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RESUMO
O presente trabalho trata da verificacdo da cortina de estaca-prancha, que seria
utilizada numa obra de contencdo maritima em 1992, quando foi realizado um
Projeto de Engenharia visando ampliar a area de armazenamento Gtil do terminal de
Contéineres do Porto de Rio Grande — RS. Com base nos estudos realizados para a
definicAo do novo layout do cais, assim como, levantamento dos parametros
técnicos necessarios (geotécnicos e estruturais), pode-se dar inicio a analise do
comportamento das estacas-pranchas (pré-moldadas e protendidas) que seriam
utilizadas para conter o aterro do retroporto. Na época o projeto de execu¢do da
obra foi realizado através de métodos convencionais de empuxo de terra e auxilio de
um software estrutural. Hoje com a disponibilidade de métodos mais modernos de
calculo e analise para estes tipos de obra € proposto uma verificacao e avaliacdo da
estrutura através do método dos elementos finitos (MEF). Tais verificacbes se
mostram viaveis, pois com o surgimento de programas de computadores capazes de
realizar estas analises, a possibilidade de obter resultados mais rapidos e
possivelmente mais confidveis € interessante. Além disso, é uma forma de
validacdo do MEF por meio de uma comparacdo, para verificar se as analises

realizadas na época foram arrojadas ou conservadoras.

Palavra-chave: método dos elementos finitos (MEF), protenséo, estaca-prancha.
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1. Introducao

O primeiro registro de constru¢do de uma obra de contencdo maritima, uma barreira
maritima, pode-se dizer que data do final do século XVIII e inicio do século XIX, onde foi
construida uma simples estrutura de pedra na base do penhasco, para conter o avanco do
mar sobre este, na Inglaterra. Com o tempo 0 mar comegou a subir por sobre o penhasco e
0s comissérios da cidade construiram uma barreira similar ao longo do mesmo penhasco
em 1809, aumentando a construcao anterior.

Nos dias de hoje, com 0 aumento da concentragédo da populacdo em grandes centros
urbanos, se torna necessario a utilizacdo de obras de contencdo, visto que algumas cidades
contém terrenos montanhosos que estdo sendo utilizados para moradia, com construcfes
muitas vezes precarias, como aquelas encontradas em favelas. Com o passar do tempo e o
advenho de chuvas fortes, as encostas escavadas para construcdo ou sujeita a esforcgos,
comecam a ceder.

Outras construcdes que podem ser relacionadas sdo estacionamentos ou outras
galerias subterraneas, para aproveitamento de espaco, precisando assim de uma obra de
contencdo. Em obras maritimas, como um cais por exemplo, também é necessario
construcao de estruturas de contencgao.

O uso frequente de programas de computador vem facilitando os calculos e
dimensionamento de estruturas de contencdo e seus instrumentos a serem utilizados nas

obras, trazendo como vantagem a grande aproximacdo a um modelo real.

1.1 Objetivo

O projeto anterior, realizado em 1992, empregou as formas convencionais de célculo
de pressbes de solo com o auxilio de um software estrutural, assim sendo, os calculos dos
empuxos atuante na estaca se deu de forma convencional e os diagramas de momento
fletor e esforco cortante foram conseguidos por meio do software estrutural.

O objetivo deste trabalho é mostrar a viabilidade da analise numérica via Método dos
Elementos Finitos (MEF) em projetos de engenharia, buscando analisar o problema
geotécnico tensdo-deformacédo. Foi utilizado o software PLAXIS para as analises.

Além disso, as normas técnicas utilizadas no projeto anterior tém hoje novas
versdes, com mudancas significativas, o que torna relevante a aplicacdo e verificacdo
destas mudancas neste trabalho, pois seréo alcancados resultados diferentes, possibilitando

que seja realizada uma comparagao.




2. Revisao Bibliografica
Os assuntos discutidos na revisdo bibliografica sdo aqueles que ddao embasamento
ao projeto, procurando explicitar de maneira clara, porém resumida. Ou seja, disserta sobre
assuntos contidos neste projeto, em virtude de sua importancia no entendimento e solucao

dos problemas presentes.

2.1 Mecanica dos Solos

Mecanica é a ciéncia que estuda os movimentos e as forcas que o causam. Na
Engenharia Civil o conhecimento do comportamento do solo é de vital importancia, visto que
todas as obras séo assentadas sobre algum tipo de solo. A Mecéanica dos Solos é a ciéncia
gue estuda o comportamento dos solos quando h4 tensbes aplicadas ou aliviadas, ou ainda
guando ha escoamento de agua pelos vazios do solo (Pinto, 2000).

Foram realizados trabalhos durantes anos que se tornaram marcantes sobre o
comportamento dos solos, como Coulomb, 1773, Rankine, 1856, Darcy, 1856 e Terzaghi,
1936. Este ultimo percebeu que ndo bastava utilizar teorias aplicadas em laboratério, sobre
certos tipos de amostra de solo, de forma homogénea, se 0 solo esta disposto na natureza
de forma heterogénea, tomando assim comportamento complicado para ser explicado por
certas teorias, que eram simplificadas a um material homogéneo. Sendo assim Terzagui
realizou alguns trabalhos e conseguiu trazer conhecimento do comportamento deste tipo de
material, de forma heterogénea. Por este fator, Karl Terzagui é considerado o fundador da
Mecénica dos Solos.

Aplicagbes da mecéanica dos solos podem ser variadas, como: fundagdes, obras
subterraneas, estruturas de contencdo, projeto de pavimentos, escavacdes, aterros e
barragens. De uma forma mais geral, a mecanica dos solos faz parte de um ramo da
engenharia que liga todos o0s outros campos relacionados, a geotecnia.

A geotecnia pode ser considerada como a juncao da mecanica dos solos, da engenharia de
fundacdes, da mecanica das rochas, da geologia de engenharia e mais recentemente da
geotecnia ambiental (Machado et al, 2003). Este ramo vem se desenvolvendo muito nos
ultimos anos, dentro da engenharia, gracas a aplicacdo de métodos numéricos, capazes de
simular com precisdo, o0 comportamento de um material, seja ele solo ou rocha, para isto se

utiliza modelos matematicos.

2.2 Empuxo de Terra
Quando se realiza uma obra de contencdo é necessario determinar o valor do
empuxo que o macico de solo irA causar na estrutura utilizada para assim conseguir

dimensiona-la. As teorias utilizadas para determinacdo do empuxo sdo todas baseadas em




simplificacdes, ou seja, as hipéteses adotadas simplificam a estrutura real visando buscar
formas de aplicacdo das formulacdes desenvolvidas.

As teorias classicas sobre empuxo de terra foram formuladas por Coulomb (1773) e
Rankine (1856), tendo sido desenvolvidas por Poncelet, Culmann, Rebhann, Krey e, mais
modernamente, estudadas e criticadas por Caquot, Ohde, Terzaghi, Brinch Hansen e outros
autores (Caputo, 1975).

O valor do empuxo, tanto de terra quanto de agua, assim como a distribuicdo das
tensdes ao longo da altura da estrutura de contencéo, depende da interacdo solo-estrutura
durante todas as fases da obra. O empuxo atuante sobre o elemento estrutural provoca
deslocamentos horizontais que, por sua vez, alteram o valor e a distribuicdo do empuxo, ao
longo das fases construtivas da obra e até mesmo durante sua vida util (Magalhaes, 2003).
Assim, quando se realiza um corte em um solo existe uma tendéncia deste se deslocar
horizontalmente para o lado onde houve alivio de tensdes. Isto ocorre, pois o solo busca,
por natureza, uma maneira de retornar ao estado de repouso, estavel, sem empuxo ativo ou
passivo, ou seja, sem mais deslocamentos. Desta forma, para conter tais deslocamentos,
sao realizadas obras de contencdes. As pressdes que 0 solo exerce sobre outras estruturas
e materiais com ele em contato € chamado de empuxo de terra. Desta forma podem ser
definidas trés situacdes: estado repouso, estado ativo e estado passivo. A Figura 2.1a
mostra uma estaca cravada num solo qualquer, representado o estado de repouso. Na
Figura 2b foi realizado um corte no lado esquerdo da estaca, gerando assim um estado ativo

e a Figura 2c mostra um escoramento de uma vala, representando o estado passivo.

8ha Shp 8hp
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Figura 2.1 — Trés situacdes num solo: (a) estado de repouso, (b) estado ativo e (c) estado

passivo.

2.2.1  Coeficientes de Empuxo

Os empuxos laterais de solo sobre uma estrutura de contencao sao calculados por
intermédio de um coeficiente, o qual € multiplicado pelo valor da tensao vertical efetiva

naquele ponto. O valor deste coeficiente ird depender do solo e ou do processo de interacao




solo/estrutura, ou seja, dos movimentos relativos entre a estrutura de contencdo e o solo.
Estes coeficientes sdo denominados de coeficientes de empuxo do solo e a depender da
direcdo do movimento lateral imposto pela estrutura de contencgéo, estes sdo denominados
de coeficiente de empuxo ativo (K,) ou passivo (K,). No caso do solo nédo apresentar
deslocamentos laterais, o coeficiente de empuxo é denominado de coeficiente de empuxo
em repouso do solo (Kg). As tensdes efetivas verticais e horizontais do solo (neste caso) sdo
calculadas utilizando as eq. 2.1 e 2.2 abaixo:

o', =yh (2.1)
o, =K,o', (2.2)
Onde,

o', — tensao efetiva horizontal do solo;
Ko— coeficiente de empuxo em repouso do solo;
o'y — tensdao efetiva vertical do solo;

h — altura de solo até onde se quer calcular a tensédo vertical.

Considerando o solo como um material elastico, linear e isotrépico, em uma condicao
de compressdo confinada, o coeficiente de empuxo em repouso do solo é dado pela
equacéao (Eq. 2.3).

