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IMPORTANCIA E CUNCEITUACHD

1 - Introdug3o

1.1 - N3o h& Obra Civil sem fundag3o.

Condigbes de subsolo tem que ser aceitas como szo, 8 ©
terreno € geralmente o slc fraco na conjugagao infraestrutura-
superestrutura que deve funcionar como um todo harmonico para
constituir a obra.

Superestrutura evolus em escolhas etc. sendo o slemen-
to fabricado em svolugzo tecnclédgica-industrial continua: sn-
quanto isso, em geral, em zonas urbanas a prees%o demogréfica
e imobilidria etc. obriga a recuar e decair para aceitagao ds
opgdes piorss.

Risco de ruina ds toda & superestrutura, s nao apsenas
de parte secundiria funcional (ex. instalagdes slétrica ou hi-
drdulica, etc.). Cabe ressalvar porém que catdstrofes humanas
maiores estac associadas a ruturas de tipo fridvel, portantoge

ralmente problaema estrutural.

1.2 - 34 observamos cue Engenharia constitue ato de decisao
face & incertezas, ® nao zto de certeza (Anacronismo da denomi
nagac "Cisncias Exatas"),

Teoria represanta o frutoc do passado (racionalizagao do
campo observacional anterior - "empirico"). "Fatos" constituem
o presente, condicionado z0s meios de observagao. Teorizagao
andlise-sintess fornece projecao para o futuro. E assim repe-
te-se o ciclo. Prudente nao acreditar demasiado em si prdéprio,

em "tecria', evitando extrapolacOes demasiado grandes com rela

gao 2 experiéncia anterior. (Ex. cargas de pilares de ediff-
cios crescaram
Ano =+ 1948 1953 1956 1958 1962 atual
Cargs + 500 1200 3300 5270 8700 18000
G Feki Pauli- Cemig
Edificio = - Copan | Itélia A 8. H

aproximadaments).

Na Engenharia Civil as tarefas sao essencialmente  do
mesmc tipo gue em tempos passados, mas os niveis de exigéncia
se elevam quase expanenclalmente, exigindo que elas ssejam aprg
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ciadas de novo para corregao ou aprimoramento das solugdes, dis
cutindo bases experimentais e cde hipdteses da teoria atuazl, an-
tes de aplicéd-la fora de seu ambito. Em anélise crua, tudo es-

té permanentemente errado perante o amanha, enquanto naoc se pro
var em contrdrio, porquanto ndo se admite a presungao da culmi
nagaoc do saber.

1.3 - Considerando a relatividade do conhecimento, é impor-
tante conceituar o que é “"certo" ou "errado" a cada instants,
na profissdo. Relembrar a diferenga que jé& salientamos entre a
mentalidade académica de pesquisador, que se entusiasma com ca
da fato "novo" gque se descubra, e a concepgao pragmdtica do en
genheiro que se interessa em concluir a cada passo de sua obri
gagao profissional de resclver, quais sao os parametros de 29
e 32 8 n-ésimo grau de aproximagao, que podem e devem ser rele-

gados ao desprezo. Conceitualmente em qualquer problema X e ins

tante T, infinitos s%o os fatores que influem X7 = f(a,b,c,...
Nyeoeoty...z), mas no processo de resolugdo par aproximagdes sy

cessivas, de acordo caom rentabilidade justificada pelo incre-

mento de esforgo, o engenheirc precisa excluir aqueles fatores

que em determinado nivel de precisao e de risco calculado, nao
influem.

Obviamente o coaficiente de ignorancia e de seguranga
tem que ser maior nas fases iniciais de investigagdao e de raesg
lugao, afunilando gradativamente.

1.4 - 0 progresso se forja através de ruturas, testando as
fronteiras da impunidade. Obviamente o campo de fundagdes evo-
lue mais lentamente porque ruturas insofismiveis, de "queda"da
superestrutura, sao poucas, e sio grandes as possibilidades de
mistificagzo, de Jjogar areia nos olhos de terceiros, quando o
elemento em discussio estd enterrado. Em honestidade é impor-
tante conceituar, porém, que hd toda uma gama de variagao con-
tinua de "ruturas" ou fracassos parciais, tanto do lado técni-
co, em que o comportamento da obra deixa algo a dese jar {Ex.
recalques inaceitéveis, fissuramentos, etc.), como do lada ecg
nomico, em que a fundagao figue mzis cara do que deveria. Fun-
dagGes quando bem projetadas frequeitemente custam entre 3 e
10% do custo do edificio (dependendo do terrsna, e das exigén-

cias da superestrutura), mas existem casos em que estes limi-
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tes se estendem a menos de 1 % e até 40 %: ora, nao sao raros
0s casos em que uma fundagao mal concebida © projetada chegue
a custar S a 10 vezes mais do que a Fundag%o adequada para Q

caso.

1.5 - Anédlise bibliogrdfica atuaslizada revela numa vintena
de anos indmeros fatos novos, de grande relevancia. U que se fez
em fundagoOes, e especialments em fundacoes pesadas e importan-
tes, de 1954 para ca, ¢ evidentemente 10 vezes mais do que o
que havia até 1954 (crescimento demogréfica, e particularmente
urbano). Especialmente nao campo de tubulBes @ estacas de gran-
de didmetro ocorreu em 1961-66 uma revolucao demostrando  que

estava absolutamente errado o que se admitia antes.

Problema sério da poluigao de informag3o & a inexisten
cia do "lixeiro" para recolher o superado. Lamentavelmente ja
é demasiado lenta a velocidade de penetragao de novos canheci-
mentos nas "rotinas de projeto"; em comparagdo é infinitaa len-
tidao da revogacio de hipdteses (Admitidas como "fataos") de-

monstradas superadas.

Procuraremos situar os ensinamentaos no tempo, pois [s]

progressc em cada assunto nao § continuo, dependendo muito de
fatores pessoais, requerendo que se passe uma geragaoc até que
solugao tida como certa seja desafiada de nova.

Pretendemos também discutir a sequéncia e o0s "niveis do
confianga" das decisGes de projeto. S6 assim podem ser compa-
radas fases sucessivas, avaliandc o custo incremental dos tra-
balhos adicionais, e a utilidade ou rentabilidade respectiva.

1.6 - Rutura vs. recalques

Fendmeno carregamento-recalqua até a "rutura" & real-
mente absolutamente cont{nuo: rutura corresponde a recalque
(dsslocamenéo) acentuado e incessante sem aumento do carrega-
mento. Na prética a maioria dos prablemas de fundagOes sao pro
blemas de recalgues por causa do nfvel de exigéncia da superes
trutura: mas nao devemos esquecer que a anilise liminar, em se
parado, da seguranga perante rutura (rigido-plédstica, etc.) &
um pré-requisito. Os parametros criticos condicionantes dife-
rem para cada analise (ex. carregamento rédpido geralmente & a
mais critico para rutura, e o lento mais grave para recalques).
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0 Engenheiro visa o astude da condicdo representativa,

realistica, mas obrigatoriaments ss precavé perante hipdteses
para o lado critico ou desfavordvel perante cada faceta distip
ta da"anélise do problema. Engenheiro constrdi forma, preocu-
pa-se por aquilo que deforma: principal agente, mas nao dnica,
6 tensaa.

2 - Estética de dimensionamento oz fundacOes diretas em planta

2.1 - Fundagao direta é naturalments a primeira a considerar.

J4& devem ter sido descritos em outras disciplinas os
principais slementos de fundagao direta: alicerces, blocos ou
sapatas; sapatas simples, associadas, corridas ou continuas;sa
patas com viga-alavanca ou "viga deo equilibrio", finalmente os
"radiers". Com relagzo a formulérios sobre o comportamento da
fundaga@o, geralmente fundacao @ considerada "direta" quando a
profundidade D até a cota de apoio satisfatdrio & inferior a
largura (menor dimensZo B), medindo-se D com relagao ao terre-
no contf{guo que influiria naz mossa terresa sujeita a rutura saob
a pressao aplicada pala sapata.

—— B8 —3

mr-r—\ ‘/.; = i
\,||]¢/// lo

D L 5

Quando a profundidade D3nx B (n a ser definido no ca-
pftulo sobre tubulBes, '~ralmente mais do que 5 a 10) ji secan
sidera como fundagao profunda. A situagao intermadidria nao me-
roceu nome especial, sendo caonsiderada "fundagao direta com e-
feito de profundidade".

Geralmente partimos de cargas P fornecidas pslo enge-
nheiro estrutural, para a base dos pilares Oaralmente se di-
mensiona as sapatas para as cargas P, nao levando em contao pe

so da prédpria sapata, que corresponde a cerca de 0,1 P. Obser-

ve-se que nao & uma questio de d.irreszar 10 %, mas de relegar
para + 32 grau de aproximagao o =f<iir respectivo, em casose cor

rentes: o peso da sapata entra ou nac em jogo em fdrmulas de
rutura e de recalques dependendo do caso 8 da fdérmula (esco-

lhida); por exemplo no cdlculo de recaloues sofridos pelo Bi-
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lar o peso da sapata nao interessa, saiva em seus efeitos re-

tardados (recalques lentos).

Garalmonte adotamos para dimensionamento das sapatas

uma pressio _admissfvel constanle G, . Mas & Importante lem-

'

brar que o_que se deseja & um compaortamento uniforme da funda

gao, independente de diferengas de cargas de pilaraes. Ora, ve-
remos gue muitos serao o0s casos em gue Justamente sob um dimen
sionamento assim rotineiramente n§o-diferanciado, o comporta-

mento diforancial poderd ser muito mais acentuado: assim pode-

ré realmesnte ser preferivel ou necessario, em 292 grau de apro-
ximagao diferenciar as basas de dimensionamento conscientemen-
te, para uniformizar o comportamenta final (fator mais frequen

te em arquitetura moderna, fundagbBes de indlstrias, etc.).
2.2 - Rotina de dimensionamento de sapatas em planta.

Comao primeiro passo, prévio ao dimensionamento das fun
dagoes (de qualquer tipo) para os pilares do edificio, é neces
sdrio verificar o edificio como um toda, particularmente em ca

sos de edificios altos (relagao altura/base 54 a 5, por exem-
plo) que tendem a "adernar" como um bloco. Cuidado caom proble-
mas criados por arquitatura moderna, etc.: lembrar o caso da
um ediffcio de altura/base = 19 que com recalques diferenciais
de mm (devidos a distribuig3o de banheiros vs. salas de visi-
tas) requeresu subfundagio.

1) Calrular SF e SP/A pars verificar ordem de grandeza de
carregamento. Em edificio de concreto armado do escritdrios ou
residencial, dé aproximadaments 1,. t/m2? por andar.

2) Calcular o c.g. das cargas e comparéd-lo com o c.g. da
“rea de projegao em planta. A (érea do radier hipotético). De-

vem coincidir aproximadamentao.
2.3 - Calculos de dimensionamsnto.
a) firea A 3 P/oy :
b) C.g. da sspata tem que coincidir com o c.g. da carga.

©) Dimensles da sapata s3o escolhidas (geralmente em mdl-
tiplos de § cm) de forma a maximizar eccnomia de concreto, resg
peitada alguma dimensao minima (por motivo de seguranga peran-
te rutura; ver capffulo sobre Capacidade de Carga); geralmente
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em pequenas construgdes dimensao minima da ordem de 0,6 m, @am
ediffcios dimens@o minima deo 0,8 a 1,0 m.

No caso de sapata simples (iselada) de pilar retangu-
lar, a sapata economicamente mais conveniente resulta quando os

X "balangos" x sao aproximadamente iguais
N3o h4 interesse em resolver equagao
» 9@%22222*—*-* quadrética: procuramos dois lados a, b
. cujo produto A é conhecido e cuja difg
Tl 2 renga corresponde aproximadamente & dj
ferenga entre os lados do pilar.
N s a e Faa
?' oty AU

INVERTENDO A SAPATA
d) No caso de superposicdo de &reas de sapatas contfquas,
nGCQSSéPiO usar sapatsa agsociada:

A > (Pl + P2)/0. disposta com relagao ao c.g. das car
gas Pl e P2. Cuidado em'sentir" se o comportamento conjunto pos
tulado é realmente vidvel. Quanto as dimensces mais economicas,

depende tanto da viga central de interligagao dos pilares como
dos balangos. Para optimizar a escolha de dimensdes jeitosas
da sapata trapezoidel recorre-se ao &baco que dé& a altura do
c.g. do trapézio em fungd@o dos lados: plotar:

a/b 0 0,2 0,25 0,4 0,6 0,8 .0
z/h | 0,333 0,389 0,4 0,427 | 0,457 0,480 | 0,5

e) No caso de associagdo de trés ou mais pilares (sapata
corrida continua), necesséirio confirimar o comportamento da vi-
ga cont{nua de ligagao dos pilares, para que as reag0es coin-
cidam aproximadamente com as cargas dos pilares. Tal cédlculocon
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firmatério depende da distribuicac de pressac de contacto  no
sola (adotada inicialmente como uniforme, O, ) que por sua vez
depende (como veremos) muito do tipo de solo e da rigidez da

sapata.

2.4 - Cargas excéntricas-pilares de divisa,especialmente quan

do é necessdrio deixar lugar para escoramento,

Em edificios geralmente nao_se admite dimensionamento
e sapabta para carga excéntrica com pressao nao uniforme. Ris-
in seria muito sério, particularmente considerando o gque pode

o

acontecer no vizinho (porZo, etc.).

Pilares de divisa portanto resolvidos seja por associa-
¢ao com pilar central, sempre que poss{vel (depende doc.g. das

fuas cargas e da Area necessaria), seja por viga-alavanca (as

o

vezes chamada "viga de equilibrio").

Py
l Por esquacao de M = 0 com
; IR [P relagcao ao c.g. das cargas
¢ R, .
A TR P P2 e R2 temos:

RL (L - e) = PL

R = ofeelo Y Pp
L - e 3

s s

Portanto Rl depende de & . 7.1 pOr sua vez depends do
dimensionamento da sapata: ciclo vicioso. Para resolver costu-

ma-se adotar, como primeira estimativa, R1 =~ 1,2 Pl.

Assim delermina-se érea da sapata de divisa, aproxima-
damonte R1/@, e dimensiona-se em primeira estimativa. Dimen-
sionamento economico resulta geralmente com a =~ 2,5 b (depen-
de da rigidez fornecida pela parede de divisa, etc.).

Se resultar uma sapata suficientemente "jeitosa" nao
se modifica mais a dimens@ao b que influe na excentricidade g.

Calcula-se agora o Rl correto, e a nova dimensao a. Sa
necessério, passa-se por um segundo ciclo iterativo de dimen-

sionamento.
Fixado o dimensionamento da sapata de divisa, passa-se



a sapata central: Rl = PL + APl, sendoaPl = LE P1.
-e

Por equagao da estdtica 3 V=0 deveriamos ter R2 = P2 -
AP2 = P2 - APl. Do verdade porém & estadtica admite viga-linha
infinitamente rinida, e o alfvio AP2 provocado em P2 depende
do deslocamento provocado na base do P2 pela alavanca (inter-
relagao inescapivel tensio-deformagao): portanto o alfvio A P2

depende _da rigidez da alavanca.

Costuma-se, em casos correntes, admitir AP? = 0,5 (AP1)

passando assim a dimensionar a sapata central para a carga P2-
(0,5)x(APL). Cuidado com alavancas muito compridas, etc,

No caso de equilibrio por contrapeso central & pruden-
te obviamente usar um contrapeso (ou estaca de tragao) para a-
livio maximo tedrico, APL.

- - - .
2.5 - Sapatas (ex. de muros de arrimo) com carga excentrica

e pressao desuniforme. |
P P
lcl /T,Pe
e, = 3 p 6 Pe

= 6 ' 12p

{
q
u

L
L —
Se a resultante cair fora do nleleo central, nao sa ad

mite tragao.

| e = Tendo a posigia de P ob
a Xx/2 P

temos a posigao obriga-

r\\\\\\\\\“‘-J téria de R e assim a ba

se efaetiva x do triangu

lo. Donde
(0,5) x bTad = P

2.6 - Sapatas contiguas em desnfvel

AN
N
N
N e
2 o
e s OO
= on
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2.7 - Avango permitido na calgada ~(1lm e =2/3 da calgada).

Algum avango em talude negativo abaixo de prof. = 3 m
seria admissivel.
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3. Exploracao do Subsolo

Recentemente a ASCE estabeleceu um Grupo de Trabalho
para elaborar um relatério amplo de recomendagOes sobre "Sub-
surface investigation for design and construction of founda-
tions of buildings": o relatdrio fol emitido em quatro partes,
em Maio 1972 (SM5, pg. 48l), Junho 1972 (SM6, pg. 557), Julho
1972 (SM?, pg. 749), ¢ discussdes escritaes vém sendo apresen-
tedas ainda., Representa indiscutivelmente um esforgo conjunto
recente, que tem que ser apreciedo. Incorpora vis3do mais ampla
do que aqui pretendemos, incluindo, (corretamente) p.ex. as
Provas de Carge saobre placa e sobre estaca (fase de aprimora-

mento de investigagdo), e as "investigagOes durante s constru-
g30" (complemento e revisdo em tempo hdbil das hipéteses de prp
jeto). O documento tem porém, suas lacunas e sous erros, alguns

sérios.
txploragdo do subsolo abrange obrigatoriamente facetas
diversss incluindo, com muita importancia:
a) nogdes prelimineres de geologia e hidrogeologia (inter-
pretagdo do lengol d'égua).
b) propriedades quimicas do solo s da 4gua do subsolo (prg

senga de sulfatos, COp livre, etc. que atacam o concreto, ou

4cidos ou sais que aceleram a corrosao de armegao em concretos
fissurados, etc.).
c) identificagdo de solos problemdticos (ex. solos metaes-
téveis, como loesses, etc., solos expansivos, etc.).
Appendix A do texto da ASCE, julho 1972 inclue uma lig
ta de tais solos suspeitos.
Algumas consideractes mais amplas neste assunto j4 fo-

ram dadas em Mecanica dos Solos e em Macigos e Obras de Terra.
Dedicamos aqui atengao especial ao caso de investigagdo local,

num lote urbano, para fins de fundagao.

Como passo inicial, de investigag&o de sub-solo, julgo

que ndo se possa substituir a técnica conjugada de perfurag@o:
amostragem robusts - avaliacéo da resisténcia, Desde a fase

inicial de gualquer decis&o de projeto todos os parametros dg
vem estar presentes colateralmente, em niveis anélogos de prg

cisdo de conhecimenta., Por exemplo, o ensaio de penetragéo es-
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tdtica de cone, EPE, que n3o colhe amostra e n3o perfura (ni-
vel d'4gua) sé pode ser complementar & sondagem de percussao,

e nao substitutivo.

3.1 - Programa de sondagem de reconhecimento (percuss3zo)

juanto ao ndmero de sondagens a Norma Brasileira refle
te bem os casos de variabilidade maior do 'que a média (distan
. LA

cias médias de 15 a 20 m entre sondagens).

luanto 3 profundidade de sondagens a norma atual nao é
satisfatdria por nao atender a casos de ediffcios (de mesmo
porte) com larguras varidveis. Baseada no conceito do "bulbo
de pressoes" ela procuraria estabelecer a profundidade a que é
transmitido um mesmo acréscimo Ap de pressio devido aa carre
gamento p do prédio. Ora um mesmo Ap provoca efeitos gran
demente diferentes sobre slementos de solo cujas pressoes ini
ciais (peso de terra) forem grandemente diferentes: o que real
mente se desejaria é essencialmente um mesmo ‘Qp/ﬁt. Verifi
ca-se portanto que a praofundidads Z de sondagens depends dire
tamente tanto da larqura B da Area carregada, como da pressao
n do prédio. Um estudo do problema (ref. Mello 8 Maga-
lhaes, Rev. Engenharia Mackenzie n2 133, Set.-Out. 1959) leva
a recomendar para Z (prof. de sondagem) 0,7 (B+p) <Z <(B+p)
para fundagoes rasas: Z = 0,4 (B+p) abaixo da meia profundi-
dade, de fundagOes por estaca.

0 caso extremo eventual de carrsgamento de ponta (ax.
tubuldoes com base em terreno firme r “©~te atravessando estra-
tos moles) foi estudado: seria um caso semelhante ao de pla-
cas, mas pelo fato de serem profundas o coeficiente seria me-

ar do que o de sapatas rasas; suponho que algo como 0,4 (B +p)
medido abaixo daes cotas de base poderia atender.

3,2 - Observagoes quanto ao Nfvel d'dgua
Convém lembrar o "tempo de recuperagao" do langol fred
tico num furo, de acordo com o coef. de permeabilidade, diam.
do furo etc.
VYer tabela em Hvorslev "Subsurfacs exploration and sam-

pling of soils". 1949.
Por examplo, - baseado em célculos para caso um tanto sim

plificado.



12.

Tampo aproximedc de 90 ¥ de recuperagao do aquilfbrio

hidrostédtico:

¢ R S St
Tipo de solo aprox. Areia { Silte firgila
Coef. perm. k cm/seq 107+ { 207% | 207% 107% 2078 | 2072207 6k,

Revest. 2", solo dentro 3D | 6m ih 10h | 4d {

Revest. 2", solo na ponta 0, 6m &m 1h | 10h 4d
Revest. 2", furo avanc. 3D 1,5m § 1Sm | 2,8m | 25h 10d
Revest. 2", furo avanc. 12D Gm 1h 10h 4d| 42d

Ocorréncia de vArios niveis d'dgua em furo revestido
atd diferentes profundidades revela rede gumohidroldgica. As
firmas de sondagem deveriam indicar a que profundidades foilg
vado o revestimento em etepas sucessivas da perfuragdao, s nas
diverses ocasides de ragistro do nfvel d'dgua: para tanto bas
ta fazer anotagdes concomitantes pbrigatdrias nas trés colu-
nas, lado a lado, da folha de Campo, destinadas a Revestimsen-
to/Furo/N.A.

3.3 - Matacdo ou rocha

Em solos saproliticos freguentemante um problema. Deci
s@o econdmica entre novos furos ligeiramente deslocados, ou
perfuragao rotativa. Processo sugeridos no 69 Congresso Intar-
nacional, Montreal, 1965, vol. I, p. 69, conjugando geofisi-
ca. 0 método, desenvolvido pelos Suecos, baseia-se na cabta—
¢ao do som da perfuratriz ao perfurar matacZo ou rocha, sendo
sgse som captado num microfone precisamente instalado num fu-
ro de rocha mater: segundo os autores, os sons captados e de-
vidamente interprstados pelos equipamentos aclsticos especial
mente desenvolvidos s3o absolutamente distintos para o caso de

perfuragso de matacdc e de penetracio na rocha mater.

Afirmam taer alcangade resultados muito bons tanto em ro
ches eruotivas (grenito e gneiss) como em algumss sedimenta-

res (calcareo e arenito).
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3.4 - Transmissao de informagGes disponiveis

J& que todos os pardmetros fundamentais devem estar re
fletidos na informagao transmitida por sondagens de simples re
conhecimento, concluimes que & apresentagéo corrente é alta-
mente insatisfatéria. Quanto A resisténcia & penetracao, discu
timos a sequir praferindo abolir os adjetivos. Todavia todos
os aspectos descritivos devem ser registrados (ex. natureza
geoldgica provével, saprolito de que rocha se possivel, angu-
laridade dos graos de areia, atc.): todos os que possam ser
quantificados em 19 grau de aproximagao, devem ser (ex. LL-LP
provével das argiles é importantissima) ex.: findice de compres
sdo Cg = 0,009 (LL - 10%) (Terzaghi)

c/Pg = 0,115 + 0,00343 1P (Skempton)

linha A de Casagrande IP Z 0,73 (LL - 20%)

Note-se que quanto & classificagao do tipo de solo nao
hé mérito, no campo des fundagbes, em aplicar a classificagao
dite Unificada (de Casagrande) que realmente se aplica a ater
ros, etc. £ absurdo agrupar numa sé categoria, por ex. CH, to
das as argilaes desde @s de Sao Paulo, Santaos até as do México
(valores LL respectivos da ordem de 60, 120 e 400% respectiva
mente, por outro lado até hoje nada se sabe quanto & distingao
de compressibilidede-recalques de duas argilas de LL = 80% pe-
lo feto de estarem acimea ou abaixo da linha A.

