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CAPITULO I

PERCOLAQKO DE AGUA ATRAVES DOS SO0LOS

1, Réde de percolacao e suas propriedades

. Conforme foi exposto no capitulo referente & permeabili-
dade dos solos, podemos desprezar a parcela de carga cinética na e-
quagao de Bernouilli, em face a sua pequena grandeza quando compara
da com as parcelas de cargas altimétrica(potencial)e piezométrica.,
tomendo a equagao a seguinte forma: °

Carga = 2 + H
Te

Como o fluxo da dgus através dos vazios de um solo se dé
no regime lamelar, uma particula de 4gua descreve uma trajetéria
bem definida,nao interceptando as trajetérias descritas pelas partf
culas adjacentes, Tal trajetéria é denominada linha de fluxo ou li-
nha de percolagao, No regime turbulento as trajetérias seriam irre-
gulares, crmzando-se entre si,

Piezobmetro

i

Se considerarmos uma
linhe de fluxo (fig. 1) a carga
total H+ u/Y a € dissipada pe
la ocorréncia do atrito viscoso
da dgua com as partfculas do so
lo (dando origem as férgas de
percolagao). Entre dois pontos
de uma linha de fluxo hé pois u
ma perda de carga total Ah da-
da por:

<

u u
Ah=—1+H1— —2+u2
Y& Ya,

‘Ao longo de cada linha de fluxo,

haverd pontos onde a carga total

¢ uma fragao da carga total dis— Fig, 1

ponivel, A linha que une éstes

pontos, situados sdbre vérias linhas de fluxo, e que possuem igual
carga (piezométrica + altimétrica), é denominada de linha equipoten

cial ou sdmente equipotencial,

A representagao gréfica da percolagao d'dgua através de
um macigo € feite por meio de uma réde de fluxo ou réde de percola-

- !
Plano de7referencia
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¢ao, onde tomam-se apenss alpumas linhas de fluxo e algumas equipo-~
tenciais para representar & réde,

0 gradiente hidrdulico i, ac longo de uma linha de flu-
zo e entre duas equipstenciais comsecutivas, entre as quais hé uma:
perdn de carga A h, serd méximo quando a trajetéris descrita pela
linha de percolagdo f£ér normal s equipotenciais (fig. 2). Nos so-
los isotrépices o escoamento deve
seguir os caminhos de maior gradien
te (tal qual um cerpe que role num
plano inclinado tende & tomar o ca-
minho de maior declive). Logo, as
linhas de fluxs sae perpendiculares
s equipotenciais,

Na maioria dos preblemsm
de fluxo de égua através dos solos o
problema é estudado cose bidimemsie-
nal, iste &, ¢ fluxo dé-se &0 longe
de umpleno; na outra dimensao (mor
mal ao plano considerads)admite-se
igueldade de condigoee de percola-

¢aoo. 0isclo serd aupcste como Semds Equipotenciais Linhas de fluxo
homogémeo e admitir-se-£ & validade
da lei de Darcy. Fig. 2

2, Condigoes des rédes de percolagao

Pare o tragade de uma réde de_fluxo deverao ser conside-
radas a8 condigoes limites, isto &, deverao ser estabelecidas as li-
phas particulares {de fiuxo ou eqnipoteneiais) que limitam externa-
mente a r@de de percolagae, Ums véz estabelecidas &s condigoes limi-
tes sdmente upa Gnica réde poderd ser trs;ada que satisfaga es
propriedades des redes de. percolagae. Uma véz elterada uma das con-
digoes limites uma nova réde se estabelecerd diferente da primeira,
Na figura 3 esté figurade um csso onde eatno indicadas es condigoss
limites, FEm geral as condigoes limites sao formadas por duss eduipo
tenciaiz e daas linhas de percolagtoo

Consideremos um cenal de fluxo formado por quatro li-
nhas de fluxo distantes de b ne plano da figura e de d no plano nor-
mal (fig.4). A vazdo nesse canal de fluxo, segundo a lei de Darcy
serd:

Q=kid=k l%é- b d

sendo k o coeficiente de permeabilidade do solo. Sendo q & .vazao
por unidade de comprimentoc mo sentido normal & figura teremos:

L RESRDIBS e




Linha de fluxo
Fig. 3

) .
T SRR

H Como & h é constante entre duas equipotenciais comsecu-
tivas e se fizermos b/l constante, resulta que g é constante E
costuue fazer—se b: Il = 1, resultando pois uma figura formadn por
duas linhas de fluxo e duas equipotenciais _cujos lados sao iguais e
se cortam em éngulos retos. Tais figuras sao denominadas de "quadrea
dos" (fig.5).

Linhas de fluxo ‘ .
Equipotenciais

Fig. 4

Fig. 5

Para o tragado de uma réde de fluxo estabelece-sec poisa:

s - as condigoes limites

b - a diregao geral da percolagao

¢ - as figuras formadas pelas linhas equipotenciais e pelas linhas
de fiuxo (que se cortam perpendiculaermente) devem formar 'gua-
drados".
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Na figura 6 esEé representada uma réde de fluxo comple-
ta para o caso de percolagao d'dgua através de um terreno de funda-
¢go onde foi engastada uma cortine formade por estacas pranches.

NA

Fig. 6

Ve jamos outra propriedade da rede de fluxe: na figura
6 consideremss os "quadrados" 1, 2 e 3, A vazao d'dgua no canal
que limita as figuras 1 e 2 é dada por:

b1 b2
Gy g = RO N, =g Ak R B
1 2
Porém, por construgao:
by by
& Ttk Sl |
1 2
resultando pois que:
Ahl = A hy

isto &, as perdas de cargas entre os vérios "quadrados" sao iguais.
Considerando agora as figuras 2 e 3, limitadas pelas mesmas equipo—
tenciais tem-se: .
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g, =k Oh e
2 2 lo

b

_ 3

iy ®E LBy Ty

: Py b3

e como Ah, =0 hg e T= = -7 resulta que:
2 3
%" %

isto é,as vazoes através dos vérios canais de fluxo de uma mesma r§
de sao iguais,

3. Equagao do fluxo

Deduzemos agora a expressao matemdtice genérica que per
mite calcular a carga piezométrica num ponto qualquer de uma réde

de fluxe e que é denominada de equa§ao do fluxo. Consideremos um e-
lemento de solo de um macigo onde percolegao d'dgua., Seja h &

cargae piezométrica neésse ponto (fig. 7), de dimensoes dx, dz e dy.

T— !’ e A S
—‘r_— ] Ahi

0- v,
Ahz /Vz + dz d’f
—

i L] 3 | 3V
v = e i .‘\{—Vx ¥ ax d)(
x / /N
PEEs dz
A
:]J

Fig, 7
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0s gradientes hidrdéulicos nos dois sentidos x e y sao:

x T ox
Y
1, T3z

As perdas de carge do fluxo para atravessar o elemento considerado
sao:

Jh

Ah, = dx
1 3X

Ay = oh dz
2 22

0 volume d'égua que entra no elemento, na unidadce e
tempo &:

Ve dz dy + v dx dy

Todavia, o volume de dgua que sai do elemento é dado pela expressact

oV, v
v, T dx dz dy + vz‘+ T A i
1.sualando-se os volumes da égue que entra e de que sni
do element o considerado obtém-se:
ka_ ! 3 v
—gi—-dx dy dz + —5 dx dy dz = 0

su
dv dv
X
9 x 22

expredino diferencial conhecida por "equagao de continuidade'.

S
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Pela lei de Darcy tem-se as velocidedes:

%}
=

v.=k i_ =k
x b S < x

M

v W
=

v. =k i =k
z z "z

Y]
N

que substituinde na equagao da continuidade resulta:

i A% 32h
X 7. § z
x Bz

¢ao de  Laplace:

5 211 5
) x dz

Pela equagao de Laplace verifica-se que a réde de fluxo independe da
permeabilidade, isto é, para diferentes solos, com as mesmas condigoes

limites a réde de percolagao € a mesma.

Se o solo nao f£ér isotrépico entao k_ # k.. E o caso de
barragens de terra compactada e de solos estratificados onde a permes

Se o solo for isotrépico, kx = kz’ donde resulte a equa

bilidade no sentido horizontal é maior do que no sentido vertxoal(kh>

> k_). Para poder representar matemidticamente a réde de fluxo nestes

casos & necessério fazer a transformacao de varidveis seguinte:

i S
k 2
Z 3,2 9z
k
x
e pondo
k
X, =X z
t kx
vem:




que é um laplaciano de varidveis X, € Zo

Essa mudanga de variéveis correspende a uma transforma-
¢do da escala de desenho; sempre que tenhamos de desenhar ume réde
de fluxo num meio anisotrépico fazemos inicialmente a transformagao
da  escala horizontal dada por:

4, Perda d'4gua por percolagao

Deduzamos & equagao que formece o volume d'dgua que per
cola através de um macigo onde a réde de fluxo é formada por ng ca-
nais de fluxo e ng, quedas de potencial (igual ao némero de linhas
‘equipotenciais menos um). A vazao através de um canal de fluxo &é:

q=kAhT
porém como b: ! = 1 vem - que:
q =k A h

A vazEé total através de ng canais de fluxo serd pois:

9y = qn, = kK Ah ng

Porém, sendo hy a carga total disponivel, a perda de carga entre du
as equipotenciais consecutivas quaisquer é:
ht

n
eq

Ah =

donde resulta que:




=

(1.1)

expressao que dé a perda (vazao) d'dgue por percolagao através de
um macigo, por unidade de comprimento do mesmo.
Para o caso da fig. 6, temos que n, = LI q =9, =«
Para o caso de solos anisotrépicos (e, £ k), conside__
remos & réde na escala natural e ne escala transformada; na figura
8 esté representada uma figura "quadrada" dessa réde. Tem-se entao,
sendo k' a permeabilidade idéal na escale transformada:

g.=q°
pu seja:
kK An b = k' A h——g—
x = b
by [
kz
donde resulta: N Ta
a R
//k' = k k \
x 2 |
\\\—’/,/

permeabilidede média efetiva a ser usada no célculo da perda d'dgua
por percolagao através de um‘macigo anisotrépico.

NATURAL TRAN SFORM ADA

k
o |

-iﬁ b\/_:_j—‘—k ‘1”—*’ ‘—L

Fig. 8

N
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5. Linha fredtica

Em certos casos de percolagao de dgua através de maci-
¢os de terra, uma das condigoes limites é uma linha de fluxo parti-
cular, ao longo da qual a carga piezométrica é nula. E o caso, por
exemplo, de barragens de terra, onde o fluxo através do corpo da
barragem é limitado superiormente por ume linha de percolagdo, onde
a pressao é igual & pressao atmosférica (fig.9). Essa linha de per
colagao é denominada linha fredtica.

t

Fig. 9

A linha fredtica é pois umé‘condigao limite para o tra-
¢ado da réde de percolagao e possui as seguintes propriedades:

a) a linha fredtica é uma linha de percolegao onde a pressao & i-

gual & pressao atmosférica, tendo portanto, apenas, carga altimé

trica.

b) possuindo apenas carge altimétrica, entre duas equipotenciaiscon
secutivas que encontram a linha fredtica a' perda de carga ¢&
somente altimétrica, havendo pois quedas constantes Oh em alti-
tude entre os pontos de cruzamento (fig.10).

c) sendo a linha fredtica uma linha de fluxo, as equipotenciais 880
ortogonais a4 ela (fig.lO).

[

linha fre4tica

hk k)

A b be ke A
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d) a linha fredtica no seu ponto de partide é normel ac talude de
montante, isto porque abaixo do nivel d'égua represada o talude
de montante é uma linha equipotencial (fig.‘ll).

¢) no ponto de intérsegao de linha fredtice com o talude de jusante
ela é tangente ao talude (fig. 12).

"< talude de

montante talude de jusante

linha fregtica

linha“frejtica

equipotencial

Fig, 11 Fig.12

f) sempre que hé um sistema de drenagem na parte de jusante de uma
barragem, no ponto de contato a linha fredtica é vertical. Admi-
te-se que nesse sistema de drenagem, por exemplo, um enrocamento,
o pressao é igual & pressio atmosférica (fig. 135.

talude de jusante talude de jusante

N

enroc amen to

linha frejtica linha freitica

I . 74
filtro

Fig. 13

Na réde de percolagao que se estabelece numa barragem de
terra, quando ela é dotada de um sistema de drenagem constituidoe
por um filtro horizontal sob o talude de jusante, as linhas de flu-
Xo e as equipotenciais formam aproximedamente um conjunto de pardbo
las confocais (foco F, fig.14). Nessa figura BC e DF sao linhas de
fluxo e GH e IJ sao equipotenciais. Como o talude de montante de u-
ma barragem de terra é plano e nao parabdlico, deveremos corrigir li
geiramente a réde formada pelas pardbolas confocais nos pontos de
partida das linhas de fluxo junto ao talude de montante.

s il
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Fig. 14

Para locar qorretémente a linha fredtica num macigo de
terra, Casegrende sugere as seguintes construgoes: .

) trecho inicial da linha fredtice (fig. 15):

Pargbola
bgsica

(Kozeny)

Fig. 15

- tomar DC = -%- ic
- com centro em D e raio DF tragar o arco FE, sendo E situado na
horizontal do prolongamento do nivel d'dgua.

- por E tragar a vertical EG. Esta vertical serd a diretriz de pa
rébola bésice .para o tragado da linhe frédtica.

- tendo-se o foco F e a diretriz EG constroi-se a parébola locande

&

ok Ja b k K K K )

E o R Ok
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alguns )pontos P (os pontos da parédbola equ1d1stam da diretriz e
do foco).

- a concorddncia da parébola com o ponto C de partida é feita por

sentimento e por tentativas de tragado da réde consequente, sain
do a linha fredtica normalmente ao talude de montante.

trecho final da fredtica, quando ela intercepta o ‘talude de Jju-
sante em ume face drenante inclinada (fig.16):

Talude

;\\ Luce

arenante

varabola bisica \\

fredtica

Fig. 16

= o ponto realB desaido da linha fredtica € meis baixo do que o
ponto de contato A da pardbola bédsica com o talude ou com a fa
ce drenante, Nestes casos o foco da pardbola é ponto F indicado
na figura,

- abaixo do ponto B a face drenante nao é nem ume equipotencial
nem uma linhe de fluxo, porém se assemelha & linha fredtica; a
pressao ai é atmosférica e a carga em qualquer ponto é igual A&
carge altimétrica,

- & corregao O a, dada por Casagrande , baseada na andlise de mo
delos de barragens, é fungao do angulo o e & apresentada na fi-

gura 17,
0,3 ‘\\\

3
o< 0.2 \\\
< + N
g
0,1
0

30°  60° 90° , 120° 150° 180°
angulo

Fig. 17
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6. Secgoes nao homogéneas

'Quando uma linha de fluxo corta uma superficie que separa
dois meios'de permeabilidades diferentes k, e ko hd uma mudanga na
diregao de mesma. Consideremos na figura lg canal de fluxo in
cidindo sdbre a interface com um dngulo %y, As linhas AB e CD sao
equipotenciais e portanto normais &s linhas de percolaguo, seja

4 h a perda de carga entre essas equipotenciais. As vazoes no ca

nal de fluxo serao:

D

: h -
9 =k 1,4 =k g5 o 48

: ah =
0 = ky ig Ay = ky S OD

ou seja, sendo 0= 9,°

kl'_ég‘“ = k2 42;
BD AC
ou
BD
klu 1B
kg AC
cD
donde k1 tga 1

Fig. 18
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Tel expressao & usada quando do tragado de rédes de per
colugao em barragens de terra zonadas, isto é, agquelas cujos maci-
¢os sao formades por faixes de materiais de diferentes permeabilidy
des,

7. Tracado de rédes de escoamento (nogoes)

<

Pare o tragado de redes de percolagdo através de maci-
gos de terra tem-se vdrios métodos:

& — Processo ana11t1co, integrando a equagao diferencial do fluxo,
obedecendo &s condigoes limites de integragdo. £ um processo 89
mente aplicdvel em casos muito simples, em face a complexidade
de integragao.

b ~ Por modelos, que podem ser elétricos ou medélo reduzido da bar-
ragem construido com areia. 0 modélo elétrico baseia-se na ana-
logia existente entre & condutibilidade especifica de um condu-
tor (proporc1ona1 & intensidade da corrente e inversamente pro-
porcional & dlferenga de potencial) e a permeabilidade dos so-
los (proporclonal 4 velocidade do fluxc e inversamente proporcic,
nal & perda de carga). Obtém-se as linhas equipotenciais e g*a
ficamente tragam-se as linhas de fluxo., 0 modélo reduzido d.
barragem é feito em laboratério mo interior de um tanque com fa
ces laterais de vidro. 0 modélo da barragem ¢é geralmente cons-
truido com areia, sendo obtidas as linhas de fluxo pela injecac
de um corante na face de montante - do modélo, As linhas equipo-
tenciais sao tragadas graficamente.

¢ - Por tentativas, graficamente, As rédes de percolagao podem ser
tragadas griaficamente por tentatives desde que se tenha pleno
conliecimento de tédas as condigoes limites e das condigoes que
devem ser obedecidas pelas linhas de fluxo ¢ pelas equipolenci-~
ais. Geralmente o tragado da réde por tentativas é baseado emn
outras rédes semelhantes obtidas por outro processo.
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CAPITULO II

ESTABILIDADE DE TALUDES

1., Introdugdo. Generalidades

Sempre que héd um desnivel entre dois pontos de um terre-
no hé uma tendéncia natural de deslocamento das masses de terra < do
ponto mais alto para o de cota inferior. As causas mais importantes
désses deslocamentos sao as componentes da férg¢a de gravidade na di-
regao do deslocamento e das férgas de percolagao da dgua que circu-—
la no macigo, Em muitos casos, o que vem agravar ainda mais a insta-
bilidade de um talude, & que o sentido das férgas de percolagdo —
i ”g por unidade de volume - tende & ser o mesmo do movimento do ma-
cigo. Uma outra agao d'dgua é de aumentar o péso especifico do solg
de natural para saturado, aumentando & referida componente da fdrga
de gravidade., Sempre que hd necessidade de se analisar a estabilida-
de de um talude dever—se-4 considerar o estado mais critico de soli-
citaggo do mesmo, introduzindo os efeitos de uma possivel percolagao
d'égue no macigo,

Outro fator importante que causa o deslocamento de mas -
sas de solos sao os terremotos, cuja acao & de introduzir férgas ho—

rizontais cuja intensidade é dada como uma fragao da férgae de gravi-
dade,

De tddas essas férgas decorrem, portanto, tensoes cisa-
lhantes nos mac1gos de terra entaludados e se essas tensces ultra-
passam a resisténcia ao cisalhamento do solo inicia-se o processo
de deslizamento do talude., A seguranga de um talude pode ainda  ser
prejudicada pela dlmxnuigao da resisténcia ao cisalhamento devida-
20 inchamento e ao eumento do gréu de saturagao dos solos, notada-
mente no caso dos solos argilosos. 0 inchamento poderd advir da di-
minuigdo das pressoes efetives _aplicadas ao mac1go, diminuigao cau~
sada por exemple, pela submersao parcial do macigo.

No casc de barragens de terra a estabilidade dos seus
taludes também deve ser analisada considerando-se a diminuicao das
pressoes efetivas decorrente do aumento das pressces neutras inters—
ticiais,

A égua poderd também agir desfavordvelmente na estabili-
dade de um corte pela erosao superficial, Por exemplo, a égua de
chuve descendo um talude alcanga velocidades que podem erodir o pé
do talude tornando-o mais ingreme ou ainda de maior altura, diminuin
do consequentemente a sua seguranga.

Outro fetor de rupture dos taludes sao as agoes ciclicas
climatéricas (chuva, calor, etc.) cujo efeito séhre os solos é o de
diminuir a sua resisténcia ao cisalhemento, paulatinamente,

Em resumo, as causas de ruptura de taludes podem ser de-
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vidas: ao aumento de solicitagdo do macigo; & diminuigao gradative
ou temporérie da resisténcia ao cisalbemento dos solos; ou einda ao
conjunto désses dois fatores.

Basicamente existem dois tipos de movimento de taludes:
um é./pdenominado rastejo, que caracterize~se ‘por sua lentidas e &
devido principalmente ds agoes ciclicas de calor-frio e encharcamen
to-secamento, Uma analogia do rastejo é obtida por exemplo, por um
objeto livre situado sogge um ta ude: no calor éle ge dilata e_ no
frio se contrai; devido a agao da gravxdade, durante a contragso, a
parte meis inferior do objete fica parada e & mais elevada se deslp
ca para baixo. Assim, lentamente; o objeto vai descendo o talude., 0
rastejo que tem movimento anédlogo ao do objeto; nao & susceptével

.de anélise numérica, e nao & pois considerado como ume ruptura e
sim um movimento superficial de acomodegao do talude,

0 segundo tipo de movimento de taludes & de ruptura por
escorregamento, quando se estabelece entao, uma superficie de escor
regamento delimitando uma parte mével do macigo em relagao a outra
que permanece fixa (fig. 19). 0 movimento resultante de uma ruptura
por escorregamento é em geral muito mais répido do que aquéle prove
niente de um rastejo e pode alcangar profundidades quaisquer. 0 mo-
vimento de ruptura por escorregamento é susceptivel de andlise ted-
rica pois ocorre quando as férgas solicitantes ultrppassam as fér-
¢as resistentes intrinsecas do mecigo.

~

Apés a
ruptura

: 2 {
a)- Rastejo b)- Escorregamento c)- Ruptura Progressiva
Figo. 19 {talude infinito)

2, Escorregamentos. susceptiveis.de andlise

As cond1goes necessér1ns para que um escorregamento pos
sa ser analisado analiticamente sao expostas a seguir:

a) - A superficie, ao longo da qual hé major probebilidade de ocor-
rer a ruptura, é denominada superficie critica de escorregamen
to. E necessério que essa superficie de ruptura seja definida
geométricamente e sua localizagao no macigo é feita por tenta-
tivas., Comumente sao consideradas superficies de forma: circu-
lar (cilindrica), plana e espiral - logaritmica. As superfici-
es circular e espiral-logaritmica sao encontradas em taludes
de inclinagao branda e onde o macigo for constituido de mate-
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rial homogéneo, ao passo que as superficies planas de ruptura
880 mais comuns em teludes fngremes.,

. No caso dos solos residuais onde, devido 20 processo de
decomposigao de rocha local, a resisténcia aumenta gradualmen—
te com a profundidade, nao é fécil definir umae dessas superfi-
cies cldssicas de ruptura. Nestes solos ocorrem indmeras e pe-
quenas rupturas que progressivamente vao avangando talude aci-
ma (fig,19¢),

b) - & necessério o conhecimento da resisténcia ao cisalhamento, dé
terminada por ensaios de laboratério sébre amostras indeforma—
des, e expressa por equagoes do tipo:

8 =¢ +0o tgo

para todos os diferentes solos que compoem o talude,

c) - Assume-se, nas anglises de estabilidade de um talude, que sao
conhecidas as condigdes de uma eventual percolagao d'égua pelo
macigo. Essa percolagao é representada por uma réde de fluxo,
que é idealizada e simplificada a favor da seguranga uma vez
que, geralmente, a permeabilidede nao é constante ao longe do
macigo. A réde de percolagao o ser empregade serd aquela que
conduz &s méximas pressoes neutras.

d) - A andlise de estabilidade de um macigo é feita considerando.
se uma secgao média tipica deo talude, compreendida entre dois
plenos paralelos verticais, distantes entre si de uma unidade
de comprimento, planos éstes onde sao usualmente desprezades

E as tensoes mutuamente atuantes, A condigao de equilfbrio esté-

tico é obtida pelo raciocinio de que haverd ruptura quande as

férges solicitantes (ou a resultante de tédas as férgas situa-
~ das acima da superficie critica de ruptura - férgas-péso, for
¢as de percolagao, sobrecargas, etc;) igualarem ou excederem
as fdorgas resistentes (de cisalhamento). Dentro desta condigEo
estdtica é comum adotar o equilibrio dos momentos dessas for-
¢as. No caso de uma superfiéie de ruptura de forma circular os
momwentos sao tomados em relacdo ao centre do ¢irculo geratriz
da superficiec, >

3. Coeficientes de seguranca

]
£ " 0 conceito de coeficiente de seguranga contra o escorre-
! gamento de um talude é anélogo ao da estabilidade das construgoes,
i isto €, ¢ a relagao entre as férgas resistentes e as forges selici-
i tantes, ¢ " 5
} Na andlise de estabilidade de um talude as forgas resis—
£ tentes em jogo.sao as férgas devidas a coesao do material ao longo
b da superficie de ruptura e as férgas de atrito, decorrentes das for
¢as normais & referide superficie, Analiticamente a resultante des-

l’¥-




- 20 -
sas forgas seria expressa por:
=C+Ntgd

Pera ser vdlida esta expressao deveése considerar que &s
dues componentes se desenvolvem totalmente com a mesma deformagao .
Todevia nao hé no presente, possibilidede real de se separar  essas
parcelas de atrito e de coesao.

Considerando essas componentes podemos definir entao os
coeficientes de seguranga:

7 . = em relagao & coesdo
¢ - em relagdo ao atrito
7 - total

0 coeficiente 1, admite que se absorva primeiro téda o
disponibilidade des fdrgas de atrito: a seguir, o restante da férga_
solicitante é comparado com a forga resistente disponfvel pele coesao
Analogamente define-se o coeficiente 7y de seguranga em relagao &o
atrito,

Désses coeficientes de segurenga o tnico que & real é o
coeficiente de segurange totel 7 . 0s dois outros levam a indicagoes
inteiramente erroreas sempre que heje desproporgao entre as duas par
celas da forga resisiente,

4, Método sueco ou das fatias

Como resultado da andlise de intGmeros escorregamentos he
vidos em taludes ns Suécia, Fellenius propds o método de andlise, cg
nhecide pelo nome de método das lamelas (ou faties) ou sueco. Nesta
anélise a superficie de ruptura & considerade como sendo de forma cir
culer,

Consideremos um talude e uma superficie circular hipoté-
tica de rupture de centro 0. (fig. 20), Para analisar a estabilidade
do talude tem=se de pesquizar vdrios circulos hipotéticos até se de-
terminar o circulo critico de ruptura, ou seja, aquéle que oferece o
minimo coeficiente de seguranga,

0 macigo em movimento, delimitado pelo talude e pela su~-
perficie de ruptura, é dividido em uma série de lamelas cu fatias de
largures igueis & b o O n@mero de lamelas adobado é meramente uma
questao de precisac de cdlculo. Em geral ésse nimero é de ordem de
10 a 12 lemelas,

Consideremos uma das lamelas isoladas: o péso P dessa




lemela, de altura h, serd: b

TN

superficie de
ruptura

Fig.20

sendo & lamela de espessura unitéria no sentido normal & figura,e
Y o péso especifico natural do terreno.

A férga péso P pode ser decomposta em duas componentes:
ume delas N, radial e normal & superficie de ruptura,e a outra T,
tangencial & mesma superficie, 0 momento que tende a causar O escor
regamento do talude é o momento da resultante das forgas tangenci-
ais de cada lamela:

n
Ma=r.ZT
1

sendo r o brago de aluvanca(igual a0 raio do cfrculo de escorrega-
mento) .

