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RESUMO

Na pratica da engenharia civil ainda é muito comum utilizar métodos
simplificados que ndo consideram a interacao solo-estrutura para a realizacéo
de projetos. Esses métodos ndo representam o comportamento real das obras,
pois ndo consideram 0 processo de carregamento, a rigidez da estrutura e a
deformabilidade do solo, os quais deveriam ser aferidos nas analises. A
utilizacao das técnicas de monitoramento de recalque e da realizacdo de prova
de carga possibilita a verificagcdo do desempenho das fundactes ao longo da
obra. Quando utilizadas em uma mesma obra é possivel fornecer parametros
para uma analise mais completa podendo obter uma estimativa do
comportamento da fundacdo monitorada em relacdo a estacas ensaiadas com
prova de carga. Porém a verificacdo dessa andlise ainda é muito dificil de
realizar, pois 0 método de controle de recalque além de ndo ser muito utilizado
ainda nao é feito de maneira completa visto que ndo consideram as medidas
reais de cargas das estruturas. A nova revisdo da NBR 6122/10 (ABNT, 2010),
Projeto e execucdo de fundagdes, mostra a obrigatoriedade do monitoramento
de recalques em estruturas nas quais a carga variavel € significativa em
relacdo a carga total; em estruturas com mais de 60 metros de altura do térreo
até a laje de cobertura do ultimo piso habitavel; quando a relacéo altura/largura
for superior a quatro e em fundagcbes ou estruturas ndo convencionais.
Sabendo da importancia de avaliar o desempenho das edificacdes e de obter
uma andlise mais apurada dos resultados, este trabalho tem como objetivo
analisar os resultados das provas de carga junto as medicdes de recalques
realizadas em duas torres de um edificio residencial situado no Distrito Federal,
além de apresentar o diferencial de discorrer dos resultados das medi¢fes de
cargas nos pilares de uma das duas torres e a comparacao com 0os métodos de
Randolph e Wroth (1979) e Poulos (1993). Os resultados das medicdes de
recalque, cargas nos pilares e das provas de carga foram obtidos durante toda
a construcao e apresentam carater preventivo, além de permitir a obtencéo de
parametros de deformabilidade da obra como um todo para subsidiar a

elaboracado de projetos mais viaveis e seguros.

PALAVRAS-CHAVE: Controle de recalques, Prova de carga e Interacdo Solo-

Estrutura.
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1 INTRODUCAO

Antigamente, como ndo existiam técnicas para a realizacdo de
fundacdes, os edificios eram construidos em cima de escombros de outras
edificacdes demolidas ou que sofreram ruina. Das constru¢cdes que resistiram
aos seculos, grande parte apresentam algum tipo de deformacdo por
deficiéncia de suas fundacdes ou por condigcbes desfavoraveis em seus
terrenos de apoio (Almeida, L.A.S.F. e Nascimento, M.C.M.N., 2007).

Mesmo com o0 avanco dos métodos construtivos e com a criacdo de
microcomputadores, capazes de desenvolver célculos considerando andlises
que se aproximam ao comportamento real das edificacBes, ainda é muito
comum observar certas deformacfes nos edificios atuais. Tais imperfeicdes
podem originar desde desconforto ao usuario, por problemas estéticos e
funcionais, até grandes desastres causados por problemas estruturais. Para
evitar tais danos se faz necessério a verificacdo do desempenho das
fundacgBes do edificio por meio de procedimentos como, 0 monitoramento de
recalques, ensaios de prova de carga, medicdes de deformacfes nos pilares e
analises ndo convencionais que retratam um comportamento mais realista da
edificagéo.

O emprego de analises que consideram a interacao entre as partes da
edificacdo, superestrutura, infraestrutura e terreno de fundacdo, denominada
interacdo solo-estrutura (ISE), apesar de complexa, exerce bastante influéncia
na determinacado da redistribuicdo de esfor¢cos tornando-se imprescindivel para
a verificacdo do desempenho global da edificacéo e dos sistemas estruturais.

O método de medicdo de recalgues mais utilizado para testar o
comportamento das fundacdes € realizado através do monitoramento de

recalques medidos na estrutura. Segundo Alonso (2011, p. 142):

Para a prética desse controle sédo necesséarias medidas de recalques
e de cargas reais atuantes na fundacéo. Infelizmente, essa etapa tem
sido negligenciada nas obras correntes, sendo realizada em poucas
obras e, ainda assim, de maneira incompleta, visto que, normalmente,
medem-se os recalques, mas ndo as cargas reais que atuam na
fundacdo. Essas sd@o estimadas a partir dos desenhos de cargas,
cujos valores sao tedricos e ndo, necessariamente, reais.



Diversos estudos ja comprovaram uma diferenca de até 30% entre uma
andlise convencional da diferenca de cargas nos pilares considerando os
apoios indeslocaveis e uma analise considerando os efeitos da ISE
(Goncalves, 2004). Porém o exercicio da engenharia ainda consiste em realizar
projetos separadamente sem a interacdo entre projetista estrutural e de
fundacéo, desprezando a ISE, e ainda, realizar medi¢Oes de recalques apenas
quando ha algum tipo de dano estrutural, impedindo que se use tal controle
para a prevencao de patologias. O mesmo ocorre na realizacdo de ensaios de
prova de carga, que muitas vezes sao realizados quando as fundacdes da obra
ja estdo executadas, impedindo que o ensaio seja usado para a otimizacdo, no
que se refere ao dimensionamento dos projetos.

Danziger et al. (2000) ressaltam a importancia em criar uma cultura de
medicdo de recalques desde o inicio da construcdo como um controle de
qualidade das fundacdes e de verificar o desempenho real da interagdo solo-
estrutura com o tempo.

Quando ndo se faz esse controle durante todo o processo de
carregamento, considerando apenas a fase final da construcdo, ainda que os
esforcos sejam aplicados progressivamente, despreza-se o efeito da rigidez da
estrutura e o processo construtivo (Mota, M. M. C., 2009) obtendo resultados
gue nédo correspondem com a realidade.

E imprescindivel a disseminacéo dessa pratica de monitoramento, pois
além de obrigatério auxilia no caso de uma intervengdo necesséria e ainda
viabiliza projetos evitando gastos excessivos com restauracbes posteriores,
atrasos do cronograma da obra e superdimensionamentos.

Sobre o0 assunto tratado nesta monografia ja& foram publicados dois
artigos técnicos, sendo um no Congresso Brasileiro de Mecéanica dos Solos e
Engenharia Geotécnica XVI COBRAMSEG em Porto de Galinhas-PE e no 3°
Simpoésio de Pratica de Engenharia Geotécnica na Regido Centro-Oeste
GEOCENTRO 2013, em Cuiaba-MT, conforme citados nas referéncias
bibliograficas: Bahia, et al (2012) e Bahia et al. (2013).
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2 OBJETIVO
Geral:

Verificar o desempenho das fundacbes de duas torres, na fase de
execucdo da obra, com base no monitoramento de recalques, medi¢cdes de
cargas em pilares e provas de carga. Foi realizada também, uma analise de
previsdo de recalque, pelos métodos de Poulos (1993) e Randolph e Wroth
(1979).

Para garantir o cumprimento deste objetivo, aplica-se um conjunto de
procedimentos e técnicas, os quais se destacam neste trabalho a pratica do
monitoramento de recalques e de prova de carga, também como forma de
prevencdo de patologias realizando uma analise comparativa dos resultados
obtidos entre os dois controles e a previsao, verificando-se a tendéncia de

ambos.

Especificos:

e Entender os projetos de estruturas e fundacgfes dos edificios;

e Aprender a selecionar os pilares do edificio para a instrumentacao;

e Realizar as leituras do ensaio de prova de carga;

e Obter pratica no manejo dos equipamentos de monitoramento de
recalques;

e Avaliar e interpretar os resultados visando observar como a
interacdo solo-estrutura influencia na evolugdo dos recalques ao
longo da construcao da obra; e

e Obter a carga em cada pilar instrumentado, durante o
carregamento da obra.

3 JUSTIFICATIVA

Na pratica da engenharia grande parte dos engenheiros de estrutura e
de fundacdo ndo interage para a realizacdo do projeto de uma edificacao,

desprezando em seus calculos de projeto os efeitos da interacdo solo-
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estrutura. Sabe-se que ndo existem muitas pesquisas que relacionam os
resultados de prova de carga com as medic¢des de recalques junto as medicdes
de cargas na estrutura e que consideram esse efeito da ISE, este trabalho tem
o intuito de analisar de forma mais completa os resultados obtidos com as
instrumentacdes, a fim de obter uma analise mais fiel a realidade das
edificacdes proporcionando projetos mais seguros e econdmicos.

As leituras realizadas durante todo o processo de carregamento
permitem um diagnéstico precoce, de carater preventivo, pois a comparacao
entre os valores de recalgues medidos e calculados permite aprimorar os
métodos de previsdo de recalques.

Visto as diversas vantagens de realizar esse tipo de controle ao longo
do carregamento vé-se a importancia da sua disseminacdo e utilizacdo nas

obras correntes.

4 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Quando se impde um carregamento no solo, este por mudar sua
conformacao original, sofre deformacfes. Cabe ao engenheiro determinar os
recalques que o prédio sofrera e verificar se estdo dentro dos limites aceitaveis
pré-estabelecidos a fim de garantir a funcionalidade, durabilidade e estabilidade
da edificacéo.

Para a obtencdo da grandeza dos recalques e sua distribuicédo final €
indispensavel realizar o monitoramento durante todo o carregamento da obra.
A utilizacdo do controle de maneira preventiva permite evitar certos danos,
reduzindo ao minimo as necessidades de reparo ou reforco estrutural. Com
esses dados coletados e os resultados obtidos das provas de carga € possivel
obter uma estimativa mais aproximada ao comportamento real da edificacédo,
podendo assim verificar se os valores obtidos de recalque satisfazem as
condi¢des de seguranca e funcionalidade das fundacdes.

Velloso e Lopes (1997) ressaltam que a previsao de recalques é uma
das técnicas mais complexas da geotecnia e os resultados obtidos por

calculos, mesmo que sofisticados, devam ser assumidos como estimativas,
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evidenciando a necessidade de realizar a medicdo para obter resultados
realistas.

A rigidez da estrutura, o carregamento ao longo da obra, as
caracteristicas do solo e a deformada de recalques da edificacdo s&o alguns

dos fatores importantes influenciados pela interacdo solo-estrutura.

4.1 Influéncia darigidez da estrutura x NUmero de pavimentos

O exercicio da engenharia consiste em engenheiros calcularem o
projeto estrutural nos quais se admite apoios indeslocaveis, ou seja, considera-
se a rigidez do solo infinita, e no calculo da infraestrutura considerando apenas
as cargas nos apoios sem considerar a sequéncia construtiva, ou seja,
desprezando a rigidez da superestrutura.

Enquanto a rigidez do solo depende das suas caracteristicas de
carregamento e assentamento, a amarragédo dos elementos estruturais confere
uma consideravel rigidez a estrutura, a qual restringe o movimento relativo dos
apoios. Segundo Meyerhof (1953) conforme o progresso de construcdo e
carregamento da obra, a rigidez tende a aumentar até uma rigidez limite, sendo
mais importante considerar a rigidez da superestrutura, uma vez que a rigidez
da infraestrutura é praticamente desprezivel em relagdo a primeira.

O aumento do numero de pavimentos gera uma tendéncia de
uniformizacéo de recalques e redistribuicdo de carga causada pelo aumento da
rigidez e, uma vez atingida o seu limite, o acréscimo do nimero de pavimentos
nao influencia mais na redistribuicdo de carga nos apoios, sendo esta
influenciada apenas pelo carregamento (Gusmao e Gusmao Filho, 1994). De

acordo com um estudo realizado por Lima et al. (2008, p.8):

(...) o aumento da rigidez da edificacdo através do mddulo de
deformacédo (E) faz com que a taxa de redistribuicdo de cargas para
os pilares proximos aos pilares recalcados aumente, embora esse
aumento seja pequeno em edificacdes mais altas.

Goshy (1978) observou que quanto maior 0 niumero de pavimentos de
uma estrutura, maior a sua rigidez. Porém, essa rigidez ndo aumenta de forma
linear com o acréscimo da estrutura, apresentando sua maior influéncia nos
primeiros pavimentos.

Em consequéncia de tal influéncia ser maior no inicio da estrutura,

Gusmao Filho (1995) averiguou que a gravidade dos danos provocados por
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recalques sdo mais intensos nos primeiros pavimentos e raramente atingem
andares superiores a cinco. Por esse motivo hd uma recomendacédo de
comecar as alvenarias dos pavimentos iniciais apds o término da estrutura,
com o intuito de evitar danos nas alvenarias por recalques elevados.

Prédios de baixa estatura também podem ter influencia significativa da
rigidez na uniformizagédo de recalques e redistribuicdo de esforgos, pois nao
apenas a estrutura influencia na rigidez, mas também as alvenarias
representam desempenho consideravel (Danziger et al., 2000).

Fonte et al. (1994) demonstraram em um de seus estudos que quando
nao se considera a rigidez da estrutura superestima-se a previséo de recalques
diferenciais e quando considera a rigidez da estrutura desprezando a
sequéncia construtiva com o0s carregamentos graduais, subestima-se a
previsdo de recalques, pois induz a uma rigidez da estrutura maior do que a
real. A rigidez de uma edificacdo quando se considera o carregamento gradual
€ aproximadamente metade da rigidez de uma edificacdo com carregamento
instantaneo (Fraser e Wardle, 1976).

Quanto menor o modulo de deformacédo (E), ou seja, a rigidez do
edificio, menor serd a perda de carga nos pilares recalcados,
consequentemente, menor sera a redistribuicdo de cargas nos pilares
adjacentes (Lima, C. I. A. et al, 2008). Moura (1995) mostrou em um de seus
trabalhos que além da transferéncia de cargas dos pilares mais carregados
para 0os que recebem menos carga, existe uma diminuicdo de recalques
diferenciais e de momentos fletores nas vigas e pilares com o aumento da
rigidez.

A consideracdo da rigidez nos calculos dos recalques junto a
sequéncia construtiva origina recalques totais e principalmente diferenciais
menores do que os estimados por métodos convencionais e mais préximos aos
recalques medidos, podendo assim, viabilizar projetos de fundacéo e estrutura
(Meyerhof, 1953).

4.2 Deformada de recalques

Diversos trabalhos mostraram que a deformada de recalques de um

edificio apresenta uma suavizacdo devido a rigidez da estrutura. Os recalques
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tendem a se uniformizar, pois com a amarracdo dos elementos estruturais a
tendéncia de se deformar mais no centro, em razdo da disposi¢éo dos pilares
mais carregados, acaba se atenuando. A ligacdo com os outros elementos
proporciona uma transferéncia de carga dos pilares mais carregados para 0s
menos carregados, ndo exercendo grande influéncia nos recalques absolutos,
mas resultando na reducdo dos recalques diferenciais que sdo 0s maiores
responsaveis por eventuais danos nas edificacdes.

