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Resumo da Tese apresentada &8 COPPE/UFRJ como parte dos
requisitos necessarios para obtencdo do grau de Mestre em
Ciéncias (M.Sc.)

UMA ANALISE NAO-LINEAR DE FUNDACOES NO
ESTUDO DA INTERAGCAO SOLO-ESTRUTURA

Ester Genuncio Dias de Carvalho

Abril, 1996

Orientador: Paulo Eduardo Lima de Santa Maria

Programa: Engenharia Civil

Este trabalho tem por objetivo o estudo da interacéo
solo-estrutura, utilizandoe o método dos deslocamentos para
analise de estruturas reticuladas, considerando suas vantagens e
limitagcbes para uma maior aplicabilidade em projetos de
Engenharia. Para este estudo foi desenvolvido um programa de
analise de estruturas reticuladas do tipo portico plano, cuja
fundacio € representada por molas que, através de iteragdes
sucessivas, representam o comportamento néo-linear da

fundacao segundo a curva hiperbélica de trés-pardmetros.

S&40 apresentadas as seguintes aplicagbes: um
poértico planc de varios pavimentos com uma de suas fundagdes
excéntrica, uma estaca isolada carregada transversalmente e
uma analise paramétrica do comportamento de uma estrutura com
fundacdo geometricamente excéntrica. Através desta analise, é
possivel demonstrar algumas vantagens da consideracdo do
comportamento n&do-linear da fundagdo e as limitagbes da

simplificagdo do comportamento linear.
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Abstract of Thesis presented to COPPE/UFRJ as partial
fulfiliment of the requirements for the degree of Master of Science

(M.Sc.)

A NON-LINEAR ANALYSIS OF FOUNDATIONS I'N
THE STUDY OF THE SOIL-STRUCTURE

INTERACTION

Ester Genuncio Dias de Carvalho

APRIL, 1996
Thesis Supervisor: Paulo Eduardo Lima de Santa Maria

Department: Civil Engineering

The aim of this Thesis is the study of soil-structure
interaction using the displacement method to analyse reticulated
structures, considering its advantages and limitations with regard
to a better applicability in engineering design. A reticulated
structure analysis program has been developed for plane frames
whith supports represented by non-linear springs modelling the
non-linear behavior of the foundation by means of interactive

process.

It has been carried out analysis of two cases of
practical interest and a parametric study of a typical structure

with eccentric foundation.

The advantage of the non-linear foundation model
becomes apparent from the results of the analysis presented in

this work.
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SIMBOLOGIA

[d] vetor de deslocamentos

{d] diametro ou largura da estaca

[e] excentricidade; distancia

(E] moédulo de elasticidade

[Z] matriz de flexibilidade

[f] flexibilidade de um elemento

{F}] forga

[fex] resisténcia caracteristica & compressao do concreto
(7] peso especifico do solo

(1] momento de inércia a flexao de cintas
[1e] momento de inércia a flexdo de pilares
[1\] momento de inércia a flexdo de vigas
[kn] maodulo de reacao lateral do solo

LA empuxo passivo do solo

[Ks1] modulo de reacdo lateral para uma placa quadrada
[L] comprimento

[+] indice empirico

[114] coeficiente de reagéo lateral do solo
[P] forga

[p] tensao do solo

[p.] tensdo lateral ultima

[Q] carga de ensaio da estaca

[Quit] carga de ruptura da estaca

[p] deslocamento do solo

[a/] tensdo efetiva vertical do solo

(5] matriz de rigidez

[s] rigidez de um elemento
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[54]
[w]
[x]
[xy]
[XY]
[¥]
[Z]

resisténcia nado-drenada do solo
recalque causado pela carga Q
variavel

sistema de coordenadas local
sistema de coordenadas global
variavel

profundidade, comprimento
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I - INTRODUCAO

Frequentemente estruturas sdo calculadas
considerando-se seus apoios indeslocaveis nos sentidos das
respectivas restrigdées. Da mesma forma, projetos de fundacgdes
sdo elaborados partindo-se de carregamentos impostos pela
super-estrutura, que correspondem as reagdes nos apoios
indeslocaveis, ignorando-se a rigidez da mesma. Este
procedimento corresponderia a calcular-se uma estrutura
admitindo-se que metade dela esta apoiada na outra metade,

através de vinculos com restrigdes absolutas.

No que diz respeito ao projeto de fundagbes, o
procedimento acima descrito, embora incorreto sob o ponto de
vista de uma anélise rigorosa, pode ser validado como rotina de
calculo porquanto, na maioria das vezes, tem conduzido a
projetos que apresentaram bom desempenho. Este fato &
explicado pela tendéncia das estruturas e respectivas fundagdes
a se adaptarem a forma segundo a gual foram concebidas. Sabe-
se, entretanto, que projetos assim delineados nao resultam em
solugbes econdédmicas e, em situagdes especiais, podem conduzir
a recalques diferenciais elevados. Em resumo, este procedimento

nao proporciona um aproveitamento otimizado das fundagbes.

Para uma anélise mais realista do conjunto
estrutura x fundagdes, deve-se considerar estas Ultimas como
apoios deslocaveis, que interagem entre si e com a estrutura
segundo leis adequadamente estabelecidas a partir das suas
caracteristicas e dos parametros elasto-plasticos do solo. Para

uma andlise mais rigorosa ainda, dever-se-ia considerar também



o comportamento viscoso da estrutura e das fundagdes, a fim de
se conhecerem as interagbes entre esses conjuntos ao longo do

tempo.

A maior parte dos programas de computador para
calculo de estruturas admite a consideragdo de apoios elasticos
com comportamento linear. Desta forma, a analise da interacéao
fundagdo x estrutura, para comportamento eiastico linear, pode
ser facilmente realizada. Entretanto, com o avango cientifico e
tecnoldégico na area de Engenharia de Fundagdes, tem-se
observado uma tendéncia sistematica de emprego de niveis de
carga, para um mesmo tipo de fundagéo, cada vez mais elevados.
Naturalmente, este procedimento se justifica através de
comprovagoes experimentais e teéricas. Contudo, sendo o soclo
um material com comportamento mecénico fortemente ndo-linear,
gquanto maior for a carga de servigo da fundacao, mais afastado
seu comportamento estard da hipdtese linear. Assim, previsdes
baseadas na analise linear passam a se distanciar muito do
comportamento real. Justificam-se, dessa forma, métodos de
analise de estruturas que consideram a nao-linearidade do

comportamento de suas fundacdes.

Cabe mencionar-se também que, para fundagbes
submetidas a momentos (caso de uma forga vertical excéntrica,
por exemplo), o comportamento rotacional ndo-linear das mesmas
pode induzir momentos fletores nos pilares muito mais elevados
do que aqueles determinados através da analise linear,
comprometendo assim a estabilidade desses elementos

estruturais.

Neste trabalho é realizada uma andlise da interagéao

solo-estrutura levando-se em conta o comportamento nao-linear



da fundagéo, utilizando o método dos deslocamentos para analise
de estruturas reticuladas, considerando suas vantagens e
limitagbes para uma maior aplicabilidade em projetos de
Engenharia. Para este estudo foi desenvolvido um programa de
analise de estruturas reticuladas do tipo pértico plano, cuja
fundagdo €& representada por molas que, através de iteragbes
sucessivas, representam o comportamento né&o-linear da

fundagado segundo a curva hiperbdlica de trés-parametros.

No capitulo 2 apresenta-se sucintamente o Método
dos Deslocamentos e sua aplicagao a estruturas reticuladas tipo

pértico plano.

O capitulo 3 procede a revisao de alguns conceitos
referentes & interagdo solo-estrutura e ao comportamento de

estacas carregadas transversalmente.

No capituio 4 sdo apresentados o desenvolvimento
do programa PORTICO7, uma breve revisdo sobre o modelo
hiperbdlico para representagdo do comportamento do solo e
alguns processos iterativos para resolugdo numérica do problema

mecanico.

S&o apresentadas no capitulo 5 aplicagdes a dois
casos: um poértico plano com varios pavimentos, com uma de suas
fundagbes excéntrica e uma estaca isolada, carregada
transversalmente. Além disso, €& efetuada wuma analise
paramétrica do comportamento de uma estrutura com fundagéo
geometricamente excéntrica. No estudo da excentricidade em
fundagdes de estruturas aporticadas s&o avaliados os limites
propostos pela Norma Brasileira de Projeto e Execugdo de

Fundagdes NBR-6122, para fundag¢bes profundas.



As conclusdes obtidas através deste trabalho
encontram-se expostas no capitulo 6. Além das conclusdes,
constam também deste capitulo algumas sugestdes para futuras

pesquisas.
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CAPITUILO I - O METODO DOS

DESLOCAMENTOS

O Meétodo dos Deslocamentos e o Método das
Forcas saoc os principais meétodos aplicados ao estudo de
estruturas reticuladas por meio de programas automaticos de

computadores.

No método das forgas aplicam-se forgas unitarias
nos nos da estrutura, de forma a se obterem os deslocamentos
gerados por estas e, consequentemente, a matriz de flexibilidade
de cada elemento. A flexibilidade & o inverso da rigidez,

1

f=r
s

onde:
f= flexibilidade do elemento;

s= rigidez do elemento.

No meétodo dos desiocamentos, sao aplicados
deslocamentos unitarios aos nos da estrutura, obtendo-se assim
os esforgos gerados por estes e, consequentemente, a matriz de

rigidez de cada elemento.

II.1-0 METODO DOS DESLOCAMENTOS NA
ANALISE DE ESTRUTURAS RETICULADAS

As estruturas reticuladas sdo aquelas constituidas

por elementos que tém uma dimensao preponderante em relagéao



as demais. Podem ser os porticos, grelhas e trelicas. No presente
trabalho estuda-se o efeito de apoios ndo-lineares em porticos

planos.

Os podrticos planos sao estruturas reticuladas planas
com agdes que as deformam apenas em seus proprios planos. Os
elementos estruturais podem ser retilineos ou curvos, e as
secdes transversais tém um dos seus eixos principais de inércia

pertencente ao plano da estrutura.

Para o estudo de estruturas reticuladas, adota-se a
hipotese das secbes planas. Os deslocamentos de um ponto
qualquer de uma secéao transversal do elemento estrutural podem
ser determinados a partir dos deslocamentos do centro de
gravidade desta secdo. Estes deslocamentos incluem os
deslocamentos lineares, como também as rotagdes da secgéao
transversal correspondente. Logo, o elemento estrutural é
representado pelo lugar geométrico dos centros de gravidade de
suas secdes (eixo geométrico), constituindo um elemento
unidimensional, e a estrutura é discretizada em um conjunto de

elementos unidimensionais.

Devido a consideragao da hipotese das secgdes
planas, os deslocamentos de um ponto do eixo do elemento
estrutural unidimensional sdo perfeitamente definidos a partir do
conhecimento dos deslocamentos de seus pontos nodais
extremos e das ag¢des aplicadas nos mesmos. Assim, as
incégnitas, em termos dos deslocamentos do problema, podem se
reduzir aos deslocamentos dos pontos nodais do modelo
estrutural, que sado denominados graus de liberdade. Sendo os

deslocamentos as incégnitas do problema, a indeterminagado e



dita cinematica e, apdés o calculo dos deslocamentos nodais,

podem-se calcular os esforgos seccionais.

11.2-PRINCIiPIO DA SUPERPOSIGAO DE EFEITOS

O principio da superposigdo de efeitos €& valido
sempre que existam relagdes lineares entre as agdes e o0s
deslocamentos da estrutura. Isto ocorre toda vez que os trés

seguintes pré-requisitos sao satisfeitos (Gere e Weaver, 1965 ):
1) “o material da estrutura se comporta segundo a lei de Hooke”,
2) “a estrutura apresenta pequenos destocamentos’

3) “nao existe interagédo entre os efeitos de forga axial e momento

fletor nos membros”.

Diante da hipétese de um modelo estrutural
adequadamente vinculado (ligacdo ao meio exterior) e de
comportamento fisico e geométrico linear, é valido o principio da
superposicdo de efeitos. Assim, o comportamento do modelo
solicitado por varias ag¢godes distintas é igual a soma das
componentes deste modelo solicitado a cada uma destas ag¢des

isoladamente.