%
1-v
Onde,

Ko— coeficiente de empuxo em repouso do solo;

K, = (2.3)

v — coeficiente de Poisson;

Por meios experimentais também é possivel determinar o valor de Ky, ho campo ou
em laborat6rio através de aparelhos como pressibmetro ou ensaios. Algumas outras formas
de determinacdo do K, sao por relagbes empiricas, formuladas por Jaky (1948)(Eq. 2.4) e
estudadas e desenvolvidas por Brooker e Ireland (1965), Alpan (1967) e Wroth (1975),
sendo feitas consideragdes como argilas normalmente adensadas e pré-adensadas.

Ko =1-sen¢ (2.4)

Onde,

Ko — coeficiente de empuxo em repouso;

@ — angulo de atrito efetivo do solo;

O valor de Ko depende do solo e pode variar bastante. A tabela 2.1 mostra alguns valores

tipicos de K, de alguns tipos de solos.




Tabela 2.1 — Valores de K, (composta a partir de Bernatzik, 1947; Bishop, 1957,
1958; Simons, 1958; Terzaghi e Peck, 1967).

TIPO DE SOLO LL LP IP  ATIVIDADE Ko
Areia Compacta (e=0,60) - - - - 0,49
Areia Média (e=0,70) - - - - 0,52
Areia Fofa (€=0,88) - - - - 0,64
Areia Fofa Saturada - - - - 0,46
Areia Compacta Saturada - - - - 0,36
Argila Residual de média plasticidade - - 9,3 0,44 0,42
Argila Residual de alta plasticidade - - 31 1,55 0,66
Argila Mole, Orgéancia, Inderfomada 74 28 45 1,2 0,57
Argila Marinha, Indeformada 37 21 16 0,21 0,48
Argila Sensivel 34 24 10 0,18 0,52
Argilas - - - - 0,60 a 0,80
Areias ndo Compactadas
(Fofas ou Compactas) - 04020,50
Areias Compactadas por Camadas - - - - 0,8

Considerando um elemento infinitesimal P (Figura 2.2a) em repouso (K,) com a’,
constante, suas tensdes iniciais sdo tomadas de maneira a conseguir plotar o grafico, o
circulo de Mohr (Figura 2.2b). Pelo circulo pode-se notar as afirmacdes seguintes:

- Se 0’1, decresce, passa a estar no estado ativo;
- Se a'r, cresce e ultrapassa o valor de @'y, entra no estado passivo;

Pode-se perceber que existe uma faixa de deslocamento que o solo ainda se
mantém em repouso e, se 0 deslocamento continuar, chega a um valor maximo ativo e
passivo, acontecendo a ruptura, ou seja, tem-se a seguinte inequagao:

Ka < Ko <K, (2.5)

De posse dos valores das tensfes efetivas de cada estado, podem ser tirado o valor

dos coeficientes de empuxo ativo e passivo.
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Figura 2.2 — Tensdes atuantes: (a) solo em repouso e (b) representacdo através de circulo

de Mohr dos trés estados do solo.

2.3 Estaca Prancha (sheet piles)

As estacas-prancha sao perfis de madeira, concreto armado, protendido ou
metalicas, que se cravam no terreno, formando por justaposicdo as cortinas, planas ou
curvas, destinadas a servir como obras de contencéo de 4gua, de terra ou ambos.

As estacas-prancha de concreto armado ou protendido sdo estacas pré-moldadas,
bastante resistentes, mas de dificil cravacdo. Os perfis sdo dotados de encaixes na sua
extremidade, de modo que a parede de contencdo é obtida pela cravacdo sucessiva de
perfis encaixados uns aos outros, formando uma parede continua.

As cortinas se diferem estruturalmente dos muros de peso por serem mais flexiveis e
terem peso préprio desprezivel em face das demais forgas atuantes. Baseadas em seu tipo
estrutural e esquema de carregamento, as cortinas classificam-se em dois grupos principais:
cortinas em balanco e cortinas ancoradas/apoiadas (Machado et al, 2003). As cortinas
ancoradas podem ser subdividas em cortinas de extremidade livre ou de extremidade fixa,
de acordo com a profundidade cravada da estaca prancha no solo, resultando esta
diversidade, em diferentes métodos de calculo.

2.4 Estabilidade de Cortinas de Estaca Prancha

Para o célculo analitico das cortinas admitem-se geralmente as seguintes hipéteses
simplificadoras:
- distribuicdo das pressdes ativas e passivas, similar as teorias classicas de distribuicao de
empuxo do solo sobre estruturas de contencao;
- angulo de atrito entre o solo-cortina é considerado nulo;

- flexibilidade da cortina rigida.




2.4.1  Cortinas Sem Ancoragem

As estacas sdo cravadas até uma profundidade no terreno, abaixo do nivel da
escavacao, de modo que sejam capazes de suportar em balanco, os esforcos provenientes
do empuxo de terra, sem qualquer tipo de apoio acima do nivel da escavacdo. Tal método
s6 é valido para alturas moderadas de escoramento.

E necessario existir uma ficha (f) minima, que é a profundidade de estaca cravada,
para se obter o equilibrio da cortina, e esta € definida como sendo o comprimento minimo de
embutimento da cortina no solo abaixo do fundo da escavagéo que garante o equilibrio com
uma margem de seguranca adequada.

A estabilidade de uma cortina de estaca prancha sem ancoragem ou em balanco é
somente devido a resisténcia passiva desenvolvida abaixo da superficie do terreno e do
mesmo lado da escavagdo. O modo de ruptura é por rotagcdo no entorno do ponto O,
conforme mostra a Figura 2.3a. Por causa desta rotacdo no ponto O, a parte abaixo deste
mobiliza um empuxo passivo (E,;) do lado ndo escavado e a parte acima do ponto O,
mobiliza um empuxo passivo do lado escavado, como pode ser visto na Figura 2.3b. Para
projetos é adotada uma simplificacdo (Figura 2.3c), assumindo que a resisténcia passiva
(Ep2) abaixo do ponto O € representada por uma forga concentrada agindo sobre este
mesmo ponto, ou seja, na profundidade f abaixo da superficie do terreno, do lado da
escavacdo. O comprimento da ficha é determinado fazendo somatério dos momentos no

ponto O igual a zero (Eq. 2.6). Desta forma terem-se, para um solo ndo coesivo:

f h+ f
ZMO =0 Eplg = Ea( 3 j (2.6)
Substituindo os valores de E, e Ey; na Eq. 2.6, tem-se:
%kpyfzézékay(h+f)2 - kpf3—ka(h+f)3:O (2.7)
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Figura 2.3 — Cortina de estaca-prancha sem ancoragem — solo ndo coesivo (Machado et al,
2003)

O comprimento tedrico da ficha (f) é obtido resolvendo a Eq. 2.7, que € uma equagéo
do 3° grau. A favor da seguranca, aconselha-se adotar o valor final da ficha acrescido de
20%.

Caso o solo a ser contido apresente coesdo e angulo de atrito, isto conduz a um
diagrama de press@es como o apresentado na Figura 2.4.
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Figura 2.4 — Cortina de estaca-prancha sem aconragem — solo com coesao e angulo de
atrito (Machado et al, 2003).

Os empuxos atuantes sdo calculados baseado nas teorias classicas de empuxo. No
caso de existir nivel d’agua, é importante ressaltar que 0 empuxo proveniente desta pressao
neutra é desconsiderado no caso em que o nivel freatico estiver no mesmo nivel nos dois

lados da cortina. Caso contrario, deve ser considerado.




2.4.2 Cortinas Ancoradas ou Atirantadas

As cortinas atirantadas se destacam como obras de grande eficacia, versatilidade e
seguranca. As estacas sdo ancoradas no substrato resistente do macico através de tirantes
ou apoiados com estroncas.

A utilizacdo de ancoragens permite uma reducdo das deformacbes laterais, dos
momentos solicitantes e da profundidade de cravacao da estaca. Pode ser utilizado uma ou
mais linhas de tirantes. De uma maneira geral, as estacas prancha sao cravadas no solo até
a profundidade fixada em projeto e em seguida procede-se a escavacdo em estagios,
guando vao sendo colocados os elementos de suporte adicionais (estroncas, tirantes, etc)
(MACHADO et al, 2003).

Neste caso, o esforco decorrente do empuxo de terra é suportado tanto pelo
embutimento da estaca abaixo do nivel da escavacao (ficha), como no caso anterior, quanto
através de niveis de ancoragem acima da escavagao.

Existem dois métodos classicos de calculo de cortinas ancoradas: cortinas de
extremidade livre ou de extremidade fixa (engastada).

a) Cortinas de Extremidade Livre

A simplificacdo adotada para o calculo destas estacas corresponde a tratar a estaca
como vigas com dois apoios, sendo um na ancoragem (T) e 0 outro a reacdo causada pelo
solo abaixo da ficha. Nesse método de analise é assumido que a profundidade de
embutimento da estaca, abaixo do nivel da escavacao, € insuficiente para produzir a fixacdo
da mesma. Dessa forma, a estaca é livre para girar na parte inferior e o diagrama de
momento obtido tem a forma apresentada na Figura 2.5b.

O modo de ruptura é por rotacdo em torno do ponto de aplicacdo da ancoragem (T) e

em projetos € essencial assegurar um fator de seguranca.
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Figura 2.5 — Cortina de estaca-prancha ancorada — extremidade livre (Machado et al, 2003).