Define-se recalque absoluto como o rebaixamento de um elemento de
fundacédo. A diferenca entre os recalques absolutos de dois desses elementos
€ denominada de recalque diferencial. Esse tipo de recalque confere distor¢des
a estrutura que poderdo ocasionar trincas ou fissuras dependendo da sua
intensidade. A distorcdo angular (B) ou recalque diferencial especifico é

calculado de acordo com a Eq. 4.1 (Alonso U. R., 2011):

,3 __ Recalque diferencial __ Jy (4.1)
- Dist.entre os elementos - l )

Os métodos utilizados para a previsdo desses recalques sé&o
extremamente complexos, pois além de dependerem da ampla
heterogeneidade do solo, dependem também de diversas variaveis a serem
consideradas nos calculos como o recalque imediato (r), o recalque por
adensamento primario (r,), o recalque por adensamento secundario (rs), ©
recalque total e a rigidez da estrutura.

Por esse motivo, na realizagdo do projeto de fundagbes, o0s
engenheiros costumam estimar os recalques que podem ocorrer na edificacéo
quando atribuido o carregamento, ou seja, a fixacdo do recalgue admissivel
resulta de aproximacdes, muitas vezes, distantes da realidade. Sendo assim,
Porto, T. B. (2010, p.77) afirma:

A correta fixagdo do recalque admissivel somente € possivel, na
pratica, por meio da monitoracdo dos recalques de diversas
estruturas, associando-se seus valores aos danos observados e,
assim fixando-se os limites de aceitacdo correspondentes aos efeitos
constatados.

Skempton e Mac Donald (1953), seguido de Bjerrum (1963) e
complementado por Vargas e Silva (1973) apresentaram uma tabela de limites
de distorcdo angular admissivel (Velloso e Lopes, 2011) que so foi possivel por

meio de um estudo de caso realizado por eles com o intuito de associar os
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danos ocorridos nas edificagdes com os valores de distor¢des obtidos. A tabela
mencionada € utilizada até os dias atuais para verificar o desempenho das
fundacg@es e esta disposta na figura a seguir:

[
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| Séo temidas dificuldades com maquinas
sensiveis a recalgues

]
1
1
1 Perigo para particos com
1 contraventamento
1

Edificios estreitos: ndo sdo
produzidos danos ou inclinagdes

Limite de seguranca para edificios em
que ndo sdo admitidas fissuras

I N N N e

Edificios largos: ndo sdo produzidos
danos ou inclinacées

Edificios largos (B=15m): fissuras na alvenaria

Edificios estreitos (B<15m): fissuras na alvenaria

Sio esperadas dificuldades com pontes rolantes;
S0 esperadas primeiras fissuras em paredes divisdrias

Edificios estreitos: fissuras na
estrutura e pequena inclinagdo
Desaprumo de edificios altos e rigidos se
torna visivel

Edificios estreitos: fissuras na estrutura,
inclinagdo notavel, necessidade de reforco

Edificios largos: fissuras graves. pequena
inclinacdo
Fissuragdo consideravel em paredes de alvenaria, limite
de seguranca para paredes flexiveis de alvenaria (h/l<1/4)
e sfo temidos danos estruturais nos edificios em geral.
| Edificios largos: fissuras na estrutura, inclinacdo )
natavel e necessidade de reforco. — = = — Vargas e Silva

Bjerrum

Figura 4.1 Distor¢do angular limite.
Fonte: Velloso, D. A. e Lopes, F. R., 2011.

Para os recalques distorcionais, observados os limites de distor¢cao
angular em funcdo dos danos apresentados na figura 4.1, tem-se os limites
principais para o estudo de caso resumido em:

e [ =1/500: limite seguro para evitar danos em paredes de edjificios;

e B = 1/300: limite a partir do qual comecam a aparecer trincas em
paredes de edificios;

e [ =1/150: limite a partir do qual se espera danos estruturais em edificios
correntes.

Milititsky et al. (2005) recomendam além do controle dos recalques
diferenciais especificos, para manté-los dentro dos limites que ndo causem
danos a estrutura, também o controle da velocidade de recalque. O autor
apresenta 0s seguintes valores utilizados como referéncias relativas a
velocidades de recalque:

e Prédios com mais de 5 anos, velocidade menor que 10 um/dia;
e Prédios entre 1 e 5 anos, entre 10 e 20 um/dia;
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e Prédios em fundag®es diretas, fase construtiva, até 200 um/dia;
e Prédios em fundagdes profundas, fase construtiva, até 80 um/dia.

Vale ressaltar que os valores de referéncia sdo para casos habituais,
porém podem ocorrer valores acima do referenciado quando houver fatores
externos a obra, como obras subterraneas proximas a area do edificio, acdo de
atrito negativo em estacas, entre outros.

Burland et al. (1977) recomendam valores de recalques totais limites
para estruturas usuais de aco ou concreto no caso de fundacdes profundas
apoiadas em areia e argilas:

e Areias: dmax = 25 mm;
o Argilas: dmax = 40 mm.

Esses valores ndo se aplicam em casos de alvenarias portantes, pois
nesses casos 0s critérios devem ser mais rigorosos.

Quando existe a ocorréncia de recalques que estdo fora da faixa limite
admitidas séo verificados alguns tipos de danos, os quais séo classificados em
danos estruturais, arquitetonicos e funcionais.

Os danos estruturais sdo aqueles que prejudicam o0s elementos
estruturais, tais como lajes, vigas e pilares, e podem dependendo de sua
gravidade causar a ruina da edificacdo. Os danos funcionais sdo aqueles que
afetam o uso da estrutura como, dificuldade de abrir portas e janelas, danos as
ligacbes com o exterior (tubulacdes, escadas, rampas), desaprumo acentuado.
Os danos arquitetdnicos sédo aqueles que afetam o aspecto estético da obra,
nao comprometendo seu uso ou estabilidade, como fissuras em paredes de
alvenaria de vedacéo e pequeno desaprumo da edificacao.

Se todos os elementos de fundacéo sofrerem 0 mesmo recalque, néo
havera esforcos adicionais na estrutura, ou seja, ndo havera distor¢cao angular,
portanto ndo ocorrerdo fissuras devido a recalques. Porém, dependendo da
magnitude dos recalques poderdo ocorrer danos funcionais, como o0
comprometimento das ligacbes de agua e esgoto. Portanto, nota-se a
importancia de todos os recalques se manterem entre o0s limites pré-

estabelecidos, ou seja, estejam na faixa de recalque admissivel.
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Outro fator importante na deformada de recalques é a influéncia das
construcgoes vizinhas. Um estudo realizado por Costa Nunes (1956) caracteriza
0S quatro tipos de movimentos causados por construc¢des vizinhas:

o Prédios vizinhos construidos simultaneamente: Devido a superposi¢éo
de seus bulbos de tenséo na regido entre os edificios existe a incidéncia
de maiores recalques, podendo ocasionar o tombamento dos edificios

um contra o outro, conforme a figura 4.2.

W

7 \I"t\‘\““.\':
Figura 4.2 Influéncia de constru¢des vizinhas simultaneas
Fonte: Reis, J. H. C, 2000.

o Prédios vizinhos construidos em diferentes épocas: A nova edificacao
(A) provoca um acréscimo de tensfes no macigo de solos aumentando
seus recalques devido a superposicdo dos bulbos de tensdo. Como a
edificacdo existente (B) foi executada em solo pré-adensado, serdo
maiores o0s recalques do lado oposto ao vizinho, podendo ocasionar o
tombamento dos prédios para o mesmo lado, de acordo com a figura

4.3.
g
\
Figura 4.3 Influéncia de prédios vizinhos em datas distintas
Fonte: Reis, J. H. C, 2000.
o Prédio construido entre duas edificacbes existentes: A nova edificacao

(C) provoca acréscimo de tensbes entre as edificacbes existentes,

induzindo a recalques. A nova edificacdo ndo sofrerd por deformagdes
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de seu macico de solo devido a simetria, porém as outras edificacdes

tendem a tombar em cima do novo prédio (figura 4.4).

Prédio A Prédio C Prédio B

Figura 4.4 Influéncia de novo prédio entre dois existentes
Fonte: Reis, J. H. C, 2000.

o Duas novas edificacdes paralelas a um edificio existente: As duas novas
edificacdoes (A e C) tenderdo a tombar para os lados opostos, pois a
primeira edificacdo provocara o pré-adensamento do solo. A edificacéo
central ndo sofrera desaprumos devido a simetria das tensdes (figura
4.5).

Prédio A Prédio B Prédio C

Figura 4.5 Influéncia de novos prédios ao redor de existente
Fonte: Reis, J. H. C, 2000.

Com as diversas influéncias constatadas, a técnica do monitoramento
de recalques para uma apuracdo mais real junto a analise do comportamento
das suas configuracBes deveria ser utilizado como controle tecnoldgico da obra

devendo ser empregado também para a prevencao de patologias.

4.3 Verificacao da capacidade de carga

Devido a incertezas envolvidas na determinacdo da estratigrafia do
solo e no processo executivo das fundacbes € de extrema importancia a
realizacdo de ensaios para a verificacdo da qualidade das fundacdes, com o

objetivo de garantir que se cumpra o que foi especificado no projeto.
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Com a finalidade de verificar a real capacidade resistente de suporte
das estacas e tubulbes, assim como dos seus terrenos de fundacgdao,
aconselha-se realizar o ensaio de prova de carga estatica. A NBR 6122/2010
(ABNT, 2010), traz como obrigatéria a execucao de provas de carga estatica
nas seguintes condi¢des:

e Em obras que tenham um numero de estacas superior ao valor
especificado na coluna B da tabela 4.1, sempre no inicio da obra.

¢ Quando o numero total de estacas for superior ao valor da coluna B da
tabela 4.1, sendo necessario executar um numero de provas de carga
em pelo menos 1% das estacas da obra, arredondando-se para mais.

e Para qualquer que seja 0 numero de estacas da obra, se forem
empregadas para tensbes médias (em termos de valores adminissiveis)

superiores aos indicados na coluna A da tabela 4.1.

Tabela 4.1. Quantidade de provas de carga

A
Tensao admissivel maxima B
abaixo da qual ndo serédo Numero total de estacas da
Tipo de estaca obrigatérias provas de carga obra a partir do qual serdo
desde que o nimero de obrigatérias provas de
estacas da obra seja inferior carga
a coluna B, em MPa
Pré Moldada 7,0 100
Madeira - 100
Aco 0,5y« 100
Hélice e hélice de

) 50 100

deslocamento (monitoradas)

Estacas escavadas com ou
: 5,0 75

sem fluido ¢ > 70 cm

Raiz 15,5 75
Microestaca 15,5 75
Trado segmentado 5,0 50
Franki 7,0 100

Escavadas sem fluido ¢<70
4,0 100

cm

Strauss 4,0 100

Este ensaio fornece os valores de carga que a estaca suporta pelo

deslocamento resultante, o qual pode ser comparado posteriormente, por meio
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de formulacdes matematicas, com os valores de recalque obtidos pelo
monitoramento de recalque a fim de obter uma analise mais completa da obra.
O ideal é realizar este ensaio antes de executar as fundacgfes, pois
dessa forma pode-se reduzir o numero de estacas da obra, seus diametros ou
comprimentos diminuindo os custos com o desperdicio de concreto e

otimizando os projetos.

4.4 Efeito de grupo de estacas x estacas isoladas

A NBR 6122/10 (ABNT, 2010) descreve o efeito de grupo de estacas
como o comportamento interativo das estacas de fundacdo ao transmitirem
cargas ao solo. Esse comportamento causa uma superposi¢cao dos bulbos de
tensdo de forma que o recalque obtido por um grupo de estacas seja diferente
do recalque de uma estaca isolada que recebe a mesma carga (Cerqueira, G.
N., 2009).

Foram desenvolvidos alguns métodos para estimar o recalque médio
de um grupo de estacas, apesar de escassos 0s estudos do comportamento
desse grupo, tem-se observado que existe uma boa diferenca entre os
recalques obtidos para estaca isolada em comparagéo com o grupo de estacas
(Silva e Cintra, 1996).

Poulos e Davis (1980), posteriormente alterado por Poulos (1993),
propuseram para efeito de calculo do recalque, a substituicdo de um grupo de
estacas por um Unico tubuldo equivalente. Esse método é adequado para
grupos de poucas estacas, no maximo dezesseis, e pode ser utilizado junto a
uma solucéo tedrica de estacas isoladas.

Randolph (1994) apds realizar um estudo comparando os métodos
numéricos com a solucdo do “tubuldo equivalente” constatou razoavel a
solucdo estimada do método do tubuldo em casos de grupos de estacas para

fins de analise simplificada e preliminar.

4.4.1 Método de Poulos

O meétodo do tubulédo equivalente é utilizado para estimar o recalque de

um grupo de estacas transformando-as em um tubuldo equivalente com o
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intuito de utilizar outras correlacdes e teorias ja estabelecidas. Dessa forma, o
método consiste em calcular (Sales, M. M., 2000):
e Para estacas predominantemente por atrito lateral, diametro

equivalente (deg), EQ. 4.2:

deq = 1,27 X [Ag (4.2)

Sendo, Ag a area da figura plana circunscrita ao grupo de estacas.

e O modulo de elasticidade (Young) do tubuléo equivalente (Eeq), EQ. 4.3:

A
Eoq = Es + (E, — Es) X (ﬁ (4.3)

Sendo:
Es: o médulo de elasticidade do solo;
Ep: 0 médulo de elasticidade da estaca;

Ar: 0 somatorio das areas das sec¢fes das estacas do grupo.

Apbs realizada a transformacdo em um tubuldo equivalente é possivel
utilizar a teoria de Poulos para estaca isolada para a determinagéo do recalque

do grupo de estacas, que consiste em determinar:
e Para estaca flutuante, o fator de influéncia I, Eg. 4.4:
I:I()XRkXRhXRV (44)

Sendo:

lo: fator de influéncia para estaca incompressivel em solo;
Ry: correcdo para rigidez relativa da estaca (k);

Rp: correcao para camada finita,

R,: correcéo para o coeficiente de Poisson do solo (v).

Para determinar os valores lp, Rx, Ry e R, utilizaram-se as tabelas de
Poulos representadas nas figuras abaixo e as relagbes demonstradas nas
equacdes 4.5 a 4.8:
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Figura 4.6 Tabelas para a determinacé@o dos parametros |y, Ry, Rh e R,
Fonte: Poulos e Davis, 1980.
e Relagéo 1, Eq. 4.5:
Relagdo 1 = % (4.5)

Sendo:
L: Comprimento da estaca;
d: diametro da estaca.
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e Relagdo 2, Eq. 4.6:

do

Relagdo 2 = ) (4.6)
Sendo:
do: didmetro inicial da estaca.
e Relacéo 3, Eq.4.7:
Relacio 3 = % (4.7)

Sendo:

h: profundidade considerada incompressivel do solo.

¢ Rigidez relativa da estaca (K), Eq. 4.8:

K = % (4.8)

e Previsao de recalque (p), Eq. 4.9:

_ PxI (5]
p= EgxD '

Sendo:
P: Carga admissivel do grupo de estacas;

D: Diametro equivalente.