11.3-SISTEMA DE REFERENCIA

Na figura 2.1.b, XY representa o sistema de
referéncia global do modelo estrutural e xy o sistema de
referéncia focal do elemento estrutural, onde todos os
referenciais utilizados sao ortogonais diretos. O referencial global
¢ utilizado para a definigdo do posicionamento dos diversos

pontos nodais, deslocamentos nodais, rea¢cdes de apoio (na



maioria dos casos), ou de qualquer outra grandeza em que um
referencial unico para toda a estrutura seja util. O referencial
local €& utilizado, principalmente, na definicdo dos esforgos

solicitantes do elemento estrutural.

11.L4-DESLOCAMENTOS NODAIS

Cada ponto nodal tem apenas trés deslocamentos
(ver figura 2.1.a), sendo dois deslocamentos lineares no referido
plano nodal e uma rotagac com o vetor representativo normal a
este plano. Cada elemento de pértico piano apresenta os
esforcos normal, cortante e momento fletor como indicados nas

extremidades k do elemento representado na figura 2.1.b.

Conforme mencionado no item Ii.1, no método dos
deslocamentos, as incognitas do problema sao os deslocamentos
dos no6s no modelo estrutural. Sado escritas equag¢des gue
traduzem as condigdes de equilibrio segundo cada uma das
diregées dos deslocamentos destes nos e obtém-se, assim, um
sistema de equagdes, cuja a solugdo fornece os deslocamentos
procurados.

Buscam-se relacgdes entre deslocamentos e forgas

nodais, sob a forma

Sd=f (H.1)

Onde, Sd e f sao respectivamente a matriz de

rigidez, o vetor dos deslocamentos e o vetor de ag¢des.
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Deslocamento
de Ponto Nodal

Figura 2.1.a- Portico Plano

- BEsforgos Salicitantes

- Deslocamentos Referentes = Esforgos e Deslocamentos Referentes

Figura 2.1.b- Deslocamentos e Esforgos Solicitantes de Elementos de Pértico Plano



11.5-CONDIGOES DE CONTORNO

Como colocado no capitulo |, as fundag¢bdes das
estruturas em estudo sdo modeladas como apoios elasticos, ou
seja, o solo & substituido por molas elasticas que possuem rigidez
idéntica, sendo a sua restricdo aos deslocamentos considerada

linear para cada etapa de calculo.

Um sistema de molas simples representa a rigidez da
fundacdo no sentido dos eixos x, y € z, e esta associado somente a
diagonal da matriz de rigidez, diferente do sistema de molas
generalizado que pode estar associado a outros elementos da
‘matriz de rigidez. A figura 2.3 apresenta um desenho esquematico
com a interpretagao fisica do sistema de molas simples e
generalizado. De acordo com a hipotese de Winkler, o solo pode
ser representado por molas que se comportam isoladamente, né&o
se levando em conta a sua influéncia nos demais elementos da
matriz de rigidez. As rigidezes de restricdo sao somadas apenas
aos elementos da diagonal da matriz de rigidez giobal
correspondentes aos deslocamentos restringidos (Gere e Weaver,

1965). Neste trabalho adota-se o sistema de molas simples.

No caso de apoios referidos rigidos, onde existe total
ou consideravel restricdo aos deslocamentos, utiliza-se a Técnica
do Nuamero Grande (Soriano, 1993). Este procedimento consiste
em introduzir um apoio elastico de grande rigidez segundo a
dire¢do do deslocamento a ser prescrito. Essa constante de mola é
adicionada a diagonal principal da matriz de rigidez global §, na
linha correspondente ao deslocamento restringido. Como foi

mencionado acima, as constantes de mola que representam apoios

10



elasticos tambem s&o adicionadas a essa diagonal. O referido
nimero grande adicionado a diagonal principal ndo provoca erros
numéricos na etapa de resoclugdo do sistema de equagdes. Uma
vez calculados os deslocamentos nodais, pode-se calcular as
reagbes de apoio do modelo estrutural, multiplicando-se o
deslocamento obtide para a direcdo restringida pelo numero

grande.

A B éc A G-V c

Sistema de Molas Simples Sistema de Molas Generalizado

Figura 2.2- Interpretagdo do Sistema de Molas Simples e

Generalizado.
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CAPITULO Il - ALGUNS ASPECTOS
DA INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

Sabe-se que o comportamento de uma construgdo é
influenciado pela interagdo entre estrutura, fundagdo e solo

(terreno de fundagéo).

Segundo alguns autores, tais como Meyerhof
(1953), Barata (1986) e Gusméao (1990), a rigidez da estrutura e
da fundagdo sao fatores importantes no desenvolvimento dos
recalques na construgdo. Os recalques totais médios sd0 menos
influenciados pela rigidez da estrutura, enquanto gque o0s

recalques diferenciais se mostram bem mais sensiveis a esta.

Quando existe a tendéncia de haver recalque
diferencial, a estrutura reage através das conexdes entre suas
diversas pecas {pilares, vigas, lajes e paredes), provocando uma
redistribuicdo de esforgos nos elementos da estrutura, em
especial nos pilares. Como efeito da ndo observagcdo da
interagdo nos projetos de fundacdo e estrutura, esta
redistribuicdo de esforgos, segundo Gusmé&o(1994), pode levar ao
aparecimento de fissuras em lajes e vigas e, sobretudo, provocar

0 esmagamento de pilares.

12



I1.1-INFLUENCIA DA RIGIDEZ DA ESTRUTURA E
FUNDAGCAO NA INTERAGAO SOLO-ESTRUTURA

dos

Barata(1986), relaciona a tendéncia da distribuigéo

recalques de uma edificagdo em relagdo a rigidez da

estrutura e da fundagéo da seguinte forma:

Quando tanto a estrutura como a
fundacdo tém grande flexibilidade, existe uma
liberdade reiativa e reciproca de deslocamentos dos
pilares, e 0os maiores recalques se localizam nos
pilares {fundagdes) centrais, por causa da

distribui¢do de tensdes no terreno.

Quando a estrutura € flexivel, mas a
fundagédo tem grande rigidez, ha uma tendéncia a

uniformizacéo de recalques.

0O mesmo acontece quando a estrutura
¢ muito rigida e a fundagido é muito flexivel,
ocorrendo também uma tendéncia a uniformizagao
de recalques; pertencendo a estrutura o comando

do comportamento.

No caso em que ambos, estrutura e
fundagdo, apresentam rigidez elevada, com maior
razdo, havera tendéncia a uniformizagdo de

recalques.
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Iil.2-INFLUENCIA DA ALTURA NA RIGIDEZ DA
ESTRUTURA

A relagao H/L, entre a altura do edificio e a sua
maior dimensdao em planta, €& um valor importante na
representacdo da rigidez da estrutura (Barata, 1986), visto que
quanto maior o numero de pavimentios de uma edificagdo maior

sera a sua rigidez.

11h

4 x al CORTE X-X
i | ) ‘8
P-.__} ] _L_.-‘ |§
Y r -T 7 <|2
Loy Y€
~— L l—-'"' A
e S TS (m
/] I = i \ * (=]
S e | g rracio COMPRESSA0
l’ “ 1] % =
<) (R, | > °
]
CARREGAMENTO NA BASE DISTRIBUIGAO DE TENS®ES

Figura 3.1- Modelo da analogia da viga-parede {Goshy, 1978)
No entanto, observa-se também que, a partir de
uma certa altura do edificio, deixa de existir acréscimo de

influéncia sensivel da rigidez sobre © comportamento dos
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recalques da fundag@o. Segundo Goshy (1978), ha uma maior
influéncia dos primeiros pavimentos, onde estruturas abertas
como painéis tém comportamento semelhante ao de vigas-parede

(ver figura 3.1).

Segundo Barata (1986), o valor limite da relagao
H/L

considerando a influéncia de alvenaria, a partir do qual nao

para edificagdes com estrutura em concreto armado

ocorre mais aumento de amortecimento dos recalques
diferenciais pelo acréscimo da rigidez da estrutura (devido ao
aumento da altura), situa-se em torno de H/L=2.5. Cabe ressaltar
que esta relacdo serve apenas de referéncia basica, pois para
cada caso devem ser considerados, também, outros aspectos
como o tipo de fundagdo e sua rigidez além do tipo e forma da

estrutura.

I11.3-INFLUENCIA DA EXCENTRICIDADE DA
FUNDACAO NO COMPORTAMENTO DA
ESTRUTURA

Fundag¢bées geralmente sao sujeitas a cargas
excéntricas e inclinadas devido aos esforgos da superestrutura,
além de excentricidades decorrentes de problemas executivos.
Tais esforgos provocam, alem de recalques, movimentos
horizontais e rotagdo. Observa-se, também, que os efeitos
causados pela excentricidade na fundagdo mostram-se mais

perceptivos nos pavimentos mais préoximos a base,

Cabe ainda mencionar que, normailmente, esse
efeito ndo € levado em considera¢édo de forma adequada nos

projetos. Na maioria das vezes, leva-se em conta apenas o efeito
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da excentricidade na fundagdo e nao se analisam as
consequéncias no que diz respeito a interagdo da mesma com a
estrutura. O resultado desta pratica € um subdimensionamento de
algumas pec¢as da estrutura, principalmente dos pilares. Neste
caso, ocorreria o surgimento de esforgos maiores do que o0s
utilizados para o dimensionamentc em questdo. Assim, com uma
armadura de ago menor, os fatores de seguranga passam a ser

inferiores aqueles preconizados pelas normas.

111.4-ESTACAS

As estacas podem ser projetadas isoladamente (um
elemento de fundacédo por pilar) ou em grupos (varios elementos
de fundagdo solidarizados por um bloco de coroamento),

recebendo as cargas de um ou mais pilares.

Geralmente, pode-se distinguir as estacas para dois

casos de carregamento:

i} O carregamento é constituido por uma dunica

carga axial, geralmente vertical.

ii) Ao carregamento axial é adicionado uma forga
transversal (geralmente horizontal) e/ou um

momento.

Nos casos estudados no capitulo 5, para o caso de
carregamento (i) a curva carga-recalque da estaca foi obtida a
partir de provas de carga realizadas em estacas isoladas; para o
caso (i), utiliza-se o coeficiente de reag¢do horizontal do solo
para a analise linear e, para a analise ndo-linear, este parametro

e a tensdo ultima.
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111.4.1-ESTACAS CARREGADAS TRANSVERSALMENTE

Uma consideravel parte de fundagbes estaqueadas
esta sujeita a algum grau de carregamento horizontal. No
entanto, a magnitude das cargas horizontais em relagao as
verticais €, em geral, pequena e nem sempre € levada em conta
nos projetos estruturais e de fundagao. Um exemplo comum de
carregamento lateral, em fundac¢bes, ocorre em estruturas de
edificios submetidas a esforgos provocados por agbes de vento.
Para o caso de pequenas edificagdes, estes esforgos podem néo
apresentar significativa relevancia mas, em edificios altos e
torres em geral, requerem especial atengdo. Qutras formas de
esforgos laterais exercidos em estacas sdo os esforgos causados
por ondas, empuxos de terra, pressdes de agua ou, como nos
casos de estacas de plataformas de obras portuarias, as cargas
horizontais transmitidas pelas defensas e cabos de amarragao

das embarcacdes e semelhantes.

Em alguns casos, os esforgos horizontais sé&o
combatidos com a utilizagao de estacas inclinadas, sendo
equilibrados pelas forgas axiais nas mesmas. No entanto, para os
casos onde esta solugdo nédo é tecnica ou economicamente
viavel, as estacas verticais devem ser dimensionadas aos
esforgos cortantes e momentos fletores resultantes das forgas
transversais. Sob a acao dessas forgcas estas estacas se
deformam, despertando reagbes do solo, que por sua vez
equilibram as forgas e, eventualmente, momentos aplicados.
Contudo, para determinagdo dos esforgos solicitantes e da linha
elastica € necessario um parametro que correlacione a reagéo do

solo aos deslocamentos.

Para a analise do comportamento estatico de uma

estaca carregada transversalmente, & possivel representar o
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solo através do coeficiente de reagdo

comportamento do
horizontal descrito nos topicos seguintes.

As estacas carregadas transversalmente, segundo

Broms (1965), podem ser classificadas quanto a seu mecanismo
de ruptura (ver figura 3.2), que depende do tipo de solo e estaca

(geometria e material). Estas podem ser:

ESTACAS NAO RESTRINGIDAS
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Figura 3.2 - Mecanismo de Ruptura de Estacas, Broms (1965}
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-Rigidas ou curtas - Giram como um corpo rigido
quando submetidas a um carregamento lateral, sendo os
deslocamentos por flexdo pequenos e crescentes linearmente
com a distancia do ponto considerado ac centro de rotagdo. A

ruptura ocorre quando a resisténcia do solo € excedida.

