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RESUMO 

Visando-se a implanta<;ao de estruturas rurais de pequeno e medio porte como: silos. 

pontes de madeira para o meio rural e galpoes. em solos arenosos do interior do estado de 

. Sao Paulo, neste trabalho sao apresentadas no<;oes e exemplos pn'tticos de calculo de esfor<;os. 

que chegam nas funda<;6es destas estruturas, bern como dados de comportarnento de 

funda<;6es nestes solos . 

.. ~ apresentados e analisados dados de carga de mptura obtidos atraves de provas 

· de carga llWetas e provas de. carga de estacas escavadas, apiloadas e tipo strauss, subrneticlas a 

carregamentos de compressao. tra<;ao e lateraL E analisado o efeito da inunda<;ao clo soh 

~evido a "SUa earacteristica colapsivel, no comportamento das funda<;oes. 
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ABSTRACT 

The behavior of small and medium rural structures as silos, rural wood bridges and 

sheds with foundations laid on countryside on Sao Paulo State is analvsed. Notions and 

practical examples of calculation of efforts that reach the foundations of these structures, as 

well as data ofbehavior offoundations in those soils are presented. 

Data of rupture load obtained from direct load tests in superficial soil and load tests 

in bored piles, pounded piles ( apiloadas) and strauss piles, submitted to compression, traction 

and lateral loads are presented. The soaking effect in the soil behavior is analysed. 
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OBJETIVO 

Este trabalho tern como objetivo apresentar a aplica\i[o de elementos de fundavoes 

em construvoes rurais como: silos, pontes de madeira para o meio rural e galpoes. Foram 

realizados estudos da viabilidade da execu\i[o de estruturas de fundavoes nestas edificavoes, 

considerando para tanto que as mesmas seriio implantadas em solos arenosos colapsiveis do 

interior do Estado de Sao Paulo. 

xxiii 



Capitulo 1 

Introdu~iio 



2 

1. INTRODU(:AO 

E comum ocorrerem problemas em obras construidas sobre fundayoes projetadas e 

executadas de maneira inadequadas, seja devido a utilizayao de uma taxa de trabalho do solo 

com valores superiores aos reais, ou na utilizayao de cargas, provenientes da construyao com 

valores inferiores aos existentes, devido a aruilises erroneas dos arranjos estruturais, ou ainda, 

devido a rna execuyi(o dos serviyos, muitas vezes executados por pessoas sem nenhum 

conhecimento tecnico, interpretando erroneamente os projetos executives. 

A combinayiio desses tres fatores, ou a ayi(o independente de qualquer urn deles, tern 

trazido na maioria das vezes conseqiiencias tragicas, podendo levar as construy5es a sua nao 

utilizayi(o, ~a devido a acentuados recalques ou pelo proprio estado de ruina. 

Na intenyao de contribuir para minimizar tais problemas, principalmente nas areas 

rurais, sao estudados neste trabalho: silos, pontes de madeira para o meio rural e galpoes, que 

pelas suas caracteristicas pr6prias, requerem conhecimento intirnamente relacionados com 

areas da engenharia civil. 

Estas edificay6es sao analisadas independentemente, verificando suas caracteristicas 

construtivas, materials mais comumente utilizados, forrnas arquitetonicas, arranjos estruturais, 
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enfim, o ne<;essario para se estabelecer as cargas provenientes da constru<;:ao, que irao solicitar 

os elementos de funda9iio, seja na forma de cargas de cornpressiio, trayiio ou esforyos laterais. 

Conhecendo tambem o solo onde estas edificayiio obrigatoriamente deveriio ser implantadas, 

o solo arenoso do interior do Estado de Sao Paulo, que recobre grandes extens5es, cerca de 

50 % de todo o Estado, compreendendo a faixa do interior, siio indicados elementos de 

fundayiio que melhor se adaptem a essas condic;:Qes. 

Os elementos de fundac;:Qes apresentados para as edificac;:Oes foram verificados de 

maneira tecoica e economicamente viaveis para as varias situac;:Qes apresentadas. 

Nas fotografias apresentadas a seguir pode-se observar alguns exemplos de 

construc;:Qes rurais como silos, pontes de madeira e galpoes, e tambem construc;X>es danificadas 

tanto pelo afundamento devido a recalques, como pela ayiio dos ventos. No anexo C pode-se 

observar ainda duas reportagens retiradas de jornais locais, que comentam sobre construc;:Qes 

danificadas devido ao colapso do solo em funyiio da inundayiio e outra devido a ocorrencia de 

uma tempestade com a incidencia de fortes ventos. 



... 
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FOTO 1 - Coniunto de silos com vciriac c~lulac 



FOTO ~ - Ponte de n1:tdeira ccmnosta por \rlg:a~ s1mn1esmen!e ac0~adc., 



FOTO 5 Galoao n:ral 

FOTO o- Galpao nJral 



FOTO 7 - Constru<:;ao apresentando tombamento por problemas de recalque de fimda<:;ao 

FOTO 8- Construcao fora de sua VE'rticalidade original por nroblerms dE' 

recalque de fi_mdac,:ao 

7 



FOTO q- Cobertura de constm<;:i'io danificada pela ayao do vento. 

~OTO 10- Deta1he de portao metalico arrancado de sua posic;ao original pel a a<;:ao do vento. 
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Capitulo 2 

Material e Metodos 
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2. MATERIAL E METODOS 

Pretende-se atingir os objetivos deste trabalho atraves da apresentac;:iio dos seguintes 

t6picos: 

- apresentayiio de conceitos basicos sobre os tipos de construc;:Oes rurais estudadas, 

- apresentayiio de exemplos pniticos de cilculos de esforc;:os nas fundac;:Oes das 

construc;:Oes estudadas, 

- realizayiio de ensaios de campo, execuyiio de provas de carga a trayiio e a 

compressiio, estando o solo em sua umidade natural e inundado, em estacas apiloadas, 

visando complementar os dados disponiveis na literatura, 

- levantamento de informac;:Oes sobre o comportamento de fundac;:Oes diretas neste 

tipo de solo, 

- levantamento de informac;:Oes sobre o comportamento de estacas escavadas, 

apiloadas e tipo Strauss, submetidas a carregamentos de compressiio, trayiio e horizontal, 

neste tipo de solo, 
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- levantamento de dados sobre o efeito da colapsividade no comportamento das 

funda<;Oes, quando ocorre a inunda9iio do solo, 

- agrupamento de dados de diversos locais, por tipo de funda<;i)es e tipo de 

canregamento, visando identificar comportamentos padroes para toda regiiio analisada, 

- discussiio sobre a viabilidade da utiliza¢o dos tipos de funda<;Oes estudadas, nos 

tipos de constru<;Oes rurais de pequeno e medio porte analisadas. 
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Capitulo 3 

Revisiio de Conceitos 

Btisicos Sobre Constru~oes 

Rurais, Solos do Interior , 

Funda~oes e Esfor~os 

Solicitantes em Estrutura 
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3. CONCEITOS BASICOS 

3.1 CONSTRU<;:OES RURAIS 

Seriio apresentados a seguir definit;6es e conceitos de construt;6es rurais, baseados 

nos seguintes autores: Jorge Fortes Filho, para silos, Nonnan Barros Logsdon, para pontes 

de madeira para o meio rural e, tambem deste autor, para galpoes. Recomenda-se que para 

maiores inforrnay(jes e detalhes, os mesmos poderiio ser retirados de trabalhos desses autores. 

3.1.1 SILOS 

3.1.1.1 Defmi~ao e Importancia 

Silo: construr;:iio destinada a arrnazenar e conservar qualquer material granular ou 

pulverulento a granel. 0 termo unidade, ou conjunto de arrnazenagem engloba tanto os 

depositos propriamente ditos, onde fica o produto armazenado, como a construt;:ao que 

envolve as IIlliquinas para transportes, conservat;:ao, beneficiamento, mistura e, outras partes 

constituintes. 
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Os silos sao construidos com os mais diversos materiais como: concreto annado (as 

vezes protendido), chapas metalicas lisas, onduladas, corrugadas (trapezoidais), madeira, 

alvenaria de tijolos ou blocos de concreto, que podem estar cintados por fios de avo, 

argarnassa annada, chapas plasticas, membranas de lona ou de plastico e outros. 

Os silos sao encontrados em fazendas, industrias quimicas, da construyao civil, de 

alirnentayao, de minerayao, siderurgicas, portos etc., armazenando sementes, forragens, 

cereais, farinhas, compostos quimicos, fertilizantes, cirnento, cal, minerio, carviio, etc. Os silos 

a serem estudados neste trabalho seriio apenas os designados as areas de atividades rurais. 

0 manuseio de produto a granel de griios alirnenticios e o seu armazenamento em 

silos adequados contribuem eficazmente para o abastecimento de urn pais, pois apresentarn as 

seguintes vantagens: 

- pennitem armazenar diferentes especies de griios, podendo o silo ser ocupado 

varias vezes ao ano; 

- perrnitem regular o abastecirnento de deterrninado tipo de cereal; 

- diminuem a urn nivel minirno as perdas do produto ensilado, ao mesmo tempo que 

propicia urn produto limpo, livre do ataque de insetos, roedores, microrganismos e, com 

qualidades alirnenticias preservadas; 

- reduzem, apreciavelmente, os custos de comercializayao do produto com a 

eliminaya:o da sacaria e reduviio do custo de manuseio; 

- permitem o armazenamento por diversos anos, sem alteray5es substanciais do 

produto ensilado, evitando assirn as flutuay5es de oferta no mercado interno e externo; 
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- propiciam a regularizac;ao dos transportes, principalmente par ocasiao de uma safra 

abunda_TJ.te: 

- possibilitam urn controle efetivo dos estoques. 

3.1.1.2 Partes constituintes de urn siio 

Tecendo-se comentarios sobre cada uma das partes constituintes de uma unidade 

armazenadora procurar-se-it, fornecer indicac;6es de ordem construtiva. Na figura l 

apresentam-se esquematicamente duas unidades, atraves de suas plantas e cortes verticais 

correspondentes, indicando-se as partes constituintes de cada urn. As figuras l.a e l.b dizem 

respeito a urn silo com van as celulas. As figuras 1. c e I. d dizem respeito a urn silo com urn 

unico local para armazenamento do produto ou uma unica celula. 

A 
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FIGURA 1 -Partes constituintes das unidades armazenadoras. (Fonte: FORTES, 1985) 
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3.1.1.2.1 Funda~;iies 

Devido ao peso do produto ensilado, da estrutura e da maquinaria, estar aplicado 

em uma area relativamente pequena, sao exercidas sobre o solo, abaixo dos silos, altas 

pressoes. 0 tipo de funda9iio a ser utilizado, depende basicamente, das condi96es locais e das 

caracteristicas da estrutura e das cargas aplicadas. 

Nota-se que nos silos, ao contnirio do que ocorre nas edificay5es corriqueiras, 

grande parte da carga no solo e aplicada apos a conclusao da constru9iio ( cerca de 60 % ou 

mais no caso de silos de concreto e cerca de 90 % ou mais, no caso de silos metalicos) e em 

periodo relativamente curto, o que pode acarretar rupturas de solos argilosos com baixa 

permeabilidade, ou recalques imediatos consideniveis (FORTES, 1985). 

Os sucessivos enchimentos e esvaziamentos das celulas do silo, principalmente 

naquelas em que o nivel de produto ensilado sofre grandes variay5es, ocasionam variay5es 

nos valores das tens5es no solo, que provocam alterayiio no valor do mOdulo de 

deformabilidade do solo e a existencia de deformay5es residuais e permanentes. 0 modulo de 

deforrnabilidade aumenta com as sucessivas variay5es de tensoes, ate atingir urn valor estavel 

superior ao inicial, sendo que as deformay5es acumuladas durante as variay5es de tensoes 

podem ser consideritveis (FORTES, 1985). 

E comum, nos silos dotados de vitrias celulas, algumas ou todas terem cada urna, urn 

nivel de produto ensilado diferente, o que pode acarretar grandes variay5es de pressoes no 

solo, conduzindo ao aparecimento de recalques diferenciais danosos a estrutura; por este 

motivo deve-se analisar as vitrias combinayOes de carga no citlculo da fundayiio. 
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Para a sustentavao dos silos sao utilizados os varios tipos de funda<;oes, como 

sapatas, "radiers", estacas e outros, utilizando-se, quando possivel, po<;os para diminuir a 

pressao no solo, principalmente no caso dos silos altos. 

A avao do vento sobre o silo tendendo ao tombamento da construvao nao deve ser 

esquecida no dimensionamento da fundavao. 

0 material rnais utilizado nas funda<;Oes dos silos e o concreto armado. 

3.1.1.2.2 Pilares ou Apoios 

0 recipiente onde esta o produto ensilado pode estar apoiado diretamente no solo, 

ou afastado deste, apoiando-se em pilares que levam its funda<;oes e, estas ao solo o 

carregamento proveniente da estrutura. Quando se tern a existencia dos pilares, a distribui<;ao 

destes e condicionada pela distribuivao das celulas do silo, pela localiza<;ao da maquinaria e do 

acesso de veiculos a determinado ponto abaixo das celulas. Nos silos com ce!ulas de se<;ao 

transversal circular e conveniente, estruturalmente, colocar -se o eixo do pilar coincidindo com 

a reta vertical obtida pelo encontro das superficies medias das paredes de duas celulas e, nos 

silos com celulas de sevao transversal poligonal 0 eixo deve coincidir com as interse<;Oes dos 

pianos medios de duas paredes adjacentes. E bastante comum algumas das paredes das 

celulas, com fundos distantes do solo, prosseguirem abaixo do fundo da celula ate 0 solo, 

servindo como elementos de apoio. 
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Comumente, unindo os topos dos pilares, tem-se vigas de eixo reto ou circular, de 

acordo com a forma da seyiio transversal da celula, dispostas abaixo das paredes das celulas, 

nas intersey(jes destas com seus fundos (FORTES, 1985). 

3.1.1.2.3 Fundo da Celula 

0 fundo da celula pode ser plano, uma placa, ou ter a forma de urn funil, recebendo 

entiio a denominayiio de tremonha, cujas formas mais comuns siio as tronco-c6nicas e as 

tronco-pirarnidais. 

E: pelo fundo cta celu!a, por uma saida denominada abertura de descarga ou orificio 

de saida, que o produto ensilado deixa a celula, sendo descarga a denominayiio dada it retirada 

do produto do interior da celula, podendo ser realizada naturalmente por ayiio da gravidade 

ou por meio de equipamentos apropriados. Quando o centro do orificio coincide com o eixo 

da celula tem-se uma descarga centrada, caso contrano, tem-se uma descarga excentrica. 0 

processo de enchimento da celula e denominado carga ou enchimento. 

Normalmente o fundo da celula e construido com concreto armado ou com chapas 

metitlicas. 

3.1.1.2.4 Celula 
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A celula e urn compartimento on de fica armazenado o produto a ser preservado. A 

celula pode ter as mais variadas fmmas sendo as mais comuns as prismaticas e cilindricas cujo 

eiJm coincide com a vertical. Um silo pode ter uma ou mais celulas, denominando-se, no 

primeiro caso, silo unicelular ou de celula [mica e, no segundo caso, silo multicelular ou de 

virrias celulas, sendo que, no caso do silo unicelular, a celula na maior parte das vezes e 

cilindrica e raramente tern a forma de urn prisma alongado (FORTES, 1985). 

0 silo multicelular apresenta algumas vantagens frente ao silo unicelular, pois pode 

se movimentar a massa ensilada de uma ce!ula para outra provocando uma aerac;ao que e 

benetica em certas ocasioes para a conservac;ao do produto. No silo multicelular as celulas 

podcm estar dispostas de inumeras maneiras, apresentando-se na figura 2 alguns exemplos 

atraves de cortes transversais esquematizados do conjunto de ce!ulas. 

I I I I 
I b I 

~ 
?>X)~.· l I 
~~ 

! d I 
I e I If I 

FIGURA 2- Disposic;ao de celulas em silos multicelulares. (Fonte: FORTES, 1985) 
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Observando-se a figura 2 ve-se que, com exce9iio da disposi9iio (b), todas as outras 

disposiyi)es proporcionam espayos pequenos entre as celulas, denominados de intercelulas, 

que sao aproveitados para armazenarem produtos ou servir de conduto para a descarga. A 

disposiyiio mostrada na figura (f) e preconizada por THEIMER (1969), como a melhor sob o 

ponto de vista economico. 

Outra vantagem do silo multicelular e que neste se obtem uma maior relayiio entre a 

capacidade de armazenamento e a quantidade de material de constru9iio, pois uma ou mais 

paredes sao comuns a duas celulas, obtendo-se urn menor custo por unidade de volume 

armazenado considerando-se apenas o material de constru9iio do silo, todavia, deve-se ter em 

conta que outros fatores interferem no custo final como maquinaria, processo construtivo, etc. 

As celulas sao construidas com os mais diversos materiais de construyiio sendo os 

mais utilizados o concreto armado ( e menos freqiientemente o concreto protendido) e, chapas 

metiilicas lisas, onduladas e corrugadas ( trapezoidais). Outros materiais tambem utilizados sao 

a madeira, alvenaria de tijolos ou blocos de concreto, que podem estar cintados por cabos de 

a9o, argarnassa armada, Ionas, membranas plasticas e outros. 

3.1.1.2.5 Cobertura 

Comumente a cobertura e constituida do mesmo material de construyiio das paredes 

no caso dos silos de concreto e nos de chapas metalicas. Nos silos de madeira e comum se 
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empregarem cupulas de madeira, ou os telhados convencionais de telhas de barro cozido, ou 

fibrocirnento. 

As coberturas de silos unicelulares sao comumente placas, cupulas, ou telhados 

convencionais, possuindo its vezes aberturas para encbirnento e entrada de pessoas na celula. 

Nos silos multicelulares de concreto tem-se quase sempre uma placa cobrindo todas as 

celulas, sendo comum esta placa servir de piso para suportar equipamentos e facilitar a 

inspeyiio das celulas e acirna desta, vir a cobertura que e outra placa de concreto. 

Nos silos multicelulares de chapa corrugada, cada celula tern sua cobertura. 

3.1.1.2.6 Torre 

A torre, tambem denominada cora<;:ao do silo, abriga o centro de controle do silo e a 

totalidade ou parte dos vitrios equipamentos necessitrios para as operavoes basicas de 

armazenamento. A torre pode localizar-se em posi<;:ao central ou lateral ao conjunto de 

celulas. Nos silos de celula Unica a torre comumente nao existe no caso dos pequenos silos, ou 

e apenas urn pequeno galpao onde ficam as maquinas de tratamento e beneficiamento do 

produto a ser ensilado. Nas industrias os equipamentos para conservayiio e transporte do 

produto ensilado podem estar dispostos em vitrios locais devido a caracteristicas de cada 

processo produtivo, podendo niio existir assirn uma construyiio, a torre, que contenba o 

centro de controle e os equipamentos do silo. 
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3.1.1.3 Carregamento nos silos para dimensionamento de sua estrutura 

Os silos podem ser projetados e construidos com qualquer forma ou tamanho, 

ajustando-se aos diversos requisitos ou processos para os quais sao planejados; entretanto, 

sempre a primeira condiyiio para o desenvolvimento do projeto estrutural e o perfeito 

conhecimento das foryas que atuam sabre a estrutura. 

Os criterios de projetos para silos sao similares aos de outras estruturas, todavia, sao 

necessitrios cuidados especiais, devido a influencia das condiv6es funcionais e geometricas e 

ao fato de que a estrutura, freqiientemente, e carregada para I 00% da carga de projeto. 

Os carregamentos a serem considerados nos calculos, normalmente sao: 

- peso proprio; 

- cargas de equipamentos ( estruturas de transportes ou alimentadores ); 

- produto armazenado (durante o enchimento, o repouso e o 

esvaziamento ); 

- cargas dirulmicas (terremotos, vibray5es ... ); 

- sedimentos das fundav6es; 

- efeitos terrnicos (temperatura do ar, temperatura do produto 

armazenado ); 

- ay5es do vento. 

A combinayiio destas ayaes deve ser feita com muito cuidado vista serem, 

normalmente, incertas suas determinayaes (V AZ, 1987). 



23 

3.1.1.4 Algumas classifica~oes de silos 

Os silos podem ser classificados de diversos modos, sendo apresentado aqui seis 

classifica\X)es: quanto it constrw;:ao em relayao ao solo, quanto ao material de construc;:ao, 

quanto it categoria, quanto it entrada de ar, quanto it capacidade estatica, definida como o 

volume ou peso maximo de produto que o silo pode armazenar e, quanto ao sentido de maior 

dimensao da celula. 

Ouanto it construciio em relaciio ao solo 

a) Silos elevados ou aereos: 

Sao caracterizados por serem construidos acima do nivel do solo; todos os grandes 

silos com celulas de muitos metros de altura geralmente sao deste tipo. 

b) Silos subterraneos: 

Sao aqueles em que os compartimentos para a estocagem localizam-se abaixo do 

nivel do solo. Sao construc;:oes mais simples que os silos elevados, porem estao sujeitos it 

infiltrayiio de ligua e tern descarga mais lenta. 

c) Silos semi-subterraneos: 



24 

Sao unidades interrnediarias entre os dois tipos anteriores, pois parte de sua 

construyao fica acima do solo e parte abaixo. 

Ouanto ao material de construcao: 

a) Silos de madeira: 

Sao silos com capacidade relativamente pequena, apresentando algumas 

desvantagens como o perigo de incendio e pouca durabilidade. Nas regioes onde a madeira e 

urn material de construyao disponivel e barato, tais silos devem ser vistos com interesse. 

b) Silos de alvenaria: 

Sao silos construidos com tijolos ou blocos de concreto e argamassa de cimento; sao 

pouco utilizados no Brasil. 

c) Silos de concreto: 

Estes silos subdividem-se em silos de concreto armado e de concreto protendido e 

destinam-se geralmente ao armazenamento de grandes volumes, possuindo varias celulas. Os 

silos de concreto armado sao geralmente multicelulares com celulas cilindricas interligadas 

com grande altura. Os silos de concreto protendido niio sao usuais, podendo-se citar 

exemplos de silos formados por urn conjunto de celulas cilindricas isoladas com grande 
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diametro e de silos constituidos por p~as pn\-moldadas onde uma das fun9oes da protensao e 

solidarizar estas p~. 

d) Silos metalicos: 

Sao gera!mente pn\-fabricados de pequena e media capacidade cujas paredes das 

celulas sao de chapas lisas ou onduladas de a9o, aluminio ou ferro galvanizado, montados 

sobre urn pi so de concreto. Estes silos sao muitas vezes constituidos de van as celulas 

cilindricas isoladas, conseguindo-se atingir entiio uma grande capacidade de armazenamento. 

Os silos cujas paredes das celulas sao constituidas de chapas corrugadas ( trapezoidais) sao 

geralmente elevados. 

e) Silos de argamassa armada: 

Sao silos nao usuais no Brasil, porem os de pequeno porte sao construidos em paises 

do Sudeste Asiatico e da Africa, encontrando-se silos de grande porte construidos com este 

material na URSS. 

Quanto a categoria: 

a) Silos agricolas: 

Sao todos aqueles destinados a estocagem de graos alimenticios e quanto a funyao 

podem ser: 
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a. I) silos de granja: 

Geralmente pequenos, construidos de concreto armada, chapas metilicas, madeira, 

destinam-se a facilitar a manipula<;ao dos griios e diminuir os custos com sacarias. 

a.2.) silos coletores ou regionais: 

Estiio localizados em zonas de produ9iio e servem para coletar e beneficiar uma 

parcela significativa da produ9ii0 de griios da regiiio ao seu alcance. 

a.3.) silos intermedianos: 

Estes silos acham-se localizados em pontos estrategicos da malha de VIas de 

transporte e visam regular e escalonar os fluxos que se dirigem aos terminais portuarios, 

proporcionando urn armazenamento temporano. 

Ouar1to a entrada de ar: 

a) Silos hermeticos: 

Neste tipo de silo a troca do ar no interior da celula com o exterior e impedida, fato 

este importante na conserva9iio do produto. 

b) Silos niio hermeticos: 

Sao aqueles em que nenhum impedimenta e feito a troca de ar entre o interior da 

ce!ula e o exterior. 
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Quanto a capacidade estatica: 

Os silos podem ser classificados como de pequeno, de medio e de grande porte. Os 

valores das capacidades que identificam o porte dos silos niio foram encontrados na 

bibliografia pesquisada. Pode-se dizer que os pequenos silos tern quase sempre apenas uma 

celula e estiio presentes nas pequenas granjas e fazendas, tendo pequenas dimensoes; os silos 

de medio porte encontram-se nas grandes fazendas ou servem para guardar a produyiio 

agricola de regioes produtoras; os grandes silos tern geralmente muitas celulas e sao 

encontrados nos portos, ou em locais onde ha necessidade de guardar grandes quantidades de 

determinados produtos. Nas industrias tem-se geralmente os silos de pequeno e medio porte, 

sendo comum os "bunkers". 

Ouanto ao sentido da maior dimensiio da celula: 

Existe ainda uma classificayiio, bastante utilizada no Brasil, que distingue os silos 

segundo o sentido de desenvolvimento da celula, separando-os em silos horizontals, se uma 

das dimens5es do fundo do silo prevalece em relayiio a altura e, em silos verticais, se a altura 

da celula prevalece em relayiio as dimens5es da base. 

Os silos horizontals sao geralmente alongados e compostos de compartimentos cuja 

capacidade individual deve ser inferior a 20% da capacidade total do silo. 
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3.1.2 Pontes de madeira para o meio rural 

3.1.2.1 Generalidades 

Ponte rodoviaria, segundo a ABNT (1984), e toda e qualquer estrutura destinada a 

permitir a transposiyao de urn obstitculo natural ou artificial, por veiculos rodoviarios possiveis 

de trafegar na via terrestre de que faz parte (NBR-7182, item 2.1). 

Nos Ultimos anos, a construyao de pontes de madeira em estradas vicinais tern 

indicado mudanvas no sentido da utiliza91io de arranjos estruturais mais elaborados, que 

possam propiciar maior seguranya e durabilidade DIAS et al (1992). Alguns exemplos sao: 

pontes com vigas principais simplesmente apoiadas com tabuleiro superior, pontes 

constituidas por viga bicircular, composta por postes interligados com aneis metalicos, pontes 

constituidas por postes de menor diilmetro, dispostos transversalmente it direyao das vigas 

principais, pontes com sistema estrutural em portico, onde a viga principal superior estit 

escorada por diagonais ou apoios perpendiculares it viga, pontes com arranjos estruturais na 

forma de trelivas ou ainda pontes estaiadas. 

A madeira tern sido urn dos materiais mais utilizados pelo homem, nos mais variados 

setores de atividades. Com relayao ao caso especifico das pontes, pode ser observada, ainda 

nos dias de hoje, a utilizayao de tecnicas construtivas niio condizentes ao nivel atingido em 

pesquisas e estudos desenvolvidos no nosso paise no exterior (DIAS et al, 1992). 
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A possibilidade de utilizayao de madeira de reflorestamento devidamente preservada 

contra o apodrecirnento, abriu uma grande perspectiva para a constrw;ao de ponte de 

madeira., tomando-se urn excelente material, nao s6 pela sua disponibilidade em locais nao 

muito distantes da execuyao da obra, como pelo seu potencial de resistencia e durabilidade, 

fazendo-a econornicamente interessante. Entretanto, o que se observa e a pouca utiliza9iio 

deste material na constru9ao de pontes de pequenos vaos, sem procedimentos capazes de 

perrnitir a elabora9ao de projetos cujos produtos finais sejam de nivel adequado, possibilitando 

a construyao de estruturas satisfat6rias (DIAS et a/,1992). 

0 estudo sistematico de madeira, principalmente da especie eucalipto citriodora, 

para emprego na constru9ao de pontes, teve inicio com os trabalhos desenvolvidos por 

Hellmeister no Laborat6rio de Madeiras e de Estruturas de Madeira (LaMEM) da Escola de 

Engenharia de Sao Carlos - USP. 

A utiliza9ii0 dos postes de eucalipto, possibilitou a constru9ao de varias pontes de 

madeira, com diversos sistemas estruturais, contudo, o sistema estrutural mais elementar, o de 

vigas sirnplesmente apoiadas, tornou-se o mais difundido, corn lirnitayao do vao maximo que 

pode ser empregado em torno de 10 metros. Uma estirnativa do nurnero de vigas principals 

pode ser obtida em funyao do espa9affiento entre elas, que deve situar-se entre 1,5 e 2 metros. 

0 engenheiro LOGSDON (1996), apresenta em seu trabalho "Calculo sirnplificado, 

da superestrutura, de pontes rodoviarias de madeira em viga sirnplesmente apoiada corn 

tabuleiro superior - uma necessidade do engenheiro florestal" irnportantes subsidios para o 

dimensionamento e detalhamento das varias situayao de carga e sobrecarga, utilizando os 

postes de madeira. Lirnitando-se o problema a pontes em vigas sirnplesmente apoiada corn 
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tabuleiro supenor, nas qurus as VJgas principais sao uniformemente distribuidas sob o 

tabuleiro, apresentando uma proposta para o caJculo simplificado, da superestrutura, prevendo 

a utiliza~ de tabelas, obtidas com o auxilio de linhas de influencia, que fomecem diretarnente 

os efeitos maximos, devidos ao carregrunento move!, permitido a construyiio dos envolt6rios 

demaximos. 

0 estudo da madeira para a construyiio de pontes, tern sido incrementado nos 

Ultimos 20 anos, com o aperfeiyorunento de diversos sistemas construtivos, que procuram 

extrair ao maximo, as caracteristicas peculiares deste materiaL Com isso tern surgido vilrias 

oportunidades de complementayiio dos estudos academicos, atraves de diversas estruturas de 

pontes. 

