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RESUMO

MOTA, M. M. C. Interacéo solo-estrutura em edificios com fundacgéo profunda: método
numérico e resultados observados no campo. 2009. 222 p. Tese (Doutorado) — Escola

de Engenharia de Séo Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sdo Paulo, 2009.

Considera-se neste trabalho o projeto de estruturas de concreto para edificios de multiplos
andares, com fundacdo profunda, levando-se em conta a interacdo solo-estrutura. Essa
interagdo € analisada por meio de um método numérico em que a superestrutura (lajes,
vigas e pilares) e os elementos estruturais de fundacéo (blocos e estacas) sdo considerados
uma estrutura Unica, modelada pelo método dos elementos finitos e implementada no
cbdigo computacional PEISE (Pértico Espacial com Interacdo Solo-Estrutura), desenvolvido
nesta pesquisa. O macico de solos é representado por um modelo geotécnico proposto por
Aoki e Lopes, em 1975, que utiliza a solucdo de Mindlin para o calculo de deslocamentos
em meio semi-infinito, elastico, continuo e isétropo, e que considera a existéncia de uma
superficie indeslocavel, abaixo da qual as deformacdes do maci¢co podem ser desprezadas.
A resposta elastica da interacdo solo-estrutura é subordinada a valores limites, observados
em ensaios de capacidade de carga das estacas. Como forma de validar o programa e
mostrar sua aplicacdo em problemas praticos de engenharia, resultados de exemplos foram
comparados com 0s obtidos por outras metodologias presentes na literatura. Também,
acompanhou-se o desempenho estrutural de um edificio de 26 pavimentos, com fundacao
em estaca hélice continua, em sua fase construtiva, com o monitoramento de recalques e a
medida de deformagbes em pilares, para obtencéo indireta de suas solicitagdes normais. Os
recalques foram obtidos por meio de nivelamento 6tico de precisdo, e as solicitacdes
normais nos pilares foram avaliadas indiretamente, pela variacdo de seu comprimento,
utilizando-se extensdmetro mecénico removivel e considerando-se as varia¢des dos fatores

ambientais e a reologia do concreto.

Palavras-chave: Interacdo solo-estrutura. Método numérico. Edificios com fundacéo

profunda. Monitoramento de recalques. Instrumentagcéo de campo. Desempenho estrutural.






ABSTRACT

MOTA, M. M. C. Soil-structure interaction in buildings with deep foundation: numerical
method and results observed in field. 2009. 222 p. Thesis (Doctoral) — Escola de

Engenharia de S&o Carlos, Universidade de Séo Paulo, S&o Paulo, 2009.

Design of concrete structures for multi-story buildings with deep foundation is considered in
this work, taking in account the soil-structure interaction. This interaction is analysed with a
numerical method where the superstructure (slabs, beams, and columns), and the foundation
structural elements (blocks and piles) are considered a unique structure, modeled by the
finite element method and implemented in the PEISE (soil-structure interaction in spatial
frame), software that was developed in this search. The geo-technical model proposed by
Aoki and Lopes (1975) represents the soil, where Mindlin’s solution is used to calculate
displacements in a semi-infinite, elastic, continuous, and isotropic environment. This solution
also considers the existence of an unmovable surface, under which the soil deformations
shall be neglected. The elastic response of soil-structure interaction is subordinated to limit
values observed in “in situ” loading capacity piles tests. The examples elaboration proves the
developed formulation validity through results comparison with others methodologies. Also
the structural performance of a 26 story building with augercast piles was observed during
the construction by measurement of settlements and columns length variation. Settlements
were measured by means of optical level. Loads over columns were indirectly evaluated
through column length variation, using a demountable mechanical extensometer and
considering corrections due to the variation of environmental conditions and to the concrete’s

rheology.

Keywords: Soil-structure interaction. Numerical method. Buildings with deep foundation.

Settlement. Field instrumentation. Structural performance.
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1. INTRODUCAO

1.1 CONSIDERACOES INICIAIS

Nos sistemas estruturais em edificios de concreto, podem ser identificadas
trés partes: a superestrutura (lajes, vigas e pilares), a estrutura de fundacdo ou
subestrutura (sapatas, blocos, estacas, vigas de equilibrio, etc.) e o macico de solos,
no qual se assentam as fundacdes. Tem-se a superestrutura suportando as acgoes,

que por sua vez as transferem para as fundacdes, e estas, para o maci¢o de solos.

A interacéo dessas trés partes gera o mecanismo denominado interagéo solo-
estrutura. E ele um dos fatores que controla o desempenho dos sistemas estruturais

de edificios.

Na pratica de projeto, esse mecanismo €, na maioria das vezes, desprezado.
Tem-se, de um lado, o projetista de estruturas, que desenvolve o projeto do edificio,
admitindo-se a hip6tese de apoios indeslocaveis e, do outro lado, o projetista de
fundacgbes, que parte das acdes no nivel da fundagéo, fornecidas pela andlise da
superestrutura, e projeta as fundacdes, de maneira que seus deslocamentos sejam
compativeis com a estrutura, ndo ocasionando danos que comprometam a
estabilidade, a utilizacdo ou a aparéncia estética. Desprezam-se os efeitos da rigidez
da estrutura bem como os do processo construtivo, ao se considerar a estrutura
pronta, embora os esforcos sejam aplicados progressivamente, ao longo da

construcdo do edificio.
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O tratamento dos sistemas estruturais em edificios, considerando-se a
interacdo solo-estrutura, depara-se com varias dificuldades na modelagem. Para a
estrutura tem-se: sequéncia construtiva, propriedades reologicas dos materiais e tipo
de carregamento. Para a fundacgéao: transferéncia de esforcos ao solo e aspectos de
execucao. E, para o macico de solos: heterogeneidade vertical e horizontal,

representatividade dos ensaios e influéncia do tempo nos parametros geotécnicos.

Tentando-se contornar essas dificuldades na andlise da interacdo solo-
estrutura, varias pesquisas vém sendo desenvolvidas nos ultimos anos. Até entéo,
poucos trabalhos foram realizados, pela falta de equipamentos adequados para
essas analises, que conduziam a um esforco computacional elevado. Hoje, com o
nivel dos equipamentos existentes, tém-se métodos numéricos bastante refinados

gue permitem a analise da interacéo solo-estrutura, porém com pouco uso pratico.

1.2 OBJETIVOS

Seguindo a linha de pesquisa de interagcdo solo-estrutura que vem sendo
desenvolvida no Departamento de Engenharia de Estruturas e no Departamento de
Geotecnia da Escola de Engenharia de Sao Carlos da Universidade de Séo Paulo,
EESC-USP, elaborou-se um programa computacional de analise das estruturas de
edificios com fundacdo profunda, considerando-se a interacdo solo-estrutura. No
coédigo computacional desenvolvido, estrutura € todo o conjunto formado pela
superestrutura e pela estrutura de fundagdo. Na modelagem, é considerado o

método dos elementos finitos e, na andlise, é levada em conta a compatibilizacao

geotécnica.

Também, acompanhou-se o desempenho estrutural de um edificio de 26

pavimentos, com fundagdo em estaca hélice continua, por meio do monitoramento
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de recalques e medidas de deformacdo nos pilares, para obtencdo, de forma
indireta, de suas solicitagdes normais. As medicdes reais encontradas permitiram
nao so6 validar o programa elaborado, como também servir de parametro de
comparacao com os valores determinados pela analise convencional da estrutura,
isto €, sem a consideracdo da interacdo solo-estrutura, admitindo-se apoios

indeslocaveis.

O diferencial entre as pesquisas ja realizadas e a que foi desenvolvida é o
fato de que, nos modelos numeéricos anteriores, a superestrutura e a subestrutura
sdo modeladas de forma independente, sendo o equilibrio atingido apdés algumas
iteracOes, até que se igualem os deslocamentos nos pontos de contato entre
subestrutura e superestrutura. No modelo proposto, superestrutura e subestrutura ou
estrutura de fundacao constituem uma estrutura Unica, eliminando-se a necessidade

de iteracdes (figura 1.1).

! 1
{ bloco de

L Jcoraamento
1 E1FTE g1
d b ~| L o | resisiéncia
1F lateral

resisténcia ' L-(
de ponta

estrutura de

;aclca'ﬁ; solos

£

Figura 1.1 - Estrutura e macico de solos (Aoki — 1997)

Quanto a medicdo de deformacBes em pilares, para obtencdo indireta de
solicitacdes, tem-se o estudo de Russo (2005), que acompanhou, com éxito, o
desempenho de um edificio de concreto armado com estrutura pré-moldada

isostética, apoiada em fundag@es do tipo estaca cravada.
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Nesta pesquisa ora apresentada, o edificio estudado € uma estrutura de

concreto hiperestatica, apoiada em estacas hélice continua.

1.3 JUSTIFICATIVA

Recorrendo-se a estudos ja realizados em sistemas estruturais de edificios
gue consideram a interacdo solo-estrutura, algumas observagdes importantes

podem ser ressaltadas.

- Em um edificio, o recalque dos apoios provoca uma redistribuicdo de
esforgcos nos elementos estruturais, em especial nas cargas dos pilares, podendo
provocar o aparecimento de danos na edificacdo. H& uma transferéncia de carga,
dos apoios que tendem a recalcar mais para os que tendem a recalcar menos
(Chamecki, 1954; Poulos, 1975; Goschy, 1978; Gusméao, 1990; Gusmao Filho,

1995).

- A ligacdo entre os elementos estruturais resulta em uma consideravel
rigidez, que restringe o movimento relativo dos apoios. Com isto, os recalques
diferenciais observados sdo menores do que os estimados convencionalmente
(Meyerhof, 1959; Gusméo, 1990; Lopes e Gusméo, 1991). A consideracdo desse
efeito pode viabilizar fundagBes, que n&do seriam possiveis em uma analise

convencional (Gusméao e Gusmao Filho, 1994).

- Enquanto o recalque diferencial diminui com o aumento da rigidez relativa
estrutura-solo, o recalque absoluto médio é praticamente independente, ou seja, a
distribuicdo ou dispersdo dos recalques € governada pela interacdo solo-estrutura

(Meyerhof, 1959).

A consideracdo da interacdo solo-estrutura na andlise de estruturas de

edificios pode levar a projetos otimizados, mais realistas e, sob determinadas
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condicOes, viabilizar projetos de fundagcbes que seriam inaceitaveis em uma analise

convencional (Gusméao e Gusmao Filho, 1994).

Testemunha-se a importancia do uso deste tipo de analise nos sistemas
estruturais de edificios e percebe-se a necessidade de tornar esta metodologia
pratica usual nos escritorios de projeto onde o mecanismo de interacdo solo-

estrutura é relevante.

1.4 METODOLOGIA EMPREGADA

No modelo desenvolvido de analise da interacdo solo-estrutura, a
superestrutura (lajes, vigas e pilares) e os elementos estruturais de fundacao (blocos
e estacas) em contato com o macico de solos sdo considerados integrados,

formando uma estrutura Unica, modelada pelo método dos elementos finitos.

Para representacdo do maci¢co de solos, empregou-se modelo geotécnico,
que permite compor a matriz de flexibilidade do solo partindo das equacdes de
Mindlin (1936), para meio continuo, homogéneo, isétropo e semi-infinito. Utiliza-se a
técnica de Steinbrenner (1934) para representacdo de solos estratificados e

considera a existéncia de uma superficie indeslocavel.

Segundo essa metodologia, as for¢as aplicadas nas estacas séo discretizadas
em um sistema estaticamente equivalente de forcas pontuais, distribuidas de acordo
com o diagrama de transferéncia de carregamento ao longo do fuste e na base da
estaca, cujos efeitos sdo superpostos para determinacdo dos deslocamentos do

solo, imediatamente abaixo da base da estaca.

O diagrama de transferéncia de carregamento nas estacas pode ser
determinado a partir do conhecimento da forga na estaca, por exemplo, uma forca

unitaria, e do diagrama de ruptura do método semi-empirico Aoki-Velloso (1975), ou
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outro, com base nos valores de sondagem do SPT e nos coeficientes tabelados para
determinado tipo de solo e estaca. Admite-se que a forca na base da estaca soO é
despertada apés a total mobilizacdo da capacidade maxima de resisténcia no

contato fuste da estaca-solo (Aoki, 1979).

Para acompanhamento de desempenho da estrutura do edificio San Carlo,
objeto da pesquisa, fez-se o monitoramento de recalques e medi¢cdes de

deformacdes nos pilares.

Procedeu-se 0 monitoramento dos recalques nivelando-se pontos de
referéncia, constituidos por pinos engastados nos pilares do edificio, em relacéo a
uma referéncia fixa de nivel, bench mark, instalada de forma a ndo sofrer influéncia
da propria obra ou de outras causas. Os pinos servem de apoio para a mira. Com
nivelamentos periédicos, obtiveram-se valores de recalques em diferentes fases de

carregamento e de construcao do edificio.

Para medicOes de deformacéo em pilares, utilizou-se um extensémetro
removivel, desenvolvido para esta pesquisa. Um par de pinos foi fixado em cada
pilar do edificio, devidamente afastados, na linha central de uma de suas faces,
onde se faziam as medi¢cbes de encurtamento eléstico, nas varias fases de
construcéo e carregamento. Com essas medidas, por meio da metodologia proposta
por Russo (2005), as solicitagbes normais em pilares foram determinadas de modo
indireto, levando-se em conta as variagdes dos fatores ambientais e a reologia do

concreto.
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1.5 RESUMO DOS CAPITULOS

No préximo capitulo apresenta-se a revisdo da literatura referente ao estudo
da interacdo solo-estrutura, destacando-se os trabalhos que utilizam fundacdes

profundas e os que consideram o acompanhamento de desempenho das estruturas.

No terceiro capitulo, faz-se uma explanacdo sobre a analise numérica

desenvolvida, com alguns exemplos de validacdo dessa analise.

No quarto capitulo, € estabelecida uma metodologia geral para monitoramento

de recalques e deformacdes em pilares.

No quinto capitulo, mostra-se todo o estudo do edificio San Carlo,
desenvolvido no campo, e os resultados de recalques e deformagdes obtidos em

seus pilares.

No sexto capitulo, apresenta-se o estudo numérico do edificio analisado por
trés metodologias distintas, e com énfase especial no método numérico

desenvolvido nesta pesquisa.

Por fim, no ultimo capitulo, apresentam-se as conclusdes gerais deste

trabalho e sugestdes para futuras pesquisas.
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2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

Nesta pesquisa bibliografica, selecionaram-se preferencialmente os trabalhos
ligados a interacdo solo-estrutura e acompanhamento de desempenho estrutural em

edificios com fundacéo profunda, ja que este € o objeto principal deste trabalho.

Nota-se uma escassez de casos de medi¢cOes de recalques e de estimativa de
cargas em pilares de edificio, particularmente para o caso de estacas escavadas e
do tipo hélice continua. Essa auséncia de medi¢fes talvez seja explicada pelo fato
de os projetistas acreditarem que os recalques em fundacgbes profundas sé&o

menores que em fundagdes rasas e, portanto, aceitaveis.

2.1 METODOLOGIAS DE ESTUDO DA INTERACAO SOLO-
ESTRUTURA

A metodologia de andlise considerando interacdo solo-estrutura teve como

precursores os trabalhos de Meyerhof (1953) e de Chameki (1954).

Meyerhof (1953) apresentou trabalho considerando efeitos da interacdo solo-
estrutura em edificagbes. Mostrou que o solo, a subestrutura e a superestrutura
poderiam ser considerados uma estrutura integrada, no célculo da estimativa de
recalques totais e diferenciais dos elementos de fundacdes, ao considerar as
caracteristicas do solo e a rigidez da estrutura. Concluiu que os recalques totais sédo

pouco afetados pela rigidez da estrutura, mas os diferenciais ndo s6 dependem dos
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fatores que governam os recalques totais, como também do tipo e da rigidez da

estrutura e da variagdo de compressibilidade do solo.

Recalques diferenciais, mais dificeis de serem previstos, segundo o autor,
podem alterar a estabilidade da edificacdo sob carga de trabalho. Baseando-se no
fato que as estruturas, na pratica, apresentam rigidez da subestrutura bem menor do
gue a da superestrutura, ele desenvolveu expressdes para estimativa da rigidez de
estruturas rigidas abertas ou fechadas com painéis de vedacdo, e sugeriu
expressdes que permitem substituir uma edificacdo real por outra mais simples, com

rigidez equivalente.

Relata-se, como primeira manifestacdo no Brasil, com tema interacdo solo-
estrutura, o trabalho de Chameki (1954), apresentado no 1° Congresso Brasileiro de
Mecéanica dos Solos. Esse autor elaborou processo iterativo. Primeiro, calculam-se
as reacdes de apoio da superestrutura, considerando-se apoios indeslocaveis e
coeficientes de transferéncia de carga, que sao as reacdes verticais dos apoios,
provenientes de recalques unitarios de cada apoio em separado. Em seguida,
calculam-se os recalques para as reac¢des de apoio da estrutura indeslocéavel. Inicia-
se, entao, processo iterativo com consideragédo da rigidez da estrutura, no qual, por
meio da utilizagéo de expressdes estabelecidas, s&o fornecidas as novas reagdes de
apoio, sendo obtidos novos valores de recalques. O processo é repetido até que os
valores de reacgOes de apoio e recalques convirjam entre si. Observou, com seu
trabalho, que a consideracdo da rigidez da estrutura, no célculo dos recalques da
fundacao, influencia os recalques diferenciais, tornando-os menos acentuados que

os calculados por métodos convencionais e mais proximos dos recalques medidos.
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Um dos primeiros estudos do comportamento de estacas, considerando a
interagdo solo-estrutura, deve-se a Poulos e Davis (1968), que estudaram o
problema de uma estaca cilindrica incompressivel isolada, submetida & acdo de

carga axial, imersa em meio semi-infinito, isétropo e homogéneo.

No citado trabalho, a tens&o cisalhante ao longo do fuste da estaca foi
admitida constante, e, na base, foi considerada atuando, apenas, tensao axial. Foi
empregada a solucdo de Mindlin para os célculos dos deslocamentos verticais. As
integrais foram resolvidas analiticamente, na direcdo do eixo da estaca, e

numericamente, ao longo de seu contorno.

Posteriormente, Poulos (1968) apresentou analise de grupo de estacas. Fez
um estudo da interacédo de duas estacas idénticas, com carregamentos semelhantes
e, a partir dos resultados obtidos, aplicou 0 método a um grupo de estacas, onde
considerava a superposicéo elastica da influéncia de todos os elementos do grupo,

tomados sempre dois a dois.

Utilizando as equacgbes de Mindlin para representar o0 maci¢co de solos, e
discretizando a estaca pelo método das diferencas finitas, Poulos (1971) estudou

uma estaca submetida a uma forga horizontal e a um momento.

Poulos (1975) propls, para estimativa de recalques de fundacgbes, uma
metodologia de andlise baseada no calculo matricial, que incorporava a interacao

solo-estrutura. Para analise tem-se:

- Equacéo relacionando comportamento da superestrutura com recalques de

apoio-interacdo superestrutura-fundacao:

{V} ={Vo} + [SM] {3} (2.1)
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- Equacao relacionando comportamento da fundagcéo e do macigco de solos,

interagcdo fundag&o-macico de solos:
{0} = [FM] {V} (2.2)
{V} - vetor de reacbes de apoio considerando a interacéo solo-estrutura;

{Vo} — vetor de reacdes de apoio, obtido pela analise convencional, apoios

indeslocaveis;

{6} — vetor deslocamentos (translacbes e rotagOes) dos apoios com

consideracao da interagao solo-estrutura;

[SM] — matriz de rigidez da estrutura, determinada pela imposicdo de

deslocamentos unitarios nas trés dire¢cdes de cada apoio;

[FM] — matriz de flexibilidade da fundagado, determinada pela imposicao de

forcas unitarias nas trés dire¢des de cada apoio.

Combinando-se a Eqg. (2.1) e a Eq. (2.2), a interagdo solo-estrutura é

estabelecida:
{Vo} = (I - [SM] [FM]) {V} (2.3)

A solucao da Eq. (2.3) fornece as reacoes de apoio desconhecidas {V}, e por
meio da Eqg. (2.2) determinam-se os deslocamentos {6}. Na Eq. (2.3), | representa a

matriz identidade.

Considerando-se o modelo tridimensional, em cada apoio existem seis
componentes de reacao (trés de forcas e trés de momentos) e seis componentes de

deslocamento (trés translacdes e trés rotacdes). Sendo n o numero de apoios da
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estrutura, os vetores de reacfes e deslocamentos serdo de ordem 6n, e as matrizes

de rigidez e flexibilidade, quadradas de dimensé&o 6n x 6n.

O deslocamento em um apoio pode ndo depender apenas do seu
carregamento, mas também do carregamento dos demais apoios, ja que o solo é
modelado como meio continuo e perfeitamente elastico, significando que os termos

da matriz de flexibilidade, fora da diagonal principal, podem ser ndo nulos.

Os resultados de um estudo paramétrico, realizado por Poulos (1975), em um
portico plano, mostraram que, em geral, a rigidez da estrutura tende a reduzir 0s

recalques diferenciais.

Paiva (1993) apresenta uma formulacdo do método dos elementos de
contorno (MEC) para fundacdes tipo radier enrijecidas por estacas, levando em
conta a simultaneidade de todas as interacdes no sistema radier-estaca-solo. Paiva
utiiza a solucdo fundamental de Mindlin (1936), para calculo dos recalques;
equacdes integrais de placas, da teoria classica de placas, para representar o radier
flexivel, e um Unico elemento de contorno para representar cada estaca, onde as
tensbes cisalhantes ao longo do fuste sao interpoladas por um polinbmio do
segundo grau. Na extremidade inferior da estaca, as tensdes normais sdo admitidas
uniformes; um né funcional adicional é definido nessa regido. Na modelagem,
admite-se a compatibilidade entre a superficie de contato estaca-solo. A interface
radier-solo é dividida em elementos de contorno triangulares, com um né funcional
em cada vértice; a forca de superficie de contato varia linearmente ao longo do
elemento. Baseando-se na metodologia anterior, Mendonca (1997) trabalha com
estacas flexiveis e o radier modelado pelo método dos elementos finitos de placa

DKT e HMS. Em Mendonca e Paiva (2000), as abordagens anteriores sao
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estendidas para problemas modelados pelo MEC, em que todos os componentes do
sistema, formado pelos elementos estruturais e pelo macico de solos sao admitidos

flexiveis.