-Flexiveis ou longas - Nestas, os deslocamentos
por flexdc s&o elevados quando comparados com aqueles
causados por rotagdo de corpo rigido. A ruptura neste caso
ocorre com a formagdo de uma rotula plastica em um ou mais

pontos do fuste.

As estacas também podem ser classificadas em
fungdo das condigdes de restrigcdo nas extremidades (ver figura

3.2). Estas podem ser;

-Estacas ndo restringidas ou de extremidade
livre, pois n&o apresentam restricdo a rotagao, ou seja, ©

momento fletor na extremidade é nulo.

-Estacas restringidas ou de extremidade fixa,
visto que sdo impedidas de girar na extremidade, apresentando

momento fletor em seu topo.

Em alguns casos as estacas podem apresentar
momento fletor no nivel do terreno, devido a existéncia de um

certo comprimento livre de estaca.

+ COEFICIENTE DE REACAO HORIZONTAL DO SOLO

Segundo o modelo de Winkler, que representa o

solo modelando-o como um conjunto de molas, a reagédo p e o

19



deslocamento p em um ponto podem ser relacionados através do

coeficiente de reagdo do solo, denominado kh.

Tem-se que

K, = (. 1)

2|

onde a dimens&o de kh é FL™>.

Geralmente, para se determinar o coeficiente de

reacdo do solo, utilizam-se um dos seguintes metodos:

1)ensaio de carregamento lateral em tamanho natural scbre uma

estaca;
2)ensaio de placa;
3)ensaic pressiametrico;
4)ensaio de dilatémetro;
5)correlagbes empiricas com outras propriedades do solo.

Observa-se que o primeiro € o meio mais direto
para a obtencgdo das reagdes e deslocamentos do solo ao longo
da estaca, através da instrumentagao, exigindo contudo maiores

cuidados. E também o mais oneroso.

O uso do ensaio de placa € discutido por Terzaghi
(1955), que considera que o principal problema com essa
aproximagao € extrapolar os resultados de uma placa para uma

estaca.
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» O MODELO LINEAR:

Para utilizar o coeficiente de reagdo horizontal do

solo kh, na analise de uma estaca, faz-se necessario o

conhecimento da variagdo do mesmo ao longo de seu
comprimento. Palmer e Thompson (1948) sugerem expressar o

coeficiente de reagdo do solo da seguinte forma:

ki=k d “ (111.2)
h L’ L )

onde :

k.= coeficiente de reacdo horizontal do solo na ponta da
estaca ( Z =L);

n=um indice empirico igual ou maior que zero.

As hipoteses mais comuns sao:

n=0 para argilas sobre-adensadas, ou seja, o coeficiente de

reacdo do solo é constante com a profundidade ;

n=1 para solos granulares, ou seja, 0 mbédulo aumenta

linearmente com a profundidade.

Para o caso de n=1 Poulos e Davis {1980) sugerem

ser mais conveniente expressar a variagcdo de [, da seguinte

forma:

k,,=n,,-(§) (1.3)
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onde:
z = comprimento abaixo da superficie,
d = diametro ou largura da estaca;

n,= coeficiente de reagao do solo (FL 2.

Terzaghi (1955) apresenta a Tabela 3.1 de valores

tipico de pn,.

Tabela 3.1 - Valores tipicos de p) (MN/m’) para areia
Densidade Relativa Fofa Meédia Compacta

n,.areia  umida  ou 2.20 6.60 17.59

seca

n,. areia submersa 1.26 4.40 10.68

do solo, em

Para a obtencao do coeficiente de reagdo horizontal

argilas sobre-adensadas, no caso da utilizacdo de

testes de placa, Terzaghi (1955) considerou que os modulos de

reagdo do solo vertical e horizontal s@c essencialmente os

mesmos e independem da profundidade, sugerindo uma relagéao

conservadora para K.

k,ﬁﬁ (111.4)

onde:

i(—s1= moédulo para placa quadrada horizontal, de um

pé de largura;
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d= largura ou diametro em pés.

Valores tipicos de Eﬁ para argilas sobre-adensadas, sugeridos

por Terzaghi(1955), sdo apresentados na Tabela 3.2.

Tabela 3.2 - Valores de Eﬂ MN/m® para placas quadradas, pé
X pé, sobre argila pré-adensada

Consisténcia da Argila Rija Muito Rija Dura

Resisténcia ao Cisalhamento

N&o-D d KN/m? 47.9-956.8 96.8-191.5 191.5
ao-Drenada, s, m

Faixa de Valores de [ 15.7-31.4 31.4-62.8 | 62.8

Algumas correlagdes empiricas podem  ser
encontradas na literatura. Broms (1964), correlaciona k, com o
modulo secante Eso para 50% da tensao ultima em ensaios ndo-

drenados, como:

kh:167-% (111.5)

Ou ainda, utilizando o valor da resisténcia ao

cisalhamento nao-drenada s, relacionando k, na seguinte

expressao:
_(80->320)-g,
" d
Davissan (1970), sugere um valor mais
conservador:
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onde:
d = diametro ou largura da estaca;

s, = resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada.

Para o caso de argilas moles, assume-se a hipdtese
de que o coeficiente de reacdo do solo aumenta linearmente com

a profundidade, segundo a expressao (l11.3).

Valores tipicos de p,, para solos normalmente

adensados, mencionados por Poulos e Davis (1980), séao

apresentados na Tabela 3.3.

Tabela 3.3 - Valores tipico de ) para solos coesivos em (kN/m°)

Tipo de Solo Fln Referéncia

Argila Mole NA 166.1-3515.4 |Reese e Matlock, 1956

276.8-553.6 Davisson & Prakash, 1963

Argila Orgénica NA 110.7-276.8 Peck e Davisson, 1962

110.7-830.4 Davisson, 1970

Turfa 55.4 Davisson, 1970

27.7-110.7 Wilson e Hilts, 1967

Material Fino 8027.3-11072.1 [Bowles, 1968

NA = Normalmente Adensada

e« O MODELO NAO-LINEAR DO SOLO:

Como colocado no capitulo 1, o solo ndo apresenta,

em geral, comportamento linear quando solicitado e, por
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conseguinte, a relagdo entre a tensdo p e o deslocamento p &

nao-linear. Assim, para um estudo mais rigoroso, justifica-se a

consideragac do modelo n&o-linear.

Para este estudo adotou-se a curva hiperbdlica de
dois-parametros, sendo que o primeiro seria o proprio coeficiente
de reagdo horizontal do solo mencionado no item anterior, e o
segundo seria representado pela fenséo /ateral limite do sclo ou

tensdo ultima, conhecida como p,.

Broms (1965) , ao estudar a tensdo uftima do solo
solicitado por estacas carregadas transversalmente, apresenta a
distribuigdo de tensdo fateral de solos coesivos e n&o coesivos
em estacas curtas e longas. Nas figuras 3.3 e 3.4 séao
representadas estas distribuicbes para os casos de estacas

restringidas e nao restringidas, respectivamente.

Para o estudo de estacas em areias, Fleming (1985)
apresenta a seguinte expressdo como sendo uma boa

representacao da tensédo ultima:

p.=k. c’,d (111.8)

Esta expressdo, ao ser comparada com aquela

sugerida por Broms (1965):

pu:3_kp-o-’v-d, (11.7)
e uma outra sugerida por Reese et al (1974):

puzkz-o"v-d, (111.8)

apresenta melhores resultados, conforme demonstrado por Barton
(1982), que analisou a tensdo /ateral udltima através de testes
realizados em estacas carregadas transversalmente em uma

centrifuga (figura 3.5.).
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Onde :
o-'v= tensdo efetiva vertical do solo;

d= didmetro ou largura da estaca;

Kp= coeficiente de empuxo passivo do solo.
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Fig.3.3- Distribui¢gdo de Tensio Lateral em Estacas N&o Restringidas,
Broms (1965).
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Figura 3.5- Curva Tensao Ultima P, do Solo x Profundidade z, Barton (1982)

Para o estudo do comportamento néo-linear em

argilas, Reese (1975) sugere para tensdo ultima do sofo p,, 0 uso

do menor dos seguintes valores:

pu=(2+y-si+a-§)‘su-d

ou

P.

g.su.d

(111.9)

(111.10)

28



onde:

Y = peso especifico médio na profundidade z;
S, = resisténcia néo drenada da argila na profundidade z,

d= largura ou diametro da estaca;
a= coeficiente que varia entre 0.5 e 3;
Randolph (1985) sugere para a o valor de 1.5.

Na superficie p, é igual a 2s, , variando o seu valor
até chegar a um valor constante expresso na eq Il1.10. Isto ocorre

a uma profundidade z=3-d.

Desta forma, pode-se obter uma p, para cada
profundidade correspondente aos pontos discretizados do

conjunto solo-estaca.

111.4.2-CRITERIO PARA INTERPRETACAO DE PROVA DE
CARGA EM ESTACAS CARREGADAS VERTICALMENTE

Van Der Veen (1953) definiu a carga de ruptura
como carga cujo aumento infinitesimal corresponde a um recalque
infinito na curva Carga x Recalque. Ou seja, o ponto onde a curva
fica paralela ao eixo de carregamento do grafico Carga x
Recalque € o ponto gque corresponde a carga de ruptura da

estaca.
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A curva Carga x Recalque também pode ser

apresentada da seguinte forma:

Q
Qurt

Xr,

sendo a carga plotada como uma percentagem da carga maxima

aplicada total, Q.. .A representagdao matematica € a seguinte:

Q=Q.[*-e™] (H1.11)

onde :

Q = carga de ensaio da estaca;

3
n

recalque causado pela carga Q;

Q.= carga de ruptura da estaca,;

o = coeficiente que depende das caracteristicas de

interagao solo-estaca.

Observando que, em geral, a curva /n(7-Q/Quu) x w
nao configura uma reta passando pela origem, Aokl (1975)
propde uma correcdo na equacgdo de Van Der Veen (1953), para

que haja uma previsao de uma ordenada B na origem.

A expressdo proposta por Van Der Veen (1953) e

modificada por Aoki {(1975) fica, entdo, da seguinte forma:
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Q =th.[1—e‘““’*3] (11.12)

No presente trabalho, a interpretagdo de prova de
carga ¢ realizada segundo o método de Van Der Veen
Modificado.
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CAPITULO IV - O MODELO NAO-
LINEAR E O DESENVOLVIMENTO DO
PROGRAMA

Diante de um estudo mais profundo do
comportamento da fundagdo, quando esta e solicitada por uma
estrutura, observa-se que ndo € possivel a aplicagao do principio
da superposicdo de efeitos, visto que o solo nao apresenta

relagdes lineares entre agdes e deslocamentos.

Entretanto, € possivel transformar a analise ndo-
linear em uma sucessdo de etapas lineares de calculo, com os
parametros intrinsecos do problema sendo mantidos constantes
ao longo de cada etapa. Com base nos resultados obtidos ao
final de cada etapa, faz-se a correg¢do dos parametros para
utilizagdo na fase seguinte. O processo €& considerado concluido
quando, em duas etapas consecutivas, os parametros apresentam
os mesmos valores, a menos de uma determinada tolerancia

(Martins, 1979).

IV.1-MODELOS NAO-LINEARES

O usc de modelos ndo-lineares para representar o
comportamento de fundagdes conduz a solu¢gdes mais realistas e
a uma avaliagdo mais acurada dos fatores de seguranga, devido

a uma descrigcdc mais confiavel das propriedades do solo e, por
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conseguinte, uma melhor aproximagédoc do real estado de

deformac¢des ao qual o solo esta submetido.

Entretanto, Kushner (1994) levanta alguns aspectos
importantes, como a considera¢do da necessidade de um maior
namero de parametros que definem o comportamento do solo
(através de ensaios adicionais que, numa anélise convencional,
nao se fazem necessarios), assim como uma maior acuracia que

garanta a confiabilidade de seus resuitados.

A partir da obtengao de resultados mais acurados,
por consequéncia, podem-se adotar procedimentos menos
conservadores no dimensionamento de estruturas, tornando-as

mais esbeltas.

IV.2-REPRESENTAGAO DA NAO-LINEARIDADE DO
SOLO

Para o estudo da interagdo solo-estrutura, ¢
necessario a ado¢do de um modelo que simule o comportamento
tensdo-deformacédo-tempo do solo quando este é solicitado pela
estrutura. Na figura 4.1 é apresentada uma classificagdo destes

modelos, proposta por Morgernstern (1975).

