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RESUMO

O bloco de coroamento ¢ projetado como um elemento de transicao, transferindo as agdes da
superestrutura para as estacas. Embora amplamente utilizado, nao existe um método de calculo
unificado ou consenso sobre os parametros a serem utilizados em seu dimensionamento.
Geralmente, o método de bielas e tirantes ¢ empregado em blocos considerados rigidos,
enquanto o método das seg¢des € usado para blocos flexiveis. Além disso, as limitagdes do
conhecimento cientifico sobre o comportamento de blocos sobre estacas metalicas, juntamente
com a escassez de literatura técnica disponivel, resultam em divergéncias entre os métodos
analiticos e na auséncia de normatizagao. Isso pode levar a verificagcdes equivocadas, resultando
em superdimensionamento ou subdimensionamento desses elementos, o que pode causar
desperdicio de materiais ou comprometer a seguranca estrutural das edificacdes. Diante dessas
questdes, este trabalho propos investigar o comportamento mecanico de blocos adicionando
uma chapa soldada no topo das estacas metalicas, referida como chapa de ligag¢do, a fim de
aumentar a 4rea da zona nodal inferior e reduzir as tensdes nessa regido. Para o desenvolvimento
dessa investiga¢do, foram fabricados 6 modelos de blocos sobre duas estacas metélicas de perfil
W laminado, com varia¢des de armaduras e espessuras das chapas de ligacdo. Os ensaios dos
modelos experimentais permitiram a analise do comportamento geral dos modelos, da rigidez
e forca ultima, da deformagao dos tirantes, das estacas, das armaduras longitudinais dos pilares
e do concreto na regido das bielas. Os resultados indicaram que a adicdo de uma chapa de
ligacdo em blocos sobre estacas metalicas pode aumentar significativamente a capacidade
resistente desses elementos. Para aprofundar o estudo, foram desenvolvidas simulacdes
numéricas no Software ABAQUS/CAE®, utilizando os modelos ensaiados experimentalmente
para aferir os modelos numéricos e compreender os fluxos de tensdes e o comportamento
mecanico dos modelos. Com o desenvolvimento dessas andlises, espera-se contribuir para o
avango do conhecimento sobre o comportamento mecanico de blocos sobre estacas metélicas e

buscar maneiras de otimiza-los.

Palavras-chave: Andlise experimental; Andlise numérica; Blocos sobre estacas; Estacas

metalicas; Fundacdes.



ABSTRACT

The pile cap is designed as a transition element that transfers loads from the superstructure to
the piles. Although widely used, there is no unified calculation method or consensus on the
parameters to be used in its design. Typically, the strut-and-tie method is employed for rigid
pile caps, while the sections method is used for flexible pile cap. In addition, the limitations of
scientific knowledge on the behavior of pile caps on steel piles, together with the scarcity of
available technical literature, result in divergence between analytical methods and the absence
of standardization. This can lead to incorrect verifications, resulting in oversizing or undersizing
of these elements, which can cause material waste or compromise the structural safety of
buildings. Considering these issues, this study proposed to investigate the mechanical behavior
of pile caps by adding a welded plate on top of the steel piles, referred to as a connection plate.
This plate increases the area of the lower nodal zone, reducing stresses in this region. For this
investigation, 6 models of pile caps on two I-beam steel piles were fabricated, with variations
in reinforcement and connection plate thicknesses. The experimental tests allowed for the
analysis of the models' overall behavior, stiffness, and ultimate strength, the deformation of the
ties, piles, column longitudinal reinforcements and the concrete in the strut region. The results
showed that adding a connection plate to pile caps on steel piles can significantly increase their
load-bearing capacity. To further the study, numerical simulations were conducted using
ABAQUS/CAE" software, utilizing the experimentally tested models to validate the numerical
models and understand the stress flows and mechanical behavior. Through these analyses, the
study aims to advance knowledge on the mechanical behavior of pile caps on steel piles and

explore ways to optimize them.

Keywords: Foundations; Numerical analysis; Experimental analysis; Pile caps; Steel piles.
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1. INTRODUCAO

1.1. Consideracdes iniciais

As fundagdes sdao elementos fundamentais em qualquer construcao civil, sendo
responsaveis por transferir as cargas da superestrutura para o solo de forma segura e estavel,
garantindo a estabilidade da edifica¢do ao longo de sua vida util.

As fundagoes sao classificadas em dois principais tipos, fundagdes rasas e fundagdes
profundas. Sendo que, os fatores considerados indispensaveis ao se escolher o tipo de fundacao
sdo, as caracteristicas do solo e os esforcos solicitantes. As fundagdes rasas, como sapatas e
radiers, s3o adequadas para solos de boa capacidade resistente nas camadas superiores,
enquanto as fundagdes profundas, como estacas e tubuldes, sdo utilizadas em solos de baixa
capacidade resistente ou em situagdes em que € necessario alcangar camadas mais resistentes.

As estacas metalicas sdo utilizadas como elementos de fundagdo, majoritariamente em
construcdes industriais, estruturas de contencao, edificios de multiplos pavimentos, viadutos,
pontes e pilares de divisa com o objetivo de eliminar vigas de equilibrio. Ha varias razdes para
sua utilizacdo quando comparadas aos outros tipos de estacas, dentre as quais se destacam: o
nivel de vibracdo reduzido durante a cravagao, a possibilidade de cravacdo em solos de dificil
transposicao, resisténcia elevada a compressao, tragdo, flexao e a simplicidade na utilizagao
devido a facilidade em fazer cortes e emendas.

Ap6s definido o tipo de estaca, ¢ essencial a utilizacdo de outro elemento estrutural, o
bloco de coroamento ou bloco sobre estacas (Figura 1.1). Esse componente € projetado para
atuar como um elemento de transicao, transferindo as acdes da superestrutura para as estacas,
portanto, os blocos de coroamento devem ser rigidos o suficiente para que as suas deformagdes

ndo influenciem nos esforgos atuantes na superestrutura e nem no terreno de fundagao.
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Figura 1.1 - Bloco sobre duas estacas de perfil W laminado

Fonte: O autor.

Embora esses elementos sejam amplamente utilizados, ndo existe um método de célculo
unificado € nem um consenso quanto aos parametros a serem utilizados em seu
dimensionamento. As pesquisas desenvolvidas a respeito de blocos sobre estacas nos ultimos
anos concentraram-se em dois diferentes modelos, o modelo de bielas e tirantes e a teoria geral
da flexao, também conhecida como método das se¢des. Usualmente, o método de bielas e
tirantes € empregado em blocos determinados como rigidos e o método das se¢des em blocos
flexiveis.

O modelo de bielas e tirantes ¢ uma generalizacdo da classica “Analogia da Treliga”,
proposta por Ritter e Morsh em meados do século XX. Essa metodologia baseia-se no teorema
do limite inferior da anélise plastica limite. Por meio desse teorema € possivel estimar o valor
das cargas maximas que uma estrutura podera suportar, como também, determinar a posi¢ao e
a quantidade de armadura que essa estrutura necessita (Meirinhos, 2008). Blévot e Frémy
(1967) ensaiaram 116 modelos de blocos sobre estacas com o objetivo de investigar a
aplicabilidade do modelo de bielas e tirantes, qual a sua relagdo com a ruina e a influéncia de
diferentes arranjos de armaduras na fissurag@o e na ruptura. Essa pesquisa foi a base para grande
parte dos estudos posteriores e novos modelos analiticos de dimensionamento de blocos rigidos.

A Associacao Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) por meio da Norma Brasileira
(NBR) 6118 (2023, p. 193) define bloco sobre estacas como “estruturas de volume usadas para
transmitir as estacas e aos tubuldes as cargas de fundacgdo”, isto €, um elemento, cujo todas as

trés dimensdes possuem a mesma ordem de grandeza. Ela classifica seu comportamento
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estrutural em dois modos, rigido e flexivel, baseado em sua geometria. Entretanto, nao
apresenta critérios especificos para verificagdo do modelo rigido e para o modelo flexivel ela
indica as mesmas verificagdes relativas as lajes.

A norma espanhola Instruccion de Hormigon Estructural (2010) (EHE-08) também
classifica os blocos em rigidos e flexiveis, outro ponto em comum entre a NBR 6118 (2023) e
a EHE-08 (2010) ¢ usar a geometria do bloco como parametro para essa classifica¢ao, porém,
esses critérios sao totalmente diferentes. Quanto aos critérios de verificacao, a norma espanhola
define que para blocos rigidos, o adotado ¢ baseado no modelo de bielas e tirantes, enquanto
para blocos flexiveis aplica-se a teoria geral da flexdo. Normas como a American Concrete
Institute - Building Code Requeriments for Structural Concrete (2019) (ACI 318-19) e a British
Standards Institution - Eurocode 2: Design of Concrete Structures (2023) (EN 1992-1-1) ndo
classificam os modelos e ndo apresentam critérios especificos para verificagao, apenas indica
quais os métodos de verificagdo podem ser utilizados, podendo ser pelo método de bielas e
tirantes ou métodos baseados na teoria geral da flex3o.

Ainda ndo ha um consenso em relacdo ao comportamento mecanico dos blocos sobre
estacas, nem um procedimento padrao para o dimensionamento e verificagdo dos modelos.
Além disso, as limitagcdes do conhecimento cientifico sobre o comportamento de blocos sobre
estacas metalicas e a escassez de literatura técnica no ambito mundial, fazem com que
engenheiros recorram a recomendagdes empiricas ou modelos de analise simplificados. Isso,
por sua vez, leva a verificagdes equivocadas, podendo superdimensionar ou subdimensionar
esses elementos, resultando em desperdicio de materiais ou colocando em risco a seguranga
estrutural das edificagdes.

Dessa forma, torna-se claro a importancia de analisar o comportamento mecanico de
blocos sobre estacas metélicas, a fim de obter uma melhor compreensao dos fluxos de tensdes
e do comportamento das regides nodais. Essa analise € importante para caracterizar, com maior
precisdo, o comportamento mecanico dessas areas e contribuir para o desenvolvimento de um
modelo analitico capaz de representa-lo de maneira eficiente. Nesse contexto, o presente estudo
propde investigar, por meio de andlise experimental e simula¢cdes numéricas, qual a influéncia
de uma chapa soldada no topo da estaca, referida como chapa de ligacao e de sua espessura no

comportamento mecanico de blocos sobre duas estacas metalicas, de perfil W laminado.
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1.2. Justificativa

As limitagdes do conhecimento cientifico acerca do comportamento de blocos sobre
estacas metalicas, aliadas a escassez de literatura técnica disponivel, resultam em divergéncias
entre os métodos analiticos e auséncia de normatizacdo. Além disso, por se tratar de um
elemento enterrado, ndo € possivel inspeciona-lo durante a fase de servico.

Ao considerar a adi¢ao de uma chapa soldada no topo da estaca metalica, referida como
chapa de ligacao, propde-se um aumento na area da zona nodal inferior. Essa abordagem sugere
uma reducdo significativa das tensdes nessa regido, uma vez que, para todos os métodos
analiticos baseados no modelo de bielas e tirantes, a tensdo nodal inferior esta diretamente
ligada ao valor da 4rea da secdo transversal da estaca. Portanto, torna-se fundamental ampliar
o conhecimento, por meio de pesquisa cientifica, sobre o comportamento mecanico de blocos

sobre estacas metalicas para buscar maneiras de otimiza-los.

1.3. Objetivos
1.3.1. Objetivo Geral

O objetivo deste estudo € analisar o comportamento mecéanico de blocos sobre duas
estacas metalicas, de perfil W laminado, por meio de ensaios experimentais e simulagdes
numéricas, a fim de obter uma melhor compreensao dos fluxos de tensdes e do comportamento

das regides nodais.

1.3.2. Objetivo especifico

Os objetivos especificos deste estudo sao:

— Investigar qual a influéncia da chapa de ligacao e de sua espessura no comportamento
mecanico de blocos sobre duas estacas metalicas;

— Investigar qual a influéncia da quantidade de barras, nos tirantes, no comportamento
mecanico de blocos sobre duas estacas metalicas com chapas de ligagao;

— Investigar o comportamento da armadura longitudinal do pilar, na regido ancorada
no bloco, e qual a sua influéncia na zona nodal superior;

— Investigar o comportamento dos tirantes e qual a influéncia da biela de compressao

na regido de ancoragem;
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— Realizar simula¢des numéricas, utilizando os modelos previamente ensaiados para
fins de aferi¢ao, com o objetivo de compreender os fluxos de tensdes nas principais

direcdes e o comportamento nas zonas nodais.

Sintese da metodologia

a) Realizar uma revisdo bibliografica com o intuito de compreender o
comportamento mecanico de blocos sobre estacas, observando as recomendagdes
existentes e os diversos modelos analiticos propostos na literatura técnica ¢ normativa.

b) Ensaiar experimentalmente 6 modelos de blocos sobre duas estacas metalicas,
de perfil W laminado, em escala real, com a finalidade de analisar o seu comportamento
mecanico. Para isso, foram realizados os seguintes ensaios:

— Ensaios para determinagdo das propriedades mecanicas das barras de aco
utilizadas;

— Ensaios de corpos de provas cilindricos de concreto, com o objetivo de
determinar a resisténcia a compressao, a tragcdo ¢ o modulo de elasticidade do
concreto utilizado;

— Ensaios em trés séries de blocos, série B1: blocos sobre duas estacas metalicas
com chapas de ligacdo de 1 polegada (pol); série B2: blocos sobre duas estacas
metalicas com chapas de ligacdo de 3/4 pol; e série B3: blocos sobre duas
estacas metalicas com chapas de ligacao de 1/2 pol.

¢) Desenvolver simulagdes numéricas no Software ABAQUS/CAE®, utilizando os
modelos ensaiados experimentalmente para aferir os modelos numéricos, com o
objetivo de compreender os fluxos de tensdes e o comportamento mecanico dos

modelos.
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2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. Pesquisas com énfase experimental

Blévot e Frémy (1967) realizam seu programa experimental em duas etapas, a primeira
consistiu em ensaiar blocos sobre estacas com escala reduzida, sendo estas 1:2 e 1:3. Foram
ensaiados 51 blocos sobre quatro estacas, 37 blocos sobre trés estacas e 6 blocos sobre duas
estacas. As estacas eram de secdo transversal quadrada com 14 centimetros (cm) de lado, os
pilares também eram quadrados, normalmente com 15 cm de lado e em alguns casos 18 cm,
para evitar a ruptura precoce por esmagamento. A distdncia entre os eixos das estacas era
normalmente de 42 cm, ou seja, trés vezes o lado da estaca. A figura 2.1 e a figura 2.2 mostram
os tipos de arranjos ensaiados por Blévot e Frémy (1967) em blocos com escala reduzida sobre
quatro e trés estacas.

A segunda etapa foi realizada utilizando blocos em tamanho real, sendo, 8 blocos sobre
quatros estacas, 8 blocos sobre trés estacas ¢ 6 blocos sobre duas estacas. Nesses modelos em
escala real as segdes transversais dos pilares eram quadradas com dimensdes de 50 cm de lado

e as estacas com lado de 35 cm, também quadradas.

Figura 2.1 - Arranjos de armadura em blocos sobre quatro estacas

(d) (e)

Fonte: Adaptado de Blévot e Frémy (1967).
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Figura 2.2 - Arranjos de armadura em blocos sobre trés estacas

(d) (e)

Fonte: Adaptado de Blévot e Frémy (1967).

Através dos resultados experimentais os pesquisadores constataram que:

— Para blocos sobre duas estacas, a inclinacdo das bielas deve ser ao menos 45 graus
(°), entretanto, em blocos com as bielas muito inclinadas, existe o alto risco de
escorregamento das bielas de concreto proximo do pilar, entdo, limita-se a inclinagao
em 55°;

— Em blocos sobre trés estacas, o limite minimo e maximo das bielas deve estar entre
40° e 55°, mas recomenda-se que valores menores que 45° devem ser evitados, pois,
ao dimensionar tem-se quantidades de aco relativamente consideraveis, portanto, ¢
mais prudente manter as bielas com inclinagdo de pelo menos 45°;

— Para blocos sobre quatro escadas definiu-se o limite das bielas entre 40° e 55°, mas
mantendo as consideracdes dos blocos sobre trés estacas, recomenda-se que valores
menores que 45° devem ser evitados, devido as consideraveis quantidades de aco
necessarias para equilibrar as tensdes de tracao.

Mautoni (1972) realizou seu programa experimental em cinco etapas, o objetivo era
analisar a carga de ruptura e qual o mecanismo de ruina de blocos sobre duas estacas. Os ensaios
foram realizados em 20 blocos sobre duas estacas, todos possuiam as mesmas propriedades
geométricas mudando apenas os arranjos de armaduras que eram de dois tipos, armadura em

bigode e em lagada continua.
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Os pilares eram de secdo transversal quadrada com 15 cm de lado, as estacas também
eram quadradas com 10 cm de lado, a altura da armadura de tracdo variou entre 20 cm e 23 cm,
0 espacamento entre eixos das estacas variou entre 31 cm e 45 cm.

No arranjo da armadura em bigode (Figura 2.3) as barras eram individuais, cada uma
com dois trechos semicirculares, contendo ganchos de ancoragem nas extremidades. A
armadura em lagada continua tinha a forma de um fio enrolado com duas extremidades

semicirculares separadas por um trecho central retangular.

Figura 2.3 - Bloco rompido com armadura em bigode

Fonte: Mautoni (1972).

Apds os ensaios, Mautoni (1972) observou que as fissuras nos blocos obedeciam a
varias naturezas € a carga em que a primeira fissura aparecia, variava entre 40% e 72% da carga
de ruptura.

Com o propésito de tornar seu trabalho mais objetivo, o pesquisador descreveu a
evolucdo da fissuracdo em um de seus blocos (Figura 2.5). Esse bloco foi armado com seis
barras de 1/2 pol, com arranjo de armadura em lagada continua, que se rompeu com carga de
80 tf. Com 78 tf a superficie da fratura por cisalhamento ficou nitida como mostrado na figura

24.
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Figura 2.4 — Superficie da fratura de bloco ensaiado por Mautoni (1972)

Fonte: Mautoni (1972).

A primeira fissura apareceu por volta de 40% da carga de ruptura, proximo ao meio do
vao, junto a armadura de tragdo, na regido inferior do bloco. A fissuracio continuou até a carga
chegar proximo dos 75% da carga de ruptura, desse ponto em diante as fissuras praticamente

estabilizaram em extensdo e evoluiram apenas em abertura.

Figura 2.5 - Evolucgao das fissuras em bloco ensaiado por Mautoni (1972)
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O
21

Além de estudar a carga de ruptura e qual o mecanismo de ruina de blocos sobre duas
estacas, Mautoni (1972) fez consideragdes construtivas sobre os dois modelos de arranjos das
armaduras e propds uma formulacdo que permite calcular a ruina de blocos, esta que ser por

escoamento da armadura ou por cisalhamento do plano comprimido.
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Taylor e Clarke (1976) investigaram, em seu trabalho, os problemas de detalhamento de
estruturas em concreto armado. O trabalho foi iniciado devido a falhas que aconteceram na
pratica, por falta de informagdes sobre como o os arranjos das armaduras afetavam a resisténcia
de um elemento estrutural.

Foram ensaiados 15 blocos sobre quatro estacas, todos com propriedades geométricas
iguais, variando o espacamento entre as estacas, que era de duas ou trés vezes o didmetro da
estaca, com trés modelos de arranjos de armaduras e quatro tipos de ancoragem. A figura 2.6

mostra os arranjos e os tipos de ancoragem ensaiados por Taylor e Clarke (1976).

Figura 2.6 - Arranjos de armadura e tipos de ancoragem estudados por Taylor e Clarke (1976)

(a) Arranjo em malha (b) Arranjo em quadro (c) Arranjo em diagonal

—N —— —\ —\

T

(1) Ancoragem (2) Ancoragem (3) Ancoragem (4) Ancoragem
nula nominal inteira inteira com gancho
Fonte: Adaptado de Taylor e Clarke (1976).

ApOs os ensaios, os pesquisadores observaram que os blocos com o arranjo em quadro
(b) e com ancoragem nula (1) e nominal (2) tiveram a carga de ruptura 15% maior que os blocos
com a arranjo em malha (a) e com ancoragem do nula (1), corroborando com os resultados da
pesquisa realizada por Blévot e Frémy em 1967.

Além disso, para o arranjo (a), descobriu-se que quando utilizado a ancoragem (2) a
carga de ruptura foi 5% maior e utilizado a ancoragem inteira (3) o aumento foi de 30%, quando

comparada com a ancoragem (1).



21

Nao houve nenhum aumento adicional para a ancoragem inteira com gancho (4), esse
aumento de 30% provavelmente ndo foi um efeito da ancoragem e sim pelas extremidades das
barras que se estendiam até a superficie da falha, que foi por cisalhamento e nao por
fendilhamento da biela.

Adebar, Kuchma e Collins (1990) ensaiaram 6 modelos de blocos sobre quatro e seis
estacas, com o intuito de investigar a viabilidade do uso do modelo tridimensional de bielas e
tirantes em projetos de bloco sobre estacas. Os modelos dos blocos sao mostrados na figura 2.7.

Os blocos (a), (b), (d) e (e) continham as mesmas propriedades geométricas, variando
apenas os arranjos das armaduras, o modelo (a) foi projetado seguindo os critérios definidos
pelo ACI 318-83 (1983), o modelo (b) foi projetado utilizando o modelo de bielas e tirantes, o
modelo (d) manteve os parametros do modelo (b) porém com o dobro da armadura, o modelo
(e) foi semelhante ao modelo (d) exceto pelo refor¢o que foi distribuido. O modelo (c) foi
apoiado sobre seis estacas e foi projetado utilizando o modelo de bielas e tirantes. O modelo (f)
foi produzido para testar uma hipotese do ACI 318-83 (1983), ele foi construido exatamente
igual ao modelo (d) exceto pelos cantos que foram desprezados. Devido a esses cantos
desprezados, os critérios estabelecidos no ACI 318-83 (1983) previam que o modelo (f) teria
uma resisténcia menor que o modelo (b) enquanto pelo modelo de bielas e tirantes considerava

que teriam a mesma resisténcia.

Figura 2.7 - Modelos de blocos estudados por Adebar, Kuchma e Collins (1990)

(d) (e) ®

Fonte: Adaptado de Adebar, Kuchma e Collins (1990).
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Apos os ensaios os pesquisadores observaram que:

— O bloco de modelo (a) falhou com apenas 83% da carga prevista pelos céalculos do
ACI 318-83 (1983). A baixa resisténcia desse modelo se deu pelo escoamento da
armadura longitudinal na dire¢cdo mais curta que provocou a ruptura por pungao;

— No modelo (b), inicialmente, a maior parte da carga foi transferida para as duas
estacas mais proximas do pilar. Depois que o tirante na menor dire¢cdo rompeu, a
distribuicao da carga comecgou a mudar, o bloco se rompeu antes que ocorresse uma
redistribuicdo significativa. A carga de ruptura foi proxima das tensoes de calculo;

— No modelo (c) aconteceu como no modelo (b), a maior parte das cargas foram
resistidas pelas estacas mais proximas do pilar, o modelo rompeu-se com uma carga
de cerca de 96% do calculado. A falha aconteceu por cisalhamento, um cone de
pungao se estendeu das faces internas das estacas até as bordas externas do pilar. As
duas estacas mais proximas do pilar tiveram cargas individuais de cerca de 40% da
carga de ruptura.

— Os modelos (d) e (e), ambos, falharam antes do escoamento dos tirantes. Novamente
a superficie de ruptura se assemelhava com cones de cisalhamento. O modelo () foi
mais resistente que o (d) devido a armadura distribuida e a maior resisténcia do
concreto.

— O modelo (f) comportou-se como duas vigas curtas ortogonais que se cruzavam no
meio do vao. Nao houve escoamento em nenhum dos tirantes, a falha ocorreu por
cisalhamento. As primeiras fissuras se formaram no meio do vao devido a flexao.