Aoki (1989, 1997) propdés um modelo simples de transferéncia de carga
vertical isolada para o macico de solos e, posteriormente, para o caso de grupo de
estacas e de grupo de blocos interligados pela superestrutura. Para o calculo das

estruturas considerando a interacao solo-estrutura, sugeriu o seguinte procedimento:

- inicialmente, o engenheiro estrutural calcula as cargas nos pilares,

considerando que as fundac¢fes sdo indeslocaveis:

- a partir dessas cargas, o engenheiro de fundacbes calcula os recalques,

considerando que a rigidez da estrutura € nula, obtendo a bacia de recalques;

- 0 engenheiro estrutural divide as cargas pelos recalques e obtém os
coeficientes de mola iniciais em cada pilar, e recalcula as cargas nos pilares,

considerando a estrutura sobre apoios elasticos;

- a partir dessas novas cargas, o engenheiro de fundacdes recalcula os
recalques, considerando que a rigidez da estrutura é nula, obtendo nova bacia de

recalques;

- 0 engenheiro estrutural reavalia os novos coeficientes de mola, a partir
dessa nova bacia de recalques, recalcula as cargas e as envia ao engenheiro

geotécnico.
O processo ¢€ iterativo, até que se atinja a convergéncia desejada.

Matos Filho (1999) desenvolveu um modelo de estaca isolada, ou grupo de

estacas, submetida a acdo de um carregamento horizontal, vertical e momento em



39

duas dire¢fes, sendo o solo modelado pelo método dos elementos de contorno, com

uso das equacdes de Mindlin, e as estacas modeladas como elementos de barra.

Almeida (2003) estudou o problema da interacdo solo-estrutura através de
uma combinagdo entre o método dos elementos de contorno e o dos elementos
finitos. O solo e o elemento estrutural de fundacdo foram modelados pelo método
dos elementos de contorno, e a superestrutura, pelo método dos elementos finitos.
Posteriormente, Ribeiro (2005) introduziu mais recursos nessa modelagem

numeérica.

Oshima (2004) usa formulacdo onde as estacas sdo modeladas pelo método
dos elementos finitos-elemento de barra-, e 0 solo pelo método dos elementos de
contorno, com a solugdo de Mindlin. Os sistemas de equagOes do solo e das
estacas, para elementos verticais, sdo apresentados como uma combinacédo de

ambos, originando um anico sistema final de equacdes.

Colares (2006) desenvolveu um programa computacional para avaliacdo da
interacdo solo-estrutura em edificios de concreto armado assentes em sapatas.
Utilizou o método de Aoki e Lopes (1975), para célculo de recalques, e o método dos

elementos finitos, para modelar os elementos estruturais de fundacao.

Ribeiro (2009) elaborou uma ferramenta numérica para a simulacdo estética
de problemas tridimensionais da interagdo solo-estrutura, onde o solo é modelado
com o método dos elementos de contorno, empregando as solucbes de Kelvin,
validas para solidos tridimensionais, e uma técnica alternativa na consideracao do
macico ndo-homogéneo, e 0 método dos elementos finitos para representar todas as

estruturas que interagem com o solo.
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2.2 FATORES INFLUENTES NA INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

Serdo considerados trés fatores: rigidez relativa estrutura-solo, niamero de

pavimentos e influéncia da sequéncia construtiva.
2.2.1 RIGIDEZ RELATIVA ESTRUTURA-SOLO

Andlises desenvolvidas por Meyerhof (1953), Gosch (1978), Barata (1986) e
Gusmao (1990) mostraram que o desempenho de uma edificacdo € governado pela
rigidez relativa estrutura-solo e que os recalques total e diferencial maximo diminuem
com o aumento da rigidez relativa estrutura-solo, sendo que os recalques

diferenciais sdo mais influenciados por essa rigidez do que os recalques totais.

Ramalho e Corréa (1991) analisaram dois edificios com fundagbes em
sapatas, sendo um edificio com sistema laje-cogumelo e o outro com sistema laje,
viga e pilar, fazendo uma comparacdo entre considerar o solo como totalmente
rigido ou admitir comportamento elastico. Os resultados da analise mostraram que é
grande a influéncia da flexibilidade da fundagdo nos esforcos da superestrutura.
Observaram que, nos pilares, os esfor¢os normais e os momentos fletores tendem a
uma redistribuicdo. Os edificios com sistema estrutural laje-cogumelo mostram-se

mais sensiveis a fundacdes flexiveis do que aqueles com sistema laje, viga e pilar.

Ferro e Venturini (1995) apresentaram uma formulacdo que considera a
rigidez do meio continuo infinito para fundacdes constituidas de grupo de estacas,
onde o meio continuo é resolvido a partir de representacdes integrais dos elementos
de contorno, e a estrutura de fundacdo em estacas é tratada através de elementos

finitos, obtendo-se um elemento de “fundagé&o”, cuja rigidez do conjunto meio semi-
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infinito mais a estrutura de fundagédo € levada em conta na andlise do edificio. A
combinacdo entre os métodos € obtida pela condicdo de compatibilidade de
deslocamentos, sem o deslizamento ao longo das interfaces estaca-meio continuo.
Analisaram, entéo, edificios de 4, 7, 10, 15, 20, 25, 30 e 40 pavimentos, comparando
a fundacdo rigida e o elemento de fundacdo desenvolvido pelos autores. Os
resultados mostram que este tipo de fundacdo apresenta deslocamentos superiores
aos observados com fundacédo rigida. Os momentos fletores nas sec¢des de ligacao
dos pilares com a fundagao sofreram reducao, por conta do movimento da fundacéo

elastica.

Iwamoto (2000) utilizou procedimento computacional, em que um modelo
tridimensional de interacdo solo-estrutura, que considera a contribuicdo da rigidez a
flexdo das lajes com elementos de vigas e pilares, aliado ao modelo de interagao
com efeitos de grupo de estacas, para estudar o comportamento de edificios.
Analisando um edificio de 15 pavimentos, ele verificou que a rigidez da estrutura
contribui para diminuir recalques diferenciais e distor¢cdes angulares, tornando-se um
fator mais favoravel do que se tratar estrutura e solo separadamente. Concluiu,
ainda, que os esforcos secundarios provenientes da interacdo sdo maiores nos
pavimentos inferiores, mas, dependendo da rigidez relativa estrutura-solo, podem,

em alguns casos, propagar-se para 0s pavimentos superiores.

2.2.2 NUMERO DE PAVIMENTOS DA EDIFICACAO

Goshy (1978), utilizando a analogia de vigas-parede, observou que quanto
maior o niumero de pavimentos de uma estrutura, maior sera sua rigidez na direcdo

vertical. Porém essa rigidez ndo cresce linearmente com o nimero de pavimentos.
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Percebe-se que ha maior influéncia dos primeiros pavimentos, que se deve ao fato
de que as estruturas abertas com painéis, nos planos verticais, comportam-se como
vigas paredes. As partes mais baixas da estrutura sofrerdo apenas deformacdes por

flexao.

Gusmao e Gusmao Filho (1994) e Gusmao Filho (1995) concluiram que existe
uma rigidez limite e que, uma vez atingida essa rigidez limite nos primeiros
pavimentos, o aumento do nimero de andares ndo altera o valor da parcela de
carga no apoio, devido a interacdo solo-estrutura. Terminada a redistribuicdo de
carga nos apoios, por efeito da interacdo solo-estrutura, os recalques sao funcgéo

apenas do carregamento.

Moura (1995) observou que os momentos fletores nos pilares, introduzidos
pela interacdo solo-estrutura, sdo maiores nos primeiros andares e diminuem a
medida que aumenta o numero de pavimentos. Ele concluiu que, embora a
distribuicAo de solicitacbes seja bem mais significativa nos primeiros andares,
dependendo da rigidez da superestrutura, essa distribuicdo pode propagar-se para

0S andares superiores.

Jordao (2003) estudou o efeito da interacdo solo-estrutura no comportamento
global de uma estrutura de concreto armado sobre fundac¢des profundas. A analise
envolveu os seis graus de liberdade dos apoios modelados por meio de molas. Esse
autor observou que a consideracdo da interacdo solo-estrutura leva a uma
deslocabilidade maior da estrutura; portanto, os parametros de avaliacdo da
estabilidade global de uma estrutura de concreto também s&o maiores, se

comparados aos valores preconizados pela NBR 6118: 2003.
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2.2.3 INFLUENCIA DA SEQUENCIA CONSTRUTIVA

A maior parte dos estudos sobre interacdo solo-estrutura, segundo Gusmao e
Gusmao Filho (1994), assume a hipétese de ndo haver carregamento durante a
construcdo. Entretanto, a rigidez da estrutura € influenciada por sua altura; a
sequéncia construtiva passa a ser importante na analise das estruturas de edificio
que levam em conta a interacdo solo-estrutura. Esses autores observaram que,
durante a construcédo, a medida que vai crescendo o humero de pavimentos, ocorre
uma tendéncia a uniformizacdo dos recalques, devido ao aumento da rigidez da
estrutura; porém, essa rigidez nao cresce linearmente com o nimero de pavimentos,

(figura 2.1).

RECALQUE
<\ e

Figura 2.1 — Efeito da sequéncia de construcao nos recalques (Gusmao Filho, 1994)

Fonte et al. (1994) fizeram um estudo em um edificio de 14 andares,
considerando a influéncia do processo construtivo, utilizando programa

computacional que modela a estrutura pelo método dos elementos finitos.
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Concluiram que, com relagdo aos recalques, o modelo que considera carregamento
instantaneo, sem levar em conta a interacdo solo-estrutura, superestima o0s
recalques diferenciais. Ja o modelo que considera o efeito da interacdo solo-
estrutura e aplica carregamento instantaneo subestima os recalques diferenciais por

considerar para a estrutura uma rigidez maior que a real.

Levando em conta o efeito da seqiiéncia construtiva, com o programa Mdodulo
Interacdo, Moura (1999) analisou um edificio de 19 andares e observou uma grande

influéncia do efeito construtivo na redistribuicdo das cargas nos pilares.

Holanda Janior (1998), com programa computacional desenvolvido por
Ramalho (1991), fez estudo em dois edificios, sendo um de 21 pavimentos e o outro
de 13, nos quais a superestrutura era representada por portico tridimensional, e o

conjunto subestrutura-macico de solos, modelado por elemento de sapata rigida.

Esse autor observou que os deslocamentos verticais dos nds de um
pavimento ndo s&o afetados pelo carregamento dos pavimentos inferiores.
Deslocamentos diferenciais entre n6s de um mesmo pavimento diminuem nos
andares superiores, sendo maximos a meia altura do edificio. As deformacdes axiais

dos pilares seguem o mesmo raciocinio.

Reis (2000) estudou o efeito da influéncia reciproca de um grupo de trés
edificios, com fundacdes superficiais, em maci¢co de argila mole, com a consideracéo
da interacdo solo-estrutura. Para simular o comportamento da argila mole ao longo
do tempo, aplicou o modelo reologico de Kelvin em suas implementacbes. Os
resultados obtidos mostraram que os recalques calculados levando em conta a

influéncia do grupo de edificios foram maiores que os obtidos considerando cada
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bloco isolado. Por outro lado, o efeito de grupo diminuiu com o aumento da distancia

entre os blocos vizinhos.

2.3 TRABALHOS PRATICOS NO BRASIL

Apresentam-se nesta secdo os trabalhos praticos realizados no Brasil, sobre
acompanhamento de desempenho de estruturas de edificios de concreto armado

com fundacéo profunda.

Segundo Alonso (1991), quando as cargas mais importantes nas fundacdes
sdo as verticais, 0 acompanhamento da evolucdo dessas cargas, bem como dos
seus correspondentes recalques, constitui um importante conhecimento para

avaliacdo do comportamento da estrutura.

A NBR 6122:1996 “Projeto e execucdo de fundacbes” ressalta que o

acompanhamento e a instrumentacao de fundacdes tém os seguintes objetivos:

- acompanhar o funcionamento da fundacéo, durante e ap0s a execucao da

obra, para permitir tomar, em tempo, as providéncias eventualmente necessarias;
- esclarecer anormalidades constatadas em obras;

- ganhar experiéncia local quanto ao comportamento do solo sob

determinados tipos de fundacéo e de carregamento;

- permitir comparacdo de valores medidos com valores calculados, com
objetivo de aperfeicoar os métodos de previsdao de recalques e de fixacdo das

cargas admissiveis.

Vargas e Leme de Morais (1989) mostraram medidas de recalques, desde o

inicio da construcdo, em algumas obras situadas na cidade de Sao Paulo. Em
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medicdes feitas em fundacdes profundas nas areias basais paulistas, esses autores
perceberam valores significativos de recalques durante e ap0s a construcdo, por

efeito da fluéncia do solo.

Gusméao Filho (1995) acompanhou as leituras de recalques, feitas
quinzenalmente e durante 18 meses de construcdo, em sete edificios de um
conjunto habitacional na cidade do Recife. Fez, também, o levantamento das
fissuras na estrutura e na alvenaria dos prédios, durante esse periodo. Os edificios
possuiam a mesma estrutura de concreto armado com 18 lajes e fundagBes em
estacas pré-moldadas de concreto. Apesar dos prédios serem idénticos, os
desempenhos mostraram-se diferentes, uma vez que o perfil geotécnico do terreno
era bastante variavel. Percebeu para os sete edificios, o efeito da interagdo solo-
estrutura na redistribuicdo de cargas nos pilares, além da maior influéncia dos

primeiros pavimentos, na rigidez da estrutura.

Gusmao Filho pode confirmar que os danos, devidos a recalques, diminuem
de intensidade de baixo para cima do edificio, e que raramente alcangcam mais de
cinco pavimentos. Ele recomenda, entdo, que se adie a execucdo das alvenarias

nos primeiros pavimentos, para apos o término da execucao da estrutura (figura 2.2).
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Figura 2.2 — Zona de influéncia de danos devidos a recalques (Gusmao Filho, 1995)

Lobo, Ferreira e Albiero (1994) documentaram medi¢cdes de recalques em um

edificio de concreto armado na cidade de Bauru, SP, constituido de um pavimento

térreo de garagem, primeiro andar e dez pavimentos tipos, com fundag¢des profundas
em tubuldes.

Os recalques de todos os pilares foram medidos desde agosto de 1994, logo
apO0s a concretagem da primeira laje do andar tipo e desforma dos pilares do

pavimento térreo. O ultimo levantamento foi realizado em agosto de 1996.

Foi observado que, apesar do edificio apresentar relativa simetria em planta,

tal simetria n&o foi verificada nos valores dos recalques.

Nas regibes de maiores recalques, ocorria acumulo de aguas pluviais durante

a época de chuva, pois houve escavagdo de aproximadamente dois metros para se
fazer o subsolo.

O maior umedecimento nessa regido pode ter provocado reducdo na

resisténcia lateral ao longo do fuste, com aumento da parcela de carga na base e

a7
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consequente aumento de recalgues nessas regibes. Lobo, Ferreira e Albiero

associaram tal fato a colapsibilidade do solo de Bauru.

Danziger et al. (2000) apresentaram medidas de recalques, desde o inicio da
construcdo, para um prédio com fundagcdes em estacas tipo Franki, na cidade do Rio

de Janeiro.

Os resultados mostraram que, mesmo se tratando de uma obra em fundacdes
profundas assentes em areia, 0s recalques continuaram a ocorrer apos o término da
construgdo e a ocupacgdo do prédio, embora de menor importancia, indicando a

ocorréncia da fluéncia do solo.

Também foi constatada a uniformiza¢do dos recalques e a redistribuicdo das
cargas, a medida que a construcdo avancava, em funcdo da interacdo solo-

estrutura.

Costa (2003) analisou um edificio, no Rio de Janeiro, com fundacao profunda
em solo estratificado, a partir de medi¢cdes de recalques acompanhados desde o

inicio da construcéo.

Ele estudou a redistribuicdo de cargas nos pilares, quando se considera a
interacdo solo-estrutura, a uniformizagdo de recalques, bem como a previsdo do

comportamento da estrutura e o do desempenho global da obra.

Russo( 2005) apresentou resultados de medidas de carga e de recalque em
20 pilares contiguos de uma estrutura pré-moldada de concreto armado, composta
de um pavimento térreo, trés pisos tipos e cobertura. Essa estrutura, executada na
cidade de Curitiba, era apoiada em fundac¢des do tipo estaca cravada. Os recalques

foram medidos por meio de nivelamento 6tico de precisdo, e as solicitacdes normais
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em pilares foram avaliadas indiretamente por meio da variagdo de seu comprimento,

utilizando-se extensdmetro mecéanico removivel.

Utilizando metodologia proposta por Dunnicliff (1993), Russo (2005)
interpretou os valores de deformacédo medidos no extensébmetro mecanico, com a
consideragao das variacOes de fatores ambientais e a reologia do concreto, e
determinou as solicitagbes verticais nos pilares, obtendo uma boa concordancia

entre os valores medidos e os valores fornecidos pelo célculo estrutural.



50



51

3. ANALISE NUMERICA — MODELO ADOTADO

3.1 MODELOS BASICOS

Segundo Aoki & Cintra (2004), os modelos béasicos de andlise da interacao
solo-estrutura, que adotam como origem dos eixos de referéncia qualquer ponto
sobre a superficie indeslocavel, superficie da rocha sa ou superficie abaixo da qual

as deformacdes do macico de solos podem ser desprezadas, compreendem:

a) Dois corpos em equilibrio: a superestrutura, com contorno inferior limitado
pela superficie das bases dos pilares, e a fundacdo, com contorno limitado pela

superficie das bases dos pilares e 0 macico indeslocavel (figura 3.1):

- - superestrutura

+t ¢+ ¢
TR=—F

YR =

)

macico indeslocavel

Figura 3.1 — Modelo de equilibrio superestrutura e fundacéo (Aoki, 2004)
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b) Dois corpos em equilibrio: a estrutura, com o contorno limitado pela
superficie dos elementos estruturais de fundacéo, e o maci¢co de solos com contorno
limitado pela superficie dos elementos estruturais de fundacdo e o macico

indeslocavel (figura 3.2).

. F
v
& estrutura
YR=-F

resssEREREEN ssssEssERBERERERERRRRR RS

macico indeslocavel

Figura 3.2 — Modelo de equilibrio estrutura e macico de solos (Aoki, 2004)

c) Um so corpo em equilibrio: o sistema global formado pela estrutura e pelo

macico de solos, com contorno limitado pelo macico indeslécavel (figura 3.3):

R=-F
macico indeslocavel

Figura 3.3 — Modelo de equilibrio do sistema global (Aoki, 2004)
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O modelo (a), utilizado nas pesquisas de Chameki (1956), Moura (1995) e
Iwamoto (2000), considera o equilibrio no topo dos elementos estruturais de
fundacdo e utiliza processo iterativo: as forcas aplicadas nas fundacdes geram

recalques e estes geram, deslocabilidade da superestrutura e vice-versa.

Ja o modelo (c) trabalha considerando a estrutura total, formada por:
superestrutura, elementos estruturais de fundacdo e macico de solos. Nesta
metodologia, a superestrutura, os elementos estruturais de fundacado e o macico de
solos sdo, geralmente, modelados pelo método dos elementos finitos, ou a
superestrutura e o0s elementos estruturais de fundacdo sdo modelados por
elementos finitos, e 0 macico de solos, por elementos de contorno, com fizeram
Coda (2000) e Dimas (2009). As incognitas, constituidas pelas reacdes do solo ao
longo das superficies de contato solo-estrutura, sdo determinadas através da
compatibilidade de deslocamentos na interface estrutura-solo, com a utilizacdo de

convenientes elementos de interface.

3.2 MODELO ESTRUTURAL ADOTADO

Nesta pesquisa, empregou-se o modelo basico de interacdo solo-estrutura
comentado na secdo 3.1(b), em que a estrutura € o conjunto formado pela
superestrutura e pelos elementos estruturais de fundagédo, sendo estes ultimos

constituidos pelos blocos de coroamento das estacas e pelas estacas (figura 3.4).

Figura 3.4 — Representacao da estrutura (lwamoto, 2000)



54

A estrutura sera representada por um modelo de portico espacial, sendo seus
elementos formados por barras, idealizadas por seus eixos geométricos, e definidas

pela posicao de seus pontos nodais extremos.

Cada ponto nodal extremo da barra tera seis graus de liberdade no espaco

tridimensional, sendo trés translacdes (u;, Uy, U3) e trés rotacdes (Ug, Us, Ug).

A cada nO0 de extremidade da barra estdo associados seis esforcos
seccionais: forca normal, N; forca cortante segundo o eixo y, Vy; for¢a cortante
segundo o eixo z, V;; momento fletor de vetor representativo segundo o eixo y, My;
momento fletor de vetor representativo segundo o eixo z, M;; e momento de tor¢céo

T, como ilustrado na figura 3.5.

AMy u12$ pY12

AL ug A
9, Y10
My vz AT uga a9 U
zZ W AN M% - ug /
u u
/ | 8 M1 Ug
,,,,,,, _ st/ « A
u us
3? u\?
A %
P S 7, Uy
Uy 4
Referencial Global Referencial Local

‘IY

Figura 3.5 — Deslocamentos e esfor¢cos solicitantes em elemento de portico

espacial

Particularmente, os blocos de coroamento serdo definidos por um reticulado
plano, composto por barras rigidas interligando o topo das estacas e o pilar

correspondente.
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Na modelacédo da estrutura de edificios por elementos finitos de barra, faz-se

necessario representar o comportamento das lajes como diafragma rigido.

Para simular a acdo do diafragma das lajes, no modelo proposto, a rigidez a
flexdo das vigas no plano da laje € majorada até que ndo se verifiquem

deslocamentos relativos entre os nés de um mesmo pavimento.

A deducao da relacéo deslocamentos versus esfor¢os locais, para o elemento
de barra de portico espacial, encontra-se bem documentada, por exemplo, em
Soriano (2005). Seguindo a técnica do meétodo dos elementos finitos, matricialmente,

essa relacdo pode ser expressa por:

lKi,LJ{uL} :{aL} (3.2)
onde:

[KLLJ € a matriz de rigidez da barra i, relacionada ao seu referencial local;
{uL} € o vetor de deslocamentos nas extremidades da barra i;
{aL} € o vetor das ac¢des nas extremidades do barra i.

No apéndice (A) apresenta-se a matriz de rigidez, lKi’LJ, da barra de portico
espacial de forma expandida.

A relacdo entre os deslocamentos e as for¢cas externas do modelo estrutural &
obtida pela associacdo adequada das matrizes de rigidez de todas as barras. Esta
associacao consiste, inicialmente, na projecdo da equacao (3.1), definida no sistema

de eixo local da barra, para o sistema de eixos globais da estrutura (X, Y, Z).