3.1.2.2. Partes constituintes de uma ponte de madeira composta por vigas principais 

simplesmente apoiada, com tabuleiro superior 

As pontes de madeira compostas por vigas principais simplesmente apoiadas, com 

utiliza~ de tabuleiro superior sao de certa forma bastante simples e, sao compostas 

geralmente por: 

3.1.2.2.1 Funda~oes 
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Sao elementos de ligayao entre as vigas principals e o solo, podendo ainda haver urn 

elemento intermediario, como no caso de pontes onde suas vigas principals sao apoiadas em 

pilares, que por sua vez sao apoiados nos elementos de fundaviio, podendo ser compostos 

pelos mais variados tipos, como fundav6es rasas ou profundas, tendo como finalidade 

principal transferir as cargas da superestrutura para o solo. Sao projetadas e executadas de 

forma que tals cargas, atendendo os coeficientes de seguranya, nao permitam que o solo entre 

em colapso ou tenham recalques que possam por em perigo a utilizavao da estrutura. 

3.1.2.2.2 Vigas Principais 

Sao postes de madeira que podem ter sey6es variadas tanto na sua forma como na 

sua dirnensao, sendo determinada em funviio da utilizaviio estrutural da ponte, com as sey6es 

podendo ser circulares, retangulares, falquejadas, laminadas, etc. 

As vigas principals sao aquelas que recebem todos os esforvos provenientes do resto 

da estrutura e, tern como funyao, alem de suportar as cargas permanentes, acidentals e av6es 

excepcionais e de ventos, transferi-las para os apoios ou funday6es. 

3.1.2.2.3 Tabuleiro 
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Geralmente formados por tabuas fixadas nas vigas principais por pregos, parafusos, 

tirantes ou ainda tarugos de madeira encaixados sob pressao. Recebem to do o trafego dos 

veiculos que pela ponte transitam, servindo como pista de rolamento. Sobre o tabuleiro pode 

existir ainda revestimento, compostos pelos mais variados materiais como: saibro, betumes, 

concreto asfaltico ou concreto comum. 

3.1.2.2.4 Guarda-corpo 

Sao protey(ies laterais, que tern por finalidade irnpedir a queda de transeuntes para 

fora da ponte. Servem tambem como guia visual para os veiculos. Sao formadas na maioria 

das vezes de tabuas de madeira de pequenas dirnensoes e sao fixadas nas pontes da mesma 

maneira que o tabuleiro. 

3.1.2.2.5 Guarda-rodas ou Passeio 

E o Iugar destinado nas pontes para os transeuntes e tern como finalidade alem de 

servir como passeio para os pedestres, servir como proteyao adicional para que os veiculos 

nao adentrem o passeio. Sao formadas por pequenas vigas ou tabuas fixadas sobre o tabuleiro. 
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3.1.2.3 Solicita~oes nas pontes de madeira 

As cargas e demais influencias que causarn esfon;os solicitantes nas pontes 

rodoviarias de madeira, segundo LOGSDON (1982), podem ser subdivididas em tres 

categorias: as principais, as adicionais e as especiais. 

3.1.2.3.1 Solicita~oes principais 

Entende-se por solicita<;oes principais aquelas que devem ser consideradas no 

calculo de qualquer tipo de estrutura, sao elas: 

- cargas permanentes ou cargas mortas 

- carga move! ou carga acidental vertical 

3.1.2.3.2. Solicita~oes adicionais 

As solicita<;oes adicionais sao aquelas que somente necessitam ser consideradas em 

certos tipos de estruturas, ou mesmo as que podem ser desprezadas no estudo de estruturas 

de menor irnportancia, como: 

- irnpacto vertical 

- forya longitudinal 

- for<;a centrifuga 
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- ventos 

OBS.: Nas pontes de madeira o impacto vertical e uma solicitat;:iio adicional, ja nas pontes 

de concreto ou de at;:o e uma solicitat;:iio principal (LOGSDON, 1996). 

3.1.2.3.3 Solicita.;oes especiais 

Sao as que aparecem em projetos de caracteristicas peculiares e devem ser 

estabelecidas em cada caso particular. Como por exemplo de solicitav5es especiais, tem-se: 

- choque de veiculos contra pilares de pontes rodoviarias 

- choques de barcos contra as paredes laterais de pontes canais 

3.1.2.4 Oassifica.;lio de pontes rodovianas 

As pontes rodoviarias sao subdivididas, segundo a ABNT (1984), em tres classes 

(NBR-7188, item 3.1.1), assim discriminadas 

a) Classe 45- na qual a base do sistema e urn veiculo-tipo de 450 KN de 

peso total 

b) Classe 30- na qual a base do sistema e urn veiculo-tipo de 300 KN de 

peso total 
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b) Classe 12 - na qual a base do sistema e urn veiculo-tipo de 120 KN de 

peso total 

A utilizayao das diferentes classes de pontes, segundo a ABNT (1984), fica a criterio 

dos orgaos com jurisdiyao sobre as mesmas (NBR-7188, item 3. 1. 1.1). 

Os veiculos-tipo correspondentes a cada classe de ponte, segundo a ABNT (1984), 

sao os fomecidos nas quadros 1 e 2 e na figura 3. 

0 trem-tipo, sempre orientado na direyao do tnifego, segundo a ABNT (1984), seni 

colocado na posiyao mais desfavonivel para o ca!culo de cada elemento (NBR-7188, item 

4.1 ), nao se considerando a carga do eixo ou da roda que produza reduyao de esforyos 

solicitantes. 

QUADRO 1- Cargas dos veiculos. (Fonte: LOGSDON, 1996) 

Classe VEICULO CARGA UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDA 
da 

Ponte Tipo Peso Total p p' DISPOSICAO DA CARGA 

(KN) (KN!m') (KN!m') 

45 45 450 5 3 Carga p em toda a pista 

30 30 300 5 3 Carga p' nos passeios 

12 12 120 4 3 



QUADRO 2- Caracteristicas do veicuio. (Fonte: LOGSDON, 1996) 

·-··-··--·· -- -·-· 

I 
CARACTERiSTICAS I LlJ\lDADE TIPO TIPO 

I 
I 45 30 

! Quantidade de ei\05 I Eixos 3 3 

I Peso total do veiculo Kl" I 450 I 30(1 I 

I Peso de cada roda dtantma Kl" 75 50 

'Peso de cada roda traseua I K!'< 75 50 

Peso de cada roda intermediaria Kl\ 75 50 

Lanrura de contato b1 de cada roda dianteira m 0.50 0.40 

I Lan.'Ura de contato b, de cada roda trasetra m 0.50 0.40 

LarE~ra de contato b- de cada roda intermediima m I 0.50 0.4C1 
r____...__ . ---
C omprimento de contato de cada roda 

Area de contato de cada roda 

Distancia entre os etxos 

Distiincia entre os centros de roda de cada eixo 

a) \'eiculos-tipo 30 e 45 

1.501,501,50 1,50 
;--

6,00 m 

bljc+) ct:' Ci:J:b, 
• b2 -o, 

1lt:::D ~ G:J: 

Tipo 45 - 75 KN por roda 

Tipo 30- 50 KN por roda 

0 

"' ci 

~~ 0 
o_ 

;;,l N 

0 

"t 
0 

! 
0.20 ll1 0.20 

n/ 0.20.b 0,20 b 

ll1 1.50 I . 50 

ll1 2,00 2 00 

b) Veiculo-tipo 12 

1,50 3,00 1,50 

6,00 rn 

0 
vL 

il CDib 1 G:]:b31 
0 

0 
o_ 
N 

C:Ulbl G:]:b3' 0 

"'-0 

Roda dianteira - 20 KN por roda 

Roda trascira - 40 KN por roda 

FIGURA 3- Veiculos -Tipo para pontes rodoviarias. (Fonte: LOGSDON, !996) 
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3.1.2.5 Comentarios a respeito de pontes de madeira para o meio rural 

A utilizayao de tabelas como as apresentadas por LOGSDON (1996), podem ser 

utilizadas para a determina<;:ao das rea96es verticais, devido ao carregamento acidental, 

em vigas simplesmente apoiadas para pontes de classes 12, 30 e 45. Ja para a 

deterrnina<;:ao do peso proprio proveniente da estrutura da ponte, o mesmo deve ser 

calculado em fun<;:iio do peso especifico da madeira utilizada para a confec<;:ao das pe<;:as 

que compoem a ponte. Pon!m, observou-se que este peso proprio gira em torno de 25 a 

35% do peso move!, se tornando assim, urn valor de fitcil determina<;:ao, uma vez que os 

valores devido ao carregamento acidental, apresentam-se tabelados. 

Sendo assim, os elementos de funda<;:ao podem ser dimensionados, obtendo-se os 

valores de carregamento finais, atraves da obten9iio dos valores tabelados de 

carregamento acid ental para rea96es verticais, acrescidos de 25 a 3 5% do seu valor. Esta 

varia<;:ao pode ser melhor aplicada comparando-se o peso proprio da madeira utilizada 

para a confec<;:ao da estrutura da ponte, para valores mais elevados de peso de madeira, 

utilizar a faixa mais proxima dos 3 5 %, enquanto que para madeiras mais !eves, utilizar a 

faixa de acrescimo de 25 %. 

3.1.2.6 Tipos de funda~oes mais usuais para pontes de madeira 
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Algumas caracteristicas da obra podem impor urn certo tipo de funda9ao, outras 

permitem uma variedade de solu9oes. Nestes casos, segundo VELLOSO & REZENDE 

LOPES (1995), e interessante fazer urn estudo de altemativas e escolher uma das 

solu9oes, com base no menor custo e no menor prazo de execu9ao. 

No caso especifico de pontes, outros aspectos devem ser considerados, tais como: 

erosao, niveis d'agua maximos e minimos, velocidades maximas de escoamento, hist6ria 

do comportamento da funda9ao de pontes pr6ximas, etc. Frequentemente, para evitar o 

risco de solapamento da base, se utilizam funda9oes profundas. 

0 acesso a ponte, introduz ao problema da funda9ao, obras de conten9ao do 

aterro de acesso. 

3.1.2.6.1 Conten~iio: segundo RANZINI & NEGRO JR (1995), e todo elemento ou 

estrutura destinado a contrapor-se ao empuxo ou tensoes geradas em maci9o, cuJa 

condi9ao de equilibrio foi aJterada por aJgum tipo de escava9a0, corte ou aterro. 

Urn tipo muito comum de obra de conten9ao sao os muros, que sao estruturas 

corridas de conten9ao constituidas de paredes verticaJ, ou quase verticaJ, apoiada em uma 

funda9ao rasa ou profunda. Os muros podem ser constituidos em alvenaria (de tijolos ou 

pedras ), em concreto (simples ou armado) ou elementos especiais. 

Alguns tipos de muros, importantes no estudo das pontes de madeira, foram 

descritos por RANZINI & NEGRO JR (1995), como segue: 
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3.1.2.6.2 Moros de Gravidade: sao estruturas corridas, massudas, que se opoe aos 

empuxos horizontais pelo peso proprio. Podem ser de concreto simples, de pedras 

( argamassadas ou nao ), existindo ate exemplos em madeira, apresentados em figuras, por 

UPPAL, RIZKALLA & PINKNEY (1990). 

Os muros de gravidade sao indicados quando se dispoe de espayo para acomodar 

sua se9ao transversal, cuja largura e da ordem de 40 % da altura a ser arrimada (de 

preferencia inferior a 5 m), e em terrenos de boa capacidade de carga, capaz de suportar 

as tensoes maximas na funda9ao em sapatas corrida. 

3.1.2.6.3 Moros de Flexiio: sao estruturas mais esbeltas, com se9ao transversal em forma 

de "L", que resistem aos empuxos por flexao, utilizando-se parte do peso proprio do 

maci9o arrimado, que se apoia sobre a base do "L" para manter-se em equilibria. Sao 

constituidos em concreto armado. 

Os muros de flexao, a exemplo dos de gravidade, sao indicados quando se dispoe 

de espa9o para acomodar sua se9ao transversal, cuja largura e da ordem de 40 % da 

altura a ser arrimada (tornam-se antiecon6micos para alturas acima de 5 a 7 m) e, em 

terrenos de boa capacidade de carga, capaz de suportar as tensoes maximas na funda9ao 

em sapata corrida. 

3.1.2.6.4 Mistos: sao muros com caracteristicas intermediarias entre os de gravidade e de 

flexao. Assim, funcionam parcialmente por peso proprio e parcialmente a flexao. 
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3.1.2.6.5 Moros de Contrafortes: sao basicamente muros de flexao, entretanto possuem 

elementos verticals de maior porte, chamados contrafortes ou gigantes, espa9ados de 

alguns metros, em planta, destinados a suportar os esfor9os de flexao pelo engastamento 

na funda9ao. 

3.1.2.6.6 Moros de Gabioes: sao muros de gravidade construidos pela superposi9ao de 

"gabioes" de malhas de arames galvanizados, cheios com pedras ( diametro maior que a 

abertura da malha das gaiolas). 

0 muro de gabioes tern as mesmas limitaviies dos muros de gravidade, entretanto 

tern como principal caracteristica: a flexibilidade, que permite que sua estrutura se 

acomode a recalques diferenciais e a permeabilidade. 

3.1.2.6. 7 "Crib Wall": sao estruturas formadas por elementos pre-moldados de concreto 

armado, madeira ou a90, que sao moldados no local, em forma de "fogueiras", cujo 

espayO intemo e preen chi do por material granular graudo (brita grossa OU pedra de mao). 

0 "Crib Wall", ou paredes de engradados, e uma estrutura capaz de se acomodar 

a recalques das funda96es e funcionam como arrimos de gravidade. 

Quando o muro resiste a esforvos de compressao, pode-se utiliza-los tambem 

como elemento de apoio de estruturas (sapatas, bloco, bloco sobre estacas, sapatas sobre 

estacas, etc.). Este procedimento e comum em pontes. 
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SMITH & BUSH (1997), consideram muros de concreto armado como a melhor 

alternativa para apoio de estruturas de pontes de madeira. 

3.1.2.7 Exemplos de aplica~iio 

a) Pontes Apoiadas em Estacas com Contencao de Madeira 

PRAIA (1995) apresenta, em sua revisao bibliognifica, uma ponte de 

madeira com aterro (revestimento de pista com terra). 0 sistema de fundayao, desta 

ponte, consiste em apoiar as vigas principais sobre estacas cravadas de madeira, que 

tambem servem de contrafortes de uma contenyao, formadas por tabuas dispostas 

horizontalmente. Na figura 4 apresentam-se os detalhes da fundayao desta ponte. 
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FIGURA 4- Funda<;ao em estaca com conten<;ao de madeira. 

(Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 
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b) Pontes Apoiadas em Estacas com Contencao Mista de Gabioes e Madeira 

Providenciando-se urn muro de gabioes, a partir do sistema anterior, pode

-se tirar pressao horizontal das estacas e obter urn outro sistema de fundav1io para a 

ponte. Este sistema e apresentado, em figuras, no trabalho de UPPAL, RIZKALLA & 

PINKNEY (1990). Na figura 5, apresentam-se os detalhes deste sistema de funda91io. 

c) Ponte Apoiada em Estaca com Muro de Contencao em Madeira 

UPPAL, RIZKALLA & PINKNEY (1990) e OU & WELLER (1986) 

apresentam pontes com muro de contenyao de madeira preservada, encostado nas estacas 

de apoio da ponte. Na figura 6, apresentam-se os detalhes deste sistema de fundayao. 

d) Ponte Apoiada em Muro de Gabioes 

Ha algum tempo, no Estado de Sao Paulo, durante o governo do Sr. 

Franco Montoro, foram construidas inumeras pontes metlilicas apoiadas diretamente 

sobre muros de Gabioes. Na figura 7, apresentam-se alguns detalhes deste sistema de 

funda91io. 
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FIGURA 5 - Fundaviio em estacas com contenviio mista de gabioes e madeira. 

(Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 
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FIGURA 6- Funda<(iio em estaca com muro de contenyao em madeira preservada. 

(Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 

e) Ponte Apoiada em Muro de Contencao de Alvenaria 

Uma ponte de madeira sem aterro e com encontros de alvenaria, foi 

apresentada por PRA TA (1995). 0 sistema de funda<(iio, desta ponte, consiste de apoiar 

as vigas principais diretamente sobre o muro de gravidade de alvenaria. Na figura 8, 

apresentam-se os detalhes da funda<(ao desta ponte. 



3,00 m 2,50 m 

DETALHE DO GABlAO DETALHE DE 1J1VI COLCHAO RENO 

FIGURA 7 - Funda<;ao sobre rnuro de Gabioes. (Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 

f) Ponte Apoiada ern Estacas corn Contencao ern "Crib Wall" 

PRAIA (!995), tarnbern apresenta o esquema de urna ponte de madeira 

ern viga continua. 0 sistema de funda-;ao desta ponte, consiste de apoiar as vigas 

principais sobre estacas cravadas de madeira e canter o aterro com urn rnuro "crib wall". 

Os taludes forarn protegidos por pedras ou gabioes. Na figura 9, apresentam-se os 

detalhes da funda.yao desta ponte. 
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FIGURA 8 -Funda<;ii.o em Muro de Alvenaria(Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 
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FIGURA 9 - Funda<;:iio em estaca com conten<;:iio "Crib wall" 

(Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 

g) Ponte Apoiada Sabre Muro de Gravidade em Concreto 
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Uma ponte construida pelo Departamento de Transporte da Virginia 

Ocidental, apresentada por PRA T A (1 995), tern urn sistema de funda<;:ao, que consiste de 

urn muro de gravidade em concreto. Na figura I 0, apresentam-se as detalhes da funda9iio 

desta ponte. 
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FIGURA I 0- Funda<;:ao sobre muro de concreto. (Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 

h) Ponte Apoiada em Muro de Concreto sabre Estacas 

Para cargas muito grandes, ou ainda solos muito moles, pode-se utilizar a 

solu<;:iio apresentada por HORTEGAL (1979). Neste trabalho, a solu<;:ao indicada para 

funda<;:iio, nos encontros, de uma ponte pensil de madeira, foi a utiliza<;:ao de urn muro de 

concreto sobre estacas. Na figura II, apresentam-se os detalhes da funda<;:iio desta ponte. 



so 
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FIGURA II - Fundayao utilizando muro de concreto sobre estacas 

(Fonte: LOGSDON et ali, 1997) 
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3.1.3 Galpiies 

3.1.3.1 Generalidades e lmportancia 

E comum encontrarmos nas propriedades agricolas galpoes com as mais diversas 

finalidades, seja para criavao de animais, para arrnazenarnento de produtos agropecuiuios, tais 

como: adubos, inseticidas e sementes; ou mesmo para depositos de materiais e ferramentas. 

Os galpoes mais comuns sao os de forma retangular ou quadrada, vista em planta, 

com cobertura em duas aguas. Praticamente o que ira diferenciar os galp5es entre si sera a sua 

forma de fecbamento, ocupa.;:ao interna ou ainda sua estrutura de telhado. 

Tomaremos como base de estudo galpoes com caracteristicas a seguir, podendo ser 

construidos, tendo em vista, as seguintes consideray5es: 

0 contrapiso sobre o pavimento de concreto que sirva sirnultaneamente de piso do 

galpao. Espessura do pavimento media igual a 12 em. 

Se a funda.;:ao e feita sob o pavimento de concreto e desnecessario a capa isoladora, 

ja que o concreto bern dosado e construido e isolante da umidade. 

Paredes: Sao construidas com materiais que reunarn a devida resistencia, como: 

tijolo cozido ou cru, blocos de concreto, solo-cimento, madeira, etc. 

E irnportante que estejam bern construidas para que se tornem isolantes, secas, 

resistentes, higienicas e economicas. 
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Em paredes de tijolos com cal, convem utilizar argarnassa 1:1:2 (cal, saibro e areia) 

ou barro devidarnente batido, o mesmo para tijolos crus. 

Nas paredes de blocos de concreto, recomenda-se argarnassa com dosagern 1:1:6 

( cimento Portland, cal e areia). Neste caso, previne-se que os blocos, com aberturas para 

portas e janelas, de concreto devem estar bern curados e secos. 

Em todos OS casos de paredes de alvenaria, ao chegar a altura intermediana, e born 

construir uma viga de travarnento que proporcione solidez ao conjunto. Para isso, coloca-se 

na viga ferro de construvao de 8 a 10 mm de diilmetro e concreto I :2, 5:3,5. A se91io da viga 

de travarnento pode ser de largura igual a da parede e 8 a I 0 em de altura. 

A mesma viga de travarnento pode servir de verga e contra-verga para as aberturas 

(portoes, portas e janelas). 

Cobertura: Pod em ser de telhas de barro ou fibrocimento. 

Piso: Se nao esta construido urn pavimento comum, pode-se fazer de concreto. 

Entao nivela-se perfeitarnente o solo, a seguir, constr6i-se o contrapiso cuja espessura variara 

segundo o destino do galpao. Pode preparar o concreto com dosagem 1:3:6. A espessura 

conveniente do contrapiso e do piso para produtos, maquinas e veiculos !eves e de 10 a 12 

em. 

Logo se construira a cobertura de recobrimento do contrapiso com argarnassa de 

cimento Portland 1:3 ( cimento Portland e areia) ern quadros de 2,5 m a fim de localizar as 

fissuras que se produzem, ao contrair-se o material por dessecar. 

Nessa forma resultarn os pisos resistentes e impermeaveis e, por sua grande duray1io, 

economicos. 
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Aberturas: os portoes alem de dar acesso, regulam com as janelas a ilumina<;:ao e o 

arejamento interior. 

Os avan9os na fabrica9<lo de pre-moldados de cimento Portland, pennitem a 

fabricayao de marcos, portas, janelas de concreto armado que dao bons resultados. 

Se as portas e janelas sao feitas de madeira, pode-se colocar urn recobrimento 

metalico. 

Cruculo de Resistencia: Quando OS galpoes sao grandes e indispensavel calcular 

devidamente, por razoes economicas e de seguran<ya, todas aquelas partes que possam p6r em 

perigo a estabilidade; devem ser calculadas as funda<yoes, os contrapisos e os pisos segundo 

seu destino, as colunas e as bases, as vergas e contra-vergas, se sao construidos independentes 

ou com viga de travamento, em fun9<lo dos pesos pr6prios, das sobrecargas e a9<lo dos 

ventos. 

As dimensoes dos galpoes dependem, em cada propriedade, da quantidade de 

produtos a serem armazenados e do espa<;:o destinado a maquinas agricolas, a afia9<lo das 

ferramentas, construyao e a repara9<lo de ferramentas, de m6veis, pessoas, etc. 

3.1.3.2. Exemplos de funda~iio rasa. 

As cargas provenientes do peso proprio que solicitam as funda96es sao 

basicamente deterrninadas em fun<yao dos pesos especificos dos materiais utilizados na 

constru<yao, que por sua vez sao bastante diversificados. A seguir sao demonstrados os 



tipos mats comuns de funda<;:iies rasas empregadas para este tipo de edifica<;:iio, 

aconselha-se porem que o solo de apoio destas, sejam retirados em escava<;:iio na forma 

de cava e posteriormente recolocados de forma compactada. Na utiliza<;:ao de funda<;:oes 

profundas os tipos mais utilizados sao as estacas escavadas a trado, estacas apiloadas e 

tambem estacas tipo strauss. 

Tipo de funda<;:iio rasa bastante difundida no meio rural e a formada por alvenaria 

de tijolos de barro comum, sendo as vezes complementada e refor<;:ada por vigas armadas 

de concreto. Pode-se observar na figura 12, exemplos destas funda<;:oes. 
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3.2 SOLOS DO I:'I!TERIOR DO ESTADO DE S10 PAVLO 

3.2.1 Aspectos Geologicos 

3.2.1.1 Introdu~iio 

A di\~sao geomorfol6gica do Estado de Sao Paulo retrata agrupamentos de rochas 

formadas em determinados ciclos do tempo geologico. desde o proterozoico. ate as 

mo\~menta<;:oes tect6nicas de cenoz6ico. (FL'LFARO eta!.. 1993) Sao cinco as pro~ncias da 

divisao geomorfologica do Estado de Sao Paulo: o Planalto Atlantico. a Depressiio Periferica. 

a Cuesta Basaltica. o Planalto Ocidental e a Planicie Costeira (figura 13) 

A regiao estudada situa-se na bacia sedimentar do Parana. formada por tres das 

cinco di~soes geomorfologicas do Estado. a saber: Planalto OcidentaL Cuesta Basttltica e 

Depressiio Periferica. ocupando a posi<;iio \~zinha a sua margem nordeste perfazendo mais da 

metade da area total do Estado e todo o interior do mesmo. A Bacia do Parana. uma bacia 

crat6nica, encontra-se preenchidas por rochas sedimentares e crat6nicas, cujas as idades 

variam do Paleozoico Inferior ate o Cenozoico. 

3.2.1.2 Estratigrafia da Bacia do Parana 
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A estratigratia da Bacia do Parana e composta pelos set,>uimes grupos: 

GRUPO PARANA 

Expoem-se ao sui do Estado entre as cidades de Itapeva e Itarare, ao Iongo do 

"canyon" do rio Itarare e nas encarpas tenninais do planalto sedimentar, entre o vale desse rio 

e ltapeva, oriundas das fonna9oes rurnas e Ponta Grossa. 

~ OfB.AS.AMEHTO CRI$1ALIHO 

1 FLANALTO A TL iHITICO 
ll PROVINCIA COSlEIRA 

m OEPRESS.iio PER1r£ruc'' 
Ill CUESTAS l'lASALTICAS 

l! PLANALTO OCIDENTAl. 

2 

.... 

~· .. 

...... ., .. 

FIGURA 13- Esbovo da distribuiyao das unidades litoestratigraficas no Estado de Sao Paulo e 

sua divisao geomorfol6gica (baseados em IPT, 198! ). 
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GRUPO TIJBARAO 

Atravessa o estado em forma de arco com a concavidade voltada para E-SE, 

iniciando-se na regiao de Itapeva e Itarare, atravessando cidades como Sorocaba, Campinas, 

vale do rio Mogi-Guayu ate a regiao de Mococa , engloba as fonna96es Aquidauana, Itarare, 

Tatui e Tiete. 

PASSADOIS 

Disposto em faixa paralela il do grupo precedente, encontra-se entre as provincias da 

Depressao Periferica e a Cuesta Basaltica, proveniente das forma96es Irati e Corumbatai 

(Serra Alta+ Terezina =Estrada Nova+ Rio do Rastro). 

SAO BENTO 

Ocupa o limite oeste da Depressao Periferica e o fronte da Cuesta Basaltica, 

passando por regioes como a de Botucatu, via Washington Luiz, na base da Serra de Santana 

dos Padres e Franca, sendo constituido pelas fonna96es Serra Geral, Botucatu e Piramb6ia. 

BAURU 

Os sedimentos desse grupo ocupam todo Planalto Ocidental, ocupando 

territorialmente quase a metade da superficie do Estado, provenientes de formavoes como 

Marilia, Adamantina, Santo Anastilcio e Caiua 

Na figura 13 pode-se observar a distribuivao litoestratigrilfica no Estado de Sao 

Paulo e sua divisao geomorfol6gica. 
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3.2.2 Aspectos Geotecnicos 

3.2.2.1 Coberturas Cenozoicas 

Dada a importilncia do sedimento cenoz6ico, pela sua ocorrencia no local estudado e 

suas peculiaridades, apresenta-se, nesse capitulo, um estudo desse material. Serilo mostradas 

suas caracteristicas geotecnicas, bern como, resultados de ensaios in situ e de laborat6rio, 

provenientes de trabalhos de GIACHETI et al. (1993), SOUSA (1993), AGNELLI (1992) e, 

FERREIRA (1991). 

A carnada de solo superficial, em grande parte do interior de Silo Paulo, e 

geologicarnente denominada de sedimento cenoz6ico. Devido a sua genese, esse sedimento 

apresenta-se pouco compacto, com particulas razoavelrnente selecionadas, o que lbe confere 

urna estrutura bastante porosa. Duas texturas silo tipicas dos solos do sedimento cenoz6ico: 

uma arenosa, a predominante, e outra argilosa (GIACHETI et al., 1993). 

Com espessura geralmente inferior a I Om, freqi.ientemente separado da camada 

subjacente por uma linha de seixos, e normalmente situado acima do nivel de !igua, o 

sedimento cenoz6ico apresenta caracteristicas tipicas de material laterizado e colapsivel 

(GIACHETI et al., 1993). 

Conforme mostra a figura 14, adaptada de MELO & PONc;;ANO (1983), observa

se que este solo recobre extensa area do Estado de Silo Paulo, compreendendo o Planalto 
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OcidentaL a Cuesta Bas6Jtica e a Depressiio Periferica, forrnadas pela bacia sedimentar do 

Parc . .:na. 

LEGEND A 

COLli-lA 
S_Jf)A PR!2TO ... ~.> 

.... 1>&,:.1'-l!l!>.. 
· ...... . 

1:-:-:-:J Provavel cobertura cenoz6ica 

FIGURA 14 - Area de possivel ocorrencia de cobertura cenoz6ica no interior do Estado de 

Sao Paulo (adapt ado de Melo & Pon<;ano, 1983) 



61 

Este sedimento e produto do retalhamento dos materiais do Grupo Bauru e das 

Forma<;:6es Serra Geral e Botucatu, atraves de urn pequeno transporte em meio aquoso de 

"razmivel competencia" (BERTOLUCCI, 1983), e depositados em forma de aluvioes e 

coluvioes (BJORNBERG, !965). 

