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Resumo

NOGUCHI, Leandro Tomio. Analise da capacidade de carga em fundacao por
sapatas executadas na cidade de sao Caetano do Sul. Faculdade de Engenharia
Civil = UNICAMP, 2012. 151 p. Dissertacdo (Mestrado) - Faculdade de Engenharia Civil,
Arquitetura e Urbanismo — UNICAMP, 2012.

Este trabalho teve o objetivo estudar as formulagbes e teorias de capacidade de carga
e previsao de recalques para o caso de uma solucdo em fundacéo superficial adotado
em uma obra de um edificio comercial de 10 pavimentos e 3 subsolos localizado na
cidade de Sao Caetano do Sul/SP, por meio de anadlise de quatro provas de carga
sobre placa. Para tal, o solo local foi submetido a ensaios de laboratério para
caracterizacao e determinagcao de parametros geotécnicos que alimentaram os métodos
propostos e apresentados na literatura. Um modelo do ensaio de carga foi simulado em
programa de elementos finitos, com os parametros dos ensaios de laboratério e assim
determinando a curva carga vs recalque. Foram realizadas analises probabilisticas que
forneceram o indice de confiabilidade e a probabilidade de ruina, possibilitando a
reducao do fator de seguranca da fundagédo e o aumento da tensao admissivel.

Palavras chave: Placas (Engenharia), Recalque de estruturas, Ruina de estrutura,

Confiabilidade (Engenharia) e Estabilidade estrutural.



Abstract

NOGUCHI, Leandro Tomio. Bearing capacity analysis of shallow foundation in Sao
Caetano do Sul city. Faculdade de Engenharia Civii — UNICAMP, 2012. 151p.
Dissertacao (Mestrado) - Faculdade de Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo —
UNICAMP, 2012.

This work aims to study the methods and theories of bearing capacity and settlement
prediction for the solution of a shallow foundation adopted in a commercial building of 10
floors and 3 basements in the city of Sdo Caetano do Sul/SP through analysis of 4 plate
loading tests. An undisturbed soil sample was collected that was submitted to laboratory
tests for characterization and determination of geotechnical parameters that will support
the theoretical methods proposed in the literature. With this it is expected to check the
existing calculation methods for bearing capacity and settlement prediction. A model of
the load plate test was simulated using a finite element program, with the parameters of
laboratory tests, thus determining the load-settlement curve. By the allowable stress
obtained, probabilistic analysis were performed, what made possible the calculation of
reliability and failure probability indexes, allowing the reduction of the safety factor of the
foundation and increase in the allowable stress.

Keywords: Plates (Engineering), Repression of structures, Ruin of structure, Reliability

(Engineering), Structural stability.
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1 INTRODUCAO

Atualmente os programas de incentivo ao crescimento da economia pelo governo
federal, aliados a demanda social do pais, geraram uma necessidade do incremento de

producéo no setor de construcao civil.

s

E necessario, porém, ficar atento na dosagem dos recursos de maneira tal que
nao ocorram exageros. Nesse intuito, quanto mais préximos os resultados dos métodos
de calculo para dimensionamento de super-estruturas e infra-estruturas estiverem do
comportamento real, menor sera o desperdicio de capital. E importante, entdo, a busca
por metodologias executivas e de projeto cada vez mais eficientes.

A geotecnia é uma area que diferentemente da area de estruturas, por exemplo,
possui o fator solo, o qual o homem nao consegue manipular, e depende de sua
capacidade natural de suporte para assentar seus empreendimentos. Com isso, a
tarefa de se dimensionar uma fundacao torna-se dificil.

A estimativa de valores de resisténcia que um determinado solo pode atingir,
assim como as deformacoes que sofrera devido ao carregamento de uma estrutura, sao
atualmente calculados por diversos métodos e ferramentas, que independentemente da
precisdo, serdo sempre estimativas. Isto porque as incertezas que a engenharia

geotécnica trabalha, devido a variabilidade do solo, fazem com que o profissional, por
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motivos e necessidades de mercado, estimar parametros de resisténcia baseados em

um uUnico ensaio, o SPT, o mais utilizado no Brasil.

Tornam-se necessarios, entdo, estudos com uma eficiente campanha de
caracterizacao e ensaio de solos, objetivando a verificacao de desempenho de métodos
ja consagrados na pratica da engenharia geotécnica. Esta verificagcdo de desempenho é
realizada, segundo diversas literaturas (ALONSO, 1991; BARATA, 1984; BOWLES,
1997; CINTRA, et al., 2003; DAS, 1999; FELLENIUS, 1975; MILITITSKY et al., 2008;
NAPOLES NETO, 1998; VELLOSO & LOPES, 2004), por meio de provas de carga, e
ainda, sendo mais especifico para o caso de fundacgdes superficiais, provas de carga
sobre placa.

Para esta pesquisa, vale salientar a necessidade do construtor do edificio em
verificar em campo a capacidade de suporte real do solo do local da obra, com o intuito
de se reduzir a area da fundacao superficial. As estimativas iniciais foram realizadas
com a obtencdo de parametros geotécnicos por meio de literatura e pratica de
engenharia geotécnica, que forneceram correlagcbes para determinacdo de tensao
admissivel para a obra. Nao satisfeito com o valor obtido, e com a expectativa de se
reduzir o fator de seguranca, conforme prescreve a NBR 6122 (ABNT, 2010) com a
realizacdo de ensaios de carga sobre placa durante a fase de projeto, foi decidido entdo
realizar tais ensaios, em conjunto com ensaios de laboratérios que serdo descritos a

seqguir.

1.1 Objetivos
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1.1.1 Geral

O objetivo deste trabalho é verificar o desempenho de métodos de célculo de
capacidade de carga e previsdo de recalques de fundacédo superficial por meio de
analises de resultados de provas de carga sobre placa realizadas em solo argilo-siltoso
no municipio de Sao Caetano do Sul/SP.

1.1.2 Especificos

De modo a atingir o objetivo principal as seguintes etapas foram efetuadas:

. Realizacdo de ensaios de laboratorios para caracterizagdo e obtencdo de
parametros geotécnicos do solo do local da obra, além de ensaios de
compressao triaixial, em condicbes drenadas e ndo drenadas para verificar a

condicdo de drenagem em que ocorrem 0s ensaios de placa;

. Comparacao os métodos de célculo de capacidade de carga e previsdao de

recalques por meio de parametros de laboratério;

. Determinacdo e comparar as curvas carga-recalque de modelagem em

programa de elementos finitos com as curvas de prova de carga;

. Definicdo a tensao admissivel para o solo da obra e analisar a probabilidade de

ruina da fundacéao do edificio;
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 Fundacoes

2.1.1 Definicao

O termo fundacao € definido como ato ou efeito de fundar, ou de erigir, ou ainda
como um conjunto de obras necessarias para segurar e assentar os fundamentos de
uma edificacdo, conforme Michaelis (1998). Pode-se ainda definir o termo fundacao
geotecnicamente, como o elemento estrutural mais macico de solo o qual possui a
funcdo de transmitir as cargas da estrutura ao solo, de modo a atender as
necessidades de capacidade de suporte e de recalque (BOWLES, 1997; MILITITSKY et
al., 2008). E formado pelo macico de solo e pelo elemento estrutural de fundacéo, que

pode ser de estacas, sapatas, entre outros.
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2.1.2 Tipos de fundacoes

Ha dois tipos basicos de fundacao: a profunda e a rasa ou superficial, sendo
esta ultima o foco deste trabalho. O que difere os dois tipos, além da profundidade, é o
modo como ambas transferem a carga da estrutura pra o0 maci¢co. Segundo a norma
NBR6122 (ABNT, 2010), fundacdes rasas sao elementos de fundacao que transmitem
as cargas ao terreno por tensdes distribuidas em sua base, enquanto que as fundacgoes
profundas sdo elementos de fundacdo que além de transmitir as cargas pela base,
possui a contribuicdo de sua superficie lateral para tal.

A NBR 6122 (ABNT, 2010) difere ainda os mesmos elementos em relagéo a sua
profundidade de assentamento. Os elementos de fundagdo assentados a uma
profundidade em relacédo ao terreno adjacente (H) inferior a duas vezes a sua menor
dimensao (B) é considerada como fundacao rasa (FIGURA 2.1), enquanto que acima
desse valor e com no minimo 3 metros de profundidade é considerada como fundacao

profunda.

| |
-— B —=

Figura 2.1: Relagdo da profundidade sobre a menor dimensdo de uma sapata (H<2B).
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O foco deste trabalho sédo as fundacbes rasas, também conhecidas como
superficiais ou diretas.

2.1.3 Fundacoées superficiais

2.1.3.1 Historico

Napoles Neto (1998) relata que ndo ha como falar da histéria das fundacboes sem
mencionar o histérico das super-estruturas. Isto porque uma sempre foi e sera ligada a
outra. Segundo 0 mesmo, os homens primitivos da época do Neolitico ja utilizavam
estacas de madeira em suas choupanas construidas a beira de lagos, embora o

conceito de fundagdes ndo fosse estabelecido na época.

As civilizacbes mais antigas do oriente, como as do Egito e da Mesopotamia, ja
apoiavam suas construcées em tijolos ceramicos e pedras. Ha registros de que
construgdes maiores ruiam, e que seus escombros eram compactados junto ao solo,

para servir de base para novas edificacdes, como palacios, por exemplo.

Os gregos na idade classica, apesar da beleza arquitetbnica, pouco
acrescentaram tecnicamente na area de fundacgdes. Vale destacar uma espécie de
sapata corrida, onde dois ou trés blocos de pedra alongados eram grampeados,
proporcionando uma melhor distribuicdo das cargas, pois as juntas verticais

desencontradas desses blocos tendiam a uniformizar as tensoes.

Os romanos foram responsaveis por grandes avancos nas técnicas, tanto de
construgcdo de fundacées como na de construcbes em geral. Com suas edificacées de

arcos e domos de concreto, passaram a utilizar uma mistura de pozolana com calcario,
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acrescidos de pedras e tijolos cozidos nas fundagbdes. Grandes obras de engenharia
desta civilizacdo, como o Coliseu e o Pantedo, receberam solugcbes de fundacédo de
destaque, o primeiro foi assentado em uma laje de concreto de 170 metros de diametro,
e 0 segundo sobre uma viga circular de concreto mais larga que as paredes. Embora
sem cunho cientifico, baseado entdo na experiéncia, ha relatos deste periodo com a
preocupacao de acao das cargas no solo, dimensao de base de fundacao 1,5 vezes

maior que o do pilar etc.

Em meados do século XVIl, com o reconhecimento da engenharia civil
propriamente dita, evoluiram também os conceitos de Mecéanica dos Solos, por meio de
Gautier (1717), Bélidor (1729), Godroy (1746) e outros (apud NAPOLES NETO, 1998).
Porém a era classica da Mecéanica dos Solos, entdo tratada como ciéncia se deu inicio
em 1776 com Charles Augustin Coulomb, engenheiro e fisico, cuja teoria se baseava
na classica equacao que iguala a resisténcia ao cisalhamento (S) do solo a coeséao (c)

mais a tensdo normal (o) multiplicada pelo coeficiente de atrito (tang).

Vale destacar também os estudos realizados em meados do século XVIII, por
Collin, Rankine e Darcy, os dois primeiros sobre o angulo de atrito e coeséo dos solos e
o ultimo pelo estudo de percolacdo de agua e determinacdo do coeficiente (k) de
permeabilidade dos solos (NAPOLES NETO, 1998).

A partir de 1820 com a descoberta do cimento Portland e do concreto armado
por Monier em 1848, foi proporcionado entdo uma grande evolu¢cdo na engenharia de
fundacodes, utilizando-se este material como de construgdo para grandes edificios e
pontes, permitindo desta forma solicitacdes cada vez maiores (NAPOLES NETO, 1998).

Ja na fase contemporanea, principalmente com o considerado pai da Mecanica
dos Solos, Karl Terzaghi, que em 1925 publicou "Principles of Soil Mechanics",
estabeleceu-se a engenharia de fundacbes, que foi estudada por diversos
pesquisadores ao longo de todos os anos até os dias atuais, com evolucbées em
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métodos de calculo de capacidade de solos, mecanismos de ruptura, que serao

discutidos ao longo do texto.

2.1.3.2 Tipos de fundacao superficial

Teixeira & Godoy (1998) citam os diversos tipos de fundacdes rasas existentes,

0s quais é possivel citar:

 bloco de fundacao: elemento composto apenas por concreto simples,
idealizado para que somente trabalhe com esforcos axiais de compressao,
caracterizando uma altura relativamente grande (Figura 2.2), para que nao haja
necessidade de utilizagcdo de armadura (ABNT, 2010; TEIXEIRA & GODOQY,
1998).