As forgas resistentes sao dadas pela soma de duas par-—

n
celas: uma delas (c :E: bo) & representada pela resultante da coe-
1 ¢ n
sao ¢ do solo ao longo do arco de ruptura, de comprimento :S bo ,e
1

a outra 6 dada pela resultante das forgas de atrito em cada lamela
(N tg ). 0 momento das fdérgas resistentes seré pois:

n

n
M =rc z b +r 2 th_()

1 1
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0 coeficiente de segurange em relagéo & ruptura, pela su

perficié circular considerada, serd:

3 . 3 0
c B + 2 Nitg :
_i_ ) 1 (2.1)
LB | n
a b} T
1

Na prétice e dccompouigﬁo do pézo P nes componentes N e
T é procedide gréficemente, Para rapidez e sxmpl:cxdade do processo
gréfico toma-se, para representar a intensidede da forga -~ péso de
uma lemela, & altura da respective lemela, o que corresponde a traba
lhar na escala de forgas b ¥ , ou seja:

P oo BB L

by by
Desta forme, decompoe-se o segmento de comprimentc h ob-
tgmndo-se diretamente as componentes N e ne, escala das forgas. 0

cdlculo do coeficiente de seguranga ser& feito, entao, por:

c 2 b° 3 P
asnieeins A a0 . N g 9
by 1
74
n = (2.2)

T

- DM

Hé a possibilidade de se tragar indmeras superficies ci-
lindrices de rupture num talude, e a determinagao da superficie cri
tice atrevés da qual hé maior possibilidade de haver a ruptura (me=
nor coeficiente de segurangae) & feite por tentativas,

0 método das lamelas pode ser aplicado também para o ca-
so quando hé percolagao d'dgua pelo mecigo. Para levar em conte as
férgaes de percolagao basta se ter & réde de percolagao. Considere~
mos o ceso da figura 21, onde figuramos ume réde de percolagao e u-
me superficie hipotética de ruptura. Num ponto qualquer, 2 por exem &
plo, uma equipotencial corta & superficie de ruptura; nesse ponto a
carge piezométrica serd dada pela ordenada Ah, disténcia vertical
entre os pontos 1 e 2, A pressao neutra nesse ponto seré pois:

LI MR Ah
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N diagrama das pressges
neutras

Fig.21

Essa pressao neutra atua normelmente & superficie de cscorregamento,
de forma que podemos tragar o diagrama das pressoes neutras, ao lon-
go da superficie de ruptura, transportando as vérias distdncias 2 h,
normalmente & referida superficie (fig.21)., Esse diagrama permite
celcular a pressao neutra atuante em qualquer ponto 2o longo da su-
perficie de ruptura,

Consideremos (fig. 22) uma lemela de base b . A resul =
tante das pressoes neutras que atuam na base da lamela “é:

U= u.bo = \\h.)ga . bo

Se a anélise seguir o processo grafico esta férga neutra
deveréd ser tomada na escala das forgas b @
gokpr booAh e
by by °

Como a componente normal N do péso da lamela é uma for-
¢a total, temos que subtrair de N o valor da férge neutra no centro
da lamela em consideragao para que se tenha a férga efetiva normal
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Pera andlise da estebilidade do talude geral faz-se a so
metéria-das férges N ,0 coeficiente de seguranga em relagao ao es—
corregamento do talude, quando existem pressoes neutras no macigo,se
ré entao calculade por:

n
c 2 by 2 - b Ah s

1 + % (N'-b—y) tg¢ (2‘.3)
by 1

= M
=

A principal hipétese simplificadora de Fellenius no méto
do das lamelas ¢é considerar que &s forgas que atuam em ambas as fa-
ces laterdié verticais de uma lamela sao igmadis, compensando-se mu-—
tuamente & ponto de poderem ser desprezadas

5. Método de Culmenn

0 método de Culmann baseia-se na hipétese de que o es-

|
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corregamentoc de um talude se dé ao longo de uma superficie plana de
ruptura (fig. 23). Sejo ! = BD o comprimento da superf1c1e de ruptu-
re definida pelo éngulo & e s = ¢ +v-tg a equagao de resisténcia do
solo que constitui o macigo. As forgas em jégo sao:.o péso P da cunha
de escorregamento, a forga F (com oblxqu1dade ¢ em relagao ao planode
ruptura) e e férga C resultante da coesao ao longo do referido plamo.
Para que haja equilibrio da cunhe deve-se ter o poligono de forgas da
figura 22, As forgas P e C sao calculadas por:

_'yﬂpsﬂ_(_)_

sen i

%

P

¢=cl

Por outro ladeo, do tridngulo de fdérgas, poedemos escre-
ver: ?

C P
sen (6 - 0) sen(90+0)

s
ST
Superf.de e
ruptura
F 90-8
904 B
6
P

Fig.23

Substituindo neste equagao os valores de P e C conheci
dos tem-se:

sen(6 - 4) sen(i-6)
sen i cos @

L
vy H

%
T2

A expressao c¢/y H dé-se _o nome de nimero de estabilida-
_de, que é um nlmero puro. Na expressao acima 7, ¢ e 0 sao constan -
tes para um mesmo macigo; o dngulo @ de 1nc11nngao do plano de ruptu
ra dependerd, para ésse talude, de Il e de i. Para se obter a superfi
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cie critica de escorregamento (plano definido por um dngulo 8;) bas-
ta derivar em relagéo ao dngulo 6 a expressao que dé o nimero de es—
tabilidade, e anular e derivada. Essa operagao conduz &s  seguintes
expressoes:

o, = 2 (i+0)

(Tg_) . 1-cos (i-¢)
7. H ° 4 sen i cos 0
c

Para se verificar se um talude é estdvel pelo método de
Culmenn baste calcular, para o plano critico de escorregamento, o ni
mero de estabilidade pela expressao:

1 - cosii-Q‘ e K
4 sen i cos

Calcula-se entdao qual a coesdao necessdria ¢, para que o
talude seja estével: ’ .

©c=K”H

e compara-se ésse valor com a coesao disponfvel ¢ (obtida pelos en—
saios de laboratério, cujos resultados sao traduzidos pela equagao
8 =c¢ +7tg ¢ ). Pode-se calcular assim o coeficiente de seguranga em
relagao & coesao: :

o o

A hipétese da ruptura plana s6 é vdlida para o caso de
taludes muito ingremes (i préximo de 90°); para taludes suaves & hi-
pétese de que & ruptura se dé ao longo de uma superficie plana con-
duz a resultados pouco satisfatérios e contra & seguranga.
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CAPITULO III

BARRAGENS DE TERRA

1. Tipos fundamentais de barragens -

Barragens sao estruturas constrifdas em vales, transver-
salmente aos leitos de rios, com a fina11dade de proporcionar um re-
presemento de &dgua.

0s tipos fundamentais de barragens sao:
- barragem. de gravidede '
- barragem de gravidade aliviada
- barragem em arco
- barragens de terra e de enrocamento

A escolha do tipo de barragem mais adequado para um' de-
terminado sitio depende, entre outros fatores, essencialmente da na-
tureza geotécnica local. i

As barragens do tipo de gravidade sao as mais entigas u-
tilizedas pelo homem e eram construidas antigamente de alvenarie,ten
do evoluido modernamente pars concrete simples e ciclépico. 0 dimen-
sionamento estdtico de uma barragem de gravidade (f1g. 24) & procedi
do analisando-se a intensidade e o ponto de aplxcagao, em vérias sed

goes horizontais Aj-4;, da resultaente R} do péso Py do macigo da baﬁ

ragem acima do plano e do empuxo hidrostdtico H; da dgua situada a-
cime do nivel Aj-Aj. Para que nao haja tensGes de tragdo na secgao
analisada a resultante Ry deve estar aplicada dentro_do nicleo cen-
tral de secgao. Procura-se evitar as tensoes de traqao, pois elas o-
correrao junto ao paramento de montante dea barragem. Dessas tensoes
de tragao podem advir fissuras nepse paramento v1ndo a prejudicar o
comportamento da barragem,

A outra condigao de estabilidede de uma barragem de gra-
vidade é de nao haver deslizamento do bleco em relagao & fundegao.Es
ta condigao & traduzida analiticamente pela expressao (fig. 24§

6 <9

isto &, a obliquidade & da resultante R aplicada pela barragem &o
terreno de fundagao deve ser menor do _Que um angulo de atrito admi-
tido entre o concreto e a rocha de apdéio. Em outras palavras devere-
mos ter:
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A grosso modo o dngulo de atrito § comumente usado, si-
tua-se entre 300 ¢ 40°,

A barragem de gravidade, com o progresso da técnica cons
trutiva e em face ao grande volume de materiais necessérios & sue
construgao, vem sendo paulatinamente substitufda por barragens de
gravidade aliviada., Estas barragens constam essencialmente de lages
armadas planas que se apoiam em contrafortes (fig. 25), As funda-
¢Oes déstes contrafortes dependem de natureza e qualidade da ‘rocha
de apdio. Elas poderao ser constitufdas por uma lage contfnua, for-
mando um radier, ou ainda por blocos isolados se a rocha fér de boa
qualidade., As vantagens da barragem de gravidade aliviada sao de
diminuir o consumo de materiais e de aplicar menores tensoes na ro-
cha de fundagao,

As barragens em arco sao empregadas em vales apertados,
e quando a qualidede da rocha regional & boa, tanto ro fundo do va-
le como também nas ombreiras. A relagao entre o comprimento da cris
ta da barragem (fig. 26) e a altura da mesma, para se ter condi-
goes ideais para a construgao de uma barragem em arco, é dada como:

ke M K &

o e e

fun
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Fig. 25

Todavia, em algumas das modernas e arrojadas barragens
em arco, européias, tal relagao j& foi estendida para 16 e além dis
80, j& tém sido aceitos apoios em materiais rochosos fracos, isto
é, de baixo médulo de elasticidades

A forma em arco para a barragem é a forma ideal pois
trabalha assim sdmente & compressao, tirando partido da propriedade
fundamental do concreto simples, Para se obter a melhor forma do ar
€0 sugere-se ensaiar em modélo, uma membrana de borracha presa a u-
me superficie que tem a forma da secgao transversal do vale, Coloca
se mercirio do lado que serie Jjusante da barragem e obtém-se pela
distensao da membrana um estado de tragao pura. Invertendo-se & so-
licitagao, como seria o caso do protétipo, tem-se apenas - compres—~
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sao, A superficie formada pela membrana tem dupla curvatura, formando
uma abébada, A barragem do Cabril, em Portugal, em forma de abébada
¢ famosa por sua “arrojada concepgao e espetacular esbelteza: — lar-
gura da crista 2 m; largura da base 13 m e altura 100 m.

Quando os vales s&o largos podem ser empregadas barra-
gens mistas, constituidas por arcos apoiadas em contrafortes,

As barragens constituidas por materiais granulares po-
dem ter secgoes inteiramente homogéneas ou secgoes mistas ou  zona-
das. As barragens homogéneas (fig.27) sao constitufdas sdmente por
terra compactada ou sdmente pedra, estas denominadas de enrocamento.
As barragens mistas ou zonadas (fig. 28) sao constituidas, geralmen-
te, por um nicleo de terra compactada arrimado entre macigos de pe~
dra fenrocamento). ;

NA § [

$ecg§o 'in'omogenea de

terra: compactada
%

Filtro

Enrocamento
Areia

F%g. 28

As barragens de enrocamento exigem uma cortina de imper-
meabilizagdo, por exemplo o nécleo argiloso apresentado na figura
28, Sao usadas.ainda, com menor frequéncia, lages de concreto e cor-
tinas formadas por pranchas mahho e fémea de madeira, por chapas me
tdlicas, ou ainda por materiais betuminosos. A impermeabilizaggo ob-
tida por lages de concreto é precdria em virtude da frequéncie com
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que aperecem trincas. Para contornar éste inconveniente promove-se a
colocagao de juntas de chapas de cobre articulades entre as placas de

concreto. Sugere-se modernamente o emprégo de membrana de pléstico
sintético apropriado.

2. Escolhe do local e do tipo de barragem

A escolha do local para implantagao de uma barragem de
pende das seguintes consideragoes:

- fatores hidréulicos (armazenamento, navegagdo, etc.)
- fatores hidroelétricos (poténcia a obter)
— fatores politico-econdmicos,

Na escolha do local deve-se ter em consideragao que o cus
to da estruture da barragem em s & de apenas 30 a 40% do custo total
do empreendimento,

A escolha do tipo de barragem depende essencialmente dos
seguintes fatores: :

a) - topografia do local

b) - condigoes geotécnicas, geolégicas e hidrolégicas locais
¢) - materiais de construgdo disponfveis na regido

d) - problemas construtivos e econdmicos.

A topografia do local fornece indicagoes preliminares que
influem na escolha do tipo de barragem.Se o vale & apertado revela que
as éguas do rio nao erodiram as margens significando a existéncia de
rocha de boa qualidade; se o vale é muito aberto e plano é de se es-
perar depbsitos de aluvices e rocha branda de mé qualidade e fécilmen
te erodivel pelo rio.

0s fatores geotécnicos e geolégicos impoem condigoes quenm
s2o decisivas na escolha do tipo de barragem. Assim & que, o emprégo
de barragem em arco exige rochas de apdio com excelentes qualidades
mecdnicas e estanques, uma vez que o caminho de percolagao d'dgua a-
través da fundagao dessas barragens é curtissimo (ou seja,nessas bar~-
ragens o gradiente hidrdulico & grande).AﬁSharragens de concreto. ten
dem ainda a aplicar na rocha de apéio pressoes de grandeza muito maior
que aquelas aplicadas por barragens de terra.Bn face aos caminhos de
percolagio(fig.27)d'6gua através das fundagoes des barragens de terra
estas podem apoiar-se mesmo em solos permeéveis, porquanto os gradien
tes hidréulicos e as perdas d'dgua resultantes sao muito menores.

A escolha do tipo de barragem estd também condicionada &
existéncia do local de materiais de construg&o (pedreiras de material
adequado e areia) e & acessibilidade do local para entrege do cimento
no caso de barragem de concreto. Jé as barragens de terra podem ser
construidas de qualquer tipo de solo e podem ainde ser apoiadas em
solos de qualquer natureza, Relativamente 3 existéncia de materiais
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de construgao (para as obras correlates: vertedouro, usina de férga,
etc., e areia adequada para filtros) nos locais apropriados para
barragens de terra, em certos casos, éles sao encontrados com certa
dificuldade em face as condigoes geolégicas que frequentemente sao
maduras nesses locais. . .

As barragens de terra encontram—-se em franca evolugao em
 vista do constante desenvolvimento das maquindérias de terraplenageme
da técnica de sue construgao., A prova disso & que dentre todos os ti
pos de barragens, encontram-se entre as maiores as de terra ( Barra—
gem de Oroville, com 210 m de altura). Outrossim, o nimero de barra-
gens de terra tende a aumentar uma vez que frequentemente os vales a
pertados, com rocha de boa qualidade e apropriados para barragens de
concreto (arco ou gravidade) jé foram inicialmente aproveitades, res
tando apenas os locais cujas condigoes de apdio sao mais desfavord -
veis e onde é vidvel apenas a implantagao de barragens de terra.

Fagamos uma ligeira comparagao entre os custos das  bar
ragens de terra e de gravidade: as dreas das secgoes tranversa%s des
sas barragens sao a grosso modo, respectivamente, iguais a 3 H%, e
0,35 H2, A relagao entre .essas dreas & de 1:8,5. Como o metro cibi-
co'de terra compactada custa aproximadamente Ccr$ 300,00, para uma
barragem de gravidade ter o mesmo custo o concreto deveria custar
8,5 Cr$ 300,00 - Cr§ 2,550,00, Todavia o custo do concreto, atualmen
te (1962) & da ordem de Cr$ 5.000,00 por metro clibicos Conclui-se as
sim que, salvo outras razoes, a barragem de gravidade nao pode com-
petir economicamente com a barragem de terra.

Entre os problemas construtivos que interferem na esco-
lha do tipo de barragem situa-se o problema do desvio tempordrio das
éguas do rio durante o periodo de construggo da barragem., Entre os
fatores de projeto que mais influem, situam-se os problemas hidrolé-
gicos-hidréulicos das obras acessérias (desvio, tomade d'dgue, des -
carge de ‘'fundo, sangradouro).

3, Investigagdo da rocha de fundagao

As investigag3es da rocha de fundugio para qualquer ti-
po de barragem implicam em:

- reconhecimento geolégico local

- determinagao do médulo de - elasticidade da rocha

- verificag¢@o da estanqueidade da rocha
; Podemos tomar como axioma que o local previsto para uma
barragem geralmente apresenta peculiaridades geolégicas, uma  vez
que o leito de um rio é o produto do desenvolvimento da erosso de

materiais meis fracos e desagregdveis, escolhendo o rio diregoes de
xistosidades, de diaclases ou de falhas (fig. 29).
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A determinagao do médulo de elasticidade da rocha é im-
portante no caso de barragens em arco, uma vez que estas estruturas
sao hiperestdticas, Uma rocha sa, considerada de boa qualidade, a-
sresenta um médulo de elasticidade da ordem de E = 500,000 kg/cm2

para comparagdo, o concreto tem E = 210,000 kg/cm2), Aquéle
pode variar'de 200,000 kg/cm2 para rochas de graos grossos a
1,000,000 kg/cm? para roches de grdos finos. Em Portugal j& foram a-

poiadas barragens abéboda em xistos, cujo médulo de elasticidade exra
igual a 30,000 kg/cm?, | TN
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Fig. 29

A determinagao do médulo de elasticidade das rochas po-
de ser feito sébre testemunhos da rocha, obtidos por meio de sonda-
gens rotativas, ensaiando os corpos de prova em pompressao simples,
Tedavia, os resultados obtidos ‘desta forma s80 muito elevados quan-
do comparades com o médulo de elasticidade real do macigo; essa dis-—
crepéncia é devida ao fato de que nas. sondagens rotativas os testemu
nhos de rocha que sao extraidos representam apenas as partes da ro-
cha de melhor qualidade, nao sendo levadas em conta as fendas e as
regices mais decompostas da mesma. A.qualidade de rocha geralmente é
traduzida por um nfimero denominado porcentagem de recuperagao do tes

temunho, que é a relagao entre o comprimentoc do testemunho recupera—
do e o comprimento da perfuragao,

0 ensaio para determinagio do médulo de elasticidade que
conduz a resultados mais reeis & o ensaio "in situ" executado em pe-
quenos tineis escavados na rocha, As tensOes no interior désses ti-
neis sao aplicadas por bombeamento de 4gua ou por meio de placas

valor.
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carregadas com macecos hidrdulicos; as deformagoes resultantes sac me-
didas por extensdmetros sensiveis, Tem-se verificado que o médule de
elasticidade determinado por ensaios "in situ" & as vézes igual & 1/10
daquele determinado pela compressao de corpos de prova no laboratério.

Para melhorar as qualidades de um macigo de rocha, ou se~
ja, aumentar o seu médulo de elasticidade, & necessério que as suas
fendas e diaclases sejem obturadas, Essa consolidagao da rocha & con-
seguida procedendo-se a injegao, sob pressaoc; de calda de cimento em
furos de pequeno didmetro praticados na rocha, -

" A fim de se determinar qual o grau de estanqueidade da
rocha sao realizados ensaios de injegao d'dgua sob pressac nos furos
das sondagens rotatives., Na figura 30 estd esquematizada a forma co-
mo sao feitos os ensaios de per—

da d'fgua. A fgua é injetada com. ,5““°§§5§Zmetro
o auxilio de uma bomba medindo- o Bomba

se o pressac p no mandmetro, e o
volume d'dgua V, que se infil-
tra durante um intervalo de tem-
po At através das fendes e dia-
clages da rocha, é lido num hi-
drdmetro. 0 trecho / do furo que
é ensaiado & limitado superior-
mente por um tampao de vedagao,0
coeficiente de perde d'égua é de
finido por:

retérno para

regulagenm

e Vo
At, e oPp

.

cujas unidades normalmente saos

litros
min x m x atm
H Fig. 30

A injecgo de calda de cimento ne rocha de fundagao de u-~
ma barragem tem, além de promover a eon-olidaggo do macigo conforme
vimos acima, tembém & finalidade de diminuir as perdas d'4gua pela
infiltragao através de rocha (fungao de impermeabilizagao).

Sugerem-se ‘08 seguintes critérios para as pressces dos
ensaios de perda d'égua num furo de sondagem:

a) um primeiro ensaio com pressao igual & carge prevista do reserva-
tério (p = H 7;, sendo H & altura d'dgua no reservatério).

b) um segundo ensaio com pressao-igual a 2 vézes a carga do reservaté-
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¢) eventualmente, um terceiro emsaio com pressao bem superior & carga
prevista do reservatério, ou voltando & pressao do primeiro en-
saio.

Se o valor do coeficiente de perda d'dgua aumenta com o
acréscimo das pressoes de ensaio (de o para b ) significa que as fen
das da'rocha estao se abrindo por efeito das pressoes aplicadas. Nes-
tes casos dzspensa-se o ensaio com a terceira pressao mais elevada,Se
o valor de C fér grande e nao sofre alteragdes quando se passa de uma
pressao de ensaio para outra, recomenda—se aumentar a pressao do en-
saio até se verificar quando héd um aumento de C, ou seja, quando se
- inicia a abertura das fendas (para orientar as pressoes méximas a
admitir na 1n3egao de 1mpermeab111zacao)

Em face aos resultados_obtidos nos ensaios-de perda d'd-
gua ‘e das porcentagens de recuperagao dos testemunhos de rocha é fei-
to o programa de 1n3e§Pes de cimento para 1mpermeab111zagao da funda-
gao de uma barragem. I recomenddvel que as pressoes de injegao de ci-
mente sejam as mais elevadas possiveis, porém , ésse valor deve ser
limitado ao valor da pressao do ensaio de perda d'dgua que promove a
abertura das fendas (1tem < acima). Considerando-se que o fator que
muito encarece a 1n3egao de cimento & a ;execugao dos furos para in
jegao, a dxmxnuxgao do nfimero de_furos fica condicionada pois ao u-
so de_elevadas pressoes ne injegao da calda de cimento, Todavia, as
pressoes usadas nao devem danificar o roche.

Para barragens de concreto Lujeon recomenda injegoes de
1mpermeabllxzagao de rocha de fundagao desde que o coeficiente de per
da d'dgua seja superior a 0, 1l min.m.atm., sob pressao de ensaic de
10 atm,

Como no caso de barragens de terra os caminhos de perco—
lagao sao bem maiores do que nos outros tipos de barragens, o crité-
rio de Lujeon nao deve ser estendido para elas. Os critérios de in-
Jegao de 1mpermeab111zaguo serao portnnto mais brando para as bar-
ragens de terra, todevia, éles estao ainda em estudo e discussao.

4. Barragens de terra

Anelisando os casos de ruptura e decosportamento indese-
jado de cérca de 200 barragens de terra, lMiddlebrooks chegou as se-
guintes causas de ruptura:

- ruptura por extrava:amento 30%

- ruptura por percolagao e rupturas hidrdulicas 25§
- escorregamento 15%

-~ vazamento de galerias e condutos 13

- falta de protegao dos taludes 5%




RN (e

- causas diversas e desconhecidas 12%

A causa de ruptura por extravasamento (passagem d'égua
por cime da crista da barragem) é estranhe & Mecénica dos Solos,sen-
- do um problema de hidrologie e hidréulice referente & avaliagao da
enchente méxima previsivel e ao dimensionamento do vertedouro para o
caso da ocorréncia de wma enchente catastréfica., E comum o dimensio-
namento dos vertedouros de barragens de terra para a enchente méxima
de perfodo de recorréncia de 1véz em 1,000 anos. 0 extravasamento de
uma barragem de terra é quase sempre catastréfico e deve ser evitado
de qualquer forma. ?§
4 soleira do vertedouro de uma barragem encontra-se &
cota do nivel d'dgua normal do reservatério; para se ter um aumento
de vezao do vertedouro considera-se sempre uma carga sdbre o mesmo,
estabelecendo-se ent&o um nivel d'édgua méximo "maximorum", Para se-
guranga contra o extravasemento da baerragem a crista de mesma situa-
Se sempre em cota superior a é&sse nfvel, A distdncia entre -essas co
tas é denominada revanche (fige 31)

REVANGHE
N. A.MAX.MAX.

N: A.NORMAL
—

Fig.31--

No célculo da revanche leva-se em conta ainda, por méie
de férmulas empiricas, a altura das ondas que se formam no reserva-
tério em fungao da velocidade do vento.

A revanche é fungao da velocidade e duragao do vento e
do méximo comprimento do reservatério em linha normal mo eixo da bar
ragen (fig. 32),

As caumes de ruptura de barragens de terra, e que ' sao
ligadas & Mecéni¢a dos Solos, sao aquelas de percolagao d'4gua pelo
corpo da barragem e pelae sua fundagao, e de escorregamentos de talu-
des. Estas causas sao rupturas estruturais prépriamente ditas, e tém
os seguintes motives:

a) Aumente das temsoes cisalhantes que ocorre durante

ok E OB N M K OB E X Y X
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Reservatgrio

Eixo da barragem

Fig. 32

o periodo construtivo quando sao acrescidas as pressoes devidas ao
péso préprio do macigo. Hi também aumento das tensoes cisalhantes,
que pode causar a ruptura do talude de montante, durante o esva-
~iemento répido do reservatério, Néste caso hd o alivio do empuxe
d'dgue sébre o talude de montante e ainda a aplicagao do péso to-
tal do svulo, cumentando as tensoes cisalhantes.

Diminuigao gradative da resisténcia do solo causada pelo  incha-
mento e pela saturagao do solo compactado, A compactagao do solo &
feita com & umidade préxime & umidade 6tima (e que é préxima ao 1i
mite pléstico do solo), de forma que estando o solo em contato com
e dgua, éle tende a absorver dgua, inchando e diminuindo a sua re-
sisténcia, conforme as envoltérias de resisténcia mostrades na fi.
gura 33, Para ume mcsma pressao normal hé ume diminuigao 47 de re-
sisténcia ao cisalhamento quando se passa da cnvoltéric 4 para B
(rig. 33)--

Ensaios adensados ripidos

Envoltéria A para material
compactado (G < 100%)

,’ Envoltéria B para material
! compactado e "saturado"

0 O Const.
Fig. 33

c) Liquefagao. Em um grande macigo de areia fine, f6fa e saturada ,
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quando submetido a esforgos dindmicos (répidos), as tensbes efeti-
vas podem cair a zero, isto &, a areia se liquefaz por motivo das
pressoes neutras que se criam no macigo. A liquefagao das areias &
evitada fazendo-se o atérro com um indice de vazios menor do que
o indice de vazios critico (Ecrit é o indice de vazios para [
quel nao hé variag¢ao de volume quando o solo & cisalhado),

d) Erosao tubular ou ruptura hidréulica ("piping").E* o carregamen—
to das particulas de solo, da fundagao ou do corpo da barragem,pe-
las férgas de percolagao d'dgus, A andlise da eventualidade da o-
corréncia de "piping" & feita através das rédes de percolagao: de-
vem ser evitados altos gradientes hidréulicos de safda e ainda con

troladas & diregao e a magnitude das forgas de percolagao.Por “e-

xemplo, no caso da fig.34, nao se deve permitir a safidad'dgua pelo
talude de jusante da barragem., Sempre que isto ocorre, e dependen-
do do gradiente de saida, hé erosao do talude podendeo vir a  cau-
sar a ruptura do mesmo, Para controlar e orientar favoravelmente a
percolagao d'dgua no macigo sao incorporados sistemas drenantes N
constitufdos por colchoes de material permedvel cuja granulometria
deve obedecer aos critérios de material para filtros. Esses fil-
tros sao construidos geralmente ao pé do talude de jusante e sao

horizontais ou verticais situando-se entre o eixo da barragem e o
pé do talude de jusante (fig. 35), 0 filtro horizontal & mais fé-
cil de ser executado, porém consome maior quantidade de material ;
tem espessura da ordem de 1,5 a 2,0 m, Os filtros verticais sao me
nos espessos (de ordem de 80 cm) e sao construidos em trincheiras
escavadas no macigo comparctado; éstes filtros necessitam tubula
goes que ligam o filtro até o pé do talude de jusante e que tém a
finalidede de drenar a dgua coletada por éle,

0 filtro vertical apresenta a vantagem de interceptar t&
da a dgue em movimento de forma que o macigo a jusante do filtro nao
¢ saturado,’sendo assim mais estével, Porém, quando hé percolagao pe-
la fundagao da barragem & mais indicado o filtro horizontal. Im cer-
tos casos (barragem de Trés Marias, por exemplo) sao incorporados fil
tros horizontal e vertical, simultaneamente, ao maci¢o de ‘terra com—
pactada,

A erosao tubular & um fendmeno gradativo com o tempo: a
erosao diminui o caminho de percolagao resultando um aumento paula-
tino do gradiente hidréulico; em consequéncia aumentam as forgas de
percolagao ( f = iya) e a erosao se acelera ainda mais. A erosao tubu
lar é caracterizada pelo aumento gradual da vazao e pelo carreamento
de particulas pela dgua (dando ‘uma turvagao na égua).