Os solos do sedimento cenoz6ico mostram-se com texturas arenosas ou argilosas, 

dependendo das caracteristicas dos materiais que !he deram origem. A a<;:ao do intemperismo 

sob condi<;:oes climaticas de regiao tropical, onde tem-se elevada temperatura, intensa 

pluviosidade e situa<;:6es de boa drenagem, provocou neste material o processo de lateriza.yao. 

Os depositos cenoz6icos podem ser identificados em aerofotos pela presen<;:a de 

pequenas lagoas e de depressoes fechadas, baixa densidade de drenagem, colora<;:ao clara, 

colinas extensas com superficies convexas e planas. Observa-se, tambem, a ocorrencia de 

bo<;:orocas e que a vegeta<;:ao natural de cobertura e escassa e do tipo de savana (LANDIM et 

a!., 1974). 

Na condi<;:ao natural, o sedimento cenoz6ico e muito poroso, pouco denso, 

facilmente erodivel e, colapsivel quando carregado e inundado (VILAR, 1979). Entretanto, 

quando compactado, este sedimento mostra qualidades meciinicas e hidraulicas favoraveis as 

aplica<;:6es da engenharia civiL Em face destas caracteristicas, torna-se imprescindivel para o 

projetista de funda<;:Oes o conhecimento de suas propriedades, tanto no estado natural quanto 

no compactado. 

As ocorrencias do sedimento cenoz6ico mostram-se, em geral, com espessuras que 

variam entre 5 e 7m podendo-se, no entanto, encontrar valores acima de 20m. Suas cores 
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predominantes sao o vermelho eo marrom, variando do claro ao escuro (GIACHETI et al., 

!993) 

A presenya da linha de seixos, e uma indicayaO Segura e uti! na identificayao do 

contato entre o sedimento cenozoico e solo subjacente. Sua espessura pode variar desde 

alguns centimetros, quando torna-se dificil sua identificavao atraves de uma sondagem de 

simples reconhecimento, ate valores maiores do que urn metro, constituindo as jazidas de 

cascalho. A existencia desta linha e mais frequente no sedimento cenoz6ico arenoso do que no 

argiloso(GIACHETI et a/.,1993). 

A influencia dos pedregulhos na resistencia a penetravao do amostrador nessa 

carnada de seixos, varia de incipiente, para camadas pouco espessas e de baixa densidade de 

pedregulhos na massa de solo, ate o impenetravel. 

Na figura 6 sao apresentados 15 perfis geotecnicos que representam de maneira 

expressiva o subsolo das cidades onde foram realizados, bern como assemelham-se bastante 

com o subsolo de toda a regiao estudada, pois, como foi observado o solo desta regiao 

apresenta caracteristicas similares . 

A compacidade e consistencia do sedimento cenozoico variam, respectivamente, de 

fofa a pouco compacta para as ocorrencia arenosas e de mole a media para as argilosas. 
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3.2.2.1.1- Propriedades indires 

Os resultados de dissertay6es realizadas na EESC-USP (ST ANCA TI, 1978; 

PEJON, 1987; AGUIAR, 1989; BROLLO, 1991; LOLLO, 1991; NISHIYAMA 1991 e 

GRUBER, 1993) pennitiram fornecer os intervalos de variayao das propriedades indices das 

texturas arenosa e argilosa do sedimento cenozoico. 

Na figura 16 estao mostradas as faixas granulometricas dessas duas texturas. Os 

solos arenosos variam desde areia fina a media ate areias finas argilosas, com uma 

porcentagem de silte inferior a I 0%, ocasionando uma falta de particulas de tamanhos 

intennediiuios. Os solos argilosos variam desde argilas arenosiltosas ate argilas siltosas com 

porcentagens de argila e areia aproximadamente it,>uais, o que, muitas vezes, dificulta a sua 

identifica<;:ao no campo. 

0 indice de vazios de ambos os solos apresenta-se acima de 0,70. Os solos arenosos 

mostram vazios pequenos, o suficiente para ocasionar o inconveniente de succionar a parafina 

liquefeita usada na impermeabiliza<;:ao de amostras indefonnadas. 
f'EHEI!IAS l ASNT k8R ~! l4 I I)() I 

FIGURA 16- Faixas granulometricas dos solos do sedimento cenoz6ico. 



65 

A plasticidade dos solos arenosos varia desde o nao plilstico ate val ores do indice de 

plasticidade da ordern de 15%. enquanto que os solos argilosos tern esse intervalo entre 13% 

a 33%. Segundo VARGAS ( 1988), a classifica<yao dos solos tropicais pode ser feita a partir 

dos limites de consistencia. desde que se ~onsiderem m argilorninerais e a natureza 

mineral6gica de fra<;ao silte. 

Os s61idos predominantes na formac;:ao de ambos os solos sao o quartzo na frac;:ao 

areia. e a caulinita na argila, resultando por isso, solos inativos e nilo expansivos. As massas 

especificas dos s61idos variam ern tomo de 2,65 g/cm' e 2,75 g/cm' para os solos arenosos e 

argilosos, respectivamente. Quando ocorre maior quantidade de rninerais rnais pesados, a 

massa especifica dos so lidos pode chegar a val ores superiores a 3,00 g/cm
1

. 

Na figura 17 sao mostradas quatro curvas de compactac;:ao de laborat6rio na energia 

equivalente ao do Proctor Normal. As duas mais a esquerda ( l e 2 ) definem um limite de 

varia<;iio dessas curvas para os solos arenosos, enquanto as duas mais a direita ( 3 e 4 ) 

definem esse limite para os solos argilosos. 
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FIGURA 17- Curvas de compacta<;ao- proctor normaL (Fonte: FERREIRA, !991) 
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3.2.2.2 Solo Residual do Grupo Bauru 

Parte da area estudada, predominantemente a designada pelo Planalto Ocidental, 

apresenta locais onde o solo superficial deixa de ser o sedimento cenoz6ico, para encontrar

mos o solo residual do Grupo Bauru, principalmente na regiao onde localiza-se a Cidade de 

Bauru. Trabalhos de FERREIRA (1991) e AGNELLI (1992), apresentam resultados de 

ensaios in situ e de laborat6rio, bern como suas caracteristicas geotecnicas, em estudos 

realizados na regiao de Bauru, resultados representativos para caracterizar o solo referente a 

este grupo. 

0 solo superficial e o arenoso, residual do arenito do Grupo Bauru (AGNELLI, 

1992). 

0 solo do Grupo Bauru e dividido da base para o topo, nas forma9<'\es Caiuli, Santo 

Anastacio, Adamantina e Marilia, sendo que na regiao de Bauru ocorrem apenas as forma96es 

Adamantina e Marilia (SOARES et al, 1979). 

Segundo FERREIRA ( 1991 ), a Formavao Adamantina e constituida por arenitos de 

granulayiio de media a fina, siltitos arenosos micaceos, arenitos micaceos, argilitos e arenitos 

conglomeraticos e, raramente, arenitos com n6dulos carbonaticos. 

A frayao arenosa e rosada e avermelhada, com boa seleyiio e arredondarnento 

regular. Anillise granulometricas (DAEE-1976), da Formavao Adamantina, com 80 a 100% 

de areia, mostram difu:netro d50 entre 0,09 mm e 0,28 mm, com urna media de 0,15 mm. 

A espessura da Formayiio Adamantina e muito variavel, em funyao das 

irregularidades topogrilficas do subsolo (basaltos da Formayao Serra Geral ou arenitos da 
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Forrna<;iio Botucatu ou Piramb6ia, conforme o local). Entretanto, sua espessura milxima na 

area e inferior a 200 m. 

0 contato basal da F orma<;ao Adamantina e feito com uma discordancia erosiva que 

a separa das forrna96es abaixo (Piramb6ia, Botucatu ou Serra Geral). Porem, na area, nao 

existem afloramentos deste contato. 0 contato superior com a Forma9ao Marilla e brusco e 

transicional, de maneira bern marcante. 

Quanto a origem, as freqi.ientes estruturas hidrodinfunicas ( estrati:fica9ao e marcas 

ondulares assimetricas), mostram que a Forrna9ao Adamantina foi depositada por rios 

meandrantes com extensas planicies de inunda9ao, onde eram comuns as lagoas. Os bancos de 

arenitos foram depositados por canais e os bancos de siltitos em planicies de transbordamento, 

baixos de inunda9ao e lagoas. 

A F orrna<;iio Marilia e constituida por arenitos, conglomerados e laminitos, 

intercalados entre s~ apresentando seixos de composi<;iio variada, geralmente de quartzo, 

calcedonia, quartzito e arenito e, algumas vezes, de calcilrio e argilito. 

Os arenitos sao de granula<;iio fina a grossa, frequentemente conglomeniticos ( seixos 

de quartzo, basalto, quartzito, gnaisse, arenito e argilito ), com cimento carboniltico, de cores 

bege, cinza claro e vermelho. Geralmente sao sub-angulares e mal selecionados. 

A Forma<;ao Marilla apresenta-se bastante lixiviado, originando solo avermelhado de 

grande espessura da ordem de 80 a 90 metros. Quanto a origem, SOARES & LANDIM 

(1975), atribuem para esta forrna<;ao, urn ambiente de leques aluviais, justi:ficando atraves da 

litologia, granulometria e estruturas sedimentares. 
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3.2.2.2.1 Propriedades indices 

FERREIRA ( 1991 ), co1etou amostras de tres diferentes locais da regiao de Bauru e, 

junto ao Laborat6rio de Geotecnia da E.E.S.C-U.S.P, elaborou urn programa de ensaios 

sobre amostras deformadas e indeformadas, para cada local pesquisado, realizando ensaios de 

granulometria, massa especifica dos s6lidos, limites de liquidez e plasticidade e, compacta<;ao, 

nas amostras deformadas e, ensaios de compressao simples e adensarnento. 

Considerando que o solo estudado apresenta caracteristicas bastante semelhantes nas 

tres regi5es onde as amostras foram coletadas, considerou-se para fins deste trabalho que o 

restante da regiao onde encontra-se o solo do Grupo Bauru venha a ter as mesmas 

caracteristicas e, os resultados apresentados a seguir de acordo com o trabalho de 

FERREIRA (1991 ), exprimem a media das tres regi5es da cidade de Bauru. 

Na figura 18 estao mostradas as faixas granulometricas medias para as tres regi5es 

onde as amostras foram coletadas e, a distribui<;ao granulometrica determinada, apresentando 

discretas varia<;5es com a profundidade de urn local para o outro. A granulometria foi 

praticamente constante para toda a espessura, nos tres locais pesquisados e, de acordo com a 

ABNT na NBR 7181/84, o solo foi classificado como sendo uma areia tina argilosa, com 

porcentagens medias de particulas de 73 % de areia, 12 % de silte e 15 % de argila. Os 

valores obtidos para indice de vazios, em media, estao situados dentro da faixa de 0,40 a 0,85, 

previstos por DAS (1985), para o caso das areias finas. Na caracteriza<;ao quanto a 

plasticidade, os limites de Atterberg obtidos para cada local, sofreram pequena variayao com a 

profundidade, sendo os indices de plasticidades obtidos em media de 7,3 a 5,3. 
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(Fonte: FERREIRA, 1991) 
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A massa especifica dos s6lidos se manteve praticamente constante para toda area 

estudada, apresentando valores entre 2,66 g/cm3 e 2,71 g/cm3
, com valor medio de 2,68 

Os parihnetros , Pdmox e w0,, obtidos nos ensruos de compacta<;:ao apresentaraJD 

pequenas dispersao, apresentando valores bern caracteristicos, coerentes com valores tipicos 

fornecidos por V A.RGAS (1981 ), para solos residuais de arenito, ficando o teor de umidade 

6tima entre 9,7 e 11,8 %, para uma media entre as aJDostras de 11,5 %, estes resultados 

podem ser observados nas figuras 19.1, 19.2 e 19.3. 
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FIGURA I 9. I - Curvas de compacta<;:ao -Local I. (Fonte FERREIRA, 199 I) 
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3.2.Z.3 Colapsibilidade 

Uma das principais caracteristicas do solo estudado e apresentar o fen6meno da 

colapsibilidade, que consiste numa redu91io abrupta de volume, provocada pelo desarranjo de 

sua estrutura devido a urn aumento do teor de umidade. 0 colapsb provoca portanto uma 

descontinuidade na curva tensao x deformac;ao, conforme ilustrado pela prova de carga 

generica da figura 20, em que se adrnite a inundac;ao do solo durante o ensaio. 

CARGA 
) 

lnunda~ao 

'~ 

Figura 20 - Ocorrencia de colapso em prova de carga. 
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Em conseqiiencia, as fundac;:5es de edificac;:Oes em solos colapsiveis podem se 

comportar satisfutoriamente por algum tempo, mas bruscamente sofre urn recalque adcional, 

em geral de consideravel magnitude, por causa do aparecimento acidental de uma fonte de 

agua que passa a inundar o solo, acarretando urn efeito perverse ao solo colapsivel e, 

consequentemente, urn comportamento dramatico das fundav5es. 

0 mecanisme do colapso difere completamente do precesso classico de 

adensamento. 0 colapso "ocorre como resultado de urn acrescimo do teor de umidade e, por 

isso, ha expulsao de ar da estrutura do solo colapsivel em vez de expulsao de 

agua"(MACKECHNIE, 1989). Essas condic;:5es inversas ou contritrias de entrada e saida de 

itgua podem caracterizar o fen6meno do colapso como oposto ao do adensamento. Tambem 

o tempo de ocorrencia do fen6meno faz uma distinc;:ao nitida entre colapso e adensamento. 

No adensamento, "a variac;:ao de volume dos solos saturados ocorre como urn precesso 

transiente; por outre !ado o colapso manifesta-se num periodo de tempo relativamente 

curto"(TADEPALLI & FREDLUND, 1991). 

A conceituac;:ao tradicional de colapso sobre carga constante, pode-se acrescentar 

modemamente a altemativa de maier compressibilidade ou menor rigidez do solo em vez de 

descontinuidade da curva tensao x deformayao de solos colapsiveis, se a inundayao precede 

ao inicio do carregamento. Nesse caso de inundac;:ao previa a colapsibilidade se manifesta nao 

por urn recalque abrupto, mas pela reduyao da capacidade de carga, conforme ilustrado pela 

figura 21. 
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FIGURA 21 - Prova de carga em solo colapsivel previamente inundado. 
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Sao dois os requisitos bitsicos para o desenvolvirnento da colapsibilidade: urna 

estrutura porosa, caracterizada por urn alto indice de vazios, e a condiyao nao saturada, 

representada por urn baixo teor de umidade. A estrutura porosa pode estar associada a 

presenya de um agente cimentante que, aliada a uma suc<;ao suficientemente elevada, 

estabiliza o solo na condiyao parcialmente saturada, conferindo-lhe uma resistencia 

"aparente" ou temporitria. 
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Mas para urn solo potencialmente colapsivel entrar efetivamente em colapso, duas 

condi<;:oes basicas devem ser satisfeitas: a elevac;ao do teor de umidade ate urn certo valor 

limite e a atuac;ao de urn estado de tensoes tambem limite ou critico que, em fundac;Oes, e 

representado pela carga de colapso. A adic;ao de agua ao solo colapsivel produz urn efeito 

adverso ou destrutivo, pois reduz ou dissipa a succ;ao e/ou enfraquece e ate destr6i a 

cimenta<;:ao, causando a redu<;:ao da resistencia e, portanto, o colapso do solo, se a carga 

atuante e suficientemente alta. 

Em outras palavras o solo colapsivel apresenta uma estrutura potencialmente instavel 

mas mantida com uma rigidez temporaria gra<;:as a pressao de suc<;:ao e/ou cimentayao. Este 

estado resistente e instavel frente a variayao do teor de umidade, pois quando este ultrapassa 

urn limite critico sobrevem o colapso, desde que a carga atuante tambem esteja acima de urn 

certo limite. Portanto , os solos susceptiveis ao colapso apresentam uma grande sensibilidade 

it a<;:ao da agua; o aumento do teor de umidade e o mecanismo detonador ou efeito gatilho do 

colapso. 

Quanto ao estado de tensoes atuantes no solo, tambem ha dois valores criticos, 

representados pelos limites inferior e superior. "A colapsibilidade dos solos porosos parece ser 

desprezivel para tensoes baixas aplicadas, aumenta com as tensoes aplicadas ate urn milxirno, 

diminui para urn minimo para uma alta tensao aplicada; nos caso estudados, a tensao critica e 

0,5 MPa"(VARGAS,l973). Este autor observa, contudo, que "para tao alta tensao, o 

recalque do solo devido a sua compressibilidade, no teor de umidade natural, e intoleravel 

para fins praticos". 
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"As regioes tropicais apresentam condic;oes fragrantes para o desenvolvimento de 

solos potencialmente colapsiveis, quer pela lixiviac;ao de finos dos horizontes superficiais nas 

regioes onde se alternam estac;oes de relativa seca e de precipita<;:oes intensas, quer pelos solos 

com deficiencia de umidade que se desenvolvem em regioes Midas e semi-aridas"(VILAR et 

a/.1981) 

"Alguns indicatives da presenc;a de solos colapsiveis sao: baixos SPT (~ 4 golpes) e 

CPT (qc ~ 100 l\1Pa), granulometria aberta (ausencia de frac;ao silte), baixo grau de saturayao 

(~ 60%) e grande porosidade (2o 40 %)" (FERREIRA et al, 1989). 

No Estado de Sao Paulo, comprovadamente se destacam como solos colapsiveis o 

sedimento cenoz6ico e, o solo residual do grupo Bauru, que recobrem grandes extens6es do 

interior do Estado, como vimos anteriormente e, tambem a argila porosa vermelha da cidade 

de Sao Paulo. 



~.., 

I I 

3.3 FUNDA(:OES 

3.3.1 Funda~oes diretas 

De acordo com a NBR-6122/96, define-se funda9iio superficial ( ou rasa ou direta) 

como aquela em que a carga e transmitida ao terreno predominantemente pelas press5es 

distribuidas sob a base da funda9iio e compreendem as sapatas, os blocos, as sapatas 

associadas, os radiers e as vi gas de fundayiio. A profundidade de apoio e inferior a duas vezes 

a men or dimensiio da fundayiio. 

Sapata e urn elemento de funda9iio superficial de concreto armado, dirnensionado de 

modo que as tensoes de trabalho nele produzidas niio sejam resistidas pelo concreto, mas sirn 

pelo emprego da armadura. Pode possuir espessura variavel ou constante e sua base em planta 

e normalmente quadrada, retangular ou trapezoidal. 

0 bloco, elemento de funda9iio superficial de concreto, dirnensionado de modo que 

as tens6es de traviio nele produzidas possam ser resistidas pelo concreto, sem necessidade de 

armadura. Pode ter suas faces verticais, inclinadas ou escalonadas e apresentar normalmente 

em planta ~iio quadrada ou retangular. 

Sapata associada ou radier parcial e urna funda9iio comum a vitrios pilares, cujos 

centros, em planta, niio estejam situados no mesmo alinhamento. Ocorre quando niio e 

possivel projetar sapatas isoladas, podendo haver superposiyiio em planta. 
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Radier e o caso limite, quando todos os pilares de uma obra estao sobre a mesma 

sapata. 

Viga de fundacao elemento de funda<;ao comum a vfu:ios pilares, cujos centros, em 

planta, estejam situados no mesmo alinbamento. 

Neste caso o citlculo estrutural deve ser feito levando em conta que as rea<;Oes de 

apoio devem coincidir com as cargas dos pilares. 

0 problema bitsico para se projetar uma funda<;i'io direta consiste na fixa<;ao da 

pressao admissivel para o solo. 

Pressao admissivel sobre uma camada de terreno de fundayao e aquela que aplicada 

sobre a mesma, nas condi<;Oes fixadas em cada caso, provoca apenas recalques que a 

construyiio pode suportar sem inconvenientes e simultaneamente oferece urn coeficiente de 

seguranya satisfat6rio contra a ruptura ou o escoamento do solo. 

Recalque admissivel e aquele que a estrutura pode suportar sem prejudicar sua 

estabilidade, utiliza<;ao e estetica. 

Qualquer funda<;ao provoca recalques que, desde uniformes nao tern mruor 

importancia, dependendo e claro de sua magnitude. 0 que importa sao os recalques 

diferenciais ( diferenya entre os recalques mitximo e minimo) e mais ainda o recalque 

diferencial especifico ( ou a distoryao angular) definido como a rela<;ao entre o recalque 

diferencial e a distancia entre os pontos correspondentes. 
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3.3.2 Funda~oes profundas 

De acordo com a NBR 6122/96, e todo elemento de funda<;iio que transmite a carga 

ao terreno pela base (resistencia de ponta), por sua superficie lateral (resistencia do fuste) ou 

por uma combinayao das duas, e que esta assente em profundidade superior ao dobro de sua 

menor dimensiio em planta, e no minimo 3 m, salvo justificativa. Neste tipo de funda<;iio 

inclui-se as estacas, os tubuloes e os caixoes. 

Quando as camadas superiores do solo tern caracteristicas tais que se as cargas de 

uma construc;ao forem apoiadas sobre elas poderit advir ruptura do terreno ou recalques 

excessivos, e preciso utilizar fundac;oes profundas: estacas ou tubuloes. 

De acordo como item 3.9 da NBR-6122/96, estaca e urn elemento de fundac;ao 

profunda executado inteiramente por equipamentos ou ferramentas, sem que, em qualquer 

fase de sua execu<;iio, haja descida de operitrio. 

Quanto ao material as estacas podem ser: 

a) de madeira 

b) de ac;o 

c) de concreto - simples 

-armado 

- protendido 



d) mistas 

Quanto ao modo de sua execu<;:ao: 

- pre-fabricadas 

- moldadas in loco 
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Evidentemente as estacas de madeira e de a<;:o sao pre-fabricadas e introduzidas, 

posteriormente, no solo; as de concreto podem ser pre-fabricadas (pre-moldadas) ou 

moldadas in loco. 

Estacas podem ser cravadas verticais ou inclinadas e podem ser submetidas a 

esforyos de compressao ou tra<;:ao na dire<;:ao de seu eixo ou a esfor<;:os associados (incluindo 

esfor<;:os horizontais, momentos, etc.) 

Cravacao de estacas 

Estacas podem ser introduzidas no solo por: 

- cravayao dinfu:nica, bate-estacas 

- cravayiio com carga estiltica 

- crava<;:ao por jato de agua ou ar 
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E normalmente usada a cravayao diniimica (bate-estacas) para a crava.;:iio de estacas 

pre-fabricadas ou para a introdu.;:iio de urn mo1de metalico dentro do qual sera concretada a 

estaca moldada in loco. 

Usa-sea crava.;:iio estatica quando devido as condi.;:oes de vizinhan.;:a, uma crava.;:iio 

diniimica e contra indicada (tambem charnada crava.;:iio por prensagem). 

Usa-se tambem crava.;:iio estatica em casos de refor.;:o de funda.;:iio. 

No caso de cravayao diniimica por bate-estacas a mesma prossegue ate que a pe.;:a 

que esta sendo cravada penetre no terreno, ate a profundidade estipulada no projeto ou ainda 

ate a nega. 

No caso de cravayao estatica a mesma e levada ate que a for.;:a necessaria para a 

cravayao (!ida em manometro e transformada em for.;:a atraves de urn grafico) atinja o valor 

estipulado (normalmente a carga de trabalho multiplicada por urn coeficiente de seguranya) 

Estacas de madeira 

A estaca de madeira e o tipo mais antigo de estacas que se usou e evidentemente o 

mais simples. 

Existem estacas de madeira em obras executadas ha mais de 1. 000 anos 

Trata-se de cravar urn tronco de madeira o que normalmente e feito ainda hoje com 

bate-estacas de pequenas dimensoes e martelos bastante !eves. 
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0 problema do uso dessas estacas sao em primeiro Iugar o fato de que so servem 

para pequenas cargas e evidentemente so nos casos em que sua durabilidade pode ser 

garantida. 

A norma .l\i'BR-6122/96 fixa exigencias sobre diiimetro minimo (15 em na ponta e 25 

em no topo) e quanto ao alinhamento. 

Alem disso manda proteger o topo para que resista aos esfor9os de crava9iio. 

A exigencia mais importante diz respeito ao nivel de ilgua. Em estmturas 

permanentes e imprescindivel que 0 topo fique abaixo do nivel de agua permanentemente, a 

nao ser que a madeira seja convenientemente tratada ( osmose-pentox, creosoto a quente, etc.) 

Em estmturas provisorias essa exigencia e dispensavel. 

Cuidados especiais devem ser tornados quando em regi6es sujeitas a ataque de 

teredo e outros animais que se alimentam de madeira ( exemplo: Porto de Paranagua). 

E admitido o uso de emenda atraves de sambladura, anel metiilico ou talas de jun9iio. 

A madeira usada entre nos e em geral o eucalipto, embora seja madeira de qualidade 

inferior. Usa-se normalmente em cimbramento, para cargas por estacas da ordem de 10 a 15 

toneladas. 

Estacas metitlicas 

Estacas metiilicas sao largamente usadas entre nos atualmente, principalmente, 

quando e necessitrio atingir profundidades muito elevadas. 
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Tem-se cravado estacas de 60-70 m. Pode-se usar perfis laminados, perfis soldados, 

estacas compostas de trilhos soldados e atualmente estacas tubulares ( tubo de avo), que tern 

como grande vantagem o momento de inercia elevado para a mesma area de avo. 

As emendas sao feitas por solda usando-se tambem talas de junviio. 

As estacas de ayo, quando terminada a cravayiio devem ter seu topo, eventualmente 

danificado durante a cravayiio, cortado. 

A ligayiio da estaca de avo com o bloco de capeamento e outro assunto que tern sido 

discutido e uma serie de soluv5es tern sido dadas, penetraviio no bloco, chapa de apoio, etc. 

Atualmente com base em pesquisa feita nos Estados Unidos tem-se considerado 

suficiente uma penetraviio de 20 em no bloco fazendo eventualmente uma fretagem em espiral 

nesse trecho, caso a estaca trabalhe a compressiio. 

No caso de trayiio deve-se soldar uma armadura capaz de transmitir o esforvo de 

trayiio a estaca. 

No caso de estacas tubulares vale o mesmo principio a niio ser que se encha de 

concreto o tubo ate a altura capaz de transmitir a carga por aderencia a camisa. 

Problema serio com estacas de avo e que se usar martelos muito pesados a estaca 

tende a penetrar exageradamente no terreno, principalmente no caso de perfis, dada sua 

pequena seyiio. 

E conveniente, no caso de comportamento discrepante com o previsivel pelas 

sondagens interromper a cravayiio e verificar novamente, ap6s alguns dias o efeito de 

"recuperayiio", ou entiio fazer provas de carga com viuios comprirnentos cravados, quando o 

vulto da obra o justificar. 
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De maneira geral a estaca metalica nao constitui uma solu9ao economica quando 

existem outras possibilidades. 

As vantagens do uso de estacas metalicas sao importantes quando se pode: 

a) Economizar alavancas 

b) Utilizar estacas tambem como parte incorporada em muros de arrimo 

c) U so sirnultiineo como estrutura provis6ria 

Estacas pre-moldadas 

As estacas pre-moldadas de concreto podem ser de concreto armado ou de concreto 

protendido. 

Podem ser concretadas em formas horizontals ou verticals ou ainda por 

centrifuga9ao. 

Sao normalmente quadradas ou de seyao circular, macwas ou ocas e 

excepcionalmente hexagonais ou octogonals. 

As estacas de concreto protendido sao normalmente feitas com armadura aderente, 

concretadas em pistas de protensiio. Nos casos de estacas centrifugadas protendidas a 

ferragem e colocada na propria forma a ser centrifugada. 

Estacas moldadas in loco 
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Brocas, sao estacas de pequeno difunetro, 25 a 30 em, executadas manualmente e 

que sao normalmente utilizadas para cargas da ordem de 5 a 8 toneladas. 

Podem ser feitas com base alargada, atraves de urn equipamento simples, tipo 

guarda-chuva, com limpeza posterior, pelo trado comum. Com isto costuma-se usar cargas da 

ordem de 12 a 15 toneladas. 

A concretagem e simples com concreto jogado de cima. 

Normalmente pontas de ferro sao espetadas na parte superior. 

Atraves de equipamentos mecanizados faz-se estacas escavadas de 25, 30 e 40 em 

de difunetro. A maior vantagem e a rapidez de execw;:ilo, pois a maquina escava em poucos 

minutos. 

As estacas tipo STRAUSS constituem uma funda9ao bastante difundido entre nos 

dado que 0 equipamento utilizado e muito simples e de facil transporte. 

Embora como funda<;ao a estaca tipo STRAUSS seja soluvao bastante satisfat6ria o 

seu uso indiscriminado para qualquer tipo de solo tern conduzido a acidentes bastante serios. 

Niio hit maiores problemas quando a execuviio e cuidadosa e a ponta fica em terreno 

impermeavel e a concretagem e feita em seco. Quando, porem, a ponta fica em areia ou 

quando 0 tubo e puxado demasiadamente rapido e sem controle, interrupyiio do fuste e 

comum e suas conseqiiencias podem ser graves. 

Estacas Apiloadas sao executadas atraves da queda de urn piliio sobre o solo de 

fundayiio, fazendo com que o mesmo seja compactado nas laterais do fuste da estaca, nao 
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havendo remo<;:iio de solo, sendo o furo aberto pela expulsiio do solo para as laterais do fuste 

da estaca e tambem para o fundo. A concretagem se da sem a compacta<;:iio do concreto que e 

simplesmente lanyado na boca da estaca. 