4, Interpretecao de sondagsm de reconhascimento

4,1 - Indices de resisténcia & penetragaoc, ex. SPT, fornecem
basicamente indicagao somente da resisténcia in situ s (*pépi

ga", dinémice) do solo.

Em arsias finas submersas saturadas Terzaghi - Peck su-
geriram a aplicagB8ac de uma "corregao" admitindo que o ‘'valor
de SPT correspondénte ao fndice de vazios critico parece ser
aproximadamente 15": assim, nas areias fofas o fendmeno de 1i
nuefag80 provocaria uma queda stbita de s, abaixando SPT, e
nas areias compactas & dilatancia provocaria um aumento fictf
cio de s e SPT. N&c cabe aplicar tel correcao: se anfrentamos
tais areias, o Unico remédio é, em 22 grau de aproximagao,
sbandonar o ensaio din@mico SPT e empregar ensaio estético ti

po EPE.




14,
Cada ensaio tem seu campo de aplicegéo, Indmeros fato-
res de erros erréticos devem sser stenusdos euniformizedos, pa

dronizando parémetros mais significativos.

Importante 6 correc&o inexorével do comprimento da has-

te e de Z que para energis aplicada constants (e WH) transmi-
y 2 W. W

te ao emostrador energia variével, ex. (e WH) (1 +\2) TU—T~%ETZ

(por impacto ds Newton, n&o inteiramente aplicével porém orien

tativo),

Indispensével estebelecer tal correlagdo experimental-
mente,

Foi padronizada a energia de cravacao e nao a energia
de_pensetragdo do amostrador.

Ver figura: Teste de Penetracio

0,25

S —
AT
0,20 / 4 \\\\\ i \\\'gz\
[

0,1 Of 3 [

0,00 | PROE L} 10 I3 20 25m

Admitindo por eimplificagdo a aplicabilidade eventual
da teoria de impacto de Newton (menos inaceitdvel nos solos
pouco consistentes de maior penetrabilidade), a energia de pg
netrag@o variaria com profundidade essencialmente conforme a
relagéo U.Up/(U~+Up)2.

Apenas em termos relativos Jjé observamos a grande va-
riagao e erraticidade nos primeiros metros (muito importantes
para fundagoes diretas) e, além dos 5 a 10m, o efeito aproxi-
“medo consistente com profundidade (importante nas interpreta-
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goes para fundagGes profundas).

4.2 - Atualmente perfis de sondagem indicam classificagGes
por adjetivegOes, associadas a certos valores de SPT: admite-
se que tais classificaqaes teriam decorrido de correlaqaes.
Ex. nas argilas 6 < SPT =10 seria argila de consisténcia m§

dia, naes aresias 19 =SPT ~40 seria arsia compacta, etc.

Nunca realmente houvs correlacicnamento salvo em fungsdo

do tacto nas argilas (ex. argila mole muito facilmente amassf

vel @, um tanto escorre entre os dedos, stc.): nas argilas,
sensibilidade S afete muito tais observagbes e naoc foi anota-
da. Nas areias, nem tactoc ajuda, sé houve palpits.

Comprova~se facilmente que tanto em argilas como em

areias as tahbelas s3a conceitual e praticamente invdlidas as

adjetivagOes representam um retrocesso no grau de conheciman-
to, s2o0 falhas, & sd podem ser falhas enquanto ss continuar

tentando correlagoes x = f (y).

4,3 - Nas argilas de s = c' ¥=0. Atualmente aceita-se por de

finigd@o a classificagao adjetivada, f (Rc) indeformada, Terza

ghi - Pack 1948,

Muito maole Mole Média Rija Muito rija Dura

Re t/m2 <2,5 | 2,5-5 5-10 | 10-20 20-40 > 40

Tentativas de correlagbes diversas tém indicado desde

SPT . SPT
100 = Re = 7

Depende fortemente (na proporgao 1 : 10) da sensibilida
de Sp (parcial). Naes argilas muito sensfveis SPT cai por amol-
gementc, para dado Rc. Ex. nas argilas de Sac Paulode Sp=1 a

2, obterfamos Rc = éZI% enquanto na argile de Santos, mais sen

sensfivel (Sp=%aB8) j4 obterfamos Rc = SPT/3.

Realmente correlagoes: a) ndo passam pela origem; b)
fortemente afotadas por S; c) efetadas por Z conforme mencio-

nado em (1) &cima; e d) provavelmente seriam curvas.

Ndc djspomos de correlacoes embora se possam cbter, em

19 grau de aproximeagio, com dezena de dados.
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4.4 - Nas areias puras (c = 0, s= Gtg®)

Obviamente SPT=f ( g,y ), além ds variar com Z por cay
se da correcao da energia. Assim, tabelas atualmente emprega-
das sao obviamente absurdas porque na mesma areia seriam for-
temente diferentes para diferentes profundidedes. Ensaios do
U.S.B.R. (1953, 52) mostraram claramenta fungéo SPT = f ().

Interpretando estatisticamente (Mello 1967) obtemos
Y= f (sPT,q0).
GRAFICO DA RELACﬁO ENTRE: SPT, Y O

Adeptado de V.F.B. de Mello (FAUUSP 1967) - baseada em
dados do U.S.B.R., sem considerar interferéncias de Z na ener

gie de penetracao.
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Gs préprios autores (Gibhs e Holtz) e toda a sucessao
de autores a seqguir, erraram en se deixar influenciar por
"wishful thinking" porque estavam preocupados com o problema
da liquefagBo ¢ Compacidade Relativa CR = (opax=-8)/(8nax-8min)
como se fosse ~ ificativa genericamente, e nao apenas em ca-
da areie individualmente considerada: por exemplo, reunindo os
dedos de todas as publicagbes disponfveis em 1971 demonstra-
se que para uma mesma CR a dispersao de ¥ é de & 109 aproxima

damente em tomode uma regressaoc estatistica

CR tg'f 2 0,712 + 1,49 tg¥ (0 que é uma faixa muito

larga para utilidade na profissao)

Portantoc se e quando houver interesse em conhecer CR a
partir de SPT seria necessédrio comegar por obter ¥=f (SPT, T),
fungdo essa que conceitualmente é diferente de uma areia para

outra, podendo ser semelhante em areias samelhantes.

Em segundo lugar, os ensaios do U.S5.B.R. determinaram
SPT = F (G, ) aplicando U no topo da areia, mas sem aumentar
o camprimento das hastes, como obrigatoriamente ocorreria se
aprafundamos uma sondagem em sola homogéneo, sendo O = & Ze
Assim existem realmente dois efeitos de Z numa sondagem em
areis, um s = f ( ¥Z) e outro o efeito de Z sabre a energia de
penetracao.

Mo encantrei dadaos que permitam analisar adequadamen-
te o assunto. 0 dnico dado disponfvel éo figurado a seguir,a par
tir de uma pesquisa e publicagao de Vesic. Embora sendo um caso
particular, aceitamo-lo por parecer concordar bem com a teoriza-

gao, e por ser o Unico disponivel.

Observe-se por um lado, que se os dados do U.S.B.R. fa
ram usados como vAlidos para sondagem, parece Qquse serao geral
mente a favor da seguranga; isto 6, valores SPT corrigido, ex
trafdos de sondagem, onde O incorpora os dois efeitos dariam
valores maiores, portanto, se usarmos (SPT, ) para extrair¥
obteremos velor menor mais prudente, do queLmandn(SpTcorn, a )
Por outrc lado, o gréfico mostres que infelizmente o {ndice SPAT
nao é muito recomenddvel para pequenas profundidades por moti
vo de variasgao muito répida da relagzo de pesos com profundi-
dade e por motivo de dispersao muito grende: lembre-se toda-

vla que 2s prlacipalc recomendagdes z dlscueslss guaric oo yst
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de SPT cingiram'-";e aos casos de fundagOes diretas rasas, onde

o fndice é menos preciso.
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Quanto aos estudos tanto do U.S.8.R. como da figura ex
trafde de Vesic, é necessério lembrar que eles se referem a
ereias "normalmente adensadas". Visualiza-se que o Ky deve ter
muita importancia, e Hendron (1963) mostrou que a Relagio de
Sobreadensamento OCR é mais importante em condicionar o Kg do
que a compacidade relativa CR, Em areias normalmente adensa-
das Kg = 1-sen?, portanto, quanto mais compacta uma dada
areia, maior o ¥ e menor o Kge Porém, se o mesmo indice de va
zios & for alcangado por compressio de uma areia fofa, o Kg ay
menta muito., Experimentalmente Hendron determinou um feixe qus

pode ser desenhado aproximadamente com os pontos:

PONTO A 8 ¢
OCR s 20 45
Ko 1 2 25

OoCR
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Num terreno com sobrecarc= a JUR diminue com a profun-

didede. Portanto, ao passar de areiz normalmente adensada pa-

ra areia pré-comprimids poderemos observar variagbes SPT vs Z

comec indicsdas no penueno desenho inserido no gréfico supra ex
trafdo de Vesic (1967).

4.5 - Nos solos gendricos de ¢ = c+0tg ¥, & impossivel de-
terminar dues incdgnitas com uma s equagao: sugere-se desen-
volvimento do emprego dr dois amostradores simultaneamente al
ternando. Sugere-se ¥ nominal para gema de O am Jjogo: probls-

ma é interpclsr para ocutros U . Cuidado.

4,6 - Compressibilidads - Recalguss

Nas argilas, parémetros fundamentais s@oc {ndice ds com
pressaoc C. & pressdo de pré-adensamento Pz, 0Ora Cg = f (LL)
e.g. = 0,005 (LL - 10%) (Terzaghi). Para Py podemos avaliar a

partir de ¢.= Rg/2

T?- % 0,115 + 0,00343 IP (Skempton)
a

Para todas westas astimetivas cependemos de estimativas
de LL, LP. Nas arpias infius a CR 8 a precompressao. Dificil
estimar. Dove ser significative a granulometria, a forma dos

grads, sua friabilidade, etc.

4.7 - Permeabilidads pode ser asvaliada em fungao de grenulo-
metria s ce plasticidade. Também num mec-o solo varia um tan-

to em fung2o do &, indice de vazic:.

4.8 - Tipo de curva tensap-deformagac (fridvel o pléstica)

Lambém pode ser avaliada.

5. Ensaio de penetracio estdtica EPE (Deepsounding diepsondierung)

5.1 - Em primeiro lugar, guando nao dispomas de ensaios EPE
interessasria sabser s8 podsmos estabelecer correlagaas entre
SPT e Rp.

Todas as correlacgoes publicadass edmitirema priori Rp=1J
(SPT) s uma suposta tendéncia de J eumsntar com o tamanho do
grao (ergiles.pedregulhos). Pars es argilas saturadas serieal,5
§PT « P9 kq/cmz = 745 SPT p para os solos arenosos 2,5 SPT

%z Rp € 16 S5PT. Em fungB8o das discussoes sobre SPT concluimos
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ser obrigetério que:

1, correlag8o linesar na&n pessa pela origem;

2. correlagdes linsares veriem com profundidade (efeito de
profundidade no SpT). SPT obrigatoriamente aumenta mais rapi-
damente com & profundidads do que Rp. .Nas areias de Usiminas
obtiverem-se correlaztes sstatf{stices seguintss (Desenhus), e
as argiles porosas de Bresilia tembém indicsram um =feito ds

profundidade indiscutivel,
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5.2 - Ensaio de penetragso sstética CPE analisado pssudo-teg

ricamente de per si tem sido associado a rutura de placs pro-

funda. Assim, veremos no capf{tulo de rut de placa prcfunds,
que pelas férmulas (rfigido-pléeticas) deverfamos obter:

9c-’

(L]

Rp = cNep

Nas publicagoes diversas tém sido citados valores da
l4c % Rp € 30c com predomindncia 8,5¢c < Rp Z )l7c. Apesar de
perecer um assunto simples, o fato é que ainda nac estd elu-
cidado: realmente nao é placa. Aparentemente parece gredominar
Rp = 15c, entre 10c e 20c¢c. O préprio valor de c em tais corre
lagOes nao estd alheio a suspeitas e criticas. No caso de
areies purss num estudo meticuloso e amplo Schmertmann (ASCE
1970) mostra que a resisténcia ds ponta Rp realmente n3c mede
resisténcia, e sim, um parametro pseudo-sldstico "E" de defor
mabilidede sob tensCes elevadas so redor da ponta; Schmertmann

sugere £ = 2 Rp.

Note-se que na interpretacdo do EPE como um modelo de
estaca tem sido corrente adotar para resisténcia de ponta de
estaca um coeliciente de redug3o n, Jrut = Rp/n sendoc que ova
lor de n 2 tanto maior quanto maior o diametro da estaca, por
exemplo n = 4a86 para sstacas de 35 a 50 cm de diametro, e
n = 10, pars estacas ou tubuldes da ordem de 70 a 390 cm de di3
metro, etc. VYeremos mais tarde que tal raciocfnio condiz como
fato de que & limitagdo no U aplicdvel nas bases de fundagoes
profundas é condicionada por deformagdes, e estas aumentam com
o diametro, exigindo pois, a consideragao de valores - limite
(rutures nominais) inferiores quando se passa a diﬁmetrosmaig
res. 0 procedimento mais aplicével seria, porém, reconhecer
que o Rp indica deformabilidade, e a partir daf para célculos
de recalgues sem recorrer a artiffcios de coseficientes n.
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6 - Amostragem indeformada

Quando os indices do 12 ‘grau de eproximag&o sao considg
rados insuficientes para a solugao técnica & econbmica do pro-
blema, e particularmente quando 6 necessério aprimorar a deteg
minagaoc de como os parametros geotécnicos significativos mudem
com mudangas des solicitagOes etc. (ex.t mudanga da reeistén-
cia ao ciselhamento com a pressdo confinante, mudange do coefi
ciente de permeabilidade com a compressan, stc.) passa a Bet
indispensavel a extragao de amostras indeformadss de terrano,

para snsaios de laboratério.

wa JPrincipios de amostragem indeformada Jj& foram enuncia-

dos e Mecdnica dos Solos: cravagho satética, pareds fina (re-

lagao de éreas), tolerancia interna ajustada para cdantrolar o

atrito amostra-parede interna do amostrador, porcentagem de rp
cuperagao, stc.

Em argilas pouco consistentes (moles a médias) o amose

trador ideal é tipo Osterberg, de pistBo fixo e cravado por

pressao hidrédulica.
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Para a extragao de amostras continuas de grandes compri

mentos (importante para investigar camadas intercaladas de areias
em argila, etc.) recomenda-se rescorrer ao amostrador sueco

: : (Swedish foil sampler) que conseqgue amostras

continuas, indsformadas, de até 3 m de compri

A‘ mento reduzindo o atrito interno mediante de-
ROLIMNG %g senralar de rolinhos de papel de aluminio jun
AL to A ponta do amostrador.

A extracdo de amostras indeformadas de areia representa
uma das maiores dificuldades por falta de coes3o, por dificul-
dade de peneiracao em areias mais que medianamente compactas,
e por facilidade de compressdes, etc. em areias fofas. Amostra
dor tipo Bishop recorre & idéia de uma campanula de ar compri-
mido dentro da qual o amostrador Shelby sobe através da 4&gua
(ou preferivelmente lama bentonitica) do furo. Em areias puras
nao muito finas um recurso é injetar sclugdo quimica (ex. pro-
cesso Jooesten, silicato de sddio + cloreto de célcio, etc.). pa
ra "solidificar" primeiro: a seguir amostrear com barrilete rg
tativo, tipo Denison ou Pitcher. 0 preferfvel & empregar agente
cimenticio que a seguir pode ser dissolvido de modo a se obter

no minimo a correta determinaczo do findice de vazios.

Em solos residuais, rochas muito decompostas, emprega-
ae perfuracao rotativa, com barrilets duplo de camisa fixa, ti
po Denison ou Pitcher. Como alternativa, extragao de amostras

indeformadas em bloco, em pogo.

Abaixo do lengol freatico na maioria dos solos forte-

mente influenciados por 4gua livre e por fluxo que provoca in-
tiamento, erosao, instabilidads, stc., necessario empregar a-

baixamento do lengol fredtico, ou trabalho dentro de ar compri
mido. Com relagao & extragao de amostras indeformadas em blo-
cos, lembre-se que 08 efsitos de alfvio de tensoes podem ser
muito mais prejudiciais do que em sondagem, portanto no total
uma amostra indeformada em bloco tirada de pogo pods nao ser mg
lhor do que amostras de 4" tiradas emamostrador, em sondagem
de 6", Tais prejufzos s3o particularmente acentuados em argi-

las fortemente nré-sdansadas (ex. Aroila ds Londres).
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7 - Progqramacao de ensaios de _laboratdério para problemas de

fundagGes.

Em termos genéricos, em 18 grau de aproximacgao cada amog

tra de solo tem que sar definida em relacgao a todo o ssu espeg
tro de parfimetros de comportamento geotécnico: mas varemos lo-
90 que por um lado o nimero dn ensaios necessirios se complica
pelo fato de que realmante nao nos interessam as ampstras sengn
como representando um ou dois estratos, solicitados, e, por oy
tro lado, é indispensivel empregar os raciocinios dscorrentes
de conhecimentos da Mecinica dos Solos, para dispensar em cadag
s80lo e caso alguns snsaios cujos resultados padem & devem ser
fixados por estimativa,

7.1 - Coeficiente de permeabilidade: & raro encontrarem-se
condigtes am que perante problemas de fundagdes caiba realiza-
Tem-se ensaios de permeabilidade. Nao existem teorizagoes que
permitam atualments analisar o problema de tempo de carregamen
to e correspondente u (sobre pressSes neutras) a  subsequente

=Au/At. Também nZo tenho conhecimento de observacGes de cam-

Po referentesa sobre pressoes neutras Au comparadas com Lp,ete.
De qualquer forma, se e quando tal assunto vier a ser investi-
gado 8/ou observado, nao serd ligado a ensaios de k & sim acog
ficientes tipo B =Au/Ap para carregamento admitido instanta-
nea, & a coneficiente de adensambnto Cys

Coeficiente de pernssbilidade sd teria interesse peran-
te problemas de rebaixamento do lengol d'Sgua e nisto reconhs-
cemos que : 1) condicionamento principal &m geral estd nas "con
digGes aos limites® da eventual rede de percolagio e naa em co
nhecimento pouco mais preciso 6u n3o dos k; 2) formuldrio dis-
ponfvel & um tanto idealizado; 3) nao & muite caro proceder de
forma sucessivamente mais correta, acrescentando pontos de bom
beamento conforme se indiquem necessirios, durante a préopria

construgiao da obra.
7.2 - Compressibilidade

0 ensaioc bdsico continua a ser 0 edométrico. Porém, em
argilas pré-adensadas o demais soloa de apoio de fundagdes as
deformabilidades na amostra sao t&o pequenas que nunca se con-
ssguiu calcular recalquee (diretos) adequadaments, sem empre-
gar artiffcios (na maioria um tanto suspeitos, por serem dedy-



25.
zidos "a posteriori"): por exemplo, nas argilas de Stuttgart
dizem que vale a compressibilidade correspondente ao 32 g 59
ciclo de recarregamento em ensaio edométrico convencional.

Tenta-se minimizar o problema recorrendo a amostras e

corpos de prova maiores. Também passando a ensaio de adaensamen

to triaxial em amostra grande, procura-se seguir a técnica da
trajetdria de tensoes-deformactes ("stress-strain path", Lambe
sogue muito esta linha, um tanto académica - poucos ensaios pre

sumidos “perfeitos" com presungzo de conhecimento de condigCes

iniciais de tenspbes (Ko, etc.).

Melhor recurso atual é interpretag3o modelo-protdtipo,

csseado em prova de caroa (sobre placa, etc.).

Considerando impartancia cada vez mais condicionante de
problemas de deformagbes, surpreende que nao se realizem pro-
vas de cargs em muito maior ndmera. '

7.3 - Resistencia

0 ensaio bdsico em uso corrente é o de compressao tria-
xial (o cisalhamento direto nao permite controle adequado de
tensGes, nem permite o conhecimento de deformagdes, sb servin-
do realmente para casos particulares tais como determinacao da
resistancia em ensaio lento ao longo do plano de descontinuida
da, etc.).

Correntemente programam-se ensaios convencionais, iso-
trépicos, rédpidos, adensados-rapidos e lentos, para investiga-
¢ao de toda a gama de comportamentoa:r “upois surge a divida de
gqual o tipo de ensaio etc., @ seriam adotadas envoltdrias de
resisténcia "criteriosamente estimadas%. Através dos exemplos

.ncipais de fundagao direts e do muro de arrimo caebe concei-
tuar os tipos de sneaios s gama de pressoes de ensaios que se-

riam recomendados:

Cada amostra A,B,C,D, fornecerd as suas envoltdrias ou
oquagbes de resistancia. Mas nao devemos confundir os meios com
9s fins: se as amostras A,B,C,D representam uma camada, deseja
mos estabelecer as sguagoes de resisténcia para a_camada.

Unico procedimento possfvel é da tentativa de entender
a traistdria de tensotes-deformagdes-tempo, simplificando-a con

Torme ancessdrio.
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AMOSTRAS INDEFORMADAS —— A,B,C,D

Primeiro passo é tentar supor a amostra em caondigao in
situ, gue depende do valor Ko eitc. Valar Ko g definido em fun-
¢io de pressdes efetivas U3 = K,U) portanto ensaio tem que ser

drenado. Ensaio de determinacao de Ko § particularmente impor-

tante perante problemas dg tuUneis, arrimos, etc., e condiciona
todos os problemas de deformagio. Idéia bésica é aplicar pequg
nos incrementos de carga axial AT e iwg

diataments ajustar incremento de pressao
Cﬂ confinante A03 para evitar deformagao la
teral (observada por aparelhagem de gran

] dn smnsibilidsde, conforme esquematica-
_E;}ﬁ monta figurado).
// Ver por exemplo Canadian Geotechnical

Journal, Vol. 9 Aug. 1972, Nr. 3, p.249.
Problema estd em admitir que a amostra

qu\_%;

estd inicialmente perfeita em sua condi-
gao T3/ O3 que vigoraria in situ.

Requer hipdteses para a condigao de instalacho. Por exem
plo, posso admitir: 1) que a amostra in situ se achavasobiﬁ:lﬂ
e O3 = 6 t/m?: jé deveria ensaiar sob pressoes um tanto distan
tas daa'dhﬁ&dhdiﬁgﬁfﬁ}é0m5tica da>amostragem,' talhagam, etc.
Par exemplo,'passéfié a "instalar®” sob 03 = 15 e O3 = 9. A se-
guir comegaria o ensaio Ko. Também poderia sadmitir que a amos-
tra in situ tivesse tensBes; 2) J; = 10 e 0z = 10 t/m? e tam-
bém; 3) que tivesse tensdes O,= 10 e U, = 15 t/m2. Assim  por
diante. Em tese portaente poderia determinar diversos valores de



27.