Para a determinacdo do recalque em apenas uma estaca isolada (p1)
utilizando o método empirico de Poulos utilizam-se apenas as equacgfes 4.4 a
4.9, porém com a carga admissivel (P) para apenas uma estaca. Vale ressaltar
que o valor obtido na tabela para Rg ira mudar uma vez que o mddulo de
elasticidade da estaca sera diferente, ou seja, K é obtido a partir da férmula

abaixo:
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Dessa forma, para o calculo da previsdo do grupo de estacas por
Poulos basta, apés realizar os célculos das equacdes 4.4 a 4.9, determinar 0s

valores abaixo:

e Fator de influéncia (Rs), Eq. 4.11:

Rs=VN (4.11)
Sendo:
N: nimero de estacas do bloco.
e Previsdo de recalque do grupo (Pgrupo), EQ. 4.12:
Pgru;m = R.‘-‘ X E (4.12)

4.4.2 Método de Randolph e Wroth

Utilizando o método de Randolph e Wroth (1979) baseado na teoria da
elasticidade para o calculo do recalque de uma estaca isolada, calcula-se:

e Modulo cisalhante do solo a uma profundidade Z=L (G.), Eq.4.13:

_E
T 2%(1+v)

G, (4.13)

Sendo:
E: Mddulo de elasticidade longitudinal;

v: Coeficiente de Poisson.

e Razdo entre a média do médulo cisalhante do solo em que se encontra
a estaca e o modulo cisalhante do solo na profundidade Z=L (p),
Eq.4.14:

(4.14)

)
I
&l

Sendo:
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G: Modulo cisalhante médio do solo.
e Parametro de rigidez da estaca (¢), Eq.4.15:

§=L (4.15)

Sendo:

Gyp: Mddulo cisalhante abaixo da ponta da estaca.
¢ Raio maximo de influéncia (ry), Eq.4.16:
r, = L{0,25+£&[2,5 p(1-v)-0,25]} (4.16)

e Parametro de transferéncia de carga (¢), Eq.4.17:

(4.17)
Sendo:
ro: raio da estaca.

e Relagéo entre o raio da ponta e o raio da estaca (n), Eq.4.18:

n=-=2 (4.18)

To

Sendo:
r,: Raio da ponta.

e Relagéo entre o mddulo de elasticidade da estaca e o médulo cisalhante
do solo a uma profundidade Z=L (A), Eq.4.19:

_b
A= (4.19)

Sendo:

Ep: MoOdulo cisalhante de Young do material da estaca.
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e Parametro da equacéo de Randolph e Wroth (uL), Eq.4.20:

u=— |— (4.20)

e Previséo de recalque (w), Eq.4.21:

in tgh(uL)xi
] (4.21)

1
S ( P ) 5 [1+ﬁx(1—v)xf ul "o
t — 4an 2w _tgh(ul)_ L
G X _4an 2m, tgh(pt), L
I Vo 7l ST Ay

Para o célculo do grupo de estacas, utilizando Randolph, é necessario
escolher uma estaca lateral de referéncia que representard um comportamento
médio. Apoés isso Randolph sugere alterar os parametros de transferéncia de
carga (¢) e de rigidez da estaca (¢), equagOes 4.22 e 4.23.

fnovo =M X{ =X, In (i_(:) (4.22)

Sendo:
Si: espacamento entre as estacas;

n: nUmero de estacas do bloco.

2
$novo = € X [1 + ;Z?—Z% (4.23)

5 METODOLOGIA

5.1 Monitoramento de Recalque
A técnica utilizada para a medicdo de recalques consta, basicamente,

de um nivel 6tico de precisao, utilizado para nivelar os pinos engastados nos

pilares da edificacdo, tomando-se por base uma referéncia de nivel profunda,
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ou “benchmark”, com o objetivo de medir os deslocamentos verticais da
estrutura obtidos pela diferenca de posigcéo entre as leituras sucessivas.

Foram criadas planilhas para a organizagdo dos dados obtidos de cada
medicdo, na qual sdo calculadas suas cotas em relacédo a referéncia de nivel
profunda, considerada cota zero.

Com base nesses dados podem-se calcular os recalques totais,
parciais e a velocidade de recalque ao longo das medi¢cdes. Sendo os
recalques parciais a diferenca entre os recalques absolutos de dois dias
consecutivos, os recalques totais, a soma dos recalques parciais até a data da
dltima medicdo e a velocidade de recalque, o recalque total dividido pelo
namero de dias entre uma medic&o e outra.

A planilha também disp6e das coordenadas dos pilares em plano
cartesiano, obtidas por meio da disposicdo dos pilares em planta e em escala
no software Autocad 2010.

As medicdes de recalque realizadas geram valores de cota de ré e
vante para cada pilar instrumentado, que a partir das planilhas desenvolvidas
para a analise consegue-se obter os dados de recalques diferenciais e
distorcionais.

A partir dos recalques absolutos totais e das coordenadas em cada
data, sdo calculados os recalques diferenciais e distorcionais para todas as
combinac¢des de pilares possiveis.

O nivelamento ou leitura de referéncia das duas torres foram
concretizados no dia 15/12/2011 apds a concretagem da 32 laje de cada bloco,
tendo em vista abranger todas as etapas construtivas possiveis com as
medicdes. Vale ressaltar que os recalques ocorridos antes desta data de
nivelamento ndo se encontram computados nos resultados apresentados.

As leituras de recalque das duas torres foram realizadas no periodo de
15/12/2011 a 01/08/2012.

A descricao dos equipamentos utilizados na instrumentacédo de campo,

apresentado na figura 5.1, junto aos ensaios realizados estao exibidos a seguir.
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Bench Mark

Figura 5.1 Técnica de medida de recalques com o uso de nivelamento 6tico.

5.1.1. Referéncia de nivel profunda ou “benchmark”

A referéncia de nivel pode ser profunda ou superficial, porém evita-se
realizar referéncia de nivel superficial, pois estdo mais sujeitas a
deslocamentos, 0s quais passam imperceptiveis prejudicando nas leituras.
Devido a esse fato a referéncia adotada na obra foi do tipo profunda, seguindo
a NBR 9061/85 (ABNT,1985) Seguranca de escavacédo a céu aberto.

O “benchmark” consiste de um cano de ferro galvanizado, revestido por
outro, instalado em um furo de sondagem (item 5.1.1.1.) e ancorado com calda
de cimento em uma camada estavel e longe da influéncia de carregamentos na
superficie. Entre um tubo e outro se passa graxa para nao causar muito atrito
um com o outro. No topo do tubo interno é acoplada uma semiesfera de latéo,
onde a mira topografica sera apoiada. Nas junc¢des dos canos e da semiesfera
do “benchmark” utilizou-se resina epoOxi, que € extremamente resistente e
impermeavel. Na obra em questéo, optou-se por utilizar a semiesfera cromada
do reboque de carro soldada em um cano de ferro, o que barateou o custo.

O “pbenchmark” deve ser instalado de modo que garanta sua
indeslocabilidade, em um local onde proporcione uma melhor visada dos
pilares, ndo interfira no urbanismo e na arquitetura da obra, tenha pouca
movimentacgdo de trafego e pessoas e sem interferir no canteiro de obras. Deve
ser protegido e sinalizado de forma a garantir a sua preservacdo durante e
apos a construcao do edificio. A figura 5.2 apresenta a protecéo feita pela obra

em questdo, responsavel pela conservacdo da referéncia. Essa protecao foi
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realizada por meio de uma caixa de Madeirit junto ao isolamento do local por

uma cerca de madeira apoés instalacdo do “benchmark”.

Figura 5.2 Benchmark.

Vale ressaltar que a preservacdo apds a entrega do edificio € de
fundamental importancia visto que a medicdo de recalques pode ser tomada
em qualquer época ap0s a entrega visando avaliar o desempenho das
fundacgfes, tanto em casos em que ela € colocada em suspeita quanto para a
prevencao de patologias.

A locacao da referéncia de nivel foi executada entre os dois blocos do
empreendimento, conforme figura 5.3, de modo que as visadas pudessem ser
realizadas da melhor forma atendendo o maior nimero de pilares possiveis dos

dois blocos e sem interferir no canteiro de obras e na arquitetura da edificacao.

Bloco 1 Bloco 2

Posigao do
Benchmark

Figura 5.3 Mapa geral do empreendimento.
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5.1.2 Ensaio a percussdao para instalacdo de Benchmarch

Para a instalacdo do benchmark foi realizado um furo de sondagem
SPT de acordo com a NBR 6484/01 (ABNT, 2001) Solo — Sondagens de
simples reconhecimento com SPT — método de ensaio, o qual obteve a
profundidade de 7,45 metros atingido o impenetravel e foi executado de acordo
com a indicagdo da area da instalacao do benchmark.

Esse ensaio consiste na cravacdo de um amostrador padrdo no solo,
pela queda livre de um peso de 65 kg (martelo) caindo de uma altura de 75 cm.
Quando a cravacgdo atingir 45 cm, o indice de resisténcia a penetracdo N é
expresso pela soma do nimero de golpes obtidos para a segunda e terceira
penetracdo de 15 cm. O ensaio termina quando a cravacdo chegar a
profundidade desejada ou ao solo impenetravel. O ensaio esta representado na

figura a sequir:

Figura 5.4 Ensaio SPT realizado na obra em estudo.

5.1.3 Mira ou Régua

E uma régua graduada, preferencialmente em chapa de invar (liga a
base de niquel e ferro que apresenta a propriedade de um baixo coeficiente de
dilatacdo térmico) que sado colocadas verticalmente nos pontos a nivelar. Deve
ser dotada de nivel tipo bolha fixo ao seu corpo, que pode ser do tipo
cantoneira. A mira adotada possui 2,0 m de comprimento graduada em

centimetros, conforme apresentado na figura 5.5:
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Figura 5.5 Mira ou régua.

5.1.4 Nivel Otico

Equipamento munido de placa micrométrica ou plano paralela, um nivel
de bolha circular para o nivelamento da base, luneta e tripé. Apresenta
precisdo da leitura na ordem de décimos de milimetros.

Utilizaram-se dois niveis da marca Wild Heerbrug Switzerland NA2,
conforme demonstrado na figura 5.6, com micrometro, de placas paralelas,

devidamente calibrados para evitar possiveis imprecises.

Figura 5.6 Nivel ético.

5.1.5 Pino de recalque

S&o normalmente confeccionados de latdo com uma extremidade
esférica sobre a qual a mira é apoiada. Esse pino metélico é chumbado em
uma estrutura rigida permitindo observar os seus deslocamentos através de
instrumento topogréafico de precisdo. E composto por dois elementos, o pino

fémea, fixado a estrutura em orificios executados geralmente proximos a base
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do pilar e, o pino macho, removivel, o qual é rosqueado aos pinos fémeas nos
pontos de medida, de acordo com a figura 5.7. Para cada obra é utilizado um
anico pino macho o qual € colocado no momento da leitura e depois retirado e

guardado para nado sofrer danos na obra.

Figura 5.7 Pino de recalque macho rosqueado no pino fémea.

Para a realizacdo do estudo foram instalados pinos de aco inoxidavel
em vinte de quarenta e dois pilares dos Blocos 1 e 2. A escolha foi feita
considerando a carga que cada pilar recebe e a distancia entre eles, dessa
forma, foram selecionados os pilares mais carregados, os pilares vizinhos e de

periferia com grandes diferencas de carga.

5.1.6 Encaminhamento para leitura dos recalques

As figuras 5.8 e 5.9 apresentam os encaminhamentos dos dois blocos
para as medicdes de recalque nos pilares. O encaminhamento representa a
disposicdo dos pilares instrumentados, do benchmark e do nivel 6tico para
todas as medidas realizadas, identificando também os trajetos obtidos para as
medi¢cdes. O encaminhamento € realizado de forma estratégica a fim de
conseguir a melhor visada. Nesse momento é que se define em qual face do

pilar serdo instalados os pinos.
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BLOCO 1

o Posigio da PC1

RELACAO DOS PILARES
INSTRUMENTADOS:

P101 P120 P133
P107 P121 P14
P108 P12§ P17
P11t P130 P138
P117 P132 P139

Figura 5.8 Localizacdo dos pontos de medida de recalque do Bloco 1.
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BLOCO 2

LEGENDA:

Pilar instrumentado
- com ping

[ Filar instrumentado com
strain gauge

O FPosigho do nivel
dtico

O Posigie do
benchmark

O Posigio da PC3

RELACAQ DOS PILARES
INSTRUMENTADOS:

PINOS:

P209 P223 E%

pP212 P25

P27 P22 Eg;
P233

P21E P240

STRAIN GAUGE :

F201 P217 P233
P202 P18 P234
P2OT PZ2z0 P235
P208 P72 P23T
P209 P223 P238
P11 P225 F2a0
P212 P226

“ f
gPSd]q

Figura 5.9 Localizacdo dos pontos de medida de recalque do Bloco 2.
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5.2 Prova de carga estatica

Esse ensaio foi realizado em conformidade com a NBR 12131/06
(ABNT, 2006) Estaca — Prova de carga estatica, com o objetivo de avaliar a
capacidade de carga da estaca e seu deslocamento correspondente.

Foram impostos incrementos progressivos de carga no topo das
estacas. Elas foram instrumentadas com extensémetros para a determinacao
das tensdes e deformagdes ao longo delas, e medidos os seus deslocamentos
correspondentes.

No presente trabalho, foram realizadas duas provas de carga, PC1 no
Bloco 1 e PC3 no Bloco 2, nas estacas tipo hélice continua.

O ensaio da PCL1 foi do tipo estético-lenta com o carregamento inicial
de 12,7 kN (1,3 tf), seguido da carga de 247,6 kN (25,3 tf). Os demais estagios
foram acrescidos de 196,1 kN (20,0 tf) em relacdo ao estagio anterior,
mantendo-se a carga até estabilizacdo dos deslocamentos, no minimo 30
(trinta) minutos estabelecido pela NBR 12131/06 (ABNT, 2006). O ensaio foi
conduzido até atingir um total de 1372,9 kN (140,0 tf), quando foi interrompido
devido ao rompimento da solda das chapas na vigas, conforme a figura 5.9.
Apods o rompimento foi realizada a descarga em quatro estagios de 343,2 kN
(35,0 tf), mantendo-se por um tempo de estabilizacdo. Neste caso, ndo houve
necessidade do recarregamento da estaca, pois ela foi ensaiada até 1,6 vezes
a carga de trabalho, valor aceitavel por norma, item 9.2.2.1 tabela 6 da NBR
6122/10 (ABNT, 2010).

Figura 5.10 Detalhe do sistema de ligagdo com barra de agco rompida.
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A PC3 também foi do tipo estéatico-lenta com o carregamento inicial de
21,6 kN (2,2 tf), seguido da carga de 98,1 kN (10,0 tf). Os demais estagios
foram incrementados de 196,1 kN (20,0 tf) em relacdo ao estagio anterior,
seguindo também a NBR 12131/06 (ABNT, 2006) até o periodo de
estabilizacdo. O ensaio foi conduzido até atingir um total de 1575,9 kN
(160,6tf), a qual foi mantida por 12 horas, ap0s a estabilizacdo dos
deslocamentos. Em seguida, foi realizada a descarga em 4 (quatro) estagios de
394,0 kN (40,2 tf), mantendo-se por um tempo de estabilizacdo no minimo de
15 (quinze) minutos para a estabilizacdo segundo os critérios da norma.

De acordo com os valores de carga versus recalque foi possivel obter a
carga de ruptura segundo método de Van der Veen, baseado em formulagao
matematica, devido aos pequenos recalques obtidos pelas provas de carga

realizadas. A montagem do ensaio esta apresentada na figura 5.11.