Estacas mistas 

Em certos casos solu<;:iio de estaca utilizando dois materiais diferentes: madeira + 

concreto ou a<;:o podem ser usadas. Em obras com cargas pequenas e grandes comprimentos 

que podem vir a ser o caso de edifica<;:6es rurais, madeira + concreto tern aplica<;:6es 

economicamente satisfat6rias. 

Os exemplos de funda<;:6es apresentados sao os mrus indicados, devido a sua 

viabilidade tecnica-econ6mica para as construy6es rurais. 

3.3.3 Provas de cat-gas 

3.3.3.1 Generalidade 
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A natural dificuldade em conhecer as propriedades do solo onde as funda<;oes serao 

construidas, as altera<;oes das condi<;oes iniciais provocadas pela execu<;iio da fundayiio e o 

comportamento complexo do conjunto funda<;iio-solo, de dificil modelagem numerica ou 

analitica, justificam a necessidade de utilizayiio de ensaios "in situ", constituindo entao as 

provas de carga. 

As provas de carga, utilizadas em geotecnia para se estudar o comportamento de 

fundayiio-solo, verificam aspectos importantes como a capacidade de carga, deslocamentos do 

elemento da funda<;iio, e ainda, no caso de estacas instrumentadas, a transferencia de carga em 

profundidade (ALBUQUERQUE, 1996). 

Os diversos motivos que levam it execu<;iio de uma prova de carga podem ser 

resurnidos da seguinte maneira: 

- assegurar que nao ira ocorrer ruptura para uma certa carga de trabalho 

- avaliar a integridade estrutural do elemento de funda<;iio 

- deterrninar qual a carga de ruptura, realizando uma checagem das 

estimativas 

- deterrninar o comportamento carga x deslocamento de urn elemento de 

funda'(iio, especialmente na regiao da carga de trabalho. 

Destes motivos citados, os dois primeiros podem ser considerados como ensaios 

relatives ao "controle de qualidade", ao passo que os restantes seriam ensaios para obtenyiio 
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de dados, usados na avaliayao dos pariimetros adotados em projetos, tendo em vista a 

previsao de recalques ou projetos de obras semelhantes (ALBUQUERQUE, 1996). 

As provas de cargas podem ser feitas com cargas verticais ou inclinadas, it 

compressiio ou trayao, cargas horizontais ou qualquer tipo de solicitayao, procurando 

reproduzir as condiy5es de funcionamento da fundaviio a que se destinam. 

As provas de carga podem ser divididas em: 

a) Prova de carga direta sobre o terreno da funda91io 

b) Prova de carga estatica em estacas e tubuloes 

c) Prova de carga diniimica em esta9as 

3.3.3.2 Prova de carga est:itica 

A prova de carga estatica e definida na aplicayao de sucessivos estagios de carga it 

fundayao, conjuntamente com a leitura dos recalques correspondentes; para aplicar a carga e 

necessaria utilizar urn sistema de reaviio para que se possa efetuar o carregamento. 

Neste tipo de trabalbo o estudo estatistico raramente e feito, tendo em vista que nao 

se consegue abranger urn numero significative de elementos, pois toda urna estrutura e 

necessaria para a realizayao de uma prova de carga estatica, incluindo o custo e o tempo. Mas, 

apesar de todas estas dificuldades, este procedirnento ainda e a melhor maneira de se 
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comprovar a resistencia de uma fundayao isolada, principalmente se for profunda, do tipo 

estaca ou tubulao. 

3.3.3.3 Prova de carga dinamica 

Este ensaio constitui urna ferramenta alternativa quando se deve testar urna grande 

quantidade de estacas, devido ao custo moderado e a vantagem de ser realizada no final da 

cravayao, permitindo o controle de sua instalavao e a determinavao do comprimento da 

estaca. 

A verificavao da capacidade de carga de estacas cravadas atraves da aplicavao de 

formulas dinfunicas controladas pelas negas, tern sido urn procedimento padrao adotado 

durante muito tempo. Entretanto, a compreensao do fenomeno de cravayao de estacas sofreu 

avanvos mais significativos a partir da teoria de equayao de onda, atraves do trabalho inicial de 

SMITH (1960); o advento dos computadores contribuiu para urna rapida difusao desta 

tecnica. 

A prova de carga dinfunica e definida por NIYAMA ( 1991) como urn ensaio em 

que se aplica urn carregamento dinfunico axial, a principio de qualquer especie, com o objetivo 

de obter a estimativa de sua capacidade de carga, pela aplicayao da equayao de onda, durante 

o processo de cravayao e recravayao de uma estaca. 
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A norma brasileira NBR-6122/96, no seu capitulo sobre estacas cravadas, refere-se 

aos metodos dini'unicos como uma das formas de determinac;:ao da capacidade de carga de 

uma estaca pn:\-moldada. 

0 conceito mais recente para prova de carga dini'unica, segundo NIY AMA & AOKI 

(1991 ), baseia-se no procedimento de aplicar golpes sucessivos de martelo com energias 

crescentes, medindo-se a resistencia it crava<;iio atraves da instrumentac;:ao (DP A, Pile Driving 

Analyser). 

0 programa mais extenso e conhecido foi desenvolvido na "Case Western Reserve 

Institute - E.U.A", iniciado em 1964. Deste resultou a tecnica de instrumentac;:ao mais 

utilizada em todo o mundo na atualidade e, sobre a qual estit baseado o conceito de prova de 

carga dini'unica, em seu sentido mais amplo (ALBUQUERQUE, 1996). 
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3.4 ESFORCOS SOLICIT ANTES EM ESTRUTURAS 

3.4.1 A~iies a considerar 

No calculo dos esforyos solicitantes devera ser considerada a influencia das cargas 

perrnanentes e acidentais e de todas as ay5es que possam produzir esforyos importantes. 

Estas ay5es serao consideradas de acordo com as norrnas e com as condi96es peculiares 

de cada obra. 

As a96es sao as causas que provocam o aparecimento de esforyos ou 

deforrna96es nas estruturas. As for9as sao consideradas como a96es diretas e, as 

deforrna96es impostas como a96es indiretas. 

As a96es podem ser: 

a) a96es perrnanentes, provenientes das cargas perrnanentes; 

b) a96es variaveis, provenientes das cargas acidentais; 

c) a96es excepcionais e ayao do vento. 

3.4.1.1 Cargas permanentes 

As cargas perrnanentes sao constituidas pelo peso proprio da estrutura e por todas 

as sobrecargas fixas, ou seja, os pesos pr6prios dos elementos estruturais e os pesos de 
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todos os demais componentes nao removiveis, que ocorrem com valores constantes ou de 

pequena varia<;ao em tomo de sua media, durante praticamente toda a vida da constru<;iio 

(NBR 8681). 

3.4.1.2 Cargas acidentais 

As cargas acidentais variam em fun<;ao do tipo da estrutura e seus respectivos 

valores sao fixados por norma, dispostos na posi<;ao mais desfavonivel para o elemento 

estudado. Sao a<;oes que atuam nas constru<;oes em decorrencia de seu uso, como: 

pessoas, mobiliario, veiculos, produto ensilado no caso de silos e galpoes, etc. 

3.4.1.3 A~oes excepcionais e a~ao do vento 

As a<;oes excepcionais tern dura<;iio extremamente curta e muito baixa 

probabilidade de ocorrencia durante a vida da constru<;iio, mas que devem ser 

consideradas no projeto de determinadas estruturas (NBR 8681). Devido as 

caracteristicas peculiares das constru<;oes rurais estudadas, como suas forrnas 

geometricas e, principalmente a localiza<;ao e topografia do local da constru<;iio, 

geralmente lugares abertos, sem obstaculos artificiais e as vezes naturais, com isso, locais 
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de maior incidencia de ocorrencia de ventos consideniveis, sera dada especial aten<;ao ao 

efeito do vento nas estruturas. 

A~;iio do vento 

As a<;oes devida ao vento sao determinadas pela Norma Brasileira NBR 6123/88, 

"F or<;as devido ao vento em edifica<;oes". 

Esta norma fixa as condi<;oes exigiveis na considera<;ao das for<;as devidas a a<;ao 

estatica e dinamica do vento, visando o calculo das varias partes que compoem a 

edifica<;ao. 

Portanto, os ventos fortes sao os de maior interesse na engenharia de estruturas e 

a rugosidade do terreno, os obstaculos naturals e artificiais serao objetos de considera<;ao 

para determinar tal velocidade. 

E ate co mum a ruina parcial ou total de edifica<;oes (casas, galpoes, torres, silos, 

caixilhos, etc.), devido a a<;ao do vento. Muitas vezes somos surpreendidos por noticias 

de tais eventos. A surpresa seja talvez decorrente de pouca aten<;ao que o ser humano 

dedica aos varios aspectos da natureza e em particular ao ar. 

Uma das dificuldades do ser humano e quantificar a velocidade do vento. E 

razoavelmente dificil para as pessoas e, em particular aos engenheiros, ter uma 
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sensibilidade. A escala de Beaufort classifica a velocidade do vento em graus crescentes 

em funviio dos efeitos causados. A tabela 1 reproduz esta escala, procurando ass1m 

permitir uma ideia da velocidade do vento ap6s a avaliac;:iio dos danos causados. 

0 vento nas edificacoes 

A a<;:ao do vento em edifica<;:oes depende necessariamente de dois fatores: 

meteorol6gicos e aerodiniimicos (SALES, et a/1994). 

A meteorologia estuda as condiy6es do vento, movimento de massa de ar, 

causado por condi<;:oes de pressao e de temperatura na atmosfera, enquanto que a 

aerodiniimica determina as for<;:as resultantes em obstaculos submetidos ao fluxo de ar, 

em fun<;:iio das caracteristicas da edifica<;:iio. 

Os aspectos meteorol6gicos serao responsaveis pela velocidade do vento a se 

considerar em uma edifica<;:iio, sendo esta velocidade avaliada a partir de considerac;:oes 

tais como: 

- local da edifica<;:iio; 

- tipo de terreno (plano, aclive, vales, morro, etc); 

- altura da edifica.yao; 

- rugosidade do terreno (tipo e altura dos obstaculos it passagem do vento ); 

- tipo de ocupa<;:iio. 
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I 
VELOCIDADE DO VENTO 

GRAU 
Intervale l'ledia 

em m/s em km/h 

0 0-0,5 1 

1 0,5-1,7 4 

2 1,7-3,3 8 

I 

3 3,3-5,2 15 

4 5,2-7,4 20 

5 7,4-9,8 30 

6 9,8-12,4 40 

I 7 12,4-15,2 50 

I 
8 115,2-18,2 60 

I 

i 
9 118,2-21,5 70 

I 
I 

I 

I I 

Jlu 121,5-25,5 80 

I 
I 
11 25,5-29,0 95 

DESCEic;J~ 

DO 
VENTO 

calmaria 

aura,sopr 

I 

lbrisa lev 

brisa 
fraca 

brisa mo-
derada 

,-----------------------
0 

EFEITOS DEVIDOS AO VENTO 

o A fuma9a sobe pratica
mente na vertical 

e Sente-se o vente nas 
faces 

Movem-se as folhas das 
arvorea 

l~ovem-se pequenos ramos. 
vente extende as bandeiras 

I . 
jbrlsa vi va Movem-se ramos maiores 

brisa for 

vent ani a 
fraca 

ventania 
moderada 

1ventan :.3 
I 

I 
lventania 
forte 

ventania 
destruti·. 

te l'lovem-se os arbustos 

Flexionam-se galhos fortes 
o vente e ouvido em edi
ficios. 

Diffcil caminhar, galhos 
quebram-se, o tronco das 
arvores oscilam. 

I 
Objetos le··os sao deslo
cados, partem-se arbus
tos e gaL.-~ grosses, 
avarias em chamin€s 

Arvores sao arrancadas, 
quebram-se os postea 

Avarias severas 

12 29,0 e 105 

_____ _l:_m_a_l_a ____ -L ________ ~ furac2.o Avarias desastrosas, 
calamidades 

T ABELA 1 -Escalade Beaufort (Fonte: NBR 6123, 1988) 
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Fica evidente que esta velocidade deveni considerar todos estes aspectos bern 

como as dimensoes da edificac;:ao e as condic;:oes dos locais em que sera construida. 

Outros aspectos a serem considerados sao: a aleatoriedade do vento que exige, 

nao s6 a necessidade de realizar medic;:oes do vento natural, como tambem adotar 

simplificac;:oes para poder considerar seus efeitos e, a variac;:ao da velocidade do vento 

com a altura, em func;:ao das caracteristicas do local de aplicac;:ao. 

As forc;:as devidas ao vento nas edificac;:oes devem ser calculadas separadamente 

para: 

a) elementos de vedac;:ao e suas fixac;:oes (telhas, vidros, esquadrias, paineis 

de vedac;:ao, etc.) 

b) partes da estrutura (telhados, paredes, etc.) 

c) a estrutura como urn todo 

0 citlculo separado preve o nivel de seguranc;:a requerida para edificac;:oes em 

func;:ao de sua finalidade. Assim para elementos de vedac;:ao e suas fixac;:oes justifica-se urn 

coeficiente menor, pois alem de nao possuir responsabilidade estrutural, e mais 

econornica uma eventual substituic;:ao de alguns elementos do que urn gasto inicial maior 

em todos 

As forc;:as devidas ao vento serao deterrninadas a partir dos seguintes parametros: 

V elocidade do vento 
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Serao definidas as condi<;5es gerais que permitem determinar a velocidade que 

atuara em uma determinada edifica<;ao. 

A primeira considera<;ao sobre este aspecto e que regioes diferentes da terra estao 

sujeitas a diferentes situa<;5es da velocidade do vento. Como exemplo, sabe-se que 

ocorrem furacoes nos Estados Unidos, no Brasil eles praticamente nao ocorrem. 

Conclusao: e quase intuitivo que este aspecto devera ser considerado (SALES, et al 

1994) 

Uma outra considera<;ao importante e que a velocidade do vento, para uma dada 

regiao, e obtida atraves de medi<;5es (anemometros ou anem6grafos), porem nao devem 

ser esquecido que os resultados destas medi<;5es nao poderao ser adotados como 

referencia inicial sem as devidas considera<;5es de sua variabilidade ao Iongo do tempo. 

A vida uti! de uma edifica<;ao corrente e normalizada em 50 anos fazendo com 

que a analise do vento deva considerar este aspecto. Em outras palavras, e necessaria 

determinar qual a velocidade mitxima num periodo de ocorrencia adequado ao tipo de 

constru<;ao, o que ja nos permite antever a necessidade de nao so obter informa<;5es 

sobre a velocidade em varios locais, como tambem considerar estatisticamente estas 

informa<;5es. 

Velocidade basica do vento 

0 conceito de velocidade basica do vento esta diretamente associado as condi<;5es 

em que sao efetuadas as medidas desta velocidade para o vento natural. 
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Os equipamentos destinados a leitura de velocidade do vento sao padronizados 

assim como as condi<;oes de instaia<;ao (altura, localiza<;ao e rugosidade do terrene). 

Estas condi.;;oes sao: 

- Localiza.;;ao dos anemometros e anem6grafos em terrenos pianos sem obstru<;ao; 

- Posi<;ao a 1Om de altura; 

- inexistencia de obstru<;6es que possam interferir diretamente na velocidade do vento. 

Define-se, assim, urn padriio que sera utilizado como padrao de compara.;;ao. 

Sabe-se que nem sempre as edifica<;6es tern 1Om de altura e estao situadas em terrenos 

pianos. Estabelece-se a velocidade padrao e, a partir dai deveriio ser feitas as devidas 

corre.;;oes para cada caso particular da edifica<;ao. 

A NBR-6123/88 estabelece para a velocidade basica urn grafico de isopietas, 

figura 22 baseado nas seguintes condi;yoes: 

- V eiocidade basica para uma raj ada de tres segundos; 

- Periodo de retorno de 50 anos; 

- probabilidade de 63% de ser excedida pelo menos uma vez no periodo de retorno de 50 

anos; 

- altura de 10 m; 

- terrene plano, em campo aberto e sem obstru<;5es. 

As velocidades medias maximas, apresentadas no grafico da figura 22, forarn 

obtidas atraves de inforrna<;5es em varias esta<;oes meteorol6gicas (a maio ria situada nos 

aeroportos) e como devido tratamento estatistico. A NBR 6123/88 apresenta em urn de 

seus anexos as esta<;oes consideradas, sua localiza<;ao e altitude. 
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Velocidade Caracteristica 

Como pode ser observado, a velocidade basica e praticamente urn padrao de 

referencia a partir do qual e necessario determinar a velocidade que atuara em uma dada 

edificac;:ao, ou seja, a velocidade caracteristica. 

Esta velocidade caracteristica devera considerar os aspectos particulares da 

edificac;:ao, entre estes podemos citar: 

- Topografia do local: condic;:oes particulares podem alterar consideravelmente a 

velocidade do vento. Por exemplo, uma edificac;:ao sobre urn aclive. 

- Rugosidade do terreno: a presenc;:a ou nao de obstaculos, sua altura e disposic;:ao altera, 

como ja foi visto, o perfil da velocidade do vento; 

- Altura da edificac;:ao: o proprio perfil de velocidade justifica este item; 

- Dimensoes da edificac;:ao: o tempo da rajada sera proporcional as dimensoes da 

edificac;:ao; 

- Tipo de ocupac;:ao e risco de vida: deve-se estabelecer criterios que possam considerar 

os riscos de vida em casos de ruina da edificac;:ao. 

onde: 

Portanto, a NBR 6123/88 preve que a velocidade caracteristica sera obtida por 

Vk=VO Sl S2 S3 

VO - velocidade basica 

S 1 - fator topografico 

S2 - fator rugosidade do terreno ( dimensoes e altura da edificac;:ao) 



S3 - fator estatistico 

r Jl 
I 

15' 

" 

Figura 22- Isopletas da Velocidade Basica.(Fonte NBR 6123, 1988). 

Fator Topogratico 

100 

0 fator topografico S 1 considera os efeitos das variav5es do relevo do terreno 

onde a edificavao sera construida. 
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Este fator considera, portanto, o aumento ou a diminui<;ao da velocidade basica 

devido a topografia do terreno, VO e fornecido para uma topograt!a de "campo aberto e 

plano", portanto situac;:oes topograficas que quando comparadas com esta provoquem 

aumento da velocidade do vento, fornecem S I> 1,0 e, em contraposi<;:ao os que 

provoquem diminuic;:ao desta velocidade, fornecem S I< 1 ,0. A aproxima<;ao ou 

afastamento das linhas de fluxo e a maneira em que se pode visualizar estas condi<;6es. 

A norma brasileira considera basicamente tres situac;oes: terreno plano ou pouco 

ondulado, taludes e morros, e vales profundos protegidos dos ventos. A figura 23 ilustra 

estes aspectos. 

c 

FIGURA 23 - Aspectos da altera<;:ao das linhas de fluxo em Func;ao da topografia 

Ponto A- Terreno plano. 

Ponto B - Aclive com aumento da velocidade. 

Ponto C- Vale protegido com diminui<;:ao da velocidade. 
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Valores de Sl; 

a) Terrenos pianos com poucas ondula96es S I = I, 0; 

b) Vales protegidos do vent a em todas as direv6es S I = 0,9; 

c) taludes e morros: a corre<yao da velocidade basica sera realizada a partir do angulo de 

inclinaviio do talude ou do morro, conforme a norma, pon\m para efeito de simplificaviio 

utilizaremos S I= I, I estando assim a favor da seguran9a. 

Fat or S2 - Rugosidade do terreno e dimens6es da edificacao 

0 fator S2 considera as particularidades de uma dada edificaviio no que se refere 

as dimens6es, bern COffiO a rugosidade media geral do terreno no qual a edificayiiO sera 

construida. 

A discussao da influencia de cada urn destes fatores na velocidade caracteristica 

esta apresentada a seguir: 

a) rugosidade do terreno: 

Esta diretamente associada ao perfil de velocidade que o vento apresenta 

quando interposto par obstaculos naturais ou artificiais. 

E quase intuitivo que num terreno plano, aberto e sem obstru<y6es o vento tera 

uma velocidade superior ao que ocorre no centro de uma cidade como Sao Paulo, 

densamente ocupada, onde os obstaculos fazem com que a velocidade media do vento 

seJa menor. 
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A NBR 6123/88 estabelece cinco categorias de terreno (I a V) em fun91io de sua 

rugosidade, transcritas a seguir: 

CATEGORIAI 

Superficies lisas de grandes dimensoes, com mais de 5 km de extensao, medida na 

direyao e sentido do vento incidente. 

Exemplos: - mar calmo; 

- lagos e rios; 

- piintanos sem vegeta91io. 

CATEGORIA II 

Terrenos abertos em nivel ou aproximadamente em nivel, com poucos obstaculos 

isolados, tais como arvores e edifica96es baixas. 

Exemplos: - zonas costeiras planas 

- piintanos com vegetayao raJa; 

- campos de avia91io 

- pradarias e chamecas; 

- fazendas sem sebes ou muros. 

A cota media do topo dos obstaculos e considerada inferior ou igual a l,Om. 

CATEGORIA III 
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Terrenos pianos ou ondulados com obstaculos, tais como sebes e muros, poucos 

quebramentos de arvores, edifica96es baixas e esparsas. 

Exemplos: - granjas e casas de campo, com exce9ao das partes com matos; 

- fazendas com sebes e/ou muros; 

- suburbios a consideravel distancia do centro, casas baixas e esparsas. 

A cota media do topo dos obstaculos e considerada igual a 3, Om. 

CATEGORIA IV 

Terrenos cobertos por obstaculos numerosos e pouco espa9ados, em zona 

florestal, industrial ou urbanizada. 

Exemplos: - zonas de parques e bosques com muitas arvores; 

- cidades pequenas e seus arredores; 

- Suburbios densamente construidos de grandes cidades; 

- areas industrials plenas ou parcialmente desenvolvidas. 

A cota media do topo dos obstaculos e considerada igual a 1Om. 

Esta categoria tambem inclui zonas com obstaculos maiores e que ainda nao 

possam ser consideradas na categoria V. 

CATEGORIAV 

Terrenos cobertos por obstaculos numerosos, grandes, altos e poucos espa9ados. 

exemplos: - florestas com arvores altas de copas isoladas; 

- centros de grandes cidades; 
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- complexos industriais bern desenvolvidos. 

A cota media do topo dos obstaculos e considerada igual ou superior a 25m. 

E necessaria entao adotar uma categoria para a defini~ao do fator S2 para uma 

edifica~ao. 

b) dimensiies da edifica~;ao: 

As dimensoes da edifica~ao estao relacionadas diretamente com o turbilhao 

(rajada) que devera envolver toda edifica~ao. Quanto maior e a edifica~ao maior deve ser 

o turbilhao que envolvera a edificas;ao e por conseqiiencia menor a velocidade media. 

Uma maneira de compreender e como se pudessemos materializar a rajada do 

vento como urn grande tubo que envolvera a edifica~ao. 0 tempo que este tubo ira 

dispender para ultrapassa-lo sera entao considerado o tempo de rajada. E evidente que 

quanto maior a edifica~ao maiores deverao ser as dimensoes do tubo. 

A norma brasileira define tres classes de edificas;oes e seus elementos, 

considerando os intervalos de tempo de 3.5 e 10 segundos para rajadas. As classes estao 

transcritas abaixo: 

"CLASSE A: todas as unidades de veda~ao, seus elementos de fixavao e pe~as 

individuais de estruturas sem veda<yao. Toda edifica~ao ou parte da edifica<yao na qual a 

maior dimensao horizontal ou vertical da superficie frontal nao exceda 20 metros. 

CLASSE B: toda edifica~ao ou parte da edifica<;iio para a qual a maior dimensao 

horizontal ou vertical da superficie frontal esteja entre 20 e 50 metros. 

CLASSE C: toda edificavao ou parte da edificaviio para a qual a mawr dimensao 

horizontal ou vertical da superficie frontal exceda 50 metros." 
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A. tabela 2 a e 2 b, apresenta os valores de S2 para alturas de edificayoes, para 

val ores fora da tabela utilizar a formula constante da norma. 

Fator Estatistico S3 

0 fator estatistico S3 esta relacionado com a seguranya da edificayao 

considerando, para isto, conceitos probabilisticos eo tipo de oeupa<;:ao. 

CATEGORIA 
z 

PARAMETRO 
; ::; ]!; 

g 
(m) A B c 

I 250 b 1,10 1,11 1,12 

p 0,06 0,065 0,07 

b 1,00 1,00 1,00 
II 300 F 1,00 0,98 0,95 

Pr 0,085 0,09 0,10 

III 350 b 0,94 0' 94 0,93 
p 0,10 0,105 0,115 

IV 4..20 b 0,86 0,85 0,84 
p 0,12 0,125 0,135 

v 500 b 0,74 0,73 0,71 
D 0 15 0 16 0 175 

TABELA 2 a- Pari\metros metercol6gicos para o Fator S2. (Fonte: NBR 6123, 1988) 
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1,21 1,19 

1,22 1, 21 
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1,29 1,28 
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1,31 1,31 

1,32 1,32 
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II III 
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A B c A B 
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1,04 1,02 0,99 0,98 0,96 

1,06 1, 04 1,02 1,01 0,99 

1,10 1,08 1,06 1,05 1,03 

1,13 1,11 1,09 1,08 1,06 

1,15 1,13 1,12 1,10 1,09 

1,16 1,15 1,14 1,12 1,11 

1,19 1,18 1,17 1,16 1,14 

1,22 1,21 1,20 1,18 1,17 

1,24 1,23 1,22 1,20 1,20 

1,25 1,24 1,24 1,22 1,22 

1,27 1,26 1,25 1,24 1,23 
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Para tanto a NBR-6123 estabelece como vida uti! da edifica<;:ao o periodo de 50 

anos e uma probabilidade de 63% da velocidade basica ser excedida pelo menos uma vez 

neste periodo. 

A tabela 3 apresenta os val ores sugeridos pela norma brasileira. 

GRUPO DESCRI<;AO 83 

Edifica<;:ao cuja ruin a total ou parcial pode 
afetar a seguran<;:a ou possibilidade de so-

1 corro a pessoas ap6s urn a tempest ads destru- 1,10 
tiva (hospitais, quarteis de bombeiros e de 
for<;: as de seguran<;:a, centrais de comunica-
<;:ao, etc) 

Edifica<;:oes para hoteis e residencias. Edi-
2 fica<;:oes para comercio e industria com alto 1,00 

fator de ocupa<;:ao. 

Edifica<;:oes e instala<;:oes industriais com 
3 baixo fator de ocupa<;:ao (dep6sitos, silos, 0,95 

constru<;:oes rurais, etc) 

4 Veda<;:C\es (telhas, vidros, paine is de veda- 0,88 
<;:ao, etc) 

5 Edifica<;oes temporarias. Estruturas doe 0,83 
Grupos 1 a 3 durante a constru<;ao. 

TABELA 3- Valores minimos para o fator S3. (Fonte: NBR 6123, 1988) 
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3.4.1.4 Coment:irios Gerais 

A determina<;ao dos fatores S 1, S2 e S3 deveni ser sempre adequada as 

caracteristicas da edifica<;ao e do terreno, procurando reproduzir estas condi<;oes. 

E interessante salientar que a determina<;ao da velocidade caracteristica, isto e, a 

velocidade na qual estara adequada uma dada situa<;ao do edificio e do terreno, nada mais 

e do que a corre<;ao de uma velocidade padrao (VO) para estas condi<;6es particulares. 

Exemplos da determina<;iio desta velocidade caracteristica poderao ser observados 

no capitulo Exemplos Praticos de Cargas Atuantes em Constru<;6es Rurais e modelos 

usuais de funda96es, juntamente com o calculo para a determina91io das for9as, devido ao 

efeito do vento sobre as estruturas. 

COEFICIENTES AERODINAMICOS E A<;:AO ESTATICA DO VENTO 

Pressao Estatica 

Para urn fluido incompressivel e urn fluxo em regime permanente ( o ar e 

considerado continuo e incompressivel ate para velocidades da ordem de 300 Kmlh), 

podemos aplicar o teorema de Bernoulli, onde a soma das pressoes estatica, diniimica e 

piezometrica e constante. No caso da a91io do vento em edifica96es e possivel desprezar 

a pressao piezometrica. podendo-se entao dizer que: 

Pressao Dinamica + Pressao Estatica = constante. 
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Podemos entao aplicar o teorema de Bernoulli para a situa<;ao esquematizada na 

tigura 24. 

FIGURA 24- Teorema de Bernoulli. 

(?" :) 

0 ponto 2 tem a particularidade da velocidade ser nula e o denominamos de ponto 

de estagna<;ao. Define-se, com isto, o parametro q, pressao de obstru<;ao que nada mais e 

que a pressao obtida num dado ponto onde s6 existe pressao estatica, sendo este ponto 

par1icular interessante nas aplicayoes da engenharia civil. 

Sabendo que a velocidade VI nada mais e do que a velocidade caracteristica do 

vento para uma edifica.yao, obtemos entao a pressao de obstru.yao. 



Substituindo o valor de p = massa especifica do ar obtemos: 

p = 12,022/9,8066 = 1,226 Ns2/m 4 

q = 0,613 Vk
2 (N/m2

) ou 

q = 0,0613 Vk2 
(Kg£'m2

) 
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Cabe salientar a importancia da pressiio de obstrw•iio, pois sera utilizada como urn 

padriio para todos os demais pontos onde deseja-se determinar a pressiio estatica total, 

enfatizando que esta pressiio e perpendicular a superficie da estrutura. 

Coeficiente de pressiio extema. 

0 coeficiente de pressiio extema e determinado atraves de ensaios de prot6tipos 

no rune! de vento, medindo-se a velocidade caracteristica e a velocidade em urn ponto 

qualquer associando-as respectivamente as velocidades. 