Ko, um para cada condigao de instalagao. Admitiriamos que acon
digao real in situ se assemelharia 2 do valor Ko mais frequen-

te? Assunto ainda por investigar, e muito diffcil.

Uma vez determinada a condigio apropriada de instalagao
da amostra, os ensaios com trajetéria de tenstes-deformagGes-
tempo podem ser realizados empregando a teoria da elasticidade
(ou analise por elementos finitaos) para estabelecer os ATy e
Aqg. Quanto ao problema tempo adota-se hipdtese prudente: an-
saio mais lento, guando se pesquisa deformacgoes, ensaio mais ra
pido ou instanténeo nos solos compressiveis quando se investi-

ga rutura.

8 - Ensaios de palheta (vane test) para resisténcia in situ de

. . P
arqgilas saturadas, e ensaio de Pressiometro.

Tentativa de extrair informagoes diretamente in situ, pa
ra minimizar "traumas" (amostragem, alivios acentuados de ten-

soes, talhagem do corpo de prova, etc.).

Nio elimina perfuragac e problema de instalagdo do pré-
prio aparelho. Na pratica é necessario empregar férmulas espe-
cialmente desenvolvidas para célculo da resisténcia in situ em
funcao da medida do momento maximo de rotagao. Apds varias ro-

tagBes répidas obtém-se também a resistf = amolgada.

- 0L
FEATVURBANRD

= PALMETA

’_L‘ . h SUPLRIGIE b MUTURA

A0LO PERTURLANY

S prEXZSIEMEING
e AL R s




28.

0 ensaio de Pressidmetro (ménard e outros) baseiz-se na

medida de deformag@es de um trecho do furo sob tens3ss inter-
nas aplicadas pela injegio de lfguido numa célula com membrana
Férmulas de teoria da elasticidade o de andlise rigido-plésti-
cas, etc, permitem extrair perametros in situ de deformagdes e

de resistancia.

9 - Prova de Carga (sobre placa)

Conceituagao de ensaio sobre modelo para representar pro
tétipo. Rotina de execugao da prova segundo Norma Brasi . cira:
observacgoes tempo-recalque sob cada pressao constante, até "es
tabilizar™ e gréfico press3o-recalgue.

carca (r/m?)

Interpretag3o. Pressao admissfvel
Uag fixado em fungdo do menor dos
valores (recalques, rutura)

T
Trut/n (n = 2) £
Tad v
O]
g
-
o
-
=
0 de_recalque (da pla-
ca) considerado admis
sivel.
Par sua vez 0 max, de en=aio
Opyt < Tde utucra datents (tens8o-deformagso)

O de recalque considerade oxcessivo (para s pla-
ca).

Baseado no cddigo de Bosten qus fixa Jad e Jpxc, de pla
ca de 30 x 30 cm na bases de 10 mm 2 25 mm de recalque respec-
tivamente, a Norma Brasileira adotou mesmos ndmeros para placa
de 80 cm de diametro. Tais prescricgtes devem, porém, ser real-
mente fixadas em funcZo de experiencia local com determinada
arquitetura e 0s respectivaos recalques admiss{veis: dependem do
tamanho da placa s cargas dos prédios (i.4. relagac protdtipo-
modelo, pois o que interessa & o recalque dos pilares do pré-
dio), e da compressibilidade-daformabilidade do solo de apoio
(i.6., p. ex. LL da argila, estado de pré-compressao das areias,
etec. ).

Comportamento de cada incremento tempo-recalque = as com
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paragbes dos comportamentos de incrementos sucessivos sao im-
. s ~ :
portantes para revelar tipo de solo e predominancia de compres-

sdes volumétricas, ou deformagbes cisalhantes.

av AN =f(AA)

SEM CISALHAMENTO

et 5 ) Stk siohis 1

b - - . — —

’
£

Arou/ constante Volu{no conslonie

COMPRESSAD DEFORMAGAO
VOLUMETRICA CISALHANTE
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10 - Empuxos de terra sobre muros de_arrimo e sscoramentos

10.1 - Introdugio

J& conhecemos a distingao entre empuxos ativo, re-
pouso e paseivo, que depsndem dos movimentos do anteparo AA.

Relembrando: 1) em Mecinice dos Solos foi inicialments apresen

tadc o conceito de tensdes Ko
Jh = Ko T ; sendo demonstra-
do que Ky = »/1-/ em situa-

PASSIVO

]

REPOUSO

YinraPLENO  GBD “@listica". Discutiram-
o " e P "
T P ose tensoes geostaticas, in-

clusive em talude infinita.
\\ Cabe enfatizar que naguela

ATIVO 0cesiao o caonceito foi apre-

sentado com relagZo a "praes-

Ad Afastando dolcrrono,: Ad  Contra o terreno

b I N sfes totais" porcue nao
N l o haviam sido definidos. Obvig
ments como o conceito de
Th# 0y implica em cisalbhamanto, o comporbtamonto intrinseco do

solo s6 pode ser associado a pressfes ofetivas s portanto & in
dispensivel referir Ko, empuxo em repouso, exclusivamente a
pressies efetivas; 2) na disciplina de Macigos e Obras de Terw

ra retomou-se o assunto com relagao a taludes naturais em fun-
¢3o deo circulos de Mohr, e no Método do Culmann de analise de
estabilidade de talude ingreme estaboleceu-se o alo com um dos

principais métodos dz cilculos de BMPUX0S.,

Também mencicnou-sae o ampuxe "em repouso™ observado
em parede gravidade de barragem devido a aterrco argiloso com-
pactado contiguo, indicando que a compactagao contra parede *in
deslocdvel™ tende a levar a Ko = 0,5 (da condicho geostatica
normalmente adensada). Parando para reapreciar o conceito ve-
mos que o problema dos deslocamentcs do anteparo é apenas indi
reto: o que realmente estd em jogo é o desenvolvimento de ten-
s08s_cisalhantes no te 2rreno, o estado llmltﬂ (rutura) passive

correspondante a Oi"turlzontal" Tisto” S o 05 de peso de terra
sendo empurrado, Passivo contra sua tendencia natural, verti-
cal para baixo, enyuanto que o estada limits (rutura) ativo cor
respondendo g U vertical, rutura por alfvios de pressao (o
Thorizontal®, 3 p280 de tsrra atuando ativametZe he rutUrsy,

-_— A o o -
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) E facil visualizar as magnitudes comparativas dos em
puxos ativos e passivos em fungao, quer dos circulos de Mohr,
quer da cunha de escorregamento s da contribuig@o do atrito in

terno ao longo do plano de escorregamento resistindo ao movi-

ATEY SRR

Obviamente, perante o célcy
lo de empuxos a que nos in
teressa sao as tensoes (e de

formagoes) cisalhantes no

terraplano, nos elementos de
solo (apenas parcialmente a-
# fetados pelas deformagoes do

anteparo). Existem infinitas

— 7 s -~ -
situagoes de repouso mais pa
= ra o lado "ativo" comparado

/

A com o "geostdtico" ou mais
APOID DE PONTE EM ARCT W o
para o lado "passivo compa-
rado com o geostdtico" de-
pendendo tanto das deforma-

goes cisalhantes sofridas

WUHD DE ARRIMO

pelo terrenc em sua formagao ou colocagao, como das  deforma-
gtes complementares oriundas do movimento do anteparo.

Ora, o que interessa & obra é o deslocamento do ante
‘paro, mas os empuxos sao indeterminados dependendo do movimen-
to ("carregamento duro"). Observe-se que conceitualmente muro
de arrimo é obra civil muito "inefici:nce" pois pretenderia e-
quilibrar a carga vertical através da carga horizontal, o que
6 estaticamente impossfvel, s e vidvel em fungaoc do médulo de
oisson, etc.

10.2 - Problemas relativos ao Ko e "repouso"

Determinacao de valores Ko em amostras ditas "inde-
formadas" em laboratdrio ainda é relativamente raro e dificil.
Perante problemas da vida profissional adsmais a principal di-
ficuldade reside no fato de que os minimos traumas de perfura-
¢ao para ensaios in situ, e os traumas maiores de perfuragao,
amostragem e talhagem de corpo de prova, devem afetar signifi-
cativamente o p e o Ko, tornando invidvel a determinag8o de va

'orse reais de Ko in mitue,
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Dedugao de Jaky indica Ko #1 - gan Y para solos nor-
malmente adensados: assim quanto mais compacto s resistente for
o material, maior a capacidade de absorver tensBes cisalbantes
(internamente) 8 menor o empuxo lateral transmitido, desde que
88 tensBes (e deformagbes) cisalhantes "de geragao do macigo nor
malmente adensado" (que parte de Ty = Oh = 0 para as tensSes
Oy=§z o Q4 = 0,45 J'z) tenham podido desenvolver, como & i-
nescapével no caso idealizado da visualizagao de um 8mMpuUX0 B8O~

‘bre um anteparo vartical hipotético no meio o macigo infinito.
Muda, porém, completamente a situacao:

1) Se a compactagao geradora de material compacto & rea
lizada contra uma parede-bloco rigida de concretog

2) Se tal compactagao, numa areia por exemplo, se da por
vibragao ou por carregamento estidtico, ou por compactagao por
passadas de rolo compactador;

3) Se o solo foi pré-adensado (e a qus relagio OCR =over
consolidation ratio), sendo um caso especial e normalmunteadeg
sado OCR=l. Em todos esses casos a tendencia serd de gerar pe-
la compactagao, ou pela compressso estitica valores bem mais
elevados de Ko, de forma que a despeito de ¥ maior resultarao
valores de Ko bem maiores do qQue no mesmo tipo de areia quando
fofa,

0 importants é reconhecer que o que altera os wvalo-
res de empuxos na parede (vertical) & a tans3o (e defarmagdo)
Cisalhante internamente despertada nos elementos de_solo junto

.

a _parede (dentro da cunha de terrapleno arrimado): mais recen-

tementn comprova-se que s30 muito importantes as tensBes inter

nas _ds origem do macigo terroso arrimado.

Tanto sob alfvio de tensfes laterais (condigSes tipo
ativas) como sob empurramento lateral provocador de acréscimo
de tensbes laterais (condigdo tipo passiva) existem, nas cur-
vas ti{picas tensEo-doformaqu dos slementos da solo, estados de
tensao (até coeficientes de seguranga da ordem de 1,3a 1,5 com
relagdo & rutura) dentro dos quais o regime & "elastica": por-
tanto, ocorridas as deformagdes tipao elédsticas, "cessa" o movi
mento, estabslecendo-se o Lopousa. Keconhecemos pois que o sixo
vertical de repouso assinalado na figura da pdgina anterior &
apenas uma condig3ao (a normalments adensada) das indmsetas dg
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repouso possiveis, de genero repouso-ativo, e repouso-passiva.
Para cada lado, o limite da faixa de possibilidades de repouso

é dado pela natureza da curva tens@o deformagao, e o limite reg
pectivo de comportamento sléstico. Tais conceitos poderao reu-
nir-se na fFigura ssegulnte, referida a gréfico da Mohr.

¥ - 19 . %

iz
o ﬁ]*—x =] :f_““;) 4
:::‘v‘ugoo \\(“ '¥) z 0’. = E P TensXo
c!

o [
AC = TRECHO

ELASTICO

~ 1 - sen¥? a, - o . gy =
Ka » e 0,23 para Y= 30° .-. (5_3.)ruptura 3,0
Quando iniciamos com Ko = 0_ 45 (B) estamos na curva
tensao~deformagao com F.S. = 8’2; = 1,36, = em caso de cortina
b

de arrimo por alivio do U horiz. rapidamente entraremcs em trg
chos de maiores deformagdes, nao-elisticas, saindo do "repou-
so-ativo".

Trajetfria de tensGes-deformagBes, plano de rutura:
% assinalada é daformagao especifica do c.p. Trecho AB perten-
ce & fase geolénica da "criagao" do material normal adensado
in situ, e suas deformacGes 0 a x% intrinsecas nao nos interes-
sam. 0 x % pausa a ser o novo 0 % de referéncia para a .condi-

¢ao, repouso-ativo a ativo, de um arrimo por corte. -

Se psssamos a comprimir lateralmente, aumentando Ts,

a trajetdéria serd BA até chegarmos (com pequeniesimas deforma-
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gbes) até a condigZo hidrostdtica: dali ao longo da trajetéria
AC'D' na gual até o ponto C' teriamos comportamento "eléstico"
permitindo condigbes de equilibrio estético tipo repouso (de-
formagoes eldsticas pequenas, que estabilizam).

Observe-se que nas curvas tensa@o~deformacao a incli-
nagao ®p costuma ser bem mazior do que ety por causa da histe-

rese tipica compressao-desScoOmpressan. eX. . ::::§~

Em argila de Londres
condigao com pré-adensamento

A/—-—(]':,-'(Y,.

60 P

DESCARGA E INCHAMENTO

T

/ RUTURS PASSIVA

T, >4

» OCR = 3,3
~ 1,0

PQ'N

Em resumo, madernamente nac tem méritoc "chutar" va-

lores estimados de Ko, que podem variar entre 0,5 e 2,0 aproxi
madaments (sem romper internamente o sola, tal como acontece
em argilas fissuradas, fortements pré-adensadas). A atitude pro

fissional preferida é:

1) Calcular o K ativo, Ka, que & valor estaticamente de
terminade, por equilfbrio estdtico & rutura; e, sobre els apli
car um multiplicador, da ordem da'1,3 a 1,5, que eleva o empu-
X0 a valor Repouso-Ativo, em regime "elgstico": depende da cur

va tensao-deformacao;

2) No outro ludo, em condigdo tipo passiva, calcular o
Kp e reduzf-lo pelo cosficiente de redugao da ordem de 1,4 a

.

1,6, para limitar & condigao Repouso-Passiva.
10.3 - Teoria de Rankine para empuxo ativo e passivao.

A teoria de Rankine admite meramente que o mura de ar
rimo é simuldvel por um plano no macigo infinito homogéneo, no
qual, todos os estados de tensio sdo determinados pelos c{rcu-
los de Mohr. Consequentemente na teoria de Rankine a diregao do
empuxo é pré-determinada, paralela ao talude, independente da
rugosidade e do atrito que venha a desenvolver o plano tardoz-
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terra. Nao é possivel ter em conta descontinuidades, heteroge-
neidades do solo, rede de percolagao, etc. Automaticamente é
determinada a presszo de empuxo, e ssta varia linearmsnte com

a profundidade, Ka }z.

Valores de Ka s@o determinados a partir de Cfrculo ds
Mchr (ver também tensBes em taludes infinitos) como (ol/ob)fut=
(resen P )/(L - sen P ) = Ny tg2 (45 + ¥/2) para o caso de
i=0 e a =0tg¥ temos: Ka = (1 - sen ¥)/(1 + sen ..

Férmulas pare casos genéricos san:

SR . ;. B cocl ~
(Tplmin v _ cosi Voos?i - cos?y (i = inclinag3o ds

Cv " (On)max  cos i+ \JcosZi - cos?¥ talude)

Para soln coesivo pode-se resolver pelas férmulas sy
pra por deslocamento do sixo vertical no grafico de Mohr: re-

sultam férmulas
Ja = -ZC/VNPh + b*z/N;P e Up = 2cV N‘, ¥ 6~ZN‘P

10.4 - Teoria de Coulomb

Coulomb admite que a superficie de rutura é plana (hi
pétase mantida como valida para empuxo ativo) e que a diregao
do empuxo é conhecida. Assim, a determinagac do empuxo se limi
ta A determinagao do equilibrio estatico (por poligono de for-
gas, e por metro corrido de muro) na condigao em que as resis-
tencias ao cisalhamento (coesdo e obliguiuade de tensGes asso-
ciadas ao atrito) estdo completamente desenvolvidas. Determina
forga de Empuxo, nada presumindo quanto a distribuicao das pres
st.2s do empuxo contra o tardoz (gue veremos adiante, depande
muito do tipo de muro e das deformagdes que ele sofre). Pode lg
var em conta rude de percolagao facilmente pela inclusao de mais
duas forgag de magnitudes e diregbes conhecidas, uma em cada
superficio gue isola a cunha de terra em escaorregamento: as for
gas de empuxo de Agua s3o obrigatoriamente normais aos planos
em que atuam. Quanto & direg@o admitida para o Empuxo, depende
do atrito que se admite desenvolver na face tardoz-terra, e dg
pende da magnhitude de tal M™atrito" no instante de rutura: ge-
ralments adota-se uma obliquidade o para o Empuxo, e IR

dopendendo da rugosidade do muro etc.
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Admite-se uma cunbs de rutura: o equilibrio de for-
¢as é obtido @ partir de forgas P 8 C conhecidas om diregao @
magnitude, e fechando o poligono
com forgae Ea e R des diregdes co
nhecidas (em fung@o da obliguida
de de tensGes na rutura: obser-
ve-se que na figura sadmitiu-se
que a cunha desce tanto em rela-
gao ao plano de escorregamento
terra-terra BD como em relagao ao
tardoz BA).

Nio se sabendo a priori qual a cunha real de rutura,
admitem-se umas poucas (quatro ou cinco no maximo) determinan
do-se o valor hipotético de Ea para cada uma: a cunha raal se-
rd a que der o maior valor de Fa. Observe-se que empuxos ati-
VOS SaD 0S mMencres possiveis para o terreno e que o empuxo di-
minue do valor de repousc para o valor ativo, quando a cunha
@8std no limiar de rutura: portanto, obviamente sd tem chance de
romper aquela cunha hipotética que para seu equilfbrio limite
requereria o maior valor Ea. Para a rapidez e conveniéncia da
grafoestdtica é corrente usar-se vetor P, = distancia RDp .

_~—”"‘;:‘

D

« VEFTICAL

TARDOZ
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Aesim, marca-se na vertical P;0 a distancia AD;. Isto
determina a escala de forgas pois o peso de terra da cunha
0AD;) = 1 §(ADy) (0G) = 1 ¥ H(AD,) portanto: multiplicando a
distancia (em metros, na escala do desenho) de qualquer vetor,pg
lo fator 0,5 fH obtemos a forga em t/m. Para obtermos o vetor
coesao C diretamente usamos o artiffcio de marcar ao longo de
0G a distancia O0I squivalente a 2¢/§ . Tragando a linha If,IF5..,
Ir, paralela ao talude GAD, D, ... D, obtemos na base de cada
cunha DDl a 00, o vetor coesao El = 0OFR, e assim por disnte.

Finaliza-se fechando o poligono com as forgas R e Eg
que se cruzam no ponto J oo poligono P) OF; JP . Assim repete-
ge para vAarias cunhas obtendo um diagrama no qual tragando a tan

gente vertical encontra-se o ponto correspondente ao JInPn maxi-

,~,ﬂfar~ mo que da Ea. Automaticamente a dis
-
by tancia ADp correspondente ao vetor
.——v—"ﬂ-’-‘_— it
A T L 0P, demarca a cunha real de rutu-
e LUGAR . .
an L1 ccbuérmico ra. Para demonstrar a validez de
P2 00s . . &
af\—"" ~oPONTON artificio da marcagao do valor
4 e .-
TancenTE.” et A 0I = 2c/¥ basta usar triangulos
VERTICAL "

semelhantes.

Nos tridngulos 0GD, e OIF : OF / 0D = 0I/0G

OF; == 0T 5 @0, = 28 .00, = €:00; ¢ ulo.
0G JH 0,5.0H

(¢ .0D,) 6 a forga de coesao C ao longo do plano 0D : portanto
o vetor C é obtido dividindo a forga C pela escala 0,5. H.

10.5 - Rede deo Percolagao

No caso de rede de percola-

cao, primeiro determinamos

as distribuigOes de pres-

N s6es neutras hidrodinamicas
nag duas faces da cunha isg
lada como corpo sdlido. Co~

Uy nhecendo as forgas Uy e U,

N em magnitude e diregao, sua

interveniéncia na estética
das cunhas hipotéticas de ry
tura 6 facil de se lavar em
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conta, determinando-se Ea comoc de rotina. A seguir, ao conside-
rar os empuxos sobre o tardez, & preciso nao sd distribuir Ea
mas também nZo esquecer as pressdes d'égua que resultaram no va
lor U (agao = reag&o).
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11 - Empuxo passivo

As tradicionais teorias de Rankine 8 de Coulomb nao dao
resultados satisfatorios para cdlculos de empuxos passivos: is-
to principalmente porque o angulo de atrito tardoz-solo S tem

. 2 - : . .
muita importancia, tanto em determinar a forma da superficie de

rutura como ,no eguilfibrio estitico subsaguente.

z RANKINE
L
Ep MAALELO couULOMB
A0 TALUDE

E fdcil ver que a teoria de Rankine implica em hipdte-
ses absurdas, como se a cunha terrosa pudesse descer com rela-
;20 ao mura: no poligono de forgas vé-se logo que o valor de E
necessaric para {'echar o polfgono serd muito menor; resultam va
lores demasiado baixos. Na teoria de Coulamb enquanto o valor de
e« for pequeno (o % 10%) o erro é pequeno pois a superficie de
rutura nao muda muito: porém, assim que o valor de o aumenta, a
diregcao de E mais acentuadamenta para baixo forga uma mudanga de
superficie de rutura incluindo um trecho AB curvo. Andlises di-
varsas mastram que a teoria de Coulomb seria totalmente inacei-
tdvel pare o = 10% dando valores calculados nitidamente maio-
res do qus par outras teorias, a proporgaa da erro aumentando

violsntamente para valores de of ~sz.ores do gue 209,

Acresce obssrvar que todos os ensaios em modelo (sobre
areias colocadas) indicam que as deformagOes necessarias para de
senvolver a condigdo de rutura passiva sao muito grandes (da or
dem por ex. de 3 a 5 % da altura H do elemento .empurrado): as-

] R . 3 ;
gsim, geralmente os prdprios calculos por teorias diversas tem
que ser reduzidos por um coeficiente apropriado para limitar dg
formagb0es. Ressalve-se porém que nao foram ensaiados solos pré-

adensados, etc..,.