» sapatas isoladas: elementos compostos por concreto armado, onde o ago é
dimensionado de modo a resistir ao esforcos de tracdo (ABNT, 2010), oriundos
da flexdo da sapata. De menor altura em relacao aos blocos de fundacéo, pode
ser quadrada ou retangular (FIGURA 2.3), esta ultima possui a limitacao de que
seu comprimento (L) deve ser limitado até a 5 vezes a sua largura (B) - L < 5B
(TEIXEIRA & GODOQY, 1998).
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Figura 2.2: Exemplo de bloco de fundagéo.

Figura 2.3: Exemplo de sapata isolada.

» sapata associada: elemento que serve como suporte dois ou mais pilares
(ABNT, 2010), onde nao se é possivel projetar uma sapata isolada para cada

pilar, devido a proximidade dos mesmos (FIGURA 2.4).
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Figura 2.4: Exemplo de sapata associada.

sapata corrida: segundo a NBR 6122 (ABNT, 2010), trata-se de uma sapata
disposta linearmente a qual recebe uma carga distribuida ou ainda um
alinhamento de varios pilares (FIGURA 2.5).

Figura 2.5: Exemplo de sapata corrida.
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» radier: solucdo de fundacdo em concreto armado que suporta todos os pilares
da estrutura, distribuindo de forma uniforme ao solo (ABNT, 2010), age como
uma espécie de laje (Figura 2.6).

Figura 2.6: Exemplo de radier.

2.2 Prova de carga sobre placa

2.2.1 Consideracoes iniciais

A prova de carga sobre placa se trata de um ensaio em modelo reduzido de uma

sapata, ou em outras palavras, um ensaio estatico com intuito de reproduzir em campo
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o comportamento do sistema solo-estrutura quando sujeito a acdo de cargas de
compressao (ALONSO,1991).

Trata-se da aplicacdo de uma carga sobre uma placa, de modo que sejam
mensurados 0s deslocamentos sofridos pelo solo devido sua deformacéo,
possibilitando assim a confeccao de curvas conhecidas como curvas tensao-recalque

(Figura 2.7).

Tens3o aplicada, kPa
0 100 200 300 400 500

E 10

o 20

o>

S 30} '

& | iy
40 e qnll = 500 kPa ' \!\
50 |

Figura 2.7: Exemplo de curva tensdo-recalque (BOWLES, 1997).

As curvas tensao-recalque sdo objeto de estudo para determinacao da
capacidade de carga e recalque de fundacdes superficiais, pois é possivel, por meio
delas, obter dados e caracteristicas de deformabilidade e resisténcia da fundacgao.

Décourt & Quaresma Filho (1996) consideram este ensaio como a maneira mais
adequada de se determinar as caracteristicas tensao-recalque de fundagdes. Ja Bowles

(1997) considera o ensaio sobre placa como o melhor método para obtencdo de
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capacidade de carga de fundacdes superficiais. Barata (1984) menciona que o ensaio
de placa é o mais antigo ensaio in situ de compressao.

Provas de carga sobre placa de 80 cm de diametro foram utilizadas por Costa et
al., (2003) para verificar a influéncia da sucgdo matricial em solos ndo saturados.
Segundo os autores, os ensaios permitiram uma boa anélise do comportamento tensao-

deformacao do solo com medidas de sucgao matricial.

Batezini et al. (2009) reproduziram em laboratério ensaios de placa de pequeno
didmetro (30 cm) em caixa de areia de 1,2m x 2m x 2m, para verificar a dissipagédo das
tensdes aplicadas na placa pelo solo. Concluiram que além possuir uma facil execucao,
a possibilidade de se visualizar as deformagbes sofridas e verificar claramente o
comportamento do solo quando submetido a carregamentos nas diferentes
profundidades do corpo de prova, as provas de carga sobre placa em laborat6rio foram
de grande valia.

Russi (2007) estudou a influéncia de diferentes didmetros de placa para fim de
verificacdo de efeito de escala. Obteve resultados de capacidade de carga e recalque
para cada didametro que permitiram estabelecer e verificar a influéncia do efeito de
escala.

Corréa & Thomé (2002) utilizaram dados de provas de carga sobre placa para
deduzir uma equacdo analitica de capacidade de carga de fundacbes superficiais.

Utilizou para calculos de verificacdo, um programa desenvolvido no programa C++.

Thomé et al. (2003) estudaram métodos de normalizagdo dos resultados de
ensaios de placas e propuseram uma metodologia de previsdo de comportamento de
fundacdes superficiais apoiadas sobre dupla camada de solos.
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Sales (1998) estudou capacidade de carga de solos tratados com cimentos por
meio de provas de carga sobre placa, conseguindo propor a melhor dosagem por meio

dos resultados do ensaio.

Com o intuito de avaliar a utilizacdo de um penetrdbmetro manual para qualificar a
resisténcia a penetracdo em solo poroso e nao saturado, Tsuha (2003) avaliou

resultados de provas de carga sobre placa.

2.2.2 Tipos de ensaios

As provas de carga em placa podem ser classificadas de formas variadas, de
acordo com sua localizacao, quanto ao tipo de placa, quanto ao modo de carregamento
(VELLOSO & LOPES, 2004) e ainda quanto ao sistema de reacao.

Quanto a localizacao, podem ser classificadas como a seguir:

* na superficie;

* em cavas,

» em furos (grandes profundidades).

Quanto ao tipo de placa:

» placa convencional: chapa de aco retangular ou circular, perfeitamente plana em

contato direto com o solo;
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placa parafuso: consiste em uma placa helicoidal inserida no solo por meio de
rotacao (Figura 2.8).

(a) (b) L

Figura 2.8 : Tipo de placa: (a) convencional, (b) parafuso (VELLOSO & LOPES, 2004).

Quanto ao modo de carregamento (MILITITSKY, 1991):

Ensaio lento (SQL - "Slow Maintained Load Test"): sdo aplicados incrementos de
carga, de igual valor, sobre a placa. Cada incremento é aplicado apo6s a
estabilizacdo dos deslocamentos devido ao carregamento anterior. E o modo
preconizado pela NBR6489 (ABNT, 1984a), que estabelece que o incremento de
carga deve ocorrer apos o deslocamento no estagio atual seja inferior a 5% do
deslocamento total.

Ensaio rapido (QML - "Quick Maintained Load Test"): sdo aplicados incrementos
de carga de igual valor em intervalos de tempo pré-determinados, que segundo
Fellenius (1975), 15 minutos seriam o suficiente.

Ensaio ciclico (CLT - "Cyclic Load Test"): a carga é aplicada a 1/3 da carga de
projeto, para que entdo seja descarregado até a metade da carga e em seguida
se repete o ciclo por 20 vezes. Aumenta-se entdo a carga limite superior em
50%, repetindo-se o procedimento até que a ruptura seja atingida (MILITITSKY,
1991).
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Quanto ao modo do sistema de reacdo (RUVER, 2005), expostos na Figura 2.9:

* Viga de reacao ancorada por tirantes e macaco hidraulico para aplicagdo de

carga;
» Contrapeso de blocos de concreto e macacos hidraulicos;

» Contrapeso de blocos de concreto ancorados por tirantes;

» Contrapeso por cargueiras em geral - contendo areia, brita, terra, madeira, etc;

» Contrapeso por veiculos pesados.

Viga de reagio

Macaco
Caxa
de arcia
I | &) ] |
[ T I / I
| \ | A A"

- f \ [ [ [
| I ! | / \ ‘
/ Contrapeso de \

|
Blocu\cle\’
concreto
\I\
blocos de concreto

Contrapeso por
Contrapeso de caixa de areia

blocos de concreto

Tirantes

Tirantes

Figura 2.9: Tipos de sistemas de reacdo (RUVER, 2005).

2.2.3 Aplicabilidade

Contrapeso por
veiculo pesado

Cintra et al. (2003) destacam que o ensaio de placa € aplicavel para solos onde o

perfil se apresenta razoavelmente uniforme em profundidade, explanado que o bulbo de

pressdes mobilizado pela placa € menos profundo que o bulbo gerado pelos elementos

de fundacéo superficial.
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Alonso (1991) atenta para o fato de que o resultado obtido em uma prova de
carga sobre placa sé pode ser estendido para a fundagao real quando os bulbos de
pressdes de ambos estiverem inseridos em solos com as mesmas caracteristicas de
resisténcia e deformabilidade. Ele alerta sobre a importancia de se conhecer o perfil
geotécnico do solo para evitar interpretacbes errbneas sobre o seu comportamento.
Dessa maneira, se existirem, no subsolo, camadas compressiveis mais profundas que
ndo sejam solicitadas pela placa, mas que sejam solicitadas pela fundacéo, essa prova
de carga nao tera valor, a menos que se aumente o tamanho da placa para que o bulbo
de pressdes englobe a camada de solo com caracteristica geotécnicas distintas da
camada superior, concordando com Velloso & Lopes (2004), conforme Figura 2.10.

A obtencéo de resultados mais fidedignos a partir de um ensaio de placa deve
entdo ser analisada, a priori, 0 solo abaixo da placa, para que este ndo esteja
perturbado e que mantenha determinada homogeneidade em profundidade (LAMBE &
WHITMAN, 1969).
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Figura 2.10: Bulbos de tensdo do ensaio de placa e de uma sapata genérica.
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3 CAPACIDADE DE CARGA E TENSAO ADMISSIVEL

3.1 Capacidade de carga de fundacao superficial

Velloso & Lopes (2004) definem capacidade de carga de uma fundacéo
superficial como o carregamento necessario para que seja atingida sua resisténcia
limite, onde toda a resisténcia ao cisalhamento é mobilizada, ocorrendo um processo
continuo e crescente de recalque e assim, caracterizando a ruptura do solo de suporte
da fundacdo. A NBR 6122 (ABNT, 2010) descreve tal fenébmeno como tensdo ultima
(qur) de uma fundacéo, a qual influencia na seguranga e no desempenho da estrutura

com os deslocamentos que provoca.

3.2 Tensao admissivel de fundacao superficial

A NBR6122 (ABNT, 2010) define tensao admissivel (gagm) como:
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"Tens&o adotada em projeto que, aplicada ao terreno pela fundacao superficial ou
pela base do tubuldo, atende com coeficientes de seguranca predeterminados,
aos estados-limites ultimos (ruptura) e de servigo (recalques, vibragoes, etc.)..."

Em outras palavras, trata-se da tenséo ultima da fundagao superficial dividida por
um fator de seguranca (FS), cujo valor varia de acordo com a forma de obtencéo da
tensdo (BOWLES, 1997) e que sera esclarecido ao longo deste trabalho.

3.3 Mecanismos de ruptura

Definida a capacidade de carga de uma fundacao superficial como a dltima, se
faz necessario entdo, definir o modo de ruptura do solo. Terzaghi (1943) define dois
mecanismos de ruptura de solos de fundagdes superficiais: a ruptura geral e a local.

A ruptura geral ocorre em solos mais rigidos, areias compactas e argilas rijas,
onde ha uma superficie de ruptura bem definida de uma das bordas da fundacao até a
superficie do terreno, conforme é possivel observar na Figura 3.1a. Observa-se na
mesma figura que ha a elevacdo do solo ao redor da fundagdo. Na curva tensao-
recalque (FIGURA 3.1b) a ruptura fica bem definida, onde se é possivel observar um
ponto de carga maxima com posterior decréscimo, e com 0s recalgues sempre

crescentes.
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(@)

Tens&o

Recalgue

\

(b)

Figura 3.1: Ruptura geral - (a) superficies de ruptura, (b) Curva carga-recalque (DAS, 2009).

A ruptura local ocorre em solos intermediarios, mais deformaveis que os solos
rigidos, caso de areias medianamente compactas e argilas médias a moles. Neste tipo
de ruptura, assim como é possivel observar na Figura 3.2a, embora a superficie de
deslizamento se inicie abaixo das extremidades da fundacdo até a superficie do
terreno, a ruptura se da apenas até certo ponto no interior do macico. Com isso, a curva
tensdo-recalque (FIGURA 3.2b) apresenta uma curvatura mais branda que o caso de

ruptura geral, sem atingir pico algum.
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(@)

Tensdo

Recalgue

(b)

Figura 3.2: Ruptura local - (a) superficies de ruptura, (b) Curva carga-recalque (DAS, 2009).

Vésic (1975) observou mais um tipo de ruptura em areias. Trata-se da
ruptura por puncionamento. Esse tipo de ruptura é de dificil observacao. A sapata tende
a afundar de forma intensa, em vista da alta compressibilidade do solo. O solo externo
a area carregada nao é afetado (FIGURA 3.3a). O equilibrio horizontal e vertical da

fundacao é mantido.
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(a)

Recalgue

(®)

Figura 3.3: Ruptura por puncionamento - (a) superficies de ruptura, (b) Curva carga-recalque
(DAS, 2009).