Pode-se observar que o comportamento tensdo-
deformacgdo de um solo é muito complexo, visto ser em geral nao-
linear, parcialmente irreversivel e com propriedades dependentes
do tempo. Além disso, no caso do terreno de fundacéo, é
necessario levar em conta aspectos como anisotropia e

heterogeneidade.
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Nesse estudo, o solo é representado como sendo
um material com comportamento elastico, nao-linear e nao

dependente do tempo.

Segundo Pichavant (1974), diferentes funcgdes
podem ser escolhidas para representar ¢ comportamento né&o-
linear do solo, sendo a mais conhecida a relagdo hiperbdlica de
Kondner (1963}, usada no modelo hiperbdlico de dois-parametros
apresentado por Duncan e Chang (ver figura 4.2 ).

Deve ser levado em conta, como foi demonstrado
por Lacerda, Dias e Peixoto (1974), que a formulagdo hiperbdlica
para as curvas tensdo-deformac¢do, embora funcione bem de
modo geral, e possa ser aplicada para quase todos os tipos de
solo, nem sempre é satisfatoria para todos os problemas de
Mecanica dos Solos, especialmente aqueles onde se esperam

pequenas deformacgdes.
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Comportamento Tens&o-Deformac¢8o do Solos

Independente do Tempo Oepsandents do Tempo
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Plasticos &
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Figura 4.1-Classificacao de Modelos de Comportamento Tens&o-Deformacdo do Solo (Morgernstern, 1875)
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Figura 4.2-Representagdo Hiperbdlica Retangular da Tens&o-

Deformag&o do Solo por Kondner (1963)

IV.3-A HIPERBOLE DE TRES-PARAMETROS

Considerada uma boa representacéo do
compoertamento do solo quando submetido a um carregamento, a
solugdo da hipérbole de trés-parametros é utilizada por Santa
Maria (1988) no estudo do comportamento do conjunto solo-
fundagdo em estruturas offshore, e &€ tambem utilizada neste

presente estudo (figura 4.3).

A hipérbole de trés-parédmetros em estudo, definida

pela equagéo:

(IV.1)
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passa pela origem e possui uma de suas assintotas paralela ao
eixo y e a outra inclinada, com coeficiente angular k, em relagéo
ao eixo x, como apresenta a figura 4.3. A assintota vertical

intercepta o eixo x em:

X=—B (1IV.2)

€ a outra intercepta o eixo y em:

ab

= . V.3
(a+c)2 ( )

Trata-se de uma curva cuja equacgéo geral pode ser

escrita da seguinte forma:

Ax? +Bxy +Cy?  +Dx+Ey+F =0, (IV.4)

onde o termo B e diferente de zero, o termo F € nulo (visto que a

curva passa pela origem), bem como o termo C.

A inclinagao da tangente na origem é€:

_(9v) _
k‘_(dXJx=o a (IV.5)

e em x —ce (assintota inclinada):

(IV.6)

A tangente na origem intercepta a assintota

inclinada no ponto F, com as seguintes coordenadas:
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X, =—— e ¥y, =—
a+c a+c

E interessante observar que a hipérbole de dois-

parametros de Kondner (1963), utilizada para o estudo de solos

coesivos, € na realidade um caso particular da hiperbole de trés

parametros, onde:
_0 — ._b —_
k.=0 k»=a x,=7 e Yy=b

como demostrado na figura 4.4.

Segundo Santa Maria (1988), apesar do
comportamento tfensdo-deformacdo dos solos apresentar uma
tensdo ultima tendendo a assintota horizontal, conforme a
representacac de Kondner (1963), nc casoc de fundagdes reais, a
resisténcia a ruptura ndo é tao bem definida quando ocorrem
grandes deslocamentos, havendo um acréscimo de resisténcia a
medida que os deslocamentos aumentam. Este comportamento é
melhor representado por uma curva hiperbélica com assintota

inclinada.

Todas as curvas de carga-deslocamento de ensaios
de prova de carga utilizadas neste estudo foram ajustadas
mediante regressao nao-linear. Sao apresentados no Anexo | os
resultados de prova de carga, em estaca isolada, para os quais
foi ajustada uma curva hiperbdlica de trés-parametros, e onde

pode-se observar a qualidade do ajuste.
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assintota

Figura 4.3 - Hipérbole de Trés- Parametros, Santa Maria (1988)

y &

assintota tangente

assintola

Hipérbole ¥ =

Figura 4.4 - Hipérbole de Dois-Parametros
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IV.4-O PROGRAMA

Neste trabalho apresenta-se um programa para
analise de pérticos planos, denominado PORTICO7, para o caso
de estruturas reticuladas carregadas apenas nos no6s. O
programa € fundamentado no método dos deslocamentos,
considerando a fundagdo como um apoio elastico, cujo
comportamento é representado por molas que apresentam uma
rigidez correspondente. Este programa que origilnalmente se
denominava PORTICO, capacitado apenas para o célculo de
estruturas com apoios lineares, foi implementado para o estudo

de apoios nao-lineares.

O programa foi compilado na linguagem FORTRAN
LARREY 77. Sua capacidade & de até 90 condi¢gGes de contorno
(seja apoio representado por mola, apoio livre ou apoio

totalmente restringido) e para 300 nés.

A nao-linearidade da fundagao é observada através
de uma curva que melhor se ajusta ao seu comportamento
quando solicitada. A cada iteragao, os ajustes e corre¢des sao
realizados em fungdo dos paradmetros da curva do solo

introduzidos inicialmente no programa.

Os efeitos da ndo-linearidade afetam tdo somente
os coeficientes da matriz de rigidez do elemento. Assim, as
corre¢cbes acima mencionadas devem ser efetuadas na referida
matriz, permanecendoc, no mais, inteiramente valido o esquema
de calculo usualmente empregadc em uma analise pelo meétodo

dos deslocamentos.
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IV.4.1-0 MODELO NAO-LINEAR NO ESTUDO DE
ESTRUTURAS RETICULADAS

O modelo de comportamento nao-linear do solo
pode ser tratado de duas formas: o processo incremental e o

processo iterativo.

No processo incremental, a carga é aplicada em
incrementos, onde para cada incremento de forga aplicado nos
nos solicitados, a partir de um estado inicial de forgas, ha um
incremento de deslocamento correspondente (ou vice-versa). A
cada incremento, 0s parametros de comportamento linear sao

recalculados a partir da curva de comportamento do solo.

O principio do processo iterativo, como o nome
mesmo diz, consiste em se fazer com que, através de varias
iteragcdes, sejam realizadas aproximagges sucessivas dos
parametros de rigidez inicial do programa ao modelo de

comportamento da fundagao até uma determinada tolerancia.

Nas figuras 45 e 4.6 estdo esquematizados o
processo de tratamento incremental e varias possibilidades de
processos de tratamentos iterativos melhor aplicaveis a cada tipo

particular de curvas, apresentado por Pichavant (1974).
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% a - Método Incremental

" |

Métodos lterativos

b - Método do Mddulo Secante

¢ - Método do Mddulo Tangente

Figura 4.5
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> £

0 d - Método da Tensao Inicial

e - Método "Stress Transfer”

Eo f - Método da Deformagao Inicial

Figura 4.6
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Para efetuar o calculo e atualizagao da rigidez da
fundagcdo dentro do programa PORTICO7, foi utilizado um
processo iterativo de obtencio de rigidezes secantes, que podem
ser obtidas através de curvas forca x deslocamento € momento x
rotacdo, que correspondem ao real comportamento do solo

quando este € submetido a uma solicitagéo.

IV.4.2-METODO DA SECANTE

Este método iterativo é descrito a seguir, com 5

passos basicos para cada iteracgéo.
Passo 1-

Apdés a montagem da matriz de rigidez inicial k, & a
leitura do vetor de cargas nodais P, aplicado aos nods da
estrutura, o sistema de equagdes é resolvido e obtém-se o vetor
dos deslocamentos nodais D, e calculam-se os esforgos de

extremidade de elemento.
-1
D1=Pn'ko
Passo 2-

Com o vetor dos deslocamentos nodais € com as
curvas do solo, € possivel obterem-se as rigidezes do solo

atualizadas e assim, a matriz de rigidez global atualizada k.
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Passo 3-

De posse do vetor de deslocamentos nodais D, e da

matriz de rigidez global atualizada k, facilmente pode-se obter
*

um novo vetor de cargas nodais P, , com a finalidade de

compara-lo com vetor de cargas nodais real aplicado ao sistema.
k1'D1=P1
Passo 4-

Nesta etapa, é verificado se a diferenga Py - P,’r €
menor ou igual a uma tolerdncia a ser definida. Caso essa
condigdo seja satisfeita, considera-se o processo como concluido
e aceitam-se os resultados da ultima iteragdo. Caso contrario,
prossegue-se com as iteragbées, obtendo-se o vetor de
deslocamentos nodais D, a partir da matriz rigidez global

atualizada k, e o vetor de cargas nodais P,

FPasso 5-

Séo repetidos os passos 2, 3 e 4.

1V.4.3-PROGRAMA PRINCIPAL

O programa PORTICO7, para andlise de estruturas
reticuladas do tipo pértico plano segundo o Método dos
Deslocamentos, contém cerca de 700 linhas com 10 subrotinas
sucintamente descritas a seguir. Na figura 4.7. é apresentado um

fluxograma do programa principal.
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III, NUMERO DE CARREGAMENTOS )
ITER =0

g !l.-

DO 2000 I'TITI = 1,111 W—
y:

T T
R S R e

ITER > =100

[ SUBROTINA FORMS

SUBROTINA FORMF

SUBROTINA CONDC

SUBROTINA RESOLV

SUBROTINA ESFOR

Figura 4.7- Fluxograma do programa PORTICO7
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IV.4.4-SUBROTINAS

1. DADOS 1:

Esta subrotina faz a leitura de dados geométricos,
tipos de seg¢do, condigbes de contorno, como também as
constantes de mola e parametros da curva hiperbdlica do solo

referente a cada apoio.

2. DADOS 2:

Esta subrotina faz a leitura das cargas nodais
aplicadas nos encontros nodais da estrutura para cada novo

carregamento.

3. APONT:

Esta subrotina é responsavel por formular o vetor
apontador P, que tem a finalidade de arquivar a posigdo dos
elementos da diagonal da matriz de rigidez global da estrutura

depositados no vetor A,

4. FORMS:

Esta subrotina é responsavel por formular a matriz
de rigidez global, sendo esta arquivada num vetor A, zerado apos

cada iteragao.
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5. FORMF:

Esta subrotina é responsavel por iniciar as cargas
nodais num vetor de forgas F, que posteriormente também serd
zerado e utilizado para guardar o vetor de deslocamentos obtido

na subrotina ESFOR.

6. CONDC:

Esta subrotina tem por finalidade introduzir as
condi¢gdes de contorno na matriz de rigidez representada pelo
vetor A, utilizando para os apoios rigidos, ditos indeslocaveis, a

técnica do namero grande.

7. RESOLV:

Esta subrotina tem por finalidade resolver o sistema
de equacdes. O método utilizado para a resolugdo do sistema de

equagdes é o método de Cholesky.

8. ESFOR:

Esta subrotina € responsavel por calcular os
esforgcos na extremidade de cada elemento, as reagbes de apoio
e os deslocamentos de cada ponto nodal, direcionando estes

resultados para um arquivo de saida gerado anteriormente.

9.ESFOR2:

Esta subrotina tem a finalidade de, através de
iteragdes sucessivas, utilizando o método da secante, percorrer a

hipérbole for¢ca x deslocamento que melhor representa o
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comportamento do solo, e obter a rigidez do solo relativa ao

carregamento aplicado na estrutura.

10. TOLERAN:

Esta subrotina tem por finalidade verificar se o©
critério de parada ja foi atingido segundo uma determinada

tolerancia.
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CAPITULO V - Estudo de Casos

A partir de resultados de provas de cargas a
compressao (Quevedo, 1983 e ABEF , 1989) e através da
utilizagdo do coeficiente de reagao horizontal do solo (ki) e
tensdo uitima p,, sao modelados os comportamentos de estacas
na interagdo sofo-estrutura para os casos estudados a seguir.
Este estudo permite comparar os resuitados, nas andlises de
interagdo solo-estrutura, considerando os comportamentos linear

e nao-linear do elemento de fundacéo.