Também muito depende do tipo de movimento do muro. A
maioria dos casos ensaiados até o presente referiram-se a rota-
cao do topo do muro; pode-se visualizar que o caso da ficha de

uma cortina-diafragma terd comportamento diferente, possivel-
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mente de "rotagao da base" admitida a fixacao da estronca P. Pa
rece plausivel que os valores de Ep em tal situagac sejam  bem
menores, correspondendo a valores de o« pequenos. 0s métodos cldg
sicos de andlise estética para o empuxo passivo depsndam da hi-
pdtese sobre a geometria do trecho curvo AB da superficie de ry
tura. Krey adota superficie cilindrica, enquanto que Terzaghi em
prega @ espiral logarftmica. Tento um como outro processo for-
nece valores "nominais" muito prdximos dos velores nominais cal
culados por teoria da plasticidade, stc. (bem mais sofistica-

dos, Sokolovski, etc.) e como a partir

daf{ as diferenciagbes entre uns e ou- Yol 2 1
tros resultados "nominais" sao muito £

menos significativas do que problemas b LEe
de decis3c fungao de deformagbes, para 5“???@55

metros de resistancia, angulo o, va- E”.__qLJ
riagao de tensBes s parametros ao lon-

go de superficies, etc., profissionalmente justifica-se resu-

mir a estétice do métode de Krey conjugado com o chamado "Circy

lo de Atrito" ou "Circulo de Y ". Caso 1. Solg puramente n&o coe
mg id Py eor'd

Admitido o ponto R, o tri&g
gulo BCR de estados de rutu
ra tipo Rankine é definido,
pelos angulos 45- $/2. Co-

nhincidos os pontos A e C 8o

2 fato de que CR & tangente

it v
7 ao setor de ci{rculo AC, co-
A/// nhece-sa ¢ centro 0 do cfr-

culo. A seguir traga-se o

©{rculo de raio r,sen¥ : pg

_ o i0 tridnqulo MOC demonstra-
3K 88 que a reagso Q (de obli-
Ay
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quidada P com relagac a pontos ao laongo do arco AC) tem que ser
tangente so circulo r.sen ‘. Admitindo-se distribuigao uniforme
de tensoes ao longo de AC, a resultants reagao Q passa pelo meio
do arco. Comegando por conhecer o peso W da massa ABNC, e conhe
cido o valor E'r por teoria de Rankine, é facil fechar o poligg
no de forgas determinando o valor de Er dese jado. Repeste-se a
construgao trés a quatro vezes com superficie de rutura (pontos
R) diferentes, @ marcanda acima dos pontos N os valores respec-
tivos de Er determinados, determina-se o valor minimo que & o
Gnico real entre os valores hipotéticos determinados pelas cu-
nhas hipotéticas de rutura (N.B. - 0 Empuxo é o minimo entre os
valores maximos hipotéticos: o empuxo ativo era o valor méximo
entre valores minimos hipotéticos). No cgso de solo coasivo é

preciso fazer uma construgao em separado:

a) para o equilibrio do peso W conforme acimaj
b) para o equilibrio das forgas C conforme a figura se-

guinte?

poLIaOHD DT FORSAS

A superficie critica real sera algo intermedidrio en-
tve as duas superficies criticas dos dois casos componentes,
asgim tratados, 8 o valor Ep minimo real serd um tanto maior do
que a soma dos dois minimos; é aceitdvel porém, com alguma pru-

-~ 3 . . -
dencia, considerar o Ep como a soma dos dois minimos.

12 - Empuxos sobre diafraqmas, cortinas escoradas, etc.

Os empuxos dependem enormemente dos deelocamentos da
face arrimada, e portanto dependem da rigidez da cortina e dos
apoios (estroncas ou tirantes) colocados & medida que desce a

escavagao. Compreenda-se, par exemplo, que em escoramentos de
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vala, como os pontos de apoio (+ fixos) superiores vao sando cg
locados muito antes de se desenvolver as cunhas mais profundas
geradoras do empuxo final, & parte superior passa a desenvolver
pressSes de empuxo mais para o lado em repouso (portanto mais
elevadas): anula-se a distribuican triangular tipo Rankine. £m
literaturs cléssica, principalmante referida a areiea, tal ro-

distribuigBo de tensdes & essocirda ao fendmeno de arqueamante

pelo gual o peso da cunha na parte uy
rxo — 4 - i < i : g i
ATy perior é um tanto redistribuido pof
/ "~\\ arqueamento, e na parte inferior &
\ P :
aliviado., 0 assunto carece ainda de

formulagdes calculdveia. Para a caso
DESLOCAMENTO de valas com estacas cravadas antes
de iniciar a escavagao — estacas-pran

cha de ago para alturas menores:

— para alturas maiores —\\\;25\\\\—__“d///EQJ///—

pranchada

: 1~iL~—”’ﬁn madeira
; erfis H
CUNHA- K 1. v
=t cravados
g estroncados e/ou atirantados, j& existem muitas observagoes

de obra. Para o caso de diafragmas ainda sao muito poucas as ob
servaqﬁcs de obra, estando em andamanto no momento um estudo in

terpretativo respsctivo.

Peck (México 1969) recomenda, por snguanto, como base
para dimensionamento das estroncas os sequintes diagramas "(en-
volventes") de pressoses, reconhecendo que estao um tanto a fa-
vor de seguranga 0 gqus & rsconhecido como necessario para evi-
tar rutura catastrdéfica por sucessao répida a partir da estron-
ca mais fraca perants o carregamento que possa sofrer (hipdtese
um tanto pessimista admitindo incapacidade de redistribuigao sy
ficientemente répida das tensoss no terreno).

Note-se que as deformagdes em questdo sao tao pequenas
por um lado, em comparagso com a profundidade da cortina (0,05%
a cerca de 2% H) que todo o prochlsma de definic&o de parametros
de deformabilidade relativos, etc. toinez muito diffcil projetar
8 calcular com conhecimento de causa pela via normal que & defi
nir tensoes e concluir quais ser@o as deformagoes: as deforma-
g0es embora muito pequenas perante o terrapleno e o muro de ar-
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ARELAS ARGILAS MOLES A MEDIAS ARGILAS RIJAS FISSURADAS

TATRONCAY
R — T._

H

|

— "

[ ,

il

Jl:_‘:':_".:‘.‘ b il b et \

R MM. L

063N, X H - L-I.DRA‘N Al
Ka*10? (45 Lp/2) Koy *t-m ® . m s /FREQUENTE

H
(A) (8) (C)
H = profundidade da escavagao
rimo sao logo inaceitavelmante grandes perante as estruturas

contiguas, vu a construir. Assim, procura-se escorar para fixar
deformagdes, e aceita-se que as tansdes de empuxo se redistri-
buam.

13 - Ancorayens, Tirantes.

Sao muito usados atualmente
tirantes executados tanto
para ancoragem em solo como
(quando possivel) em rocha.
Comprimentos de ancoragem om
rocha sdo fixados por enquan
to por experiencia (geral-
monte cada tirante 4 testa-

do por ocasiao da colocacgao
am carqa, pretensionado),

cerca de 3,4,5m em granito

e gneiss poucg fraturado e

; % ; W >S<? decomposto para cargas res-

RoCHA pectivamente de 45,60 e 75t
aproximadamente., Dependendo

das deformagGes admissiveis para a face arrimada no ponto de an
coragem, talvez nao haja nucessidade de pretensionar gquando se
trata de tirantes curtos ancorados em material muito firme (pe-
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queno comprimento de deformagzaoc eléstica). Tirantes em solo ob-
viamente precisam estar ancorados z1ém da cunha de rutura crfti
ca, Os critérios de célculoc tanto para a resisténcia aoc arran-
camento do cilindro » 17 DL 8, como para a estabilidade de mas-
sas terrosas maiores sujeitas a ruture sinda estaoc em franco

debate » svolugaon.

13-A - DeformagBes Contiguas. Cargas Contiguas

DISTANCIA DA ESCAVAGZD
MAXIMA PROFUNDIDADE DA £SCAVAGZO

# OO Lo 2,0 30 40
4 POROES TRES OU MAIS
porbes

RECALQUE
MAXIMA PROFUNDIDADE DA ESCAVACRO
e

As deformagDes totais e difersn-

nd

ciais da cunha sao muito impor-

tantes sob o ponto de uista de

guaisquer elementos mencs flexi-

vels situados nela. As observa-

¢bes reunidas por Peck indicam a

faixa provdvel entre AA & BB na
figura anexa, baseadas principalmente em escavacgoes escoradas
por perfis H cravados, com pranchadz de madeira o estroncas en-
cunhadas (provavelmante um tanto mal, sequndo pratica constru-
tiva Americana). Curva AA predomina até escavagOes corresponden
tes a 1-2 porGes e BB para 3 ou mais pordes.

Para célcu.os de empuxos devidos a cargas contiguas,si
tuadas dentro da cunha, estéd comprovads a aplicabilidade da dis
tribuigBo de presstss, segunde fdérmulas provenisntes da teoria
eléstica (Boussinesq, etc.) com algum fator de corraecio. A dedy
¢do de Boussinesqg (para == 0,5) fornece: Oy = 3P | X2z

27 RS
e comparar com a firmule jé conhecide: G, = 32, 23
2w RS

Teoricamente o valor méximo ocorre a profundidsde Z=x/2.
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Observagoes experimentais até o presente referem-se a cargas
superficiais (vefculos) e indicam que na face do muro {especial
mente guando mais rigidn) as pressdes aumentam em comparagao
com as do diagrama tedéricao, gnquanto gue em compensagao na mas-
sa turross ocorre uma diminuigao correspondente (motivada pela
contencao das deformacBes laterais pela parede mais rigida o
que leva a malores tenabes contra a parede).
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14 - Tubuldes o CaixBes: descrigzo

Fundagbes profundas de grandse porte, sendo chamadas de
tubulSes quando cilfndricas, e caixdes quando retangulares (pa-
ra cargas maiores). NDificil distinguir entre sstacas de grande
diametroc s capacidade de carga. o tubuldes modestos: distingao
passa a ser arbitréria, e qualauer definigao perds sentido em
grande % de casos. Por exemplo : a) admitia-se gue tubuldes &
caixSes teriam atrito lateral essencialmente nulo, passando a
representar "fundagao direta profunda'; mas modernamente TeCO-
nhece-sg que em terrena homogéneo a principal contribuicaoc & &
do atrito lateral enguanto os recalques sac mantidos peguenoss
b) admitiz-se também disting@o srbitrdria de quu tubulbes preve
jam e geralmente empraguem descida de homnem atd a base para fi-
nalizagao de trabalhos e inspeg3c antes da concretagem, mas com
o advento de novas tdcnicas (ex. lama bontonftica) e méguinas,
tal pritica vem sendo abandonada mesmo em fustes de t3o grande

diametro que indiscutivelmente merecem a designagaa de tubulaa.

Trés categorias bésicas: 1) a céu aberto, sem ou com
conteng3o lateral (escoramento ou camisa); 2) com emprege de la
ma bentonitica (contengac tanto do solo lateral como da aqusa do
subsolo pela "pressao" da coluna de lama); 3) pnsumdtico (a2 ar
comprimido, para contengac principalmente da colunz d'dgua do
subsoleo, mass favoracendo tamhém grandemente a estabilidade do

préprio corts no solo}.

Distingao Fundamental em fung3o de a) necessidade deeg
tabilizar ou conter as paredes da perfuragao; b) problema de

4qua do subsolo.

0 primeiro problema depende principalmente da coesao
(aparente, paramétrica,do solo, pois s um sole coassiva pode fi
car de pé em face vertical. Em face vertical extensa, como Kg=l-
4c/ yH (Rankine) em “argila pura", temos Kq®0 para H Z4c/§ :
am pogo (estabilidade tridimensional) e em material de (c, P) a
profundidade estdvel é bem maior ainda.

Na medida em que se arrizcs chegar a "prafundidade cri
tica® de instabilidade, é necesséric rszvestir o pogo. 0 emprego
de lama (Bentonitica) estabiliza predominantewente pelo prinef-

pio de reduzir a densidade atuante do terrena circundante,pols

a tendéncia ao desiquilibrie & fungao de (- §b): existe também
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um pequeno beneficio da coesao tixotrdpica da lama. Cuidado,
muitc cuidada, com solo ressecado de coesao capilar, pois uma
lama gque "malha" poda causar mais prajufzo (por reduzir c) do
que bem (por redugdo de [ atuante): a formagao de uma pelfcu-
la ("cake") impeormedvel na parede, & bendfica am tais casoa, 8

a rapidaz de exocugao é fator indiscutivel de sucesso.

Quando a escavagao desce abaixo do N.A., ocorrem dois

problemas distintos: a) volume d'igua a esgotar, fungdo de per

meabilidaode do solo, desnfvel, elc.; b) gradientes hidriulicos
prejudicisis a estabilidade das paredes laterais do tubulzo e
e alargamenio de base; amolecimentos e desmoronamentos; depen-
de principalmente da coesso do solo {rapidez de ascavacgao - con
Grotangen intersasa parque inchamento-amolecimento depende de tem
po}. Solus sspecialmente susceptfveis de prejuizo s3o os silto-

SUS.
14,1 - Tubuldes a ciéu aberto

a) Terreno coesivo sem problema de escoramento: quando nao
hé problema de dgua: chamado simples "pocinho". Atrito lateral
apenas pouco reduzido, comparado com resisténcia NI
in situ solo-solo ao longo do fuste, dependendo fi e
do alivio de Kp-K,, e dependendo da umidade ce- ) \
dida pelo concreto ao solo coesivo em fungao do £
fator égua/cimento. (ver estacas moldadas-in-~lo- ﬁT‘r "P

co).

b) Terreno poucn coasivo, aguents
escavacona por trechos (¥ 2m) a serem
gscorados antes de prosseguir. Nao ha
poroblema d'agua. Tubulao tipo Chicago

(e variantes).

c) Terreno que requer asco-
ramaento contf{nuo. Tubulzo tipo
GOW (e variantes). Atende a pequeg
nos problemas de agua na dosnidas &ﬂ
(fuste), mas realmente sd garante h
sucesso em casos em que nao hd pro .

-— « ANCIS NEPALIOS

blemas de dqua. Na subida da con-

~retagem recuperam-se 0s andis.
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Note-se gue eguipamentos pesados modernos (ex. Benhotto,

"estaca HW", etc.) pretendem empurrar camisa metilica desde ci-
ma para evitar morosidade, etc. dos anéis telescépicos, 8 rea-
lizam escavagao mecanizada. Atrito lateral pode ser sigpificati
vamente reduzidc, poie se atrito total de descida v subida do

tubo foi facilitado, significa amclecimento e/ou alargamento do
solo (frequentemente irrecuperdvel).

14.2 - TubulBes-diafiragma (empregando lama bentonitica)

14.3 - TubulbBes pneuméticos

Para atender a problemas de &gua emprega-se ar compri-

mido em press3o equivalente a pressdo U da 4qua (carga piezomé-
trica); em casos (ex. areias, etc.) emprega-se pressio ligeira-
mente superior, para atender &s perdas de ar e de carga, 8 para

favorecer estabilidade (evitando porem "secamento" do solo are-
noso); em argilas a pressdo pode ser um tante menor do que U.

A

(A}
{C)
-CAMPANULA
FASE FINAL DE LCACHIMAD  PARA REMOGAO
ALARGAMENTO T DE MATERIAL  ESCAVADO
DF BASE E OE Eciiviet b
CONCRETAGEM [ CONCRETAGEN
\ | N
PONTALETES L. k\\
\\\\\\* /} \\
{ 4 1 (D}
[ SR 1 e
l4.4 - Bases de predimensionamento nominal de tubuldes

Tem sido coetume admitir atrito lateral 2 0 e dimensip
nar o diametro de fuste de concreto baseado em Af= P/Ugonc (res
peitando dimensdo minima necesséria construtivamente, sx. 0,6m

para escavagac manual), e dimensionando area de base Ap = P/Gad-

De verdade porém estudos modernos (documentados por uma
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série de provas de carga em protdtipos) indicam que sob baixas
deformacbes admissiveis a parcela de contribuigdo de atrito é
significativa, enguanto que a contribuicio da resisténcia de ba
se 86 sa desenvolve com deformagoes * 4mon

muito maiorma, proporcionais ao dij B
metro ds base. A pressao Qput da ba

L AtRiL

TEnsio

A

se requer deformacao = 10% a 20% do

diametro da base enquanto o atrito

lateral desenvelve com doformagao

BASE

constante (cisalhamento direto) da Taur. = 20% DianeTno

- o N X 3 . -
5 a 10 mm, independente de diametro DEFORUAGKD

do _fusis.




15 - Comportsmento de Sapatas Analisada Teoricamenle
15.1 - Ja se discutiu o fato de que conceitualmente a anali-
se de fundagOws perante rutura, sob hipdtesass pessimistas, cons

titui o primeiro passo am qualquer problema de fundagdes. Dal a

importancia da pasguisa da resisténcia ao_cisalbamento dos hori
zontes do subsolo s das fdérmuias de capacidade de carqga {ivas

Urut.). Note-se que salvo em casos raros a rasisténcia "rapida®™’
(Ex. a avaliada em base de SPT) constitui um parametro de doci-

sao acertada, a favor da segurancga.
15.2 - Férmulas "Did4ticas" de Terzaghi:
Simplificagao para casos ideais, féceis (a obrigaté-
ci

rios) de lembrar ou recompor, Exercicio am rculo de Mohr,

.

Sapata circular & superficie. Por ob-

2R ‘ 28 servagoes de deformagles Terzaghi asta
l ll ,l .heleceu os volumes médios que se deslg
v i o .

cam na rutura, comprimindo vertical-
Y T 0 £

: ] ! lﬁ - ]d' ' mante sob a sapata (resultando om ax-

| ZR { . lo’-l—-o- 3 | ~ . -

i 1 i ¢ , bansa lateral) & assim comprimindo la-

Laied aacl a n ¥ ol e d

teralmente o aro circundante, resultan
do em empolamento vertical ao redor da
sapata. As deformagOes laterais sob a sapata, eram em média, da
ordem do dobro das deformagdes médias laterais no aro circundan
te.

Admitindo dependdncia linear gntre tensbes e deforma-
coes, portanto Terzaghi postulou qua 03 & 20& » Ademais sabe-
mos que U3 = JR e 01 = Qryt + JR.

Solo puramente cnesive: s=c. Por circula de Mohr, na ru

tura J; = 0z + 2c,

Assim T, 4=T1 - ¥R =3 + 2¢ - §R = 2 0y + 2c = JR substituin
do também (7 Ué + 2c temos O, t = 2(03 + 2¢) + 26 =JR  donde
resulta Oryt = 6c + R - férmula bésica Ic}ut“= Gé]

Solo puramente n3o coesivo: s =T tg¥ Por cireuln de
Mohr, na rutura Ojrut = N, 03 sendo Ny = i+sen@ ou tg? (45 4 ¥)'
-sen

Assim por dedugaoc inteiramante
andloga, |Gryp = R (2 W7 - V| roreuia ngsica

Solos eendricos: s=c + Tig¥. FEeil aplicar, dedugdo sy

melhante & de areias, fazendo a transposigfo de eixos em grafi-
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co de Mohr.

' "1‘0; B
- {l'—"'
z
/. <b (i/m/ \(B
I
UL
a5 o
| 2 /.’
L g { d
A T S e M e
%] ,'
i S
1.3 - Dedugho formal de Terzaghi, para sapata rasa, COTrri-
da. Seque deduchio rigido-pléstica de Prandtl, para pungao: re-
sultam férmulas - Op,p = cNe +(g) Ng+l/2 8 Ngp- No caso figu
rado, g = §J'D: Nc, Ng, NJ saa Funqacs do ¥ , fornacidas na forma
de &bacos.
15.4 - Para sapala rasa corrida largura 8, em solos de P& 3P

Krizek fornece a férmula simplificada:

. (228+4,3P)cs (40+5,0¥) 50+ (3P)HB

Tois:%
rTuw
40 - P

15.5 - InGmeras férmulas tem sido deduzidas, introduzindo fa
tores de forma, fatores de corregao para cargas inclinadas, pa-
ra sapatas prdximo a taludos, etc.

Quanto & forma: Sapata quadrada Qp,t=1,3c Ncs+gNg+0,4BNy
Sapata circular Jpyt=1,3c Nc+glNg+0,6 BNy

15.6 - 0 assunto de capacidade de carga ( Qpyt) de placas,
ainda se encontra muito mal formulado, porque praticamente to-
das as férmulas representam elocubragbes metematicas, "varia-
c“ss sobre um tema"; assim costuma-se requerer Coef. seg. =3

para Jad.

0 principal problema pstd na escalha dos parémetros
(¢, ) representativos na expressao s=c+ Gtg¥ admitida. Que epn
saios representam Comportamehto dos elememtos do solo sob sapa-
tas? Reconhecemos que estao em jogo simultaneamente, no caso mais

genérico, trés valores de f.

Para a geametria da figura de rutura o £ Hvorslev
(= ¥ drenada quando AV=0): para representar a variagao de s com

profundidade aoc longo da superficie de rutura (i.e. ds/d yz) o
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ensalo é o adensado-répido; finalmente perante a estatica das
forgas em jogo, surge a necessidade de representar a variagao
de s com g aplicado (i.e. ds/da¢ ), que exige em condigSes cri-
ticas de carregamento, o ensaio rapido. Em areia nAn ha proble-

ma porque as tras ‘Y se confunden.

Fa . i , s Iy
€ necessdrio sali=ntar também a diferenga entre 7 e

deformagao plana e ¥ triaxial. Estudos recentes mostram yue

Pdef.plana > Ptriaxial €M cerca de 295 59, Todas as comparagbes teo-
ria-experiencia até o presente foram bassadas em Ykriaxial-Tam‘
bém surgem variagdes importantes de acordo com curva tunsac-de-
formagdao do solo diestanciando & realidade do caso rigido-plésii

co admitido.

15.7 - Rutura Geral e Rutura Local de Terzaghi

Torzaghi Figurou dois casus
idueals, extremos, de CUrVA

CARGA [ t/m2) e ~
pressao-recalque de placas ra

GERAL ' 80108

- DENGOS sas, Rubtura Geral, e Rutura lo
; ARGIL s
= WoeFonuaoas ¢ 51, Rutura geral, correspon-
L mat———
g de ao caso quase rigido-plés-
<
b tico da teoria: solos compac-
LOCAL® S0LOS FOFOS
@ COMPRE axIVFIQ 5 : : -
N LT A L tos e argilosos indeformados,
em que todos os elementos de
A solo (1,2,3, etc.) chegam 3

rutura simultaneamenta.

No caso de solos compress{-
veis, (ex. areias fofas) ocor
re "amortecimento" da deformagio aplicada pela placa, ® rutyra
progressiva:caso de rutura local. Na incapacidade de tratar(1943)
do problema de deformacio, Terzaghi postulou parametros de re-
sist6necia reduzidos empirico-intuitivamente, c¢'= 2c e tg¥: 2 tqYf

2

© assim chegou aos operadores: N'g, N'g, NfY, em 8 substitulichao
aos operadores MNc, Ng, Ny para calcular Opyt de rutura lJocals
note-se que a redugao empirico-intuitiva dependia de poucos Co-
808 _du_sapatas rasas. S6 valeria, o ajuste empirico, para sapa-
tas rasas. Orientagao svidentemente superada hoje, paois gque me-

diante computadores é ficil (Ladanyi 1967, etc.) rever fatores

Nc, Ng, MT para ter em conta qusisguer casos diversos elasto-

plasticos.
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15.8 - Influéncia de profundidade, tamanho, etc. seréd facil
monte estudada através da Férmula: Orpyt=cNc + (f'DNq + ¥BNy

Em solo puramente coesivo (¥P=0) obtém-se Nc=5,7; Ng=13
Ng=0s Qpyy = 5,7c+ §0 . No solo arenaso s = @ tqg'f temos a sy
porficie (Tpyt)y = FNg e (Oputdy = FON, + ¥BNg 4 prof, D
(Urut)D -
(Giut)g

a capacidade de carga aumentaria com prof. na proporgaa de 1/2

14 % (Ng/Ngy ) - Ora, para = 30°, Ng/Np & 2.

(D/8), © mesmo mais se considerarmos as hipdteses simplifica-
doras da dedug3ao de Terzaghi. Importantissimo notar, porém,que
isto n3o0 prevalece além de certa profundidade (ver fundagoes
profundas) e, de gualquer forma, (Jad passa rapidamente a de-

pender de recalque @ naa rutura (rigido-pléstica).

15.9 - fafludncia de tamanho sobre recalgues (Recalques Di-

retos).

Para argilas P« B (admitir em solo de coesaa constan
te, elevada, dois bulbos de pressao de alturas proporcionais a

8 como se fassem duas colunas da £ constants).