De forma sucinta, Velloso & Lopes (2004) analisaram os fatores que influenciam
o modo de ruptura. Descreveram que em relagdo as propriedades do solo, quanto
maior a rigidez do solo, mais préximo da ruptura geral se dard o fendmeno. Com
relacdo a geometria do carregamento, o formato circular apresenta maior tendéncia de

ruptura por puncionamento do que um carregamento linear.
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3.4 Estimativa de tensao superficial

A NBR6122 (ABNT, 2010) descreve que a determinagao da tensdao admissivel do
sistema solo-fundacéo pode ser obtida por meio de diversos métodos, dentre os quais
se podem citar os métodos tedricos, semi-empiricos, empiricos e 0s ensaios de prova

de carga sobre placa.

3.4.1 Meétodos tedricos

Os métodos teoricos para obtencdo de tensdao admissivel do solo sdo métodos
consagrados na pratica de engenharia de fundacdes, 0s quais consistem na aplicacao
de uma férmula de capacidade de carga para estimativa de tensao de ruptura do solo
de suporte da fundacédo (TEIXEIRA & GODOY, 1998). A tensdo admissivel € obtida
aplicando-se sobre este valor um fator de seguranca (FS), que nao deve ser inferior a
trés (3) (ABNT, 2010).

As primeiras contribuicbes para a estimativa de capacidade carga podem ser
consideradas devido as pesquisas de Prandil (MICHALOWSKI, 1997), que analisou,
aplicando a Teoria da Plasticidade, o efeito de um golpe em espaco semi-infinito e
como este se comporta ao se deformar plasticamente sob tenséao.

Segundo Velloso & Lopes (2004), Karl Terzaghi foi o primeiro a apresentar
férmulas para o célculo de capacidade de carga de fundagdes superficiais, primeiro em
1925 e depois em 1943, baseando-se nos resultados de Prandtl. Fellenius, em 1926,
também propde um método de calculo de capacidade de carga para sapatas tendo por
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base a analise em deslizamento de superficies cilindricas (FIGURA 3.4)e sua
resisténcia ao cisalhamento (7) pela relagcdo 7 = ¢+ otang proposta por Coulomb

(FELLENIUS, 1999).

Figura 3.4: Superficies cilindricas de deslizamento (FELLENIUS, 1999).

3.4.1.1 Teoria de Terzaghi (1943)

Terzaghi (1943) descreve um equilibrio global de blocos rigidos. Para isso define
algumas hipéteses bésicas:

e asapata é corrida, tratando o problema como bidimensional;

* a profundidade de assentamento (H) é inferior a largura da sapata (B),
desprezando a resisténcia ao cisalhamento do solo acima da cota de apoio da
sapata, que € entdo, considerada como uma sobrecarga (q), cujo valor é a
multiplicacao do peso especifico do solo (y) por h;
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» 0 solo é rijo ou compacto, tratando o solo, para esta andlise inicial, como o caso

de ocorréncia de ruptura geral.

O equilibrio de blocos rigidos por Terzaghi (1943) deriva da superficie potencial
de ruptura de uma sapata corrida apoiada sobre um solo que apresenta coesao e
angulo de atrito interno, conforme se observa na Figura 3.5.

qU

Peso especifico =y
f Coesdo =€
Bngulo de atrito = ®

Figura 3.5: Superficie potencial de ruptura ( DAS, 2009)

A capacidade de carga pode ser representada como a sobreposicao de efeitos
de trés termos, uma devido a coesdo, a segunda devido a sobrecarga, e a terceira
devido ao peso do solo. Essa sobreposicao € proposta como a soma das parcelas
citadas, porém independentemente. Cada parcela contribui da seguinte forma:

a) parcela da coeséo e do atrito do solo, sem peso e sem sobrecarga;

b) parcela do atrito do solo, sem peso e com sobrecarga;

48



c) parcela do atrito do solo, com peso e sem sobrecarga.

Com isso, Terzaghi (1943) obtém a equacao geral para capacidade de carga de
fundagdes superficiais, conforme apresentado a seguir (Eq. 3.1).

Guit = cNe +qNg + O:SVBN)/ (3.1)

Onde:

quii: tensdo de ruptura;

c: coesao do solo;

g: tenséo efetiva na cota de apoio (y.h);

y: peso especifico do solo;

B: largura da sapata;

Nc, Ng e Ny: fatores de capacidade de carga;

Os fatores Nc, Ng e Ny séao fatores de capacidade de carga, definidos pelas

Equacdes 3.2, 3.3 e 3.4 a sequir:

Nq - (7] COSZ(45 + ¢/2) (3.2)
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N, = (Ng — )cot¢ (3.3)

_tand [ K,
= 8 ()

cos? (3.4)
O fator N, foram obtidos por Kumbhojkar (apud DAS, 2009)
Com:
a = e(0.751r—¢/2)tan¢ (3.5)

Em que:
* ¢: angulo de atrito interno do solo;

* Kpy: coeficiente de empuxo passivo, definido por Rankine como igual a
tg*(45+¢/2);

Woodward & Berenji (2001) analisaram a teoria de superposi¢cdo apresentada
por Terzaghi por meio do método de elementos finitos, estudando os fatores de
capacidade de carga. A hipotese utilizada para a descricdo do solo se tratou da
utilizagdo de um modelo néo linear elastico multicamadas de solo granular, onde se
simulou 0 embutimento de uma sapata circular. Com isso esses autores encontraram

resultados que confirmaram que os fatores Nc, Ng e N séo fungdes do angulo de
atrito interno do solo (7).

Os fatores de capacidade de carga para os respectivos angulos de atrito podem
ser observados na Tabela 3.1.

50



Os fatores de forma Sc e S valem 1,0 para sapatas corridas, 1,3 e 0,8 para

sapatas quadradas e 1,3 e 0,6 para sapatas circulares (BOWLES, 1997).

Para os solos compostos por argilas moles ou areias fofas, caso de ruptura local,

Terzaghi (1943) sugere a utilizacao da Equacéo 3.6.

Guie = eN.x.+ qu it O'S'YBN‘;SV (3.6)

Tabela 3.1: Fatores de carga de Terzaghi- ruptura geral (DAS, 2009)

bl NN N o] N N, I~y el N N, N,
0] 570 100 |ooo J17 1460 ] s545] 218 [34 | 5264 3650 | 38.04
1] 600 J11 Joor f1s|1512) 604 | 250 §35| 5775 4144 4541
21 630 |1.22 |o.o4 J19|1657 | 670 3.07 |36 | 6353 | 47.16| 5436
3] 662 |1.35 |0.06 J20 17.69 | 7.44 | 3.64 |37 7001 | s380| 6527
4| 697 |1.49 |o.10 J21 1892 ] 826 4.31 |38 | 77.50| 61.55] 78.61
51 7.34 |1.64 |0.14 f22 |2027 | 919 509 §39 | 8597 | 7061 | 95.03
6| 7.73 181 Jo20 |23 |21.75 J 1023 | 6.00 Q40 | 9566 | 81.27] 11531
71 8.15 |2.00 |0.27 |24 | 2336 | 11.40 | 7.08 J41 10681 | 9385] 14051
8] 8.60 |2.21 |0.35 |25 2513 | 1272 | 834 J42 | 119,67 | 10875 | 171.99
9| 9.09 |2.44 |0.44 |26 |27.09 | 14.21 | 9.84 43 | 13458 | 12650 | 211.56
10] 9.61 |2.69|0.56 |27 |29.24 | 1590 | 11.60 J44 | 151.95] 147.74 | 261.60
11 |10.16 |2.98 |0.69 |28 |31.61 | 17.81 |13.70 J45 [ 172.28 | 173.28 | 325.34
12 |10.76 |3.29 |0.85 |29 |34.24 | 19.98 | 16.18 J46 | 196.22 | 20419 | 407.11
13 1141 |3.63 | 1.04 |30 |37.16 | 22.46 | 19.13 J47 | 22455 | 24180 | 512.84
14 1211 |4.02 |1.26 |31 |40.41 | 25.28 | 22.65 J48 | 258.28 | 287.85 | 650.87
15 |12.86 |4.45 | 1.52 |32 |44.04 | 28.52 | 26.87 J49 | 298.71 | 344.63 | 831.99
16 | 13.68 |4.92 | 1.82 | 33 |48.09 | 32.23 |31.94 |50 | 347.50 | 415.14 | 1072.80

Onde os fatores de capacidade de carga sao reduzidos devido a diminuicdo de

angulo de atrito total para efetivo', na propor¢cao da Equacéo 3,7:

tan@’ = %tan(b (3.7)
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O termo relacionado a coeséao c' (efetiva) sofre reducao passando a ser 2/3 de ¢
(total). A Tabela 3.2 expde os valores dos fatores de capacidade de carga para ruptura

local.

Tabela 3.2: Fatores de carga de Terzaghi- ruptura local (DAS, 2009).

¢_| N N : N ¢. 1 Y Nq, N ¢ 1 N: Nq . N-r .
0 5701 1.00 J0.00 1741047 3131076 J34 123721167 | 7.22
Lf 590 1.07 §0.005 g15 §10.90 | 3.36 |0.88 35 |25.18 |12.75 | 8.35
2] 610114 4002 J19 QlL36 ] 3.61 |1L.03 Q36 2677 |13.97 ] 941
3] 6301122 004 Q20 Q11.85) 388|112 Q37 2851|1532 1090
41 6511130 J0.055 J21 §12.37 ] 417 | 1.35 |38 |30.43 ]| 1685 |12.75
51 6741139 J0.074 §22 §1292 ] 448 |1.55 Q39 |32.53 1856 | 14.71
61 6971149 0.10 23 J13.51 | 4.82 | 1.74 J40 |34.87 12050 | 17.22
Tl 7.22 1159 JO0.128 J24 J14.14 ) 520 1 1.97 J41 |37.45]|22.70 | 19.75
8) 7471170 J0.16 25 1480 | 5.60 |2.25 42 |40.33 |25.21 | 22.50
91 7.74 ) 1.82 ]0.20 J26 J15.53 ) 6.05 1259 |43 |43.54 |28.06 |26.25

10 B.02 1194 J024 |27 J16.03 ] 6.54 |2.88 Q44 |47.13 | 31.34 | 3040

11 832|208 030 Q28 Q17.13 | 7.07 |3.29 Q45 |51.17 | 35.11 | 36.00

12 8.63|2.22 J0.35 |29 J18.03 ] 7.66 |3.76 J46 |55.73 |39.48 |41.70

13] 896|238 |0.42 Q30 Q1899 | 8.31 |4.39 |47 |60.91 |44.54 149.30

141 9311255 048 31 J20.03 ] 9.03 1483 Q48 | 66.80 | 5046 159.25

I5) 967|273 1057 J32 2106 982 |5.51 Q49 |73.55]|57.41|7145

16 110.06 | 292 J0.67 |33 §22.39 | 1069 |6.32 J50 | 8131 | 65.60 | 8575

Bolton & Lau (1993) estudaram os fatores Nc, Ng e N/ para sapatas circulares

isoladas e corridas pelo método de caracteristicas, o qual visa avaliar a capacidade de
carga dessas fundacbes estudando a influéncia dos fatores de carga na linearidade do

critério de Mohr-Coulomb.

Embora as formulagdes de Terzaghi tenham sido elaboradas para sapatas
isoladas, Mabrouki et al. (2010) desenvolveram estudos computacionais calibrando o

método de Terzaghi para casos onde ha a interferéncia de sapatas vizinhas em solos
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granulares. Para tal langcou mdo do método de diferencas finitas, utilizando o software
FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua) para analisar a capacidade de carga de
duas sapatas corridas, sujeitas a cargas centradas verticais em solo granular. Com isso
concluiram que a interferéncia de duas sapatas implicam em capacidade de carga

substancialmente maiores do que quando calculadas isoladamente.

Lim (2011) sugere, por meio de software de elementos finitos, novos valores de
fatores Nc para argilas ndo drenadas, e afirma que a capacidade de carga do solo
depende da resisténcia ao cisalhamento e que o que o mdodulo de elasticidade nada

afeta o mesmo.

Cerato e Lutenegger (2007) observaram que para o caso de material granular,
sapatas pequenas possuem baixas deformacdes, mas altos valores de Ny, o que indica
altos angulos de atrito operacionais e pode estar relacionado a curvatura da envoltoria
de resisténcia de Mohr-Coulomb.

Woodward e Berenji (2001) estudaram a teoria de superposicao de efeitos de
Terzaghi em programa de elementos finitos de um modelo de solo elastico nao-linear e
obteve resultados que se equiparam a teoria.

