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RESUMO

Visando-se a implantac@o de estruturas rurais de pequeno e médio porte como: silos.

pontes de madeira para ¢ meio rural e calpdes, em solos arenosos do interior do estado de

S8 Paulo, neste trabalho sio apresentadas nogdes e exemplos praticos de calculo de esforgos.

que chegam nas fundacGes destas estruturas, bem como dados de comportamento de
findacBes nestes solos.

| -S30 apresentados e analisados dados de carga de ruptura obtidos através de provas

. de carca diretas e provas de carga de estacas escavadas, apiloadas e tipo strauss, submetidas a

carregamentos de compressdo, tracio e lateral. E analisado o efeito da inundagiio do solo.

- devido 3-sua caracteristica colapstvel, no comportamento das findacdes.
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ABSTRACT

The behavior of small and medium rural structures as silos, rural wood bridges and
sheds with foundations laid on countrvside on S3o0 Paulo State is analvsed. Notions and
practical examples of calculation of efforts that reach the foundations of these structures, as
well as data of behavior of foundations 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 ts analysed.
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OBJETIVO

Este trabalho tem como objetivo apresentar a aplicagdo de elementos de fundagdes
em construgdes rurais como: silos, pontes de madeira para o meio rural ¢ galpdes. Foram
realizados estudos da viabilidade da execugio de estruturas de fundagdes nestas edificagdes,
considerando para tanto que as mesmas serdo implantadas em solos arenosos colapsiveis do

interior do Estado de S3o Paulo.
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Capitulo 1

Introducdo



1. INTRODUCAO

E comum ocorrerem problemas em obras construidas sobre fundagdes projetadas e
executadas de maneira inadequadas, seja devido a utilizagio de uma taxa de trabatho do solo
com valores superiores aos reais, ou na utilizagdo de cargas, provenientes da construgio com
valores inferiores aos existentes, devido a analises erroneas dos arranjos estruturais, ou ainda,
devido a ma execugfo dos servigos, muitas vezes executados por pessoas sem nenhum
conhecimento técnico, interpretando erroneamente 0s projetos executivos.

A combinagfio desses trés fatores, ou a agiio independente de qualquer um deles, tem
trazido na maioria das vezes conseqiiéncias tragicas, podendo levar as construges a sua nio
utilizagio, seja devido a acentuados recalques ou pelo proprio estado de ruina.

Na intencgdo de contribuir para minimizar tais problemas, principalmente nas areas
rurais, sdo estudados neste trabalho: silos, pontes de madeira para o meio rural e galpdes, que
pelas suas caracteristicas proprias, requerem conhecimento intimamente relacionados com
areas da engenharia civil.

Estas edificagGes sdo analisadas independentemente, verificando suas caracteristicas

construtivas, materiais mais comumente utilizados, formas arquitetnicas, arranjos estruturais,



enfim, o0 necessario para se estabelecer as cargas provenientes da construgio, que irfo solicitar
o8 elementos de fundacfo, seja na forma de cargas de compressdo, tragdo ou esforcos laterais.
Conhecendo também o solo onde estas edificagdo obrigatoriamente deverdo ser implantadas,
o solo arenoso do interior do Estado de S&o Paulo, que recobre grandes extensdes, cerca de
50 % de todo o Estado, compreendendo a faixa do inierior, sdo indicados elementos de
fundacd@io que melhor se adaptem a essas condigdes.

Os elementos de findacbes apresentados para as edificacbes foram verificados de

maneira técnica e economicamente viaveis para as varias situagGes apresentadas.

Nas fotografias apresentadas a seguir pode-se observar alguns exemplos de
construgdes rurais como silos, pontes de madeira e galpdes, e também construgdes danificadas
tanto pelo afundamento devido a recalques, como pela agio dos ventos. No anexo C pode-se
observar ainda duas reportagens retiradas de jornais locais, que comentam sobre construgdes
danificadas devido ao colapso do solo em fungio da inundagéo e outra devido a ocorréncia de

uma tempestade com a incidéncia de fortes ventos.
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FOTO 6 — Galp3o rural.
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FOTO 9 — Cobertura de construcao danificada pela acdo do vento.

FOTO 10 — Detalhe de portao metalico arrancado de sua posicdo original pela a¢ie do vento.
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Material e Metodos



10

2. MATERIAL E METODOS

Pretende-se atingir 0s objetivos deste trabalho através da apresentagiio dos seguintes

1OpICOS:

- apresentagdo de conceitos basicos sobre os tipos de construgdes rurais estudadas,

- apresentagdo de exemplos praticos de calculos de esfor¢os nas fundagdes das
construgdes estudadas,

- realizacdo de ensaios de campo, execugdo de provas de carga & tragdo ¢ a
compressdo, estando o solo em sua umidade natural ¢ inundado, em estacas apiloadas,
visando complementar os dados disponiveis na literatura,

- levantamento de informag8es sobre o comportamento de fundacGes diretas neste
tipo de solo,

- levantamento de informagdes sobre o comportamento de estacas escavadas,
apiloadas e tipo Strauss, submetidas & carregamentos de compressfio, tragio e horizontal,

neste tipo de solo,



il

- levantamento de dados sobre o efeito da colapsividade no comportamento das
fundacdes, quando ocorre a inundagio do solo,

- agrupamento de dados de diversos locais, por tipo de fundacbes e tipo de
carregamento, visando identificar comportamentos padrdes para toda regido analisada,

- discussdo sobre a viabilidade da wutilizacdo dos tipos de fundagdes estudadas, nos

tipos de construgtes rurais de pequeno e médio porte analisadas.
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3. CONCEITOS BASICOS

3.1 CONSTRUCOES RURAIS

Serdo apresentados a seguir definigbes e conceitos de construgdes rurais, baseados
nos seguintes autores: Jorge Fortes Filho, para silos, Norman Barros Logsdon, para pontes
de madeira para 0 meio rural e, também deste autor, para galpdes. Recomenda-se que para

maiores informagdes e detalhes, os mesmos poderio ser retirados de trabalhos desses autores.

3.1.1 SILOS

3.1.1.1 Definicio e Importancia

Silo: construgio destinada a armazenar e conservar qualquer material granular ou
pulverulento a granel. O termo unidade, ou conjunto de armazenagem engloba tanto os
depésitos propriamente ditos, onde fica o produto armazenado, como a construcio que
envolve as maquinas para transportes, conservacio, beneficiamento, mistura e, outras partes

constituintes.
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Os silos séo construidos com os mais diversos materiais como: concreto armado (as
vezes protendido), chapas metalicas lisas, onduladas, corrugadas (trapezoidais), madeira,
alvenaria de tijolos ou blocos de concreto, que podem estar cintados por fios de ago,
argamassa armada, chapas plasticas, membranas de lona ou de plastico e outros.

Os silos sdo encontrados em fazendas, indistrias quimicas, da construgdo civil, de
alimentacio, de mineragio, siderurgicas, portos etc., armazenando sementes, forragens,
cereals, farinhas, compostos quimicos, fertilizantes, cimento, cal, minério, carvio, ete. Os silos
a serem estudados neste trabalho serdo apenas os designados as areas de atividades rurais.

O manuseio de produto a granel de grios alimenticios e o seu armazenamento em
silos adequados contribuem eficazmente para o abastecimento de um pais, pois apresentam as
seguintes vantagens;

- permutem armazenar diferentes espécies de grios, podendo o silo ser ocupado
Varias vezes ao ano,

- permitem regular o abastecimento de determinado tipo de cereal,

- diminuem a um nivel minimo as perdas do produto ensilado, ao mesmo tempo que
propicia um produto limpo, livre do ataque de insetos, roedores, microrganismos e, com
qualidades alimenticias preservadas;

- reduzem, apreciavelmente, os custos de comercializagio do produto com a
eliminacdo da sacania e redugdo do custo de manuseio;

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

produto ensilado, evitando assim as flutuagdes de oferta no mercado interno e externo;



- propiciam a regularizagiio dos transportes, principalmente por ocasido de uma safia
abundante,

- possibilitam um controle efetivo dos estoques.

3.1.1.2 Partes coustituintes de wm siio

Tecendo-se comentarios sobre cada uma das partes constituintes de uma umdade
armazenadora procurar-se-a, fornecer indicagles de ordem construtiva. Na figura |1
apresentam-se esquematicamente duas unidades, através de suas plantas e cortes verticais
correspondentes, indicando-se as partes constituintes de cada um. As figuras 1.a e 1.b dizem
respeito a um silo com vérias células. As figuras 1.c e 1.d dizem respeito a um silo com um

unico local para armazenamento do produto ou uma unica célula.

b

|- FUNDACHEY

2- PMILARES OU
R N . ArOIOE

B- FUNDD DA CELULA
<+ cELULA

§+ COBTATURA

1~ TORRE 0O 8410

fg) PLANTA
!- !
1~ Funohtdes
3 FUNDO DA CELULA
4. CELULA
3 ) B 8- COBERTURA
- - - &+ MAQUIMAREA
{clreanva {d] CORTE YEATICAL

FIGURA 1 - Partes constituintes das unidades armazenadoras. (Fonte: FORTES, 1985)
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3.1.1.2.1 Fundacdes

Devido ao peso do produto ensilado, da estrutura e da maquinaria, estar aplicado
em uma area relativamente pequena, sio exercidas sobre o solo, abaixo dos silos, altas
pressdes. O tipo de fundacdo a ser utilizado, depende basicamente, das condigbes locais e das
caracteristicas da estrutura e das cargas aplicadas.

Nota-se que nos silos, ao contrario do que ocorre nas edificagdes corriqueiras,
grande parte da carga no solo € aplicada ap0s a concluséio da construgdo (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 consideraveis (FORTES, 1985).

Os sucessivos enchimentos e esvaziamentos das células do silo, principalmente
naquelas em que o nivel de produto ensilado sofre grandes varia¢Ses, ocasionam variagSes
nos valores das tensdes no solo, que provocam alteracdo no valor do modulo de
deformabilidade do solo e a existéncia de deformagdes residuais € permanentes. O maodulo de
deformabilidade aumenta com as sucessivas variagdes de tensdes, até atingir um valor estavel
superior ao inicial, sendo que as deformacGes acumuladas durante as variagdes de tensdes
podem ser consideraveis (FORTES, 1985).

E comum, nos silos dotados de varias células, algumas ou todas terem cada uma, um
nivel de produto ensilado diferente, o que pode acarretar grandes varniagOes de pressdes no
solo, conduzindo ao aparecimento de recalques diferenciais danosos a estrutura; por este

motivo deve-se analisar as varias combinagdes de carga no calculo da fundagio.
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Para a sustentagdo dos silos sdo utilizados os varios tipos de fundagdes, como
sapatas, "radiers”, estacas e outros, utilizando-se, quando possivel, pocos para diminuir a
pressdo no solo, principalmente no caso dos silos altos.

A ac#o do vento sobre o silo tendendo ao tombamento da construgao ndo deve ser
esquecida no dimensionamento da fundacio.

O maternial mais utilizado nas fundagGes dos silos € o concreto armado.

3.1.1.2.2 Pilares ou Apoios

O recipiente onde estd o produto ensilado pode estar apoiado diretamente no solo,
ou afastado deste, apoiando-se em pilares que levam as fundacGes e, estas ao solo o
carregamento proveniente da estrutura. Quando se tem a existéncia dos pilares, a distribuigdo
destes € condicionada pela distribui¢fo das células do silo, pela localizagdo da maquinaria e do
acesso de veiculos a determinado ponto abaixo das células. Nos silos com celulas de segdo
transversal circular € conveniente, estruturalmente, colocar-se o eixo do pilar coincidindo com
a reta vertical obtida pelo encontro das superficies médias das paredes de duas celulas e, nos
silos com células de segfo transversal poligonal o eixo deve coincidir com as intersegdes dos
planos médios de duas paredes adjacentes. E bastante comum algumas das paredes das
células, com fundos distantes do solo, prosseguirem abaixo do fundo da célula até o solo,

servindo como elementos de apoio.
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Comumente, unindo os topos dos pilares, tém-se vigas de eixo reto ou circular, de
acordo com a forma da segdo transversal da célula, dispostas abaixo das paredes das células,

nas intersecoes destas com seus fundos (FORTES, 1985).

3.1.1.2.3 Fundo da Célula

O fundo da célula pode ser plano, uma placa, ou ter a forma de um funil, recebendo
entdo a denomimnacio de tremonha, cuas formas mais comuns sio as tronco-cOnicas € as
tronco-piramidais.

E pelo fundo da célula, por uma saida denominada abertura de descarga ou orificio
de saida, que o produto ensilado deixa a c€lula, sendo descarga a denominagio dada & retirada
do produto do interior da célula, podendo ser realizada naturalmente por acdo da gravidade
ou por meio de equipamentos apropriados. Quando o centro do orificio coincide com o eixo
da célula tem-se uma descarga centrada, caso contrario, tem-se uma descarga excéntrica. O
processo de enchimento da célula ¢ denominado carga ou enchimento.

Normaimente o fundo da célula é construido com concreto armado ou com chapas

metalicas.

3.1.1.2.4 Célula
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A célula € um compartimento onde fica armazenado o procduto a ser preservado. A
célula pode ter as mais variadas formas sendo as mais comuns as prsmaticas e cilindricas cujo
eixo coincide com a vertical. Um silo pode ter uma ou mais céluias, dendminando—se, no
primeiro caso, silo unicelular ou de célula anica e, no segundo caso, silo multicelular ou de
varias células, sendo que, no caso do silo unicelular, a célula na maior parte das vezes é
cilindrica e raramente tem a forma de um prisma alongado (FORTES, 1985).

O silo multicelular apresenta algumas vantagens frente ao silo unicelular, pois pode
se movimentar a massa ensilada de uma célula para outra provocando uma aeragdo que €
benéfica em certas ocasides para a conservagdo do produto. No silo multicelular as células
podem estar dispostas de inumeras maneiras, apresentando-se na figura 2 alguns exemplos

atraves de cortes transversais esquematizados do conjunto de células.

(&}

FIGURA 2 - Disposigiio de células em silos multicelulares. (Fonte: FORTES, 1985)
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Observando-se a figura 2 vé-se que, com excecdo da disposigio (b), todas as outras
disposi¢bes proporcionam espagos pequenos entre as células, denominados de intercélulas,
que sdo aproveitados para armazenarem produtos ou servir de conduto para a descarga. A
disposi¢io mostrada na figura (f) € preconizada por THEIMER (1969), como a melhor sob o
ponto de vista econdmico.

QOutra vantagem do silo multicelular € que neste se obtém uma maior relagdo entre a
capacidade de armazenamento e a quantidade de material de construgdo, pois uma ou mais
paredes sdo comuns a duas células, obtendo-se um menor custo por unidade de volume
armazenado considerando-se apenas o material de construgdo do silo, todavia, deve-se ter em
conta que outros fatores interferem no custo final como maquinaria, processo construtivo, etc.

As células sfio construidas com os mais diversos materiais de construgio sendo os
mais utilizados o concreto armado (e menos fregiientemente o concreto protendido) e, chapas
metalicas lisas, onduladas e corrugadas (trapezoidais). Outros materiais também utilizados séo
a madeira, alvenana de tijolos ou blocos de concreto, que podem estar cintados por cabos de

aco, argamassa armada, lonas, membranas plasticas e outros.

3.1.1.2.5 Cobertura

Comumente a cobertura € constituida do mesmo material de construcio das paredes

no caso dos silos de concreto e nos de chapas metalicas. Nos silos de madeira ¢ comum se



empregarem cupulas de madeira, ou os telhados convencionais de telhas de barro cozido, ou
fibrocimento.

As coberturas de silos unicelulares sdo comumente placas, cipulas, ou telhados
convencionais, possuindo as vezes aberturas para enchimento e entrada de pessoas na célula.
Nos sifos multicelulares de concreto tem-se quase sempre uma placa cobrindo todas as
células, sendo comum esta placa servir de piso para suportar equipamentos e facilitar a
inspecdo das células e acima desta, vir a cobertura que € outra placa de concreto.

Nos silos multicelulares de chapa corrugada, cada célula tem sua cobertura.

3.1.1.2.6 Torre

A torre, também denominada coragdo do silo, abriga o centro de controle dosiloe a
totalidade ou parte dos varios equipamentos necessarios para as operacdes basicas de
armazenamento. A torre pode localizar-se em posicio central ou lateral ao conjunto de
células. Nos silos de celula unica a torre comumente ndo existe no caso dos pequenos silos, ou
¢ apenas um pequeno galpio onde ficam as maquinas de tratamento e beneficiamento do
produto a ser ensilado. Nas industrias os equipamentos para conservagdo e transporte do
produto ensilado podem estar dispostos em varios locais devido a caracteristicas de cada
processo produtivo, podendo nfio existir assim uma construgdo, a torre, que contenha o

centro de controle e os equipamentos do silo.



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 sdo planejados; entretanto,
sempre a primeira condi¢do para o desenvolvimento do projeto estrutural é o perfeito
conhecimento das forcas que atuam sobre a estrutura.

Os critérios de projetos para silos sdo similares aos de outras estruturas, todavia, sdo
necessarios cuidados especiais, devido a influéncia das condigdes funcionais e geométricas e
ao fato de que a estrutura, freqiientemente, € carregada para 100 % da carga de projeto.

Os carregamentos a serem considerados nos calculos, normalmente sdo:

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

- produto armazenado (durante o enchimento, o repousc € o

esvaziamento),

- cargas dindmicas (terremotos, vibragdes...);

- sedimentos das fundagdes;

- efeitos térmicos (temperatura do ar, temperatura do produto
armazenado};

- acdes do vento.
A combinagdo destas acles deve ser feita com muito cuidado visto serem,

normalmente, incertas suas determunagdes (VAZ, 1987).
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3.1.1.4 Algumas classificacées de silos

Os silos podem ser classificados de diversos modos, sendo apresentado aqui seis
classificagOes. quanto a construcdo em relagdo ao solo, quanto ao material de construgdo,
quanto a categoria, quanto a entrada de ar, quanto a capacidade estatica, definida como o
volume ou peso maximo de produto que o silo pode armazenar e, quanto ao sentido de maior

dimensdo da célula.

Quanto a construcdo em relagio ao solo

a) Silos elevados ou aéreos:
S#o caracterizados por serem construidos acima do nivel do solo; todos os grandes

silos com células de muitos metros de altura geralmente séo deste tipo.

b} Silos subterraneos:
S3o aqueles em que os compartimentos para a estocagem localizam-se abaixo do
nivel do solo. S3o construgdes mais simples que os silos elevados, porém estdo sujeitos a

infiltragéio de agua e t€m descarga mais lenta.

¢) Silos semi-subterraneos:



S3o unidades intermediarias entre os dois tipos anteriores, pois parte de sua

construgdo fica acima do solo e parte abaixo.

Quanto ao material de construcio:

a) Silos de madeira;
Sdo silos com capacidade relativamente pequena, apresentando algumas
desvantagens como o perigo de incéndio e pouca durabilidade. Nas regides onde a madeira ¢

um material de construcdo disponivel e barato, tais silos devem ser vistos com interesse.

b) Silos de alvenaria:

Sdo silos construidos com tijolos ou blocos de concreto e argamassa de cimento; sdo

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 a0 armazenamento de grandes volumes, possuindo varias células. Os
silos de concreto armado sdo geralmente multicelulares com células cilindricas interligadas
com grande altura. Os silos de concreto protendido nfo sfio usuais, podendo-se citar

exemplos de silos formados por um conjunto de células cilindricas isoladas com grande



25

didmetro e de silos constituidos por pecas pré-moldadas onde uma das fun¢des da protensio é

solidarizar estas pecas.

d) Silos metalicos:

S3o0 geralmente pré-fabricados de pequena e média capacidade cujas paredes das
células sio de chapas lisas ou onduladas de ago, aluminio ou ferro galvanizado, montados
sobre um piso de concreto. Estes silos sdo muitas vezes constituidos de varias células
cilindricas isoladas, conseguindo-se atingir entio uma grande capacidade de armazenamento.
Os silos cujas paredes das células sdo constituidas de chapas corrugadas (trapezoidais) sio

geralmente elevados.

¢) Silos de argamassa armada:
S#o silos ndo usuais no Brasil, porém os de pequeno porte sdo construidos em paises
do Sudeste Asiatico e da Aftica, encontrando-se silos de grande porte construidos com este

material na URSS,

Quanto 2 categoria:

a) Silos agricolas:
Sdo todos aqueles destinados & estocagem de gréos alimenticios e quanto a fungio

podem ser:



a.1) silos de granja:
Geralmente pequenos, construidos de concreto armado, chapas metalicas, madeira,

destinam-se a facilitar a manipula¢Zo dos grios e diminuir os custos com sacarias.

a.2.) silos coletores ou regionais:
Estdo localizados em zonas de produciio e servem para coletar e beneficiar uma

parcela significativa da produgdo de grios da regido ao seu alcance.

a.3.) silos intermediarios:
Estes silos acham-se localizados em pontos estratégicos da malha de vias de
transporte e visam regular e escalonar os fluxos que se dirigem aos terminais portuarios,

proporcionando um armazenamento temporario.

Quanto a entrada de ar:

a) Silos herméticos:
Neste tipo de silo a troca do ar no interior da célula com o exterior € impedida, fato

este importante na conservagdo do produto.

b) Silos ndo herméticos:
S3o0 aqueles em que nenhum impedimento € feito a troca de ar entre o interior da

célula e o exterior.



Quanto a capacidade estatica;

Os silos podem ser classificados como de pequeno, de médio e de grande porte. Os
valores das capacidades que identificam o porte dos silos ndo foram encontrados na
bibliografia pesquisada. Pode-se dizer que os pequenos silos t€m quase sempre apenas uma
célula e estdio presentes nas pequenas granjas e fazendas, tendo pequenas dimens&es; os silos
de médio porte encontram-se nas grandes fazendas ou servem para guardar a produgdo
agricola de regides produtoras; os grandes silos tém geralmente muitas células e sdo
encontrados nos portos, ou em locais onde ha necessidade de guardar grandes quantidades de
determinados produtos. Nas inddstrias tém-se geralmente os silos de pequeno e médio porte,

sendo comum os "bunkers".

Quanto ao sentido da maior dimensfo da célula:

Existe ainda uma classificacdo, bastante utilizada no Brasil, que distingue os silos
segundo o sentido de desenvolvimento da célula, separando-os em silos horizontais, se uma
das dimensdes do fundo do silo prevalece em relagdo a altura e, em silos verticass, se a altura
da célula prevalece em relagio as dimensdes da base.

Os silos horizontais sdo 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 rodovidnia, segundo a ABNT (1984), € toda e qualquer estrutura destinada a
permitir a transposigdo de um obstaculo 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 construcdo de pontes de madeira em estradas vicinais tem
indicado mudancas no sentido da utilizaciio de arranjos estruturais mais elaborados, que
possam propiciar maior seguranca e durabifidade DIAS ef al (1992). Alguns exemplos sio:
pontes com vigas principais simplesmente apoiadas com tabuleiro superior, pontes
constituidas por viga bicircular, composta por postes interligados com anéis metalicos, pontes
constituidas por postes de menor didmetro, dispostos transversalmente a diregdo das vigas
principais, pontes com sistema estrutural em portico, onde a viga principal superior esta
escorada por diagonais ou apoios perpendiculares a viga, pontes com arranjos estruturais na
forma de treligas ou ainda pontes estaiadas.

A madeira tem sido um dos materiais mais utilizados pelo homem, nos mais variados
setores de atividades. Com relagfio ao caso especifico das pontes, pode ser observada, ainda
nos dias de hoje, a utilizagdo de técnicas construtivas ndo condizentes ao nivel atingido em

pesquisas e estudos desenvolvidos no nosso pais e no exterior (DIAS er al, 1992).