Baseado nas informagdes experimentais, os autores propuseram um modelo de bielas e

tirantes refinado, mostrado na figura 2.8 (a), obtido por meio do método dos elementos finitos,
considerando as trajetorias de tensdes elasticas lineares (figura 2.8 (b)). Nota-se que entre os
pontos de aplicacdo da carga, as tensdes de compressao se espalham desenvolvendo tensdes de

tragdo transversais.



23

Figura 2.8 - Modelo de bielas e tirantes proposto por Adebar, Kuchma e Collins (1990) e suas

principais trajetorias de tensodes
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(a) Modelo de bielas e tirantes proposto (b) Trajetorias de tensdes elasticas
por Adebar, Kuchma e Collins (1990) lineares.

Fonte: Adaptado de Adebar, Kuchma e Collins (1990).

Delalibera (2006), em sua pesquisa, analisou a acao de forca excéntrica em blocos sobre
duas estacas, observando o comportamento das bielas, dos tirantes e quais as diferencas quando
comparados com agdo de for¢a centrada. Avaliou a eficiéncia dos ganchos nas barras dos
tirantes e se eles poderiam ser desprezados sem perdas na seguranga estrutural dos blocos. Por
fim, o autor desenvolveu um modelo refinado de bielas e tirantes, aplicados a blocos sobre duas
estacas. Ao todo, foram ensaiados 14 blocos sobre duas estacas em 4 modelos diferentes, que
variavam a altura do bloco, as dimensdes do pilar e a excentricidade da forga. A figura 2.9

mostra um dos blocos ensaiados por Delalibera (2006)

Figura 2.9 - Bloco ensaiado por Delalibera (2006)

Fonte: Delalibera (006).
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Apos os ensaios experimentais, o pesquisador constatou que o comportamento de todos
os blocos era semelhante, todos apresentaram o mesmo modo de ruina, os modelos com
excentricidade tiveram capacidade resistente menor que os sem excentricidade, isso aconteceu
devido a concentragao de tensdes em um dos lados do bloco.

Em todos os modelos a primeira fissura apareceu na face inferior do bloco junto a estaca
e se propagou até a face superior do bloco junto ao pilar. Embora as fissuras apresentassem
grandes aberturas, a capacidade resistente do bloco so6 foi perdida quando se iniciou o processo
de esmagamento do concreto junto ao pilar, na maioria das vezes, a ruptura aconteceu antes do
escoamento da armadura de tragao.

Os modelos em que o angulo de inclinagdo da biela de compressdo foi maior, a
capacidade resistente do bloco foi maior, enquanto os modelos de menor inclinagdo da biela
tiveram menor capacidade resistente.

Foi observado também que, nos modelos com a armadura de fendilhamento, as tensoes
de tragdo existentes na dire¢do perpendicular as bielas foram menores. Além disso, a forga
ultima dos modelos que nao tinham armaduras complementares foi inferior aos modelos que
possuiam esse refor¢o. Com relagdo aos ganchos, verificou-se ndo existir influéncia na forga
ultima nos modelos ensaiados.

Delalibera (2006) idealizou seu modelo de bielas e tirantes em fungao do principal fluxo
de tensdes de compressdo, A figura 2.10 mostra os modelos de bielas e tirantes propostos pelo

pesquisador.

Figura 2.10 - Modelo de bielas e tirantes proposto por Delalibera (2006)
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forga centrada forga excéntrica.

Fonte: Adaptado de Delalibera (2006).
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Munhoz (2014), em sua pesquisa, analisou o comportamento estrutural de blocos sobre
duas estacas quando se altera a se¢do transversal e a taxa de armadura dos pilares. Os blocos
foram dimensionados de acordo com o modelo de bielas e tirantes proposto por Blévot e Fremy
(1967) e seguindo as orientagdes propostas por Fusco (1995) e pela NBR 6118 (2007).

O trabalho experimental consistiu em ensaiar 12 blocos sobre duas estacas, separados
em 4 modelos (Figura 2.11), com escala de 1:2 e submetidos a agdo de carga centrada. As segdes
dos pilares eram de 12,5 cm x 12,5 cm; 12,5 cm x 25,0 cm; 12,5 em x 37,5 cm, 12,5 cm x 50,0

cm e as taxas de armaduras adotadas eram de 1%, 2,5% ¢ 4%.

Figura 2.11 - Modelos estudados por Munhoz (2014)
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Fonte: Adaptado de Munhoz (2014).

De acordo com os resultados, a pesquisadora pdde concluir que todos os modelos
tiveram comportamento semelhante, os blocos de modelo (a), que sdo os de pilares de secao
quadrada, tiveram a abertura das primeiras fissuras mais tardiamente. A evolucao das fissuras,
em todos os modelos, foi similar e apds a ruina foi observado a formag¢do de um arco
demarcando a trajetdria do fluxo de tensdes de compressao.

Quanto as taxas de armaduras dos pilares, observou-se que nao tiveram influéncia direta
nos deslocamentos, na formacao e na inclinacao das bielas de compressao. Quanto as se¢des
transversais dos pilares, elas influenciaram diretamente nos deslocamentos e na formacgao das
bielas de compressdo. A pesquisadora observou também que, em pilares mais alongados os
deslocamentos foram maiores.

Tomaz (2018) analisou as tensOes nodais inferiores e superiores em blocos sobre duas

estacas metalicas e qual a influéncia do embutimento das estacas em blocos de concreto armado.
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Seu programa experimental consistiu em ensaiar 4 blocos sobre duas estacas de perfil
metalico, variando o embutimento das estacas no bloco e adotando uma chapa soldada no topo
das estacas. Os modelos ensaiados apresentavam embutimentos iguais a 10 cm, 20 cm e 30 cm,
sendo que, para o embutimento de 10 cm havia dois modelos, um com uma chapa soldada no
topo de cada estaca e outro sem chapa, como nos outros modelos.

Apobs os ensaios, Tomaz (2018) constatou que a medida em que o embutimento
aumentou, a ruina deixou de ser definida por tra¢do diagonal seguida por esmagamento do
concreto na zona nodal superior e passou a ser pelo efeito de pun¢ao, padrao observado também

em trabalhos anteriores. A figura 2.12 mostra um dos modelos ensaiados por Tomaz (2018).

Figura 2.12 - Plano de ruptura de um bloco ensaiado por Tomaz (2018)

Fonte: Tomaz (2018).

O uso das chapas soldadas no topo das estacas metalicas melhorou o comportamento
estrutural do bloco, obtendo uma capacidade resistente maior que o modelo equivalente sem
chapa, a forga ultima do bloco foi cerca de 9% maior.

A rigidez dos modelos ndo foi afetada pelo uso dos perfis metalicos, todos apresentaram
comportamento rigido, com deformag¢des muito pequenas e ruptura fragil. Por fim, ao analisar
as tensdes nodais o pesquisador deduziu que para a zona nodal inferior, deve-se considerar uma
area de atuacao maior que a area do perfil metalico, ele propds considerar pelo menos a area do
perfil mais a area do concreto confinado entre as abas.

Yun, Chae e Ramirez (2019), em sua pesquisa, apresentaram um método refinado para
andlise e projeto de blocos sobre estacas de concreto armado (Figura 2.13). Nesse método ¢

demonstrado um modelo de bielas e tirantes tridimensional estaticamente indeterminado,
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inserindo tirantes diagonais, com a finalidade de considerar a capacidade de carga de tragdo em
regides especificas.

Para a determinacao da capacidade de carga das bielas e dos tirantes, foi utilizada uma
técnica iterativa, na qual se ajusta as tensdes axiais das treligas de concreto e das zonas nodais
para que sejam iguais as resisténcias efetivas. Essas resisténcias efetivas sdo calculadas
considerando os efeitos dos estados de tensdo tridimensionais e o grau de confinamento
fornecidos pela armadura.

Para a verificacao do novo método Yun, Chae e Ramirez (2019), realizaram uma analise
comparativa entre os métodos atuais e o proposto, utilizando dados experimentais de 115 blocos

sobre quatro estacas ensaiados por outros pesquisadores até a ruptura.

Figura 2.13 - Modelo de bielas e tirantes proposto por Yun, Chae e Ramirez (2019)
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Fonte: Adaptado de Yun, Chae ¢ Ramirez (2019).

O método de bielas e tirantes tridimensional proposto pelos autores apresentou razoes
médias entre a resisténcia experimental e a resisténcia prevista pelo modelo analitico na faixa
de 1,19 a 1,27, enquanto os métodos do ACI 318-14 (2014) e do American Association of State
Highway and Transportation Officials (2018) (AASHTO) 8* edic¢do, obtiveram uma variagao

de 2,15 e 1,82. Os métodos seccionais tradicionais e as disposi¢des dos modelos de bielas e



28

tirantes bidimensionais tem limitagdes consideraveis quando se trata de prever a resisténcia a
tracdo em regides criticas.

Santos, Carvalho e Stucchi (2019) propds um novo modelo de bielas e tirantes (Figura
2.14), no qual relaciona-se o método classico de Blévot e Frémy (1967), as disposi¢des
estabelecidas pela NBR 6118 (2014) e os conceitos atuais de bielas e tirantes e campos de
tensoes.

Esse novo método de calculo mescla o modelo simplificado de Blévot e Frémy (1967)
com o conceito de abertura de carga utilizada por Fusco (1995), proporcionando uma
abordagem mais consistente na regido nodal superior. Ele foi desenvolvido devido a
obrigatoriedade em se utilizar os limites de resisténcia de nos e de bielas proposto pela NBR

6118 (2014).

Figura 2.14 - Modelo de bielas e tirantes com a considera¢do de n6 comprimido dentro do

bloco proposto por Santos, Carvalho e Stucchi (2019)
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Fonte: Adaptado de Santos, Carvalho e Stucchi (2019).

O modelo proposto por Santos, Carvalho e Stucchi (2019) pressupde que ocorre uma
redistribui¢io dos esforcos internos, de modo que o Estado-Limite Ultimo (ELU) é alcan¢ado
quando: a resisténcia da regido nodal superior e a forca resistente da armadura sao
simultaneamente atingidos. Segundo os autores essa proposta ¢ adequada desde que a regido
nodal inferior, liga¢do bloco-estaca, ndo atinja a ruptura, ja que a capacidade de redistribui¢ao
dos esfor¢os no bloco tem influéncia direta com o escoamento das armaduras.

Mogili e Hwang (2021) propuseram um modelo analitico (Figura 2.15) para prever a

capacidade resistente de blocos sobre estacas de diversas geometrias, arranjos de armaduras e
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disposi¢ao de estacas. Esse modelo se baseia no método de bielas e tirantes e considera a
influéncia de parametros criticos para estimar a resisténcia a flexao e ao cisalhamento de forma
combinada.

O modelo analitico apresentado também pode prever a resisténcia de blocos com
disposi¢ao assimétrica de estacas, avaliando a proporcao da resisténcia, por meio de caminhos
de cargas das bielas dominantes que possuem maior rigidez e inclinagdo, e das bielas ndo
dominantes que possuem menor rigidez e inclinagdo. Para validar o método, foram realizados
testes em 21 blocos, dos quais 6 foram ensaiados por Adebar, Kuchma e Collins (1990) e 15
ensaiados por Clarke (1973). Esses ensaios abrangeram uma grande variedade de parametros e
modos de falha. Além disso, as estimativas do método foram comparadas com as com as

disposi¢des estabelecidas no ACI 318-19 (2019).

Figura 2.15 - Agdes de cisalhamento e flexdo em blocos sobre estacas proposto por Mogili e

Hwang (2021).
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Fonte: Adaptado de Mogili e Hwang (2021).

O modelo analitico proposto pelos pesquisadores, previu a ruptura por flexao em 9 dos

15 blocos ensaiados por Clarke (1973), enquanto o restante falhou por cisalhamento. A relagao
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média de todos os modelos, entre a carga de ruptura experimental e a carga prevista pelo modelo
analitico, foi de 1,39.

Para os blocos ensaiados experimentalmente por Adebar, Kuchma e Collins (1990), o
modelo analitico proposto previu a carga de ruptura com uma relagdo média em 1,18, além de
prever o modo de falha em todos os modelos, que foi por cisalhamento.

Comparativamente, as previsdes para os modelos de Clarke (1973) foram mais
conservadoras em relagdo as de Adebar, Kuchma e Collins (1990). Além disso, observou-se que
o modelo proposto pode ser adaptado, com uma precisao consideravel, para blocos sobre
estacas com arranjos complexos e assimétricos, frequentemente encontrados em projetos
praticos.

Gongalves, Delalibera e Filho (2022) ensaiaram 3 blocos sobre duas estacas metalicas,
para analisar o seu comportamento e avaliar qual a influéncia de diferentes tipos de arranjos de
armaduras na ligacdo bloco-estaca.

Todos os blocos tinham as mesmas propriedades geométricas, o espagamento entre as
estacas era de 45 cm, aproximadamente 3 vezes a altura do perfil metalico. O modelo (a) ndao
apresentava nenhum tipo de arranjo na ligacdo bloco-estaca, os modelos (b) e (c) apresentavam
arranjos no topo das estacas metalicas, esses arranjos consistiam em armaduras que eram
soldadas em cada extremidade da mesa do perfil. Essas armaduras eram compostas por barras
de ©¥10,0 mm colocadas até a face superior do bloco, além disso, o0 modelo (c¢) apresentava
estribos espacgados a cada 5 cm. Na figura 2.16 sdo mostrados os modelos de blocos ensaiados

pelos pesquisadores.

Figura 2.16 - Modelos de blocos estudados por Gongalves, Delalibera e Filho (2022)
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Fonte: Adaptado de Gongalves, Delalibera e Filho (2022).

O comportamento geral dos blocos foi semelhante, com ruptura por fendilhamento da

biela e esmagamento do concreto na regido nodal superior. As primeiras fissuras surgiram
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proximas as estacas em sentido vertical, nos estagios com carregamento mais alto, surgiram
fissuras inclinadas na regido das bielas e embora houvesse grandes aberturas nessa regido, o
bloco s6 se rompeu quando ocorreu o esmagamento do concreto na regiao nodal superior,
proximo ao pilar, comportamento similar ao dos blocos ensaiados por Delalibera (2006). O
bloco de modelo (c), em razdo dos estribos colocados na armadura de reforco, conseguiu
distribuir melhor a fissuragdo na regido das bielas, a fissuracdo predominante foi vertical
diferente dos demais modelos que apresentaram fissuras inclinadas.

Por fim, os pesquisadores concluiram que as armaduras de reforgos na ligagdo bloco-
estaca e os estribos ao longo dela ndo influenciaram na capacidade resistente do bloco. Também
foi analisado que os critérios de caracterizacdo dos blocos, de acordo com a NBR 6118 (2014),
sdo inadequados, pois, segundo a norma os blocos eram classificados como flexiveis,
entretanto, apresentaram comportamento rigido.

Boulifa, Goudjil e Samai (2023) prop6s um novo modelo analitico, para blocos sobre
quatro estacas, que se concentrou em avaliar a contribui¢do do concreto e das armaduras em
relagdo ao modo de falha, considerando a influéncia da relagao entre a profundidade efetiva e
o vao de cisalhamento. O modelo apresentado pressupde que a capacidade resistente de blocos
sobre quatro estacas ¢ equivalente ao limite inferior de resisténcia, considerando a falha por
flex@o ou por cisalhamento.

Para a validacao de seu modelo, foram utilizados 107 blocos documentados na literatura
técnica. Os blocos apresentavam disposi¢des de armaduras em quadro e em malha conforme
mostrado na figura 2.17, com a relacdo entre vao e profundidade variando entre 0,25 e 0,80.
Nenhum dos modelos incluia armaduras de cisalhamento e todos os corpos de prova foram

submetidos a carregamento centrado em um pilar quadrado.

Figura 2.17 - Modelos de blocos estudados por Boulifa, Goudjil e Samai (2023)
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Fonte: Adaptado de Boulifa, Goudjil e Samai (2023).
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Apos realizar os ensaios, 0s pesquisadores observaram que, nos casos de blocos com
ruptura por flexdo, a contribui¢do das armaduras tem maior predominancia para capacidade
resistente global. No entanto, ¢ importante considerar também a contribuicao do concreto. Além
disso, a interagdo entre o concreto ¢ as armaduras desempenha um papel fundamental para a
determinagdo da capacidade resistente em blocos sujeitos a ruptura por cisalhamento ou por
uma combinag¢do de cisalhamento e flexao.

O modelo proposto previu corretamente o modo de ruptura de 83 dos 107 blocos
avaliados, com um coeficiente de variacao de 8,8% entre os valores da carga experimental e os
do modelo analitico. De acordo com os autores, o desempenho do modelo foi considerado
satisfatorio, especialmente quando comparado com os resultados obtidos pelo ACI 318-19
(2019), onde a variacdo entre os valores da carga experimental e os do modelo analitico ¢ de
31%.

O estudo conduzido por Laughery er al. (2024) investigou, por meio de analise
experimental, qual a influéncia do efeito tamanho na resisténcia ao cisalhamento bidirecional
em blocos sobre estacas. Os ensaios foram realizados em 12 amostras triangulares, simulando
a configuracdo de blocos sobre trés estacas.

Para realizacdo dos ensaios foram criadas séries de amostras com dimensodes
escalonadas linearmente. Os corpos de prova maiores (tamanho - L) tinham uma profundidade
efetiva e um vao de cisalhamento de 1000 milimetros (mm), os de tamanho médio (tamanho -
M) possuiam uma profundidade efetiva e um vao de cisalhamento de 500 mm, enquanto os
corpos de prova menores (tamanho - S) apresentavam uma profundidade efetiva e um vao de
cisalhamento de 250 mm. A maioria das amostras foi moldada com concreto de 40 MPa de
resisténcia a compressao. No entanto, para avaliar o impacto dessa varidvel na resisténcia ao
cisalhamento bidirecional, alguns corpos de prova foram construidos com concreto de alta
resisténcia (60 MPa). Todas as séries utilizaram agregado graudo de 10 mm. As variaveis
analisadas foram a profundidade efetiva, a taxa de armadura e a resisténcia a compressdo do

concreto.
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Figura 2.18 - Modelos das amostras ensaiadas por Laughery et al. (2024)

Tamanho - S
a=d=250 mm

Tamanho - M
a=d=500 mm

Tamanho - L
a=d= 1000 mm

Fonte: Adaptado de Laughery et al. (2022).

Apds concluir os ensaios, 0s pesquisadores observaram que as amostras apresentavam
uma rigidez inicial semelhante, entretanto, apresentavam rigidezes e resisténcias pos fissuracao
diferentes, as amostras de tamanho - L apresentaram a rigidez pos-fissuragdo e a forga ultima
inferiores as amostras de tamanho - S.

Apods a fissuracdo das amostras, a deformacdo no ago das armaduras comegou a
aumentar rapidamente a medida em que o carregamento era aplicado. Apesar desse aumento na
deformagdo das armaduras, estas permaneceram no regime eldstico até a ruptura, validando
a falha por cisalhamento nos corpos de prova.

A redugdo da resisténcia devido ao efeito tamanho nao foi tdo significativa quanto as
disposi¢des sugeridas pelo ACI 318-19 (2019) para o cisalhamento bidirecional. Conforme a
profundidade efetiva aumentou de 250 mm para 500 mm, a resisténcia média foi reduzida 13%.
Com o novo aumento na profundidade efetiva, de 500 mm para 1000 mm, a reducdo foi ainda
menor, apenas 1%. Essa reducao total, de 14%, ¢ significativamente menor do que a redugdo
de 37% proposta nas verificacdes do ACI 318-19 (2019) e de 29% proposta na norma japonesa
Standard Specification for Concrete Structures - Design (2017) (JSCE-15).
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2.2. Pesquisas com énfase numérica

Sam e Iyer (1995) realizaram um estudo por meio de analise numérica nao linear, pelo
método dos elementos finitos, para investigar o comportamento estrutural de blocos sobre
quatro estacas.

Foram modelados 3 blocos retangulares sobre quatro estacas, as se¢des transversais
idealizadas, dos pilares e das estacas, eram quadradas e o espacamento entre as estacas foi de
trés vezes a sua dimensdo lateral. Nos locais idealizados, das estacas e dos pilares, foram
inseridos apenas os carregamentos. Todos os modelos continham as mesmas quantidades de
armaduras variando apenas os arranjos. A figura 2.19 mostra os arranjos ensaiados por Sam e

Iyer (1995).

Figura 2.19 - Arranjos ensaiados por Sam e Iyer (1995)
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(a) Arranjo em malha (b) Arranjo em quadro (c) Arranjo em diagonal
Fonte: Adaptado de Sam e Iyer (1995).

Apo6s as simulagdes, os pesquisadores verificaram que o modelo com arranjo de
armadura em malha apresentou maior rigidez, quando comparado com os outros dois arranjos,
o bloco com arranjo em quadro foi o com menor rigidez. E interessante observar que os
resultados obtidos divergiram de resultados experimentais de varios outros pesquisadores como
por exemplo Blévot e Frémy (1967), Clarke (1976) e Adebar, Kuchma e Collins (1990).

O padrao de falha dos modelos foi por pung¢do, além disso, foi observado que em baixos
niveis de carregamento, o comportamento dos blocos foi semelhante ao de uma viga, entretanto,
nos estagios finais de carregamento, proximo a carga de ruptura, o comportamento dos blocos
se deu pelo modelo de bielas e tirantes.

Miguel (2000) modelou 2 blocos sobre trés estacas, sem armaduras, no software de
analise por elementos finitos LUSAS, simulando as mesmas condi¢des em que seriam expostos
no laboratério, para obter informagdes preliminares sobre seu comportamento mecanico, antes

de realizar os ensaios experimentais de sua pesquisa. As propriedades geométricas dos blocos
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eram iguais, variando apenas o diametro das estacas, um dos modelos tinha estacas com
didmetro de 30 cm e o outro de 20 cm.

ApOs as andlises, a pesquisadora notou que, conforme foi aumentando a forga aplicada
no pilar, a biela sofreu alargamento crescente e a taxa de crescimento das tensdes de compressao
na biela diminuiram, situacdo que ndo ocorreu na zona nodal inferior. No bloco com estacas de
20 cm de didmetro as tensdes de compressdo na biela foram 16% maiores que no bloco com
estacas de 30 cm. Na forga caracteristica os valores das tensdes de tracao foram similares, mas
na forca de célculo as tensdes de tragao foram 28% maiores no bloco com estacas de 20 cm.

As tensdes encontradas na zona nodal superior, nos dois modelos analisados, foram de
compressdo ¢ os valores delas foram praticamente iguais, segundo Miguel (2000) o
comportamento dessa regido foi semelhante por causa das se¢des transversais dos pilares serem
as mesmas. No que se refere aos deslocamentos, embora as variagdes fossem pequenas, estes
foram maiores em quase todas as regides analisadas do bloco com estacas de 20 cm diametro.

Munhoz (2004) realizou uma analise elastico linear pelo método dos elementos finitos,
no software ANSYS®, em 33 blocos sobre estacas com a finalidade de compreender o seu
comportamento mecanico, qual a influéncia da variagdo dos didmetros das estacas e da se¢ao
transversal dos pilares, estudou também a formacdo dos campos de tensdes e quais suas
principais trajetorias, por fim, sugeriu uma representacao mais refinada do método de bielas e
tirantes em blocos sobre estacas.

Para isso foram modelados 4 blocos sobre uma estaca, 9 blocos sobre duas estacas, 7
blocos sobre trés estacas, 7 blocos sobre quatro estacas e 5 blocos sobre cinco estacas, variando
as dimensdes dos pilares, os didmetros das estacas e a altura dos blocos. A figura 2.20 mostra

cada um dos modelos de blocos simulados por Munhoz (2004).

Figura 2.20 - Modelos ensaiados por Munhoz (2004)

(a) Uma estaca (b) Duas estacas (c) Trés estacas
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(d) Quatro estacas (e) Cinco estacas
Fonte: Adaptado de Munhoz (2004).