Figura 5.11 Montagem da Prova de Carga.

Para a realizacdo do ensaio adotou-se como sistema de reacdo uma
viga metélica ancorada em quatro estacas de reagdo afastadas
aproximadamente 2,50 m eixo a eixo da estaca ensaiada. As estacas de
reacao nao fazem parte do projeto e foram executadas com diametro de 0,40 m
e comprimentos de 12 m para PC1 e 11 m para a PC3. As estacas de acao
ensaiadas apresentavam diametros de 0,50 m e profundidades de 15 m para
PC1 e 13 m para PC3, com bloco de coroamento de 0,80 m x 0,80 m e 0,65 m
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de altura. O concreto utilizado nessas estacas possuia resisténcia

caracteristica (f) de 20 MPa.

5.3 Instrumentacao dos Pilares

5.3.1 Strain gauge

Para as leituras de deformacdo dos pilares foram utilizados
extensdmetros elétricos de resisténcia, strain gauges tipo KFG-5-120-D16-11
da Kyowa Eletronic Instruments CO. Ltda., colados com adesivo KBR 610, em
barras de aco CA-25, com '%2” de diametro e 0,4 m de comprimento, e
instalados aos pares no mesmo nivel, em posi¢cao diametralmente oposta, com
ligacdo em ponte completa.

A ponte foi ligada na unidade de leitura e alimentacéo (Vishay). Para
ligar os extensébmetros a unidade leitora utilizou-se cabo elétrico AF 4 x 26
AWG (T). A protecdo dos strain gauges contra a umidade e choques
mecanicos foi feita com a utilizacdo de resina de isolamento elétrico.

As barras instrumentadas foram calibradas na prensa do Laboratério de
Estruturas da Faculdade de Engenharia Civil e Urbanismo da Unicamp pelo
professor Paulo Albuquerque, possibilitando corrigir eventuais diferencas nas
leituras de deformacéo e possiveis erros de instalacéo.

Seguindo-se corretamente os procedimentos de colagem, o strain gauge
se deforma nas mesmas proporcdes do corpo em teste, obtendo-se assim a
deformagé&o dos pilares, local onde os strain gauges foram instalados antes da

concretagem, conforme disposto na figura a seguir:

Figura 5.12 Strain Gauge instalados nos estribos dos pilares.
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As leituras dos strain gauges foram realizadas no periodo de
1°/12/2011 a 05/04/2012 e foram instalados em vinte de quarenta e dois pilares
do Bloco 2.

Para o calculo do valor de carga recebida pelos pilares instrumentados
foi necessario calcular a area da secdo de aco, com base na dimensdo da
armacdo, e a dimensao dos pilares instrumentados para assim calcular a area
de concreto de cada pilar.

Obtidos esses valores, foi desenvolvida uma planilha com ajuda do
professor Paulo Albuquerque da Universidade de S&o Paulo (USP) para o
calculo das cargas. Essa planilha contém os valores obtidos da area das
secOes de aco e concreto e pelas leituras das deformacgdes totais, obtidas pela
soma da leitura inicial, considerada leitura zero, pela leitura posterior a ela
multiplicada por -1, pois os valores das leituras resultam em um valor negativo.
Para o célculo da carga total obtida por meio da medicao realiza-se o calculo

apresentado na equacéao 5.1:

CargaTotal = AXeXE.+ Ag X € X Eg

Sendo:

A: Area de aco menos a area de concreto;
¢: Deformacéo axial medida;

E.: M6dulo de elasticidade do concreto;
As: Area de aco;

Es: Mddulo de elasticidade do aco.

No caso em questdo os extensdmetros fornecem deformacdes
longitudinais e transversais que sao relacionadas por meio do coeficiente de
Poisson (v). Para o calculo da deformacdo axial medida (g), bastou dividir a
deformagéo total lida por 2,6, valor este, advindo do coeficiente de Poisson de
0,3 adotado. Isto € utilizado para o célculo da carga na barra, e para se
estender ao célculo para o pilar deve-se levar em consideracdo a segao
transversal da peca e taxa de aco (Soares, 2004).

Para o calculo da forca ou tenséo aplicada é feita a diferenca da area

da secdo do pilar pela area da secdo de aco, obtendo a area de concreto,
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multiplica-se esse valor pela deformacéo axial (¢) e pelo médulo de elasticidade
do concreto, soma-se entdo pela area do aco multiplicada pela deformacéo
axial (¢) e pelo modulo de elasticidade do aco, ou seja, aplica-se a lei de
Hooke, Eq. 5.2:

o=¢xE (5.2)
Onde:
o: Tensao;
€. Deformacéo axial;

E: Médulo de elasticidade.

O moédulo de elasticidade do concreto adotado neste trabalho foi obtido
em laboratério, conforme item 5.3.2.

As figuras 5.13 e 5.14 apresentam o detalhamento dos pilares
instrumentados com o0s strain gauges e suas respectivas posicoes de
instalacdo nos pilares e cotas. Vale ressaltar a importancia de saber dessa
disposicéo de instalacéo, pois qualquer distor¢cdo nos resultados pode ter sido
ocasionada pelos diferentes posicionamentos. Com base nos resultados
obtidos e na experiéncia do trabalho, o ideal seria instalar barras
instrumentadas com strain gauges em pelo menos quatro pontos, nas faces
dos pilares, diferente deste trabalho em que os pilares foram instrumentados

com uma barra apenas.
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Figura 5.13 Disposicao da instalagdo dos strain gauges.
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Figura 5.14 Disposicdo da instalagdo dos strain gauges.
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Na figura 5.15 esta exposto o detalhe de amarracdo do strain gauge no

estribo do pilar.

Figura 5.15 Detalhe de amarracdo dos strain gauges.
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5.3.2 Ensaios para modulo de elasticidade e resisténcia do concreto

Para a determinagdo do médulo de elasticidade do concreto seguiu-se
a NBR 8522/08 (ABNT, 2008) - Determinacdo do modulo de elasticidade a
compressado. Primeiramente, seguindo a NBR 5738/03 (ABNT, 2003) -
Procedimento para moldagem e cura de corpos-de-prova, no dia 24/03/2011
foram moldados 12 (doze) corpos-de-prova cilindricos de 10 cm de didametro
por 20 cm de altura com duas camadas de concreto e doze golpes por camada.
Apoés o0 adensamento da Ultima camada foi realizado o rasamento da superficie
com uma régua metdlica. Depois de moldados, os corpos-de-prova ficaram 24
horas no local da obra para posteriormente serem levados ao laboratério da
Universidade de Brasilia (UnB) e guardados na camara umida.

O ensaio a compressao consiste de uma prensa a qual vai aplicando
carga ao corpo-de-prova até seu rompimento para determinar quanto de carga
0 corpo-de-prova aguenta até romper, determinando sua resisténcia. A prensa
utilizada para o ensaio foi devidamente calibrada por técnicos de Sao Paulo
gue sao responsaveis apenas por aferir os equipamentos.

O ensaio para definir o médulo de elasticidade é feito também com a
mesma prensa, porém sao instalados nos corpos-de-prova extensémetros, 0s
quais vdo medindo a deformacéo do concreto enquanto a carga é aplicada até

seu rompimento, conforme apresentado na figura 5.16.

Figura 5.16 Ensaio para a determinag&o do modulo de elasticidade.

Os corpos-de-prova seriam ensaiados com sete e vinte e oito dias
depois de moldados, porém como os corpos-de-prova foram moldados em um
sadbado devido ao cronograma da obra de concretagem dos pilares, nao foi

possivel realizar os ensaios nessas datas, pois o laboratorio ndo abria aos
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sabados para a realizacdo dos ensaios, entdo se ensaiou dois corpos-de-prova
com seis dias e 0s outros dez com vinte sete dias.

O ensaio a compresséo foi realizado no dia 30/03/2012 como forma de
obtencéo da resisténcia do concreto. Realizou-se duas medidas de diametro e
duas medidas de comprimento para cada corpo-de-prova para depois fazer a
média aritmética. Fez-se a pesagem dos corpos de prova, com o0s valores de
didmetro calculou-se a area da secdo para posteriormente com o valor de
carga aplicados nos corpos-de-prova no momento dos seus rompimentos,
calcular a tenséo aplicada, determinando sua resisténcia. Os corpos-de-prova
foram retificados para serem prensados em vez de se utilizar o neoprene para
0 rompimento, em vista de obter resultados mais apurados a pesquisa.

O ensaio para aferir o médulo de elasticidade foi realizado no dia
20/04/2011, obtendo-se resultados para trés corpos de prova ensaiados, 0s
quais obtiveram a média entre os resultados para obter o valor final do médulo
de elasticidade.

No item 8.2 serdo abordados alguns problemas referentes a obtencéo do
modulo de elasticidade do concreto para a realizacao das analises de medicao

de carga na estrutura.

6 CRONOGRAMAS DAS ATIVIDADES E ENSAIOS REALIZADOS

Este trabalho teve inicio com o projeto de pesquisa de iniciacao
cientifica, tendo sido concluidas as analises na fase de desenvolvimento da
monografia de final de curso.

A seguir apresentam-se as tabelas 6.1a, 6.1b e 6.2 referentes ao

cronograma de atividades e realizacdo dos ensaios.

Tabela 6.1a Cronograma de atividades da inicia¢&o cientifica.

Ago | Set | Out | Nov | Dez | Jan | Fev | Mar | Abr | Mai | Jun | Jul | Ago

Cronograma 11| 11 | 11 | 11 | 11 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12

1. Reviséo bibliografica

2. Realizagdo dos ensaios

3. Organizagéo dos dados

4. Andlise dos resultados

5. Elaboragéo do Relatério
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Tabela 6.1b Cronograma de atividades da monografia de final de curso.

Cronograma Jan 13 Fev 13 Mar 13 Abr 13 Mai 13
1. Reviséo bibliografica
2. Incorporacéo da Analise de Randolph
3. Organizagéo dos dados
4. Andlise dos resultados
5. Elaboracédo do Relatério
Tabela 6.2 Cronograma de ensaios.
Ago | Set | Out | Nov | Dez | Jan | Fev | Mar | Abr | Mai | Jun Jul | Ago
Cronograma 11 | 11 | 11 | 11 | 11 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12 | 12

1. Standard Penetracion
Test (SPT)

2. Monitoramento de
Recalques

3. Leitura dos Strain Gauges

4. Rompimento do corpo de
prova

Observacdo: O ensaio de prova de carga estatica ndo se encontra

registrado, pois sua realizac¢do foi em junho e julho de 2011, antes da data de

inicio do estudo, porém para enriquecimento da monografia, seus dados foram

considerados para melhor andlise dos resultados.

A tabela 6.3 apresenta a descricdo de todos os ensaios realizados na

realizacdo do presente estudo.

Tabela 6.3 Relacdo dos ensaios executados.

ENSAIOS DETALHES DATAS NUMERO DE LAJES
Furo de sondagem para .
SPT locagdo do "Bergmch I\zark" AT 12 Laje
Instalagdo do "Bench Mark"  27/10/2011 12 Laje
Instalacdo dos pinos 31/10/2011 22 Laje
. . NUMERO DE LAJES
NUMERO DAS MEDICOES DATAS BI 1/BI 2
Monitoramento de Nivelamento 15/12/2011 32 Laje 32 Laje
recalque - -
12/01/2012 102 Laje 82 Laje
23/02/2012 132 Laje 122 Laje
03/05/2012 212 Laje 222 Laje
12/08/2012 222 Laje 222 Laje
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Continuagao da Tabela 6.3 Relacdo dos ensaios executados.

Instalacdo dos strain gauges  15/11/2011 22 Laje

12 Intermediaria 08/12/2011 32 Laje

22 Intermediaria 22/12/2011 52 Laje

42 |Intermedidria 05/01/2012 62 Laje

52 Intermediaria 20/01/2012 82 Laje

72 Intermedidria 03/02/2012 102 Laje

82 intermedidria 12/03/2012 132 Laje

16/03/2012

102 Intermedidria 162 Laje

03/05/2012 212 Laje

30/03/2012

Rompimento por compressao

7 CARACTERIZACAO DA OBRA E DO SUBSOLO

O edificio residencial da obra em estudo situa-se em Aguas Claras —
DF e compreende dois blocos e periferias. Cada bloco apresenta vinte e dois
pavimentos sendo dois subsolos, um térreo e dezenove pavimentos tipo. O lote
do empreendimento apresenta pouco mais de 8000 m2,

Foram realizados seis furos de sondagem a percusséo e dois furos de
sondagem mista, a percussdo e a trado. Os furos de sondagem a percussao
SPT identificaram o subsolo, de modo geral na regido das projecoes,
constituidos por um horizonte de silte argiloso variando de 1 a 6 m e Nspr de 5
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a 13 golpes sobrejacente a uma camada de silte arenoso variando de 6 a 12,45
m e Nspr de 6 a 58 golpes, e nivel d’agua variando de 2,10 a 3,60 m.

As sondagens mistas perfizeram um total de 38,19 m, com subsolo
variando de canga lateritica com Ngspr de 9 a 25 golpes, argila siltosa com Nspr
de 4 a 33 golpes, silte argiloso com Ngpr de 10 a 23 golpes e siltito com Nspr
de 34 a 50 golpes, e nivel d’agua variando de 2,70 a 3,90 m.

As fundagbes das duas torres foram feitas em estaca hélice
monitoradas com diadmetro variando de 400 a 500 mm com bloco de
coroamento para distribuir as cargas de forma mais uniforme. Porém cada uma
das duas torres possuem dois blocos centrais que recebem cinco pilares e sé&o
compostos por 33 (trinta e trés) estacas cada, sendo tratado como “radier
estaqueado”, conforme figura 7.1. A altura adotada do bloco foi de 1,4 m e seu
dimensionamento foi realizado com auxilio do programa GARP sendo

calculado como um radier estaqueado.
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S s

o — ‘®
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Figura 7.1 Disposicdo das estacas nos blocos centrais.

Nesse caso tanto o bloco como as estacas serdo responsaveis pela
capacidade de carga maxima e recalque sob condicbes de trabalho. Foi
considerado um comprimento executivo de 10 m para as estacas desses
blocos. Deste comprimento se forem retiradas a altura do pogo do elevador e

do bloco (definida como 1,4 m), resultaria num comprimento Gtil de 7 m.
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As demais estacas apresentaram comprimento médio de 15 m com

didmetro variando de 400 a 500 mm.

8 APRESENTACAO E ANALISE DOS DADOS

8.1 Controle de recalque

O presente trabalho consistiu em analisar o desempenho da fundacgéo
ao longo de todas as etapas de carregamento, acompanhando o
desenvolvimento dos recalques ao longo do tempo e suas devidas
redistribuicbes dos esforcos, observando os efeitos da interagdo solo-estrutura
e sua consequente diminuicdo dos recalques diferenciais, podendo-se
comparar o0s resultados medidos com o0s resultados estimados
convencionalmente.