O estudo de casos permite que se obtenham
conclusdes acerca das vantagens do modelo n&o-linear, bem
como demonstrar a viabilidade da sua aplicagdo ao estudo da

interagcéo solo-estrutura.
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V.1-PORTICO PLANO DE UM EDIFIiCIO COM
EXCENTRICIDADE NA FUNDAGCAO DE UM PILAR

Neste item estuda-se © comportamento de um
pértico de edificio quando um de seus pilares apresenta fundagéo
excéntrica. Tem-se por objetivo, entdo, verificar a resposta desse
pilar a solicitagdo de um carregamento, analisando-se a
excentricidade de sua fundagdo segundo as prescri¢gdes

pertinentes da Norma de Fundagbes NBR-6122.

A partir desta consideragdo, s&c analisados dois
pérticos. O primeiro, de um ediffcio de 4 pavimentos, com pé
direito de 3m e o segundo, de um edificio de 19 pavimentos e pé
direito de 3m. Adota-se para estas estruturas um valor de f.,
resisténcia caracteristica a compressdo do concreto, igual a

18MPa.

Adotou-se, como fundacdo do portico, estacas tipo
Franki. Admitiu-se, como comportamento cargaxdeslocamento da
estaca, aquele representado pela prova de carga de estaca
isolada D3.BDD, em areia, apresentada por Benegas (1993). Para
obtencdo dos parédmetros da curva cargaxrecalque, que o0
programa utiliza, foi realizada uma analise de regressdo nao-
linear (com o© uso do programa Statgraphics) nos pontos
correspondentes aos resultados da prova de carga. A tenséo de
ruptura (Q.,,) da estaca é obtida através de interpretagdo de
prova de carga, segundo o critério de Van Der Veen modificado

{ver anexo 1).
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Para os pilares extremos, adota-se um bloco de
coroamento com 2 estacas; para os pilares centrais, admite-se
um bloco de coroamento com 3 estacas. Para o bloco de
coroamenio, &€ adotada a hipotese de comportamento de corpo

rigide ( atribuindo a este, rigidez elevada).

Na figura 5.1, esse pdrtico é mostrado através de
um desenho esquematico, onde estdo representados os

elementos, nés e condigdes de contorno da estrutura.

Quanto ao carregamento adotado sao feitas as

seguintes consideragbes:

1)Tendo em vista que, no caso de porticos de
andares multiplos (tipicos de estruturas de edificios) as linhas de
pilares centrais sido mais carregadas do que as de pilares de
extremidade, observa-se esta distribuicdo de cargas neste
estudo. As diferengas de carregamento geram recaiques
diferenciais que, devido a tendéncia de uniformizagdc dos
mesmos, faz com que haja uma redistribuicdo de esforgos,

promovida pela rigidez do conjunto fundagao-estrutura.

2)Para o estudo da influéncia da rigidez de
estruturas de alturas diferentes adota-se, para o carregamento
dos dois porticos em estudo, um carregamento equivalente, que
corresponde a um dado carregamento dividido pelo numero de

pavimentos.
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Figura 5.1- Esquema do Portico Plano com Fundagao Excéntrica
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Sao analisados 4 casos de excentricidade na
fundacdo. Os valores adotados para as excentricidades entre o
pilar de extremidade e sua fundag¢ao s&o de 0, 10, 20, 30 cm do
centro do pilar em relagédo ao eixo do bloco de corcamento. O
mesmo procedimento é realizado considerando o comportamento
linear e ndo-linear da fundagdo. Para uma analise convencional ,
procede-se a analise considerando o pértico em estudo com

apoios indeslocaveis, sem restricao a rotagio (rotula).

Segundo prescricdo da Norma Brasileira para
Projeto e Execugdo de Fundagbdes, NBR-6122, para casos de
excentricidade entre pilar e elemento de fundagdo em estacas
(item 7.9.7.5), tolera-se que a carga admissivel da estaca (Quum)
seja ultrapassada em até 15%. Para o caso de um pilar incidindo,
com uma carga P; e excentricidade e, em um bloco de coroamento
rigido, com duas estacas apresentando uma distancia entre eixos
b, essa consideracdo pode ser representada pela seguinte

expressao:

Pf Pf'e
—+—L—<115:
2 b Qadm

Foi verificado que as fundagdes, referentes ao pilar
de extremidade, para uma excentricidade maxima de 30 cm em
relagao ao pilar, atendem aos requisitos estabelecidos pela
Norma NBR-6122.

O pilar analisado foi dimensionado para o esforgo
de flexdo-composta, com a utilizagdo de abacos de
dimensionamento de Montoya (1973), para pec¢as de concreto
armado. Numa analise convencional deste pilar, obteve-se uma

armadura minima de ago, prevista pela Norma Brasileira para
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Projeto e Execucdo de Qbras de Concreto Armado, NBR-6113.
Este pilar &, entdo, analisado com apcios com comportamento
elastico para os modelos linear e naoc-linear, para todos os casos

de excentricidade.

Os resultados obtidos sdo apresentados no Anexo Il
e nas figuras 5.2 a e b, através das curvas de momento fletor x

excentricidade e area de ago x excentricidade, respectivamente.

Com o aumento da excentricidade na fundagéo,
observa-se, principalmente para o modelo nao-linear, um
acréscimo dos esforgos de momento fletor no pilar e, por
consequéncia, também da armadura de ago necessaria. Ao se
compararem os esforgos de momento fietor para uma
excentricidade nula, nos casos convencional, linear e nao-linear,
é possivel também se observar que o desenvolvimento destes é
superior no caso nao-linear. Esta tendéncia se deve ao fato de
que, para © nivel e distribuicdo de carregamento exercido pela
estrutura, a fundacao apresenta-se menos rigida para o caso
nao-linear, com maiores rotagdes no bloco de coroamento,

gerando maiores esforgos no pilar correspondente.

0 aumento de esforgos exigiria um
redimensionamento, com aumento da area de a¢o. Normalmente,
ap6s a conclusdo do estaqueamento de uma obra, realiza-se um
levantamento da posigcdo de cada estaca, a fim de se verificar
eventuais variagdes em relagdo a locagao de projeto. A partir
deste levantamento, sdo entdo estudados todos 0s casos de
excentricidade observados e, & luz das prescrigbes da Norma
NBR-6122, tomadas as providéncias adequadas. Para o caso de
biocos de duas estacas, prevalece o critério de que nenhuma

providéncia se faz necessaria se a carga maxima néo ultrapassar
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15% do valor admissivel, conforme anteriormente citado. Chama-
se atencao, entretanto, para o fato de que esta situagido pode
conduzir a rotagbes elevadas do bloco e, assim, acarretar a
ruptura do pilar por flexdo composta. Constata-se neste trabalho
que uma verificagdo dos novos esforgcos no pilar adotando-se
uma relagcao linear cargaxdesiocamento para as estacas pode

proporcionar resultados contra a seguranga.

Com o aumentoc do numero de pavimentos, como ja
é esperado, hd uma redistribui¢do das reagdes de apoios, visto
gue ocorre um aumento da rigidez global da estrutura. Nesta
redistribuicdo os pilares extremos aumentam suas reacdes
verticais em até 15 %. Ao comparar os resultados de esforgos de
momento no pilar em estudo, obtidos na analise dos pérticos de 4
e 19 pavimentos, €& possivel observar que estes também

aumentam com o aumento do numero de pavimentos (figura 5.2 b).

Para a variagdo de 4 e 19 pavimentos, mantida a
carga total no pilar, observa-se um acréscimo de cerca de 25%
no momento fletor neste pilar, para analise ndo-linear da

fundacdo, independente do valor da excentricidade.
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Comportamento de um pilar com fundag¢ao excéntrica
PROVA DE CARGA D3 .BDD - Qrup = 1011.6 kN
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Edificio com 4 pavimentos
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Comportamento de um pilar com fundacao excéntrica

Para 2 Edificios de 4 e 19 pavimentos
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Figura 5.2 b - Curva Momento x Excentricidade
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V.2-ESTUDO PARAMETRICO DA EXCENTRICIDADE
NA FUNDACAO DE UM PORTICO SIMPLES

A excentricidade de carga em um elemento de
fundagc&o introduz uma rotagdo no mesmo, despertando desta
forma esforgos de momento fletor no respective pilar. Neste
trabalho, realiza-se um estudo paramétrico a fim de se observar

os efeitos provenientes da variagao desta excentricidade.

A estrutura em estudo é um poértico simples,
composta por sete elementos onde quatro deles representam a
fundacgdo e trés a super-estrutura, conforme pode ser observado

na figura 5.3.

As fundagbes sao representadas por um bloco de
coroamento com duas estacas. Esse bloco apresenta uma rigidez
elevada comportando-se, entdo, como um bloco rigido. As
estacas tém seus comportamentos carga-recalque representados
pelos resultados das provas de carga sobre estacas isoladas
D3.BDD e FRA1, obtidas de Benegas(1993) e de ABEF(1989), e
incluidos respectivamente nos itens I1.1 e I1.2 do anexo || deste

trabalho.

Como pode ser observado nos graficos
apresentados nas figuras 54 e 5.5, o desenvolvimento dos
esforcos de momento fletor (sob forma adimensional), para o
caso linear, apresenta curvas coincidentes a medida que ©
carregamento aumenta. Isso se deve ao fato de que tanto a
estrutura como a fundacdo apresentam comportamento linear.

Dessa maneira, entdo, comprova-se a validade do Principio da
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Superposigao de Efeitos e da Lei de Hooke. Ja no segundo caso,
onde somente a estrutura apresenta comportamento linear, as
curvas ndo mais se apresentam coincidentes, acarretando, assim,
esforgos maiores. Isso se justifica devido a diminui¢do da rigidez
da fundacao decorrente do comportamento do modelo hiperboélico
admitido. Esse processo ocorre até que, para um dado nivel de
carregamento, a rigidez da fundacao tende a se estabilizar, ou
seja, a curva hiperbdlica se aproxima da sua assintota inclinada.
Nesse estagio as curvas de momento fletor comegam a ficar mais
proximas e tendem a coincidir. Para este tltimo estagio o nivel de
rotacado da fundagao e de esforgos no pilar é tdo alto que o pilar

ja estaria rompido.

As rotagbes sofridas na base do pilar se
apresentam muito mais acentuadas no caso nio-linear. A medida
gue a excentricidade cresce, o comportamento da estrutura torna-

se mais instavel e apresenta maiores rotagdes.
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Figura 5.3 - Esquema de um Pértico Plano Simples
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V.3. ESTACA SUBMETIDA A UM ESFORGO
HORIZONTAL H PARA O COMPORTAMENTO
LINEAR E NAO-LINEAR:

Objetivando o estudo do comportamento de estacas
carregadas transversalmente, sdo realizadas analises segundo os

modelos linear e ndo linear de fundag¢des para trés tipos de solo.

A figura 5.6 apresenta um desenho esquematico de
uma estaca longa, de 15m de comprimento enterrado, com o topo
nao restringido, carregada por uma forga horizontal H. A estaca ¢é
modelada com 31 elementos, 32 nés e 30 condigdes de contorno
representando as restrigées aos deslocamentos conferidas pelo
solo. Trata-se de uma estaca de concreto pré-moldado com um
valor de f,x de 20MPa. A essa estrutura foram aplicados 5 cargas
horizontais H de 20 kN a 100 kN.

O solo foi representado a partir do método do
coeficiente de reacgao horizontal (k), para as analises linear e
néo-linear, sendo que, para esta ultima, utilizou-se também a
tensdo ultima p,, representado a assintota horizontal da
hipérbole de dois-parametros. S3do realizadas analises para 0s

seguintes tipos de solos:

1% Caso) Areia compacta;
2% Caso) Argila rija;

3% Caso) Argila mole.
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Figura 5.6-Desenho esquemético de uma estaca longa carregada

transversalmente

As estacas em estudo foram dimensionada para o
esforgco de flexdao simples, por ndoc apresentarem carregamento

axial além do seu pesc proprio, que foi desprezado.
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Nas figuras 5.7 a 5.15 sao apresentados os
resuttados obtidos (sob a forma adimensional) de momento x
profundidade, deslocamentoc x profundidade e cortante x

profundidade, respectivamente para os trés casos estudados.