Dewaikar e Mohapatro (2003) desenvolveram um procedimento de célculo
baseado na equacao de Kétter, para determinar valores do fator Ny. Obtiveram valores
de 0,25 a 25% divergentes dos de Terzaghi. A maior diferenca se deu em angulos de
atrito interno maiores, na faixa de 35° a 459, concluiram entdo que o método é aplicavel
para previsdo de capacidade de carga com bons resultados em angulos de atrito

menores.
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3.4.1.2 Teoria de Meyerhof

A teoria de Meyerhof é considerada uma evolucao da teoria de Terzaghi
(VELLOSO & LOPES, 2004). Ao contrario de seu predecessor, Meyerhof ndo despreza
a resisténcia ao cisalhamento do solo acima da base da fundacao (FIGURA 3.6).

Analogamente a Terzaghi, Meyerhof apresenta a capacidade de carga
representada como a sobreposi¢ao de efeitos da coesdo, da sobrecarga e do peso do
solo. Assim a expressao de Meyerhof para cargas verticais estabelece-se da seguinte
forma (BOWLES, 1997):

Meyerhof desenvolve também uma férmula para cargas atuantes inclinadas:

qui = cN.d i + -qudqiq + O‘S‘YB'NTd‘YiY (3.9)
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Figura 3.6: Comparacgéao das superficies de ruptura de Terzaghi e Meyerhof (modificado de
Bowles, 1997)

Os fatores de capacidade de carga (Ng, Nc e Nv) sdo calculados por uma

proposta distinta comparada a de Terzaghi, conforme se é possivel notar pelas
Equacdes 3.10, 3.11 e 3.12.

N, = "% an’ (45 + 2)

2 (3.10)
N. = (N, — Dcotd (3.11)
N, = (N, — 1)tan (1.4¢) (3.12)
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Das (2009) apresenta os fatores de capacidade de carga ja calculados na Tabela

3.3 a sequir.

Tabela 3.3: Fatores de capacidade de carga de Meyerhof (DAS, 2009).

N A I VAR 3 AR AR AR N N, N,

of 54100 Jooo J17 1234 477 166 34| 42.16] 2044 3115
1| 538|109 |ooo2 18 |1310] 526 200 35| 4612 3330 3715
2| 563|120 oo1 Jiof1393| 580 24036 | s059] 3775| 4443
3] 590|131 |oo2 Joo|1483| 640 287 37| 5563| 4292 5327
4] 619|143 |oos Jo1|1582| 707| 34238 | 6135] 4893 | 6407

51 6491157 1007 Q2211688 | 7.82 ) 4.07 39 67871 3596 ) 7733
6] 6811172 10.11 Q23 )1180>| 8.66 | 482 40 75.31 6420 | 93.69
71 716 J1.88 10.15 QY24 1932 | 960 572 j41 8386 | 7390 ] 11399
81 75312061021 257120721066 ) 6.77 j42 0371 8538 | 13932
91 79212251028 J26]12225|11.85 ] 8.00 §43 | 105.11 99.02 | 171.14
10 ] 8351247 J037 Y27 |2394 1320 ] 946 44 ] 11837 11531 | 21141
11 ] 8801271 |047 Q28 |2580 147211119 45 ] 13388 | 13488 | 26274
120 928 1297 J0.60 QJ29 12786 |16.44 | 1324 Q46 | 152,10 | 158,51 | 328.73
131 9811326 |0.74 Q30 |30.14 | 1840 | 15.67 Q47 ] 173.64 | 18721 | 41432
14 J10.37 1359 10.92 Q31 |32.67 |20.63 | 1856 Q48 | 199.26 | 22231 | 526.44
151098 1394 J1.13 Q323549 | 23,18 |22.02 Q49 ] 22093 | 26551 | 67491
16 11.63 1434 | 1.38 J33 |38.64 |26.00 |26.17 50 ] 266.89 | 319.07 | 873.84

Os fatores de forma (Sc, Sq e Sy), de profundidade (dqg, dc e dy) e de inclinacao

(ig, ic e iy) sao calculados pelas férmulas apresentadas na Tabela 3.4.

Santos Filho et al. (2008) avaliou a capacidade de carga de solos arenosos e
argilas organicas da cidade de Belém-PA por meio do método de Meyerhof, utilizando
parametros geotécnicos obtidos de ensaios de cisalhamento direto. Os valores foram
comparados com resultados de prova de carga sobre placa e com correlacées de indice
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de resisténcia a penetracdo Nspt. Os resultados obtidos podem ser considerados

razoaveis visto que o intervalo de equivaléncia se deu entre 1,23 a 1,58 do real.

Tabela 3.4: Formulas para calculo de fatores de Meyerhof (modificado de BOWLES, 1997).

Fatores Formula Para
Forma se = 1 +0.2K,.,% Qualquer ¢
Sqg =Sy = l+0.1KP% d > 10°
5 =8 =1 $=0
D
Profundidade d. = 1+02 Kpg Qualquer ¢
dy=d, =1+0.1 KP% ¢ > 10
dy =d, =1 ¢ =0
6\
Inclinagdo e =g = (l = 900) Qualquer ¢
R Vv ,
= . 6°
iy = |1 - — >0
q\:‘; 4 ( Qﬁe) ¢
H iy = 0ford >0 ¢=0

Em que:

* B: angulo de inclinagédo da resultante da carga com a vertical;

e Kp =tan?(45 + g) : coeficiente de empuxo passivo.
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3.4.1.3 Teoria de Brinch-Hansen (1961)

As contribuicdes de Hansen (1961, 1970) para estimativa de capacidade de
carga de fundagdes levam em consideracao fatores de forma (s;), de profundidade de
assentamento (d;), de inclinagdo de carga (ij), inclinacdo do terreno (gi) e inclinacdo da

base da fundacéao, conforme demonstra a Equacao 3.13.

Guie = CNScdcicgebe + GNys,dgizgab, + 0.5yB'Nys, d,iy g, b, (3.13)

O calculo dos fatores Ng e Nc sao os mesmos utilizados por Meyerhof. Apenas o

fator N se altera (Equacao 3.14).

N.y - l.S(Nq = 1)tanq5 (3.14)

Os fatores de forma e profundidade s&o calculados pelas formas que seguem

expostos na Tabela 3.5.

58



Tabela 3.5: Fatores de forma e profundidade (HANSEN, 1961, 1970).

Fatores de forma Fatores de profundidade
=022 g=0° G =0t L
L d. = 1.0~ 0.4k
N, B
s‘."—‘l.()"'—_"--£ k:& par . &4|
N, L B B~
sc=1.0 sapatacorrida (D) D,
k = arctan| — para ? >1

\
(k radians)
B’ d, = 1 + 2tand(1-send)’k
Sg= 1.0+ ?senti) para qualquer () * ang(1-seng)

S:/= I.O o 0.4% 2 (}.6 ﬂ,:;= 1'0 :::quer 0

Os fatores de inclinagao de carga, de terreno e de base sao calculados conforme
apresentados na Tabela 3.6.
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Tabela 3.6: Fatores de inclinagdo de Hansen (BOWLES, 1997).

Fatores de inclinacdo de carga Fatores de inclin. do terreno
_— — _ _HJ e Bo
=037 g = 147

1- Ii g°
+ - r - ! —
=t N =1 g = 10—
e 0.5H; 1 g
= [1 Vi Afﬂnmtgb]a g2; = & = (1—=051anp)
2=a;s35

Fatores de inclinacdo de base

. [, 07H : . m
T [1 V+ Asc oot be= 1 ©@=0
o [Iome etz SO T ho=1-2 $>0
¥ V + Agc, cotg 147

b, = exp(—2ntan¢)

2=a=3 b, = exp(~27ntand)

7 in radians

A classificagdo e a convencao dos angulos utilizados na Tabela 3.6 sao
estabelecidas na Figura 3.7.
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Notas: B+ 7 9O
B ¢

Hpypoy = Vian 6+ c, A,

’ & = angulo de atrito entre
Para: L/B <2 use ¢, abasecosolo (5¢<d< @)
L/B > 2 use 'ﬁp@ =15¢,-17 Af= B'L'( areaefetiva )
i S 347 use $y = Py ¢, = Adesso da base (0.6 to 1.0c)

Figura 3.7: Convengao dos angulos utilizados pela Teoria de Hansen (1970)

3.4.1.4 Teoria de Vesic (1975)

O método de estimativa de capacidade de carga de Vesic (1975) se mostra

semelhante ao de Hansen (1961, 1970). A diferenca essencial é a obtengdo de N, e a

variacao de alguns fatores, como ii, gi € b;. Apesar destes detalhes, o método de Vesic
(1975) é menos conservador que o de Hansen (1961, 1970), segundo Bowles (1997).

Para o calculo de N, Vesic (1975) utiliza a Equagéo 3.15.
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N, = 2(N, + Dtan¢

(3.15)

Segue a Tabela 3.7 com as equacdes para célculo dos fatores de inclinacao de

carga, do terreno e de base.

Tabela 3.7: Fatores de inclinagdo de carga, do terreno e de base de Vesic (1975).

Fatores de inclinacdo de carga Fatores de inclin. do terreno

e b mH, _

I{‘ = I A!’EQN‘- (¢ - ﬂ}
; 1-1i

= I-i' = Hq- _!‘il'l l:¢ > ﬂ:'

iy, and m defined below

: H; o
e = [”} V+Afcamt¢']
o H:‘ LEal
Iy = [l.ﬂ— V+Afc¢mt¢]
T 2+ B/L
" 1+B/L
B 2+ L/B
R T

,_ B

g = 314 B in radians
, 1-i,
8 =4~ Sifang ?7°

i, defined with i,

8, = & = (1.0 —tan By’

Fatores de inclinacdo de base

b,=g (@$=0)
_,_ 2B
b=l 5.14tan ¢

b, = b, = (1.0 - qtan $)’
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3.4.1.5 Teoria de Skempton (1951)

O método proposto por Skempton (1951, apud Cintra et al. 2003) é para
utilizacdo em uma situacao especial: para argilas saturadas na condi¢cao n&o drenada.

Para esta situagao, Ng=1 e N»=0, simplifica-se a equacdo de Terzaghi (1943)

para:

que = cN.s: + g (3.16)

Onde a coesao c¢ neste caso é a coesdo nao drenada da argila.

O valor de Nc é fungao da profundidade de embutimento (H) e do menor lado (B)

da sapata, pode ser obtido, neste caso, por meio da Tabela 3.8.

Tabela 3.8: Tabela de fator de capacidade de carga de Skempton (CINTRA et al., 2003).

H/B Nc
QUADRADA OU CIRCULAR | CORRIDA
0 6,2 5,14
0,25 6,7 5,6
0,5 _ v |50
0,75 7,4 6,2
1,0 7,7 6,4
1,5 8,1 6,5
2,0 8,4 7,0
2,5 8,6 7.2
3,0 _ 8,8 74
4,0 9,0 7,5
>40 9,0 7,5
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3.4.2 Métodos empiricos

No meio técnico brasileiro tem sido muito empregada a expressao para o caso
de sapatas assentes tanto em areias quanto em argilas (TEIXEIRA e GODQY, 1998):

qaam = 20.Nspr [kPa] (3.17)

A Equacéo 3.17 é valida no intervalo (5 < N < 20). N é a resisténcia a penetragéo
média obtida no trecho compreendido da base da sapata até 2B abaixo (bulbo de
tensodes).

3.4.3 Métodos semi-empiricos

Os métodos semi-empiricos sdo aqueles em que os parametros de resisténcia
do solo sdo estimados com base em correlacbes, e usados em teorias adaptadas da
Mecénica dos Solos (TEIXEIRA, A. H.; GODQY, 1998).

Essas estimativas sdo realizadas com base em correlagdes de resultados de
ensaios de campo, dentre os quais é possivel citar os ensaios SPT e CPT.

3.4.3.1 Métodos baseados no ensaio SPT
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a) Terzaghi e Peck (1967)

N-3|B+1° kgf
Gaam =445 | 5| ]

2
cm (3.18)

Onde:

* N: numero de golpes do ensaio SPT;
* B: menor dimenséo da sapata.

E possivel ainda, obter a tensdo admissivel em areias por meio de &bacos
conforme apresentados na Figura 3.8. Observa-se que para cada relacdo entre
profundidade de assentamento (h) e largura de sapata (B) ha um abaco especifico.

o

0 03 06 009 0 03 06 09 12 0 03 06 09 12 15
B (m) B (m) B(m)

Figura 3.8: Abacos para obtengdo de .., em areias (TERZAGHI; PECK, 1967).
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b) Meyerhof (1965)

2
q _N'radm

adm — 12

B+1’
B

(3.19)
Onde:
*  ragm: recalque admissivel.
Teixeira et al. (1996) ao estudar o comportamento do solo em campo
experimental da Universidade Federam de Lavras, comparou o resultado de 13 provas
de carga sobre placa com os métodos tedricos e semi-empiricos, sendo que conclui que

o método de Meyerhof (1965) apresentou melhores resultados em comparagdao com as
provas de carga.

c) Teixeira (1996) obteve a expressao apresentada na Equagéo 3.20 para previsao
de capacidade de carga de fundagdes rasa:

Gadm = 0,05+ (1 +0,4.B). = (3.20)

3.4.3.2 Métodos baseados no ensaio CPT

a) Teixeira e Godoy (1998)
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Qadm = 7. (< 4MPa) (3.21)

Qaam = 12 (= 4MPa) (3.22)

Em que:

e qgc: é a resisténcia de ponta obtida no ensaio CPT no trecho
correspondente ao bulbo de tensdes da sapata.