A profundidade de embutimento da estaca, ou seja, a ficha, é determinada fazendo o

somatdrio dos momentos, em relacdo ao ponto de aplicagcdo da ancoragem igual a zero.
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Assim, para um solo ndo coesivo, tem-se:
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(2.8)

Apébs encontrar o valor da ficha, a forca no tirante pode ser calculada pelo somatério

algébrico das forcas horizontais, que deve ser igual a zero, como mostra a Eq. 2.9:

2F, =0
Onde,

T é o esforco resultante no tirante/ancoragem;

E, € o valor do empuxo passivo;

T+E,+E, =0

E. é o valor do empuxo ativo;

E recomendado também neste caso acrescer o valor da ficha calculado de 20%.

b) Cortinas de Extremidade Fixa
Segundo Machado (2003), este método de analise é utilizado quando a parte

(2.9)

cravada da cortina € suficiente para considera-la engastada no terreno. Para efeito de

calculo, considera-se a estaca apoiada no tirante (ponto T) e engastada na extremidade

inferior, mais especificamente no ponto a (Figura 2.6a).
considerada pela parte abaixo deste mesmo ponto. Para tanto, € preciso que 0s pontos a e
T sejam o mais rigidos possiveis. Na pratica, isto € conseguido por meio de uma ancoragem

A reacdo (R) no ponto a é
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adequada, fazendo com que as pressodes ativas sejam iguais as pressdes passivas no ponto
a (P, = P,). Desta forma, obtém-se o valor de x:
X = __pb (2.10)
vk, —k.)
Onde,
x € a profundidade cravada no solo acima do ponto a;
pb é o esforco resultante no ponto onde comeca a cravacao no solo;
y é 0 peso especifico do solo;
K, € 0 coeficiente de empuxo passivo;

ks € 0 coeficiente de empuxo ativo.
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Figura 2.6 — Cortina de estaca-prancha ancorada — extremidade fixa (Machado et al, 2003).

Ainda segundo Machado (2003), os empuxos abaixo do ponto a, referente ao trecho
y, ndo podem ser obtidos, uma vez que y € uma incégnita (Figura 2.6). Assim adota-se
uma simplificagdo, a qual consiste em admitir a existéncia de uma forga resultante R, na
linha do apoio a, que equilibre o sistema, (empuxos passivos e ativos no trecho oa). A forca
R atua no centro de rotacdo a, ndo influindo, portanto, no equilibrio de momentos. Dessa
forma, tomando-se somatdério dos momentos em relacdo ao ponto de aplicacdo de R igual a
zero, obtém-se o esforco no tirante (T). Em seguida, fazendo-se equilibrio das forcas
horizontais, encontra-se o valor de R, conforme mostra a Eq. 2.11.
T+R+2E, =2E, (2.12)
T é o esforco resultante no tirante/ancoragem;
R é o esfor¢o resultante no ponto a;
E, é o valor do empuxo passivo;

E. é o valor do empuxo ativo;
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A estabilidade do ponto a se d& pelo valor da profundidade de cravagéo y, o qual
pode ser determinado pela Eqg. 2.12, qué obtida tomando-se somatério dos momentos
devido a forca R e aos empuxos passivos e ativos no trecho oa.

6R
= |- 2.12
YTk, -k (212

Onde,

y é a profundidade cravada no solo abaixo do ponto a;
R é o esfor¢o resultante no ponto a;

y € 0 peso especifico do solo;

K, € 0 coeficiente de empuxo passivo;

ks € 0 coeficiente de empuxo ativo.

O comprimento da ficha é dado pela Eq. 2.13. E conveniente aumentar este valor de
20 a 40%. Como pode ser visto na Figura 2.6, o valor da ficha (f) é:
f=x+y (2.13)
Onde,

f é a altura de estaca embutida no solo.

2.5 Concreto Protendido

A protensdo é um artificio que consiste em introduzir numa estrutura um estado
prévio de tens@es capaz de melhorar sua resisténcia ou seu comportamento, sob diversas
condicdes de carga (Pfeil, 1988).

O concreto resiste bem a compressao, mas pouco a tracdo. Sendo sua resisténcia a
tracdo cerca de 10% da resisténcia a compressao, esta € desprezada nos calculos de
dimensionamento. Dai surge o principio do concreto armado, no qual séo inseridas barras
de aco ao concreto, e como 0 ago tem alta resisténcia a compressdo e tracdo, este se
encarrega de suportar os esfor¢cos de tracdo, trabalhando em conjunto com o concreto. A
combinacédo concreto-acgo € possivel fisicamente, pois:

- 0 concreto adere bem a superficie do aco e esta aderéncia mutua obriga os dois materiais
a trabalharem simultaneamente sob ac&o de uma carga;

- 0 concreto e 0 a¢o tém aproximadamente o mesmo coeficiente de dilatacéo térmica;

- 0 concreto protege 0 ago contra corroséo.

No caso da protensdo, consiste em introduzir esforcos que anulem ou diminuam
drasticamente as tensdes de tracdo do concreto, de modo a eliminar a abertura das fissuras

como condicdo determinante do dimensionamento da viga, desta forma, desloca a faixa de
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trabalho do concreto para o ambito das compressfes, onde o concreto € mais resistente.
Pode-se utilizar também acos de alta resisténcia, proporcionando assim o trabalho com
tensdes elevadas, deixando compativel no mesmo nivel o trabalho a compressao, pelo
concreto, e a tragéo, pelo aco.

Segundo Pfeil (1998), a resisténcia a ruptura das vigas de concreto armado e
protendido obedece aos mesmos principios fisicos, considerando-se, entretanto, que as
armaduras protendidas atinjam, na ruptura, tensdes mais elevadas que as armaduras nao
protendidas. Quanto ao comportamento em servico, € necessario considerar duas
categorias de comportamento:

1.2 categoria — Nas vigas com esforcos de protensdo relativamente elevados, a
probabilidade de fissuracdo, sob cargas em servico, € muito pequena, pois as tensdes
prévias de compressado no concreto anulam as tensdes de tracdo provocadas pelas cargas.
Nesse caso, a analise do comportamento em servi¢o pode ser feita admitindo-se as secbes
de concreto como homogéneas (ndo fissuradas). Usa-se entdo o Estado Limite de
Fissuracdo neste tipo de calculo.

2.2 categoria — Nas vigas com esforcos de protensdo pequenos ou nulos, as tensdes
de tragcdo no concreto, sob cargas em servico, sdo muito elevadas. Admite-se, entéo, que o
concreto tracionado fissura, desprezando-se, na analise, as tensfes de tracdo no concreto.
Nesse caso, ha necessidade de limitar as aberturas das fissuras, por razdes estéticas, e
ainda para garantir a protecao quimica do concreto contra corrosao das armaduras.

O fato de introduzir esfor¢os, na protensdo, acarreta certos tipos de perdas. Os
esforcos sdo comumente inseridos quando o concreto ainda ndo estd com sua resisténcia
méaxima, ou seja, quando tem uma resisténcia capaz de suportar os esfor¢cos aplicados.
Com isso, h& perdas imediatas ou iniciais, logo apds que os cabos sdo amarrados a
estrutura, e perdas que progridem com o tempo, por retracdo e fluéncia do concreto e
relaxacdo dos cabos de aco protendido. Os célculos das perdas de protensdo e
dimensionamento da estaca realizados neste trabalho foram segundo a norma (NBR

6118/2003), em todo seu contetdo de protenséo.

2.6 Método dos Elementos Finitos

O Método dos Elementos Finitos (MEF) teve suas origens na analise estrutural. Com
o surgimento dos primeiros computadores digitais no inicio da década de 50, os métodos
matriciais para a analise estrutural tiveram um grande desenvolvimento. As primeiras
aplicacbes envolviam apenas estruturas reticuladas, mas a crescente demanda por

estruturas mais leves, tais como as encontradas na industria aeronautica, conduziu ao
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desenvolvimento de métodos numéricos que pudessem ser utilizados nas analises de
problemas mais complexos (Ribeiro, 2004).

Os engenheiros sempre buscaram ferramentas capazes de simular de maneira mais
proxima ao real, movimentos realizados por materiais diversos, causados tanto de maneira
natural como por forcas externas. O MEF segue os principios da Mecéanica do Continuo,
ganhou grande utilizacdo na mecanica dos fluidos e em outras areas da engenharia, como
geotecnia e estrutura, se consolidadndo como um método mais geral de solucao de
equacles diferenciais. Sua crescente utilizacdo em problemas de engenharia tem trazido
resultados cada vez mais expressivos. Em virtude disto sua aplicacdo vem aumentando e
tornando cada vez mais eficaz em analises dos problemas.

Primeiramente em analises computacionais com métodos numéricos é necessario
identificar quais as necessidades e fatores que influenciam o problema, tais como condicbes
de contorno, varidveis dependentes e independentes, para assim poder obter um modelo
matematico. O modelo mateméatico deve ser bem definido para que se possa obter

resultados reais e consistentes.
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3. Verificagcdo ao Dimensionamento da Estaca-Prancha

Como descrito na memdaria de calculo do projeto anterior:

“Dando prosseguimento a andlise da infraestrutura que foi iniciada no documento
389A-01-12-MC2, apresentamos neste volume o calculo da cortina em estacas-prancha
situada a retaguarda do Cais do Terminal de Contéineres do Porto do Rio Grande, RS.

A cortina, que tem por objetivo conter o aterro do retroporto cuja area € destinada a
movimentacdo e estocagem de contéineres, sera executada em elementos pré-moldados
com armadura longitudinal protendida.

Pelo perfil longitudinal ao longo do plano médio da cortina, estabelecemos no nosso
projeto um comprimento Unico de 18,50m para o pré-moldado e admitimos para o nivel de
assentamento do pé da estaca-prancha a cota -15,00m.

Para o calculo dos empuxos a sobrecarga atuante no péatio do retroporto sera
considerada de 40,0kN/m?, de acordo com o documento ‘Critério e Parametros de Projeto”.

CAIS E)XiSTENTE cals B CousSTRUR.

=5 .54 =

Firgura 3.1 — Perfil longitudinal do terreno no plano médio das estacas-prancha

Sendo assim, 0os modelos apresentados neste trabalho procuram seguir aqueles
encontrados na memoria de célculo utilizada em 1993 para o projeto realizado. Além de ser
feita uma verificacdo dos calculos realizados procura-se utilizar o documento para efeito de
comparacdo com o0s resultados obtidos via Método dos Elementos Finitos (MEF), que é
utilizado.