A partir destes graficos, pode-se facilmente
perceber as diferengas no comportamento das estacas para os
diferentes tipos de solo. Os maiores deslocamentos foram
encontrados para estaca em argila mole, visto que a rigidez deste
solo &€ menor e o seu coeficiente de reacdo horizontal (ka)
aumenta em fungdo da profundidade. A estaca analisada para
argila rija apresentou menor, porem nao desprezivel, diferenga
entre os resultados das analises linear e nao-linear, porquanto o
valor da tensao ultima p, € superior acs dos demais casos. Neste
estudo 0 caso estaca em areia apresentou maior variagao de

resultados entre as analises linear e ndo-linear realizadas.

O programa PORTICO7 também foi comparado com
0s resultados obtidos pelo programa PILEMICRO da COPPE-
CIVIL-UFRJ (Area de Estruturas), que realiza analises néo-
lineares em estacas de estruturas Offshore segundo os critérios
da Norma Americana APl (1993), American Petroleum Institute,
para Projeto e Execugdo de Estruturas Offshore. Para tal
comparacdo, foi necessario considerarem-se as diferengas de
concepgdo entre os dois programas e tentar minimizéa-la dentro

do possivel.

O caso estudado & um solo de argila mole saturada,
onde a rigidez lateral , segundo APl (1993), é obtida por uma
curva p-y, que depende da tensdo ultima p, e da deformagéo

especifica ¢ . A formulagdo proposta pela APl (1993) para
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obtengao de p, em argilas corresponde a mesma utilizada neste

estudo e descrita no capitulo {11,

A curva p-y proposta pela APl (1993) é apresentada
no Anexo Il, juntamente com a curva hiperbdlica de 2 parametros,
para efeito de comparagao. As curvas foram tragadas para o nivel
de deslocamento obtido nos exemplos executados. Os resultados
encontrados através do Programa PORTICO7 sdo da ordem de
10% superiores aos obtidos pelo programa PILEMICRO. Esta
diferenga se deve ao fato de sua curva p-y se desenvolver acima

da curva hiperbélica.

O Programa PORTICO7, para andlise linear, foi
comparado com o Programa SALT, da Escola de Engenharia da

UFRJ, obtendo resultados satisfatorios (ver anexo |ll).

66



Z/h

Zih

Fi(fck™d*h)
— 0.005
— 0.010
— 0.015
— 0.020
— 0.025

— L

ARGILA MOLE

I | [
2.5 25 75
-5.0 0.0 5.0 10.0

MOMENTO (M/Fd)

Figura 5.7

ARGILARIJA

f Fifek d*h)

—— 0.005

— 0.010
— 0013
——-— 0.020
T — 0.025
— L

I j i T

2.5 25 75
5.0 0.0 5.0 100

MOMENTO {M/Fd)

Figura 5.8

67



AREIA

Z/h

= Fi(fck*d*h)
-~ L 15
N —— 0005
———  0.010
20 — 0015
——  0.020
T 25 — 0.025
L
an
I hatd I l | i
-2.5 25 75
50 0.0 5.0 10.0
MOMENTO (MFd)
Figura 5.9
ARGILA MOLE
Fifick*d*h)
— Q005(L)
- - - 0.005(NL)
— 0010(L)
— — - QO010(ML)
— D15 (L)
- = = QOIS(NL)
— 0020(L)
- — - DO20(NL)
—— 025 (L)
- — - QO25(ML)
I ; T I ] | T
0.00 Q.10 0.20 0.30

-0.10

DESLOCAMENT O (Dvd)

Figura 5.10

68

0.40



Z/h

Z/h

ARGILA RIJA

Fi(fek*d*h}

DO05 (L)
0.005 (L)
0.010(L)
0.010 (NL)
0015 (L)
0.015 (NL)
0020(L)
0.020 (NL)
0.025(L)
0.025 (NL )

8

0.02

T T T
0.00 0.02
DESLOCAMENTOQ (L)

Figura 5.11

0.06

AREIA

Fifck~d*h)

0.005 (L)
0.005 (NL)
0610 (L)
0.090 {NL)
0.015 (L)
0.015 (NL)
0.020 (L)
0.020 {NL )
0.025 (L}
0.025 (NL)

002

B—T T |

0.00 0.02 004
DESLOCAMENTO (Did)

Figura 5.12

69

0.08



Z/h

Z/h

D

ARGILA MOLE

Fi{fck*d*h)
—— 0005
— 0010
— 0015
——- 0020
0.025
— L
T | 30 I
05 05
-10 0.0 1.0
CORTANTE(QH)
Figura 5.13
+ 5
ARGILA RIJA
\\ T 10
\“‘
T 15 Fitfck*d*h)
— 0005
1| 5 —— 0010
— Q015
— 0020
15 —— 0025
— L
T 30 |
-0.5 05
-1.0 00 10
CORTANTE(Q/H)
Figura 5.14

70



Z/h

Fi(fck*d*h)
— D005
—— 0.010
— 0.5
— 0.020
—— 0.025
— L

8

-1.0 ’ 0.0
CORTANTE (Q/H)

Figura 5.15

71

0.5

1.0



CAPITULO VI - CONCLUSOES E
SUGESTOES PARA PESQUISAS
FUTURAS

CONCLUSOES

O programa desenvolvido se constitui numa
ferramenta eficiente para analise da interagdo solo-estrutura. Sua
principal vantagem é o fato de considerar o comportamento nao-
linear da fundac¢do, quando comparado com programas que
consideram apenas o comportamento linear. Os resultados
encontrados na analise sao considerados satisfatorios,
comprovando assim a validade da utilizagao do programa

Portico?.

No estudo da excentricidade na fundagdo em
estacas, foi observado que os meétodos convencionais ndo sao
suficientes para a avaliagdo do comportamento de uma estrutura
submetida a carregamento excéntrico. Observa-se que o0s
esforgos adicionais impostos aaos pilares, usualmente né&o
computados em projeto, podem trazer riscos a estruturas
projetadas no limiar da seguran¢ca. Os limites prescritos pela
norma de fundacdes NBR-6122 nao prevéem os efeitos da
interagao solo-estrutura nem a nao-linearidade no comportamento
do solo. Portanto, ainda que tais limites sejam observados no
projeto de fundac¢des, isso nao significa, necessariamente, a

obtencao da seguranga adequada.
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Para o exemplo analisado, de um portico de 4
pavimentos (figuras 5.2 a e b), o momento no pilar adjacente a
fundacgdo, obtido através da analise nao-linear, é cerca de 500%
a 700% maior do que o da analise linear, para excentricidades
entre 10% e 30%, respectivamente, em relagdo a distancia entre
eixos de estacas do bloco de coroamento. Esta conclusadao é
particularmente relevante quando se observa que o item
7.9.7.5 da NBR-6122 admite que a carga admissivel da estaca
seja ultrapassada em até 15%, em casos de excentricidade de
carga, sem chamar a ateng¢do para as implicagdes estruturais

correspondentes.

O aumento de pavimentos de uma estrutura de
andares multiplos pode acarretar um acréscimo no momento fletor
despertado no pilar ligado a uma fundag&o excéntrica. No caso
estudado nesta dissertagdo, para a variagdo de 4 para 19
pavimentos, mantida a carga total no pilar, observa-se um
acréscimo de cerca de 25% no momento fletor neste pilar, para
analise néo-linear da fundacgdo, independente do valor da

excentricidade.

No estudo de estacas carregadas transversaimente,
guando comparados os resultados da analise linear e nao-linear,
foram observados que os maiores esfor¢os encontrados de

momento fletor e cortante foram obtidos na analise ndo-linear.

Os resultados obtidos na andlise de estacas
carregadas transversalmente demonstram que, para 0os casos
analisados, o efeito da nado-linearidade € mais acentuado para o

caso de estacas em areia.
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SUGESTOES

1. Considerar em analises futuras, além da né&o-
linearidade fisica do solo, a nao-linearidade geométrica da

estrutura.

2. Implementacdo do programa PORTICO7, que
analisa porticos planos (2D), para analise tambem de poérticos
espaciais (3D), tornando-o mais abrangente na analise de

estruturas.

3. Analisar a dependéncia de deslocamentos para
melhor representagao do comportamento entre elementos da

estrutura que apresentam rigidezes muito diferentes.
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ANEXOS

ANEXO |

ANEXO |.1- PROVA DE CARGA D3.BDbD

deslocamento forga
mm if
0.0 0.0
01 5.0
0.1 100
0.1 200
0.3 300
0.9 40.0
1.4 50.0
2.2 60.0
29 70.0
39 82,0

PARAMETROS DA HIPERBOLE
A=178,5 timm B=453 tf C=12,1 t{imm

PROVA de CARGA D3.BDD

FORGA (¢}

PROVA DE CARGA D3.BDD
(BENEGAS, 1993)

o0 1.0 20 30 4.0
DESLOCAMENTO {mm)

ANEXO |.2- PROVA DE CARGA FRA1

PROVA de CARGA FRA1

deslocamento forca
mm tf
0 0
0,26 17
0,66 33
1,08 50
1,62 67
2,28 a3
2,93 100
372 116
461 133
5,69 150
68 166
878 183
10,75 199

FORGA (tf}

PROVA DE CARGA FRA1 (ABEF)

DESLOCAMENTG (mm)

PARAMETROS DA HIPERBOLE
A=543 tfimm B=270tf C=3,2 tf/mm
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REGRESSAO NAO-LINEAR - FRA1

Piot of Fitted Modzi
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Comportamento de um pilar com fundacgédo excéntrica (Estaca)
PROVA DE CARGA D3.BDD - Qrup=1011.6 kN

ANEXO II

d'/h=.10

caso de carga 1- 4 PAV.

Momento{kN*cm) |Vertical (kN}; ex-pilar{cm) ni mi W as{cm2) | acnec{cm?) |asmin{cm2
DIMENSAO DO PILAR (m)= 0,35 0,3
P12-EG-ROT 66 791 2,1 0,84 0,05 0,135 428 822 4 6,6
10 63 791 2,1 0,84 0,05 0,135 4,28 822 4 6,6
20 59 791 21 0,84 0,05 0,135 4,28 822 4 6,6
30 79 791 21 0,84 0,05 0,135 4,28 B22 4 6,6
P12-EGI 90 792 2,1 0,84 0,05 0,135 4,28 B235 B,6
P12-EGI-10 238 792 2,3 0,84 0,06 0,163 5,17 823,5 6,6
P12-EGI-20 434 792 2,5 0,84 0,06 0,163 5,17 B23,5 6,6
P12-EGI-30 641 791 2,8 0,84 0,07 0,185 5,86 8224 6,6
P12-EGnl 252 798 2,3 0,85 0,06 0,170 539 8297 6,6
P412-EGnl-10 1758 797 4,2 0,85 0,10 0,280 8,87 8287 6,6
P12-EGni-20 3406 796 6,3 0,85 0,15 0,450 14,26 827 6 6,6
P12-EGnl-30 5019 794 8,3 0,85 0,20 0,620 19,65 8255 6,6
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0,407
0,407
0,407
0,407

0,407
0,492
0,492
0,558

0,513
0,845
1,358
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ANEXO 1l

CURVA P-Y DO PILEMICRO X HIPERBOLE DE 2 PARAMETROS

€ 0,015
Pu (kN) 45
Kh (kiN/cm) 15
P {kN) P (kN)
Y HIPERBOLE P-Y - AP
0,0 0,0 0,0
1,5 15,0 225
45 27.0 32,4
12,0 36,0 450
20,0 39,1 45,0
CURVA P-Y PILEMICRO (API) X HIPEBOLE
-8
=—dr— HIPERBOLE
~T—p.Y - API

+ + + t + t t ! t d
6.0 2,0 40 6.0 a0 10,0 120 140 160 80 200
deslacamento (cm)

RESULTADOS OBTIDOS PELO PROGRAMA PORTICO7 PARA
UMA ANALISE NAO-LINEAR DE UM CASO DE ESTACA, EM
ARGILA MOLE, CARREGADA TRANSVERSALMENTE:
UNIDADES em centimetro e kN

NO FORCA X FORCAY MOMENTO Z
32 100.0 0.0 0,0

ITERACAO : 100

RESULTADOS DO CASO DE CARREGAMENTO : 1

ESFORCOS SOLICITANTES :

ELEMENTO NO NORMAL CORTANTE MOMENTO
1 1 0,00 0,69 0,00
1 2 0,00 -0,69 34,57
2 2 0,00 1,14 -34,57
2 3 0,00 -1,14 91,70
3 3 0,00 0,63 -81,70
3 4 0,00 -0,63 123,09
4 4 0,00 -0,58 -123,09
4 5 0,00 0,59 93,79
5 5 0,00 -2,48 -83,79
5 6 ¢,00 2,48 -30,35
6 B 0,00 -5,05 30,35
6 7 0,00 5,05 -282.,63
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7 7 0,00 -8,25 282,63