As figuras 8.1 e 8.2 apresentam 0 acréscimo de carga, por meio de
levantamentos dos quantitativos dos servicos executados até a data da 42
medicao realizada no dia 01/08/12 enquanto a figura 8.3 apresenta a fase da
obra em que se encontrava na Ultima medi¢do de recalque (42 medigdo). Os

levantamentos foram feitos in locu nas mesmas datas das medicbes de

recalque.
Quantitativos executados
100% 100% 100%
100% - 95%
° M Nivelamento (32 Laje)
-}
.g 80% H 12 Medigdo (102 Laje)
=3
% m 22 Medig3o (132 Laje)
S 60% - 57% 55% 32 Medigio (212 Laje)
2 439 439 45% 42 Medigdo (222 Laje)
o
T 40% -
[
oo
e
£ o
§ 20% - 17 139
o
& 3% 2%
0% 0% "~ 0% 0% 0% 0% %7 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0%
0% ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
PILAR LAJE ALVENARIA CONTRAPISO FINO CONTRAPISO GROSSO REVESTIMENTO INT.

Figura 8.1 Quantitativos dos servicos executados nas medicdes do Bloco 1.
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Quantitativos executados

100% 100% 100% M Nivelamento (32 Laje)
o
100% = 12 Medigdo (82 Laje)
M 22 Medigdo (122 Laje)
m 32 Medigdo (222 Laje)

42 Medigdo (222 Laje)

80% -

60% -

40% -

20% -

Porcentagem do servigo executado

0% 0% 1% 0% 0% 0% 0% 2% 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0% 0%
0% - T

PILAR LAJE ALVENARIA CONTRAPISO REVESTIMENTO INT. REVESTIMENTO EXT.

Figura 8.2 Quantitativos dos servicos executados nas medicdes do Bloco 2.

Pode-se observar por meio dos quantitativos a progressdo dos
carregamentos ao longo do tempo, podendo chegar a uma estimativa de
periodo para se realizar as medi¢des de recalque da obra.

Com a descricao dos servicos executados € possivel estimar também a
parcela de carregamento que a obra estda em relacdo ao todo no momento da
medicdo e com isso verificar se o recalqgue medido esta coerente com o estagio
em que a obra se encontra.

Conforme observado nas figuras 8.1 e 8.2 nota-se que os dois blocos
do empreendimento estdo progredindo juntos, em uma mesma fase de

carregamento.

Figura 8.3 Fase da obra na 42 medi¢éo — Bloco 1 e 2
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Séao apresentados no anexo A e B os resultados obtidos das medicdes
de recalque durante os estudos para melhor entendimento.
Abaixo sdo apresentadas as figuras 8.4, 8.5, 8.6 e 8.7 dos recalques e

velocidades de recalques acumuladas durante o periodo da medicao.
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Figura 8.4 Recalque acumulado pelo periodo de medi¢éo do Bloco 1.
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Figura 8.5 Velocidade de recalque acumulada pelo periodo de medicdo do Bloco 1.
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Recalque Acumulado (mm)
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Figura 8.6 Recalque acumulado pelo periodo de medi¢édo do Bloco 2.
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Figura 8.7 Velocidade de recalque acumulada pelo periodo de medi¢&o do Bloco 2.
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Conforme as figuras acima observa-se que o pilar P137 obteve
praticamente em todas as medi¢cdes o maior valor de recalque total e de
velocidade de recalque, os quais podem ser definidos por meios das tabelas de
recalque total e média de velocidade de recalque no periodo At da 128, 22 3% e
42 medicbes no anexo A, 4,355 mm e 18,93 um/dia respectivamente.
Enquanto para o P226 apresenta em sua Ultima medicdo os maiores valores
para recalque total, 5,300 mm de acordo com a mesma tabela citada acima do
anexo B, e velocidade de recalque, 23,04 um. Sabendo que de acordo com as
bibliografias consagradas, citadas anteriormente, os valores de velocidade de
recalqgue para um edificio em fase construtiva que apresenta fundactes
profundas é de até 80 p/dia, pode-se constatar que a obra em estudo obedece
aos padrbes de referéncia e se encontra bem distante dos valores limites
mencionados.

A seguir sdo apresentados as curvas de iso-recalque de cada bloco
(figuras 8.8, 8.9, 8.10, 8.11, 8.12, 8.13, 8.14 e 8.15) realizadas pelo software
Surfer e os valores de distor¢cao angular obtidos (tabela 8.3 e 8.4):

Figura 8.8 Curvas de iso-recalque da 12 medicdo do Bloco 1.
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N 7N\

Figura 8.9 Curvas de iso-recalque da 12 medi¢éo do Bloco 2.

Figura 8.10 Curvas de iso-recalque da 22 medicao do Bloco 1.

P2

Pi‘u

Figura 8.11 Curvas de iso-recalque da 22 medicao do Bloco 2.
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P101

P107

Figura 8.12 Curvas de iso-recalque da 32 medi¢do do Bloco 1.

Figura 8.13 Curvas de iso-recalque da 32 medi¢do do Bloco 2.

4.4 mm

15 mm

14 mm

1.2 mm

Figura 8.14 Curvas de iso-recalque da 42 medicao do Bloco 1.
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24 mm

Figura 8.15 Curvas de iso-recalque da 42 medicao do Bloco 2.

As curvas de iso-recalque permitem analisar a sua distribuicdo espacial
na projecdo do edificio. Essas curvas representam os pilares que obtiveram
igual assentamento, analogas as curvas de nivel e facilitam a visualizacdo dos
recalques para cada medicao.

E possivel obter uma estimativa da combinacdo de pilar que apresenta
maior recalque distorcional por meio dessas curvas, observando a maior
concentracdo de linhas em uma area entre dois pilares considerando a menor

variacdo de cor da escala de recalque entre eles, ou seja, a menor distancia.

Tabela 8.1 Recalques distorcionais referentes a 42 medigdo do Bloco 1.

P107 P108 P111 P120 P121 P125 P130 P132 P133 P134 P137 P138 P139
P107 - 1/2879 0 0 0 0 0 0 1/8831 0 0 0 0
P108 | -1/2879 o ot -1/3789 | -1/6672 0 0 0 0 -1/5612 0 0
7252 4632
P111 0 1/7252 = 0 0 0 0 0 1/9912 0 -1/9693 0 0
P120 0 1/4632 0 = 0 0 0 0 -1/4112 0 -1/9560 0 0
1/

P121 0 1/3789 0 0 = 0 0 0 3462 0 0 0 0
P125 0 1/6672 0 0 0 = 1/8810 | 1/4706 | 1/5323 0 0 0 0
P130 0 0 0 0 0 -1/8810 ® 0 0 -1/5693 | -1/9114 | -1/8994 | -1/2994

-1
P132 0 0 0 0 0 -1/4706 0 = 0 0 -1/6268 /5603 -1/8209
P133 | -1/8831 0 -1/9912 | -1/4112 3;1]%3/2 -1/5323 0 0 = 0 -1/2582 0 0
P134 0 0 0 0 0 0 1/5693 0 0 = 0 0 -1/5274
P137 0 1/5612 1/9693 | 1/9560 0 0 1/9114 | 1/6268 | 1/2582 0 = 1/9431 0
P138 0 0 0 0 0 0 1/8994 | 1/5603 0 0 -1/9431 = 0
P139 0 0 0 0 0 0 1/2994 | 1/8290 0 1/5274 0 0
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De acordo com a tabela 8.1 apresentada, pode-se verificar que 0s

valores de distorcdo maximos obtidos para o Bloco 1 sao:

e P133/137:1/2583
e P130/139: 1/2879

Tabela 8.2 Recalques distorcionais referentes a 42 medicao do Bloco 2.

P209 P212 P218 P223 P225 P226 P233 P234 P235 P237 P238
P209 - 1/7137 1/8910 1/5093 0 0 0 0 0 1/8854 1/5563
-1/
P212 7137 0 0 0 -1/8931 0 0 0 0 1/9630
-1/
P218 8910 0 - 0 0 -1/3753 0 0 0 1/8859 1/5281
P223 019/3 0 0 - 0 -1/4559 0 -1/7130 0 0 1/8519
P225 0 0 0 0 - 0 0 0 0 1/2946 1/4249
P226 0 1/8931 1/3753 1/4559 0 - 0 1/7822 0 1/4921 1/1564
P233 0 0 0 0 0 0 = 0 1/4980 | 1/3209 1/9056
P234 0 0 0 1/7130 0 -1/7822 0 = 0 1/8624 1/3163
-1/
P235 0 0 0 0 0 0 4980 0 = 0 0
P237 -1/8854 0 -1/8859 0 -1/2946 | -1/4921 | -1/3209 | -1/8624 0 = 0
-1/ -1/
P238 -1/5563 -1/9630 | -1/5281 8519 -1/4249 1564 -1/9056 | -1/3163 0 0

De acordo com a tabela 8.2, pode-se verificar que os valores de

distorcdo maximos obtidos para o Bloco 2 sao:

o P226/238: 1/1564
o P225/237: 1/2946

8.2 Obtencao do mdédulo de deformabilidade

Para obtencdo das cargas medidas nos pilares faz-se necessario a
determinacdo do médulo de elasticidade do concreto, conforme descrito no
item 5.3.1.

Pela NBR 6118/07 (ABNT, 2007) Projeto de estruturas de concreto, 0
modulo de elasticidade do concreto a ser especificado em projeto e controlado
na obra é dado usando a equacéao 8.1:
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E.i= 5600.fy (8.1)

Dessa forma, para o concreto utilizado de 25 MPa, teriamos um E =
28000 MPa = 28 GPa.

Para uma idade j > 7 dias o fi pode ser substituido pelo fg nessa
mesma expressao.

Vale ressaltar que a idade do concreto no momento da medicdo em
campo nao foi de 28 dias.

O mdbdulo de elasticidade secante a ser empregado nas analises
elasticas de projeto, especialmente para determinacao de esforgos solicitantes
e averiguacgdo de estados limites de servico, é calculado pela equacéo 8.2:

Ecs: 0,85 Eci (82)

De acordo com essa norma tem-se E.,s = 23,8 GPa, porém essa
segunda expressdo é utilizada para a avaliacdo de um Unico elemento
estrutural ou secdo transversal, enquanto a primeira expressdo do E €
utilizada para a avaliacdo do comportamento global da estrutura e para
calculos de perda de protensdo, sendo assim, considerou-se apenas o
resultado da primeira expressédo visando analise do comportamento global da
estrutura.

Outra forma de determinacdo do moédulo de elasticidade do concreto €
por meio de ensaio de laboratorio, segundo a NBR 6118/07 (ABNT, 2007).

Para a obtencdo do modulo de elasticidade em laboratério foi
necessario obter os dados a respeito do concreto utilizado nos pilares

apresentados na tabela a sequir:

Tabela 8.3 Dados do concreto dos pilares.
Dados do concreto

U 25 MPa
Brita 1
Slump 1242
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Nas tabelas 8.4 e 8.5 apresentam-se os valores obtidos por meio das
medicbes realizadas em laboratorio antes de testar os corpos de prova a

compressao:

Tabela 8.4 Dados do corpo-de-prova 1.

Corpo-de-prova 1l

Diametro 99,94 mm Comprimento 196,64 mm Peso 3669,1 g

Diametro 99,88 mm Comprimento 198,31 mm .
Area 7839,85
197,475

Média 99,91 mm Média (TTR?) mm?2
mm

Tabela 8.5 Dados do corpo-de-prova 2.

Corpo-de-prova 2

Diametro 98,72 mm Comprimento 195,85 mm Peso 3668,7 g
Diametro  100,37mm Comprimento 197,81 mm Area 7782,67
Média 99,545mm Média 196,83 mm (TTR?) mm?

Para o célculo da tenséo utilizou-se a equagéo 8.3:
o=F/A (8.3)
Onde:
o: tensao;
F: Forga aplicada;
A: Area da secao.

Foram obtidos os valores de forca no momento em que 0s corpos-de-
prova 1 e 2 romperam em 18560 kg e 17420 kg respectivamente. Os valores

de tensao calculados estao dispostos na tabela 8.6.

Tabela 8.6 Resisténcia do concreto
Tenséo do corpo-de-prova 1l Tensé&o do corpo-de-prova 2

4,59x10°2 MPa 4,62x103MPa

As figuras 8.16 e 8.17 mostram o tipo de ruptura de cada corpo-de-prova

apos o colapso:
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Figura 8.16 Rompimento do corpo-de-prova 1.

Figura 8.17 Rompimento do corpo-de-prova 2.

De acordo com a NBR 5739/07 (ABNT, 2007) observou-se que o
tipo de ruptura que caracteriza os corpos-de-prova 1 e 2 sao do tipo C, colunar
com formacao de cones.

E importante verificar o tipo de ruptura caso haja grandes dispersées
de resultado de uma mesma amostra, pois podem constatar defeitos na
moldagem ou no arremate dos topos e bases dos corpos-de-prova.
Usualmente, quando ocorre dispersao significativa, a ruptura enquadra-se nos
tipos F e G, com fraturas junto ao topo ou a base.

Os resultados obtidos para os valores de médulo de elasticidade dos
corpos de prova ensaiados estédo dispostos nos anexos C a F.

Para o resultado do modulo de elasticidade do concreto em laboratorio
foi realizado a média entre os trés resultados de modulo obtidos para os corpos
de prova ensaiados, sendo assim, chegou-se ao valor de modulo igual a 31,9
GPa.
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Comparando o valor obtido em laboratorio com o calculado segundo a
norma de concreto, observa-se que o resultado do laboratério apresentou um
valor maior com uma diferenca de 3,9 GPa, o0 que resultara em uma diferenca
significativa no calculo das cargas.

Vale ressaltar que os modos de obtencdo do mdédulo de elasticidade
utilizados neste trabalho, tanto pela horma quanto pelo ensaio de laboratério,
nao foram apropriados para adquirir os valores de carga na estrutura com a
instrumentacdo. O mais correto para obtencdo desse médulo seria testar o pilar

da obra invés de testar apenas o concreto simples.

8.3 Medicéo de cargas nos pilares

As medicBes de carga realizadas através dos strain gauges foram
feitas durante as medicdes de recalque e intermediarias a elas, nas tabelas 8.7
e 8.8 estdo apresentadas as duas Ultimas medicBes de carga realizadas na
obra, nos dias 03/05/2012 e 01/08/2012. Os resultados apresentados nas
referidas tabelas foram obtidos a partir do modulo de elasticidade do concreto
recomendado em norma, por meio da equacdo 8.2. No caso do aco, foi
adotado médulo de elasticidade para perfis estruturais de dureza natural de
210 GPa, também de acordo com a norma NBR 8522 (ABNT, 2008).

As cargas totais, nas tabelas abaixo, obtidas por meio da equacao 5.1,
representam o valor obtido pela medicdo de carga nos pilares, enquanto as
cargas de projeto foram provenientes do calculo da estrutura no momento em

que o edificio apresentasse todo o carregamento.
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Tabela 8.7 Resultados do dia 03/05/2012 dos pilares instrumentados por strain gauges.