Os célculos contidos neste projeto foram feitos com o auxilio de planilhas eletrénicas,
0 que trouxe uma simplificacdo muito grande nas correcdes dos resultados. Desta forma se

tornou agil e menos trabalhoso conseguir chegar a um resultado consistente.




3.1 Softwares Utilizados

No projeto anterior, o primeiro passo foi o célculo dos empuxos atuantes na cortina
de estaca-prancha. Os empuxos foram calculados de forma convencional, pela teoria de
Coulomb e, a partir destes empuxos, pdde ser conseguido os diagramas de momento fletor
e esforco cortante através da utilizacdo de um software estrutural bastante similar ao SALT
(UFRJ), onde tiveram que ser feitas algumas consideracfes. Tais consideracdes sdo
baseadas tanto nas teorias de dimensionamento de cortinas de estaca-prancha, como nas
de aplicacbes de cargas em estruturas. Como os empuxos atuantes foram longitudinais, a
estaca podde ser considerada como uma viga, onde 0S momentos seriam as cargas
distribuidas de forma vertical, podendo assim ser aplicado ao software estrutural.

No presente trabalho, foi utilizado o software PLAXIS, que é um programa de
elementos finitos especifico para andlises de deformacdes e estabilidade de obras
geotécnicas. Este programa comecou a ser desenvolvido em 1987 na Universidade Técnica
de Delf (Holanda), e desde entdo tem sido atualizado de forma a torna-lo apropriado para
resolucdo dos mais variados problemas envolvendo obras geotécnicas. Baseado nas leic
constitutivas e na teoria do continuo, o solo é considerado como um material continuo € cuin
critério de ruptura de Mohr Coulomb. As principais vantagens que justificam a opcdo por
este software estd no fato de que pode ser inserido um modelo matematico capaz de
representar adequadamente as camadas do solo, estruturas, estagios construtivos, cargas e
condicbes de contorno. Outra vantagem € que estruturas esbeltas, como estacas, podem
ser modeladas utilizando elementos estruturais de placa/viga, permitindo a deflexdo em uma
viga ou estaca devido ao cisalhamento e flexao.

Depois de definido o modelo matematico, a malha de elementos finitos é gerada
automaticamente, com elementos triangulares de 6 a 15 nés, tendo opcdes que possibilitam
o refinamento global e local, como pode ser visto na Figura 3.2b. Neste trabalho foram
utilizados elementos de 15 nés.
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Firgura 3.2 — Modelo matemético em fase definitiva: (a) projeto original e (b) PLAXIS.

Foi utilizado, também, um software comum de planilha eletrénica capaz de realizar

equacdes e calculos, para realizar os calculos das perdas e verificacdo a flexdo da estaca,

sendo que em projeto anterior estes mesmos célculos foram realizados de maneira

convencional. Através do uso deste software ganhou-se tempo, precisdo e maior

seguranca nos calculos, visto que a possibilidade de correcdo dos resultados se tornou bem

mais rapida.
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3.2 Analise na Fase Construtiva

Para se obtencdo dos resultados nesta fase, foi considerado a situa¢cao mais critica,
onde:
- 0 enrocamento sera executado até sua cota final (-6,00) antes da execucédo do aterro, apés
a dragagem da argila mole da retaguarda;
- as estacas-prancha ja terdo um apoio superior quando da execucdo do enrocamento.

Os parametros dos macicos utilizados nesta fase sdo demonstrados na tabela 3.1.

Tabela 3.1 — Parametros dos macicos utilizados em projeto na fase construtiva (em graus).
Parametros Enrocamento Areia

Angulo de atrito (¢) 45,0 38,0

Peso especifico do solo saturado (Ysa) 20,0 (10,0)* 20,0 (10,0)*

Angulo de contato entre solo e estaca (5) | 20,0 25,0

Angulo de inclinag&o do talude () 21,8 20,0

Angulo de inclinac&o da estaca (o) 90,0 90,0

* Valores entre parénteses equivalem ao peso especifico submerso.

Figura 3.3 — Modelo matematico (PLAXIS) na fase construtiva

Os resultados do diagrama de momento fletor e de esfor¢o cortante se encontram na
Figura 3.4.
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Figura 3.4 — Diagrama de momento fletor (a) e esfor¢o cortante (b) na fase construtiva.

Andlise de deformacao plana considerando um (1,0) metro de estaca.
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3.3 Analise na Fase Definitiva

Esta é a fase quando a obra esta terminada. As consideracfes feitas em analise na

fase definitiva dos solos sdo demonstrados na tabela 3.2.

Te

Parametros Enrocamento Aterro Areia
Angulo de atrito (¢) 45,0 35,0 38,0
Peso especifico do solo | 20,0 (10,0)* 20,0 (10,0)* 20,0 (10,0)*
saturado (Ysa)

Angulo de contato entre | 20,0 23,0 25,0
solo e estaca (d)

Angulo de inclinagéo do | 21,8 0,0 20,0
talude (B)

Angulo de inclinacéo da | 90,0 90,0 90,0
estaca (a)

Valores entre parénteses equivalem ao peso especifico submerso.

Figura 3.5 — Modelo matematico (PLAXIS) na fase definitiva.

Desta forma pode-se colocar a estaca e 0s macicos onde esta foi cravada, de forma
gue se consegue uma simulacdo do trabalho entre os solos e a estaca. Os resultados sao
mostrados diretamente no programa, desde o diagrama de momento fletor, como o de

esfor¢o cortante, como pode ser visto na Figura 3.6.
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Figura 3.6 — Diagrama de momento fletor (a) e esforco cortante (b) na fase definitiva.

Todos esforcos obtidos foram para um (1,0) metro de estaca.

3.4 Critica aos Parametros Utilizados

3.1 e 3.2) fogem da realidade.

Na andlise em projeto anterior, os valores referentes aos parametros do solo (Tabela

Como, na memoria de calculo que foi utilizada como

referéncia ndo continha o modo como os valores destes parametros foram obtidos, foi

decidido adotar os mesmos valores para nosso trabalho, para que néo se fugisse a um dos

objetivos, que é a validacdo do MEF.
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3.5 Verificacdo da Estaca-Prancha

A estaca utilizada em projeto é pré-moldada em concreto protendido, usando
cordoalhas de sete fios de baixa relaxacédo, e suas dimensdes sao mostradas na Figura 3.7,
onde LT e LM sao Lado da Terra e Lado do Mar, respectivamente, podendo ainda ser visto

a distribuicdo do aco realizada em projeto anterior.

o0

20

3
)

15

o o o O Qg
L LM
| 48

(cm)

Figura 3.7 — Secdao transversal tipica da estaca-prancha.

Tabela 3.3 — Consideragfes e parametros utilizados em projeto.

Concreto: fex 30 MPa

Concreto na protensao para t=t0 : fexo 20 MPa
Sec&o Transversal da estaca: Area (Ao 0,2232 m?
Perimetro (uy) 2,05 m
w 0,01972 m®
| 0,00493 m*
Comprimento para Fabricacao: L 18,5 m
Cobrimento Minimo das Armaduras C 5,0 cm

3.5.1 Calculo das perdas

Com o artificio da protensdo vem a necessidade da realizagdo dos célculos das
perdas de protensdo nos cabos. Todos estes calculos foram realizados segundo a NBR
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6118/2003. Procurou-se aqui colocar de maneira clara a sequéncia seguida para céalculo de

tais perdas.

O aco escolhido foi o CP-190 RB 12,7, ou seja, a cordoalha utilizada tem seu

diametro pré-definido, como pode ser visto na tabela 3.4:

Tabela 3.4 — Caracteristicas das cordoalhas de sete fios com baixa relaxagédo — RB (Pfeil, 1980)

Categoria CP — 190 RB

Designacdao Diametro | Tolerancia Area Massa Cargade | Carga minima
nominal no nominal nominal | ruptura min. a 1% de
diametro do aco (1000 m) | especificada alongam.
mm pol mm mm? kg kN kN
CP-190RB 9,5 9,5 3/8 +0,3 54,8 432 1043 939
CP-190RB 11,0 | 11,0 7/16 74,2 582 1406 1265
CP-190RB 12,7 | 12,7 1/2 98,7 775 1873 1686
CP-190RB 15,2 | 15,2 0,6 140,0 1102 2658 2392

A quantidade de ac¢o adotada para cada lado da estaca (LT e LM) assim como outros

parametros definidos sdo mostrados na tabela 3.5:

Tabela 3.5 — Consideragfes e parametros utilizados na Cordoalha de aco CP-190 RB.

Modulo de eslasticidade do ago (E;) 210000 MPa
Resisténcia caracteristica a tracao (f,w) 1900 MPa
Resisténcia caracteristica de escoamento convencional (fou) | 1710 MPa
Cordoalhas no lado da terra (A,") 4¢12,7
Cordoalhas no lado do mar (A,™ 6¢q12,7

Sendo a armadura pré-tracionada e de baixa relaxacao, a tensao inicial da armadura

de protensao (oyo) deve respeitar, tanto por ocasiéo da operagéo de protensédo como ao final
da operagdo, os limites: 0,77fy e 0,85f, , segundo NBR 6118/2003. Assim:

0,77x1900MPa = 1463MPa

Opo <

Adotado oy, = 1450MPa

0,85x1710MPa = 1453MPa
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Logo apos foi determinado o Médulo de Elasticidade (E¢) do concreto:

E. = 0855600,/ f, (3.2)
— Para o tempo ty (fox = 20MPa):

Eqo = 0,85.5600.~/20 = 21287,4MPa
— Para t = 28 dias (fo« = 30MPa):

Ecss = 0,85.5600.+/30 = 26071,6MPa
Onde,

E — modulo de elasticidade;

fu — resisténcia caracteristica do concreto.