Para areias, Terzaghi-Peck sugeriram relagao
fo = F1 (_28_)2
B + L.

em que _FP) é o recalque de placa de lpéxlpé, 8 as dimensdes

das placas B sstaa em pés,

Porém, Bjerrum-Eggestad (Congresso de Wiesbaden 1963)
mostram que a influéncia do tamanho sobre recalques das placas
varia entre 0,75 e 7,5 vezes os valores acima sugeridos, cujo
limite é de 4 vezes o recalque da placa de 1 pé par 1 pé. De-
pende da areia ser ou nao argilosa, e depende muito, da pré-

compressao da areia.

15,10 - Recalques de fundagOes diretas sao convenientemente
bdivididos sm recalqgu diretos — . (préprio bul-
su (Uf 8 alqg ns'<pr0fundos >(p P
to de pressan).

Assim o8 recalques diretos seriam avaliados em fun-
;3o de prova de carga (lenta, em que psrmite a maximizagdo de

recalques a longo pruzo) e relagoes modelo-protdtipo: e os re-

calques profundos seriam aveliados do sdometro (ensaio de aden



samento) e a teoria de Terzeghi.

Note-se gue em argilas Skempton-Bjarrum (1957) sunge-

riram uma outra via de cdlculo, subdividindo em recalques
<imed1atos ou: elésticos (teoricamente interessante  porém
recalques por adensamento

encoitra alguns problemas na aplica
gan).

15.11 - Cédigous e prescrigles diversas de Gad.

Vemos logo que todos os cédigos, etc. devem ser re-~
vistos significativamente ao mudar de um salo para outro, e tam
bém & medida que o porte dos prédios aumente. Soments com sapa
tas muito pequenas em areias ou argilas de muito baixa plasti-
cidade é que os critérios condicionantes sao de rutura. Quan-

do os critérios condicionantes passam a ser os de recalque, lg

go influem todos os fatores gue detecminam recalqgue admissi-
vel, 8 influe o tamanho das sapatas (que aumentam com carga de
prédio) segundo item 15.9.

15.12 -~ Pressbes de contacto sob placas rigidas 8 flexivaeis.

Sob placa flexivel presszo & uniforme e 0s recalques
resultam de acordo com cada solc: em "argilas" recalquses predo
minantes, por AY, em fungao do bulbo ds pressbas de AJ temas

= recalques am tijola.Em "areia" og recalgues sao

L - I : .

S principalmente de deformagles cisalhantes e,
portanto, maiores nos bordos por causa dos bulbos de pressao ds
AT T assim rosultam sob placa Flex{vel

(CRE )

L% et L ~

Nt N racalques T E————
-~ ,V'p \\

No caso de placa absolutamente rigida recalques s3o
uniformes, por definigao. Basta raciocinar quais s30 os  ajus-

tes de pressio aplicadas sobre placas flexfveis, que wuniformi-

zariam recalques: evidentemente & necessario retirar pressao
no centro no caso de argile, e ratirar pressso dos bordosg no
caso de areias. Assim, para placa rigida pressoes de contacto
880 aproximadamente como mostram us esquemas
2 _
Wﬂ’_’f (j/g i ------ ARG 8%
Sao muito poucos as casos de medidas de pressao da

contacto sab sapatas, & estas principalmente sob radiers, cu-
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ja armagao depende imenso da distribuigdo de pressoes. Num ca-
so recante (Canadian Geotechnical Journal, Maio de 1973) de um
odificio de 15 andares, relativamente rigido (muitas  paredes
de concreto) apolado em radier de aproximadamente 16x29m, so-
bre argila rija (¢ = 1 kg/cmz) pré-adansada a cerca de 3 a 4
kg/cm2 (£ 2 300 a GOO kg/cm?) resultaram tensdes nos bordos (sob
as parodes, etc.) de 3 vezes a tensao uniforme admitida. As in
dicagGes do American Concrete Institute, Committse 436, 1966
"Suggested design prucedures for combined footings and mats"
@0 discutidas guanto a problemas nzo previstos naquelas suges

toes.
15.13 -~ Férmulas Diversas.

Férmulas diversas de Oryt constam da bibliografia es
pecializada para atender a casos tais como: a) fatores de for-
ma para areas quadradas, retangulares, etc., em comparagao com
a sapata corrida bidimensional "infinita"; b) fatores de incli
nagso da carga; c) 4rea equivalente; d) influBncia de sapatas
contiguas; e) sapatas em taludes; f) farma (em elevagao) da su
perffcie de apoio; g) Infludncia de subsolo em camadas; h) in-

terfereéncia de rocha a pouca profundidade.

Na maioria dos casos, raciocinios "intuitivos" indi-
carao as tendencias: no, caso de sapatas em talude o Up,t & re
duzido, rompendo sé para o lado de menor profundidade de apoio.
Sapatas contfguas aumentam o Jpyt; interferancia de rocha a poy
ca profundidade aumenta o Op,f por n3o permitir a minimizagao

através da geometria mais critica.

No casc de cargas excentricas e inclinadas ocorrem
dois fatores tendendo a reduzir o Opyt (considerando o g mé-

dio, admitido uniforme, na 4rea efetiva: é evidentemsnte menor

do que a tensao de bordo, admitida a distribuigao triangular
da estdtica). Por um ledo, com inclinag@o da carga aplica-se
um coeficisnte de inclinagao, i (ver ex: Brinch Hansen,Bulletin
I1, Danish Geotechnical Institute, 1961) sendo i < 1,0 para
caleculo de carga de rutura; por outro lado, a Area efetiva de
apoio fica reduzida, diminuindo a QO . Porém, em dimensiona-
mentos de sapatas para cargas excentricas tem sido corrante
permitir um ¢ de borde corca de 30% maior do que {Jad unifor-

me: cabs apreciar tal "rotina" face a fatores diversos tais cg
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mo: 1) carga transversal n3o permanente (ex. vento); 2) T ad
do solo condicionado por rutura (sapatas pequenas, argilas sa-
turadas com tend@ncia a elevada tensao de bordo, gtc) ou con-
dicionado por recalques admiss{veis (geralmente o caso em fun-
dagBes grandons), aendo que no sequndo caso a carga excontrica
e inclinada tem muito menos ~iqnificancia.
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16 - Racionalizacao do procedimento para escolha do tipo de
fundagao.

Primeira Parte: Fundagao direta, primeira escolha a consi-

derar.

16.1 - Carregamento tipico de ediffcio comum de concreto ar

mado.

p & 1,2 t/m2 por andar sobre radier hipotético (4rea
de projeto em planta).

Cargas tipicas de pilares P min ® 10 n (t)
(n andares) P médio ~ 20n (t)
P max » 30 n (t)
16.2 - Dados iniciais de méxima relevancia.
16.2.1 - CondigBes de subsulo e seus parametros geotéc

nicos bédsicos, conforme determinadas.

16.2.2 - Tipos de fundagoes disponiveis no mercado,suas

vantagens técnicas perante cada condigao de
subsola, rnlc.; custos aproximados - ex: esta-
cas divers.s em S3o Paule, cravadas custavam,

Set. 197! 8 0,8 a 1,5 por tonelada (de carga
de trabalho, solicitado até a eficiéncia maxi
ma da estaca) pcr metro, sem o bloco de capea
mento. M3 conc. simples ® B 140, mS3 conc. ar-
mado (com formas) = B 500.

16.2.3 - FundagOes 8 estado dos edificios vizinhos.

16.2.4 ~ Exigencias evaentualmente peculiares quanto ao
edificio (Ver Recalquos Admissf{veis).

16.3 - Primeiro passo, admitir fundagao direta (rasa).

Interessa se Uad 3 1,5 p (menos do gue = 60% da area
ocupada por Y A sapatas, evita sapatas associadas de forma an-
tieconGmica. Este limite, econamico, vale aprox. em compara-
Ao com estacas de = 10m).

16.3.1 - Verificar se o c.g. das cargas % c.qg. da arsa
de projegao, especialmente sm edificios com

altura/base = 5.
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16.3.2 - Primeira estimativa OUad fixado na base de ru
tura: Jad & OTp,t/3. Ora, Oyt depends da sa
pata, ® sapata depende de Jad: iteracao con-
forme necessario. Célculos para Oy  dovem
ser fFeitus para P min (desfavordvel). Admita-
mos que Op,t/5 déd UTad 31,5p: fundagho direts
sariag vidvwel persnte rutura (e ecenomia pars

ailternativa de esstacas < 10m).

16.3.3 - "Rutura" sé contreola em argilas saturadas dae
baixo IP, e em edificios pequenos (sapatas
pequenas). Maioria de casos, edificios gran-
des (e madernamente mais exigentes em acaba-

mentas) e sclus diversos, condicionante é  de

P
el

recai:

Avaliar recalques da sapata maxima, e recalque dife-

reancial especifico médio {wnire sapatas média e méxima) e maxi
“ - (ORI y R rgeh s r . ~

ma {min. e méxima) admitindo, para estes calculos, distancia

modular (z 4 a 6§ m) entre pi ares.

Recalgues diretos: depende de prova de carga, ex nas
Avrgilas de S3o Paulo, placa de 0,8 m diam. gq = 4 SPT (t/m?)
poovoca recalguws: 4 % P Z10mm, Extrapolagao para sapatas maio
res q«8 , Ks = {0,7; 23 5) SPT, t/m2/cm.

Recalgues profundos: Adensamento. Depends da pa e Cc
en comaressac virgem, Em recompressaoc sdotemos por anquanto
Cyoz (1/3al/5) 0,

frolas: 50 recsisins diretos.

Em primeira estimativae, waito imprecisa e relsakiva-

monte pessimista, bassada em Terzaghi - Peck, -tec, Ka = 1,4

(8PT-3) t/w% por cm de recalgue pacrs 8 = i' o L' wendo Ks =
coelicient» ¢ reagao, reta inicial do prova i carou.
G = X F e3¢ j‘)
Oxtrapolagoes para sapatas de lado 8: O = 1
sande 0,75 <~<7,5 o P1 ¢ rucalque de placa de ! v v,
Se recalgues parecum sor importantes, necessar .o tea
lizar provas de carga ou ensaics LPE para ralcularv receinues "y

lec procesgn da tuisnan.
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17.3% - Estacas Pré-moldadas ds madeira.

Muito usadas h& muito tempo, desaparecendo am fungao
de devastagao de florestas. Limites de diametros e comprimen-
tas (admitem emenda, com cuidados). Compariveis 3s pré-molda-

das de conerntn, inclusive melhores em resistir a prépria cra-

vagio. Cargas = 25 a 40 t com diametros de 25 a 30cm (tensoes
=z 50 kg/cmz). Camprimentos disponiveis da ordem de dezena de
metros.

Problonas de apodrecimento se Ficarem acima do  N.A.
em Lerveno (bactérias, fungos, aerobicos), mas perfeitamente
garantidas quando permanentemente submersas (sob lengol freati

co). Tratamentos protetivos e retardantes.

Problemas de atagques por organismos inferiares, (ex.
teredo navalis) na trecho em &gua livre (acima do terrenoc) enm
ohiras portudrias, etc. dependando da temperatura e gualidade

da &gua. ProtegZo por recobrimento, sem furo.
17.4 - Estacas de AgOo.

Todas as vantagens salvo custos. Secgdo delgada ( O
1200 kg/cmz) facilita cravagao, minimizando "daslocamentao":por
outro lado comprimento da estaca sera muito maior salvo guando

bater em terrena "firme" (ex. rocha) para apoio da ponta.

Convaniontes também para receber esforgo. transversal.
Problema de corrcsio em Agua salgada, dguas correntes corrosi-
vas.

17.5 - Estacas Pré-Moldadas de Concreto (armada).

Armacho necessaria para esforgo de levantamento e de
cravagao (principalmente enguanto comprimento livre é maior, e
principalmente nas pontas e cabegas quando cravadas a "negas"
menores).

Cargas 20 a 70t aproximadamente dependendo da s8CGA0
(Gc = 40 & S0 kg/cm®): estacas centrifugadas vio a tenstes maio
res. Comprimantes da ordem de 10 a 14 m{(limitado por peso daes
taca, esforgos de lovantamento, etc.).

Daros de cravagao quando encontra obstruggo.

Aguas agressivas ao cancreto (porém, risco para a

pré-molidada & menor do que para as moldadas in-loco).
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P = dh 2,3 log Eg_lflg sendo C = coeficiente de in-
¢ po compressibilidade

= 1,5 Rp/ Tqz
Recalques maximos admissiveis sem maiores gatudos,am
geral ® 2 a 5 cm (sapata maxima), sendo condicionante princi-
pal o recalque diferenciagl espescifico miximo 1:200 (sem malg
res estudos).

16.4 - Ordem de prioridade de condicionamentos da decisao:
12 técnicos, 22 econamicos, 32 dificuldades constru-
tivas, prazos, stc, 49 outros (ex. preferéncia por
préticas "correntes" localmentse, stc.).

17 - Fundagdes Profundas. Estacas.

17,1 - J& discutimos a distingao (um pouco arbitrdria) en-
tre sstacas e tubul@es como fundagles profundas.

Entre as sstacas as principais subdivisdes sao:

Estacas Pré-moldadas (madeira, ago, concreto armado)
Moldadas-in-loco (concreta)
Mixtas (em tese sempre cabivel)

Com relagao a efeitos no terreno (solo circundante a
estnca) § importante distinguir a) estacas de furagao (algumas
moldadas in-loco; e pré-maldada inserida); b) estacas de deslg
camento (as pré-moldadas © algumas moldadas in-loco).

As estacas de ago (ex. perfil H) sZo estacas de des-

locamento de efeito minimizado.

17.2 - Bate-estacas de gravidade (queda-livre), e de marte-
log de simples efeito e de duplo efeita. Os de gravi
dade dao melhor rendimento de cravagio quando o peso
do martelo & semelhante aoc da estaca (ver Relagao de
Pesos sequndo impacto Newton no assunto SPT). Conse-
guindo pancades progressivamente mais réipidas, os de
simples e de (uplo efeito (vapor d'égus, combuatao,
diesel, ar conprimido) favorecem a penetragéc empre-
gando peso es.atico maior sobre a cabega de estaca,
e pesinho menur sobe 8 desce camo embolo dando as pan

cadas. Inciinigan até = 1:5 relativamentes f4cil.
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18 - Estacas Moldadas in-loco

Em principio a estaca moldada in-loco evoluiu para:

1) Fugir 3s desvantagens da pré-moldada de pracisar de
armagao para levantamenta, stc., isto &, sd para fungoes tem-
porarias, e de sofrer de restrigGes de comprimento, peso, ne-
cessidade de bate-estaca possante, ser estaca de deslocamento

significativo, etc;

2) Minimizar problema de previsao de comprimento de es-
taca (que era um problema muito sério quando nZo se dispunha
de sondagens padrao).

Em principio o ideal vizualizado era perfurar e en-
cher fure de concreto. Assim a estaca moldada in-loco ideal
seria analoga ao tubulao-pocinho, porém com diimetro inferior
a cerca de 60 cm, e inicialments sem alargamento dea base. A pou
co @ pouco, porém em fungao de dificuldades enfrentadas em de-
terminados terrenos, foram evoluindo tipos de estacas _molda-

das in-loco que abriram maoc das metas bédsicas iniciais.

Sao indmeros os tipos, cada um patenteado para valo-
rizar uma pequena variagao construtiva que teria maior aplica-
bilidade em determinada situagao. Para fins didAticos interes-
sa-nos racionalizar a sequencia ldgica dos tipos de eslacas
(mesmo que um e outro tipo abaixo descrito Lenha menor impor-

tancia no mercado atual brasileiro):

1) furagao, sem proteg3c, quer ao furo quer eo concreto
mole, nem ao longo do fuste nem na base. Ex.: "broca". Terre-
no coesivo ideal, sem problema de Aqua nem de fechamsnto do fu

ro.

2) Furegao com protegao lateral (camisa) durante a des-
cida, ponta aberta. Geralmente camisa recuperada (ex. astaca
tipo Strauss) nao havendn proteg@o ao concreto mole. Pode atra
vessar terrenos modicame;te instdveis desde que a ponta embuta
em terrano firme (argila relativamente impermedvel quando abai
xo do N,A).

Pode ser visualizado também o caso de se perder a ca

misa, deixando-a para proteger o concreto mols.

3) Estaca de deslaramento, cravacao de tubo de ponta fe



62,
chada, camisa recuperada: protege o furo até inclusive a pontas,
mas nao o concreto antes da pega. Representam fileosofias dis-

tintas os casos de estaca:

3.1 - Simplex-Duplex (atualmente inexistentes no Bra-
gil): bate no topo do tubo; usa concreto mole aceitando o ris-
co de que resulte defeituoso, procura colher informagzo de pos
sivel defeito durante 3 prépriz concretagem, e rapidamente cor
rige cravando outra sstaca exatamente sobre a primeira.

3.2 - franki - bate junto & base do tubo e leva o tubo
por tragao: na concretagsm usa concreto seco e armagao para e-
vitar (minimizar) probabilidade de dano ao concreto. Se ocor-
re danoc, tem que alterar projeto do bloco de estacas para in-
cluir estacas complementares.

4) Estaca de deslocamento, cravagao do tubo de ponta fg
chada, camisa nao recuperada. Passz a ser uma estaca pré-mol-
dada oca, posteriormente enchicda de concreta. Protec3o perma-
nente zo furo e ao concreto. Estacas Raymond, Maonotube, etc.

19 - A descrigdo da execugZo de sestacas tipo Strauss, tipo Sim
plex-Duplex, tipo franki, e tipo Raymond, se encontra em
livros de texto e publicacdes diversas (ve ja-se por exem-
plo: "Estacas para fundagdes" de Fernando Vasco Costa).

Os principais problemas da estaca moldada in-loco de
camisa recupsrada (exempioc principal, Strauss) s3o de estran-

qulamento ou de interrupc3c de fuste durante ou logo apds a
concretagem. No caso da Strauss também o atrito lateral pode
ser reduzido significativamente: também se a ponta tiver que

descer um tanto abaixo do N.A. & necessério embuti-la em argi-
la rija a dura (impermedvel) para permitir "secar" e limpar o
furo para a concretagem; tentativa de esqgotar o furo em arseia
provoca afofamento de areia movediga invalidando qualgquer ra-
ciocinio da correlagao da resisténcia da ponta caom ¢ SPT da son
dagem de reconhecimento contigua.

No caso da estaca tipo Franki convencional um probls-
ma é a grande vibracao: por outro lado, é a estaca mais indica-
da para atravessar obstrugdses, etec. £ importante consignar que
a Franki tem facilidade em provocar a compactagac do terreno

tanto ao redor da ponta (aumentando & resisténcia de ponta com
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narada com o 3SPT respectivo) como ao longo do fuste (aumentando
o atrito lateral antecipado em fungao do SPT). Convém lembrar
o uso de estacas de areia, estacas de compactac®o: distinguir

de drenos verticais de areia (em argila, devendo ser por fura-

¢Ao para minimizar amolgamento, 3 de forma nenhuma por cravagao

de tubo de ponta fechada).



20 - Capscidade de carga 8 _cargqas de trabalho de fundagOes pro-

fundas.

Mediante férmula estitica comegamos por considerar o
problema de placa profunda (extenszao de sapatas) e assim, oprg
blema de atrito lateral e base de tubuldes. A sequir conside-
ramos 0 problema de resistfncia de atrito e resisténcia de pon-

ta de estaca.

Mediante fdérmulas dinamicas de cravagao examinamaos a

resisténcia & penetrag3o dinamica de estacas; a) através de fér
mulas baseadas na lei de impacto de Newton (corpos sélidos "li

vres", mais aplicdvel nas fases iniciais de penstragzo facil da
estaca); b) através de andlises por equagbes da transmiss3o de

onda des compressdo (vélida quando se chega & "nega").

‘Assunto geral sé foi estudado até o presente para ar-
gila e areia "ideais".
20.1 - Placas Profundas

a) Em argilas (¢=0) de acordo com Skempton (1951) para
sapata corrida Tyt = 7,5 ¢ e para sapata quadrada ou circular
Orut=9 ¢ — Meyerhof (dedug3o rigido-plastica) indica Orut=9, 3c.

E comum escrever-se Jryt = (Necp)e.

Através de férmula "expansdo de cavidade em meio elas
tico" Skempton mestra a influéncia da deformabilidade Nep = 14
4/3 1n [g + lJ e Ladanyi (1963) comprova 5 < Nep ¥ 9,2 para
valores considerados comuns 25 < £/c < 550,

N&o hé verdadeiramente comprovagdes ds campo. Fator
Ncp tedrico tem sido usado como base de corregao da relacao
Rp # (Ncp)c e nunca valores de c e Rp (do ensaio EPE) wusados
para verificar Ncp: ciclo vicioso pois o préprio ¢ é extraido
de Rc ou ensaios de palheta, que dao resultados um tanto dife
rentes, etc.

b) Em areiasA(putas) o assunto de "placas profundas" per
deu interesse em comparagao com o caso real de tubulBes (pon-
ta+atrito) por causa da "revolugdo" provocada por Kerisel (1961)
para estacas: e nao foi separadamente investigado para "sapa

tas profundas".
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20,2 -~ Capacidade de Carga de Fundagoes Profundas (estacas e
tubulGes).

Como as curvas tensao-deformag8o da "base" e do "atri
to" s@o inteiramente distintas, torna-se realmente impossfvel
discutir capacidede de carga sem considerar contribuiges sepa-
radas. Mesmo em terreno homogénso (em que forem realizadas to-
das as pesquisas) as curvas tensao-deformacao sao diferentes:
como geralmente fundagdes profundas s&o usadas para atravessar
horizontes superiores piores, portanto diferentes, nao h4d moti-
vo para semelhanga tensac-deformagao salvo por coincidéncia,
embora a tendéncia seja de atenuar as difersngas das duas defor
magO0es quando a base se apoia sobre material muito mais incom-

presafvel.
a) Argilas

ODesenvolvimento de Jp,¢ de ponta requer recalque da
basgse S:lﬂﬁ 0 enguanto gue atrito lateral (note-se que déd ~0,5 cm
ao longo do fuste, geralmente com distribuicgao que vol-
ta a zero junto 3 base, e nao o total pseudo- tedrica
de Acy presumido por raciocfnio rfgido-pléstico) requer defor-

magg@o constante (z0,8 a 1,5 cm de recalque da cabega) indepen-

5
dente do solo, semelhante a fenomenologia de cisalhamento dire-
to. Compressao sléstica do fuste impossibilita desenvolver Cm
ao longo de todo o fusts (Wishida, et al.) Na argila de Londres
86 20 a 30% da resist. de base é desenvolvida quando atrito che

ga ao total.

Composigao de atrito com ponta depende da curva ten-
seo-deformagao do atrito apds alcangado o pico.

Para o atrito lateral o processo construtivo influe
enormemente no cp aplicivel (inclusive fator dqua-cimento) etc;
Skempton (1966) adverte que para bases de D3 2m, especialmante
quando alargadas, comportamento do tubuldo é determinado em fun-

gao de recalques somente.

Resim Tpyt = o (cp-licp) Ap + B (0,5)(cpm) Ap sendo
o« €1 fator de desenvolvimento de U.,t de basscomo recalque da
base » B = coef. de aderéncia, para ajustar a coesao cp aos
problemas da superffcie concreto-solo ou ago-solo, etc. em con-
tacto, o efeitos de execugdo (amolecimento, amolgamento, etc.).
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b) Areias

Com respeito & fenomenologia, Vesic (1967) demonstra
que capacidade de carga de placas rasas e profundas em areias
compreende realmente trés tipos de rutura de acordo com a Compa-
cidade Relativa: Rutura Geral, Ritura Locale Rutura por Pungaog.