Ha ainda correlagbes que variam de acordo com o formato das sapatas:

Grp = 28 — 0,0052(300 — q.)'” para sapata corrida [kgflem?]
AREIAS Grp = 48 —0,009(300 — q.)'° para sapata quadrada  [kgf/cm?]

cp = 2 +0,28.q. para sapata corrida [kgflem?]

ARGILAS{ oup =9 +0,34.q. para sapata quadrada [kgf/cm?]

3.4.3.3 Métodos baseados em outros ensaios

Tezcan et al., (2006) propuseram uma formulagédo empirica para a determinacao
de capacidade de carga permitida para fundacdes rasas. A expressao proposta
corrobora com os resultados tedricos classicos. Consiste de dois parametros de solo,
velocidade da onda de cisalhamento in-situ e unidade de peso, que pode ser calculada
utiizando a velocidade da onda P. Uma vez que as duas velocidades estao

determinadas, a capacidade de carga é determinada por meio de uma operacao unica.
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Duarte (2006) cita a determinacdo de capacidade de carga por ensaios pouco
difundidos no Brasil. Sdo métodos baseados em ensaios de campo do tipo

pressidbmetro de Ménard e dilatémetro de Marchetti.

3.4.4 Por meio de provas de carga em placa

Segundo Cintra. et al. ( 2003), a tensdo admissivel (caim) pode ser obtida
aplicando-se um fator de seguranca 2 ao valor da tenséo de ruptura (or) nos casos em
gue a curva tensao recalque obtida através da prova de carga sobre placa evidencia a
ruptura, cuja ocorréncia mais comum se da em argilas sobre-adensadas.

O-T

Ogdm = 2

Milititsky (1991) descreve o método proposto por De Beer em 1967 e De Beer &
Wallays em 1972. Os métodos consistem na plotagem de um grafico com os logaritmos
das cargas vs logaritmo dos recalques, que resulta em duas retas das quais o ponto de
intersecao é o logaritmo da carga de ruptura. Foi originalmente proposto para ensaios

lentos.

Os dados das provas de carga, tensao vs deslocamento sofrido, podem ser
submetidos ao método de extrapolacdo de curva carga-recalque de Van der Veen
(1953) modificado por Aoki (1976 apud VIANNA, 2000) para verificagdo de tenséo de
ruptura e tracado de curvas teoricas. Este método é utilizado para os casos em que a
tensdo ultima nao foi alcancada em provas de carga, seja por limitacoes da rea¢ao ou
de aplicacao de carga. Este critério de ruptura é representado pela expressao:
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P =P.[1— e @stD)] (3.23)

Onde:
e S:recalque;
» a: coeficiente que define a forma da curva;

* b:intersecgdo com o eixo das coordenadas no grafico tensao-deformacao;

Os coeficientes a e b sdo determinados com o0 uso da expressao:

a.S+b=In (1 — i) (3.24)

Or

Onde se arbitram valores de cargas de ruptura (o;) com os dados obtidos do
ensaio, com intuito de linearizar a curva e assim obter o melhor R? para definir a tenséo
de ruptura. Os coeficientes a e b sdo retirados da curva da tensdo que melhor se
adéqua a unidade. Assim, é possivel ainda por meio da Equacgédo 3.23 o tracado de

curvas tedricas carga-recalque.

Para determinacao de tensao admissivel, um critério muito difundido no Brasil é
a comparagao entre os valores de tensdo correspondente a um recalque de 10
milimetros e a metade da tensdo que causa um recalque de 25 milimetros. Adota-se
entdo o menor valor das tensdes analisadas. (TEIXEIRA, A. H., 1966) observou, por
meio de analise de 36 provas de carga, que a tensao correspondente ao recalque de 25
mm dividida por 2 é sempre menor do que a tensdao correspondente a 10 mm,

sugerindo que da tensao para recalque de 10 mm poderia ser dispensada.
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Pode se citar ainda métodos de extrapolacdo de carga-recalque de Chin e de
rigidez de Décourt (MELO, 2009).

3.5 Probabilidade de ruina

Assim como em todo ramo, a engenharia civil ndo esta isenta de riscos. Riscos
estes que o profissional deve estar ciente e, como engenheiro, deve elaborar solucdes
para ameniza-las. A palavra amenizar € utilizada ao invés de eliminar, pois,

infelizmente, a probabilidade de algo dar errado ainda existe, por menor que seja.

A engenharia geotécnica lida com diversas incertezas relacionadas ao seu principal
material, o solo. A variabilidade deste, e também a insuficiéncia e a dificuldade de
obtencdo de parametros de resisténcia, contribuem para o aumento dos riscos em

obras de geotecnia.

Conforme Milititsky et al. (2008), o comportamento das fundacdes sao afetadas por
diversos fatores: investigacdo do solo, analise e projeto, execugao e utilizagao (Fig.
3.9).
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Patologia das fundacgdes

Execucdo
15,9% " -
Eventos p6s-conclusdo

28,9%

Investigagdo do subsolo
34,5%

Anadlise e projeto
20,7%

Figura 3.9: Origem das patologias de fundagdes no estado do Rio Grande do Sul (MILITITSKY
et al., 2008).

Este trabalho tem como foco os fatores envolvidos na fase de anadlise e projeto das
fundacdes, que como visto na Figura 3.9, atinge mais de 20% das patologias de
fundacéo.

Cherubini (2000) alerta sobre a preocupac¢ao com a variabilidade dos solos, onde
modelos semi-probabilisticos e probabilisticos podem alterar o0 modo de atuagdo na
area geotécnica, tdo acostumada com métodos deterministicos.

Cintra & Aoki (2010) afirmam que o fator de seguranca global, amplamente utilizado
em projetos de engenharia geotécnica, bem como os fatores de seguranca parciais do
método de valores de projeto, prescritos pela norma brasileira NBR 6122:2010, nao

71



garantem a segurancga das fundagdes em termos de ruina. Propbe entéo, a utilizacao

do conceito de Analise de Confiabilidade.

3.5.1 ANALISE DE CONFIABILIDADE

O conceito de Analise de confiabilidade proposto por Cintra & Aoki (2010) se trata

de um método probabilistico para obtencao de indice de confiabilidade (B).

E analisada entdo, a variabilidade das solicitacdes (S) e das resisténcias (R), onde
a interseccdo das densidades de probabilidade de ocorréncia delas implica na
probabilidade de ruina (Pf) (Fig. 3.10).

As variabilidades, tanto de S como de R, sao obtidas por ferramentas conhecidas
na estatistica como as médias (u), desvio padrao (o) e por coeficiente de variacao (u).
Com esta analise estatistica, conforme Aoki (2002) sao construidas curvas das fungdes
de densidade de probabilidade de solicitagdo (S) e de resisténcia (R), conforme

observavel na Figura 3.10.

Segundo Cintra e Aoki (2010), caso se utilizasse o conceito de fator de seguranca
global (FS), esse valor seria facilmente encontrado dividindo a solicitacdo média (Sm)
pela resisténcia média (Rm).
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INensidade probabilidade
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(¥
5
a2
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2

Figura 3.10: Curvas de densidade de probabilidade de S e R (AOKI, 2002).

Porém, ainda segundo os mesmos, isto seria uma ilusao de seguranca, afinal seria
um problema determinista, ignorando assim a variabilidade de S e R. Com isso Aoki
(2005), a partir da consideracdo de que a solicitacdo e a resisténcia sao
estatisticamente independentes, define a funcdo margem de seguranga f(M) como
sendo a diferenca entre as curvas R e S, estabelecida como:

f(M)=f(R) - f(S) (3.25)

Assim, a ruina ocorrera quando a diferenca R — S < 0, conforme é possivel observar
na Figura 3.11.
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S = solicitacdo
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v
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Figura 3.11: Margem de seguranca para determinacao de ruina (AOKI, 2005)

Analogamente tem-se entdo que a média da margem de seguranca uu € a

diferenca entre os valores de ug e ps. Ja o desvio padrao:
0, = (0g2+ 02)1/2 (3.26)

O valor de py pode também ser definido em multiplos de desvio padrao o, ou seja:

Uy = B0, (3.27)

Onde o 3 é chamado de indice de confiabilidade (CINTRA & AOKI, 2010).

Aoki (2005) mostra que B e FS sdo valores interdependentes deduzindo a

expressao a seguir:

FS= P 7s (3.28)
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Inversamente, Aoki (2005) expde que:

- L
e FS (3.29)

Sl 1Y),

R \Fs) 7°
Ang e Tang (1984, apud CINTRA & AOKI, 2010) demonstram que a
probabilidade de ruina (Pf) é funcao direta de . De modo a simplificar o calculo de Pf,

Cintra e Aoki (2010) apresentam a expressao:

Pt =1- () (3.30)

Onde f(B) & funcédo de distribuicdo normal, comumente encontrada em tabelas de
livros de estatistica.

Com o conhecimento de Pf, torna-se possivel o conhecimento dos riscos em
fundacdes. Isto porque para cada FS é determinado um Pf e vice-versa. O valor de Pf
aceitavel para a engenharia geotécnica, conforme Aoki (2005) seria o0 de 0,001 ou 1 em
1000.

Cintra e Aoki (2010) apresentam ainda valores diversos de B em funcédo de Pf,
conforme Tabela 3.9.
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Tabela 3.9: B em fungdo de Pf.

N Pf = 1/N B

2 0,5 0,000

5 0,2 0,842

10 0,1 1,282
20 0,05 1,645
100 0,01 2,326
1.000 0,001 3,090
5.000 0,0002 3,540
10.000 0,0001 3,719
50.000 0,00002 4,107
100.000  0,00001 4,265
1.000.000  0,000001 4,768
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4 RECALQUES

4.1 Definicao

O recalque de uma fundacao superficial € o deslocamento vertical descendente
da base do elemento de fundacao, ocasionado pela deformacédo do solo de suporte
(CINTRA, et al., 2003).

4.2 Tipos de recalques

De forma geral sdo considerados trés tipos ou trés parcelas de recalque (DAS,
1999):

* Recalque imediato, elastico ou ndo-drenado (S));
* Recalque por adensamento primario (S,);

» Recalque por compressao secundaria (Ss).
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O S ocorre logo ap6s aplicagdo de carga, ha mudanca de forma com alteracao
do volume devido a redugéo de indice de vazios (ALONSO, 1991).

O S, ocorre em solos de baixa permeabilidade, argilosos, que sofrem reducao de
volume provocado pela saida de agua devido a diminuigcdo dos vazios pelo acréscimo
de carga e aumento de pressao neutra (DAS, 1999).

O Ss, muito importante para argilas moles e argilas marinhas, se desenvolve
simultaneamente com o S,, ocorre devido ao rearranjo estrutural causado por tensdes
de cisalhamento. Trata-se da deformacao sofrida pelo solo, mesmo apés a dissipacao
das pressdes neutras (ALONSO, 1991). Ocorre muito lentamente nos solos argilosos, e
€ geralmente desprezado no calculo de fundagcbes (BOWLES, 1997). Velloso e Lopes
(2004) relacionam esse tipo de recalque a fenbémenos viscosos, tratando-o por

adensamento secundario.

O recalque total se da entdo pela soma de S;, S, e Ss, onde parte ocorre de
imediato e parte se desenvolve ao longo do tempo.

Segundo Velloso e Lopes (2004), a previsdao de recalques é um dos exercicios
mais dificeis da Geotecnia, de forma que o resultado dos calculos, por mais sofisticados

gue sejam, deve ser encarado como uma estimativa.

4.3 Calculo de recalques imediatos (S))

4.3.1 Teoria da elasticidade - camada infinita
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Para uma sapata de diametro B apoiada em uma camada argilosa homogénea
semi-infinita com médulo de deformabilidade (Es) constante com a profundidade temos
a expressao 4.1, amplamente difundida em livros de fundacoes:

1-v2

I -1, (4.1)

S;i = a.B[
Em que:

» 1 coeficiente de poisson;

» Ip: fator de influéncia que depende da rigidez da sapata (Tabela 4.1).
» Es: médulo de deformabilidade do solo;
* 0: Tensado média na superficie de contato solo-sapata.

O calculo de 1 é realizado por meio de ensaios de laboratério e podem ser

estimados por algumas correlagdes empiricas. Uma dessas correlagdes pode ser
observada na Equacéao 4.2 (TRAUTMANN et al., 1989):

v=0,1+0,3.0,, (4.2)
Em que:
th_250 . A . .
* Qre = 250350 (0 < 0. < 1) :angulo de atrito relativo

* (. angulo de atrito obtido pelo ensaio de compressao triaxial drenado.
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Tabela 4.1: Fatores de influéncia Ip (modificado de PERLOFF; BARON, 1976).