PILARES  DIMENSAODOS @ o As oo AC 0 L Corga c:rrogjae:’;
INSTRUMENTADOS  PILARES (mm) (mm) (cm?) (m?) Total (kN) (kN)
P201 240x500 10 8 67283 000063 0,120 0,119 1670 0000642 2244 1250
P202 20x500 10 8 6283 000063 0,120 0,119 1513 0000582 2033 1340
P207 800x300 16 14 28149 000281 0,240 0237 1920 0000738 5369 3660
P208 300x1480 25 20 98175 000982 0444 0434 1515 0000583 8326 5690
P209 800x300 20 26 81681 000817 0240 0232 1621 0000623 5140 3690
P212 1200300 16 12 24,127 000241 0360 0,358 4887 0,001880 19879 3650
P217 1900x250 16 30 60,319 0,00603 0,475 0469 1426 0,00058 7938 6900
P220 840x350 25 18 83357 000884 0,294 0,285 1676 0000645 6372 4740
P221 129040 16 12 24,127 0002410310 0307 1609 0000619 5667 3190
P223 840x350 20 10 31416 000314 0,294 0291 1927 0000741 6559 4570
P225 1900250 25 24 117,810 001178 0475 0463 1873 0000720 11179 6830
P226 250x2040 25 18 88,357 000884 0510 0501 1326 0000510 8144 2840
P233 800x300 25 10 49,087 000491 0,240 0235 1955 0000752 5753 3940
P234 800x300 25 10 49,087 000491 0,240 0235 2073 0000797 6100 3830
P23 240x500 10 8 67283 000063 0,120 0,119 1648 0000634 2214 1300
P237 300x1480 25 20 98175 000982 0444 0434 1661 0000639 9128 6200
P238 300x1480 25 28 137,445 001374 0444 0430 1392 0000535 8032 6920
P240 20x500 16 12 24127 0,00241 0,120 0,118 1223 0000470 179 1630

Tabela 8.8 Resultados do dia 01/08/2012 dos pilares instrumentados por strain gauges.

PILARES  DIMENSAODOS @ o As oo AC 0 L Corga c:r'zaef;
INSTRUMENTADOS  PILARES (mm) (mm) (cm?) (m?) Total (kN) (kN)
P201 2006500 10 8 6283 000063 0120 0119 - : : 1250
P202 240x500 10 8 6283 000063 0,120 0,119 - : : 1340
P207 800x300 16 14 281487 0,00281 0,240 0237 - . : 3660
P208 300x1480 25 20 98,1748 0,00982 0444 0434 - : : 5690
P209 800x300 20 26 816814 000817 0240 0232 - : : 3690
P212 12006300 16 12 24,1274 000241 0360 0358 - : : 3650
P217 1900250 16 30 603186 000603 0475 0469 - . . 6900
P220 840x350 25 18 88,3573 0,008 0,294 0,285 - : : 4740
P221 129040 16 12 24,1274 000241 0310 0307 - . : 3190
P223 840x350 20 10 314159 000314 0294 0291 - : : 4570
P225 1900250 25 24 117,810 001178 0,475 0463 2498 0,000961 14909 6830
P226 250x2040 25 18 88,3573 000884 0510 0501 1845 0000710 11331 2840
P233 800x300 25 10 49,0874 0,00491 0,240 0235 - . : 3040
P234 800x300 25 10 49,0874 0,00491 0,240 0,235 2478 0000953 7292 3830
P235 240500 10 8 628319 0,00063 0,120 0,119 2314 0000890 3109 1300
P237 300x1480 25 20 98,1748 0,00982 0444 0,434 2267 0000872 12458 6200
P238 300x1480 25 28 137,445 001374 0444 043 1748 0000672 10086 6920
P240 20500 16 12 241274 0,0041 0,120 0,118 1563 0000601 2295 1630

Conforme observado nas tabelas acima todos os valores obtidos nas

leituras com strain gauges das duas Ultimas

medicdes ultrapassaram o0s

valores de carga total de projeto antes do carregamento total da obra, o que
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aponta algum erro nos resultados ja que a edificacdo ndo apresentou nenhuma
patologia.

Tais erros podem ter sido ocasionados devido ao modo de obtencé&o do
modulo de elasticidade do concreto, simples, o qual ndo representa o médulo
de elasticidade do concreto armado, assim como, 0 posicionamento das barras
no pilar, a diferenga do tempo de cura do concreto na obtencdo do médulo de
elasticidade e no momento da medig&o de carga.

O comportamento dos pilares ao longo das medicdes de carga esta

representado nas figuras 8.18 e 8.19.

12500

/ P225
10000

PZZSI p217 —P217

= 7500
= P223 ——P220
© /PZZO
o e—P221
8 5000 /
p221 =—P223
e P225

2500
/ ——P226

0 7 14 21 28 35 43 49 57 77 84 92 99 119147
Tempo (dias)

Figura 8.18 Comportamento dos pilares centrais do Bloco 2.
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Figura 8.19 Comportamento dos pilares periféricos do Bloco 2.

Pode-se observar nas figuras 8.18 e 8.19 que a maioria dos pilares
centrais e periféricos seguiu 0 mesmo comportamento de progressdo de
cargas, com excecdo do pilar P212 que apresentou valor atipico de carga na
altima leitura e aos 77 dias. No grafico do pilar P212 foi indicado (circulo
vermelho) que houve uma continuidade de aumento de carga que né&o foi
representado no grafico acima, esse valor é de 19879 kN. Vale ressaltar que
esses valores estdo fora da realidade ainda que medidos em campo, pois
apresentaram valores muito acima do limite imposto pela estrutura sem
apresentar nenhuma patologia na edificacdo. Dessa forma, n&o foi verificada a
capacidade estrutural dos pilares da edificacéo para identificar se resistiriam as
cargas medidas.

Para obter um valor mais aproximado de carga sugere-se outra forma de
obten¢&o do mddulo de elasticidade do concreto, como rompimento de um pilar
ao invés de um corpo-de-prova.

Em especifico para o pilar P208 nao foi realizada leitura aos 21 e 49 dias
devido a presenca de obstrugdes no local.

Nas Tabelas 8.9 e 8.10 serédo apresentados os resultados finais obtidos
nas duas ultimas medicbes com os valores de médulo de elasticidade obtidos

por meio do ensaio de laboratério. Vale ressaltar que na ultima medi¢do néo foi
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possivel realizar todas as leituras, uma vez que a obra encontra-se em fase de

acabamento e diversos pilares instrumentados da obra tiveram seus fios

arrancados.

Tabela 8.9 Resultados do dia 03/05/2012 dos pilares instrumentados por strain gauges.

~ Carga Cargade
PILARES DIMENSAODOS ¢ As . . .
Q1D As(m?) Ac(m?) A Leitura & Medida Projeto
INSTRUMENTADOS  PILARES (mm)  (mm) (em?)

(kN) (kN)
P201 240x500 10 8 6,283 0,000628 0,120 0,119 1670 0,000642 2528 1250
P202 240x500 10 8 6,283 0,000628 0,120 0,119 1513 0,000582 2291 1340
P207 800x300 16 14 28,149 0,002815 0,240 0,237 1920 0,000738 6018 3660
P208 300x1480 25 20 98,175 0,009817’0,444 0,434 1515 0,000583 9264 5690
P209 800x300 20 26 81,681 0,008168 0,240 0,232 1621 0,000623 5676 3690
P212 1200x300 16 12 24,127 0,002413 0,360 0,358 4887 0,001880 22372 3650
P217 1900x250 16 30 60,319 0,006032 0,475 0,469 1426 0,000548 8892 6900
P220 840x350 25 18 88,357 0,008836 0,294 0,285 1676 0,000645 7054 4740
P221 1290x240 16 12 24,127 0,002413'0,310 0,307 1609 0,000619 6372 3190
P223 840x350 20 10 31,416 0,003142 0,294 0,291 1927 0,000741 7359 4570
P225 1900x250 25 24 117,810 0,011781 0,475 0,463 1873 0,000720 12417 6830
P226 250x2040 25 18 88,357 0,008836 0,510 0,501 1326 0,000510 9092 2840
P233 800x300 25 10 49,087 0,004909 0,240 0,235 1955 0,000752 6409 3940
P234 800x300 25 10 49,087 0,004909 0,240 0,235 2073 0,000797 6795 3830
P235 240x500 10 8 6,283 0,000628 0,120 0,119 1648 0,000634 2495 1300
P237 300x1480 25 20 98,175 0,009817 0,444 0,434 1661 0,000639 10157 6200
P238 300x1480 25 28 137,445 0,013744 0,444 0,43 1392 0,000535 8886 6920
P240 240x500 16 12 24,127 0,002413 0,120 0,118 1223 0,000470 2001 1630

Tabela 8.10 Resultados do dia 01/08/2012 dos pilares instrumentados por strain gauges.

PILARES DIMENSAODOS ¢ S ) ) . carga Carg.a de
INSTRUMENTADOS _ PILARES (mm)  (mm) Q1D (cm?) As(m?) Ac(m?) A |Leitura [ Medida Projeto
(kN)  (kN)

P201 240x500 10 8 6,283 0000628 0,120 0,119 - - 1250
P202 240x500 10 8 6,283 0,000628 0,120 0,119 - - 1340
P207 800x300 16 14 28,49 0,002815 0,240 0,237 - - 3660
P208 300x1480 25 20 98,175 0,009817'0,444 0,434 - - 5690
P209 800x300 20 26 81,681 0,008168 0,240 0,232 - - 3690
P212 1200x300 16 12 24,127 0,002413 0,360 0,358 - - 3650
P217 1900x250 16 30 60,319 0,006032 0,475 0469 - - 6900
P220 840x350 25 18 88,357 0,008836 0,294 0,285 - - 4740
P221 1290x240 16 12 24,127 0,002413'0,310 0,307 - - 3190
P223 840x350 20 10 31,416 0,003142 0,294 0,291 - - 4570
P225 1900x250 25 24 117,810 0,011781 0,475 0,463 2498 0,000961 16560 6830
P226 250x2040 25 18 88,357 0,008836 0,510 0,501 1845 0,000710 12650 2840
P233 800x300 25 10 49,087 0,004909 0,240 0,235 - - - 3940
P234 800x300 25 10 49,087 0,004909 0,240 0,235 2478 0,000953 8123 3830
P235 240x500 10 8 6,283 0,000628 0,120 0,119 2314 0,000890 3503 1300
p237 300x1480 25 20 98,175 0,009817 0,444 0,434 2267 0,000872 13862 6200
P238 300x1480 25 28 137,445 0,013744 0,444 0,430 1748 0,000672 11159 6920
P240 240x500 16 12 24,127 0,002413 0,120 0,118 1563 0,000601 2557 1630
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O comportamento dos pilares esta representado nas figuras 8.20 e 8.21.
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Figura 8.20 Comportamento dos pilares centrais do Bloco 2.
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Figura 8.21 Comportamento dos pilares periféricos do Bloco 2.

A marcacdo sobre o grafico no pilar P212 indica que houve uma
continuidade de aumento de carga que nao foi representado no gréafico acima,
esse valor é de 22372 kN.

Conforme observado nas tabelas 8.9 e 8.10 e nos graficos 8.20 e 8.21
todos os valores obtidos nas leituras com strain gauges das duas ultimas
medi¢cbes ultrapassaram o0s valores de carga total de projeto antes do

carregamento total da obra, assim como os valores de carga das tabelas 8.7 e
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8.8 e gréficos 8.18 e 8.19. Evidenciando mais uma vez algum erro nos
resultados.

Comparando as quatro tabelas referidas pode-se notar que os valores
obtidos pelo calculo considerando o mdédulo de elasticidade do concreto por
norma (tabelas 8.7 e 8.8) apresentaram valores mais baixos de carga do que
0s obtidos em laboratério (tabelas 8.9 e 8.10).

No geral constata-se que a média das cargas obtidas por meio de
instrumentacédo, conforme tabela 8.7 e 8.8, apresenta-se 58% acima da média
das cargas totais de projeto, sendo que em termos de carregamento a obra
encontrava-se com 52,90% do seu carregamento total no dia da Ultima
medicdo de carga. Na Tabela 8.11 sdo apresentadas as porcentagens dos

servicos executados na referida época.

Tabela 8.11 Porcentagem de servicos ja executados.

SERVICOS BLOCO 1 BLOCO 2
PROJETOS 95% 72%
ESCAVACAO DO TERRENO 91% 83%
FUNDAGAO 100% 97%
ESTRUTURA 100% 98%
INSTALACOES 43% 32%
ALVENARIA 92% 87%
ACABAMENTO 11% 17%
SERVICOS PRELIMINARES 91% 78%
SERVICOS NAO MENSURAVEIS 58% 53%

TOTAL 58,18% 52,90%

O grafico da figura 8.22 apresenta os valores de aumento de carga dos
pilares com o uso do modulo de elasticidade do concreto obtido em laboratorio

em relagcdo ao modulo de elasticidade obtido por meio da norma.
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Figura 8.22 Porcentagem de aumento de carga com novo médulo de elasticidade

Pode-se observar que o aumento de carga dos pilares referentes ao
moédulo de elasticidade obtido em laboratério foi de pouco mais de 10% da
carga dos pilares calculada utilizando os valores da norma, o que ja foi um
valor consideravel uma vez que a maior carga medida é 16560 kN do P225 e
10% desse valor representa 1656 kN ou aproximadamente 165,6 tf.

Tais valores de carga (tabela 8.13) se comparados com os resultados
obtidos pelo monitoramento de recalques (tabela 8.2) nota-se que os pilares
P225, P212 e P237 que obtiveram a maior carga medida néo foram os pilares
gue obtiveram o maior recalque total. Porém houve uma tendéncia de
crescimento de carga medida conforme se dava o carregamento da obra,
apesar dos valores estarem bem acima do esperado. Observa-se ainda que a
maioria dos pilares que foram estimados com maiores cargas de projeto pela
estrutura foram os que obtiveram maior carga medida e os pilares estimados
com menor carga foram os que obtiveram as cargas medidas mais baixas, com

excecdo dos pilares P212 e P226.
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8.4 Prova de carga

A fim de obter uma analise comparativa das provas de carga PCl e
PC3 com os recalques medidos, por meio do monitoramento de recalques,
apresentam-se a seguir os resultados das referidas provas de carga.

As estacas ensaiadas para as provas de carga nao sdo pertencentes a
obra e apresentam-se préximas respectivamente dos pilares P117 e P225,
conforme figuras 8.23 e 8.24.

Como o pilar P117 néo foi lido na ultima medicdo devido a danos no
pino de leitura foi realizada comparacdo com o segundo pilar mais préximo da
PC1, o qual foi o P125.
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Figura 8.23 Planta de locacéo da PC1 realizada no Bloco 1.
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Figura 8.24 Planta de locacdo da PC3 realizada no Bloco 3.



A figura 8.25 apresenta os resultados da PC1 e PC3 em termos do

recalque ultimo medido em funcéo da carga aplicada.

Cargm Mplicads (kN)

=] 00 O [ o] ] 1200 1400

1200

Recd goe (i)

@ F:i-El.& -#+P3E-ELE

Figura 8.25 Curva carga x recalque.

Nesta figura observa-se, de modo aproximado, uma mudanca de

comportamento para a estaca da PC1 na carga de 522 kN (53 tf).

A partir

dessa carga o conjunto bloco de coroamento-fuste-base comecam a trabalhar

conjuntamente. A curva da PC3 apresenta duas mudancas de comportamento.