De acordo com os resultados das simulagdes numéricas, Munhoz (2004) pode constatar

— Para blocos sobre uma estaca com a mesma geometria ¢ variando o didmetro da
estaca, as tensOes de compressdo foram semelhantes, ja as tensdes de tragdo
apresentaram um acréscimo conforme reduziu-se o diametro da estaca;

— Para blocos sobre duas estacas, conforme aumentou-se o didmetro das estacas, as
tensdes de compressao e de tragdo ao longo das bielas reduziram. Nos blocos com
estacas de mesmo didmetro e variando as dimensdes dos pilares, foi observado que
conforme aumentou-se a se¢do transversal do pilar as tensdes de tragao diminuiram;

— Em blocos sobre trés estacas com a mesma geometria e variando o diametro das
estacas, constatou-se que a distribui¢do das forcas de compressdo ¢ semelhante ao
modelo de Blévot e Frémy (1967), mas as regides nodais sao divergentes. Conforme
aumentou-se o diametro das estacas, as tensdes de compressao e de tracao ao longo
das bielas diminuiram, comportamento similar aos de blocos sobre duas estacas;

— Para blocos sobre quatro estacas com a mesma geometria e variando diametro das
estacas, o comportamento foi semelhante aos blocos sobre duas e trés estacas,
conforme aumentou-se o didmetro das estacas as tensdes de compressao diminuiram.
Quanto as tensoes de tragdo, houve variagdes, mas sem relevancia.

— Em blocos sobre cinco estacas com a mesma geometria e variando os didmetros das
estacas, verificou-se 0 mesmo comportamento dos outros modelos, conforme foi
aumentando o didmetro das estacas as tensdes de compressdo diminuiram, mas
nesses modelos ocorreram variagdes significativas. Referente as tensdes de tragao,
estas se concentraram proximo a estaca central. Para os blocos com estacas de mesmo
diametro e variando a se¢do transversal dos pilares, conforme mudou-se a geometria

dos pilares ocorreram mudangas na distribui¢ao de tensdes de compressao.
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Ramos (2007) simulou, por meio de analise numérica, o comportamento estrutural de
32 blocos sobre dez estacas com objetivo de analisar as reagdes nas estacas, os fluxos de tensoes
em suas principais diregdes, e, por fim, fazer uma comparagao entre a analise numérica e o
método analitico de dimensionamento da Federation Internationale du Béton (1970) (CEB-
FIP).

As propriedades geométricas de todos os modelos analisados possuiam as mesmas
dimensdes em planta, variando apenas a altura, a resisténcia caracteristica do concreto, os tipos
de vinculagdes das estacas com o solo e as forgas aplicadas.

Com relagdo as dimensdes, todos os modelos tinham 360 cm de largura por 260 cm de
comprimento, os valores referentes a altura variavam entre 80 cm, 115 cm e 200 cm. A
resisténcia do concreto, variava entre 20 MPa, 25 MPa, 30 MPa e¢ 45 MPa. A respeito da
aplicagdo das forgas, estas foram separadas em 4 casos, o primeiro foi considerado apenas carga
vertical, o segundo considerou carga vertical e momentos fletores em duas diregdes, mas com
baixa intensidade, o terceiro caso foi similar ao segundo, porém com maiores intensidades nos
momentos fletores, no quarto e Gltimo caso, a intengdo era conseguir o efeito de tragdo em uma

das estacas. A figura 2.21 mostra um dos modelos simulados por Ramos (2007).

Figura 2.21 — Modelo de bloco simulado por Ramos (2007)

Fonte: Ramos (2007).

Apos finalizar as simulagdes numéricas, o pesquisador observou que de forma geral
quando se modificava os tipos de vinculagdes das estacas e o tipo de acdo aplicada, ocorriam
mudangas no comportamento estrutural dos modelos.

No primeiro caso, com blocos de altura de 80 cm, quando as vinculagdes das estacas
com o solo eram do tipo deformavel as reacdes eram semelhantes em todas as estacas,
entretanto, quando as vinculagdes eram do tipo indeformavel havia uma concentracao de forgas

nas estacas centrais. Em ambos os casos as estacas centrais foram as mais solicitadas, para o



38

tipo de vinculagdo deformavel a diferenca do modelo numérico para o analitico foi de 12% e
para o tipo de vinculagdo indeformavel a diferenca foi de 86%. Conforme foi aumentando a
altura do bloco as variagdes foram reduzindo, para os blocos com altura de 115 cm a variagdo
para o tipo deforméavel foi de 5% e para o tipo indeformavel 52%, para os blocos de 200 cm de
altura as variagdoes foram de apenas 2% para o tipo deformével e de 18% para o tipo
indeformavel.

No segundo caso, em blocos com altura de 80 cm, para vinculagdo do tipo deformavel,
diferente do primeiro caso, nao houve uniformizacao nas reagdes das estacas, referente ao
modelo indeformavel, a variagao entre o modelo numérico e analitico foi bem maior, chegando
em mais de 100% em uma das estacas. Conforme foi aumentando a altura dos blocos a
distribuicao das reagdes nas estacas foram se uniformizando, quando comparadas com os
modelos de menor altura.

Para o terceiro caso, em vinculagdes do tipo deformavel poucas alteragdes aconteceram,
quando comparadas com os resultados do segundo caso, a relagdo entre o modelo numérico e
analitico tiveram as mesmas ordens de grandezas, ndao houve uniformizacdo das reagdes nas
estacas, entretanto, com o aumento da rigidez do bloco a variacdo foi reduzindo. No tipo
indeformavel as estacas centrais continuaram sendo as mais carregadas e quando comparadas
com os resultados analiticos as variagcdes chegaram a 118%.

No quarto e ultimo caso, segundo Ramos (2007), os modelos tiveram comportamento
semelhante aos casos anteriores, conforme aumentou-se a altura dos blocos a distribui¢ao das
reagOes nas estacas tornaram-se mais uniformes, a variacao das vinculacdes das estacas com o
solo também influenciou o comportamento dos modelos. Para o tipo de solo deformavel, a
variacdo maxima entre o modelo numérico e o analitico alcangou 57% e para o tipo de solo
indeformavel, a variacdo alcangou valores ainda maiores, atingindo 148%.

Buttignol e Almeida (2012) estudaram o comportamento mecanico de 5 blocos sobre
duas estacas, derivados do trabalho de Delalibera (2006), por meio de analise numérica nao
linear, utilizando o software de anélise por elementos finitos ATENA 3D.

As propriedades geométricas e os arranjos das armaduras foram mantidos originais na
modelagem dos blocos. A figura 2.22 mostra cada um dos modelos simulados por Buttignol e
Almeida (2012), no modelo (a) todos os deslocamentos verticais dos nos da base das estacas
foram impedidos, no modelo (b) a restricao foi de 50%, enquanto no modelo (c) a restricao foi
de 25%, no modelo (d) foi acrescentada uma armadura em forma de cavalete, proposta por
Delalibera (2006), para conter os esfor¢os de fendilhamento e no modelo (e) reduziu-se a secao

transversal das estacas.
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Figura 2.22 - Modelos de blocos ensaiados por Buttignol e Almeida (2012)
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Fonte: Adaptado de Buttignol e Almeida (2012).

Segundo os pesquisadores, a maior divergéncia observada nas analises numéricas
quando comparadas com os modelos experimentais € a rigidez estrutural dos modelos, portanto,
todas as modelagens foram realizadas com elementos de contato, nas liga¢des pilar-bloco e
bloco-estacas, visando aproximar do comportamento real do elemento.

Todas as modelagens apresentaram comportamento similar, com ruina fragil por ruptura
do concreto. O surgimento da primeira fissura foi na zona nodal inferior, junto as estacas, e a
medida em que se acrescentava carga, observou-se que a fissura¢do se propagou na regido das
bielas até a face inferior do pilar, na zona nodal superior.

Buttignol e Almeida (2012) confirmaram que é adequado considerar que metade da
secdo transversal da estaca recebe metade da forca aplicada pelo pilar, validando a afirmagao
de Delalibera (2006).

No modelo (d) a armadura de fendilhamento se mostrou eficaz, controlando e reduzindo
a intensidade da fissura¢do na regido das bielas, ela também conseguiu absorver e redistribuir
parte das tensdes de tragdo fazendo com que a forga ultima do bloco fosse maior, porém, ndo
ocorreram variagdes expressivas no padrdo de ruina, na rigidez e na capacidade portante dos

blocos.
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Por fim, os autores observaram que a medida em que a vinculagao dos apoios das estacas
reduziu, os deslocamentos aumentaram, fazendo com que gerassem tensdes de compressao
muito elevadas na zona nodal superior. Houve uma redu¢do de 30% das tensdes na ligagdo
bloco-estaca, zona nodal inferior, entretanto, ocorreu um aumento de 28% nas tensdes da
ligagdo pilar-bloco, zona nodal superior.

Metwally (2016) realizou uma analise numérica ndo linear tridimensional pelo método
dos elementos finitos em blocos que foram testados experimentalmente por Adebar, Kuchma e
Collins (1990) (Figura 2.7). Os resultados obtidos pela modelagem numérica foram comparados
com os resultados experimentais, a fim de validar o processo pelo método dos elementos finitos
e analisar o modelo de bielas e tirantes aplicados em blocos sobre estacas.

Ao comparar os resultados dos modelos numéricos com os resultados dos modelos
experimentais, observou-se que houve uma boa concordancia entre os resultados, a primeira
fissura dos modelos surgiu por volta de 42% da forca tltima, no geral houve uma convergéncia
de 99% entre os valores de forgas ultimas experimentais € numéricas dos modelos.

Ainda segundo o pesquisador, os modelos ndo lineares construidos no programa
ANSYS® capturaram com precisdo a resposta desses sistemas até a falha, além disso, pode ser
considerada uma 6tima ferramenta para entender o comportamento de elementos estruturais em
concreto armado.

Por fim, Metwally (2016) propds modelos de bielas e tirantes tridimensionais para os
blocos simulados, segundo ele, o concreto dentro de estruturas tridimensionais €
significativamente mais confinado do que em estruturas bidimensionais, portanto, usar os
coeficientes nominais de resisténcia a compressdo do concreto, frequentemente usados em
modelos bidimensionais pode ser muito conservador em blocos sobre estacas. A figura 2.23
mostra o modelo de bielas e tirantes tridimensional para um dos blocos ensaiados

experimentalmente por Adebar, Kuchma e Collins (1990).
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Figura 2.23 - Modelo de bielas e tirantes tridimensional proposto por Metwally (2016) para o
bloco (c) de Adebar, Kuchma e Collins (1990)

X

Fonte: Metwally (2016).

Meléndez et al. (2019) apresentou uma nova abordagem para analise e projeto de blocos
sobre estacas, baseada no método de bielas e tirantes. Essa nova metodologia foi desenvolvida
especificamente para blocos retangulares apoiados sobre quatro estacas dispensando a
utilizagdo de armaduras de cisalhamento. O modelo proposto foi validado em 162 blocos sobre
estacas relatados na literatura e posteriormente verificadas por meio de analises por elementos
finitos, com a ferramenta FRESCA 3D. Além disso, o método levou em consideracdo o
enfraquecimento da resisténcia do concreto fissurado, restricdes de compatibilidade e detalhes
de reforco. A figura 2.24 mostra o modelo de bielas e tirantes proposto por Meléndez et al.

(2019).

Figura 2.24 - Modelo de bielas e tirantes para blocos sobre quatro estacas sem armadura de

cisalhamento proposto por Meléndez et al. (2019)

(a) 3D (b) 2D
Fonte: Adaptado de Meléndez et al. (2019).
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Uma das principais inovacdes desse método foi considerar o angulo variavel para as
trelicas, enquanto os modelos existentes assumem uma inclinagdo fixa. A abordagem proposta
também fornece informacgdes sobre o modo predominante de falha. Outra contribuicdo desse
método ¢ a consideragdo do efeito da area e configuragdo da armadura, levando em conta sua
distribuicdo e condi¢do de ancoragem, reduzindo de forma significativa o potencial de
ocorréncia de falhas frageis em comparacdo com modelos anteriores.

Al-Sakin (2022) realizou um estudo, por meio de analise numérica ndo linear no
software ABAQUS/CAE®, com o objetivo de compreender o comportamento estrutural de 4
modelos de blocos sobre estacas originarios da funda¢ao de um hospital projetado na década de
1980 em Portland, Oregon.

Os modelos estudados (Figura 2.25) variaram todas as propriedades geométricas, exceto
o diametro das estacas. O modelo (a) era um bloco triangular sobre trés estacas, o modelo (b)
era quadrado sobre quatro estacas, o modelo (c) também era quadrado, porém, com cinco

estacas e o modelo (d) era hexagonal sobre sete estacas.

Figura 2.25 - Modelos de blocos ensaiados por Al-Sakin (2022)

(b)

(©) (d)

Fonte: Adaptado de Al-Sakin (2022).

Apos finalizar as simulagdes numéricas, o pesquisador constatou que:
— O modelo (a) apresentou comportamento bem semelhante ao modelo experimental

no que se refere a deslocamentos, propagacao de trincas, escoamento das armaduras
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e carga de ruptura, que foi 6730 KN, apresentou também o mesmo modo de falha
que foi por cisalhamento.

— O modelo (b) falhou por pung¢do, com rachaduras se espalhando entre as estacas na
face inferior do bloco, a for¢a de ruptura do modelo numérico foi 8% maior que a
for¢a do modelo experimental, entretanto, ambos os modelos atingiram o escoamento
das armaduras.

— O modelo (c) foi analisado de duas formas, com e sem estaca central, a modelagem
com a estaca central foi a que apresentou maior discrepancia quando comparada com
o modelo experimental, a for¢a de ruptura do modelo numérico foi de 8692 KN cerca
de 26% maior que o modelo experimental. Quando analisado sem a estaca central, o
modelo numérico apresentou uma variacdo de aproximadamente 9% do modelo
experimental, a fissuragdo apresentou simetria nas quatro faces laterais, segundo o
pesquisador isso aconteceu devido os materiais ndo apresentarem imperfeigdes na
modelagem numérica.

— O modelo (d) também foi analisado com e sem a estaca central, o comportamento do
modelo numérico foi semelhante ao do modelo experimental, nas duas variagoes. Os
deslocamentos foram de mesma magnitude e a falha foi por pun¢do. As fissuras
também foram similares ao do modelo experimental, se propagando nas laterais e na
superficie inferior do bloco. A modelagem ainda previu que a maioria das barras
atingiriam o escoamento, exceto as que estavam fora do campo de tensao.

Al-Sakin (2022) concluiu que, as modelagens numéricas apresentaram grande
semelhanca com os modelos experimentais em termos de carga-deflexdo, padrdes de trincas,
capacidade ultima e modos de falha.

Ainda segundo o pesquisador, quase todos os estudos atuais de blocos sobre estacas
consistem em propor novos modelos de bielas e tirantes ou modificar os tradicionais, validando-
os com blocos de trés e/ou quatro estacas, simétricos e de pequena escala, faltando validagao
com blocos de tamanho real. Além disso, os modelos propostos, normalmente, concentram-se
em prever um ou dois comportamentos, como o modo de falha e a carga de ruptura, ignorando
muitos resultados importantes como, o inicio e progressao de trincas, deformagdes no concreto

e no a¢o das armaduras, comportamento carga-deflexdo e a distribuicao das tensdes.
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2.3. Comentarios finais do capitulo

Neste capitulo, realizou-se uma revisao bibliografica acerca do assunto de blocos sobre
estacas, buscando uma melhor compreensao do tema. A analise abrangeu autores importantes
de diferentes periodos, permitindo assim, uma avaliagdo das contribui¢des significativas ao
longo do desenvolvimento deste campo, de forma cronolégica. Como sintese e conclusdo do
capitulo, pode-se afirmar que:

— As duas principais teorias que fundamentam os modelos analiticos de blocos sobre
estacas ¢ o método de bielas e tirantes, empregado em blocos determinados como
rigidos e o método das se¢des, empregado em blocos determinados como flexiveis.

— Ainda ndo existe um método de calculo unificado e nem um consenso quanto aos
parametros a serem utilizados para o dimensionamento de blocos sobre estacas.
Conforme apresentado, hé diversos métodos na literatura que buscam determinar
qual o principal mecanismo de ruina e qual a carga de ruptura desses elementos,
entretanto, existem varias divergéncias entre eles.

— Existem poucos estudos na literatura técnica dedicados a andlise de blocos sobre
estacas metalicas. As particularidades desses blocos constituem um amplo campo a
ser explorado. Além disso, ndo existe um modelo de célculo exclusivo para blocos
sobre estacas metalicas que levem em consideracao os parametros que influenciam o

comportamento desses elementos.
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3. PROGRAMA EXPERIMENTAL

3.1. Consideracdes iniciais

Neste capitulo, ¢ mostrado o modelo de referéncia, os parametros de dimensionamento,
o detalhamento, a instrumenta¢do dos modelos e o sistema de ensaio utilizado no Laboratério
de Estruturas da Universidade Federal de Uberlandia (LabEst). Cada modelo possui uma

abrevia¢do como forma de identificacdo, conforme mostrado na figura 3.1.

Figura 3.1 - Método de identificacdo dos modelos

BC1A125

Bloco com chapa de ligagio Armadura do tirante com
de | pol de espessura barras de @12.5 mm
Fonte: O autor.

— BCI1 ¢ referente aos blocos com chapas de liga¢do de 1 pol de espessura;
— BC2 ¢ referente aos blocos com chapas de liga¢do de 3/4 pol de espessura;
— BC3 é referente aos blocos com chapas de liga¢do de 1/2 pol de espessura;
— A125 é referente a armadura do tirante com barras de ©¥12,5 mm;

— A200 é referente a armadura do tirante com barras de ©¥20,0 mm.

Foram ensaiados 6 blocos sobre duas estacas, de perfil W laminado, distribuidos em trés
séries. Os modelos apresentavam duas variagcdes de armaduras e trés variagdes de espessura de
chapas de ligacdo. Na tabela 3.1 sdo mostradas as propriedades geométricas dos modelos

ensaiados.



Tabela 3.1 - Propriedades geométricas dos modelos ensaiados experimentalmente
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Dimensdes da estaca Dimensdes do pilar Dimensdes do bloco

Série | Modelo L, Ly L, Ly Ly L, Ly Ly L.
(¢cm) | (cm) | (cm) | (cm) | (em) | (cm) | (cm) | (cm) | (cm)

1 BC1A125 | 153 | 10,2 40,0 20,0 | 20,0 | 40,0 | 149,0 | 20,0 | 35,0
BC1 A200 | 15,3 | 10,2 40,0 20,0 | 20,0 | 40,0 | 149,0 | 20,0 | 35,0

) BC2AI125 | 153 | 10,2 40,0 20,0 | 20,0 | 40,0 | 149,0 | 20,0 | 35,0
BC2 A200 | 15,3 | 10,2 40,0 20,0 | 20,0 | 40,0 | 149,0 | 20,0 | 35,0

3 BC3A125 | 153 | 10,2 40,0 20,0 | 20,0 | 40,0 | 149,0 | 20,0 | 35,0
BC3 A200 | 15,3 | 10,2 40,0 20,0 | 20,0 | 40,0 | 149,0 | 20,0 | 35,0

Notas: Lx ¢ o comprimento, Ly ¢ a largura e L, ¢ a altura.
Fonte: O autor.

3.2. Modelo de referéncia

Nenhum modelo de referéncia foi criado, assim, optou-se pela ado¢do do modelo

BAs 50140 (Figura 3.2) ensaiado experimentalmente por Gongalves (2020) como referéncia.

Figura 3.2 - Detalhamento esquematico do modelo BA; s01d0 estudado por Gongalves (2020)

A
'1—‘
20
-
A
37 |15 45 |15 37
149
(a) Modelo BAs 0140

20
n,_f. ;

o

= :

(Ty]

o 1

o

(4]
i

(b) Corte A-A

Fonte: Adaptado de Gongalves (2020).

De acordo com Gongalves (2020), a for¢a de ruina do modelo foi determinada levando

em consideracdo o limite de forca que os equipamentos do Laboratério de Estruturas da

Universidade Federal de Uberlandia poderiam aplicar, sendo que este valor ¢ de 750 KN. O

dimensionamento levou em conta a resisténcia a compressao do concreto de 25 MPa, armaduras

de aco CA-50 e o angulo das bielas de compressao de 45°. Segundo o autor, o modelo foi

dimensionado seguindo as recomendacdes de calculo propostas por Blévot e Frémy (1967), os
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critérios estabelecidos pela NBR 6118 (2014), pela NBR 6122 (2019) e pelo Manual de Estacas
Metalicas da Gerdau (2018). A tabela 3.2 mostra as propriedades mecénicas do concreto ¢ a

forca ultima do modelo de referéncia.

Tabela 3.2 - Propriedades mecanicas do concreto e a for¢a tltima do modelo de referéncia

fcm fct,m Ecs,calc Fu,exp
Modelo | yip.y | (MPa) | (GPa) | (kN)

BAG s01d0 20,26 1,63 12,03 | 514,12
Fonte: Adaptado de Gongalves (2020).

Desse modo, todos os modelos construidos para esse estudo possuem as mesmas
propriedades geométricas, 0 mesmo comprimento de embutimento das estacas, 0 mesmo tipo
aco nas armaduras, a mesma area de aco nos tirantes ¢ o mesmo angulo nas bielas de
compressao. A unica diferenca entre modelo de referéncia ¢ os modelos construidos foi a

inserc¢do de chapas de ligacao.

3.3. Dimensionamento e detalhamento dos modelos

Todos os 6 blocos sobre duas estacas metalicas construidos, foram dimensionados
seguindo o modelo analitico de célculo proposto por Blévot e Frémy (1967), entretanto, por se
tratar de uma pesquisa, alguns os critérios estabelecidos pela NBR 6118 (2023) e NBR 6122
(2022) nao foram seguidos. As estacas metalicas foram verificadas como pilares metalicos
submetidos a compressdo axial, seguindo os critérios estabelecidos pela NBR 6122 (2022) e
pela NBR 8800 (2008).

Como o objetivo do estudo ¢ obter uma melhor compreensao dos fluxos de tensdes e do
comportamento das regides nodais, os tirantes foram calculados de forma a ndo atingir o
escoamento, assegurando o equilibrio na zona nodal inferior. Além disso, ¢ importante destacar
que os blocos ndo apresentam abas de concreto em sua largura (Ly), visto que, a presenga dessas

abas pode dificultar as leituras das deformagdes nessas regides.

3.3.1. Verificagdo das tensoes nodais

Apo6s definidas as dimensoes dos blocos, a proxima etapa € a verificacdo das tensdes

nas zonas nodais. A se¢ao das bielas varia ao longo da altura do bloco, sendo necessario verificar

as regides junto ao pilar, na zona nodal superior e junto as estacas, na zona nodal inferior.
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Conforme determinado por Blévot e Frémy (1967) em seu artigo, a tensdo na zona nodal
superior foi calculada por meio da equacao 3.1, enquanto ¢ a tensdao na zona nodal inferior foi
calculada pela equagdo 3.2. E importante ressaltar que, zona nodal inferior, ao invés de

considerar a area da estaca para o célculo, foi considerado area da chapa de ligacao.

F¢
= —_— < 1,4 . f .
Ozn,s Ap K (COSG)Z = ck 3.1

e
i = ———— <F,
2T A - (cos@)2 K

3.2
Sendo:

— A, — Area da secio transversal do pilar;

— Ach— Area da chapa de ligagdo;

— F¢—Forga teorica de ruptura;

— Re—Reacdo da estaca;

— fu — Resisténcia caracteristica a compressao do concreto;

— Oms— Tensdo da zona nodal superior;

— om,i— Tensdo da zona nodal inferior;

— 0 — Angulo da biela.

Ao realizar uma andlise experimental, todos os coeficientes de seguranga incorporados
no processo de dimensionamento e verificagdo dos blocos ndao devem ser considerados. O valor
de 1,4 da equagdo 3.1 baseia-se nas observagdes derivadas dos ensaios experimentais de Blévot
e Frémy (1967). Por meio desses ensaios foi possivel observar que a tensdo no concreto proximo
ao pilar fo1 de aproximadamente 40% superior a resisténcia do concreto a compressado utilizada

no dimensionamento dos blocos.
3.3.2. Dimensionamento da armadura de tracdo

Ap6s realizar o equilibrio na zona nodal inferior, foi calculada a for¢ca de tragdo
proveniente do modelo de bielas e tirantes utilizando a equagao 3.3, conforme determinado por
Blévot e Frémy (1967). Em seguida, foi possivel determinar a area de ago necessdria da

armadura principal de tragdo (tirante) por meio da equagao 3.4.