Posteriormente, com todas as matrizes no mesmo referencial global, compde-

se a matriz de rigidez global da estrutura, a partir da relacao entre os deslocamentos
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locais e os globais.

Obtém-se, assim, a equacao matricial de equilibrio global da estrutura, relativa

a seus eixos globais:
[K {u} ={F} (3.2)
Nesta equagio:
[K] é a matriz de rigidez global da estrutura;

{u} € o vetor de deslocamentos nodais globais da estrutura;

{F} € o vetor de forcas nodais externas aplicadas na estrutura.

A equacao (3.2) pode ser particionada, considerando os graus de liberdade
associados aos noés das estacas e os graus de liberdade associados aos nos dos
demais elementos da estrutura, sendo que, para o equilibrio estrutural, tem-se:

Ko Kl fR] K Jud+ K. Jud

K. K. l|lu F [K Hu}+[K fu}

e

{R} (33)
{F.} (3.4)

es ee e

Nestas equacdes matriciais, tem-se:

[K$] submatriz de rigidez da estrutura, relacionando forcas em nés que
pertencem ao contato estrutura-solo, for¢as essas devidas a deslocamentos em nés
de contato estrutura-solo;

[Kse] submatriz de rigidez da estrutura relacionando forcas em nés de contato
estrutura-solo, devidas a deslocamentos em nés da estrutura, fora do macico de
solos;

[KES] submatriz de rigidez da estrutura, relacionando forcas em nds da

estrutura, fora do macico de solos, com deslocamentos em nés da estrutura, que
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pertencem ao contato estrutura-solo;

[Kee] submatriz de rigidez da estrutura, relacionando forcas em noés da

estrutura, fora do macigo, com deslocamentos de nés também fora do macico;

{u} vetor deslocamento dos nés da estrutura, que pertencem ao contato

estrutura-solo;

{u} vetor deslocamento dos nés da estrutura, fora do macico de solos;
{R} vetor de forcas reativas do macico de solos na estrutura;

{F.} vetor de forcas externas aplicadas em nés da estrutura, fora do macigo

e

de solos;

Esse particionamento pode ser visualizado no esquema da figura 3.6.

Fe
e = e
Fe < € <
e = e
e = e e e E@
S (R |
o = o st st sm
s = =
< € < Rs=—Fe
e e e e e e
s s s =0 =20 Tl
S Sl =y Sl
s s = = Sl =
Rs=-fe Rs=-Fe
macico indeslocavel macico indeslocavel

Figura 3.6 — Discretizacdo da estrutura e do macico de solos
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Considerando o macico de solos como material elastico linear, € possivel
determinar uma matriz de rigidez que associe deslocamentos e forcas no seu

interior.

A matriz de rigidez do solo, [S$], € obtida com a inversdo da matriz de

flexibilidade do solo, [M$], determinada pelas equagdes de Mindlin (1936), para

meio continuo, homogéneo, isotropo e semi-infinito. Assunto apresentado na

préxima secao.

Sendo, entao, [SS] a matriz de rigidez do solo associada aos pontos nodais

das estacas do modelo, pode-se escrever:

[s.fu}={-R} (3.5)

Substituindo-se a equacédo (3.5) em (3.3) e fazendo-se algumas operacdes

matriciais, chega-se a equacéao:

[Kfud+[K Hu} = [sKu} (3.6)
[KHugd+[ScKud+[K Ju} =0 (3.7)

(K] +[SlRut + K Ju} =10} (3:8)

E reescrevendo o sistema apresentado em (3.3) e (3.4), fica-se com:

R e o
o =)

Este sistema representa a equacdo de equilibrio global da estrutura,

considerando a compatibilizagcdo dos deslocamentos nos pontos nodais de contato
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estaca-solo.

Se a condicdo de compatibilidade, anteriormente descrita, elimina a
possibilidade de movimento de corpo rigido, da estrutura como um todo e de
qualquer uma de suas partes, o sistema (3.9) tera solugcéo Unica, e os esforgcos em
cada barra poderao ser obtidos pela equacao (3.1).

Do ponto de vista fisico, pode-se interpretar que o papel da matriz [S$] na

equacéo (3.9) é o de introduzir vinculagdes no modelo estrutural.

Se, por exemplo, a matriz de rigidez do solo, [SSS], s6 tem termos na sua

diagonal, entdo, de acordo com a equacédo (3.5), a reacdo do solo em um ponto
nodal de contato com a estaca € proporcional apenas ao deslocamento nesse ponto.
Esse caso patrticular corresponde ao modelo de Winkler (1867) apud Velloso (2004),
no qual a interacdo solo-estrutura € representada por molas independentes,

dispostas em cada ponto nodal de contato estaca-solo.

No modelo proposto, a matriz de rigidez do solo tem termos nao nulos fora da
diagonal, e, portanto, a reacdo do solo em um ponto nodal depende dos

deslocamentos de todos os pontos nodais de contato estaca-solo.

Utilizando-se a relagéo [SS]_1=[M$], na qual [M_] é a matriz de

flexibilidade do solo, a equacéo (3.9) pode ser expressa diretamente por:

K K. lul |F (3.10)

Embora essa alternativa use diretamente a matriz [M §], ela nédo é vantajosa

do ponto de vista computacional, uma vez que se quebra a simetria da matriz de

rigidez global da estrutura.



60

A utilizacdo da equacao (3.9) exige a inversdo da matriz de flexibilidade do
solo, porém ela é mais interessante uma vez que € preservada a simetria da matriz
de rigidez global do modelo, e ainda permite a aplicacdo desta técnica de

representacao da interacao solo-estrutura em analises ndo-lineares e dinamicas.

3.3 OBTENCAO DA MATRIZ DE FLEXIBILIDADE DO SOLO

Neste item consideram-se: as equacfes de Mindlin (1936) para calculo de
deslocamentos no solo, exemplos de sua aplicagdo, procedimento para o caso de
solos estratificados, o0 método de Aoki-Lopes (1975) para integracdo das equacdes

de Mindlin e a montagem da matriz de flexibilidade.

3.3.1 EQUACOES DE MINDLIN

Para calculo dos deslocamentos provocados por uma for¢a vertical pontual P
e por uma forga horizontal Q, as quais podem estar aplicadas em qualquer ponto do
interior do meio semi-infinito, tém-se as equacdes propostas por Mindlin (1936), que
considera o solo como material eldstico, homogéneo e isétropo (figura 3.7). Para

cada tipo de forca, vertical ou horizontal, ha um conjunto de equacdes:

Em Planta

Y% N Superficie

X *
N

Bix,y,z>
+y 2 >1/8

Figura 3.7 — Forcas no interior de um espago semi-infinito (Mindlin, 1936)



a) Para forca vertical P aplicada, tém-se:

Pr

z-c . (3-4)(z-c) 41-v)1-2w) N 6cz(z + c)

" T1e0-v)| R R R(R+z+0) R
[3-4y L81-v)-(3-4) , (z-0) +’
y-_ P R R, R
© 167G -v) +(3—4|/)(z+c)2—Zcz+6cz(z+c)2
u, =u sen®
u,=u, cosO
b) E para forca horizontal Q:
[ (3-4) L1 x, B 202(1_3x2)+
.. Q | R RR R R K
" 167G(-v)|, AL-VA-2) X )
| R+z+c R(R +z+0)

u =
Y 16mG(1-v)

. Qy {i+(3—4v)_602_4(1—1/)(1—21/)}

R R

R, R(R +z+c)°

Qx z-c, (3-4v)(z-¢c) _6cz(z+c) , 4L-v)(1-2)
R,(R, +z+c)

% T leea-r)| R R

Nesses dois conjuntos de equacdes:
U, € o deslocamento radial;

U, é o deslocamento na diregéo x;

U, € o deslocamento na direcao y;

R
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(3.11)

(3.12)

(3.13)

(3.14)

} (3.15)
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U, € o deslocamento na diregéo vertical z (recalque);

© é o angulo entre a direcédo do deslocamento radial e a direcéo x;

V é o coeficiente de Poisson;

E
G é o0 médulo de elasticidade transversal do macico, sendo G =——;
2@+v)
E é o médulo de elasticidade longitudinal do macico;

P é a forca vertical atuante;

Q é aforga horizontal atuante;

Salienta-se que as expressdes de Mindlin (1936) estdo definidas para um

sistema de eixos locais.

3.3.2 APLICACAO DAS EQUACOES DE MINDLIN

Apresentam-se exemplos de aplicagéo direta das equacdes de Mindlin, nos
guais analisam-se o0s deslocamentos verticais (recalgques) e os horizontais em
pontos do solo, ora na superficie, ora no interior. Primeiro, considera-se uma forca
Vertical P = 100 kN, aplicada a 1 m da superficie e, posteriormente, uma forga
horizontal Q = 100 kN, aplicada na mesma posi¢céo de P, apontando para direita,
conforme ilustra a figura 3.8. Admite-se que o solo possua médulo de elasticidade

transversal 38.461 kN/m? e coeficiente de Poisson 0,3.

Quatro casos sao analisados: 1a, 1b, 2a e 2b.
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Superficie S
5 P=100KkN
R=100kN
T 4 G=38461 kN/mé
. v=0,3
H%% s 88
B S5.0m
Em Planta

12 3 4[5

Figura 3.8 — Forca vertical P e horizontal Q aplicada no interior do solo

Caso la — Recalques (w) e deslocamentos horizontais (u) na superficie S;
(z=0), para a forca vertical P=100 kN, aplicada a 1 m da superficie (figuras 3.9 e

3.10, respectivamente):

DESLOCAMENTOS (W) - CARGA VERTICAL

Figura 3.9 — Recalques (mm) na superficie S;, para forca vertical
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Na figura 3.9, pode-se observar, como era de se esperar, que 0 mMaximo
recalque (w = 0,50 mm) ocorre sob o ponto de aplicacdo da forca, com os valores

diminuindo a medida que se afasta desse ponto.

DESLOCAMENTOS (u) - CARGA VERTICAL

0,15 4

Figura 3.10 — Deslocamentos horizontais (mm) na Superficie S; para forca vertical

Os deslocamentos horizontais apontam para o centro do ponto de aplicacéo
da forca (figura 3.10), assumindo valores maximos 0,10 mm e -0,10 mm

respectivamente a -1 m e a +1 m do ponto de aplicacéo da forca.

Caso 1b — Recalques (w) e deslocamentos horizontais (u) na superficie S;
(z=0), para forca horizontal Q=100 kN, aplicada a 1 m da superficie, (figura 3.11 e

3.12, respectivamente):

DESLOCAMENTOS (W) - CARGA HORIZONTAL X

-0,06 1

R
™
./

(o)
8
™~
/

(o)

S 5 4 3 2 4 D 1 >\f ] 5 6
| P— . . . . 1

/
Tl

0,06 -

Figura 3.11- Deslocamentos verticais (mm) na Superficie S;, para for¢a horizontal
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Na figura 3.11, nota-se que os deslocamentos sdo descendentes, a esquerda
do ponto de aplicacédo da forca, e ascendentes, do lado contrario, sendo que seus

valores vao diminuindo, a medida que se afasta do ponto de aplicacdo da forca.

DESLOCAVMENTOS (u) - CARGA HORIZONTAL X

0,30 1

-2k,

015 N

U, 1o

/ 0,101 ~——_

fo)
]

P
3

Figura 3.12 — Deslocamentos horizontais (mm) na Superficie S; para for¢ca horizontal

Ja os deslocamentos horizontais caminham na mesma direcdo da forga

horizontal (figura 3.12) com valores decrescentes do centro para as extremidades.

Caso 2a — Recalques (w) e deslocamentos horizontais (u) na superficie S, (z =
2 m) para forca vertical P = 100 kN, aplicada a 1 m da superficie (figura 3.13 e 3.14,

respectivamente).

DESLOCAMENTOS (W) - CARGA VERTICAL

(o)
R

D

/|
foR )
B & B
N\

o 56
&
\

Figura 3.13— Deslocamentos verticais (mm) na Superficie S,, para forca vertical
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Pode-se observar, na figura 3.13, que os deslocamentos verticais tém o
mesmo comportamento do exemplo (1a) s6 que com valores 35% menores. Na
figura 3.14, verifica-se que, para os deslocamentos horizontais, os valores sdo 65%

menores que os do caso (1a), e caminham do centro para as extremidades.

DESLOCAMENTOS (u) - CARGA VERTICAL

=1/
1/ N

-6 -5 “ -3 2 =il D L
-0,

A%
w
N
a
)]

D

63
044

0
NS
-0,

Figura 3.14— Deslocamentos horizontais (mm) na Superficie S,, para forca vertical

Caso 2b — Recalques (w) e deslocamentos horizontais (u) na superficie S, (z
= 2 m), para a forca horizontal Q=100 kN, aplicada a 1 m da superficie (figuras 3.15

e 3.16, respectivamente).

DESLOCAMENTOS (W) - CARGA HORIZONTAL X

Figura 3.15— Deslocamentos verticais (mm) na Superficie S,, para for¢a horizontal
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Pode-se observar, na figura 3.15, deslocamentos ascendentes do lado
esquerdo da forca, e descendentes do lado contrario, sendo que seus valores vao
diminuindo a medida que se afasta da forca e sdo 50% menores que os do caso

(1b).

DESLOCAVENTOS (u) - CARGA HORIZONTAL X

0,20 1

fa¥l]

N

Azl TN

V4 0,14
012 \
0,10 1

008
U,00

6,66
0,04 1
0,02 1

a-06-
O 00

Figura 3.16— Deslocamentos horizontais (mm) na Superficie S, para for¢ca horizontal

Os deslocamentos horizontais (figura 3.16) caminham na mesma direcao da
forca horizontal, com valores decrescentes do centro para as extremidades, e séo

28% menores que os do caso (1b).

3.3.3 SOLOS ESTRATIFICADOS

Para o caso de macicos estratificados e espessura finita, ja que Mindlin (1936)

considera o meio semi-infinito, Aoki e Lopes (1975) sugerem adotar o procedimento
de Steinbrenner (1934), no qual o recalque (U,, w ou r) pode ser obtido a partir da

consideracao de espessura infinita, pela diferengca entre o recalqgue no ponto em

estudo e o ponto onde se considera a superficie indeslocavel (figura 3.17).
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a Ip
VLTI VALY W Tb
Biajivasy TITRRANEIN o= 7 WOSYT TUEESE
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Camada 1 i i Camadal |
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(a) Recalque final (b) (c)

Figura 3.17 — Procedimento de Steinbrenner (1934) para solos estratificados

(lIwamoto, 2000)

Calcula-se o recalque r” na profundidade “i” no nivel entre a superficie e o
indeslocavel e o recalque r;, na profundidade “h”, escolhida como nivel

indeslocavel. Como neste nivel o recalque é teoricamente nulo, qualquer recalque

no nivel “i” acima sera obtido pela diferenca entre os recalques dos dois niveis:

(3.16)

L=r"-r

A proposicao de Steinbrenner (1934) pode ser generalizada para 0 caso em
gue existam varias camadas antes do indeslocavel. Faz-se o calculo de baixo para
cima. Admite-se que todo solo, do indeslocavel para cima, seja do mesmo material
da camada 2 (figura 3.17b). Em seguida, calcula-se o recalqgue no nivel do

indeslocavel e, depois, no topo da camada 2. O recalque dessa camada sera:

(3.17)

r,=r"-r
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O procedimento é repetido transladando-se o indeslocavel para o topo da
camada ja calculada. Utilizando-se as caracteristicas do solo imediatamente acima,

calcula-se o recalque r, (figura 3.17c). O recalque no nivel de aplicagdo da carga

sera obtido pela superposicéo dos recalques das camadas (figura 3.17a).

Chega-se, entdo, ao recalque total na base da estaca “i"

=rg+r, (3.18)

onde: r, ¢é o recalque da base da estaca “i", formado pela somatoria de

sl
todos os recalques de n camadas abaixo do nivel da base da estaca, calculados,

como exposto anteriormente, pelas equacdes de Mindlin, com a consideracdo de

Steinbrenner; e a parcela r_, que corresponde a deformacédo eléstica do fuste,

pi

calculada pela lei de Hooke, a partir do diagrama de esfor¢co normal da estaca.

3.3.4 METODO AOKI-LOPES (1975) - INTEGRACAO DAS EQUACOES

DE MINDLIN

Segundo Aoki-Lopes (1975), as forcas verticais que um grupo de estacas
transmitem ao solo podem ser decompostas em um sistema equivalente de forcas
concentradas, cujos efeitos sdo superpostos para determinacdo de recalques em
pontos determinados. O método utiliza as equacdes de Mindlin (1936), porém

reescritas de tal modo a permitir a integragcdo numerica.

A forca na base da estaca, admitida uniforme, € transformada em um
sistema estaticamente equivalente de for¢cas pontuais, atuando em cada uma das

subareas divididas em n; x n; partes iguais, sendo que n; € o numero de divisdes da
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circunferéncia e n, 0 niumero de divisbes do raio da base Ry, (figura 3.18b).

A forca Py, atuante na base da estaca € subdividida em cada subarea:

Pij= P; aplicado no ponto [;j na profundidade c=Z (figura 3.18b)
2

Os indices i, j servem para indicar a posi¢cao de cada sub-area.

< 0 6 X : b4
3 R,
i L‘ b |:I LZZA
Zy |
i A
i -
B _L.(‘_l_ ___________ E
Y Rij
7 Z

(b)

Figura 3.18 — Divisdo da base em n; x n, subareas (AOKI-LOPES, 1975)

A distancia R; entre o ponto aplicado P;je o ponto B, onde se quer o

recalque, é (figura 3.18b):

R =|R,*+(z-¢)* z=Zs (3.19)

Ri; € a distancia projetada no plano XY entre o ponto de aplicagdo P;; e

o ponto B (figura 3.18a):
R, = (RO2 +p% = 2R, cos,[z’i)y2 (3.20)

Onde: R, :[(XA—XB)2+(YA—YB)2]% (3.21)
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2N R [ (. N
0= [ivi-(i-2yi-1] (3.22)
B = 180 (2i -1) (3.23)
n
=180 :(Ejrd (3.24)
noon

A forca no fuste da estaca € admitida com distribuicdo linear. A
circunferéncia de raio Rs é subdividida em n; partes iguais, e o trecho do fuste entre
as profundidades D; e D, é subdividido em n3z partes iguais. Os indices ik

correspondem a posigéo do ponto lix da superficie do fuste (figura 3.19).

A forga P aplicada na profundidade cx que varia entre D; e D, é:

S G Dl)[zn— 2Ly fz)} (3.25)
2n, n,
X x Y
“ ', TD}I fl s
! — P;
D (D;-Dy)/ns %
¥ ,f” 181 \ Ly g ‘Z'A
Xat---- J:‘_,.‘f“"‘frt:-""‘.A ) Zs l A
B I’X\R’\ﬂ ! 4 /’/
XBW E+ h}( ¥E'_/ fz// o R1 |
5 - LT . ~ I;g___.l
Z YB Yr\ “ 2 B RI

Figura 3.19 — Divisdo do fuste da estaca em n; x nz subareas (AOKI-LOPES, 1975)

A distancia Ry, entre o ponto em que € aplicada P;x na profundidade cy

e 0 ponto B onde se quer o recalque, é:
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R=yR*+(z-¢ ) z=zs (3.26)

O valor de R; é a distancia projetada no plano XY entre os pontos de
aplicacao de forca P;x e 0 ponto B onde se procura o recalque:

R = (R% +R% - 2R R c0s3 ) ? (3.27)

Rs € 0 raio do fuste e Ry é a distancia projetada no plano XY entre o

ponto A, centro da base, e o ponto B.

Obtém-se os recalques devido a aplicagdo de um conjunto de forgas verticais
pontuais, em um ponto em estudo “B”, pelo somatorio de recalques devido as forcas
verticais atuantes nos fustes de um grupo de estacas e o somatério dos recalques

devido as forgas verticais atuantes nas bases de um grupo de estacas.
3.3.5 MONTAGEM DA MATRIZ DE FLEXIBILIDADE

Expressa-se a matriz de flexibilidade do solo [M S] por:

0 O, - O,
0, O, 0,

[MS]: 21 22 2n (3.28)
0, O, .. O]

O coeficiente 6”. representa o deslocamento na direcdo | para uma forca
unitaria aplicada na direcdo | .

7

A matriz de flexibilidade é montada percorrendo-se todos os nés da
discretizagdo da estrutura, comuns ao solo e as estacas, e na sequéncia de
numeragcdo global dada aos nés das estacas. Para cada nd da estaca sao

considerados trés graus de liberdade, correspondentes aos deslocamentos nas
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direcbes x, y e z. Os graus de liberdade correspondentes as rotacdes ndo foram

considerados na montagem da matriz de flexibilidade do solo.

Os termos 6,J séo obtidos aplicando-se uma forgca unitaria na direcdo | e

calculando-se, atraves da equacdes de Mindlin (1936), combinadas com 0 processo

de Steinbrenner (1934), o deslocamento na direcéo i .

Para contornar a singularidade dada pelas equac¢tes de Mindlin (1936), para
calculo de deslocamento no préprio ponto de aplicagdo da forca, dividiu-se, para
cada no do fuste da estaca, a for¢a unitaria em quatro partes iguais a 0.25, aplicadas
na face externa do fuste, ou seja, a uma distancia correspondente ao raio do fuste

da estaca, em cada dire¢cdo, como se visualiza na figura 3.20.

Como o solo é considerado com comportamento elastico, resulta valido o

principio da reciprocidade, para o qual 5” = 0. , ou seja, a matriz de flexibilidade do

i
solo [M SS] sera simétrica, sendo essa simetria preservada na matriz de rigidez do

solo [S_].
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Figura 3.20 — Discretizacao da for¢ca unitaria nos nos da estaca

3.4 COMPATIBILIZACAO GEOTECNICA DA ANALISE

Este item considera a transferéncia de forca estaca-solo e a compatibilizacéao

da solucéo elastica com o modelo geotécnico de transferéncia de forca.

3.4.1 TRANSFERENCIA DE FORCA ESTACA-SOLO

O problema da interacdo solo-estrutura apresenta elevado grau de
indeterminacdo ou de hiperestaticidade, uma vez que as reacfes de apoio séo
continuamente distribuidas ao longo do fuste e da base da estaca (Aoki, 1997). Essa
indeterminacéo pode ser levantada se for conhecido o mecanismo de transferéncia

de forca vertical estaca-solo.
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Um modelo simples de transferéncia de forca da estaca isolada para o macico
do solos, no caso em que o comportamento € governado pelo solo, encontra-se em
Aoki (1975), que considera conhecidos os diagramas de atrito local Q(z), atrito lateral

Pl(z), forca normal N(z) e recalque &(z) (figura 3.21).