A possibilidade de utilizagio de madeira de reflorestamento devidamente preservada
contra o apodrecimento, abriu uma grande perspectiva para a construgdo de ponte de
madeira., tornando-se um excelente material, nfo soO pela sua disponibilidade em locais ndo
muito distantes da execugdo da obra, como pelo seu potencial de resisténcia e durabilidade,
fazendo-a economicamente interessante. Entretanto, o que se observa ¢ a pouca utilizagio
deste matenial na construgdo de pontes de pequenos vios, sem procedimentos capazes de
permitir a elaboragio de projetos cujos produtos finais sejam de nivel adequado, possibilitando
a construgdo de estruturas satisfatorias (DIAS er af,1992).

O estudo sistematico de madeira, principalmente da espécie eucalipto citriodora,
para emprego na construgdo de pontes, teve inicio com os trabalhos desenvolvidos por
Hellmeister no Laboratério de Madeiras e de Estruturas de Madeira (LaMEM) da Escola de
Engenharia de Sdo Carlos - USP.

A utilizagdo dos postes de eucalipto, possibilitou a construgdo de varias pontes de
madeira, com diversos sistemas estruturais, contudo, o sistema estrutural mais elementar, o de
vigas simplesmente apoiadas, tornou-se o mais difundido, com limitacdo do vdo méaximo que
pode ser empregado em torno de 10 metros. Uma estimativa do ntimero de vigas principais
pode ser obtida em funcio do espagamento entre elas, que deve situar-se entre 1,5 e 2 metros.

O engenheiro LOGSDON (1996), apresenta em seu trabalho "Calculo simplificado,
da superestrutura, de pontes rodoviarias de madeira em viga simplesmente apoiada com
tabuleiro superior - uma necessidade do engenheiro florestal” importantes subsidios para o
dimensionamento e detalhamento das varias situacfio de carga e sobrecarga, utilizando os

postes de madeira. Limitando-se o problema a pontes em vigas simplesmente apoiada com



tabuleiro superior, nas quais as vigas principais sdo uniformemente distribuidas sob ©
tabuleiro, apresentando uma proposta para o calculo simplificado, da superestrutura, prevendo
a utilizacdo de tabelas, obtidas com o auxilio de linhas de influéncia, que fornecem diretamente
os efeitos maximos, devidos ac carregamento movel, permitido a construgio dos envoltorios
de maximos.

O estudo da madetra para a construgio de pontes, tem sido incrementado nos
altimos 20 anos, com o aperfeicoamento de diversos sistemas construtivos, que procuram
extrair 40 maximo, as caracteristicas peculiares deste material. Com isso tém surgido varias
oportunidades de complementacio dos estudos académicos, através 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

utilizagdo de tabuleiro superior sdo de certa forma bastante simples e, sio compostas

geralmente por:

3.1.2.2.1 Fundacdes



Sio elementos de ligagdo entre as vigas principais e o solo, podendo ainda haver um
elemento intermedidrio, como no caso de pontes onde suas vigas principais sdo apoiadas em
pilares, que por sua vez sdo apoiados nos elementos de fundagio, podendo ser compostos
pelos mais variados tipos, como fundagBes rasas ou profundas, tendo como finalidade
principal transferir as cargas da superestrutura para o solo. 880 projetadas e executadas de
forma que tais cargas, atendendo os coeficientes de segurancga, ndo permitam que o solo entre

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

3.1.2.2.2 Vigas Principais

Sdo postes de madeira que podem ter se¢des variadas tanto na sua forma como na
sua dimensdo, sendo determinada em funcédo da utilizagio estrutural da ponte, com as se¢des
podendo ser circulares, retangulares, falquejadas, laminadas, etc.

As vigas principais sfo aquelas que recebem todos os esforgos provenientes do resto
da estrutura e, tem como fungfo, além de suportar as cargas permanentes, acidentais e agdes

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

3.1.2.2.3 Tabuleiro



Geralmente formados por tabuas fixadas nas vigas principais por pregos, parafusos,
tirantes ou ainda tarugos de madeira encaixados sob pressdo. Recebem todo 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

Sdo protegdes laterais, que t€m por finalidade impedir a queda de transeuntes para
fora da ponte. Servem também como guia visual para os veiculos. Sdo formadas na maioria
das vezes de tabuas de madeira de pequenas dimensGes e sio fixadas nas pontes da mesma

maneira que o tabuleiro.

3.1.2.2.5 Guarda-rodas ou Passeio

E o lugar destinado nas pontes para os transeuntes ¢ tem como finalidade além de
Servir como passelo para os pedestres, servir como protegdo adicional para que os veiculos

ndo adentrem o passeio. Sdo formadas por pequenas vigas ou tabuas fixadas sobre o tabuleiro.



3.1.2.3 Solicitacdes nas pontes de madeira

As cargas ¢ demais influéncias que causam esforgos solicitantes nas pontes
rodoviarias de madeira, segundo LOGSDON (1982), podem ser subdivididas em trés

categorias: as principais, as adicionais e as especiais.

3.1.2.3.1 Solicitacbes principais

Entende-se por solicitagdes principais aquelas que devem ser consideradas no
calculo de qualguer tipo de estrutura, sfo elas:
- Cargas permanentes ou cargas mortas

- carga movel ou carga acidental vertical

3.1.2.3.2. Solicitactes adicionais

As solicitagdes adicionais sdo aquelas que somente necessitam ser consideradas em
certos tipos de estruturas, ou mesmo as que podem ser desprezadas no estudo de estruturas
de menor importancia, como:

- Impacto vertical
- for¢a longitudinal

- forca centrifuga



- ventos

OBS.: Nas pontes de madeira o impacto vertical é uma solicitacdio adicional, ja nas pontes

de concreto ou de ago é uma solicitacdo principal (LOGSDON, 1996).

3.1.2.3.3 Solicitacdes especiais

Sdo as que aparecem em projetos de caracteristicas peculiares e devem ser
estabelecidas em cada caso particular. Como por exemplo de solicitagdes 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 Classificacé@o de pontes rodoviarias

As pontes rodoviarias sdo subdivididas, segundo a ABNT (1984), em trés classes
(NBR-7188, item 3.1.1), assim discriminadas
a) Classe 45 - na qual a base do sistema € um veiculo-tipo de 450 KN de
peso total
b) Classe 30 - na qual a base do sistema € um veiculo-tipo de 300 KN de

peso total



b) Classe 12 - na qual a base do sistema é um veiculo-tipo de 120 KN de

peso total

A utilizac@o das diferentes classes de pontes, segundo a ABNT (1984), fica a critério
dos orgdos com junsdigio sobre as mesmas (NBR-7188, item 3.1.1.1).
Os veiculos-tipo correspondentes a cada classe de ponte, segundo a ABNT (1984),

s30 os fornecidos nas quadros 1 e 2 e na figura 3.

O trem-tipo, sempre orientado na dire¢do do trafego, segundo a ABNT (1984), sera
colocado na posi¢do mais desfavoravel para o calculo de cada elemento (NBR-7188, item

4.1), ndo se considerando a carga do eixo ou da roda que produza redugdo de esforgos

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)

{ad
[y

CARACTERISTICAS UNIDADE | TIFO | TIPO | TIPO
45 30 12
P Quantidade de eixos Eixas 3 3 2
| Peso total do veiculo KN 450 | 300 120
| Peso de cada roda dianteira KN 75 50 20
Peso de cada roda traseira KN 75 50 40
Peso de cada roda intermediaria KN 75 50
Lareura de contato b, de cada roda dianteira m 0.50 0,40 0.2¢
largura de contato b: de cada roda traseira m 0.50 (.40 0.30
Largara de contate b: de cada reda intermediana m 0.50 0.40
Comprimento de contato de cada roda m ¢.20 0.20 0.20
Area de contato de cada roda m’ 0.20b 1 020b | 0,20Db
LDisténcia entre 0§ e1x0s m 1.50 1,50 3.00
Distdncia entre 05 centros de roda de cada eixo m 2,00 2,90 2,00
a) Veiculos-tipo 30 e 45 b) Veiculo-tipo 12
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Tipo 45 - 75 KN por roda Roda dianteira - 20 KN por roda
Tipo 30 - 50 KN por roda Roda traseira - 40 KN por roda

FIGURA 3 - Veiculos -Tipo para pontes rodoviarias. (Fonte: LOGSDON, 1996)




3.1.2.5 Comentarios a respeito de pontes de madeira para o meio rural

A utilizagdo de tabelas como as apresentadas por LOGSDON (1996), podem ser
utilizadas para a determinagio das reagdes verticais, devido ao carregamento acidental,
em vigas simplesmente apoiadas para pontes de classes 12, 30 e 45. J4 para a
determina¢do do peso proprio proveniente da estrutura da ponte, o mesmo deve ser
calculado em fung8o do peso especifico da madeira utilizada para a confecgio das pecas
que compdem a ponte. Porém, observou-se que este peso proprio gira em torno de 25 a
35% do peso movel, se tornando assim, um valor de facil determinagio, uma vez que os

valores devido ao carregamento acidental, apresentam-se tabelados.

Sendo assim, os elementos de fundacdo podem ser dimensionados, obtendo-se os
valores de carregamento finais, através da obtengdo dos valores tabelados de
carregamento acidental para reag¢des verticais, acrescidos de 25 a 35% do seu valor. Esta
variagdo pode ser methor aplicada comparando-se o peso proprio da madeira utilizada
para a confeccdo da estrutura da ponte, para valores mais elevados de peso de madeira,
utilizar a faixa mais proxima dos 35 %, enquanto que para madeiras mais leves, utilizar a

faixa de acréscimo de 25 %,

3.1.2.6 Tipos de fundacdes mais usuais para pontes de madeira



Algumas caracteristicas da obra podem impor um certo tipo de fundac¢do, outras
permitem uma variedade de solugdes. Nestes casos, segundo VELLOSO & REZENDE
LOPES (1995), € interessante fazer um estudo de alternativas ¢ escolher uma das
solugdes, com base no menor custo € no menor prazo de execugio.

No caso especifico de pontes, outros aspectos devem ser considerados, tais como;
erosdo, niveis d’agua maximos € minimos, velocidades maximas de escoamento, histéria
do comportamento da fundagio de pontes proximas, etc. Frequentemente, para evitar o
risco de solapamento da base, se utilizam fundacdes profundas.

O acesso a ponte, introduz ao problema da fundagio, obras de contengfo do

aterro de acesso.

3.1.2.6.1 Contencgio: segundo RANZINI & NEGRO JR (1995), é todo elemento ou
estrutura destinado a contrapor-se aoc empuxo ou tensdes geradas em macigo, cuja

condi¢do de equilibrio foi alterada por algum tipo de escavagdo, corte ou aterro.

Um tipo muito comum de obra de conten¢do sdo 08 muros, que sdo estruturas
corridas de contengio constituidas de paredes vertical, ou quase vertical, apoiada em uma
fundag¢do 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:



3.1.2.6.2 Muros de Gravidade: sdo estruturas corridas, massudas, que se opde aos
empuxos horizontais pelo peso proprio. Podem ser de concreto simples, de pedras
(argamassadas ou ndo), existindo até exemplos em madeira, apresentados em figuras, por
UPPAL, RIZKALLA & PINKNEY (1990).

Os muros de gravidade sdo indicados quando se dispde de espaco para acomodar
sua secdo transversal, cuja largura € da ordem de 40 % da altura a ser arrimada (de
preferéncia inferior a 5 m), e em terrenos de boa capacidade de carga, capaz de suportar

as tensdes maximas na fundagio em sapatas corrida.

3.1.2.6.3 Muros de Flexfio: sio estruturas mais esbeltas, com sec¢io transversal em forma
de “L”, que resistem aos empuxos por flex3o, utilizando-se parte do peso proprio do
maci¢o arrimado, que se apoia sobre a base do “L” para manter-se em equilibrio. Sdo
constituidos em concreto armado.

Os muros de flexdo, a exemplo dos de gravidade, sdo indicados quando se dispde
de espago para acomodar sua se¢do transversal, cuja largura é da ordem de 40 % da
altura a ser arrimada (tornam-se antiecondmicos para alturas acima de 5 a 7 m) €, em
terrenos de boa capacidade de carga, capaz de suportar as tensdes maximas na fundaggo

em sapata corrida.

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

flexdo. Assim, funcionam parcialmente por peso proprio e parcialmente a flexdo.
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3.1.2.6.53 Muros de Contrafortes: sdo basicamente muros de flex3o, entretanto possuem
elementos verticals de maior porte, chamados contrafortes ou gigantes, espagados de
alguns metros, em planta, destinados a suportar os esforcos de flexdo pelo engastamento

na fundagio.

3.1.2.6.6 Muros de Gabides: sio muros de gravidade construidos pela superposi¢do de
“gabides” de malhas de arames galvanizados, cheios com pedras (didmetro maior que a

abertura da malha das gaiolas).

O muro de gabides tem as mesmas limitagdes dos muros de gravidade, entretanto
tem 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”: s@io estruturas formadas por elementos pré-moldados de concreto
armado, madeira ou ac¢o, que sdo moldados no local, em forma de “fogueiras”, cujo

espaco interno € preenchido por material granular graido (brita grossa ou pedra de méo).

O “Crib Wall”, ou paredes de engradados, € uma estrutura capaz de se acomodar
a recalques das fundagdes e funcionam como arrimos de gravidade.

Quando o muro resiste a esfor¢os de compressdo, pode-se utilizé-los também
como elemento de apoio de estruturas (sapatas, bloco, bloco sobre estacas, sapatas sobre

estacas, etc.). Este procedimento é 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 aplicacio

a) Pontes Apoiadas em Estacas com Contencio de Madeira

PRATA (1995) apresenta, em sua revisdo bibliografica, uma ponte de
madeira com atérro (revestimento de pista com terra). O sistema de fundacgio, desta
ponte, consiste em apoiar as vigas principais sobre estacas cravadas de madeira, que
também servem de contrafortes de uma contenglo, formadas por tabuas dispostas

horizontalmente, Na figura 4 apresentam-se os detalhes da fundag@o desta ponte.
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b) Pontes Apoiadas em Estacas com Contencio Mista de Gabides e Madeira

Providenciando-se um muro de gabides, a partir do sistema anterior, pode-
-se tirar pressdo horizontal das estacas ¢ obter um outro sistema de fundagdo para a
ponte. Este sistema ¢ apresentado, em figuras, no trabalho de UPPAL, RIZKALLA &

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

¢} Ponte Apoiada em Estaca com Muro de Contencio em Madeira

UPPAL, RIZKALLA & PINKNEY (1990) ¢ QU & WELLER (1986)
apresentam pontes com muro de conten¢do de madeira preservada, encostado nas estacas

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

d} Ponte Apoiada em Muro de Gabides

Ha algum tempo, no Estado de S3o Paulo, durante o governo do Sr.
Franco Montoro, foram construidas inimeras pontes metalicas apoiadas diretamente

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

fundacgio.
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e} Ponte Apolada em Muro de Contencio de Alvenaria

Uma ponte de madeira sem aterro e com encontros de alvenaria, fol
apresentada por PRATA (1995), O sistema de fundag?io, desta ponte, consiste de apoiar
as vigas principais diretamente sobre o muro de gravidade de alvenaria. Na figura 8,

apresentam-se os detalhes da fundagfo desta ponte.



DETALHE DO GABIAD DETALHE DE UM COLCHAO RENO

FIGURA 7 - Fundagio sobre mure de Gabiges. (Fonte: LOGSDON er ali, 1997)

f) Ponte Apoiada em Estacas com Contencio em “Crib Wall”

PRATA (1995), também apresenta o esquema de uma ponte de madeira
em viga continua, O sistema de fundagfo desta ponte, consiste de apoiar as vigas
principais sobre estacas cravadas de madeira e conter o atérro com um muro “crib wall”.
Os taludes foram protegidos por pedras ou gabides. Na figura 9, apresentam-se 0s

detaihes da fundacio desta ponte.
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¢) Ponte Apoiada Sobre Muro de Gravidade em Concreto

Uma ponte construida pelo Departamento de Transporte da Virginia

Ocidental, apresentada por PRATA (1995), tem um sistema de fundacdo, que consiste de

um muro de gravidade em concreto. Na figura 10, apresentam-5¢ 05 detalhes da fundagdo

desta ponte.
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h) Ponte Apoiada em Muro de Concreto sobre Estacas

Para cargas muito grandes, ou ainda solos muito moles, pode-se utilizar a
solugio apresentada por HORTEGAL (1979). Neste trabaiho, a solugfo indicada para
fundagdo, nos encontros, de uma ponte pénsil de madeira, foi a utilizagdo de um muro de

concreto sobre estacas. Na figura 11, apresentam-se os detalhes da fundagdo desta ponte.
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3.1.3 Galpdes

3.1.3.1 Generalidades e Importincia

E comum encontrarmos nas propriedades agricolas galpdes com as mais diversas
finalidades, seja para criagdo de animais, para armazenamento de produtos agropecuarios, tais
como: adubos, inseticidas e sementes; ou mesmo para depositos de materiais e ferramentas.

Os galpdes mais comuns sio os de forma retangular ou quadrada, vista em planta,
com cobertura em duas aguas. Praticamente o que ira diferenciar os galpdes entre si sera a sua
forma de fechamento, ocupacdo interna ou ainda sua estrutura de tethado.

Tomaremos como base de estudo galpGes com caracteristicas a seguir, podendo ser
construidos, tendo em vista, as seguintes consideragdes:

O contrapiso sobre o pavimento de concreto que sirva simultaneamente de piso do
galpdo. Espessura do pavimento média igual a 12 cm.

Se a fundagdo ¢ feita sob o pavimento de concreto é desnecessario a capa isoladora,
ja que o concreto bem dosado e construido € isolante da umidade.

Paredes: Sdo construidas com materiais que reunam a devida resisténcia, como:
tijolo cozido ou cru, blocos de concreto, solo-cimento, madeira, etc.

E importante que estejam bem construidas para que se tornem isolantes, secas,

resistentes, higiénicas e econdmicas.
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Em paredes de tijolos com cal, convém utilizar argamassa 1:1:2 (cal, saibro € areia)
ou barro devidamente batido, o mesmo para tijolos crus.

Nas paredes de blocos de concreto, recomenda-se argamassa com dosagem 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 bem curados e secos.

Em todos os casos de paredes de alvenaria, ao chegar 2 altura intermediaria, € bom
construir uma viga de travamento que proporcione solidez ao conjunto. Péra isso, coloca-se
na viga ferro de construgio de 8 a 10 mm de didmetro ¢ concreto 1:2, 5:3,5. A seclio da viga
de travamento pode ser de largura igual 4 da parede e 8 a 10 cm de altura.

A mesma viga de travamento pode servir de verga e contra-verga para as aberturas
(portGes, portas e janelas).

Caobertura: Podem ser de telhas de barro ou fibrocimento.

Piso: Se ndo esta construido um pavimento comum, pode-se fazer de concreto.
Entdo nivela-se perfeitamente o solo, a seguir, constroi-se o contrapiso cuja espessura variard
segundo o destino do galpdo. Pode preparar o concreto com dosagem 1:3:6. A espessura
conveniente do contrapiso e do piso para produtos, maquinas e veiculos leves ¢ de 10 a 12
cm.

Logo se construira a cobertura de recobrimento do contrapisc com argamassa de
cimento Portland 1:3 (cimento Portland e areia) em quadros de 2,5 m a fim de localizar as
fissuras que se produzem, ao contrair-se 0 material por dessecar,

Nessa forma resultam os pisos resistentes e impermedveis e, por sua grande duraggo,

econdmicos.
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Aberturas; os portdes além de dar acesso, regulam com as janelas a ilummacio e o
arejamento interior.

Os avangos na fabricagdo de pré-moldados de cimento Portland, permitem a
fabricacdo de marcos, portas, janelas de concreto armado que ddo bons resultados.

Se as portas e janelas sdo feitas de madeira, pode-se colocar um recobrimento
metalico.

Célculo de Resisténcia: Quando os galpbes sdo grandes € indispensavel calcular
devidamente, por razSes econdmicas ¢ de seguranga, todas aquelas partes que possam pdr em
perigo a estabilidade; devem ser calculadas as fundagdes, os contrapisos e os pisos segundo
seu destino, as colunas e as bases, as vergas e contra-vergas, se sdo construidos independentes
ou com viga de travamento, em fungdo dos pesos proprios, das sobrecargas e agdo dos
Ventos.

As dimensdes dos galpdes dependem, em cada propriedade, da quantidade de
produtos a serem armazenados e do espago destinado a maquinas agricolas, a afiaciio das

ferramentas, construgdo e a reparagdo de ferramentas, de moveis, pessoas, etc.

3.1.3.2. Exemplos de fundaciio rasa.

As cargas provenientes do peso proprio que solicitam as fundacOGes sdo

basicamente determinadas em fungio dos pesos especificos dos materiais utilizados na

construgdo, que por sua vez sdo bastante diversificados. A seguir sio demonstrados os



tipos mais comuns de fundagdes rasas empregadas para este tipo de edificacdo,
aconselha-se porém que o solo de apoio destas, sejam retirados em escavagdo na forma
de cava e posteriormente recolocados de forma compactada. Na utiliza¢do de fundagdes
profundas os tipos mais utilizados sdo as estacas escavadas a trado, estacas apiloadas e

também estacas tipo strauss.

Tipo de fundacio rasa bastante difundida no meio rural é 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 fundacgdes.
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2.2 SOLOS DO INTERIOR DO ESTADO DE SAQ PAULO

3.2.1 Aspectos Geologicos

3.2.1.1 Introducio

A divisdio geomorfologica do Estado de So Paulo retrata agrupamentos de rochas
formadas em determinados ciclos do tempo geologico, desde o proterozodico. até as
movimentacdes tectdmicas de cenozdico {FULFARO e al . 1993). Sdo cinco as provincias da
divisdo geomorfoldgica do Estado de S3o Paulo: o Planalto Atlantico, a Depressdo Periférica.
a Cuesta Basaltica. o Planalto Ocidental e a Planicie Costeira (figura 13).

A regifio estudada situa-se na bacia sedimentar do Parana. formada por trés das
cinco divisdes geomorfoldgicas do Estado, a saber: Planalto Ocidental. Cuesta Basaltica e
Depressdo Periférica, ocupando a posi¢io vizinha 4 sua margem nordeste perfazendo mais da
metade da area total do Estado e todo o interior do mesmo. A Bacia do Parana, uma bacia
cratdnica, encontra-se preenchidas por rochas sedimentares e cratdnicas, cujas as idades

variam do Paleozoico Inferior até o Cenozoico.

3.2.1.2 Estratigrafia da Bacia do Parana
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A estratigrafta da Bacia do Parana € composta pelos seguintes grupos:

GRUPO PARANA

ExpOem-se ao sul do Estado entre as cidades de Itapeva e Itararé, ao longo do
“canvorr” do rio Itararé e nas encarpas terrminais do-planalto sedimentar, entre o vale desse rio

e Itapeva , oriundas das formagdes Furnas e Ponta Grossa.
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FIGURA 13- Esbogo da distribuicdo das unidades litoestratigraficas no Estado de So Paulo e

sua divisdo geomorfologica (baseados em 1PT,1981).



GRUPO TUBARAO

Atravessa o estado em forma de arco com a concavidade voltada para E-SE,
iniciando-se na regidio de Itapeva e Itararé, atravessando cidades como Sorocaba, Campinas,
vale do ric Mogi-Guagu até a regido de Mococa , engloba as formagdes Aquidauana, Itararé,

Tatui e Tieté.

PASSA DOIS
Disposto em faixa paralela a do grupo precedente, encontra-se entre as provincias da
Depressdo Periférica e a Cuesta Basaltica, proveniente das formagdes Irati ¢ Corumbatai

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

SAO BENTO
Ocupa o limite oeste da Depressdo Periférica e o fronte da Cuesta Basaltica,
passando por regides como a de Botucatu, via Washington Luiz, na base da Serra de Santana

dos Padres e Franca, sendo constituido pelas formagdes Serra Geral, Botucatu e Pirambéia.

BAURU

Os sedimentos desse grupe ocupam todo Planalto Ocidental, ocupando
territoriaimente quase a metade da superficie do Estado, provenientes de formacdes como
Marilia, Adamantina, Santo Anastacio e Caiua.