. A protegEo contira o "piping" através do terreno de fun-
dagao, para qualquer tipo de barragem, é obtida pelas seguintes for-
mas:

a) Colocando-se filtros invertidos de protegEo a0 longo do pé do talu
de de jusante da barragem.Esses filtros sao constitufdos por cama-
das de solos com granulometrie aumentando de baixo para cima,Entre o
terreno de fundagao e a primeira camada do filtro e entre cada cama-
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da de filtro em contate devem ser obedecidos os critérios jé estu
dos (Capftulo VII),

Fig. 34

Fig. 35

"Com & construgao de um cortina de vedagao ("cut~off") através
do macigo permédvel (fig.36). As cortinas de vedagao aumentam o
-caminho ou as perdas de carga de percolagEo df4gua, decorrendodai
menores gradientes hidrdulic¢os de safda ao pé da barragem.

Pela construgao de pogos filtrantes (fig.36): sao pogos (furos de
4 a 8" de diémetro) preenchidos com material muito permedvel. Os
pogos filtrantes eliminam as sub-pressoes e os gradientes de saf-
da na zona de jusante da barragem.

0 "piping" pode ocorrer com maior facilidade ao longo
de descontinuidades tais como a superficie de contato de uma galeria
que atravessa um macigo de terra, transversalmente, Essa superficie
pode tornar—se wa caminho de percolagao preferencial d'dgua. Lane,em
1932, pela ohservagao de intmeras barragens, estabeleceu um coefi-
ciente n, dado pela relagao (fig.37):

LZ nh

para que nao haja percolagao violenta ao longo de uma superficie de
descontinuidade, 0 valor de L ne expressao de Lane, conhecido por
caminho de percolagao é igual a soma dos caminhos verticais V e do
tergo dos caminhos horizontais H, isto é:
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.0 valor do coeficiente n, de acordo com os estudos de
Lane, € fungac do tipo de solo da fundagao da barragem:

solo n
silte e areia fina : 8,5a 7
areia grossa e média 6 e 5
pedregulho fino e graddo 4 a3 K
argila mole a média 3 . &8
argila rija a dura 1,8 a 1,5

Para aumentar o caminho de percolﬁgao ao longo de um
conduto que atravessa uma barragem de terra sao construfdas chica-
nas (fig.38).

CHICANAS

LINHA DE PERCOLAGAO

* TUBULAGAO

Fig, 38

Em casos especiais (fig. 387) poderao ser criadas quan-
tas cortinas de vedagao forem necessérias,

5. Estabilidade dos taludes das barragens de terra

A estabilidade dos taludes de uma barregem de terra &
analisada nas seguintes fases:

a) - perfode construtivo

b) - periodo de funcionamento da barragem.

As barragens de terra sao construidas langando-se cama-
das de solo com umidade préxima da umidade étima do ensaio de Proctor e
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compactadas até se alcangar um valor préximo ao da densidade aparen
te sZca méxima do referido emnssio., O grau de saturagao de um  solo
quendo compactado nessas condigoes é préximo de 85%, Uma camada com-—
pactada recebe, durante a construgao de barragem, novas pressoes das
camadas sobrejacentes, que provocam a diminuigao do seu indice de
vazios, com consequente aumento do grau de nuturagio. Criom-se assim,
no macigo compactado, preassoes neutras cuja grandeza & fungao da com
pressibilidade do soloj do grau de saturagio; da permeabilidade e
das possibilidades de drenagem no macigo.

A grandeza das pressdes neutras dependeréd das especifi-
cagoes de compactagao do macigo de terra. Se a compactagao do  solo
for realizada com ume umidade inferior & 6tima (£ig.39) o grau de sa
turagao serd menor do que no caso do:solo;compactado com umidede a-
cima da 6tima, Logo, as pressoes neutras u crescem com 0 grau de sa-
turagao, diminuindo & seguranga dos taludes.

ot
, Fig. 39

Conforme a figura 40, ao longo de uma superficie de es-
corregamento, & pressao neutra proveniente das sobrecargas que vao
sendo aplicadas no periodo construtive, é tanto maior quanto maior
for o acréacimo de pressao O p.

A - Perfodo construtivo

Durante o perfodo de comstrugao a anélise da estabilida
de dos taludes de uma barragem de terra pode ser feita por qualquef—
dos seguintes caminhos:

- utilizando a enyoltéria de resisténcia de Mohr-Coulomb de ensaios
répidos e pressoes totais do macigo; em um elemento de solo (figadl
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a pressao total aplicadae ao mesmo € ¢ =2 Yy ¢ admite-se que
quaisquer que sejam as pressoes neutras que se originam nos en~
saios itri-axiais répidos, elas serao iguais as pressoes neutras que
aparecen no elemento de solo considerado no corpo da barragem., Lo-
go, nesta andlise nao interessa conhecer a pressao neutra u pois &
mesma jé estd sendo levada em conta na envoltéria dos ensaios répi-
dos deda por:

s =c¢ +7 tg 0,

Fig., 40

Fig. 41
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utilizando e envoltéria de ensaios lentos (drenados) e & estimati-
va das pressoes neutras que surgirao no macigo na fase final = -da
sua construgao; esta estimativa das pressoes neutras do macigo é
a grande incégnita, 'sendo que, atualmente, baseia-se nos resulta-
dos de medides de protétipos e em algumas teorias que utilizem ‘os
resultados de medigOes de pressoes neutras em ensaios de laboraté-
rio (Skempton) As medidas das pressces neutras nos macigos em

construgao vém sendo realizadas hé muitos anos, destacando-se aqué’

las do Bureau of Reclamation, dos Estados Unidos, Na figura 42 a-
presentamos as curves de igual pressao neutra no corpo da barragem
de Vallecito, conforme medidas obtidas por p1ezometros especiais.E
comum dar &s pressoes neutras em porcentagem da pressao total apli
cada pelo atérro sobrejacente (por . exemplo, u = 20%G ). Todavie,
08 resultados dessas medidas - dependem essencxalmente do tipo de
piezdmetro empregado e para procurar eliminar éste ponto de divide
atualmente, nume mesma barragem, ¢ recomendado_instalar vdrios ti-
pos de piezdmetros para comprovagao e comparagao das medidas indi-
viduais (por exemplo, na barragem de Trés Marias, no Rio Sao Fran
cisco, foram instalados 5 tipos diferentes de piezdmetros). Para se
analisar, pois, a estabilidade do talude de uma barragem, as pres-
soes neutras no periodo final de construgao sao tomadas por compa-—
rngao com as pressoes‘neutras medidas em outras barragens andlogas
jé construidas,

— Periodo de funcionamento.

- talude de jusante: analisa-se a estabilidade do talude de uma
barragem em funcionamento considerando-se a réde de percolagao,
no caso do reservatfério encontrar-se com o méximo nivel d'dgua.
Néste caso a andlise é feita com a envoltéria de ensaios reali-
zados sébre .corpos de _prova saturados para a parte de montente,
onde ocorre & percolagao d'dgua e com a envoltéria de ensaios
sébre corpos de prova ndo saturedos(fig. 43) pare a regiao de
jusante nao alcangada pela percolagao d'dgua.

- talude de montante:- analisa-se a estabilidade do talude de mon~-
tante da barragem de terra para o caso do esvaziamento instenté-—
neo do reservatério, isto &, para o abaixamento répido do nivel
d'dgua, Estabelece-se néste caso ume nove réde de percolagéo no
macigo de terra, conforme é exemplificado nae figura 44. A envol-
téria de resisténcia a ser utilizada é pois aquela de ensaios
saturados.
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Esta condig¢ao de estabilidade do talude de montante & a
mais critica possivell e assim resulta quase sempre um talude de
montente com inclinag¢ao mais branda do que & de jusante,

Apés o "rebaixemento instanténeo" se a ruptura fésse ré
pida a envoltéria a ser empregade seria aquela obtida. através de
ensaios adensado-rdpidos saturados; se por outro lado a ruptura
fosse lenta a envoltéria seria a de ensaios lentos saturados, Efe-
tivamente ocorre que o comportamento real do macigo estaria situa—
do entre éstes dois casos, sendo que o coeficiente de Seguranga ob
tido para a ruptura répida é menor (mais pessimista) do que o real.
Déste modo ao se efetuar uma anflise de estabilidade. para o caso
de "rebaixamento instanténeo", considerando a hipétese de ruptura
répidae poderemos aceitar um coeficiente dé segurange préximo de um
pois estaremos a favor da Seguranga,

6 - Prote¢ao dos taludes

0s taludes das barregens de terra compactada devem sem-
pre ser protegidos eficientemente contra a erosao superficial.

0 talude de Jusante, que possue quase sempre pequenos
patamares ("bermas"),é protegido normalmente por grama rude e den-
sa e por valetes revestidas para escoamento rédpido das dguas plu-
viais. Estas valetas situam-se -sébre as bermas (fig.45) dispostes
a disténcias verticais nao superiores a 10m,

0 talude de montante & protegido contra o efeito erosi-
vo das ondas que se formam no reservatério por meio de um empedra-
mento (“rip—rap"). Esse empedramento nao deverd se apoiar direta—
mente sébre o atérro compactado, (fig.46), devendo-se intercalar en
tre ambos camades de material de transigao (filtro), 0 didmetro da
pedra do rip-rap é fungeo da velocidede da onda e da inclinagao do
talude de montante, Geralmente seu didmetro estd compreendido en=-
tre 30 e 80 cm., A protegao do talude de montante deve ser feita em
téda a extensao, desde & crista da barragem até, no minimo, 5m a-
baixe da cote do nivel d'dgua minimo do reservatério,

—t

Fig.45
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CAPITULO IV
'BMPUX0S DE TERRA, MUROS DE ARRIMO

1. Muros de arrimo
S e )

Muros de arrimo sao estruturas projetadas para suportar pres
saes laterais decorrentes de macigos de terra e de dgua ou de ambos,

Na figura 47 estao indicados alguns dos esforgos a serem
considerados nos muros de arrimo, bem como a nomenclatura usualmente
empregada no seu estudo.

Sobrecargas

Superficie do
terrapleno

Muro de

arrimo Terrapleno

Péso proprio do ;oL \ Empuxo
muro oo

Reagao do terreno
de  fundagio

Fig.47

A resultante das pressoes laterais do terrapleno sébre o
tardoz do muro de arrimo é denominada empuxo.

0s muros de arrimo podem ser construidos de alvenaria (pedra
ou tijolos), concreto, madeira e ago, sendo que aos dois dltimos casos
dé-se a designagao particular de muros de estacas-pranchas.

Segundo a forma de sua secgao transversal, os muros poden
ser dos seguintes tipos (fig.48):

a) - muros de gravidade: geralmente de forma trapezoidal e construidos
de alvenaria de pedra ou concreto ciclépico. 0 efquilibrio estdti-
co é provido pelo péso préprio do muro.




i B0

b) - muros de grevidade aliviedos: pare reduzir o consumo de materiesis
procura-se alivier a secg¢ao de um muro de gravidade, sendo intro-
duzidas, geralmente, algume ferragem e uma sapata na base do mes
mo.

c) - muros de flexao: as paredes e a sapata do muro sao delgadas e de
concreto armedo,

d) - muros de contraforte: sao muros de flexdo dotados de gigentes-es~
pagados.

e) - muros de estacas-pranchas: compostos por ume sucessao de estacas
de ago, madeira ou mesmo de concreto§ com perfis que permitem o-

engate longitudinal dos_elementos contiguas (ex,macho e fémeal.
Em face da delgada secgao da cortine geralmente ésses muros sao
atirentados,

( ancoragem
tirnte

cortina de estaca~
prancha

<{

(e)

Fig.48
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2, Dmpuxos em repouso, ativo e passivo

Pela experimentagao em modelos, Terzaghi observou que as

 intensidades das pressoes laterais sdbre um anteparo veriavem em fun

.50 das translagoes dadas ao mesmo: - & medida que o anteparo era eo-

fastado do terraplenmo de areia as pressoes diminuiam gradativamente

até um valor minimo e, se o anteparo era deslocado contre o macigoas
pressaes aumentavem até um valor méximo. 0 gréfico da figura 49 a-
presenta, qualitativamente, e variagao da resultante empuxo) dessas’
pressoes laterais -sébre o anteparo, 0 valor minimo do empuxo é deno

‘minado empuxo ativo (§A) e o“seu valor méxime de empuxo Bassivo(EP).

A resultante da pressao lateral quando o anteparo nao sofreu nenhum
movimento é denominada empuxo em repouso (E § }

Para um terrapleno de areia, Terzaghi determinou na anéli
se dos modelos que, a relaggo entre a pressEo lateral e a'pressﬁovgz
tical (figaSO), no caso de empuxo em repouso, & (pv=x'z):

°

P -
Kp =-;£— = 0,45 a 0,50 para areias fofas

v
. PE
Xp = T 0,40 a 0,45 para areias compactas
v
0 coeficiente KR é denominado coeficiente de empuxo em

‘Tepouso,

Nos terraplenos de argila o coeficiente de empuxo em re-
pouso pode assumir valores os mais diversos, dependendo do histérico
dos carregamentos sofridos: 7

Kp= 0,9 a 1,0 para argilas muito moles(para os
liquidos Kp = 1,0)

Kgp £ 0,8 a 0,9 para argilas médias e rijas

kg 31,0 para argiles rijas e duras recente
mente préadensadas e aliviadas
(Q-h <= 1,0 pa)

Das consideragoes a serem feitas no artigo seguinte pode

se concluir que para o0s casos de empuxo ativo e passivo a relagdao en
tre as pressoes lateral e vertical sao aproximadamente iguais a:(eal
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culadas para areias de ‘¢ = 37°-e 25° relpectivamente).

sendo KA e K? denominados, respéctivamente, coeficientes de empuxo a-

tivo e passivo.

- ~---{ E

A_contra o gferrepleno

deslocamentos do anteparo

Fig. 49 : Fig. 50

0 empuxo em repouso, isto &, o empuxo sdbre um muro de

arrimo indeslocével, depende do tipo de solo e da maneira com que
éste & depositado para formar o terrapleno., As tensces dependem das
deformagoes provocadas nos elementos do so6lo quer pelos processos
de langamento e compactuguo, quer pelas sobrecargas das comadas so-

brejacentes, 0s empuxos em repouso podem ocorrer, por exemplo, em
muros de arrimo de poroes de ediffcios que podem ser considerados ge
ralmente como indeslocéveis ou ainda em caixas enterrados dotadas de

.
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paredes rigidgs.
: Nao .se conhecendo as megnitudes das fdrgas de equilibrio

em jogo, © empuxo em repouso & estdticamente indeterminado e sé6 pode
ger determinado experimentalmente: qualquer valor ¢é admissivel na ga-
i Ihf<ER <Ep (ver fig.49) dependendo das deformegoes horizontais dos
elementos do solo, independentes da translagao do tardoz.

Os casos de ruptura, quer ativa, quer passive, que ocor-—
rem como casos limite em fungeo da deformegao do tardoz soo estiatica-
mente determinados, porque correspondem ao equilibrio de coeficientes
de seguranga 1,0, em que as resisténgias ao cisalhamento forom total
mente solicitadas. Essas condigoes sao empregadas como base de proje-
to., Porém, como o projeto requer a inclusao de um coeficiente de se-—
gurenga > 1,0, decorre que as solicitagGes reaissébre o muro seraocdes
conhecidas, situadas entre as de repouso e as da ruptura respectiva ,
dependendo das deformagoes do tardoz, em diregao,(ativa ou passiva},e
mognitude (indeterminada).

fuando hé um movimento do muro, decorrem também férges ci
salhantes entre o terdoz e o solo do terrapleno. No caso de terraple-
no erenoso haveré apenas ums componente de atrito, fung@o do éngulc de
atrito entre o material do muro e o solo., Para um terrapleno _ coesi-
vo além da componente de atrito haverd uma componente de adesdo entre
o solo e o tardoz. Se o tardoz do muro fér rugoso o ciselhamento dar-
se-f ao longo de uma superficie préxima ao tardoz, de forma que o én—
gulo de atrito & ser considerado neste caso serd o préprio dngulo de
atrito interno do solo.

Pora o éngulo de atrito (¢') entre o tardoz e o solo s@&o
admissiveis valores 0% ¢'< ¢, dependendo da natureze da superficie e
das deformagoes cisalhantes dos elementos de solo contiguos ao tardoz.
Na falte das informagses necessérias frequentemente se tomem velores:

1 2

v oa( == 22
[ ( 58 ) ¢
sendo ff o dngulo de etrito interno do solo.

3. Teoria de Rankine

4 teoria de Rankine permite calcular cs empuxos ativo €
passivo sébre um muro de arrimo devidos a macigos terrosos homogéneos
nao levando em conta o empuxo proveniente de forgas de percolageo d'é
gua no terrapleno, salvo em condigdes estritamente ideais.

A hipbtese fundamental da teorie de Rankine é&:

a) o_terrapleno é homogéneoL de superficie plana e exten—
sao infinita, e as pressoes em qualquer muro sao idén-
ticas as de uma superficie plana de mesme_inclinegdo
situade no meio déste macigo. Issas pressoes sao celcu




ladas pela teoria de Mohr, para as condigoes de rupture
ativa ou passiva) em taludes infinitos.

b) Como corolério resulta que o muro de arrimo nao ' - pode
ser considerado como uma descontinuidade, com suas ca-
racteristicas e propriedades de superficie de contacto
realisticamente avaliadas, 0 dngulo de atrito eatre o
muro € o solo fica sendo ‘predeterminedo, resultendo das
relagoes entre as temsces verticais e as laterais num
anteparo ideal, deduziveis pelo circulo de Mohr repre -
sentativo do estado de .tensGes nos elementos de solo
respectivos, no instante da ruptura.

Consideremos o caso mais simples de um terrapleno de en —
voltéria de resisténcia s =otg ff com superficie de inclinagao i e
anteparo vertical: nesse macigo consideremos um elemento de solo a u-
ma profundidade z, Sejam Py =¥z cos i a pressao vertical sébre a fa
ce do elemento de inclinagao i e P a pressao sébre a face vertical
do elemento (fig.Sl), que serd paralela ao talude (Ref, fig.22, Cap.
VI): essas tensoes constituem um par de "tensoes conjugadas", A pres-
sao normal & face de inclinagdo i & 7 % co8° i, Num gréfico de Mohr
(fig.52) representativo das tensoes naquele elemento o ponto M  terd
coordenadas (¥ z cos i37 ) e estard situado sébre a reta que passa
pela origem e tem inclinagao ij teremos:

oM = P, =yz cos i

0

Qualquer circulé de Mohr gue passa pelo Qﬁto.l e se Bi-

tua abaixo de envoltéria de resisténcia representard o estado de ten-

sGes no elemento de solo quendo em equilfbrio eldstico; existem infi-

nitos désses estados de tensao, estdticamente indeterminados, cabf -
veis, ,

Fig,51
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0 estado de equilibrio eldstico reinante no elemento pode ser muda-
do pare um estado pléstico (ou de ruptura) por dois modos diferen -
tes: - aliviando ou aumentando as pressoes laterais p; sdébre as fa-

ces verticais do elemento até ser alcengada a ruptura do mesmo, man

tendo constante a pressao vertical (devide ao péso de terra). No gré
fico de Mohr ésses estados de ruptura sao representados por apenas
dois cfrculos, que passam pelo ponto M e sao tangentes & envoltéria
8 =0 tg ¢. 0 circulo de Mohr que alcanga a minima tensao prihcipal

menor - (‘TB)min - representa o estado ativo de ruptura e aquéle que
alcanga a méxima tensao principal maior — ( ¢))m4x — representa o
estado passivo de ruptura.

Em cada um dos casos a ruptura dar-se-é ao longo de pla
nos (figuras 52 e 54) com inclinagdo igual a O, = 45° + /2 em
relagao aos planos principeis maiores (ppM). 0s pontos 04 e 0,, de
encontro da linhe de inclinagao i com os circulos representativos
das tensGes nos casos ativo e passivo, sao os polos.

0s segmentos: ——

00, = (pl)min = Pg

OOP - (pl)m&x = Pp

sao0, respectivamente, "o menor e o maior valor que pode alcangar &
pressao lateral na face vertical do elemento de solo considerado,Es
sas S:ressoes sao denominadas de ativa (p; minimo) e passiva (p; mé-
ximo) .

Determinaremos agora a rclagao entre as pressoes late
ral e vertical no elemento., Consideremos a figura 53, onde:

%, = (p)

min e

oM =yz co8 i,

Teremos entao : &

p_Z-OOA-ﬁ!-OAB 2 "

pv ¥ \ B

x //
Porém, . temos:e R
: 0A Yo

S p— 1 \\, e
.0B=0C ., cos i 0 o, G I g

Fig. 53
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05 -V -5t V(0 sen 6)% - (0C sen 1)2

Py I 0C cos i - V(GE sen ¢)2 - (0C . sen 1)2
P g — 2] e k.
0C cos i + V (0C sen ¢)°~ (0C . sen i)2

L ﬂa cos i - Vcos2i—c032¢>

P,

¥ cos i + conY 1 = e ¢

Pela figura 52 podemos escrever que:

0, .
OM OOP
ou seja:
(pP )min Py con'i = YWeos" 4 = o ¢

Kﬁ B i B 5 (4.1)

7 ok A +Vcos2 i - cosZ 0.

Se chamarmos KA & expressao acima e Kp 0 inverso da mesma, pedemos es
crever:

Py =P, K, = Iz cos i K, (4.2)
Pp =p, K = ¥z cos i K, (4.3)

Os coeficientes KA e K‘P sao denominados, respectivamente,

de coeficientes de empuxo ativo.e passivo de Renkine, -
Cabe ressaltar que na teoria de Rankine as pressoes la~
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terais variam linearmente ‘com & profundidade, visto que derivam de
circulon‘dg Mohr cuja magnitude & fungdo de ¥ z: resulta pois  uma
distribuigao linear de pressdes laterais sébre qualquer anteparo
plano (fig.54). 4s resultantes desses pressoés laterais, isto &, as
férgas de empuxos sébre o muro de arrimo, que atuam paralelamente &
superficie do terrapleno, sao:

E, -% TR | 3 (4.4)

2 %
EP'% ¥ H® cos iK, (4.5)

ep:('yz cos i) KP

CASO PASSIVO
Fig.54

- Para um terrapleno dé superficie horizontal (i=0) as ex:
pressoes para 0s empuxos ativo~e passivo, sébre anteparo vertical ’
segundo a teoria de Rankine, sao:

1 ireil

EA--EYHT¢— (4.8)

E, -%71{2 N’;‘ (4.7)
onde

Ny - i:“::‘g- = tg2 (45 +ag—) (48)

Esses empuxos sao tedricamente aplécados a 1/3 da altura
do muro,
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un., de 4, Teoria de Coulomb
uma
o & A teoria de Coulomb para o célcule dos empuxos ativo e
A a8 - passivo sébre muros de arrimo & baseado no conceito de equilibrio de
nente &  uma cunha de ruptura delimitada pelo tardoz e por uma superficie de
_ ruptura que passa pelo pé do muro. As hipéteses consideradas por
~ Coulomb em sua teoria sao:
A o4) a) a superficie de ruptura é plana
2 ~.:b) & conhecide a diregao do empuxo, isto &, conhece-se o éngulo de
-5 atrito entre o solo e o material do muro (obliquidade ¢'§.
F55) < Consideremos o caso simples da fig.55 quando o muro de
~ arrimo de um terrepleno nao coesivo (¢ = 0) chega & ruptura ative,,
ks ppm | . por se deslocar pare & esquerda; as férgas o serem consideradas no
P ,‘-’ 3 equilibrio da cunha sao: - a péso P da cunha, e férga de atrite F
ERx com obliquidade @ em relagao & normal ao plano de ruptura e Ej o em
r':“nos i puxo ativo sdbre o muro. 0 equilibrio de cunha de ruptura é analisa
'“pwn do pelo poligono de’ férgas indicado na fig.55, onde é conhecida @
& magnitude e diregao de P e os sentidos de E, e F desenvolvendo a-
~ ol trito contrédrio ao deslocamento da cunha.
{
1 A K ’
~ P
-~ tenc}éncia de //
B\ deslocamento 7
'a.s X o da cunha W:/
ival , AT bV
\ ¥ "1\'.‘ 7
% i "~?\\ 090°
gy, 5 7
14.6) \ y
\ ’
P P / F
//
X ¢
¢ /
Ve T) ’
F4.8)

Chues B Fig.55
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Considerando diversas superficies hipotéticas de ruptura,
determinaremos diversos valores hipotéticos de Ep; de todos ésses va
lores, apenas o méximo é vdlido, visto que a4 medida que o empuxo di-
minui, da situugao de repouso para a ativa (empuxos minimos), no ins
tante em que se alcanga o méximo dos valores de Ep determinados, o
estedo de ruptura é atingido, a superficie real de ruptura é defini-
da, e o valor real de Ej decorre automdticamente.

Pars uma cunha qualquer podemos exprimir o péso em fungEo
de Hy8 , i e a e pela lei dos senos aplicada ao tridngulo de for
¢as podemos relacionar Ej em fungao de Pyae ¢. Conjugando essas
expressoes, obter-se-4 o valor méximo de E por derivegao, Pare o mé
ximo valor de E, isto &, o empuxo ativo, Coulomb chegou 4 seguinte
expressao:

2
1 2 csc'Bsen (B =) ) Y. .
Eg=3 Y I e — = =sYH K, (4.9)
\/;en(ﬁ +°,) +\//;en s;n ;;21 -1

Para o caso particular de tardoz vertical (B= 99“), su-
perficie do terrapleno horizontal (i=0) e gr1=g* & expressao do empu
xo ativo pela teoria de Coulomb toma a seguinte forma:

v 2 cos

T VE sen FI% (4:30)

Cumpre observar qué em qualquer caso particular, homogéneo,
plano e infinito, em que a obliquidade do empuxo que resulta da teo
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ja de Rankine fér igual ao valor de ﬂ' adotado na teoria de
oulomb, as férgas de empuxo calculadas pelas duas teorias 820 i-
ghais- zPor ex. comparar as férmules do caso nag coesivo para F=90°¢
‘e’¢'~='i)- Coulomb porém nade postulou em relagao & pressoes de em=-
‘puxo e sua distribuigao: usando exclusivamente o equilibrio de fér-

ase

ke A teoria de Coulomb permite calcular também o empuxo pasg-
ivo ¢Ep, isto é, o méximo valor do empuxe sébre um muro de arri-
mo quando éste se desloca contra o terrapleno.Na fig.56 é apresenta
do o equilibrio da cunha de ruptura de Coulomb para o caso de empu-
 xo0 passivo. Neste caso, considerando diversas superficies hipotéti-
 cas de ruptura, a superficie real (e o empuxo respectivo)correqug

de ao valor minimo entre os valores hipotéticos determinaggs.
3 -
”’f

”’
””’ i /
-
tend&ncia de
deslocamento /
da cunha /
P
a
v &
F
arp
P
/

Fig.56




EPRE 3% =3 )

Y
Para éste cemo o expressao que dé o empuxo passive &:
s oLy 2 :
Bp = 570 Ky | (4.13)
sendos ‘ : o

caseS aep( A+4)

3 T .sén(¢+¢') sen(® i)
m -01) ~\/ iy

5 - Construcoes . gréficos baseadas na teoria de Coulomb

5 (4,;2)

Ki

0 céleule do empuxo etivo (velor méximo de E) s8bre um
puro de arrime pela teoria de Couloub é geralmente realizedo & 'por
construgoes grificas simpies,; tddes bascadas no ‘triédngulo de for-
¢os de equilibrio, Dentre os intdmeros métedos gréficos apresentare
mog o métode direto e ¢ método de Culmann,

o) Mitade direto (fig.BT))

| 5

Vertical

B S
envoltoria~

Langenve
vertical

Fig057'
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¢ 0 péso de ume cunha (de espessura unitériag qualquer de
apture (AC) & calculado por (sendo h a altura da cunha):

P=—;_- Yh . BC

B Se trabalharmos graficamente com a escala de forgas
2y h, o péso da cunha seré representado por:

P
1
=Y
) h

= BC

: Na vertical passando por A, pé.do muro de arrimo, marca-

g6 AD = BC; por A traga-se uma paralela & férga F que possue uma obli
uidede ¢ em relagao & normal ao plano de ruptura AC., Por D traga-se

uma paralele ao empuxo E, cuja diregao & conhecida (obliquidade 3' en

elagao ‘4 normal ao tardoz). Tem-se assim um tridngulo AHD que & se-

melhante ao tridngulo de férgas; o segmento HD representard o empuxo
/) ne escala de 1/2Y h,

A construgao é repetida para uma série de planos de rup-
tura e os vdrios pontos H obtidos admitem ume envoltéria conforme in-
dica a figura; o empuxo ativo (EA méximo) serd calculedo por:

‘1 _
EA = E-Yh s (HD)mdx

endo (ﬁb)méx obtido tragando-se uma tangente & envoltéria, paralela
vertical que passa por A, Pela construgao inversa, partindo de
nn)méx’ pode-se determinar qual o plano de ruptura mais critico.