COMPACIDADE RELATIVA DA  AREIA
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De acordo com a profundidade (medida pela relagéao

~

D/B), para profundidades maiores sé ocorre pungao (para D/B = 4
fundagao cilindrica, e D/B ¥ 8 para fundagao longa retangular).
Estes limites de ocorréncia dos tipos de rutura dependem da com
pressibilidade, portanto, mais diretamente da Compacidade Rela-
tiva, embora pao exclusivamente dela (por exemplo, a quebra dos
graos influe muito pois as tensdes inter-granulares sao altfs-

simas).

Nas fdérmulas de capacidade de carga, em que (Urut)p =

CNg exc+ qflg oq + §B NF sendo o¢, of 8 o fatores de forma,

‘costuma-so esquecer o terceira termo por ser desprezfvel o dia-
metro B & o Ny . Também em areia pura anula-se o primeiro termo
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(c =0). Portanto ficamos com (Orut)p = ar Ng q = af N& sendo

Na para placas circulares e quedradas, ja incluido o fator de
forma (determinado em modelo).

Com aumento de prof. D/B de uma placa, ocorre um au-
mento linear de Upyt até cerca de D/B = 4 a 6 3§ a segquir, ten-

dénnia de aumento atenua, e atinge assintoticamente valor limi-
te,com cerca de 0/B = 10 para areia fofa ® D/B » 20 para
compacta. Importantissime notar, portanto, que ar = §'z

areia
somente

enquanto se penetra poucos D/D na areia, passando a ser absolu-
F(yz) dg

a-

tamente errado continuar a considerar aumento de =
qf
pois de penetrado mais. Tanto o valor limitae (O}Ut)p como o
trito lateral f, alcangam valores finais constantes {(com prof.
a G

fungao apenas da compacidade relativa: o fato & que tanto @}ugp

como fo s@o preporcionais ao qr ao nivel da base, porém esta

pressao atinge valor limite, por arqueamento, a profundidades

de acordo com CR.

t
g 1i

Prandtl -

W
Em_areias compactas (Tpryt)p * (yz)3 Ny e
20 sendo Ng = My gt o Ng de

mite é para /D =
Reissner.

Em _arsias médias a fofas ((Tmt)p %Jz Ng, N& de pungdo -
= (3,87t9%) tg2 (45 + ¥/2) o

sequndo dedugao de Vesic, sendo NH

%z limite 4 para D/B 2 10.
EE5; | ; <
¢ | 09| o P as%) 20%) 25° | ad® | 38 [ ac® | 45° ] s

Ng |1,0|1,6|2,5]|3,9|6,4|120,7 [18,4| 33,3 63,91 134 | 317

Ntg1l,00 1,2 ll,& [2,2] 353 5;3 9,5)18,7 | 42,5 115 | 392
Observe-se que quanto as deformagGes necessarias (em

“-.3 praf.) para desenvolvar os valores "miximos ou de rutura"

de Opyt, @ ow atrito, continuam a ser absolutamente distintas

para a base & para o atrito. Para a base O, . = (20 - 30%)
para areia fofa e 30% para areia com-

sando aparentemento

pacta.

Parwz o

atrite

20 %
lateral,

C,8 a 1,0 cm:

muito depends

tanto da cucva tensao-deformagho do atrito apds rutura.

médio.,

Para o atrito temos f; = kg qg tgd

Ocurre,

pordm,

mente com prof.

da mesma forma gue o Upyx,

de novo,

gua o atrito sé aumenta

sendo gg

B,

por-

= (B'z)

linear-

ficando constante
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(fung@o da C.R. da areia) para profundidades maiores do qQue
D/8 ~ 15. Investigaram-se estacas "cravadas" e "enterradas" mas
a a . COMPACIDADE RELATIVA C. R,
nao asoga Furaggo 04 ke 8 o7 qe
A L i A
400 - S ekt
/ﬂ
300 /4
" il////////i///rl///’/
100 . L e ;
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Com estacas cravadas sugere a férmula X = © (lO)l’Stgw . Kg

tende a ser enti3o valores ativos e em repouso para estacas en-
terradas, e valores passivos para estacas cravadas.

Para casos de solos genéricos nao possuimos ainda in-
dicagbes faceis de empregsr, para estimar os valores de resist.
de ponta e de resist. de atrito, visto que esté comprovado que
nao_podem aumentar indefinidamente com 0 aumento de profundida-
de (e de KZ) por interveniéncia do problema da deformabilidade
e compressibilidade. Dispomos apenas da dedugao tedrica (expan-
830 de cavidade em meio eléstico) da grande intervenidéncia do
Indice de Rigidez, & de um coeficiente de compressibilidade vo-
lumétrica, em reduzir o fator Nq deduzido por todas as teorias
rigido-plésticas tradicionais (G}ut)p ¥ gz Ng (ver figuraadian
te resumindo principais dedugGes). Definidos os parémetros,elég

tico Ir = E e de compressibilidade volumdtri-
(l+p)(c+qtg?‘) trica A ¢, = L 8 Indice
. ¥ I70,51rA !
de Rigidez Reduzido Irr = o, Ir, as figa. seguintes (Vasic 1966)
fornecem as indicagdes quantitativas de suas interferencias.
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“ 2 . . : 2
20,3 - Férmiulas dinamicas para capacidade de carga de esta-

cas cravadas.

Equagao de trabalho: principio do equacionamentoda ener
gia dispendida na cravagho de uma estaca, com a resisténcia ofg

recida pelo terreno & penstragao da mesma.

Energia do martelo = trabalho dtil de penetragao da eg

taca + perdasie WH = Rg(s) + perdas. Sendao Rd = resisténcia

3 - . ~ ~ -
dinamica & penetragio (Qp + Up de rutura) da estaca no terrena.

W = peso do martelo, H = altura de queda, e = aficién
cia (perda por atrito nas guias, etc.) e 8 = penetragao "perma-
nente" da estaca por golpe (nega de cravagao).

Uma das principais bases de dedugdo de fdrmulas {(an-
tes da 1962 +) foi pela teoria de impacto entre corpos sélidos
livres, de Neuwtan. Usando n = coeficiente de restituigao elésti
ca da tecria do chogue ce Newtan, e introduzindo estimativas
(linearizadas) de psrdas de compressac eléstica diversas, um eg

tudo da ASCE 1938 sugere a fdrmula geral
Us(1-h?) ~Rq? L' Rg2h

eWH = Rys + sWH ! CRg
Weldg 2R'E! 2RE

sendo Wg = peso da estaca, L' = comp. da coxim, A' = Area trang
versal do coxim, de mddule €', h = comp., da estaca, de secgao A
e médulo E, € = compressac elédstica do solo, no volume circun-
dante counsiderado afetado.

As inUmeras Formulas dinami.as sxistentes (Hiley,
Enginesring News Record, Redtenbacker, Kreuter, Dinamarquesa,

Sueca, etc.) podem ser derivadas da equagao geral acima, operan

Gu-se simplificaghes e aplicando alguns coeficientes empiricos.

F necesséario ter muito cuidado em usar as farmulas dantro das

condigdss das quais decorreram 0S dados empiricos (mosmo assim
n%o estames isentos de probabilidades de granda arrn).

Una das criticas importantes as dedugoes acima corn-
siste no fato ds que nas fases iniciais de facil penetragao 0
impacto Newtoniano seris aceitdvel, mas definitivamante nao

quande se chega & nega, 8 o estaca além de ser corpo longo, nao
mais & corpo leve. Dasenvulvimento moderno esmprega as squagoes

de onda de compressao ao lango da estaca, subdividindo a estaca
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em série de corpos ligados por molas (p.ex.) e empreganda pro-

grama de computador.

20.4 - Comparagao da resisténcia estdtica com dinamica. Efei

tee de cravagdao nos solcs e nas astacas.

Considarando incomprsssibilidade volumétrica da argi
la saturada, vemos que a resizte cia dinamica de ponta é altf{s-
sima: por outro lado, o amolgamurito reduz a resisténcia dinami-
ca de atrito a valor nuito baixo. Apés algum tempo, o solo amol
gado readsnsa,recuperandao resisténcia, de modo que atrito esta-
tico passa a ser importante: enquanto isso, o recalgue da placa
da base sob carga sstdtica faz com que resisténcia de ponta es-
tatica seja muito baixa. Assim, em argilas {saturadas e sens{-
veis) serd mera coincidencia (rara) que {Qp+Galp = (Qp+Gy)E.

Em areias e solos insaturados,
em que podea nao haver motivos

EZZZZZZZZt] T para acentuada diferenciagio en
i

2 tre compo ien stati
ey -  womauactn rnkro1p rtamento estatico =]
, diramico, as férmulas dinami-

7 {EsTiriCca & . .

N cas sao mais aplicdveis.
 RESISTENCIA DE PONTA "“ﬂ""m%%ﬂo De qualquer forma, principal
interesse em nega stc., seria
para uniformizag@o de uma esta

caria.
20.5 - Recalques de estacas e provas de carga,

Pequenissimos recalgues (ex. 8-10mm) levam atrito a
rutura: assim, na interpretacgaa de provas de carga a fixagao de
Qadmissfvel ©m fungdo de P deve ser relativamente restrita.

E interessante notar a diferenga gus resultou (Vesic,
ensaios em modslos) de comportamento de estacas cravadas (cravg
¢80 por pancadas e travagac estdtica, como am Estacas Mega). Pa
ra a gstimativa do recalque da placa profunda em areia pura
Vesic sugere a férmula (teorizada, ajustada aos ensaios do modg

lo etc. CL . 8
o ete.) fp (I+CRZ)8 aﬁ

sendo Qp (tons)a carga na ponta, B = didmetro da fundagaa, (pés)
go = Uryt da ponta (tons/pé?) . Resultam valores empiricos Cu a

seguir:
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Cw = 0,04 para estacas cravadas, Cw = 0,05 para estacas enfia-

das tipo Mega e Cw = 0,18 para estacas "enterradas".
20.6 - Estacas simples comparadas com grupo de estacas.

Dependendo do espagamento centro a centro das estacas
de um grupo, e do comprimento das estacas (Relagao comprimento/
diam.) ocorrem superposicoes de efeitos entre estacas de modo
que Qryt de n estacas £ n.(Qrut de cada sstaca) e recalque de
grupo geralmente & maior do que recalque de estaca simples. De-
pende de parcelas de atrito e ponta: p.ex. estacas de ponta a-
poiadas sobre rocha s3 se comportam cada uma independentemente-

das demais.

Em 530 Paulo fundagOes sobre estacas pré-moldadas cra

vadas teém dado recalques de 2 a 5 vezaes o recalque da prova de

carga de estaca simples. Vaesic (1967) indica para estacas em
areia
Pa/fL * (0,5 a 2,0) .V B/8 Recalques de es

tacas sao esti«
mados em fungao
de teoria elas-
tica (férmula de
Mindlin etc.) @ resultados EPE interpretados para dar E pP.OX.
£ = 3 Rp.
20.7 - Atritoc negativo

Quando o terreno circundants cede com relagao a esta-
ca, cuja ponta estd embutida em substrato mais firme, ocorre o
carregamento complementar da estsca por atrito negativo. Esta-
cas de deslocamento amolgando horizonte de argila normalmente
adensada sofrem do fendmeno: também, a fortiori, quando hé ateg
ro recente sobre a argila maole. Tendéncia moderna é pintar esta

ca com material betuminoso que reduz grandemente o atrito.

20.8 - Indicagoes para escolha do tipo e da carga de traba-
lhe de fundagoes profundas.

a) Escolha entre estacas e tubulles depends principalmen
te de grandeza das cargas. Carga de trabalho ideal (ecaonomica)
de estaca = Pmédia/3 para nstacas de 8 a 14 m eprox. b) Assim,
fixa Apuste ©m fungdo do GTgpomp do material: ex. ago = 1500 kg/
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cm?, madeira (?)~ 50 a 100 kg/cm2, concreto Framki ® 60 kg/cm?
(nominal), conc. préimnld. % 45 kg/cm?2 (nominal), concreto
Strauss (?) = 35 kg/cm? (nominal), tubulZo ~ 60 a 100 kg/cm2,ete.
c) falta determinar comprimento de estaca. (ou tubul3o) para que
atrito + ponta admitam transferir ao terreno a carga de traba-
lho (do ftem b) admissfvel como "coluna.

Primpira estimativa (nudimentar) baseada em SPT (re-
sistencial): ver sugestdes de Mello g as publicadas por Thorburn
® MacVicar (1961); estas (ltimas sZo evidentemsnte "deduzidasg"

em fung8o da correlagao grosseira Rp = (2,5 a 6) SPT. Note-se
que Mello demonstra impropriedade de tal correlagio simples,pois
nio leva am conta efeitos de praf. no SPT, etc. Sequnda astima-

tiva bassada em EPE usando Tponta = % Rp» n = 3 a 4 para esta-
cas de 30 x 30 e n » B - 10 para estacas de 60 cm de diam.: usar
atrito latersl na Proporgao das areas de fuste protdtipo / mode-
lo, sendo o EPE o modelo.

Indicagao de Terzaghi des ( Oaq) nominal na base de ty
bul3o em areia ~ (2 - 3} O4g que valeria sobre a meama areia pa
ra sapatas rasas. Rever em Fungao de Jruts © célculos de recal

ques por teoria de Buisman, empragando Rp do EPE.
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21 - Recalgues de fundacoes

21,1 - Sapatas em areias

a) Em Primeiro grau de aproximagao tem sido muito ci-
tadas as "correlagoes" (prefiro denominar pseudo-corralagdo)
de coecficiente de reagdo kg de prova de carga direta com va-

loraes de SDPT.

Tarzaghi-Peck sugerem ks = 1,4 (SPT-3) t/m2 por cm,
§ =1 pé. Meyerhof (1956) concluindo gue os valores acima sao
conssrvadores sugeriu aumentar 50%: portanto, Meyerhof: ka= 2l
(5PT-3).

A seguir dever3o ser aplicadas relagGes modelo-pro-
tétipo pars extrapolar da prova de carga para a sapata.

Im grau de precisZo muito aprimorado, pode-se exe-

cutar prova de carqa direta para conhecer-se Kkg: nao esque-

o
cer, porém gque no que tange 2s sapatas ainda interfere & im-
precisac de relagao modelo-protétipo.

Assim, passa a ser muito importante a relagso mode
lo-protdétipo sugerindo-se a indiscutivel importancia de pro-

vas de carga sobre placas de diferentes tamanhos (contrério

% propositure de padronizag3o em didmetro constante).

Segundo Terzaghi-Peck

fa=h (52:31)2

aafigura ao lado fFor

nece dados coligirdos

por fijerrum-t£goestad

1963. C(Cabe observar

que dave haver infly

encia significativa

do "preadensamento"

da areia (ainda nao

lemurado em publicae-

goes).

) 0 procedimeata mais ~ocomendado atualmente utili-
za-sa G0 [PE seguadn orientagiao suyerida por Huisman e recspn
temente mprimorada por Schmertmann (ASCE. Maio 1970). Note-ss
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que na falta de dados de EBE, am 10 grau de aproximagao po-
de-se transformar valorss S9T em astimativas de Rp.

Influe o valor de Rp até uma profundidade equiva-
lente a 2B. Divide-se estae perfil de Rp em nimero convenien-
te de subcamadas de Rp constante em cads. Admita- 5e, por exem
plo, "EX2Rp".

Baseado nos Fatores de Infludncia de tensdes ( Buussinesq,
Newmark, etc), e introduzindo pequenas corragoes para repre-
sentar um Fator de Infludncia de deformacgso Iz ao invéds de

Lo b e g tensbes (observe que o méximo I de ten
s0es ocorre na base onds & aplicada a
prassado, mas o méximo de deformagoes

ocorre um pouco mails abaixo, a profun-
didade aproximada 0,5 B), Schmeartmann
oferece método simplificado de cdlculo
baseado no raciocinio de Buisman-DeBeer

2B
Empregue-se tabela para célculo:

Camada f}(cm) Ro(kg/cm?) E(kg/cm?) | 2 médio 12 F:%% z
i

z
]

Sugers melhaorar a estimativa aplicada ao recalque assim calcu
lado introduzindo dois cosficientes de corregdo: €y = 1-0,5
(pO/ZXp) sendo p, = press3o efetiva de peso de tarra na cota
da base, para levar em conta o efeito de profundidade de pla
ca. Cp = 1+0,2 log (t anos/0,1) para ter em conta um carto
efeito ds tempo (semelhante 2 compressao secundéria, "com-
pressdo secular de Buisman") que tem sido observado em medi-
das de recalque. D recalque serd obtido multiplicando €1 Gy
pela somatéria da Gltime coluna da tabela.

Note-se que pelo Procassao de Buisman ~ DeBeer, para
"solos instantanesamente compressiveig" dmf;ns—selunCoaflcieQ
te de Incompressibilidade C = 1,5 Rp/py 2 0 recalgue §

22 gz Po 4 O
P= Z; © 2,3 log ~2ﬁt——ﬂ sendo pg = sz. Ogréfico de Rp
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6 subdivivido em trechos constantes, para célculo de valores
de C de subcamadas de espessuras AZ, e valorses de Ap sac
calculados por teorias tipo Boussinesg. Basta levar os célcy
los sté Ap/pg ® 10%. Resultados de recalques calculados sem
pre foram um tanto pessimistas, de modo que alguns autores sy
gerem corrigir para C = 2,0 Rp/py. No caso de placas a certa
profundidade provauvslmente caberd empregar fatores de influ-
éncia para Ap bLaseados em Leonards-Baladi (1968) ou meamoe

Mindlin (estacas).

Areias precomprimidas provavelmente indicars cog-
ficiantese E = m Rp ou C mais altos, pois Rp e pg nao aumen
tam, mas a incomprassibilidade aumenta @ os recalquecs sviden
temente diminuem pslo menos na parcela de compressibilidads

volunétrica {nao na cisalhante salvo se 0 precarregamento ur

tamhém por pluca e nao aterro extenso).

c) Alcuns autoures sugerem, para casos especiais, cél-
culos de racalques por procadimentos mais sofisticados, por
examplo por ensaios triaxiais de trajetéria de tensdes, etc.

Néu hé comprovagao com protétipos.

21.2 - Sapatas em argilas

A orientz2cdo mais corrente compreende:

1) Recalguns dirntos estimedos a partir de prova da

carca lenta (que permita desenvolver todo o recalque sob o
prépric bulbo de oressdo, nao sé o recalque eldstico imedia-
to, mas também o de¢ adsnsamento tridimensional para o qual
Gibson 44 indicagOns deo tempo de adeunsamento), seguido de re-

lacoos mounlu-protdtipn, U emprogo do coeficionte de reagdo

ks correspunde & umo orientagao deste tipo. No caso de ddvi-
da guanto &s relecbos mudolo-protétipo, empregar duas ou mais

proves de tamanhos difarentas.

2) Recalques profundos (edometra), tearia de Terzaghi.

3) fhecalques de compressio secunddria (aplicados como

corregac do recalque edométrico: pouco conhec:ico ainda).

Uma oulra orientagdo sugerida por Skempton-Bjerrum

(1957) & muito respeitada (mas n3o muito usada ainda nas pré-



8.

tica) compreende considerar as tras compconentes:

1) Recalques imediatos (eldsticos) baseado em prova de
carga rédpida e relagOes modelo-protdtipo da teoria de elastl
cidade.

2) Recalgues por adensamento, agora subdivididos em
duas parcelas: pare camadas superficiais, incluindo efeito ci
salhante (baseado em Skempton-Bjesrrum) e camadas profundas
(com contengao lateral, isto é sem variagao de secgdn) pele

pracedimento cléssico de Terzaghi.

3) Recalques por compressao secundéria.

0 principal problema no procedimento Skempton-Bjerrum
esté na estimativa de uma sohrepresé%o neutra U maior do que
a da teoria de Terzaghi U = Ap pois que no bulbo de pressio
sob a prdépria sapata elém de compressibilidade unidimensio-
nal vertical ocorre o cisalhamento. Para istc é necesséria a
contribuigdo de Skempton-Bjerrum para avaliar o valor real de
U despertado na camada superficial.

Para as estimativas de Recalques Imediatos de (1)
desta orientagdo ou para as estimativas de Recalques Diretos
de (1) da orientagZo anterior (mais frequente) tem sido mui-
to procuradas as interligagOes da teoria de elasticidade com
0s ensalios de placa, triexiais, e sdométrico. Damos & seguir

as relagoes bésicas.

a) Recalques imediatos fj

2
Pela teoria de alasticidade £ = T. 8.3~ 1 sep
do I = influéncia = %} para placa superficial circular. De-
pendemos de E: tem sido avaliado a partir de ensaios tria~

xiais, edométricos, e provas de carga. Rezendiz (1967) para
atender aos problemas exagerados da argila do México recorre
a ensaios sismicos (nao-destrutivos),

1) Mediante ensaions triaxiais rédpidos extraimos E se-
cante para o valor apropriado de 01 - 053 pois E =11L€~2§.
Amolgamento etc. prejudice. No cvaso de argila insaturada pre
cisando de (£, ) podemos extra{-los conjuntaments dos ensaios

triaxiais (Evelyna Silveira, 1967).

2) Relagé@o que interliga p.c. e triaxial f£/B = 2¢
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19

s30 aplicada/tensdo de rutura.

a a, G
Prova-se como segue E= 1.93 .91 9% . (Z1-73)r. Ore em
£ (01-T3)r, c
argila saturada, Rc ou triaxial & AV=0, (91-93)r = 2,0
c
2 0,03 1-p2 »
aen Erm ¢ . Por outro lado paraap.c. =081.——— .
E/C (G1-03)r. F 3 f
£/8 =01 . l_;J&E reescrevemos como §/8 = q Of 1-p4c1
Orut 1~ = a7
or =6 e ra I = 4L ortanto
4 c _E% ERes 4 B
£/8 = & ( 6"x3x1T) i, é f/B g & O assim para
Cr 16 E c £E/C Or
71.053 g
ooy, ~ T P/ = 28
To05) s, o= resulta /

3) Relacdo que ligaria Ea (tipo edométricoc) com E num
solo, comomeio eléstico, Pressao horizontal num solo em equi
librio Ox :.%[ Ty —)&(0} - Gyﬂ para um macigo infinito
Ox = Oy e para a condigdo de repouso Ex =0 .

Ox-p{0z+0:) =0, Ox (1-p) = pGzKo=—3=7 )Lcomparac;ao do médulo de
elasticidade cldssico E com o médulo Ea = %; do edometro
&
Ea = gp = dp_ com deformagao lateral ‘"impedi-
de/l + e dh/h ' ¢ 5

da"., Assim, no ensaio edométrico: Ox = O& = fi—-c'z (basea-
do no Kg) 9h_h=_l; [0’2—)»’-(0' + Oy ]=-El"[c.z"2_)_Jh O-Z} =
g2 '1-»-2»__2]_-. E = [ G2 L 2 ] as 0z/dh/h = Ea
E L1 -4 ah/h 1

% 2
o g T g9k 10 ]

1 -

Recalques 8d passam a ser malores em casos

ciais de "fundagoes flutuantes" que serao discutidas a

guir.

espe-

88~
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22 - Recalques toteis e diferenciais admissfveis

22.1 - Recalques admissiveis,
Consideram-se:

Recalques totais
Recalques diferenciais de tombamento ou inclinagao,

Recalques diferenciais e espec{ficos (de distorgao

angular).

- iminéncia de "rutura" da fun
dagao

- danos tolerados pela estruty
ra s arquitetura.