Sapata Flexivel Rigida
Forma Centro Canto Médio

Circular 1,00 0,64* 0,85 0,79
Quadrada 1,12 0,56 0,95 0,99

L/B=1,5 1,36 0,67 1,15

2 1,52 0,76 1,30

3 1,78 0,88 1,52

5 2,10 1,05 1,83

10 2,53 1,26 2,25

100 4,00 2,00 3,70

*borda

4.3.2 Teoria da elasticidade - camada finita

Para o caso onde a camada de solo argiloso apresentar espessura finita,
sobreposta a um material que pode ser considerado como rigido (rocha ou areia muito
compacta), o recalque imediato pode ser calculado pela proposta de Jambu (DAS,
1999):

Si = Mo- 115 (4.3)

Onde:

* U, ey fatores de correcédo para camada finita (Figura 4.1)
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Figura 4.1: Fatores para calculo de recalque imediato segundo Jambu (CINTRA, et al., 2003).

DAS (2009) expde os diversos valores de p,ep; 0s quais foram obtidos
interpolando os abacos da Figura 4.1. Estes valores foram dispostos em Tabelas (4.2 e
4.3) em funcdo da relacdo espessura de camada de argila por largura da sapata (h/B) e

relacdo profundidade de assentamento por largura de sapata (Df/B).
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Tabela 4.2: Valores de py (DAS, 2009).

L/B

h/B |Circular] | 2 5 10 00
| 0.36 0.36 1 036 ] 036 ] 036 ] 0.36
21 047 0.53] 063] 064] 064 ] 0.64
41 0.58 0.63]1 0.82] 094 ] 094 | 094
6] 0.6l 0.67] 088 1.08] 1.14] 1.16
8| 0.62 0.681 090 1.13] 1.22] 1.26
10 | 0.63 0.701 0921 1.18] 1.30] 142
20 | 0.64 0711 093] 126 147 ]| 1.74
30 | 0.66 0.731 095] 1.29] 154 | 1.84

*h: espessura da camada de argila

Tabela 4.3: Valores de p,(DAS, 2009).

D,/B

0 |ro

2 |09

4 loss

6 |0.875

8 |07
10 |0.865
12 0863
14 0.860
16 |0.856
18 |0.854
20 |0.850

*Df: profundidade de assentamento da fundagé&o.
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4.3.3 Método de Schmertmann

Schmertmann (1970) pesquisou a variacao da deformacéao vertical ao longo da
profundidade (z) em solos arenosos sob a acao do carregamento de uma sapata rigida.
Com sua pesquisa realizada por meio de simulagcdes numéricas pelo método de
elementos finitos, Schmertmann (1970) chega a seguinte expressado para previsao de

recalques imediatos em solos arenosos:
. , I,
Slzcl.cz.(q—q).Z(E—s).Az 4.4)

Onde:

!

e ¢, =1-0_5. (q—,): fator de corregao de embutimento da sapata;
qa—q

e ¢, =1+0,2.10g (O—tl) fator de correcéao de tempo;

* Q' = v.Df :tensdo efetiva na cota da sapata;
* Q:tensdo aplicada;
* t:tempo em anos, para o caso de recalque imediato considera-se tigual a 1;

» Az: espessura da camada; (DAS, 1999)
e I, = SZTES: fator de influéncia na deformacéao (AHLVIN & ULERY, 1962);

. &, = @. [((1 —2.v).A + B’)]: deformacao vertical;
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» A'e B': fatores adimensionais dependentes da relacéao profundidade pelo raio de
placa circular (z/R) apresentados na Tabela 4.4 (AHLVIN & ULERY, 1962).

Tabela 4.4: Variagcao dos fatores A'e B'.

IR A’ B’ IR A B’

0 1.0 0 2.5 10.072 10.128
0.2 10.804 |0.189 g 3.0 10.051 0.095
0.4 10.629 10320 g 4.0 |0.030 |0.057
0.6 10.486 |0.378 § 5.0 10.019 |0.038
0.8 10.375 |0.381 § 6.0 10.104 10.027
1.0 10.293 10354 4 7.0 |0.010 {0.020
1.5 10.168 10.256 § 8.0 10.008 J0.015
2.0 10.106 10.179 § 9.0 ]10.006 ]0.012

O fator 1z pode ser calculado por meio da Figura 4.2 proposto por Schmertmann
(1970), que observou as deformacgdes do solo abaixo de uma sapata rigida apoiada em
areia, verificando que o valor maximo de recalque se da em torno de metade de B para
sapatas com relacao L/B igual a 1 (SCHMERTMANN, 1970) e com uma distribuicao

triangular aproximada do fator de influéncia na deformacao da sapata rigida.
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Profundidade

28 I I
] 03 0.6

Fator iz

Figura 4.2: Diagrama com valores de 1z (SCHMERTMANN, 1970).

Em 1978, Schmertmann aperfeicoou o método introduzindo o caso para sapatas
corridas (L/B>10). Com isso propde a utilizacdo do diagrama L/B>10 da Figura 4.3.
Determinou assim novos valores de pico de Iz, ou Iz maximo, o qual ficaria

condicionado a seguinte relagao:

I,=0,5+0,1. (qi) (4.5)
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j———5 ———=

Figura 4.3: Diagrama com valores de Iz(SCHMERTMANN et al., 1978).

4.4 Métodos semi-empiricos

4.4.1 Método de Décourt (1996)
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Décourt (1996) propde a Equacao 4.6 para recalques imediatos, elaborado por
meio de analise de dados encontrados na literatura sobre métodos de extrapolacao de
recalques em funcdo do tamanho da fundagéao.

¢.B97

N

s =27.

(4.6)

Onde:
« oem MPa;
* B em metros;

* S em centimetros.

4.4.2 Método de Schultze e Sheriff (1973 apud DECOURT, 1996)

A proposta de Schultze e Sheriff (1973 apud DECOURT, 1996) de baseou em
uma andlise estatistica de um banco de dados de 48 casos de fundacao em areia,

tendo como base a teoria da elasticidade e os indices de resisténcia a penetracéao
(Nspt).

Assim propde a equacao:

o.F

S = ) (4.7)
f
N°'87.(1+0,4.?)
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Onde:

» F: coeficiente de recalque, conforme Tabela 4.5.

Tabela 4.5: Valores para Coeficientes de recalque F de Shultze e Sheriff (1973).

B (m) L/B
1 2 5 10
1 3,7 4,3 5,5 6,1
2 5 6 7,2 8
5 8 10 11 12
10 11 15 17 19

4.4.3 Método de Burland & Burbidge (1985)

Burland & Burbidge (1985) analisaram 200 casos de recalques em reservatorios

e aterros em areia e propuseram a seguinte equagao:

1,71
S=0.B%. =+ f.. fi (4.8)

Ngpr

Onde:

« fsef: fatores de forma de espessura de camada compressivel, respectivamente
e definidos peas equacées 4.9 e 4.10.
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H H .
fi = Z_1 (2 — 2_1) (Equacao 4.9)

1252 }
fi =1z (Equacéo 4.10)
50,25

Nestas Equacodes Z; é definido pelo abaco da Figura 4.4.

100 ¢

L
-

1 10 100

Figura 4.4: Abaco para determinagdo de Z;.

4.4.4 Método de Anagnostopoulos et al. (1991 apud RUVER, 2005)

O método proposto por Anagnostopoulos, Papadopoulos e Kavvadas (1991 apud

RUVER, 2005) foi desenvolvido por meio de 150 resultados de provas de carga

correlacionando-os com seus resultados de indice de resisténcia a penetragdo Nspt.

Assim apresentam sua equacao na forma:
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0,9 p0,76
S = 604.% (4.11)

SPT

4.5 Modulos de elasticidade

Ha autores (Kondner, 1963) que relacionam tensdes e deformagdes com base na
teoria da elasticidade, onde as classificam como modulos de elasticidade, valores que
se nao ultrapassados, possibilitam o retorno ao formato original do material apés a
deformacéo.

Para o solo ndo se aplica a elasticidade linear, pois por se tratar de um material
anisotropico, ndao ha proporcionalidade entre a tensao desviadora (e a deformacéao axial
ao longo de todo carregamento. Sendo assim os parametros elasticos adequados sao
os mbédulos de elasticidade tangente (E:), que indica uma relacdo entre tensao e
deformacao num ponto (do/de), e o mdédulo de elasticidade secante (Esec), que indica a
relacdo entre dois pontos, geralmente esses dois pontos sdo a origem dos eixos
cartesianos e o valor correspondente a 50% da tensdo desviadora de ensaios de

compressao.

Na origem, os dois modulos coincidem, e caracterizam o médulo tangente inicial,
Ei. O médulo tangente varia conforme o estagio de carregamento considerado, por esta
razao deve-se expressar a que nivel de tensdo ou de deformacao se refere o valor
apresentado (PINTO, 2009). Este ultimo é o mais recomendado para anadlise de
recalques em fundacbes segundo Briaud (2001). Todos médulos podem ser obtidos

graficamente, conforme Figura 4.5 e sua determinacao pelas férmulas a seguir:
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Ao sec
Esec =
A& sec

_Aoo
Ae0

Et = Aot
Aet

(4.12)

(4.13)

(4.14)

Os médulos de elasticidade podem ser também calculados através da equacéao

da reta de graficos do tipo €/Ac vs €, conhecido como método hiperbdlico (KONDNER,

1963), assim como exposto na Figura 4.6.

Tensao desviadora, s

Deformacio axial

Figura 4.5: Modulos de elasticidade.
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Grafico €/0 x €

0,0120

0,0100

L

0,0080

~~ 0,0060
w L 2

0,0040

. g/o=0,127.c + 0,0003
4 R2 = 0,9889
0,0020 >// L2
0,0000
0,00% 1,00% 2,00% 3,00% 4,00% 5,00% 6,00% 7,00% 8,00%
Deformacao (g)

Figura 4.6: Exemplo de grafico para obtengcdo de mddulos de elasticidade.

Temos entdo, geralmente uma reta, que pode ser equacionada da seguinte

forma:

Ai=a+b.£ (4.15)

o

Onde:

* a e b:sao coeficintes da reta.
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E possivel entdo, determinar os médulos de elasticidade secante (Es), inicial (Eo)
e tangente (E;) pelas seguintes férmulas (KONDNER, 1963):

Es = = atbe (4.76)

EO = llm£_>0 atbhe = Z (417)
a

E, = m (4.18)

Obtidos os valores de modulo de elasticidade secante a possivel ainda classificar
o solo segundo sua consisténcia pelas tabelas 4.6 e 4.7.

Tabela 4.6: Valores tipicos de Modulos de elasticidade de Sdo Paulo (NEGRO JR. et al., 1992).

Solo Consisténcia ou compacidade E. (MPa)
Argilosa porosa vermelhae | mole a média 10
vermelha-amarela média a rija 30
Fofa 15
pouco compacta 25
Areia argilosa variegada mediamente compacta 40
Compacta 60
muito compacta 80
muito mole 5
Mole 15
Areia arenosa variegada Média 20
Rija 35
Dura 50
mediamente compacta 30
Areia basal Compacta 50
muito compacta 60
Argila cinza-esverdeada rija a dura 50
Deposito quaternario Turfa e 2
argila arenosa orgénica 5
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Tabela 4.7: Valores tipicos de E segundo (Bowles, 1997).

Solo Es (MPa)
muito mole 2al5

mole 5a25

Argila média 15a50
rija 50a100
arenosa  25a250

siltosa 5a20

Areia fofa 10a25
compacta 50a8l1

Silte 2a20
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5 MATERIAIS E METODOS

A pesquisa pode ser dividida em duas etapas: a primeira parte experimental e a
segunda parte, de analises e calculos.

5.1 Parte experimental

5.1.1 Caracteristicas geotécnicas do local de estudo

O local de estudo desta pesquisa situa-se a Rua Para, 147 no centro de Séo
Caetano do Sul, municipio da regiao do ABC Paulista (FIGURAS 5.1).

As coordenadas geograficas sdao 23°36'46"S e 46°34'07"0O a 751m acima do

nivel do mar (Google Earth).

Conforme o Mapa Pedolégico do Estado de Sao Paulo, na regiao do ABC

Paulista, mais precisamente no municipio de Sado Caetano do Sul, ha a predominancia
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de sedimentos terciarios da bacia do Alto Tieté, constituidos por duas formacgdes:
Resende e S&o Paulo.

A Formacao Sao Paulo, de origem fluvial meandrante, constitui-se de camadas
de argilas arenosas e areias argilosas com boas caracteristicas.