'b) Método de Culmann (fig.58)

Promove uma rotagao do tridngulo de férgas no sentido dos
_ ponteiros do relégio por um dngulo 90-¢.

; Para o tragado do método gréfico de Culmann utilizam-se

duas linhas auxiliares conhecidas por "linha ¢" e "linha & ", A figu

 ra semelhante ao tridngulo de férgas, neste método, sofre uma rotagao
. em tdérno de A, fazendo-se coincidir o péso com a linha 0

Pelo ponto C de um plano hipotético de ruptura qualquer
traga-se ume paralela CD ao.tardoz BA estaendo D situado sébre o linha
®; pelo ponto D traga-se ID paralela a linka® . 0 tridngulo AAD obti-
do & semelhante ao tridngulo de férgas conforme se constata pela fi-
gura 58, sendo o empuxo EA dado pelo segmento HD, Da semelhanga des-
sas figuras tem-se:

‘




7

tangente A linha de Culmanp, paralela 2 linha ¢

linha & |

vertical
Fig,.58
By D
d i
r il

e, sendo o péso P dado por:
O BYS
5
vems:

B, =--é-~‘/h « BC

SIEl

Como pela construgao Eﬁ//ﬁi, resulta que a relagio:
BC

AD

n

é constante para quelquer cunha., Logo:

3 ;5 pu—
EA —-5-7 hn, HD
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" A construgao é repetida para vérias cunhas hipotéticas
ruptura, resultando vérios pontos H cuja envoltéria.é denominada
de linha de Culmann, O valor mdximo de HD dard o empuxo ativo sdbre

inha ¢

muro de arrimo, ou seja:
takin & E, =% 7hn . (D)
ﬁf‘xha.nge A 2 o méx
~N
sendo (MD)pgx obtido tragando-se ume tangente a limha de Culmann :
~paralela & linha' §,
7
linha ..gh

6 - Empuxos de terraplenos coesivos (teoria de Coulomb)

0 valor do empuxo sébre um muro de arrimo aplicado por -
‘um terrapleno puramente coesivo (§=0) & determinado ficilmente pard
o caso de superficie horizontal supondo nulo o dngulo de atrito en-
tre o tardoz e o terrapleno (§'=0). Sejo s=c a equagao de resistén-
cic do solo e seja a o dngulo da superficie de ruptura, sruonia
plone (fig.59); para equilibrio da cunha de ruptura a componente
_das férgas indicadas , no
diregao do plano de ruptu-
_ra deve ser nula, isto é:

" E, cos «+C-P sena =0 o
A 4
Poré d 2 ’
i el escrever:
orém, podenos escrever Q;",F/ ’L\ // c
5%
= 0 e € H Piiige
] co,AD Sonc e // F
H2 s
P-ludp- 2 2 \a
/g/ 2 tga <
N Fig. 59
que introduzidos na expressao anterior resulta:
IR
N IR g 4 o L N MR LY
A S cosu 2 senc cosa 2 sen 2z

0 méximo valor de E,, isto é, o empuxo ativo sébre o
muro, serd .alcangado quando sen 22 fér méximo, ou seja, quando
sen 2..=1 oua = 45", Logo o empuxo ativo seréd:

1 2

E,~5 YH -2¢cH (4.13)




Fig.60

Para o caso genérico de um terrapleno com resisténcia
ao ciselhamento definida por s=c +% tg §, o empuxo alivo & facilmen-
te determinado por método gréfico (fig.60)

Consideresios wua cunha qualquer ABD, C péso de mesma &

P=%Y h, BD

que na escala das forgas 1/2Y h seré:
" g 2
Y h

= BD

rol=




isténcia

N
av .

/ z

lmen-

sma &

g7

y BD representaré o péso da cunha., Na vertical por A _merque -
= Eﬁ; a f£orga C ao longo do plano de ruptura, devide & coesdo

C=c . AD

0 térmo 2 c/ 7 tem unidades de um comprimento e serd

i'murcndo ne altura correspondente da cunha, por conveniéncia gréfica
 para que resultem tridngulos semelhentes Alll e AKD, dos quais resul
~ tam as linhas AT representando os vetores da coesao C: assim faze —
- mos:

- 2 ¢
b4
Pelo ponto II trngu-ae uma paralela & superficie DD do
terrapleno até obter o ponto I sébre o plano de ruptura. Por I tra-
¢u—-se uma paralela & forga F e por G tragae-se uma paralela a Ly, A
figura GAIJG é semelhante ao poligono de férgas, pois a1 representa
a férge da coesao na escala de 1/2 h, conforme demonstragao & se-
guir: da semelhanga dos tridngulos AHI e AKD podemos escrever:

ou seja.

que comparade com expressao cnterior resulta:

Al = i o
o e |

~

Conclui~-se que o segmento JG representard o empuxo s6-
bre o muro ne escela das férgas; o cmpuxo ativo serd obtido por (u-
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ndlogamente ao método direto do artigo ‘anterior): '

1
EA ) Th (JG)méx

Para um terrapleno de superficie horizontal e envoltéria
s=c+o0tgd o empuxo ativo sdbre um muro de errimo de tardoz
liso (#'=0) de altura H e de tardoz vertical pode ser calculado por:

r

i 2 ¢ ¢
EA-Y? . tg (45-—2-)—2cﬂtg(45 —2-)

ou

2
g . -2050—‘1

iy

P& iy = Ny

7 - Empuxo de terraplens com: percolagao d'égua

Quando hé movimento d'dgua no terrapleno decorrem forgas
de percolagio que alteram consideravelmente o valor do empuxo sdbre
0 muro de arrimo, Para serem levadas na devida conta esses forgas
de percolagao no empuxo deveréd ser conhecida a réde de percolagao
d'dgua no macigo arrimado.

Consideremos o muro de arrimo da figura 61 e a réde ., de
percolagao indicada, cijas linhas de fluxo sao captadas por uma cor
tina drenante justaposta ao tardoz do muro., Para uma cunha qualquer
de ruptura, limitada pelo plano AB,além das férges (se o terrapleno
for pulverulento, isto &, c= 0) P, F e Ey teremos a férge neutralU
atuando normalmente ao plano de ruptura considerado. A intensidade
desta forga & obtida através da réde de percolagao: em um ponto
qualquer, (D por exemplo, figuras 61 e 62) onde uma equipotencial
corta o plano considerado, a pressao neutra é dada pela carga piezo-
métrica nésse ponto, ou seja 4‘/'Yh; pode-se pois tragar o diagra
me das pressdes neutras no trecho AG onde o plano de ruptmra é co-
mum com & réde de percolagdo (fig.62) e, a partir désse diagrame,par
integragao (ou seja, célculo de 4rea do diagrama) obtém-se a forga
neutra resultante no plano AB, Conhecendo-se pois P e U em magnitu-
de e sentido e, F ¢ Ey em sentido, pode-se tragar o poligono de
forgas da figura 63, para qualquer cunha de rupture considerada, 0

¥

K E K B E K K X E E XK K &

=
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B
. plano de ruptura

Pij;?metro ///'

6 la E )
G <
o~ Cortina dre-
| por: nante(Filtro)
: \
\ \
D\ \ F’/Ya F
Barbacis Xosy B
(Drenos) \ \
\ \
\ \ | Linhas de fluxo
Nz \ 1
Equipotenciais U
|
e :
: A
Fig.61
empuxo ativo (isto &, o valor de Lp méximo) é obtido srificamente
(£ig.062) por coustrugio andloga wo uétodo direto (artigo 3), iruie
3 lhando-se na escala das férgas 4 x Y H.
ryas
d e
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cor
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8 ~ Distribuicac do empuxe sdbre cs muros de srrimo

De acdrdo com a teorie cléssica de Rankine, as pressoes
ecxercidas por um terrapleno sébre um wuro de arrime veriom linearmens=
te com s profundidade, resultende uma distribui¢ao andloga & hidrostd
Lica. Decorre entio que o empuxo (resultente das referides pressdes)e
plica~se tebdricamente & 1/3 da altura do muro,

Todavie, & observagdo e medigao de presgaes em muros
de arrimo indicaram que, muito frequentemente a pressao de empuxos de
terra nao varia lineermente com a profundidade, ocorrendo mesmo maio-w
res pressoes na parte superior dos muros., Tais observagoes sao  hoje
facilmente compreendidas face & interferéncie preponderente que  tém
as deformagoes dos muros sébre as pressoes em eprego.

03 estudos realizedos sfbre wmodelos por Terzaghi para
explicar essa discrepincia levaram a conclusao de que tanto o ponto
de aplicaggo do empuxo no muro como a forme da superficie de ruptura
dependem do tipo e do grau de liberdade do muro, ou seja, dos movimen
tos sofridos pelo mesmo, Dessas experiéncias em terraplenos nao coesi
vos (c=0) Terzaghi determinou gue o empuxo pode aplicar-se desde ]/§
da altura oté.pontos gitucdos acime de 1/2 da eltura, isto &, as
pressoes podem se distribuir hidrostdticemente no tardoz ou segundo u
ma distribuigﬁo que pode ser considerada aproximadamente parabdélica .
dependendo dos deslocamenios do muro. )

Pars explicar simplificadapente, ésse comportamento con
sideramos wu terrapleno arenoso ¢ um muro indeslocdvel, isto &, re-
cebendo um empuxo em repouso. Segundo Terzaghi vimes que a pressao la
teral a.uma profundidade =z pode verior entre:

- ' p=0,4ec0,507az

ou geje, aproximadamente 1/2' z3; no pé do muro teremos 1/2 Y H (ri-
gura 645.;Consideremos agora que ¢ muro sofra uwa rotagoc em $8rno do
pé (ponto A, Fig.65) cuje grandeza seja suficiente para que no terra—
pleno forme-se uma cunha no estado ativo de Rankine, isto 6, quando
o8 planos de ruptura tém inclinagﬁo de 45 + 0/2 en relag&o 0.0 plano
principal maior, A cunhae de rupture sofre uma distorgﬂo de sue posi -
¢ho original ABC pare ABC' (fig.65). Ainde segundo Terzaghi, & pres—
sgo lateral no case stivo & igual a 1/4y z, resultando o diagroma da
figura 605,

: Congsideremos o caso do mure sofrer uma translugﬁo hori-
zontal (fig.66), A cunha de ruptura durante o movimento permanece pri
ticamente inelterada, dendo-se o estade etivo de Rankine apenas numa
faixa (AA'BB1) adjacente ao plano de deslisamento. Como & cunha, ne.
suo parte superior permanece quase inslteradn, as pressces loterais,
nessa parte, deverao ser da mesma grandeza do que as pressoes ne caso
do muro em repouso; s pressoes serao entso, nésse treche, semelhan =
Les &s indicadas na figure 64, Todavia, como estomos diante de um ca-
so de empuxo etivo a resultante das pressSOS deve ter inlensidade EA’

e
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conforme indicada na figura 65; conclui-se pois que & distribuigao
das pressoes no caso do muro se deslocar paralelamente a s{ mesmo,
é aproximademente como indicado na figura 66. Distribuigao anéloga
des pressces & obtida quando o muro sofre uma rotagao em térno do
ponto C. Este fendmeno de maiores pressces préximo ao tdpo do murg
e alivio. simultédneo das pressoes na base, é conhecido por arqueamen
to dos solos.

-
~1/4 YR
~ 1f2:¢H

Fig. 66

0,2 H
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L —
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|
]
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-+
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0 arqueamento horizontal do s¢lo no caso de escavagao
de trincheira escorada lateralmente é responsével pela forma parab6li
ca da distribuigao das pressoes sébre a cortina lateral de contengao

(fig.67). Pela maneira de escavagao e escoramento da trincheira hé
um deslocamento lateral do solo para o interior da trincheira decor -
rendo um estado ativo no macigo arrimado.

Na figura 67 estao representadas: — a distribuigao mais
ou menos parabblice das pressces laterais sdbre a pranchada conformé

resultado de medigoes realizadas durante a_escavagao dos metropolite-
nos de Berlim e de Chicago e, a distribgigao trapezoidal recomendada

por Terzaghi baseado naquela distribuigao. A pressao méxima & calcula
da por 1,4 EA/B, sendo Ej a componente horizontal do empuxo ativo sé-
bre o escoramento.

©
1
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CAPITULO V

CAPACIDADE DE CARGA DOS SOLOS, FUNDAGAO DIRETA

1 - Capacidade de carga dos solos

Denomina-se capacidade de carga? , de um solo & pres-
sao que, aplicada ao solo mediante o carregamento de uma placa, cau
sa & ruptura do mesmo. Uma véz alcangada essa pressao, a ruptura
do solo & caracterizada por recalques incessantes da placa sem que
haja aumento da pressao aplicada.

A pressao ou taxa udm1ssivel, ou taxa de trabalho,
T de um solo é obtida pela 1ntrodugao de um coeficiente de seguran-
¢a n adequado, aplicado & capacidade de carga do solo, ou seja:

5..or
n
Todavia no estudo da engenharxa de fundagoes, além
désse critério de seguranga contra & ruptura que é andlogo dquéle
considerado nas estruturas, temos que analiaar se a grandeza dos

recalques decorrentes da aplicagao da pressao o, assim determinada,
é excessiva em face ao tipo e natureza da obra.

Em outras palavras, de um lado as tensces cisalhan-
tes ‘despertadas no solo pelo carregamento de uma sapata devem ser
inferiores 4 resisténcia ao cisalhamento segundo ume ampla margem

de seguranga, e de outro lado os recalques diferenciais entre sapa

tas nao devem ultrapassar valores que causem denos na superestrutu-
ra ou que afetem a sua estabilidade,

A determinagso'da taxa admissivel dos solos é feita
pelas seguintes formas:

a) pelo célculo da capacidade de carga por meio de férmulas teéri-
cas;

b) pela realizagao de provas de carga, isto é, pelo carregamento re

al do terreno com uma placa de pequeno tamanhoj;

c) pela adogao de taxas decorrentes da experiéncia acumulada atra-
vés de construgoes em cada regiao razoivelmente homogénea,

0s coeficientes de segurange em relagao & ruptura de
um terreno de apoio de ume fundagao por sapataes geralmente situam-
se entre os valeres n = 3 (exigido em casos de cdlculos e estimati-
vas) e n=2 (adm1t1dos em casos de disponibilidade de provas de
carga, etc.)
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Néste capitulo analisaremos a capacidade de carga pa-
ra sapatas (ou placas) rasas, isto &, quando a menor dimemsao ?ou
lado) da sapatae & maior ou igual & distédncia medida de superficie
do terreno circundante até a cota de apoio da sapata.

A capacidade de carga dos solos nao & constante, sen-
do fungao dos seguintes fatores:

a) do tipo e do estado do solo (areia nos vérios estados de compaci
dade ou argilas n%& vérios estados de consisténcia);

b) da dimensao e mesmo da forma da placa carregada (sapatas corri -
das, retangulares, quadradas ou circulares);

¢) da profundidade da fundagae (sapata rasa ou profunda).

2 - Férmulas de capacidade de carga

Foram desenvolvidas vérias teorias e métodos que per-
mitem calcular a capacidade de carga dos solos, Para utxl1zagao des
sas férmulas é necessdrio o conhecimento adequado da resisténcia ao
cisalhamento do solo em estudo,

" I - Método didédtico de Terzaghi

a) - Placu'sircular apoiada & superficie de um solo coesivo
=0). P

0 método apoia-se na experimentagao de modelos de sapa
tas onde eram medidas as deformagoes no sclo abaixo des mesmas. Pa-
ra uma sapate de didmetro 2R (£ig.68) Terzaghi observou que as maio
res deformagoes laterais davam—se até uma prefundidade aproximade =
mente igual a 2R e que o cilindro ABCD expandia-se lateralmente o-
correndo deformagdes aprecidveis no anel de solo confinante do ei-
lindro, até uma distdncia igual a 3R do eixo de placa, decorrendo
um empolamento da superficie do solo adjacente & sapatu (conforme
linha pontilhada na flgura 68).

Fig.68
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Destas experiéncias Terzaghi conclui que as deformagoes laterais de
um cubo de solo no centro do cilindro ABCD eram o dobro daquelas ob
. 8servadas num elemento andlogo no centro do anel (fig.68 e 69), Ad-
mitindo a dependéncia linear entre as tensces e deformagoes, Ter—
zaghi formulou a hipétese fundamental do método didético para placa
circular em solo coesivo de ques

= ot
03 2 i

% Sendo yo péso especifico natural da argila teremos
entao:

g =0
1 = + YR

- YR

3

e as tensoes " >Uae U; >aé 860 tensGes principais no instante da
ruptura,

[
q
q

Fig. 69

_Porém, para um solo coesivo podemos estabelecer as se
guintes relagoes, desde que a envoltéria de resisténcia seja defini
da por 8 = ¢ (fig.70):

o, =0, + 2¢
.
1 3+ 2c

Teremos pois sucessivamente das expressoes acima:

C’r-o'l—Y-R=03+2c-Y1’l-201+2c—YR

=2(0’é+2c) +2 -YR=2(YR+ 2¢) + 2¢ -YR



j
4

ou simplificando:
o, = 6¢c + ¥R

férmula que permite calcular .a capacidade de carga o, de uma placa
circular apoiada em argila de qual se conhece a coesao (c£R¢/2).q§
relmente YR é desprezivel em face ao térmo 6¢c, de maneira que a e-
quag¢ao toma a forma:

O"r = 6¢ % ¢ (501)

b) -.Placa circular apoiada em 80lo arenoso (c=0). Se a
envoltéria de resisténcia fér Ifdefinida por s =otg ¢ (fig.71) ,as
tensoes de ruptura oy g obedecem & seguinte relagao:

- o
_1 =1+ sen - 1o 9 .
5, ————zl ——— tg” (45 + 3) Ny
ou seja:
O m
N %
e, andlogamente:

0'1=N¢0’3=YRN¢
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s=0 thS

i

— 73 ’*—L
_—o‘l —2 ;
e ———————— 0'3 = 0-1
7

Fige.Tl

Temos entao sucessivamente, para a mesma hipétese que
o caso anterior:

o = O - . (o e = o =
. lYRNoaYR 2N¢1,yR
= 2N§ YR~ YR
ous
o = YR(2 e = 1) (5.2)
r 0

que permite calcular a capacidade de carga de uma placa circular a-
poiade sdbre terreno arenoso do qual se conhece o édngulo de atrito
interno,

¢) - Placa de comprimento infinito (sapatu corrida) e largura
2b, apoiade sdbre solo coesivo. Para éste caso Terzaghi determinou,

experimentalmente, que as tensoes laterais og € 05 eram iguais,
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isto é, que as deformagoes laterais dos elementos centrais dos pera
lelepipedos subjacente: & placa e confinante eram iguais, De forma
anéloga ao caso &, teremos:

s =9 4 YD

q
I

-3' Y b

01 = O+ 2c

g, = Ué + 2¢

que combinades, considerando Ua = Gi, resulta:

o—»r I= 4c (5.3)

d) - Placa corrida apoiada em solo arenoso., Andlogamente
a0 caso b, desde que og =o“1 resulta que:

g=Yb (Ng +1) . (5.4)

Das expressces deduzidas conclui-se que pare as argi-
las a capacidade de carge depende apenas des suas caracteristicas de
consisténcia, ao passo que nas areias a capacidade de cerga, além
de depender do seu estado de compacidade ¢ granulometria (ambos tra
duzidos pelo dngulo de atrito interno), é diretemente proporcional
ao tamanho dea placa.

IT - Teoria de Prandtl., Esta teorie foi originalmente investigada
para a ruptura plédstica dos metais (pungbnamento) e pode ser
estendida para o caso de sapatas corridas de largure 2b (fig.
72) apoiadas em solos cuja envoltéria de resisténcia for defi-
nide por 8 = ¢ +atg §. Segundo esta teoria apés a ruptyra for
mem-se no terreno de apoio trés zonas distintas:- uma cunha I
(£i ;72% que desloca-se como um todo verticalmente; umg zona
IT (ABC) que estd no estado pldstico e é limitada inferiomen-
te por uma espiral logaritmica e finalmente uma zona III (BCD)
que é empurrada como um todo pelo empuxo passivo na face BC,
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Fig.72

Na realidade a teoria de Prandtl é aplicada aos solos
com reservas, pois éstes sao ‘dotados de compressibilidade nao leva
da em conta nas hipéteses fundamentais. A expressao que dé a capaci
dede de carge de um solo qualquer por essa teoria &:

Para o caso particular de solo coesivo (§ = 0) a fér-
mule de Prandtl toma a seguinte forma:

o= (2 + m)e = 5,14c (5.6)

III - Método de Fellenius. Este método supGe que a superficie de
ruptura de argila abaixo de uma sapata corrida tem forma ci-
lindrica, Se o eixo de rotagao coincidir com e aresta A da
placa (fig.73), para haver equilibrio deveremos ter, tomando
momentos em relagao a A:



=8 =

w‘-r(ab) b = c(-2—:1r.. 4b) 2b

ou sejat

O =27Tc =6,3 ¢
r

Todavia, segundo Fellenius o centro A nao é o mais eri
tico, situando-se éste pouco a direita e acima de A; para éste cen-
tro mais critico Fellenius determinou que:

o =55c¢ (5.7)

© superficie
. de ruptura

Fig.73

IV - Férmule geral de Terzaghi - Terzaghi mais modernamente propds u
ma solugao geral para o célculo da capacidade de carga de um
solo qualquer quando solicitado por uma sapata corride de largu
ra 2b, A superficie de ruptura considerada por Terzaghi ¢é seme
lhante dquele assumida por Prandtl, porém introduz o efeito de-
corrente do atrito entre o solo e a base da sapata. Na figura ™
estao indicadas as vérias zonas:— em equilfbrio (ABA'); no esta
do plédstico (ABD) e no estado eléstico (ADF), Da figura tem-se:

b
D cos §



& B8

A férga de coes@o ao longo da base AB da cunhe, sen-
do ¢ a coesao do solo de fundagao, é:

b ¢
cos

C =

A cunha confinada imediatamente abaixo da sapata,que
estéd num estado de equilibrio elédstico, desloca-se verticalmentede
forma que sdbre. AB hé um empuxo passivo Ep que atua:verticalmente; ~

N

-W-———YH

H
A
S T S e e —r
\\245‘4’/2 45 -¢/2§ L7 g
~ -
T
Be o
B -
S L#
>
A
///
Fig.74

para equilibrio da cunha, sendo Po o seu péso, tem-se:

P+ P = 2C cos(90-¢) - 2E =0
° P

ou seja:

Plowis -;- (2b.btgd) ¥ + 2c—::b' cos(90-0) + 2E,

ou:

p=2EP+2bctg0-~r b2tg0
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donde:

w

sendo que Ep pode ser determinado, por exemplo, pelo método exposto
no artigo 4 do capitulo IV, . A expressao final obtida por Terza-
ghi, que permite o cdlculo da capacidade de carga o, é a seguinte: .,

4 ;
" EeN + vl N+ YbN (5.8)

sendo o8 coeficientes N , N e N_ fungao sdmente do dngulo de atri
to interno ¢ do solo. 1 4 :

Pela aplicagao de uma pressao a um solo por meio ‘de
ume sapata podem decorrer dois tipos de curvas pressces - recal -
ques, conforme indicado ne figura 75. Uma delas, curva 1, apresen-
ta uma pressao bem definida de ruptura oy, que quando atingida,os
recalqges da placa sao incessantes, e outra, curva 2, os recal-
ques sao grddativos com o aumento das pressoes, nao havendo uma ds
finigao perfeita de uma taxa de ruptura, Neste caso, geralmente es
pecifica~se um determinado recalque méximo o, da sapata a fim de
se ter arbitrdriamente a carga de.ruptura .oy, A ruptura no caso 1
¢ dita ruptura geral e no caso 2, ruptura local., No caso da ruptu-
ra geral todos os elementos de solo ao longo da superficie de rup-
tura alcangam simultaneamente as deformagoes especificas correspon
dentes & ruptura: no caso de ruptura local, porém, a compressibili
dade do solo faz com que a ruptura seja progressiva, visto que os
elementos de solo situedos préximos & placa alcangem suas deforma-
¢0es de ruptura em primeiro lugar, enquanto por sua compressibili-
dade amortecem as deformagoes transmitides aos elementos de solo
situados mais e mais longe ao longo do plano de escorregamento,

Pressges

ruptura geral
solos densos, incompressiveis

@ ruptura local

solos fdfos, compress{veis
Recalque

Fig.T5
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Terzaghi distingue os coeficientes de capacidede de
carga para 0s casos de ruptura geral (Ng,N sNy ) e ruptura local
(g, Ng » Y ). Na figura 76, sao apresentados &sses coeficientes
para ambos os casos. Para determinagao das férmulas de ruptura lo-
cal Terzaghi admitiu a possibilidade de transformar o problema de
deformabilidade num problema de redugao dos pardmetros aplichveis
de resisténcia, ¢ e ¢, Para sapatas rasas adotou:

e a seguir deduziu os coeficientes N',

Para o caso particular de um solo puramente coesivo
(0 = 0) os coeficientes de capacidade de carga sao:

N, = 5,7 Moo N, =0

de forma que a capacidade de carga da argila, para ruptura geral e
para sapata corride superficial %H = 0), segundo Terzaghi, é:

@, =5,Tc¢c (5.9)

Terzaghi, baseado em dados experimentais (provas de
carga) estendeu sua férmula geral para os casos de sapata circular
de didmetro 2R e para sapata quadrada de lado 2b, As equagoes que
permitem o cédleculo da capacidade de carga, nestes casos, saos as
seguintes:

~ sapata circular: Ur = 1,3 ¢ Nc + YH Nq + 0,6 YR NY (5.10)

- sapate quadrada: o < 1,3 ¢ N + YH Nq +0,8 y b N, (5.11)
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V - Férmula de Skempton - Skempton analisando tddas as teorias re-
ferentes ao cdlculo de capacidade de carga das argilas bem co-
mo intimeros casos de rupturs de fundagoes, concluiu que a capa
cidade de carga para as argilas (quando 0 = 0) pode ser calcu-
lada pela férmula:

. =¢N, (5.12)

sendo N, um coeficiente de capacidade de carga fungEo da geometria
da fundggao e da profundidade onde é apoiada a mesma., Os valores
de N; sao dados na figura 77. Skempton indica que a resisténcia ao
cisalhamento da argila deve ser determinada por meio de ensaios ré
pidos:




ou no caso particular do ensaio de compressao simples:
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3y
3 -~ Influéncia do tamanho é da profundidade da placa

Das férmulas de capacidade de carga depreende-se que

a capacidade de suporte de um solo depende do tipo do solo, bem

© como

do temanho, forme e profundidade de placa. 0s recalques da placa carre

goda também dependem désses mesmos fatdres.