22.2 - Critérios distintos

Compreensivel que critério para esstaca frequente-
mente mais severo do que para placa; ex: em muitas estacas
(de atrito, pequenc diametro, etc.) 5 mm de recalque pode eg
tar prbéximo de "rutura", enquanto placa pode tolerar recal-
ques muito maiores (depende de B) sem qualquer implicag@do
quanto & rutura. Importante notar, porém, que pelo mesmo racio
cinio cédigos para provas de carga sobre estacas devem ser

criteriosamente revistos, de sstaca para estaca.

22.3 - Melhor indicag3o atual, para distorg@o angular, 6
Bjerrum(1963)citada por todos.

1:150 sao os &)
limites

Recalque diferencial espec{fico entre
1:750 citados b)

a) infcio de dano estrutural
b) fundazOes de maduinas sensfveis

22.4 - Realmente essas indicagOes, em emprego por falta
de melhores, incluem erro conceitual ds n@o distinguir entre

recalques calculados ( em fungdo das quais se toma a decisao

de projetar) e recalgues observadas que terdao provocado fis-

suras @ danos. D problema de decis@o 6, que magnitude de dis-

torgbescalculadas serao aceitédveis ?

Primeiro introduzimos fator de corregao m entre va
lores calculados e medidos para condigoes absolutamente ané-

logas escritdrio /campo; ex. célculo de base flexivel circy

lar (tanque) /Af1 corresponde (por diversos parametras v
erro, atc.) a m Asfﬁ , observado. 0 fator ] astéd associa-
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do a técnicas de amostragem,de ensaio, de célculo,stc.

Independaontemente, por observagOes em estruturas di
versas (semi-rigidas) estabelecemos a distorgdao /Af, corras-
pondente ao infcio de fissuramento considersdo indesejével.

Que relagdo hé entre mAf, e Afy 2

Depende da rigidez! Obviamente, se a estrutura ra-
chou ccorreram redistribuicbes de tensGes de forma gue nao se
pode mguacionar m tfkfl, e Afz .

Se mediante cdlculos iterativos pudéssemos redis-
tribuir as cargas apllicades até que istorgoes calculadas se
jam APy poderiamos estabelecer (em principio, muito simpli-
ficade) um fator A de "redistribuig@o por distorg@o" para a
estrutura, tal que n,_)\ AP = Af, . Consequentemente, a deci-
sao de projeto seria tomada na base do valor estimado nl)\ APy,
e 0o conhecimerito de que o limite admissivel foi observado cp

mo Aj, .

Observe-se que concomitantemente o recalguse méximo
calculado f; , que seria transformado para ”"{fl: pela corre-
¢30 escritdric-campo, nao seria reduzido a mAfy, pela rigi-
daz: em mudar de um caso totalmente flexfivel para um total-
mente r{gido, o recalque méximo (do centro) reduz para 80% epn
quanto a distrogao reduz para zero.

0 fator de corregho depende ds erros diversos,
cumulativos e/ou compensantes.

Com relagac ao fator m assumindo M= 1, obviamen
te se uma estrutura fissura com distorgbes Af, significa que
ela poderia ser projetada para valores Af] (de carga flexi-
vel) malores em célculo: obviamente N



B2.
23 - Recalgues de fundagbes por sstacas

0 assunto sé passa a preocupar mais recentaments,
com 0o grau de exigéncia mais apertado quanto & recalques per
mitidos. Também cabe relembrar que, como j& se mencionou di-
versas vezes, em estacas individuais, ultrapassando de al-
guns a dezenas de milimetros jé& ses entra em condiqéo ds ruty
ra (especialmente em sstacas curtes, que se aproximam mais de

sstaca incompressivel.

23.1 - Estacas Individuais

Os problemas compreendem: 1) Estimar o camportamen
to provédvel de uma prova de carga em estaca simples (isto &,
antecipar o gréfico carga-recalque; 2) tendo o caso de esta-
ca individual, quer por prova de cargea quar pela estimativa
(1), extrepolar para grupos de estacas; 3) dispondo de teo-
rias adequadas, extrair de provas de carga disponiveis os pa
réametros da estaca simples (para conferir quanto a efeitos de

execugao da estaca, etc.).

0 assunto foi meticulosamente analisado e desenvol
vido por Davis e Poulos (Australia), 1568-72.

Definimos Fator de Rigidez da estaca K = (Ep/Es) Ra

Ep = médulo de elasticidade da estaca, Es = médulo
de elasticidade do solo

Ra = 4 pp/arg? = Relagao de firea (proparcso dn drea
de secgao da estaca comparada com a &rea circunscrita: para

estaca maciga Ra = 1).
[ Sailh Materiais de Estaca -
P Ago | Concreto | Madeira
I firgila mole 60000 6000 3000
valares (de K | fArgila média | 20000 | 2000 1000
médLos; Egp- Argila rija | 3000 | 300 150
Pidas: seo; t8 _Areia fofa | 15000 | 1500 750 |
HEdaee. | “Arcia comp. 5066'% 500 250

Solugbes empregadas por autores diversos in¢cluiram:

a) Empregando equagbes de Mindlin. fstritamente sé o.
plicédveis para solo uniforme: enquanto o Ea naa varie empro



porgao de mais do gue S : 1 dd resultados razodveis.

b) integragao por degraus. Admitindo uma cnrta carga
pequena transferida & ponta (ex. P20) como primeiro passo 18

calque da ponta é calculado como s8
(LR

fosse placa. A seguir, admitindo atri
to lateral desenvolvido em fungauf§0
(um pouco a mais para considarar acom
presséo do elemento da estaca) calcy
la-se a carga Pl8 no tepo do incremen
to de estaca P20 + atrito = P18; confe-~

ro-se a comprussao eléstica calculada

deste trecho 18-20; se nacessério o valor do atrito é ajusta
do tendo em conta a recalque médio f&D. Subindo assim grada
tivamente até o topo obtém-se uma primeira carga Po e o re-
calque correspondante da cabega da estaca tendo em conta a
coapressio eldstica da estaca e a curva tensBo-deformagdo do
soio. Repete-se para ocutros valores iniciais de P20. Com to-
dos os walores calculados, traga-se a curva carga-recalque de

prova de carga estimada,

c) SolugBes eldsticas e elasto-plédsticas gerais. (Davis-
Poulos) para simplicidade partem da gstaca incampressf{vel in
dividual cujo recalque fy= I, (P/LEs) sendo I, fator de

infludncia de deformacdo (fornecido em gréficos). A  saguir

fornecem graficos discutindo os fatores da correggo para que
o caso realistico seja f =I{P/LELs) sendo I=I,.Rk.Re.Rb.Rc.
Rur.Rt

Rk = fator de corregaa para compressibilidade de es
taca

Re = Fator de corregso para alargamento de base

fih = fator de corregao para camada firme na ponta

fc = Fator de corregao para efeito do bloco de ca

pegamanta, etc,

ao-se e titulo de exemplo, gréficos de alguns ca-

8508,
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VALORES DE | _
R d
3

o] 100 1.000 10.000

I 10 100 1000

Es
Quanto a valores de Es, analisando todos os dados

disponfveis de provas de carga, DS autores sugerempor exemplos
para nstacas cravadas em argila Es = 6000.c até
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c =1 kg/cmz, 8 constan‘ e dai em diante; psra estacas de fu-
.ragao em argila o valor Es ~ 6000.c seria aplicavael até c=1,5
kg/cmz, passando & ser constantes para argilas mais resisten-

tes.

23.2 ~ Recalquas sd resultam grandes am situagao de rutura
ou por efeito cumulztivo de grupo de estacas em condigdas tan
an-deFormaqu de "regime eléstico". Para estea caso, condi-
goes de trabalho, partindo da solugao de estaca individual
Davis e Poulos calculam a infludncia entre duas estacas contf
guas. Obviamente de 2 se passa para N por somatdria da in-
fluéncia.

Primeiro obtiveram fator para estacas flutuan-
f

tes em macigo semi-infinito
«_ 5 IXecalgue adicigpal dovido 3 29 estaca.

F recalque da proprias ostaca

A seguir deduziram coeficientes de correg3o para condigdes mais
realfsticas: ex, N = coeficiantes de corregan para camada fi
nita
Ndb = coeficientes de corragED para basge alar
gada, stc.
Assim, por exemplo, resulta para grupo de esstacas flutuantes

em camada de espessura finita com base alargada
ol :pc‘F‘Nh°Ndb'
Muitos casos de interesse pratico s3o resolvidos se

gundo a mesma conceituacan, bastando-nos porém ilustrar um Cir

80.

Um grupo de 6 estacas des concreto de 30 cm, cerca de
8 m de comprimento, espagamento 1,5 m, cravadas em espessa

camada de argila média.

Prova de carga sobre estaca individual deu 1,5cm de
recalque sob carga de 50 t. OUstecisinar 0 recalqus do grupo de
6 estacas.

Pala tabela valor de K = 2000, Estacas 1,2,4 @ 6 con
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portam-se analogamente, chamamrs sstacas tipo A; estacas 2 @
5 sao andloges, tipo B. Empregsndo o gréfico vélido para aprg
ximadamente L/d = 25 o axtraindo fatores de influéncia < r,

podemos tabelar:

ESTACA L (TIPQ A TAC p

ESTACA 3 b E;d ( {xlj ) ESL/dR 2 (Ticgje)

1 S g 0,42

2 5 0,42 0 2

3 10 0,27 5 0,42

4 5 [ 0,42 7,07 0,35

5 , 07 0,35 5 0,42

6 id ;2 0,25 7,07 0,35

Rrcaique da estaca 1 (e todas estacas A) é dado pe-
la equagda P, = f, { Pp(1+0,2740,4240,25)+ Py (0,42+0,35)+pk}

isto &, PA/APl = 1,94 Py o+ 0,77 Pg.
Da mesma forma para estaca 2 (e todas estacas B)
Pg = Pl { P, (0,42+U,4236,35)#%04&42%f%/f1= 1,54 P, + 1,42 Py
Também pelo egquilibrio TV = O temos 4 Pa+2Pg = 300
Se o bloco Far rigido F% = PB e resulta P, = 57,4t,
8 Pg = 35,2t. Também (,/P; = PalPy =43d,4,
A partir da prova de carga Pl = 1,5 om/50t. Portan

te PA = PB s 4,2 om, Rel. Recalque grupo/simples = 29Ty

Se 0 bloco fosge t3o flaxivel que admitf{ssemos

na = PB = 50 ¢,

terfamos "
4 = 56 $2,71) ?1 = 4,1 cm

Pg = 50 {(2,96) . Pl = 4,4 cm
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24 - Sublundagao, reforco de fundacbes

24.1 - Substituicao ou rafnrgn de fundagOes existuntes para
aumentar ou renovar sua Seguranga, ou transfarir apoio
para camadas mais profundas. Métodos variadissimns,
cada caso individualizado., £m principio impoctante lem
brar, que a)} durante o tratamento inexoravelmente pas
samos por condigao mais desfavardvel do gue a que pre
tendemos melhorar, por tanto indispensdvel plane jar
muito bem e executar répidoj;b) nz@o ha tensdes sem de-
formagOes, portanta, se ndo pretensionamos, movimen-
tos agravam até que subfundagio entre em servigo. Re-
calques admissiveis? Auscultagao microsonora? c¢) Com-

preende basicamente duas partes - apoio provisdrio,pa
ra abrir o campo operatdrio; e subfundagauv definiti-

va. Nota: os processos de contencio latersl do terre-

no ao lado e abaixo da cota de apoio de fundagtes con
tiguas tambédm estzo relacionados com o problema de

subfundagao (vide escoramentos).

24.2 - Apoio provisério. Nao subestimar importancia de apoio
ou contengao lateral (tirantes, etc.) do edificia, em
bora parega que forgas sac unicamente verticais: des-
locamentos horizontais sao mais diretamente pre judi-

ciais. Contengao lateral nao tem cilculo atualments.

ESTORAS

QUANTO MAIS
YI'H'.ECA\L MELHOR
CUNKA O e
MACACOS

~
HES O TEMND Qe
FASA ABSORYVER"H'
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24.3 - Apoio definitivo

1) Cachimbo. No caso de parede corrida, descer por tre-
ches alternados, escorando, concretando ("dry-pack", etc.) e en
cunhando por etapas antes de escorar trecho contiguo.

2) Estiva de ago (grillage): alargamento de apoio direto
por sucessao de vigas (aqulha) inseridas progressivamente sob

apoio existentse.

3) Estacas "Mega" - cravadas por reagao (macaco). Siste-
ma excelente de protensionamento, com possibilidade de aplicar
coef. sequranga, absorver recalqgue de tempo, etc. Cuidado de

Nao exagerar reagao.

4) FundagOes novas, amarradas estruturalmente as basas
dos pilares, etc. Problema principalmenta estrutural: Solo con-
diciona proximidade (escoramento) de execugao das novas funda-

coes.

VIGAS [ AGULHAS)
' (/ 5
{2
X
X
XX |

X CUNHAS
o

[ ) FER ‘
| ‘®/ F;::; QUATRO E’

'MRA CAS03 DE MAIOR RESPONSABILIDADY,
PRETENSIONANDO)
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25 - Escavacao, escoramontns, movimentaos

25.1 -~ Primeiro cdlculo geralmente basendo o "rutura"  (mu-
ro de arrimo, elassticidade de cunha hipotdtica do tutura). Dig-
tingue-se em solos coesivos (esp. argilosos) comportamento a
curto e a longo prazo (fissuramento, anulagio da coes@o, etc.)
permitindo distinguir entre instalag@o do escoramento em vala
jé aberta, 8 cravagao prévia. Coef. seguranga exigido $ % 1,3 g
1,5 (depende de deformagbes e de responsabilidade). Sequndo cél
culo (métodos em desenvolvimento e confirmagao) a basear em do-
formagoes. Caso de estruturas contiguas: regime eléstico até

§ > 1,5; a seqguir, elasto-pléstico,finalmente, casos com “perda
de terreno" (7).

25.2 - Solo ceoesivao genérico s = ¢ + @ tg¥ Ea:l/?gHzlé -2C.
Hl_; portanto para H = Hc ﬁ-%%— VN teremos Ea=0. "altura
4 critica Hc para Y= 0, Hc = écﬁr = %:.Rc.

v
Fendas de tragao (equilibrio estdtico ¥ M=0 da cunha)
reduzem muito & altura critica: Terzaghi postula que profundi-
dade de fenda vert. de tragdo Ho » 1/2 Hc. Cuidado com "argila

fissurada", no caso de rijas e duras.

25.3 - Processos por categorias

t
1) Até aprox. (0,7 Hc). g{
by
Vala aberta em bruto,escoramen FETe fitaeo v gzg—‘*ﬂ
to para longo prazo coleocado 3 %l
W
medida que desce (preferivel ; =) i
. 2 § :
pranchas horizontais, travas p

verticais entroncadas horizon-
tal-transversalmenta).
2) Cortins de estaca-prancha cravada (vertical). Madeira

(macho~fémea) ou ago.
- longarinas horizontais, @ sstroncaes horizontais, ou

tirantes.

= WY o e

3) Perfis H ou I cravados © pranchada horizontal de ma-

deira. Prancha tipo "louvre" abaixo do N.A. {incl. feno com sal).
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Estroncas ou tirantes.

4) Diafragmas s cortinas de estacas moldadas~in-loco, tan

gentes, secantes, etc.

() Cj () (:X:X:I:)USO de bentonita estabili-
zante na escavagso. Concrg

DIAFRAGMNAS JUSTAPOSTAS

tagem por tremanha.

25.4 - Problemas de dgua do subsolo. Influe no escoramento
da cava (empuxos, carreamento hidrdulico) dependendo da rede de
percolag3o, gradientes e direcdes de saida, e influencia no prg
blema de estabilidade do fundo (nZo escorado) (ver item 6). In-
fluencia no terreno circunvizinhe por recalques devidos ao abai

xamento do lengol.
25.5 - Empuxos

Empuxos em escaramento sio de tipo ativao, em magnitu-
de entre '"repouso e ativo”, e distribuigio que depende da cro-
nologia, rigidez, encunhamento, etc. dos escoramentos que V3o
sendo colocados. Importante lembrar diferenga canceitual entre
escoramento e muro de arrimo, pois muro comporta-se como estru-
tura conjunta enquanto estronca individual pode romper & provo-

car rutura progressiva (necessidade pro jetar estroncas para en-

voltdria, presszo aparente de empuxo). Areias (Berlin, Munich,
N.Y., 8,5 a 12m) distribuigZo parabdlica, resultante a 0,5 H;
Forga de Empuxo E = Rankine. Porém envoltéria recomendada (Peck)

retangular, @j= 0,65 Ka fH, Ka = tg? (45-9/2).

H = prof. da escavac3o. Note-se que valor mais prové-
vel para cada estronca % 25% menor. TensOes sobre pranchada na-
da tem com sstas indicagOes, sendo geralmente bem menorss. Argi-

ias. Comportamento depende muito do "Ndmero de Estabilidade”
N = XH/s (s = resist. nZo drenada) da esca- —11'"
vagao,geral/ N > 6 . Argilas moles a médiasou i 7
cortes mais profundos. Kg = l-m . i% e m=1,0 S oa
em geral. Note-se que em dois casos em que ‘°?2 '

a argila mole se ustendia até grandes prof. 4
abaixo do fundo dJa escavagao. (Oslo, México) 2 P
resultaram granaas recalques, etc. e m=0,4, § o 22

N € 4 daria E=C, mas teoria de empuxo inapli ié«‘ ' il
cdvel. Medidas diversas forneceram valores g 2 —
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5o % ~ %
maximos de pressao horizontal de empuxo
entre 0,2 §H e 0,4 fH. Aroias argiloses
e argilas arenosas:grande lacuna de da-

dos.

25.6 - Rutura de fundo. Em argilas: ocorre sd quando o solo

‘abaixu da de escavagao comporta-se como material sem atrito
sob carregamento ndo drenado. YH = s n. Ny = TH/gh+ A partir de
N = 3,14.

caomaga (teoricamente) desanvol-

3
vimento de zonas plésticas: com

\ % :j% Mp = (TVe2) = 5,14
: é ,}' chacionoe (Prandtl, placa corrida) rompes ©
| ////'( CARGA fundo. Beneficios de ficha nao
‘QJLi[j’ dispoem de medidas comprovatd-
\\ // rias de campo. Em argilas rijes
e T afeitos de Ko > 1 alteram signi-
ficativamente as indicagoes su-

pra.

25,7 ~ Empuxoo sobre diafragmas. Fase temporaria, com bento-

nita, e comportamanto final de elemento rigido, nada tem a ver

com medidas acima resumidas. Assunto em formulagSo incipients.

25.8 - Movimentos junto a escoramentos: deslocamentos hori-
zontais e recalques. Métodos analiticos (elementos finitos,aetc.)
modernos permitir3o grande progresso, situagao atual é de ine-

xistencia de métodos de previsao.
25.9 - Esforgos transversais sobre fundagoes.

No caso de sapatas, caso simples de atrito na base,
gmpuxo passivo, etc. Deslocamentos? Base deve sercomo cisalhaman
to direto, ou atrito de fuste, 1 cm para chegar ao pico. Empu

X0 passivo?.

No caso de estacas (simples e em grupos) tendéncia
atual é empresgar &bacos desenvolvidos a partir da teoria de @e-
lasticidade empregando computadores (ex. Pouleos, Jour. A.S5.C.E.
SM5, May -1971). Resultados indicam grandes possibilidades parao
futuro, porém situagac atual é de Jesconhecimento. Em terrenos

de (atrito + ponta) atualmente recomenaa-se sstacaria inclinada
para qualquer H ¥ 5%V, Deformagdes depsndem muito de L/d.
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26 - Problemas de fundacbes sujeitas a essforcos dinaAmicos.

26.1 - Problema de projete de fundacgao de méquina subdivide-
se em a) projeto do comportamento da fundagao da prépria maqui-
na; b) projeto de isolamente de outras fundagbes sujeitas a mo-
vimentos transmitidos através de terreno, oriundos da méquina.
Na pritica procura-se atender plenamentse atravéds de (a).

26.2 - Esforgos dinamicos - conhecidos, fornecidos pelos fa-
bricantes (ex. estamparia, compressor de pist3o simples, etc.)
desconhecidogs, devidos a desbalanceamento com o tempo e desgas-

te, etc. (turbinas, motores, etc.), dificil estimar.

26.3 - Os métcdos de projeto tem sido sstritamente empiri-

cos (inicialmente sem gualquer conex3o com o solo, ex. peso do
blocu: M vezes peso das partes mdveis N vezes peso da maquina to
tal; posterior a Tschebotarioff, etec. introduziram erroneamente
pressao de contacto, T,, do solo como parametro dnico signifi
cativo); por outro lado, os métodos crnaliticos (subdivididos em
métodos bassados na teoria de elasticidade, pouco referidos, e

métodos baseados na teoria linear de mola, este Gltimo método
bem resumido no Relatdrio do Estado da Arte de R.L. McNeill, M@

xico 1969, Sessao Especial n? 2 p. 67).
3 F F

26.4 - Quatre categorias de maquinas na prética atual: a) TO
tativas e reciprocas, motores, compressores, etc.; b) impacto;
¢) turbinas; d) especiais (torres de radar, bases para testar
foguetes e jatos, etc.). 0 artigo mencicnado d4 indicagbes dos

SRS .
esforgos dinamicos de cada categoria.

26,5 - Implementos analiticos. Quziro tipos béAsicos de movi-
mentos e suas equagOes diferenciais sao apresentados: a) trans-
lacdo vertical; b) translag@o horizontal (separadamente na dirg

¢gac x e y; c) rotagao de balangar (em relagao ao eixo

X 8 y); d) rotagao de torgio (em relagao ao eixo Z).

Recorrendo & andlise harmonica, chamo ateng@o as 5 fre

guencias que tem interesse para o projetista:
1) freguancia natural (aguela & gual vibraria um sistema

sem amorl;er:imant.oF i Lwéigidaz/inérciq;
n~2 ®

2) fFrequencia natural amortecida Fd=fnV1-D2 sendo D = fa-
tor de amortecimento. 0 autor fornece grafico para se avaliar
D sm fungao da relagao de amplitudes Xj e Xj + 1 de oscilagbes
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sucessivas;

3) frequéncia de operacao f, da méquina;

4) frequéncia de méxima resposta fpey para o caso de-
~ Fn
pendente de freguencia fpy =7 JT=T=§§ , que depende do amorte-

cimento, assim como dependes também a resposta méaxima ZSméx =
Rfd

2D Vl ~ D2

ratio" que o autor define eqguacionando;

sendo Z?\: amplitude méxima e Rpyq = "machine

5) para o caso de (Forga constante), fregquéncia de méxi-

ma resposta fgf = fn vri"jaé , sendo a méxima resposta corres-
Rcf

pondente Z&mé T s
2D /1-D2

X=

Importante notar que no caso dependente de frequéncia

a medida que aumenta amortecimentc D, a Frequ%ncia de maxima
resposta aumenta, e o valor da max. rasposta diminue chegando no

limite a Rgg.

No caso de forca constante com aumento de O, Frequﬁn-

cia de méx. resposta diminue, & valor de max. resposta diminue
tendendo para R;f no limite (com frequéncia zero, isto é Rgf =

deformagao estitica).
d L]
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0 autor apresenta também curvas de transmissibilida-
de, relagao de forga Fa transmitida ao terreno para forga Fg
aplicada na fundagao, e discute problemas de isolamento. Aumen-
tar D aumenta transmissibilidade para frequencias de operagao
fo maiores do que J;Fn ' ; para fgq <:v5_fn por mais
amortecimento D que raja, nunca se chega a transmissibilidade

<1, assim na prética projeto almeja relagdes altas de f,/fp .
Isto requer fy alto (raramente praticdvel) ou fn  baixo, o
que pode ser obtido com baixa rigidez, ou alta inércia, ou am-
bos (todavia hd o inconveniente de passar por slevada resposts
guando f 6 baixo durante operacgao de ligar e desligar - vwver

o
12 grifico).