Na figura 13 pode-se observar a distribui¢3o litoestratigrafica no Estado de Sio

Paulo ¢ sua divisio geomorfologica.
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3.2.2 Aspectos Geotécnicos

3.2.2.1 Coberturas Cenozoicas

Dada a importéncia do sedimento cenozoico, pela sua ocorréncia no local estudado e
suas peculiaridades, apresenta-se, nesse capitulo, um estudo desse material. Serio mostradas
suas caracteristicas geotécnicas, bem como, resultados de ensaios in sity e de laboratoério,
provenientes de trabalhos de GIACHETI er al (1993), SOUSA (1993), AGNELLI (1992) e,
FERREIRA (1991).

A camada de solo superficial, em grande parte do interior de S3o Paulo, €
geologicamente denominada de sedimento cenozoico. Devido a sua génese, esse sedimento
apresenta-se pouco compacto, com particulas razoavelmente selecionadas, o que lhe confere
uma estrutura bastante porosa. Duas texturas sdo tipicas dos solos do sedimento cenozoico:
uma arenosa, a predominante, e outra argilosa (GIACHETI er a/.,1993).

Com espessura geralmente inferior a 10m, freqiientemente separado da camada
subjacente por uma linha de seixos, e normalmente situado acima do nivel de agua, o
sedimento cenozdico apresenta caracteristicas tipicas de material laterizado e colapsivel

(GIACHETI ef al., 1993).

Conforme mostra a figura 14, adaptada de MELO & PONCANO (1983), observa-

se que este solo recobre extensa drea do Estado de SZo Paulo, compreendendo o Planalto



Ocidental, a Cuesta Basaltica e a Depressfio Periférica, formadas pela bacia sedimentar do

Parana.
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Este sedimento ¢ produto do retalhamento dos materiais do Grupo Bauru e das
FormagOes Serra Geral e Botucatu, através de um pequeno transporte em meio aquoso de
"razogvel competéncia" (BERTOLUCCI, 1983), e depositados em forma de aluvides e
coluvides (BJORNBERG, 1965).

Os solos do sedimento cenozoico mostram-se com texturas arenosas ou argtlosas,
dependendo das caracteristicas dos materiais que lhe deram origem. A ag¢do do intemperismo
sob condi¢cdes climaticas de regifo tropical, onde tem-se elevada temperatura, intensa
pluviosidade e situacdes de boa drenagem, provocou neste material o processo de laterizagdo.

Os depositos cenozoicos podem ser identificados em aerofotos pela presenca de
pequenas lagoas e de depressGes fechadas, baixa densidade de drenagem, coloracdo clara,
colinas extensas com superficies convexas e planas. Observa-se, também, a ocorréncia de
bogorocas e que a vegetagdo natural de cobertura € escassa e do tipo de savana (LANDIM ez
al., 1974).

Na condicio natural, o sedimento cenozodico € muito poroso, pouco denso,
facilmente erodivel e, colapsivel quando carregado e inundado (VILAR, 1979). Entretanto,
quando compactado, este sedimento mostra qualidades mecanicas e hidraulicas favoraveis as
aplicagdes da engenharia civil. Em face destas caracteristicas, torna-se imprescindivel para o
projetista de fundac¢des o conhecimento de suas propriedades, tanto no estado natural quanto
no compactado.

As ocorréncias do sedimento cenozoico mostram-se, em geral, com espessuras que

variam entre 5 e 7m podendo-se, no entanto, encontrar valores acima de 20m. Suas cores



62

predominantes s30 o vermelho e o marrom, variando do claro ao escuro (GIACHETI et al.,
1993).

A presenca da linha de seixos, é uma indicagdo segura e util na identificagdo do
contato entre o sedimento cenozoico e solo subjacente. Sua espessura pode vanar desde
alguns centimetros, quando torna-se dificil sua identificagio através de uma sondagem de
simples reconhecimento, até valores maiores do que um metro, constituindo as jazidas de
cascalho. A existéncia desta linha € mais freqiente no sedimento cenozdico arenoso do que no
argiloso(GIACHET] et al.,1993).

A influéncia dos pedregulhos na resisténcia a penetragdo do amostrador nessa
camada de seixos, varia de incipiente, para camadas pouco espessas e de baixa densidade de

pedregulhos na massa de solo, até o impenetravel.

Na figura 6 sdo apresentados 15 perfis geotécnicos que representam de maneira
expressiva 0 subsolo das cidades onde foram realizados, bem como assemelham-se bastante
com o subsolo de toda a regido estudada, pois, como foi observado o solo desta regido

apresenta caracteristicas similares .

A compacidade e consisténcia do sedimento cenozdico variam, respectivamente, de

fofa a pouco compacta para as ocorréncia arenosas e de mole a média para as argilosas.
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3.2.2.1.1 - Propriedades indices

Os resuitados de dissertagdes realizadas na EESC-USP (STANCATI, 1978;
FEJON, 1987, AGUIAR, 1989, BROLLO, 1991; LOLLO, 1991; NISHIYAMA 1991 e
GRUBER, 1993) permitiram fornecer os intervalos de variagdo das propriedades indices das
texturas arenosa e argilosa do sedimento cenozoico.

Na figura 16 estio mostradas as faixas granulometricas dessas duas texturas. Os
solos arenosos vanam desde areia fina a media até arelas finas argilosas, com uma
porcentagem de silte inferior a 10%, ocasionando uma falta de particulas de tamanhos
intermediarios. Os solos argilosos variam desde argilas arenosiitosas até argilas siitosas com
porcentagens de argila e areia aproximadamente iguais, o que, muitas vezes, dificulta a sua
identificagdo no campo.

O indice de vazios de ambos 0s solos apresenta-se acima de 0,70. Os solos arenosos
mostram vazios pequenos, o suficiente para ocasionar o inconveniente de succionar a parafina

ligiieferta usada na impermeabilizagdo de amostras indeformadas.
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FIGURA 16 - Faixas granulométricas dos solos do sedimento cenozoico.



A plasticidade dos solos arenosos varia desde o ndo plastico até valores do indice de
plasticidade da ordem de 13%, enguanto que 0s soi(}-s argilosos tem esse ntervaio entre 13%
a 33%. Segundo VARGAS (1988), a classificacdo dos solos tropicais pode ser feita a partir
dos limites de consisténcia, desde que se eonsiderem o5 argilominerals € a natureza
mineralogica de fragdo silte.

Os solidos predominantes na formagiio de ambos os solos s3o o quartzo na fragdo
areia. ¢ a caulinita na argifa, resultando por isso, solos inativos e nio expansivos, AS massas
especificas dos solidos variam em torno de 2,65 g/ent’ e 2,75 g/om’ para os solos arenosos €
argilosos, respectivamente. Quando ocorre maior quantidade de minerais mais pesados, a
massa especifica dos solidos pode chegar a valores superiores a 3,00 g/lem’.

Na figura 17 sdo mostradas quatro curvas de compactagio de laboratério na energia
equivalente ao do Proctor Normal. As duas mais & esquerda { 1 e 2 ) definem um limite de
variagio dessas curvas para 0s solos arenosos, enquanto as duas mais & direita ( 3 e 4 )

definem esse limite para os solos argilosos.
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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 cenozoico, para encontrar-
mos o solo residual do Grupo Bauru, principalmente na regido onde localiza-se a Cidade de
Bauru. Trabalhos de FERREIRA (1951) ¢ AGNELLI (1992), apresentam resultados de
ensaios /n situ e de laboratério, bem como suas caracteristicas geotécnicas, em estudos
realizados na regifio de Bauru, resultados representativos para caracterizar o solo referente a
este grupo.

O solo superficial ¢ o arenoso, residual do aremto do Grupo Bauru (AGNELLI,
1992),

O solo do Grupo Bauru é dividido da base para o topo, nas formag¢des Caiua, Santo
Anastacio, Adamantina e Marilia, sendo que na regido de Bauru ocorrem apenas as formagdes
Adamantina € Marilia (SOARES et @/, 1979).

Segundo FERREIRA (1991), a Formagio Adamantina € constituida por arenitos de
granulagdo de média a fina, siltitos arenosos micaceos, arenitos micaceos, argilitos e arenitos
conglomeraticos e, raramente, arenitos com nodulos carbonaticos.

A fragdo arenosa ¢é rosada e avermelhada, com boa selegdo e arredondamento
regular. Andlise granulométricas (DAEE-1976), da Formagio Adamantina, com 80 a 100 %
de areia, mostram didmetro ds entre 0,09 mm e 0,28 mm, com uma media de 0,15 mm.

A espessura da Formagio Adamantina ¢ muito varavel, em fungdo das

irregularidades topograficas do subsolo (basaltos da Formagiio Serra Geral ou arenitos da
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Formagdo Botucatu ou Piramboia, conforme o local). Entretanto, sua espessura maxima na
area é inferior a 200 m.

O contato basal da Formagdo Adamantina ¢é feito com uma discordéncia erosiva que
a separa das formacOes abaixo (Pirambéia, Botucatu ou Serra Geral). Porém, na area, nio
existem afloramentos deste contato. O contato superior com a Formagio Marilia € brusco e
transicional, de maneira bem marcante.

Quanto a origem, as freqiientes estruturas hidrodindmicas (estratificacdo e marcas
ondulares assimétricas), mostram que a Formacgdo Adamantina foi depositada por rios
meandrantes com extensas planicies de inundagdo, onde eram comuns as lagoas. Os bancos de
arenitos foram depositados por canais e os bancos de siltitos em planicies de transbordamento,
baixos de inundacdo e lagoas.

A Formagdo Marilia é constituida por arenitos, conglomerados e laminitos,
intercalados entre si, apresentando seixos de composi¢iio variada, geralmente de quartzo,
calceddnia, quartzito e arenito e, algumas vezes, de calcério e argilito.

Os arenitos s3o de granulagdo fina a grossa, freqilentemente conglomeraticos (seixos
de quartzo, basalto, quartzito, gnaisse, arenito € argilito), com cimento carbonatico, de cores
bege, cinza claro e vermelho. Geralmente sio sub-angulares e mal selecionados.

A Formagdo Marilia 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 formagfo, um ambiente de leques aluviais, justificando através da

litologia, granulometria ¢ estruturas sedimentares.
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3.2.2.2.1 Propriedades indices

FERREIRA (1991), coletou amostras de trés diferentes locais da regido de Bauru e,
junto ao Laboratorio de Geotecnia da EE.S.C-U.S.P, elaborou um programa de ensaios
sobre amostras deformadas e indeformadas, para cada local pesquisado, realizando ensaios de
granulometria, massa especifica dos sélidos, limites de liquidez e plasticidade e, compactagdo,
nas amostras deformadas e, ensaios de compressdo simples e adensamento.

Considerando que o solo estudado apresenta caracteristicas bastante semelhantes nas
trés regides onde as amostras foram coletadas, considerou-se para fins deste trabalho que o
restante da regiio 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 média das trés regides da cidade de Bauru.

Na figura 18 estdo mostradas as faixas granulométricas médias para as trés regides
onde as amostras foram coletadas e, a distribuigio granulométrica determinada, apresentando
discretas variagOes com a profundidade de um local para o outro. A granulometria foi
praticamente constante para toda a espessura, nos trés locais pesquisados e, de acordo com a
ABNT na NBR 7181/84, o solo foi classificado como sendo uma areia fina argilosa, com
porcentagens meédias de particulas de 73 % de areia, 12 % de silte e 15 % de argila. Os
valores obtidos para indice de vazios, em média, estdo situados dentro da faixa de 0,40 a 0,85,
previstos por DAS (1985), para o caso das areias finas. Na caracterizagio quanto a
plasticidade, os limites de Atterberg obtidos para cada local, sofreram pequena variagfio com a

profundidade, sendo os indices de plasticidades obtidos em média de 7,3 a 5,3.
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FIGURA 18 - Curvas granulométricas médias para o solo da regidio de Bauru.

(Fonte: FERREIRA, 1991)
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A massa especifica dos sélides se manteve praticamente constante para toda area
estudada, apresentando valores entre 2,66 gicry’ e 2,71 g/em' , com valor médio de 2,68
gem’

Os pardmetros , Pamix © W, 0btIdos nos ensaios de compactagdo apresentaram
pequenas disperséd, apresentando vaiores bem caracteristicos, coerentes com valores tipicos
fornecidos por VARGAS (1981), para solos residuais de arenito, ficando o teor de umidade

Gtima entre 9,7 e 11,8 %, para uma meédia entre as amostras de 11,5 %, estes resultados

podem ser observados nas figuras 19.1, 192 e 19.3.
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FIGURA 19.1 - Curvas de compactagiio - Local 1. (Fonte: FERREIRA, 1991)
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3.2.2.3 Colapsibilidade

Uma das prncipais caracteristicas do solo estudado é apresentar o fendémeno da
colapsibilidade, que consiste numa redugdo abrupta de volume, provocada pelo desarranjo de
sua estrutura devido a um aumento do teor de umidade. O colapso provoca portanto uma
descontinuidade na curva tensdo x deformagfo, conforme ilustrado pela prova de carga

genérica da figura 20, em que se admite a inundagio do solo durante o ensaio.

CARGA

Inundagio

=]

ReCALQUE

Figura 20 - Ocorréncia de colapso em prova de carga.



Em consegiiéncia, as fundacles de edificacbes em solos colapsiveis podem se
comportar satisfatoriamente por algum tempo, mas bruscamente sofre um recalque adcional,
em geral de considerdvel magnitude, por causa do aparecimento acidental de uma fonte de
agua que passa a inundar o solo, acarretando um efeito perverso ao solo colapsivel e,
consequentemente, um comportamento dramatico das fundagoes.

O mecanismo do colapso difere completamente do processo classico de
adensamento. O colapso “ocorre como resultado de um acréscimo do teor de umidade e, por
isso, ha expulsio de ar da estrutura do solo colapsivel em vez de expulsio de
agua”’(MACKECHNIE, 1989). Essas condigdes inversas ou contrarias de entrada e saida de
agua podem caracterizar o fenémeno do colapso como oposto ao do adensamento. Também
o tempo de ocorréncia do fendomeno faz uma distingdo nitida entre colapsc e adensamento.
No adensamento, “a vanacdo de volume dos solos saturados ocorre coOmo um processo
transiente; por outro lado o colapso manifesta-se num periodo de tempo relativamente

curto”(TADEPALLI & FREDLUND, 1991),

A conceituacdo tradicional de colapso sobre carga constante, pode-se acrescentar
modernamente a alternativa de maior compressibilidade ou menor rigidez do solo em vez de
descontinuidade da curva tensiio x deformagdo de solos colapsiveis, se a inundagio procede
ac inicio do carregamento. Nesse caso de inundagdo prévia a colapsibilidade se manifesta ndo

por um recalque abrupto, mas pela redugio da capacidade de carga, conforme ilustrado pela

figura 21.
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FIGURA 21 - Prova de carga em solo colapsive] previamente inundado.

Sdo dois os requisitos basicos para o desenvolvimento da colapsibilidade: uma
estrutura porosa, caracterizada por um alto indice de vazios, e a condigio nfo saturada,
representada por um baixo teor de umidade. A estrutura porosa pode estar associada a
presenca de um agente cimentante que, aliada a uma succio suficientemente elevada,
estabilliza o solo na condigdo parcialmente saturada, conferindo-lhe uma resisténcia

“aparente” ou temporaria.
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Mas para um solo potencialmente colapsivel entrar efetivamente em colapso. duas
condigOes basicas devem ser satisfeitas: a elevacdo do teor de umidade até um certo valor
limite e a atuagdo de um estado de tensdes também limite ou critico que, em fundacdes, €
representado pela carga de colapso. A adi¢do de 4gua ao solo colapsivel produz um efeito
adverso ou destrutivo, pois reduz ou dissipa a succdo e/ou enfraquece e até destror a
cimentacdo, causando a reducdo da resisténcia e, portanto, o colapso do solo, se a carga
atuante € suficientemente alta.

Em outras palavras o solo colapsivel apresenta uma estrutura potencialmente instavel
mas mantida com uma nigidez temporaria gragas a pressdo de sucgdio e/ou cimentagdo. Este
estado resistente € instavel frente a variagio do teor de umidade, pois quando este ultrapassa
um limite critico sobrevem o colapso, desde que a carga atuante também esteja acima de um
certo limite. Portanto , os solos susceptiveis ao colapso apresentam uma grande sensibilidade
a agfio da agua; o aumento do teor de umidade € o mecanismo detonador ou efeito gatitho do
colapso.

Quanto ao estado de tensdes atuantes no solo, também ha dois valores criticos,
representados pelos limites inferior e superior. “A colapsibilidade dos solos porosos parece ser
desprezivel para tensdes baixas aplicadas, aumenta com as tensSes aplicadas até um maximo,
diminui para um minimo para uma alta tensdo aplicada; nos caso estudados, a tensdo critica €
0,5 MPa”(VARGAS,1973). Este autor observa, contudo, que “para tdo aita tensdo, o
recalque do solo devido a sua compressibilidade, no teor de umidade natural, ¢ mtoleravel

para fins praticos”.
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“As regides tropicais apresentam condigdes fragrantes para o desenvolvimento de
solos potencialmente colapsiveis, quer pela lixiviagdo de finos dos horizontes superficiais nas
regides onde se alternam estacdes de relativa seca e de precipitagdes intensas, quer pelos solos
com deficiéncia de umidade que se desenvolvem em regiGes aridas e semi-aridas”(VILAR et
al.1981).

“Alguns indicativos da presenca de solos colapsiveis sdo: baixos SPT (< 4 golpes) e
CPT (qc < 100 MPa), granulometria aberta (auséncia de fragio siite), baixo grau de saturagdo
(< 60 %) e grande porosidade (= 40 %)”. (FERREIRA e al., 1989).

No Estado de S#o Paulo, comprovadamente se destacam como solos colapsiveis o
sedimento cenozoico e, o solo residual do grupo Bauru, que recobrem grandes extensdes do

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

de Sio Paulo.



3.3 FUNDACOES

3.3.1 Fundacdes diretas

De acordo com a NBR-6122/96, define-se fundacgdo superficial (ou rasa ou direta)
como aquela em que a carga é transmitida ao terreno predominantemente pelas pressdes
distnbuidas sob a base da fundagdo e compreendem as sapatas, os blocos, as sapatas
associadas, os radiers e as vigas de fundagdo. A profundidade de apoio ¢ inferior a duas vezes
a menor dimensio da fundacio.

Sapata € um elemento de fundacio superficial de concreto armado, dimensionado de
modo que as tensdes de trabalho nele produzidas ndo sejam resistidas pelo concreto, mas sim
pelo emprego da armadura. Pode possuir espessura variavel ou constante e sua base em planta
¢ normalmente quadrada, retangular ou trapezoidal.

O bloco, elemento de fundagdo superficial de concreto, dimensionado de modo que
as tensdes de tragdo nele produzidas possam ser resistidas pelo concreto, sem necessidade de
armadura. Pode ter suas faces verticais, inclinadas ou escalonadas e apresentar normalmente

em planta secdo quadrada ou retangular.

Sapata associada ou radier parcial ¢ uma fundagio comum & varios pilares, cujos
centros, em planta, nfo estejam situados no mesmo alinhamento. Ocorre quando ndo €

possivel projetar sapatas isoladas, podendo haver superposi¢do em planta.
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Radier ¢ o caso limite, quando todos os pilares de uma obra estdo sobre a mesma

sapata.

Viga de fundacdio elemento de fundagdo comum a varios pilares, cujos centros, em

planta, estejam situados no mesmo alinhamento.

Neste caso o calculo estrutural deve ser feito levando em conta que as reacdes de

apolo devem coineidir com as cargas dos pilares.

O problema basico para se projetar uma fundagio direta consiste na fixaciio da
pressdo admussivel para o solo.

Pressdo admissivel sobre uma camada de terreno de fundagio é aquela que aplicada
sobre a mesma, nas condigdes fixadas em cada caso, provoca apenas recalques que a
constru¢@io pode suportar sem inconvenientes e simultaneamente oferece um coeficiente de
seguranca satisfatonio contra a ruptura ou o escoamento do solo.

Recalque admissivel € aquele que a estrutura pode suportar sem prejudicar sua
estabilidade, utilizacio e estética.

Qualquer fundagdo provoca recalques que, desde uniformes ndo tem maior
importdncia, dependendo € claro de sua magnitude. O que importa sio os recalques
diferenciais (diferenca entre os recalques maximo e minimo) e mais ainda o recalque
diferencial especifico (ou a distor¢do angular) definido como a relagiio entre o recalque

diferencial e a distincia entre os pontos correspondentes.
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3.3.2 Fundacbes profundas

De acordo com a NBR 6122/96, ¢ todo elemento de fundagdo que transmite a carga
ao terreno pela base (resisténcia de ponta), por sua superficie lateral (resisténcia do fuste) ou
por uma combinagdo das duas, e que esta assente em profundidade superior ao dobro de sua
menor dimensdo em planta, € no minimo 3 m, salvo justificativa. Neste tipo de fundagio

inclui-se as estacas, 0s tubuldes e os caixdes.

Quando as camadas superiores do solo tem caracteristicas tais que se as cargas de
uma construgdo forem apoiadas sobre elas podera advir ruptura do terreno ou recalques

excessivos, € preciso utilizar fundagdes profundas: estacas ou tubuldes.

De acordo com o item 3.9 da NBR-6122/96, estaca ¢ um elemento de fundagio
profundo executado inteiramente por equipamentos ou ferramentas, sem que, em qualquer

fase de sua execugdo, haja descida de operario.

Quanto ao material as estacas podem ser:
a) de madeira
b) de ago
c) de concreto - simples
- armado

- protendido
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d) mistas

Quanto ao modo de sua execucio:
- pre-fabricadas

- moldadas in foco

Evidentemente as estacas de madeira e de ago sdo pré-fabricadas e introduzidas,
posteriormente, no solo; as de concreto podem ser pré-fabricadas (pré-moldadas) ou
moldadas in loco.

Estacas podem ser cravadas verticais ou inclinadas e podem ser submetidas a
esforgos de compressdo ou tragdo na diregdo de seu eixo ou a esforgos associados (incluindo

esfor¢os horizontais, momentos, etc.)

Cravacgdo de estacas

Estacas podem ser mtroduzidas no solo por:
- cravagdo dindmica, bate-estacas
- cravagdo com carga estatica

- cravagdo por jato de 4gua ou ar



81

E normalmente usada a cravacdo dindmica (bate-estacas) para a cravagdo de estacas
pré-fabricadas ou para a introducio de um molde metélico dentro do qual sera concretada a
estaca moldada in loco.

Usa-se a cravagio estatica quando devido as condi¢des de vizinhanga, uma cravagdo
dindmica € contra indicada (também chamada cravagio por prensagem),

Usa-se também cravagdo estatica em casos de reforgo de fundacio.

No caso de cravagio dindmica por bate-estacas a mesma prossegue até que a peca
que esta sendo cravada penetre no terreno, até a profundidade estipulada no projeto ou ainda
até a nega.

No caso de cravagdo estatica a mesma € levada até que a forga necessaria para a
cravagio (lida em mandmetro e transformada em forga através de um grafico) atinja o valor

estipulado (normalmente a carga de trabalho multiplicada por um coeficiente de seguranca)

Estacas de madeira

A estaca de madeira € o tipo mais antigo de estacas que se usou € evidentemente o
mais simples.

Existem estacas de madeira em obras executadas ha mais de 1.000 anos

Trata-se de cravar um tronco de madeira o que normalmente ¢ feito ainda hoje com

bate-estacas de pequenas dimensGes e martelos bastante leves.
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O problema do uso dessas estacas s3o em primeiro lugar o fato de que s servem
para pequenas cargas e evidentemente s& nos casos em que sua durabilidade pode ser
garantida.

A norma NBR-6122/96 fixa exigéncias sobre didmetro minimo (15 ¢m na ponta € 25
¢m no topo) e quanto ao alinhamento.