Consideremos a férmula geral de Terzaghi
de de carga de um solo qualquer, cujas caracteristices de
s8o traduzidas pclos pardmetros de coesao (c) e éngulo de
terno (0), para sapata de largura 2p = B:i-

T =

¢c N + YHN + Yb Ny
r c q

Para o caso de um solo puramente coesivo

mos que Nc = 5,7, Nq =1, Ny =0, donde:

f o™ 5,7c + YH

de capreil:
resisténcin
atrito in-
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.isto é, no caso das afgilas, a capacidade de carga aumenta com a-pqg.7
fundidade, porém, éste aumento .é muito pequeno e equivalente i pres
sao do péso de terra ( Y H) na profundidade de apoio da fundagao.

i Para o caso das areias, consideremos para eféito_-;de
comparagao, ume areia cujo dngulo de atrito internmo é ¢ = 30°, Tere
mos que Ny =365 Ng =22 e Ny =20, e para ¢ = 0 e uma placa a-
poiada & superficie (II = 0), tem-se:

g = 20 vy b

Para uma placa apoiada & uma profundidade igual & lar
gura I = 2b = B temos: i

2 22,2by + 20y b = 64y b
1

ou seja:

4

o =30y
r o
1

.

Observa-se que, além de ser proporcional & dimensao
da sapata, & capacidade de carga das areias cresce muito répidamente
com a profundidade, Gendricamente temoss

.
o

ro =y b NY

o =
Tn YIINq-i- YbN{

ou relacionando essas expressoes:

sendo entao:
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Logo:

H
o0 bokon (1 +a ) (5.13)
Tn r, b

ou:

[ e - s igvs (gl gl )
| . B
)i o <

Para o caso das areias o valor de a varia em térno de
| 1, para ¢ = 30°, sendo portanto m = 2,

Num solo altamente coesivo, onde em primeira aproxima
¢ao pode-se considerar a resisténcia e o médulo de deformabilidade(g
quivalente ao médulo de ‘elasticidade) constantes e independentes
de profundidade, uma sapata com maior dimensao recalcard mais do Gue
uma outra, menor, carregada com a mesma pressao, pois o bulbo de
pressoes induzides no terreno na primeira sapata alcanga maior pro-
fundidade,

) Na figura 78 s&o apresentados grificos pressSes-recql
ques de placas de diferentes tamanhos apoiadas em argilas e areias ,
¢ que resunen algumas das consideragoes acima.

r Pressges
£

pressges

| [=)

lo

sapata larga

sapata
estreita sapata

larga

sapata estreita

r ecalques

recalques

Fig.78
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Destas conclusoes decorre que, mesmo para uma &reia
compacta, as dimensoes das sapatas’ nao devem ser reduzidas a deter
minados valores, pois estariamos entao redazindo também 7 ., Geral
mente especifica~se o valor de 80 centi-etros como lado menor de u
ma sapata apoiada em areia.’

.. No caso das argilas nem sempre é conveniente aumen-
tar as dimensoes das sapatas %reduz1ndo pois a pressgo aplicada o)
porquanto os recalques decorrentes podem resultar maiores.

‘

4 - Pressdes de contato e recalques de placas rigidas e

flexiveis

A forma de distribuiggo das pressoes de contato a-
plicadas por uma placa ao terreno depende do tipo de solo e da ri-
gidez do mesma, bem como os recalques diferenciais de uma - p]aca
flexivel, sao inteiramente fungao do tipo do solo subjacente & pla
ca.

Analisemos inicialmente o caso de solo arenoso . em
que as deformagoes sao predominantemente de natureza cisalhante: u
ma placa flexivel uniformemente cerregade aplica & superficie do
solo também uma pressao uniforme, uma vez considerada a placa to-
talmente flexivel (f1g.79) Consideremos um elemento de solo no
ponto A: como a resxstencxa ao cisalhamento da areia é diretamente
proporcxonal i pressao confinante entao em A & areia & dotada de
alta resisténcia e consequentemente sofreréd pequenas deformagoes .

pressges. de
contacto

Fig. 79

Todavia, num ponto B, o confinamento de um elemento é pequeno, re-
sultando entao grandes deformagoes. Decorre pois que a placa fle-
xivel, quando apoiada em areia, terd maiores recalques nos bordos
do que no centro (fig.79).
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Consideremos agora o caso de uma placa rigidea apoia—
da em solo arenoso: sendo a place considerada infinitamente rigida,
os recalques serao uniformes ao longo da mesma (fig.80); assim, por
comparagao com o caso anterior concluimos que as pressoes no centro
tém que ser muito maiores do que nos bordos, para férgar & uniformi
dade de recalques., Se a placa situa-se & superficie do terreno, nos
bordos nao havefa confinamenté,.de forme que ai as pressoes de con—
tato serdo praticamente nulas. A distribuigao das pressces de con-
tato serd de forma grosseiramente parabélica, conforme indicada na
figura 80, g

~¢

pressges de
contacto

Fig. 80

Analisemos em contraposigao o caso de sapatas apoia-
das em solos coesivos nos quais predominam as deformagoes volunéiri
cas: se a placa fdr inteiramente flexivel a distribuigso das pres——
soes de contato serd uniforme (fig.sl). Para uma placa uniformemen-—
te carregada, vimos (capitulo IX, artigo 4, vol.I) que nos pontosdo
solo situados na vertical pelo eixo da placa as pressoes neles a-
plicades sao maiores do que aquelas despertadas em pontos afastados
do eixo (fig.81), Logo, das maiores pressoes no eixo decorrem maio-
res recalques no centro da placa do que nos bordos da mesma, confor
me indicado na figura 81,

recalques

=/
nmmntl 727
pressges de ///
conbato/ / //
pressges transmitidasE Hﬂ-mmﬂm

. Fig.81
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Se a placa fér rigida, os recalques serao obrigatd-
riamente iguais em tdda placa, o que significa que a placa rigida
se incumbe de redistribuir as pressoes aplicadas de tal forma  que
as pressoes transmitidas (no bulbo) se uniformizem na masse de argi
la sujeite & compressao. Entao as pressdes na placa deverao ter
maior intensidade nos extremos do que no centro, Logo, a distribui-
g¢ao das pressoes de contato de uma placa rigida deve ser conforme
indicado na figura 82,

pressjes transmitidas

T T e, -

Fig.82

5 - Provas de carga sdbre a placa

. Como a determinacao tedérica da capacidade de carga
ainda nao alcangou o desenvolvimento elmejado, requerendo ainda es-
tudos mais profundos e a comprovagao dos mesmos, bem como a observa
gEo do comportamento dos protétipos, muito frequentemente realizam-
se provas de carga para a detenuinagio da taxa admissivel dos solos
de fundagao e que fornecem, desde que devidamente interpretados,re-
sultedos aceitéveis e muito satisfatérios.

., A prova de carga sébre placa nada mais & do que um
ensaio em mod€lo, procurando reproduzir o comportamento de ume fun—

dagao em escala quase natural, E corrente entre nés o emprego de u-
ma placa rigida de ferro fundido com didmetro de 80 centimetros(0,5
m2 de drea); algumas vezes sao utilizadas placas quadradas de lado
igual & 1 metro. A placa de prova de carga é carregada por meio de
um macaco hidrdulico que reage contra um caixao carregado, Na figu-
ra 83 indica-se esquemiticamente a forma de montagem de uma  prova
de carga, 0s recalques da placa sao medidos por deflectdmetros que
se apoiam em referéncias fixas situadas afastadas da placa, a fim
de que as deformagGes do solo adjacente & placa fiao interfiram nas
referéncias. A pressao aplicada & placa é lida no mandmetro ligado
a0 macaco hidrdulico.
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Fig.83

; As pressoes sao aplicadas & placa em estégios da ordem
de 20% da provdvel taxa admissivel do terreno; um estégio de carga
é aplicado sdmente apés estarem estabilizados os recalques da placa
sob a pressao anteriormente aplicada, sendo anotados os tempos em ho-
ras e minutos do infcio e fim de aplicagao de cada estdgio.-0s resul-
tados de uma prova de carga sao apresentados usualmente em gréfico
pressoes x recalques, conforme a figura 84,

Pressges ( t/mz)

(0] 5 10 15 20 25 30 35 40 45 .50
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L: 32 ;38
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25:13 [ 25:12
10

Fig.84
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Fig.85

) As deformagdes do solo subjacente & sapata podem ser
de dois tipos (fig.85):- uma deformagao resultante da redugao de vo-
lume por compressibilidade (caso a) e outra deformagao (de tipo ci-
salhante) por mudanga de forme (caso b). 0s recalques medidos numa
prova de carge sao a soma désses dois tipos de deformagao.

Se o solo fér uma argila dura ou -uma areia compacta
os recalques decorrem essencialmente de deformagoes por mudange - de
forma, sendo que um prisma ao se deformar transmite essa deformaggo
quase que totalmente aos prismas adjacentes, isto &, sem amortecimen
to das deformagoes, sendo que todos os prismas sao solicitades si-
multaneamente, Néste caso, ao se alcangar a capacidade de carga do
terreno, €le rompe segundo uma pressao oy bem definida, que uma vez
alcangada os recalques da placa sao continuos. A ruptura € dita ge-
ral.

) No caso de solos fdfos e moles os recalques sao pro-
venientes das deformagoes dos prismas que ao se deformarem . sofrem
grande reduggo de volume; logo os prismas adjacentes recebem apen as
uma parte da deformagao por cisalhamento e assim sucessivamente, re-
sultando que cada prisma terd ume porcentagem de deformagao diferen—
te, diminuindo & medida que éles se situam mais longe da placa ou
em outras palavras, a .superficie de ruptura nao se desenvolve simul
taneamente em tdda sua extensao. A forma de ruptura de um solo fdéfo
ou mole é dita ruptura local, Neste .caso nao hé uma taxa de ruptura
perfeitamente definida. ’

Em face aos tipos de rupturas, geral e local, os re-
sultados de uma prova de carga sébre placa devem ser devidamente in-
terpretados. A taxa admissivel do terreno de fundagao, em face aos
resultados de uma prova de carga .deve ser expressa simultanea e se-
paradamente por dois critérios, valendo o mais exigente:

1) © =0, correspondente a um recalque considerado admissivel;

2) o = & atendendo & seguranga perante a ruptura, sendo n um coefi
ciente de seguranga adequado (n % 2), Por sua vez, para
fixagao de © tem-se os seguintes critérios:-
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2) no caso de ruptura geral, naturelmente ¢ = “ps conforae & figure
86,

b) ndo se alcangando & rupture na prova de carge, nem um recalque jul
gedo excessive, o valor de 9 gerd tomado igual & wméxima pressac
alcangade na prova.

- prensges
L B
Q .
N
| e
1 ,Areia fina'
| IcompactAT;
o . .}cinza:1
2 P /
o ) /
Wt Lo
= A AL RO o e iy-rﬁl“f;;
ergila silt.o.éa, lnolc:/r. m/p/r/;/s/{{% )
L TR s

‘Areis com pedregulke, compacts, cinza |

3

Fig.86 Tig.87

¢} no coeo de rupture locel, o serd tomado igusl & um Fque correa
ponde & um recalque excessivo o (fig.86) arbitrériamente fixe-
do e .que depende do tipo de estruture cuje fundagio esié em estu-
do. .

4 taxa de rupture & ser considerade serd pois o me-
nor velor fornecido pelos critérios acima.

ftengao especisl deve ser dada para o ceaso de reali-
zeglo de proves de carga em terrenos cuja 'matureza nao foi préviamen
ie explorada por sondagens. Pode ocorrer gue no subsolo s¢ encontrem
camedas de baixa cepacidede de suporte e altamenie compressiveis em
profundidades gue nao serdo soliciladas pelas tensoes oriundas do
prova de carga. 0 resultado de waa prove de corge realizade num ter—
reno endloge ao tpresentedo na figura 87 nao pode ser estendido a wn
edificio, que devido 8% suss dimensoes Lerd was bulboe de pressio mui-
tes vezes moior do gue aquéle indicado, Neste caso, entio, 0s resul—
tados do prove de cargo nfio sdo representotivos do comportomento reel
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do solo quando solicitado pelas pressoes induzidas do edificio.

6 ~ Cédigosde fundagao

- A experiéncia coligida durante anos e a observ&gao do
comportamento de obras executadas numa determinada regido geralmente
¢ compilada e codificada, resultendo nos conhecidos "Cédigos de Fun-
dagao ", dentre os quais o mais difundido é o cbédigo da cidade . de.
Boston.

De acordo _com ésie c6digo os resultados de uma prova
de carga sébre placas sdo assim interpretados:

a) no caso de ruptura geral (fig.SB):—"‘

sendo o cocficiente de seguranga n = 2,

b) quando ndo hé ruptura tipice ou quando o prova ndo & levada  até
a ruptura do terreno, & taxa admissivel & do terreno é igual & me
tade da pressao que corresponde a um recalque de 25 m111metros,ou

seja;
e Tor
= 20 (critério (2))

e einda que o recalque P, correspondente a ésse T nao seja

maior do que 10 m1l1metros (critério 1 ).

Cuwapre observar que segundo o cédigo de Boston, & pla-
ca de prova de cargo tem dimensoes de 30 cm x 30 cm.

Os cédigos também sugerem taxas admissiveis para os
solos enm fungio du sua consisténcia e compacidade. Na tabela 2 se-
guir s@o enfeixados elguns valores recomendados por certos  autores,
cédigos de cidades e entidedes, para o caso de fundagoes diretas re-
sas.

e 2
O em kg/cn™ | BOSTON | NOVA YORK | BUFFALO | CHICAGO|A.S.C.E.| I.P,T. |PECK
w
5 MOLE 1 0 1 0,8 - <1 -
K MEDIA B 1 2 - 1.5 -
A RIJA 4 15 3 2:2 4 2 a4 -
i DURA 6 5 s 3 - 426 -
FINA 1 2 145 - 2
FOFA  IGRoSSA 3 % 3 ~ 3 Sl (ks
% [ MED®® [FINA - 4 2 - -
= || COMPACTA [GROSSA ; z 4 . . 28 34, daad
= : FINA 3 3 3 2a3
< ] »
< || COMPACTA lerossn s 3 3 i 3 T 61| tars
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1= Dimensionamento de fundagao por sapatas

Sapaba de fundagdo é o elemento estrutural destinado
& transmitir as cargas de uma estrutura diretamente ao terreno de a-
poio. Como as taxas admigsiveis dos solos sa.0 multo inferiores a ta-

xa admissivel & compressao do concreto (& & /3 < 60 kg/cm2) en

tao ag secgoes dos pilares, préximo & superflc1e do terreno, sao a-
lergedas, formende a sapata, de forma que o pressao aplicada ao ter—w
reno seja compativel com a sua cepacidade de suporte.

Sendo entao P & carga do pilar (de dimensdes 8o x bo)
e 0 o tensao admissivel do. terreno, a area de contato da sapata com
[ solo serd:

rgd

qr!"d

Os requxaxtos que devem ser obedecidos no dimensiona-—
mento de uma fundagdo por sapatas sao:

a) o centro de gravidade da érea da sapata deve coincidir com o cen-
tre de gravidade do piler para que as pressoes de contato aplica-
des pela sapata ao terreno tenham distribuig¢doe uniforme (fig.88),

CORTE "A A"

PLANTA - l

Fig.88
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b) as dimensdes a ¢ b das snpatas devem obedecer certe relagic, &
fim de gue o dimensionamento sejo econdmico. Este dimensionamen-—
to consiste om fazer com que as abas (disténcie d, figurs 88) se
jam iguais, decorrendo pois momentos igunis nros quatre -balangos
¢ resultando secgao de armadura da sapato igusl nos dois senti-—
dos. Para isso & necessdrio ter: :

ou seja: a=- b=a =-Db

e, como temos ainde A = a,b, & resolugao do sistema resulta em:

1 gy g
-a) +\/A iy (a.o-b)

1
b= (b o

[¢]

A solugio do sistema obtew=~ze mais convenicntemente por tentati-
vas na régua de cédleuloy procurando-se dois lados cujo produte é
A e cujn diferenga € igual & diferenga dos lados do pilar.

¢) como ¢ recelque das sapatas depende das suas dimensoes, em cer-—
tos casos os dimensces de sapatas contigues devem ser tais gue €
liminem, ou pelo menos reduzem, o recalgue diferencial entre as
LIeSNas «

d) o lado menor de msapats nso deve ser inferior & 0,8 m, particular
mente no caso das areies.

e) no caso de sapatas contfguas, ap01adas em cotas diferentes, para
que nao “haje 9nperpos1guo dos bulbos de pressao das sapatos, e~
las devem se¢ situar scgundo um dngulo nZe inferiocr & 30° com =&
verticel, conforme irdicado na Ffigura 88.

o) Blocos de fundugio

puando as cergas estrutursis nao 880 muito elevadas
(xnforloros a 50 t) e & taxo odwmissivel do terreno nso muito reduzi
da, as sapatas de fundagao poderao ser de concreto simples, ¢ pas-
sam & ser chawades de blocos, caracterizados por sua grande aliura.
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As seches de concreto simples deverao pois ser dimensionadas de for
me que as tensGes de tragdo nao ultrepassem & tensao  admissivel de
tragdo do concreto (T4 = 5,/10 = 6 kg/cm?). Os blocos de apoio _po-
derao ser tronco-cdnicos ou tronco piremidais e suas faces poderao
ser inclinadas ou em degraus verticuis‘(fig. 89%a e BQb)

Para que o bloco dispense armagao na bese o dngulo de-
ve obedecer & equagao:

e &, ”
a O‘t

Sempre que o dngulo a fér inferior a 30° hé necessida
de de introduzir armadura nas sapatas. para absorver os esforgos de
tragao devidos & flexao (fig.89c§

cz) tloen & -twlnlwm‘/
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b) Sapetas associadas

Quando hé superposigfo das dreas de sapatas de pilares
contiguos procure-sc associd-los por ume tnica sapata sendo os pila-

res ligados por ume viga. Sendo Pl e P2 as cargas de dois pilares
(£ig.90) o grea da sapata associada serd:

P1 + P2

T

A - =3
o
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e & sapaeta deverd ser centrada em relagao ao centro de gravidade das
cargasiPl e P2 s definido por:

i fibe
R

G

Fig.90

Neste caso as dimensoes a e b da sapata devem ser es-—
colhidas de forma que pelo menos dois dos balangos sejam aproximada-
mente iguais, uma vez que o outro balango resulta da posigao do cen-—
tro de gravidade da sapata.

c) sapatas carregadas excentricamente

Se a carge do pilar nao fér aplicada no centro da sa-
pata, decorrendo uma excentricidede e, a distribuigao das pressoes
deixard de ser uniforme., Se a carga for aplicada no ndcleo central
da base da sapata temsse uma distribuigao trapezoidal (fig.91), e
neste caso em que e<qg a tem-se:

+M_i+ Pe
S R T

o =

P 6 e
~g i E

P

1 2
Eb&

A pressao méxima de bordo O, nao deve ultrapassar a
texa admissivel do terreno de apoio, isto E,O-M<SE o
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Fig.91

" 5 _
Se @ cargae P atue fora do ndcleo central a distribuigao

das pgessses é triangular, sendo que parte da sepata nao transmite
pressoes ao terreno fig.92).

A parte efetivae de sapata que trabalha, tem drea @ x b,
e portanto:

;- -
5 a8 ¢« b=P

M
ou seja:
3 = 2%
o
M b
onde: IGM $T
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1

P
1 P 9
. IRl =P+ AP Ry = Py - AP
_._.’l" P
2
-

viga alavanca
R

viga alavanca

} i

¥ P

e

O G,
o

_'J_Divisa

Rl = P1 I - e

Compara-se o valor calculado Ry com o valor estimado
R} ; se By = ki entdo as dimensGes da sapata serdo mesmo a = o' ¢
b = b'; se

Hl £ Ri , mantém-se a dimensao b = b' (mantendo-se cons
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tante, pois,a excentricidade) e calcula-se a outra dimensao da sapa=-
ta por:

R
& wede
F.b

A viga alavanca geralmente & ligada a um pilar central
conforme indicado na figura 93. . ' Nesse . ‘caso & ‘carga . P do
mesmo serd aliviada do valor AP = Ry - Py, Todavia, em face & rigi
dez da viga alavanca nao ser infinita bem como devido a ser ela en —
gastada no pilar Py e nao articulada, é costume aliviar-se a carga
Py do pilar central de apenas a metade de AP, Assim, o sapata déste
pilar serd dimensionada por:

Ry (prético) P, -

o

No caso de nao se ligar a viga de equilibrio & um pi-
lar central (portanto P =0) & necessério empregar bloco de contrapé-
80 ou mesmo estacas de %ragio para absover o alivio - AP, Nestes ca-
sos a boa prédtica recomenda considerar o alivio teérico integrgl, a
favor da seguranga. ;
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capirTuLo vI

FUNDACOES PROFUNDAS. TUBULOES.

1 - Fundagoes profundas

Quando os solos préximos & superficie do terreno sao do
tados de baixe capacidade de carga e compressiveis, nao permitindo o
emprégo de fundagoes rasas, as cargas estruturais sao transferidas jol:N
ra os solos de maior capacidade de suporte situados em maiores pro -
fundidades, por meio de fundagaes ditas profundas.

Tem~-se duas categorias de fundagOes profundas:

a) fundagoes por estacas — que sao constituides por elementos de sec—
¢ao trensversal reduzida quando comparade com o comprimento e que
sao enterradas mediante equipamentos situados & superficie do ter-
reno. Em geral .s&o necessdrias vérias estacas pare transmitir a
carge de um pilar ao terreno,

b) fundagGes por tubulSes - cuja secgdo transversal & bem major do
que no caso acima e que sao executadas por escavagio interna  ma-
nual ou no minimo preveem e permitem a entrada de pessoal em seu
interior. Em geral basta um tubulao pare transferir a carge de um
pilar ao subsolo,

Nas fundagGes profundas os elementos de fundagio  sao
dimensionados considerande o menor dos seguintes critérios:

a) o elemento considerado como "pilar", ou seja, como pega estrutural
de concreto,

b) considera~se o conjunto solo-elemento de fundagao -levando-se en
conta & resisténcia disponivel oferecida pelo terreno,

. 2 - TubulGes a céu aberto

0 ceso mais simples de tubul@o de fundagao & aquéle
de um pogo escavado mecanice ou manualmente a céu aberto, Este tipo
ce pogo é limitado a solos situados acima do nivel d'dgua fredtica e
o solos coesivos, dispensando o escoramento des paredes laterais - do
pogo (fig.94). Pode descer um pouco abaixo do nivel d'dgua em solos

{impermedveis e consistentes).em que o problema da dgua (vezao e ins-
abilidade) seja limitado.

0 fuste do tubulao pode receber a taxa admissivel de
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compressao do concreto knc = 50 kg/cm2:

4 P
a 1/ o
) W

e em vista da_impossibilidade de se encontrarem terrenos capazes de
receber pressces daquela ordem, hé sempre necessidade de se promover

o alargamento de base (tronco-cénico) que é dimensionado em fungdo
da taxa admissivel & do solo & cota de apéio do tubuldo; :

o P
o

0 pogo é cheio com concreto simples e c1c16pxco devendo -
se dar ao alargamento de base uma inclinagao o dada por:

tga
a

émlﬁl
+
g

para que ndo haja necessidade da introdug@o de armadura na base.

pee | O
o)

=TT ==ty

AL
"
L
T

Fig. 94




0 didmetro minimo do fuste, em face &s condigoes do tre-
balho manual de escavagao, é de 70 a 80 centimetros,

Quando o subsolo contiver dgua, a escavagao abaixo do
seu nivel enfrenta as seguintes dificuldades:

a) volume d'dgua a esgotar, que é fung@o da permeabilidade do solo;

b) gradientes hidréulicos prejudiciais & estabilidade das paredes
laterais do tubuleo e do alargamento de base, que dependerd  da
coesao do solo. -

Para terrencs com baixa coesao a eicavaggo do pogo deve
ser acompanhade com escoramentos para contengao lateral da terra,
Nesta categoria tem-se os tubuloes executados pelo método Chicago,
em que a escavac¢ao manual do fuste é feita em etapas de aproximada-
mente 2 m, sem escoramento, contando-se com a coesao disponivel do
solo, Feita a escavagao de um trecho instalam-se prenchas verticais
de madeira (flg 95), escoradas por anéis metélicos. Repetem-se es-
sas operagoes sucessivamente até a cota de ap01o do tubula&o promo-—
vendo-se entao o alargamento de base. 0 tubuléo é concretedo procu-
rando—se recuperar os materiais de escoramento.

Quando o solo é muito pouco coesivo e nao permite a es
cavagao do fuste sem revestimento, emprega-se o método Gov..C esco-
remento neste tubulao & real1zad0 por meio de tubos metdlicos de 2m
de comprimento, cuja espessura é da ordem de 1/2", e que sao inste-

lados no terreno por percussao. Cravado um segmento escava—se 0 seu

=

e Tubo
,Z&!enélico
\ . o
Pranchas fpmin = 80 cm =
—hAnel metflico E
P -
_
7
Z
7 =7 =777

Fig.95 Fig.96
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interior e entao é cravado internamente outro tubo de menor didme-
tro (fig. 96) que é posteriormente escavado. Prossegue-se assim a
descida dos tubos telescdpicemente até que em terreno favordvel faz
se o alargamento de base., A concretagem é realizade concomitante
com a extragdo dos tubos., 0 tubuldo tipo Gow pode ser empregado em
terrenos pouco aqliiferos, quendo a égua pode ser facilmente esgota
da. :

3, Tubuloes pneuméticos

Quando o solo, além de exigir escoramento permanente du
rante a escavagdo, & francemente aqiiifero, entdo sao empregados o0s
tubuloes ditos pneumdticos, que sao executados de seguinte maneirs
concreta-se no local um anel de concreto cujo didmetro externo &
calculado por:

e com didmetro interno superior ou igual & 0,7 m. O operédrio desce
no interior do anel e realiza a escavagao manual, descendo o anel
(tubulao) por efeito de pése préprio. Repete-se o processo de con-
cretagem de anéis de concreto sobrepostes e escavagao & céu abertq
até se alcangar o nivel do lengol d'dgua.Neste ponto, sdbre o tubu
lao, assente-se uma cempdnula de chapa de ago conforme esquematliza
da na fligura 97, A escavagEo prossegue com ar comprimido no inte-
rior do tubulao e da campanula, de forme que a dgua & impedida de
entrar na cémara de trabalho, permitindo ao operdrio a escavagao a
séco., A terra escavada é jogada para fora do tubulao por meio de
um cachimbo com portas em ambas as extremidades; enquanto enche-
se o cachimbo de terra a porta externa estd herméticamente fechada!
quando cheio o operador do interior da campénula fecha a porta in-
terna, e, entao, é aberta a porta externa para esvaziamento do ca-
chimbo,

A pressao p do ar no interior da campénula e do tubulao
deve ser tal que contrabalance o péso da coluna d'dgue do terreno
pere impedir a sua entrada no interior da cdmara de trabalho, isto
&, (fig.97):

=Y
p o B
. A méxime pressao que é empregeda em fundagdes pneumd-
ticas nao ultrapassa 3 atmosferas devido as condigoes de trabalho
impostas ao organismo humano. Desta forma os tubuldes pneuméticos
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tém a suae profundidade limiteda a 30 m abaixo do nivel d'dgua.

Uma vez alcangado o terreno para apoio do tubulao promo
ve-se o alargamento de base em fungao da taxa admissivel do solo
nessa cota. A operagio de concretagem do tubulao é feita introduzin
do-se o concreto pelo cachimbo situado na chaminé (fig.97).