Perdas Imediatas

Para o calculo do esfor¢co normal (N) nos cabos, de posse da tensao, do nimero de
cabos e da é&rea, utilizou-se a eq. 3.2:
N = (eLM +e, )api.A (3.2)

N = (4+6).1450x10°KPa.0,987x10“m = 1431,15kN
Onde,

e — himero de cabos no lado do mar;

e.r— humero de cabos no lado da terra;

Op — tensdo inicial nos cabos;

N — esfor¢co normal nos cabos;

A — area da secdo transversal de aco;

Pela existéncia de mais cabos num dos lados da estaca hd a presenca de um
momento em relagcéo ao centro de gravidade da estaca, e este é definido pela eq. 3.3:

M= (eLM € )api Ad, (3.3)

M = (6-4).1450x10°.0,987x10.0,18 = 51,52kN.m

Onde,
M — momento;

d, — disténcia ao centro de gravidade.

Apos o célculo da tensdo normal e do momento fletor, o seguinte passo foi calcular
as tensfes nas fibras externas do concreto, causado por estes esforcos. Tais tensfes

devem ser menores do que um valor maximo admissivel, que esta definido pela Eq. 3.4:

Omax = T (3.4)
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20 L
Omax = EMPa = 14,3 MPa (para tempo inicial to)

Onde,
Omax — tensdo maxima admissivel no concreto;

f.q — tensdo de célculo do concreto, neste caso para o instante t,.

Depois de definida a tensdo admissivel, calcula-se as tensdes nas fibras externas,
segundo a Eq. 3.5:
Oext = — + — (35)

_ 143115 5152 o’ = 3,80MPa
02232 001972 |g.M=903MPa

ext

E para o célculo das tensfes no centro de gravidade dos cabos, a Eq. 3.6 é:

N M
Ocpo= —+—d 3.6
= ot (3.6)
:1431;LSi 5152 018 Ocpo ' = 4,53MPa
0,2232 0,00493 Ocpo” = 8,29MPa

Oc,po

Onde,

Oexi — tensao nas fibras externas da estaca;

0.y — tenséo no centro de gravidade dos cabos;

N — esfor¢co normal causado nos cabos;

Ac — area de concreto, da pec¢a;

M — momento causado por diferenca entre cabos;
W — momento de trabalho da estaca-prancha;

| — momento de Inércia da estaca-prancha.

O proximo passo foi calcular a variacdo de tensdes imediatas causada no aco no

centro de gravidade deste no tempo t,. Assim:

E, _ 210000MPa
apo = = =

E, 2128MPa

9,87 (3.7)

AGT = 0. Ocpo ' = -9,87.4,53 = -44,69MPa
AG™ = -0po. Ocpo = -9,87.8,29 = -81,82Mpa

Onde,
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E, € 0o modulo de elasticidade do ago.
Ec € 0 modulo de elasticidade de concreto, calculado pela Eq. 3.1.

Coeficiente de Perda por Fluéncia

Como descrito no Anexo A da NBR 6118/2003, a deformacdo por fluéncia do
concreto (g,.) compde-se de duas partes, uma rapida e outra lenta. A deformacgéo rapida
(ecca) € irreversivel e ocorre durante as primeiras 24 h apos a aplicagdo da carga que a
originou. A deformacdo lenta é por sua vez composta por duas outras parcelas: a

deformacao lenta irreversivel (g.) € a deformacao lenta reversivel (gccq).

€cc = €cca t Ecof T Eccd (3.8)
Ectot = € + Ecc = & (L + ) (3.9)
b = ¢a+ o+ ¢g (3.10)
Onde,

¢, é o coeficiente de deformacéo rapida;
¢ é o coeficiente de deformacéo lenta irreversivel;

¢4 € o coeficiente de deformacéo lenta reversivel.

O valor da fluéncia no instante t é dado por:

_ 0.
Scc(t,to) = gcca + gccd + gccf -

P(t,t,) (3.11)

c28

O coeficiente de fluéncia ¢(t,ty), valido também para a tracao, é dado por:

o) = g, +8,° [, -5, )]s B, (3.12)
Onde,

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

tp € a idade ficticia do concreto ao ser feito o carregamento, em dias;

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

f(t
¢a= 0, 1—M (3.13)
fe(t.)
Onde,
fo(to) | < . o .
1- m € a funcao do crescimento da resisténcia do concreto com a idade.

Para chegar ao valor desta funcdo, foi utilizado a eq. 3.14 encontrada na norma NBR
7197 (1989):
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f(t)  ot(t+42)

] (3.14)
fc(too) (9t+40)(t+6])
Assim:
fo(t=28dias) _  928(28+42) .\ _ 44 0Mpa
fe(t,, ) (028+40(28+6) "

Com o valor de fc(t0) e f(t.), conseguiu-se chegar ao valor de t analiticamente:

folt)  9(t,+42 20 _
f(t.) (O, +40)(t, +61) 4420

to = 7,5 dias

0,45

Pt = P1c.92c € 0 valor final do coeficiente de deformacéo lenta irreversivel;
¢1. € o coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente U, em porcentagem, e da

consisténcia do concreto dada pela tabela 3.6.

Tabela 3.6 — Valores numéricos usuais para a determinacédo da fluéncia e da retracéo

Fluéncia Retracao

Umidade Dic” 10%,.2
Ambiente U Abatimento de acordo com a NBR NM 67 ™

% cm
0-4 5.9 10 - 15 0-4 5.9 10 - 15
Na agua - 0.6 0,8 1,0 +1,0 +1,0 +1,0 30,0
Em ambiente muito
umide imediatamente 90 1,0 1,3 1,6 -1,0 -1,3 1,6 5,0
acima da agua

Ao ar livre_em geral 70 1.5 20 25 -2.5 32 -4.0 1.5
Em ambiente seco 40 2,3 3,0 38 -4,0 -5,2 -6,5 1,0

Sendo a umidade relativa do ar (U) de 80% e o abatimento de 4,0cm, o valor de ¢4 €

em geral 25% menor. Assim tem-se:

®1c =0,75.(4,45 - 0,035U) = 1,24 (3.15)
42+hg, 316
Poc = 20+ h ( ' )

fic

hsi. € a espessura ficticia, em centimetros, calculada pela expressao:

hfic = VZAC (317)

ar

Onde:
Uy = 2,05 € o perimetro externo da estaca (em m);
y=1+exp(-7,8 + 0,1U) para umidade (U) menor que 90%.

A. = 0,2232 é a area da secao transversal da estaca (em m?).
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y=2,22
222.20,2232

hie = 2255222592 0 48 m
205
_42+48
P S0vag

$ro = 1,24.1,32 = 1,64

Bi(t) ou B«(to) € o coeficiente relativo a deformacao lenta irreversivel, funcao da idade do
concreto.

¢4 € o valor final do coeficiente de deformacao lenta reversivel, que é considerado 0,4.

B4 € o coeficiente relativo a deformacéo lenta reversivel funcdo do tempo (t — to) decorrido
apoés o carregamento.

Para o instante (t) de 28dias:

t-t, +20
Ba= =0,45 (3.18)
t—-t,+70
Para o instante (t) infinito: B4 = 1,00.
t?+At+B
)= ——— 3.19
Br(t) 40D (3.19)
Onde:

A = 42h® — 350h? + 588h + 113 = 320,38

B = 768h° — 3060h? + 3234h — 23 = 912,56

C = - 200h® + 13h? + 1090h + 183 = 690,99

D = 7579h® — 31916h? + 35343h + 1931 = 12420,47
Para um tempo infinito (t =c):

B(teo) = 1,00

No instante t:

Bi(to) = 0,191

Finalmente pode-se encontrar o valor do coeficiente de fluéncia ¢(t,ty), substituindo

os valores calculados acima:
O(tty) = 044+ 164100-0191+ 04.100= 2,16

Coeficiente de Perda por Retracdo
Entre os instante t, e t a retragédo € dada por:

es(tlo) = £, (B (1) = Bo (t,)] (3.20)
Onde,
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8csoo = 815-825
€1s € 0 coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente e da consisténcia do

concreto e vale:

2
10% gs= — 616—(L] +( U J para abatimento de (5 a 9) cm e U < 90%.

484) (1590

Em nosso caso o abatimento € de 4 cm e a umidade de 80%, assim, ha um
decréscimo de 25% no valor de g;:
€15 = 0,75.(-0,00023) = 1,73x10™
€25 € 0 coeficiente dependente da espessura ficticia da peca:

_ 33+ 2hy, _ 33+248 _
208+3h 208+ 348

0,78

€2s
fic

Ees” = €16.82s = 1,73x10™. 0,78 = 1,35x10™
Bs(t) ou Bs(to) € o coeficiente relativo & retragéo, no instante t ou t.
Bs"(t) = 1,00

(o) *Aite] o
- + - +B —
100 100 100
Onde,

3 2
Y o ) e
100 100 100
A =40

B =116h3 — 282h2 + 220h — 4,8 = 48,66
C=2,5h3-8,8h + 40,7 = 36,75

D =-75h3 + 585h2 + 496h — 6,8 = 357,77

E =-169h4 + 88h3 + 584h2 - 39h + 0,8 = 117,39

h é a espessura ficticia, em metros (0,05 < h < 1,6), para valores de h fora deste intervalo,

Bs(to) =

(3.21)

adotam-se os extremos correspondentes;
t € o tempo, em dias
Bs(to) = 0,027

Assim:

esltto) = £.7 [B. (1) - B.(t,)] = -1,35x10*.(1,00 - 0,027) = -1,31x10*  (3.22)

Deformacgdes no Concreto

Ec(t) = &c(to) + €cc(t) + Ecs(t) (3.23)
Onde,
€.(to) é a deformacgédo imediata do concreto, expressa por:
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38MPa

gc(t))T = —————.1000 = 0,178 %no
) o.(t,) 2128'MPa (3.2
() = = .
E. (t
a (to) Eo(to)™ = M .1000 = 0,424 %/,
2128"MPa

Onde,
E. é o modulo de elasticididade do concreto no instante t,.
€.c(t) € a deformacao do concreto por fluéncia, expressa por:
£t = 38MPa
O, (to)#(t,t,) 2128'MPa
Ene 903MPa
2128'MPa

216.1000 = 0,315 Y%,

scc(tO) = (325)

£o(t))™ = 216.1000 = 0,748 %o
€es(to) = 0,131 %0 € a deformacao no concreto devido a retragao.

e()"" = 0,178 + 0,315 + 0,131 = 0,624 %/oo
e.()™ = 0,424 + 0,748 + 0,131 = 1,303 Yoo

Ec(t) = €c(to) + €cc(t) + €cs(t) =

Perda por Relaxacédo do Aco

Aa-pr (t’to)

W(tto) = (3.26)

pi
Aoy (tto) € a perda de tensdo por relaxagdo pura desde o instante tO do estiramento da
armadura até o instante t considerado.

t _ t 015
Wt to) = LP”OO'(T@O?] (3.27)

Segundo a NBR 6118/2003 a relaxacao de fios e cordoalhas, apdés 1 000 h a 20°C
(W1000) € para tensdes variando de 0,5 f,x a 0,8 fyi, para efeito de projeto, podem ser

adotados os valores de W49, da tabela 3.7.