7 8 0,00 8,25 -685,20

8 8 0,00 -12,07 695,20
8 9 0,00 12,07 -1298,54
9 9 0,00 -16,44 1298,54
9 10 0,00 16,44 -2120,66
10 10 0,00 -21,30 2120,66
10 11 0,00 21,30 -3185,89
11 11 0,00 -26,55 3185,89
11 12 0,00 26,55 -4513,40
12 12 0.00 -32,04 4513,40
12 13 0,00 32,04  -6115,20
13 13 0,00 -37,57 6115,20
13 14 0,00 37,57 -7993.,62
14 14 0,00 -42.,89 7993,62
14 15 0,00 42,89 -10137,95
15 15 0,00 -47,64 10137,95
15 16 0,00 47,64 -12519,96
16 16 0,00 -51,365 12519,96
16 17 0,00 51,35 -15087,43
17 17 0,00 -53,34 15087,43
17 18 0,00 53,34 -17754.,43
18 18 0.00 -52,68 1775443
18 19 0,00 52,68 -20388,23
19 19 0,00 -48,87 20388,23
19 20 0,00 48,97 -22836,82
20 20 0,00 -42,32 22836,82
20 21 0,00 42,32 -24953,02
21 21 0,00 -32,97 24953,02
21 22 0,00 32,97 -26601,65
22 22 0,00 -21,33 26601,65
22 23 0,00 21,33 -27668,17
23 23 0,00 -7,99 27668,17
23 24 0,00 7,99 -28067,84
24 24 0,00 6,56 28067.,84
24 25 0,00 -6,566 -27739,73
25 25 0,00 21,84 27739,73
25 26 0.00 -21,84 -26647,69
28 26 0,00 37,34 2664769
26 27 0,00 -37,34 -24780,67
27 27 0,00 52,68 24780,67
27 28 0,00 -52,68 -22146 44
28 28 0,00 67,42 22146,44
28 29 0,00 -67,42 -18775,54
29 29 0,00 81,32 18775,54
29 30 0,00 -81,32 -14709,73
30 30 0,00 94,19 14709,73
30 31 0,00 -94.19 -10000,00
31 31 0,00 100,00 10000,00
31 32 0,00 -100,00 0,00

DESLOCAMENTOS NODAIS :

NO DESL, X DESL, Y ROT, Z
0,06139 0,00000 0,00096
0,01341 0,00000 0,00096
-0,03472 0,00000 0,00097
-0,08316 0,00000 0,00097
-0,13202 0.00000 0,00098
-0,18116 0,00000 0,00098
-0,23011 0,00000 0,00097

~NEO W=
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8
9
10
11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23
24
25
26
27
28
29
30
31
32

REACOES DE APOIO :

NO RESTRING,

[N S i S N G W Gy
L OO~ NAWN @@L R VN

22
23
24
25
26
27
28
29
30

-0,27794 0,00000 0,00094
-0,32311 0,00000 0,00086
-0,36342 0,00000 0,00074
-0,39584 0,00000 0,00055
-0,41649 0,00000 0,00026
-0,42052 0,00000 -0,00012
-0,40208 0,00000 -0,00064
-0,35433 0,00000 -0,00130
-0,26948 0.00000 -0,00212
-0,13886 0,00000 -0,00313
0,04683 0,00000 -0,00433
0,29724 0,00000 -0,00572
0,62187 0,00000 -0,00730
1,02957 0,00000 -0,00904
1,52797 ¢,00000 -0,01092
2,12301 0,00000 -0,01280
2,81853 0,00000 -0,01493
3,61594 0,00000 -0,01696
4,51404 0,00000 -0,01885
5,50883 0,00000 -0,02082
6,59350 0,00000 -0,02233
7,75848 0,00000 -0,02403
8,99150 0,00000 -0,02525
10,27776 0,00000 -0,02615
12,94108 0,00000 -0,02638
FORCA X FORCAY

-0,681 0,000 0,000

-0,451 0,000 0,000

0,515 0,000 0,000

1,214 0,000 0,000

1,897 0,000 0,000

2,563 0,000 0,000

3,208 0,000 0,000

3,816 0,000 0,000

4,375 0,000 0,000

4,862 0,000 0,000

5,246 0,000 0,000

5,486 0.000 0,000

5,532 0,000 0,000

5,318 0,000 0,000

4,754 0,000 0,000

3,709 0,000 0,000

1,991 0,000 0,000

-0,664 0,000 0,000

-3,704 0,000 0,000

-6,648 0,000 0,000

-9,352 0,000 0,000

-11,642 0,000 0,000

-13,337 0,000 0,000

-14,5586 0,000 0,000

-15,279 0,000 0,000

-15,499 0,000 0,000

-15,344 0,000 0,000

-14,734 0,000 0,000

-13,898 0,000 0,000

-12,878 0,000 0,000

-5,805 0,000 0,000

3
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RESULTADOS OBTIDOS PELO PROGRAMA PILEMICRO PARA
UMA ANALISE NAO-LINEAR DE UM CASO DE ESTACA, EM

ARGILA MOLE, CARREGADA TRANSVERSALMENTE:

UNIDADES em metro e Tf

LOADING 1

JOINT DISPLACEMENTS

NODE DISP.-X

1 0.0916
2 0.0794
3 0.0678
4 0.0568
5 0.0467
6 0.0375
7 0.0293
8 0.0221
9 0.0160
10 0.0108
11 0.0066
12 0.0032
13 0.0007
14 -0.0012
15 -0.00286
16 -0.0034
17 -0.0039
18 -0.0041
19 -0.0040
20 -0.0038
21 -0.0035
22 -0.0031
23 -0.0027
24 -0.0022
25 -0.0017
26 -0.0013
27 -0.0008
28 -0.0004
29 0.0001
30 0.0005
31 0.0007
32 0.0009
33 0.1170

MAXIMUM DISPLACEMENT AT NODE

1

DISP.-Y DISP.-Z ROT.-X
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0248
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0238
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0226
¢.0000 -0.0003 0.0000 0.0211
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0193
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0174
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0154
g0.0000 -0.0003 0.0000 0.0133
0.0000 -0.0003 0.0000 D0.0113
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0094
0.0000 -0.0003 0.0000 0.00786
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0058
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0045
0.0000 -0.0002 0.0000 0.0032
0.0000 -0.0002 0.0000 0.0022
0.0000 -0.0002 0.0000 0.0013
0.0000 -0.0002 0.0000 0.0007
0.0000 -0.0002 0.0000 0.0001
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0003
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0005
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0007
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0008
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0002 0.0000 -0.0009
0.0000 -0.0003 0.0000 0.0255

33 -- DisP.-X=

ROT.-Y ROT.-Z

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

(= Mo Mo el el oReNooloiololo)

0.11696

PILE - NONLINEAR ANALYSIS OF SOIL- STRUCTURES INTERACTION

PAGE 2
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LOADING 1

ELEMENT FORCES IN LOCAL SYSTEM
BAR NODE AXIAL SHEAR SHEAR TORSION MOMENT

MOMENT
NO. NO. FORCE Y Zz MOMENT Y z

PILE ELEMENT FORCES

2 -0.46 0.000 -10.000 0.000 -15.00 0.00
3 -0.58 0.000 -8.544 0.000 -19.27 0.00
4 -0.69 0.000 -6.988 0.000 -22.77 0.00
5 -0.80 0.000 -5.3486 0.000 -25.44 0.00
8 -0.90 0.000 -3.628 0.000 -27.25 0.00
7 -0.99 0.000 -1.911 0.000 -28.21 0.00
8 -1.07 0.000 -0.218 0.000 -28.32 0.00
9 -1.14 ¢.000 1.448 0.000 -27.59 0.00
10 -1.21 0.000 3.084 0.000 -26.05 0.00
11 -1.26 0.000 4.325 0.000 -23.89 0.00
12 -1.30 0.000 5.129 0.000 -21.33 0.00

PILE - NONLINEAR ANALYSIS OF SOIL- STRUCTURES INTERACTION
PAGE 3

AR AN AN AN AR AR RN AT TR R AR ANE RN RN RN AA N AN AT A R A AR Ak hkk kR Ak hw ok

LOADING 1

ELEMENT FORCES IN LOCAL SYSTEM

BAR NODE AXIAL SHEAR SHEAR TORSION MOMENT
MOMENT

NO. NO. FORCE Y Z MOMENT Y z
13 -1.30 0.000 5.548 0.000 -18.55 0.00
14 -1.29 0.000 5.640 0.000 -15.73 0.00
15 -1.27 0.000 5.464 0.000 -13.00 0.00
16 -1.24 0.000 5.081 0.000 -10.46 0.00
17 -1.20 0.000 4.569 0.000 -8.17 0.00
18 -1.16 0.000 3.986 0.000 -6.18 .00
19 -1.12 0.000 3.377 0.000 -4.49 0.00

88



20 -1.07 0.000 2.774 0.000 -3.11 0.00

21 -1.02 0.000 2.202 0.000 -2.00 0.00
22 -0.986 0.000 1.679 0.000 -1.17 0.00
23 -0.89 0.000 1.215 0.000 -0.56 0.00

PILE - NONLINEAR ANALYSIS OF SOIL- STRUCTURES INTERACTION
PAGE 4

LOADING 1
ELEMENT FORCES IN LOCAL SYSTEM

BAR NODE AXIAL SHEAR SHEAR TORSION MOMENT
MOMENT

NO. NO. FORCE Y z MOMENT Y Z
24 -0.82 0.000 0.816 0.000 -0.15 0.00
25 -0.75 0.000 0.486 0.000 0.09 0.00
26 -0.67 0.000 0.225 0.000 0.21 0.00
27 -0.59 0.000 0.033 0.000 0.22 0.00
28 -0.51 0.000 -0.092 0.000 0.18 0.00
29 -0.42 0.000 -0.149 0.000 0.10 0.00
30 -0.33 0.000 -0.142 c.000 0.03 0.00
31 -0.25 0.000 -0.087 0.000 0.01 0.00
32 -0.20 0.000 -0.034 0.000 0.00 0.00

JAQUET ELEMENT FORCES

1 1 0.19 0.000 10.000 0.000 -10.00 0.00
33 -0.19 0.000 -10.000 0.000 0.00 0.00
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EQUIVALENCIA DE NOS

PORTICO7 PILEMICRO
NO NO
1 31 e 32
2 30
3 29
4 28
5 27
8 26
7 25
8 24
9 23
10 22
11 21
12 20
13 19
14 18
15 17
16 16
17 15
18 14
19 13
20 12
21 11
22 10
23 9
24 8
25 7
26 6
27 5
28 4
29 3
30 2
31 1
32 33
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ANEXO il

RESULTADOS OBTIDOS PELO PROGRAMA SALT PARA UM
CASO DE ANALISE LINEAR EM UM PORTICO SIMPLES:

SALT - Marca Registrada da UFRJ
SALTE - analise estatica linear - versao 3.2

TITULO : exemplo de uso
DATA : 20/ABRIL/1996 (sabado)
HORA : 16:35:4

ARQUIVO DE DADOS : C:\SALT\PORTICO7
TIPO DA ESTRUTURA : portico plano

coordenadas nodais
no sistema coordenada coordenada coordenada
X y z
1 global 0.00E+0000 0.00E+0000 0.00E+0000
2 global 5.00E+0000 0.00E+0000 0.00E+0000
3 global 0.00E+0000 5.00E+0000 0.00E+0000
4 global 5.00E+0000 5.00E+0000 0.00E+0000
numero de nos ...... 4
restricoes nodais

constante de mola
no codigo transl. x transl. y rotacao z
1 100 0.0E+0000 1.0E+0002 0.0E+0000
2 100 0.0E+0Q0Q00 1.0E+0002 0.0E+0000

numero de nos com restricao

elementos
no final comprimento

propriedades dos
barra material secao no inicial

1 1 1 1 3 5.00E+0000
2 1 1 3 4 5 00E+0000
3 1 1 4 2 5.00E+0000
numero de elementos ...... 3
propriedades dos materiais
material : 1
M. Elasticidade ..... 2.1E+0008
M. E. Transversal ... 8.8E+0007
C. Poisson .......... 2.0E-0001
C.D. Termica ....... 1.0E-0005
P. Especifico ....... 25.00
numero de tipos de material ...... 1
propriedades das secoes
tipo area x areay inerciaz