Atrito Atrito Forga normal Recalque
P local total p s | Bp

Pp | PI Pl Pp

Figura 3.21 — Diagrama de transferéncia de forca: estaca isolada (Aoki, 1997)

Pl(2) = JZ'Q(z)dz; N@)=P-Pl(z) e &o=5s+3,

L+C

A transferéncia de forca de compressdo Ni da estaca “i” para o solo, da-se
basicamente por meio de duas parcelas: atrito ao longo do fuste e efeito de ponta da

estaca.

Ao longo do fuste, pequenos movimentos relativos entre a estaca e o solo dao
origem a tensdes de cisalhamento e, portanto, a forga lateral Pl. Na ponta da estaca,

a pressao de contato com o solo provoca o aparecimento da for¢a de ponta Pp.

As parcelas de resisténcia de ponta (Pp) e de atrito lateral (Pl), bem como a
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distribuicdo deste ao longo do fuste da estaca, na ruptura podem ser calculadas por
meétodos de capacidade de carga em estaca, como AOKI-VELLOSO (1975). Os
meétodos de capacidade de carga baseiam-se nos resultados de sondagem a
percussao, nos tipos de solo e no tipo de estaca. Portanto, sé podem ser aplicados

aos tipos de estacas e as regides geotécnicas para os quais foram estabelecidos.

Dependendo do nivel de forca P, aplicada na estaca, o diagrama de atrito
local Q(z) pode ndo ser compativel com o atrito local na ruptura. Uma solucdo
simples para o problema foi apresentada por Aoki (1997), que determina o0s

diagramas de atrito Q(z) e a for¢a Pp, a partir dos fatos experimentais:

- 0 atrito total na ruptura Pl é quase completamente mobilizado para pequenos
deslocamentos do topo da estaca, 4 mm a 10 mm, aparentemente independente do

tipo ou da dimensé&o da estaca,;

- a resisténcia de ponta na ruptura Pp € mobilizada para grandes
deslocamentos, sendo dependente das dimensdes da estaca, ou seja, 8% do

didmetro para as estacas cravadas e até 30% para as estacas escavadas.

Observa-se que o atrito lateral € mobilizado antes da for¢ca na base, podendo-
se admitir, de forma simplificada, que a reacdo na base da estaca so se inicia apos a

total mobilizacao do atrito lateral.

Para a forca aplicada P, aplicada na estaca, maior que o atrito lateral total na
ruptura e menor que a carga de ruptura PR, admite-se que toda resisténcia lateral é

mobilizada no fuste, e a diferenca vai para base da estaca (figura 3.22a):
Pp=P— Pl
O diagrama de for¢a normal na profundidade z da estaca é:

No(z) = P - PI(2)
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Para forca aplicada P menor que o atrito lateral total na ruptura, os recalques
seriam de alguns milimetros, e toda forca seria suportada pelo fuste. Portanto, na

ponta da estaca, resultaria Pp = 0.
Tém-se, entédo, duas hipoteses:

- admite-se a distribuicdo parcial da forca, a medida que se vai vencendo a

resisténcia lateral maxima ao longo do fuste (figura 3.22b);

- ou admite-se que a distribuicdo se manifeste ao longo do fuste da estaca,

redistribuindo as forcas (figura 3.22c).

O diagrama de transferéncia de forca vai depender somente do conhecimento
do diagrama de ruptura estaca-solo e da for¢ca no topo da estaca. O problema deixa

de ser indeterminado e o diagrama de transferéncia de forca passa a ser conhecido.

D T I e S i S e

o
=

PI

_U_
s
¥l

N, (z) =P - PL(z) N, (z)=P[1-PI(z)/PL]
(a) (b) (e)

Figura 3.22 — Modelo de transferéncia de carga (Aoki, 1997)
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3.4.2 COMPATIBILIZACAO DA SOLUCAO ELASTICA COM O

MODELO GEOTECNICO DE TRANSFERENCIA DE FORCAS

Para haver compatibilizacdo geotécnica entre o0 modelo numeérico proposto e o
comportamento real de transferéncia de forcas estaca-solo, tém-se duas

possibilidades:
Caso 1 - Estaca trabalhando somente por atrito

Neste caso em que a resisténcia é toda por atrito lateral, ndo havendo a
parcela relativa a ponta, optou-se por trabalhar com a hipétese de redistribuicdo de

forcas de atrito lateral ao longo do fuste da estaca, P< —PlI (figura 3.22c). No modelo

proposto, as forcas verticais em nos pertencentes aos fustes das estacas sdo
desconhecidas. Como consequéncia, todos os pontos do fuste sdo compatibilizados

com os deslocamentos do solo.
Caso 2 — Estaca trabalhando com atrito maximo e resisténcia de ponta

A resisténcia por atrito lateral maxima € conhecida, tendo-se como valor
desconhecido sua resisténcia de ponta. Entdo, no modelo proposto, os nds da
estrutura pertencentes aos fustes das estacas possuem forcas conhecidas aplicadas
em seus nés, representando as forcas de atrito lateral, e as forgas verticais nos nés
das pontas das estacas sdo valores a serem determinados na analise. Como
conseqiéncia, s6 os pontos da base da estaca sdao compatibilizados com os
deslocamentos do solo. Os pontos do fuste recebem as agdes verticais

correspondentes ao atrito lateral.
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3.5 FLUXOGRAMA DO PROGRAMA COMPUTACIONAL

o fluxograma do codigo computacional

nesta secao,

Apresenta-se,

desenvolvido (figura 3.23), que faz a analise estatica linear de pértico espacial, com

de considerar ou ndo a interacdo solo-estrutura. Esse coédigo foi

a opcao

denominado PEISE (Portico Espacial com Interacdo Solo-Estrutura).
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Figura 3.23 — Fluxograma do cddigo computacional PEISE
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Para geracdo da matriz de flexibilidade do solo, fez-se um outro programa em
separado, de modo a permitir outras aplicacdes de analise, como por exemplo
recalques e deslocamentos horizontais de grupo de estacas, utilizando o processo

AOKI-LOPES (1975). Na figura 3.24, mostra-se o fluxograma desse outro programa

desenvolvido.

MONTAGEM DA MATRIZ DE
FLEXIBILIDADE DO SOLO-MINDLIN

ENTRADA DE DADOS

—> CARACTERISTICAS DAS CAMADAS DE SOLO
—=> PONTOS NODAIS DE CONTATO ESTACA SOLO

MONTAGEM DA MATRIZ DE
FLEXIBILIDADE DO SOLO

UTILIZANDO AS EQUAGOES DE MINDLIN
E O PROCESSO DE STEINBRENER

RESULTADOS
MATRIZ [I\/Iss]

ARMAZENADA EM
EM ARQUIVO.

Figura 3.24 — Fluxograma do programa que monta a matriz de flexibilidade

3.6 EXEMPLOS DE APLICACAO DO METODO NUMERICO

Os exemplos apresentados a seguir foram elaborados como forma de validar

os resultados encontrados pelo programa desenvolvido e mostrar sua aplicagcdo em

problemas praticos de engenharia.
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3.6.1 EXEMPLO 1- NOVE ESTACAS IMERSAS EM UMA CAMADA

FINITA

Ribeiro (2009) analisou a interacdo de nove estacas cilindricas com uma
camada finita de solo, sendo este discretizado por elementos de contorno e por
elementos de contorno infinitos, e as estacas, por elementos finitos. Em seguida
compararam-se seus resultados com os obtidos por outros autores. Também foi

observada a influéncia de uma estaca sobre as outras.

As estacas encontram-se espacadas de 4 m, apresentando modulo de
elasticidade de 2 x 107 kN/m?, diametro de 1,273 m e comprimento de 20 m. No topo
de cada estaca, é aplicada uma for¢a vertical de 100 kN. Representa-se o0 solo como
meio infinito nas dire¢des radiais, com 30 m de espessura, médulo de elasticidade
2,5 x 10* kN/m? e coeficiente de Poisson 0,45 (figura 3.25).

10 2010

4m|
1203 30 z(_;;ftz?s m

4m| 3
=10 2010 .
E.= 2x107 kMN/m?

F =100 kN

E, = 2,5x10% KN/m?

71 v,=045
20m "

30m

base rigida L]
aanm

Figura 3.25 — Nove estacas imersas na camada finita (Ribeiro, 2009)

Pode-se visualizar na figura 3.26 a representacédo grafica da entrada de dados

no programa, para o modelo analisado.
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Figura 3.26 — Discretizagéo da estrutura analisada

Na figura 3.27, extraida do trabalho de Ribeiro (2009), é apresentado o
deslocamento vertical da estaca central, de nUmero 3, juntamente com o resultado
de outros autores. Pode-se verificar que o deslocamento no topo da estaca é de

0,865 mm, segundo Ribeiro (2009).
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Deslocaments estaca central (m)
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Figura 3.27 — Deslocamento vertical da estaca central (Ribeiro, 2009)

No método numérico proposto, encontrou-se o valor 0,853 mm para o
deslocamento no topo da estaca central, como pode ser visto na figura 3.28. Esse
valor corresponde a 98,6% do obtido por Ribeiro (2009), observando-se uma boa
concordancia entre eles. A mudanca de sinal do deslocamento, no modelo

implementado, € mera questdo de escolha de referéncia positiva para 0s eixos

(figura 3.28).
Dz
-0,90 -0,88 -0,85 -0,83 -0,80
0,00
-2,00
-4,00
-6,00
-8,00

-10,00 \
-14,00 \

-16,00

Figura 3.28 — Deslocamento vertical da estaca central
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Para estaca de canto, a numero 1, Ribeiro (2009) encontrou deslocamento no
topo da estaca 0,689 mm, e na metodologia proposta resultou 0,680 mm, guardando

a mesma relacéo de 98,6% entre os valores relativos aos dois métodos.

Nas figuras 3.29 e 3.30, apresentam-se o0s resultados de deslocamentos
verticais, horizontais e de momentos fletores da estaca de canto, estaca 1,

encontrados na metodologia proposta.

Neste exemplo, fica bem visualizada a influéncia de uma estaca sobre a outra.
As estacas de canto tendem a se deslocar horizontalmente para a estaca central,
com valores de deslocamentos verticais da ordem de 25,5% menores que o0 da

estaca central.

Dz Dx
-0,7 -0,675 -0,65 -0,625 -0,6 -005-0003 0O 003 005 008 01 013 0,15
0,00 T 0,00 T T T
-2,00 J 200 /
o | w| | | /
-6,00 1 -6,00

aco | aco /
/

-10,00 -10,00

-12,00 -12,00 /

-14,00 \ -14,00

-16,00 \ -16,00 /

-18,00 \ -18,00
\ -20,00 /

Figura 3.29 — Deslocamento vertical e horizontal da estaca 1
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Figura 3.30 — Momentos fletores na estaca 1

3.6.2 EXEMPLO 2 - NOVE ESTACAS IMERSAS EM UMA CAMADA

FINITA, COM BLOCO DE COROAMENTO

Neste exemplo, aplicaram-se os mesmos dados do exemplo 1, mas com a
introducéo de um bloco de coroamento, para analisar o efeito do grupo de estacas.
O bloco de coroamento foi discretizado por barras rigidas ligadas entre si e com as

estacas. A figura 3.31 mostra o modelo implementado.

Percebe-se, nos resultados da andlise, deslocamentos verticais no topo das
estacas de mesmo valor, w = 0,711 mm, mas os esfor¢os nas estacas variaram com
valores de 128,12 kN para as estacas E1, 86,07 kN para as estacas E2 e 43,24 kN

para a estaca central, totalizando 900 kN, (4x128,12 + 4x86,07 + 43,24 = 900 kN).
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Figura 3.31 — Modelo com bloco de coroamento de nove estacas .

Verifica-se, com este exemplo, que ndo é recomendavel a utilizacdo de
estacas centrais no projeto de blocos de coroamento. A solucéo ideal é aquela com
estacas dispostas nos veértices de poligonos regulares, garantindo a distribuicdo

uniforme de forga vertical entre as mesmas.
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3.6.3 EXEMPLO 3 — PORTICO ESPACIAL

O portico espacial modelado foi retirado do trabalho de Zambrozuski et al
(1985). Ele possui dois pavimentos, sendo o primeiro a 1,0 m do nivel zero com
carregamento distribuido em suas barras horizontais de 10 kN/m nos dois primeiros
tramos e 20 kN/m no terceiro tramo, e o segundo a 4,0 m do nivel zero e
carregamento distribuido em suas barras horizontais de 15 kN/m nos dois primeiros
tramos e 20 kN/m no terceiro tramo. Cada barra vertical do pértico liga-se a uma
estaca. As estacas de numeracdo de nés 1 e 4 tém 6 m de comprimento, a de né 2

de 7,48 m e a de n6 3 de 8,48m, estando as mesmas representadas por molas de
rigidez K,. Os deslocamentos horizontais na diregéo x e y foram impedidos nos nés
1,2,3e4.

O macico de solos tem duas camadas: a primeira, a partir da superficie, uma
argila siltosa mole de 600 cm de profundidade, médulo de elasticidade 6.600 kN/m?

e coeficiente de Poisson 0,40; a segunda, com 19 m de extenséo, formada por uma

areia de modulo de elasticidade 40.000 kN/m? e coeficiente de Poisson 0,25.
O indeslocéavel foi considerado a 25,0m da superficie (figura 3.32).
As caracteristicas de material e secao das barras sao:
- Estaca: Area = 625 cm? ; E = 25000 MPa;

- Pilares: Secéo (30x30) cm no primeiro lance e (20x30) cm no segundo, E =

26000 MPa;

- Vigas: Secao (20x60) cm no primeiro pavimento e (20x40) cm no segundo, E

= 26000 MPa.
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Figura 3.32 — Portico espacial (Zambrozuski et al, 1985)

No trabalho de Zambrozuski et al (1985), o portico espacial € calculado com a
consideracdo da interacdo solo-estrutura com apoios elasticos, molas verticais. O

processo de calculo é iterativo:
- calcula-se o pértico e determinam-se as reagdes nos apoios elasticos, R ;

- com as reac0Oes calculam-se os deslocamentos verticais do conjunto estaca-
solo pelo método Aoki-Lopes (1975), (d);
- obtém-se as novas rigidezes dos apoios elasticos Kj =R /0, e recomeca

novo ciclo de andlise. O processo € concluido quando se alcanca a convergéncia

entre reagOes ou deslocamentos dentro da tolerancia estabelecida.



89

Na figura 3.33, apresenta-se o portico discretizado para analise no programa

PEISE.
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Figura 3.33 — Poértico espacial gerado no programa PEISE

Conhecidas as caracteristicas do maci¢o de solos, determinou-se o diagrama

de transferéncia de forca vertical estaca-solo, pelo método de Aoki-Velloso (1975),

para as trés estacas de comprimentos diferentes,

para poder verificar

a

compatibilidade geotécnica, obtendo-se para o somatério das forcas resistentes

laterais em cada estaca os valores mostrados na tabela 3.1.

Tabela 3.1 — Forcas resistentes laterais nas estacas

ESTACA | Y Pl
(cm) (kN)
E1/E4 600 50
E2 748 95
E3 848 125
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Procedeu-se a analise do pértico pelo programa PEISE, em duas etapas: na
primeira, analisou-se o portico sem a consideracdo da compatibilidade geotécnica,
encontrando-se, para forcas verticais totais nas estacas, valores que superavam a
resisténcia lateral. Na segunda etapa, entdo, consideraram-se as forcas laterais
redistribuidas ao longo das estacas, com seus valores conhecidos, mostrados na
tabela 3.2, e determinaram-se as novas reacdes de apoio, comparando-as com as

encontrados em Zambrozuski (1985), na sua terceira e Ultima iteracéo (tabela 3.2).

Tabela 3.2 — Reac0es de apoio nas estacas do portico

REACOES VERTICAIS NAS ESTACAS

(kN)
ETAPA 1 ETAPA 2
PEISE ZAMBROZUSKI PEISE
El 69,05 70,84 72,66
E2 130,66 127,74 126,71
E3 147,10 147,55 147,67
E4 88,28 88,83 88,05
2 435,09 434,96 435,09

A diferenca nas respostas obtidas, entre as duas metodologias que
consideram a interacdo solo-estrutura, € de 2,56% para a estaca E1, 0,8% para as

estacas E2 e E4 e 0,08% para estaca E3.

Constatou-se que o programa foi capaz de avaliar as forcas verticais nas

estacas com interacao solo-estrutura sem a necessidade de processo iterativo.



91

3.6.4 EXEMPLO 4 - PORTICO LONGITUDINAL DO TRECHO FINAL

DO VIADUTO METROVIARIO DE TERESINA-PI

Neste exemplo, analisou-se o portico longitudinal do trecho final do viaduto
metroviario, no ramal da Praca da Bandeira do Metrd de Teresina-Pl, desenvolvido
pela empresa Hugo A. Mota Consultoria e Engenharia de Projetos (2006). A

estrutura, em concreto armado, pode ser visualizada nas figuras 3.34 e 3.35.

O objetivo deste exemplo foi o de avaliar a capacidade do programa na

determinacao de esfor¢cos em estacas submetidas a agdes horizontais.

SECAO TRANSVERSAL

350 X 294 350

220 130 220

Figura 3.34 — Sec¢do transversal do viaduto metroviario
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Figura 3.35 — Estrutura independente de final de linha
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Tendo em vista que a parada do trem metropolitano se dava sobre o elevado,

foi necessario projetar um sistema de esbarro, no término da via-férrea.

A citada empresa, responsavel pelo projeto estrutural, concluiu pela adocao
do péara-choque de final de linha do tipo auto-frenante mével. Este sistema é
constituido por uma estrutura metdlica que transmite as acdes horizontais da colisdo
para as sapatas frenantes, que estao abracadas ao proprio trilho da via. O principio
de funcionamento do sistema é o da dissipacao da energia cinética do comboio, por
meio do atrito desenvolvido pelas sapatas, que se deslocam em contato com o trilho.

Ver o modelo do para-choque na figura 3.36.

Figura 3.36 — Modelo de para-choque auto-frenante mével de final de linha

O calculo da forca horizontal transmitida a estrutura depende do peso do
comboio e de sua velocidade. No caso dos trens urbanos, pode-se adotar para o

peso total do comboio 3000 kN e velocidade de 15 km/h, resultando nos seguintes
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valores fornecidos por um fabricante desse tipo de dispositivo:

Distancia da parada ...........cccoevvvvveveenvinnnnennnn. =8,8m
Comprimento do para-choque ....................... =3,0m
Comprimento minimo da via .........cccceeeeeeeennn. =8,8+3,0=11,8m
Forca horizontal maxima no choque .............. =480 kN

O projetista, conforme memoéria de calculo, adotou para analise desta
estrutura um modelo de pértico com a discretizacdo das estacas com deslocamentos
verticais impedidos nas bases e com molas horizontais, de rigidez crescente com a
profundidade, distribuidas ao longo do fuste. Adotou, portanto, um modelo de
Winkler. As estacas sao do tipo raiz com 410 mm de didmetro e 10 m de

comprimento.

Na figura 3.37, pode-se ver a discretizacdo adotada para analise da estrutura

pelo programa PEISE.

O macico de solos, conforme pode-se constatar nas sondagens a percussao
extraidas da memaria de célculo, é formado por duas camadas: a primeira, um silte
pouco argiloso com 5 m de profundidade a partir do topo das estacas e uma
segunda, uma areia fina siltosa de 3 m de extensédo, sendo esta a profundidade
limite do furo de sondagem. Adotou-se, entdo, para o silte um mébdulo de
elasticidade de 15.500 kN/m? e coeficiente de Poisson 0,4 e para a areia um médulo

de elasticidade 46.200 kN/m? e coeficiente de Poisson 0,4.

De forma a garantir a compatibilizacdo geotécnica, aplicaram-se os dados da
sondagem para determinacdo da capacidade de carga da estaca isolada pelo
método Aoki-Velloso (1975). Obteve-se para estaca de 10 m, uma resisténcia lateral

total de 870 kN.
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Figura 3.37 — Discretizacao do portico longitudinal no programa PEISE

Mostram-se, a seguir, 0s resultados para forgcas normais e momentos
mAaximos no topo das estacas de nés 12-22, 34-44, 56-66 e 78-88 pelo programa

PEISE e pelo modelo de Winkler usado pelo projetista estrutural (tabela 3.3).



96

Tabela 3.3 — Forca normal e momentos maximos no topo das estacas

WINKLER | PEISE | ERRO (%)

N (kN) 352,43 | 354,13 0,5

Mmax (KN.m) | 28,74 26,96 6,6

Pode-se observar, pelos resultados encontrados, que as estacas trabalham sé

por atrito lateral, para este valor de for¢a horizontal aplicada.

Na figura 3.38, visualizam-se o0s deslocamentos horizontais ao longo do

comprimento da estaca, e seus momentos fletores respectivamente.

Dx Mz

025 05 075 1 125 15 175 2 050 450 950 1450 1950 24,50
0,00 — 0,00 ' ' —
-1,001 // -1,00
200 / 200 { /
300 ( 300 H
-4,00 4,00
5,00 5,00
6,001 6,00
7,00 700 H
-8,00 I -8,00 H
-9,00 9,00
-10,00 -10,00

Figura 3.38 — Elastica da estaca no plano “xz”, deslocamento horizontal (mm)

e momento fletor na estaca, dire¢ao longitudinal (kN.m)
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3.6.5 EXEMPLO 5 — PORTICO PLANO

O objetivo deste exemplo foi o de avaliar alguns fatores influentes na interagéo

solo-estrutura, como deformabilidade do maci¢o de solos e comprimento de estacas.

Analisou-se um pértico plano de 5 pavimentos e dois pilares, ligados cada um
deles a um bloco rigido de duas estacas com comprimentos de 15m e 10m (figura

3.39), em trés situacdes distintas:

| - Portico engastado nos blocos de coroamento das estacas, modelo

convencional, sem considerag&o da interagéo solo-estrutura.

Il - Pértico formado pela superestrutura e estrutura de fundacdo com
consideracdo da interacdo solo-estrutura, modulo de elasticidade para o macico de
solos de 50.000 kPa, coeficiente de Poisson 0,3 e posi¢éo do indeslocavel a 18m do

topo dos blocos de coroamento das estacas.

lll — Pértico com as mesmas considerac¢des da situagdo Il, mas com modulo

de elasticidade do solo de 10.000 kPa.
As caracteristicas de material e secéao das barras do portico sao:
Vigas: Area = 0,20m? ; Momento de inércia a flexdo = 0,05m*
Pilares: Area = 0,13m? ; Momento de inércia a flexo = 0,732m*
Modulo de Elasticidade longitudinal do concreto = 25.000 MPa
Estacas: Diametro = 60 cm

Modulo de Elasticidade transversal do concreto = 10.500 MPa
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Figura 3.39 — Pdrtico Plano

Os resultados das trés analises sdo mostrados na tabela 3.4.