Além disso manda proteger o topo para que resista aos esforgos de cravagéo.

A exigéncia mais importante diz respeito ao nivel de agua. Em estruturas
permanentes € imprescindivel que o topo fique abaixo do nivel de agua permanentemente, a
n3o ser que a madeira seja convenientemente tratada (OSMose-pentox, creosoto a quente, etc.)

Em estruﬁzras provisorias essa exigéncia € dispensavel.

Cuidados especiais devem ser tomados quando em regides sujeitas a ataque de
teredo € outros animais que se alimentam de madeira (exemplo: Porto de Paranagua).

E admitido o uso de emenda através de sambladura, anel metalico ou talas de jungdio.

A madeira usada entre nos € 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

foneladas.

Estacas metalicas

Estacas metalicas sio largamente usadas entre nés atualmente, principalmente,

quando € necessario atingir profundidades muito elevadas.



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 ago), que tem
como grande vantagem o momento de inércia elevado para a mesma area de aco.

As emendas sdo feitas por solda usando-se também talas de jungéo.

As estacas de ago, quando terminada a cravagio devem ter seu topo, eventualmente
danificado durante a cravagdo, cortado.

A ligagio da estaca de ago com o bloco de capeamento é outro assunto que tem sido
discutido € uma série de soluges tém sido dadas, penetracdo no bloco, chapa de apoio, etc.

Atualmente com base em pesquisa feita nos Estados Unidos tem-se considerado
suficiente uma penetracio de 20 cm no bloco fazendo eventualmente uma fretagem em espiral
nesse trecho, caso a estaca trabalhe & compressio.

No caso de tragdo deve-se soldar uma armadura capaz de transmitir o esforgo de
trac8o a estaca.

No caso de estacas tubulares vale 0 mesmo principio a nio ser que se encha de
concreto o tubo até a altura capaz de transmitir a carga por aderéncia a camisa.

Problema sério com estacas de ago € que se usar martelos muito pesados a estaca
tende a penetrar exageradamente no terreno, principalmente no caso de perfis, dada sua
pequena secio.

E conveniente, no caso de comportamento discrepante com o previsivel pelas
sondagens interromper a cravagdo e verificar novamente, apés alguns dias o efeito de
"recuperagdo”, ou entdo fazer provas de carga com varios comprimentos cravados, quando o

vulto da obra o justificar.
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De maneira geral a estaca metalica ndo constitui uma solugdo econdmica quando

existermn outras possibilidades.

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

a) Economizar alavancas

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

¢) Uso simultineo como estrutura provisoria

Estacas pré-moldadas

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

protendido.

Podem ser concretadas em formas horizontais ou verticais ou ainda por
centrifugacio.

Sdo normalmente quadradas ou de segdio circular, macigas ou ocas €
excepcionalmente hexagonais ou octogonais.

As estacas de concreto protendido sdo normalmente feitas com armadura aderente,
concretadas em pistas de protensdo. Nos casos de estacas centrifugadas protendidas a

ferragem € colocada na prépria forma a ser centrifugada.

Estacas moldadas in loco
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Brocas, sdo estacas de pequeno didmetro, 25 a 30 cm, executadas manualmente e
que sdo normalmente utilizadas para cargas da ordem de 5 a 8 toneladas.

Podem ser feitas com base alargada, através de um 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 ¢ simples com concreto jogado de cima.

Normalmente pontas de ferro sdo espetadas na parte superior.

Atraves de equipamentos mecanizados faz-se estacas escavadas de 25, 30 e 40 cm
de didmetro. A maior vantagem € a rapidez de execugfo, pois a maquina escava em poucos
minutos.

As estacas tipo STRAUSS constituem uma fundagdo bastante difundido entre nos
dado que o equipamento utilizado é muito simples e de facil transporte.

Embora como fundagio a estaca tipo STRAUSS seja solugdo bastante satisfatora o
seu uso indiscnminado para qualquer tipo de solo tem conduzido a acidentes bastante senos.
N#o ha maiores problerhas quando a execucdio é cuidadosa e a ponta fica em terreno
impermeavel e a concretagem ¢ feita em seco. Quando, porém, a ponta fica em areia ou
quando o tubo € puxado demasiadamente rapido e sem controle, interrupgdo do fuste ¢

comum € suas conseqiiéncias podem ser graves.

Estacas Apiloadas sdo executadas através da queda de um pildo sobre o solo de

fundacdo, fazendo com que o mesmo seja compactado nas laterais do fuste da estaca, ndo
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havendo remocgdo de solo, sendo o furo aberto pela expulsdo do solo para as laterais do fuste

da estaca e também para o fundo. A concretagem se da sem a compactagio do concreto que €

simplesmente lancado na boca da estaca.

Estacas mistas

Em certos casos solu¢io de estaca utilizando dois materiais diferentes: madeira +

concreto ou ago podem ser usadas. Em obras com cargas pequenas e grandes comprimentos

que podem vir a ser o caso de edificagdes rurais, madeira + concreto tem aplicagdes

economicamente satisfatorias.

Os exemplos de fundagbes apresentados sdo os mais indicados, devido a sua

viabilidade técnica-econdmica para as construgdes rurais.

3.3.3 Provas de cargas

3.3.3.1 Generalidade



87

A natural dificuldade em conhecer as propriedades do solo onde as fundagdes serdo
construidas, as alteragdes das condigdes iniciais provocadas pela execugdo da fundacdio e o
comportamento complexo do comjunto fundagdo-solo, de dificil modelagem numérica ou
analitica, justificam a necessidade de utilizagdo de ensaios “/n sifu”, constituindo entdio as

provas de carga.

As provas de carga, utilizadas em geotecnia para se estudar o comportamento de
fundagdo-solo, verificamn aspectos importantes como a capacidade de carga, deslocamentos do
elemento da fundagdo, e ainda, no caso de estacas instrumentadas, a transferéncia de carga em

profundidade (ALBUQUERQUE, 1996).

Os diversos motivos que levam a execugdo de uma prova de carga podem ser
resumidos da seguinte maneira;
- assegurar que ndo ira ocorrer ruptura para uma certa carga de trabalho
- avaliar a integridade estrutural do elemento de fundac&o
- determinar qual a carga de ruptura, realizando uma checagem das
estimativas
- determinar o comportamento carga x deslocamento de um elemento de

fundagio, especialmente na regifio da carga de trabalho.

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

relativos ao “controle de qualidade™, ao passo que os restantes seriam ensaios para obtencio
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de dados, usados na avaliagdo dos pardmetros adotados em projetos, tendo em vista a
previsdo de recalques ou projetos de obras semelhantes (ALBUQUERQUE, 1996).

As provas de cargas podem ser feitas com cargas verticais ou inclinadas, a
compressdo ou tragfio, cargas horizontais ou qualquer tipo de solicitagdo, procurando
reproduzr as condigdes de funcionamento da fundagdo a que se destinam.

As provas de carga podem ser divididas em:

a) Prova de carga direta sobre o terreno da fundagdo
b) Prova de carga estatica em estacas e tubulGes

¢) Prova de carga dindmica em estagas

3.3.3.2 Prova de carga estatica

A prova de carga estitica ¢ definida na aplicagdo de sucessivos estagios de carga a
fundagdo, conjuntamente com a leitura dos recalques correspondentes; para aplicar a carga €

necessario utilizar um sistema de reagio para que se possa efetuar o carregamento.

Neste tipo de trabalho o estudo estatistico raramente é feito, tendo em vista que ndo
se consegue abranger um némero significativo de elementos, pois toda uma estrutura €
necessaria para a realizacdo de uma prova de carga estatica, incluindo o custo e o tempo. Mas,

apesar de todas estas dificuldades, este procedimento ainda é a melhor maneira de se
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comprovar a resisténcia de uma fundag8o isolada, principaimente se for profunda, do tipo

estaca ou tubulio.

3.3.3.3 Prova de carga dinamica

Este ensaio constitui uma ferramenta alternativa quando se deve testar uma grande
quantidade de estacas, devido ao custo moderado e a vantagem de ser realizada no final da

cravagdo, permitindo o controle de sua instalagdo e a determinagiio do comprimento da

estaca.

A verificagiio da capacidade de carga de estacas cravadas através da aplicagdo de
formulas dindmicas controladas pelas negas, tem sido um procedimento padrio adotado
durante muito tempo. Entretanto, a compreensio do fendmeno de cravacio de estacas sofreu
avangos mais significativos a partir da teoria de equagdo de onda, através do trabalho inicial de

SMITH (1960), o advento dos computadores contribuiu para uma rapida difusio desta

técnica.

A prova de carga dindmica € definida por NIYAMA ( 1991) como um ensaio em
que se aplica um carregamento dindmico axial, a principio de qualquer espécie, com o objetivo
de obter a estimativa de sua capacidade de carga, pela aplicagio da equagdo de onda, durante

o processo de cravagiio e recravagio de uma estaca.



A norma brasileira NBR-6122/96, no seu capitulo sobre estacas cravadas, refere-se
aos metodos dindmicos como uma das formas de determinacio da capacidade de carga de

uma estaca pré-moldada.

O conceito mais recente para prova de carga dindmica, segundo NIYAMA & AOKI
(1991), baseia-se no procedimento de aplicar golpes sucessivos de martelo com energias

crescentes, medindo-se a resisténcia a cravagio através da instrumentagio (DPA, Pile Driving

Analyser).

O programa mais extenso e conhecido foi desenvolvido na “Case Western Reserve
Institute - E.U.A”, iniciado em 1964. Deste resultou a técnica de instrumentacio mais
utilizada em todo o mundo na atualidade e, sobre a qual esta baseado o conceito de prova de

carga dindmica, em seu sentido mais amplo (ALBUQUERQUE, 1996).



3.4 ESFORCOS SOLICITANTES EM ESTRUTURAS

3.4.1 Acdes a considerar

No calculo dos esforgos solicitantes devera ser considerada a influéncia das cargas
permanentes e acidentais e de todas as a¢les que possam produzir esforgos importantes.
Estas agdes serdo consideradas de acordo com as normas e com as condi¢es peculiares
de cada obra.

As acbes s8o as causas que provocam o aparecimento de esfor¢os ou
deformacdes nas estruturas. As forgas sio consideradas como agdes diretas e, as
deformagdes impostas como a¢des indiretas.

As agdes podem ser;

a) agles permanentes, provenientes das cargas permanentes;
b) acles variaveis, provenientes das cargas acidentais;

¢) agles excepcionais e ac¢ic do vento.

3.4.1.1 Cargas permanentes

As cargas permanentes s3o constituidas pelo peso proprio da estrutura e por todas

as sobrecargas fixas, ou seja, 0s pesos proprios dos elementos estruturais e os pesos de
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todos os demais componentes ndo removiveis, que ocorrem com valores constantes ou de
pequena variagdo em torno de sua média, durante praticamente toda a vida da construgdo

(NBR 8681).

3.4.1.2 Cargas acidentais

As cargas acidentais variam em fungdo do tipo da estrutura e seus respectivos
valores sdo fixados por norma, dispostos na posi¢do mais desfavoravel para o elemento
estudado. Sd3o agOes que atuam nas construgdes em decorréncia de seu uso, como:

pessoas, mobiliario, veiculos, produto ensilado no caso de silos e galpdes, etc.

3.4.1.3 Acdes excepcionais e acio do vento

As agbes excepcionais tem duracio extremamente curta e muito baixa
probabilidade de ocorréncia durante a vida da construgdo, mas que devem ser
consideradas no projeto de determinadas estruturas (NBR 8681). Devido as
caracteristicas peculiares das construgdes rurais estudadas, como suas formas
geométricas e, principalmente a localizagdo e topografia do local da construgéo,

geralmente lugares abertos, sem obstaculos artificiais e as vezes naturais, com isso, locais
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de maior incidéncia de ocorréncia de ventos consideraveis, sera dada especial atenciio ao

efeito do verto nas estruturas.

Acio do vento

As agdes devida ao vento sdo determinadas pela Norma Brasileira NBR 6123/88,
“Forgas devido ao vento em edifica¢des”.

Esta norma fixa as condiges exigiveis na consideragdo das forgas devidas a ag#o
estatica e dindmica do vento, visando o calculo das varias partes que compdem a

edificacdo.

Portanto, os ventos fortes sdo 0s de maior interesse na engenharia de estruturas e
a rugosidade do terreno, os obstaculos naturais e artificiais serdo objetos de consideracdo

para determinar tal velocidade.

E até comum a ruina parcial ou total de edificagdes (casas, galpdes, torres, silos,
caixithos, etc.), devido a acio do vento. Muitas vezes somos surpreendidos por noticias
de tais eventos. A surpresa seja talvez decorrente de pouca ateng3o que o ser humano
dedica aos varios aspectos da natureza e em particular ao ar.

Uma das dificuldades do ser humano ¢ 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 funcio dos efeitos causados. A tabela 1 reproduz esta escala, procurando assim

permitir uma id€ia da velocidade do vento ap0s a avaliagio dos danos causados.

O vento nas edificacdes

A acio do vento em edificagdes depende necessariamente de dois fatores:
meteorologicos e aerodindmicos (SALES, ef al 1994).

A meteorologia estuda as condigdes do vento, movimento de massa de ar,
causado por condigdes de pressio e de temperatura na atmosfera, enquanto que a
aerodindmica determina as forgas resultantes em obstaculos submetidos ao fluxo de ar,
em funcgdo das caracteristicas da edificagdo.

Os aspectos meteorologicos serdo responsaveis pela velocidade do vento a se
considerar em uma edifica¢do, sendo esta velocidade avaliada a partir de consideragdes
tais como:

- local da edificagdo;

- tipo de terreno (plano, aclive, vales, morro, etc),

- altura da ediﬁcagﬁo;

- rugosidade do terreno (tipo e altura dos obstaculos a passagem do vento);

- tipo de ocupacio.



VELOQCIDADE DO VENTO DESCRECﬁO
. BFE NTC
GRAU} ;L crvalolMédia Vggmo EFEITOS DEVIDOS AC VE
am w/s |em km/h *
0-G,5 1 calmaria ---

1 6,5-1.7 4 aura,scpro |A fumaca sobe pratica-
mente na vertical

2 1,7-3,3 8 brisa leve |Sente-ge o vento nas
faces

3 3,3-5,2 15 brisa Movem-ge as folhas das

fraca drvores

3 5,2-7,4 20 brisa mo- |[Movem-ge pequenos ramos.

derada vento axtende as bandelras

5 7,4-9,8 30 brisa viva |Movem-se ramos maiores

6 2,8-12,4 40 brisa forte|Movem-se os arbustos

7 12,4-15,2 50 ventania Flexionam-8e galhos for;es

fraca o ventn & ocuvido em edi-
ficios.

5 15,2-18,2 50 ventania Dificil caminhar, galhos

moderada quebram-se, © trcnco das
drvoresz oscllam.

g 18,2-21,5 70 ventan_.a Objetos le' =g sdoc deslo-
cados, partem-se arbus-
tog e gali... gross0s,
avarias em chaminés

1u 21,5-25,5 BO vantania Arvores sio arrancadas,
ferte quebram-se ©g postas
11 25,5-29,0 35 ventania Avarias severasg
: destrubi-—=
12 23,0 e 105 furacgo Avarias desastrosas,
maia calamidades

TABELA 1 - Escala de Beaufort (Fonte: NBR 6123, 1988).
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Fica evidente que esta velocidade devera considerar todos estes aspectos bem
como as dimensdes da edificagdo e as condigdes dos locais em que sera construida.

QOutros aspectos a serem considerados s3o: a aleatoriedade do vento que exige,
nio s6 a necessidade de realizar medicdes do vento natural, como também adotar
simplificagdes para poder considerar seus efeitos e, a variacdo da velocidade do vento
com a altura, em fun¢do das caracteristicas do local de aplicagao.

As forcas devidas ao vento nas edificagGes devem ser calculadas separadamente

para:

a) elementos de vedagdo e suas fixagdes (telhas, vidros, esquadrias, painéis
de vedacio, etc.)
b) partes da estrutura (telhados, paredes, etc.)

¢) a estrutura como um todo

O calculo separado prevé o nivel de seguran¢a requerida para edificagdes em
fungdo de sua finalidade. Assim para elementos de vedacdo e suas fixagdes justifica-se um
coeficiente menor, pois além de n3o possuir responsabilidade estrutural, € mais
econdnica uma eventual substituicio de alguns elementos do que um gasto inicial maior

em todos

As forgas devidas ao vento serdo determinadas a partir dos seguintes parametros:

Velogcidade do vento
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Serdo definidas as condigGes gerais que permitem determinar a velocidade que
atuara em uma determinada edificacdo.

A primeira consideragdo sobre este aspecto € que regides diferentes da terra estao
sujeitas a diferentes situagSes da velocidade do vento. Como exemplo, sabe-se que
ocorrem furacdes nos Estados Unidos, no Brasil eles praticamente ndo ocorrem.
Conclusdo: € quase intuitivo que este aspecto devera ser considerado (SALES, et al
1994).

Uma outra consideragdo importante € que a velocidade do vento, para uma dada
regido, € obtida através de medigdes (anemOmetros ou anemografos), porém ndo devem
ser esquecido que os resultados destas medi¢Ses ndo poderdo ser adotados como
referéncia inicial sem as devidas consideragSes de sua variabilidade ao longo do tempo.

A vida util de uma edificagdo corrente é normalizada em 50 anos fazendo com
que a analise do vento deva considerar este aspecto. Em outras palavras, ¢ necessario
determinar qual a velocidade méaxima num periodo de ocorréncia adequado ao tipo de
construgdo, 0 que ja nos permite antever a necessidade de nfo sO obter informagGes

sobre a velocidade em varios locais, como também considerar estatisticamente estas

informacgdes.

Velocidade basica do vento

O conceito de velocidade basica do vento esta diretamente associado as condig¢des

em que sdo efetuadas as medidas desta velocidade para o vento natural.
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Os equipamentos destinados a leitura de velocidade do vento sdo padronizados
assim como as condi¢des de instalagio (altura, localizagdo e rugosidade do terreno).
Estas condig¢des sio:
- Localizacdo dos anemdmetros e anemografos em terrenos planos sem obstrucao;
- Posi¢do a 10m de altura;
- inexisténcia de obstrugBes que possam interferir diretamente na velocidade do vento,
Define-se, assim, um padrdo que sera utilizado como padrio de comparagao.
Sabe-se que nem sempre as edificacdes tem 10m de altura e estdo situadas em terrenos
planos. Estabelece-se a velocidade padrio e, a partir dai deverdo ser feitas as devidas
corregdes para cada caso particular da edificag@o.
A NBR-6123/88 estabelece para a velocidade basica um grafico de isopletas,
figura 22 baseado nas seguintes condi¢Ges:
- Velocidade basica para uma rajada de trés segundos;
- Pertodo 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;
- terreno plano, em campo aberto e sem obstrugdes.
As velocidades médias maximas, apresentadas no grafico da figura 22, foram
obtidas através de informacgdes em varias estagdes meteoroldgicas (a maioria situada nos
aeroportos) e com o devido tratamento estatistico. A NBR 6123/88 apresenta em um de

seus anexos as estagOes consideradas, sua localizacdo e altitude.



Velocidade Caracteristica

Como pode ser observado, a velocidade bésica € praticamente um padrio de
referéncia a partir do qual € necessario determinar a velocidade que atuard em uma dada
edificagio, ou seja, a velocidade caracteristica.

Esta velocidade caracteristica devera considerar os aspectos particulares da
edificagdo, entre estes podemos citar:

- Topografia do local: condigdes particulares podem alterar consideravelmente a
velocidade do vento. Por exemplo, uma edificagio sobre um aclive,

- Rugosidade do terreno: a presenca ou nfo de obstaculos, sua altura e disposigdo altera,
como ja foi visto, o perfil da velocidade do vento;

- Altura da edificagdo: o proprio perfil de velocidade justifica este item;

- Dimensdes da edificacdo: o tempo da rajada serd proporcional as dimensdes da
edificagio;

- Tipo de ocupagéo e risco de vida: deve-se estabelecer critérios que possam considerar
os riscos de vida em casos de ruina da edificagéo.

Portanto, a NBR 6123/88 prevé que a velocidade caracteristica ser obtida por

Vk=V0S1 8283

onde:
VO - velocidade basica
S1 - fator topografico

S2 - fator rugosidade do terreno (dimensoes e altura da edificaco)
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53 - fator estatistico

Figura 22 - Isopletas da Velocidade Basica.(Fonte: NBR 6123, 1988).

Fator Topografico

O fator topografico S1 considera os efeitos das variacles do relevo do terreno

onde a edificacio sera construida.



101

Este fator considera, portante, o aumenio ou a diminui¢do da velocidade basica
devido a topografia do terreno, VO é fornecido para uma topografia de “campo aberto e
plano”, portanto situagdes topograficas que quando comparadas com esta provoquem
aumento da velocidade do vento, fornecem S1>1,0 e, em contraposicio os que
provoquem diminuigdio desta wvelocidade, fornecem SI<1,0. A aproximagdo ou
afastamento das linhas de fluxo ¢ a maneira em que se pode visualizar estas condigdes.

A norma brasileira considera basicamente trés situacdes: terreno plano ou pouco

ondulado, taludes e morros, e vales profundos protegidos dos ventos. A figura 23 ilustra

estes aspectos.

P EARNTIRNTET

FIGURA 23 - Aspectos da alteracio das linhas de fluxo em Fungfio da topografia

Ponto A - Terreno plano.
Ponto B - Aclive com aumento da velocidade.

Ponto C - Vale protegido com diminuicio da velocidade.
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Valores de S1;

a) Terrenos planos com poucas ondulagdes S1 = 1,0;

b) Vales protegidos do vento em todas as direcdes S1 =0.9;

¢) taludes e morros: a corregiio da velocidade basica sera realizada a partir do dngulo de
inclina¢do do talude ou do morro, conforme a norma, porém para efeito de simplificagdo

utilizaremos S1=1,1 estando assim a favor da seguranga.

Fator S2 - Rugosidade do terreno e dimensdes da edificacio

O fator S2 considera as particularidades de uma dada edificag@io no que se refere
as dimensdes, bem como a rugosidade média geral do terreno no qual a edificagiio sera
construida.

A discussdo da influéncia de cada um destes fatores na velocidade caracteristica
estd apresentada a seguir:

a) rugosidade do terreno:
Esta diretamente associada ao perfil de velocidade que o vento apresenta
quando interposto por obstaculos naturais ou artificiais.

E quase intuitivo que num terreno plano, aberto e sem obstrugdes o vento tera
uma velocidade superior ao que ocorre no centro de uma cidade como S3o Paulo,
densamente ocupada, onde os obstaculos fazem com que a velocidade média do vento

seja menor.



A NBR 6123/88 estabelece cinco categorias de terreno (I a V) em fungdo de sua

rugosidade, transcritas a seguir:

CATEGORIA |
Superficies lisas de grandes dimensdes, com mais de 5 km de extensdo, medida na
direcdo e sentido do vento incidente.
Exemplos: - mar calmo,
- lagos e rios;

- pantanos sem vegetacio.

CATEGORIA 11
Terrenos abertos em nivel ou aproximadamente em nivel, com poucos obstaculos

isolados, tais como arvores e edifica¢des baixas.
Exemplos: - zonas costeiras planas

- pantanos com vegetacio rala;

- campos de aviagio

- pradarias e charnecas;

- fazendas sem sebes ou muros.

A cota media do topo dos obstaculos é considerada inferior ou igual a 1,0m.

CATEGORIA 1II
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Terrenos planos ou ondulados com obstaculos, tais como sebes e muros, poucos
quebramentos de arvores, edificagbes baixas e esparsas.
Exemplos: - granjas e casas de campo, com excec¢do das partes com matos;
- fazendas com sebes e/ou muros;
- suburbios a consideravel distincia do centro, casas baixas ¢ esparsas.

A cota média do topo dos obstaculos € considerada igual a 3,0m.