1 1.50E-0001 O0.00E+0000 3.13E-0003
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modulos de flexao
tipo wzZ
1 2.00E-0001

numero de tipos secoes ...... 1

carregamento 1

cargas nodais

no sistema forca forca momento
X y z
3 global 0.00 -10.00 0.00
4 global 0.00 -10.00 0.00
fim do carregamento ...... 1
numero de carregamentos ...... 1

DECAIMENTO MAXIMO DOS ELEM. DA DIAGONAL: 3.2E+0004
Existe probabilidade de que o numerc de algarismos
corretos nos deslocamentos calculados seja 6

deslocamentos nodais
no sistema deslocamento deslocamento rotacao
X y z
1 global 0.00000E+0000 -1.00000E-0001 9.46733E-0012
2 global 0.00000E+0000 -1.00000E-0001 9.46732E-0012
3 global -4.73366E-0011 -1.00002E-0001 9.46733E-0012
4 global -4.73366E-0011 -1.00002E-0001 9.46734E-0012

reacoes nos apoios

no sistema forca forca momento
X y z
1 global 0.00 10.00 0.00
2 global 0.00 10.00 0.00
diferenca de equilibrio
( 0 equilibrio de momento e feito em relacao a origem )
forca forca momento
X y z
0.000 0.000 0.000
esforcos nas b arras
barra sistema no forca forca momento
normal cortante fletor
1 local 1 10.00 0.00 0.00
3 -10.00 -0.00 0.00
2 locat 3 -0.00 0.00 0.00
4 0.00 -0.00 0.00
3 local 4 10.00 0.00 0.00
2 -10.00 -0.00 0.00
Tempo de Processamento: 0.17 minutos

Fim Do Programa
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RESULTADOS OBTIDOS PELO PROGRAMA PORTICO7 PARA
UM CASO DE ANALISE LINEAR EM UM PORTICO SIMPLES:

ENTRADA- PORTICO7

test
4 3 2 1 1 1 0
1 0.00 0.00
2 5.00 0.00
3 0.00 5.00
4 5.00 5.00
1 1 3 1 1
2 3 4 1 1
3 4 2 1 1
1210000000.
1 1.50E-01 3.125-03
1 100 0.0 100.0 D.0

0.0 100.0 0.0
0.0 0.0 0.0
0.0 0.0 0.0
2 100 0.0 100.0 0.0
0.0 100.0 0.0
0.0 0.0 6.0

0.0 .0 0.0
1 100 0.0 100.0 0.0
2 100 6.0 100.0 0.0

1
TOTALMENTE CONSTRUIDO E CARREGADO
3 0.0 -10.0 0.0
4 0.0 -10.0 0.0
0
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SAIDA PORTICO7

test

NUMERO DE PONTOS NODAIS 4
NUMERO DE ELEMENTOS : 3
NUMERO DE CONDICOES DE CONTORNO : 2
NUMERO DE TIPOS DE MATERIAL : 1
NUMERO DE TIPOS DE SECAOQ : 1
NUMERO DO TIPO DE ELEMENTO : 1

COORDENADAS DE PONTOS NODAIS :

NG CORD. X CORD. Y

1 0.00 0.00
2 5.00 ¢.00
3 0.00 5.00
4 5.00 5.00

CARACTERIZACAQO DOS ELEMENTOS ;

ELEMENTO  NO INICIAL NO FINAL SECAO
1 1
2 3
3 4

1 1
1 1
1 1

LSRN N

PROPRIEDADES DE MATERIAL :

MAT. MOD. ELASTICIDADE

1 210000000.

PROPRIEDADES DE SECAOD :

SECAO AREA INERCIA

1 0.15E+00 0.31E-02

CONDICOES DE APOIO :

NO RESTRING. COND. RESTR. REC. X REC. Y
1 100 0.0
0.0 100.0 0.0
0.0 0.0 .0
0.0 0.0 0
2 10

100.0 6.0

100.0 6.0

oo

0.0 100.0 0.0

: 0.0
0.0 0.0
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NO FORCA X FORCA'Y MOMENTO Z

3 0.0 -10.0 0.0
4 0.0 -10.0 0.0
ITERACAG :

RESULTADOS DO CAS0O DE CARREGAMENTO : 1

ESFORCOS SOLICITANTES :

ELEMENTO NO NORMAL CORTANTE MOMENTO
1 1 10.00 0.00 0.00
1 3 -10.00 0.00 0.00
2 3 0.0¢C 0.co 0.00
2 4 0.00 G.co 0.00
3 4 10.00 c.00 0.00
3 2 -10.00 0.00 0.00

DESLOCAMENTOS NODAIS :
NO DESL. X DESL. Y ROT. Z
1 0.00000 -0.10000 0.00000
2 0.00000 -0.10000 0.00000
3 0.00000 -0.10000 0.00000
4 0.00000 -0.10000 0.00000

REACCOCES DE APOIO :

NO RESTRING. FORCA X FORCA Y MOMENTOQ 2
1 0.000 10.000 0.000
2 0.000 10.000 0.000
CONSTANTES DE MOLA DOS APOIOS :
NO RESTRING. DIREC X DIREC Y ROTACAQO Z
1 0.000 100.000 0.000
2 0.000 100.000 0.000
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PLANILHA DE CALCULO DAS CONTANTES DE MOLA kh e pu
PARA ESTACA PRE-MOLDADA CARREGADA HORIZONTALMENTE

ANEXO IV

0,015 deformacgao especifica

0,0025 N/cm2

ARGILA MOLE
comp.elem = 50cm
nh = 0,00028 E=
d = 40cm cu=
Y hsub= BE-06  (kNicm3)
Né | Profundid. kh kh pu pu
{cm) (kNicm3) | (eNiem)|  (kN) {kN)
1 1500 00104 | 104 ] 225 1546
2 1450 0,0100 | 20,1 45,0 2993
3 1400 0,0097 | 194 | 450 2893
4 1350 0,0093 | 18,7 | 450 2793
5 1300 0,0090 [ 18.0 ] 450 2694
6 1250 0,0086 | 17,3 | 450 | 2594
7 1200 0,0083] 16,6 | 45,0 | 2494
8 1150 0,0080 | 15,91 450 | 2394
9 1100 0,0076 | 15,2 | 45,0 | 2295
10 1050 0,0073 [ 145] 450 2195
11 1000 0,0069 | 13,8 | 450 209,5
12 950 0,0066 | 13,1 45,0 199,5
13 900 0,0062 [ 125] 450 189,6
14 850 0,0059 | 11,8 450 179,6
15 800 0,0055 | 11,1 45,0 169,6
16 750 0,0052 | 10,4 | 450 1596
17 700 0,0048 | 8,7 45,0 1497
18 650 0,0045 | 8,0 450 1397
19 600 0,0042 ] 8,3 450 129,7
20 550 0,0038| 76 45,0 119,7
21 500 0,0035| 69 450 109,8
22 450 0,0031] 6,2 45,0 99,8
23 400 0,0028 | 5,5 45,0 89,8
24 350 0,0024 | 4,8 45,0 79,8
25 300 0,0021 | 4,2 45,0 69,9
26 250 0,0017 | 3,5 45,0 59,9
27 200 0,0014 | 2,8 45,0 49.9
28 150 0,0010 [ 21 450 39,9
29 100 0,0007 | 1,4 450 30,0
30 50 0,0003 | 0,7 45,0 20,0
31 0 0,0000 | 0,0 0.0 0.0
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PLANILHA DE CALCULO DAS CONTANTES DE MOLA kh e pu
PARA ESTACA PRE-MOLDADA CARREGADA HORIZONTALMENTE

ARGILA RIJA
Ks1 (torvpé3) = 150
omp.elem = 50 cm kh (orpes) = 76,2
kh (wicma) = 0,02394 = 0,015 deformagdo especifica
d = 40 cm Cus= 0,015 kN/cm?2
yhsub= 9E-06  (kNfecm3)
67cu/d
N6 | Profundid. kh kh pu pu kh davisson
(e | (kNiem3) | (kNfer) {kN) {KN) (KN/cm)

1500 | 0,024 23,9 135,0 887,3 25,13

1450 | 0,024 47,9 270,0 | 17174 50,25

1400 | 0,024 47.9 2700 | 16602 50,25

1350 | 0,024 47.9 270,0 | 16031 50,25

1300 | 0,024 47,9 270,0 | 15459 50,25

1250 | 0,024 47,9 270,0 | 1488,8 50,25

1200 | 0,024 47,9 2700 | 14316 50,25

1150 | 0,024 47,8 270,0 [ 13745 50,25

Wl e~ &)W —-

1100 | 0,024 47,9 270,0 | 13173 50,25

10| 1050 | 0,024 47,9 270,0 | 1260,2 50,25

11 ] 1000 | 0,024 47,8 270,0 | 12030 50,25

12 ] 850 0,024 47,9 2700 | 11459 50,25

13 ] 900 0,024 47.9 270,0 | 1088,7 50,25

14| 850 0,024 47,9 270,0 | 10316 50,25

15| 800 0,024 47,9 2700 | 9744 50,25

16| 750 0,024 47,9 2700 [ 9173 50,25

17| 700 0,024 47,9 2700 860,1 50,25

18 | 650 0,024 47,8 2700 803,0 50,25

19| 600 0,024 47,9 2700 7458 50,25

20| 550 0,024 47,9 2700 | 6887 50,25

21| 500 0,024 47.9 2700 | 6315 50,25

22| 450 0,024 479 2700 | 5744 50,25

23| 400 0,024 47,9 2700 | 5172 50,25

24 1 350 0,024 47,9 270,0 | 460,1 50,25

25| 300 0,024 47,9 270,0 | 4029 50,25

26 | 250 0,024 47.9 2700 | 3458 50,25

27 200 0,024 47,9 2700 | 2886 50,25

28 150 0,024 47,9 2700 | 2315 50,25

291 100 0,024 47.9 2700 1743 50,25

30 50 0,024 47,9 270,0 17,2 50,25

K] 0 0,000 0,0 0,0 0,0 0
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PLANILHA DE CALCULO de kh e pu

PARA ESTACA PRE-MOLDADA CARREGADA HORIZONTALMENTE

AREIA MEDIA COMPACTA
comp.elem = 50 cm phi = 33

nh = 0,007146 kp = 3,39

d = 40 cm

Yh= 0,000018
N6 | Profundid. kh kh GZ pu pu

{cm) (kN/cm3) | (kN/em) | (kNfem2) | (kN/em) (kN)
1 1500 0,2680 268,0 0,0270 12,41 310,3
2 1450 0,2590 518,1 0,0261 12,00 599 9
3 1400 0,2501 500,2 0,0252 11,58 579,2
4 1350 0,2412 482 4 0,0243 11,17 558,5
5 1300 0,2322 4645 0,0234 10,76 537.8
8 1250 0,2233 4466 0,0225 10,34 517,1
7 1200 0,2144 4288 0,0216 9,93 496,5
8 1150 0,2054 4109 0,0207 9,52 4758
g 1100 0,1965 3930 0,0198 9,10 4551
10 1050 0,1876 375,2 0,0189 8,69 434 4
11 1000 0,1787 3573 0,01380 827 4137
12 950 0,1697 3394 0,0171 7,86 393070
13 300 0,1608 3216 0,0162 7,45 372,3
14 850 0,1519 303,7 0,0153 7,03 351,7
15 800 0,1429 2858 0,0144 6,62 331,0
16 750 0,1340 268,0 0,0135 6,21 310,3
17 700 0,1251 2501 0,0126 5,79 2886
18 650 0,1181 2322 0,0117 5,38 268,9
19 800 0,1072 214 4 0,0108 4,96 2482
20 550 0,0983 196,5 0,0089 4 55 2275
21 500 0,0853 178,7 0,0090 414 2086,9
22 450 0,0804 160,8 0,0081 3,72 186,2
23 400 0,0715 142,9 0,0072 3,31 165,5
24 350 0,0625 1251 0,0063 2,90 144.,8
25 300 0,0536 107.2 0,0054 2,48 124 .1
26 250 0,0447 89,3 10,0045 2,07 103,4
27 200 0,0357 71,5 0,0036 1,65 82,7
28 150 0,0268 53,6 0,0027 1,24 62,1
29 100 0,0179 35,7 0,0018 0,83 41,4
30 50 0,0089 17,9 0,0009 0,41 207
31 0 0,0000 0,0 0,0000 0,00 0,0
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