49

Re
Ry 33
Y7 tan®
Ry
As,calc = f_l 3.4
yk
Sendo:

— Ascalc — Area de aco da armadura de tracao;
— fyx — Resisténcia caracteristica ao escoamento do a¢o;

— R —Forga de trag¢ao no tirante.

Para o calculo da area de ago dos tirantes, optou-se por utilizar a resisténcia
caracteristica ao escoamento do ago (Fyk) fornecida pela NBR 6118 (2023), que corresponde a
500 MPa. Essa decisdo foi tomada porque os ensaios de tragcdo das barras de ago ainda nao

haviam sido realizados.
3.3.3. Ancoragem da armadura de tracdo

A NBR 6118 (2023) determina que, nos casos de blocos rigidos, a disposi¢do da
armadura de tra¢do deve ser predominantemente posicionada nas faixas definidas pelas estacas,
ou seja, em uma propor¢ao superior a 85%, levando em consideragdo o equilibrio com as bielas
correspondentes. Além disso, as armaduras devem se estender por toda extensao do bloco, cujas
medidas sao tomadas a partir das faces internas das estacas e finalizando com ganchos em suas
extremidades, a fim de garantir a sua ancoragem, entretanto, nos modelos ensaiados ndo foram
utilizados ganchos, justamente para verificar essa hipdtese.

Abaixo sao mostrados os critérios utilizados para verificar a ancoragem da armadura de
tracdo. O comprimento de ancoragem necessario foi calculado por meio da equagao 3.5, item

9.4.2.5 da NBR 6118 (2023).

. As,calc

‘Bb,nec = a- ¥y = 1?b,min 3.5

s,ef
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Sendo:

— Aser—Aco efetiva da armadura de tracao;

— a—Eigual a 1,0 para barras sem gancho;

— [p — Comprimento de ancoragem basico;

— Lbmin — Comprimento de ancoragem minimo, sendo o maior valor entre 0,30y, 100 ¢
10 cm;

— Lbnec — Comprimento de ancoragem necessario.

O comprimento de ancoragem basico foi calculado por meio da equacdo 3.6, adaptado

do item 9.4.2.4 da NBR 6118 (2023).

o= — 2 3.6

Sendo:
— @ — Diametro da barra;
— fyk — Resisténcia caracteristica do ago;

— fyx — Resisténcia de aderéncia caracteristica.

A resisténcia de aderéncia caracteristica entre a barra de ago ¢ o concreto, em estruturas

com armaduras passivas, foi obtida por meio da equagdo 3.7, item 9.3.2.1 da NBR 6118 (2023).

fok = M1 M2 " M3 " feeking 3.7

Sendo:
— m1 — E igual a 2,25 para barras de ago CA-50;
— m2— E igual a 1,0 para situagdes de boa aderéncia;

— n3 — E igual a 1,00 para barras com @ < 32 mm.

A resisténcia do concreto a tracdo direta caracteristica inferior foi obtida por meio da

equagdo 3.8, item 8.2.5 da NBR 6118 (2023).
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fotiins = 0,7 - 0,3 - fy /3 3.8
Para a verificagdo da ancoragem da armadura de tra¢ao, adotou-se o valor de 25 MPa
para a resisténcia a compressao do concreto (fck). Esse mesmo valor foi utilizado nas

verifica¢des das tensdes nodais.
3.3.4. Verificagdo das estacas

Foi utilizado um perfil laminado W150x18 com ago ASTM A572 grau 50 para as
estacas, fornecidos pelo Laboratorio de Estruturas da Universidade Federal de Uberlandia. O
comprimento das estacas foi padronizado em 40 cm, seguindo a mesma medida dos modelos
ensaiados por Gongalves (2020).

O Manual de Estacas Metalicas da Gerdau (2018) diz que estacas comprimidas
totalmente enterradas, normalmente, ndo estdo sujeitas a flambagem. De acordo com a NBR
6122 (1996), a verificagdao a flambagem ¢ exigida apenas quando as estacas apresentam seu
nivel de arrasamento acima da superficie do terreno, quando sdo projetadas em locais onde
estdo sujeitas a fluxo de agua e ha possibilidade de erosdo, ou quando penetram solos moles.
Entretanto, a NBR 6122 (2022), sua nova versao, nao aborda questdes relacionadas a
flambagem em circunstancias especificas, apenas estabelece que as estacas metalicas devem
ser dimensionadas de acordo com a NBR 8800 (2008), e que, esse dimensionamento deve-se
considerar a se¢do reduzida da estaca. Além disso, em situacdes envolvendo argila mole, deve-
se levar em conta o comprimento cravado e a inércia da pega, a fim de reduzir a probabilidade
de ocorrer instabilidade dindmica direcional durante a cravacdao, também conhecido como
drapejamento.

Referente as ligagdes entre as estacas metalicas e o bloco de coroamento, a NBR 6122
(2022), em seu anexo F, item F.9, estabelece que o sistema de transferéncia dos esforcos
solicitantes, seja eles de compressdo, de tragdo, momentos fletores ou esforcos horizontais, do
bloco de coroamento para as estacas metalicas, pode ser estudado e detalhado em conjunto com
o0 projetista da estrutura.

Nos modelos construidos para o ensaio experimental, foi empregada uma chapa de
ligacdo. Para essa conexado entre a chapa e a estaca, adotou-se o processo de soldagem por arco
elétrico com eletrodo revestido, conhecido como SMAW “Shielded Metal Arc Welding”. O
método de soldagem utilizado foi o filete com corddo continuo, percorrendo todo o perimetro

da secdo transversal do perfil metalico. Embora haja critérios para a verificagdo de ligagdes
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soldadas na NBR 8800 (2008), nos modelos em questdo, nenhum critério normativo foi
utilizado para verificar essas conexdes. A figura 3.3 mostra o detalhamento da soldagem na

ligag@o.

Figura 3.3 - Detalhamento da soldagem na ligag¢do

Fonte: O autor.

Conforme indicado na NBR 6122 (2022), a verificagdo das estacas metalicas seguiu os
critérios estabelecidos pela NBR 8800 (2008) para pilares submetidos a compressdo axial. As

propriedades geométricas do perfil utilizado sdo mostradas na tabela 3.3.

Tabela 3.3 - Propriedades geométricas do perfil utilizado

Bitola d by tw tr h d’ | Area
(mm x kg/m) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (¢cm?)
W150x 18,0 | 153,0 | 102,0 | 5.8 7,1 139,0 | 119,0 | 234

Notas: d ¢ a altura do perfil, br é o comprimento da mesa, tw ¢ a espessura da alma, tr é a
espessura da mesa, h € a altura interna, d’ ¢ a altura plana da alma.
Fonte: O autor.

Abaixo sdo mostrados os critérios utilizados para verifica¢do das estacas metalicas. A
verificagdo da esbeltez limite da alma do perfil foi calculada por meio da equagio 3.9, conforme

indicado no grupo 2 da tabela F.1 da NBR 8800 (2008).
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! E
A= —< Ay =149 |— 39
tw = lim fy
Sendo:

— A — Esbeltez da alma;
— Mim — Esbeltez limite da alma;
— E —Modulo de elasticidade do ago do perfil;

— fy — Tensdo de escoamento do aco do perfil.

ApoOs o calculo de esbeltez da alma, constatou-se que ela ¢ compacta e ndao ha
possibilidade de flambagem local. Portanto, adota-se um valor de Q, igual a 1,0. Em seguida
foi verificado a esbeltez da mesa por meio da equacao 3.10, conforme indicado no grupo 4 da

tabela F.1 da NBR 8800 (2008).

A= 2 <2 —os6- |E 3.10
C2et T P f, '
Sendo:

— M — Esbeltez da mesa;

— A — Esbeltez limite da mesa.

Ap6s o calculo de esbeltez da mesa, contatou-se que a se¢do também ¢ compacta e nao
ha possibilidade de flambagem local. Portanto, adota-se um valor de Qs igual a 1,0. Verificado
as instabilidades locais, a proxima etapa foi a verificagdo das instabilidades globais do
elemento. A equagdo 3.11 verificou a carga critica de flambagem por flexdo em relagdo ao eixo
central X, a equacdo 3.12 em relacdo ao eixo central Y e a equagdo 3.13 verificou a carga critica
de flambagem por tor¢cao em relagdo ao eixo longitudinal Z, conforme especificado no item

E.1.1 da NBR 8800 (2008).

N _ Bl 311
ex_(Kx'Lx)z .
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2 .F.
T[EIy

N, = ——— 3.12
~ (Ky'Ly)Z

N, =L TrECw . 3.13
eZ_rX2+ry2 (KZ'LZ)Z ] '

Sendo:

— Cyw — Constante de empenamento da secao transversal;

— G —Modulo de elasticidade transversal do aco;

— J — Constante de tor¢ao da secao transversal;

— Ix—Momento de inércia em relagdo ao eixo x;

— Iy — Momento de inércia em relagdo ao eixo y;

— KiLx — Comprimento equivalente de flambagem em relagdo ao eixo x;

— KyLy — Comprimento equivalente de flambagem em relagdo ao eixo y;

— KL, — Comprimento equivalente de flambagem em relagdo ao eixo z;

— Nex — Forga axial de flambagem eléstica por flexdo em relacdo ao eixo central de
inércia X.

— Ney — Forga axial de flambagem eléstica por flexdo em relacdo ao eixo central de
inércia y.

— Ne, — Forga axial de flambagem elastica por tor¢do em relagdo ao eixo longitudinal
z;

— 1x — Raio de giragdo em relagdo ao eixo x;

— 1y — Raio de gira¢do em relagdo ao eixo y.
Ap6s realizado as verificacdes de instabilidade global, avangou-se para a determinacao

do indice de esbeltez reduzido utilizando a equagao 3.14, conforme especificado no item 5.3.3.2

da NBR 8800 (2008).

3.14
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Sendo:
— Q —Fator de reducao total associado a flambagem local;
— A, — Area bruta da segdo transversal da barra;

— N, — Forg¢a axial de flambagem eléstica, sendo o menor valor entre Nex, Ney € Ney;

Mo — Indice de esbeltez reduzido.

Depois de determinado o indice de esbeltez reduzido, constatou-se que o seu valor ficou
abaixo de 1,5. Nesse caso, o fator de reducao associado a resisténcia a compressdo ¢ dado pela

equacdo 3.15, conforme especificado no item 5.3.3.1 da NBR 8800 (2008).

x = 0,658 3.15

Dado o fator de redugdo associado a resisténcia a compressao, empregou-se esse valor
na verificacdo da forca axial de compressdo resistente de calculo (equagdo 3.16), conforme

estabelecido no item 5.3.2 da NBR 8800 (2008).

‘0 A.-f
Nc,Rd=M 3.16
Ya1

Sendo:
— N¢,ra — Forga axial de compressao resistente de célculo;
— x — Fator de redugdo associado a resisténcia & compressao;

— va1 — Coeficiente de ponderacao de escoamento, flambagem e instabilidade.

Por fim, fo1 verificado o indice de esbeltez das barras comprimidas, conforme mostrado
na equacao 3.17, item 5.3.4.1 da NBR 8800 (2008). Onde, o comprimento equivalente de
flambagem ¢ representado por (KL), sendo que o raio de giracdo (r) utilizado ¢ o menor dos

trés eixos.

K-L
T < 200 3.17
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3.3.5. Dimensionamento dos pilares

O dimensionamento dos pilares foi realizado conforme os critérios estabelecidos pela
NBR 6118 (2023), adotando a resisténcia a compressao do concreto (fek) de 40 MPa e a
resisténcia caracteristica de escoamento das barras de aco (Fyx) de 500 MPa. Ao contréario do
método aplicado no dimensionamento dos blocos, onde todos os coeficientes de seguranga
foram desconsiderados, optou-se por considerd-los no dimensionamento dos pilares. Essa
escolha foi feita com o intuito de garantir que a ruptura ndo ocorresse nos pilares, assegurando
que sua fungdo fosse exclusivamente transferir os esfor¢os para o bloco. A for¢a normal de

calculo foi determinada por meio da equagdo 3.18.

Ng = yn " ve- Nk 3.18

Sendo:

— Ng — Forca normal de calculo;

— Nk — Forca normal caracteristica;

— 7n — Coeficiente de majoragdo da for¢a normal ¢ igual a 1,0 (Tabela 13.1 da NBR
6118 (2023)) ;

— vr— Coeficiente de majoragdo das acdes no estado limite tltimo € igual a 1,4 (Tabela

11.1 da NBR 6118 (2023)).

Apo6s determinada a for¢a normal de calculo, foi calculado o momento fletor minimo

por meio da equacdo 3.19, conforme determinado no item 11.3.3.4.3 da NBR 6118 (2023).
Migmin = Nq - (0,015 + 0,03 - h) 3.19
Dado o momento fletor minimo, foi calculado o indice de esbeltez (equagdo 3.20) e a

esbeltez limite do pilar (equagdo 3.21), conforme o item 15.8.2 da NBR 6118 (2023). Sendo

que para valores onde A < A; ndo se considera o efeito local de segunda ordem.

3.20

Z|—



57

bt §
A= —— N 321

Sendo:

— Ac— Area da segdo transversal do pilar;

— I—Momento de inércia;

— Lo — Comprimento equivalente de flambagem (em caso de pilar engastado na base e
livre no topo multiplica-se por 2);

— A — Indice de esbeltez;

— M — Esbeltez limite;

— e1 — Excentricidade de primeira ordem, ¢ igual a 0,0 para pilar intermediario;

— h — Dimensao do pilar na dire¢do considerada;

— ap—E igual a 1,0 para pilares em balango, conforme mostrado no item 15.8.2 da NBR

6118 (2023).

Por meio da aplica¢ao do abaco A-28 e das equagdes 3.22, 3.23 e 3.24, propostas por
Venturini (1987), para o dimensionamento de pecas retangulares de concreto armado solicitadas

a flexdo reta, foi calculada a area de ago necessaria para a armadura longitudinal dos pilares.

N
y=—3. 3.22
Ac'fcd
My
= 2
h . b fg 3.23
w A.-f
.= fc cd 3.24
yd
Sendo:

— Ac— Area da secao transversal do pilar;
— fca — Resisténcia de calculo do concreto a compressao;
— fya — Resisténcia de célculo de inicio de escoamento do aco;

— Mg — Momento fletor de calculo;
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— ve u - Esfor¢os adimensionais;

— ® — taxa mecanica.

Determinada a area de aco necessaria para as armaduras longitudinais, foi verificada a
area de ago minima utilizando a equagdo 3.25, conforme o item 17.3.5.3.1 da NBR 6118 (2023),

e a area de aco maxima por meio da equagdo 3.26, conforme o item 17.3.5.3.2 da mesma norma.

N

Agmin = <0,15 -—d) > 0,004 - A, 3.25
£y

Agmax = 0,08+ A 3.26

Para a armadura transversal, foram utilizados estribos de @¥6,3 mm distribuidos a cada
2,5 cm. Além disso, para evitar a flambagem das barras e conter as elevadas tensdes de
compressdao no pilar, decorrentes da forca aplicada, foi utilizada uma armadura de fretagem.
Essa armadura também utilizou barras de ¥6,3 mm, dispostas em ambas as dire¢des da se¢ao
transversal do pilar, com espacamento de 2,5 cm, a mesma distancia adotada para os estribos.

Por fim, calculou-se o comprimento de ancoragem necessario utilizando a equagao 3.5.
No entanto, para o dimensionamento dos pilares, foram considerados os coeficientes de reducao

das resisténcias dos materiais.

3.3.6. Detalhamento dos modelos

Neste item, sdo mostrados os resultados obtidos a partir dos célculos de
dimensionamento e verificacdo de cada componente dos modelos.

A tabela 3.4 mostra as informagdes relativas ao dimensionamento e as armaduras
utilizadas nos blocos, a tabela 3.5, mostra a verificagdo do perfil utilizado para as estacas. Por
fim, a tabela 3.6 mostra as informag¢des referentes ao dimensionamento ¢ as armaduras

utilizadas nos pilares.
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Angulo das | Tensoes nodais Armadura principal
Série Modelo bielas Ouns Oumi A, cale As adot Ag et
(9) (MPa) | (MPa) | (cm?) (cm?)
1 BC1 A125 8x 1125 | 9,81
BC1 A200 3x@320,0 | 9,45
BC2 A125 8x012,5 | 9,81
2 BC2 A200 45 30 20 73 3x@20,0 | 9,45
3 BC3 A125 8x 1125 | 9,81
BC3 A200 3x@20,0 | 9,45
Fonte: O autor.
Tabela 3.5 - Verificagdo do perfil
Esbeltez da alma | Esbeltez da mesa | Resisténcia a compressao
Série Modelo NcRrd
)\. )vlim )\. )vp ;\,0 X (kN)
1 BC1 A125
BC1 A200
BC2 A125
2 BC2 A200 20,52 35,87 7,18 13,48 0,228 | 0,978 718,13
3 BC3 A125
BC3 A200
Fonte: O autor.
Tabela 3.6 - Dimensionamento dos pilares
y e N d As,calc As,ef
Série Modelo (kN) Mid,min v n [0} (@) A adot o)
1 BC1 A125
BC1 A200
BC2 A125
2 BC2 A200 1050,0 22,05 0,92 | 0,096 | 0,35 9,20 | 8x012,5 9,81
3 BC3 A125
BC3 A200

Fonte: O autor.

As figuras 3.4 e 3.5 mostram as propriedades geométricas e o detalhamento dos

modelos. A figura 3.6 mostra o detalhamento das chapas de ligacdo das estacas, a figura 3.7

mostra o detalhamento dos pilares, e, por fim, a figura 3.8 mostra a vista isométrica dos

modelos.



Figura 3.4 - Detalhamento dos modelos com tirantes de ¥12,5 mm
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Figura 3.5 - Detalhamento dos modelos com tirantes de ¥20,0 mm
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Figura 3.6 — Detalhamento das chapas de ligagao das estacas
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(a) Vista isométrica da estaca (b) Vista superior
Fonte: O autor.

Figura 3.7 - Detalhamento dos pilares
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Figura 3.8 - Vista isométrica dos modelos

(a) Modelos com tirantes de ¥20,0 mm (b) Modelos com tirantes de @12,5 mm
Fonte: O autor.

3.4. Caracteristicas dos concretos

Foram utilizados concretos com resisténcias a compressao diferentes em cada uma das
partes constituintes dos modelos, conforme descrito no item 3.3, para os blocos a resisténcia a
compressao adotada foi de 25 MPa e para os pilares foi de 40 MPa. Entretanto, o concreto
utilizado para fabricagdo dos blocos foi doado pela empresa WELMIX e mostrava
especificagdes de resisténcia a compressdao de 20 MPa e abatimento igual a 140 + 20 mm. A
composi¢ao do traco em massa constituiu em 1 : 0,63 : 2,55 : 4,22 : 0,5 (cimento, areia fina,
areia média, brita I e a/c) com 0,5% de aditivo plastificante polifuncional MIRA® SET 28.

O concreto utilizado para a execugao dos pilares, foi baseado em um estudo realizado
anteriormente pelo autor no Laboratdrio de Estruturas da Universidade Federal de Uberlandia.
O teor de argamassa seca era de 53% e o abatimento 150 = 20 mm. A composi¢do do traco em
massa constituiu em 1 : 1,65 : 2,35 : 0,47 (cimento, areia, brita e a/c). O cimento era da marca
NACIONAL, do tipo CP V-ARI MAX e a massa especifica fornecida pelo fabricante foi de
2,99 g/cm?.

O agregado miudo (areia) utilizado, cuja granulometria foi determinada conforme os
procedimentos da NBR 17054 (2022), apresentou mddulo de finura de 2,72 e dimensao maxima
do agregado igual a 2,36 mm. A massa especifica, determinada conforme a NBR 16916 (2021),
foi de 2,59 g/cm? e a massa unitaria no estado solto foi de 1,49 g/cm?, determinada conforme a

NBR 16972 (2021).
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O agregado graudo (brita) apresentou modulo de finura de 6,23 e dimensdo maxima de
12,5 mm, determinados conforme os procedimentos estabelecidos pela NBR 17054 (2022). A
massa especifica seca foi de 2,69 g/cm® e a massa unitaria no estado solto foi de 1,51 g/cm?,
determinadas de acordo com os procedimentos da NBR 16916 (2021) e NBR 16972 (2021).

No trago em questdo, utilizou-se o superplastificante de terceira geragdo
GLENIUM®160 SSC, da Sika. De acordo com as informacdes fornecidas pela fabricante, este
aditivo apresenta uma massa especifica variando entre 1,087 e 1,127 g/cm?. Recomenda-se uma
proporcao de aditivo sobre o peso de cimento entre 0,2 e 1,2%. No presente caso, adotou-se
uma propor¢ao de 0,3%, tornando o concreto com melhores caracteristicas de trabalhabilidade,

melhor fluidez sem alteragdes na relagdo dgua/cimento e no tempo de pega.
3.5. Construciao dos modelos

A etapa inicial da constru¢do dos modelos se deu pela fabricacdo das estacas, que teve
inicio com o corte das chapas e dos perfis metalicos. Em seguida, realizou-se a soldagem dessas
chapas no topo dos perfis. Posteriormente, as formas dos blocos e dos pilares foram fabricadas,
seguidas pelo processo de montagem das armaduras dos tirantes e dos pilares. Apos a conclusao
da montagem das armaduras, algumas barras foram lixadas para possibilitar a fixagdo dos
extensometros elétricos, conforme sera mostrado no item 3.6.1. A figura 3.9 mostra o modelo

BC3 A200 pronto para a concretagem.

Figura 3.9 - Modelo B3 A200 pronto para concretagem
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Por fim, procedeu-se a concretagem dos modelos, que foi realizada em duas fases, a
primeira fase foi na regido dos blocos, posteriormente, a segunda fase foi na regido dos pilares.
Os blocos foram concretados no dia 19 de dezembro de 2023, o dia estava ensolarado, a
umidade estava entre 21% e 63%, a temperatura entre 20 °C e 33 °C e o abatimento do concreto

foi de 200 mm (Figura 3.10).

Figura 3.10 - Abatimento do concreto dos blocos

Fonte: O autor.

A figura 3.11 mostra o bloco B3 A200 apds a conclusdo da primeira fase de

concretagem, com a forma do pilar devidamente posicionada para a execucao da segunda fase.

Figura 3.11 - Modelo B3 A200 concretado

) = o

Fonte: O autor.
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Os pilares foram concretados no dia 4 de janeiro de 2024, o dia estava chuvoso, a
umidade estava entre 71% e 98%, a temperatura entre 19 °C e 26 °C e o abatimento do concreto
foi de 240 mm (Figura 3.12).

Figura 3.12 - Abatimento do concreto dos pilares

A figura 3.13 mostra o modelo BC1 A200 apo6s realizada a segunda fase da

concretagem.

Figura 3.13 - Modelo BC1 A200 com o pilar concretado

Fonte: O autor.

Foram utilizados um total de 700 litros de concreto para a fabricagdo dos blocos e dos

corpos de prova, doados pela empresa WELMIX. J4 para a fabricagao dos pilares e dos corpos
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de prova foram utilizados 120 litros de concreto, produzidos no Laboratdrio de Estruturas da
Universidade Federal de Uberlandia. Para a fabricagdo das armaduras dos modelos foi

consumido um total de 116,87 kg de ago CA-50.

3.6. Instrumentacio dos modelos

Nesta secao, ¢ mostrado a instrumentagdo utilizada para coletar os dados dos modelos
experimentais. Posteriormente, esses modelos experimentais serdo empregados para aferir as
simulagdes numéricas, permitindo uma melhor compreensdo dos fluxos de tensdes em suas

principais dire¢cdes e do comportamento mecanico nas zonas nodais.

3.6.1. Instrumentacdo nas armaduras e estacas

Com o intuito de obter informag¢des sobre o comportamento mecanico das armaduras
longitudinais dos pilares, das armaduras de tragdo dos blocos e das estacas metalicas, utilizou-
se extensometros elétricos de resisténcia, para mensurar as deformacdes em regides especificas
desses elementos. O modelo de extensometro utilizado, nas barras e nas faces da estaca, foi o
PA-06-250BA-120-L, colavel, de resisténcia elétrica, unidirecional, estreito, da Excel Sensores.