Tabela 3.7 — valores de W90 €m porcentagem.

po Cordoalhas Fios Barras
RN RB RN RB
0,5 foi 0 0 0 0 0
0.6 for 3.5 1.3 2,9 1.0 1,9
0.7 fa 7.0 25 5.0 2.0 4,0
0,8 fou 12,0 3,9 8,9 3.0 7,0

Onde:
RN & a relaxacao normal;
RB é a relaxacao baixa.
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Em nosso caso:
Wio00 = 0,031.
Por norma, pode-se considerar que para o tempo infinito o valor de y (t,t0) é dado
por g (t,t.) 02,5 Wiggo.
W(t,ty) = 2,5.0,031 = 0,078
Assim:
AG,(t,to) = 0,078.1450 = -112,4MPa

Tabela 3.8 — valores das tensdes Ao (t,to) (MPa).
LT -112,4
Secéo 1
LM -112,4
LT -112,4
Secéo 2
LM -112,4

Perda de Tens&o no Aco por Fluéncia, Retracédo e Rel axacéo
Segundo a NBR 6118/2003, os valores parciais e totais das perdas progressivas de
protensdo, decorrentes da retracdo, fluéncia do concreto e da relaxacdo do aco de

protensao, devem ser determinados considerando-se a intera¢do dessas causas.

‘Scs (t’to)'Ep _ap'ac’ pOg ¢(too !tO) _UpO'X(t’tO)

AC.(t.,t,) = (3.28)
PR X, +X.a,m0,
Onde,
o, = E: 210000: 8.05
Ec 2607:

P (to,to) = 2,16

X(t,to) = -In(1 - w(t,tp)) = 0,081
Xp = 1+ 0,50(t,t) = 2,08

Xe =1+ x(t,tp) = 1,08

n=1+ (dgz.%) = 2,47

Ap 3
Pp = — =4,42x10°
A

Como os esforgos sdo causados nos dois lados da estaca (lado da terra e lado do
mar) definidos anteriormente, cada um desses lados tém seus esforcos méaximos, como
pode ser visto na Figura 3.8. Sendo assim foram definidas duas seg¢bes para serem
analisadas: Secao 1 (S1) e Secéo 2 (S2).
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Momento Fletor(kN.m/m) Esforgo Cortante (kN/m)

200,00 100,00 0,00 100,00 200,00 -300,00 40000 150,00 10000 0,00 0,00 000 (10000 15000 -200,00
ooon L L 1 Il ono 1 1 L
' —=354,14 ’ 759,46
054 / J\ 0pd /f
129 ~— &1 129
T LM LT LM
B T 225
257
321
70,37 B
g2
141,41 . Fage Constiutiva
|:| Fage Definitiva
356
420
A fas3
4596 40 1 1°1°
1 1550 { 51.34
16,13
1675
17 06
¢ e 105.36
(a) (b)

Figura 3.8 — Envoltéria de momento fletor (a) e esfor¢o cortante (b) na estaca-prancha em

ambas as fases.

Todos os esforcos sdo para um metro (1,0 m) de estaca. Como a estaca analisada
tem uma altura (h) de quarenta e oito centimetros (48 cm), os esforcos foram calculados

para este valor de altura, como mostra a tabela 3.9.

Tabela 3.9 — Esforcos atuantes em 48 cm de estaca (PLAXIS).

S1 (fase definitiva) -177,07 KN.m

S2 (fase construtiva) 70,71 KN.m

Ocpog = - Ocipo + Ocg €M Megapascal e considerado positivo se de compressao.
0.y € a tenséo causada no centro de gravidade dos cabos, em ambos os lados (lado da

terra e lado do mar) pelos esforgos atuantes e seu valor é:
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Ms
Ocg = I—.dg os resultados se encontram na tabela 3.10

Tabela 3.10 — valores das tensdes o, 4 (MPa).
~ LT -6,47
Segdo 1 LM 6,47
~ LT 2,58
Secéo 2 M 2.58

Tabela 3.11 — valores das tensdes O poq (MPa).
LT -1,94
Secéo 1
LM 14,76
LT 7,11
Secéo 2
LM 571

Com estes valores, pode-se chegar ao valor de Agy(t,ty), cuja equacéo foi definida

anteriormente, como mostra a tabela 3.12.

Tabela 3.12 — valores das tensdes Aop(t,t0) (MPa).
LT -50,95
Secéo 1
LM -184,54
LT -123,35
Secéo 2
LM -112,14

Tabela 3.13 — Somatério das perdas (MPa).

_ Perda em
Secdo | Estaca | Perdas Imediatas L Perda por Relaxacdo | Total
Combinacgéo*
1 LT -44,69 -50,95 -112,4 -208,01
LM -81,82 -184,54 -112,4 -378,73
5 LT -44,69 -123,35 -112,4 -280,41
LM -81,82 -112,14 -112,4 -306,33

* perdas combinadas: fluéncia, retracdo e relaxagao.

Apbs o calculo das perdas, € feito o somatério destas e reduzido da tensao inicial de

protenséo, obtendo-se assim a tenséo real nos cabos de protenséo (Tabela 3.14).
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Tabela 3.14 — Tens®es finais nos cabos de cada sec¢do no instante teo.
Secao Tenséo Valor (MPa)
Opmin 1221,19
S1
Opmin 1033,40
Oprmin 1141,54
S2
Opmin 1113,04

Com estas tensdes em cada secao e lado da estaca, se encontra o valor das tensdes

finais nas fibras externas do concreto, seguindo 0 mesmo procedimento pelo qual foram

calculadas as perdas imediatas. Ou seja, de posse das tensfes finais, encontrou-se a forca

(F) que estas causam em cada lado das sec¢des analisadas da estaca (tabela 3.15). Depois,

pelo somatdrio destas forgas, foi encontrado o esfor¢o normal (N) e o momento (M) causado

pelas tensdes nos cabos no centro da estaca em cada secdo (tabela 3.16). Finalmente foi

conseguido chegar as tensdes finais nas fibras externas (tabela 3.17).

Tabela 3.15 — Resultado final da forga nos cabos de cada sec¢édo analisada na estaca.

Secdao Forca Valor (kN)
F- 482,12
S1
F-M 611,98
F-r 450,68
S2
F-M 659,14
Tabela 3.16 — Esfor¢o normal e momento na estaca prancha
Secao Esforco Valor Unid.
N 1094,10 kN
S1
M 23,37 KN.m
N 1109,82 kN
S2
M 37,52 KN.m
Tabela 3.17 — Tensdes finais de protensao nas fibras externas do concreto.
Secdao Tenséao Valor (MPa)
o, 3,72
S1 -
Op 6,09
o, 3,07
S2 -
Op 6,88
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Para Finalizar, falta apenas calcular as tensGes causadas pelos esforcos nas fibras

externas da estaca. Seu valor foi conseguido utilizando a equagéo:

E os resultados se encontram na tabela 3.18.

Tabela 3.18 — Tensb6es nas fibras externas do concreto devido ao carregamento atuante.

Secdao Tenséao Valor (MPa)
o’ -8,98
S1 -
Oy 8,98
o 3,59
S2 -
Oy -3,59

O resultado final € o somatério das tensdes causadas nas fibras externas do

concreto baseado nas perdas e tensao de protensdo, como mostra a tabela 3.19.

Tabela 3.19 — Resumo das tensdes nas fibras externas do concreto (MPa).

Secao S1 S2

Estaca LT LM LT LM
Protenséo 3,72 6,09 3,07 6,88
Fase Def. -8,98 8,98 3,59 -3,59

Soma -5,27 15,07 6,66 3,29

A tensdo maxima de compressdo nas fibras externas do concreto esta dada pela

tabela 3.20, onde, por conveniéncia do mais desfavoravel, s6 ocorreu as perdas imediatas.

Tabela 3.20 — Quadro de tensdes maximas, instante t, (MPa)

Secdao S1 S2

Estaca LT LM LT LM
Protenséo 3,80 9,03 3,80 9,03
Fase Def. -8,98 8,98 3,59 -3,59

Soma -5,18 18,01 7,39 5,44

Foi considerado o estado limite de fissuragao oy < fepinr. AS equacdes para chegar a

estes valores sao:

fum = 033/1,7

(3.29)




1:ck
fog = —=21,43Mpa
Ve

ferint= 0,7 feym

No caso de protensdo, segundo a NBR 6118/2003, esta tensdo de tracdo nado pode ser
maior do que:

ferp = 1,2 ferine (3.30)

Onde,

feine — Valor inferior caracteristico da resisténcia a tracao do concreto;

fo— resisténcia caracteristica a compressao do concreto;

fep— Vvalor da resisténcia caracteristica a tragdo no concreto protendido;

Os resultados sao mostrados na tabela abaixo:

Tabela 3.21 — Resisténcias no concreto,
tracdo e compresséo (MPa).
Instante too
feim 2,90
fetint 2,03
fetk.sup 3,77
ferp 2,43
fed 21,43

Tabela 3.22 — Comparacéo das tens6es maximas resistentes e atuantes no concreto.