Tabela 3.4 — Resultados das analises do pértico plano
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O, (mm) 0, (mm) N, (kN) N,k&N) | M,(kN.m) | M, (kN.m)
| 0 0 1725 1725 657 657
[ 2,7 3,7 1734 1716 669 639
1 10,3 16,4 1747 1703 693 615

Como o carregamento e a geometria da superestrutura tem simetria, na
analise sem interacdo solo-estrutura, modelo |, apoios indeslocaveis, recalques
nulos, os esfor¢cos axiais nas bases dos dois pilares e os momentos fletores nos
extremos da viga sao iguais independentes do solo e do bloco de coroamento das

estacas aos quais se ligam.

No modelo II, onde o solo tem maior médulo de elasticidade, e é considerada
a interacdo solo-estrutura, hd uma redistribuicdo de forcas axiais nos pilares, sendo

gue o que esté ligado as estacas de comprimentos maiores (P1) recalcam menos

(0,=2,7mm), recebem maior parcela de esforco axial (N,=1734 kN) e o extremo da

viga que a ele se liga (né 3) maior momento fletor (M, =669 kN.m).

No modelo 1ll, onde o solo tem menor moédulo de elasticidade e, portanto, é
mais deslocavel, devido a interacdo solo-estrutura ha uma redistribuicdo de forcas

axiais nas bases dos pilares sendo que o que se liga a estaca de comprimento maior
(P1) recalca menos (9,=10,3mm) mas 3,82 vezes maior que no modelo Il, recebe maior
parcela de forca que P2, e de valor maior que no modelo Il. Para os momentos

fletores na viga, também ocorre redistribuicdo de momentos em suas extremidades

sendo maiores no no6 3 ligado ao P1 e maiores que no modelo II.
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Verifica-se, com esse exemplo, que a desconsideracdo da interacdo solo-
estrutura pode levar a andlises que se afastam da realidade e podem comprometer a

seguranca estrutural.
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4. METODOLOGIA E EQUIPAMENTOS

Neste capitulo, apresentam-se a metodologia e a descricdo dos
equipamentos utilizados na instrumentacdo de campo, para medi¢gbes de recalques

e de deformacgdes, visando a avaliacdo indireta da solicitacdo normal nos pilares.

No caso dos edificios, nos quais as forcas mais importantes nos pilares e nas
fundacbes sédo as verticais, 0 acompanhamento da evolucdo dessas forgcas e de

seus respectivos recalques permitirdo avaliar o comportamento real da estrutura.

4.1 MEDIDAS DE RECALQUES

O monitoramento dos recalques é feito nivelando-se pontos de referéncia,
constituidos por pinos engastados nos pilares do edificio, em relacdo a uma
referéncia fixa de nivel, ou “bench mark”, instalada de modo a néo sofrer influéncia
da propria obra ou de outras causas. Os pinos servem de apoio para a mira.
Procedendo-se a nivelamentos periddicos, obtém-se valores de recalgues em

diferentes fases de carregamento e de construcao.
O nivelamento 6tico de precisao envolve 0 uso dos seguintes equipamentos:
» Referéncia fixa de nivel;
* Nivel 6tico;
* Mira;

* Pinos de recalque.
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4.1.1 REFERENCIA FIXA DE NIVEL

A referéncia fixa de nivel, que é a base para o nivelamento dos pinos que se
encontram engastados nos pilares, deve ser profunda, isto é, deve penetrar no
macico de solos até a camada considerada indeslocavel, de forma a ndo sofrer
influéncia da propria obra ou de outras causas. Geralmente sdo engastadas em
camadas profundas, com a injecao de nata de cimento. Segundo Alonso (1991),
esse tipo de referéncia de nivel consiste em um tubo de uma polegada de diametro,
instalado em um furo de sondagem a percussao, e protegido por outro externo, com
duas polegadas de diametro. De forma a evitar influéncia do tubo externo sobre o
interno, injeta-se graxa grafitada anti-corrosiva entre eles. A referéncia de nivel
profunda é normalmente instalada em local de pouco movimento e sua extremidade
superior deve ser protegida por uma caixa com tampa removivel. A caixa protetora é
também de muita importancia, pois, durante a construcdo, pode haver queda de
materiais ou mesmo pancadas dos trabalhadores, o que prejudicaria as medicdes.
Referéncias superficiais, tipo meio-fio ou postes, devem ser evitadas, pois estao

sujeitas a deslocamentos que nao serdo percebidos.

Neste estudo, a referéncia de nivel foi fixada a uma profundidade de 18 m,
utilizando-se, para abertura do furo, equipamento de sondagem a percussao. A
haste central de aco galvanizado era um tubo de uma polegada de diametro externo,
gue foi chumbada na camada considerada indeformavel, com uso de calda de
cimento, e tendo no seu topo um elemento semi-esférico para apoio da mira. O tubo
protetor externo de trés polegadas utilizado foi de PVC, e entre os dois tubos,
preencheu-se com graxa grafitada. Foi construida uma caixa protetora com tampa

removivel. A figura 4.1 mostra a referéncia fixa de nivel instalada na obra.
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Figura 4.1 — Referéncia fixa de nivel

4.1.2 NIVEL OTICO

Segundo Russo (2005), o nivel 6tico a ser empregado deve ser dotado de
placa plano paralela, munida de micrébmetro. Os modelos empregados normalmente
séo o Wild NA2/NA3 ou o Zeiss NI002. Deve ser evitado qualquer tipo de choque ou
gueda do aparelho, pois isso provoca o desvio do eixo 6tico. Recomenda-se, ainda,
gue o instrumento, apds ser instalado e calado, seja protegido contra eventuais
variacbes de temperatura. A afericdo do aparelho é efetuada por empresas
especializadas, com uso de colimador, devendo-se proceder anualmente a sua

calibracao.

O nivel 6tico utilizado nas medicbes foi o0 WILD NA3 dotado de placa plano-

paralela e de micrémetro, que pode ser visualizado na figura 4.2.

Figura 4.2 — Nivel 6tico WILD NA3
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4.1.3 MIRA

A mira a ser utilizada deve ter sua escala graduada em chapa de invar,
evitando-se efeitos de dilatacéo térmica, e dotada de nivel de bolha fixa a seu corpo.
As miras podem ter graduacdo a cada 1 cm ou a cada 0,5 cm. Algumas miras

apresentam dupla escala de graduacéo.

Recomenda-se que as leituras sejam feitas, sempre que possivel, com o
mesmo operador, tanto para o nivel como para a mira. O operador deve ter o
cuidado de manter a base da mira sempre limpa. Deve-se proceder a calibragéo
anual da mira por empresas especializadas. A leitura é realizada buscando-se a
coincidéncia de tracos entre o fio horizontal do nivel e a marca na mira. Obtida essa
coincidéncia de tracos, a leitura complementar é feita no micrémetro do interior do

nivel.

Empregou-se, nesta pesquisa, mira duplamente graduada a cada 0,5 cm, em

chapa de invar, com 2 m de extenséo. Na figura 4.3, mostra-se a mira utilizada.

4.1.4 PINOS DE RECALQUE

Russo (2005) explica que o pino de recalque materializa uma posicao fixa a
estrutura. Pretende-se que esse pino mova-se de forma solidaria com a estrutura.
Ele serve de apoio para mira, sendo constituido, tradicionalmente, com duas partes:
a fémea, que fica fixa a estrutura, e o macho, que é rosqueado somente durante as
leituras. Normalmente, a parte fémea do pino é fixada proxima a base dos pilares,

seguindo um dos procedimentos:
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Figura 4.3 — Mira com chapa invar

a) Perfuracdo do concreto ja endurecido, limpeza do furo, colocacao do pino e

preenchimento do furo com argamassa.

b) Deixar janelas nos pilares, com o emprego de recortes na forma, e, logo no

inicio do processo de pega do concreto, instalar o pino.

Pinos diferentes dos mencionados anteriormente foram idealizados, ja que
esta pesquisa envolvia, também, medidas de encurtamento no pilar, para

determinacao indireta de sua solicitacdo normal.

Tratam-se de dois pinos fixos, sendo um superior e um inferior, feitos de aco
galvanizado. Para medicGes de recalque s6 o pino inferior interessa, servindo de

apoio para a mira. A fixacdo dos pinos nos pilares foi feita pelo procedimento (a).

Também foram feitas caixas protetoras removiveis para 0s pinos, com a
finalidade de evitar quaisquer danos a eles e prejuizo das leituras, e uma caixa de

comprimento maior que as protetoras, que era trocada por ocasido do nivelamento,
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com a finalidade de evitar o esbarro da mira no pino superior. A figura 4.4 apresenta
os pinos idealizados, sendo o inferior indicado pela seta, e a figura 4.5 mostra o pino

ja instalado, com a colocacdo da mira no momento de uma leitura, ora no pilar ora

na referéncia fixa de nivel.

Figura 4.4 — Par de pinos idealizados na pesquisa

Figura 4.5 — Mira posicionada no pilar e na referéncia fixa de nivel
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4.2 MEDIDAS DE DEFORMACOES

As medidas de deformacgBes nos pilares de um edificio de concreto armado,
apos as devidas correcfes dos efeitos de temperatura, flexdo, fluéncia e retracéo,
permitem a avaliagdo das cargas nesses pilares. Uma vez conhecida a deformacao
no pilar e a relagcéo tenséo versus deformacdo do material, pode-se transformar a

tensdo em carga atuante no elemento estrutural.

Como o concreto armado é um material composto pela associagdo de dois
materiais, concreto e aco, com comportamentos tenséo versus deformacgéao distintos,

nao é tarefa facil a determinacdo das cargas reais atuantes nos pilares.

Segundo Takeya (2000), as medidas de tensdo nao sao feitas diretamente
pelos instrumentos atualmente disponiveis; o que se faz é a medida de deformacéo,

a qual é posteriormente transformada em tensao.

Os medidores de deformacdo podem ser fixados externamente ao elemento
estrutural, ou embutidos em seu interior, de modo a medir alongamentos e

encurtamentos na estrutura.

Goncalves (2004) concluiu em sua pesquisa que medicbes de deformacdes
através da instalacdo de extensdmetros elétricos imersos no concreto armado néo
conduzem a valores satisfatorios. O uso de extensémetro mecénico instalado na
superficie do elemento estrutural, entretanto, permitiu avaliagcbes com maior grau de

precisao.

No trabalho de Russo (2005), o uso de extensébmetro mecéanico de haste
removivel, instalado na superficie do pilar, permitiu a medida de deformacdes com

Sucesso0.
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Em linhas gerais, esse equipamento € composto por uma haste de invar, na
gual é fixada, na sua extremidade, um relégio comparador ou um extensémetro
mecanico, sendo que esse conjunto ird medir as variacbes de comprimento entre
dois pontos fixos do elemento estrutural. O uso do material invar visa diminuir os
efeitos de variacdo de temperatura. Aléem da haste, uma base de referéncia de

comprimento padrdo, também de invar, complementam a instrumentacéo.

Encontra-se representado na figura 4.6 um modelo genérico de extensdmetro

mecanico removivel, extraido de Alonso (1991).
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{temperatura fo) {temperoiurc 1}

Figura 4.6 — Extensémetro mecanico removivel (Alonso, 1991)

Para uma boa precisao dos resultados, Alonso (1991) recomenda que a haste
deva ter comprimento de dois a trés metros. Para cada leitura, deve-se medir a
temperatura para correcdo do comprimento da haste, devido a variagdo de
temperatura, que devera ser medida com termémetro de precisdo de décimo de grau

celsius.
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A menos do efeito da temperatura, o valor {, da haste € uma constante, e 0
encurtamento Al serd obtido pela variagdo das medidas efetuadas pelo relogio

comparador.

O objetivo principal, ao se fazer as leituras de deformacédo, € poder obter a
solicitacdo ou a tensdo que esta atuando no elemento estrutural. Para o material
concreto, as deformacdes ndo dependem apenas das respectivas variacbes de
tensdo, mas, também, da variacdo da temperatura, da fluéncia do concreto e dos

efeitos da retracéo.

Outra dificuldade encontrada para obtencéo da relacéo tenséo-deformacao do
concreto € a obtencdo do seu médulo de elasticidade, que pode variar de ponto a
ponto, devido a variacbes nas propriedades do material, influenciadas pelo

adensamento do concreto, pela presenca de vazios e pela umidade retida.

Russo (2005) sugere que, para o caso de monitoramento da solicitacao
normal em um conjunto de pilares, € possivel determinar uma relacdo tenséo-
deformacdo média, desde que seja conhecido o valor total da acdo aplicada (peso
total), estabelecida pela relacéo:

SF
:% (4.1)

E

cm

E.., € o mddulo de elasticidade médio do concreto armado;
Y P ¢ aacéo externa total;
> A é o somatdrio das secdes transversais dos elementos;

Y& ¢ o somatorio de deformagbes medidas.
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Tem-se, entéo, para as solicitacdes normais individuais (P)):

Pi = Ecm x‘gci X A (42)

As deformagdes decorrentes apenas da variagdo de tensdes (£,) podem
entdo ser determinadas ao se subtrairem dos valores medidos (&) os valores
calculados de deformacdo por variagdo de temperatura (£.), retracdo (£.) e

fluéncia (£).

(gci :gi _gcT _gcs _gcc) (43)

Os valores de deformacéao resultantes da fluéncia do concreto, da retracéo e
do efeito de temperatura podem ser calculados de acordo com a norma NBR
6118:2003 da Associacdo Brasileira de Normas técnicas (ABNT), com o Cdédigo
Modelo do Comité Euro-International du Beton (CEB):(1990) ou com outro codigo

equivalente.

Durante o periodo de medi¢cdes de deformacbes da estrutura, como se esta
diante de condi¢Bes de ensaio ndo controladas, faz-se necessario medir ou mesmo

acessar dados das condi¢bes ambientais, como temperatura e umidade.

A sequir, serdo detalhados os equipamentos fabricados e os adquiridos para
realizacdo desta pesquisa, no que diz respeito as medi¢cdes de deformacgdes nos

pilares.
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Sao eles: extensbmetro removivel, barra padrdo, pinos de apoio do

extensdmetro e termohigrémetro.

4.2.1 EXTENSOMETRO REMOVIVEL

O extensdmetro desenvolvido consta de uma haste de invar, NIFe36, de

diametro ©21mm, coeficiente de dilatacdo térmica 1,4x10°/°C e o comprimento

1,80m. Na extremidade é fixado um relégio comparador digital, marca Mitutoyo, tipo
543-250B, com precisdo de milésimo de milimetro. A haste apresenta duas
reentrancias em suas extremidades, sendo a superior rosqueada, para encaixe do
reldgio, e a inferior com cavidade semi-esférica, para encaixe no pino inferior, que se
encontra fixo ao pilar. A figura 4.7 apresenta o relégio comparador isolado e a figura
4.8 o instrumento encaixado em uma das faces de um pilar, no momento de uma

medicao.

Figura 4.7 — Relégio comparador Mitutoyo 543-250B

O equipamento de cor amarela, indicada pela seta na figura 4.8, corresponde

a dois niveis de bolha acoplados a haste de invar, para garantir a verticalidade dela
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no momento da leitura. O extensdbmetro mede a variacdo da distancia entre os dois
pontos de referéncia, fixados na face do pilar. Também pode-se visualizar que as
caixas protetoras dos pinos encontram-se retiradas nesta face, para encaixe da

haste, ja nas outras faces elas continuam acopladas.

Figura 4.8 — Extensémetro removivel

4.2.2 BARRA PADRAO

A barra de comprimento padrdo, também feita com material invar, foi
produzida para servir de afericao do extensémetro removivel, sempre que se fizerem
leituras no relégio comparador nas faces dos pilares. O comprimento medido entre
os dois extremos da barra padrdo é fixo de 1,892m. A figura 4.9 apresenta a barra

padrédo fabricada ao lado do extensdémetro removivel.
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Figura 4.9 — Barra de referéncia padréo e extensémetro removivel

4.2.3 PINOS DE APOIO DO EXTENSOMETRO

Os pinos superiores e inferiores produzidos de aco galvanizado servem de
apoio para o extensdmetro removivel. No pino inferior encontra-se uma mossa
esférica, saliente para encaixe da haste, e no pino superior, uma cavidade para

encaixe do relégio comparador.

Apresenta-se na figura 4.10 o pino superior servindo de apoio para o reldgio

comparador. A figura 4.4, ja apresentada, permitiu a visualizacdo dos pinos.

Figura 4.10 — Pino superior fixado no pilar
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4.2.4 TERMOHIGROMETRO

Para controle das condicbes ambientais de temperatura e umidade, adquiriu-
se um termohigrometro digital do fabricante ALLA FRANCE (figura 4.11), com faixa
de medicdo de umidade de 20% a 99%, e de temperatura com precisdo de décimo
de grau, podendo variar de -50°C a 70°C, sendo o instrumento submetido a prévia

calibracao.

Figura 4.11 — Termohigrdmetro ALLA FRANCE
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5. MONITORAMENTO DO EDIFICIO SAN CARLO

5.1 LOCAL DE ESTUDO

O edificio residencial San Carlo, objeto deste estudo, situa-se na cidade de

Fortaleza, no Estado do Ceara, no bairro Meireles, esquina das Ruas Carlos

Vasconcelos e Tenente Benévolo.

A Figura 5.1 apresenta a localizagdo do edificio, indicada por uma seta, no

mapa de Fortaleza.

Figura 5.1 — Mapa de Fortaleza
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Esse edificio € composto por vinte e oito pavimentos, sendo dois subsolos,
pilotis, um mezanino, vinte e dois pavimentos tipos, cobertura com caixa d’agua e

casa de maquinas, e coberta.

Os elementos estruturais de fundacdo sdo compostos por estacas hélices

continuas, para os pilares da torre, e sapatas, para os demais pilares.

As Figuras 5.2 e 5.3 mostram a obra em duas fases da construcdo, apés a

execucdao do 12 e do 152 pavimento tipo, respectivamente.
Apresenta-se na Figura 5.4 a planta de situacdo e de locacao dos pilares.

As observacbes de campo foram efetuadas em seis pilares da torre (P2, P3,
P4, P5, P6 e P7), na caixa do elevador e em trés pilares que ligam o subsolo 2 ao

pilotis (PFP5, PFP6 e PFPS).

Figura 5.2 — Obra no 1° tipo Figura 5.3 — Obra no 152 tipo
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Figura 5.4 — Planta de situacao e de locacao do edificio San Carlo

1.2 — Planta de situagdo e locagdo dos Pilares
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5.2 GEOTECNIA LOCAL

Trata-se neste item da geologia da regido, das caracteristicas geotécnicas e

da geotecnia do local de estudo.

5.2.1 GEOLOGIA

Miranda (2005) enfatiza que a geologia da regido metropolitana de Fortaleza
€ caracterizada pela presenca de rochas cristalinas (metamorficas e igneas) do
Complexo Nordestino, sedimentos terciarios do Grupo Barreiras e dunas (edafizadas

e moveis).

Todas essas feigcdes sdo cortadas pelos cursos d’agua do sistema fluvial, ao

longo dos quais sedimentos recentes estdo depositados.

5.2.2 CARACTERISTICAS GEOTECNICAS DA REGIAO

Ainda segundo Miranda (2005), a regido cristalina apresenta-se recoberta por
um manto de solo, resultante da alteracdo da rocha local, disposto em trés
horizontes distintos. Um superficial, areno-argiloso com pedregulhos, marron, com
presenca de raizes e de matérias organicas, de pequena espessura e sem
importancia para as obras de engenharia. O segundo horizonte, denominado de solo
residual maduro, constituido por areia argilosa com pedregulhos, marron ou amarelo,
e o terceiro horizonte caracterizado como solo residual jovem (ou saprolito), que
mantém a aparéncia da rocha gnaissica, sendo constituido por fracdes variaveis de

areia, silte e argila.

Esses horizontes residuais apresentam excelentes caracteristicas para

suporte de edificagoes.
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Os solos do Grupo Barreiras sdo misturas de areia, silte e argila, em
proporcdes variaveis, formando camadas de areias argilosas, areias siltosas e
argilas areno-siltosas, com niveis ricos em cascalhos, com coloracdo variando de
cinza claro ao vermelho, passando pelo amarelo e pelo laranja, algumas vezes
variegada, com presenca irregular de todos esses tons. Essas camadas dispdem-se
de forma erratica, ndo s6 em relacdo a profundidade, como também no que diz

respeito a granulometria.

Esses solos ndo constituirdo problema para as fundacbes de obras de
pequeno porte, mas exigirdo fundacdes profundas ou tubulbes, em obras com maior

concentracéo de esforcos.

A formacédo Dunas esta representada pelas areias finas e médias, as vezes
siltosas, de coloracdo cinza claro, amarelo e laranja. Aparecem recobrindo os
sedimentos do Grupo Barreiras, com espessuras de até 15 m e compacidade
crescente. J& que € baixa a compressibilidade das areias, esses solos serdo bons
suportes para pequenas edificacdes, que poderdo ser assentes em fundacoes
diretas. Para obras com maior concentracao de carga, serdo necessarias fundacdes

profundas.

5.2.3 GEOTECNIA DO LOCAL DE ESTUDO

Para andlise do subsolo da obra construida, foram executados cinco furos de
sondagem a percussédo, cuja localizacédo e resultados apresentam-se nas Figuras

5.5a5.10.

O formato de apresentacdo das investigacbes de campo é o utilizado pela

empresa que realizou o respectivo servico.
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Figura 5.10 — Sondagem SP-05

um

perfil geotécnico do subsolo, para melhor visualizacdo dos estratos presentes no

local. Esse perfil geotécnico € indicado na Figura 5.11, tracado entre os furos de

sondagem SP-01 a SP-04.