As figuras 3.14 e 3.15 mostram as regidoes onde os extensometros foram instalados.

Figura 3.14 — Posicdo dos extensometros nos modelos com armadura de ¥12,5 mm

Barra
instrumentada il x
N X ._ : Barra
%% 5.2 | instrumentada
Regifio i
instrumentada I
[
l
[
(a) Corte transversal (b) Corte longitudinal

Fonte: O autor.
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Figura 3.15 — Posic¢ao dos extensdmetros nos modelos com armadura de ¥20,0 mm

Barra
instrumentada

Barra
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Fonte: O autor.

As armaduras longitudinais posicionadas no centro das faces dos pilares, faces
perpendiculares a maior dimensdo do bloco, foram instrumentadas em duas regides: a primeira
foi na ligagao pilar-bloco (E7 e ES8), proximo a zona nodal superior; e a segunda foi no fim da
barra (E6 e E9), regido de ancoragem dentro do bloco.

Foi instrumentada apenas uma das barras da armadura de tracdo dos blocos, a barra
instrumentada esta localizada na primeira camada, com posicionamento central. A barra foi
instrumentada em trés regides: a primeira no centro do vao do bloco (E3); a segunda na face
interna da zona nodal inferior (E2), antes da barra atravessar a regido das bielas; e a terceira na
face externa da zona nodal inferior (E1), apds a barra atravessar a regido das bielas.

A instrumentac¢do das estacas metalicas foi realizada em duas regides, ambas localizadas
em apenas uma das estacas. A primeira foi centralizada na face externa da mesa externa do
perfil (E4), situada 5 cm abaixo do topo do embutimento. A segunda foi centralizada na face
externa da mesa interna do perfil (E5), também a uma distancia de 5 cm abaixo do topo do
embutimento. A figura 3.16 mostra os detalhes do posicionamento dos extensdmetros na estaca

dos modelos.
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Figura 3.16 - Detalhes do posicionamento dos extensdmetros na estaca (dimensdes em cm)

5.00

Fonte: O autor.

3.6.2. Instrumentagdo no concreto

Com o intuito de obter informagdes sobre o comportamento mecanico do concreto, na
regido das bielas de compressao, também foi utilizado extensometros elétricos de resisténcia,
para mensurar as deformagdes em regides especificas. O modelo de extensometro utilizado foi
o mesmo utilizado nas barras e nas faces da estaca, o PA-06-250BA-120-L, colavel, de
resisténcia elétrica, unidirecional, estreito, da Excel Sensores. A figura 3.17 mostra a
localizagao dos extensdmetros nos modelos ¢ a figura 3.18 mostra os detalhes das posigdes dos

extensometros nos modelos.

Figura 3.17 - Localizacdo dos extensdmetros nos modelos
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|
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Fonte: O autor.
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Figura 3.18 - Detalhes das posi¢des dos extensdmetros nos modelos

Fonte: O autor.

Foram instrumentados cinco pontos especificos, em trés zonas, para a andlise dos
blocos. Esses pontos estdo localizados na regido das bielas, na face de maior dimensao.

A primeira zona instrumentada foi a nodal inferior, ligacdo bloco-estaca, os
extensdmetros EC1 e EC2 foram posicionados paralelos a marcagdo externa, no limite inferior
da biela; a segunda zona instrumentada foi na regido central da biela, o extensdmetro EC3 foi
posicionado no centro da altura do bloco, perpendicular a marcagdo interna da biela, ou seja,
com uma inclinagdao de 90° em relagdo a marcacao interna da biela; e, por ultimo, a terceira
zona instrumentada foi a nodal superior, ligacdo pilar-bloco, os extensometros EC4 e ECS5

foram posicionados paralelos & marcagdo externa, no limite superior da biela.

3.6.3. Instrumentacdo nos blocos

Com o objetivo de analisar o comportamento mecanico dos blocos, empregou-se
transdutores de deslocamento variavel linear (LVDT). Esses dispositivos foram utilizados para
mensurar os deslocamentos verticais e horizontais em todos os modelos ensaiados. A figura

3.19 mostra a localizag@o onde foram posicionados os LVDTs nos modelos.
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Figura 3.19 — Posi¢do dos LVDTs nos modelos

‘ LVDT 2 ‘ ‘ LVDT 3 ‘ LVDT 4

Fonte: O autor.

Os LVDTs das posicdes 2, 3 e 4 foram posicionados para mensurar os deslocamentos
verticais (eixo Y) e os LVDTs das posicdes 1 e 5 foram posicionados para mensurar 0s

deslocamentos horizontais (eixo X).

3.7. Sistema de ensaio

Com a finalidade de realizar ensaios nos modelos até a sua ruptura, foram estabelecidos
0s seguintes critérios ao montar o sistema de ensaio: assegurar a seguranca durante todas as
etapas do processo e garantir o correto funcionamento das condi¢des de contorno previamente
estabelecidas. Essas medidas visam garantir a afericdo do modelo numérico posteriormente.

O sistema de aplicagdo de cargas foi montado com um atuador hidraulico. Nesse
sistema, o atuador nao exerce diretamente uma carga, mas sim um deslocamento, que € entao
quantificado em uma forca, pela célula de carga instalada no topo do atuador. Ambos os
componentes foram colocados no topo do pilar do bloco, garantindo um carregamento centrado,
em relacdo a secdo transversal do pilar.

Para assegurar a estabilidade global dos modelos, durante as etapas de montagem e
carregamento, foram instaladas duas barras de rosca sem fim, que conectam em um dos pilares
do portico de reacdo e travam os modelos por meio de duas algas, posicionadas em suas

extremidades.
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No sistema de apoio das estacas, as vincula¢des foram estabelecidas por meio de rotulas.
Essas rotulas restringiram os movimentos de translagdo nos eixos X, Y e Z, e as rotagdes em
torno dos eixos X e Y. A tnica rotagdo permitida foi em torno do eixo Z. Sob cada rétula, uma
célula de carga foi instalada, para monitorar a distribui¢do das cargas em cada uma das estacas.
A figura 3.20 mostra o sistema de ensaio em vista isométrica, a figura 3.21 mostra os detalhes

da rétula e a figura 3.22 mostra o sistema de ensaio em vista lateral com detalhes.

Figura 3.20 - Sistema de ensaio em vista isométrica

Fonte: O autor.

Figura 3.21 - Detalhe das rotulas

(a) Vista isométrica da rétula (b) Vista frontal
Fonte: O autor.
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Figura 3.22 - Sistema de ensaio em vista lateral com detalhes
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Fonte: O autor.

Durante o ensaio, um carregamento constante de aproximadamente 55 kN/min (Quilo
Newton por minuto) foi aplicado. A cada incremento de 50 kN, o carregamento foi
momentaneamente interrompido para permitir a medi¢ao da abertura e da extensdo das fissuras
presentes na face do bloco. Quando o carregamento atingia 500 kN, as medigdes das fissuras
eram interrompidas, mantendo-se apenas o carregamento constante, sem mais pausas, até que

ocorresse a ruptura do modelo.



74

4. APRESENTACAO DOS
ENSAIOS EXPERIMENTAIS

4.1. Consideracoes iniciais

Neste capitulo, sdo mostrados os resultados obtidos dos ensaios experimentais,
realizados nos 6 modelos de blocos sobre duas estacas metalicas com chapa de ligagdo. Esses
modelos foram construidos entre dezembro de 2023 e janeiro de 2024 no Laboratério de
Estruturas da Universidade Federal de Uberlandia. Os modelos foram submetidos a ensaios em
marg¢o de 2024. Além disso, foram realizados ensaios complementares para caracterizagdo das

propriedades mecanicas dos materiais utilizados.
4.2. Propriedades mecanicas das barras de aco

Os ensaios para determinagdo das propriedades mecanicas das barras de aco, seguiram
os procedimentos estabelecidos na NBR ISO 6892-1 (2018). Essa norma estabelece os
procedimentos para o ensaio de tragdo em materiais metalicos em temperatura ambiente, a qual
determina os valores caracteristicos mecanicos, como resisténcia a tracdo, deformacado de
ruptura e limite de escoamento. A figura 4.1 mostra um corpo de prova durante o ensaio de

tracao.

Figura 4.1 - Corpo de prova durante o ensaio de tragao.

(LY

A

Fonte: O autor.
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Para cada diametro de barra utilizada na constru¢do dos modelos, foram retirados 3
corpos de prova para o ensaio de tragdo. Esses corpos de prova possuiam comprimento de 20
vezes o didametro da barra. Para a realiza¢do do ensaio e aquisi¢do dos dados, foi utilizada a
maquina de ensaios universal da marca INSTRON, modelo 1000HDX, e um extensdmetro
removivel para medir as deformagdes. A tabela 4.1 mostra as propriedades mecanicas das barras
de aco ensaiadas. As figuras 4.1, 4.2 e 4.3 mostram os graficos de tensdo vs. deformagdo nos

corpos de prova de ¥20,0 mm, @12,5 mm e 36,3 mm .

Tabela 4.1 - Propriedades mecanicas das barras de aco

Classe I;;alr)r; ‘:_t:; N° do corpo f, fym fu &y Ey,m Es Esm
i) de prova | (MPa) | (MPa) | (MPa) | (%0) | (%0) | (GPa) | (GPa)
CP1 657,25 741,04 | 3,07 214,42
06,3 CP2 696,62 | 675,58 | 774,13 | 3,27 | 3,23 | 213,15 | 209,14
CP3 672,87 761,59 | 3,37 199,86
CP1 586,79 711,75 | 2,84 206,47
CA-50 V12,5 CP2 609,73 | 611,26 | 726,19 | 2,78 | 2,89 | 219,00 | 211,62
CP3 637,27 757,47 | 3,04 209,40
CP1 623,48 737,00 | 2,66 234,12%*
020,0 CP2 607,17 | 620,33 | 734,59 | 2,88 | 2,87 | 210,80 | 208,22
CP3 630,35 740,13 | 3,07 205,64

Notas: O valor marcado com o simbolo * foi descartado.

Fonte: O autor.

Figura 4.2 - Tensdo vs. deformagdo nos corpos de prova de ¥20,0 mm
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Fonte: O autor.
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Figura 4.3 - Tensdo vs. deformagdo nos corpos de prova de ¥12,5 mm
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Fonte: O autor.

Figura 4.4 - Tensdo vs. deformagdo nos corpos de prova de ¥¥6,3 mm
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Fonte: O autor.

Apo6s analisar as figuras 4.1, 4.2 e 4.3, observou-se a presenca de um patamar de
escoamento bem definido, que ocorreu em torno de 3,2%o da deformagdo (g). Além disso, a

deformacéo ultima foi em torno de 10%, em todos os corpos de prova.

4.3. Propriedades mecanicas do concreto

Neste item, ¢ mostrado os resultados dos ensaios realizados para determinar as
propriedades mecanicas dos concretos utilizados na fabricagdo dos modelos. Para isso, foram
realizados os seguintes ensaios: ensaio de compressido de corpos de prova cilindricos - NBR
5739 (2018), ensaio de determinagdo da resisténcia a tragdo por compressio diametral de corpos
de provas cilindricos - NBR 7222 (2011) e o ensaio de determinacdo dos moédulos de

elasticidade e de deformagdo - NBR 8522-1 (2021).
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Para caracterizar as propriedades mecanicas do concreto dos blocos, foram moldados
27 corpos de provas cilindricos com dimensdes de 100 mm de diametro e 200 mm de altura.
Esses corpos de prova foram divididos em trés séries e ensaiados junto das séries de ensaios
dos blocos. Para caracterizar as propriedades mecanicas do concreto dos pilares, foram
moldados 6 corpos de prova com as mesmas dimensdes dos utilizados nos blocos. No entanto,
os ensaios foram realizados apenas durante a primeira série. Todo o processo de fabricagdo e

cura, em camara imida, desses corpos de prova seguiu as recomendagdes da NBR 5738 (2016).

4.3.1. Resisténcia a compressdo

Para realizacdo dos ensaios de compressao de corpos de prova cilindricos, conforme a
NBR 5739 (2018), os corpos de prova passaram por um processo de retificacdo, seguindo as
orientacdes estabelecidas na NBR 5738 (2016).

A maquina de ensaios universal da marca EMIC, modelo DL 60000, foi utilizada para a
realizacdo dos ensaios e aquisi¢do dos dados. A imagem 4.5 mostra um corpo de prova durante
o ensaio de compressdao e a tabela 4.2 mostra os as informagdes referentes ao ensaio de

compressao em cada um dos corpos de prova.

Figura 4.5 - Corpo de prova durante o ensaio de compressao

2

Fonte: O autor.
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Tabela 4.2 - Informagdes referentes ao ensaio de compressao

Etapa do N° do corpo ~ fe feom
e ensaio de prova Leel g Ll (MPa) | (MPa)
CP1 2,01 23,68

Primeira série
(06/03/2024) CP2 2,01 26,30 | 25,62
Idade - 78 dias

CP3 2,00 26,88

CP1 2,00 22,27

Segunda série
Bloco (12/03/2024) CP2 2,00 20,23 | 22,67
Idade - 84 dias

CP3 2,00 25,51

CP1 2,01 22,94

Terceira série
(19/03/2024) CP2 2,01 25,38 | 24,26
Idade - 91 dias

CP3 1,99 24,46
Primeira série CP1 2,00 48,64

Pilar (06/03/2024) 43,53
Idade - 78 dias CP2 2,01 38,42

Fonte: O autor.

Com base nos resultados mostrados na tabela 4.2, foi possivel classificar os concretos
utilizados na construcdo dos modelos seguindo os critérios estabelecidos pela NBR 8953
(2015). Assim, observou-se que, os blocos foram construidos com concreto de classe de
resisténcia C20/25, enquanto os pilares foram construidos com concreto de classe de resisténcia

C40, ambos pertencentes ao grupo de resisténcia I.

4.3.2. Moddulo de deformacao e de elasticidade

Para realizagdo do ensaio de determinagdo do moddulo de deformacdo longitudinal
tangente inicial do concreto, NBR 8522-1 (2021), os corpos de prova também passaram por um
processo de retificacdo, seguindo as orientacdes estabelecidas na NBR 5738 (2016). A maquina
de ensaios universal da marca EMIC, modelo DL 60000, e um extensdmetro removivel de base
de 10 cm para medir as deformacgdes, foram utilizados para a realizagdo dos ensaios e aquisi¢ao
dos dados. A figura 4.6 mostra um corpo de prova durante o ensaio com o extensdometro
removivel e a tabela 4.3 mostra as informacdes referentes ao ensaio de médulo de deformagao

longitudinal.
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Figura 4.6 - Corpo de prova durante o ensaio de mdédulo de deformagao longitudinal com o

extensOmetro removivel

Fonte: O autor.

Tabela 4.3 - Informagdes referentes ao ensaio de modulo de deformagao longitudinal

Etapa do N° do corpo - f. fem E.i Ecim
e T ensaio de prova RG] (MPa) | (MPa) | (GPa) | (GPa)
CP1 1,99 24,79 27,80

Primeira série
(06/03/2024) CP2 1,99 25,54 | 24,49 | 27,40 | 27,93
Idade - 78 dias

CP3 2,01 23,15 28,60

CP1 1,99 25,13 29,60

Segunda série
Bloco (12/03/2024) CP2 2,02 23,15 | 24,67 | 29,60 | 29,63
Idade - 84 dias

CP3 1,99 25,72 29,70

CP1 2,01 26,24 30,10

Terceira série
(19/03/2024) CP2 1,98 26,08 | 25,04 | 28,00 | 28,03
Idade - 91 dias

CP3 2,01 22,80 26,00
Primeira série CP1 2,01 43,50 41,50

Pilar (06/03/2024) 43,73 39,55
Idade - 78 dias CP2 2,00 43,97 37,60

Fonte: O autor.
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Segundo a NBR 6118 (2023), em seu item 8.2.8, ao avaliar o comportamento de um
elemento estrutural ou secdo transversal, ¢ possivel adotar o modulo de elasticidade unico,
equivalente ao modulo de elasticidade secante. J& a NBR 6118 (2003), também em seu item
8.2.8, estabelecia que o moddulo de elasticidade secante deveria ser utilizado em anélises
elasticas de projeto, principalmente para determinacao de esforgos solicitantes e verificagdo de
estados limites de servigo (ELS), j4 o mddulo de deformagdo tangente inicial deveria ser
utilizado na avaliagdo do comportamento global da estrutura e para célculos das perdas de
protensao.

Para isso, calculou-se 0 mddulo de elasticidade secante de acordo com as trés principais
normas utilizadas no Brasil, a NBR 6118 (2023), a EN 1992-1-1 (2023) ¢ 0 ACI 318 (2019),
para fins de comparacao entre os resultados.

Conforme especificado na NBR 6118 (2023), em seu item 8.2.8, o moddulo de
elasticidade secante, que corresponde a inclinagdo de uma linha tragada entre uma tensao de 0,5

MPa e 0,3 f., pode ser obtido por meio da equagao 4.1.
Ees = o * Eg 4.1

Sendo:

~ ;=084 0,2 %k < 1,0
80

— Edi=ag * 5600 * ,/f, sendo que of € igual 1,0 para granito e gnaisse.

Segundo o item 5.1.4 da EN 1992-1-1 (2023), o modulo de elasticidade secante, definido
como a inclinagdo de uma linha tracada entre a tensdo de 0,0 MPa e 0,4 fcn, pode ser

determinado utilizando a equagao 4.2.
Ecm = Kg * fcml/3 4.2

Sendo:

— kg — E igual a 9500, para concretos com agregados de quartzito, item 5.1.4 da EN
1992-1-1 (2023);

— fcm = f + 8 MPa, conforme mostrado na tabela 5.1 da EN 1992-1-1 (2023).
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O ACI 318 (2019), no item 19.2.2.1 (b), determina que para concretos de peso normal,
o modulo de elasticidade secante, definido como a inclinagao de uma linha tragada a uma tensao

de 0,0 MPa a 0,45 f., pode ser determinado por meio da equagao 4.3.

E. = 4700 * /T 4.3

A tabela 4.4 mostra a comparacdo entre os resultados experimentais e os métodos de

calculos para modulo de elasticidade secante presente nas trés normas.

Tabela 4.4 - Comparagdo entre os resultados experimentais e os métodos de calculo para

modulo de elasticidade secante

NBR 6118 | EN 1992-1-1 | ACI 318
blemento| Vo orbe| (£ | fon | e B D@z | @)
(GPa) (GPa) (GPa)
CP1 24,79
CP2 25,54 | 24,49 | 27,93 | 24,06 | 23,87 23,26 24,18
CP3 23,15
CP1 25,13
Bloco CP2 23,15 | 24,67 | 29,63 | 25,53 23,97 23,34 24,27
CP3 25,72
CP1 26,24
CP2 26,08 | 25,04 | 28,03 | 24,18 24,17 23,52 24,45
CP3 22,80

Fonte: O autor.

Embora as consideracdes dos métodos de calculo sejam diferentes, observou-se que os
resultados foram bastante proximos, com uma relacdo média entre 0 Ecs caic/Ecs da EN 1992-1-
1 (2023) de 1,01; de 1,05 entre 0 Ecscaie/Ecs do ACI 318 (2019) e de 1,02 Ecscaic/Ecs da NBR
6118 (2023).
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4.3.3. Resisténcia a tracdo

Para determinar a resisténcia a tracdo do concreto, realizou-se o ensaio de
determinagdo da resisténcia a tragao por compressao diametral, NBR 7222 (2011). A méaquina
de ensaios universal da marca EMIC, modelo DL 60000, foi utilizada para a realizagdo dos
ensaios e aquisi¢do dos dados. A figura 4.7 mostra um corpo de prova durante o ensaio de

compressao diametral.

Figura 4.7 - Corpo de prova durante o ensaio de compressao diametral

Fonte: O autor.

Ap0s concluir os ensaios, calculou-se a resisténcia a tragdo por compressao diametral

do concreto por meio da equacdo 4.4, conforme especificado no item 6.1 da NBR 7222 (2011).

2+*F

- 44
CUSP T rad % #

Sendo:
— fesp — Resisténcia a tragdo por compressao diametral, expressa com trés algarismos
significativos;

— F — For¢a maxima obtida no ensaio;



— d — diametro do corpo de prova;

— £ — comprimento do corpo de prova.
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Por fim, calculou-se a resisténcia a tragao direta (equacao 4.5), conforme o item 8.2.5

da NBR 6118 (2023). A tabela 4.5 mostra as informacgdes referentes ao ensaio de tragdo por

compressao diametral.

foe = fct,sp * 0,9

Tabela 4.5 - Informacodes referentes ao ensaio de tragdo por compressao diametral

4.5

Elemento Etapa do N° do corpo dm m fetsp igam (i
ensaio de prova (mm) | (mm) | (MPa) | (MPa) | (MPa)
CP1 99,63 | 200,01 | 2,548
Primeira série
(06/03/2024) CP2 101,23 | 201,04 | 2,979 | 2,775 2,498
Idade - 78 dias
CP3 99,52 | 199,60 | 2,798
CP1 99,82 | 200,19 | 3,323
Segunda série
Bloco (12/03/2024) CP2 100,05 | 197,28 | 2,618 | 2,890 2,601
Idade - 84 dias
CP3 99,64 | 199,94 | 2,729
CP1 99,21 | 201,23 | 3,233
Terceira série
(19/03/2024) CP2 100,52 | 198,78 | 2,696 | 2,740 2,466
Idade - 91 dias
CP3 99,58 | 200,94 | 2,291
Primeira série CP1 99,87 | 199,67 | 5,035
Pilar (06/03/2024) 4,658 4,192
Idade - 78 dias CP2 100,96 | 200,61 | 4,282

Fonte: O autor.



84

4.4. Comportamento dos modelos

Neste item, ¢ mostrado a descri¢ao do comportamento dos modelos durante os ensaios,
a progressao da fissuracao, as reagdes das estacas, os deslocamentos verticais e horizontais, as
deformacdes dos tirantes, das armaduras longitudinais dos pilares, das estacas e do concreto na

regido das bielas.

4.4.1. Descricdo dos ensaios

Neste subitem, ¢ mostrado a descricdo detalhada do comportamento de cada modelo
durante o ensaio. Isso abrange a forca na qual ocorreu a primeira fissura, a evolucdo da

fissuragdo, a formagao das bielas, a forga tltima e o tipo de ruptura.

a) Bloco BC1 A200

A primeira fissura surgiu sob uma carga de 200 kN, localizada no centro do vado, com
uma abertura de 0,05 mm. A medida que o carregamento foi gradualmente aumentando, tanto
a abertura quanto a extensao da fissura se ampliaram. Quando o carregamento atingiu 300 kN
a abertura da fissura ampliou para 0,25 mm.

Ao atingir uma carga de 350 kN, surgiram as primeiras fissuras na regido das bielas,
com abertura de 0,05 mm, essas fissuras iniciavam-se proxima a zona nodal inferior, na face
interna da estaca, e seguiam uma trajetoria inclinada em dire¢do a zona nodal superior. No
entanto, elas ndo se estendiam até a ligagdo pilar-bloco.

A medida que o carregamento continuou a aumentar, atingindo aproximadamente 500
kN, as fissuras nas bielas aumentaram em extensao e abertura, propagando até se aproximarem
da ligagao pilar-bloco, com uma abertura de 0,10 mm. A fissura no centro do vao parou de
aumentar em extensdo e continuou apenas em abertura, chegando a 0,35 mm. Neste ponto, as
medic¢des foram interrompidas e o carregamento continuou. No entanto, quando a carga atingiu
720,77 kN, o atuador hidraulico utilizado neste primeiro ensaio atingiu seu limite e comegou a
perder carga. Como resultado, o ensaio foi encerrado antes da ruina do modelo. A figura 4.8

mostra a evolugao da fissuracao no bloco BC1 A200.



85

Figura 4.8 - Evoluc¢ao da fissura¢ao no bloco BC1 A200

T IR

T

Fonte: O autor.

b) Bloco BC2 A200

A primeira fissura surgiu sob uma carga de 200 kN, localizada no centro do vao, com
uma abertura de 0,05 mm. A medida que o carregamento foi gradualmente aumentando, tanto
a abertura quanto a extensao da fissura se ampliaram.