A Formacado Resende, flavio-lacustre, constitui-se por camadas de argilas
siltosas duras cinza e areias siltosas. As argilas sdo muito plasticas e de excelentes

caracteristicas, no entanto as areias sao pouco coesivas e muito saturadas.

Os valores médios de resisténcia do solo ao longo da profundidade, resultantes
de cinco sondagens a percussao do tipo "Standard Penetration Test" (SPT) realizadas
no local de estudo sao expostos na Figura 5.2 e Tabela 5.1.

[ Populagdo: 140.144 habitantes
[+ Veiculos: 196.646

[+ Area: 15 Km~

+ Telefones Fixos: 74.968

[+ Domicilios: 42.016

[+ Infra-estrutura: 100% de Agua,

esgotos e redes elétricas Sao Caetano do Sul

Distancia de S0 Cagtano ao
Aeroporto Internacional de Cumbica: 23 Km

Guaruihos
L]

Distancia de Sao C:
Agroporto de

Séio Paulo .
g anio A
Cotia Dladema . Santo André  Maud

Embu Shio Bernardo oo Campo

Emi-Guagu

de 530 Caetano ao
os: 77 Km

Figura 5.1: Localizagdo do municipio de Sdo Caetano do Sul (Fonte: modificado de Wikipedia).
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Nspt médio

0,0 10,0 20,0 30,0 40,0 50,0 60,0 70,0 80,0 90,0 100,0

Cota de assentamento

+ac{-Qh)
aas sapatas (-om)

=== Média == SP1 =<A= SP2 =(= SP3 == SP4 =@= SP5 === SPE

Figura 5.2: Resisténcia a penetragdo do local de estudo ao longo da profundidade.
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Tabela 5.1: Numero de golpes Nspt ao longo da profundidade.

prof. SP1 sP2 5P3 SP4 sP5 S5P6  média B E?Ef:.,
Pad. Variacao
] 0 0 0 0 0 O 0,0 0,0 0,00
1 2 1 2 2 1 4 2,0 11 0,55
2 2 1 2 2 2 4 2,2 1,0 0,45
3 5 1 1 2 2 4 F 5 1.6 0,66
4 2 21 11 Fi 2 2 8,7 71 0,81
a 10 25 13 8 22 2 133 8.7 0,65
b 22 31 32 4 23 11 20,5 11,1 0,54
7 24 41 30 3 27 14 23,5 12,6 0,54
& 27 47 29 20 36 16 30,2 10,5 0,35
2 28 27 26 31 25 16 25,5 o | 0,20
10 29 32 28 38 21 30 29,7 53 0,15
11 29 34 27 42 20 33 30,8 74 0,24
12 71 40 28 25 18 25 34,5 19,3 0,56
13 70 20 32 32 19 22 35,0 18,3 0,52
14 2l 25 18 20 18 15 25,3 13,2 0,52
15 o1 25 I 25 20 16 240 14,8 0,62
16 27 5 2 26 13 154 10,5 0,71
17 23 33 8 34 28 23,6 10,5 0,41
18 28 36 27 bE a0 478 24.5 0,51
19 30 42 29 ob 90 454 25,2 0,01
20 70 48 60 9& 58 74,8 22,6 0,30
.5 63 70 67,2 I 0,05
21 20 80,0 0,0 0,00

O perfil geotécnico do solo do local é apresentado na Figura 5.3, referente a
perfuracdo SP5 do ensaio SPT, a mais préxima das provas de carga sobre placa

realizadas.
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PROJESOFT (01169915032

Sondagem a Percussio
Cliente: Ekopar Incorporagiio Imobilidria Ltda SP.05
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cmzacuARs
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AwameLs
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800 |
ARz CNZA
8.55 | / Dumas [ CRAE wARROM 46 48 36 |8
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Leitura  Hora N.A.(m) | Método Inicio(m) Fim (m) | Lavagem por tempo - 10 min, |O5S: -LETURANA G AZEHERAS
1 14:00 4,00 | T.Cavadeira 0,00 20,00 |Profun. delnicio(m): ——
2 14:10 3,75 | T.Espiral e —— | Etielo }m B
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Data: 22/09/2010 | Rel.:

0170/10

Des.: A. Baldicerotti [ Esc.:

Estiigio 3 (m) :
Folha:

Responsivel Técnico: Eng®. Paulo Augustini-CREA 182.463-D

ENGESTRAUSS ENGENHARIA E FUNDACOES LTDA
Rua Tupi, 15 - Valparaiso - CEP 09060-140 - Santo André - Sdo Paulo
Fone: (0XX11) 4422-7588 - Fax: (0XX11) 4422-7580 - site: www.engestrauss.com.br - e- mail: comercial@

com.br

Figura 5.3: Sondagem (SP05) mais proxima das provas de carga.

99




5.1.2 Retirada de amostra indeformada

A amostra de solo indeformada para a realizagdo de ensaios de caracterizagéao
do solo do local de estudo foi retirada no dia 16 de maio de 2011 conforme as
orientagbes da NBR 9604 (ABNT, 1986). A amostra foi moldada em forma de bloco de
medidas 35 cm x 45 cm x 45 cm (Figura 5.4), a 8 m de profundidade, na cota de apoio
das sapatas. Essa profundidade foi atingida pela escavacao de todo o terreno, contida
simultaneamente pelo método de solo grampeado (Figura 5.5), para que futuramente
fossem construidos os subsolos do edificio.

Figura 5.4: Etapas da retirada de amostra indeformada.
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Figura 5.5: Contencdo em solo grampeado

5.1.3 Ensaios de laboratorio

Com a retirada da amostra indeformada descrita em 5.1.2, a mesma foi
submetida a ensaios no Laboratério de Mecénica de Solos do Departamento de
Geotecnia da FEC/UNICAMP a fim de se caracterizar o solo e obter parametros

geotécnicos para a pesquisa.

Os ensaios de laboratérios sao listados a seguir:

101



* Andlise granulométrica - NBR 7181 (ABNT, 1984b);

» Limite de liquidez - NBR 6459 (ABNT, 1984c);

« Limite de plasticidade - NBR 7180 (ABNT, 1984d);

» Massa especifica dos gréaos - NBR 6508 (ABNT, 1984e)

» Adensamento MB-3336 (ABNT, 1990);

» Triaxial do tipo CD (HEAD, 1998);

» Triaxial do tipo CU (HEAD, 1998).

Os ensaios de compressao triaxial foram realizados sob as orientacdes
prescritas em Head (1998), com aplicacdo de contrapressdo para garantir a maxima
saturacdo da amostra de solo. Os valores de pressao confinante e contrapressao
utilizadas foram 600 kPa e 595 kPa, calculados a partir do grau de saturacdo do CP,
conforme sugere Head (1998). O mesmo autor esclarece o motivo da utilizacdo de altas
pressdes para que o ar remanescente no corpo de prova (CP) e nas tubulagdes do
aparelho de compressao triaxial sejam dissolvidos na agua. Desta forma o valor final da
tenséo principal o3, apés a etapa de adensamento, foi definido como a diferenca entre

as tensdes confinante e de contrapressao.

Ao sistema de contrapressao, foi acoplado um medidor de variagado volumétrica
(Fligura 5.6), com o intuito de se mensurar a entrada de agua de-aerada nos CPs
durante a saturacdo, a saida de agua do CP durante o adensamento e a entrada ou
saida de agua durante a aplicacao da carga axial. Possibilitando a medida de variacao
volumétrica do CP, para verificagdo de adensamento e célculo de coeficiente de

Poisson (v) do solo.
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Um deflectémetro foi adaptado ao medidor, visto a impossibilidade de se utilizar
um aquisitor de dados, que os captaria automaticamente. A curva de calibracdo deste

sistema pode ser observada na Figura 5.7.

As velocidades de aplicagdo de carga, tanto do CD como do CU, foram
calculadas por meio do valor do coeficiente de adensamento (Cv) obtido no ensaio de
adensamento e pelo tempo tig0, tempo necessario para ocorrer 100% do adensamento

primario, conforme sugere Head (1998).

Figura 5.6: Medidor de variagdo volumeétrica.
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Calibragaovariacao de volume
120
Volume = 4,2239xleitura
R?2=0,9995
100 <
80
£
£ 60
=]
©°
>
40
20
0
0 5 10 15 20 25 30
extensometro (mm)

Figura 5.7: Calibragdo do deflectémetro no medidor de volume.

5.1.4 Prova de carga sobre placa

Assim como exposto em itens anteriores, vale salientar a importancia das provas
de carga sobre placa, principalmente para a obra em questao. O projeto estrutural do
empreendimento a ser construido no local de estudo, previa cargas elevadas a serem
impostas a fundacao, que pela elevada resisténcia do solo na cota de assentamento, foi
entdo escolhida a solucao por sapatas. O projeto elaborado, inicialmente para tensao
admissivel da ordem de 500 kPa, estimado por métodos semi-empiricos, resultava em
sapatas locadas muito préximas umas das outras, pois as cargas dos pilares da ordem
de 4000 kN, exigiriam sapatas com grandes dimensdes.
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Desta forma, idealizou esta pesquisa onde seriam executadas quatro provas de
carga sobre placa com o intuito de se estudar de forma mais refinada as propriedades
do subsolo o que poderia acarretar uma reducdo das dimensdes das sapatas e
consequentemente a reducéo do fator de seguranca.

A Norma 6489 (ABNT, 1984a) fixa as condigdes que devem ser satisfeitas para o
caso de ensaios de carga sobre placa. Com isso, para a pesquisa em questdo, se
realizaram provas de carga sobre placa do tipo lenta no terreno da obra, dispostos
conforme Figura 5.8. Estes ensaios foram realizados no periodo compreendido entre os
dias 10 e 26 de julho de 2011. Embora realizado na época de inverno, a regiao recebeu
um inesperado periodo de precipitacdo, que perdurou por uma semana até os dois

primeiros dias de ensaio.
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Ruo FPara

Figura 5.8: Locacao das provas de carga sobre placa.

Quanto ao sistema de reacéo, inicialmente se optou por tirantes inseridos em
micro-estacas de 150 mm de didmetro. Essa escolha foi feita devido a dificuldade de se
acessar o local dos ensaios. Por se tratar de um edificio com trés niveis de subsolo,
desnivel de aproximadamente 8 m (Figura 5.9), um equipamento de maior porte para
execucao de estacas mais "pesadas" na obra demandaria uma logistica de

movimentagao de terra mais onerosa.
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Ha também o fato de que a absorcdo dos esforcos oriundos do sistema de
aplicacao de carga, previstos para solicitar cada estaca de reacdo em 400 kN, seriam
satisfeitos pelas estacas de didmetro de 150 mm e com 12m de comprimento. O célculo
da estimativa de capacidade de carga foi realizado por meio do método semi-empirico

proposto por Décourt (1996), inserindo os dados do relatério de sondagem SPT.

Figura 5.9: Acesso por rampa da obra.

Durante a execugcdao da primeira micro-estaca (FIGURA 5.10), ocorreu o
fechamento da perfuracdo a 10 m de profundidade, devido a presenca de uma camada
de areia fina a grossa presente nesta cota e ndo identificada pela sondagem na regido
do ensaio de placa. Com isso, se fez necessaria a utilizagao de lama bentonitica, com a
intencé@o de se evitar o tal fechamento.
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Apesar da solugdo adotada, ndo foi possivel evitar o desmoronamento da
camada de areia, implicando no descarte da execug¢do de micro-estacas. Com isso, o
sistema de reagao foi realizado por meio de estacas do tipo hélice segmentada (Figura
5.11), com didmetro de 40 cm e 12 m de comprimento.

Figura 5.10: Tentativa de execugdo de micro-estacas para reagdo de prova de carga sobre
placa.

108



Figura 5.11: Execugéao de estacas hélice segmentada para reagdo de prova de carga sobre
placa.

O traco do concreto utilizado obedeceu as orientacées da NBR 6122 (ABNT,
2010), com a utilizacao de 400 kg de cimento por metro cubico de concreto, relacéo
agua/cimento 0,5, "slump" de 22+2 cm, bombeéavel, composto por areia e pedregulho.
Além disso foi também utilizado na composi¢do do concreto, o aditivo superplastificante
Glenium 160SCC da Basf, com o intuito de ter uma melhor trabalhabilidade do concreto

sem reducédo do tempo de pega.

Os tirantes utilizados foram do tipo Dywidag ST 85/105 @ 32 mm Esse tirante,
segundo o fabricante, tem como caracteristicas de resisténcia suportar cargas ao
escoamento e a ruptura limitados em 680 e 840 kN, respectivamente. Valores
suficientes visto que este sistema permitiria levar o ensaio a tensées acima de 250 kN.
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Quanto a instalacéao e aparelhamento da prova de carga, com base na NBR 6489
(ABNT, 1984a), se executou os seguintes passos para a realizacao dos ensaios:

* O inicio da montagem do primeiro ensaio se deu no dia 8 de julho e perdurou por
trés dias, devido ao alagamento da obra pela chuva ocorrida no periodo (Figura
5.12).