Analisando-se os furos de sondagem e o perfil geotécnico apresentado, nota-

se que, de um modo geral, ao longo de uma profundidade variando de 0,70 m a

14,80 m, tem-se a presenca de solos tipo Dunas, areias finas e médias, pouco

siltosas, fofas, de pouco compactas a compactas, de cores variando entre cinza,

amarelo e marron. Subjacente a essas camadas granulares, encontram-se solos da

formacao Barreiras, até uma profundidade de 21,85 m (limite da sondagem).
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Esses solos sdo formados por argilas arenosas rijas a duras, podendo
apresentar pedregulhos, nas camadas mais profundas, e de cores que variam entre

cinza, amarelo e vermelho.
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Figura 5.11 — Perfil geotécnico

5.3 ESTRUTURA

Na estrutura do edificio San Carlo utilizou-se concreto armado e concreto

protendido, com resisténcias caracteristicas a compressédo fo = 20 MPa para

infraestrutura — elementos de fundacado (estacas e sapatas), contencdo (cortina de

estacas brocas) e blocos de coroamento das estacas —, e fy, = 30 MPa para a

superestrutura —lajes, vigas e pilares. Trata-se de uma estrutura monolitica,
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hiperestética, ndo apresentando juntas de dilatacdo. No Anexo A apresentam-se as

plantas baixas estruturais dos pavimentos do edificio.

5.3.1 SUPERESTRUTRA

Como ja foi visto, a superestrutura € formada por lajes, vigas e pilares.
a) LAJES

Foram usadas lajes de concreto armado macicas e nervuradas. A figura 5.12
apresenta uma secdao tipica dessas lajes nervuradas, com 5 cm de capa, nervura
com 26 cm abaixo da capa, 31 cm de altura total e intereixos de 70 cm (distancia

entre eixos das nervuras), correspondendo a uma espessura média de 13 cm.

Hm = ESPESSURA MEDIA = 13,0cm

70 ]
1

|
I
I
|
|
|
I
|

15 55 1‘5
|

b

9 61

Figura 5.12 — Secdao da laje nervurada

b) VIGAS

As vigas principais sdo de concreto protendido, tipo vigas-faixa, com
dimensdes em centimetros que variam entre (100X33) e (100x45) no subsolo e no
pilotis, (80x33) e (100x33) no mezanino e nos pavimentos tipos, sendo de (50x55)

na cobertura.
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A armadura protendida utilizada € composta por cordoalhas engraxadas nao
aderentes, com diametro de 12,5mm e aco 190RB-EP, com forca inicial de
protensdo de 150 kN por cabo. A protensédo € dada apos 10 dias da concretagem

das vigas-faixa, para uma resisténcia minima do concreto fg; = 25 MPa.

Utilizou-se o concreto armado para as vigas das escadas, das caixas d'agua,
da coberta e para as vigas secundarias dos outros pavimentos. Apresentam-se na
Tabela 5.1 os resultados do controle tecnoldgico do concreto das vigas e das lajes:
resisténcias médias aos 28 dias, em corpos-de-prova cilindricos de (10x20),
coeficiente de variagdo (CV) e valor estimado da resisténcia caracteristica a

compressao (fekest), de acordo com a NBR 12655:2006 e com o tamanho da amostra.

Observa-se uma lacuna para o controle tecnolégico do concreto entre os

pavimentos tipos 16 e 19, por extravio do relatorio.
c) PILARES

Todos os pilares da torre foram executados em concreto armado, com secdes
constantes até a laje de cobertura, e sofrendo uma reducéo entre este pavimento e a

coberta.

Também se utilizou concreto armado para os pilares que ligam o subsolo 2 ao

pilotis.



Tabela 5.1 — Controle Tecnoldgico das lajes e vigas

Lajes e feos cv fekest
Vigas (MPa) (%) (MPa)
Subsolo 1 33,7 4,6 311
Pilotis 33,8 5,2 30,9
Mezanino 33,5 6,9 30,3
Tipo 1 31,3 4,8 29,6
Tipo 2 34,8 4,6 31,5
Tipo 3 32,8 4.8 30,5
Tipo 4 34,1 4,8 31,8
Tipo 5 33,7 4,3 31,6
Tipo 6 35,1 5,6 32,0
Tipo 7 34,3 4,6 31,0
Tipo 8 35,7 51 33,0
Tipo 9 334 4,2 31,1
Tipo 10 35,5 51 32,2
Tipo 11 33,3 3,7 31,0
Tipo 12 31,3 2,6 30,1
Tipo 13 35,9 3.8 33,6
Tipo 14 32,1 3,4 30,5
Tipo 15 31,7 2,1 30,6
Tipo 20 34,3 7,5 30,9
Tipo 21 32,8 4,3 30,2
Tipo 22 32,3 2,6 31,3
Cobertura 33,3 53 30,4
Coberta 32,8 3,6 30,8
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O traco para resisténcia caracteristica igual a 30 MPa, empregado em todos

os pilares, vigas e lajes, € dado a seguir:
Cimento CPII 32 - RS

Consumo de cimento — 385 kg/m®

Areia: natural de rio / artificial de quartzo — 384 kg/m®/ 180 kg /m®

Brita: fonélito O / fonélito 1 — 208 kg/m?® / 772 kg/m?®
Agua — 187 I/m? (fator 4gua-cimento 0,486)

Aditivo REALT 110 — 1,155 I/m®

Slump — 100 mm =20 mm

A Tabela 5.2 resume os resultados do controle tecnologico do concreto dos
pilares, determinados em corpos-de-prova cilindricos de 10 cm x 20 cm. Para cada
tramo dos pilares, apresentam-se: resisténcia média aos 28 dias, coeficiente de
variacdo e valor estimado da resisténcia caracteristica a compressao (fkest),
calculada de acordo com a ABNT NBR 12655:2006, dependendo do numero de
corpos-de-prova da amostra ensaiada. Devido a extravio do relatério, ndo se

encontram na Tabela 5.2 os resultados relativos aos pavimentos tipos 16 a 19.

5.3.2 INFRA-ESTRUTURA

A solucéo adotada para os elementos de fundacao, que transmitem as cargas
dos pilares da torre e da caixa de elevador para o macico de solos, foi 0 uso de
estacas tipo hélice continua, didametro 600 mm, carga nominal 1600 kN, armadura

longitudinal 5620 mm (CA-50) com 4 m de comprimento, armadura transversal de

06,3 mm em espiral de passo 15cm (CA-50), num total de 80 estacas.
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Tabela 5.2 — Controle Tecnologico dos Pilares

Pilares feos Ccv fek est
(MPa) (%) (MPa)
Subsolo 1 29,9 11,6 28,4
Pilotis 33,5 5,8 30,3
Mezanino 33,5 6,9 30,3
Tipo 1 31,8 4.4 29,6
Tipo 2 31,0 4,1 28,9
Tipo 3 33,6 6,4 30,8
Tipo 4 34,4 5,1 32,2
Tipo 5 34,1 4,6 31,4
Tipo 6 35,1 5,2 32,2
Tipo 7 34,9 5,5 31,5
Tipo 8 35,4 4,8 33,2
Tipo 9 33,2 4,2 30,9
Tipo 10 35,4 4.8 32,4
Tipo 11 33,7 4.8 31,4
Tipo 12 31,5 3,0 30,2
Tipo 13 34,8 7,1 30,1
Tipo 14 31,9 3,6 30,2
Tipo 15 31,6 2,1 30,6
Tipo 20 34,2 7,5 30,9
Tipo 21 32,9 4,6 30,3
Tipo 22 32,4 2,6 31,3
Cobertura 33,1 5,2 30,6

Coberta 33,4 4,7 31,4
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O comprimento previsto para as estacas, a partir do nivel do subsolo 2 (cota
-3,66 m), variava entre 15,2 m (sondagem SP-1), 16,2 m (SP-3) e 17 m (SP-2, SP-4
e SP-5). Esses comprimentos foram avaliados pela empresa que elaborou o projeto
de fundacdes. Para pilares nao pertencentes a torre do edificio utilizaram-se sapatas

com tensao admissivel do solo 0,15 MPa, na cota -5,16 m, ou seja, a 1,50 m abaixo

do subsolo 2.

Na Figura 5.13 apresenta-se a disposicdo em planta do grupo de estacas de
cada pilar, conforme o projeto de fundacao, sendo 1,5 m a distancia entre os eixos

das estacas. Elas encontram-se numeradas e, proximo a cada uma delas, é indicado

o comprimento L efetivamente executado e a localizacdo dos furos de sondagem.
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Figura 5.13 — Comprimento de estacas e localizacao de furos de sondagem
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O controle da cravacdo das estacas era feito com o monitoramento do trado
de perfuracdo, pressdo de injecdo, vazado do concreto e seu consumo. Os

comprimentos resultantes da execug¢do encontram-se resumidos a seguir:
Méaximo — 16,70m (E2 / P7)
Minimo — 12,40m (E1 / P6)
Médio — 14,70m
Desvio padrdao — 0,75m
Coeficiente de variacao — 5,1%

Com os dados referentes ao comprimento executado de cada estaca, €
possivel definir uma superficie que une as pontas desses elementos, denominada

superficie resistente, a qual se encontra representada na Figura 5.14.

As pontas das estacas encontram-se representadas por suas posicdes, com a

numeracao do pilar correspondente.
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Figura 5.14 — Superficie resistente
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O traco para resisténcia caracteristica de 20 MPa, empregado nos elementos

estruturais de fundacao (estacas e sapatas), € indicado a seguir:
Cimento CPII 32 - RS
Consumo de cimento - 271 kg/m®
Areia: Natural de rio / Artificial de quartzo — 440 kg/m*/ 205 kg/m?®
Brita: fonolito 0 / fonolito 1 — 205 kg/m?® / 764 kg/m?®
Agua — 187 I/m? ( fator &gua-cimento 0,69)
Aditivo REALT 110 - 0,81 I/m®
Slump — 100 mm + 20 mm

De acordo com os dados fornecidos pelo relatério do controle tecnoldgico do
concreto empregado nas estacas, e adotando-se a ABNT NBR 12655:2006 para a
amostra dada, indica-se na Tabela 5.3 o valor médio da resisténcia caracteristica do
concreto aos 28 dias, o coeficiente de variacdo e o valor estimado da resisténcia

caracteristica & compressao.

Tabela 5.3 — Controle tecnoldgico das estacas

fcgg Ccv fckest
(MPa) (%) (MPa)
Estacas 20,9 54 19,1

Nas fotos da Figura 5.15 pode-se visualizar uma estaca em execucao.
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Figura 5.15 — Execucao das estacas hélices continuas

5.4 CARGA NAS ESTACAS VERSUS RECALQUE

A capacidade de carga, carga ultima ou carga de ruptura de um elemento de
fundacdo é aquela que, aplicada nesse elemento, provoca 0 colapso ou o
escoamento do solo que lhe d& suporte, ou a ruptura do préprio elemento estrutural

de fundacéo, neste caso, da propria estaca.

Segundo a ABNT NBR 6122:1996, o valor da capacidade de carga de um

elemento de fundacéo pode ser determinado de trés maneiras:
a partir de provas de carga;
a partir de método semi-empirico ou empirico;
empregando-se métodos tedricos.

No projeto de fundagcédo do edificio San Carlo, a capacidade de carga dos
elementos de fundacdo foi avaliada a partir do método semi-empirico

ANTUNES/CABRAL (1996), pela empresa contratada, sendo definidos os
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comprimentos das estacas, e realizada uma prova de carga monotdnica, com
carregamento lento, em uma estaca da propria obra, sendo definido o grafico carga

VEersus recalque.

Com a finalidade de comparar os valores de recalques encontrados na prova
de carga com os estimados por método semi-empirico, desenvolveu-se, nesta
pesquisa, um programa computacional baseado na metodologia de Aoki-Velloso
(1975), para determinacdo da transferéncia de carga da estaca isolada para o
macico de solos, e 0 método Aoki-Lopes (1975) para estimativa de recalques, com a
consideracao da estratificacdo do solo e a existéncia do indeslocavel por meio do

artificio proposto por Steinbrenner (1936).

5.4.1 PROVA DE CARGA ESTATICA

A prova de carga estatica foi realizada na estaca E-05 do pilar P7, durante a

fase construtiva da obra (ver posicionamento da estaca na Figura 5.13).

A aplicacdo da carga na estaca foi feita por intermédio de um conjunto de
bomba e macaco hidraulico de 4000 kN. Esse dispositivo atuou contra um sistema
de reacdo estavel, ancorado em quatro estacas do mesmo bloco. As estacas de
reacao tinham caracteristicas idénticas as da estaca ensaiada e foram equipadas,
cada uma, com quatro barras de aco CA-50, diametro de 5 mm, com 12 m de

comprimento.

A transferéncia de carga do macaco hidraulico para os elementos de tracao foi
feita através de trés vigas metalicas, sendo uma principal de 4 m de comprimento e
duas transversais duplas, com 2 m de comprimento. O quadro resumo do ensaio

encontra-se na figura 5.16.
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Caracteristicas

Descricao

Denominacéo da estaca

Estaca 05

Tipo da estaca

Hélice continua ¢ 600mm

Comprimento da estaca 150m
Carga maxima atingida no ensaio 2.400 kN
Deslocamento na carga maxima 24,42 mm
Deslocamento residual 22,26 mm

Figura 5.16— Quadro resumo do ensaio da prova de carga

Os valores de recalques efetivamente medidos na prova de carga encontram-

se representados na figura 5.17.

CARGA (kN) RECALQUE (mm)
240 0,20
480 0,70
720 1,44
960 2,16
1200 3,40
1440 7,61
1680 13,13
1920 19,16
2160 29,96
2300 40,57

Figura 5.17 — Valores de recalques medidos

A Figura 5.18 mostra a curva carga versus recalque, proposta por Van der

Veen (1953), também extraida do relatério da prova de carga.
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Figura 5.18 — Curva carga-recalque extraida do relatério da prova de carga
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ApoOs a analise dos resultados, de posse dos valores de deformacdes, da
curva carregamento-recalque e da baixa recuperacdo da estaca (cerca de 2 mm,
correspondendo somente a elasticidade do elemento), a empresa concluiu que
houve ruptura da ligacdo estaca-solo. Porém, ndo foi possivel identificar

graficamente o ponto de ruptura.

Baseando-se na ABNT NBR 6122:1996, “nos casos onde a estaca apresentar
recalque consideravel, mas a curva carga-recalque n&o indicar uma carga de
ruptura, mas crescimento continuo do recalque com a carga, a carga de ruptura
pode ser convencionada como a carga para um recalque igual 1/30 (um trinta avos)
do didametro da estaca acrescido de sua deformacéo elastica”, foi obtida a carga de
ruptura de 2400 kN, confirmando a carga de trabalho (admissivel) de 1600 kN, com

fator de seguranca igual a 1,5 (um e meio).

542 CAPACIDADE DE CARGA (AOKI-VELLOSO) E RECALQUE

(AOKI-LOPES)

De posse da sondagem e da planta de locacéo dos blocos de fundacao, pode-
se constatar que o furo de sondagem mais proximo da estaca ensaiada era o SP-02,
e assim procedeu-se o calculo da capacidade de carga da estaca pelo método semi-
empirico de Aoki e Velloso (1975), com uso de uma planilha eletrénica desenvolvida
pelo préprio autor. A Figura 5.19 mostra o grafico da transferéncia de carga da
estaca isolada, onde o nivel zero da estaca corresponde a cota -4,00 no furo de

sondagem, nivel do subsolo 2.
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Figura 5.19 — Transferéncia de carga da estaca isolada

Com o diagrama de transferéncia de carga acumulada PL(z) e as
caracteristicas de deformabilidade do solo e da estaca, aplicou-se o programa
computacional, desenvolvido nesta pesquisa, para 0s mesmos niveis de carga,
utilizados na prova de carga, para determinacdo dos correspondentes recalques

estimados.

Para transferéncia de carga estaca-solo, admitiu-se trés trechos: triangular no
primeiro, com fatores carga/comprimento f; = 0 e f, = 160 kN/m entre as cota -1 a -5,
constante no segundo, com f; = f,= 150 kN/m entre as cotas -5 e -8, e constante no

terceiro trecho, com valores f; = f, = 84 kN/m, entre a cota -8 e o fim da estaca.
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Para determinacéo das caracteristicas de deformabilidade do solo, utilizou-se

a correlacado empirica proposta por Teixeira e Godoy apud Cintra et al. (2003):
E=alKIN (5.1)
Nessa equacao:

a € um coeficiente empirico, assumindo valor 3 para as areias, 5 para 0s

siltes e 7 para as argilas;

K é um coeficiente empirico que correlaciona valores de resisténcia de ponta
do cone q;, do ensaio de campo CPT, com a resisténcia a penetracdo N da

sondagem SPT, com valores 0,9 para as areias e 0,3 para as argilas arenosas;

N é o valor da resisténcia média a penetracdo da sondagem SPT no trecho

considerado.

No caso em estudo, 0 macico de solos foi dividido em trés camadas:

Camada a K Nined E(kPa) 4
Cotas
Oa-3m 3 0,9 10 27.000 0,2

Areia p.compacta

-3ma-10m 3 0,9 23 62.100 0,4

Areia compacta

-10ma-19m 7 0,3 16 33.600 0,1

Argila arenosa

Figura 5.20 — Caracteristicas do macico de solos
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Encontra-se na Figura 5.21 o gréfico carga versus recalque estimado pelo

meétodo Aoki-Lopes (1975), medido na prova de carga e por Van der Veen (1953).

CURVA CARGA X RECALQUE

Carga (KN)
0 300 600 900 1200 1500 1800 2100 2400
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Figura 5.21— Curva carga versus recalque estimado e medido na prova de

carga

Observa-se coincidéncia relativa entre as trés metodologias, nas medidas de

recalque para niveis de carga até 700 kN.

Para valores acima de 700 kN, o método de Aoki-Lopes (1975) subestima os
recalques em relagdo aos valores medidos e superestima a partir de 1500 kN, em

relacéo aos resultados referentes a Van der Veen (1953).

No periodo das medi¢cbes, no pilar P7, onde se encontra a estaca ES5,

trabalhou-se com niveis de carga até um maximo de 7067 kN.
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Sendo o bloco de fundacéo deste pilar formado por nove estacas, tem-se a
carga de 785 kN por estaca, dentro da faixa onde as trés metodologias se

aproximam.

5.5 DETERMINACAO DO MODULO DE ELASTICIDADE

Para determinacdo do modulo de elasticidade do concreto utilizado na obra,
contou-se com a colaboracédo do Nucleo de Tecnologia da Universidade Federal do
Ceard (NUTEC), que adquiriu a maquina EMIC DL 100000, prépria para 0 ensaio
padrdo da NBR 8522:2003 — Determinacdo dos modulos estaticos de elasticidade e

de deformacéo e da curva tensédo-deformacéo.

Como se aguardava a afericdo do equipamento, 0 ensaio foi realizado para
corpos-de-prova extraidos do concreto da udltima laje executada, pavimento de
coberta e caixa d’agua, de mesmo traco e resisténcia caracteristica a compressao
estabelecida para toda superestrutura. Observa-se na figura 5.22 uma foto do

equipamento e do corpo-de-prova posicionado para o ensaio.

O relatério do ensaio encontra-se transcrito nas figuras 5.23 e 5.24, no seu

formato original.

Figura 5.22 — Ensaio de determinagédo do modulo de elasticidade
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NUTEC
DETERMINACAO DO MODULO DE ELASTICIDADE 8522

Relatério de Ensaio

Méquina: Emic DL100000  Célula: Trd 14 Extensometro: Trd 11 Data: 10/12/2007  Hora: 16:24:10  Trabatho ne 0205
Programa: Tesc versio 3.04 Método de Ensaio: 10 x 20 Modulo secante

Ident. Amostra; >>>>>>>>>>>>>>>>>>>>5>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>> Amostra; Edificio San Carlo - Laje da Coberta  Dimensdes:

Corpo de Ruptura Area Resisténcia Resisténcia Tens@oem  Deformagdo  Deformacéo Modulo de
Prova Prevista Compresséo Efetiva 30% da em 30% da em 0,5MPa Elasticidade
Ruptura Ruptura (GPa)
Prevista Prevista
(kgf) (mm2) (MPa) (MPa) (MPa) (%) (%)
CP1 30000.00 7853.98 37.46 36.60 11.24 0.065 0.028 28.8
CpP2 30000.00 7853.98 37.46 40.17 11.24 0.119 0.075 24.0
CP3 30000.00 7853.98 37.46 38.11 11.24 -0.060 -0.093 324
CP 4 30000.00 7853.98 37.46 38.63 11.24 0.044 -0.005 219
Numero CPs 4 4 4 4 4 4 4 4
Média 30000 7854 37.46 38.38 11.24 0.04214 0.001079 26.76
Mediana 30000 7854 37.46 38.37 11.24 0.05455 0.01144 26.37
Desv.Padréo 0.0000 0.0000 0.0000 1.474 0.0000 0.07513 0.07079 4.715
Coef.Var.(%) 0.0000 0.0000 0.0000 3.842 0.6000 178.3 6563 17.62
Minimo 30000 7854 37.46 36.60 11.24 -0.05999 -0.09316 21.94
Méximo 30000 7854 37.46 40.17 11.24 0.1194 0.07460 32.37

Tensdo (MPa)
40.00

32.00 |-t

24.00

16.00

8.00

00 . e — :
0.00 ) ] 9.60 1200 Tempo (min)
crs

Figura 5.23 — Relatorio de ensaio de determinacao do modulo de elasticidade
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NUTEC

DETERMINACAO DO MODULO DE ELASTICIDADE 8522

Relatério de Ensaio

Méquina: Emic DL100000  célula: Trd 14

Pro; ao 3.04

cP1 8 37.46 36.60 11.24 0.065 0.028 28.8
cP2 37.46 40.17 11.24 0.119 0.075 24.0
cP3 8 37.46 38.11 11.24 -0.060 -0.093 324
cP4 30000.00 08 37.46 38.63 11.24 0.044 -0.005 21.9

4 4 4 4 4 4

30000 7854 37.46 38.38 11.24 0.001079

30000 7854 37.46 38.37 11.24 0.01144

0.0000 0.0000 0.0000 1.474 0.0000 0.07079

) 0.0000 0.0000 0.0000 3.842 0.0000 178.3 63

Minimo 30000 7854 36.60 11.24  -0.05999 6

Méximo 30000 7854 40.17 11.24 0.1194

Tensiio (MPa)
40.00

Deformacio (mm)

Figura 5.24 — Relatério de ensaio da curva tensdo-deformacéao

Pelo relatério, pode-se observar que, para 0 concreto de resisténcia
caracteristica a compressdo 30 MPa aos 28 dias, o modulo de elasticidade, ou
modulo de deformacéo inicial, que é considerado equivalente ao modulo secante ou
modulo cordal, entre 0,5 MPa e 30% f., apresentou valor médio de 26,76 GPa e

desvio padréao de 4,71%.