4, Capacidade de carga

Neo existe ainda processo plenamente satisfatério,para
& determinagdo da capacidade de carga de ume fgndagao profunda con-
siderando-ge, geralmente, ne prética de fundagoes por tubuloes ape~
nas a reagao oferecida pelo terreno na base dos mesmos e admitindo-
se que & contribuigdo do atrito do solo ao longo do fuste é insigni
Ficante, Iste atrito lateral no fuste é considerado meramente como
suficiente para contrabalangar o péso do tubulao,

0s tubulces sdo apoiados em terrenos de alta capacidade

de carga e procurem ainda tirar partido do efeito da profundidade.

Como vimos a capacidade de cerge para o caso das areias aumente mui

30 rapidamente, com aumento de profundidade, por exemplo, para
= 300:

T(H s 0) o
o &3 o
T(i1 = B = 2b) 2
o =80
(1 = 4b) o

Todavia o fator que passa a controlar a taxa edmissivel
para o alargamento de base de um tubulao, na maioria dos casos, &é o
favor deformagdao méxima admissivel, Logo, no caso das argilas, as
pressoes admissiveis ficam limitedas pelo valor da pressao de préa—
densamento, isto 4:

T <
T <D
a

para gue os recalques, decorrentes da &plicagao da presséo pelo tu-—
buluo, nao sejem provenientes do adensamento da argila oo longo da
reta de compressao virgem. No caso das areias féfas (especialmente
as argilosas) nao se pode tirar muito proveito do aumento da capaci
dede de cargas com & Erofundidade devido & deformabilidade escessiva
de. areia sob a pressao & .
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Empiricamente recomenda-se que no caso de tubuldes a-
poiades em areias a taxa para dimensionamento do alargamento de bha~
se seja tomada igual a 2 ou 3 vézes a taxa admissivel do mesmo solo
para o caso de placa superficial, isto é:

U=253 o,
(4

~<
sendo Uo a taxa admissivel para o caso de ume sapata rasa apoiada
em solo idéntice Aquele onde repousa o tubuldo.

No capitule seguinte serao analisadas as férmulas dispo~-
niveis para & estimative teérica da capacidade de carga para funda-~
¢oes profundas.

5. Dimensionamento de fundacoes por tubulses

0 dimensionamento de fundagoes por tubuldes deve obede-
cer ao critério de que o centro de gravidade da &rea do fuste e da
firea da base do tubulao deve coincidir com o ponto de aplicagio da
carga do pilar, De uma forma geral basta um tubuldo para transferir
a carga do pilar para o terreno de apoio.

0 dimensionamento do fuste, isto &, a determinagao do
didmetro d é feito per:

sendo P a carge do pilar e “; a tensao admissivel do concreto (ge-
relmente de ordem de 50 kg/cm2), No caso de tubuldes escavados ma-—
nualmente & céu aberto o didmetro d, por questdes de praticabilida-
de de escavagao, tem o valor minimo de 70 a 80 cm.

0 didmetro da bese D & calculado em fungao de taxe ad-
wissivel do terreno, & profundidade H onde pretende-se apoiar o
tubulao:

4 P

mo

D =

A altura da base (altura do tronco de cone) é calculada
por (fig.QB)z

b= (0-d) tga



- 112 -

sendo o dngulo ¢ dado por:

Para os valores normais de T e o, (igual a 8kg/cm2) 0
2 a 5 o t .
angulo® assume valores em térno de 6029,

=l

Fig.98

Quando, devido a proximidade de dois pilares, hé inter-
feréncia da base de um tubulao de um pilar sdbre a:outra basc do tu
bulae do pilar contiguo, o alargamento de base de um ou de ambos os
tubulGes & feito nao mais em forma circular e sim em forma de falsa
elipse (£ig.99), composta por um retdngulo (de lados x e D) e dois
semi~cfrculos de didmetro D. 0 dimensionamento da base nestes casos
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" Fig.99

é feite da seguinte maneira: — calcula-se inicialmente a drea A da
base: - '

A=

C R

Porém, a drea da falsa elipse é dada por:-

77'2
A=XD+4—D

Logo, tem-se que:

A "
R D

X =

sendo que D é escolhido em fungao da disténcia ! entre os pilares,
No caso de pilares situados junto as divisas nao é pos—
sivel a exccugao de um tubulao cujo eixo coinmcids com o cixo de pi-
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lar, havendo necessidade de introdugéo de uma vige alavancae ligan-
do ¢ pilar em questdo, o tubulao e um pilar central (&ste absorven—
do.a férga AP que deve ser aplicada na ponta da alavanca para con
trabalangar os momentos devidos & excentricidade 3). 0 dimensiona-

mento do tubuldo do pilar P; (fig.100) é feito tomando-se a reacgao
R calculada por:

—
1 l-e

sendo e (em centimetros ) calculado por:

b
e = a - —52 - 2,5

A distancia a entre o eixo do tubulao e a divisa é di-
tada ou pelo equipamento utilizado na execugao do tubulao (por exem
plo, dimensoes da campdnula no caso de tubuloes pneuméticos§ ou es—
colhida de forma que a base do tubulao em questao nao fique demasia
damente alongada,

0 tubuleo do pilar central seréd dimensionado com a car-
ga:

AP
Po -3

sendo AP dado por:
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PLANTA

Eixo da viga
‘Alavanca

CORTE A-A

| %
k ‘———___‘__j:jz__________—_—-
2,5 {m+_ Viga Alavanca
l R 2
Divisa S ; W‘j‘
Fig.100
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CAPITULO VIT

FUNDACOES PROFUNDAS, ESTACAS DE FUNDACAO,

1. Introdugao

Istacas sao elementos de fundagao executados por equipa-
mentos & superficie do terreno, elementos ésses caracterizados pelo
seu comprimento e pequena secgao transversal, tendo a fungao de
transmitir as cargas de uma estrutura para cemadas profundas de so-
lo de alta capacidaede de suporte e baixa compressibilidade.

~¢

As estacas podem ser instaladas no terreno mediante os
seguintes processos:

- cravagao

- escavagao ou perfuragao do terreno

~ reagao ou prensagem

- injegao d'dgua
sendo que o emprégo de cada um désses processos dependerd do  tipo
da estaca bem como da natureza do terreno a ser atravessado pela es-—
taca.

As estacas geralmente sao verticais e trabalham & com~—
pressao. Im casos onde hé esforgos horizontais a serem absorvidos

pelas estacas elas sao instaladas ligeiramente inclinadas; &s vézes
as estacas sao solicitadas & tragao %estacas d2 reagao).

2, TiBos de estaca

Dependendo dos materiais empregedos, as estacas  pocem
se subdividir em:

¢ - estacas de madeira
- estacas de concreto
~ estacas de ago
madeira=concre o

- estacas mistas
concreto-ago

e, dependendo da forma como sao executadas, podem perteancer as se-
guintes categorias:

madeira
-~ estacas pré-moldadas ago
conecreto



- 118 =

~ estacas moldadas "in loco'" de concreto
- estaces mistas prémoldada-moldade "in loco'".

As estacas prémoldadas sao cravadas porterreno por per—
cussao, isto &, pela queda de um péso sdbre a cabega da estaca . Es
te processo tembém é utilizado para cravar o tubo de molde de al-
guns tipos de estacas moldadas "in loco",

0 péso para cravagao da estaca cai sdbre ela em queda
livre, de uma altura préviamente determinada, e e’acionado por meio
de um guincho (movido a 6leo-diesel ou energia elétrice), estando o
péso suspenso 4 uma torre (de madeira ou de perfilados de ago). A
ésse conjunto de torre, guincho e péso denomina-se bate-estaca., Fu
certos casos o péso é elevado por agao de vapor (formado por uma
caldeira), constituindo um mertelo de pistao e cilindro. Este, cu-
jas paredes sao espessas, constitui o péso prépriamente dito, que
cai em queda livre (martelo de simples efeito). 0 martelo de duplo
efeito, &s vézes também empregado, utiliza o vapor tanto para ele-
var o péso como taembém para acelerar a sua queda, sumentando assim
grandemente a frequéncia de golpes sdbre a estaca.

3, Estacas prémoldadas. Vantagens e contra indicagoes.

a) Estaces de madeira.- sao as estacas mais antigas e a
tualmente sao empregadas apenas em casos particulares (estacas mix-
tas) de obras de vulto e em obras provisérias e de pouca responsabi
lidade., As estacas de eucaliptec normalmente utilizadas tém didmetro
da ordem de 15 a 30 cm e comprimento até 10 metros, podendo ser fa
cilmente emendadas. As cargas de trabalho das estacas de madeira va
riam de 10 a 30 t, dependendo do didmetro e do tipo da madeira,

As vantagens das estaces de madeira sao: baixo prego;
possuem boa resisténcia aos esforgos dindmicos de cravegao e desde
que inteira e permanentemente submersas tém duragao ilimitada. Po-
dem ainda ser fdcilmente cortadas ou emendadas quando for o caso.

Devido ao intenso corte das matas torna-se cada dia
meis diffcil encontrar toras de boa qualidade e de dimensoes adequa
das, de forma que &s estacas de madeira tém limitacao de comprimen—
to e de carga, Quando nao permanentemente submersas e sujeitas a al
teragdes de umidade as estacas de madeira sao rdpidamente destrui-
" das, pois szo atacadas por organismos aerébios (apodrecimento  por
fungos), Por outro lado as estacas em dgua livre, quer salgada quer
doce, em obras portuarias, ficam muito frequentemente sujeitas ao
ataque por organismos inferiores que delas se alimentem iex, tere-
do navelis, etc.).

Quando se estipula o emprégo de estacas de madeira num
determinado local, onde o lengol d'dgua encontra—se bem préximo &
superficie do terreno deve-se analizar a eventualidade de um abaixa
mento mesmo tempordrio, do nivel d'dgua local por qualquer motivo,
o que ‘exporia a cebec¢a das estacas ao ataque de organismos que cau-
sariam o seu apoedrecimento.,
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Pare enfrentar o problema de durabilidade das estacas
de madeira tem—-se feito tratamentos quimicos (por impregnagao ou
pintura superficial) pare preserva¢ac da mesma. Estes tratamentos
880 os mais diversos (por exemplo, preservagao por creosoto) porém
elevam sobremaneire o custo das estacas tornando desvantajoso o seu
uso,

Atengao especial deve ser dade & cravagao de estaca
de madeire em terrenos cem matacoes que fécilmente danificem a pon-*
ta da estaca e que deve assim, ser protegida por uma ponteira de
ago.

: b) Estacas de ago - as estacas de ago sao constituidas
por perfis metdlicos leminados de secgao H e, entre nés, frequente-
mente, por; perfis I soldados aos pares, .Em face ao seu elevado custo
sao utilizadas apenas em casos particulares e dificeis, tendo capa-
cidaede de receber, além das cargas verticais, elevados empuxos la-
terais.

. Devido a sua secgEo transversal as estacas metélicas
sao de fdcil cravagao, causando epenas ligeiro deslocamento lateral
do s¢lo e.diminuindo o amolgamento e o problema da vibragao. As es-
tacas metélicas podem ser facilmente cortadas ou emendedas, tendo
pois comprimento ilimitado.

Bm face & elevada tensao admissivel & compressdo do ago
(cérca de 1 t/cm2) o emprégo das estacas metdlicas & interessante
quando se dispde de terreno muito resistente (dé preferéncia rocha
sa) para apoio da ponta da estaca,

Além do custo a outra contra indicagao das estacas metd
lices é o problema de corrosao do ag¢o em ambiente agressivo,

e

c) Estacas prémoldadas de concreto — a grande vantagem
das estacas de concreto prémoidadas é a sua qualidede superior con-
trolada em canteiro, sendo vibradas e curadas & sombra, resultando
um corpo homogéneo de elevada resisténcia. Como elemento de concre—
to as cargas de trabalho das estacas de concreto prémoldadas sao a-

valiadas a wma taxa de concreto da ordem de 50 kg/cm2.

Os inconvenientes apresentados por éste tipo de restaca
s8a0: . .

- tém que ser armadas pare resistir aos esforgos de flexao proveni-
entes do levantamento e transporte.

- devido ac seu péso préprio as estacas de concreto prémoldadas sao
limitadas em secgac e comprimento; as secgoes e os comprimentos
méximos normais da& estacas prémoldadassfabricadas entre nés sao:
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secgao (cm x cm ) | comprimento méxi- carga de trabalho(t)
s mo normal (m)

15

x 15 6 15

20 x 20 10 20
25 x 25 . 14 30
30 x 30 12 40
35 x 35 18 ] 50

As estacas de secgao 15 x 15 en® do tabels acima sdo de conmcreto

protendido, A fim de reduzir o péso préprio das estacas, podendo-se

assim diminuir a taxa de armadura ou aumentar o seu comprimento,

fa-

bricam-se estacas cilindricas &cas de concreto centrxfugado, com
as seguintes caracteristicas:-—
didmetro externo (cm) | comprimento mé-— carga de trabalho (t)

ximo normql(h)

20 10 20 - 25

25 14 25 - 40

30 18 ) 40 - 80

40 20 70 -120
A carga de trabalho destas estacas, considerando-as como pilar, sao
calculadas tomando como taxa admissivel do concreto o valor de 100
kg cm2, em virtude de boa qualidade do concreto (centrlfugado) As
cargas de trabalho da tabela acima sao varidveis tendo em conta o

didmetro interno das estacas cilfndricas vazadas (ocas)

- demoligao da cabeca da estaca, apés a cravagao, a fim de expor os
ferros de ligagao com os blocos, E operagao lenta devido & 'dureza

do concreto,

- a determinagao prévia do _comprimento das estacas deve'ser bem pre

cisa, porquanto a operagao de cmenda & lenta, devendo-se aguardar
o devido tempo de pega da parte prolongada para promover & recra-
vagao das estacas, bem como deve-se evitar o corte da estaca,pois
os pedagos cortados sao perdidos,

devido a ser o _concreto um material fridvel as estacas nao supor-
tam uma cravagao intensa, Sempre que o terreno ofercce grande re
sisténcia @ penetragao da estaca e se insiste na sua cravngao, po
de acontecer que & estaca fique danificada. Sempre que hé necessi
dade de se levar uma estaca prémuldada dtravés de um terreno are-
noso compacto; a cravagao da mesma deve.ser auxiliada com & inje-
¢ao d'dgua junto & ponte da estaca.
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d) Estacas Prensadas - sao estacas de concreto prémoldadas
constituidas por segmentos curtos (da ordem de 0,5m de comprimento)
que 830 cravados um epés outro, sobrepostos, por meio de um macaco
hidrdulico que reage contre um péso. Este tipo de estaca é muito em
pregado pare reférgo ou substituigao de fundagGes de obras j& cons—
truidas; em gerel a reagdo para cravagiao dos elementos é & ~prépria
estrutura exigtente, ficando assim limitade & férge de prensagem eo
valor da reagao disponivel. Em cesos particulares, as estacas pren—
sadas sdo empregedas para fundagoes de obras novas quando hd ne-
cessidade absoluta de se evitar vibragoes; nestes casos emprege-se
como reagao uma cargueira sébre rodas,

4. Estacas moldadas "in loco". Vantagens e contra indice-

gles

As estacas moldadas "in loco" foram introduzides para e
liminar o probleme do trensporte das estacaes prémoldadas e contor—
nar a dificuldade de precisao do comprimento das mesmas. Alguns ti-
pos foram ainda desenvolvidos & fim de reduzir os efeitos da vibra-

¢ao ceusada pela cravagao des estaces.

A grende vantagem real des estacas moldedas "in loco" &
aquela de se poder executar cade estaca com um comprimento desejado,
tendo em conta uma possivel heterogeneidade do terreno, bem como um
reconhecimento deficiente do subsolo, Elas podem ser executadas com
o comprimento desejado dispensando a operagao de demoligao de cabe-
¢a comum & estaca prémoldada.

Ixistem dezenas de tipos de estacas moldadas "in loco",
algumas com pequenos pormenores diferentes de outras, outras paten-
teadas, etc. Serao descritos a seguir os tipos wutilizados entre
nés,

- As desvantagens atinentes d4s estacas moldadas "in loco"
sao0:

- o principal inconveniente déste tipo de estacas & quanto & quali-
dade do concreto, sendo o resultado final de uma concretagem de
dificil contrdle. 0 concreto é langado geralmente de grande altu-
ra resultando a segregacgao do agregedo e, quando abaixo do nivel
dédgua, o concreto é facilmente deslavado; em certos casos, depen-
dendo da presenga de certos compostos quimicos agressivos, encon-
trados na dgua fredtica, o concreto pode ser por éles atacado, ou
mesmo, ter sua pega dificultada.

~ como quase todos os tipos de estacas moldadas "in loco" sao execu
tados com molde recuperado, ne sua extragao pode ocorrer a descon
tinuidade do fuste de concreto, Devido ao socamento do concreto
no interior do tubo de molde o atrito entre ambos & grande, sendo
que, ao se elevar o molde o concreto pode acompanhi-lo ~seccionan

~¢
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do a estaca,(o molde funciona como um’ pxstto num cilindro -
vécuo), com invasao de terra para o espago criado (f:g.101) 
secgao de concreto ainda mole pode ‘também ser apenas estrangulada
em certos solos.

- as estacas moldadas "in loco" apresentam o inconvenieute de po-

der sofrer desalinhamento do seu fuste quando o concreto estéd sen

do apiloado.

~ outra possibilidede de encurvamento da estace dé—se quando se cra
va o molde de uma estacae préxima a outra recém terminada; o deslo

camento lateral do solo causado pela cravagao pode danificar as
estacas adjacentes,

xado mais do que o devjdo decorrendo a invegao do interior do mol
de da estaca por terra, resultando um seccionamento do.seu fuste,

tubo de malde

Interrupgao do fuste

Parte concretfada

Fig.101

A sequéncia racional do desenvolvimento dos tipos de es

tacas moldades "in loco", procurando o seu aperfeigoamento, pode
ser &ssim exposta?

a) estacas executadas por perfuragao sem protegao lateral (estacas
brocas) .

nas estaces de molde rvg¢cuperado, quando o tubo é sacado, & medida
que o fuste vai sendo comcretado, pode ocorrer que o tubo seja pu




b)

c)

d)
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estacas procedidas por perfuragEo acompanhada com protegio late-

ral, obtida por um tubo (ou camisa) descido com ponta aberta e re
cuperado durante a concretagem (estacas Straus, Cementation, etec)

estacas executadas com molde cravado com ponta fechada e recupera
do durante a concretagem (estacas Simplex, Franki, etc.).

estacas moldadas "in loco" com molde enterrado ou cravado e nao
recuperado (estacas Raymond, etc.).

Passemos & descrigao dos tipos de estacas moldadas “"in

loco" que sao utilizadas entre nés:

Estaca broca:- executada por perfuragao com auxilio de trado espi-
ral em terrenos com coesao (argila) e com pouca dgua, de forma a
garantir que o furo permanega aberto, sem desmoronamento das pare-
des laterais., Ap6s a perfuragao o concreto é langado em  trechos
de pouca altura e apiloado com malho menual, As brocas sao limita-
das em didmetro e em comprimento devido &s dificuldades de execu-
¢ao, Normalmente o didmetro das brocas varia de 15 cm (trado de
6") a 25 cm (10") e o comprimento de 3 a 6 m (dependendo natural-
mente da natureza do terreno),As cargas de trabalho das estacas
brocas sao bem limitadas, nao ultrapassando geralmente 6 a 10 t.

Estaca Strauss:- o tubo de molde neste tipo de estaca é enterra-
do procedendo-se a perfuragao do terreno por meio de um balde
com ponta com janela (fig.102). 0 balde é deixado cair dentro do

\\\‘“b\\\\\

Extraggo do
molde

\‘\

Tubo de molde

l.s Tubo de molde

balde
(sonda)

trecho de estaca
concretada

Fig.102



- 124 -

tubo e o solo, em consisténcia de lama, entra no interior do mes-
mo. Quando nao hé dgua fredtica no subsolo, joga-se dgua no inte-
rior do furo para que se forme a lama. Uma vez alcangado o compri
mento desejado enche-se o tubo de concreto em trechos de 0,5 a lm
que sao socados por um pilao & medida _que se vai extraindo o mol-
de.Para a execugao da estaca Straus sa0 necessdrios um tripé¢ e um
guincho para suspensao do balde e do pilao. 0 didmetro minimo re-
comendado para o tubo de molde & 25 cmjtem-Se executado estacas

Strauss com didmetro até 50 cm. A carga de trabalho déste tipo de
estaca, considerando-a como elemento estrutural, é .calculade to-
mand o-se a taxa admissfvel do concreto como 40 kg/cm2.

- Estaca Simplex:- consiste na cravagao de um tubo de ago de 40cm
de diametro tendo uma ponteira de concreto prémoldada fig.103),

Martelo de simples efeito
batendo no tdpo do tubo,

C
=077 = ez~ ==
:Armadura de
-Amarragzo
= Molde |
_2_&9 en Estaca pronta
concretada

Ponteira

prélmoldnda

Fig.108

Alcangada a profundidade desejada enche-se o tubo _de molde com
concreto bem pléstico até a boca; apés esta operagao a camisa &
extraida lentamente. Durante a cravagao do molde e na sua extra—
¢ao utiliza-se um pequeno péso suspenso dentro do tubo a fim de
constatar se durante a descida do tubo nao houve avaria na pon-
teira e se durante a extragao nao houve subida do nivel do concre
to dentro do molde. Qualquer elevagao do nivel do concreto duran—
te a extragao do molde significa que aquéle acompanhou o movimen-
to déste, resultando um estrangulamento do fuste,
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Quando ocorre qualquer avaria na execugao de uma estaca
Simplex repete-se, imediatamente apés a extragao do tubo, a execu-
950 de outra estaca Simplex no mesmo ponto em que foi realizada a
primeira,

Este operagao de cravagao repetida num mesmo ponto &
também utilizada para a obtengao de estacas de maior didmetro . e de
maior. carga de trabalho, resultando as estacas denominadas Duplex,
cujo didmetro nominal é da ordem de 54 cm, y

= As cargas de trabalho normais das estacas Simplex e Du-
plex sao respectivamente 50 a 100 t (tensao no concreto 40 kg/cma),
e o comprimento méximo normal que alcangam é de 20 cm.

- Estaca Franki:- consiste na descida de um tubo de ago (didmetros
comuns:- 40,52 e 60 cm) tendo no seu interior, junto & ponta, um
tampao de concreto (de 1 m de altura, aproximadamente) de relagao
6gua/cimento muito baixa, tampao éste, que & socado por meio de

: s
W’é PIETIE

[ Armadura
Tubo de
Molde

"
Trecho da
Tampgo estaca concre-

tada

Fig. 104
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um pileo de 4 t. Esse rélha de concreto vai abrindo caminho no

- terreno e, devido ao forte atrito entre ésse concreto séco e o tu
bo, éste € arrastado para dentro do solo (fig.104)., Alcaengade a
profundidade desejada o molde é préso & torre do bate-estaca, co-
loca<se mais concreto no interior do molde e com o pilao provoca--
se a expulsao do tempao até e formagao de um bulbo de concreto. A
pés esta operagao desce-se a armadura e concreta-se a estaca em
pequenos trechos cada um dos quais é fortemente apiloado, retiran
do-se concomitantemente o tubo de melde, Repete-se a operagao até
que todo o fuste da estaca esteja concretado,

A armagao introduzide na estace Franki, com espiras pou
co espagadas, reduz 0s8 perigos de um eventual estrangulamento e
seccionamento do fuste, além de fornecer indicagao de defeitos na
execugao da estaca quando a armagao sofre um encurtamento.

0 comprimento méximo normal da estaca Franki é 20 m, po
dendo todavia alcangar excepcionalmente maiores profundidades. As
cargas de trabalho sao calculadas na base da taxa de 60 kg/cm2 a-
plicada a0 concretos-

didmetro (cm © cargs de trabalho (t)
40 70 :
52 ! 130
60 170

5, Estacas mistas

Para tirar partido das propriedades e _vantagens ineren-
tes a cada tipo de estaca em determinades casos sao empregades esta
cas mistas compostas por dois tipos diferentes de estace., As mais
comuns sao0:

- estaca mista de madeira-concreto:- a estaca de madeira é cravada,
e com o auxilio de um suplemento leva-se a estaca até que a  sua
cabega fique abaixo do nivel d'dgua minimo doe local. SGbre cla &
entao moldada ums estaca de concreto (eventualmente do tipo
Strauss). Pode-se ainda cravar a estaca de madeira usando como su
plémento uma estaca de concreto prémoldada. Néste caso tem—se que
estudar convenientemente o problema da emenda das duas partes da
estaca.

- egtaca mista Franki-prémoldeda:~ quando hé dificuldade na crava-
¢ao de estacas prémoldadas ou receio de estramgulamento num deter
minado trecho do subsolo, instela-se uma estaca prémoldada dentro
do furo aberto normalmente pelo prpscesso Franki,
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6. Capacidede de carga e carga de trabalho de fundagoes

profundas. Férmulas estdticas

As cargas de trabalho das estacas de fundagdo geralmen-
te sao especificadas considerando as estacas como elementos estrutu
rais, sendo p problema da Mecédnica dos Solos a fixagﬁo do:comprimen
to necessdrio para que o solo contribua com resisténcia igual ou
maior & carga de trabalho estipulada.