CATEGORIA 1V
Terrenos cobertos por obstaculos numerosos e pouco espagados, 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;
- &reas industriais plenas ou parcialmente desenvolvidas.
A cota média do topo dos obstaculos é considerada igual a 10m.

Esta categoria também inclui zonas com obstaculos maiores e que ainda ndo

possam ser consideradas na categoria V.

CATEGORIA V
Terrenos cobertos por obstaculos numerosos, grandes, altos e poucos espagados.
exemplos: - florestas com arvores altas de copas isoladas;

- centros de grandes cidades;



- complexos industriais bem desenvolvidos.

A cota media do topo dos obstaculos € considerada igual ou superior a 25m.

E necessario entdo adotar uma categoria para a definicdo do fator 52 para uma
edificagdo.

b) dimensdes da edificacio:

As dimensdes da edificagdo estdo relacionadas diretamente com o turbithfio
(rajada) que devera envolver toda edifica¢do. Quanto maior é a edificagio maior deve ser
o turbilhdo que envolvera a edificagdo e por consequiéncia menor a velocidade média.

Uma maneira de compreender é como se pudéssemos materializar a rajada do
vento como um grande tubo que envolvera a edificacio. O tempo que este tubo ira
dispender para ultrapassa-lo sera entfio considerado o tempo de rajada. E evidente que
quanto maior a edificagio maiores deverdio ser as dimensdes do tubo.

A norma brasileira define trés classes de edificagdes e seus elementos,
considerando os intervalos de tempo de 3.5 e 10 segundos para rajadas. As classes est@o
transcritas abaixo:

“CLASSE A: todas as unidades de vedagfo, seus elementos de fixagdo e pegas
individuais de estruturas sem vedagdo. Toda edificagdo ou parte da edificagdo na qual a
maior dimensdo horizontal ou vertical da superficie frontal nio exceda 20 metros.
CLASSE B: toda edificagdo ou parte da edificagdo para a qual a maior dimensdo
horizontal ou vertical da superficie frontal esteja entre 20 e 50 metros.

CLASSE C: toda edificacdo ou parte da edificagdo para a qual a maior dimensdo

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 edificagdes, para

valores fora da tabela utilizar a formula constante da norma.

Fator Estatistico 83

O fator estatistico S3 esta relacionado com a seguranga da edificagio

considerando, para isto, conceitos probabilisticos e o tipo de ocupagdo.

> CLASER
CATEGORIA g PARAMETRO
{m) A B C
I 250 b 1,10 1,11 1,12
D 0,06 0,065 Q0,07
b 1,00 1,00 1,00
1T 300 F. 1,00 0,98 0,95
= 0,085 0,09 0,10
III 350 b 0,94 0,94 0,93
D 0,10 0,105 0,115
v 420 b 0,86 0,85 0,84
D 0,12 0,125 0,135
v 500 b 0,74 0,73 0,71
8) 0,15 0,16 . 0.175

TABELA 2 a - Pardmetros metereologicos para o Fator S2. (Fonte: NBR 6123, 1988)



(8861 "€T19 YEN 2w0d) 7S 1018 - q 7 W IHEV.L

CATEGORTIA

11 13T v v
z CLASSL CLASSES CLASSES CLASSES CLASSES
(m} a B c A B c A B c A B C A B C
=5 1] 1,06 1,04 1,01 0,94 0,92 0,89 | 0,88 0,86 0,82 0,79 0,76 0,73 | 0,74 0,72 0,87
10 { 1,10 1,09 1,06 1,00 0,98 0,95 | 0,94 0,92 0,88 0,86 0,83 0,80 | 0,74 0,72 0,67
15 { 1,13 1,12 1,09 1,04 1,02 0,939 | 0,88 0,96 0,93 0,96 0,88 0,84 | 0,79 0,76 0,72
20 | 1,15 1,14 1,12 1,06 1,04 1,02 | 1,01 0,99 0,96 0,3 0,91 G,88 | 0,82 0,80 0,76
30 | 1,27 1,17 1,15 1,20 1,08 1,06 | 1,05 1,03 0,93 0,98 0,96 0,93 | 0,87 0,85 0,82
40 | 1,20 1,19 1,17 1,13 1,11 1,09 | 1,08 1,06 1,04 1,01 0,89 10,96 | 0,91 0,85 0,88
so0 | 1,21 1,21 1,19 1,15 1,13 1,32 { 1,10 1,09 1,06 1,04 1,02 0,99 | 0,94 0,93 0,89
60 | 1,22 1,22 1,21 1,16 1,15 1,14 | 1,12 1,11 1,09 1,07 1,04 1,02 | 0,97 0,95 0,92
80 | 1,25 1,24 1,23 1,19 1,18 1,17 | 1,16 1,14 1,12 1,10 1,08 1,06 | 1,01 1,00 0,97
100 | 1,26 1,26 1,25 1,22 1,21 1,20 | 1,18 1,17 1,15 1,13 1,12 1,09 | 1,05 1,03 1,01
120 | 1,28 1,28 1,27 1,24 1,23 1,22 | 1,20 1,20 1,18 1,16 1,14 1,12 | 1,07 1,06 1,04
140 | 1,29 1,29 1,28 1,25 1,24 1,24 | 1,22 1,22 1,20 1,18 1,16 1,14 { 1,16 1,89 1,07
160 | 1,306 1,30 1,29 1,27 1,26 1,25 | 1,24 1,23 1,22 1,20 1,18 1,16 | 1,12 1,11 1,10
180 | 1,31 1,31 1,31 1,28 1,27 1,27 | 1,26 1,25 1,23 1,22 1,20 1,18 | 1,14 1,14 1,12
200 | 1,32 1,32 1,32 1,29 1,28 1,28 | 1,27 1,26 1,25 1,23 1,21 1,20 | 1,16 1,16 1,14
250 | 1,34 1,34 1,33 1,31 1,3t 1,31 | 1,30 1,29 1,28 1,27 ©,25 0,23 | 0,20 0,20 0,18
300 - - - 1,34 1,33 1,33 4 1,32 1,32 1,31 1,29 .1,27 1,26 | 1,23 1,23 1,22
150 - - - - .- -- 1,34 1,34 1,33 1,32 1,30 1,29 | 1,26 1,26 1,126
400 .- .- - - - . - - - 1,34 1,32 1,32 ] 1,29 1,28 1,29
420 - - - -— - -= - - -- 1,35 1,35 1,33 1,30 1,30 1,30
450 - - - -— - - -— - - - -- - 1,32 1,32 1,32
500 _ . . . - - - - .- - - -2 1,34 1,34 1,34

LOT



108

Para tanto a NBR-6123 estabeiece como vida util da edificagdo o periodo de 30

anos e uma probabilidade de 63% da velocidade basica ser excedida pelo menos uma vez

neste pericdo.

A tabela 3 apresenta os valores sugeridos pela norma brasiieira.

GRUPO

DESCRICAO

Edificagdo cuja ruina total ou parcial pode
afetar a seguranga ou possibilidade de so-
COXro a pessoas apds uma tempestade destru-
tiva (hospitais, quartéis de bombeiros e de
forgas de seguranca, centrais de comunica-
cdo, etc)

Edificagdes para hotéis e residéncias. Edi-
ficagbes para comércio e indidstria com alto
fator de cocupagdo.

Edifica¢5es e instalag¢@es industriais com
baixo fator de ocupagdo (depésiteos, silos,
construgdes rurais, etc)

Vedagdes (telhas, vidrosm, painéis de veda-
¢do, etc)

Edificaqﬁeé temporirias. Estruturas dos
Grupoa 1 a 3 durante a construcgdo.

TABELA 3 - Valores minimos para o fator S3. (Fonte: NBR 6123, 1988)
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3.4.1.4 Comentdrios Gerais

A determinacio dos fatores S1, S2 e S3 devera ser sempre adequada as
caracteristicas da edificagio e do terreno, procurando reproduzir estas condigdes.

E interessante salientar que a determinagio da velocidade caracteristica, isto €, a
velocidade na qual estara adequada uma dada situagio do edificio e do terreno, nada mais
¢ do que a corregfo de uma velocidade padrio (VO0) para estas condigdes particulares.

Exemplos da determinagdo desta velocidade caracteristica poderdo ser observados
no capitulo Exemplos Praticos de Cargas Atuantes em Construgdes Rurais e modelos

usuais de fundagdes, juntamente com o calculo para a determinagio das forgas, devido ao

efeito do vento sobre as estruturas.

COEFICIENTES AERODINAMICOS E ACAO ESTATICA DO VENTO

Pressdo Estatica

Para um fluido incompressivel e um fluxo em regime permanente (o ar ¢
considerado continuo e incompressivel até para velocidades da ordem de 300 Km/h),
podemos aplicar o teorema de Bernoulli, onde a soma das pressdes estatica, dindmica e
piezométrica € constante. No caso da agdo do vento em edificacdes é possivel desprezar
a pressio piezométrica. podendo-se entdo dizer que:

Pressfio Dindmica + Pressdo Estatica = constante.



Podemos entdoe aplicar 0 teorema de Bernoulli para a situagdo

figura 24,
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FIGURA 24 - Teorema de Bernculii.

QO ponto 2 tem a particularidade da velocidade ser nula e 0 denominamos de ponto

de estagnagio. Define-se, com isto, o par@metro q, pressio de obstrugdo que nada mais €

que a pressdo obtida num dado ponto onde sO existe pressdo estatica

particular interessante nas aplicagGes da engenharia civil.

, sendo este ponto

Sabendo que a velocidade V1 nada mais ¢ do que a velocidade caracteristica do

vento para uma edificagiio, obtemos entfo a pressio de obstrugio.
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q="p VK

Substituindo o valor de p = massa especifica do ar obtemos:
p = 12,022/9,8066 = 1,226 Ns*/m*
q=0,613 VK’ (N/m%) ou

q=10,0613 Vk? (Kef/m?)

Cabe salientar a importancia da pressdo de obstrugdo, pois sera utilizada como um
padrdo para todos os demais pontos onde deseja-se determinar a pressdo estatica total,

enfatizando que esta pressdo € perpendicular a superficie da estrutura.

Coeficiente de pressdo externa.

O coeficiente de pressdo externa ¢ determinado através de ensaios de protdtipos
no tinel de vento, medindo-se a velocidade caracteristica e a velocidade em um ponto
qualquer associando-as respectivamente as velocidades.

Através desta metodologia, a NBR-6123 apresenta uma série de tipos de
edificagfes com os respectivos valores de Ce.

Cabe agora observar que a forga externa que ird atuar numa dada superficie de

uma edificagdo sera:
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Fe=CeqA

onde:
q = pressio de obstrugido
Fe = forga externa

A = area da superficie analisada.

Esta forca externa sera aplicada em cada superficie que se deseje determinar 0s
esforcos provenientes das forcas do vento, objetivando determinar as situagdes criticas

para a estrutura em questﬁ.o.

Os valores de Ce, podem ser obtidos ponto a ponto, porém o calculo seria
extremamente complicado e as normas técnicas recomendam valores meédios para as

superficies que compdem a edificacdo, encontrados tabelados na norma brasileira.

Serdo apresentados neste trabalho as tabelas de Ce (Tabela 4) para o célculo das

pressdes nas paredes de edificagdes de planta retangular .
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TABELA 4 - Coeficientes de pressiio e de forma, externos, para paredes de edificagdes

de planta retangular. (Fonte: NBR 6123, 1988)



QOutro tipo de esforgo devido ao efeito do vento ¢ a pressdo interna nas
edificagdes, provenientes de aberturas nas mesmas, como a finalidade principal deste
trabalho ¢ o dimensionamento das estruturas de fundacio e, o efeito do vento sobre os
telhados e também nas paredes, provenientes de pressdo interna na edificacdo, nfo trazem
esforgos significativos as fundagdes, pois, constatou-se que na grande maioria das
edificagdes, o peso proprio supera significativamente tais esforgos, ndo serdo
apresentados tais valores, pois os esforgos provenientes desta pressdo especialmente nas
paredes s3o menores, quando comparados as pressdes externas e confrontados com o

peso proprio.

Coeficiente de forca

A forga do vento atuando numa superficie de uma edificagdo sera admitida
sempre perpendicular a esta, e em particular as obtidas através do coeficiente de pressao.

A forga global do vento (Fg) € a soma vetorial de todas as forgas que atuam nas
varias partes que compdem a edificagio.

Esta for¢a global podera ser decomposta em varias diregdes, sendo que a
defini¢do desta sera de acordo com as condigdes e hipoteses a serem efetuadas para o
caiculo da estrutura.

Quaisquer destas forcas (arrasto, direcdes X, y; sustentagdes, etc), poderdo ser
obtidas genericamente por:

F=C*qA



onde:
q = pressdo de obstrucio
C* = coeficiente de for¢a especificado para cada caso

A = drea da superficie de referéncia para cada caso

A figura 25 ilustra a forga global e algumas das diregles possiveis de

decomposi¢do desta forga.

FORCAS AERCDINAMICAS

F(j =~ FORCA GLOBAL

Fa -~ FORCA [DE ARRASTO

Fg — FORCA DE SUSTENTACA

Fi— FORCA HORIZONTAL

r
l‘é’/
=

Fl

F~ FORCA DIRECAOQ
GENERICA 1

FIGURA 25 - Forgas aerodindmicas.



116

Forca de arrasto

A forca de arrasto € a componente da forca global na dire¢io do vento.

Esta forga ¢ particularmente importante pois permite ac calculista determinar as
agdes com caracteristicas globais, ou seja, agbes estas que serdo aplicadas em toda
estrutura.

De maneira andloga as demais forcas aerodinimicas, sera obtida por:

Fa=CaqA

onde:
Fa = for¢a de arrasto

Ca = Coefictente de arrasto

A aplicagdo pratica mais comum da forga de arrasto ¢ a determinagio da agio do
vento nas edificagdes como um todo. No nosso caso em construgdes rurais como galpdes
e silos. Obter a forca global numa dire¢do do vento ¢ razoavelmente mais simples que a
analise da edificagdo em varias superficies.

A seguir apresenta-se as recomendagdes da NBR-6123 referente ao coeficiente de

arrasto.

Coeficientes de arrasto para edificagdes de secdio constante ¢ planta retangular



A determina¢do do coeficiente de arrasto (Ca), segundo a NBR-6123, para
edificagdes de planta retangular deve considerar, principalmente, as condi¢des de
turbuléncia ou nio do vento que incide sobre a edificacio.

O vento ndo turbulento, caracterizado pela auséncia de obstrugdes, como por
exemplo em campo aberto, representando o nosso caso, foi o utilizado para a
determinacdo do Ca nos ensaios de tinel de vento.

O grafico, reproduzido na figura 26, indica o valor do Ca em funcgio da altura,

comprimento e largura da edificago.

Os coeficientes de forga e, em particular o coeficiente de arrasto, sdo afetados
pela presenga de obstaculos naturais e artificiais nos arredores de uma edificagéo.

E extremamente dificil nio s6 considerar estes efeitos como também dizer se eles
serdo benéficos ou ndo.

A NBR-6123 recomenda que estes efeitos de vizinhanca sejam considerados até a
altura do topo das edificagbes situadas num circulo de difmetro igual ao da altura da
edificagio ou seis vezes o lado menor (b), adotando o maior dos dois valores.

A dificuldade em estabelecer com clareza as reais condigdes de vizinhanga toma
muito dificil avaliar seus efeitos, cabendo ao engenheiro definir estas condigdes e adotar

as que melhor a reproduzem.
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Para o estudo de construgdes rurais o efeito de vizinhanga podera ser desprezado,
pois na grande maioria das vezes as edificacdes estardio posicionadas isoladamente, sendo

portanto o vento do tipo nfo turbulento sem obstaculos artificiais e naturais.
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FIGURA 26 - Coeficiente de arrasto Ca para edificacdes de Planta Retangular - vento de

baixa turbuléncia. (Fonte: NBR 6123, 1988)
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Capitulo 4

Revisdo Bibliografica Sobre
Fundacoes em Solos do

Interior do Estado
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4. REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste Capitulo sdo 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 complementagdo deste trabalho, as quais

sdo apresentadas em maiores detalhes no Anexo A.

4.1 COMPORTAMENTO DE FUNDACOES EM SOLOS ARENOSOS

4.1.1 Fundacdes superficiais (ou rasas ou diretas)

4,1.1.1 Determinaciio da capacidade de carga de fundacdes superficiais

Denomina-se Capacidade de Carga (or) a tensdo que aplicada por uma fundagéo

provoca a ruptura de um solo.
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Os modos de ruptura por cisalhamento podem ser divididos em (rés grupos:
ruptura geral. ruptura por puncionamento e ruptura iocal.

Ruptura geral € caracterizada pela existéncia de uma superficie de deslizamento
continua que vai da borda da sapata até ao nivel do terreno. A ruptura é repentina, € a
carga bem definida. Observa-se a formacgdo de uma consideravel protuberancia na
superficie e, a ruptura ¢ acompanhada por um tombamento da fundagido (ALBIEIRO e¢
ali, 1984).

Ruptura por puncionamento, ao contrario, no ¢ facil de ser observada. Com a

aplicagdo da carga, a sapata tende a afundar significativamente, devida a compressdo do
solo subjacente. O solo externo a area carregada praticamente nao € afetado, e ndo ha
movimento do solo na superficie. Os equilibrios vertical e horizontal da fundacdo sao
mantidos (ALBIERO er ali. 1984).

Finalmente, a ruptura local é claramente definida apenas sob a base da fundagdo.
Apresenta algumas caracteristicas dos dois modos de ruptura vistos, constituindo-se num
caso intermediario (ALBIERO er ali, 1984).

Geralmente o modo de ruptura depende da relativa compressibilidade do solo e,
em particular, da profundidade e das condigdes de carregamento. Em casos normais de
funda¢des diretas, ocorre ruptura geral em solos incompressiveis (areias compactas €
argilas tijas) e ruptura por puncionamento em solos muito compressiveis (areias fofas e
argilas moles).

Para a determinagfio da capacidade de carga de fundagdes superficiais, além das

provas de cargas diretas sobre placas ou provas de cargas sobre elementos de fundagdes,
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temos: as hipoteses teoricas, equacdo de Terzaghi. equacgdo de Skempton e a equacdo de
Brinch Hansen. sendo que as primeiras propostas foram apresentadas por Prandtt (1921)
¢ Reissner (1924).

Neste trabalho serdo analisados somente valores apresentados por autores que
relatam suas experiéncias com ensaios em solos naturais e também em solos melhorados
atraves da compactagdo. minimizando desta forma os efeitos da colapsibilidade.

Varias pesquisas foram feitas abrindo-se uma valeta no terreno de realizacdo dos
ensaios, recolocando em seguida o solo escavado em camadas no interior da cava.
conferindo ao solo um acréscimo de resisténcia a compressdo e uma diminui¢do na
compressibilidade e permeabilidade.

SOUTO SILVEIRA & SILVEIRA (1958, 1963) foram os primeiros
pesquisadores a estudarem o método de recompactagdo de solo solto em cava no Brasil.
Utilizaram o solo superficial de Sdo Carlos, para o qual, em provas de carga direta em
placa, obtiveram valores de Gag, proximos de 43 kPa e, apos compactarem o solo na
cava, utilizando pequena energia de compacta¢io (soquete manual), ocorreu um aumento
na capacidade de carga de aproximadamente 200 % na G.m. Este trabalho teve uma
aplicacdo na construcio de edificios no campos da U.S.P de S3o Carlos, os quais at€ hoje
ndo apresentam fissuras nem recalques relevantes. Isso mostra a eficacia deste processo
preventivo, que além de pratico é econdmico.

ARAGAO & MELO (1982) realizaram estudos de compactacdo de solo solto em
cava, durante a construgdo 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
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que a camada compactada chegou a uma altura maxima de 0.40 m_ Utilizou-se tambem a
compactagdo com soquete manual de 15 kg aproximadamente. Com a realizagdo de
ensaios de adensamento sobre amostras indeformadas. verificou-se 0 aumento da
resisténcia com a compactacgio do solo, igualmente a SOUTO SILVEIRA & SILVEIRA
(1938, 1963).

CINTRA er ali (1986), realizaram ensaios de placa em modelo, constatando que,
para baixas energias de compactacdo, o solo superficial de S3o Carlos, sofre uma
signtficativa reducio do recalque de colapso.

QOutro trabaltho que constata o aumento da resisténcia em funcio da compactagio
do solo € o de AFLITOS ef ali (1990), no projeto de irrigacdo Formosa, localizado no
municipio de Bom Jesus, Bahia: através de ensaios oedométricos e de provas de cargas
diretas sobre placas, verificaram que o material natural colapsivel, com 4,0 m de
espessura, quando compactado nas condi¢es Otimas do Proctor Normal, apresenta
valores de coeficiente de permeabilidade que o torna praticamente impermeavel as aguas
superficiais e, com potencial de colapso nulo, devido a saturagdo total de seus vazios, sob
cargas iguais a 2 vezes as de trabalho da obra, isso demonstrando que, quanto maior for a
energia de compactacio, resultara um solo mais resistente com um menor potencial de
colapsibilidade (SOUZA, 1993).

SOUZA (1993) constatou em seu trabalho de mestrado realizado na cidade de
Itha Solteira, onde o solo é colapsivel, através de ensaios de adensamento realizadas em
amostras indeformadas que os corpos de prova com o solo em seu estado natural , além

de apresentarem maiores recalques, tinham resisténcia menores que 0s corpos de prova
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compactados, que tinham baixo valor de vazios e pequena compressibiliade bem como a
ndo ocorréncia do colapso, mesmo quando da inundac¢do durante o ensaio.

Foram observados ainda que em cava natural, o solo, quando em seu teor de
umidade natural, tinha uma tensdo admissivel . media de 53 kN/m’, ja quando da
inundacdo, a uma tensdo de 60 kN/mz, experimentou um colapso de 38,2 mm contra os
3,5 mm do ensalo anterior. Ensaios realizados em cava de 0,60 m de solo subjacente
compactado, mostraram uma tensio admissivel G.am média de 115 kN/m’, 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 é compactado, principalmente se

for na umidade 6tima de compactacio.

4.1.2 Fundacdes profundas

4.1.2.1 Determinaciio da capacidade de carga & compressio de fundag¢des profundas

A carga admissivel (Gaam ) Ou capacidade de carga de uma estaca deve ser aquela
que provoca apenas recalques que possam ser absorvidos pela construgdo, sem causar
inconvenientes € oferecendo, simultaneamente, seguranga satisfatoria contra a ruptura ou
escoamento do solo ou do elemento estrutural da fundacdo. Esta defini¢do esclarece que

as pressdes e as cargas admissiveis dependem da sensibilidade da construgdo projetada
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aos recalques, especialmente os recalques diferenciais especificos, os quais de ordinario,
sdo os que podem prejudicar sua estabilidade ou funcionamento.

A carga admissivel (Gaim Ou Pugr) geralmente € determinada a partir da aplicacdo
de um coeficiente de seguranga & carga de ruptura, a qual é obtida atraveés de um célculo,
utilizando-se de formulas de previsdes tedricas ou empiricas, ou atraves da verificacdo
experimental, realizando-se prova de carga estatica. Esta capacidade de carga na ruptura

¢ dada pela soma de duas parcelas, conforme a equacio:

Prp=PL+Pp
onde:
Pr - capacidade de carga na ruptura
Py - Parcela correspondente ao atrito lateral na ruptura

Pp - parcela correspondente a resisténcia de ponta na ruptura

A partir do valor de Pg, determinado experimentalmente, a carga admissivel deve
ser obtida mediante a aplicacdo de um coeficiente de seguranca adequado, desde que na@o
seja inferior a 2 (NBR 6122/96). No caso especifico de estacas escavadas, devido aos
elevados recalques necessarios para mobiliza¢gdo da carga de ponta (quando comparados
com os recalques necessarios para a mobiliza¢do do atrito lateral) e por existirem dividas
sobre a limpeza do fundo, a resisténcia por atrito prevista na ruptura ndo pode ser inferior
a 80 % da carga de projeto a ser utilizada. Entdo, duas condigdes devem ser satisfeitas

para se obter a carga admissivel: Poyn < Pr/2 € Pun < Pr/0,8. A partir do valor de Pr
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calculado através de formuias também deve-se aplicar um coeficiente de seguranga.
havendo geralmente sugestdes 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 secdo transversal da estaca, toda carga pode ser absorvida pela resisténcia de
ponta, adotando-se neste caso um coeficiente de seguranca nio inferior a 3. E necessario

comprovar a integridade e continuidade da rocha.