Atraves desta metodologia, a NBR-6123 apresenta uma serie de tipos de 

edifica<;:oes com os respectivos valores de Ce. 

Cabe agora observar que a fon•a extema que ira atuar numa dada superficie de 

uma edifica<;:iio sera: 



onde: 

Fe= Ceq A 

q = pressao de obstruvao 

Fe = forva extema 

A = area da superficie analisada. 
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Esta forva extema sera aplicada em cada superficie que se deseje determinar os 

esforvos provenientes das forvas do vento, objetivando determinar as situavoes criticas 

para a estrutura em questao. 

Os valores de Ce, podem ser obtidos ponto a ponto, porem o calculo sena 

extremamente complicado e as normas tecnicas recomendam valores medios para as 

superficies que compoem a edificayao, encontrados tabelados na norma brasileira. 

Serao apresentados neste trabalho as tabelas de Ce (Tabela 4) para o calculo das 

pressoes nas paredes de edifica9oes de planta retangular . 
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T ABELA 4 - Coeficientes de pressao e de forma, externos, para paredes de edificat;:6es 

de planta retangular. (Fonte NBR 6123, 1988) 
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Outro tipo de esfor<;:o devido ao efeito do vento e a pressao intema nas 

edifica<yoes, provenientes de aberturas nas mesmas, como a finalidade principal deste 

trabalho e o dimensionamento das estruturas de funda<yao e, o efeito do vento sobre os 

telhados e tambem nas paredes, provenientes de pressao intema na edifica9iio, nao trazem 

esfor9os significativos its funda<yoes, pois, constatou-se que na grande maioria das 

edifica96es, o peso proprio supera significativamente tais esfor9os, nao serao 

apresentados tais valores, pois os esfor9os provenientes desta pressao especialmente nas 

paredes sao menores, quando comparados as pressoes extemas e confrontados com o 

peso proprio. 

Coeficiente de forca 

A for9a do vento atuando numa superficie de uma edifica9ao sera admitida 

sempre perpendicular a esta, e em particular as obtidas atraves do coeficiente de pressao. 

A for<ya global do vento (Fg) e a soma vetorial de todas as for<yas que atuam nas 

vitrias partes que compoem a edifica9ao. 

Esta for<ya global poderit ser decomposta em vitrias dire96es, sendo que a 

defini<yao desta sera de acordo com as condi<yoes e hipoteses a serem efetuadas para o 

c:ilculo da estrutura. 

Quaisquer destas for<yas (arrasto; dire96es x, y; sustenta96es, etc), poderao ser 

obtidas genericamente por: 

F=C* q A 
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on de 

q = pressao de obstru9ao 

C* = coeficiente de fon;a especificado para cada caso 

A = area da superficie de_ referencia para cada caso 

A figura 25 ilustra a for<;:a global e algumas das dire<;:oes possiveis de 

decomposi<;:ao desta fon;a. 

FOfl{:AS AE!?OD!N;.fM!CAS 

Fg - FOR \:A GLOBAL 
c 
' " " 

/ 7V, 
D.V _...V Fa >, :j 
~·~;· 
~;:/ -~~ "~~·F ,,,.. 

.. 
Fl 

Fa- FO R(:A DE ARRASTO 

Fs- FOR(:A DE SUSTENTACA 

Fh- FORCA HORIZONTAL 

' ::;: 

Fl- FORCA DIRECAO 

GENERICA l 

·:·:·:·:·:·:·:·:·;· :;::? 

FIGURA 25- For<;:as aerodinamicas. 
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F orca de arrasto 

A for<;a de arrasto e a componente da for<;a global na dire<;iio do vento. 

Esta for<;a e particularmente importante pois permite ao calculista determinar as 

a<;oes com caracteristicas globais, ou seja, a<;oes estas que seriio aplicadas em toda 

estrutura. 

De maneira amiloga as demais for<;as aerodinamicas, sera obtida por: 

Fa=CaqA 

onde: 

Fa = for<;a de arrasto 

Ca = Coeficiente de arrasto 

A aplica<;iio pratica mais comum da for<;a de arrasto e a determina<;iio da a<;iio do 

vento nas edifica<;6es como urn todo. No nosso caso em constru<;oes rurais como galp5es 

e silos. Obter a for<;a global numa dire<;iio do vento e razoavelmente mais simples que a 

analise da edifica<;iio em vitrias superficies. 

A seguir apresenta-se as recomenda<;6es da NBR-6123 referente ao coeficiente de 

arrasto. 

Coeficientes de arrasto para edificacoes de seciio constante e planta retangular 
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A determina;;ao do coeficiente de arrasto (Ca), segundo a NBR-6123, para 

edifica;;oes de planta retangular deve considerar, principalmente, as condi;;oes de 

turbulencia ou nao do vento que incide sobre a edifica;;ao. 

0 vento nao turbulento, caracterizado pela ausencia de obstru;;oes, como por 

exemplo em campo aberto, representando o nosso caso, foi o utilizado para a 

determina;;ao do Ca nos ensaios de tune! de vento. 

0 gnifico, reproduzido na figura 26, indica o valor do Ca em fun;;ao da altura, 

comprimento e largura da edifica;;ao. 

Os coeficientes de for;;a e, em particular o coeficiente de arrasto, sao afetados 

pela presen;;a de obstitculos naturais e artificiais nos arredores de uma edifica;;ao. 

E extremamente dificil nao s6 considerar estes efeitos como tambem dizer se eles 

serao beneficos ou nao. 

A NBR-6123 recomenda que estes efeitos de vizinhan;;a sejam considerados ate a 

altura do topo das edifica;;oes situadas num circulo de diametro igual ao da altura da 

edifica;;ao ou seis vezes o !ado men or (b), adotando o maior dos do is val ores. 

A dificuldade em estabelecer com clareza as reais condi;;oes de vizinhan;;a torna 

muito dificil avaliar seus efeitos, cabendo ao engenheiro definir estas condi;;oes e adotar 

as que melhor a reproduzem. 
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Para o estudo de constm<;iies mrais o efeito de vizinhan<;a podera ser desprezado, 

pois na grande maioria das vezes as edifica<;oes estariio posicionadas isoladamente, sendo 

portamo o vento do tipo nao turbulento sem obstaculos artificiais e naturais. 
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FIGURA 26 - Coeficiente de arrasto Ca para edifica<;6es de Planta Retangular- vento de 

baixa turbulencia. (Fonte NBR 6123, 1988) 
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4. REVISAO BIBLIOGAAFICA 

Neste Capitulo sao apresentados os dados que se encontravam dispersos na 

literatura, sobre resultados de ensaios de varios autores, juntamente com os dados das 

provas de carga realizadas por este autor para a complementayao deste trabalho, as quais 

sao apresentadas em maiores detalhes no Anexo A. 

4.1 COMPORTAMENTO DE FUNDA(OES EM SOLOS ARENOSOS 

4.1.1 Funda~;oes superficiais (ou rasas ou diretas) 

4.1.1.1 Determina~;iio da capacidade de carga de funda~;oes superficiais 

Denomina-se Capacidade de Carga (crR) a tensao que aplicada por uma funda<;ao 

provoca a ruptura de urn solo. 
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Os modos de ruptura por cisalhamento podem ser divididos em tres grupos 

ruptura geraL ruptura por puncionamento e ruptura local. 

Ruptura geral e caracterizada pela existencia de uma supert!cie de deslizamento 

continua que vai da borda da sapata ate ao nivel do terreno. A ruptura e repentina, e a 

carga bern det!nida. Observa-se a forrnayao de uma consideravel protuberiincia na 

superficie e, a ruptura e acompanhada por urn tombamento da fundayao (ALBIEIRO et 

ali, 1984). 

Ruptura por puncionamento, ao contritrio, nao e fitcil de ser observada. Com a 

aplicayao da carga, a sapata tende a afundar significativamente, devida it compressao do 

solo subjacente. 0 solo extemo a area carregada praticamente nao e afetado, e nao ha 

movimento do solo na superficie. Os equilibrios vertical e horizontal da fundayao sao 

mantidos (ALBIERO et ali, 1984). 

Finalmente, a ruptura local e claramente definida apenas sob a base da fundayao. 

Apresenta algumas caracteristicas dos dois modos de ruptura vistos, constituindo-se num 

caso interrnediario (ALBIERO et ali, 1984) 

Geralmente o modo de ruptura depende da relativa compressibilidade do solo e, 

em particular, da profundidade e das condi96es de carregamento. Em casos normais de 

funda96es diretas, ocorre ruptura geral em solos incompressiveis ( areias compactas e 

argilas rijas) e ruptura por puncionamento em solos muito compressiveis (areias fofas e 

argilas moles). 

Para a deterrninavao da capacidade de carga de funda<;:6es superficiais, alem das 

provas de cargas diretas sobre placas ou provas de cargas sobre elementos de fundav6es, 



temos as hipoteses teoricas, equa<;:ao de Terzaghi, equa<;:ao de Skempton e a equac;ao de 

Brinch Hansen, sendo que as primeiras propostas foram apresentadas por Prandtl ( 19:?.1) 

e Reissner (19:?.4) 

'Jeste trabalho serao analisados somente valores apresentados por autores que 

relatam suas experiencias com ensaios em solos naturais e tambem em solos melhorados 

atraves da compactayao, minimizando desta forma os efeitos da colapsibilidade. 

Varias pesquisas foram feitas abrindo-se uma valeta no terreno de realiza<;:ao dos 

ensaios, recolocando em seguida o solo escavado em camadas no interior da cava, 

conferindo ao solo urn acrescimo de resistencia a compressao e uma diminui9ao na 

compressibilidade e permeabilidade 

SOUTO SILVEIRA & SILVEIRA (1958, 1963) foram os pnme1ros 

pesquisadores a estudarem o metodo de recompacta9ao de solo solto em cava no Brasil. 

Utilizaram o solo superficial de Sao Carlos, para o qual, em provas de carga direta em 

placa, obtiveram valores de cr,dm proximos de 43 kPa e, apos compactarem o solo na 

cava, utilizando pequena energia de compacta<;:ao ( soquete manual), ocorreu urn aumento 

na capacidade de carga de aproximadamente 200 % na cr,dm· Este trabalho teve uma 

aplicac;:ao na construc;:ao de edificios no campos da U.S.P de Sao Carlos, os quais ate hoje 

nao apresentam fissuras nem recalques relevantes. Isso mostra a eficacia deste processo 

preventivo, que alem de pratico e economico. 

ARAGAO & MELO (1982) realizaram estudos de compacta<;:ao de solo solto em 

cava, durante a constru<;:ao do Conjunto Habitacional de Massangano em Pernambuco, 

em solo colapsivel, utilizando cava de 0,60 m de largura e 1,0 m de profundidade, sendo 



que a camada compactada chegou a uma altura maxima de 0.40 m Ctilizou-se tambem a 

compacta<;iio com soquete manual de 15 kg aproximadamente. Com a realiza.;iio de 

ensaios de adensamento sobre amostras indeformadas_ verificou-se o aumento da 

resistencia com a compacta.;ao do solo_ igualmente a SOUTO SILVEIRA & SILVEIRA 

(1958, 1963) 

CINTRA et ali (1986), realizaram ensaios de placa em modelo, constatando que, 

para baixas energias de compacta<;iio, o solo supert!cial de Sao Carlos, sofre uma 

significativa redu<;iio do recalque de colapso. 

Outro trabalho que constata o aumento da resistencia em fun<;iio da compacta.;ao 

do solo e o de AFLITOS et ali ( 1990), no projeto de irriga<;iio Formosa, localizado no 

municipio de Born Jesus, Bahia: atraves de ensaios oedometricos e de provas de cargas 

diretas sobre placas, verificaram que o material natural colapsivel, com 4,0 m de 

espessura, quando compactado nas condi<;oes otimas do Proctor Normal, apresenta 

valores de coeficiente de permeabilidade que 0 torna praticamente impermeavel as aguas 

superficiais e, com potencial de colapso nulo, devido a satura.;ao total de seus vazios, sob 

cargas iguais a 2 vezes as de trabalho da obra, isso demonstrando que, quanto maior for a 

energia de compacta<;iio, resultara urn solo mais resistente com urn menor potencial de 

colapsibilidade (SOUZA, 1993). 

SOUZA (1993) constatou em seu trabalho de mestrado realizado na cidade de 

Ilha Solteira, onde o solo e colapsivel, atraves de ensaios de adensamento realizadas em 

amostras indeformadas que os corpos de prova com o solo em seu estado natural , alem 

de apresentarem maiores recalques, tinham resistencia menores que os corpos de prova 
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compactados, que tinham baixo valor de vazios e pequena compressibiliade bern como a 

niio ocorrencia do colapso, mesmo quando da inunda<;:iio durante o ensaio. 

F oram observados ainda que em cava natural, o solo, quando em seu teor de 

umidade natural, tinha uma tensao admissivel cr,dm media de 53 kN/m
2
, ja quando da 

inunda<;:iio, a uma tensao de 60 kN/m2
, experimentou urn colapso de 38,2 mm contra os 

3,5 mm do ensaio anterior Ensaios realizados em cava de 0,60 m de solo subjacente 

compactado, mostraram uma tensao admissivel cr,ctm media de 115 kN/m2
, tornando-se 

ainda menos suscetivel ao colapso quando inundado. 

Fica portanto de forma incontestavel, segundo SOUZA ( 1993), provado que 

existe uma grande melhoria no solo quando o mesmo e compactado, principalmente se 

for na umidade 6tima de compacta<;:ilo. 

4.1.2 Funda~iies profundas 

4.1.2.1 Determina~ao da capacidade de carga a compressao de funda~iies profundas 

A carga admissivel ( cradm ) ou capacidade de carga de uma estaca deve ser aquela 

que provoca apenas recalques que possam ser absorvidos pela constru.;iio, sem causar 

inconvenientes e oferecendo, simultaneamente, seguran.;a satisfat6ria contra a ruptura ou 

escoamento do solo ou do elemento estrutural da funda.;ao. Esta defini.;ao esclarece que 

as pressoes e as cargas admissiveis dependem da sensibilidade da constru.;ao projetada 



aos recalques, especialmente os recalques diferenciais especificos, os quais de ordinario. 

sao os que podem prejudicar sua estabilidade ou funcionamemo. 

A carga admissivel ( cradm ou P adm) geralmente e determinada a partir da aplicac;:ao 

de urn coeficiente de seguran9a a carga de ruptura, a qual e obtida atraves de urn calculo, 

utilizando-se de formulas de previsoes te6ricas ou empiricas, ou atraves da verificac;:ao 

experimental, realizando-se prova de carga estatica. Esta capacidade de carga na ruptura 

e dada pela soma de duas parcelas, conforme a equa<;ao 

onde: 

PR - capacidade de carga na ruptura 

PL - Parcela correspondente ao atrito lateral na ruptura 

Pp - parcela correspondente a resistencia de ponta na ruptura 

A partir do valor de PR, determinado experimentalmente, a carga admissivel deve 

ser obtida mediante a aplicac;:ao de urn coeficiente de seguranc;:a adequado, desde que nao 

seja inferior a 2 (NBR 6122/96). No caso especifico de estacas escavadas, devido aos 

elevados recalques necessarios para mobilizac;:ao da carga de ponta (quando comparados 

com os recalques necessarios para a mobilizavao do atrito lateral) e por existirem duvidas 

sobre a limpeza do fundo, a resistencia por atrito prevista na ruptura nao pode ser inferior 

a 80 % da carga de projeto a ser utilizada. Entao, duas condic;:6es devem ser satisfeitas 

para se obter a carga admissivel: Padm :S PR/2 e Padm :S PJ0,8. A partir do valor de PR 



126 

calculado atraves de formulas tambem deve-se aplicar urn coeticiente de seguranya. 

havendo geralmente sugestoes deste valor pelos autores das formulas. Quando a estaca 

tiver sua ponta em rocha e se puder comprovar o contato entre o concreto e a rocha em 

toda a seyao transversal da estaca, toda carga pode ser absorvida pela resistencia de 

ponta, adotando-se neste caso urn coeficiente de seguranva nao inferior a 3. E necessaria 

comprovar a integridade e continuidade da rocha. 

4.1.2.2. Formulas para a previsao da carga de ruptura 

Diversas formulas teoricas e empiricas sao apresentadas na literatura para o 

calculo da carga de ruptura de estacas. No Brasil sao bastantes utilizadas as formulas de 

AOKI & VELLOSO (1975) e DECOURT & QUARESMA (1978), as quais sao 

apresentadas a seguir: 

4.1.2.2.1 Aoki & Velloso (1975) 

onde: 

PL = Area lateral x rL 

Pp = Area de ponta x rp 
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Os valores de r1 e rr sao obtidos peia resistencia lateral e de ponta. 

respectivamente. do ensaio de penetrac;:ao estatica ( diepsondering) pelas formulas: 

rp = Rp/F 1 

\"a falta de ensaios de penetra<;ao estatica. os valores de R1 e Rr podem ser 

estimados estaticamente a partir dos valores do indice de resistencia a penetra<;ao (N) da 

sondagem de simples reconhecimento (SPT) atraves de: 

RL = o:.k.NsrT e 

Rr = kNsrT 

A carga admissivel deve satisfazer duas condic;:oes: P,dm cs; PR/2 e P <>dm cs; Pr/0,8, 

sendo esta ultima condic;:ao valida apenas para estacas escavadas. Os valores de k, o:, F, e 

F2 sao apresentados nos Quadros 3 e 4. 

QUADRO 3- Valores de coeficientes k eo: 

Tipo de tcrreno k (MNim 2
) a(%) 

Areia !.00 !.4 

Areia siltosa 0.80 2.0 
Areia silto-argilosa 0,70 2.4 
Areia arL!ilosa 0.60 3.0 

Areia argilo-siltosa 0.50 2.8 
Silte 0.40 3.0 

Silte arenoso 0.55 2.2 

Silte areno-argiloso 0.45 2.8 
Silte argiloso 0.23 3.4 

Silte aru.ilo-arenoso 0.25 3J) 

Argila 0.20 6.0 

Am:ila arenosa 035 2.4 
Argila areno-siltosa 0.30 28 

Argila siltosa 0.22 4.0 

argila silto-arenosa 0.33 3.0 
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QUADRO 4- Valores dos coeficientes F1 e F2 

Tipo de estacas F, F, 
Franki 2.5 5,0 

Pre-moldadas ou Metalicas 1,75 3.5 

Escavadas 3,5 7,0 

4.1.2.2.2 Decourt & Quaresma (1978) 

onde: 

P1 - Area lateral x r1 e 

Pp - Area de ponta x rp 

0 valor de RL e dado por: 

r1 = 10 _ (N/3 +I) [kPa] 

onde: 

N - valor do indice de resistencia a penetra<;:ao da sondagem de 

simples reconhecimento (SPT), sendo N ~ 3. 

0 valor de rp e dado por: 

rp =C. N' 

onde: 

C = 120 kPa para argilas 

C = 200 kPa para siltes argilosos 



C = 250 kPa para siltes arenosos 

C = 400 kPa para as areias 
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N' - media entre os valores de N na profundidade da ponta da estaca, o 

imediatamente acima e o imediatamente abaixo. 

A carga admissivel deve satisfazer duas condi<;oes: P,dm :s: PR/2 e P,dm :s: (PJ1,3 + 

4.1.2.3 Estacas Escavadas a trado a compressiio analisadas 

Serao apresentados neste item os resultados de carga de ruptura obtidas atraves 

da rea!iza.;ao de provas de carga em 30 estacas implantadas em solos arenosos do interior 

do Estado de Sao Paulo. 

Foram analisados dados das provas de cargas realizadas nas cidades de Bauru (5 

provas), Ilha Solteira (5 provas), Usina de Jupia (1 prova), Lins (I prova), Sao Carlos 

(17 provas) e Sao Jose do Rio Preto (I prova). Destas, 22 constituem-se de estacas com 

ate 6, 7 m de profundidade e 8 de estacas com mais de 6, 7 m de profundidade 

apresentam-se nos Quadros 5 e 6 as caracteristicas destas estacas. As estacas 1, 24, 25 e 

26 foram instrumentadas em profundidade, o que permitiu analisar os detalhes da 

mobiliza<;ao de atrito lateral e pressao na ponta. 
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Para a analise da capacidade de carga, as estacas foram divididas em dois grupos. 

Urn grupo de estacas curtas, com comprimentos ate 6, 7 m e outro grupo para estacas 

mais profundas. Para as estacas com ate 6, 7 m optou-se por calcular o valor do atrito 

lateral medio ao Iongo do comprimento, admitindo-se que na carga de ruptura, em media, 

80 % da resistencia e devido ao atrito e 20 % e devida a ponta, conforme valores 

encontrados por ALBIEIRO (1972), MELLIOS (1985) e CARVALHO (1990). Desta 

maneira obteve-se os graficos de distribui<;:ao de freqih~ncia de atrito lateral medio ao 

Iongo do fuste (RL) e pressao na ponta (Rp) para a carga de ruptura das estacas. 

Apresentam-se no Quadro 5 os valores obtidos para estas estacas. Observa-se que 

em termos de atrito lateral medio na ruptura, a maior freqiiencia de valores encontram-se 

entre 20 kPa e 30 kPa, com valor medio de 28,7 k.Pa, com desvio padrao de 6,8 kPa. Em 

termos de pressao na ponta, a maior freqiiencia dos valores de ruptura, encontram-se 

entre 300 kPa e 700 k.Pa, com valores medios de 543 kPa, com desvio padrao de 229 

kPa. Dados obtidos por diversos autores, mostram que quando ocorre a inunda<;:ao do 

solo, a carga de ruptura destas estacas curtas sofre uma redu<;:ao de 50 %, devido as 

caracteristicas colapsiveis do solo. Portanto, havendo possibilidade disto ocorrer, este 

fator deve ser levado em considera<;:ao nos projetos. 

Para as estacas com maior profundidade, a carga de ruptura vai estar fortemente 

condicionada pelo comprimento e condi<;:ao do solo abaixo de 6,0 m. Sendo ass1m, 
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procurou-se analisar a aplicabilidade de formulas de previsao de carga de ruptura para 

estacas escavadas embutidas no tipo de solo estudado. Foram aplicadas as formulas de 

AOKI & VELLOSO (1975) e DECOURT & QUARESMA (1978) a oito estacas. 

Apresentam-se no Quadro 6 os resultados obtidos, onde pode-se observar a boa 

capacidade de previsao das duas formulas, sendo que atraves de DECOURT & 

QUARESMA (1978) chega-se mais proximo dos valores obtidos em campo. 

Tambem para as estacas mais longas, o efeito da inundac;ao do solo, na carga de 

ruptura, deve ser considerada nos projetos. Para as estacas instrumentadas de Sao Carlos, 

TEIXEIRA (1993) obteve uma reduc;ao de 30% na carga de ruptura, com a inundac;ao 

do solo. Porem, estas estacas ja haviam sido carregadas anteriormente, mobilizando sua 

carga de ponta. Desta maneira, em urn primeiro carregamento, onde a ponta ainda nao 

teria sido mobilizada, esta reduc;ao da carga de ruptura poderia tambem chegar proxima a 

50 %. Tambem para estacas instrumentadas, MANTILLA (1992) comprovou a 

necessidade de grandes deslocamentos para a mobilizac;ao da carga de ponta de estacas. 
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QUADRO 5 - Caracteristicas e resultados das estacas curtas analisadas 

Local No L (m) D (m) PR (kN) I Rt (kPa) Rp (kPa) Referenda 

Ilha Solteira OJ 6,0 0.25 170 I 29 693 CARY ALHO (1990) I 

Ilha Solteira 02 3,5 0,25 100 I 29 407 MELLJOS (1985) 

Ilha Solteira 03 6.0 0.25 188 I 32 774 SEGANTINE 91996) 

Ilha Solteira 04 6,0 0.25 224 38 917 SEGANTINE 91996) 

Ilha Solteira 05 6,0 0.25 256 43 1039 SEGANTINE 91996) 

Sao Carlos 06 2.0 0,20 60 38 382 ALBJEIRO (1993) 

Sao Carlos 07 4.0 0.20 100 32 637 ALBJEIRO (1993) 

Sao Carlos 08 6,0 0.20 123 26 796 ALBJEIRO (1993) 

Sao Carlos 09 2.0 0.20 55 28 224 ALBIEIRO (1993) 

Sao Carlos 10 4.0 0.25 90 23 337 ALBIEIRO (1993) 

Sao Carlos 11 6.0 0.25 135 )0 
"J 550 ALBIEIRO (1993) 

Sao Carlos 12 6.7 0.25 155 24 632 ALBJEIRO (1993) 

Sao Carlos 13 2,0 0,30 60 25 170 ALBIEIRO (1993) 

Sao Carlos 14 4.0 0.30 85 18 241 ALBIEIRO (1993) 

Sao Carlos 15 6,0 0.30 155 22 439 ALBJEIRO ( 1993) 

Sao Carlos 16 6,7 0.30 226 29 637 ALBJEIRO (1993) 

Sao Carlos 17 6,0 0.25 145 25 591 SENNA (1993) 

Sao Carlos 18 6,0 0.25 139 24 570 SENNA (1993) 

Bauru 19 4.0 0,25 172 H 693 LOBO (1991) 

Bauru 20 6,0 0.25 175 30 713 LOBO (1991) 

Lins 21 5,0 0,25 120 24 489 FUMIO (1996) 

Jupia 22 5 .. 0 0.30 150 25 424 MELLI OS ( 1985) 

QUADRO 6 - Caracteristicas das estacas mais profundas e resultados obtidos 

Local No L(m) D ( m) PR (KN) PRDc(KN) PRAc(KN) PRoc!PR PJLw!PR Referenda 

Sao Carlos 23 10 0.35 645 574 299 0,89 0.46 MANTILLA ( 1992) 

Sao Carlos 24 10 0.40 725 705 364 0.97 0,50 MANTILLA (1992) 

Sao Carlos 25 10 0.50 910 1000 507 uo 0,56 MANTILLA (1992) 

Sao Carlos 26 8 0.20 150 151 61 LOO 0.41 ALBJERO (1993) 

Bauru 27 8 0,25 151 159 140 1,05 0,93 LOBO (1991) 

Bauru 28 12 0.30 322 292 296 0.91 0.92 LOBO (1991) 

Bauru 29 12 ().35 398 358 326 0,90 0,82 LOBO (1991) 

S. J. R Preto 30 11 0.28 437 438 253 1,00 0.58 ZACCARJN (1993) 

PJLOc- Carga de ruptura calculada atraves da formula de DECOURT & QUARESMA (1978) 

PRAv- Carga de ruptura calculada atraves da formula de AOKI & VELLOSO (1975) 
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FIGUIV\ 27 - Distribuivao de frequencia do Atrito Lateral Medio (rL) ao Longo 

do Fuste das Estacas com ate 6, 7 m de comprimento. 

'" 600 

Pressao na Pc>nta ( l·Pa :1 

10(10 1200 

E>q::,e•:ted 
Normal 

FIGUAA 28 - Distribui<;:ao de Freqiiencia de Pressao na Ponta (rp) das Estacas 

com ate 6, 7 m de comprimento. 
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4.1.2.4 Estacas tipo Strauss a compressiio analisadas 

Neste item apresentaremos os resultados de carga de ruptura obtidas atraves do 

processo de "Van Der Veen ··, pela realizayao de provas de carga em 13 estacas tipo 

Strauss, implantadas, como e o caso das estacas anteriormente citadas, tambem em solos 

arenosos colapsiveis. 

Estacas tipo Strauss continuam a ser utilizadas no interior do Estado, apesar das 

dificuldades de se realizar urn adequado controle da qualidade na sua execu9ao. Em 

muitos casos sao executadas em condi96es totalmente desaconselhaveis, como abaixo do 

nivel d' agua e em regioes com solos moles. 

Foram analisados dados de provas de carga realizadas nas cidades de Monte Alto 

( 1 prova ), Olimpia ( 1 prova ), Rio Preto ( 1 prova ), Votuporanga ( 4 pro vas), Araraquara 

(5 provas) e Sao Carlos (1 prova). 

Os comprimentos variam desde 5,5 m ate 16 m, como e o caso da estaca da 

cidade de Olimpia e, tendo como diametro as seguintes medidas 0,22, 0,32, 0,38 e 0,45 

m. 
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Procurou-se comparar a aplicabilidade das formulas de previsao de cargas de 

ruptura de AOKI-VELLOSO (1975) e DECOURT & QUARESMA (1978) com o 

metodo de "VanDer Veen" 

No Quadro 7, pode-se observar a aplicabilidade de ambas as formulas, com 

exce.;ao de alguns casos onde o recalque foi menor que o indicado, imprecisando o 

metodo de "Van Der Veen", metodo que prolonga a curva Carga X Deslocamento, 

estimando a carga de ruptura. 