Tensdes Maximas atuantes nas

Resisténcia (MPa) _
Fibras Externas (MPa)

Compresséao 21,43 18,01

Tracéo 2,43 5,27

Diante dos resultados obtidos, nota-se que as tensdes de tragdo atuantes nas fibras
externas do concreto sdo maiores do que a resisténcia, ou seja, deixa de atender a uma

exigéncia da norma, referente ao estado limite de fissuragao.
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3.6 Consideracgdes nos Calculos do Projeto Anterior

Na memoria da célculo realizada em projeto anterior, existem pequenos e grandes
detalhes que ndo se pode deixar de comentar, procurando fazer uma comparacdo com 0s
resultados obtidos por este trabalho. Uma das diferencas um tanto quanto sutis mas
relevante é com relacdo a norma utilizada nos dois projetos. Neste trabalho foi utilizada a
NBR 6118/2003, que é a mais atualizada até o presente momento. Naquele ano em que o
projeto anterior foi realizado, foi utilizada a NBR 6118/1978, que ndo continha a parte de
protensdo. Esta Ultima pertencia a norma NBR 7197/1989.

Momentos atuantes na Estaca

E de suma importancia esbocar os gréaficos obtidos nos dois projetos realizados,
como forma de comparagéo, visto que assim pode-se ter uma dimensdo do quanto um ou
outro método esta proximo. A Figura 3.9 esboca os graficos dos esforcos na estaca,
interpretados em projeto anterior e neste projeto (PLAXIS).
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Figura 3.9 — Grafico de momento fletor e esforco cortante na fase construtiva: (a) e (c)
projeto anterior e (b) e (d) PLAXIS.

Comparando os diagramas de momento fletor dos dois projetos, nota-se que ndo ha
semelhanca nenhuma no diagrama de momento fletor na fase construtiva. Em virtude desta

falta de semelhanca, davidas no modelo matematico que foi utilizado no presente projeto

Depois de algumas tentativas, retornou-se ao mesmo modelo

trabalho e projeto anterior, estavam bastante semelhantes entre si.

matematico anterior, pois os diagramas de momento fletor na fase definitiva, no presente
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O fato é que os diagramas de momento fletor e esfor¢o cortante encontrados na
memoria de calculo do projeto anterior foram obtidos através de um software estrutural,
semelhante ao SALT (UFRJ). Os resultados deste sdo mostrados na Figura 3.10 e o
modelo matematico que foi utilizado pelo programa estrutural para obtencdo dos esforcos
atuantes na estaca é mostrado na Figura 3.11.
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Figura 3.10 — Resultados obtidos em projeto anterior: (a) fase definitiva e (b) fase
construtiva.
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construtiva.
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Foi realizada uma nova interpretacéo dos resultados encontrados na Fig. 3.10b, pois

foi constatado um possivel erro de interpretacéao.

Desta forma foi construido um novo

diagrama de momento fletor na fase construtiva para o projeto anterior, que pode ser visto

na Figura 3.12a. Tal diagrama se mostram semelhante aquele encontrado no PLAXIS.
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Figura 3.12 — Diagrama de momento fletor na fase construtiva: (@) interpretacdo dos

resultados anteriores e (b) interpretacdo PLAXIS.

Sec0Oes Definidas em Projeto Anterior

Outro detalhe é que no projeto anterior foram definidas trés se¢fes (Figura 3.13). A
primeira se¢éo (S1) foi desconsiderada na verificagéo, pois segundo descrito na memoria de
calculo do projeto anterior: “Dimensionamento como concreto armado tendo em vista a
auséncia de protenséo na ligagdo da estaca-prancha com a laje”.

Esta consideracdo foi discutida e chegou-se a conclusdo que ndo deve ser
desconsiderada a afirmacao do projeto anterior, visto que esta € a secao mais critica, ou
seja, a que deve ser considerada para efeito de célculo. No presente trabalho a secao S1
foi considerada.
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Figura 3.13 — Envoltéria de momento fletor com a definicdo das sec¢des do projeto anterior.

3.7 Estaca a ser Utilizada

Em virtude dos resultados obtidos, que se mostraram insatisfatorio ao estado limite
de fissuracéo encontrado na NBR 6118/2003, procurou-se por em pratica uma nova solucao
para a estaca-prancha a ser utilizada. Como foi utilizado um software de planilha eletrdnica
para os calculos das perdas, os resultados puderam ser obtidos de maneira rapida,
bastando apenas trocar nas planilhas algum dado que pudesse melhorar o resultado obtido.
Tais dados poderiam ser, por exemplo: a resisténcia caracteristica do concreto, a
quantidade de cabos utilizados, etc.

Tendo em vista buscar a melhor solugéo, que possivelmente seria a mais econémica
e viavel, a idéia obtida foi de trocar a quantidade de cabos de ambos os lados, ou seja, seria
como virar a estaca, que antes estava definida com seis cabos para o lado do mar e quatro
cabos para o lado da terra. Esta idéia surgiu por causa da facilidade que a ferramenta de
planilha eletrénica trouxe em conseguir resultados rapidos. Assim, o resultado obtido foi
surpreendente e inesperado, mas conclusivo, como pode ser visto na tabela 3.23.

Tabela 3.23 — Resumo das tens@es nas fibras externas do concreto
(MPa).

Secao S1 S2

Estaca LT LM LT LM
Protensao 7,21 2,79 6,43 3,44
Fase Def. -8,98 8,98 3,59 -3,59

Soma -1,77 11,77 10,01 -0,15
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Sendo que a tensdo maxima de compressdo atuante na fibra externa de concreto
chegou ao valor de 12,78MPa, que ocorreu nas perdas imediatas.

Comparando as tensfes maximas atuantes com as resisténcias (Tabela 3.21), esta
solucao se tornou bastante viavel. A estaca a ser utilizada pode ser vista na Figura 3.14.

- Lado do Mar
Q - o Q o @

% a % i5 a8 Si
Q -+ o 0 Qo oo
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| 48 |
I 1 (Cm)

Figura 3.14 — Modelo de secéo transversal da estaca-prancha a ser utilizada no projeto.

3.8 Verificacdo a Ruptura por Flexao

ApOs a verificagdo das tensdes maximas de compressdo e tracdo, torna-se
necessario verificar a estaca a ruptura por flexdo, tendo em vista os esfor¢os causado pelo
empuxo de terra em cada secéo e os esforcos causados pela tensdo de protensdo. Assim
como anteriormente, as se¢des a serem verificadas sdo: secédo 1 (S1) e secéo 2 (S2), onde
a primeira comprime o lado da terra e a segunda comprime o lado da mar.

O objetivo € saber onde se encontra o ponto neutro, ou seja, 0 ponto de equilibrio da
estaca. Quando uma peca sofre acdo de cargas, existe um ponto onde estes esfor¢cos se
anulam. Este local é chamado de linha neutra. A distancia da fibra mais externa da peca ao
ponto neutro é o valor que deve ser encontrado.

Para comecar os calculos se torna necessario encontrar os valores das deformacdes
nas duas secbes (S1 e S2). Tais deformacdes sdo provenientes das tensfes finais
aplicadas nos cabos de protensdo. A tabela 3.24 demonstra as tensfes finais com suas
respectivas deformacdes que sdo calculadas a partir da Eqg. 3.1, que segue 0s principios da

lei de Hooke, ao qual se aplica em nosso caso.
g

e=—"L 3.31
= (3.31)

p
Onde,
€ é a deformacgé@o em algum ponto;

o € a tensao causada em algum ponto;
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E é o moédulo de elasticidade do material.

Tabela 3.24 — Tens0es Finais e Deformagdes nas Cordoalhas para instante t—-e.

Secdao Estaca Tenséao - g, Deformacgéo - €
(KN/m?) (%0)
S1 LT 1147,23 5,46
LM 1107,35 5,27
S2 LT 1067,59 5,08
LM 1187,00 5,65

Os outros dados necesséarios para o calculo nas duas secdes sdo os esforcos

causados nas duas secdes devido ao empuxo de terra (Tabela 3.25) e os dados e

parametros referentes a estaca-prancha, o concreto e 0 aco (Tabela 3.26).

Tabela 3.25 — Esfor¢os atuantes na estaca-prancha devido ao empuxo de terra.

Secao Momento Atuante (KN.m) Momento de
Célculo (Msd) (kN.m)
S1 177,07 247,90
S2 70,71 99,00
Tabela 3.26 — Parametros e dados referente a estaca-prancha, concreto e as cordoalhas.
Dados Valor OBS. Dados Valor OBS.
h 0,50 m fy 500,00 MPa
by 0,48 m fya 434783 kPa
c 0,07 m E, 210000 MPa
d 0,43 m Ac 0,2232 m*
fox 30,00 MPa LT 6 cabos
feq 21429 kPa LM 4 cabos
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(a) Célculo da Linha Neutra ( x)

As primeiras verificacfes foram feitas para obter em qual dominio a peca estaria

trabalhando. Para isto foram calculados os valores de x para o dominio 2 e 3, pela Tabela

3.27 e Eq. 3.32.
Tabela 3.27 — Dados referentes ao limite dos dominios 2 e 3.
Limite do Dominio KMD KX KZ EC (%0) | ES (%0)
2 0,1550 | 0,2536 | 0,8985 | 3,3391 | 10,0000
3 0,3200 | 0,6287 | 0,7485 | 3,5000 | 2,0672
X £
KX=—= £ (3.32)
d & +¢,
X3 = 0,2536.d = 0,2536.0,43m = 0,109m
X34 = 0,6287.d = 0,6287.0,43m = 0,270m
Onde,
X é altura da zona comprimida até a linha neutra;
d é distancia do CG dos cabos tracionados a borda comprimida da estaca;
€. € a deformacao do concreto;
€, € a deformagéo do aco;
O valor da é&rea efetiva é dado pela Eq. 3.33.
Aec = 0,8.x.by, (3.33)
Onde,
A € 0 valor da area efetiva de compressao;
X é a altura da zona comprimida calculado por tentativas;
b,, é a largura da estaca-prancha.
E chegaou-se ao valor da resultante R:

R, = 085f ,.A, (3.34)

OBS.: O valor do x vai depender das duas sec¢des analisadas, pois cada uma tém
deformagbes diferentes e o lado comprimido também difere. Desta forma, os célculos
realizados neste capitulo sao reciprocos de forma que s6 se é capaz de saber o valor do x
de cada secéo apos ter encontrado os valores das resultantes referentes a cada segdo (Ry

e Ry). Os valores encontrados s&o mostrados na tabela 3.28.