4.1.2.2, Formulas para a previsio da carga de ruptura

Diversas formulas teoricas e empiricas sdc apresentadas na fiteratura para o
calculo da carga de ruptura de estacas. No Brasil sdo bastantes utilizadas as formulas de
AOKI & VELLOSO (1975) e DECOURT & QUARESMA (1978), as quais sdo

apresentadas a seguir:

4.1.2.2.1 Aoki & Velloso (1975)

Pp =P +Pp
onde:
P, = Area lateral x 1.

Py = Area de ponta X rp
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Os valores de r. e r» s3o obtidos pela resisténcia lateral ¢ de pomta.

respectivamente, do ensaio de penetracdo estatica (diepsondering) pelas formulas:
;. = Ri/F
I = RpfF;

Na falta de ensaios de penetracdo estatica, os valores de R, e Ry podem ser
estimados estaticamente a partir dos valores do indice de resisténcia a penetragdo (N) da
sondagem de simples reconhecimento (SPT) através de:

Ri=akNegpr e

Rp = k..ngT

A carga admissivel deve satisfazer duas condigdes: Pum < Pr/2 € Pum < P1/0.8,

sendo esta ultima condi¢io valida apenas para estacas escavadas. Os valores de k, o, Fy e

F, s0 apresentados nos Quadros 3 e 4.

QUADRO 3 - Valores de coeficientes k e o

Tipo de terreno k (MN/m’) (%)
Arcia 1.00 1.4
Arela siltosa (.80 2.0
Areia sifto-argilosa 0,70 2.4
Areila argilosa (3,60 3.0
Areia argilo-siltosa (3,50 2.8
Silte .40 3,0
Silte arenoso 0,35 2.2
Silte arenp-argiloso 0.45 2.8
Silte argiloso 023 3.4
Siite argilo-arenoso 25 3.0
Argpila 0,20 6.0
Argila arenosa (.35 24
Argila areno-siltosa 0,30 28
Argila siltosa 0,22 4.0
argila silto-arencsa 0.33 3.0
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QUADRO 4 - Valores dos coeficientes Fi e F»

Tipo de estacas Fi F,
Franki 2.5 5.0
Pré-moldadas ou Metalicas 1,75 35
Escavadas 3.5 7.0

4.1.2.2.2 Decourt & Quaresma (1978)

Pr=PL+Pp
onde:
P, - Arealateralxr, e
Py - Area de ponta X rp
O valor de Ry, é dado por:
r, =10, (N/3 + 1) [kPa]
onde:

N - valor do indice de resisténcia a penetragiio da sondagem de
simples reconhecimento (SPT), sendo N = 3.
O valor de rp € dado por:

I'me.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

N’ - média 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¢des: Pyn < Pr/2 € Pun < (P1/1,3 +

Pp/4).

4.1.2.3 Estacas Escavadas a trado 4 compressio analisadas

Serdo apresentados neste item os resultados de carga de ruptura obtidas atraves

da realizagdo 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), Itha Solteira (5 provas), Usina de Jupia (1 prova), Lins (1 prova), Sdo Carlos
(17 provas) e Sao José do Rio Preto (1 prova). Destas, 22 constituem-se de estacas com
até 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 ¢
26 foram instrumentadas em profundidade, o que permitiu analisar os detalhes da

mobilizagdo de atrito lateral e pressdo na ponta.



Para a andlise da capacidade de carga, as estacas foram divididas em dois grupos.
Um grupo de estacas curtas, com comprimentos até 6,7 m € outro grupo para estacas
mais profundas. Para as estacas com até 6,7 m optou-se por calcular o valor do atrito
lateral médio ao longo do comprimento, admitindo-se que na carga de ruptura, em média,
80 % da resisténcia ¢ devido ao atrito e 20 % ¢ devida a ponta, conforme valores
encontrados por ALBIEIRO (1972), MELLIOS (1985) e CARVALHO (1990). Desta
maneira obteve-se os graficos de distribuigdo de.freqﬁéncia de atrito lateral médio ao

longo do fuste (Ry) e pressdo 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 médio na ruptura, a maior freqiiéncia de valores encontram-se
entre 20 kPa e 30 kPa, com valor médio de 28,7 kPa, com desvio padrio de 6,8 kPa. Em
termos de pressdio na ponta, a maior fregiiéncia dos valores de ruptura, encontram-se
entre 300 kPa e 700 kPa, com valores médios de 543 kPa, com desvio padrio de 229
kPa. Dados obtidos por diversos autores, mostram que quando ocorre a inundagéo do
solo, a carga de ruptura destas estacas curtas sofre uma redugido de 50 %, devido as
caracteristicas colapsiveis do solo. Portanto, havendo possibilidade disto ocorrer, este

fator deve ser levado em consideragdo nos projetos.

Para as estacas com maior profundidade, a carga de ruptura vai estar fortemente

condicionada pelo comprimento e condi¢do do solo abaixo de 6,0 m. Sendo assim,



procurou-se analisar a aplicabilidade de formuias de previsdo 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 previsdo das duas formulas, sendo que através de DECOURT &

QUARESMA (1978) chega-se mais proximo dos valores obtidos em campo.

Também para as estacas mais longas, o efeito da inundagdo do solo, na carga de
ruptura, deve ser considerada nos projetos. Para as estacas instrumentadas de S&o Carlos,
TEIXEIRA (1993) obteve uma reducdo de 30 % na carga de ruptura, com a mundagio
do solo. Porém, estas estacas ja haviam sido carregadas anteriormente, mobilizando sua
carga de ponta. Desta maneira, em um primeiro carregamento, onde a ponta ainda ndo
teria sido mobilizada, esta redugdo da carga de ruptura poderia também chegar proxima a
50 %. Também para estacas instrumentadas, MANTILLA (1992) comprovou a

necessidade de grandes deslocamentos para a mobilizagdo da carga de ponta de estacas.



QUADRO 5 - Caracteristicas e resultados das estacas curtas analisadas

Local N° | L(m) | D) | Py (kN) | B, (kP2 | Ry (kP2) Referéncia
Hha Solteira 0 6.0 0,25 170 29 693 CARVALHO (1990)
Hha Solteira 02 3.3 0.23 100 29 407 MELLIOS (1985)
Ilha Solteira 03 6.0 0.25 188 32 774 SEGANTINE 91996)
1lha Solteira (4 6,0 0,25 224 38 917 SEGANTINE 91996)
1lha Solteira 035 6.0 0,25 256 43 1039 SEGANTINE 91996)
Sdo Carlos 06 2.0 0,20 60 38 382 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 07 4.0 0.20 100 32 637 ALBIEIRO (1993)
S30 Carlos 08 6.0 0.20 123 26 796 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 09 2.0 0,20 35 28 224 ALBIEIRO (1993)
Sfo Carlos 10 4.0 0.25 ) 23 337 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 11 6.0 0,23 35 23 350 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 12 6.7 0.23 153 24 632 ALBIEIRO (1993)
540 Carlos i3 2.0 0.30 60 25 170 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 14 4.0 0.30 83 18 241 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 15 6.0 0.30 155 22 439 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 16 6,7 0,30 226 29 637 ALBIEIRO (1993)
Sdo Carlos 17 6.0 0,25 145 25 591 SENNA (1993)
Sio Carlos i8 6,0 0,25 139 24 370 SENNA (1993)
Bauru 19 4.0 0,25 172 44 693 LOBO (1991)
Baury 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 MELLIOS (1985)

QUADRO 6 - Caracteristicas das estacas mais profundas e resultados obtidos

Local NelLim | D(m) | Py (KN) | Prpc (KN) | Prac(KNY | Prpo/Pr | Prav/Pr Referéncia

S0 Carlos 23 10 0.35 645 574 299 0,89 046 | MANTILLA (1992)
Sio Carlos 24 10 0,40 725 705 364 0,97 0.50 | MANTILLA (1992)
Sido Carlos 25 10 0.50 910 1000 507 1,10 0.56 | MANTILLA (1992)
Sdo Carlos 26 8 0,20 150 151 61 1,00 041 | ALBIERQO (1993)
Baury 27 8 0,25 151 159 140 1,05 0,93 1 LOBO (1991)
Baury 28 12 0,30 322 292 296 (.91 0,92 (LOBO(1991)
Bauru 29 12 0,35 398 358 326 0,90 0,82 [LOBO (1991
S.J.R Preto |30 11 0,28 437 438 253 1,00 0,58 | ZACCARIN (1993)

Pape - Carga de ruptura calculada através da formula de DECOURT & QUARESMA (1978)
Py - Carga de ruptura calculada através da formula de AOKI & VELLOSO (1975)
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4.1.2.4 Estacas tipo Strauss a compressio analisadas

Neste item apresentaremos os resultados de carga de ruptura obtidas através do
processo de “Van Der Veen”, pela realizagio de provas de carga em 13 estacas tipo
Strauss, implantadas, como € o caso das estacas anteriormente citadas, também em solos

arenosos colapsiveis.

Estacas tipo Strauss continuam a ser utilizadas no interior do Estado, apesar das
dificuldades de se realizar um adequado controle da qualidade na sua execugio. Em
muitos ¢asos sdo executadas em condi¢des totalmente desaconselhavels, como abaixo do

nivel d’agua e em regibes 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 provas), Araraquara

(5 provas) e Sdo Carlos (1 prova).

Os comprimentos variam desde 5,5 m até 16 m, como ¢ o caso da estaca da
cidade de Olimpia e, tendo como didmetro as seguintes medidas 0,22, 0,32, 0,38 ¢ 0,45

m.



Procurou-se comparar a aplicabilidade das formulas de previsdo de cargas de
ruptura de AOKI-VELLOSO (1975) e DECOURT & QUARESMA (1978) com o

meétodo de “Van Der Veen™

No Quadro 7, pode-se observar a aplicabilidade de ambas as formulas, com
exceclo de alguns casos onde o recalque fo1 menor que o indicado, imprecisando ©
método de “Van Der Veen”, método 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 Ne | L(m) | D(m)| & prova | Pr (KN) | Prpe (KN) | Pray (KN) | Proce/Pr | Prav/Pr
(mm) | Van Der
Veen
Monte Alto 1 150 | 045 11,0 629 1.180 830 1.9 1.4
Olimpia 2 16,0 | 038 2.0 1.144 1.600 1.400 1.4 1,2
S.J RioPreto |3 3,5 (.22 180 84 390 328 4.6 3.9
Votuporanga 4 7.0 0,32 21.0 300 390 285 1,3 0.9
Voluporanga 5 8.2 0,32 210 800 950 770 1.2 0.9
Votuporanga |6 7.8 0.32 23.0 433 700 350 1,6 1.3
Votuporanga 7 7.7 (.32 23.0 240 380 290 1,6 1.2
Araraquara 8 113 0,32 4.0 406 500 390 1,2 0.9
Araraquara 9 8,2 0,38 4,7 751 420 310 0.6 0,4
Araraquara 10 ] 102 | 045 2.4 1.340 1.030 910 0,8 0,7
Araraguara 11 10,3 0,45 3.0 1.114 1.020 840 0.9 0.8
Araraquara 12 | 106 | 045 4,5 1.650 660 500 0,4 0,3
Sdo Carlos 13 5.0 0.38 43,9 653 688 366 1.1 0.6

Proc - Carga de ruptura calculada através da formula de DECOURT & QUARESMA (1978)
Prav - Carga de ruptura calculada através da férmula de AOKI & VELLOSQ (1975)
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4.1.2.5 Estacas Apiloadas a compressio analisadas

LOBO (1991), ensaiou em Bauru 9 estacas apiloadas, de didmetro 0,25 m ate
0,35 m e comprimento vanando de 2 a 12 m. Os resultados médios obtidos e valores
previstos por métodos empiricos S3o apresentados no Quadro 8. Ressalta-se que na area
onde as estacas de 2 a 6 m foram executadas havia sido feito um corte de 2 m no terreno,
devendo esse fato ser levado em consideracdo ao se utilizar esses resultados. Os valores
das cargas dltimas estimadas por métodos empiricos foram determinadas utilizando-se os

pardmetros de estacas de deslocamento.

QUADRO 8 - Caracteristicas das estacas Apiloadas e resultados obtidos

N°} L(m) | D(m) Pg (KN) Peoc(KN) | Prav(KN) |  Pepc/Pr PraviPr
Van Der Veen
1 2 0,25 192 97 95 0.5 0,5
2 4 0,25 289 154 140 0.5 0.5
3 6 0.25 585 217 187 0.4 0.4
4 8 0,25 332 256 210 0.8 0.6
5 12 0,30 592 466 444 0.8 0.8
6 12 0,35 853 573 490 0.7 0.6

Py - Carga de ruptura calculada através da formula de DECOURT & QUARESMA (1978)
Pgav - Carga de ruptura calculada através da fdrmula de AOKI & VELLOSO (1975)



4.1.2.6 Determinacfio da capacidade de carga a traciio de fundacdes profundas

De acordo com CHATTOPHADYAYA & PISE (1986) muitas cobras em
engenharia tem suas fundagdes submetidas a esforgos de tragdo. Entre essas obras, pode-
se citar as plataformas off-shore, torres de linha de transmissio, portos, muros de arrimo,
chaminés, etc.

Durante a realiza¢3o deste trabalho pode-se observar que além das obras citadas,
outras também sofrem esforcos de tracdo em suas fundagdes, como € o caso de silos,
pontes e galpdes, esforcos geralmente provenientes da a¢do do vento nas suas estruturas.

Dentro de uma metodologia tedrica nos moldes do conhecimento geotécnico atual
do solo, com todas as suas nuances, os métodos de previsdo de calculo de capacidade de
carga de fundacSes tracionadas sdo recentes, provindos, na sua maioria, a partir da
decada de 60. Esses métodos nasceram de pesquisas em modelos, em fundagdes rasas ¢
profundas, em areias e argilas, ou para solo genérico. A partir dai, em varios paises do
mundo, procurou-se aferir o grau de confianga dos métodos propostos, atraves de provas
de carga.

Modernamente, ha em fundagdes profundas, vérios estudos de tubulées, conforme
os trabalhos de PALADINO (1975, 85), DANZIGER (1983), e ORLANDO (1985).
Entretanto, fundacdes em estacas escavadas comecaram a ser estudadas a partir dos
trabalhos de MELO (1982a,b), MONTEIRO (1985), MATOS (1989), CARVALHO &
SOUZA (1990) e CARVALHO (1991). No entanto, o estudo do efeito da inundagdo na

capacidade de carga de estacas tracionadas iniciou-se somente com os trabalhos de



CARVALHO & SOUZA (1990), os quais realizaram provas de carga em estacas
escavadas com © solo em estado natural e, posteriormente, inundado no campo
expermmental da UNESP/Ilha Solteira, SP. Posteriormente, CARVALHO &
ALBUQUERQUE (1994) ensaiaram estacas escavadas, sendo uma delas instrumentadas,

no mesmo local

Atualmente, ha a tendéncia de instrumentar-se as fundagdes profundas, a tracio e
a compressdo, para a determinagdo da mobilizaciio da resisténcia lateral e de ponta, bem

como a transferéncia de carga ao longo do fuste das mesmas.

Podemos citar como principais métodos de previsdo de carga ultima de fundagGes
tracionadas, constantes da bibliografia especializada, os seguintes métodos: Tronco de
Cone (ou de Pirdmide), Cilindro de Atrito, Meyerhof & Adams, Meyerhof, Grenoble, Das

e Teoria da Resisténcia Lateral (ou do Atrito Lateral).

Devido o fato da capacidade de carga de fundagGes tracionadas ser um assunto
nio tdo difundido na Brasil, pela importdncia que 0 mesmo exige, € que apresentaremos a
seguir informagBes quanto a capacidade de carga de estacas escavadas, apiloadas e uma
estaca do tipo strauss, obtidas através de provas de carga, em solos arenosos do interior
do Estado de S3o Paulo. S3o apresentados também dados sobre o efeito da inundagio do

solo na capacidade de carga destas estacas.



4.1.2.7 Estacas Escavadas a tracdio analisadas

Apresenta-se no quadro 9, resultados de 6 provas de carga a tragdo realizadas em
estacas escavadas com até 6 m de profundidade. Obtém-se para estas estacas um atrito
lateral médio de 254 kPa. Estacas deste comprimento ensaiadas com o solo pré-
inundado indicaram uma reduciio de cerca de 50 % em sua carga de ruptura, devido a

colapsividade do solo.

QUADRO 9 - Provas de Carga a Tragio em Solo Natural.

Antor Cidade d (m) L (m) PrkN) fu (kPa)
Mellios (1985) Jupia-SP 0,30 3.0 120 23,68
Itha Seitetra-SP 0,25 35 80 27,62
Carvalho (1990) Itha Solteira-SP 0.25 13 144 29.06
COrlando (19%9) Bauru-SP 1,20 6.0 250 23.54
0,30 6,0 760 26,42
Carvalho (1990) [Tha Solteira-8P 0,25 6.0 153 34,83

fu - Atrito Lateral Médio em kPa.

Estacas escavadas com até 10 m de profundidade, ensaiadas nas cidades de
Bauru, ORLANDO (1990) e Sio Carlos, CARVALHO (1991), indicaram boa
capacidade de previsio do atrito lateral médio na ruptura, através da férmula de
DECOURT & QUARESMA (1978), considerando para tanto que o atrito lateral na

tragdo assume valores proximos ao da compressio
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4.1.2.8 Estaca tipo Strauss a tracio analisada

CARNEIRO (1994), apresenta uma estaca tipo strauss de 9,0 m de comprimento
e 0,32 m de diametro, submetida a prova de carga a tragdo, na cidade de Sao Carlos. A
formula de DECOURT & QUARESMA (1978), apresentou boa capacidade de previsdo
do atrito lateral médio na ruptura. A inundagdo do solo quando da realizagio do ensaio

provocou uma reducio de aproximadamente 22 % na carga de ruptura desta estaca.

4.1.2.9 Estacas Apiloadas a tracio analisadas

Para o desenvolvimento desta pesquisa realizou-se uma prova de carga a tracéo
em estaca apiloada de 10 m de comprimento e 0,25 m de didmetro, no campo
experimental de fundag¢des da UNESP/Bauru.

A carga de ruptura obtida na prova indicou um atrito lateral médio de 30 kPa.

MENEZES (1997), realizou trés provas de carga a tracdio na cidade de Ilha
Solteira, em estaca de L = 12 m e d = 0,20 m, obtendo atrito lateral médio de 31 kPa.

CARNEIRO (1994), realizando provas de carga em estacas apiloadas de L = 6,0
m e d = 0,20 m, na cidade de Sdo Carlos e, obteve atrito lateral médio de 38 kPa.

O efeito da inundagdo do solo antes da realiza¢do das provas de carga nos locais
citados, para verificagdo do efeito da colapsividade demonstrou uma redugdo na

capacidade de carga destas estacas em torno de 50 % da carga de ruptura.



Os valores de atrito lateral médio obtido para estacas apiloadas a tracdo. sdo
superiores aos obtidos para estacas escavadas, isto provavelmente devido ao fato do

apiloamento durante a execucdo da estaca compactar o solo ao longo do fuste.

4.1.3.0 Determinacio da capacidade de carga de estacas carregadas

horizontalmente

Sdo frequentes as situagdes em que se tem cargas horizontais aplicadas no topo
de fundacdes, principalmente devido ao efeito do vento nas estruturas das edificagdes.

Para os solos do interior do Estado de S3o Paulo ndo se tinha até pouco tempo
atras informagOes de como as estacas se comportariam para este tipo de carregamento.
Utihzava-se entdo parametro do coeficiente de reacdo horizontal do solo {nh) disponiveis
na literatura internacional (TERZAGHI, 1955, DAVISSON, 1970; U. S. NAVY 1962;
etc.). Porém os valores encontrados, além de serem muitas vezes discrepantes, nem
sempre podem ser generalizados, o que torna importante sua investigacio para os solos
em estudo neste trabatho. 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 Sfo Carlos e MENEZES (1997), realizou provas

de carga em estacas pré-moldadas de concreto na cidade de Ilha Solteira. Todos



realizaram ensaios tanto na condicdo de solo natural como também na condicdo de solo

inundado, procurando-se verificar o efeito da colapsividade.

Apresenta-se no quadro 10, valores do coeficiente (nh) obtidos neste trabalho e

também valores obtidos por outros autores.

Para solos que apresentem caracteristica de deformacfo proporcional ao longo da
profundidade, como € o caso dos solos de comportamento arenoso, estudados neste
trabalho, pode-se analisar seu comportamento carga x deslocamenio através da
Expressdo de MATLOCK & REESE (1961):

nh =442 H” /v,”* EI*

onde:
nh - modulo de reaciio horizontal do solo (kN/m’)
H - carga aphcada no topo (kN)
yo - deslocamento (m)
E - modulo de elasticidade da estaca (kN/m”)

I - momento de inércia (m*)



QUADRO 10 - Valores do coeficiente nh para o solo.

Auotor Tipo de Estaca nh (kN/m’) Redugio de h (kN/m’)
Sole Natural Sele Saturado
Claro {1998) Apiloada 403 30 9%
Menezes (1997) Pré-moldada 1313 339%
Miguel (1996) Apiloada 300 47 %%
Miguel (1996) Escavada 630 69 %
Miguel (1996) Strauss 7500 40 %

Observa-se pelos resultados uma disparidade de valores, indicando necessidade de
mais pesquisas. Constata-se que os valores encontrados para as estacas apiloadas e
escavadas 403 e 650 kN/m’, respectivamente, estio bem abaixo dos propostos por
DAVISSON (2.600 kN/m®, para areias fofas secas e 1.500 kN/m’, para areias fofas
submersas), encontrado na literatura internacional.

Destaca-se que MENEZES (1997), considerando que o solo superficial (até 10
vezes o didmetro da estaca) € o que produz grande efeito no valor de nh, realizou uma
prova de carga apds a compactacio do solo ao redor da cabega da estaca, conseguindo

aumentar o seu valor em 3,2 vezes.

O efeito da inundagdo do solo produziu reducdo significativa do valor de nh em

todos os casos. Pode-se admitir pelos valores encontrados uma redugdo da ordem de

50%.
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Capitulo 5

Exemplos Praticos



5 EXEMPLOS PRATICOS DE CARGAS ATUANTES EM CONSTRUCOES

RURAIS E MODELOS DE FUNDACOES

5.1 Silos

O exemplo apresentado a seguir fot adaptado do trabalho de VAZ (1987). Neste
estudo de silos, em conseqiéncia de ndio haver no exemplo previsdo de instalacdes de
equipamentos € ocorréncia de terremoto ou vibragdes de qualquer natureza que venham
solicitar a estrutura, sio consideradas apenas as agdes do peso proprio do silo, do
produto ensilado e do vento.

As a¢bes decorrentes de efeito térmico foram desconsideradas em conseqiéncia
da estrutura ser de madeira e comportar-se no sentido de absorvé-las, através de
acomodagdes de corpo rigido.

O silo foi dimensionado para as agdes do peso proprio e do material ensilado e

verificado a a¢do do vento.

5.1.1 Carregamentos devido a0 peso proprio

As cargas, devido ao peso proprio, sdo relativamente pequenas se comparadas

aquelas decorrentes do produto ensilado, mesmo assim, foram consideradas

uniformemente distribuidas pela superficie ou comprimento dos elementos do silo.
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5.1.2 Carregamentos devido ao produto ensilado

A agdo do produto armazenado sobre as paredes verticais de um silo pode ser
reduzida a trés solicitactes fundamentais:
- pressdo horizontal (py), perpendicular as paredes verticais do corpo do
silo
- pressdo vertical (p,}, perpendicuiar a segdo transversal do silo
- forca de atrito (py), tangencial as paredes do silo, provocando-lhes

compressio
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FIGURA 29 - Pressdes nas paredes e tremonha do silo, devido ao produto ensilado.