Pela ABNT NBR 6118:2003, o modulo de elasticidade do concreto, ou modulo

de deformacdo tangente na origem ou inicial, € dado por:

E, =5.600,/T, (5.2)

No caso do edificio San Carlo tem-se:
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E. =5.600+/30 =30.672MPa =30,67GPa (5.3)

Este valor € 11,46% maior que o valor médio obtido no ensaio.
5.6 PESOS ESPECIFICOS DOS MATERIAIS

Sao considerados 0s materiais: concreto, alvenarias, formas e escoramentos.

5.6.1 CONCRETO

O peso especifico do concreto, sem armadura, foi avaliado por pesagem de
12 corpos-de-prova, sendo seis de (10x20) e seis de (15x30), retirados de forma

aleatéria, obtendo-se valor médio de 22,4 kN/m® e coeficiente de variagéo de 1,1%.
5.6.2 ALVENARIAS

Para se obter o peso especifico das alvenarias de tijolos ceramicos vazados
de (9x19x19), sem revestimento, construiu-se seis painéis de aproximadamente
(9x40x60), utilizando-se a argamassa rodada na obra, e os resultados indicaram um

valor médio de 11,5 kN/m* e coeficiente de variacéo de 4%.
5.6.3 FORMAS E ESCORAMENTOS

Na construcéo do edificio, foram utilizadas formas de chapas de madeirite de
2,44 m por 1,22 m, com 18 mm de espessura, e escoramento tubular metalico. Pela
dificuldade de avaliacdo do peso total do escoramento por metro quadrado,
recorreu-se a uma pesquisa local entre os representantes de formas e de

escoramentos e os construtores, chegando-se um valor médio de 35 kg/m?.
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5.7 CAMPANHA DE MONITORAMENTO DE RECALQUES

O edificio San Carlo teve seus recalques medidos no periodo de 17/03/2007 a
10/05/2008. No inicio desse periodo (17/03/2007), em que foi feita a leitura
considerada de referéncia, encontrava-se concretada e escorada a segunda laje
estrutural: o pilotis. No final do periodo (10/05/2008), a estrutura de concreto e as
alvenarias ja tinham sido executadas, mas algumas ainda ndo estavam rebocadas. A
figura 5.25 mostra as diversas etapas do monitoramento. Seguiu-se um intervalo de
tempo entre as medi¢cbes de aproximadamente quinze dias, até a concretagem do

ultimo pavimento. Depois disso as medi¢cdes foram mais espacadas.

Os pinos de recalque foram instalados em cinco pilares da torre e da caixa do
elevador e em trés pilares intermediarios, que morrem no pilotis, em uma altura de
20 cm do nivel do subsolo 2. A figura 5.26 mostra a disposicdo em planta dos pilares
monitorados, bem como a posicdo da referéncia de nivel profunda e a posicao
aproximada de instalacdo do nivel 6tico. Também é indicada nessa figura a face do
pilar em que foi realizada a medida, a qual € representada por uma letra (A, B, C ou

D), acrescentada ao final da designacéao do pilar.

Cada conjunto de leitura envolvia nivelamento em circuito fechado, ou seja,
era feita uma primeira visada, obtendo-se duas leituras (a mira utilizada era
duplamente graduada) para a referéncia de nivel profunda. Procedia-se a visada a
cada um dos pontos de monitoramento. Ao final, retornava-se a visada a referéncia
de nivel profunda. Com a retirada do nivel 6tico de sua posicédo inicial e a
recolocacdo em outro ponto proximo, refazia-se o mesmo procedimento para a

obtencéo de novas leituras.
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DATA DIAS ETAPA DA OBRA
17/03/2007 0 Pilotis Concretado e escoradao
31/03/2007 15 Tipo 1 escorado mas néao
concretado
14/04/2007 29 Tipo 2 concretado e escorado
28/04/2007 43 Tipo 4 concretado e escorado
12/05/2007 57 Tipo 6 concretado e escorado
26/05/2007 71 Tipo 8 concretado e escorado
09/06/2007 85 Tipo 10 concretado e escorado
23/06/2007 99 Tipo 12 concretado e escorado
07/07/2007 113 Tipo 14 concretado e escorado
21/07/2007 127 Tipo 16 concretado e escorado
04/08/2007 141 Tipo 18 concretado eescorado
18/08/2007 155 Tipo 20 concretado e escorado
01/09/2007 169 Tipo 22 concretado e escorado
15/09/2007 183 Cobertura concretada e escorada
06/10/2007 204 Estrutura de concreto finalizada
15/12/2007 274 Alvenarias de fachada executadas
sem reboco
01/03/2008 351 Alvenarias executadas sem
reboco
29/03/2008 379 Alvenarias executadas sem
reboco
10/05/2008 421 Alvenarias executadas sem

reboco

Figura 5.25 — Etapas do monitoramento de recalques
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Empregando-se uma planilha de céalculos, desenvolvida para a pesquisa, as
leituras de campo foram transformadas em cotas e estas em recalques. Apresentam-
se na Figura 5.27 as curvas de evolucéo dos recalques com o tempo, para cada pilar

monitorado da torre.
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Figura 5.26 — Localizagc&o dos pontos de monitoramento dos recalques
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Figura 5.27 — Curvas de evolucédo dos recalques medidos em milimetros

Acerca da Figura 5.27, percebe-se que durante a fase construtiva da estrutura
de concreto, que vai até 204 dias, os valores de recalque mostraram uma oscilacéo
entre os valores medidos, mas dentro do previsto, pois os pilares mais carregados
recalcaram mais (P6 e caixa do elevador), e os pilares que guardam simetria, P3-P4,

menos carregados, recalcaram numa faixa de variagdo menor.

Na fase posterior, em que o crescimento da carga era pequeno, os recalques
tenderam a se estabilizar, mas ainda guardando a relacdo de que pilar mais

carregado recalca mais e vice-versa.

A Unica surpresa foi o pilar P5, que acompanhou, nesta fase, valores de
recalque maiores que P6, e igualando-se a ele na fase final, ndo guardando simetria

com o P7, como era esperado.

Fazendo-se uma retrospectiva da construcdo da obra, para tentar justificar
esse comportamento do pilar P5, percebeu-se que toda movimentacédo de carga da

obra dava-se pela rampa que fica ao lado do P5, e foi também o local escolhido para
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colocacdo da betoneira, que rodava argamassa para rejunte das alvenarias e para

execucao do reboco.

De modo a facilitar a visualizacdo dos recalques, para cada medigcéao, foram
elaboradas representacfes graficas desses recalques (figuras 5.28 a 5.45),
indicando curvas de iso-recalques (curvas de igual valores de recalques ou bacia de

recalques), incluindo-se as medi¢cdes dos pilares PFP6, PFP5 e PFP8.

As medidas de recalques em milimetros foram tomadas sempre em relacao a

primeira medida, efetuada em 17/03/2007.

Figuras 5.28 — Bacia de recalques em 31/03/2007 (15 dias)
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Figura 5.29 - Bacia de recalques em 14/04/2007 (29 dias)

Figura 5.30 - Bacia de recalques em 28/04/2007 (43 dias)
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Figura 5.31 - Bacia de recalques em 12/05/2007 (57 dias)

Figura 5.32 - Bacia de recalques em 26/05/2007 (71 dias)
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Figura 5.33 - Bacia de recalques em 09/06/2007 (85 dias)

Figura 5.34 - Bacia de recalques em 23/06/2007 (99 dias)



153

Figura 5.35 - Bacia de recalques em 07/07/2007 (113 dias)

Figura 5.36 - Bacia de recalques em 21/07/2007 (127 dias)
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Figura 5.37 - Bacia de recalques em 04/08/2007 (141 dias)

Figura 5.38 - Bacia de recalques em 18/08/2007 (155 dias)
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Figura 5.39 — Bacia de recalques em 01/09/2007 (169 dias)

Figura 5.40 — Bacia de recalques em 15/09/2007 (183 dias)
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Figura 5.41 — Bacia de recalques em 06/10/2007 (204 dias)

Figura 5.42 — Bacia de recalques em 15/12/2007 (274 dias)
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Figura 5.43 — Bacia de recalgues em 01/03/2008 (351 dias)

Figura 5.44 — Bacia de recalques em 29/03/2008 (379 dias)
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Figura 5.45 — Bacia de recalques em 10/05/2008 (421 dias)

Analisando-se as bacias de recalques, pode-se observar que ocorre uma
evolugéo da depresséo no pilar P6 e na caixa do elevador, com o prédio inclinando-

se mais para este lado.

As velocidades dos recalques, calculadas para os pilares da edificagéo,

mostram-se de pequena magnitude, da ordem de 25 4 m/dia na fase de execucao
da estrutura de concreto e 5 f/m/dia na fase posterior, tomando-se como referéncia

a caixa do elevador.

Segundo Alonso (1991), os valores de velocidades de recalque, utilizados
nessa atividade profissional e considerados normais em prédios com fundacao

profunda, sdo de 100 g m/dia na fase construtiva e de 30 m/dia em prédios
construidos ha mais de um ano, e inferiores a 20 f m/dia em prédios estabilizados,

construidos ha mais de cinco anos.



159

A Figura 5.46 sumariza os valores médios de recalques dos pilares da torre,

medidos em cada fase, bem como os respectivos coeficientes de variacao.

Dias 43 57 71 85 99 113 127 141
Média(mm) |0,100 |0,092 [0,208 |0571 |1,00 |0,696 |0,837 |1,179
CV(%) 20 23 12 54 35 41 43 40
Dias 155 169 183 204 274 351 379 421
Média(mm) | 1,271 | 1,387 |1,792 [1,850 |1,850 |2,058 |[2212 |2,292
CV(%) 31 28 30 32 32 19 18 16

Figura 5.46 — Valores médios de recalque e coeficientes de variacédo

Pode-se observar uma tendéncia a uniformizacdo dos recalques a medida
que a obra evoluiu. Embora os recalgues médios tenham aumentado com a

construgéo de novos pavimentos, o coeficiente de variacado diminuiu.

Para as distorcbes angulares, razdo entre o recalque diferencial de dois
pilares e a distancia entre seus centros, observou-se valores muito pequenos
gquando comparados com a escala de distorgcbes angulares limites, proposta por

Skempton e Macdonald (1956), como se pode ver na figura 5.47.

Situacao Limite de distor¢cdo angular Distorcdo angular da estrutura
Trincas em paredes 0,003 0,00009
Inclinagéo visivel 0,004 0,00009
Danos estruturais 0,006 0,00009

Figura 5.47 — Comparacéo dos limites de distor¢cdo angular
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5.8 MEDICOES DE DEFORMACOES

Foram instrumentados seis pilares da torre, a caixa do elevador e trés pilares
gue ligam a fundacdo ao pilotis, tendo sido avaliado o comprimento entre dois
pontos de referéncias fixados no concreto na face monitorada, no trecho do pilar
entre o subsolo 2 e subsolo 1. A variagdo de comprimento entre os dois pontos de

referéncia permite avaliar a deformagao que ocorre no elemento estrutural.

Os pilares da torre, de numeros P3, P4, P5, P6 e P7, e a caixa do elevador
tiveram medicfes feitas em suas quatro faces, ja o pilar P2, em duas faces opostas,

e os pilares PFP5, PFP6 e PFP8, em apenas uma face.

As observacdes de campo foram realizadas entre os dias 31/03/07 (laje do
mezanino concretada e escoramento para laje do tipo 1 preparada) e 26/06/08

(estrutura finalizada e alvenarias executadas sem reboco).

A Figura 5.48 mostra a disposi¢do em planta dos pilares e suas respectivas

faces instrumentadas.

Nas etapas de alvenarias prontas, sem reboco, os funcionarios passaram a
trabalhar na execucédo da cisterna que fica enterrada, tendo sua tampa no nivel do

subsolo 2, e na colocacao de revestimento do piso desse pavimento.
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Figura 5.48 — Localizac&o dos pontos de medida de deformacédo em pilares
O quadro da Figura 5.49 mostra as fases de medicdes efetuadas.

A abreviacao “Alv” refere-se a alvenaria executada sem reboco no pavimento

tipo “T” indicado pela numeracéao.

DATA DIAS | ETAPA DA OBRA

31/03/2007 0 Tipo 1 escorado mas nao concretado
14/04/2007 15 Tipo 2 concretado e escorado

17/04/2007 18 Tipo 2 concretado e escorado

24/04/2007 25 Tipo 3 concretado e escorado

30/04/2007 31 Tipo 4 concretado e escorado

08/05/2007 39 Tipo 5 concretado e escorado

15/05/2007 46 Tipo 6 concretado e escorado+alv. no mezi
22/05/2007 53 Tipo 7 concretado e escorado




162

29/05/2007 60 Tipo 8 concretado e escorado+alv no T1
05/06/2007 67 Tipo 9 concretado e escorado+alv. no T2
12/06/2007 74 Tipo 10 concretado e escorado+alv. no T3
19/06/2007 81 Tipo 11 concretado e escorado+alv no T4
26/06/2007 88 Tipo 12 concretado e escorado+alv. no T5
03/07/2007 95 Tipo 13 concretado e escorado+alv. no T6
10/07/2007 102 Tipo 14 concretado e escorado+alv. no T7
16/07/2007 108 Tipo 15 concretado e escorado+alv. no T8
24/07/2007 116 Tipo 16 concretado e escorado+alv. no T9
31/07/2007 123 Tipo 17 concretado e escorado+aAlv no T10
07/08/2007 130 Tipo 18 concretado e escorado+alv no T11
14/08/2007 137 Tipo 19 concretado e escorado+alv no T12
28/08/2007 151 Tipo 21 concretado e escorado+alv no T13/T14
04/09/2007 158 Tipo 22 concretado e escorado+alv no T15
11/09/2007 165 Cobertura concretada e escorada+alv no T16
18/09/2007 172 Cobertura concretada e escorada+alv no T17
02/10/2007 186 Coberta concretada e escorada (estrutura de
concreto finalizada)
28/02/2008 335 Alvenarias executadas sem reboco
18/03/2008 354 Alvenarias executadas sem reboco
24/03/2008 360 Alvenarias executadas sem reboco
08/04/2008 374 Alvenarias prontas sem reboco
26/06/2008 453 Alvenarias prontas sem reboco

Figura 5.49 — Etapas de medicoes
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5.8.1 APRESENTACAO DAS MEDIDAS DE DEFORMACOES

Em dias de medicbes, executavam-se 0s seguintes passos:

Mediam-se a temperatura e a umidade, no inicio e fim do intervalo de
medicao;
Faziam-se trés leituras com o extensdometro removivel a base da referéncia

padrdo de comprimento 1892 mm;

Tomavam-se trés medidas com o extensémetro removivel, entre os pinos de

cada face do pilar monitorado;

Apbs percorrer todas as faces dos pilares, novas medidas eram tomadas em

relagéo a referéncia padréo.

Os dados, entdo, eram registrados em uma planilha, elaborada para a
pesquisa, que calculava as médias de leituras corrigidas, em cada face do pilar, e
estas eram convertidas em comprimentos, tomando-se como base a barra padréo.

Assim, o comprimento entre os dois pinos instalados nas faces dos pilares, numa

determinada medigao (Lpi ), era determinado por:
L, =1892mm+I +I =~ (5.4)

Na equacéo 5.4:

|rrbp é média das leituras corrigidas feitas na medigdo I com o extensdmetro

na barra padréo;

|mp é a média das leituras corrigidas na medi¢do I com o extensdmetro na

face do pilar.
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As deformagbes totais em cada face do pilar (&) foram calculadas tendo

como base os comprimentos encontrados na primeira medi¢céo, em 31/03/2007.

O conjunto de gréficos das Figuras 5.50 a 5.59 apresenta a evolu¢do, com o

tempo, das medidas de deslocamentos entre dois pontos das faces dos pilares

monitorados, ja convertidas em deformacdes totais.
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Figura 5.50 — Deformacdes medidas no pilar P2
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Figura 5.51 — Deformacdes medidas no Pilar P3
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Figura 5.52 — Deformacdes medidas no pilar P4
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Figura 5.53 — Deformacdes medidas no pilar P5

Deformacgao (mm/m)

1,00

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

0,00

PILAR P6

~
)

VAR

i/

7

0 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150 165 180 195 210 225 240 255 270 285 300 315 330 345 360 375 390 405 420 435 450

Dias

—FACEA
—FACEB

FACE C
—FACE D

Figura 5.54 — Deformacdes medidas no pilar P6
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Figura 5.55 — Deformacdes medidas no pilar P7
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Figura 5.56 — Deformac¢6es medidas na caixa do elevador

Deformagédo (mm/m)

1,00
0,90
0,80
0,70
0,60
0,50
0,40
0,30
0,20
0,10

0,00

PFP5

HAV

VIS

N

V

0 15 30 45 60 75 90 105 120 135 150 165 180 195 210 225 240 255 270 285 300 315 330 345 360 375 390 405 420 435 450

Dias

Figura 5.57 — Deformac¢des medidas no pilar PFP5
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Figura 5.58 — Deformacdes medidas no pilar PFP6
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Figura 5.59 — Deformacdes medidas no pilar PFP8

5.8.2 MODELO REOLOGICO DO CONCRETO - NBR 6118: 2003

Com as medidas de deformacéo, objetiva-se estimar as cargas nos pilares,
nas diferentes etapas da obra. Esses valores, entretanto, além das deformacdes por
variagcbes de tensdes, incorporam outras deformacdes: retracdo, deformacéo lenta e

efeitos da temperatura, 0os quais precisam ser determinados ou estimados.

Véarios codigos e normas apresentam modelos para o calculo dessas

componentes de deformacdo. Entre os que consideram as condicdes ambientais, e
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tratam as deformacbes por retracdo e fluéncia como constantes em uma secao
transversal, estdo o Comité Euro International du Beton CEB-FIP (1991), a
Associacdo Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) NBR 6118:2003, o American
Concrete Instituti ACI (1997) e o Eurocode 2 (1998) apud Santos (2004) . Nesses
modelos, é limitado o nivel de tensdo aplicado a estrutura, devido a ndo linearidade
das deformacbes acima de certo limite. Também € valido o principio da
superposicao dos efeitos: para acréscimos de tensdo em instantes distintos, os

respectivos efeitos de deformacdes se superpbem.

Optou-se, nesta tese, pelo modelo da ABNT NBR 6118:2003. Quando ndo ha
impedimento a livre deformacé&o do concreto, e a ele é aplicada, no tempo tp, uma

tensdo constante no intervalo t - tp, sua deformacdo total, no tempo t, vale:
gc (t) = ‘gc (tO) + gcc (t) + ‘ch(t)
£.(t,) =o.(t,)/ E,(t,) é adeformacao imediata, por ocasido do carregamento,

com E,(t,) calculado para j = to, pela expresséo: E,(t,) = 5600fckj1/2;

()= [aC (to)/ Eci28]¢(t,t0) é a deformagéo por fluéncia, no intervalo de tempo

(t, to), com E_.. calculado pela mesma expressao anterior, para j = 28 dias;

Ci 28

£.(t) é a deformacéo por retracdo, no intervalo de tempo (t, to)

5.8.2.1 FLUENCIA DO CONCRETO

A deformacgao do concreto por fluéncia (£,) compde-se de duas partes, uma
rapida e outra lenta. A deformacéo rapida (&,,) € irreversivel e ocorre durante as

primeiras 24 h apos a aplicacdo da carga que a originou. A deformacao lenta é por
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sua vez composta por duas outras parcelas: a deformacéo lenta irreversivel (¢.,) e

a deformacéo lenta reversivel (&) .

gcc = gcca + gccf + gcod

gC,tOt = gC +£CC = gc (1+¢)
=9, +p; +¢,
onde:

@, € o coeficiente de deformagéo rapida;
¢, € o coeficiente de deformacéo lenta irreversivel;

@, € o coeficiente de deformacéao lenta reversivel.

No instante t, a deformacé&o devida a fluéncia é dada por:

gcc (t’to) = gcca + gccd + gccf = (ac / Ec28)¢(t!to)

com E,,, calculado para j = 28 dias, pela express&o E,,, = E; ,, =5600f

Cc28

O coeficiente de fluéncia ¢(t,t,), € dado por:

Ptt0) =P+ 8. |B: O - B: ()| + 8. By

t € a idade ficticia do concreto no instante considerado, em dias;

to € a idade ficticia do concreto ao ser feito o carregamento Unico, em dias;
toi € a idade ficticia do concreto ao ser feito o carregamento, em dias;

@. € o coeficiente de fluéncia rapida, determinado pela expressao:

¢, =081 f (t,)/ f,(t.,)]
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f.(t,)/ f.(t,) & a funcdo do crescimento da resisténcia do concreto com a

idade
Quando a verificacao se faz em data j igual ou superior a 28 dias:
foa = facl Ve
Quando a verificacao se faz em data j inferir a 28 dias, adota-se a expressao:
fa =Bi(fa 1 Ve)

B, = exp|s(L- (28/1)?)]

A variavel s é funcéo do tipo de cimento empregado. Para o CPII, utilizado no

edificio San Carlo, s=0,25.
9. =90, €ovalorfinal do coeficiente de deformacéao lenta irreversivel;

@.. € o coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente U, em

porcentagem, e da consisténcia do concreto, sendo que, para abatimentos entre

10cme 15cme U £90%, caso da obra em estudo:

¢, =1.25(4,45-0,035U )

#,. € o coeficiente dependente da espessura ficticia h;, da peca definida por:
h,. = ¥(2A./u,,)

y =1+exp(-7,8+01U) ;

A. é a area da secdo transversal da peca;

u, € a parte do perimetro externo da segao transversal da pega de concreto

em contato com o ar.
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@, =(42+h, 120+h, )

fic

h.. € a espessura ficticia em centimetros;

fic
B, (t) ou B, (t,) é o coeficiente relativo a deformagéo lenta irreversivel, funcéo

da idade do concreto, dado por:

B, (t) =|(t? + At + B)/(t? + Ct + D)

A= 42h® - 350h* +588h +113;

B = 768h° — 3060h* + 3234h - 23;

C =-200h® +13h* +1090h +183;

D = 7579h® —31916h? + 35343h +1931 ;

h é a espessura ficticia, em metros,

et é o tempo, em dias, e sempre maior ou igual a 3.

$.. € o valor final do coeficiente de deformacédo lenta reversivel, que é

considerado igual a 0,4;

B, ) =[(t—t, +20)/(t -t, + 70)] é o coeficiente relativo & deformacgdo lenta

reversivel, funcéo do tempo (t -t,)

5.8.2.2 RETRACAO DO CONCRETO

Entre os instantes ty e t, a retracdo € dada por:

£ (tty) = [ B, (1) = B(ty)]
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onde:
‘gcsoo = ‘915‘925
£, € ovalorfinal da retracéo;

&. € o0 coeficiente dependente da umidade relativa ambiente e da

consisténcia do concreto, sendo:

1,25.10%¢,. = -6,16— (U / 484) + (U * /1590)

para abatimentos entre 10 cm e 15 cm e U <90%, caso da obra em estudo.