A primeira alteracdo acontece na carga de 300 kN (30,6 tf) e a segunda a 900

kN (91,8 tf) que indica o inicio de possiveis deformacdes plasticas na interacao

solo-estaca ensaiada. Essas mudancas de comportamento ficam evidentes

guando sdo apresentados os resultados de carga-recalque das estacas com as

equacOes dos comportamentos observados para PC1 e PC3 (figuras 8.27 e

8.28).
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Figura 8.26 Curva carga x recalque com a carga em escala logaritmica.

A estaca da PCl apresentou recalque final de 3,2 mm, o que
corresponde a 0,64% do diametro da estaca. Para a carga de trabalho que é de
833,6 kN (85 tf) o valor do recalque obtido foi de 1,5 mm, ou seja, 0,3% do
didmetro da estaca.

A estaca da PC3 apresentou recalque final de 20,56 mm, o que
corresponde a 4,1% do didmetro da estaca. Para a carga de trabalho que é de
843,7 kN (86 tf) o valor do recalque obtido foi de 3,8 mm, ou seja, 0,76% do
didmetro da estaca.

Essa comparacdo realizada entre o diametro das estacas e o0s
recalques obtidos sdo parametros obtidos pela NBR 12131/06 (ABNT, 2006)
que estabelece se a estaca recalcar 10% do diametro ou mais significa que ja
houve ruptura convencional.

As figuras 8.27 e 8.28 apresentam os graficos carga-recalque das
estacas com as equagOes dos comportamentos observados para PC1 e PC3,

respectivamente.
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Figura 8.27 Curva carga x recalque PC1 — Equag0fes dos trechos destacados.
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Figura 8.28 Curva carga x recalque PC3 — Equag0fes dos trechos destacados.

A figura 8.29 apresenta o recalque imediato acumulado em funcao da
carga aplicada para PC1. Observa-se que a estaca comeca a trabalhar fuste-
bloco, sofrendo pequenos recalgues com o carregamento aplicado até uma
carga de aproximadamente 522 kN (53,3 tf). A partir deste valor comeca a
trabalhar o conjunto bloco-fuste-base de modo integrado, sendo a base pouco

responsavel pela transferéncia de carga.
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Figura 8.29 Carga x recalque imediato acumulado PC1.

A figura 8.30 apresenta o recalque imediato acumulado em funcédo da
carga aplicada para PC3. Observa-se que a estaca comecga a trabalhar fuste-
bloco, sofrendo pequenos recalques com o carregamento aplicado até uma
carga de aproximadamente 300 kN (30,6 tf). A partir deste valor comeca a
trabalhar o conjunto bloco-fuste-base de modo integrado. A partir da carga de
900 kN (91,8 tf) observa-se o inicio de possiveis deformacdes plasticas na

interac&o solo-estaca ensaiada.
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Figura 8.30 Carga x recalque imediato acumulado PC3.
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A figura 8.31 apresenta os recalques secundarios acumulados em
funcdo das cargas aplicadas para PC1. Nela observa-se que os blocos de
coroamento e fuste comecam a trabalhar, sofrendo a estaca, pequenos
recalques com 0s carregamentos aplicados até uma carga de
aproximadamente 550 kN (56,0 tf). Apds a etapa anterior, o conjunto bloco-

fuste-base trabalha de modo integrado.
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Figura 8.31 Carga x recalque secundario acumulado PC1.

A figura 8.32 apresenta os recalques por adensamento e/ou secundario
acumulados em funcéo das cargas aplicadas para PC3. Nela observa-se que o
blocos de coroamento + fuste comeca a trabalhar, sofrendo as estacas,
pequenos recalques com o0s carregamentos aplicados até uma carga de
aproximadamente 300 kN (30,6 tf). A partir deste valor comeca a trabalhar o
conjunto bloco de coroamento + fuste + base de modo integrado. A partir da
carga de 900 kN (91,8 tf) observa-se o inicio de possiveis deformacdes

plasticas na interacdo solo-estaca ensaiada.
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Figura 8.32 Carga x recalque secundario acumulado PC3.

A figura 8.33 apresenta o resultado da estimativa de carga de ruptura
obtida pelo Método de Van der Veen para PC1. O valor estimado para a
capacidade de carga para a estaca foi de 2500 kN (254,9 tf).

A figura 8.34 apresenta o resultado da estimativa de carga de ruptura
obtida pelo Método de Van der Veen para PC3. O valor estimado para a

capacidade de carga para a estaca foi de 2000 kN (203,94 tf).
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Figura 8.33 Resultado para PC1 segundo Método de Van der Veen.
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Figura 8.34 Resultado para PC3 segundo Método de Van der Veen.

Destaca-se, porém, que o método de Van der Veen constitui apenas

uma estimativa cabendo ao projetista definir se nestes casos ele seria ou nao

aceitavel como referéncia.

8.5 Analise comparativa dos resultados

Para uma andlise comparativa, simplificada, dos resultados obtidos por

meio dos ensaios de prova de carga, controle de recalque e com base nos

métodos de Poulos e Randolph apresentam-se as tabelas 8.14 a 8.22.

Na tabela 8.12 comparando os resultados de recalque das provas de

carga (PCE) com os recalques medidos pelo controle de recalque (CR) no

Bloco 1, observa-se que na carga de trabalho da estaca ensaiada o recalque

foi de 1,500 mm por meio da PCE e 3,950 mm para o pilar mais préoximo da

PCE (P125) por meio do CR.

Tabela 8.12 Andlise comparativa dos recalques do Bloco 1
Recalques (mm) — Bloco 1

PCE CR

Recalque para uma

Recalque para o grupo de
estacas (P125)
1,500 3,950

estaca isolada

Observa-se que o recalque obtido pelo grupo de elementos por meio do

CR apresentaram-se maiores que o recalque obtido na carga de trabalho de
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um elemento isolado de fundacado, aproximadamente 50%, confirmando que
para um elemento isolado o recalque obtido foi menor do que para o grupo de
estacas.

No Bloco 2, comparando os resultados de recalque das provas de carga
(PCE) com os recalgues medidos no pilar P218 (CR), observou-se que na
carga de trabalho da estaca ensaiada o recalque foi de 3,800 mm e o recalque
obtido pelo CR no pilar mais préximo a PCE (P218) foi de 4,060 mm. Ou seja,
constatou-se também, ainda que em menor diferenca, que para um elemento
isolado o recalque apresentado foi menor que para um grupo de estacas, como

apresentado na tabela 8.13.

Tabela 8.13 Andlise comparativa dos recalques do Bloco 2
Recalques (mm) — Bloco 2

PCE CR

Recalque para uma

] Recalque para o grupo de estacas (P218)
estaca isolada

3,800 4,060

Realizando os calculos necessérios para o efeito de grupo de estacas
utilizando o método do tubuldo equivalente e aplicando apds ele o método de
Poulos para uma estaca isolada, conforme sugerido por Sales (2000)

encontram-se os valores expressos nas tabelas 8.14 e 8.15 para o pilar P125.

Tabela 8.14 Equivaléncia do grupo de estacas para um tubuldo (P125).
Resultados do grupo de estacas para um tubuldo equivalente

Area Equivalente (Ag) 94160 cm?
Diametro Equivalente (deq) 389,71 cm
1,96 kN/cm?

Médulo de Elasticidade do Solo (Es)

Médulo de Elasticidade da Estaca (Ep) 3190 kN/cm?

Somatorio das areas das se¢6es das 16336,28 cm?
estacas do grupo (Ar)

Médulo de Elasticidade Equivalente (Eeq) 555,07 kN/cm?
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Tabela 8.15 Solugéo tedrica de Poulos aplicavel a estaca isolada (P125).

Resultado para estaca isolada ap6s aplicada a equivaléncia para um tubuléo

Fator de influéncia para estaca incompressivel

em solo (o) R
Correcdo pararigidez relativa da estaca (Ry) 1,02
Correcédo para camada finita (Ry) 0,975
Correcdo para o coeficiente de Poisson (R,) 0,69
Fator de influéncia (l) 0,165

Previséo de recalque (p) 18,935 mm

Com base na tabela 8.15 observa-se uma previsao de recalque de
18,935 mm para o grupo de estacas do P125. Valor este bem distante do
encontrado pelo CR, de 3,950 mm. Vale ressaltar que a obtencdo do médulo
de elasticidade do solo foi realizada por meio de tabelas, as quais nao
consideram a variabilidade estatigrafica do terreno e consideram para cada
camada especifica de solo um valor exato de modulo de elasticidade. Dessa
forma, verifica-se que a forma de obtencdo do médulo de elasticidade do solo
nado foi adequada, ainda que seja uma variavel muito complexa de se
determinar.

Utilizando o método de Poulos para uma estaca isolada do P125,

apresenta-se a tabela 8.16.

Tabela 8.16 Solugéo tedrica de Poulos aplicavel & estaca isolada (P125).

Resultado para estaca isolada

Fator de influéncia para estaca incompressivel

em solo (lo) 0.055
Correcdo pararigidez relativa da estaca (Ry) 1,15
Correcédo para camada finita (Ry) 0,85
Correcdo para o coeficiente de Poisson (R,) 0,97
Fator de influéncia (1) 0,052

Previsao de recalque (p) 4,49 mm

Observa-se na tabela 8.16 uma previséo de recalque de 4,49 mm para
uma estaca isolada. Valor este bem distante do encontrado pela PCE, de 1,500

mm.
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Para o método de Randolph e Wroth (1980) modificado posteriormente
por Randolph (1994) foi realizada uma previséo de recalque para o uma estaca
isolada e outra previsdo para o efeito do grupo de estacas do P125. Esses

resultados estéo dispostos nas tabelas 8.17 e 8.18.

Tabela 8.17 Método de Randolph para uma estaca isolada do P125.

Resultado para estaca isolada

Médulo cisalhante do solo a uma profundidade
Z=L (G.), equacdo 4.13

Razdo entre a média do mddulo cisalhante do

solo em que se encontra a estaca e o médulo 1

cisalhante do solo na profundidade Z=L (p)

Parédmetro de rigidez da estaca (§), equacgao

0,70 kN/cm?

4.15 L
Raio méaximo de influéncia (rm), equacéo 4.16 22500 mm
Paréametro de transferéncia de carga (),
~ 4,723
equacao 4.17
Relagdo entre o raio da ponta e o raio da estaca 1

(n)

Relagao entre o médulo de elasticidade da
estaca e 0 modulo cisalhante do solo a uma 4554,05
profundidade Z=L (A), equacéo 4.19
Parametro da equacédo de Randolph e Wroth

(uL;) equacio 4.20 0,72

Previsdo de recalque (wy), equacéo 4.21 5,40 mm

Tabela 8.18 Método de Randolph para o grupo de estacas do P125.

Resultado para o grupo de estacas

Correcéo do parédmetro de transferéncia de

carga (¢), equacéo 4.22 oAt
Correcéo do pardmetro de rigidez da estaca (%), 202
equacéao 4.23 '
Parametro da equacdo de Randolph e Wroth 026
(ML), equacédo 4.20 ’
Previsdo de recalque (wy), equacéo 4.21 30,73 mm

Observa-se que pelo resultado da previsao de recalque obtido na tabela
8.17, a previsao de recalque para o elemento isolado obtido foi de 5,40 mm
enquanto na tabela 8.14 o resultado foi de 1,500 mm. Na tabela 8.22, a
previsdo de recalque para o grupo de estacas foi de 30,73 mm, a qual se
encontra bem distante tanto do valor de previsdo de recalque pela teoria de
Poulos, tabela 8.17, de 18,935 mm quanto para o obtido por meio do ensaio de

controle de recalque, tabela 8.14, de 3,950 mm. Dessa forma, observa-se que
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para o elemento isolado o recalque obtido € sempre menor que para o grupo
de estacas, confirmando o esperado, ainda que os valores medidos pelos
ensaios apresentem-se distantes dos obtidos por previsdes, caracterizando
possiveis erros no funcionamento da metodologia, devido ao procedimento
empirico e complexidade de obtencdo dos parametros do solo.

Para uma melhor andlise dos dados seria necessério realizar uma
retroandlise dos parametros do solo utilizando os resultados obtidos pela prova
de carga estatica. Com esses resultados em maos seria possivel comparar de
forma correta a distorcdo dos resultados medidos com os previstos pelos
métodos de Poulos e Randolph.

Abaixo sdo apresentados o0s resultados obtidos por uma andlise
realizada para o P125 utilizando o programa GARP, realizada pelo professor
Mauricio Martines Sales, considerando o bloco como radier estaqueado e como

bloco de estacas, sendo apresentado a seguir seus resultados:

OO O O
O (OEEEEN O
o O O O

Figura 8.35 Geometria do bloco do pilar P125.

Previsdo de recalques (altura do bloco = 1,5 m):
a) Como radier estaqueado:
Recalque maximo = 27,16 mm

Recalque minimo = 26,76 mm

b) Como bloco de estacas (sem contato bloco/solo):
Recalque maximo = 26,9 mm

Recalque minimo = 26,5 mm
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Figura 8.36 Representag&o dos recalques no bloco.

Por fim apresentam-se as tabelas 8.19 e 8.20 com o resumo dos

recalques previstos e medidos para o P125.

Tabela 8.19 Recalques previstos e medidos de uma estaca isolada do P125.

Estaca Isolada

Método Recalque (mm)
PCE 1,500
Poulos 4,49

Randolph 5,40

Tabela 8.20 Recalques previstos e medidos do grupo de estacas do P125.

Grupo de Estacas

Método Recalque (mm)
CR 3,950
Poulos 18,935
Randolph 30,73
GARP 26,76

Pode-se observar que o resultado de recalque obtido pela PCE
encontra-se quase 3 (trés) vezes menor que o0 obtido pelas previsdes (tabela
8.19). Enquanto para o recalque obtido pelo controle de recalques encontra-se
em média 6 (seis) vezes menor que o obtido pelas previsbes (tabela 8.20).

Essa grande diferenca entre os valores obtidos pelas previsdes e pelos

meétodos de medicao pode ter sido causada pelos parametros do solo que nao
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sao totalmente conhecidos e determinados. Ressaltando assim, a importancia

de realizar os métodos de monitoramento de recalques e de prova de carga.

9 CONSIDERACOES FINAIS

Este trabalho, que tem como objetivo verificar e comparar o
desempenho das fundacdes por medicbes e previsdes de recalque, apresenta
um estudo de caso realizado em um empreendimento residencial, composto de
dois blocos (1 e 2) de 22 pavimentos cada, localizado em Aguas Claras — DF.

Os estudos foram desenvolvidos a partir de atividades realizadas na
obra e em laboratério, a saber: medicdo de recalques dos prédios junto a
medicdo de cargas nha estrutura, ensaios de resisténcia e modulo de
elasticidade do concreto, prova de carga estatica e previsées de recalque pelos
meétodos de Poulos (1993) e Randolph (1994) .

A seguir serdo apresentadas as principais conclusbes obtidas bem
como recomendac¢des importantes na avaliacdo do desempenho de fundagdes.

Monitoramento de Recalque

Pode-se concluir com o presente estudo que o monitoramento de
recalques consiste em um ensaio simples e rapido, que auxilia nha prevencao
de patologias podendo evitar gastos e viabilizar projetos. Além disso, quando
realizado desde o inicio da construcdo é utilizado como um controle de
qualidade das fundacdes por meio da verificacdo do desempenho das
fundacdes.