(Fonte: VAZ, 1987)
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As pressdes p, e p., respectivamente, cargas normal e tangencial as paredes
inclinadas da tremonha, mostrada na figura 29, sdo obtidas a partir dos valores das
pressdes py € pv para a base do corpo do silo.

A distnbuicdo do atrito contra as paredes ¢ uma decorréncia da pressio
horizontal, pw = ph 1, onde i € o coeficiente de atrito entre o produto armazenado e as
paredes do silo. Assim, o conhecimento da a¢do do produto ensilado sobre os parimetros
do silo, resume-se a determina¢do vertical e horizontal Esta determinagio depende dos
aspectos geométricos e funcionais do silo. Mostra-se muito simples para a condigdo
estatica do produto armazenado, mas. complica-se bastante com o rompimento deste
equilibrio estatico de carater elastico, devido ao movimento da massa, decorrente da
abertura da boca da saida do silo. Os regimes de escoamento do produto armazenado se
estabelecem por equilibrio dindmicos-elastoplasticos, caracterizados por importantes

incrementos nas pressoes laterais.

5.1.3 Carregamentos devidos & acfio do vento

Na determinagdo das ag¢des do vento sobre a estrutura do silo, sugeriu-se as
recomendag¢des da norma brasileira NBR 6123/88.

No caso do exemplo estudado cuja forma admitida foi a hexagonal, para a
obtencdo do coeficiente de arrasto Ca, valeu-se dos estudos de Pris em 1961 (apud

BLESSMANN, 1893).



A figura 30 reproduz os valores de Ca

trracado da poligonal. o valor medio.
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FIGURA 30 - Coeficiente de arrasto em cilindros poligonais. (Fonte: VAZ, 1987)

Portanto. para cilindros hexagonais (n = 6), os coeficientes medios de arrasto

recomendados sdo:



- Vento sobre a aresta do hexagono
H/D <25 — Ca=0293

HD=x — Ca=149

- Vento sobre a face do hexagono

HD <235 —» Ca=0483

A forca total do vento sobre o cilindro € proporcional a area {rontal efetiva A,

sobre a qual ele incide, conforme pode-se observar na figura 31.
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FIGURA 31 - Area frontal efetiva do cilindro hexagonal. (Fonte: VAZ, 1987)

Assim, observa-se que para silos com H/D < 2.5 a pior condi¢fio para o célculo €
o vento incidindo sobre a aresta, enquanto para silos com H/D = =, o vento mcidindo

sobre a face do hexagono.



5.1.4 Caracteristicas do sifo estudado

O silo aqui abordado foi construido de chapas de madeira compensada, é do tipo
vertical. com o corpo em forma prismatica hexagonal reta e fundo tremonhado, conforme
figuras 32 e 33, onde sdo observados a se¢do hexagonal do silo e uma vista frontal do
corpo do silo, respectivamente, incluindo na figura 33, os carregamentos que solicitam a
estrutura, € a verificagdo quanto ao tombamento do conjunto em funcdo dos esforgos do

vento, calculados na situagdo 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

- tetha de cimento amianto (7m® x 0,18 KN/m™)...oooooooi. 1,26 KN
~tercas O6x 12em (Omx Q06 KN/m) ... ... 0,94 KN
- parafusos e arruelas (10 %), 0,18 KN
- peso total cobertura (Gs)...vveeeeeeeees teetsnnssssssasanantensatanasessnasannan .1,98 KN

O peso do corpo do silo, para efeito de verificagio de cargas nos pilares, foi
distribuido uniformemente pela area lateral. Como pode ser observado na figura 32 o silo

possui 6 pilares de apoio, que transferem os carregamentos até a fundagdo.
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- chapas de compensado (34m™ x 0,11 KN/m™) ..., 5.94 KN
- anéis de enrijecimento (88m x 0,06 KN/m™).......................528 KN
- pilares internos (43m x 0,06 KN/M™ ..o 2. 70 KN
- parafusos, porcas e arruelas (10%). ... 1,40 KN
- peso total do corpo do silo (Gi)uviiicriiiiniiciinieses. 15,32 KN

Peso proprio da chapa compensada = 0,11 KN/m”.

- chapa de compensado (0.5m" x 0,11 KN/MD) oo, 0,61 KN
- viga de sustentaco (Tmx O, 15 KN/m).................. 0,70 KN
- elemento de higacio (8,5mx O,S KN/m)...................... 0,43 KN
- boca de saida (chapametalica)... ... ... 0,14 KN
- parafusos e arruelas (10 96). .. 0,19 KN
- peso total da tremonha (G2)eceeeeciceeeanieeiicr e 2,07 KN
- peso dos pilares exXternos (6 Pe)u.iieininiieses 1,56 KN

5.1.5.2 Carregamento devido ao produto ensilado

No quadro 11, pode-se observar as caracteristicas dos materials mais comumentes
armazenados, onde se tem dados suficientes para a determinagio das agdes necessarias ao

dimensionamento do silo.
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Para a adogdo das caracteristicas fisicas do produto ensilado. necessarias a
determinacdo da magnitude e distribuicio das solicitagdes sobre as paredes do silo, dentre
os cereais, escolheu-se a soja, por apresentar junto com o milho, cerca de 70 % da

produgdo nacional anual de graos, estimada em 50 milhGes de toneladas.

QUADRO 11 - Caracteristicas dos materiais. (Fonte: VAZ, 1987)

Material Peso Especifico
KN/m’
Soja 8.0
Beterraba 70
Forragem Misturada 6.0
Cascas 8.0
Batatas 8.0
Carvdo 10.0
Coque 8.0
Cinzas 150
P6 de Carvédo 8.0
Escoria de Caldeira 12.0
Cal Hidratada 6.0
Ferro 220




QUADRO 11 - Caracteristicas dos materiais (cont.). (Fonte: VAZ, 1987)

Material Peso Especifico
KN/m*

Trigo 9.0
Milho 9.0
Cevada 8.0

| Farma Cereais _ 70
Acucar 9.5
Areia 16.0
Cascalho p/ Concreto ig.0
Calcario 13.0
Cliguer 18.0
Cimento 16.0
Oxido de Aluminio 12.0
Fosfato de Thomas 220

Ac¢des devido ao peso do produto ensilado que solicitardo os elementos de
fundacio:

- peso especifico da sOja.........o. v =80 KN/m’



- volume total possivel armazenado no silo. ... Vip=335m

- Peso total do produto ensitado (¥ X Prlicerrnincennnenn. Pr=208,00 KN

\v,.xuc;—mm DE MADEIRA

/:’ \\ COMPENSADA

.
=

Rt

A\-\'M
-
N

FIGURA 32 - Secdo hexagonal do corpo do silo. (Fonter VAZ, [987)

O carregamento total a solicitar os elementos de fundagdo, resumem-se em: peso
proprio do corpo do sile, incluindo cobertura, peso préprio da tremonha, conjuntoe de
pilares ou apoios, peso proprio dos elementos de fundagio e, por fim. o peso do produto
armazenado. Também fazem parte destes carregamentos 0s pesos provenientes de

maquinarias, quando houver, portanto

- peso total do conjunto estudado vazio........... 20,93 KN

- peso total do produto armazenado........................... 208,00 KN

- peso total do conjunto cheio - aproximado....... veeeeneen. 289,00 KN
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O tipo de fundacio a ser utilizado. dependem basicamente, das condicdes iocais e

das caracteristicas da estrutura.

Para silos verticais, a previsdo de fundagdo por sapatas individuais pode ser
perigosa, visto 0s assentamentos diferenciais que podem ocorrer e pelos momentos

tletores, que ocasionam excentricidade nas sapatas.

No silo de madeira compensada em estudo, embora estes aspectos de recalques
diferenciais ndo apresentem problemas, desde que pequenos, pois a estrutura tem

capacidade de absorvé-los, a solugiio por sapatas individuais também ndo ¢ a melhor

solugdo, em conseqiiéncia das dimensdes reduzidas do hexagono.

Assim, talvez, a melhor solugdo seja um bloco circular continuo de concreto

armado sob o silo, 0 qual, além de servir de fundacdo, pode ser usado como plataforma

de trabalho.
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FIGURA 33 - Vista frontal do silo. (Fonte: VAZ, 1987)

Com o objetivo de possibilitar a verificagio do conjunto & acdo do vento e
a capacidade de carga do solo de fundagio, as dimensdes deste bloco, foram pré-

fixadas em 3,5 m de didmetro por 0,50 m de altura. Dimensdes estas que serdo

verificadas agora.



157

Para cada tipo de material a ser armazenado no silo, sugere-se que seja

feita essa verificacdo novamente.

5.1.6 Carga aplicada sobre o solo de fundaciio

- peso total do silo mais produto armazenado........................... 289,00 KN

- peso do bloco de fundagdo (G - @=3.5me h=05m)..... . 120,00 KN

- peso total do conjunto cheio incluindo fundacio.......ueeeeeen. 409,00 KN

5.1.7 Determinacéio da pressio aplicada ao solo pela estrutura

- peso total aplicado sobre o solo de fundagio......................... 409,00 KN
- area de contato do bloco de fundagio comosolo........................ 9,62 m’
- pressiio aplicada ao solo pela estrutura......eveeicecnenneenes 42,50 KN/m*

No caso de se optar por uma fundagdo profunda tipo estaca, verifica-se para o
caso estudado, que o carregamento em cada estaca, presumindo-se uma estaca para cada
um dos 6 pilares, seria proximo de 68 KN, uma vez que o peso total do silo € de 409,00
KN. Nio devendo se esquecer no dimensionamento das estacas o peso proprio das
mesma e também dos blocos de coroamento. Concluindo assim, através dos dados de
capacidade de carga das estacas analisadas, que o ideal seria a utilizagio de estacas a

partir de 8 m de profundidade, uma para cada pilar do silo, num total de 6 unidades.



5.1.8 Yerificacfio & acfio do vento

Ly
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Neste tipo de construcio leve, os esforcos do vento sio perigosos, principalmente

quando o silo se encontrar vazio.

Os cuidados foram em relagdo a0 tombamento do conjunto, com conseciientes

esforgos nos pilares e ligagdo deste com a fundacio.

A agao do vento foi considerada, através da forca de arrasto que fica submetido o

silo, quando atingido por rajadas de vento perpendiculares as suas faces,

O quadro 12

norma NBR-6123/88.

<, Ostra esta agdo com os valores seguindo as recomendagdes da

2 4‘1 mo

S

s
é\ VENTO

FORCA DE ARRASTO

Velucidade |Velocidade] Pressao | Coeflclen | Forga de a
basica caracterial dlndmica| te de ar-| rasto po1l
do vento ca do vento rasto metro de a.
tura do silec
Vo "V *q Ca "Qa
m/s m/s KN/ m 2 KN/m
40 35,5 0,78 1,32 2,51

QUADRO 12 - Forga de arrasto do vento sobre o silo.(Fonte: VAZ, 1987)
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i -considerando S1=1,0; 82 =093, 83=093 - V.=V08]5283.
2 - q = V1660 (KN/mY).
3 - vento incidindo na face do hexdgone, H/D = «. Valor devido a Pris em 1961 (apud BLESSMANN, 1983).

i-=24Caq

5.1.8.1 Verificaciio ao tombamento do conjunto

proprio tende a estabilizar o conjunto como pode ser observado na figura 33, ¢ avaliado a

Seguir;

- momento de tombamento - Momp = Fs X Lo

Miomp = 22,0 x (4,4+0,8+0,5) = 125,4 KN.m
- momento estabilizante - Meg =Pr X Ly

Mg = 140,93 x 3,5/2 = 246,63 KN.m
- seguranca ao tombamento - Yiomb = Mest/Miomb

’thnb = 1,97

Verifica-se que com o tipo de fundagdo proposta, o conjunto apresenta uma carga
aplicada ao solo, préxima de 50 kN/m”, o que pode-se considerar aceitavel e, também &
estavel ao tombamento, tendo uma seguranga préxima a 2, resistindo a uma forga 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

O exemplo que veremos a seguir foi adaptado do trabalho de LOGSDON (1996)
e, expressa de maneira bastante subjetiva o desejado. A estrutura da ponte proposta para
este trabalho, limita-se a ponte em vigas simplesmente apoiada com tabuleiro superior,
nas quais as vigas principais sdo uniformemente distribuidas sob o tabuleiro. Apresentam-

se de forma simplificada os valores das reagdes de apoio, obtidas atraves da utilizagio de

tabelas elaboradas com o auxilio de linhas de influéncia, que fornecem diretamente os
efeitos maximos, devido ao carregamento movel, permitindo a construgdo dos

envoltorios de maximos (LONGSDON, 1996).

5.2.1 Para ¢ calculo da fundacio

O carregamento acidental necessario ao calculo da fundagio, se compde das
reagOes verticais das vigas principais sobre as cortinas, devido as cargas moveis e das
cargas horizontais aplicadas as cortinas, devido a forga longitudinal.

As reagOes verticais das vigas principais internas sobre as cortinas, podem ser
obtidas com facilidade aplicando-se os trens-tipo, definidos nas figuras 17, 18, 19 ¢ 20 do
anexo B, nas linhas de influéncia de reagdio de apoio, da viga principal, sobre a cortina.
Estas linhas de influéncia sdo apresentadas nas figuras 41 a 46, também do anexo B.

Ja para as vigas principais externas o problema apresenta uma nova variavel, a

posi¢do do guarda-rodas. Sendo inimeras as posi¢des que podem ser utilizadas para o
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guarda-rodas. torna-se praticamente impossivel definir o trem-tipo para o céalculo
simplificado das vigas externas. Entretanto, sabe-se que o carregamento sobre as vigas
principais internas, para tabuleiros de mesmo vdo, ¢ malor que sobre as vigas externas.
Assim, pode-se, a favor da seguranca, superestimar as reacdes das vigas externas com o
resultado obtido para as vigas internas.

Os quadros 22 a 24 do anexo B, permitem obter as reagdes verticais, devido as

cargas moveis, das vigas principais sobre as cortinas.

5.2.2 Determinacio das selicitacdes e esforcos nas pontes de madeira

Para calculo das fundagdes, € necessario o conhecimento das reagdes verticais e
horizontais das vigas sobre a cortina. As reag0es verticais sdo provenientes da carga
permanente ¢ da carga movel, ja as cargas horizontais, sdo provenientes da forca

longitudinal devido a aceleracio 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 além de methorar as condigbes de trafego melhoram a distribuigdo das cargas,

aumentando a largura da secio resistente do tabuleiro.

A ponte em questdo tera uma faixa de trénsito, dois passeios laterais, e vio de

7,00 m (centro a centro de apoios).
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A madeira utilizada sera o JUTAI-ACU. hymenaea courbaril. As pecas do
tabuleiro serdo de madeira serrada, de secdo retangular (b, x hy), e as vigas principais de
madeira falquejada, com a sec¢io mais adequada a situacdo, que segundo PFEIL (1978), é
a secdo retangular dada por:

by=d/2 e hy=d.v3/2

sendo:
b. = largura da secdo transversai da viga principal;
h, = altura da se¢io transversal da viga principal;

d = menor didmetro da tora de origem.

As wvigas principais devem ser uniformemente distribuidas sob o tabulewro. O
numero de vigas principais deve ser tal, que a altura das pegas do tabuleiro ndo seja
exagerada, nem o vdo destas pegas, seja muito pequeno.

A partir destes dados pode-se preparar um esboco da ponte, como o apresentado

na figura 34.

5.2.3 Anteprojeto

Em anteprojeto pode-se considerar apenas a carga movel, visto ser muito superior

a permanente. Os resultados obtidos sdo evidentemente aproximados, portanto, passiveis

de mudangas, se necessarios na fase de dimensionamento.
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Nao serdo apresentadas as venficagdes necessarias ao calculo do tabuletro, bem
como o calculo das vigas principais, pois este trabalho tem como finalidade apenas
calcular as solicitagdes provenientes da ponte que atuem nos elementos de fundacdo.

Verificado os diversos valores de h, b e L, pode-se escolher o tabuleiro de
utilizagiio mais pratica, concluindo-se que o tabuleiro pode ser formado por pecgas de
altura h, = 0,15 m, apoladas em vigas principais dispostas a no maximo 1,75 m. uma das
outras.

Para se prevemir do desgaste, nas pontes rodoviarias de madeira sem
revestimento, deve-se adotar pranchdes 2 cm mais espessos que o exigido no calculo.
Assim, o tabuleiro deve ser formado por pecas de 17 cm de altura, ou seja, por exemplo,
de se¢do 20 cmx 17 e

Considerando a geometria de ponte, esquematizada na figura 35, pode-se adotar o
espacamento das vigas principais. ou seja, o vdo das pegas do tabuleiro, em L, = 1,75 m,
acarretando um total de quatro vigas principais.

Para a secdo da viga principal, realizou-se as venficagdes necessarias em funcéo
do menor didmetro da tora de origem (d) para vigas principais de madeira falquejada,
pode-se resolver entdo o problema, em fungdo dessa incodgnita, definindo a segdo da viga
principal, cuja as dimensdes sdo, largura b, = 0,27 m e altura h, = 0,468 m.

A partir dos resultados do anteprojeto, onde obteve-se as dimensdes das pecas
que compdem a estrutura da ponte, com excegdo do guarda-corpo e do guarda-rodas,

cujas dimensdes praticamente ndo variam de uma ponte para outra, ¢ sdo usualmente
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adotadas. como pode ser observado na figura 35, pode-se determinar os carregamentos

provenientes do peso proprio da estrutura, como veremos demonstrado a seguir.

5.2.4 Peso proprio total da ponte estudada

distribuida sobre a area da ponte em planta, como se apresenta a partir do quadro 13,
para as pecas que compdem a ponte, com excegdo das vigas principais.

g=P,/ A, = 837678 /5,52 . 7.00=2,17 KN/m’

sendo:
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 i+ A, ¥ss

sendo:
g, = carga permanente, uniformemente distribuida ao longo do vio, sobre a viga

principal;
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da ponte em planta;

L= vio das pegas do tabuleiro:

A, = area da seciio transversal da viga principal,

o = carga permanente. sobre o tabuleiro. uniformemente distribuida sobre a area

v:s = peso especifico aparente, da madeira considerada verde (teor de umidade

FESQ

mento € pPasselns.

FLENEMC ! VOLURME PESO
CONSIDERADG SPE-
{TOPERACAG [ VOLUME | CINICC

: () l {E/m % (N}

Revestimento da pista  de rola-! Ponte sem revesit- 3.0005 " -0 .L000

Pecas que compdem o tabuleiro. 017 552700 63688 107 186,078
[Pecas do guarda-rodas. 2020020700 0.3600 15,07 | 5.63-2 |
Pecas do guarda-corpo.
o pilaretes. 16 0,06.0,16.1,838 10,2823 10,07 | 2,842¢
¢ COMmmao. - 6.0,03.0,12.7,00 G,1512 10,07 1,5226
SUBTOTAL 76,1525
Elementos de ligacdo e eventuals, | 10% do Subtotal. 7.6153

TOTAL

il

QUADRO 13 - Calculo do peso total, sobre o tabuleiro. (Fonte: LOGSDON, 1996)
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Durante a avaliacio da carga permanente sobre o tabuleiro. obteve-se:
g¢=217 KN/m’
Da tabela apresentada no quadro 13 do anexo, para o JUTAI-ACU, Hymenaea

courbaril, obtém-se;

Yag 10,07 KN/m"

Conhecidas as dimensdes da secfo transversal da viga principal, fieura 38, obtem-se:

A=b, h=027.0468=0,13m

go=g. Lot A, . vis=217.1,75+0,13 . 10,07 = 5.11 KN/m.

5.2.5 Dados para o calculo das fundacdes

Para célculo das fundag¢des. € necessario o conhecimento das reagdes verticais e
horizontais das vigas principais sobre a cortina. As reagdes verticais sdo provenientes da
carga permanente ¢ da carga movel, ja as reagBes horizontais sdo provenientes da forga

longitudinal devido a aceleragio e frenagem dos veiculos.

a) Carregamento vertical sobre a cortina
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Os valores minimos do carregamento vertical sobre a cortina, s3o provocados
pela carga permanente. As reagdes verticais de cada viga principal. sobre a cortina,
devido as cargas permanentes sdo obtidas por:

Rai=(g L. L)/ 2+ (A, vis L)/ 2
Ree=(g Li. L)/ 4+ (A y35 L)/ 2
sendo:

R = reagdo da viga principal interna, devido ap carregamento permanente, sobre
a cortina.

g = carga permanente, sobre o tabuleiro, uniformemente distribuida sobre a area
da ponte em planta;

L, = vdo das pecas do tabuleiro;

L. = vio da viga principal;

A, = area da se¢do transversal da viga principal;

vss = peso especifico aparente. da madeira considerada verde (teor de umidade
35%);

Ry = reagdo da viga principal externa, devido ao carregamento permanente,

sobre a cortina.

Para a ponte em questfio, obtém-se:
Rpi=(2,17 . 1,75.7,00)/2 + (0,13 . 10,07 . 7,00) /2 = 17,87 KN

R =(2,17. 1,75 . 7,00) / 4 + (0,13 . 10,07 . 7,00) /2 = 11,23 KN
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Os valores maximos, por sua vez, sdo obtidos da superposicdo das reagdes
verticais devido ao carregamento permanente, com a maxima reacio vertical devido ao
carregamento movel. A maxima reagio vertical, devido &s cargas moveis podem ser

obtidas diretamente nas tabelas apresentadas nos quadros 22, 23 e 24 do anexo B.
No caso deste exemplo, ponte classe 12 de vios L, = 1,75 me L, = 7,00 m, do
quadro 22, obtém-se:

Ry = 60,01 KN

€ consequentemente:



R = R+ Ry = 17,87 = 60.01 = 77.88 KN

Rie = Rpe + Rye = 11,23 = 60,01 = 71,24 KN

sendo: Ry = max. reagdio de apoio da viga principal. devido ao carreg. movel;

Ry = maxima reacdo de apolo. que ocorre, na viga principal interna;

Runi reagdo da viga principal interna, devido ao carregamento

permanente. sobre a cortina;

Rg\'c

reacdo da viga principal externa, devido ao carregamento

permanente sobre a cortina.

Os wvalores maximos. para o carregamento vertical sobre a cortina, sio

apresentados na figura 37

7124 KN 77,88 KM 77,88 KN 71,24 KN

S N N

¥ ¢
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a i
0,28 1,7 L7 L7805
£.80 6,28 ‘8,82
785 wm

T4 RN 77ae . 7783 KN Y124 KN

! . b 4o -}'
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FIGURA 37 - Valores maximos do carregamento vertical sobre a cortina.

(Fonte: LOGSDON, 1996)



b) Carregamento horizontal sobre a corting

O carregamento horizontal aplicado sobre a cortina, que tem a funcdo de apoio

fixo para as vigas principais, € avaliado utilizando 0 maior dos seguintes valores:

* Frenagem: 5% do carregamento total do tabuleiro com a carga movel

_uniformemente distribuida;

* Aceleragdo: 30% do peso do caminhio-tipo, para cada via de trafego.

Para a ponte, classe 12, em questdo, tem-se:

- numero de vias de trafego (ver figura 35).......... . 1
- largura da ponte (ver figura 35)............ 552 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 mx 7.00 m)........... 24,50 m*
- area, em planta, dos passeios (2,02 mx7.00m).................... 14,14 m°

- carga uniformemente distribuida na pista de rolamento....p = 4,00 kN/m®

-pesototal doveiculo .. 120 kN

(Que resultam na seguinte forca longitudinal:
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* Frenagem: 3% da carga p sobre a pista de rolamento e da carga p’ sobre os

passelos, ou seja:

0,05 (24,50 . 4+ 14,14 3)=7.02 KN

* Aceleraciio: 30% do peso total do veiculo, para cada via de trafego, ou seja;

0,30 . 120 . 1 =36 KN

* Portanto, forga longitudinal: o maior valor entre os dots calculados = 36 KN.