Infelizmente nenhuma das provas de cargas foram realizadas com o solo saturado 

QUADRO 7- Caracteristicas das estacas tipo Strauss e resultados obtidos 

Local No L (m) D(m) 8 prova PR (KN) PRDc(KN) PRAv(KN) PRIX;IPR PRAv/PR 
(mm) VanDer 

Veen 

Monte Alto 1 15,0 0.45 lLO 629 1.180 850 1.9 1,4 

Olimpia 2 16.0 0.38 2.0 1.144 1.600 1.400 1.4 1,2 

S. J. Rio Preto 3 5.5 0.22 18.0 84 390 325 4,6 3,9 

Votuporanga 4 7.0 0,32 2LO 300 390 285 1.3 0,9 

Votuporanga 5 8.2 0.32 2LO 800 950 770 1.2 0,9 

Votuporanga 6 7.8 0.32 23.0 433 700 550 L6 1,3 

Votuporanga 7 7,7 0,32 23.0 240 380 290 

w~ Araraquara 8 11,3 0,32 4,0 406 500 390 

Araraquara 9 8,2 0,38 4,7 751 420 310 0,6 0,4 

Araraquara 10 10,2 0,45 2,4 1.340 1.030 910 0,8 0,7 

Araraquara 11 10,3 0,45 3,0 1.114 1.020 840 0,9 0,8 

Araraquara 12 10,6 0.45 4,5 1.650 660 500 0,4 0,3 

Sao Carlos 13 9,0 0.38 43.9 653 688 366 1,1 0,6 

PRDC- Carga de ruptura calculada atraves da formula de DECOURT & QUARESMA (1978) 

PRAv- Carga de ruptura calculada atraves da formula de AOKI & VELLOSO (1975) 
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4.1.2.5 Estacas Apiloadas a compressao analisadas 

LOBO (1991 ), ensaiou em Bauru 9 estacas apiloadas, de diametro 0,25 m ate 

0,35 m e comprimento variando de 2 a 12 m. Os resultados medios obtidos e valores 

previstos por metodos empiricos Sao apresentados no Quadro 8. Ressalta-se que na area 

onde as estacas de 2 a 6 m foram executadas havia sido feito urn corte de 2 m no terreno, 

devendo esse fato ser levado em considerayiio ao se utilizar esses resultados. Os valores 

das cargas ultimas estimadas por metodos empiriCOS foram determinadas utilizando-se OS 

parametros de estacas de deslocamento. 

No 

1 

2 

3 
4 

5 

6 

QUADRO 8 - Caracteristicas das estacas Apiloadas e resultados obtidos 

L(m) D ( m) PR(KN) PRDC(KN) PRAv(KN) PI<D<YPR PRAV/PR 

VanDerVeen 

2 0,25 192 97 95 0,5 0,5 

4 0.25 289 154 140 0.5 0,5 

6 0.25 585 217 187 0,4 0,4 

8 0,25 332 256 210 0.8 0,6 

12 0,30 592 466 444 0,8 0,8 

12 0,35 855 573 490 0.7 0,6 

PRDC- Carga de ruptura calculada atraves da formula de DECOURT & QUARESMA (1978) 
PRAv- Carga de ruptura calculada atraves da formula de AOKI & VELLOSO (1975) 
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4.1.2.6 Determina~iio da capacidade de carga a tra~iio de funda~oes profundas 

De acordo com CHATTOPHADYAYA & PISE (1986) muitas obras em 

engenharia tern suas funda<;:5es submetidas a esfor<;:os de tra<;:ao. Entre essas obras, pode

se citar as plataformas off-shore, torres de linha de transmissao, portos, muros de arrimo, 

chamines, etc. 

Durante a realiza<;:ao deste trabalho pode-se observar que alem das obras citadas, 

outras tambem sofrem esfor<;:os de tra<;:ao em suas funda<;:5es, como e o caso de silos, 

pontes e galp6es, esfor<;:os geralmente provenientes da a<;:ao do vento nas suas estruturas. 

Dentro de uma metodologia te6rica nos moldes do conhecimento geotecnico atual 

do solo, com todas as suas nuances, os metodos de previsao de calculo de capacidade de 

carga de funda<;:6es tracionadas sao recentes, provindos, na sua maioria, a partir da 

decada de 60. Esses metodos nasceram de pesquisas em modelos, em funda<;:5es rasas e 

profundas, em areias e argilas, ou para solo generico. A partir dai, em varios paises do 

mundo, procurou-se aferir o grau de confian<;:a dos metodos propostos, atraves de provas 

de carga. 

Modemamente, ha em funda<;:6es profundas, varios estudos de tubul5es, conforme 

os trabalhos de PALADINO (1975, 85), DANZIGER (1983), e ORLANDO (1985). 

Entretanto, funda<;:6es em estacas escavadas come~taram a ser estudadas a partir dos 

trabalhos de MELO (l982a,b), MONTEIRO (1985), MATOS (1989), CARVALHO & 

SOUZA (1990) e CARY ALHO (1991). No entanto, o estudo do efeito da inunda~tao na 

capacidade de carga de estacas tracionadas iniciou-se somente com os trabalhos de 
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CARY ALHO & SOUZA (1990), os qua1s realizaram provas de carga em estacas 

escavadas com o solo em estado natural e, posteriormente, inundado no campo 

experimental da UNESP!IIha Solteira, SP. Posteriormente, CARVALHO & 

ALBUQUERQUE (1994) ensaiaram estacas escavadas, sendo uma delas instrumentadas, 

no mesmo local 

Atualmente, ha a tendencia de instrumentar-se as fi.mda<;6es profundas, a tra<;ao e 

a compressao, para a determina<;ao da mobiliza<;iio da resistencia lateral e de ponta, bern 

como a transferencia de carga ao Iongo do fuste das mesmas. 

Podemos citar como principais metodos de previsao de carga ultima de funda<;6es 

tracionadas, constantes da bibliografia especializada, os seguintes metodos: Tronco de 

Cone (ou de Piriimide), Cilindro de Atrito, Meyerhof & Adams, Meyerhof, Grenoble, Das 

e Teoria da Resistencia Lateral (ou do Atrito Lateral). 

Devido o fato da capacidade de carga de funda<;6es tracionadas ser urn assunto 

nao tao difundido na Brasil, pela importancia que o mesmo exige, e que apresentaremos a 

seguir informa<;6es quanto a capacidade de carga de estacas escavadas, apiloadas e uma 

estaca do tipo strauss, obtidas atraves de provas de carga, em solos arenosos do interior 

do Estado de Sao Paulo. Sao apresentados tambem dados sobre o efeito da inunda<;iio do 

solo na capacidade de carga destas estacas. 
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4.1.2. 7 Estacas Escavadas a tra.,:iio analisadas 

Apresenta-se no quadro 9, resultados de 6 pro vas de carga a tra<;ao realizadas em 

estacas escavadas com ate 6 m de profundidade. Obtem-se para estas estacas urn atrito 

lateral media de 25,4 kPa. Estacas deste comprimento ensaiadas com o solo pre

inundado indicaram uma redu<;ao de cerca de 50 % em sua carga de ruptura, devido a 

colapsividade do solo. 

QUADRO 9 - Provas de Carga a Tra<yao em Solo Natural. 

.Autor Cidade d (m) L(m) PR(l<N) fu (kPa) 

.\fellios ( 1985) Jupi<i-SP 0,30 5.0 120 23.68 

Ilha Solteira~SP 0,25 3,5 80 27,62 

Carvalho (1990) Ilha Solteira-SP 3,5 144 29.06 

Oc1ando (1990) Bauru-SP 1,20 6,0 250 23.54 

0,50 6,0 760 26.42 

Carvalho (1990) Illia Solteira·SP 0,25 6,0 155 34,83 

fu - Atnto Lateral M<~d.io em kPa. 

Estacas escavadas com ate 10 m de pro fundi dade, ensaiadas nas cidades de 

Bauru, ORLANDO (1990) e Sao Carlos, CARVALHO (1991), indicaram boa 

capacidade de previsao do atrito lateral media na ruptura, atraves da formula de 

DECOURT & QUARESMA (1978), considerando para tanto que o atrito lateral na 

tra<;ao assume valores pr6ximos ao da compressao 
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4.1.2.8 Estaca tipo Strauss a tra.,:ao analisada 

CARNEIRO (1994), apresenta uma estaca tipo strauss de 9,0 m de comprimento 

e 0,32 m de diitmetro, submetida a prova de carga it tra<yao, na cidade de Sao Carlos. A 

formula de DECOURT & QUARESMA (1978), apresentou boa capacidade de previsao 

do atrito lateral medio na ruptura. A inunda<;ao do solo quando da realiza<yao do ensaio 

provocou uma redu<;ao de aproximadamente 22 % na carga de ruptura desta estaca. 

4.1.2.9 Estacas Apiloadas a tra~ao analisadas 

Para o desenvolvimento desta pesquisa realizou-se uma prova de carga it tra<yao 

em estaca apiloada de 10 m de comprimento e 0,25 m de diiimetro, no campo 

experimental de funda<;5es da UNESP/Bauru. 

A carga de ruptura obtida na prova indicou urn atrito lateral medio de 30 kPa. 

MENEZES ( 1997), realizou tn?s pro vas de carga it tra<yao na cidade de Ilha 

Solteira, em estaca deL = 12 m e d = 0,20 m, obtendo atrito lateral medio de 31 kPa. 

CARNEIRO (1994), realizando provas de carga em estacas apiloadas deL= 6,0 

me d = 0,20 m, na cidade de Sao Carlos e, obteve atrito lateral medio de 38 kPa. 

0 efeito da inunda<yao do solo antes da realizac;:ao das provas de carga nos locais 

citados, para verifica<yao do efeito da colapsividade demonstrou uma reduc;:ao na 

capacidade de carga destas estacas em torno de 50 % da carga de ruptura. 
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Os valores de atrito lateral media obtido para estacas apiloadas a tra<;ao. sao 

supenores aos obtidos para estacas escavadas, isto provavelmente devido ao fato do 

apiloamento durante a execu<;:ao da estaca compactar o solo ao Iongo do fuste 

4.1.3.0 Determina~iio da capacidade de carga de estacas carregadas 

horizontalmente 

Sao frequentes as situa<;:6es em que se tern cargas horizontais aplicadas no topo 

de funda<;:6es, principalmente devido ao efeito do vento nas estruturas das edifica<;:6es. 

Para os solos do interior do Estado de Sao Paulo nao se tinha ate pouco tempo 

atnis infonna<;6es de como as est a cas se comportariam para este tipo de carregamento. 

Utilizava-se en tao pariimetro do coeficiente de rea<;:ao horizontal do solo ( J1h) disponiveis 

na literatura internacional (TERZAGHI, 1955; DAVISSON, 1970; U S NAVY 1962: 

etc.). Po rem os valores encontrados, alem de serem muitas vezes discrepantes, nem 

sempre podem ser generalizados, o que torna importante sua investiga.;:ao para os solos 

em estudo neste trabalho. Com este objetivo, realizou-se duas prova de carga horizontal 

(solo natutal e inundado) em estaca apiloada na cidade de Bauru, no campo experimental 

da UNESP. Recentemente, MIGUEL (1996), realizou prova de carga horizontal em 

diversos tipos de estacas na cidade de Sao Carlos e MENEZES (1997), realizou provas 

de carga em estacas pre-moldadas de concreto na cidade de Ilha Solteira. Todos 
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realizaram ensaios tanto na condi<;ao de solo natural como tambem na condiyao de solo 

inundado, procurando-se verificar o efeito da colapsividade. 

Apresenta-se no quadro 10, valores do coeficiente (TJh) obtidos neste trabalho e 

tambem val ores obtidos por outros autores. 

Para solos que apresentem caracteristica de deforma<;ao proporcional ao Iongo da 

profundidade, como e o caso dos solos de comportamento arenoso, estudados neste 

trabalho, pode-se analisar seu comportamento carga x deslocamento atraves da 

Expressao de MATLOCK & REESE (!961): 

onde: 

T]h = 4,42 H
5 3 I y0

5 3 
Ef' 

11h - modulo de rea<;ao horizontal do solo (kN/m
3

) 

H - carga aplicada no topo (kN) 

Yo- deslocamento (m) 

E - modulo de elasticidade da estaca (kN/m
2

) 

I - momenta de imircia ( m 
4

) 
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QUADRO 10- Valores do coeticiente 11h para o solo. 

' Autor Tipo de Estaca 'l h (I<N/m
3

) i Reduciio de '1 h (I<N/m3
) 

Solo Natural Solo Saturado 

Claro (1998) Apiloada -!03 50 °/o 

I 
Menezes (1997) Pre-moldada 1313 33 o/o 

Miguel (1996) Apiloada 300 47 ~/0 

Miguel (1996) Escayada 650 69% 

Miguel (1996) Strauss 7500 -!0% 

Observa-se pelos resultados uma disparidade de valores, indicando necessidade de 

mats pesquisas. Constata-se que os valores encontrados para as estacas apiloadas e 

escavadas 403 e 650 kN/m
3

, respectivamente, estao bern abaixo dos propostos por 

DAVISSON (2.600 kN/m
3

, para areias fofas secas e !.500 kN/m3
, para aretas fofas 

submersas), encontrado na literatura internacional. 

Destaca-se que i\1ENEZES (1997), considerando que o solo superficial (ate 10 

vezes o diametro da estaca) e o que produz grande efeito no valor de Jlh, realizou uma 

prova de carga apos a compactayao do solo ao redor da cabeya da estaca, conseguindo 

aumentar o seu valor em 3,2 vezes. 

0 efeito da inundayao do solo produziu reduyao significativa do valor de T]h em 

todos os casos. Pode-se admitir pelos valores encontrados uma reduyao da ordem de 

50%. 
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Capitulo 5 

Exemplos Prtiticos 
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5 EXEMPLOS PMTICOS DE CARGAS ATUANTES EM CONSTRU(OES 

RURAIS E MODELOS DE FUNDA(OES 

5.1 Silos 

0 exemplo apresentado a seguir foi adaptado do trabalho de V AZ (1987). Neste 

estudo de silos, em conseqiiencia de nao haver no exemplo previsao de instala<;:6es de 

equipamentos e ocorrencia de terremoto ou vibra<;:6es de qualquer natureza que venham 

solicitar a estrutura, sao consideradas apenas as a<;:6es do peso proprio do silo, do 

produto ensilado e do vento. 

As a<;:6es decorrentes de efeito termico foram desconsideradas em conseqiiencia 

da estrutura ser de madeira e comportar-se no sentido de absorve-las, atraves de 

acomoda<;:6es de corpo rigido. 

0 silo foi dimensionado para as a<;:6es do peso proprio e do material ensilado e 

verificado it a<;:ao do vento. 

5.1.1 Carregamentos devido ao peso proprio 

As cargas, devido ao peso proprio, sao relativamente pequenas se comparadas 

itquelas decorrentes do produto ensilado, mesmo asstm, foram consideradas 

uniforrnemente distribuidas pela superficie ou comprimento dos elementos do silo. 
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5.1.2 Carregamentos devido ao produto ensilado 

A a9ao do produto armazenado sobre as paredes verticals de um silo pode ser 

reduzida a tres solicita<;oes fundamentals: 

- pressao horizontal (ph), perpendicular as paredes verticals do corpo do 

silo 

- pressao vertical ( p,), perpendicular a se<;ao transversal do silo 

- for<;a de atrito (p"), tangencial as paredes do silo, provocando-lhes 

compressao 

---~-!·~-f777::777-;"";7~,, ,,/ .-, 

' i 

p 
I y 

f 

CORPO DO SILO 

-BASE DO COR PO DO SiLO 

TREMONHA DO SILO 

FIGURA 29 - Pressiies nas paredes e tremonha do silo. devido ao produto ensilado. 

(Fonte VAZ, 1987) 
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.-\s pressiies Pn e p., respectivamente, cargas normal e tangencial as paredes 

inclinadas da tremonha. mostrada na figura 29. sao obtidas a partir dos valores das 

pressiies Ph e pv para a base do corpo do silo. 

A distribui<;:ao do atrito contra as paredes e uma decorrencia da pressao 

horizontal, pw = ph 11, onde 11 e o coeficiente de atrito entre o produto armazenado e as 

paredes do silo. Assim, o conhecimento da a<;:ao do produto ensilado sobre os panlmetros 

do silo, resume-se a determina<;:ao vertical e horizontal. Esta determinac;ao depende dos 

aspectos geometricos e funcionais do silo. Mostra-se muito simples para a condi<;:ao 

estatica do produto armazenado, mas, complica-se bastante com o rompimento deste 

equilibria estatico de caniter elastica, devido ao movimento da massa, decorrente da 

abertura da boca da saida do silo. Os regimes de escoamento do produto armazenado se 

estabelecem por equilibria dinamicos-elastophisticos, caracterizados por importantes 

incrementos nas pressiies laterais. 

5.1.3 Carregamentos devidos a a~ao do vento 

Na determinavi'io das a<;:iies do vento sobre a estrutura do silo, sugenu-se as 

recomendaviies da norma brasileira NBR 6123/88. 

No caso do exemplo estudado cuja forma admitida foi a hexagonal, para a 

obtenvi'io do coeficiente de arrasto Ca, valeu-se dos estudos de Pris em 1961 ( apud 

BLESSMANN, 1893). 
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-"' tigura 30 reproduz os valores de Ca apresentados por Pris. tomando-se para o 

tra<;ado da poligonaL o \alar media. 
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-0 20 1/""-. --0 
\ H/0 = c-'<:::> 

I l 
r:a '-- \ I 

I • l 

I" I \ / I 
12[~./ I . J 

: .---.j 

H/0 =o'-::::) 

' 
16 ~ 

-~ 

10 

08 ·/·~0<2.5 ~ 

r ./ \~""-· -i Q.'\ 
I 

LL_ l __ j___ L_.J___J..___L_J 

2 2 4 s e KJ 12 

NUMERO DE LA DOS • fl NUMERO DE LA DOS - fl 

a) vento sobre a aresta b) vento sobre a face 

HID -+ relar;ii.o altura/lado do cilindro (alteamento do cilindro) 
I 

n + numet:o de lados do poligono 

FIGURA 30- Coeficiente de arrasto em cilindros poligonais. (Fonte: V AZ, 1987) 

Portanto. para cilindros hexagonais (n = 6), os coeficientes medias de arrasto 

recomendados sao: 
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- Vento sobre a aresta do hexagono 

H/D < 2.5 -4 Ca = 0.98 

HID= x -+ Ca = 1.49 

- Vento sobre a face do hexagono 

HID < :::_s -+ Ca = 0.83 

HID= x -+ Ca = U2 

A forva total do vento sobre o cilindro e proporcional a <irea trontal efetiva A,, 

sobre a qual ele incide, contorme pode-se observar na ligura 31. 

VENTO 

6 ' 
_L '----_/ 

I I I 
:- _p _ __J 

- ---------, 
_c: I 
;::_I 
~I 

<r I 
___ L 

a) vento sobre a aresta 

VENTO 

\ 

.. ~-

~1 
. __. I 

Nl 
"u I 

<:1:: 

\ __ __j_ 

\'Y/ 
\~ 

b) vento sobre a fo.ce 

FIGURA 31 -Area frontal efetiva do cilindro hexagonal. (Fonte V AZ, 1987) 

Assim, observa-se que para silos com HID < 2,5 a pior condi<;:ao para o cillculo e 

o vento incidindo sobre a aresta, enquanto para silos com HID = x, o vento incidindo 

sobre a face do hexagono. 
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5.1.4 Caracteristicas do silo estudado 

0 silo aqui abordado foi construido de chapas de madeira compensada, e do tipo 

verticaL com o corpo em forma prismatica hexagonal reta e fundo tremonhado, conforme 

figuras 32 e 33, onde sao observados a se.;:ao hexagonal do silo e uma vista frontal do 

corpo do silo, respectivamente, incluindo na figura 33, os carregamentos que solicitam a 

estrutura, e a verifica<;:ao quanta ao tombamento do conjunto em fun<;ao dos esforc;os do 

vento, caiculados na situa.;:ao mais critica, ou seja, quando o silo estiver vazio. 

5.1.5 Carregamentos no silo devido ao peso proprio e ao produto ensilado 

5.1.5.1 Carregamentos devido ao peso proprio 

- telha de cimento amianto (7m2 x 0,18 KN/m2
) ... 

- ter.;:as 6 x 12 em (9m x 0,06 KN/m) .. 

- parafusos e arruelas ( 10 % ) ... 

. ... 1,26 K.l'f 

.... 0,54 KN 

..0,18 KN 

- peso total cobertura (G3) ......................................................... 1,98 KN 

0 peso do corpo do silo, para efeito de verifica.;:ao de cargas nos pilares, foi 

distribuido uniformemente pela area lateral. Como pode ser observado na figura 3 2 o silo 

possui 6 pilares de apoio, que transferem os carregamentos ate a funda.;:ao. 
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- chapas de compensado (54m~ x 0,11 KN/m~) ............... .5.94 KN 

- aneis de enrijecimento (88m X 0,06 KN/m~) .... 5,28 KN 

- pilares internos (45m x 0,06 KN/m~) ........................................ 2,70 KN 

- parafusos, porcas e arruelas ( l 0 %) .............. 1,40KN 

-peso total do corpo do silo (Gl) .............................................. l5,32 KN 

Peso proprio da chapa compensada = 0,11 KN!m
2 

- chapa de compensado (0,5m~ x 0, ll KN!m\ ........... 0,6! KN 

- viga de sustentayao (7m x 0,15 KN/m) ....... 0,70 KN 

- elemento de liga<;ao (8,5m x 0,5 KN/m) ...................... 0,43 KN 

-boca de saida (chapa metalica) ........................... 0,14 KN 

- parafusos e arrueias (I 0 %) ..... 0,19 KN 

- peso total da tremonha (G2) •••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••••• 2,07 KN 

-peso dos pilares externos (6 p~;) ............................................... l,56 KN 

5.1.5.2 Carregamento devido ao produto ensilado 

No quadro II, pode-se observar as caracteristicas dos materiais mais comumentes 

armazenados, onde se tern dados suficientes para a determina<;ao das a<;6es necessarias ao 

dimensionamento do silo. 



Para a adoc;:ao das caracteristicas fisicas do produto ensilado, necessanas a 

determinac;:ao da magnitude e distribui<;ao das solicitac;:5es sabre as paredes do silo, dentre 

os cereais, escolheu-se a soja, por apresentar junto com o milho. cerca de 70 % da 

produ<;ao nacional anual de graos, estimada em 50 milh5es de toneladas. 

QUADRO 11 - Caracteristicas dos materiais. (Fonte: V AZ, 1987) 

:Vlaterial Peso Especifico 

KN/m
3 

SoJa 8.0 

Beterraba 7.0 

F orragem Misturada 6.0 

Cascas 8.0 

Batatas 8.0 

Carviio 10.0 

Coque 8.0 

Cinzas 15.0 

P6 de Carviio 8.0 

Esc6ria de Caldeira 12.0 

Cal Hidratada 6.0 

Ferro 22.0 



153 

QUADRO 11- Caracteristicas dos materiais (cont.). (Fonte V/\L 1987) 

Material Peso Especifico 

I KN/m
3 

Trigo 9.0 

Milho 9.0 

Cevada 8.0 

Farina Cereais 7.0 

A9licar 9.5 

Areia 16.0 

Cascalho pi Concreto 18.0 

Calcario 13.0 

Cliguer 18.0 

Cimento 16.0 

Oxido de Aluminio 12.0 

Fosfato de Thomas 220 

Avi'ies devido ao peso do produto ensilado que solicitariio os elementos de 

funda<;:iio: 

- peso especifico da soja ...................................... . .... y = 8,0 KN/m
3 
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- volume total possivel armazenado no silo .. \'1 = 33,5 m' 

- Peso total do produto ensiiado (y x 1'1 ) ..................••... 1'1 = 268,00 KN 

FIGURA 32- Se<;:ao hexagonal do corpo do silo. (Fonte VAZ, 1987) 

0 carregamento total a solicitar os elementos de funda<;:ao, resumem-se em: peso 

proprio do corpo do silo. incluindo cobertura, peso proprio da tremonha. conjunto de 

pilares ou apoios, peso proprio dos elementos de funda<;:ao e, por fim. o peso do produto 

armazenado. Tambem fazem parte destes carregarnentos os pesos provenientes de 

rnaquinarias, quando houver, por1anto: 

- peso total do con junto estudado vazio .. .............. 20,93 KN 

- peso total do produto armazenado .. . ............. 268,00 KN 

-peso total do conjunto cheio- aproximado .•.............•......... 289,00 KN 
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0 tipo de funda91lo a ser utilizado. dependem basicamente. das condi96es locais e 

das caracteristicas da estrutura. 

Para silos venicais. a previsao de funda<;iio por sapatas individuais pode ser 

pengosa, vista os assentamentos diferenciais que podem ocorrer e pelos momentos 

lletores, que ocasionam excentricidade nas sapatas. 

No silo de madeira compensada em estudo, embora estes aspectos de recalques 

diferenciais nao apresentem problemas, desde que pequenos, pois a estrutura tern 

capacidade de absorve-los, a solu<;iio por sapatas individuais tambem nao e a melhor 

soluyiio, em conseqiiencia das dimens6es reduzidas do hexagono. 

Assim, talvez, a melhor solu.;;iio seJa urn bloco circular continuo de concreto 

annado sob o silo, o qual, alem de servir de funda<;iio, pode ser usado como plataforma 

de trabalho. 
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FIGURA 33- Vista frontal do silo. (Fonte V AZ, 1987) 
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Corn o objetivo de possibilitar a verifica<;:ao do conjunto a a<;:ao do vento e 

a capacidade de carga do solo de funda<;:ao, as dirnens5es deste bloco, forarn pre-

fixadas ern 3,5 m de diii.metro por 0,50 m de altura. Dimensoes estas que serao 

verificadas agora. 
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Para cada tipo de material a ser armazenado no silo, sugere-se que seja 

feita essa verificaviio novamente. 

5.1.6 Carga aplicada sobre o solo de funda9iio 

- peso total do silo mais produto armazenado .... . ............. 289,00 KN 

-peso do bloco de fundaviio (Gfund- 0=3,5 me h=0,5 m).. . .. 120,00 KN 

- peso total do conjunto cheio incluindo funda~iio ............... .409,00 KN 

5.1.7 Determina~iio da pressiio aplicada ao solo pela estrutura 

- peso total aplicado sobre o solo de fundaviio ......................... .409, 00 KN 

-area de contato do bloco de fundaviio como solo ....................... 9,62 m
2 

- pressiio aplicada ao solo pela estrutura .......................... .42,50 KN/m
2 

No caso de se optar por uma fundaviio profunda tipo estaca, verifica-se para o 

caso estudado, que o carregamento em cada estaca, presumindo-se uma estaca para cada 

urn dos 6 pilares, seria proximo de 68 KN, uma vez que o peso total do silo e de 409,00 

KN. Nao devendo se esquecer no dimensionamento das estacas o peso proprio das 

mesma e tambem dos blocos de coroamento. Concluindo assim, atraves dos dados de 

capacidade de carga das estacas analisadas, que o ideal seria a utilizaviio de estacas a 

partir de 8 m de profundidade, uma para cada pilar do silo, num total de 6 unidades. 
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5.1.8 Verifica~i\o >ta~i\o do vento 

Neste tipo de constru<;:ao !eve, os esfor<;:os do vento sao perigosos, principalmente 

quando o silo se encontrar vazio. 

Os cuidados forarn ern reia<;:ao ao tornbarnento do conjunto, com consequentes 

esfor.yos nos pilares e liga<;:ao deste com a funda9ao. 

A a<;:ao do vento foi considerada, atraves da for<;:a de arrasto que tica submetido o 

silo, quando atingido por rajadas de vento perpendiculares as suas faces. 

0 quadro 12, mostra esta a9ao com os valores seguindo as recomendac,:6es da 

norma Nl3R-6123/88. 

rORC::A DE ARRI\STO 

----·--.-----.-----r----
Velocidade VelocidaJe 

b~sica caracterfs 
do vento ca do veuto 

Pres.siio 
dlnamlca 

Coeficien 
tc de ar
rasto 

For~a de a1 

r:wto po1 

metro d~ a. 
tura do sil< 

·----·-- ------1-----+-----

I Vo 'vk 'q 

I m/s m/s KN/tn2 

____ t_ -"~'" 0 
- t = 4 0 = ~ s ' s - ~, ' " -~-':'-' 2,51 

---··--

QUADRO 12 - For<;:a de arrasto do vento sobre o silo.(Fonte: V AZ, 1987) 



t- considerando Sl = 1,0: S2 = 0,93: S3 = 0.93 -> Vk = VO S! S2 S3. 

, - q = Vk211600 (KN/m'). 

, - vento incidindo na lace do hexilgono, HID= x. Valor devido a Pris em 1961 (apud BLESSMM'N, !983). 

, - q, = 2,44 Ca q. 

5.1.8.1 Verifica.;iio ao tombamento do conjunto 
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A fon;a de arrasto do vento provoca tombamento do silo, enquanto o peso 

proprio ten de a estabilizar o conjunto como pode ser observado na figura 3 3, e avaliado a 

segmr: 

- momento de tombamento- Mtomb = F, x Lmo 

Mtomb = 22,0 X (4,4+0,8+0,5) = 125,4 KN.m 

- momento estabilizante -

M,,. = 140,93 x 3,5/2 = 246,63 KN.m 

- seguran.;a ao tombamento - Ytomb = M,,. fMtomb 

Ytomb = 1,97 

Verifica-se que com o tipo de funda.;iio proposta, o conjunto apresenta uma carga 

aplicada ao solo, proxima de 50 kN/m2
, o que pode-se considerar aceitavel e, tambem e 

estavel ao tombamento, tendo uma seguran.;a proxima a 2, resistindo a uma for.;a total 

horizontal de 22,0 kN. Encerra-se desta forma os comentarios sobre silos. 
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5.2 Pontes de Madeira para o Meio Rural 

0 exernplo que verernos a seguir foi adaptado do trabalho de LOGSDON (1996) 

e, expressa de rnaneira bastante subjetiva o desejado. A estrutura da ponte proposta para 

este trabalho, lirnita-se a ponte ern vigas sirnplesrnente apoiada corn tabuleiro superior, 

nas quais as vigas principais sao uniforrnernente distribuidas sob o tabuleiro. Apresentarn

se de forma sirnplificada os valores das rea<;:6es de apoio, obtidas atraves da utilizavao de 

tabelas elaboradas corn o auxilio de linhas de influencia, que fornecern diretarnente os 

efeitos rnilxirnos, devido ao carregarnento move!, perrnitindo a constru<;:ao dos 

envoltorios de rnaxirnos (LONGSDON, 1996) 

5.2.1 Para o calculo da funda~ao 

0 carregarnento acidental necessaria ao calculo da funda<;:ao, se cornpoe das 

rea<;:oes verticais das vigas principais sobre as cortinas, devido as cargas rnoveis e das 

cargas horizontais aplicadas its cortinas, devido it for<;:a longitudinal. 