Os resultados de recalque devem ser confidveis, pois os dados irdo
subsidiar o projetista, executor e/ou consultor da obra quanto ao desempenho
das fundacdes e em casos extremos a tomada de decisédo sobre a necessidade
de intervencdes (reaterros de cavas, escoramento da estrutura e reforcos de
fundacgbes), além de fornecer informacgBes importantes para futuros projetos.
Neste sentido, destaca-se a necessidade dos servicos serem acompanhados e
os resultados analisados por engenheiros, preferencialmente geotécnicos, e
executado por equipes qualificadas. Os equipamentos precisam ser calibrados

e a metodologia adequada a cada caso e de acordo com o prescrito em norma,
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de forma a evitar distorcdo dos resultados e avaliacbes equivocadas do
desempenho real do edificio.

Os pilares escolhidos para a instalacdo dos pinos devem ser
adequadamente escolhidos, de forma a representar a realidade da obra em
termos de cargas dos pilares, carregamento da obra durante a construcdo e
avaliacOes de distorcdo angular. Esta escolha deverd ser feita com anuéncia
dos projetistas de estrutura e de fundagcdes e em comum acordo com o
engenheiro da obra.

E importante ainda proteger o local de encaixe dos pinos nos pilares,
para ndo acumular sujeiras ao longo da obra, de forma a preserva-los.

Com relacao a metodologia adotada neste estudo pode-se concluir que
a mesma foi satisfatéria, em termos pinos e frequéncia das leituras de recalque
e da instalagdo do benchmark. Os instrumentos de andlise dos resultados se
mostraram eficazes, pois permitiram uma visualizacao rapida dos recalques e
de facil interpretacédo ao longo do tempo.

Os resultados se mostraram satisfatorios dentro das faixas limites
estabelecidas pelas bibliografias consagradas com valores pequenos de
recalque. Além disso, ndo foi evidenciada nenhuma distor¢cdo angular fora dos
limites.

Os maximos resultados de recalque, velocidade de recalque e de
distorcdo angular, ao longo do monitoramento dos blocos, foram da ordem de
4,355mm; 18,93um/dia e 1/2583 no Bloco 1 e de 5,300mm; 23,04um/dia e

1/1564 no Bloco 2, respectivamente.

Instrumentacado dos Pilares

A instrumentacdo de pilares € um tema de pesquisa ainda incipiente,
alguns autores citados neste trabalho, estudaram o assunto, mas no estado da
arte atual ainda n&do se tem conhecimento sobre a melhor e mais adequada
metodologia para realizagdo destas medicdes, tais como: instrumentos de
medicao (strain gauges, pinos/paquimetros), localizagdo da instrumentacéo nos
pilares (posi¢des dentro do pilar ou externa a ele), influéncias da sec¢éo do pilar,
tipologia do concreto, deformacgdes da estrutura, fluéncia, etc. A grande
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quantidade de variaveis envolvidas dificultam a obtencdo de dados exatos e
representativos que possam ser considerados nas analises.

A medida de carga em pilares deve ser realizada em paralelo com o
controle de recalque e, na escolha dos pilares, deve-se garantir que os pilares
instrumentados sejam também os mesmos do monitoramento de recalque.

Nesta pesquisa alguns pilares instrumentados Bloco 2 n&o coincidiram
com os pilares selecionados para instalagéo de pinos, devido a instrumentacao
dos pilares ter sido realizada apds o nivelamento da obra, quando os pinos de
recalque ja haviam sido instalados nos pilares.

Quanto aos resultados de medicdo de carga observou-se uma boa
tendéncia no aumento de cargas dos pilares, ao longo do acompanhamento da
obra. As medidas foram diretamente proporcionais ao carregamento da obra,
mas apresentou a média 58% acima da média de carga final fornecida pela
estrutura quando ainda estava em fase construtiva.

Alguns fatores podem ter influenciado nos resultados, a saber: modulo
de elasticidade do concreto simples calculado e medido em laboratério ndo
representar o concreto armado encontrado nos pilares, interpretacdo das
medidas obtidas (transformacdo de deformac&o em cargas) e a posicao dos
strain gauges nos pilares que podem néo estar adequadamente instalados para
medir a carga pontual. Neste caso, novos estudos precisam ser realizados,

para confirmacao desse acréscimo de carga medido.

Prova de Carga

Nos resultados de prova de carga os valores também se mostram
satisfatorios e coerentes, podendo obter o comportamento das estacas sob os
carregamentos verticais como subsidio para realizacao de projetos.

Pelas curvas de carga versus recalque foi possivel constatar os
distintos comportamentos das estacas, 0 que reproduziu a estratigrafia variada
local e a interacdo solo-estrutura.

Os ensaios foram realizados em estacas com 50 cm de didmetro e
profundidade de 15 e 13 m. No Bloco 1 obteve-se uma deformacéo de 1,500
mm na carga de trabalho da estaca (85 tf) e no Bloco 2 a deformacéo foi de
3,800 mm, carga de trabalho de 86 ftf.
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Anélise Comparativa

Na analise comparativa dos resultados pode-se observar que 0s
recalques medidos foram superiores aos obtidos nas provas de carga (carga de
trabalho da estaca), sendo em 50% no Bloco 1 e 3% no Bloco 2.

Ao se medir carga em pilares espera-se valores de recalque sempre
maiores quando comparados com recalqgue medidos em provas de carga
(elemento de fundacdo isolado). Esta influéncia se deve ao distinto
comportamento de grupo de estacas em relacéo a estaca isolada.

No caso do Bloco 2, a estaca recalcou muito mais na prova de carga
do que no Bloco 1, por isso os valores medidos de recalque estao proximos do
recalque da estaca. Este fato pode ter ocorrido devido a variabilidade
estratigréfica local (geologia local) e ao processo executivo da estaca ensaiada.
Mesmo assim, a estaca ensaiada no Bloco 2 teve comportamento satisfatorio,
dentro do previsto em projeto.

No geral, em termos de recalgues medidos, os valores sdo aceitaveis
em termos de distor¢cdo angular, e estdo dentro do esperado, tomando como
base as referéncias bibliograficas consagradas.

Com base nos resultados obtidos por meio das previsbes de carga
pelos métodos de Poulos (1993) e Randolph (1994) pode-se confirmar o
comportamento esperado do recalque no grupo de estacas ser superior ao
recalque obtido por uma estaca isolada.

Quando comparados os recalques previstos dos recalques medidos
observa-se uma grande diferenca nos valores. Isso pode ter ocorrido devido a
complexidade dos métodos de previsdo de recalques, os quais dependem dos
diversos parametros do solo que dependem da grande variabilidade
estatigrafica.

Por fim este trabalho apresenta uma contribuicdo na apresentacao de
metodologias e andlises de resultados de desempenho de fundagfes, bem
como as diversas vantagens de instrumentacdo de obras, durante a

construgcdo, como mais um controle de qualidade na prevencao de patologias.

86



9.1 Sugestao para pesquisas futuras

O estudo realizado pode servir de orientacao para trabalhos posteriores
na verificacdo da validade das analises ou até mesmo no incremento de
estudos para melhor afericdo de resultados e da verificacdo do desempenho
das fundacdes. Tais incrementos se dao na instrumentacdo de todos os
elementos estruturais, como vigas, lajes e pilares, para medi¢Oes de carga e
recalques, associado com o controle dos agentes externos, vento, variagdes de
temperatura, etc. Assim como, posterior retroanalise dos parametros do solo
com base nas previsdes de recalque e nos resultados obtidos por medigoes.

A analise da influéncia das construcfes vizinhas na interacdo solo-
estrutura e a demonstracdo de como se apresenta a variagcao dos esforcos nas
estruturas, também sdo sugestbes interessantes para a realizacdo de

pesquisas futuras.
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Anexo A - Recalque total e média de vel. de recalque no periodo At da 1%, 23, 32 e 4% medicdes

do Bloco 1.
Bloco 1
Data Data Data Data Data
At = 28 dias At = 70 dias At = 140 dias At = 230 dias
15/12/11  12/01/12  23/02/12 03/05/12  01/08/12
] iv. 12 Med. 22 b 2 Med. 2 b
% AL ed Med 32 Med 42 Med Vel. Vel. Vel. Vel.
z Rec. de Rec. de Rec. de Rec. de
Cota de Cota de Cota de Cota de Cota de Total Rec. Total Rec. Total Rec. Total Rec.
Ref.(mm) Refmm) Ref.(mm) Ref.(mm) Ref.(mm) (MM (um/ (mm)  (um/ (mm) (um/ (mm)  (um/
dia) dia) dia) dia)
P101 2532,355 2531,915 2531,095 2529,760 - 0,440 15,71 1,260 18,00 2,660 19,00 - -
P107 2504,940 2504,810 2503,810 2502,580 2501,745 0,130 4,64 1,130 16,14 2,520 18,00 3,195 13,89
P108 2492,490 2492,870 2491,760 2490,735 2490,505 0 3-80 - 0,730 10,43 1,755 12,54 1,985 8,63
P111 2460,285 2459,880 2458,845 2457,940 2457,465 0,405 14,46 1,440 20,57 2,460 17,57 2,820 12,26
P117 2660,600 2660,580 2660,140 2658,945 - 0,020 0,71 0,460 6,57 1,655 11,82 - -
P120 2469,710 2469,030 2468,150 2467,430 2466,460 0,680 24,29 1,560 22,29 2,415 17,25 3,250 14,13
P121 2761,750 2761,820 2760,235 2758,830 2758,070 0 (;70 - 1,515 21,64 2,920 20,86 3,680 16,00
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P125 2470,015 2469,720 2469,040 2467,500 2466,065 0,295 10,54 0,975 13,93 2,515 17,96 3,950 17,17
P130  2517,930 2517,990 2517,345 2516,910 2516,655 0,(;60 = 0,585 8,36 1,195 8,54 1,275 5,54
P132 2325,480 2325,880 2324,940 2325,620 2323,070 0'4;00 - 0,540 7,71 0,210 1,50 2,410 10,48
P133  2552,535 2551,670 2551,045 2550,635 2550,710 0,865 30,89 1,490 21,29 1,900 13,57 1,825 7,93
P134  2600,235 2600,315 2598,690 2598,930 2597,170 0,(;80 - 1,545 22,07 1,655 11,82 3,065 13,33
P137  2548,955 2548,050 2546,960 2546,165 2544,600 0,905 32,32 1,995 28,50 2,790 19,93 4355 18,93
P138 2459,670 2459,830 2458,205 2457,415 2456,545 0,1_60 - 1,465 20,93 2,255 16,11 3,125 13,59
P139  2520,110 2519,865 2518,155 2518,350 2516,390 0,245 8,75 1,955 27,93 2,110 15,07 3,720 16,17

Anexo B - Recalque total e média de vel. de recalque no periodo At da 123, 22, 32 e 42 medicdes

do Bloco 2.
Bloco 2
Data Data Data Data Data
Tt = 28 dias Tt =70 dias Tt = 140 dias Tt = 230 dias
15/12/11 12/01/12  23/02/12 03/05/12 01/08/12
@
o i a a a a
E Niv. 12 Med. 22 Med. 32 Med. 42 Med. Vel. Vel. Vel. Vel.
a Rec. de Rec. de Rec. de Rec. de
Cota de Cota de Cota de Cota de Cotade  Total Rec. Total Rec. Total Rec. Total Rec.
Ref. Ref. Ref. Ref. Ref. (mm) (gm/ (mm) (am/ (mm) (gm/ (mm)  (pm/
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) dia) dia) dia) dia)
P209 2574,555 2572,530 2570,510 2568,905 2569,655 2,025 72,32 4,045 57,79 5,650 40,36 4,890 21,26
P212 2497,735 2495,510 2493,950 2493,170 2493,695 2,225 79,46 3,785 54,07 4,565 32,61 4,040 17,57
P218 2680,600 2679,040 2676,860 2677,180 2676,540 1,560 55,71 3,740 53,43 3,420 24,43 4,060 17,65
P223 2478,780 2478,405 2476,140 2474,610 2475,045 0,375 13,39 2,640 37,71 4,170 29,79 3,735 16,24
P225  2530,370  2529,925  2528,160  2527,405  2525,895 0,445 1589 2,210 31,57 2,965 21,18 4,475 19,46
P226 2611,480 2609,810 2609,650 2607,620 2606,180 1,670 59,64 1,830 26,14 3,860 27,57 5,300 23,04
P233 2551,475 2550,555 2550,355 2548,445 2546,980 0,920 32,86 1,120 16,00 3,030 21,64 4,495 19,54
P234 2563,640 2562,325 2560,445 2558,830 2559,080 1,315 46,96 3,195 45,64 4,810 34,36 4,560 19,83
P235 2558,510 2558,270 2558,000 2556,900 2555,550 0,240 8,57 0,510 7,29 1,610 11,50 2,960 12,87
P237 2575,000 2575,340 2573,640 2573,350 2572,540 0 ?:40 - 1,360 19,43 1,650 11,79 2,460 10,70
P238 2548,425 2547,750 2545,760 2545,630 2545,930 0,675 24,11 2,665 38,07 2,795 19,96 2,495 10,85
P240 2472,270 2470,650 2468,860 2467,515 - 1,620 57,86 3,410 48,71 4,755 33,96 - -
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Anexo C - Dados do ensaio.

Dados Preliminares e Resisténcias a Compresséao

Diametro
CP Carga (Kgf) Tensao (MPa) Valores Adotados
(mm)
R1 22,920 100,82 28,72 Fc(MPa): 28,55
R2 22,090 101,20 27,48 0,3.fc: 8,56
R4 23,245 100,30 29,43
Anexo D - Resultados do ensaio do corpo de prova 1.
) o Modulo Carga de
CP M1 Leitura (mm) € Média €
GPa ruptura (Kgf)
Tensdo Exten. Exten.
Exten. 01 Exten. 02 33,583 21,640
(MPa) 01 02 0,000E+00
0 0,252 0,583 0,000E+00  0,000E+00 Tenséo
ruptura D (mm)
0,5 0,254 0,582 2,000E-05 1,000E-05 1,500E-05
(MPa)
8,56 0,287 0,599 3,500E-04 2,700E-04 2,550E-04 26,85 101,30
Anexo E - Resultados do ensaio do corpo de prova 2.
i o Modulo Carga de
CP M2 Leitura (mm) € Média ¢
GPa ruptura (Kgf)
Tensdo  Exten. Exten.
Exten. 01 Exten. 02 31,608 21,440
(MPa) 01 02 0,000E+00
0 0,222 0,524 0,000E+00  0,000E+00 Tensao
ruptura D (mm)
0,5 0,224 0,523 2,000E-05 1,000E-05 1,500E-05
(MPa)
8,56 0,249 0,497 3,700E-04 2,700E-04 2,700E-04 26,89 100,75
Anexo F - Resultados do ensaio do corpo de prova 3.
_ . Médulo Cargade
CP M3 Leitura (mm) € Média ¢
GPa ruptura (Kgf)
Tensdo Exten. Exten.
Exten. 01 Exten. 02 30,415 24,250
(MPa) 01 02 0,000E+00
0 0,179 0,543 0,000E+00  0,000E+00 Tenséao
ruptura D (mm)
0,5 0,180 0,542 1,000E-05 1,000E-05 1,000E-05
(MPa)
8,56 0,210 0,519 3,100E-04 2,400E-04 2,750E-04 31,00 99,80
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