Ao atingir uma carga de 350 kN, surgiram as primeiras fissuras na regido das bielas,
com abertura de 0,05 mm, essas fissuras iniciavam-se proxima a zona nodal inferior, na face
interna da estaca, e seguiam uma trajetéria inclinada em direcdo a zona nodal superior. No
entanto, elas ndo se estendiam até a ligacao pilar-bloco.

A medida que o carregamento continuou a aumentar, atingindo aproximadamente 500
kN, as fissuras nas bielas aumentaram em extensao e abertura, propagando até se aproximarem
da ligagdo pilar-bloco, com uma abertura de 0,15 mm. Neste ponto, as medigdes foram
interrompidas e o carregamento continuou. Quando a carga atingiu 692,19 kN, o modelo falhou
devido a ruptura do concreto por tragdo diagonal seguida por esmagamento da biela na zona

nodal superior. A figura 4.9 mostra a evolucao da fissuracdo no bloco BC2 A200.
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Figura 4.9 - Evolucao da fissuracdo no bloco BC2 A200.

Fonte: O autor.

c¢) Bloco BC3 A200

A primeira fissura surgiu sob uma carga de 200 kN, localizada no centro do vao, com
uma abertura de 0,05 mm. A medida que o carregamento foi gradualmente aumentando, tanto
a abertura quanto a extensdo da fissura se ampliaram. Quando o carregamento atingiu 250 kN,
a abertura da fissura ampliou para 0,10 mm, e ao atingir 350 kN, a abertura ampliou para 0,20
mm.

Sob uma carga de 300 kN, surgiram as primeiras fissuras na regido das bielas, com
abertura de 0,10 mm, essas fissuras iniciavam-se préxima a zona nodal inferior, na face interna
da estaca, e seguiam uma trajetoria inclinada em dire¢do a zona nodal superior. No entanto, elas
ndo se estendiam até a ligacdo pilar-bloco.

A medida que o carregamento continuou a aumentar, atingindo aproximadamente 500
kN, as fissuras nas bielas aumentaram em extensao e abertura, propagando até se aproximarem
da ligagdo pilar-bloco, com abertura de 0,15 mm. Neste ponto, as medi¢des foram interrompidas
e o carregamento continuou. Quando a carga atingiu 677,12 kN, o modelo falhou devido a
ruptura do concreto por tracdo diagonal seguida por esmagamento da biela na zona nodal

superior. A figura 4.10 mostra a evolucao da fissuragdo no bloco BC3 A200.
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Figura 4.10 - Mostra a evolugdo da fissura¢do no bloco BC3 A200

F: (6] ator.
d) Bloco BC1 A125

A primeira fissura surgiu sob uma carga de 200 kN, localizada no centro do vao, com
uma abertura de 0,05 mm. A medida que o carregamento foi gradualmente aumentando, tanto
a abertura quanto a extensao da fissura se ampliaram. Quando o carregamento atingiu 300 kN,
a abertura da fissura ampliou para 0,10 mm, e ao atingir 500 kN, a abertura ampliou para 0,40
mm.

Nesse modelo, observou-se a formagao prematura de fissuras na regido das bielas,
especificamente, quando a carga atingiu 250 kN, com uma abertura de 0,05 mm. Essas fissuras
tiveram inicio proxima a zona nodal inferior, na face interna da estaca, e seguiam uma trajetoria
inclinada em dire¢do a zona nodal superior. No entanto, elas ndo se estendiam até a ligagao
pilar-bloco.

A medida que o carregamento continuou a aumentar, atingindo aproximadamente 500
kN, as fissuras nas bielas aumentaram em extensao e abertura, propagando até se aproximarem
da ligacgdo pilar-bloco, com abertura de 0,10 mm. Neste ponto, as medi¢des foram interrompidas
e o carregamento continuou. Quando a carga atingiu 704,51 kN, o modelo falhou devido a
ruptura do concreto por tracdo diagonal seguida por esmagamento da biela na zona nodal

superior. A figura 4.11 mostra a evolugdo da fissura¢cdo no bloco BC1 A125.
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Figura 4.11 - Evolucao da fissuracdo no bloco BC1 A125

e) Bloco BC2 A125

A primeira fissura surgiu sob uma carga de 200 kN, localizada no centro do vao, com
uma abertura de 0,05 mm. A medida que o carregamento foi gradualmente aumentando, tanto
a abertura quanto a extensdo da fissura se ampliaram. Quando o carregamento atingiu 250 kN,
a abertura da fissura ampliou para 0,10 mm, e ao atingir 500 kN, a abertura ampliou para 0,35
mm.

Sob uma carga de 350 kN, surgiram as primeiras fissuras na regido das bielas, com
abertura de 0,05 mm, essas fissuras iniciavam-se préxima a zona nodal inferior, na face interna
da estaca, e seguiam uma trajetoria inclinada em dire¢cdo a zona nodal superior. No entanto, elas
ndo se estendiam até a ligacdo pilar-bloco.

A medida que o carregamento continuou a aumentar, atingindo aproximadamente 500
kN, as fissuras nas bielas aumentaram em extensdo, propagando até se aproximarem da liga¢ao
pilar-bloco, mantendo a abertura de 0,05 mm. Neste ponto, as medi¢cdes foram interrompidas e
0 carregamento continuou.

Ao atingir uma carga de 700,41 kN, as almas dos perfis das estacas comecaram a se
deformar. Nesse ponto, o carregamento se estabilizou em torno de 700 kN, enquanto a alma dos
perfis continuava a se deformar. Esse fendmeno de instabilidade ¢ conhecido como flambagem
local da alma. O acimulo de tensdes ocorreu porque o sistema de apoio concentrou as cargas

na regido da alma do perfil. A figura 4.12 mostra as deformacdes da alma do perfil das estacas.



Figura 4.12 - Deformagdes da alma do perfil das estacas

(a) Estaca esquerda | (b) Estaca direita
Fonte: O autor.

Apesar da instabilidade na estaca, o ensaio prosseguiu. Quando a carga atingiu 737,87
kN, o modelo falhou devido a ruptura do concreto por tragdo diagonal seguida por esmagamento
da biela na zona nodal superior. A figura 4.13 mostra a evolugao da fissuragdo no bloco BC2

A125.

Figura 4.13 - Evolug¢ao da fissura
I i. |""'

¢ao no bloco BC2 A125

)i

f) Bloco BC3 A125

A primeira fissura surgiu sob uma carga de 200 kN, localizada no centro do vao, com

uma abertura de 0,05 mm. A medida que o carregamento foi gradualmente aumentando, tanto
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a abertura quanto a extensao da fissura se ampliaram. Quando o carregamento atingiu 300 kN,
a abertura da fissura ampliou para 0,10 mm, e ao atingir 500 kN, a abertura ampliou para 0,40
mm.

Sob uma carga de 300 kN, surgiram as primeiras fissuras na regido das bielas, com
abertura de 0,05 mm, essas fissuras iniciavam-se proxima a zona nodal inferior, na face interna
da estaca, e seguiam uma trajetoria inclinada em dire¢do a zona nodal superior. No entanto, elas
ndo se estendiam até a ligacdo pilar-bloco.

A medida que o carregamento continuou a aumentar, atingindo aproximadamente 500
kN, as fissuras nas bielas aumentaram em extensao e abertura, propagando até se aproximarem
da liga¢do pilar-bloco, com uma abertura de 0,15 mm. Neste ponto, as medi¢des foram
interrompidas e o carregamento continuou. Quando a carga atingiu 689,42 kN, o modelo falhou
devido a ruptura do concreto por tragdo diagonal seguida por esmagamento da biela na zona

nodal superior. A figura 4.14 mostra a evolugao da fissuracao no bloco BC3 A125.

Figura 4.14 - Evolugdo da fissuragdo no bloco BC3 A125

4.4.2. Fissuracdo dos modelos

Para avaliar as fissuras, utilizou-se um fissurometro e em cada regido avaliada, a
medi¢do considerada foi a mais critica, ou seja, aquela com maior abertura e extensao.

O padrao de fissuragdo em todos os modelos ensaiados apresentou formagdo e
progressdo semelhantes. A primeira fissura surgiu no centro do vado, quando o carregamento
atingiu 200 kN, com uma abertura de 0,05 mm. A medida que o carregamento aumentou, as

fissuras também aumentaram em extensdo e abertura. No entanto, quando a carga atingiu
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aproximadamente 450 kN, a fissura no centro do vao se estabilizou em extensdo, continuando
a aumentar apenas em abertura.

Na regido das bielas, as primeiras fissuras surgiram com uma carga variando entre 250
kN e 350 kN, geralmente com uma abertura de 0,05 mm. Essas fissuras mostraram-se mais
controladas em termos de abertura, mas a extensao da fissuragdo aumentava a cada incremento
de carga. Elas comegavam proximas a zona nodal inferior, na face interna da estaca, e seguiam
uma trajetéria inclinada em dire¢do a zona nodal superior, estendendo-se até a ligagao pilar-

bloco, a tabela 4.6 mostra a progressao da fissuracao em todos os modelos ensaiados.

Tabela 4.6 — Progressao da fissuragdo nos modelos

Carga (kN)

Modelo | Regiao das fissuras 0= 007120 200 [ 250 | 300 | 350 | 400 | 450 | 500

Fissura no centro do

~ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,15 0,25 | 0,25 | 0,25 | 0,30 | 0,35
BCl1 vao (mm)

A200 | Fissura nas bielas

0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,05 0,05| 0,10
(mm)

Fissura no centro do

BC2 | vio (mm) 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,10 | 0,15 | 0,15 | 0,20 | 0,25 | 0,35

A200 | Fissura nas bielas

0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,05 0,10 | 0,15
(mm)

Fissura no centro do

BC3 | vio (mm) 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,10 | 0,15 | 0,20 | 0,25 | 0,30 | 0,35

A200 | Fissura nas bielas

0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,10 | 0,10 | 0,10 | 0,15 | 0,15
(mm)

Fissura no centro do

~ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,05 | 0,10 | 0,15 0,25 | 0,30 | 0,40
BC1 vao (mm)

A125 | Fissura nas bielas

0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,05 0,05 0,10 | 0,10 | 0,10
(mm)

Fissura no centro do

BC2 | vio (mm) 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,10 | 0,15 | 0,20 | 0,25 | 0,30 | 0,35

A125 | Fissura nas bielas

0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,0 | 0,050,051 0,05]| 0,05
(mm)

Fissura no centro do

BC3 | vio (mm) 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,05 | 0,10 | 0,15 | 0,20 | 0,30 | 0,40

A125 | Fissura nas bielas

0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,05 | 0,05 0,10 | 0,15 | 0,15
(mm)

Fonte: O autor.

4.4.3. Reacoes das estacas

Durante os ensaios, as reacdes das estacas foram obtidas por meio de células de carga

de 750 kN, que estavam posicionadas abaixo das rétulas, conforme mostrado na figura 3.20 do

item 3.7. Além da determinacao das reagdes nas estacas, observou-se que, apesar da adocao de
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critérios rigorosos na montagem dos ensaios, ocorreram excentricidades acidentais devido a
constru¢ao e montagem dos modelos. De maneira geral, houve uma variagdo média na relagao
entre a reacdo da estaca 1 e a estaca 2 (E1u/E2u) de 1,16, além de um coeficiente de variacao de
7,48%. E importante ressaltar que, os planos de ruptura ocorreram na regiio do bloco onde

estava a estaca mais solicitada. A tabela 4.7 mostra a analise da for¢a de reacdo nas estacas.

Tabela 4.7 - Forg¢as de reacdo nas estacas

O
Modelo Fasn Fu,E(ljar 2 (Fl‘(i)z Fories FuriFur2 Fusup/FuE1+2
BC1 A200 | 720,77 | 391,13 | 328,76 719,89 1,19 1,00
BC2 A200 | 610,27 | 394,13 | 298,06 692,19 1,32 0,88
BC3 A200 | 677,12 | 329,40 | 317,09 646,49 1,04 1,05
BC1 A125 | 704,51 | 357,76 | 320,72 678,48 1,12 1,04
BC2 A125 | 737,87 | 409,25 | 347,89 757,14 1,18 0,97
BC3 A125 | 689,42 | 355,37 | 315,50 670,87 1,13 1,03

Notas: Fusup € a forca tltima na célula de carga superior, Fu 1 € a forca ultima na estaca 1, Fyg2 € a forga ultima
na estaca 2, Fug1+E2 € a soma das forgas tltimas da estaca 1 e estaca 2.
Fonte: O autor.

A relagdo entre a forca ultima na célula de carga superior ¢ a soma das reagdes nas
estacas 1 e 2 (Fusup/FuE1urE2u) apresentou resultados bastante satisfatorios, com uma média de
1,00 e um coeficiente de variacao de 5,82%. No entanto, durante o ensaio do modelo BC2 A200,
houve uma falha na célula de carga superior, resultando em valores distorcidos para a forga
ultima, significativamente abaixo do esperado, com uma relagdo média de 0,88. Portanto, para
a analise desse modelo especifico, optou-se por considerar apenas o valor da soma das reagdes

nas estacas 1 e 2.

4.4.4. Deslocamentos verticais e horizontais

Durante os ensaios, os deslocamentos verticais ¢ horizontais dos blocos foram medidos
por meio dos LVDTs 1, 2, 3,4 e 5, conforme mostrado no item 3.6.3. O objetivo foi acompanhar
os deslocamentos dos blocos a medida que o carregamento era aplicado. No entanto, ¢
importante ressaltar que esses deslocamentos ndo representam, exclusivamente, os
deslocamentos do modelo em si. O método de coleta de dados juntamente com o sistema de
ensaio utilizado pode ter ocasionado deslocamentos residuais, o que significa que os
deslocamentos reais dos modelos provavelmente sdo menores que os mensurados.

As figuras 4.15 a 4.20 mostram os graficos de forca vs. deslocamentos verticais e

horizontais de cada um dos modelos.



93

Figura 4.15 - Forga vs. deslocamentos do modelo BC1 A200

Forc¢a (kN)
800.00
700.00
600.00
500.00
400.00
300.00
——1VDT1
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——1LVDT3
100.00 ——LVDT 4
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000 b———— e e
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Figura 4.16 - Forga vs. deslocamentos do modelo BC2 A200
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Figura 4.17 - Forga vs. deslocamentos do modelo BC3 A200
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Figura 4.18 - Forc¢a vs. deslocamentos do modelo BC1 A125
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Figura 4.19 - Forga vs. deslocamentos do modelo BC2 A125
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Figura 4.20 - Forga vs. deslocamentos do modelo BC3 A125
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Ao analisar as figuras, foi observado que, de maneira geral, os deslocamentos no centro
do vao (LVDT 3) apresentaram um padrio de crescimento quase linear e de pequena magnitude,
indicando um comportamento fragil, também caracterizado como rigido. Nesse tipo de fratura,
a deformagdo plastica € muito pequena e o processo de propagagdo de trincas ocorre
rapidamente. No entanto, o modelo BC2 A125 apresentou um comportamento diferente, com
um patamar de escoamento antes da ruptura, devido a flambagem da alma nos perfis das estacas.

Além disso, ocorreram problemas na mensuragdo dos deslocamentos horizontais. Os
deslocamentos verticais afetaram a posi¢do do bloco, prejudicando a precisdo dos LVDTs
usados para registrar os deslocamentos horizontais. Em alguns casos, essa interferéncia chegou

ao ponto de inverter os valores dos deslocamentos medidos.

4.4.5. Deformacaes dos tirantes

Durante o ensaio do modelo BC1 A125, o extensdmetro E3 apresentou problemas e
parou de funcionar. Isso pode ter ocorrido por falta de isolamento ou problemas na soldagem.
As figuras 4.21 a 4.26 mostram os graficos de for¢a vs. deformagdo nos tirantes de cada um dos

modelos.

Figura 4.21 - For¢a vs. deformagdo no tirante do modelo BC1 A200
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Figura 4.22 - Forga vs. deformagdo no tirante do modelo BC2 A200
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Figura 4.23 - Forg¢a vs. deformagdo no tirante do modelo BC3 A200
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Figura 4.24 - Forga vs. deformagdo no tirante do modelo BC1 A125
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Figura 4.25 - Forga vs. deformagdo no tirante do modelo BC2 A125
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Figura 4.26 - Forga vs. deformagao no tirante do modelo BC3 A125
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Ao analisar as figuras 4.21 a 4.26, observou-se um comportamento padrdo nas
deformacdes, elas possuem a mesma ordem de grandeza e cada regido em que foi colocado o
extensometro de mesma identificagdo, possuem deformag¢des semelhantes. Além disso,
nenhuma das barras atingiu o escoamento, o que refor¢ca mais uma vez o comportamento rigido
previsto nos calculos.

O extensometro E3, posicionado no centro da barra, obteve as maiores deformagdes,
enquanto o El, localizado apds a biela, obteve as menores deformacgdes. Isso indica que as
tensdes nos tirantes ndo sdo constantes, a medida em que se afasta do centro do vdo do bloco,
as tensdes vao diminuindo e apos passarem pela zona nodal inferior, héd uma redugdo ainda mais

significativa devido aos efeitos de compressao das bielas.
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4.4.6. Deformacaoes das estacas

Durante os ensaios, o extensometro E4 do modelo BC3 A200 e o extensometro E5
modelo BC1 A125 apresentaram problemas e pararam de funcionar. Mais uma vez, isso pode
ter ocorrido por falta de isolamento ou problemas na soldagem. As figuras 4.27 a 4.32 mostram

os graficos de for¢a vs. deformacdo nas estacas de cada um dos modelos.

Figura 4.27 - Forca vs. deformag@o na estaca do modelo BC1 A200
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Figura 4.28 - Forca vs. deformagdo na estaca do modelo BC2 A200
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Figura 4.29 - Forga vs. deformacdo na estaca do modelo BC3 A200
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Figura 4.30 - Forga vs. deformagao na estaca do modelo BC1 A125
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Figura 4.31 - Forca vs. deformag@o na estaca do modelo BC2 A125
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Figura 4.32 — Forga vs. deformag@o na estaca do modelo BC3 A125
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Ao analisar as figuras 4.27 a 4.32, notou-se também um comportamento padrdo nas
deformacdes, elas possuem a mesma ordem de grandeza e cada regido em que foi colocado o
extensometro de mesma identificacdo, possui deformagdes semelhantes. Os extensometros ES,
posicionados na face da mesa interna das estacas, apresentou deformag¢des maiores que os
extensometros E4, posicionados na face da mesa externa das estacas. Isso indica que as tensdes
nas estacas ndo sdo constantes, 0 mesmo comportamento observado por Delalibera (2006),

Tomaz (2018), Meléndez et al. (2019), Gongalves (2020), entre outros.

4.4.7. Deformacdo nas armaduras longitudinais dos pilares

Durante os ensaios, os extensometros E6 ¢ E9 do modelo BC2 A200, o extensometro
E7 do modelo BC1 A125 e o extensdmetro E8 do modelo BC3 A125, apresentaram problemas
e pararam de funcionar. Mais uma vez, isso pode ter ocorrido por falta de isolamento ou
problemas na soldagem. As figuras 4.33 a 4.38 mostram os graficos de for¢a vs. deformagao

nas armaduras longitudinais dos pilares em cada um dos modelos.



Figura 4.33 - Forga vs. deformagdo nas armaduras dos pilares do modelo BC1 A200
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Figura 4.34 - Forca vs. deformagfo nas armaduras dos pilares do modelo BC2 A200
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Figura 4.35 - Forga vs. deformag@o nas armaduras dos pilares do modelo BC3 A200
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Figura 4.36 - Forga vs.
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Figura 4.37 - Forga vs. deformag@o nas armaduras dos pilares do modelo BC2 A125
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Figura 4.38 - Forg¢a vs. deformacdo nas armaduras dos pilares do modelo BC3 A125
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Ao analisar as figuras 4.33 a 4.38, notou-se que os extensdmetros localizados na ligagio
pilar-bloco (E7 e ES8), geralmente apresentaram deformacdes maiores que os localizados nas
extremidades das barras (E6 e E9). Isso indica que as tensdes ao longo das armaduras
longitudinais dos pilares também ndo sdo constantes. Além disso, € importante notar que
nenhuma barra atingiu o escoamento, as deformag¢des foram muito pequenas, ndo alcangando

sequer 14% da deformacdo elastica das barras.

4.4.8. Deformacdo do concreto na regido das bielas

O extensometro EC3 do modelo BC3 A200, o extensdometro EC4 do modelo BC2 A200,
BC2 A125 e BC3 A125 apresentaram problemas e pararam de funcionar nos estagios finais do
ensaio. Nesse caso, eles pararam de funcionar devido as fissuras na regido onde estava colado
o extensometro, essas fissuras passaram exatamente pelo local onde o extensometro estava
posicionado, afetando diretamente seu funcionamento. Deve-se ressaltar também que as
mensuracdes das deformagdes do concreto na regido das bielas ficaram limitadas ao angulo em
que os extensdmetros foram posicionados.

Além disso, de acordo com Delalibera (2006), a teoria da elasticidade nio € aplicavel
em blocos sobre estacas devido a fissuragdo e a heterogeneidade do material concreto. Quando
uma fissura atravessa a regido medida, ela se compromete, pois ocorre a ruptura do concreto.
Isso resulta em uma alteracdo das trajetdrias de forgas, levando a redistribuicdo de tensdes
dentro do elemento. As figuras 4.39 a 4.44 mostram os graficos de for¢a vs. deformagdo do

concreto na regido das bielas.

Figura 4.39 - Forg¢a vs. deformagdo do concreto na regido das bielas do modelo BC1 A200
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Figura 4.40 - Forga vs. deformacdo do concreto na regido das bielas do modelo BC2 A200
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Figura 4.41 - Forga vs. deformagdo do concreto na regido das bielas do modelo BC3 A200
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Figura 4.42 - Forga vs. deformagdo do concreto na regido das bielas do modelo BC1 A125
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Figura 4.43 - Forc¢a vs. deformacdo do concreto na regido das bielas do modelo BC2 A125
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Figura 4.44 - Forga vs. deformagdo do concreto na regido das bielas do modelo BC3 A125
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Apos a andlise das figuras, notou-se também um comportamento padrdo nas
deformacdes, elas possuem a mesma ordem de grandeza e cada regido em que foi colocado o
extensometro de mesma identificagdo, possuem deformagdes semelhantes.

As deformagdes na zona nodal inferior, especificamente nas 4areas onde os
extensometros EC1 e EC2 foram posicionados, bem como no centro da biela, onde o
extensometro EC3 foi posicionado para medir as deforma¢des devido ao efeito de tragdo
diagonal do concreto, sdo significativamente menores em compara¢do com as da zona nodal
superior, onde os extensometros EC4 e ECS foram posicionados. Essa regido apresentou as
maiores deformacgdes, esse padrio de comportamento também foi observado nos ensaios
realizados por Silva (2021). Portanto, conclui-se que a regido nodal superior é onde ocorrem as
deformacdes mais significativas, estabelecendo-a como a regido principal de falha nos modelos

ensaiados.



106

5. ANALISE DOS RESULTADOS
EXPERIMENTAIS

5.1. Consideracoes iniciais

Neste capitulo, ¢ realizada a analise dos resultados, obtidos a partir dos ensaios
experimentais realizados em 6 modelos de blocos sobre duas estacas metalicas com chapa de
ligacdo. As analises incluem o comportamento geral dos modelos, a rigidez e for¢a ltima dos
modelos, a deformacao dos tirantes, a deformac¢ao das estacas, a deformacdo das armaduras
longitudinais dos pilares, a deformagao do concreto na regido das bielas e a comparagdo com o

modelo de referéncia.
5.2. Comportamento geral dos modelos

Todos os modelos ensaiados apresentaram comportamento mecanico semelhante. A
primeira fissura surgiu no centro do vao, quando o carregamento atingiu, em média, 200 kN, o
que corresponde a cerca de 28% da carga de ruptura, com abertura de 0,05 mm, conforme
mostrado na tabela 5.1. Por volta de 450 kN, as fissuras no centro do vao se estabilizam em

extensdo e aumentaram apenas em abertura.