As rea<;:6es verticais das vigas principais internas sobre as cortinas, podern ser 

obtidas corn facilidade aplicando-se os trens-tipo, definidos nas figuras 17, 18, 19 e 20 do 

anexo B, nas linhas de influencia de rea<;:ao de apoio, da viga principal, sobre a cortina. 

Estas linhas de influencia sao apresentadas nas figuras 41 a 46, tarnbern do anexo B. 

Ja para as vigas principais externas o problema apresenta urna nova variitvel, a 

posi<;:ao do guarda-rodas. Sendo inurneras as posi<;:oes que podern ser utilizadas para o 
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guarda-rodas. torna-se praticamente impossivel definir 0 trem-tipo para 0 calculo 

simplificado das vigas externas. Entretamo. sabe-se que o carregamento sobre as vigas 

principais internas, para tabuleiros de mesmo vao, e maior que sobre as vigas externas. 

Assim, pode-se, a fuvor da seguran<;a, superestimar as rea96es das vigas externas com o 

resultado obtido para as vigas internas. 

Os quadros 22 a 24 do anexo B, permitem obter as rea96es verticais, devido as 

cargas moveis, das vi gas principais sobre as cortinas. 

5.2.2 Determina~ao das solicita~iies e esfor~os nas pontes de madeira 

Para calculo das funda96es, e necessario o conhecimento das reayoes verticais e 

horizontais das vigas sobre a cortina. As rea96es verticais sao provenientes da carga 

pennanente e da carga move!, ja as cargas horizontais, sao provenientes da forva 

longitudinal devido a aceleravao e frenagem dos veiculos. 

Como exemplo pratico tomaremos uma ponte rodoviaria de madeira, classe 12, 

sem revestimento. Para pontes de classe 30 ou 45 recomenda-se utilizar revestimento, 

que alem de melhorar as condiv6es de trilfego melhoram a distribuivao das cargas, 

aumentando a largura da sevao resistente do tabuleiro. 

A ponte em questao tera uma faixa de transito, dois passeios laterais, e viio de 

7,00 m (centro a centro de apoios). 
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A madeira utilizada sera o JUTAI-A<;:U. hymenaea courbaril. As pe9as do 

tabuleiro serao de madeira serrada. de sevao retangular (b, x h,), e as vigas principais de 

madeira falquejada, com a se9ao mais adequada a situayao, que segundo PFEIL (1978), e 

a se.;:ao retangular dada por: 

sen do: 

bv=d/2 e 

b. = largura da se.;:ao transversal da viga principal; 

h, = altura da se.;:ao transversal da viga principal; 

d = menor diiimetro da tora de origem. 

As v1gas principais devem ser uniformemente distribuidas sob o tabuleiro. 0 

numero de vigas principais deve ser tal, que a altura das pe.;:as do tabuleiro nao seJa 

exagerada, nem o vao destas pe9as, seja muito pequeno. 

A partir destes dados pode-se preparar urn esbo9o da ponte, como o apresentado 

na figura 34. 

5.2.3 Anteprojeto 

Em anteprojeto pode-se considerar apenas a carga m6vel, visto ser muito superior 

a permanente. Os resultados obtidos sao evidentemente aproximados, portanto, passiveis 

de mudan9as, se necessarios na fase de dimensionamento. 
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FIGURA 34- Esquema da ponte em estudo. (Fonte LOGSDON, 1996) 
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"iao serao apresentadas as verificac;6es necessarias ao calculo do tabuleiro, bern 

como o calculo das vigas principais, pois este trabalho tern como tinalidade apenas 

calcular as solicitac;6es provenientes da ponte que atuem nos elementos de funda9ao. 

V erificado os diversos valores de h~, b e L, pode-se escolher o tabuleiro de 

utilizac;ao mais pratica, concluindo-se que o tabuleiro pode ser formado por pe<;:as de 

altura h, = 0,15 m, apoiadas em vigas principais dispostas a no maximo 1,75 m, uma das 

outras. 

Para se prevenir do desgaste, nas pontes rodoviarias de madeira sem 

revestimento, deve-se adotar pranch6es 2 em mais espessos que o exigido no calculo. 

Assim, o tabuleiro deve ser formado por pec;as de 17 em de altura, ou seja, por exemplo, 

de sec;ao 20 em x 17 em. 

Considerando a geometria de ponte, esquematizada na figura 35, pode-se adotar o 

espac;amento das vigas principais, ou seja, o vao das pec;as do tabuleiro, em L, = 1,75 m, 

acarretando urn total de quatro vigas principais. 

Para a sec;ao da viga principal, realizou-se as verificac;6es necessarias em func;ao 

do menor diametro da tora de origem (d) para vi gas principais de madeira falquejada, 

pode-se resolver entao o problema, em func;ao dessa incognita, definindo a sec;ao da viga 

principal, cuja as dimens6es sao, largura bv= 0,27 me altura hv= 0,468 m. 

A partir dos resultados do anteprojeto, onde obteve-se as dimens6es das pec;as 

que comp6em a estrutura da ponte, com excec;ao do guarda-corpo e do guarda-rodas, 

cujas dimens6es praticamente nao variam de uma ponte para outra, e sao usualmente 
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adotadas. como pode ser observado na figura 3 5, pode-se determinar os carregamemos 

proveniemes do peso proprio da estrutura, como veremos demonstrado a seguir. 

5.2.4 Peso proprio total da ponte estudada 

A partir da figura 35, pode-se avaliar a carga permanente, uniformemente 

distribuida sobre a area da ponte em plama, como se apresema a partir do quadro 13, 

para as peyas que compoem a ponte, com exceyao das vigas principais. 

sendo: 

sendo: 

g = P,! .Ap = 83,7678 I 5,52 . 7,00 = 2,17 KN/m2 

g = carga permanente uniformemente distribuida, sobre a area da ponte em planta; 

P, = peso total, sobre o tabuleiro; 

A,= area da ponte, em planta. 

Ja o carregamento permanente sobre a viga principal, pode ser obtido por: 

gv = g . L, + Av. Y 35 

gv = carga permanente, uniformemente distribuida ao longo do vao, sobre a viga 

principal; 
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g = carga permanente. sobre o tabuleiro. uniformemente distribuida sobre a area 

da ponte ern planta: 

L, = vao das pe~;as do tabuleiro: 

A, = area da se<;iio transversal da viga principal: 

y, 5 = peso especilico aparente, da madeira considerada verde ( teor de umidade 

- ' - .. _____ :..::_• -·~~ .. ·-·· 

I_ Pes:as do 3uarda-ro~as 
.. 

I '0"00"0 7 "0 I 0 ''"0 I I~- 6''21 
I Pe<;as do guarda-corpo. 

- '- . ... -_:...:_:...::::__j_ . ..; c ·-· l ' \J. .::..:.....::.._:---

0 pilaretes. 16 0,06.0,16.1,838 0,2823 10,07 2,842;' 

0 commiio . 6.0,03 0,12.7,00 0,1512 10,07 1,522~-

SUBTOTAL 76,1525 

ElementoS~f!_as:ao e eventuais. I !0%, do Subtotal. 7.6153 

' 
-. LI_:CTA.L _______ __j_ --· 

QUADRO 13- C<\lculo do peso total, sobre o tabuleiro. (Fonte LOGSDON, 1996) 
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Durante a avalia<;ao da carga permanente sobre o tabuleiro. obteve-se 

g = 2, 17 KN/m
2 

Da tabela apresentada no quadro 13 do anexo, para o JUT AI-A<;:U. Hymenaea 

courbaril, obtem-se: 

v, = 10 07 KN/m
3 

'~- ~ 

Conhecidas as dimensoes da se<;ao transversal da viga principal, figura 38, obtem-se: 

Av= bv. hv = 0,27. 0,468 = 0,13 m' 

g,=g.L,c-A,.y35 =2_17.1,75+0,13 .10,07=5.11KN/m. 

5.2.5 Dados para o c:ilculo das funda4;oes 

Para calculo das funda<;oes, e necessaria o conhecimento das rea.;:oes venicais e 

horizontais das vigas principais sobre a cortina. As rea<;oes venicais sao provenientes da 

carga permanente e da carga move!, jil as rea<;oes horizontais sao provenientes da for<;a 

longitudinal devido a acelera<;ao e frenagem dos veiculos. 

a) Carregamento vertical sobre a cortina 
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Os valores minimos do carregamento vertical sobre a cortina, sao provocados 

pela carga permanente. As rea9iies verticais de cada v1ga principaL sobre a cortina, 

devido as cargas permanentes sao obtidas por: 

sendo: 

Rgvi =(g. L,. Lv) I 2 + (Av. Y3s Lv) I 2 

Rgv,=(g. L, Lv)l 4 +(A. Y3s Lv)l 2 

Rgvi = rea9ao da viga principal intema, devido ao carregamento permanente, sobre 

a cortina: 

g = carga permanente, sobre o tabuleiro, uniformemente distribuida sobre a area 

da ponte em planta; 

35%); 

L, = vao das peyas do tabuleiro; 

Lv = vao da viga principal; 

A = area da se<;:ao transversal da viga principal; 

YJs = peso especifico aparente, da madeira considerada verde (teor de umidade 

Rgv, = reayao da viga principal externa, devido ao carregamento permanente, 

sobre a cortina. 

Para a ponte em questao, obtem-se: 

Rgv,= (2,17. 1,75 . 7,00) I 2 + (0,13 . 10,07. 7,00) I 2 = 17,87 KN 

Rgvc = (2,17. 1,75. 7,00) I 4 + (0,13. 10,07. 7,00) I 2 = 11,23 KN 
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:\ figura 36. apresenta os valores minimos para o carregamento vertical sobre a 

cortina. 
17,37 KN t7~37 K.N 

~ t 
L . .___I ·-

a) '/ista ii,_mtal 
v/( __ _ 

ll "0 l -- l .,,. l 75 0 50 ~ ,t':.; , ~~ 1- ' ,_ __ , ______ --+-------~----~~ 

6,15 O,SIJ 
·-------"''------- -----;-.----< 

7,35 Hl 

17,37 KN 17,87 KN 
•· • ro.so m b) 1iista em planta 

FIGURA 36- Valores minimos do carregamento vertical sobre a cortina. 

(Fonte LOGSDON, 1996) 

Os valores mitximos, por sua vez. sao obtidos da superposi<;ao das rea<;:5es 

verticais devido ao carregamento permanente, com a maxima rea<;:ao vertical devido ao 

carregamento move!. A maxima rea<;:ao venical, devido its cargas m6veis podem ser 

obtidas diretamentc nas tabelas apresentadas nos quadros 22. 23 e 24 do anexo B. 

No caso deste exemplo, ponte classe 12 de vaos L, = 1,75 me L. = 7,00 m, do 

quadro 22, obtem-se 

R,
1
,=60,01 KN 

e consequentemente: 
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sendo R", =mix. rea<;:ao de apoio da viga principaL devido ao carreg. moveL 

R,; =maxima rea<;ao de apoio. que ocorre. na viga principal interna; 

R~,; = rea<;ao da vioa 
"' 

principal interna, de\·ido ao carregamento 

pennanente. sobre a cortina; 

R,, = maxima rea<;ao de apoio. que oeorre. na viga principal externa; 

R,,, = rea<;ao da viga principal externa. devido ao carregamento 

perrnanente sobre a cortina. 

Os valores maximos. para o carregamento vertical sobre a cortina, sao 

apresentados na tlgura 3 7 

71.14 Kl'l 77 ,!38 KN 77,88 KN 71,24 KN 

t ! l t 

_j___j-·-----,./''-----=-n 
C,8D 

•·-
7,85 !tl 

·----------·----- ----.---· 

0,50 

0,80 
... ___....,_...---4 

a) Vista frtntal 

T 
10,80 m b) Vista em pla.:ta 

FIGURA 37- Valores mitximos do carregamento vertical sobre a cortina. 

(Fonte LOGSDON, 1996) 
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bl Carregamento horizontal sabre a cortina 

0 carregamento horizontal aplicado sabre a cortina. que tern a fun~ao de apoio 

fixo para as vi gas principais, e avaiiado utilizando o maior dos seguintes val ores: 

* Frenagem: 5% do carregamento total do tabuleiro com a carga movel 

uniformemente distribuida; 

* Acelera.;;ao 30% do peso do caminhao-tipo, para cada via de trafego. 

Para a ponte, classe 12, em questao, tem-se 

- numero de vias de tnifego ( ver figura 3 5) ... . ... 1 

-largura da ponte (ver figura 35) .. . .. 5,52 m 

- largura da pista de rolamento (ver figura 35) .. . .... 3,50 m 

- largura total dos passeios (ver figura 35) . . ...................... 2,02 m 

- comprimento da ponte (ver figura 35)... . ....... 7,00 m 

-area, em planta, da pista de rolamento (3,50 m x 7.00 m) .......... 24,50 m
2 

-area, em planta, dos passeios (2,02 m x 7,00 m).... .. ... 14,14 m
2 

- carga uniformemente distribuida na pista de rolamento ... p = 4,00 kN/m
2 

- peso total do veiculo . ..... 120 kN 

Que resultant na seguinte for.;;a longitudinal: 
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* Frenagem: 5% da carga p sobre a pista de rolamento e da carga p' sobre os 

passeios, ou seJa: 

0,05. (24,50. 4 + 14,14. 3) = 7,02 KN 

* Acelerac;ao: 30% do peso total do veiculo, para cada via de tnifego, ou seja: 

0,30. 120. l = 36 KN 

* Portanto, for<;:a longitudinal: o maior valor entre os dois calculados = 36 KN. 

Finalmente, para se obter o carregamento horizontal sobre a cortina, basta 

distribuir a for<;:a longitudinal obtida entre as v1gas pnncipais. Vale lembrar que para 

pontes como as estudadas neste trabalho, cujas vigas principais sao uniforrnemente 

distribuidas sob o tabuleiro, as VIgas extemas recebem metade do carregamento 

horizontal das vigas intemas. Como a for<;a longitudinal pode atuar nos dois sentidos de 

tnifego, o carregamento horizontal sobre a cortina tambem pode ocorrer nos dois 

sentidos, como se apresenta na figura 3 8. 



6 KN L2 l{N 12 KN 6 KN 
+ ± t + 

I I --y'l 

0,3!) 1,75 1,75 1,75 0,.50 

,O.liD 6,25 0,80 
~ 

7,35 rn ,__ ~ 

6 Kl'1 12 !{]'; 12 KN 6 KN 

J ____ _j ___ ! ------l / 
/--- - -~-..% 

V 
'-!' 

i"-'" 
/ D.W ~ 

6 KN U KN l2 KN 6 KN 

r r r t 
/;--------------

(/ 

a) Vista frontal 

fo,so m 
l. 

b) Vistas ern p!Qnta 

FIGURA 38- Valores maximos do carregamento horizontal sobre cortina_ 

(Fonte LOGSDON, 1996) 

!74 
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5.3 Galpiies 

0 exemplo apresentado foi adapt ado de SALES et ali ( 1994) Os galpoes 

encontrados nas propriedades rurais sao de certa forma urn tanto quanta parecidos, 

principalmente se analisados de forma tecnica para determina<;ao dos esfon;os solicitantes 

em suas estruturas. Geralmente o que diferencia estes galpoes e a sua utiliza<;iio, tendo 

suas caracteristicas construtivas na maioria das vezes semelhantes. 

Para o estudo dos esfor<;os em galpoes, analisaremos como exemplo a seguinte 

edifica<;iio 

Galpiio retangular de area igual a 800m
2 

(20,00 x 40,00 m) e altura total de I 0 m, 

com alto fator de ocupa<;iio. Desta forma analisaremos a edifica<;iio a favor da seguran<;a. 

0 galpao pode ser melhor observado na figura 39, onde pode-se observar tambem as 

dire<;5es do vento 

Quanta ao peso proprio, serao utilizados materiais diversos tanto para a cobertura 

como para os fechamentos laterais ( alvenaria). 

5.3.1 Determina~ao dos esfor~os proveniente do efeito dos ventos 

1) V elocidade caracteristica Vk: 

Vk = VO S I S2 S3 



CORTE 

~" ov,o" 

DY ,90• 

• 

PLANTA 

0 

§ 
0 

---1<-, 

PORTAO 16m2 

FIGURA 39- Caracteristica do galpao. (Fonte SALES et ali, 1994) 

a) velocidade bi1sica localidade de Rio Claro 

VO = 40 m/s 

b) tat or topognilico S I • topogratia co mum 

Sl = 1.0 

c) rugosidade do terreno S2 

categoria: zona rural 

classe B 

altura da edifica<;ao• l 0 m 

S2 = 0,83 

d) fator estatistico S3 



SJ = LO 

e) velocidade caracreristica 

Vk = 40. 1.0 0.83 LO = 33.:? m/s 

:?) Pressao de obstruc;ao q 

q = 0,613 Vk2 
Cl = 0 68 kN/m2 

' ' 

3) coeticiente de pressao externa C e 

3.1) Vento a 90" 

h/b = 8/:?0 = OA alb = 40/:?0 = 2. 0 

DV 

~ 

+0,7 

-1,2 \ ,-0,4 

-0,5 ---
~· 

~=~...,_.-:~=--<- "/ 

-1,20 

0 
-0,4 

0 

I / f---1 ~,_____.;- o. 5 

t-0,9 

0,5 __ .._ 

Menor entre 

Zh' 16,0m 

6 
Z = 10,0 m 

177 



0 " . ' ~rr--·-_- --0-0.5_-·_ .. ____ -_-·-_,r ~ 

-0,2 t 

-0,8 -0,6 -0,2 

0 0 0 
+0,7 -0,3 _..,. -

0 0 0 
-0,8 -0,6 -0,2 

I l-o.si J-o,41 t _ 0 ,2 

l 10,0 I 1o,o J zoo l 
"I~? 't ,-

10 
[ ''- Moror r b/3' 6,6 1, 

enlre \. 0 ; 4 ~ 10 l/ 2 

3 2) Vento a oo 

-0,8 \ / -o,e 

-c•0-00 ...;fi;.'---- I -
Sepiio 1-1 

Seciio 2-2 

- Observa-se que os valores dos coeficientes de Pressao Externa (Ce) destinam-se 

ao dimensionamento das tesouras, das paredes e dos pi lares. 

- No ealculo dos coeticientes externos deve-se proeurar os valores maximos de 

sobrepressao e suc<;ao. 

- Para a cletennina<;ao clas for<;as atuantes multiplica-se os va!ores de Ce pela area 

de atua<;ao do mesmo 
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Cargas atuantes no Galpao que solicitam as Funda~oes 

Planta Baixa do galpao Vista frontal do galpao 

-,-2m 

20m r 
~..... ____ ...~ls m 

40m 20m 

Calculo dos esfor~os verticais em fun~ao do vento: 

Parede lateral mais solicitada 40 m - Cp = - 0,8 

Area lateral da parede = 40 m x 8 m =320m2 

F = Cp q A F = 0,8.0,68.320 = 174 KN 

Portanto: 

F on;a Horizontal = l 7 4 KN I 40 m ( comprimento da parede) 

Fon;a Horizontal= 4,35 KN/m 

Optando-se por fundac;oes tanto do tipo rasa como profunda, quando 

dimensionada it compressao, a mesma sera suficientemente rigida para combater este 

esforc;o. 
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Cilculo dos esfor~os verticais em fun~iio do vento e do material de constru~iio 

Temos: 

Carga na funda<;:iio = Peso telhado + peso alvenaria + vento 

Carga em fun<;:iio da cobertura ............. - Cobertura de madeira= 0,7 KN/m
2 

Peso total da cobertura:. . ...... - 0,7 KN/m2 x 800 m
2 

= 560 KN 

Carga em func,:ao da alvenaria.. . ..... - Tijolo comum de barro = 4,2 Kl"!/m
2 

Peso total da alvenaria.. . ............. - 4,2 KN/m2 x 8 m = 33,6 KN/m 

Carga em fun<;:iio do vento. . ... - F = Cp.q.A 

Peso total efeito do vento.. - F = 0, 7.0,68.400 = 190,40 KN 

Portanto temos como carga distribuida na funda<;:iio 

560 KN/80 m + 33,6 Kl"!/m + 190,4 KN/40 m = 45 KN/m 

Sugestao de funda<;:ao seria sapata corrida com largura de base nao inferior a 40 em sobre 

solo escavado em forma de vala com I, 0 m de profundidade e largura igual a duas vezes 

a base da sapata , ou ainda viga baldrame com estacas a cada 3, 0 m, com profundidade de 

no minimo 6 m cada. 
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Capitulo 6 

Antilise dos Dados 
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6 ANALISE DOS DADOS 

Os resultados e a experiencia adquirida com a realiza~ao deste trabalho permitem 

que se fac;:am as seguintes considerac;:oes 

Na elabora<;ao de projetos de funda<;6es. torna-se imprescindivel que os arranjos 

estruturais das edificac;:oes sejam bern elaborados. revelando de forma correta todos os 

esfor<;os provenientes da estrutura, sejam eles em func;:ao do peso proprio, cargas 

acidentais ou ainda do efeito dos ventos. Valores de cargas determinados de maneira 

erronea, tern como consequencia imediata o dimensionamento inadequado dos elementos 

de funda<;ao, sejam por sub-dimensionamento, ocasionando recalques consideraveis ou a 

propria ruina da edifica<;ao, ou ainda, por funda<;6es super-dimensionadas gerando gastos 

desnecessarios. 

Em rela<;ao ao solo estudado fica evidenciado suas caracteristicas colapsiveis. 

F oram analisados do is tipos de solos, urn denominado geologicamente de Sedimento 

Cenoz6ico e outro, de Solo Residual do Grupo Bauru, ambos tern como particularidade 
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apresentarem o colapso de sua estrutura quando atingida uma carga limite ou critica. 

denominada de carga de colapso. a urn teor de umidade tambem limite ou critico. 

A determina<;iio da carga de colapso, para urn dado tipo e geometria de fundac;ao, 

instalada num determinado perfil de subsolo, e de grande importiincia para 0 projeto de 

fundac;:oes, pois em solos colapsiveis a carga de colapso e a condicionante do projeto, 

comparada com a carga ultima, inerente a condic;:iio de umidade natural do sub solo. 

A carga de colapso pode ser interpretada como a carga ultima (na umidade 

natural), reduzida pela influencia da inundac;:iio do solo. Quanta mais significativa for essa 

reduc;:iio, mais susceptive! ao colapso sera a fundac;iio. 

A quantificac;:ao da carga de colapso e obtida com a realizac;ao de provas de carga 

no elemento de fundac;:ao, introduzindo-se a inunda<;ao do solo antes ou durante os 

ensatos. 

Para a determinac;ao da carga de trabalho, inicialmente, sem alterar as condic;oes 

de umidade do subsolo, realiza-se uma prova de carga para determina<;iio da carga ultima, 

a qual reduzida por urn fator de seguranc;a, geralmente igual a dois, indica a carga de 

trabalho, sem levar em conta a colapsibilidade. Em seguida, realiza-se urn segundo ensaio 

em que o carregamento e interrompido na carga de trabalho para, ap6s a estabilizac;ao 



dos recaiques. iniciar-se o processo de inunda~ao do subsolo. Entao. com a inundac;:ao em 

andamento e mantida a carga de trabalho. passe-sea aguardar a ocorrencia do colapso. 

'ieste trabalho, as funda-;6es foram subdivididas em dois grupos: as funda-;6es 

supert!ciais e as funda<;6es profundas. 

As fundac;:oes supert!ciais sao as mais afetadas pelo problema da colapsibilidade. 

p01s. por se tratar de funda~ao eminentemente rasa. estani apoiada inevitavelmente na 

camada colapsivel mais superficial. Por isso, mesmo que a camada superficial seja pouco 

espessa. a reduc;:ao da capacidade de carga por intluencia da inunda<;iio e tao significativa 

que inviabiliza o emprego de funda-;6es superficiais com ado~ao de taxa de trabalho de 

projeto a partir da carga de colapso, minorada por urn fator de seguran<ya, por causa do 

valor resultante da taxa ser muito baixo. 

L"ma alternativa, no caso de funda<;6es superficiais apoiadas em solos colapsiveis, 

e o tratamento previo do solo de funda.;ao. 0 mais simples e pratico dos tratamentos 

consiste na remoc;:ao da camada de apoio da funda<yao e sua reposi.;ao em sub-camadas 

compactadas, mesmo com baixas energias de compacta.;ao. 

Ha evidencias, em modelos e em prot6tipos, que este procedimento e eficaz na 

redu.;ao dos efeitos danosos da colapsibilidade. Parece sugestivo complementar este 
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procedimento com o umedecimento e apiloamento do fundo da cava onde sera apoiada o 

elemento de funda<;:ao. ames da recolocac,:ao do solo compactado. 

Exemplo disto observou-se em ensaios realizados em solo superficial colapsivel da 

cidade de Ilha Solteira. em sapatas corridas, onde a tensao admissivel media foi de 53 

kN/m
2 

para o solo em seu estado naturaL 0 mesmo ensaio realizado em sapatas apoiadas 

em solos compactados apresentou uma melhoria de 11 0 %, melhorando inclusive os 

efeitos contra a colapsibilidade do solo, dando a ele caracteristicas impermeaveis, o que 

nao ocorreu quando da inundac,:ao do solo sem a referida compactac;:ao, ocasionando uma 

reduc,:ao de cerca de 50 % em sua tensao admissiveL 

Conclui-se que por ser urn solo comum a todo o interior do Estado de Sao Paulo, 

pode-se tomar como panlmetros para futuros dimensionamentos de funda<;:oes 

superficiais, uma tensao admissivel media de 50 kN/m2
, para solos em seu estado natural, 

e ll 0 kN/m
2

, para solos melhorados atraves de compacta<;:ao simples. Nao se esquecendo 

que para solos sem compactac,:ao deve-se considerar no dimensionamento a reduc,:ao de 

sua tensao admissivel prevendo urn possivel e quase certo aumento da umidade ou 

satura<;:ao deste solo. 

As funda<;:oes profundas, caracterizadas neste trabalho como estacas, tern em seu 

metodo executivo, consideravel inflw§ncia no comportamento perante a colapsibilidade. 
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As estacas tipo broca sao as mais afetadas pela colapsibilidade do solo. 

apresentando geralmeme uma redw;:ao de mais de 50 ~.'i, na capacidade de carga. lsso 

ocorre nao s6 pelo processo executivo, mas tambem porque as brocas sao usualmente 

estacas curtas o que as to rna quase sempre estacas t1utuantes na camada colapsiveL 

As estacas escavadas de maior profundidade e maiores diiimetro sao geralmente 

executadas mecanicamente. e tambem apresentam redw;:ao em sua capacidade de carga 

em funt;:iio da colapsibilidade do solo. mas obviamente o percentual de redw;:ao varia 

diretamente com o maior ou menor embutimento da estaca no extrato nao colapsiveL 

Para valores de capacidade de carga de estacas tipo broca, analisou-se neste 

trabalho, estacas com comprimento de ate 6, 7 m e diiimetros entre 0,20 e 0,30 m, os 

resultados foram os seguintes: 

0 atrito lateral medio para a carga de ruptura foi de 28,7 kPa e a pressao media 

na ponta foi de 543 kPa, para o solo em sua umidade naturaL Ensaios realizados com a 

inunda.yao previa do solo indicaram uma redu.yao de 50 % na carga de ruptura. Este fato 

deve ser considerado em projetos, principalmente nos casos em que houver possibilidade 

de satura.yao ou aumento da umidade do solo, devido a vazamentos, exposi.y6es continua 

das funda.y6es a aguas pluviais, etc. 

Para as estacas escavadas com comprimentos ate 12 m e diiimetros entre 0,25 e 

0,50 m, a formula empirica de DECOURT & QUARESMA (1978) mostrou boa 
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capacidade de previsao da carga de ruptura. Esta formula nao considera a caracteristica 

colapsivei do solo. devendo a coiapsividade ser considerada nos projetos. Resultados 

experimentais indicam que a inunda<;:ao do solo pode tambem chegar a provocar uma 

redu<;:iio de cerca de 50 % da carga de ruptura. isto dependendo e claro da profundidade 

e condi<;:oes do sub solo abaixo de 6 m de profundidade. 

'Ja determinac;iio da capacidade de carga de estacas tipo Strauss executadas em 

solos colapsiveis. observou-se que as formulas empiricas de DECOURT & QUARESMA 

( 1978) e tambem de AOKI & VELLOSO(l975), apresentaram valores de carga de 

ruptura proximos daqueles determinados atraves dos dados das provas de carga. E 

importante observar que nem sempre foi possivel ter uma boa precisao na determina<;:ao 

da carga de ruptura, pois, os ensaios nem sempre eram levados a valores significativos de 

recalque, provavelmente por uma questao de rea<;:iio durante a realiza9iio dos ensaios. 