A carge de trabalho de fundagoes profundes pode ser ava
liada por meio de:
a) férmulas estdticas
b) provas de carge
¢) férmulas dindmicas
_ Por meio das férmulas estdtices procura-se eatabelecer
uma relagao estética entre a forga méxima que pode ser aplicadea a u

ma estace e as propriedades fisicas do solo (resisténcia ao cisalﬁg
mento e densidade).

o A forga limite Pr que pode ser aplicada a uma estaca de
compoem-se em (fig,105):

P =P P 6o
. e T 5 (6.1)

onde P é denominada resisténcia de ponta e IP resisténcia de atri-
to lateral nas paredes do fuste da estaca,

Sendo 9. a capacidade de carga do terreno & cota da
ponte da estaca e f a tensao de atrito ao longo do fuste tem—se:

Pr r Sp + £ SE

sendo S, e as dreas da secgdo transversal e da superficie late-
ral da estaca, respectivamente,

A teoria de Terzaghi de célculo da capacidade de carga
de sapatas rasas pode ser estendida para o caso de fundagSes profun
das com algumas adaptagoes aproximadas. Naquele caso era desprezada
a contribuigdo devida & resisténcia do solo situado acima da profun
didade H da fundngao, porém para o caso atual como H é muito maior
do que 2b tal contribuigdo deverf ser considerada. Sendo f a tensao
de atrito médio ao longo do fuste (fig.106), & pressao aplicada pe-
la estaca & profundidade H é:
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Fig.105

@ Batle il g By
r i .S S
P P P
P - Wnai]Y
2 r f 2" R H c
R 2 2
R TR TR
. Pr 2fH
a'r=71—R—2- =% cEvEpe— * HYO (6.2)

sendo Yc a densidade do concreto., Para os casos em que a estaca for

implantada por perfuragao & expressao acime deverd ser corrigida pa-
ra:

P
r 2-£ H
T = = S — 4+ H(y. -Y) (6.3)
3 1rB,2 R c
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Fig.106 Fig.107

0 valor de o_ pode entao ser calculado empregando-se a
férmula de Terzaghi para capacidade de carge de sapates circulares
rasas:

o =1,3¢N +YHN +0,6 YRN
r c q

supondo a superficie de ruptura e as zonas plédstica e eldstica confor
me indicadas na figura 106. Considerando o caso de fundagoes profun-—

des (particularmente tubules) executados por perfuragdo. Terzaghi ad
mitiu que & ruptura de base 86 seria possivel quando acompanhada do
movimento ascendente do anel de solo adjacente & estaca, dentro de um
raio hipotético igual a nR (fig.108); a ésse movimento opoem—se as
tensoes cisalhantes médias a0 longo da periferia do cilindro de
raio nR. Para levar em conta ésse efeito, Terzaghi atribuiu para ésse
volume de terra uma densidade Y' maior do que y, de forma que se pode
estabelecer a seguinte relagao, pela equivaléncia de pesos e forgas:

7(a2R2 - R®) Y'H=[7r WP %) sewaR T+277Rf]H

donde:
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Pl pog Lad
(n2-1)R

A cerge de ruptura seré pois:
2 1 2
P =7 R” |1,3¢ N +Y'H Ny + 0,6 YR N [+2rRHf-7R H(y ~v) (6.3)

e, segundo Terzaghi, o valor de n seréd investigado por tentativa a
f1m de se obter o valor de P minimo pela férmula acima, Esse equa-
¢8o abrange simultédneamente as contribu:goes de resisténcia de ponta
e de atrito lateral, e os operadores Ng, N sa@o o8 coeficientes
de capacidade de carge de Terzaghi (fig.86), dependentes do éngulo de
atrito interno ¢:

Meis modernmmente, Meyerhof apresentou un método para a-
valiagao da capacidade de carga de fundagoes profundas baseado no e~
quilibio pldstico de trés zonas, & saber (fig.107):- gone no estado e
léstico (ABC) e zonas em estado plédstico de ruptura (BCD, de cisalba
mento radial, e BDE, de cisalhemento plano e radial). Baseado no equi
librio dessas zonas, Meyerhof concluiu que a capaciddde de carga de
ponta 0 pode ser expressa pela férmula:

.=cN +KYHNg + YR Ny (6.4)

onde K é um coefxciente de empuxo sdbre o fuste da estaca na zona
de ruptura e N, , Ng sao coeficientes que dependem de § e da
relagao H/ZR. No caso de Xundagoes profundas,quando entdo a relagio
H/2R é grande, o Gltimo térmo da equa;ao de Meyerhof pode ser despre-
zado, e logo:

O - 3
cmoN. + K YH Nq (6.5)

Ainda segundo Meyerhof a tensao de atrito f ao longo do
fuste da estaca pode ser expressa por:

fme, +% tg# (6.6)

sendo cg a aderéncia do solo ao longo da estaca; ¢ édngulo de atrito
entre o solo e a estaca e o, & pressdao do solo sdbre as paredes, ex-
pressa por:

01.% K vy & (6.7)
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onde K & um coeficiente de empuxo médio ao longe de tedo o fuste da
estaca,

A expressac genérica ds carge de ruptura de uma estaca
(z, = Pp 4B Sp + 2 8; ), segundo Meyerhof seord pois:

= Y N iz 0
A (""e + Bth) sp + (ca+ 5 KT H tgd?) s, (6.8)

zendo og coeficientes M, e ﬁq dados pele grdfico da figura 108,
Meyerhef dictingue ¢ ceefieiénte Nq para estacas cravadas (prémolda
das) e estacas instslades por perfuragio (por. exemplo,tipo Strauss).
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] u 60
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i
O 10° 20° 30° 40° 50° 30 32 34 36 “38 40 42 44
Aegule de wtzits ¢ fngulo de styito ¢
Figo.108 Figo109
_ Pare o 2250 de solos argilesos. (@ =~ 0) tem-se N, = 9,5,
Nq = %i; K=1e §' e e & férmula de Meyerhof torna-set

B o= (88 ¢+ YH) 8, +e, 8 {6.9)

A aderéncia c, tem gque ser determinade experimental-~
meste dependendo da sensibilidede da argila e da forma de execugao
da sstaca. Para egbacas executadss pox perfuragac ¢y <~ ¢ {(sendo ¢
& cgesao da argila indef,cmede) ,dependendo da forma de instalagao
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de estaca, Para estacas cravadas em argilas sensiveis, imediatamen—
te ap6s a cravagao cy = EL sendo C a coesao da argila amolgada, e
algum tempo apés a cravagao tem-se cy = c; pera estacas cravadas em
argilas pouco sensiveis, ] kg/cm y nao se dispondo ainda
de valores consistentes,

Pare o caso de estacas em argila a resisténcia de ponta
é desprezivel em relagao & grandeze da _resisténcia por atrite late-
ral, de forma que podemos escrever enteo, em primeira aproximagao:

P :ca se

A equagdo geral de Meyerhof aplicada ao caso des a~-
reias (¢ = 0 e ¢, = 0) reduz-se para:

1 =
P = yYHKN S += HK tg¢*' s 6,10
P Y q °p 2 Y 80 e ( )

sendo K = 1/2 para areias féfas; K = 1 para areias compactas ( K
varia entre 0,5 e 1,0).No caso de estacas em areia a resisténcia de
atrito lateral é pequena quando comparade com & resisténcia de pon~
ta, e a carga limite de uma estaca, segundo Meyerhof, em primeira--
aproximag¢ao serd:

P = yHKN S
r 9 P

Pare terrenos arenosos, Skempton desenvolveu uma teoria
a fim de determinar a carga de ruptura de estacas. Desprezando I? ’
tem~se, segundo Skempton:

P = w0 = N °
» rsp (YHNq+YR\{)Sp (6.11)

Para estacas, onde H> 2R e Nq tem mesma grandeza que -
Ny , pode-se desprezar o térmo YR NY . Logo:

P = YHN §
r a”p

sendo Ng um coeficiente fungdo de §. No grafico da figura 109 é a-
presentado o coeficiente N, = £(9) segundo Skempton; na mesma figura
¢ apresentado para comparagao o coeficiente N andlogo, segundo
Meyerhof (obtido da figura 108), 1
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7. Comportemento des estacaes

&) Resisténcie dindmice e estétice

4s resisténcies de ponta e de atrito lateral oferecides
pelo terreno durante & cravagao de uma estace sdo de natureza diné-
mice e inteiramente diferentes das reagoes estdticas de ponte e de
atrito lateral do terreno quando a estace estd sendo solicitada len
tamente pelas carges que devem sustentar em sua vida Gtil.

Consideremos & cravegao de uma estaca num terreno coms-
tituido por argila pléstica saturada e de alta sensibilidade, argi-
la gue sabemos ser incompressivel sob esforgos instanténeas. Duran-
te & penetragao da estaca na argile haverd nesta o deslocemento de
‘um volume igual ao volume da estaca, que & evidenciado pelo empola-
mento da superficie do terreno edjacente & estaca. Im uma secgso
transversul (£ig.110) um elemento de solo A, durante & cravagao da
estaca, é sibitamente deslocado para A', sofrendo - ~tensoes cisalhan
tes que ceusem o amolgamento désse elemente sem que disso decorra
alteragao do seu volume, Se a argila for de alta sensibilidade a re
sisténcie do elemento amolgado A' serd muitas vézes inferior & re-
sxstencia do mesmo solo quando indeformado, de forma que durante &
cravagao da estaca haverd pequena contribuigao de resisténcia de a-
trito lateral, Segundo Casegrande, & argila adjacente & estaca fica
totalmente amolgada até uma disténcia igual ao raio da estacaj; 08
efeitos do amolgamento fazem-se sentir até uma disténcia igual a
trés vézes o raio. A fim de que & cravacdo de uma estaca nao preju-
dique a8 estacas vizinhas jd cravadas, nem altere muito as con-
digoes do préprio terreno, costuma-se especificar que as estacas pré
woldades sejam cravadas afastadas entre si de ume distdncie igual
a 2,5 vézes o seu didmetro, e no caso de estacas moldadaes "in loco”
3 vézes.

.Estaca

Fig.110

Apés a cravagao da estaca a argile amolgada sofrerd wm
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readensamento resultante do novo estado de tensoes reimante (haveréd
dissipagao gradual e lenta das sobrepressoes neutras na égup inters
ticial da ergila), Com o readensamento da argila a resisténcia de &
trito lateral aumenta graduaelmente com o tempo, sendo tal ocorréncia
observada quando se procura recravar uma esteca decorrido algum tem
po do infcio da sua cravagao.

: Durante & cravagao de estaca em argila saturada a resis
téncia de ponta é elevade uma vez que a argila tem de ser deslocada
e amolgada a fim de permitir a penetragao da estaca, Essa resistén-
cia :qué é diretamente devida & :incompressibilidade da, argila sob
cargas dindmices, é tanto maior quaento maior e mais resisténte for
a colune de argila circundante & estaca que & obrigade a se deslo-
car para cime fempolar) pare acomodar a descida da ponta da estaca,

En carregamento estdtico, porém, o bulbo de press&o sob
& ponta de estaca sofre o necessério adensamento com relative rapi-
dez de forma que as compressaes respectivas, relativamente grandes
em comparq§io com es deformagoes necessérias para desenvolver o a-—
trito lateral, reduzem grandemente a parcela de resisténcia contri-
buida na ponta,

. No gréfico da figura 111 estdo representadas as grande-
zas relativas des vérias resisténcies dindmicas (cravagdo) e estdti
cas oferecidas por uma argila saturada de alta sensibilidade. Con—
clui~-se que nestes solos nao hé semelhanga alguma entre as condi-
goes obtidas durante a cravagao das estacas e o seu comportamento
quendo solicitadas estdticamente (por exemplo,numa prova de carga).

R ]
& .he\c\r{vagao j

R{agregnmento estitico _I

Resistencia de ponta o "~ Resist@ncia de
atrito lateral

Fig.111

No caso das areias,por outro lado, salvo nas finas e sa
turadas sujeitas a fendmenos de liquefegéo, o comportamento é essen
cialmente independente do tempo, ¢ portanto as resisténcias estéti—
cas e dinédmicas podem se assemelhatr a contento,

b) Efeitos de cravngao de estacas sébre o terreno e so-
bre construgoes vizinhes,
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.Empolamento do terreno

f L Superficie original do
t terreno

rav)

41

=
| ———Esforgos de tragio nas
estacas

Fig.112

Estacas cravades em argilas plésticas saturadas causam
o empolamento do terreno e consequentes tensces de tragao nas esta—
cas circunviz;nhus, em grandezas capazes de causar~lhes & ruptura
por tragao quando nao armadas, Fig.112, Este problema é grave no ca
so de estaecas moldadas "in loco" executadas com molde cravado com
ponta fechada e que nao s2o armadas,

As argiles plésticas saturadas transmitenm, quase sem
amortecimento, as vibragoes de cravagao pare as construgoes vizi-
nhas, O empolemento e as vibragdes nas argilas insaturadas e frid-
veis dependem de sua densidade,

A cravagao de estacas em areias féfas puras causa o au-
mento da sua densidede decorrendo ent8o, e dependendo da intensida-
de de vibraguo,assentamentos no terreno circunvizinho, Teis .assen-
tamentos sao indesejdveis no caso de construgoes vizinhas apoiadas
em fundagoes diretas sébre a areia, Com o prosseguimento da crava-
gao des estacas vai-se ganhando ligeiro beneficio, devido & compac-
tagao, resultando entao estacas de menor comprimento,

Se a areia foér de granulagao fina, féfa e saturade a

cravagao das _estacas € extremamente fécil porque os esforgos. em jd
go na cravagao podem causar uma condigdo instentdnea de areia move

diga,

As areias .mais compactas .tém um efeito de compnctagao,
proveniente das vibragoes durante a cravagdo, muito mais abrupto.
Im face disto recomenda-se que num bloco de estecas a cravagao deve
ser iniciada pelas estacas centrais passando depois para as esta-
cas periféricas,
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¢) Atrito negativo

Quando uma estacaria atravessa ume camada de solo em
vias de adensamento e se apoia em terrenos subjacentes pouco com
pressiveis, ela ird recebendo, & medida que se processa o recalque
daquele solo, um acréscimo de carga proveniente do péso do solo em
movimento descendente, traduzido por tensces de atrito ao longo das
paredes des estacas que é denominado de atrito negativo (fig. 113).
0 adensamento da cameda de argila pode provir de diversas causas:i-
langamento de um atérro (fig.113); conmstrugao de novos ediffcios ad
Jjacentes & estacaria e apoiados em fundagoes rasas; acréscimo de
pressoes efetivas devido a um abaixamento do lengol d'édgua, etc.Con
vém frizar ainda que mesmo sem qualquer désses carregamentos exters:
nos, o simples amolgamento provocado pela prépria cravagao de esta
cas macigas pode ser responsdvel pelo atrito negativo sdbre a esta-
caria, visto que as argilas pouco consistentes tornam a adensar sob
seu péso préprio apés amolgades. A grandeza désse atrito negativo &
em certos casos considerdvel e deverd ser descontada da carge de
trabalho de -uma estaca que venha a ser submetide aos seus efeitos.

Fig.113

d) Flambagem de estacas

Desde que a estaca se encontre totelmente embutida em
solo, mesmo de baixa resisténcia, a possibilidede de flambagem & re
mota, Esta possibilidade deveréd ser considerada apenas no caso de o
bras meritimas, quando entdo parte do fuste da estaca se encontra a
cima de superficie do terreno. -

e) Estacas isoladas e em grupo .

0 comportamento de um grﬁpo de estacas difere totalmen-
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te do comportamento de ume Gnica estaca, 0 recalque de um grupo de es
tacas carregedas uniformemente é maior do que o recalque de ume este
ce individual com &s mesmas condigoes de carga e de terremo, salvo
no caso de estacas de ponta apoiadas sébre rocha, areias muito com=-
pactas, etc., Isto decorre da soma dos efeitos dos bulbos de pressoes
transmitidas ao terreno pelo grupo de estacas, resultando num bulbo
cumuletivo de maiores dimensoes e submetido & pressoes maiores, A
carga de ruptura de um grupo de n estacas tembém difere do tvalor e—
quivelente & n vézes a carga de ruptura de uma estaca isolada, e ' &
distribuigao das cargas pelas estacas nao é uniforme,Tais diferengas
porém dependem, de modo complexo, do tipo de solo e de estaca, dos
efeitos de cravagao sébre o solo, de repartigao des resisténcias en-
tre atrito e ponta, etc... FEntre nés geralmente se admite por sim-

plicidade a equivaléncia e uniformidede que realmente seria vélida
86 por coincidéncia,

f) Esforgos tranaversais
Para resistir a esforgos laterais as estacas s@o crava-—
das inclinadas de forma & diminuir o esfdérgo tangencial na estaca ou

grupo de estacas, Fm geral, para estacas de concreto prémoldadas,re-
comenda~se que o esférgo transversal nao exceda 1 a 1,5 t,por estaca

8, Férmulas dindmices de cravacdo

As férmules dinémicas para determinagdo de capacidade
de carga das estacas surgirem do principio do equacionamento de ener
gia dispendide na cravagao de uma estaca com a resisténcia oferecida
pelo terreno & penetragao da mesma. Tais férmules vém sendo utiliza-
das desde muito antes de surgir a Mecénice dos Solos ou dos proces-
sos:atuais de sondagens, porém a experiéncia tem mostrado que nao se
pode confiar nos seus resultados nem usd-los indiscriminademente.

Sendo:
W = péso do martelo de cravagao
h = altura de queda do martelo

e = eficiéncia do martelo (levando em conta a perda por atrito nas
guias)

' Ry= resisténcia dindmica oferecida pelo terreno & penetragdo da es—

taca

s = penetragao permanente da estaca no terreno devida aos golpes
do martelo ?"nég& de cravaqao“)

pode-se estabelecer a simples relagao da energia de cravagao com
trabalho realizado pela estaca:

eWh =R

d s
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Note-se que entre nés o térmo néga é usado para siginifi
car o nimero de cms de penetrugao da estaca nos Gltimos dez golpes.

Todavia, essa relagao, muito simples, deve ser cortigida
da de inGmeros fatores, tais sejam:— perdas de energia nas deformagoes
elésticas ~da estaca e do capacete (coxim); perdas de energia devidas
ao choque; perdnsede energia devidas & compressao eléstica do solo;

‘ perdas por vibragoes no solo, etc.

Considerando-se tddas essas perdas pode-se estabelecer a
equagao geral:

2 D
Ry L' R’ H
e Wh =R s+ewhw(l““)+_ L BT (7.12)
d (v+') s 2 A'E 2 AE
onde:
? = péso da estaca
n = coeficiente de restituigao eldstica da teoria do choque de Newton
L'= comprimento do coxim
A'= drea transversal do coxim (ou capacete da estaca)

'=-médulo de elasticidade do material do coxim
S ¢ompriménto da estaca cravada
érea transversal da estaca

= médulo de elasticidade do material da estaca

O = > I
]

= compressao eléstica temporéria do solo.

As intGmeras férmules dindmicas existentes (Hiley, Engi-
neering News, Redtenbacker, Kreuter, etc,) _podem ser derivadas da e-
quagao geral acima -operando-se simplificagoes, e aplicando-se alguns
coeficientes empiricos.

Segundo um estudo realizado pela A,S.C.E., comparando a
capacidade de carge de intmeras estacas determinade por meio das fér-
mulas dindmicas com os valores reais obtidos por meio de provas de
carge, a relagao entre ésses valores ;veria de um minimo de 26% a um
méximo de 630%, sendo que nos solos nao coesivos (areias) os -limites
acima sao mais préximos. 0 dWso das férmulas dindmicas deve ser feito
pois, com julgemento e discrigao. :

Tendo em conta a total diferenga de comportamento dinémi-
co e estético das estacas em argilas, a predigao da carga de trabalho
nesses casos pormeio das férmulas dindmicas é inteiramente errddéea e
destituida de significado,

As férmulas dxnumxcas podem ser empregadas para se contro
lar comparativamente a cravagao de uma estacaria num = determinado lo
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cal; ésse contrdle é assim feito implicitamente através de néga de cra
vagao (penetragao da estaca, em centimetros, para os dltimos 10 golpes
do martelo). Interpretando & nége de acérdo com a experiéncia local e
especifica tem“se uma forma de uniformizagao de estacaria.

9, Prova de carga em estacas

Como o desenvolvimento teérico da determin&gao da capacida
de de carga das estacas ainda nao alcangou o grau de aperfeigoamentode
sejado, a sua determinagao mais correta é feita por meio de provas de
carga.

0 esquema de montagem do caixao de reagao para realizaga o
de uma prova de carga em estacas é anélogo ao da prova de carga sobre
placa (£ig.83). O macaco hidrdulico é assentado sébre a cabega da es-
taca e os recalques da estaca sao medidos por dois extensdémetros. 0
carregamento da estaca é feito em estdgios de cargas da ordem de  20%
da carga admissivel provével; ceds estégio é aplicado apbs cessarem 0S
recalques da estaca sob a carga anterior.

A upresentuggo dos resultados de uma prova de carga em es-—
taca é feita em gréfico cartesiano(abscissas — cargas em toneladas e
ordenadas - recalques em milimetros), em forma andloga ao caso da pro-—
va de carga sébre place (fig.114).

P P p Cargas (ton.)

Recalques (mm)

Fig.114

0s resultedos da prova sao interpretados de acérdo com a
experiéncia_acumulada, ou seja, de acdrdo com cédigos de fundagao. Na
interpretagao.désses resultados deverao ser observados todos os crité-
rios teéricos discutidos tendo-em mente inclusive o problema da extra-
polagao do resultado da prova de uma estaca quando comparado com o
seu comportamento de estaca em grupo. ;




- 140 -

A fixagao da carga de trabalho da estaca, segundo o re —
sultado de prova de cargas, é feita de acdrdo com o seguinte crité-
rio:

= P
P 55‘:;

podendo P ser (fig,114):

a) P = Pr, isto &, a carga que causa a ruptura da estaca,caracteri- =«
zada pelos recalques incessantes da estaca sob carregamento cons
tante;

b) P =P, isto é, a carga que causa um recalque considerado como
excessivo;

c) igual & méxima carga de ensaio.

_ Segundo o cédigo da cidade de Boston a carga de traba-
lhe (P) da estaca nao deve exceder metede (n=2) da valor da car-
go (P1g) que causa um recalque efetive (ou lfquido) de o= 12mm, 0
recalque efetivo da estaca & o recalque da estaca medido na prova
de carga menos o encurtamento eldstico da mesma, calculado por:

o Bl

AL =S

sendo E = 200,000 kg/cm>,

A norma brasileira (NB—20) estipula que:

P
P < 15
1,5
e & norma alema DIN-1054:
= 2
B - 5 %

10, Comentério sébre as férmulas estdticas

. A determinagao tebrica da capacidade de carga de funda-
¢ees profundas €, entre os problemas que a Mecdnica dos Solos pro-
cura resolver, um dos mais parcamente conhecidos. Infmeras sao as
férmulas estiticae tefricas ou semi-tebricas que tém sido apresenta
das com a finalidade de determinar a carge de ruptura de estacas ou
tubulGes , em fungao das caracteristicas de resisténcia do solo. To
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davie essas teorias partem ou de hipéteses por demais simplificado-
ras ou da adaptagao de_teorias de capacidade de cargas de fundagoes
rasas, que por 8i jd sao criticdveis. Por outro lado, a capacidade
de carga de um ‘elemento de fundagao profunda depende essencialmente
do método de instalagdo désse elemento (seja éle cravado ou descido
por escavagao do terreno), sendo muito remotas as possibilidades de
se levar em conta ésses fatdres por meios tebéricos, Daf surge a ne-
cessidede de introdugao de coeficientes empiricos nes férmulas dedu-
zidas, coeficientes éstes que naturalmente dependerao_de experién-
cia acumulada numa determinada regiao e que nao deverao ser extrapo—-

lados para outras, a nao ser sdmente apbés andlise critica dos mes—
mos,

X Outrossim, a determinagao da resisténcia ao cisalhamen—
to para aplicagao nas férmulas estdticas, no caso das areias, é pre-
céria devido &s dificuldades inerentes & extragao de uma amostra in-
tacta de areia. Outra dificuldade enfrentada € a heterogeneidade
dos solos que uma estaca ou tubulao atravessam, heterogeneidade es-
sa nao s6 com referéncia ao tipo de solo como também nas proprieda-
des tensao-deformagao dos mesmos.

A solugao genérica apresentada por Terzaghi, para o cédl-
culo da capacidade de carga de tubuldes, tem servido para orienta-
¢ao de novas solugoes mais aperfeigoadas, porém para casos muito
paerticulares (por exemplo, para ¢ = 0) e para subsolos homogéneos,
As solugoes de Meyerhof e Skempton apresentadas no artigo 6 580
recentes e resultaram do actmulo de dados obtidos na execugao de es—
tacas apoiadas nas argilas de cidade de Londres, que sao relativa-
mente homogéneas quer em profundidade quer horizontalmente, Essas
férmulas foram aqui apresentadas por serem resultados animadores e
que permitem um conhecimento de algum modo quantitativo da capacida—
de de carga de fundagoes profundas.

11. Dimensionamento de fundacdes por estacas

0 dimensionamento de uma fundagao por estacas verticais
€ procedido de seguinte forma:

a) baseando-se em fatdres técnicos e econdmicos opta-se por um de-
terminado tipo de estaca, Na grande maioria dos casos atribui-se
& estaca a méxima carga que a mesma pode receber, quando conside-
rada sob o ponto de vista estrutural, isto é, tendo em conte o
tamanho da sua secgdo transversal, e a resisténcia & compressao
do material respectivo (ex:- concreto, ago, etc.), Por exemplo
(ver artigos 3 e 4 anteriores), ao concreto das estacas do tipo
prémoldado, vibradas, aplica-se~taxa da ordem de 50 kg/cma, re—
sultando que uma estaca de secgao guadrada 25 x 25 cm teré a car—
go de trabalho P = 30 t._Por suae vez, ume estaca tipo Franki de
52 cm de didmetro, terd P = 130 t, pois em face 4&s caracteristi-
cas do concreto empregado nestas estacas tem sido empregada no
mesmo a taxa de trabalhe de 60 kg/cm2,
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b) uma vez conhecidas as cargas P, o dimensionamento de uma fundegao
por estacas consiste em se determinar:- o seu comprimento, tendo
em conta os ¢onhecimentos dos artigos 6, 8 e 8 anteriores, e o

« nimero necessério de estacas para transferir a carga vertical P
de um pilar para o solo.

0 ntmero de estacas para um pilar seré poié:

) P
n= —

P

adotando-se para n o nfmero inteiro maior mais préximo do valor aci-
ma calculado,

A carge P do pilar é transferida para o grupo de esta-
cas de funda;io por um macigo rigido de concreto armado denominadq_
bloco de capeamento (fig;llSl, sendo que a resultante das cargas P
deve ter a mesma linha de agao da carga P do piﬁfr. -

i o]

q Bloco de
#| capeamento

Planta

CorterA<A

Fig.115

Os pilares junto &s divisas do terreno exigem o emprégo
de vigas-alavangas ou de equilibrio pois, em face &s dimensoes e
formas dos bate-estacas geralmente sé podem ser cravadas afastadas
da divisa de uma disténcia 2, que varia de acdrdo com as caracteris<
ticas dos bate-estacas (fig,116).-

Para determinagao do ntmero de estacas (n négpara fun-
‘ P
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dagao de um pilar de divisa (por exemplo, P,1 da figura 116), calcu-
la-se inicialmente a reagao R no bloco, que é igual at

sendo que,contréariamente ao caso de sapatas (artigo Ty capitulo
V) onde o sistema & resolvido por tentativas de aproximagoes suces-
sivas, neste hé solugao simples, uma vez que conhecemos a excentr1cl
dade e, que , em centimetros, é calculada por:

b
[

2

e =a=- 2,5~

onde & e b, (dimensao menor do pilar) sao conhecidos e admitindo
2,5 cm como recuo do pilar da divisa para acomodar & espessura da

forma.
e nagt’ I

Viga alavanca

Fig., 116

Também no caso de fundagoes por estacas hd a possibili-
dade, embora muito rara, de associacao de dois ou mais pilares se-
gundo um finico bloco de capeamento (fig.117). A resultante das :car-
gas das estacas deve coincidir com a resultante das cargas Pl e P2
dos pilares, aplicada no ponto determinado por:
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Esse caso é muito raro porquanto conforme veremos no Ca-
pitulo de escolha do tipo de fundagao, a escolha da secgao de esta-
ca econdmicamente mais conveniente geralmente exclui os blocos com
grande ntmero de estacas,

Recomenda-se que o espagamento minimo d entre as esta-
cas seja igual a 2,5 vézes o lado, ou o didmetro, no caso de estacas
prémoldadas, e igual a 3 a 3,5 vézes o didmetro mo caso de estacas
moldadas "in loco":~ & escolha dependendo um tanto da previsao de
interferéncias provdveis entre estacas contiguas., A distédncia c, en-
tre o eixo da estaca e o bordo do bloco de capeamento varia de acor-
do com as dimens§es das estacas e com a garantia da cravagEoNno pon-
to e na inclinagao desejados, dependendo também das condigoes de
distribuigao de tensoes no bloco; é geralmente da ordem de 5 & 10
¢m menor do que o lado ou o didmetro das mesmas.
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CAPITULO VIXII\
ABAIXAMENTO DO LENGOL FREATICO, ESCORAMENTOS,

1, Introdugao -

En muitas obras de engenharia civil, tais como edificios,
barragens, rédes de esgéto, etc., requer-se comumente, a_escavagao de’
solos situados abaixo do lengol fredtico pare a instalagao das fun-
dugaes, tubulnqoés,etc, de forme que a dgua do subgolo deve ser elimi
nade das cavas por meios adequados, para que ela nao interfira na e-
xecugao das obras nem provoque a instabilidade do fundo da escavagao
e dos seus taludes causada pela percolagao d'dgua para o interior da
cava,

0 método de drenagem a ser utilizado em cada caso depende
ré da quantidede de gua que escoa para o ‘interior da escavagao, e
da susceptibilidade do solo aos efeitos danosos do fluxo ou da presen
¢a de dgua livre (carreamento, instabilidade, amolecimento),

A quantidade de 4gua dependeréd da permeabilidade do solo
e das dimensoes e profundidade da escavagao sbaixo do nivel de dgua .
Os efeitos nocivos dependem do.tipo de solo e da profundidade da es-
cavagdo abaixo do nivel de dgua, Recomenda a boa técnica que o abaixa
mento doleggol de 4dgua no local a ser escavado seja procedido antes
da escavagao, sempre que se deva evitar ros efeitos nocivos do fluxo
de dgue ou da presenga de dgua livre,

2, Métodos de abaixamento do lengolde dgua

A seguir sao analisados os principais processos de drena
gen,

& ~ Bombeamento superficial

‘E o método mais simples e consiste em conduzir as  dguas
no interior da cava para valetas que circundam a escavagao e destas
pera um pogo, de onde a dgue & bombeada para fora e longe da escava
¢eo, fste método sdmente & empregado em obras de pequena envergadu-
ra e quando a permeabilidade do solo circunvizinho fér muito baixa,
isto é, quando o volume de dgua que entre na escavagEo for perfeita-—
mente controldvel ou quando a despeito de uma elevada permeabilida—
de as condigoes de fluxe para a cava nao afetem & qualidade do mate—
rial ou a estabilidade da cava, E necessério lembrar que éste méto-
do geralmente acarreta o amolecimento do solo no fundo da cava, quan
do éle fér argiloso ou o afofamento (ou mesmo o fendmeno da areia
movediga) quando o solo fér siltoso e arenoso., Neste caso os talu
des e o fundo da escavagao sao extremamente instéveis,

No caso de escavagoes com paredes verticais suportadas
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lateralmente recomenda-se que as pranchas de escoramento sejam leva-
das a uma profundidade bem major do que o funde da escavagao (fig.
118). Desta forma aumenta-se o caminho de percolagdao e diminui-se o
gradiente hidrdulico do fluxo de dgua emergente no fundo de cava s
tendo em mente afastar as possibilidades da ocorréncia de um gradi-
ente hidréulico critico (ver artigo 5, capitulo VIIC, I® volume) que
poderia causar a ruptura hidréulice do fundo,

‘equipotencial

Imparmejvel

Fig.118
b - Processo Siemens

Consiste na captagao de dgua no interior de pogos profun
dos de aproximadamente 20 cm de didmetro e revestidos com tubos me-
tédlicos, Estes tubos tém paredes peffuradas protegidas por tela nos
Gltimos 5 & 10 m o contar do fundo do pPogo, tela esta cuja abertura

estd compreendida entre os didmetros D60 e D75 do solo a ser drena-
do, o

. Para solos de permeabilidade média (k compreendido  ‘en-
tre 107" a 1075 ¢ seg) o espagamento entre o0s pogos € da ordem de
6 m e para solos de alta permeabilidade (k acima de 10-1 cm/seg) o
espagamento pode ser aumentado até 15 m,

i No interior désses tubos sdo instaladas bombas de imer
8a0 que recalcam a dgua até a superficie por meio de tubulagao de
15 cm de didmetro,
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¢ - Processo "well point" (ponteiras)

Neste método sao empregadas ponteiras constituidas por
tubos de Scm de didmetro e 1 m de comprimento, perfurados e envol—-
vidos por tela com malha de pequena abertura, Estas ponteiras ser-
vem simultdneamente de pogo e de tubo de sucgao e sao utilizades em
solos de permeabilidade superior a k = 107 cm/seg.