Tabela 5.1 - Forga e abertura da primeira fissura

fem F, Abertura

Modelo (MPa) (kN) (mm)
BC1 A125 25.62 200,00 0,05
BC1 A200 ’ 200,00 0,05
BC2 A125 2267 200,00 0,05
BC2 A200 ’ 200,00 0,05
BC3 A125 2496 200,00 0,05
BC3 A200 ’ 200,00 0,05

Notas: F: ¢ a forga em que ocorreu a primeira fissura
Fonte: O autor.

Na regido das bielas, as primeiras fissuras surgiram nos modelos ao atingir uma carga
variando entre 250 kN e 350 kN, o que corresponde entre 35% e 50% da carga de ruptura,

geralmente com uma abertura de 0,05 mm. Essas fissuras mostraram-se mais controladas em
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termos de abertura, mas a extensdo da fissuracdo aumentava a cada incremento de carga. Elas
comegavam proximas a zona nodal inferior, na face interna da estaca, e seguiam uma trajetoria
inclinada em dire¢ao a zona nodal superior, estendendo-se até a ligagao pilar-bloco.

Em todos os modelos, apds a ruina, a area de falha foi claramente delineada, delimitando
a trajetoria do fluxo de tensdes de compressdo na regido das bielas. Além disso, todos os
modelos falharam por cisalhamento, ou seja, houve ruptura do concreto por tragao diagonal
seguida por esmagamento da biela na zona nodal superior.

Referente aos tirantes, observou-se que, as tensdes ao longo das barras ndo sao
constantes, reduzindo a medida em que se afasta do centro do vao e apos passarem pela zona
nodal inferior, ligacdo bloco-estaca, hd uma reducdo ainda mais significativa, devido as forgas
de compressao exercida pela biela. Além disso, nenhuma das barras atingiu o escoamento.

Quanto as armaduras longitudinais dos pilares, também foi observado uma variagdo das
tensdes ao longo de seu comprimento de ancoragem dentro do bloco, sendo que, a regido com
as maiores deformacgdes foi a zona nodal superior, ligagdo pilar-bloco, 0 mesmo padrido foi
observado por Munhoz (2014). Assim como nos tirantes, nenhuma barra atingiu o escoamento,
as deformacdes foram muito pequenas, ndo alcancando sequer 14% da deformacgdo elastica.

Ao analisar as chapas de ligacao, foi possivel observar que, mesmo apoés a ruptura dos
modelos, elas permaneceram intactas, sem apresentar quaisquer deformacdes plasticas, a figura

5.1 mostra o detalhe da chapa de ligacao do modelo BC3 A200 apds a ruptura.

Figura 5.1 - Detalhe da chapa de ligagdo do modelo BC3 A200 apds ruptura
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Fonte: O autor.

No entanto, ¢ importante ressaltar que a transferéncia de forcas, da chapa de ligagao
para a estaca, ndo ocorreu de maneira uniforme. As deformacdes ao longo das estacas

mostraram variagodes, sendo que, a face da mesa interna, de todas as estacas instrumentadas,
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apresentou deformagdes significativamente maiores em comparagdo com a face da mesa

externa.

5.3. Rigidez e forca iltima dos modelos

Analisando os graficos de for¢a vs. deslocamento no centro do vdo com chapa de ligagdo
de mesma espessura e variando a armadura dos tirantes (Figuras 5.2, 5.3 e 5.4), observou-se
que os modelos que utilizaram barras de ¥20,0 mm demonstraram uma rigidez maior quando
comparados com os modelos que utilizaram barras de ¥12,5 mm.

No entanto, os modelos com chapa de 1/2 pol apresentaram um comportamento
diferente. Isso ocorreu porque, no inicio do ensaio, o modelo BC3 A200 sofreu um processo de
acomodacdo que se estendeu até aproximadamente 300 kN, o que corresponde a 40% da forca
ultima. Apos essa etapa, o modelo apresentou um aumento em sua rigidez, até sua ruptura.

A diferenga de rigidez entre os modelos, também pode ser observada por meio da analise
das fissuras, apresentadas na tabela 4.6 do item 4.2.2. Os modelos que utilizaram barras de
12,5 mm, apresentaram fissuras no centro do vdo com uma abertura de 0,40 mm, enquanto os
modelos que utilizaram barras de ©20,0 mm, apresentaram fissuras com uma abertura
relativamente menor, cerca de 0,35 mm.

Portanto, com base nos resultados, pode-se concluir que, nos modelos ensaiados, uma
menor quantidade de barras nos tirantes resulta em maior rigidez. No entanto, essa alteragdo

ndo afeta a capacidade resistente dos modelos.

Figura 5.2 - For¢a vs. deslocamento dos modelos com chapa de ligagdo de 1 pol
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Figura 5.3 - Forga vs
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Analisando os graficos de forga vs. deslocamento no centro do vao com a armadura dos

tirantes de mesmo diametro e variando a espessura da chapa de liga¢do (Figuras 5.5 e 5.6),

observou-se que, o comportamento dos modelos foi semelhante. A espessura das chapas de

ligag¢do ndo teve influéncia significativa na rigidez dos modelos, isso se deve ao fato que todas

as espessuras de chapas permaneceram dentro do limite eléstico.

A intengdo é que as chapas de ligacdo ndo sofram deformagdes plasticas apds a aplicagdo

de cargas, e que somente o concreto se rompa. No entanto, é importante ressaltar que, caso

alguma das chapas de ligacdo plastificassem, o comportamento mecanico do bloco

possivelmente seria diferente.
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Figura 5.5 - Forga vs. deslocamento dos modelos com armadura de ©¥20,0 nos tirantes
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Fonte: O autor.

Figura 5.6 - Forga vs. deslocamento dos modelos com armadura de ©12,5 nos tirantes

Forc¢a (kN)
800.00

700.00 + e

600.00 1
500.00 1
400.00 1
300.00 1

200.00 T

—BCI1 A125
100.00 + —BC2 A125
- — BC3 A125

0.00 A e e e e e e
0.00 2.00 400 6.00 800 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00 20.00
Deslocamento (mm)

Fonte: O autor.

A NBR 6118 (2023, p. 193) estabelece que “Blocos sdo estruturas de volume usadas
para transmitir as estacas e aos tubuldes as cargas de fundagdo, podendo ser considerados
rigidos ou flexiveis por critério analogo ao definido para sapatas™. No entanto, esses critérios
se baseiam apenas nas dimensdes geométricas do bloco e do pilar para diferenciar o
comportamento estrutural, desconsiderando a inclinacdo do angulo das bielas.

Apesar dos critérios de verificacdo, da NBR 6118 (2023), indicarem que os blocos
ensaiados deveriam apresentar comportamento flexivel, ao analisar a figura 5.7, grafico de for¢a
vs. deslocamento no centro do vao de todos os modelos, observou-se que, de maneira geral, os
deslocamentos no centro do vdo apresentaram um padrdo de crescimento quase linear e de
pequena magnitude, indicando um comportamento fragil, também caracterizado como rigido.
Nesse tipo de fratura, a deformacgdo plastica € muito pequena e o processo de propagacdo de

trincas ocorre rapidamente. No entanto, o modelo BC2 A125 apresentou um comportamento
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diferente, com um patamar de escoamento antes da ruptura, devido a flambagem da alma dos
perfis das estacas.

Dessa maneira, pode-se concluir que o critério estabelecido pela NBR 6118 (2023), que
se baseia nas dimensdes do bloco para defini¢do do seu comportamento, ndo ¢ efetivo, sendo
que tal condigdo, para ser efetiva, deve-se considerar a profundidade efetiva (altura do bloco

subtraindo o embutimento das estacas) e o angulo das bielas.

Figura 5.7 - Forga vs. deslocamento de todos os modelos
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Fonte: O autor.

Em relacdo a analise estatistica das forcas ultimas dos modelos, os resultados obtidos
foram bastante satisfatorios. As forgas tltimas experimentais obtiveram uma média de 703,65
kN, o desvio padrdo foi de apenas 20,42 kN e o coeficiente de varia¢do foi de 2,90%. Isso
mostra que a variagdo em relacdo a média ¢ relativamente baixa, o que ¢ um sinal de
consisténcia dos modelos fabricados. A tabela 5.2 mostra a comparagdo entre as forgas ultimas

experimentais e analiticas pelo método de Blévot e Frémy (1967).

Tabela 5.2 - Comparagdo entre as forgas ultimas experimentais e analiticas pelo método de

Blévot e Frémy (1967)

fem Forc¢a (kN)

Modelo (MPa) Fu,exp Fu,ana Fu,cxp/Fu,ana
BCI1 A125 25,60 704,51 718,00 0,98
BC1 A200 ’ 720,77 718,00 1,00
BC2 A125 2767 737,87 635,00 1,16
BC2 A200 ’ 692,19 635,00 1,09
BC3 A125 246 689,42 680,00 1,01
BC3 A200 ’ 677,12 680,00 1,00

Notas: Fuexp € a forca tltima experimental, Fuana € a for¢a ultima analitica do modelo
de Blévot e Frémy (1967).
Fonte: O autor.
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A relacdo entre a for¢a ultima experimental e a forca ultima analitica, pelo método de
Blévot e Frémy (1967), mostra uma variacdo média de 1,04. Além disso, o coeficiente de
variacao da relagdo entre as forcas ultimas foi de 6,17%. Esse valor, que também ¢ relativamente
baixo, indica uma pequena dispersdao dos resultados em torno da média, demonstrando que o
método analitico proposto por Blévot e Frémy (1967) possui uma precisdo consideravel ao
representar o comportamento dos modelos de blocos sobre duas estacas metéalicas com chapa

de ligacao.

5.4. Deformacao da armadura principal de tracio do bloco - tirante

Por meio da andlise das figuras 5.8, 5.9 ¢ 5.10, que mostram os graficos de deformacao
dos tirantes dos modelos ensaiados, observou-se uma variacdo das deformacdes ao longo da
barra instrumentada, tanto na primeira fissura (Fr) quanto na forga ultima (Fy).

Esse comportamento indica que as tensdes de tracdo ao longo das barras ndo sdo
constantes ¢ a medida em que se afasta do centro do vao do bloco, elas diminuem. Além disso,
apos passarem pela zona nodal inferior, hd uma redu¢@o ainda mais significativa dessas tensdes,
devido aos efeitos de compressao das bielas. Esse comportamento também foi observado em
estudos de varios outros autores, como Delalibera (2006), Tomaz (2018), Gongalves (2020),
entre outros.

Em relagdo a forca da primeira fissura, as deformacdes medidas nas trés posi¢des (E1,
E2 e E3) foram bastante semelhantes, tanto para os modelos com barras de ¥12,5 mm quanto
para os com barras de ¥20,0 mm. Entretanto, na forca ultima, os modelos com barras de ¥12,5
mm apresentaram deformacdes significativamente maiores, em comparagdo aos com barras de
?20,0 mm.

Para ilustrar, entre os modelos que utilizaram barras de ¥12,5 mm, o BC2 A125
apresentou as maiores deformacdes, atingindo 99% da deformagao elastica da barra. Por outro
lado, nos modelos que utilizaram barras de ¥20,0 mm, o BC3 A200 foi o que apresentou as

maiores deformacgdes, atingindo apenas 72% da deformacao elastica da barra.
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Figura 5.8 - Deformagdo dos tirantes dos modelos com chapa de ligacdo de 1 pol
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Figura 5.9 - Deformagao dos tirantes dos modelos com chapa de liga¢do de 3/4 pol
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Figura 5.10 - Deformagédo dos tirantes dos modelos com chapa de ligagdo de 1/2 pol
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Foi observado também que a distribuicao das forcas de tracao horizontais entre as barras
ndo ¢ uniforme. A Tabela 5.3 mostra a andlise entre as tensdes maximas calculadas pelo método
analitico de Blévot e Frémy (1967) e os resultados experimentais, de uma das barras da
armadura dos tirantes.

Para determinar a tensdo ultima analitica em uma das barras (Gu,ana,par), foi realizada uma
divisdo entre as forcas de tragdo horizontais, resultantes da decomposi¢do das forgas
transmitidas pelas bielas, e a area de aco efetiva. Em seguida, multiplicou-se o resultado obtido

pela area de aco de uma unica barra.

Tabela 5.3 - Analise entre as tensdes maximas calculadas pelo método analitico de Blévot e

Frémy (1967) e os resultados experimentais de uma das barras da armadura dos tirantes

Tensao (MPa)
Glu,ana,bar Gu,exp,El Glu,exp,E2 Gu,exp,E3 /o u,exp,E1 /o w,exp,E2 /o u,exp,E3

BC1 A125 46,88 46,56 440,17 - 1,01 0,11 -
BC1 A200 125,00 138,78 190,83 | 405,51 0,90 0,66 0,31

Gu,ana,bar Gu,ana,bar Gu,ana,bar

Modelo

BC2 A125 46,88 175,64 | 607,35 | 601,00 0,27 0,08 0,08
BC2 A200 125,00 91,08 221,19 | 301,42 1,37 0,57 0,41
BC3 A125 46,88 63,49 264,53 | 435,94 0,74 0,18 0,11
BC3 A200 125,00 199,50 | 448,88 | 418,52 0,63 0,28 0,30

Notas: Guanabar € @ tensdo maxima analitica de uma barra pelo método de Blévot e Frémy (1967), GuexpEl € a
tensdo maxima no extensometro E1, Guexp2 € a tensdo no extensometro E2, Guexpe3 ¢ a tensdo maxima no
extensometro E3.

Fonte: O autor.

As tensdes no centro do vao, considerada a regido mais critica, apresentaram valores
experimentais significativamente maiores do que os previstos pelo método analitico de Blévot
e Frémy (1967). Em alguns casos, as forcas experimentais chegaram a ser 13 vezes maiores do
que os valores calculados pelo método analitico. Além disso, os modelos com barras de ¥20,0
mm demonstraram tensdes menores em comparacdo aos modelos que utilizaram barras de
¥12,5 mm. Por fim, a hipotese proposta por Blévot e Frémy (1967), sugerindo que as forgas de
tracdo horizontais seriam equilibradas de forma uniforme entre as barras, ndo se mostrou
efetiva.

Em relagdo aos ganchos a NBR 6118 (2023), em seu item 22.7.4.1.1, determina que as
barras de aco da armadura principal de tracdo dos blocos devem se estender de face a face e
terminar em gancho nas duas extremidades. No entanto, nos modelos ensaiados, ndo foram
utilizados ganchos para verificar essa hipdtese.

Ap0s os ensaios, constatou-se que, mesmo sem os ganchos, 0 comportamento mecanico

dos modelos nao foi comprometido. Este comportamento também foi observado em diversos
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estudos de outros autores. Além disso, Fusco (1995) afirma que, a presenca de um fluxo de
tensdes de compressdo transversal ao eixo da barra favorece a aderéncia, pois essas tensdes
podem anular, ou pelo menos reduzir, as tensdes transversais de tragdo resultantes do efeito de
ancoragem. Portanto, a exigéncia de utilizagcdo de ganchos na armadura principal de tragdo dos

blocos, conforme especificado pela NBR 6118 (2023), pode ser reavaliada.

5.5. Deformacio das estacas

Por meio da analise das figuras 5.11, 5.12 e 5.13, observou-se que as deformagdes ao
longo das estacas ndo sdo constantes. Em todos os modelos, a mesa interna do perfil apresentou
deformacgdes significativamente maiores que a mesa externa, seja na for¢a da primeira fissura
(Fr) ou na forga ultima (Fu). Isso indica que as tensdes nas estacas também néo sdo constantes
e a maior parte da carga ¢ transferida para a regido interna da estaca. Tal comportamento indica
que a estaca esta sujeita a flexo-compressdo, o que contradiz a hipotese de Blévot e Frémy
(1967), que propdem em seu modelo de calculo, que as estacas estdo sujeitas apenas a acdo de
for¢as de compressao.

Segundo Blévot e Frémy (1967), o angulo de inclina¢do da biela é medido considerando
uma linha partindo de 1/4 da face do pilar até o centro geométrico da secdo da estaca. No
entanto, se a estaca estiver sujeita a flexo-compressdo, como nesses casos, a for¢a oriunda da
biela ndo atuara no centro geométrico da chapa de ligacdo, alterando o angulo de inclinagdo da
biela. Essa alteracdo no angulo de inclinagdo das bielas pode ter implica¢des significativas no
comportamento estrutural dos blocos e das estacas, afetando a distribuicdo de cargas e a sua

capacidade resistente.

Figura 5.11 - Deformag@o das estacas dos modelos com chapa de ligagdo de 1 pol
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Fonte: O autor.
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Figura 5.12 - Deformacgdo das estacas dos modelos com chapa de ligagdo de 3/4 pol
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Figura 5.13 - Deformacdo das estacas dos modelos com chapa de ligagao de 1/2 pol
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5.6. Deformacao das armaduras longitudinais dos pilares
Por meio da analise das figuras 5.14, 5.15 e 5.16, observou-se que ndo houve
escoamento das barras das armaduras longitudinais dos pilares em nenhum dos modelos
ensaiados. As deformagdes foram muito pequenas, ndo alcan¢ando sequer 14% da deformacao
elastica das barras. E importante ressaltar que, no modelo BC3 A125 o valor de deformagio
destacado em amarelo ndo corresponde a for¢a ultima, trata-se da ultima mensuracdo obtida
antes do extensdmetro parar de funcionar.

As deformagdes ao longo das barras diminuiram gradualmente, alcangando valores
proximos de zero a medida em que se aproxima de sua ponta inferior, regido ancorada dentro
do bloco. Isso indica que as tensdes ao longo das barras ndo sdo constantes, contrariando a

hipdtese proposta por Fusco (1995), que em blocos que suportam pilares submetidos a
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compressdo centrada, todas as barras de armaduras longitudinais estariam sob o mesmo nivel

de tensdo.

Figura 5.14 - Deformagdo das armaduras longitudinais dos pilares dos modelos com chapa de
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Figura 5.15 - Deformacgdo das armaduras longitudinais dos pilares dos modelos com chapa de
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Figura 5.16 - Deformacdo das armaduras longitudinais dos pilares dos modelos com chapa de

ligacdo de 1/2 pol

Fu £ (%o0) Fu £ (%0)
.8
Fr SRSES F:
=1 =
0,03 | 0,04 0,07(0,01
E7T—F V +— E8 E7T— 0 +— E8
0,04 \ \ 0181 10,01
I ‘.
I |
\ |
- 0,00 1,0,00 _ —_— 0.010.01 —
E6 —- —E9 E6 —- —E9
0,00/0,00 0,00{0,00
(a) BC3 A125 (b) BC3 A200

Fonte: O autor.

Além disso, Fusco (1995) afirma que em barras comprimidas, a eficiéncia da ancoragem
¢ aumentada devido a um efeito chamado “ancoragem de ponta”. Segundo o autor, existe uma
compressdo direta do topo da barra para a ponta, sendo que, esse efeito pode ser bastante
intenso, uma vez que as tensdes de compressdo no concreto, provenientes da ponta da barra se
concentram em uma 4area extremamente reduzida, apresentando valores substancialmente
elevados. No entanto, essa hipotese também ndo se mostrou efetiva, pois as deformagdes

observadas na ponta das barras foram proximas a zero.

5.7. Deformacio do concreto na regiio das bielas

5.7.1. Zona nodal superior e inferior

Por meio da analise das figuras 5.17, 5.18 e 5.19, que mostram os graficos de
deformacdo das zonas nodais superior e inferior, verifica-se que as deformag¢des na zona nodal
superior, onde ocorreu a ruptura, foram significativamente maiores em comparagdo com as
deformacdes observadas na zona nodal inferior, tanto na for¢a da primeira fissura (F;) quanto
na forga ultima (F.). Além disso, os modelos que utilizam tirantes com barras de @¥12,5 mm, as

deformagdes foram significativamente maiores, tanto na zona nodal superior quanto na inferior.
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Isso sugere que o didmetro das barras pode ter um impacto significativo na distribuicdo das

tensdes na biela e, consequentemente, na integridade estrutural do elemento.

E importante ressaltar que, nos modelos BC2 A125, BC2 A200, BC3 A125 o valor de

deformagdo destacado em amarelo ndo corresponde a forga ultima, trata-se da ultima

mensuragdo obtida antes do extensdmetro parar de funcionar. Conforme explicado no item

4.4.8, eles pararam de funcionar devido as fissuras passarem exatamente pelo local onde o

extensometro estava posicionado, afetando diretamente seu funcionamento.

Figura 5.17 - Deformagio das zonas nodais dos modelos com chapa de 1 pol
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Figura 5.18 - Deformagao das zonas nodais dos modelos com chapa de 3/4 pol

Fonte: O autor.
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Figura 5.19 - Deformagao das zonas nodais dos modelos com chapa de 1/2 pol
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Por meio da andlise da tabela 5.4, que mostra a comparacdo entre as tensdes ultimas

experimentais e analiticas pelo método de Blévot e Frémy (1967), observou-se que a tensdo

média, na zona nodal superior, foi 46% maior que a resisténcia a compressdo do concreto

utilizado nos blocos. No estudo conduzido por Blévot e Frémy (1967), a tensdo no concreto

préoximo ao pilar foi aproximadamente 40% superior a resisténcia a compressdo. A relagdo

média entre as tensdes experimentais e analiticas foi de 1,04, com um coeficiente de variagdo

de 6,14%, indicando que o método analitico proposto por Blévot e Frémy (1967) tem uma

precisdo consideravel ao representar o comportamento das tensdes nodais em blocos sobre duas

estacas metalicas com chapa de ligagdo.

Tabela 5.4 - Comparagdo entre as tensdes ultimas experimentais e analiticas pelo método de

Blévot e Frémy (1967)

Experimental Blévot e Frémy (1967)
fc,m Gzn,s,exp/ Gzn,i,exp/
Modelo (MPa) Gzn,s,exp G'zn,iexp Ozn,s,ana Ozn,i,ana G G
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) zns,and zuhana
BCI1 A125 35,23 23,48 0,98 0,92
BC1 A200 25,62 36,04 24,03 35,87 25,62 1,00 0,94
BC2 A125 36,89 24,60 1,16 1,09
BC2 A200 22,67 34,61 23,07 31,74 22,67 1,09 1,02
BC3 A125 34,47 22,98 1,02 0,95
BC3 A200 24,26 33,86 22,57 33,96 24,26 1,00 0,93

Notas: Gznsexp € @ tensdo ultima experimental da zona nodal superior, Gzniexp € a tensdo Gltima experimental da

zona nodal inferior, 6znsana € a tensdo Ultima analitica da zona nodal superior Gzniana € @ tensdo ultima analitica
da zona nodal inferior.

Fonte: O autor.
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Para a zona nodal inferior, conforme o estudo de Blévot e Frémy (1967), as tensdes
devem ser iguais ou inferiores a resisténcia do concreto utilizado nos blocos. Nos modelos
ensaiados, a tensao na zona nodal inferior se aproximou dos valores propostos pelo método de
calculo, resultando em uma relacdo média de 0,97 entre a tensdo na zona nodal inferior ¢ a
resisténcia do concreto. Além disso, observou-se uma consisténcia entre os valores
experimentais e analiticos, com uma relacdo média de 0,97 e um coeficiente de variagdo de
apenas 6,15%.

Tomaz et. al. (2018) propuseram uma hipdtese para verificagao da zona nodal superior,
considerando que a ligacdo pilar-bloco esta sujeita a um estado triplo de tensdes. Nessa
abordagem, o limite de tensdo para a zona nodal superior ¢ equivalente a resisténcia do concreto
quando submetido a um estado multiaxial de tensdes.

ANBR 6118 (2023), no item 8.2.6, estabelece critérios especificos para a resisténcia do
concreto no estado multiaxial de tensdes, expressos nas equacdes 5.1 e 5.2. Nestas equagdes,
feac € a resisténcia caracteristica a tragdo direta, as tensdes de compressdo sdo consideradas

positivas e as de tragdo sdo negativas.