45




Tabela 3.28 — Linha neutra e resultante causada pelos empuxos atuantes nas sec¢oes.
Estaca Linha Neutra (x) (m) Acc = 0,8x.b,,(m?) R¢c (kN)
S1 0,2045 0,0772 1405,6
S2 0,1782 0,0684 1246,4

(b) Verificagdo da Secédo S1
A Figura 3.15 demonstra onde cada resultante dos esforcos estdo aplicadas, sendo
Rot", Ry" € Re. 0 esforgo causado pela protens&o no lado do mar, no lado da terra e o

esforco resistente da peca, respectivamente.
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Figura 3.15 — Esquema para verificagdo a ruptura por flexao na secao 1.

Para se obter o equilibrio da pec¢a e encontrar o valor de x, foi utilizada a Eq. 3.35
Rec - Rot™ = R’ (3.35)

Para chegar no ponto acima, deve-se calcular o acréscimo de deformacao causado
pelas tensdes dos cabos de protensdo com referéncia a linha neutra, que se dé através de

interpolacédo linear (Egs. 3.36 e 3.37).

LT

£, %o0.
o —fo g 11-35%.(04302045) , .00 (3.36)
d-x X 0,2045
LM
g 0, -
w _ & P 3,5%0.(0,2@5 0,07): 2 30% (3.37)
X—C X 0,2045

€ap € 0 acréscimo (tragéo) ou decréscimo (compresséo) de deformagéo nas cordoalhas.

X € o valor encontrado na Tabela 3.28.

Como as deformacédo nas cordoalhas do LT e LM foram definidas na Tabela 3.24,
deve-se, no caso tracionado (LT), somar o valor do acréscimo de deformacédo e, no caso
comprimido (LM), diminuir o acréscimo de deformacdo. Valores estes que foram calculados

pelas Eq. 6 e 7. Assim, o valor final da deformacéo para S1 é:
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EDLT =¢ + EapLT =5,46 + 3,86 = 9,32%o
g =M - " =5,27 - 2,30 = 2,97%o

Aplicando a lei de Hooke (Eg. 3.38), chegou-se a tenséo aplicada nas cordoalhas. A

partir destas e da area das cordoalhas (Eg. 3.39), chegou-se ao valor da resultante Ry

RptLT. O valor final das resultantes € mostrado na Tabela 3.29.

Op = &.Ep (3.38)
Rpt = Ne.Ap.Op (3.39)
Onde,

o, € a tensdo final aplicada nas cordoalhas;

€, € a deformagcao final nas cordoalhas;

E, € o mddulo de elasticidade do aco;

Ry € a resultante final aplicada nas cordoalhas;

n. € o nimero de cordoalhas em cada lado da estaca;

A, € area de cordoalhas.

Tabela 3.29 — Valores finais das resultantes na Segao S1.

Estaca Rpt (KN)
LT 1159,4
LM 246,3

Substituindo os valores das resultantes na Eg. 3.35 tem-se:
1405,6 — 246,3 = 1159,4 - 1159,3 = 1159,4

(b.1) Calculo do Momento Resistente em S1

Me

Para o calculo do momento resistente € necessario analisar a area comprimida.

Para simplificar o célculo, foi considerado a se¢do reta em suas abas, visto que isto

diminuiria a area comprimida e consequentemente 0 momento resistente estando, desta

maneira, a favor da seguranca.
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Figura 3.16 — Esquema para calculo do momento resistente em S1: (a) mesa, (b) abas e (¢)

cordoalhas.

Para calcular 0 momento resistente dividiu-se a secdo comprimida em trés partes:
mesa (Figura 3.16a), abas (Figura 3.16b) e cordoalhas (Figura 3.16c), sendo que a forca
resultante nas cordoalhas € contraria ao momento resistente. Assim, fazendo momento no
ponto P:

Para a mesa:
M. = 0,85.21429Mpa.0,164m.0,38m.0,348m = 395,0 KN.m

Para as abas:
M, = 0,85.21429Mpa.0,15m.2.0,05m.0,355m = 97,0 kN.m

Para as cordoalhas:
Mis = RyM.0,36 = -246,3kN.0,36m = -88,7 kN.m
Onde,

Ry esta definida na tabela 3.29

Momento Resultante Final seria;
Mr =M, + M, — M3 =395,0 + 97,0 — 88,7 = 403,3 kN.m

O momento atuante foi definido na tabela 3.25 e seu valor é:
Msd = 247,9 KN.m < Mr = 403,3 kKN.m

(c) Verificacdo da Secado S2
Foi realizado o mesmo procedimento de S1, salvo que nesta secdo o lado
comprimido € o lado da terra (Figura 3.17). Desta forma a equacao de equilibrio seria (Eq.
3.40):
Rec - Rpt " = Ryt ™ (3.40)
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Figura 3.17 — Esquema para verificagdo a ruptura por flexao na secao 2.

O acréscimo de deformacédo (Egs. 3.41 e 3.42) causado pelas tensdes dos cabos de

protensao com referéncia a linha neutra é:

LT

E 9 -

0 & 3,5%.(0,182-0,07) _, , o0 3.4
X—C X 0,1782

£ £ 3,5%0.(0,43 0,1782)

=T | g M = 4,95%o (3.42)
d-x X 0,1782

€ap € 0 acréscimo (tragéo) ou decréscimo (compresséo) de deformagéo nas cordoalhas.

X € o valor encontrado na Tabela 3.28.

Como as deformacédo nas cordoalhas do LT e LM foram definidas na Tabela 3.24,
deve-se, no caso tracionado (LM), somar o valor do acréscimo de deformacéo e, no caso
comprimido (LT), diminuir o acréscimo de deformacéo. Valores estes que foram calculados
pelas Eq. 3.36 e 3.37. Assim, o valor final da deformacéo para S2 é:

g =€ - g4 =5,08-2,13 = 2,95%0
g =M+ g, =565 + 4,95 = 10,60%o

Aplicando a lei de Hooke (Eq. 3.38), chegou-se a tensdo aplicada nas cordoalhas. A

partir destas e da area das cordoalhas (Eq. 3.39), chegou-se ao valor da resultante RptLM e

Ryt O valor final das resultantes é mostrado na Tabela 3.30.

Tabela 3.30 — Valores finais das resultantes na Segao S2.
Estaca Rpt (KN)
LT 367,9
LM 878,7
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Substituindo os valores das resultantes na Eq. 10 tem-se:
1246,4 — 367,9 =878,7 - 878,5=878,7

(c.1) Célculo do Momento Resistente em S2
Como realizados em S1, para o calculo do momento resistente é necessario analisar

a area comprimida de S2.
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Figura 3.18 — Esquema para célculo do momento resistente em S2: (a) mesa e (b)
cordoalhas.

Para calcular o momento resistente dividiu-se a secdo comprimida em duas partes:
mesa (Figura 3.18a) e cordoalhas (Figura 3.18b), visto que o valor da linha neutra € menor

gue a dimensao das abas. Fazendo momento no ponto P:

Para a mesa:
M, = 0,85.fcd.0,14.0,48.0,36 = 440,6 KN.m

Para as cordoalhas:
M2 = Ry 7.0,36 = -367,9.0,36 = -132,4 kN.m

Onde,
Ry esta definida na Tabela 3.30.

Momento Resultante Final seria:
Mr = M;; — M,, = 440,6 — 132,4 = 308,2 kKN.m

O momento atuante foi definido na Tabela 3.25 e seu valor é:
Msd = 99,0 kN.m < Mr = 308,2 kN.m
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3.9 Verificacdo do Esforco Cortante
Como a estaca-prancha sofre esfor¢o cortante em todo seu comprimento, foi
visto a necessidade de verificacdo deste tipo de esforco. O resultado desta
verificacdo foi a necessidade de utilizacdo de armadura minima, onde sua taxa (Psw)

esta definida abaixo.

pSN — )%N > 0’2 fctm
b, .s.sena f ok
290

Ps, 2 02.—=0,116%
50C

Vale salientar que no projeto anterior este passo néo foi verificado.
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4. Conclusao

A utilizacdo do software PLAXIS se mostrou consistente e condizente com o0s
resultados obtidos no projeto anterior, ndo fugindo da configuracdo, ou até mesmo uma
aproximacao entre os resultados dos dois projetos. Junto com o software de planilha
eletrbnica utilizado, trouxe a possibilidade de rapida corre¢éo dos resultados, pois além da
grande quantidade de férmulas e célculos a serem realizados foi podido alterar os valores
de qualquer dos parametros. Analiticamente estes célculos e corre¢des se tornariam algo
bastante cansativo, repetitivo e com maior probabilidade de erro humano.

Portanto, esta cada vez mais provado que os métodos numéricos sdo confidveis em
seus resultados e, sendo assim, aplicaveis em qualquer problema de engenharia, tendo o
cuidado de definir bem o modelo matematico.
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