Ensaios de tra<;:ao realizados em estacas escavadas implantadas em solos 

colapsiveis, demonstram que as funda<;:6es tracionadas tambem sao afetadas pela 

colapsibilidade. A diminuic;:iio da resistencia por atrito lateral ao Iongo da parte do fuste 

situada na camada colapsivel, quando da inundac;:ao, traduz-se em reduc;:iio da capacidade 

de carga a trac;:iio e em deslocamentos bruscos, como os recalques de colapso das 

funda96es submetidas a esfon;os de compressiio. 
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lnumeros problemas registrados em obras de pequeno porte (residencias. 

barracoes. caixas d'agua. etc) e de medio e grande porte (Edificios, fabricas. pontes, 

silos, etc) executadas nestes solos foram devido a problemas de vazamento de agua em 

tubula<;:oes e reservat6rios e acumulo de aguas pluviais junto as funda<;:oes das 

edifica<;:oes. Portanto aten<;iio especial deve ser dada aos projetos, considerando-se: 

tubula<;:6es de facil acesso. permitindo a inspe<;ao e verifica<;:iio imediata de qualquer 

vazamento; escoamento de aguas pluviais em locais nao pr6ximos aos elementos de 

funda<;:ao e inspe<;oes peri6dicas em reservat6rios, esses cuidados poderao colaborar em 

muito na preven91io de problemas em funda<;:oes advindos das caracteristicas colapsiveis 

destes solos. 
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Capitulo 7 

ConclusOes 
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7 CONCLUSOES 

Do levantamemo de dados feito. visitas tecnicas a propriedades rurais e calculos 

efetuados. conclui-se que as cargas atuantes em constru.;;oes rurais de medio porte 

estudadas. juntamente com a caracteriza.;;ao do subsolo e sua particularidade de 

apresentar na maioria das vezes nivel d"itgua (N.A) profunda, permitem a utiliza.;;ao de 

tipos de funda.;;oes comumentes disponiveis no interior do Estado de Sao Paulo, ou seja, 

estacas escavadas a trado. estacas apiloadas e estacas do tipo strauss. 

Os ensmos realizados e os dados levantados. indicam que o efeito da 

colapsividade do solo e marcante para funda.;;oes embutidas na camada colapsiveL Este 

fll!or produz redu.;;oes de ate 50 % na capacidade de carga a ruptura destas funda.;;oes. 

No caso de haver possibilidade de inunda.;;ao do subsolo (vazamentos de 

tubula.;;oes de agua pluviais, itgua servida, reservat6rios, etc), tal fato deve ser levado em 

considera<;:iio no dimensionamento de funda.;;oes 
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Devido a alta colapsividade do solo supert!cial e sua baixa capacidade de carga. 

nao recomenda-se a utilizaqao de fundac;;oes rasas estando o solo em seu estado natural. 

Experiencias bern sucedidas mostram na utilizac;;ao de fundac;oes diretas, que a 

compactac;ao previa do solo superficial diminui consideravelmente sua colapsividade e 

aumenta significativamente sua resistencia. 

Para estacas escavadas e apiloadas de ate 6 m de profundidade, submetidas a 

esforc;;os de compressao, os dados levantados indicam que trabalham basicamente por 

atrito lateraL Estacas escavadas apresentaram resistencia lateral media de 28 kPa. As 

estacas apiloadas apresentaram valores urn pouco mais altos de resistencia. proximos de 

30 kPa, isto, devido ao fato de seu processo executivo compactar o solo ao redor do 

fuste da estaca 

Para estacas escavadas com ate I 0 m de profundidade, submetidas a esforc;;os de 

compressao a formula de DECOURT & QUARESMA (1978) apresentaram boa 

capacidade de previsao de carga. 

0 mesmo ocorreu para estacas do tipo strauss, porem com resultados mais 

dispersivos, necessitando a realizac;;ao de novas pesquisas. 

Os valores de atrito lateral media obtidos para estacas tracionadas foram 

proximos dos obtidos para estacas comprimidas, indicando que a formula de DECOlJRT 
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& QCARESMA ( 1978), apresenta boa previsao de capacidade de carga. desprezando-se 

e claro a parcela correspondente a ponta. solicitada somente para esfor<;:os de 

compressao. 

Os valores de 11h obtidos nas provas de carga horizontals apresentaram grande 

dispersao, indicando tambem a necessidade de novas pesquisas. 0 ato de compactar o 

solo superficial ao redor da estaca mostrou trazer grande beneficia, devendo ser uma 

atitude a se adotar 
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ENSAIOS DE CAMPO REALIZADOS 

Provas de Carga em Estaca Apiloada 

Visando-se obter dados de comportamento it trac;:ao e tambem de carregamento 

horizontal de estacas, que no inicio desta pesquisa nao estavam disponiveis para o meio 

tecnico, foram realizadas quatro provas de carga em estaca apiloada de 10 m de 

profundidade embutida no solo e diametro de 0,25 m, sendo dois ensaios realizados com 

o solo em seu estado natural e dois ensaios realizados com a previa inundac;:ao do terreno, 

procurando desta forma verificar os valores para tais carregamentos. 

Os ensaios foram realizados no Campo Experimental de Fundac;:oes da UNESP, 

na cidade de Bauru, em solo arenoso caracteristico do interior do Estado de Sao Paulo. 

As provas de carga realizadas, foram do tipo ritpido, com intervalos de 

carregamento de 15 minutos. Apresentam-se nas fotos Al e A2, o esquema montado 

para a prova de carga a trac;:iio e nas fotos A3 e A4 o esquema montado para a prova de 

carga com carregamento horizontal. 

As curvas carga x deslocamento obtidas sao apresentadas nas figuras A 1 e A2, 

para carregamento a trac;:iio e carregamento horizontal respectivamente. A curva do 

coeficiente de rear;iio horizontal do solo ( rth) x deslocamento e apresentada na figura 

A3. 
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FOTO AI - Prova de carga a Tra((ao 

FOTO A2 - Prova de carga a Tra((ao 
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FOTO A3 - Prova de carga com Carregamento HorizontaL 

FOTO A4 - Prova de carga com Carregamento Horizontal. 
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Para a estaca ensaiada a tra<;iio, admitindo-se que para 12 mm de deslocamento 

todo o atrito lateral ja tenha sido mobilizado. obteve-se urn valor de atrito lateral medio 

de 36 kPa. 

Esta mesma estaca. posteriormente foi ensaiada tendo o solo sido previamente 

inundado, procurando-se entiio verificar o efeito da colapsividade do solo. Nesta situa<;iio 

o atrito lateral medio obtido foi de 19 kPa, indicando uma perda de cerca de 50 % na 

resisHlncia. A inunda<;iio do terreno foi realizada atraves da abertura de uma cava ao 

red or da cabe<;a da estaca, com a utiliza<;iio de quatro drenos de 1 00 mm de diametro e 

profundidade de 2 m, nos quatro vertices da cava, os drenos foram preenchidos com 

brita. 

lnundou-se o solo por urn periodo de 72 horas, sendo o consumo medio de agua 

de 0,5 m
3
/h, medido atraves de hidrometro instalado na saida da canaliza<;iio de agua. 

Para a estaca submetida a carregamento horizontal, determinou-se o coeficiente 

de rea<;iio horizontal do solo (llh), atraves dos valores de rth x y 0, obtidos na prova de 

carga horizontaL Estes val ores sao apresentados na figura A3. 

Observa-se que nh diminui a medida que y0 aumenta, tendendo a urn valor 

assint6tico, conforme ja constataram ALIZADEH & DAVIS SON (1970), CINTRA 

(1981) e MIGUEL (1996). Estes autores definem urn intervalo de yo para determina<;iio 
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de 11h. sendo estes intervalos de 6.35 a 12.7 mrn. 4.0 a 8.0 rnrn e 6.0 a 12.0 rnrn 

respectivamente. 

Para o caso da estaca ern analise definiu-se 11h para o intervalo de 6 a 12 mrn, 

obtendo-se 403 kN/rn' para o valor do coeficiente de reac;ao horizontal do solo. 

Posteriorrnente, outra prova de carga foi realizada, entretanto. houve previarnente 

a inundac;ao do solo, procurando tarnbern verificar o efeito da colapsividade do solo. 

Nesta situac;ao houve uma reduc;ao de cerca de 50 % no valor de 11h, confirrnando 

valores ja estabelecidos por outras provas. 
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~ """'mOdulo de elasticidnde da madeira. cnnsider<tda verde (!cor d1::- umidnde lJ J_S%), 

E~ =mOdulo de ebsticidade da madeir<l pora o carreg;n-ncnto pcrm<InC'ntc. i<.l con~iderando a dcfnrmayiio !c11ta. 

Eq =::mOdulo de elasticidade da madeira para o carregamcntn ;lCident:lL 

fn.Adm = tensao admissivcl a compressao normal ils flhras. 

f::.Adm = tensjo admissiveJ a COtnpfCSS<iO para\c]a Js fibras; 

G.Adm ~ ten!'iio admissive! a trnGJo paralela :ls fihrlls; 

fm . .-\dnt .:::::- tensfio admissivel a flexao cst3ticn; 

f~ .. \dm ~ tensao admissivel ao cisaJhamenlo. paralelo as fibras. na Ilcxao. 

f.t,\dm ~ tensao admissivel ao cisalhamenlo. paralelo as Iibras. nas liga1·0cs: 

y, ~peso especifico da madeira. se<:a ao ar (I cor de n!llid;Hic II,. I 5"<•). 

y,, ~peso esoecifico da madeira. verde (leor de nmidacle U 15%) 

' 
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Sob 0s rodas traseiras do Yeiculo 

40 J<::;; 40 KN 

4 .b l'CI'Urn 4 .b :r-:=r-vm 

Sob as ro(las djanteiras do ·veiculo 

20 JGi 20 KN 

4. b Ki'i /m 
o::::c + 

i 4. tJ l<J'Vm 
t ' 

A [rente e ah·c1s do Yeiculo 
4. b r::I'Vrn 

L±__:r:.;. •• ..-.-. ..... ;j' I 

o.sp 2 .oo o.so 
3 100 m 

a) Carregmnento acidcntcl ern mna £.'"1L-x:a unitiuia de ponte dasse 12 

CLASSJ<.: 3() 

Sob as rodas do Yeiculo 

50 JGi 50 KN 

5.b Ki'i!!n , l' 5.b Ki'ilm 
rr::±:::::: 1' G:I:J 

A frente e atrils do veiculo 

5.b KN/rn 

[J ,50 2,00 050 

3.00 rn 

b) Carregamento acid ental em wna fab:u unitaria de ponte classe 30 

CLASSE 45 
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0 
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Is 
0 
Cl 

'0 

Sob as ro<las do Yelculo 

75 KN 

5.b KNirn ( 
=+ 

75 KN 

l~Nim 

A fi·ente e atras do veiculo 

5.lJ KN/rn 
f'ff±flftffl 

o.~o, z.oo opo 
3.00 m 

c) Carregamento acidental em uma fuixa unitaria de ponte classe 45 

fFIG. 17- CARREGM1ENTO ACIDENTAL EM liMA FAlX A IrNTTtiRIA nr= PnNTI= 



Sob as rodus trasei.ras do ve1culo 

40 y:::;~ •1U J<::f'\ 

4.b E:rvm ·LlJ I<::iVn1 

Sob as roda.s dianteiras do veiculo 

20 r:r< :zo KN 
' 

4.h KNin1 i 4.b l"-:Nhn 
..- + .._- ..__ T i- ~ _...-

A fre-nte e alTri5 do ..-eiculo 
4.1r Kfhn 

\ • ± ~- ~ + .. - .. ~ .. -

0 50 2100 0 ,50 

~3,00 m 

UNIDADES UTlLlZli_DAS 

Lt etn 1n 

Cargus concentn1das ern KN 

Cargas clisbifnlicias em 1<::N/n1 

a) Ca.r-r-egrunenlos acidentais ern urna fah.a Uitiblria de pontes classe 12 

4.Lt 

[]]JJ 

4D l(T~ 20 KN 

~ i 
i 

1,50 3,00 1,50 

6,00 m 

h) Linl\a de influCncia de reay5.o, do tabuleiro sobre a ·i'iga principal, tiio: 

L 1 s 0,50 m 
_'l_ (Lt-D ,50)

2 

2.L, 40 KJ'! 20 KN 

~ 

c) Linha de influEncia de re.a,.ao, do tabuleiro sobre a Yiga principal. ;-ao: 
0,50 tn ~ L! :::;_ 2 .00 m 

_'l_(Lt-0,50/ L-1 r -1 
o L . SO t ~ .... t \ -- 40 --

\ , Lt , Lt 
\ I : 

\ I 
4.Ll \ y t 4.L 1 
[]1D ;'+ ; t t I ! t • ! ! ~ ! t t I 

1,50 3,00 1,50 

6,00 m 

d) Linha de inlluencia de rea~ao, do tabuleiro sabre a Yiga principal, vao: 
1,00 rn s L 1 s 2.50 m 

Lt-2 ,50 (Lt-2,50)2 

~ 2L 2 ~~~ · t 4 _( L:i-3.Lt+3,25) 

(L,-0,50)" L,-fl,SO L,-~,00 Lt 

2.Lt -c;- ~-2 50 
>---< ' 

L,-2,00 
>-'--< 

Lt 

6,00 m 

e) Linha de influencia de reapo, do tabuleiro sabre a Yiga principal, ,-ao: 
L12: 2,50 m , 

r:rr. '"- nr:r:TNlrAO DO TREM-T!PO PARA CALCULO DAS VJGAS PFUNCIPAIS 
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Sob as rod.as do ·yeiculo 

50 I<::r~ 50 KN 

5 KN(m ) 5 KN!m 
+ 

A [rente e ab<is do veiculo 
5 KN/rn 

0.50 l ,00 0.50 

3,00 m 
~ 

UNJDADES l'TJL!Zu\.DAS 

Lt ern 111 

Cargas concentradas em KN 

Cargas clistribuidas em J·{:J'Um 

a) Carregwnent-os acidenta.is em. uma faixa unitaria tie ponles clas:s:e 12 

50KN 50KN SOKN 

S.Lt I ' I 5.L{J 
II!Tl t + "'~ 1~: 

1,50 1.50 1,50 1.50 

G,UU rn 

b) Li:n.ha de inllnencia de rea,ao, do tabuleiro sabre a vigil principal. •-5.o: 

Lt so 0,50 m 

_2_ (Lt-O .sol 
2.Lt \'SOKN 50KN 50KN 

'\ l l \ 
SL 1 i I -"L 

. t \ 1 t 'I ~· j 

[fill l j • ,_; j ; j I ; ; i ! ! l I 
1.50 1.50 1.50 1,50 

6,00 m 

c) Linha de inilt.H"in.c:ia de. reat;.iio, do tabuleiro sobre n ·viqa principal, v"5o: 

0.50 m ': LtS 2,0011\ 5 ·(Lt-0,50)2 

1.L1 
'· ' .) L,.l ', 100 _U!_ 100 --- !~! 

",, Lti ! Lt 1100 Lt 
" L '~ i I I " L 
~· l ~. 1 f y ~· t 

[lTiln.,u.J•••±\llli 
1,50 1 ,so 1.50 1,50 

6,00 m 

d) Linha de inilnencia de reayao, do tabuleiro sobre a >iga principal, van: 
2,00 rn ;::: L 1 ~ 2 ,50 rn 

2 
5 ( I.:i·3t+3,25) 

L,-1 I-t-1 
!UO- 100 -L !UO L,-1 

Ltl I t I ·-
..... I I Lt 

S.L, '-, f 'I' f S.Lt 

[Jillftff+f+++•fftt I 
1,50 1,50 1,501,50 

6,00 m 

e) Linha de inlluencia rle rearao, do tabuleiro sobre a Yiga principal, vao: 
L1::: 2,50 m 

FIG 19- DEFINI\'AO DO TREM-TlPO PARA CAlCULO DAS VIGAS PRJNClPAJS 
DE PONTES CLASSE 30 
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Sob as rotias do Yeiculo 

5 Kfi/m 

75 KN 

' 5 KNirn 
L...:L...: ' 1' 

A frente e obc.ls do vciculo 
5 KT'>iim 

r ~ ~ + ~ ~ ~ • • • ; + 1 

0 50 2.00 0..50 

3,00 m 
~ 

UNIDADES UT!L!Zli.DAS 

Lt e1n H\ 

Cargas concentradas en1 1-::.N 

Cargas dislribuidas em I<:::N/m 

a) Carregamentos aci<lentais em illt13.fuixa unitaria de pontes dasse 12 

75KN 75I<:~N 75KN 

S.Lt 

1 lli I 

I I 

I I i 
1; 1 "! 

1.50 1.50 l.50 1,50 

6,00 In 

b) Linlm de influ§nci<l de re;:u;iio, do tn.buleiro sobre a Y.ir;a principal, Y5.o: 

L 1 -s 0,50 m 
5 z - (L,-0,50) 

1 ·L1 \75Kl'l 75]:N 75KN 
\ I I I 

\ • I I 
5.L 1 \ t ·) T 5.L, 

mn ,\ ~ t -t,. i. + t + rrm 
1,50 1,50 l ,50 1.50 

6,00 m 

c) Li.nha de Lnfluencia de rea1=ao, do l<l.bulei.ro sobre a Yif!.'l principal, vao: 

0,50 m -s L 1 s 2.00 m .2_ (Lt-D ,50)2 

2.Lt 
Gt-1 Lt-1 

0-150 .. - Lt~.l Ltl : Lt ! 150 Lt 

S.L 1 "'- t t t 5.L 1 

OlTI+tttt++tiiffiDJ 
l ,5lll ,50 1,50 l..Sll 

~ ( ~-3.Lt+3,15) 
- Lt 

'·I Lt-1 
• ·"" 1~0- Lrl 

LOLli. - I Lr 1150Lt 

~· t t ~ H f t LdlliLLLW 
1.so l,so 1;su 1,so 

6,00 rn 

e) Li.rt.h.a de influencia de rea1=ao, do mbulei.ro sabre a viga principal, vilo: 
Lt~ 2,50 In 

FJG 20- DEFJNic;:AO DO TREM-TIPO PARA CALCULO DAS VJGAS PRJNCIPAJS 

DE PONTES CLASSE 45 



' 
' --- ' j 

40 Ki'i 20 I{J'i 

4.L, 4.Lt_ 

[]]]] r v CillJ 
0,50 m o; Lt o; 2.00 m 

lJ:NIDADES UTILIZADAS 

40 KN ZO Kl'l.~ (Lt-0,5Dl 
I ! 2.L, 

4.Lt 1 t/ ~ 
fllll'l' ... ~1'i-~1'ttrD±+tl 

Lt e.mm 

Lv f31Unl 

Eq CIU .K:N 

2,00 m S LtS 2,50 m Cargas concent.radas em I<::N 

Cargas distrilJuidas em KN/m Lj-1 L,-1 4 2 
SO - 40 - -·(Lt-D 50) 

! Lt I Lt 2. Lt , 

' I 

4.Lt . t . . t . f+n 
I t ~ i ~ ~ t 7 T T t T T t ~ t I 

a) Trens-tipo para c.alculo das 1-igas plincipais de pontes classe 12 

~/-., i''l 
L 

.. , ., , .. 
J:L 

L. ,S 0,.50 m " ................ Rq= -W Ki'i 

tL .-0 .5)d 

0.5Dm:2.L,:;2.00m, .. R1 =-Hl+L, L, 

L-l rL.O,S)' 
2,00 m. $. L 1 < .2~ m ..• R 1 = BO--L· + L · -'--L-

' . 
L l (L't.J.L.+3,25) 

lq::2,50m ................... R 1 =ao---+2 L. 
1

. 
L, '""' 

b) Lin.h;::1 de influCnci:a da rea~<lo vertic-al ~m vigns de r-5o: 
1-,.::; 1.,50 Ill 

(Lv·l,50f 

2.Lv" 
___ ,~--. 1 
I --·-i·. 

Ly -1,50 

Lv 

Lv -1,50 
~ 

Lv 

·lL. (L.l,S)' 
L~ s;0,.50 m .................... R 1 ~· 40+ 2 L. 

(L~0..5)~ (3L,-2,15) 
o:olnSL 1 _s2,00m ..•.. R 1 ~-IO+ L . L + 

' ' 

(Ll.5)' 
+ 2 L, '---:c'---:c~ 

L, 

L.l (L.-U.5)' 
::!,!JO m ~ L 1 ~2,50 m .•... R1 ·~ 80 -r;-;-+ Lt 

tL~l.5)' 
+- 2 L 1 

(3.L ~2.25) 
+ 

L, 

L _ , <Q R _SO ~ , ( r}.3.L,+3.2.5) (3.1.,2,25) + 
·:::::.-•" Ht .•.•• 1- L1 +_ L. L~ 

(L, 1..5)'' 
1 +2'L --

' L, 

c) Li11ha de influt?ncia da rea~5.o vertical em vigas de ·...-5.o: 

1.50 m::; Lv:S 3,00 m 

FIG. -11 - CALCULO, COl\! 0 AUXiL!O DA L!NHA DE !NFLU~NCIA. DA REA~AO 
VERTIC\L, DEVTDO r\0 CARREGAMENTO AC!DENTAL, DE V!GAS DE 
PONTES CLASSE 12 



4. 

1... 1 ::m m 

L, r:m m 

Rq r~m K?f 

Can:;as concentradas em }(.N 

Cargas ilisbl.buidas em :te::N/m 

1.50 '·.Oil 150 

j.CJO m 

:.1) Trens-tipo p;:n-a o cilculo d.:.ls ·vigas principals de pontes classe 12 

L ,3 
L._:::0,50 m ···-········-- R 1 "" 40+ 20 - 1-'• 

L,-'·.00 L, 
L • ')(] L,. "<J,l . 

, _ ______, Lv 
L ... l L.-1 L,-3 

2 l'liJ !11 s. L I :S 2 .so nt - R 1 = 80 L:- + -10 L. -·~ + L. 

R Lrl ~.L...-3+ 2 Lt?: 2,....-so m ·-···-······--· 1 = 80 T + <iO Lt L. 

h) Linha de inflnCncia da rea~ao vertical em vir;as (ie ..,.·ao: 

3.00 ll\ ~ Lv ~ 4,50 m 

L,-1 L.-l 
L, _:: 2.50 m .................... R1 "" 80 --

1 
-i -10 -~ 

... , L. 

(L,.Q,S)' 

L, 

' (L~3.L,+3;2 

L. . Lt 

0. 2 ( _I}F~!-L_"-~2_) (OL.-10.25) 

--L-.-· 

c) Linha de influencia tla reaplo Yertical em vigas de vi.io: 
Lv ~ ·4 ,50 In 

·-~~ FIG ~2 · CALCULO. CO:\! 0 :\UXiLIO DA UNH .. \ DE INFLL'I~NC!A, DA REA(AO 

VERTICAL. DEVIDO AO CARR.EGA.\lE:-iTO .·\CID[NTAL, DE V!GAS DE 

PONTCS CLASSE 12 (CONTINUA( AD) 



Lt s 0,50 m 
50Kl'f 5UI·;:n 50KN 

5.L 1 

il I I I t + +.ll y i 
• 

0,50 m::; Lt s 2,00 m , 
50Kfl 50KH SOKN 5 (Lt-O,SOf 

I /") L 
• i I I~. 1 

5.L, t t t I 5.L, 

OlJl++t++,.t't'I'++ITm 
2,00 m s Lt s 2,50 m 

100 i:rl 100 LLt-11.00 LLt-1 5 (' ·-0 ~O)z 
Lt! I t : ~ --· J...<t ,~ 

1 , I A:2.Lt 
- L ' I i :::: L 
~- t v t T -· t 

OJ]] { f t i + + f ,. t ~Tfrrn 

Lt 2 2,5() m 
Lt-1 Lt-l I;rl 

100 -- IOU- 100 -L ,z_3 L +3 "5 
Lt! ; Lt ! t 5 ( '-1 • t ·-"' ) 

_ I ; ' /:_ , Lt 
o.L, t t y / o.L 1 

fllll + + ~ t + t t + t:f'+ rrm 
l.SU 1.50 1.50 l. <Q 

:J ,fJ{] IU 

1J:NIDADES 1ITli.IZ/illAS 

Lt emm 

Lv emm 

R~ emKN. 

Cargas concentradas em K:N" 
Car~ as distribu.idas em KT'{/m 

a) Trens-tipo para o calculo das 1'--:igas principals de pontes classe 30 

L 1 :;0,50 m --·-··-·-~ R 1 = 50KN 

O m OIJO R -o ~(L,OS)' 
,.;..."Vnt~L,:;: ... Jn._ 1 =::.- + 

4 
L~ 

· L,1 5L, (L,O,S)' 
:2!)QmS,L~s:2,50m.-R 1 =100 -

1 
+-.1-· 

' ' 

[ 
0,~-, h 

-'VI"" -, 

G, 

' R L .... l. 5.L, (L<:'-11.. 1+3,2.5) 
L,:::_2,.50rn .............. - ... '1=lOO·L,--

2
-· L, 

b) Linlm. de i.nlluencia da rea~ao vertical em viE;as de r-5.o: 

Lv:S l .50 m 

Lv·l,50 Lv 

Lv 

R + <o ~.L,-1 S L,:.;.0.50m ................ '" 1 - L. 

2 0 
R 21"'1,5 5L,(L,O,S)' 

0,50 m S. L~_:: ,0 m ·- ··1 "" 50 -L-,- + -,-· L, 

R. 
Lcl 2.L,.l,5 5L, (L,O,S)' 

2,[Xlm_SL,:;2;50m ... '""'100- ---+-· 1 L, L. .t L1 

L l 2L,-1,5 5L,(L'c3L,+3,15) 
L._~2,50m ............. - .... R1 "' 100 -'[-: --

1
-,.-+T L

1 

c) Linha de influenci.a da rea~ao vertical em vi gas de v<lu: 

1.50 m :5 L,5 3.00 m 

FIG. 43- CicLCULO. COH 0 AUXiLIO D.'\ LINHA DE INFLL'ENC!A, DA REA<;:AO 

VERTICAL, DEVIDO AO CARREGAMENTO ACIDENTAL, DE VIGAS DE 

PONTES CLASSE JO 
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' I 
"- -.-1. 
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Lt s 0,50 m 
50 I<.:.N :SO K:'{ 0 KI'f 

S.L, i 1

1 .1.:h 
!TITl 1 + LllJJ 
U,50 m s L, s 2,00 m 

oOKN soKN 50KN,2 (L1-o,sol 
: 1 i / 2.L1 

51 I I I ~~L 
. j 1 ' t ~- j 
'~ .· ' '/rr-nl 
i + + ~ ? t ,. 4' + t t f + t t0u I 
2,00 m :s: Lt s 2,50 m 

r 1 Lrt 41 2 
roo ~ 100 -L 1 oo T .2... (Li-0 ,50) 

L·l.l I t I /'2.1; 
5.L, ~ t t /~ 
CIDl-TT+ l' l f; j (! w j I 

Lt ~ 2,50 Hl 
L,-1 " l't-l!OUL,.J l 

100 -
1
-

1 

<dO ,T '. Lt. ( L;·3.Lt+3,25) 
.d I t ' ,:) L 

"L I \ \ /~L t 
,.::_:_~- ¥ t t / -'· t 

I i- i. ~ t t J: t t t t t + t-.. Tf1JTl 
l ,50 1.50 1 :so 1..50 

•5,00 m 

UNilll'cDES 1JIILIZlillAS 

L 1 ernrn 

Lv em rn 

R, em rill 
Car~a5 c oncentradas em EC.N 

Cargas distribuidas en1 Kl~/m 

a) Trens-tipa para o calculo dds ·dgas principals de pontes cbsse 30 

R • 3.Lr·1.5 
L._s0,50 rn ---·····-·-·- 1= ::"0 -L-,-

L··;., /---.l\::=::}1 R ~ 4 J.L ... t2+5.L,(Lr0.5l' 
v-~"Lv-3,0fJ"'-Lv-l.50 0,50 m ::_L<_:2,DO In ..• •1 "'0 Lv .f L~ 

Lv 

Lrl 3Lv4.5 51.., CLrO~)il 
2,00 m ~1,.:;2,50 m -- R 1= 100 ~- L. +-

4
-· L, 

L~l JL..-4,5 SL. L;or3L!+3,2 
1 1 2 2,50 m -- .. ·-··-·--· R 1 = 100 L"":" · --L-.- + 2· L\ 

lJ) Linh.a de inilu§ncia da rea~5.a vertical em ·dgas de v-5.o: 

3,00 m s; Lv::::: 4,50 m 

9.Lv-20,25 

j l.Gv 

Lv 

J.I,_.-4,5 SLI (L.--·~.5)~ 
L~S::0.50 m .......... _ ....... R1 ""' 50·--L-.-+-

2
-· L, 

3.L.,....4,5 5.L~ (L,...4.5)a 
0.50m_::.L,S2.00m ... R 1 ""'50 --L-+-

2
-· L + 

' . 
5 (LrO.S)~ 9L ,..10,25 

+-
.j L, L, 

L<:""'l .J.L,....t,5 5L, (L...-4,5) 4 

2,.00 m. ~L,S2.50m ... Rq"" 100 -L ·--L-+-2-· L + 
' . . 

5 (L.-0,5)".J 9Lr20,25 
Lv -4,50 
~ 

Lv·3,UO 

Lv·l,50 

Lv 

+-· . 
4 L, Ly 

L,1 3L,~,5 SL, (L,4,5)' 
L~::2.50 m ........ __ , ..... R1 = 100 L, -L-.-+-

2
-· L~ -r 

5 L'~-JL,+3..25 9.Lv.20,.25 
+-· 

2 

r::) Linl1a de iullu!?ncia d.a. reaplo vertical em vi gas de v·;lo: 

Lv::: .t,SO rn 

FIG. 44- C:\LCULO, COM 0 AUXiLIO DA LINHA DE INFLUI~NCIA, Dr\ REA<,:AO 

VERTICAL, DEVIDO AO Ct\RREGA;<..IENTO ,·\CIDENTAL, DE VIGAS DE 
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