J
ser tratado. b g
[ )
2 i~ N i wf pos »
b) OscilagBes toleradas. |GiEl o i &t
arol g %
s . & o/
Autor apresenta &bacc de velo- % ; 2 &y a
. 5 % I
cidade max. pol./seg. e fra- RS 3/ 8 ) g
. s 2 X pet | o f“ o
quencias ciclos/seq. tolers- B 7 '§:}</ 0r®
veis por pessoas, maquinas e 3 - i »
i 2 <%} S
estruturas. u 8 S ’
3 W 5
) s € ~
= a
2 2 3 s g
VELOCIDADE DE PICO (POL. forc)
el : . - ’ 2
26.6 - Sso discutidos us ensaios de laboratorio e de campo nn

cassarios para determinar os trés parametros eldsticos béasicos
E, » e G E = 26 (1+p) bem como o parametro de amortecimento
D, e sao fornecidas indicagbes de valores: ex. 1 < D % 10% enm
solos, tomando-se frequentemente S% quando Ffaltam melhores in-
formagoes.

26.7 - Sao discutidos os parﬁmetros de projeto e exemplifica

dos 08 processos de projeto empregando &bacos, etc.

Como recomendagao final salienta-se que o projeto de-
ve sempre incorporar medidas que permitam facilmente alterar o
comportamento conforme se demonstrar necessirio (ex. reduzindo
ou aumentando peso, etc.).

FRECUSATIZ CP. S,
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27 - Rebaixamento do lencol fredtico

27.1 - Consideragoes gerais: métodos

Quando ocorrem problemas (de excesso de dgqua e/ou  de
instabilidade da cava por motivo da diregao desfavorivel do flu
x0) em escavagdo abaixo do lengol d'dgua, convém ou impBe-se o
controle da &gua por sistemas de rebaixamento.

a) Esgotamento superficial: em cava um
pouco mais profunda do que a escavagao geral.

b) Sistema de ponteiras
acopladas a tube coletor e con-

junto bomba centrifuga + bomba 5
~

de vécuo. Cada estdgio limita- . N[ ™y
do a cerca de 5,5m. (Sistema ’ N AL
o
"amaricano") TN T e

USO DE PONTEIRAS :/ "SQ;I;’!A AL'llunA
c¢) Para condigzo inter-

medidria de AH = 15 a 30 m e

pouca vazao @ < 10-15 gpm por ponteira, emprego de ponteiras

com bombas ejectoras (jato) que apesar da baixa eficiéncia

(30%) atendem bem em trés casos, até 3 m de vacuo e coluna dr

dgua entre 15-30m. Escolha economica.

d) Sistema "alemao" (Siemens) para espessa camada de areia
(ex. Berlin) empregando pogos profundos (8-12 pol.) espacadaos
de 15-50m, cada um com uma bomba de eixo prolongado ou submer-

sa, etc.

a) Para solo silto-argiloso k = 10~5 cm/seg, estabiliza

cao, etc. por slectrosmosa.

27.2 - Analise e fé6rmulas para dimensionamento
solo (nosso interesse)
<ii?:————— ponteiras | hidriulica do
Coletor e bombas problema
Principio bésico & tragado da rede de percolagio. Pro
blema duo Mecarica dos Solos é determinagac do nidmero, diametro,
espagamento, punetragao, e vazao dos pontos de captag@o do flu-

xo (ponteiras ou pogos): com a vazao determinada, passa-se ao
problema hidriulico da determinagio do diametro do coletor e da
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capacidade de bombeamenta: nao esquecer as perdas de carga nas
ponteiras, obtidas a partir de &bacos (ex. Foundation Engineering,
Leonards, MacGraw-Hill).

Na simplificacdoc do formulério bésico sdo considera-

dos trés casos:

[!EF"»ei ano

i iR i ; 4
Artesiano Gravitacional Giavitacional

s recorre-se muitoc & chama-

a
ue admite que em gualguer
o

vertical partindo da fredtica com seu

caimento, 0 qradiente da percolaczo &

constznte, o & iqual 3 inclinag3o da

iroadtica no tupg daquela vertical.

Distancia ou rasio de influéncia. Em todass ess formulas

o NA rebaixado ("de jusante® em vala aberta é canhaecido, como
meta do problema. Quanto ao NA da fonte ("de montante") depende
da distancia ou do raio de influencia, isto &, uma distancia a

-

que se pode realisticamente admitir que o nivel d'aqua natural

nao é alterado. Depends de condigBes geohidrolégicas, da dura-
¢ao do rebaixamento, etc. estabelecendo o equilibrio entre Va-

230 Bombeada e Volumse Drenado + Vaz3o Suprida por Infiltragoes.

Para pogo individual Sichardt propos a fdérmula empiri

ca R=2C' (H - hu) vk sendo R, H e h, am pés, k am unidades
de 10-% cm/sag, e C'" = 3 para pogos gravitacionals (constante
adimensional): H = carga fante, h, = carga no pogo.

Para uma linha simples de ponteiras a Moretrench

Corporation recomenda C' ~ 1,5 a 2,0.

Principais casos disponfveis (exemplos)

1) Vala totalmente penetrante.
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Th A
LL a2l Carga intermediéria Vazao Rebaixamento
h L!.__.;il-_...,.._;
VT TARTB h=§‘ "Eyﬁ‘ + he Q:D.E_X (H'he) e k = (L y)
= L-Y (H-hg)
2 e
h = 28¥ 4+ hg? _kx (M2 L
%+ he a.ﬂ: HZ hg?d)
Para y < LG H?-h2=%([_-y)
h =H. (D2-hg2)+h 2 =L=Y (H2-ho2)
Vi Z_LG
( + (y - Lg)+D

Nofte-se rgue no caso graVLta—
cional existe uma corregao a
introduzir distinguindo en-
tre hg e hg (como valores

para h, ) por causa do fluxa

vertical na faee da vala. Es

ta corregao afeta também )
caso artesiano-gravitacional

dando para h < Lg
h= JDQ-(ELL;.:_Y.) [02_(h0+h8)2]
G

sendo -hg obtido da fig. anexa para Lg = L e D = H.

2) Vala parcialmente penetranta.

Artesiano. Barron forneceu formulario baseado em cal-
cular Ep como um “fator de distancia extra" até a carga hp. A
figura anexa permite determinar Ep.

e e

G

(1Y} S—

0B

10 i
005 ! X R 2 s
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q, = kD0x (H-hg) ) - EA (H-he) , p

L + Ep L + Ep
Q, = vazao bombeada
Gravitacional:base=~ em esstudos de modelo Chapman
‘fornece fdrmulas para Ls/H = 3.
b = (0,73 + 0,27 M-hoy kx (y2 4\ 2y
H 2L
hp = hg [...z._..l 28 W = hy) 1]
L

Existem ainda casos de duas valas

entre duas fontes, etc., que s3o | Tl

3 2 o] B o2 S
encontrados no livro referido. RS ZNIET T aarn)

3) Pogo circundado por fonte circular, totalmente

pene-
trante.
; Carga in- w A Vaos Rebaixa-
Artesiano termediiria : e mento
Qs i ’
, ‘r..!9 B - QU 1r L o F ; Qu=27fk0 H-h ) s
e e S A R T (g
. ; , Bu_ 315 R .
i 2 3 ] 2WkD L
! : H-hy
3 p H b+ 1n X,
Viropo | | : Y TnR/
it 'iwa--&w | o
prifen edin 4 perda de carga Hy no filtro do poga  deve
ser acrescentada.
Gravitacional h2=3% 10 £ 4 h 2| 0=k (H2-hu?) 42 2 0w 1R
T s s Al Kk Ty InR/Ty mk T
— qr
parcialmente penstrante : Qup = 046 sendo GN% (1+7Vi£ﬁ cos D)
2y 2

) sendo ¥ em fragio.

Artesiang %

G = Yaz3o p/parcialments penetrants
vazao p/totalmente penetrante




Gravitacicnal sssencialments

mesma fdrmula do totalments

penetrante.

Tais férmulas sao dadas aps-
nas para ilustrar algumas das
mais importantes em usa. Im-
portante corrigir junto ao pg
go de acordo com perdas no

filtro, etc.

LW/, (%)

103.
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28 - Esforgos transversais em estacas

0 problema geralmente se prende a pre-
visao de deformagio lateral sob determina-
"Ey do carregemento transversal: através de cél
»"‘1. wuloe . ..rormagOes sob cargas diversas
f eucesslvamente maiores se estabsleceria a
previsdac da prova de carga transversal, in
cluindo a interpretagdo da "rutura™,

Solugdes iniciais (Terzaghi et al) ba-
S@aram-se no conceito do coeficiente de rea

¢80 Kgh , 0 que levou a virios trabalhos

discutindo valores apropriados da kg, inclusive sua compara

¢ao com Ksy, ®tc.: relativamente pouco sucesso nas compara-

;0es de valores computados e observados. Comportamento & for-

“temente néo-linear. Método dos elementos finitos estéd sendo
eplicado com mais sucassso (LNEC et al). Também merscem inte-

resse as solugOes elasto-plésticas recentss de Poulos, stc.

Poulos fornece solugdes matemiticas elasto-plésti
cas, acompanhadas doa 4bescos, para o caso de solo com Ee Py
constantes com profundidade (Py = pressio da plastificacgiao,
8x.: Py ® 9¢ em argila a partir de profundidade 1,5 diame-
tro e também para solo de E @ Py aumentando linearmente com
a profundidade. 0 formuiéario passa a ser simples, mas o namae
ro de ébacos acompanhantes & grands.

E_ 5T
Par@metro importante & Kg = —E-t% = fator de flexi

. Es
bilidade da estaca.

Exemplo: Estaca livre na cabega, flutuante. E s Py constan-
tes com profundidade.
Deslocamento da sstaca f no nivel da guperficie do

S -2
terreno P = BT (IfH * Ifm)/ﬁf
Rotagéo da estaca no mesmo nivel
H 8
= pare Ny + i )il

sendo. IfH g Ifm os fatores de influsncia elésticaos para des-
locamento devido & forga horizontal H e ao momento H respec-
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tivamentae

Toyr» Loy 0o fatores de influéncia elésticos pararg

tagao sob as mesmas solicitagOes (LGHz IPM)

Fp = fator de deslocamento plastificado (relag&o do
deslocamento da estaca em solo eldstico para o mesmo em solo
elasto-pléstico)

Fe = fator de rotag@o plastificada (relagso da ro-
tagao em solo elédstico para olasto-pléstico)
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29 - Nogoes sobre tubulacOes, galerias e tdneis em terra

29,1 - Tubulagbes enterradas (Marston, Spangler et al)

Problema de muita importdncia em toda a engenha-
ria civil, principalmente urbana. Primeiro 6 necessério esti
mar o carregamento: a sequir, dimensionar estruturalmente o
tubo para "resistir" (quande rigido) ou comportar-se com de-
formagbes aceitdveis (quando flexfvel). Mas neste segundo ca
so pcorre um reajustamento iterative no carregamento, pois a
deformac@ao do tuba afeta significativamente as pressoes exer
cidas pela terra circundantse; e 0 préprio dimensionamento es
trutural do tubo é fortemente influenciade pela "capacidade de
reagao” do solo. Por exemplo, mesmo um tubo muito flexivel €g

T fre ovalamento o colapso muito menos facilmente
‘

do gque se temeria, porque entram reacoes passi-

vas do solo em jogo.

Método "racional" anterior a elementos finitos ba-

soia-sa numa equagao difarencial linear, da qual se deduz o
Coeficiente de Carga Cd , fornecido em &bacos, etc. No restan

te, aparecem coaficientes de correg@o. A equagdo diferencial
entra com atrito (rfgido-pléstico) positivo ou negativonacg
luna do solo sobre
o canduto., {uanto

a cargas sobre .con

dutos, duas categg ’—-- T VAR 77 YERRENO T ﬁ?;?or;:ln‘;oes
rias fundamentais | § AT listine  ‘owictiévoe

(em solo homogenco) l /—\ ’ SALIENTE f BEREO

sao o conduto em va- ,L-u(N/VJ rET f?

la e o conduto sa- NATORAL - £ AEENCHIDO
liente. Para beane- | ATERRO - ATERRO gt;n::guo
—————— 4 COMPACTADO

ficiar a caondigdo
de carregamento do

tubo sao emprega-

das condigoes espe
ciais tais como as
denominadas de can~-
duto seliente negativo (1) e o conduto em vala imperfeita (2)
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Equagao diferencial conduto sm vala
s
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Note-se porém, que nas conceituagbes acima o ponto
L=

fundamental é ras compressibilidades e deformabilidades
caompletamente

lativas: o usual na engenharia civil é errar
por seguir-tais indicagdes (ex. tubo em vala comparado com sa

liente, etc.) meramente pela geometria da quastgo. Raramen-
ao

te na pratica a vala vem a ser aberta em solo semelhante

da base, raramente se aprecia diferengas de deformabilidades

de solos diferentes compactados diferentemente, etc. Considg

rando as centenas de km de tubulagdes enterradas sendo insta
1

.

ladas no Pafs, importéncia econdmica & enorme

Calculada a carga corrida V t/m que atua no plano
horizontal do tubo, no caso de tubo rigido admite-se que toda
esta carga é suportada pelo tubo (ver a seguir como comparar com

ensaio padrdo para determinar rta. sténcia exigida do tubo). No
admitindo que as deformabilidades do tu-~

caso de tubo flexfvel,

bo 8 das colunas laterais de solonavala sejam iguais, acarga
sustentada pelo tubo dependerd da proporgao Bc/Bd, sendo apg
Cqd G'Bc Bg (note-se que hé& evidentes vantagens em

nas Uc =



109.

permitir que o tubo seja mais flexfvel do que © solo 1atard;;'

ag dedugbes e &bacos cléssicos nao pravéem tal condigzo, mas
4 . 3 . - N o2

existem astudos tedricos e experimentais da Gltima década, ex. :

M.I1.T., demonstrando grande interesse). Recomenda-se como boa

prética 6buia colocsr o tubo numa sub-vala estreita no fundo
de trincheira mais larga, e é importante fis

\\ calizar constrquo evitando que valas sejam
abertas mais largas do que projetado ou ne-
~ cessério.

No caso de conduto saliente as tensOes cisalhantes
na coluna acima do tubo s8o definidas em funcdo de uma rela-

gdo de comprossdss rgg

- sy = compressdao das colunas do
= {%m s 8g) - (5f 4 de) solo lateral na altura
pBc de projegao do tubo.

Tsd

Sm
s_ = recalque da hase da colu
9 na de solo lateral

recalque da base do conduto em seu apoio

redugdo do didmetro vertical do tubo.

de

A relagdo rgg pode ser positiva quando a caluna la
teral, recalcando mais, forga aumentos de cargs por atrito, e

seré negativa quando a coluna lateral suspende por atrito o

carregamento sobre o tubo. ””ﬂf"""‘”'"“"’“'
i
Livros de texto e manuais | B A,
ddo gréficos para H/B; e ryq forne :

cerem valores de Cy, e d@o indica-

¢O0es "correntes" sobre valores de
rgd: por exemplo "Condutorigido em
fundag@o de solo comum" rgq ®+0,5a 408
"Tubo flexfvel com solo lateral po-

bremente compactado™ Tgq ® -0,4 a 0 7
"Tubo flexfvel com solo lateral bem compactado" Lgq ® -0,2 240,8

atc.

Infludncia de sobrecargas, devidas a tré4fego, atc.

Indmeros enseios demonstraram a aplicebilidade de formulério
do 86lido elédstico semi-infinito (ex. Boussinesq). Acrescen~
ta-se comficlunte do impacto para carga movel. Por exemplo pa

ra caminhOes sobre pavimento flexfivel coeficients de impacto
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-

I = 1,5 & 2,0: nao existém<dkdos para pavimento rfgido.

Resisténcia de tubo rigido pode ser analisada por
célculo estrutural, admitido carregamento imutével. £ mais
corrents referir a um ensaio padréo ASTM e a seguir aplicar

! Fatores de carregamento para comparar gualguer car
regamenio real aa carregamento padrao do ensaio: os

Fatores ds carregamento sao determinados experimen

bt talmente (e/ou por célculo) Fatores de carregamsn
to vado de ® 1,1a3,4 (maiores guanto menos severas as condi-

cO0es para provocer a eventual rutura do tubo). Empregando um
coeficiente de seguranga (ex. de 1,2 a 1,5) perante o Q.. ¢
minimo determinado em védrios ensaios temos para o conduto:

Carregamento admiss. = Qrut no snsaio 3 cutelos x Fator ds carmsg

nc campo 1’2 a 1,5

Caso de tuba flex{vel: dimensionamento é baseado em

limitar a deformacdo ao que se zdmite aceitével (principal-

mente em fung3o de juntas e vazamenitos nas juntas, etc. ): por
exemplo = 5% do Diametro. Férmulas convencionais recorrem &
coeficientes empiricos.

F 3
AX:D KVr %
EI + 0,061 E'r

deformagzo do tubo, pol.

K = parémetro fungdo do &ngulo o do bergo do tubo

K ~ 0,08 a 0,11

>
x
1

V = 1lbr. por pol. linsar

r = raio do tubo, pol.

E = mbéd. elasticidade do metal do tubo, psi

I = momsnto inércia da secgzo do tubo por unidade de comp.,
pol4 por pol

E' = er = coeficiente de reaggo do solo psi

De = fetor (empirico) de retardamento da deformagio

1,25 €D % 1,50 (observedo)

Importante lembrar abertura de juntas ds tubos no
"7 . sentide longitudinal em fungdo de flg

“"cha de recalques.
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29.2 - Taneis e tdneis em couraca, em solo

Compreende-se imaediatamente que antre todas as estru-
turas enterradae, esta & uma das que mais exige a interligagao
de todos os parmenores dao prujutp-d@munsinnamunto o dos métndas

ganntrutivog e de pue gualidade. Um dos graves ecros lom sldo
julgar (por ignorancia, ou pur disfarce do temor pelo qual a8

pretende jogar para as costss da Empreiteira os riscos e raspon
sabilidades) que o problema de pro jeto é o de dimensionamento

do_revestimento para resistir ao carregamento axterno, e que o

problema de método construtivo cabe ao Construtor.

12 Requisito é o da viabilidade da perfuracio sem co-

lapsos, etc. que ponham em risco a seguranca dos operdrios. Mé-
todos convencionais de escorar prontamente (cambotas, etc., e
pranchas metdlicas em balango cravadas para frente, "t0nel mi-
neiro", etc.) e modernamente emprago de maquinas "shield" (cou-

racga).

22 Requisito (especialmente importante em zaona urbana)
é decisZo quanto a recalgues totais e diferenciais que serSoprg
vocados no terreno, e assim em ediffcins vizinhos, e como mini-

mizar uns e outros, aou se cabe subfundar.

392 Requisito é o projeto do ravestimento “"permanente"

para resistir aos efemitos previsiveis de sua vida Gtil (pres-

sbes externas evidentes,corrosio e agressividade, etc., distor-
goes devidas a tdneis e sscavagdes futuras previs{veis razoaval-

mente, etc.). Note-se a importantiss’ua questio filosdfica do
grau em que uma primeira obra deve ser onerada para se prepa-

rar para obras futuras que poderac ndo vir: importante ponderar
como a importagdo de tecnologia mais adiantada pode ajudar a am
pliar os custos de nossas obras prematuramente, (ex. enchente de
1:1000 anos ou 1:1000007) etc.

a) Quanto ao 1% e 20 requisitos o mais importante & ocha
mado "stand-up time", isto é, o tempo em que o solo resiste na
face vertical e/qu na abdbada sem "fechar" ou sofrer colapso.
£ svidents que depende do tipo de solo (coesdo) e da dimensao
do ténel. Em argila pléslica a profundidade ¥ 2 Diam. abaixo da

superficie sugere-se a férmula Pz-Pa ¢ 5 a 6, p, = pressao to-

S ; Sy 7 o
B tal vertical no nfvel do tdnel, py = pressao

|¥ 2D ; P I .

1= de ar comprimido; 8, = resistencia ao cisalhsg

G0
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mento "rédpido" in situ (w«coes3o). E essencialmaente um  problema
de capacidade de carga, sob carregamento répi-
—————A "' do. As férmulas para solos arenosos ainda n3o

:E foram estudadas, mas vemos que sempre precisa-
:::::::::ég mos de coesao (intrinseca, ficticia capilar
\(|\( com rebaixamento do lengol d'dgua, ou provoca-

7’ 3 da por injegdes quimicas da areia) para evitar
‘\ ,I colapso na parede vertical na frente, e para
NI evitar fechamento do espago anular atrds da fa

ca enquanto nao se colocam os setores do anel
@ nao se faz o grouteamento circunferencial. A grande vantagem
do ar comprimido é facilmente reconhecida: também quando  temos
placa apertando a frente favorecemos imenso, segundo calculo ra

lativamente facil em 12 grau de aproximacgaao.

b) Na escolha da méquina & necessiric estimar forga de
empurramento do anel (macacos) @ optimizar espessura da faca (mi
nimizar espago anular) e extensao de cada avango e anel (por um
lado minimizar volume anular e tempo de grouteamento por inte-
resse técnico, por outro lado maximizar cadé avango por motivo

comercial).

c) Recalques do terreno. A curto w;I?Rh\\h’,//”"
RECALQUES s

prazo primeiro efeito, eldstico, de alf . <:> SEMI- INFINITO
vio de tensBes no macigo semi-infinito.

Peck em seu Relatério do Estado-da-Arte (México 1969 )
considerou como "Curva de probabilidade Gauss": mas vemos quo &
realmente imagem espelho de curva tipo Boussinesqg de distribui-

gao de tensdes.

Em solos pouco coesivos ocorre também um certo colap-
8o (equivalente a afofamento e consequentes redistribuigdes de
deformagdes sob tensdes Jjé& definidas) especialmente sob lengoi
d'équa. Finalmente, a longo prazo ocorre um rea justamento lento
semelhante & “"compressao secundaria'.

Peck dé indicagbes estritamsnte empf{ricas (Baseadas
em observagbes de tiéneis exacutados) para estimar recalque am
fungao de Z/2R e tipo de solo.

d) Para estimar efeitos sobre prédios, etc. vizinhos &

necessério lembrar que o terreno desce (atrito negativo) 8 que
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muito perto do tiéinel ocorrem alteragdes significativas de ten-
soes e possivelmente da densidade do terreno.

e) Dimensionamento do revestimento

No momento de instalagzo do revestimento em geral as
tensoes em toda a circunferéncia sao nulas. As pressoes verti-
cais se reconstituem naturalmente, e as tensdes "laterais" se
desenvolvem principalmente como reagGes tipo passivas, em fun-
cao da deformagao do anel. Dimensionamento geralmente é sm fun-
ci0 de deformag3o permitida - ex. da ordem de 1% do diametro.

Existem férmulas sugeridas para tais dimensionamentos
preliminares, mas a tendencia atual é analisar por elementos fi
nitos.
ex. lg ® 1,57 . \/rt Wg = espessura efetiva do revestimen

to, pol., nervurado para nao
flambar sob carga dos macacos; r© = raio do revest., pol.; t =

espessura da chapa, pal.

£ férmulas semelhantes, correntes, saoc principalmen-
te adaptacoes empiricas (esta p.ex. decorre de férmula de casco

de submarino).