% As ponteiras sao geralmente instaladas no solo pela e-
wissao de um jato de dgua através da prépria ponteirajo espagamento
entre as ponteiras deve ser pequeno  (aproximademente de 1 a 2 m)

fungao da depressao do lengol pretendida e da capacidade de vazao

de cada ponteira. No caso de areias siltosas ou pouco argilosas fre
quentemente se sugere "ativar" a ponteira, apés cravada, com um ja-
to prolongado d'dgua,de alta pressao, de forma que ao redor da pon-
teira ocorre temporariamente uma ruptura hidréulica e as particulas
meis finas do solo sao lavadas, permanecendo um anel cilindrico de
material mais grosso formando um filtro natural, Quando nao se dis
poe de égua em abunddncia para cravar as ponteiras dessa forma, ou
em casos de solos de baixa permeabilidade (k entre 10-3 e 10~° cm/
seg), € normal proceder furos com didmetro da ordem de 15 cm ("pogo
filtrante“) e colocar no seu interior a ponteira envolta com materi
al de filtro escolhido (ver artigo 7, capitulo VII?, volume 12),

A bateria de ponteiras que circunscreve a drea & ser
drenada é interligada superficialmente por um tubo coletor no qual
atua ume bomba centrifuga,

Neste processo a méxima depressao do lengol fredtico
que se obtém priticamente & da ordem de 5 a 6 metros, Portanto, se
a altura do nivel d'dgua a ser reboixada fér superior a ésses valo-
res, & necessérie o emprégo de vérios estégios de abaixamento, sen-
do que a distdncia vertical entre as ponteiras de dois estégios con
secutivos nao deve ser superior a 4,5 m (fig.llQ).

A N.+A. Inicial
- 2
4,5 m

‘\\

iCaletores

Ponteiras —&——‘

- Fig.119

<
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d - Sistema a vécuo

Nos processos de abaixamento anteriores, empregados pa-
ra drenagem de solos mediana a altamente permeéveis, a 4gua escoa
para os pogos e ponteiras por simples gradientes hidrdulicos de gra
vidade., Todavia, para solos com diﬁmetro'efetivo‘inferior a 0,06 mm
(siltes e argilas de baixa permeabilidade onde k <10-9 cm/seg) €8
ses sistemas por gravidede deixam de ser eficientes, porquanfe nos
solos finos o movimento de &gua nos vazios sofre interferéncia da
capilaridade, Para acelerar a drenagem da égua dos vazios, bem como
para aumentar a estabilidade da massa terrosa independentemente de
sua drenagem, costuma-se entao aplicar vécuo ao sistema de "well
points" anterior, por meio de uma bomba de vécuo que atua no tubo
coletor superficial (fig.120),

Pressio negativa (vicua)
iColetor

a =T Pressio :atmosfériga

L— _m;_\ntea do .ahaixamento)

f/('solo :de ;argila

Pogo filtrante

g Pressio
l'l atmosférica

Fig.120

Cria-se assim um gradiente de pressao entre o imterior
da ponteira e a dgua do subsolo ad jacente, fazendo com que a mesma
percole para dentro da ponteira e desta para o coletor, de onde &
esgotada por meio de uma bomba centrifuga.

Este método proporciona paralelamente uma vantagem:-de
vido ao gradiente de pressoces aplicado (igual 4 pressao atmosfé-
rica) as particulas do solo ad jacentes ds ponteiras sao mantidas u
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nides por uma coesao tempordria (aumento de pressoes efetivas e a
consequente estabilidadeg, permitindo entao a escavagao de solos pou
co coesivos com taludes ingremes sem necessidade de escoramentos la-
terais,

e — Drenagem por eletro-osmose

0 método de drenagem por eletro-osmose baseia-se no se-
guinte principio:- a superficie das particulas dos solos de granulas
gio muito fina (azgilas coloidais) possue uma carga elétrica negati-
va decorrendo entao a formagao, em térno das particulas, de uma pe-
licula de &gua com predomindncia de ions com carga positiva, Se se
colocar dois eletrodos em um solo saturado, apés o estabelecimento
de uma corrente eléfrica entre ambos, a égua contide nos vazios do
solo percolard no sentido do anodo (polo positive) para o catodo (po
1o negativo),

Este principio pode ser aplicado & drenagem dos solos
fazendo-se com que o catodo seja uma ponteira, A dgua que emigra a-
través do solo, pelo efeito da diferenga de potencial entre os ele-
trodos, serd coletada pela ponteira, dai sendo entao esgotada por
meio de uma bomba hidrdulica,

0 processo de estabilizagao e de drenagem por eletro-os—
mose tem sido pouco usado até o momento encontrando-se ainda em es—
tdgio experimental, mes parece apresentar interésse futuro na drena-
gem de solos com pbrmeabilidade inferior a 10~7 cm/seg. Se as pon-
teiras (catodos) forem distribuidas fora da escavagao em sua perife—
ria, a percolagao d'dgue dar-se-4 em sentido contrério aquele do es-
corregamento dos taludes, de forma que neste caso as forgas de perco

lagao sao favordveis a estabilidade, quer dos taludes quer do fundo
da escavagao,

3. Escoramentog

A configuragao a ser dada a um talude de uma escavagao
deverd ser tal que nao haja possibilidade da ocorréncia de escorre—
gamentos, Outro problema & ser enfrentado (especialmente no caso de
areias finas puras submersas e de argilas moles) na execugao de es—
cavagoes refere-se & ruptura do fundo .das mesmas. ’

Nos solos coesivos, que apresentam resisténcia ao cisa-
lhamento expressa por:

s=c¢c +u.tg @

0s cortes podem ser praticados com taludes verticais, pelo menos tem
pordriamente, Se considerarmos a expressao genérica do empuxo ativo
sébre um muro de arrimo vertical de altura H (artigo 6, capitulo IV):

A oy 1 . 1
EA_2 HT— 2cl -
Yo
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onde:

Ny = te2(45 *—g—)

desde que o corte tenha uma altura Hc, denominada "altura critica",

dada por:
H ._: \' N
c Y: ¢

o empuxo E; sdbre o muro serd nulo, Tedricamente pois, deade que a
altura do corte 'vertical fér inferior & altura critica He ocorte ¢
estdvel tempordriamente, sem que haja necessidade de um escoramento

lateral, Pera um solo puramente coesivo ({ = 0) a altura cfitica te
6rica de um corte vertical seré:

: Se a alture do corte fdr supetior a Hy entdo éle serd
instdvel; o dngulo do talude deverd ser pois inferior a 90 ou de-
ver-se-4 promover o seu escoramento lateral,

1/3 L

/

W/

Fendas de

tragao
N H
Ny °
\*§
Superficie de.ruptura j\\ -
—t+

Fig.121

A altura crftica de um corte em golo coesivo & sensivel
mente diminuida pelo aparecimento de fendas de tragao no terrapleno
(fig.121 ) uma vez que na sua parte superior, préximo & superficie,

o terrapleno estd em estado de tragao, A prpfundidade das fendas de
tragao ¢é tomada igual a:

.
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R
1 c
HO ) Hc " Y

0 corte com o correr do tempo torna-se instdvel, pois, para 0s mes—
mos esforgos solicitantes (péso da cunha de escorregamento), os es-
forgos resistentes diminuem em face do encurtamento de superficie
de ruptura provédvel (fig.121 ) e & d1m1nuxguo de coesao provocada
por inchamentos internos na zona de ctragao, propiciados ainda  por.
infiltragoes de fgua de chuve, Para evitar a ruptura do corte reco-
menda-se colocar uma escora horizontai & profundidade de 1/3 l,, fa
zendo com que a partic superior do terrapleno permanega em estado de
compressaoc. :

No t6po do terrapleno poderao surgir ainda fendas de
contrugao do solo argiloso, quando éste fdr ressecado. Tanto as fen
das de tragdo como as fendas de contragao tornam-se veiculo féeil
para a penetrugao das éguas_superficiais. Dessa infiltragao poderao
decorrer forgas de percolagao no terrapleno (art1go T,capitulo 1v)
que tornmarao instével o corte, Evita-se a infiltragao des dguas su~
perficiais impermeabilizando-se a superficie do terrapleno (por &
xemplo, com ume pelicula de asfalto).

As alturas criticas de cortes verticais em argilas, com
um coeficiente de seguranga da ordem de 2, sao:

argilas Hc (m)
nuito mole 1,5
mole 1,5 a 3
média _ 3 a6

As alturas crfiticas de cortes verticais em argilas ri-
jas e duras podem variar grandemente, porquanto geralmente essas ar
gilas sao fissuradas (artxgo 1, capitulo XII2), o que eguivale a u-
ma rodugao do valor da coesao désses solos segundo planos preferen—
ciais, impossibilitende a indicagao de um caso genérico.

Se a altura do corte vertical a ser praticado num solo
argiloso fér superior a 1198 entao e%e serd instdvel, 0 angulo de ta-—
lude deverd ser pois 1nfer1or a 90" ( e determinado de acdrdoe com o
artigo 4, capitulo II) ou dever-se-f promover o seu escoramento la-
teral, No caso de areias puras ou de areias pouco argilosas e silto
sas submersas, qualquer que seja a altura do corte a ser pratxcado,
& escavagao deverd ser acompanhada com a contengao lateral das pare
des do corte,

Nestes casos executam-se escoramentos tempordrios de
dois tipos:
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a-— Cortinas de estacas - pranchas - Em terrenos sem coesao e em ar

gilas muito moles & cravada uma linha de estacas - pranchas ver
ticais justapostas ao longo do corte a ser praticado (fig.122),
As pranchas geralmente n&o sao cravadas de ume s vez, e sim &
medida que a escavagao fér sendo aprofundade; todavia, as pon-
tes das estacas-pranchas, em qualquer momento, deverao estar
sempre abaixo do fundo de escavagao, A medida que a escavagao
for avangando colocam-se traves e estronces horizontais para
manter a estabilidade do conjunto e a sua verticalidade,
iA T Vista “AA"

Lx

l,?

—~& 9l

/ }'Txnves Ghing.

TSI

/ :

Estacas Pranchas

== E=TV=I= =772y

—
)
w
-

usnsin,
s
<

A

A Ordem de cravagao

‘ ‘Tipos:de Estacas-pranchas

T S UZERTIER

:a) de:madeira,:tipo.macho e: femea

oW

b) met{lica (tipo Lnrn:n)

Fig.122
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As estacas-pranchas podem ser de madeira (peroba), tipo ma
cho-fémea, ou metélicas (fig.122); estas Gltimas devide a se-
rem de paredes delgadas sao facilmente cravadas e, decorrendo
de sua forma,-podem resistir a grandes momento fletores. No ca-
.so de estacas—nynnchns de madeira costuma-se dar & pontia uma
forma assimétrica (como mostra a vista "AA", fig, 122) para que
durante a cravagao elas permanegam justapostas,

As estroncas e as traves podem ser de vigas de perobas
ou toras de eucalipto, ou em obras de maior vulto ou responsabi
“lidede, podem ser constituidas por perfis de ago.de.secgao, I, I
ou U, . ‘

0 sistema de escoramento por pranchada vertical geral-
‘mente s6 se aplica em casos de pequenas profundidades, de rela-
tiva facilidade de cravagao, e de pequenos empuxos,

b - Cortina de pranchada horizontal, - Fm solos com algume coesao

: temporéria o corte vertical pode ser praticado em trechos, colo-
cando-se a posteriori pranchas de madeira horizontais; de espa~—
go em espago colocam-se traves verticais e estroncas horizon-—
tais. :

Em solos que exigem escoramenté imediato e em obras de
responsebilidade o escoramento & feito da seguinte forma: - cravam—
se perfis de ago I ou H, simples ou soldados aos pares, espagados
da ordem de 1 a 3 metros, A medida que a escavacao avanga as pran-
chas horizontais vao sendo colocadas atrés dos perfis para escora-
mento da terra, Conforme necessdrio, de acérdo com os cédlculos estd
ticos, sao colocadas estroncas (fig.123) para receber os esforgos
horizontais. Quando se deseja evitar qualquer movimento do terraple-
no escorado, entre a pranchada horizontal e os perfis, ou entre os
perfis e as estroncas, sao colocadas cunhas que de tempo em  tempo
sao batidas para absorver as deformagoes provocadas no escoramento
pelas solicitagoes, sem que se permita o movimento do préprio terra-
pleno.

Quando a escavagao prosseguir abaixo do nfvel de gua
fredtico e hé entrada d'dgua para o interior da escavagao pelas pa-
redes laterais, dé-se ds pranchas horizontais & forma de venezianas
("louvre“, fig.123). Evita-se assim que haja carreamento pela 4gua
de particulas de solo para o.interior da escavagao. Do carreamento
intenso dos graos através da pranchada poderao decorrer movimentos
verticais da superficie do terrapleno, o que ¢ indesejével no caso,
por exemplo, se ai estd apoiado algum ediffcio vizinho & escavagao,

No caso de escavagoes em terrenos constitufdos por argi-
las moles, quando as paredes laterais verticais sao escoradas (por
exemplo, conforme a fig, 123), dever-se-4 analisar a estabilidade
do fundo de cava (fig.122), Em face & escavagao hé um alivio de
pressoes no fundo da cava, de altura H, igual a YH, sendo Yo pé-
so especifico natural da argila. - Externamente & pranchada, & mesma
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Fig.123

profundidade,atua a pressEo~ o, que deveréd ser, para que an ha ja
ruptura do fundo da escavagao, contrabalangada pelas tensoes resis-—
tentes ao longo da superficie de ruptura abcd. Para o caso de argi-
las moles saturadas, tomando-se § = 0, o dngulo formado pélos lados
da cunha de solo (fig. 124) com o fundo da cava serd igual & 45%re
sulta pois que o plano vertical de rupture (cd) distard de b/\/E’da
pranchada, sendo b a largura da trincheira.

A pressao Oy seré calculada pelo péso do paralelepipe
do de solo, aliviado da resisténcia ao cisalhamento s ao longo do
plano cd: :

s H s H
Uv-Yﬂ- 5 -YH—\/2 5

Ve
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0 problema da ruptura do fundo da escavagao & andlogo
ao da capacidade de carga de ums sapata; deste forma, pode-se escre
ver

o =0
v r

sende 'ar & capacidade de carga de argila (parégrafo 2, capitulo
V). Para ume cave de grande comprimento comparedo com sue largura
pode-se entao eacrever, segundo Terzaghi, que:

ar = 5,7 8

e portanto, a altura critice Hy da escavagao para a qual haverd mo-
vimento de subida dg argila para o interior da trincheira seré:
; s I
" o c
5,78 = YII vz 5

ou seja:

5,7 8
H =

c 8
Y -V?Ei;

Para argilas moles saturadas toma-se:

R

2
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4, Subfundagao

_ Entende-se por subfundagdo a substiﬂkigio ou o reférgo
de fundagoes existentes,para aumentar ou renovar a sua seguranga ou
para apoid<la em profundidades maiores.

0s métodes de subfundagdo sao os mais variados possi-
veis, havendo um para cada caso, dependendo des condigoes e circuns
téncias do terreno, da urgéncie, das fundagoes existentes, etc,

Para apoio tempordrio de uma parede de certa responsabi
lidade ou de um pilar, cujo terreno de apoio deverd ser escavado,
sem permitir mais do que um ligeiro assentamento.da estrutura no
ponto em aprégo, costuma-se empregar o método conhecido por "figura
4", cujo esquema é apresentado na figura 125, 0 .tirante trabalhard
& tragao sob o péso V da parede e a estronca & compressao sob a fér
¢a T, A forga horizontal H serd transferida & laje de piso ou & es-
trutura do telhado., A reagao R = T deverd ser absorvida pelo terre-
no, e para tanto faz-se uma estiva de pranchas conforme indica a £1
gura 125, Uma vez escorada a parede com as "figuras 4" pode-se pra-
ticar a escavagao livremente, ’

iy

Laje‘ nh H

Estronca

22—

- -z
Tirante s~ Parede

Baldrame v
A .RH !

ReT Ty

Pranchas

Figo.125

e
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=1/ =
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== : do
(a) . < * Escora
proviséria Subfundagzo

(concreto ou
alvenaria)

(b)

" VISTA EM:CORTE

VISTA EM PLANTA

Em casos de menos responsabilidade a subfundagao de uma
parede adjacente & qual se pretende escavar até uma cota inferior,é
feita escavando-se o terreno intermitentemente em pPequenas cavas de
nominadas "cachimbos" (fig.126). Os cachimbos sao escavados alter—
nadamente, contando-se com o efeito de arqueamento da fundagao exis
tente para transferir o péso da ‘parede para os trechos adjacentea
néo escavados do terreno., Uma vez alcangada a cota do nove apoio
faz-se a subfundagao da parede com alvenaria de tijolos ou com con~
creto, A largura e o espagamento dos cachimbos praticados simulténe
amente dependerao do estado dos alicerces existentes, da parede &
ser subfundada, e da possibilidade de redistribuir por arqueamento
a8 suas pressoes de apoio; geralmente tém largura da ordem de 1 me-
tro.

Se a parede estiver apoiada em baldrames robustos de
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concreto, entag a subfundagao poderéd ser feita apenas de espago em
espago por meio de estaceks do fipo prensado por reagao (artigo 3,
capitulo VII), constituidag de, elementos curtos justapostos crava-
dos por macacos reagindéngpntﬁi a prépria parede (fig. 127),

Baldrame, sapa-
ta ou bloco

Travesseiro

Macado
hidraulico
—~ e
=
< Estaca
Prensada
Fig.127

Essas estacas prensadas sao empregadas com muite fre-
quéncia para reférgo e para substituigac de fundagGes, Uma vez cra-
vada, a estaca é encunhada contra a sapata ou bloco existente con—
forme mostra a figura 125, ¢
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CAPITULO IX

ESCOLHA DO TIPO DE FUNDAGAO

1. Introdugao

Para & escolha do tipo de fundagao para apoio de um edi
ficio deverao ser conhecidos os seguintes elementos:

a — natureza e caracteristicas do subsolo no local da obra.

b - disposigao, grandeza e natureza das carges a serem transferidas
a0 subsolo

¢ - conhecimento das llmxtagoes dos tipos de fundagaes existentes
no mercado e as restrigoes técnicas impostas a cada tipo de fun
dagao.

d - fundagGes e estado dos ediffcios vizinhos.

0 conhecimento prévio de natureza do subsolo é primordi
al & escolha acertada do tipo de fundagao para ume obra. Esse conhe
cimento deverd ser obtido através de sondagens de percussao ou, em
cagsos dificeis, por meio de sondagens especiais com extragao de a-
mostras indeformadas, amostras estas que permitem determinar as ca-
racteristicas de resisténcia e de compressibilidade dos solos que
interferirao na solugao do problema das fundagoes,

Com referéncia &s cargas estruturais em jogo dever-se-4
ter conhecimento da sua grandeze e natureza (cargas verticais ou in
clinadas, momentos, cargas estéticas ou dindmicas, permanentes ou a
cidentais, etc.). Quando ainda nao se dispoe do célculo estrutural
definitivo pode-se proceder a uma estimativa da grandeze das cargas
conhecendo-se o porte do edificic. Para estruturas de concreto armas
do toma-se a carga especifica do mesmo como sendo da ordem de 1,0 a
1,4 t/m /andar. Conhecendo-se a d1sposxgao ou ndmero dos pxlarea Po
de-se ter a ordem de grandeza das ~suas cargas considerando & érea
de influéncia de cada pilar, As carges dos pilares poderao ainda
ser estimadas grosseiramente, para o caso de estruturas normais
(vaos entre pilares nao muito grandes), pelas expressoes: 7n, 15n
e 25n, respectivamente para pilares com carges minima, média e mdxi
ma, sendo n o nfimero de andares do edificio, tais expressoes corres
pondendo aprox1madamente a érea de influéncia de 6, 12 e 20m?2 para
os pilares respectivos,

2. Escolha do tipo de fundagao

Na escolha do tipo de fundagao de uma ~obra interferem
os seguintes fatdres:

a — fatores técnicos

~¢
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b - fatéres ecnémices
¢ - fatdres limitativos impestos pelo mercado

Dentre os fatéres técnicos citamse a natureza do subso
lo, o comportamente de cada tipe de fundagao, a grandeza e nature
za das cargas estruturais. Os fatéres econdémicos sao considerados &
penas em segundo plano, podendo influir soémente .em igualdade de con
digdes técnicas,

No estudo de uma fundagao, a fixagao do seu tipo deveréd
satisfazer simulténea e separadamente os critérios de que uma funde
gao deverd possuir as devidas margens de segurange tanto contra a
ruptura come contra recalques incompativeis com o tipo de estrutura.

Na fixegao de uma taxe admissivel pare uma fundagao di-
reta ou de carga de trabalho de um elemento de fundagao profunda in -
tervém os conceitos de capacidade de carga e de coeficientes de se-
guranga conforme expostos nos capitules V e VII,

Com referéncia ao problema de recalques, deverao ser
considerados:

a = recalques diretos

b - recalques devidos ao adensamento de camadas profun-~
das,

_ Denominam~ge recalques diretos aquéles provenientes dss
deformagoes cisalhantes e volumétricas dos s80los imediatamente sub-
Jjacentes &s placas de fundagac, isto &, dentro dos "bulbosde pres

~

sao" individuais sob cada sapata ou tubulao,

0 caminhamento racional para ¢ estudo de ume fundagao,a
pés o conhecimento das cargas estruturaiz e caracteristicas do sub~
solo é o seguinte: .

& - Anelisa-se inicialmente a possibilidade do¢ emprégo de funda
¢oes diretas, No caso da nao ocorréncia de recalgues devidos a
camadas compressiveis profundas, o probléms consiste na determi
nagao da cote de apdio das sapatas e de taxa admissivel do ter-
reno & essa cota., No caso de haver ocorréncia de recalques pro-
fundos deverd ainda ser examinada & viabilidade da fundagdo di-
rete em fungao dos recalques totais, diferenciais e diferencisis
de desaprumo (iste ¢, quando a resultante das cargas dos pila-
res nao coincide com o centro geoméérico da Aree de projegao do
prédio, ou quande h§ heterogeneidade do subsolo).,

b ~ Sendo viivel a fundagao direta poder-se-§ entio comparé-la com
qualquer tipo de fundagao profunda psra determinagao do tipo
mais ecémico,

¢ - Nao sendo viével o emprégo de fundagGes diretas passa-se enbao
para fundagoes profundas (estacas ou tubulces)., Nesta hipétese,
dependendo da grandeza das cargas em jogo, eliminam-se imediata
mente certos tipos de estacas ou tubulGes, Por exemplo, se as
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cargas dos pilares forem em térno de 90 t, eliminaremos de antemao,
as fundagoes por estacas Duplex, Franki e tubuloes “pneuméticos, em
face das cargas de trabalho elevadas déstes tipoa de fundagao, Den-
tre os tipos restantes (estacas Strauss, prémoldadas e tubulces a
céu aberto) a escolha serd feita de acdérdo com a natureza do terre-
no, eliminando-se aquelas que sao contraindicedas ticnicamente, Pa-
re tanto dever-se~4 conhecer as ventagens, indica Ges e contra indi
cagoes tipicas a cada tipo de fundagao profunda (veja-se artigos 3 -
4 e 5 do capitulo VII),

d - Nos casos de fundaqaes profundas o problega consiste entdo, a-
pés a escolha do tipo de estaca, na fixagao da carga de traba-
lho conveniente e sua profundidade., No caso de tubulGes, o pro-
blema consiste na escolha da taxa de trabalho da base, cota de
apoio e método de execugao do tubuldo,

No caso de estacas, recomenda-se que & escolha do tipo
recaia naquela cuje carga;.de trabalho seja da ordem de 1/3 da carga
do pilar médio, resultando entao 1 a 2 estacas para o8 pilares de
carga minima e 5 a 6 estacas para os pilares de carge méxima, -

Apenas como origntaggo muito preliminar e sujeita a eri
ticas, no quadro a seguir sao indicados os tipos de fundagao a se-
rem examinados em fungao da grandeza das cargas dos pilares,

FUNDAGOES CARGAS DOS PILARES (t)
>50 150 a 150 | 150 a 250 > 250
= x| x| =
Sapatas X X X X
Brocas X
Strauss X X
- ]
e | s
g, -2l = | =
A | Simplex X X
: Duplex X X
& | Franki b'e X X
© | 4Ago § X X
: Tubuloes a
céu aberto X X X
Tubnges pneu- X
méticos
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Naturalmente surgem casos em que, devido a condigoes
particulares do terreno e vizinhog, & quantidade de estacas, & natu
reza do subsolo, a interésses comerciais, etc., as indicagoes da t&
bela acima nao podem ser aplicadas,

Cumpre observar gque na comparagao entre dois tipos de
fundagoes, sendo uma delas ou ambas por estacas, deverd ser conside
rada a influéncia do volume de concreto gasto nos blocos de capea-
mento das estacas, .