£,, € o coeficiente dependente da espessura ficticia (em centimetros) da
peca:

€55 = (33+2hy)/(20,8+ 3y, )

B.(t) ou L.(t,) é o coeficiente relativo a retra¢do, no instante t ou to;

t & a idade ficticia do concreto no instante considerado, em dias;

to € a idade ficticia do concreto no instante em que o efeito da retracdo na

peca comeca a ser considerado, em dias;
B.(t) =|((t/100)® + A(t/100)? + B(t/100)) /((t /100)° + C(t/100)? + D(t /100) + E)|
A=40
B =116h° - 282h* + 220h - 4,8
C =25h*-8,8h+40,7
D = -75h® + 585h? + 496h - 6,8

E = -169h* +88h° +584h* —39h + 0,8
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com h, espessura ficticia, em metros.

A idade ficticia é dada por:
t=a) (T, +10)/30)At,,

a é o coeficiente dependente da velocidade de endurecimento do cimento;

para o CPIl vale 2;

T, é atemperatura média diaria do ambiente, em graus Celsius;

At,, € o periodo, em dias, durante o qual a temperatura média diaria do

ambiente T, pode ser admitida como constante.

5.8.2.3 DEFORMACAO TOTAL NO CONCRETO

Quando ha variacdo de tensdo ao longo do intervalo, induzida por acgbes
externas ou agentes de diferentes propriedades reoldgicas (incluindo-se armadura,
concretos de diferentes idades etc.), a deformacdo total no concreto pode ser

calculada pela expressao da Norma:
£.(t) =0, (t)(/ E, (t,) + p(t.,t,)/ Epy| + £ (1,,) +
+00, (48[ E, (t,) + #(t.t,)/ E.s]

Ao (t,t,) é avariacdo total de tens&o no concreto, no intervalo (t,to).

5.8.2.4 EFEITO DA TEMPERATURA

A ABNT NBR 6118:2003 considera que € uniforme a variacao da temperatura
da estrutura, causada globalmente pela variagdo da temperatura da atmosfera e

pela insolacédo direta. Essa variacdo de temperatura da estrutura depende do local
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de implantacdo da construcdo e das dimensdes dos elementos estruturais que a
compdem. Para elementos cuja menor dimensao ndo seja superior a 50 cm, deve

ser considerada uma oscilacéo de temperatura em torno da média de 10°C a 15°C.

No edificio San Carlo, as menores dimensdes dos pilares ndo ultrapassam
50 cm, e nas medicbes de temperatura atmosféricas efetuadas, o valor médio
encontrado foi de 27,3°C, com coeficiente de variacdo de 2%. Adotou-se, entdo, a

expressao para calculo das deformacdes por retracao:
£, =a AT
& € adeformacgéo por dilatagéo téermica;
a, é o coeficiente de dilatag&o térmica do concreto, adotado 10°°/°C;

AT é avariacdo de temperatura no intervalo considerado.
5.8.3 CONSIDERACOES ADOTADAS NO EDIFICIO SAN CARLO

Com a finalidade de se obter o grafico das deformacdes, com as correcdes
devidas aos efeitos da retracéo, da deformacéo lenta e da temperatura, elaborou-se
uma planilha de calculo para cada pilar da torre do edificio, com as suas

caracteristicas. Foram adotados os modelos reoldgicos da ABNT NBR 6118:2003.

Na Figura 5.60, apresentam-se os valores de temperatura e de umidade

maximos, minimos e medios medidos, bem como os coeficientes de variacao.
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Maximo Minimo Médio C.V (%)
Temperatura (° C) 28,9 26,0 27,3 2
Umidade (%) 93 61 77 10

Figura 5.60 — Valores de temperatura e umidade medidos

Os valores de armadura dos pilares, nos trechos onde foram realizadas as

medic¢des, encontram-se na Figura 5.61.

PILAR Dimensdes (cm) Armadura
P2 20x115 18925
P3=P4 35x195 44325
P5=P7 35x195 54925
P6 50x270 98925
Cx do Elevador Area = 2,40 cm? 252925

Figura 5.61 — Armadura dos Pilares

O efeito da temperatura, na barra do extensémetro desenvolvido para esta
pesquisa, foi minimizado pelo uso do material invar, que apresenta coeficiente de

dilatacdo da ordem de 1,4x10° /°C.

Apresenta-se, nas Figuras 5.62 a 5.68, o conjunto de graficos relativos a
deformacéo total corrigida, em cada pilar da torre. Partindo-se da média dos valores
de deformacédo medidos nas quatro faces do pilar, primeiro fez-se uma regresséo
nas deformacbes totais medidas, por uma expressdo logaritmica do tipo

y=alnx+b, corrigindo-se, posteriormente, o efeito da temperatura e subtraindo-
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se as componentes de deformacado por retracdo e por deformacao lenta atraves de

uma planilha eletrénica desenvolvida para este fim.

Deformagdes ¢ (/1)
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Figura 5.62- Evolucéo da deformacdo com o tempo no Pilar P2
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Figura 5.63 - Evolugéo da deformagdo com o tempo no Pilar P3
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Figura 5.64 Evolugéo da deformag&o com o tempo no Pilar P4
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Figura 5.65 — Evolugcao da deformagéao com o tempo no Pilar P5
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Figura 5.66— Evolugéao da deformag&o com o tempo no Pilar P6
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Figura 5.67 - Evolucdo da deformacéo com o tempo no Pilar P7
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Figura 5.68 — Evolucao da deformagéao com o tempo na Caixa do elevador
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6. ESFORCOS AXIAIS E RECALQUES

Neste capitulo sdo apresentados e comparados os esfor¢cos axiais e 0s
recalques na base dos pilares da torre do edificio San Carlo obtidos nas diversas

etapas construtivas.

6.1 MODELOS ADOTADOS

Foram utilizados, para cada etapa construtiva, trés processos de analise

descritos a seguir.

6.1.1 MODELO | (MI) - METODO DOS ELEMENTOS FINITOS E

APOIOS INDESLOCAVEIS

Neste modelo, a estrutura foi analisada no programa comercial elaborado pela
empresa TQS Informatica Ltda (2009) que discretiza por elementos finitos de barra o
portico espacial com o0s carregamentos das vigas oriundos da resolucdo do
pavimento por grelhas, simulando o comportamento conjunto das vigas e lajes. O
portico foi considerado engastado nos blocos de fundacdo, sem consideracdo da
interacdo solo-estrutura. Nas figuras 6.1 a 6.3 pode-se ter uma visao tridimensional
da estrutura concluida, em uma fase construtiva e do pavimento tipo resultante

dessa analise computacional.
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Figura 6.1 — Edificio San Carlo - estrutura finalizada (TQS)

Figura 6.2 — Etapa construtiva no pavimento tipo 2 (TQS)
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Figura 6.3 — Visdo espacial do pavimento tipo (TQS)

Esse modelo foi analisado com a finalidade de complementar os resultados do

modelo do calculista com os resultados das fases construtivas.

6.1.2 MODELO Il (MIl) - ESTIMATIVA A PARTIR DAS DEFORMACOES

MEDIDAS

No modelo IlI, os esforcos axiais na base dos pilares foram obtidos
indiretamente a partir dos valores de deformacfes medidos ao longo das etapas
construtivas, descontados dos efeitos reoldgicos do concreto e da temperatura. As
medicdes foram realizadas nos pilares P2 a P7 e caixa do elevador, como mostradas
na capitulo 5.

Para se chegar aos esforgos axiais na base dos pilares (N,) partiu-se dos
valores de deformagGes decorrentes apenas da variagdo de tensbes (&), ja
descontados das deformagdes totais medidas (&;) as parcelas de deformacéo por
variagdo de temperatura (£, ) , retracéo (&) e fluéncia (£,), e pela equacéo de

equilibrio de forgas verticais no pilar tem-se:
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Ni = Aac + A¥as (61)

E a partir da relacao tenséo versus deformacéo do material concreto (C) e ago

(S) fica-se com:
Ni = A:Ecgci + AsEsgci (62)

Reordenando a equacéo (6.2) chega-se a:

_ A
N =Ae,(E.+—E 6.3
1 gCI( C + A S) ( )

Ni = Agci Em'sto (64)
Nestas equacoes:

N, é o esforco axial no pilar;

€ a area da secdao transversal do pilar de concreto;

A, é a &rea da secdo de armadura no pilar;

m

€ 0 médulo de elasticidade longitudinal do concreto;
E. é o médulo de elasticidade longitudinal do aco;

& . € adeformacao por variacao de tensdes no pilar;

E

misto

=(E + % E.) é o médulo de elasticidade misto.

Na mesma planilha, desenvolvida na pesquisa, para calculo das deformacdes
finais nos pilares, incorporou-se o calculo dos esfor¢cos axiais nos mesmos com uso

da equacéao (6.3).
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Deve-se comentar que para o calculo da parcela corretiva da fluéncia (€_.) ja

€ necessario se ter uma aproximacao da evolucdo do esforco axial no pilar, que &
justamente 0 que se procura determinar com o calculo das deformacgbes. A

evolucdo do esforco axial no pilar é, assim, causa e efeito no problema. Uma

solugdo mais precisa exige aplicacdo de um processo iterativo.

6.1.3 MODELO Il (MIll)- CODIGO COMPUTACIONAL DESENVOLVIDO

(PEISE)

Com o0 codigo computacional desenvolvido na pesquisa, PEISE, que
considera a interacdo solo-estrutura e trabalha com o pértico espacial formado pelo
conjunto superestrutura e estrutura de fundacéo, determinaram-se os esforcos axiais
na base dos pilares nas diversas etapas construtivas. Na figura 6.4, tém-se uma
visdo espacial da discretizacdo da estrutura no programa PEISE em sua etapa final

tendo a estrutura 1458 nds e 1834 barras.

Os dados para caracterizacdo dos elementos do portico espacial foram
apresentados no capitulo 5 e no anexo A, e na figura 6.5 mostra-se a discretizacao
do pavimento tipo em planta. Foram criados elementos de barra rigidos na ligacao

viga-pilar e viga-caixa do elevador para representar as excentricidades.

As estacas foram modeladas com os comprimentos resultantes do relatério de

cravacdo das mesmas, também apresentados no capitulo 5.

Estabeleceu-se uma correlacao entre os recalques médios medidos na obra e
os encontrados no programa PEISE, na etapa construtiva final, de forma a tornar
esses valores convergentes para o0s valores medidos. O moddulo de

compressibilidade do solo foi afetado de um valor multiplicativo de 2,5. As
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comparacoes entre os trés modelos terdo como base os valores encontrados no
programa PEISE considerando o moédulo de compressibilidade do solo devidamente

calibrado.
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Figura 6.4 — Discretizacdo do edificio San Carlo no programa PEISE
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Figura 6.5 — Discretizacdo do pavimento tipo do edificio San Carlo no PEISE

6.2 RESULTADOS NAS ETAPAS CONSTRUTIVAS

6.2.1 ESFORCOS AXIAIS NOS PILARES

Para cada etapa construtiva, apresenta-se um corte longitudinal da estrutura e
uma tabela de esforcos axiais na base dos pilares para os trés modelos (figuras 6.6
a 6.16). A hachura no pavimento indica a presenca de alvenaria construida sem

reboco.
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14-04-2007 - Tipo 02 (Peso Propno)

14640

Tipo2 5 ]

(=]

8

[32]
Tpol 4 o 1160

O

O
Meziv 3 e

o]

&
Piots 2 N S|

0|

&
Subsbl 1 N 2=

0|

&
Subso2 0 N

Figura 6.6— Esforcos axiais nos pilares em 14/04/2007
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Figura 6.7 — Esforcos axiais nos pilares em 30/04/2007
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15-05-2007 - Tipo 06 (Alvenaria no Mezanino)

26.640
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Figura 6.8 — Esforgos axiais nos pilares em 15/05/2007

29-05-2007 - Tipo 08 (Alvenaria N° 1)
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Figura 6.9 — Esforgos axiais nos pilares em 29/05/2007
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12-06-2007 - Tipo 10 (Alvenaria N° 3)
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Figura 6.10 — Esforcos axiais nos pilares em 12/06/2007

26-06-2007 - Tipo 12 (Alvenaria N° 5)
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Figura 6.11 — Esforgos axiais nos pilares em 26/06/2007
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10-07-2007 - Tipo 14 (Alvenaria N° 7)
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Figura 6.12 — Esforgos axiais nos pilares em 10/07/2007
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24-07-2007 - Tipo 16 (Alvenaria N°9)

Tpo16 19
Tpo15 18 " S
Tpo14 17 “ e
Tipo13 16 2640
Tpo12 15 460
Tpoll 14 ¢ s

o

8

@ 38640

=

//////// { o

’%:7//// //// | Ham Eom
’%f,///////// ///, 7 @) | ) | N
/7/%%////// // / e

Ml M| Mil

fy// //////// //%/ éﬂ P1 l;ES —FZ lli229

’%//////A//A T i

///////////// e e

g /// PCX1| 9374|10229] 9224

Pt 5760
Subsoo ‘ 280,
Subsolo ‘ —,

Figura 6.13 — Esforcos axiais nos pilares em 24/07/2007
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07-08-2007 - Tipo 18 (Alvenaria N° 11)
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Figura 6.14 — Esforcos axiais nos pilares em 07/08/2007
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Figura 6.15 — Esforcos axiais nos pilares em 04/09/2007
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08-04-2008 - Todas as alvenarias sem reboco
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Figura 6.16 — Esforcos axiais nos pilares em 08/04/2008
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Mostram-se a seguir (figuras 6.17 e 6.18), em forma de graficos, os esforcos

axiais na base dos pilares que foram contemplados com analises nos trés modelos.
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P /
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g 4000 /gg,//g— I
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0 ‘ ; ; :
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0 ; ; :
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Figura 6.17 — Esforcos axiais nos pilares P3, P4 e P5
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Figura 6.18 — Esforcos axiais nos pilares P6, P7 e na caixa do elevador
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Quando se compara o modelo Il com o modelo Ill, a maior variagcdo percentual
entre os esfor¢os axiais nos pilares ocorre na caixa do elevador com valor de 48,1%

e entre os modelo | e o Ill um valor de 17,5% no pilar P3.

O grafico da figura 6.19 representa a soma dos esforcos axiais na base dos

pilares P2 a P7 e caixa do elevador em cada etapa construtiva e para cada modelo

analisado.
SOMA

70000

60000 -
__ 50000 <
Z —|
< 40000
2 Il
S 30000 —
& il
@ 20000 -

10000 o= o

0 ,ﬁ
0 5 10 15 20 25 30
Pavimentos

Figura 6.19 — Soma dos esfor¢os axiais na base dos pilares

Observa-se que o0 somatoério dos esfor¢cos axiais nos pilares para o modelo | e
lIl séo praticamente iguais. Ja 0 modelo Il apresenta o somatoério de esforcos axiais
nos pilares superestimados na fase construtiva, mas mostrando uma tendéncia a
convergir para os modelos | e Il e alcangcando os mesmos quando a estrutura de

concreto e as alvenarias estavam concluidas, cerca de 65% da carga total do

edificio.

6.2.2 RECALQUES

Apresentam-se a seguir (figuras 6.20 a 6.21) os recalques dos pilares obtidos

nas medicdes e pelo programa PEISE.
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Figura 6.20 — Recalques nos pilares P3, P4 e P5
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Figura 6.21 — Recalques nos pilares P6, P7 e na caixa do elevador

Os recalques resultantes da analise no programa PEISE mostram-se mais
conservadores que os medidos nas diversas etapas construtivas e convergentes

com eles na etapa final de andlise.
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Outra observacdo € que a evolucdo dos recalques ndo se da em forma de
curva suave, ela ocorre de forma crescente, mas com oscilacées indicando um

comportamento nao linear e de acomodac&o do macico de solos na fase construtiva.

O programa ndo consegue captar as oscilacdes de recalques medidos nas

etapas construtivas por trabalhar com modelo elastico linear.

Os maiores recalques observados durante o periodo de medi¢cdes foram na
caixa do elevador e no pilar P6 com valores maximos de 2,8mm e 2,5mm
respectivamente, sendo que eles sdo os elementos de maior esfor¢co axial em suas

bases.
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7. CONCLUSAO

7.1 CONSIDERACOES FINAIS

O trabalho apresentado teve por objetivo elaborar um programa
computacional de andlise estéatica linear de estruturas com fundacgéo profunda,
considerando a interacdo solo-estrutura. Na modelagem, a estrutura tridimensional &
todo o conjunto formado pela superestrutura e pela estrutura de fundacédo, sendo
utiizado o método dos elementos finitos e levado em consideracdo a

compatibilizacdo geotécnica.

O desempenho estrutural de um edificio de 26 pavimentos, com fundagédo em
estaca hélice continua, foi acompanhado por meio de medidas de deslocamentos
verticais na base de seus pilares (recalque de fundacdo) e medida indireta da

solicitagdo normal nesses elementos.

Pode ser visto nos exemplos apresentados no capitulo 3, que o cddigo
computacional desenvolvido mostrou funcionamento eficiente e eficaz e de
aplicabilidade em problemas préaticos de engenharia que consideram a interacdo
solo-estrutura em suas analises com a vantagem de ndo se utilizar processo

iterativo.

Na aplicacdo do programa desenvolvido ao exemplo do bloco de coroamento
rigido sobre nove estacas pode-se constatar o efeito de grupo das estacas pela
interac&o solo-estrutura onde estacas de periferia recebem mais esforgos axiais que

a estaca central, ndo havendo uma distribuicdo uniforme de esforgos axiais por
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estaca como se considera normalmente na pratica da engenharia.

A analise tridimensional completa para o edificio estudado apresentou
resultados de recalques que fogem do comportamento classico bidimensional do
efeito da interacdo solo-estrutura que faz aumentar os esfor¢cos axiais dos pilares

periféricos e diminuir os dos pilares centrais.

Os maiores recalques observados durante a campanha de monitoramento
foram na caixa do elevador e no pilar P6 com valores maximos de 2,8mm e 2,5mm
respectivamente para uma carga na estrutura correspondente a 65% de sua carga
total de servigco, composta pelo peso proprio do concreto e alvenarias sem reboco.
Os 35% de carga restante correspondem a revestimento de pisos e alvenarias e

sobrecargas de ocupacéao.

As velocidades de recalques calculadas para os pilares da edificacdo

mostraram-se de pequena magnitude, da ordem de 25 fdia na fase de execucéo
da estrutura de concreto e 5 f dia na fase posterior, tomando-se a caixa do elevador

como referéncia.

O modelo numérico da estrutura do edificio considerando os apoios rigidos
apresenta distribuicdo de forcas verticais na base dos pilares bem proximas das
encontradas no programa PEISE, que considera a interacdo solo-estrutura. A néo
redistribuicdo de esfor¢cos nos pilares, como era esperado na analise que considera
a interacao solo-estrutura, deve ser atribuida a distribuicdo em planta dos pilares do
edificio sendo praticamente todos de periferia e aos pequenos valores de recalques

absolutos e diferenciais que ocorrem na estrutura.

Foi estabelecida uma correlacdo entre os recalques medidos e os calculados

no programa PEISE, na etapa construtiva final, de forma que seus valores



205

convergissem com os medidos. O médulo de compressibilidade do solo apresentou

fator multiplicativo de 2,5 para a estrutura do edificio analisado.

7.2 SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

Como sugestdes para pesquisas futuras indica-se o aperfeicoamento do

codigo computacional PEISE através de:

* Armazenamento da matriz de rigidez global da estrutura pela técnica do
perfil para analise de problemas com elevado nimero de nés. Isso implica
em utilizar rotinas especificas para solucdo do sistema de equacdes e

para inversao da matriz de flexibilidade do solo.

* Consideracdo automatica do modelo geotécnico de transferéncia de forca
vertical. Deve-se somar a matriz de rigidez da estrutura somente os
termos referentes aos graus de liberdade associados a deslocamentos
horizontais. Nos graus de liberdade na direcdo vertical devem ser
aplicadas as forcas do modelo geotécnico. O problema passa a ser nao-

linear o que exige um processo iterativo.

* Aplicacdo do programa em outros problemas classicos geotécnicos como,

por exemplo, o efeito “Tschebotarioff”.

* Interpretacdo matematica desse modelo de discretizacdo do solo e
comparacao com o metodo dos elementos finitos e método dos elementos

de contorno.
E para acompanhamento de desempenho de estruturas sugere-se:

* Melhorar o sistema de afericdo da barra padrao.



206

Na medicao de deslocamentos entre dois pontos dos pilares, para medida
indireta de sua solicitagdo normal, utilizar um elemento de referéncia,
similar ao que esta sendo observado, que nao esteja submetido a
carregamento para permitir avaliar apenas os efeitos ambientais e os

efeitos reoldgicos no sistema monitorado.

Criar um banco de dados de monitoramento de edificios de forma a

ganhar experiéncia local e poder otimizar as analises estruturais.

Com os dados coletados na pesquisa, e conhecendo-se a carga real na
base dos pilares e os valores de resisténcia do material concreto armado,
aplica-los na andlise de confiabilidade na verificacdo da seguranca do

edificio.
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APENDICE A — MATRIZ DE RIGIDEZ DO ELEMENTO
DE PORTICO ESPACIAL

a 0o0@o 0 0
b 0 O 0
c 0 -d/2
d 0
cl?/3
[s]. =
simetria
onde: a=EA/l; b=12El /I°;

sendo:

0 -a 0 0 0 0 0
bl/2 0 -b 0 0 0 bl /2
0 0 0 -¢c 0 -cd/2 0
0 0 0 0O -d 0 0
0 0 0 cd/2 0 «c?/6 0
bl?/3 0 -bl/2 O 0 0 bl?/6
a 0 0 0 0 0
b 0 0 0 -bl/2
C 0 bl/2 0
d 0 0
cl?/3 0
bl?/3
c=12El /I*; d=Gl /I

E é o médulo de elasticidade longitudinal;

G é o modulo de elasticidade transversal;

A é a area da secéo transversal da barra;

| é o comprimento da barra i ;

|, € 0o momento de inércia a flexdo da segao relativo ao eixo z;

I , € 0 momento de inércia a flexdo da secao relativo ao eixo y;

|, € 0o momento de inércia a torgdo da segao relativo ao eixo z.
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ANEXO A — FORMAS DO EDIFICIO SAN CARLO
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