacas. Neste capitulo sdo
apresentadas as principais conclusdes obtidas.

O estudo numérico desenvolvido para validacdo do modelo demonstrou complexidade
de reproducédo dos resultados experimentais do modelo de referéncia. A comparacao entre 0s
resultados numéricos e experimentais apresentaram uma boa aproximacgdo em relacdo a carga
de ruptura e evolucéo de fissuracéo.

Com relacéo a rigidez estrutural dos blocos, ndo se obteve boa correlagéo, visto que
além das acOes ndo controlaveis durante a realizacdo do experimento, a vincula¢do dos apoios
na base das estacas e a consideracdo da ligacdo entre as armaduras e o concreto no modelo
numérico sdo fatores que influenciam para a maior rigidez dos modelos numéricos em relacdo
aos modelos experimentais.

O modelo de bloco sobre estacas em concreto armado utilizado como base neste trabalho
foi estudado por Munhoz (2014). O dimensionamento e os demais parametros foram adotados
conforme proposto pela autora. A armadura principal do bloco de fundagdo foi modificada
considerando diferentes areas de aco, sendo essas cerca de 40%, 64%, 130% e 213% da area de
aco necessaria. Além disso, o pilar de secdo quadrada foi posicionado em trés locais distintos
no bloco em relacdo ao seu comprimento, L/2, L/3 e L/4. As modificagdes na area de aco foram
analisadas para as situag0es com diferentes excentricidades.

Com relacdo a variacdo da area de aco da armadura principal, observou-se que a
distribuicdo de tensdes no bloco manteve-se semelhante, assim como a distribuicdo de tensdes
nas armaduras. A tensdo maxima na armadura principal variou de acordo com a excentricidade
do pilar e a &rea de a¢o na armadura, sendo que no geral, houve escoamento das armaduras com
area menor que a necessaria, para o incremento total de deslocamento aplicado. A forca de
convergéncia nos modelos foi alterada ao considerar a variacao da taxa de aco.

Em blocos sobre duas estacas com pilar centrado, ou seja, sem excentricidade, observou-
se que a distribuicdo de tensdes corresponde ao modelo classico de escoras e tirantes, com a
visualizacdo das bielas bem definidas. As maiores tensdes de compressdo foram obtidas nas
regiGes nodais, sendo estas abaixo do pilar e acima das estacas.

Ao variar a posicéo do pilar no bloco, foram analisadas a influéncia da excentricidade
por meio da visualizacdo do fluxo de tensfes. Nos modelos da serie BP2, com pilar afastado do

centro do bloco com excentricidade de L/6, verificou-se a concentracdo de tensbes de
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compressdo em uma das estacas, enquanto a outra apresentou essas tensdes em apenas uma
regido lateral. A excentricidade alterou o modelo de escoras e tirantes tradicional, observado
nos modelos sem excentricidade.

Para o bloco sobre duas estacas com pilar excentricidade de L/4, notou-se uma grande
diferenca nas maximas tensdes de compressao nas estacas, sendo a estaca abaixo do pilar a mais
solicitada a esses esforcos. Novamente observou-se um modelo de escoras e tirantes modificado
devido a excentricidade.

Outro aspecto observado foi a influéncia da armadura superior e dos estribos horizontais
(armadura de pele). Comparou-se a distribuicédo de tensfes na armadura principal para blocos
com e sem essas armaduras. Em todas as situac@es, verificou-se que a tensdo maxima de tracédo
na armadura principal do bloco foi um pouco maior para a segunda situagdo. No modelo com
pilar centrado a influéncia foi menor que no modelo com pilar afastado do centro do bloco, para
ambas as armaduras. Apear das diferencas encontradas, os valores obtidos ndo foram
significativos, concluindo que a utilizacdo dessas armaduras ndo altera a capacidade portante
dos blocos, e devem ser utilizadas devido ao aspecto construtivo.

Como visto, a variacdo de parametros no projeto de blocos sobre estacas pode alterar
seu funcionamento. A partir dessas constatagdes, conclui-se que existe a necessidade de mais
estudos, experimentais e numéricos, sobre o tema buscando compreender melhor o
comportamento dos blocos para otimizacdo do dimensionamento e garantia da seguranca da

estrutura.

7.1 Sugestdes para trabalhos futuros

Para a complementacdo das investigacOes realizadas no presente estudo, sugere-se o
desenvolvimento das pesquisas apresentadas a seguir:

e Auvaliar a excentricidade em blocos com maior nimero de estacas;

e Analisar blocos sobre duas estacas variando a se¢édo transversal das estacas, dos pilares
e a largura dos blocos;

e Propor o dimensionamento 6timo das armaduras secundarias no bloco com
excentricidades;

e Analisar a influéncia da interacdo solo-estrutura; e

e Propor um modelo de escoras e tirantes para os blocos com excentricidade.
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ANEXO A- Projeto do bloco sobre estacas de Munhoz (2014)
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