Finaimente, para se obter o carregamento horizontal sobre a cortina, basta
distribuir a forga longitudinal obtida entre as vigas principais. Vale lembrar que para
pontes como as estudadas neste trabalho, cujas vigas principais sdo uniformemente
distribuidas sob o tabuleiro, as vigas externas recebem metade do carregamento
horizontal das vigas internas. Como a forga longitudinal pode atuar nos dois sentidos de
trafego, o carregamento horizontal sobre a cortina também pode ocorrer nos dois

sentidos, como se apresenta na figura 38.
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5.3 Galpoes

O exemplo apresentado foi adaptado de SALES er afi (1994). Os galpoes
encontrados nas propriedades rurais sdo de certa forma um tanto quanto parecidos,
principalmente se analisados de forma técnica para determinagio dos esforgos solicitantes
em suas estruturas. Geralmente o que diferencia estes galpdes ¢ a sua utilizagdo. tendo
suias caracteristicas construtivas na maioria das vezes semethantes.

Para 0 estudo dos esforcos em gaipdes, analisaremos como exemplo a seguinte
edificacdo:

Galpdo retangular de area igual a 800 m” (20,00 x 40,00 m) e altura total de 10 m,
com alto fator de ocupagdo. Desta forma analisaremos a edificacio a favor da seguranca.
O galpao pode ser methor observado na figura 39, onde pode-se observar tambeém as

diregctes do vento.

Quanto ao peso proprio, serdo utilizados materiais diversos tanto para a cobertura

como para o0s fechamentos laterais (alvenaria).

5.3.1 Determinacio dos esforcos proveniente do efeito dos ventos

1) Velocidade caracteristica Vk:

Vk=V0S1 5283
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a} velocidade basica: localidade de Rio Claro
VO =40 m/s

b) fator topogralice S1 : topoegrafia comum

¢) rugosidade do terreno S2:
categoria: zona rural
classe B
altura da edificagdo: 10 m
52 =083

d) fator estatistico S3:



e} velocidade caracteristica

Yk =40.1.0.0.83.1.0 =332 m/s

2) Pressio de obstrugdo q;

q=0.613 VK — g =0,68 kN/m’

3) coeficiente de pressio externa Ce:
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- Observa-se que os valores dos coeficientes de Pressao Externa (Ce) destinam-se

ao dimensionamento das tesouras, das paredes e dos pilares.

_ No caleulo dos coeficientes externos deve-s¢ procurar os valores maximos de

sobrepressio € sucgao.

- Para a determinagio das forgas atuantes multiplica-se 0s valores de Ce pela area

de atuagio do mesmo.



Cargas atuantes no Galpido que solicitam as Fundacdes

Planta Baixa do galpao Vista frontal do galpdo

40 m ' 20m

Calculo dos esforcos verticais em funcio do vento:

Parede lateral mais solicitada 40 m - Cp=- (.8
Area lateral da parede = 40 m x 8 m =320 m’

F=CpgA > F=080,68320=174KN

Portanto:
Forca Horzontal = 174 KN / 40 m (comprimento da parede)

Forc¢a Horizontal = 4,35 KN/m

Optando-se por fundagdes tanto do tipo rasa como profunda, quando
dimensionada a compressdo, a mesma sera suficientemente rigida para combater este

esforco.



Calcnlo dos esforcos verticais em fungio do vento e do material de construcio

Temos:

Carga na fundagdo = Peso telhado + peso alvenaria + vento

Carga em funcéio da cobertura............_. - Cobertura de madeira = 0,7 KN/m’
Peso total da cobertura................ - 0,7 KN/m”® x 800 m” = 560 KN
Carga em funcdo da alvenaria...... ... . - Tijolo comum de barro = 4,2 KN/m®
Peso total da alvenana......................... - 42 KN/m” x 8 m = 33,6 KN/m
Carga em fungdo do vento................... -F=CpqA

Peso total efeito dovento...................... -F=0,70,68400= 19040 KN

Portanto temos como carga distributda na funda¢io:

560 KN/80 m + 33,6 KN/m + 190,4 KN/40 m = 45 KN/m

Sugestio de fundagdo seria sapata corrida com largura de base ndo inferior a 40 cm sobre
solo escavado em forma de vala com 1,0 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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6 ANALISE DOS DADOS

Os resultados e a experiéncia adquirida com a realizagdo deste trabatho permitem

que se tacam as seguintes consideracdes:

Na elaboragdo de projetos de fundagdes, torna-se imprescindivel que os arranjos
estruturais das edificagbes sejam bem elaborados. revelando de forma correta todos os
esforcos provenientes da estrutura, sejam eles em funcdo do peso proprio, cargas
acidentais ou ainda do efeito dos ventos. Valores de cargas determinados de maneira
erronea, tem como conseqiiéncia imediata o dimensionamento inadequado dos elementos
de fundacao, sejam por sub-dimensionamento, ocaslonando recaiques consideravels ou a
propria ruina da edificagdo, ou ainda, por fundagdes super-dimensionadas gerando gastos
desnecessarios.

Em relagdo ao solo estudado fica evidenciado suas caracteristicas colapsiveis.
Foram analisados dois tipos de solos, um denominado geologicamente de Sedimento

Cenozoico e outro, de Solo Residual do Grupo Bauru, ambos tem 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 um teor de umidade também limite ou critico.

A determimacio da carga de colapso, para um dado tipo e geometria de fundagdo,
instalada num determinado perfil de subsolo, é de grande importancia para o projeto de
fundagoes, pois em solos colapsiveis a carga de colapso é a condicionante do projeto,

comparada com a carga ultima, inerente & condigdo de umidade natural do subsolo..

A carga de colapso pode ser interpretada como a carga ultima (na urmdade
natural), reduzida pela influéncia da inunda¢io do solo. Quanto mais significativa for essa

reducio, mais susceptivel ao colapso sera a fundacdo.

A guantificagdo da carga de colapso € obtida com a realizacdo de provas de carga
no elemento de fundacgdo, introduzindo-se a inundacdo do solo antes ou durante 0s

ensaios.

Para a determinagio da carga de trabalho, inicialmente, sem alterar as condi¢Oes
de umidade do subsolo, realiza-se uma prova de carga para determina¢io da carga Gltima,
a qual reduzida por um fator de seguranga, geralmente igual a dois, indica a carga de
trabatho, sem levar em conta a colapsibilidade. Em seguida, realiza-se um segundo ensaio

em que o carregamento ¢ interrompido na carga de trabalho para, ap6s a estabilizagdo



dos recalques, iniciar-se o processo de inundacio do subsolo. Entdo. com a inundacdo em

andamento e mantida a carga de trabalho, passe-se a aguardar a ocorréncia do colapso.

Neste trabalho, as fundacdes foram subdivididas em dois grupos: as fundacdes

superficiais e as fundac¢Ges profundas.

pois. por se tratar de tundacdo eminentemente rasa. estara apoiada inevitavelmente na
camada colapsivel mais superficial. Por isso, mesmo que a camada superficial seja pouco
espessa. a redugdo da capacidade de carga por influéncia da inundacio € tdo significativa
que mviabiliza o emprego de fundagdes superficiais com adocdo de taxa de trabalho de
projeto a partir da carga de colapso, minorada por um fator de seguranga, por causa do

valor resultante da taxa ser muito baixo.

Uma alternativa, no caso de fundagdes superficiais apoiadas em solos colapsiveis,
¢ o tratamento previo do solo de fundagdio. O mais simples e pratico dos tratamentos
comnsiste na remog¢io da camada de apoio da fundagdo e sua reposi¢do em sub-camadas

compactadas, mesmo com baixas energias de compactagio.

Ha evidéncias, em modelos e em protétipos, que este procedimento € eficaz na

reduglio 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 fundacio, antes da recolocacdo do solo compactado.

Exemplo disto observou-se em ensaios realizados em solo superficial colapsivel da
cidade de Ilha Solteira, em sapatas corridas, onde a tensdo admissivel média foi de 353

kN/m” para o solo em seu estado natural. O mesmo ensaio realizado em sapatas apoiadas

efeitos contra a colapsibilidade do solo, dando a ele caracteristicas impermeaveis, ¢ que
ndo ocorreu quando da inundagdo do solo sem a referida compactacio, ocasionando uma

reducdo de cerca de 50 % em sua tensido admissivel.

Conclui-se que por ser um solo comum a todo o interior do Estado de Sdo Paulo,
pode-se tomar como pardmetros para futuros dimensionamentos de fundagdes
superficiais, uma tensdo admissivel média de 50 kN/m’, para solos em seu estado natural,
e 110 kN/m’, para solos melhorados através de compactagio simples. Nio se esquecendo
que para solos sem compacta¢do deve-se considerar no dimensionamento a redugdo de
sua tensdo admissivel prevendo um possivel e quase certo aumento da umidade ou

saturacdo deste solo.

As fundagdes profundas, caracterizadas neste trabalho como estacas, tem em seu

método executivo, consideravel influéncia no comportamento perante a colapsibilidade.
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As estacas tipo broca sdo as mais afetadas pela colapsibilidade do soio.
apresentando geralmente uma redugdo de mais de 30 % na capacidade de carga. Isso
ocorre ndo so pelo processo executivo, mas também porque as brocas sdo usualmente

estacas curtas o que as torna quase sempre estacas tlutuantes na camada colapsivel.

As estacas escavadas de maior profundidade e maiores didmetro sfo geralmente
executadas mecanicamente, ¢ também apresentam reducdo em sua capacidade de carga
em funcdo da colapsibilidade do solo. mas obviamente o percentual de reducdo varia

diretamente com © mator ou menor embutimento da estaca no extrato nio colapsivel.

Para valores de capacidade de carga de estacas tipo broca, analisou-se neste
trabalho, estacas com comprimento de até 6.7 m ¢ didmetros entre 0,20 e 0.30 m, os

resultados foram os seguintes:

O atrito lateral meédio para a carga de ruptura foi de 28,7 kPa e a pressdo média
na ponta foi de 543 kPa, para o solo em sua umidade natural. Ensaios realizados com a
mnundacdo previa do solo indicaram uma redugdo de 50 % na carga de ruptura. Este fato
deve ser considerado em projetos, principalmente nos casos em que houver possibilidade
de saturagdo ou aumento da umidade do solo, devido a vazamentos, exposi¢des continua
das fundagdes a aguas pluviais, etc.

Para as estacas escavadas com comprimentos até 12 m e didmetros entre 0,25 ¢

0,50 m, a foérmula empirica de DECOURT & QUARESMA (1978) mostrou boa



capacidade de previsio da carga de ruptura. Esta tormula ndo considera a caracteristica
colapsivel do solo. devendo a colapsividade ser considerada nos projetos. Resultados
experimentais indicam que a inundacdo do solo pode tambem chegar a provocar uma
reducdo de cerca de 50 % da carga de ruptura. isto dependendo € claro da profundidade

e condicdes do subsolo abaixo de 6 m de profundidade.

Na determinacdo da capacidade de carga de estacas tipo Strauss executadas em
solos colapsivets. observou-se gue as formulas empiricas de DECOURT & QUARESMA
{1978) e também de AOKI & VELLOSO(1973), 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 precisdo na determinagdo
da carga de ruptura, pois, 0s ensalos nem sempre eram levados a valores significativos de

recaique, provavelmente por uma questdo de reagao durante a realizagio dos ensaios.

Ensaios de tracdo realizados em estacas escavadas implantadas em solos
colapsiveis, demonstram que as fundac¢les tracionadas também sdo afetadas pela
“colapsibilidade. A diminuicio da resisténcia por atrito lateral ao longo da parte do fuste
situada na camada colapsivel, quando da inundacdo, traduz-se em reducdo da capacidade
de carga a tra¢do e em deslocamentos bruscos, como os recalques de colapso das

fundacdes submetidas a esfor¢os de compressio.



Inimeros problemas registrados em obras de pequeno porte (residéncias,
barracGes, 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
tubulagdes e reservatorios e acumulo de aguas piuviais junto as funda¢des das
edificacdes. Portanto atengdo especial deve ser dada aos projetos, considerando-se:
tubulagGes de facil acesso, permitindo a inspecdo e verificagdo imediata de qualquer
vazamento, escoamento de aguas pluviais em locais ndo proximos aos elementos de
fundagdo e inspecdes periodicas em reservatorios, esses cuidados poderdo colaborar em
muito na prevengdo de problemas em fundacgdes advindos das caracteristicas colapsiveis

destes solos.
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7 CONCLUSQES

Do levantamento de dados feito. visitas técnicas a propriedades rurais e calculos
efetuados, conclui-se que as cargas atuantes em construgdes rurais de médio porte
estudadas, juntamente com a caracterizacdo do subsolo e sua particularidade de
apresentar na maioria das vezes nivel d’agua (N A) profundo, permitem a utilizacio de
tipos de fundagdes comumentes disponiveis no interior do Estado de Sdo Paulo, ou seja,

estacas escavadas a trado, estacas apiloadas e estacas do tipo strauss.

Os ensaios realizados e os dados levantados, indicam que o efeito da
colapsividade do solo ¢ marcante para fundagdes embutidas na camada colapsivel. Este

fator produz reducdes de até 50 % na capacidade de carga a ruptura destas fundacdes.

No caso de haver possibilidade de inundacio do subsolo (vazamentos de
tubulagdes de agua pluviais, agua servida, reservatorios, etc), tal fato deve ser levado em

consideragio no dimensionamento de fundagdes.



Devido a alta colapsividade do solo superficial e sua baixa capacidade de carga.
ndo recomenda-se a utilizacdo de fundagdes rasas estando o solo em seu egtade natural.
Experiéncias bem sucedidas mostram na utilizacdo de fundagdes diretas, que a
compactacdo previa do soio superficial diminui consideravelmente sua colapsividade e
aumenta significativamente sua resisténcia.

Para estacas escavadas e apiloadas de ate 6 m de profundidade, submetidas a

esforgos de compressdo, os dados levantados indicam que trabalham basicamente por
atrito lateral. Estacas escavadas apresentaram resisténcia lateral media de 28 kPa. As
estacas apiloadas apresentaram valores um pouco mais altos de resisténcia, 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 até 10 m de profundidade, submetidas a esforgos de
compressio a formula de DECOURT & QUARESMA (1978) apresentaram boa

capacidade de previsdo de carga.

O mesmo ocorreu para estacas do tipo strauss, porém com resultados mais

dispersivos, necessitando a realizacio de novas pesquisas.

Os valores de atrito lateral meédio obtidos para estacas tracionadas foram

proximos dos obtidos para estacas comprimidas, indicando que a formula de DECOURT



& QUARESMA (1978), apresenta boa previsido de capacidade de carga. desprezando-se

¢ claro a parcela correspondente a ponta. solicitada somente para esforcos de

COMPpressao.

Os valores de nh obtidos nas provas de carga horizontais apresentaram grande
dispersdo, indicando também a necessidade de novas pesquisas. O ato de compactar o

solo superficial ao redor da estaca mostrou trazer grande beneficio, devendo ser uma

atitude a se adotar.
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ANEXO A



ENSAIOS DE CAMPO REALIZADOS

Provas de Carga em Estaca Apiloada

Visando-se obter dados de comportamento a tragdo e tambem de carregamento

técnico, foram realizadas quatro provas de carga em estaca apiloada de 10 m de
profundidade embutida no solo e didmetro de 0,25 m, sendo dois ensaios realizados com
o solo em seu estado natural e dois ensaios realizados com a prévia inundagio do terreno,
procurando desta forma verificar os valores para tais carregamentos.

Os ensaios foram realizados no Campo Experimental de Fundacgdes da UNESP,
na cidade de Bauru, em solo arenoso caracteristico do interior do Estado de Sdo Paulo.

As provas de carga realizadas, foram do tipo rapido, com intervalos de
carregamento de 15 minutos. Apresentam-se nas fotos Al e A2, o esquema montado
para a prova de carga a tragdo e nas fotos A3 e A4 o esquema montado para a prova de

carga com carregamento horizontal.

As curvas carga x deslocamento obtidas sdo apresentadas nas figuras Al e A2,
para carregamento a tragdo e carregamento horizontal respectivamente. A curva do
coeficiente de reagdo horizontal do solo (nh) x deslocamento € apresentada na figura

A3.
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FOTO A2 - Prova de darga a ;aﬁo
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B

FOTO A4 - Prova de carga com Carregamento Horizontal,
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Para a estaca ensaiada a tracdo, admitindo-se que para 12 mm de deslocamento
todo o atrito lateral ja tenha sido mobilizado, obteve-se um valor de atrito lateral médio

de 36 kPa.

Esta mesma estaca. posteriormente foi ensaiada tendo o solo sido previamente
inundado, procurando-se entdo verificar o efeito da colapsividade do solo. Nesta situacgio
o-atrito-lateral medio obtido foi-de 19 kPa. indicando uma.perda de cerca de.30.%.na
resisténcia. A mundacdo do terreno foi realizada através da abertura de uma cava ao
redor da cabeca da estaca, com a utilizagdo de quatro drenos de 100 mm de didmetro e
profundidade de 2 m, nos quatro vértices da cava, os drenos foram preenchidos com

brita.

Inundou-se o solo por um periodo de 72 horas, sendo o consumo médio de dgua

de 0.5 m’/h, medido através de hidrometro instalado na saida da canalizagdo de agua.

Para a estaca submetida a carregamento horizontal, determinou-se o coeficiente
de reaglo horizontal do solo (nh), através dos valores de nh x yy, obtidos na prova de

carga horizontal, Estes valores sio apresentados na figura A3.

Observa-se que nh diminui a medida que y, aumenta, tendendo a um valor
assintético, conforme ja constataram ALIZADEH & DAVISSON (1970), CINTRA

(1981) e MIGUEL (1996). Estes autores definem um intervalo de y, para determinagdo
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de nh. sendo estes intervalos de 6,35 a 12,7 mm, 4.0 a 80 mm ¢ 6.0 a 12,0 mm

respectivamente,

Para o caso da estaca em analise definiu-se nh para o intervalo de 6 a 12 mm,

obtendo-se 403 kN/m* para o valor do coeficiente de reacdo horizontal do solo.

‘Posteriormente, outra prova de carga foi realizada, entretanto, houve previamente
a mnundacdo do solo, procurando também verificar o efeito da colapsividade do solo.
Nesta situagdo houve uma reducdo de cerca de 50 % no valor de nh, confirmando

valores ja estabelecidos por outras provas.
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;

QUADRO 03 - CARACTERISTICAS ADMISSIVEIS MEDIAS DE ALGUMAS BSPECIES NACIONAIS

ESPECIE FLORESTAL | CARACTERISTICAS ADMISSIVEIS MEDIAS
i
NOME VULGAR NOME CIENTIFICO  © F =F, I, forgm | featm | Ao | Fiage Foo vt | T | - ’ .
APa NPa APa MEPa MPa o RNZmt RN
ANGELIM ROSA Plaiycyamus regnellii | 14150} @37] 286 o087 [T R NIRRT B EY
ANGICO PRETO Piptaderia macrocarpy ¢ 1o3od) jospal aagl ool a6| R I R B
AROEIRA DO SERTAO Astroninm wrurndeu a 9810 | 72 el _i\ﬁ 7_’,'.“_J€ 1187 ;i B
CUPIUBA Goupio glihra 7 - 847 o aest 70 3 ) 118 L13e das
| EUCALIPTO CITRIODORA Fucalyptus citriodora tosdn| 1025 NI 3 1as
| EUCALIPTO TERETICORNIS | Eucalypius terevicornis 1527|4352 _eoi] a8 L1
IPE Tabehwiasp. Lo qdsoo] oee7] 3861 1295] 64 R
ITAUBA Mesilauris itatiba 2240 oas3 342|141 67 L1
| JATOBA Hymenaea s!iihm:urpu—-wk R4 _Hm_“ﬁf’fu—_ - _‘Lﬂi—_im":zq 64 "w - R« ot
_IUTA['ACU Hymwenaea courharil 14718 agIn] a4tz 1373 63 1761 “.311 104l
MACARANDUBA Manitkara sp. s [ imey 3810 1265 12 Led| 2] 1138 L7
_MU[RACATEARA Astroniun lecnintei J1281 15214 3, £0 41 63 08 P a7 681t 736
L PIQUIA Carpocar villosim 4i16]  o4ti| 3311 1104] 68 29[ Toay aux] oge
LSUCUPIRA Beswdichia nitida 83 7dss| 333 1lto] 6l 116 1750 ea0] 7S
sendo:
Ev = modulo de elasticidade da madeira, consideradn verde Ocor do vmidade U = 35%4); :
Ey = modulo de elasticidade da madeira para © carregamenta permanente, ja considerando a deformagio lenta;
Ey = modulo de elasticidade da madeira para o carregamento acidental, '
fondm = tensido admissivel a compressdo normal &s fibras; ;
[oadm = tensio admissivel a compressdo paralela as fibras; -
fiaim = tensiio admissivel a tracio paralela as fibrag,
frnam = tensio admissivel a flexdo estatica; : o

fon.sdm = tensio admissivel ao cisalhamento. paralelo as fibras. na llexido,
Kinim = tensio admissivel ao cisalhamento. paralelo as fibras, nas ligagdes.
Yis = peso especifico da madeira, seca a0 ar (1cor de unidade 1= 15%%),
Y33 = peso especifico da madeira, verde {tear de umidade U = 35%)
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L. . Vio do tabuleiro. L {m) e o
) [ 050 | 175 1.00 1,25 1,50 1,75 2,00 225 | 250 2,75 3,00 3,25 3,50 3,75 4,00
0,50 | S0 | 301 500 | 503 | 504 | s06 1 507 | 564 | 6io | &as | 680 | 708 | 932 | 754 | 715
{00 500 | 501 50.3 50.6 50.8 511 SUA | 575 | 620 | 60 | 694 | 724 | 750 | 774 | 795
L350 1500 502 | S0 50,3 513 517 1 524 580 | o3 | 671 | 7907 739 | 768 | 794 | 318
200 1 625 | 627 | 830 | 63b | 642 | 607 | 053 | 728 | 790 | saz | ess | 928 | 964 [ 998 | 1028
250 1 00 103 s | 7ia | 70 | s | s | s | Q‘T)T?VW,',A,:,,E-_‘E oo Lotoa7 |1080 4o 1i2s | 1163
300 1 750 | 353 1Ty 1 7sa | 775 | 783 | 792 | wsa | 9en [otoad |orest ] 132 | U179 | 1224 | o160
L 2.50 | 857 ] 861 | 868 | 877 | §86 | 896 | 906 | Vi | 099 © 1172 | 1238 | 1296 | 1349 | 1399 | 1444
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0,50 i162 1172 (g8 1206 122 6 1246 1267 417 ] 1540 | 1ed 8 1744 18372 1912 198 8 2059
7,00 P19.0 1202 1220 244 1263 128 6 1309 146 1592 176,14 130,4 1895 98,0 2059 2134
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850 {1259 § 1277 71303 [ 1331 [ 1361 | 1392 [ w422 [ yso0 | 1732 | 1856 2341
9.00 | 1278 | 12199 | 1527 | 1358 | tsud | o424 {1457 | ovesd | 1776 1 1903 | 2018 2106
| 950 | 1296 | 320 | 1350 | 384 | 1Ly | 4455 [ wv |1 1813 2089
L1000 11313 1 1339 1372 | 4409 | 17 | 1485 | 1524 23
10,50 | 1329 1)5‘7 1394 | 1433 | 1473 | 1515 | 1557 239.2
L ALO0 o343 7S D aia U uase | 99 [ 4 | 1583 26,2
MR e e
L1200 | 137, , 3 ] 1500 | 1549 [ 1599 ] 1050 | 1846 | 2014 | 2163

sendo:

L = viig das pevas do tabuleiro, em m,
Lv = viio da viga principal, em m,
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ANEXO C
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