01 = - ctk 5.1

03 < fox +4*0q 5.2

A andlise entre a forc¢a ltima experimental e os resultados obtidos por meio do método
analitico proposto por Tomaz et al. (2018) (Fuzn,s,exp/Fuznsemt), mostrado na tabela 5.5, obteve
uma média de 1,03. Isso indica uma relacdo bastante préxima entre os valores previstos pelo
método e os obtidos experimentalmente. Além disso, o coeficiente de variagdo da relagdo entre
as forgas ultimas foi de apenas 4,23%. Isso demonstra que os resultados obtidos pelo método
de Tomaz et al. (2018), quando utilizado nos modelos ensaiados, sdo confidveis e consistentes.

Em comparagdo, os resultados do método proposto por Blévot e Frémy (1967)
mostraram uma relacdo média entre as tensdes experimentais e analiticas de 1,04, conforme
mostrado no item 5.3. Embora essa média ainda indique uma boa relacdo entre os valores
analiticos e os experimentais, ele ¢ relativamente menos preciso do que o método de Tomaz et
al. (2018). Além disso, o método de Blévot e Frémy (1967) apresentou um coeficiente de
variacdo de 6,14%. Esse coeficiente de variacdo mais alto sugere que o método de Blévot e
Frémy (1967) tem uma consisténcia menor em suas previsdes, com maior variagdo nos

resultados.
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Tabela 5.5 - Andlise entre as forgas ultimas experimentais e pelo método de Tomaz et al.

(2018) da zona nodal superior

Modelo | (i | i) [omger ] (EN)m .
T s 2o ] aoe [
% 22,67 | 2,601 Zg;f; 661,48 %
% 2426 | 2,466 232:‘1‘3 682,48 (1):#

Notas: Fuzns,exp € a forga tltima experimental da zona nodal superior Fuznsemt € a forca
ultima analitica do modelo de Tomaz et al. (2018).
Fonte: O autor.

Em sintese, a andlise estatistica dos resultados da for¢a tltima da zona nodal superior
obtidos pelos métodos de Tomaz ef al. (2018) e Blévot e Frémy (1967) revelou que o método
de Tomaz et al. (2018) apresenta uma precisdo, consisténcia maior do que o método de Blévot

e Frémy (1967).
5.7.2. Centro da biela

Por meio da andlise das figuras 5.20, 5.21 e 5.22, que mostram os graficos de
deformacdo no centro da biela, observou-se um comportamento inverso ao das zonas nodais
inferior e superior dos modelos. As deformagdes devido a expansdo do concreto no centro da
biela, causada pela tragdo diagonal, foram maiores nos modelos com barras de ¥20,0 mm, tanto

na forga da primeira fissura (Fr) quanto na forga tltima (Fy).

Figura 5.20 - Deformagao no centro da biela dos modelos com chapa de 1 pol
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Fonte: O autor.
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Figura 5.21 - Deformagao no centro da biela dos modelos com chapa de 3/4 pol
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Fonte: O autor.

Tragdo diagona
[ P

o wWo
=223
(=] o
(=3
3

Tragdo diagonal

Figura 5.22 - Deformagao no centro da biela dos modelos com chapa de 1/2 pol
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Fonte: O autor.

Arigidez mais elevada, dos modelos com barras de ¥¥20,0 mm, resultou na concentragio
das deformagdes na regido central das bielas. Em contrapartida, nos modelos com barras de
12,5 mm, que foram mais flexiveis, houve um maior deslocamento na flexdo. Esse maior
deslocamento gerou um aumento nas deformagdes da zona nodal superior, inferior e nas barras
dos tirantes.

E importante ressaltar que, no modelo BC3 A200 o valor de deformagio destacado em
amarelo ndo corresponde a forga ultima, trata-se da ultima mensuragdo obtida antes do

extensometro parar de funcionar.
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5.8. Comparagio com o modelo de referéncia

Para avaliar a eficiéncia das chapas de ligag¢ao, os modelos ensaiados foram comparados
com o modelo de referéncia, estudado por Gongalves (2020). No entanto, foi observado que o
modelo de referéncia apresentava uma resisténcia a compressio do concreto menor em relagio
aos demais modelos. Desta forma, um ajuste na forg¢a tltima foi realizado.

Como todos os modelos apresentaram comportamento rigido, com um padrdo de
crescimento quase linear, conforme mostrado na figura 5.23, foi realizado um ajuste dividindo
a resisténcia a compressdo média do concreto dos modelos ensaiados pela resisténcia do
concreto do modelo de referéncia. Em seguida, multiplicou-se essa relagdo obtida pela forga
ultima. As propriedades mecanicas do concreto e a forga ultima do modelo de referéncia, antes
do ajuste, podem ser vistas na tabela 3.2 do item 3.2. A tabela 5.6 mostra a resisténcia a

compressao e a for¢a ultima dos modelos.

Figura 5.23 - Forca vs. deslocamento dos modelos ensaiados € do modelo de referéncia

Forga (kN)
800.00
700.00
600.00
500.00
400.00
r —— BC1 A200
300.00 BC2 A200
L BC3 A200
200.00 ——BC1 AI25
3 BC2 A125
100.00 ——BC3 A125
—*— BAs;sold0

000
0.00 2.00 400 6.00 8.00 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00 20.00
Deslocamento (mm)

Fonte: O autor.

Tabela 5.6 - Resisténcia a compressdo e a forca ultima dos modelos

Modelo | (e e
scraam | 52 [
e e [
B A0 | 2% [
BA; 50100* 24,18 613,68

Nota: BAsso1d0* € 0 modelo de referéncia apds o ajuste
da forga Gltima.
Fonte: O autor.
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Com base nos resultados mostrados na tabela 5.5, observou-se que os modelos com
chapa de ligacdo, demonstraram uma capacidade resistente significativamente maior em
comparag¢ao ao modelo de referéncia apds o ajuste. Ao comparar a forga ultima dos modelos
BC3 A125 e BC3 A200, que possuem a resisténcia do concreto proxima ao do modelo basold0*,
nota-se um aumento de 12,34% e 10,34% na forg¢a ultima.

Além disso, ao comparar a média das forgas ultimas dos modelos ensaiados com a forca
ultima do modelo bas1d0*, 0 aumento foi ainda maior, alcangando 14,66%. Isso indica que a
adicao de uma chapa de ligacao no topo das estacas de perfil metalico, em blocos de coroamento

em concreto armado, pode proporcionar um aumento em sua capacidade resistente.

5.9. Comentarios finais do capitulo

Neste capitulo, foi realizada a andalise dos resultados, obtidos a partir dos ensaios
experimentais realizados em 6 modelos de blocos sobre duas estacas metalicas com chapa de
ligagdo, ensaiados no Laboratorio de Estruturas da Universidade Federal de Uberlandia. A
analise abordou comportamento geral, a rigidez e a forca Ultima dos modelos. Além disso,
foram avaliadas as deformacdes dos tirantes, das estacas, da armadura longitudinal dos pilares
e do concreto na regido das bielas. Como sintese e conclusdo do capitulo, pode-se afirmar que:

— Nos modelos ensaiados, uma menor quantidade de barras nos tirantes resultou em
maior rigidez. No entanto, essa alteracdo ndo afetou a capacidade resistente dos
modelos.

— Apesar dos critérios de verificagdo da NBR 6118 (2023) indicarem que os blocos
ensaiados deveriam apresentar comportamento flexivel, observou-se que, de maneira
geral, os modelos ensaiados apresentaram comportamento rigido. O critério
estabelecido pela NBR 6118 (2023), que se baseia nas dimensdes do bloco para
definicdo do seu comportamento, ndo ¢ efetivo, sendo que tal condicdo, para ser
efetiva, deve-se considerar a profundidade efetiva e o angulo das bielas;

— As tensdes de tragdo ao longo dos tirantes nao sdo constantes e a medida em que se
afasta do centro do vado do bloco elas vao diminuindo. Além disso, apos passarem
pela zona nodal inferior, ha uma redu¢do ainda mais significativa, devido aos efeitos
de compressao das bielas;

— A distribuicdo das forcas de tracao horizontais entre as barras nao ¢ uniforme. Em
alguns casos, as forgas experimentais chegaram a ser 13 vezes maiores do que os

valores calculados pelo método analitico de Blévot e Frémy (1967);
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O comportamento mecanico dos modelos ndo foi comprometido mesmo sem 0s
ganchos. Esse comportamento também foi observado em estudos de varios outros
autores, como Delalibera (2006), Tomaz (2018), Gongalves (2020), entre outros. A
exigéncia de utilizagdo de ganchos na armadura principal de tragdo dos blocos,
conforme especificado pela NBR 6118 (2023), pode ser reavaliada;

As tensoes nas estacas ndo sao constantes € a maior parte da carga ¢ transferida para
aregido interna da estaca. Tal comportamento indica que a estaca esta sujeita a flexo-
compressao, o que contradiz a hipotese de Blévot e Frémy (1967), que propdem em
seu modelo de calculo, que as estacas estdo sujeitas apenas a a¢dao de forgas de
compressao;

As tensdes ao longo das barras da armadura longitudinal dos pilares ndo sdo
constantes, contrariando a hipotese proposta por Fusco (1995), que em blocos que
suportam pilares submetidos a compressao centrada, todas as barras de armaduras
longitudinais estariam sob o mesmo nivel de tensdo;

As tensdes na zona nodal superior sdo significativamente maiores, em comparacao
com as tensdes na zona nodal inferior. Nos modelos ensaiados a tensdo média na zona
nodal superior foi 46% maior que a resisténcia a compressdo do concreto utilizado
nos blocos. No estudo conduzido por Blévot e Frémy, a tensdo no concreto proximo
ao pilar foi aproximadamente 40% superior a resisténcia a compressao.

O método analitico proposto por Blévot e Frémy (1967) tem uma precisiao
consideravel ao representar o comportamento das tensdes nodais em blocos sobre
duas estacas metalicas com chapa de ligacao;

A rigidez mais elevada, dos modelos com barras de 20,0 mm, resultou na
concentracdo das deformacgdes na regido central das bielas. Em contrapartida, nos
modelos com barras de @12,5 mm, que sdo mais flexiveis, houve um maior
deslocamento na flexdo. Esse maior deslocamento gerou um aumento nas
deformagdes da zona nodal superior, inferior e nas barras dos tirantes.

A anélise entre a forga ultima experimental e por meio do método analitico proposto
por Tomaz ef al. (2018) obteve uma relagdo bastante proxima. Embora o método de
Blévot e Frémy (1967) indique uma boa relacdo entre os valores analiticos e os

experimentais, ele ¢ relativamente menos preciso do que o método de Tomaz et al.

(2018).
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— A adicdo de uma chapa de ligagdo no topo das estacas de perfil metalico, em blocos de
coroamento em concreto armado, pode proporcionar um aumento na sua capacidade

resistente.
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6. SIMULACAO NUMERICA

6.1. Consideracgoes iniciais

Neste capitulo, sdo analisados os resultados obtidos por meio das simulagdes numéricas
realizadas no software ABAQUS/CAE®. Todos os modelos ensaiados foram modelados
numericamente, com as condi¢des de contorno e a aplicacdo de forgas ajustadas para refletir as
condigdes reais dos ensaios. As propriedades mecanicas dos materiais, utilizadas nos modelos
constitutivos das modelagens numéricas, foram as determinadas nos ensaios de caracterizacao.
As andlises incluem, os fluxos de tensdes dos blocos e das armaduras, e, por fim, a rigidez e

forca ultima dos modelos.
6.2. Elementos finitos e malha

Os tirantes, as armaduras longitudinais e transversais dos pilares foram modeladas
utilizando 2-node linear 3-D Truss (T3D2), que pode ser traduzido como trelica linear de 2 nés
em 3D. O 2-node linear se refere a um tipo de elemento finito que possui apenas 2 pontos
nodais. 3-D Truss ou Trelica em 3D ¢ uma estrutura tridimensional composta por barras que
sao conectadas por meio de nos.

Os blocos, os pilares, as chapas atuadoras, as chapas de apoio, as chapas de ligacao e os
perfis W foram modelados utilizando 8-node linear brick, reduced integration, hourglass
control (C3D8R). O 8-node linear brick se refere a um tipo de elemento finito usado em anélises
numéricas, com 8 pontos nodais, que ¢ comumente utilizado para modelar estruturas
tridimensionais. O termo Reduced integration significa integracao reduzida, o que implica em
um método de integracdo numérica que utiliza menos pontos de integragdo do que o método
padrdo, geralmente utilizado para melhorar a eficiéncia computacional. O termo Hourglass
control ou controle de efeito ampulheta ¢ uma técnica usada para evitar deformacgoes artificiais
que podem ocorrer em elementos finitos com formas retangulares ou quadrangulares durante a
analise numérica. A figura 6.1 mostra os tipos de elementos finitos aplicados em cada uma das

partes dos modelos.



129

Figura 6.1 - Elementos Finitos
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Fonte: O autor.

A tabela 6.1 mostra os tipos de elementos finitos utilizados para representar cada parte
dos modelos e a dimensdo das malhas, em milimetros (mm), utilizadas para discretizar cada

uma dessas partes constituintes, por fim, a figura 6.2 mostra o modelo discretizado.

Tabela 6.1 - Tipo e dimensdo dos elementos finitos

Parte do modelo Dimensio da malha | Tipo de e.lemento
(mm) finito
Arm. longitudinal do pilar 20,0 T3D2
Arm. Transversal do pilar 40,0 T3D2
Tirantes 40,0 T3D2
Bloco de coroamento 20,0 C3D8R
Chapa atuadora 40,0 C3D8R
Chapa de apoio 40,0 C3D8R
Chapa de ligacéo 20,0 C3D8R
Perfil W — 150x18,0 20,0 C3D8R
Pilar 40,0 C3D8R

Fonte: O autor.
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Figura 6.2 - Modelo Discretizado

Fonte: O autor.

6.3. Interacio entre as partes

A interagdo entre as partes constituintes dos modelos foi realizada no menu
“Interaction” utilizando as op¢des “Create Interaction Property” e “Create Constraint”. Para a
interacdo entre as seguintes superficies: chapas de apoio e as estacas; chapas de ligagdo e as
estacas; estacas e o bloco; chapas de ligagdo e o bloco; pilar e o bloco; pilar e a chapa atuadora,
foi utilizado o método de interagdo “surface to surface interaction”. O tipo de interagdo foi
definido como “7ie”, essa interacdo impde uma restri¢do de ligagdo baseada em superficies,
garantindo que duas superficies se movam e rotacionem em conjunto, restringindo todos os
seus graus de liberdade. Isso significa que, ao invés das partes simplesmente se tocarem, elas
se comportam como uma tnica pega.

As interagdes entre o bloco e os tirantes, o bloco e as armaduras longitudinais do pilar,
o pilar e as armaduras longitudinais e transversais foram realizadas por meio da opgdo
“Embbeded region”. Essa interacdo realiza uma ligag¢do perfeita entre uma regido incorporada
e aregido hospedeira. Ainda segundo PATHIRANA et al. (2016) esse modelo de contato limita
os graus de liberdade translacional dos nés embutidos e impede o deslizamento entre as
armaduras e o concreto. A figura 6.3 mostra os tipos de interagdo entre as partes constituintes

dos modelos.
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Figura 6.3 - Propriedades das intera¢des de contato
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Fonte: O autor.
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Para o perfil W foi adotada a relacdo constitutiva proposta por Earls (1999), essa relagdo

de tensdo-deformagdo ¢ baseada em um modelo elastoplastico, que leva em conta o efeito de

encruamento do aco por meio de uma regido trilinear (Figura 6.4 (a)). Para as armaduras

transversais, longitudinais e os tirantes adotou-se um modelo elastoplastico com encruamento

linear positivo (Figura 6.4 (b)).

il

Figura 6.4 Relacdo tensdo-deformagdo para os elementos de ago
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Fonte: O autor.
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6.4.2. Concreto

Lubliner et al. (1988) apresentaram um modelo constitutivo baseado na formulagao da
teoria da plasticidade, para analise nao linear do concreto. Este novo modelo constitutivo, o
concrete damage plasticity (CDP), usa critério de escoamento que considera os efeitos da
degradagdo da rigidez elastica e plastica. O CDP ¢ baseado na suposi¢ao de dano isotropico ou
escalar, sendo projetado para aplicacdes em que o concreto estd sujeito a condigdes de carga
arbitrarias, incluindo carga ciclica. O modelo leva em consideracao a degradagao da rigidez
elastica, induzida pelo esforgo plastico tanto em tragdo quanto em compressdo. O critério de
falha ¢ um modelo de dano continuo baseado na plasticidade, assumindo que os principais
mecanismos de falha sdo o trincamento sob tracdo e o esmagamento sob compressao do material
concreto.

Em condi¢des de tragdo uniaxial (Figura 6.5 (a)), a resposta tensdo-deformagao segue
uma relacdo elastica linear até que o valor da tensdo de ruptura seja alcangado. A tensdo de
ruptura ¢ o ponto em que as primeiras microfissuras comecam a se formar no concreto. Essa
formagdo de microfissuras se manifesta macroscopicamente com uma resposta de
enfraquecimento na tensao-deformacao, resultando na localizagdo de deformagdes na estrutura
do concreto.

Quando submetido a compressao uniaxial (Figura 6.5 (b)), a resposta € linear até que o
valor da tensdo inicial do escoamento seja atingido. No regime plastico, a resposta €
caracterizada pelo aumento progressivo de sua resisténcia a compressdo, seguido pelo
enfraquecimento decorrente da deformacdo além tensdo de resisténcia maxima. Essa

representacao, apesar de um pouco simplificada, abrange os principais aspectos da resposta do

concreto.
Figura 6.5 - Resposta do concreto ao carregamento uniaxial
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Fonte: Adaptado de Systémes (2016)
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Em condi¢des de carregamento ciclico uniaxial (Figura 6.6), os mecanismos de
degradagdo s3o bastante complexos, envolvendo abertura e fechamento de microfissuras ja
formadas, além da interacdo entre elas. Em ensaios experimentais, Lubliner et al. (1988)
observaram que ocorre uma recuperagao parcial da rigidez elastica a medida em que a carga
muda de dire¢do, durante um teste ciclico uniaxial. Esse fendmeno é conhecido como efeito
unilateral ou efeito de recuperacdo de rigidez, ¢ um aspecto importante no comportamento do
concreto, submetido a carga ciclica. O efeito geralmente se manifesta quando a carga transita
de tracdo para compressdo, ocasionando o fechamento de trincas de tragdo e,

consequentemente, resultando na recuperagdo da rigidez a compressao.
Figura 6.6 - Ciclo de carga uniaxial - tragdo-compressao-tracao
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Fonte:ﬂA_daptado de Systemes (2016)

As variaveis de entrada desse modelo constitutivo sdo: o angulo de dilatancia (); o
fluxo de excentricidade potencial (€); a razdo entre a resisténcia dos campos de tensdes biaxial
e uniaxial de compressdo (gv0/0c0); a razdo da segunda constante de tensdo no meridiano de
tragdo para o meridiano de compressao (K¢) e o parametro de viscosidade (u).

Para a realizacdo das simula¢des numéricas, fixou-se os seguintes valores nas variaveis
de entrada: 38,5 para o angulo de dilatancia; 1,0 para o fluxo de excentricidade potencial; 1,167
para a razao entre as resisténcias dos campos de tensdes biaxial e uniaxial de compressao;
0,6667 para a razdo da segunda constante de tensdo no meridiano de tracdo em relagdo ao
meridiano de compressdo e 0,00007 para o parametro de viscosidade. Além disso, a relacao
tensdo-deformagdo proposta por Carreira e Chu (1985, 1986) foi utilizada para representar o

comportamento do material concreto.
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6.5. Condicoes de contorno

As agdes externas e vinculagdes nos modelos numéricos, foram implementadas por
meio de restrigdes e aplicagdo de deslocamentos. Para manter o bloco em equilibrio, as
condi¢des de contorno e a aplicagdo de forcas foram equivalentes as condi¢des reais dos
ensaios. Foram colocadas restri¢gdes de deslocamento em uma linha no centro da face inferior
das chapas de apoio, nas diregdes globais Y e Z, e nas arestas do topo do pilar, dire¢des globais
XeZ.

A aplicacdo de forcas externas foi realizada por meio de um deslocamento de -200 mm,
na face superior da chapa atuadora, na dire¢ao Y. A figura 3.11 mostra as condig¢des de contorno

aplicadas no modelo numérico.

Figura 6.7 - Condigdes de contorno
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Fonte: O autor.

6.6. Analise dos resultados

Neste item, é mostrado o fluxo de tensdes de compressao nos blocos, o fluxo de tensdes

de tracdo das armaduras e a rigidez e forga ultima dos modelos.
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6.6.1. fluxo de tensoes de compressdio

Em todos os modelos numéricos houve a formagao de bielas, conforme mostrado nas
figuras 6.8, 6.9 € 6.10 (valores da legenda em MPa), o fluxo de tensdes de compressao dividiu-
se igualmente na zona nodal superior e propagou-se até a zona nodal inferior.

Por meio do fluxo de tensdes de compressdo foi possivel observar a forma geométrica
das bielas. A geometria é semelhante ao dano dos modelos ensaiados experimentalmente. Isso
indica que o comportamento mecanico observado nos modelos numéricos e nos modelos
experimentais foi semelhante. Observou-se que ndo ha diferengas significativas na formagao
das bielas entre blocos sobre estacas metélicas e de concreto. Por fim, notou-se que a biela ndo
apresenta uma geometria homogénea, na regido interna do bloco, existem pequenas variagdes

em sua forma geométrica.

Figura 6.8 - Fluxo de tensdes de compressdo dos modelos com chapa de ligagdo de 1 pol
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Fonte: O autor.

Figura 6.9 - Fluxo de tensdes de compressdo dos modelos com chapa de ligagdo de 3/4 pol
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Fonte: O autor.
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Figura 6.10 - Fluxo de tensdes de compressdo dos modelos com chapa de ligagdo de 1/2 pol

0.66 T T .5
-11.44 T -11.65
2354 - 2389
3564 | 3612

"7

(b) BC3 A200

Fonte: O autor.

6.6.2. fluxo de tensoes de tragcdo

O comportamento dos tirantes dos modelos numéricos foi semelhante ao dos modelos
experimentais. Na maior parte dos modelos, as tensdes maximas de tragdo ocorreram no centro
do vdo. Além disso, observou-se que as tensdes de tragdo ao longo dos tirantes ndo sio
constantes e a medida em que se afasta do centro do vao, elas diminuem. Apo6s passarem pela
zona nodal inferior, houve uma redu¢do ainda mais significativa, devido aos efeitos de
compressdo das bielas. Foi observado também, que a distribuicdo das forgas de tragdo
horizontais entre as barras ndo € uniforme. O mesmo comportamento foi observado nos
modelos experimentais. As figuras 6.11, 6.12 e 6.13 mostram os fluxos de tensdes de tracido dos

modelos (valores da legenda em MPa).

Figura 6.11 - Fluxo de tensdes de tragdo dos modelos com chapa de ligagdo de 1 pol
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Fonte: O autor.
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Figura 6.12 - Fluxo de tensdes de tracdo dos modelos com chapa de ligagdo de 3/4 pol
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Fonte: O autor.

Figura 6.13 - Fluxo de tensdes de tracdo dos modelos com chapa de ligagdo de 1/2 pol
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Fonte: O autor.

Para a andlise das tensdes, foram comparados os valores experimentais, numéricos e
analiticos pelo método de Blévot e Frémy (1967). A tensdo ultima experimental foi determinada
como o maior valor registrado entre os extensdmetros E1, E2 ou E3, conforme mostrado no
item 5.4. J4 a tensdo ultima numérica corresponde ao maior valor registrado nos nos dos tirantes
das simulagdes numéricas. A tabela 6.2 mostra a analise entre as tensdes de tragdo ultimas dos
modelos.

A relacdo média entre a tensdo ultima experimental e a analitica foi de 1,17, com um
coeficiente de variacdo de 20,4%. Embora a relacdo seja relativamente baixa, os valores
experimentais sdo, em média, 17% superiores aos calculados pelo método analitico, o elevado
coeficiente de variagdo sugere que o método de Blévot e Frémy <ns1:XMLFault xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat"><ns1:faultstring xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat">java.lang.OutOfMemoryError: Java heap space</ns1:faultstring></ns1:XMLFault>