Figura 5.12: Montagem de viga de reacao para prova de carga sobre placa.
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* A montagem se iniciou com o posicionamento da viga metalica de reacao sobre
as duas estacas de reacdo de modo que se possibilitasse a montagem da prova
de carga segundo os esquemas das Figuras 5.13 e 5.14.

Figura 5.13: Esquema de montagem do sistema de reac&o.
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Viga de reagao metalica

Célula de carga &
I Macaco I

Placa o
Estaca de reacgao

Figura 5.14: Corte do esquema de montagem de prova de carga sobre placa.

» Assentamento de placa metdlica de transferéncia da carga ao solo, conforme
Figura 5.15a, considerada rigida e com uma éarea de 0,5 m2, apoiada sobre o
solo em seu estado natural devidamente nivelado numa cava de 10 cm de
profundidade (Figura 5.15b);
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(@) i ' b)

Figura 5.15: (a) Placa metalica de 0,5m? e (b) nivelamento do solo de apoio da placa.

O nivelamento do solo de apoio foi realizado com as devidas precaugdes para
evitar a alteragcdo do grau de umidade natural e amolgamento do solo na

superficie de carga;

Ao redor da placa, preocupou-se com a inexisténcia de cargas aplicadas em
uma faixa de largura de pelo menos 1,5 vezes o didmetro da placa, conforme
recomendacgdes da NBR 6489 (ABNT, 1984a);

O dispositivo de transmissdo foi composto de macaco hidraulico, de modo a
garantir que a carga seja aplicada verticalmente e no centro da placa, néao
produzindo com isso, choques ou trepidacgdes;

O macaco hidraulico (FIGURA 5.16a), provido de bomba elétrica (Figura 5.16b),
foi posteriormente substituido por uma bomba manual devido ao defeito

verificado no sistema elétrico;
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{a) ' (b)

Figura 5.16: (a) Macaco hidraulico e (b) bomba elétrica.

» Para a leitura e controle de aplicacdo de carga utilizou-se célula de carga com
capacidade para 100 toneladas (Figura 5.17a) conectada a um painel de leitura
de dados de deformacédo (Figura 5.17b). A célula de carga foi anteriormente,
aferida e calibrada em laboratério. (Figura 5.18).

Figura 5.17: Célula de carga e painel de leitura.
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Figura 5.18: Grafico de calibragdo da célula de carga.

* Os deflectbmetros sensiveis a 0,01 mm foram colocados em quatro pontos
diametralmente opostos da placa para a medi¢ao dos recalques (Figura 5.19);
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Figura 5.19: Quatro extensémetros dispostos diametralmente em oposigao.

» Os dispositivos de referéncia utilizados para a medida dos recalques estavam

livres da influéncia de qualquer movimento produzido pela placa.

Os ensaios se deram na condi¢cdo saturada, pois devido a escavagao de 8 m,
resultaram numa cota abaixo do nivel freatico, implicando na utilizagcdo de pocos de
drenagem com utilizacdo de bombas elétricas de imersao. Com isso 0 assentamento da
placa no terreno natural em cava de pequena profundidade (10 cm), sempre se
manteve inundada (Figura 5.20), mesmo com tentativa de abertura de pequenas valas

de drenagem.
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Figura 5.20: Montagem de macaco e célula de carga para prova de carga sobre placa.

5.2 Procedimentos para analises e calculos

5.2.1 Ensaios de caracterizacao

Os ensaios de analise granulométrica (NBR 7181), limites de consisténcia (NBR
6459 e NBR 7180) e massa especifica (NBR 6508) forneceram dados de modo a
contribuir com a identificacdo e caracterizagdo do solo do local estudado. Estes
mesmos dados foram utilizados para a classificacdo do material e célculo de indices
fisicos, que foram utilizados para o céalculo de mais parametros geotécnicos nos demais

ensaios.
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5.2.2 Ensaios de adensamento

A partir do ensaio de adensamento em laboratério, foram obtidos a tensdo de
pré-adensamento (c’a), os indices de compressdo (Cc, Cr), e o coeficiente de
adensamento (Cv). A tensdo de pré-adensamento (c’a) foi obtida através dos métodos
gréaficos de Pacheco Silva, Casagrande e Butterfield (BUTTERFIELD, 1979).

5.2.3 Ensaios triaxiais drenados (CD) e nao drenados (CU)

Os ensaios triaixiais do tipo CD (adensado e drenado) e CU (adensado e nao

drenado) foram realizados para determinar os parametros ¢ (dngulo de atrito interno) e ¢

(coesaon), por meio de determinagdo de envoltéria de resisténcia de circulos de Mohr,
com tensdes confinantes de 50, 100 e 200 kPa e suas respectivas tensdes axiais na

ruptura.

Foram determinados também os mddulos de deformabilidade (E) para as
condicoes drenada e nao drenada, pelo método tradicional da relagao entre tensao e
deformacao, e pelo método hiperbdlico.

5.2.4 Calculo de capacidade de carga
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A capacidade de carga da fundacao da obra foi calculada pelos métodos tedricos
de Terzaghi, Meyerhof, Brinch-Hansen, Vesic e Skempton apresentados na revisdo

bibliogréafica, assim como os métodos semi-empiricos.

Para os métodos tedricos foram utlizados os parametros © e c obtidos dos

ensaios triaixiais para determinagdo dos fatores de capacidade de carga. Ja nos
métodos semi-empiricos, se fez necessario a utilizacdo do numero de golpes da

sondagem SPT.

O programa de elementos finitos Plaxis foi utilizado também para determinar a
capacidade de carga da fundacédo de estudo. Foi elaborado um modelo de ensaio de
placa no programa, onde se aplicou uma tensdo sobre uma placa assentada em um

solo com os parametros calculados nos ensaios de laboratério E, ¥ e ¢ de condi¢édo

drenada e nao drenada. Além de graficos de propagacdo de tensdo, o programa

também estimou curvas carga-recalque para o problema.

5.2.5 Calculo de recalques

Os recalques foram estimados pelos métodos apresentados na revisao
bibliografica, bem como os métodos tedricos oriundos da teoria da elasticidade e os
métodos de Schmertmann propostos em 1970 e o modificado de 1978. Os métodos
semi-empiricos utilizados foram o de Schultze e Sherif (1973), Décourt (1992), Burland
e Burbidge (1985), Bazaraa (1967), Anagnostopoulos et al. (1991) e Meyerhof (1976).

Os resultados de recalgue da modelagem no programa Plaxis também foram
extraidos.
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6 RESULTADOS E DISCUSSAO

6.1 Caracterizacao

O ensaio de granulometria conjunta realizado conforme NBR 7181 (ABNT,
1984b), possibilitou a classificacdo do solo do local de estudo como argila silto-arenosa,
conforme é possivel observar nas proporcoes de solo calculadas na Tabela 6.1 e
expostos na Figura 6.1.

Fracoes da amostra de solo

argila areia
41% 28%
silte

Figura 6.1: Fragbes do solo estudado.
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Tabela 6.1: Resultados do ensaio de granulometria conjunta.

d
. % % retida .
% retida ’ ’ peneiras solo massa (g) % desolo % de solo
passa acum

(mm)
0,48%  99,52% 0,48% 1,2 areia 24 1 80%
436%  9516% 4,84% 06  grossa
1,90%  93,26% 6,74% 0,42 areia 287 5 74%
3,84%  89,42% 10,58% 025  média 28%
6,68%  82,74% 17,26% 0,15 _
5,64%  77,10% 22,90% 0,075 af';ﬁ;a 8,68 17,37%
5,05%  72,05% 27,95% 0,0707
4,70%  67,35% 32,65%  0,0505
3,13%  64,22% 35,78%  0,0359
3,13%  61,09% 3891% 0,0257
1,57%  59,53% 40,47% 0,0178
313%  5639% 4361% 00131 567 3133% 219
3,13%  53,26% 46,74%  0,0093
4,70%  48,56% 51,44%  0,0066
4,70%  43,86% 56,14%  0,0047
3,14%  40,73% 59,27%  0,0034
0,01%  40,72% 59,28%  0,0024
6,25%  3447% 6553% 0,0014 _ 3,13 6,25%

argila 41%

3447%  0,00% 34,47% 17,23 3447%
100,00% 50,00  100,00%  100,00%

Assim, de posse dos dados da Tabela 6.1 a curva granulométrica da Figura 6.2

foi condicionada.
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Os ensaios de limites de consisténcia, regidos pelas normas NBR 6459 (ABNT,
1984c) e NBR 7180 (ABNT, 1984d), forneceram os valores expostos na Tabela 6.2, os

quais permitiram classificar o solo como argila de alta plasticidade (CH) pela carta de

Casagrande.

Curva Granulomeétrica

e

P

e

"

0,01 0.1
Diametro dos gréaos (mm)

Figura 6.2: Curva granulomeétrica.

Tabela 6.2: Valores de limites de consisténcia.

Limites de
consisténcia
LP 25,8%
LL 53,9%
IP 28,0%
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Os ensaios de determinacdo de peso especifico natural e dos sélidos e ensaio
de determinacdo do teor de umidades propiciaram a confeccdo da Tabela 6.3, com

calculo de indice de vazios, grau de saturagao e porosidade.

Tabela 6.3: Valores de indices fisicos.

Indices Fisicos

Peso Especifico do Solo Y 20,8 kN/m3
Peso Especifico dos Sélidos Ys 27,6 KN/m3
Peso Especifico Seco va 17,3 kKN/m3
Teor de Umidade w 20,77%
indice de Vazios e 0,60
Porosidade n 38%
Grau de Saturacao Sr 96%

6.2 Ensaios de adensamento

Os ensaios de adensamento realizados possibilitaram o célculo do coeficiente c,,
igual a 2,4x10™ cm/s, média dos métodos de logaritmo do tempo de Casagrande e da

raiz quadrado do tempo proposto por Taylor (PINTO, 2009). Calculou-se também a
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tensédo de pré-adensamento pelos métodos de Casagrande (FIGURA 6.3), de Pacheco
Silva (FIGURA 6.4) e de Onitsuka (Figura 6.5).

Tensao de pré-adensamento(Casagrande)

0,6100

0,6000

0,5900 -

\\ 2\
0,5800
° \

-
0,5700

0,5600 \
0,5500 \\
0,5400
0,5300 \

0,5200

1 10 100 1000

Log o (kPa) t2

Figura 6.3: Determinag&o da tensao de pré-adensamento por Casagrande.
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Tensao de pré-adensamento (Pacheco Silva)

0,6200

0,6000

0,5800

@0,5600 \
N

0,5400

N

0,5200

0,5000 T T Tt T —— T T ——t—
1 10 100 132 1000

log o (kPa)

Figura 6.4: Determinagao da tensdo de pré-adensamento por Pacheco Silva.

Tensdo de pré-adensamento (Butterfield,1979)
0,480
0,470 -
- )
-
[
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[
— 0,450 [ |
()]
+
= [ ]
(=
- 0,440
N
0,430
0,420 B
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o=116kPa
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Figura 6.5: Determinagao da tensao de pré-adensamento por (BUTTERFIELD, 1979).
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Com base na descricao das camadas de solo e os valores Nspt fornecidos pelo
ensaio SPT, e com as estimativas de pesos especificos sugeridos por Joppert Jr.
(2007), verificou-se que a tensao efetiva a 8 m de profundidade seria da ordem de
100kPa.

6.3 Ensaios triaxiais

Os ensaios triaxiais foram realizados com a aplicacao de contrapressdo no
sistema para se garantir pelo menos 98% de saturacdo do corpo de prova conforme o
método descrito em Head (1998). A ordem de grandeza das pressoes utilizadas foi na
faixa de 500 kPa, que foi atingido com acréscimos de pressdes da ordem de 100kPa
por estagio, e cada estagio com pelo menos 30 minutos de duracdo, conforme sugere o

autor.

6.3.1 Triaxial lento (CD)

A fase de adensamento do ensaio do tipo CD foi monitorada por meio do
medidor de variacdo volumétrica, que forneceu dados para a confeccao do grafico da
Figura 6.6. Percebe-se que ap6s uma grande variacao de volume, ocorre uma queda,
configurando o fim do adensamento primario, conforme prescrito em Head (1998).
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Variag¢ao de volume - Adensamento

raiz de tempo (min)
0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 30,00 35,00

0,000 \
5,000
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[
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variagdo de volume (ml)

25,000

30,000

Figura 6.6:Variagdo de volume do CP durante o adensamento.

Head (1998) também descreve a importancia da velocidade de aplicacdo de
carga no ensaio CD, pois esta tem que ser baixa o suficiente para nao gerar
poropressao nos vazios do CP, principalmente em solos de baixa permeabilidade, como
€ o caso de solos argilosos. Assim, conforme Head (1998), para o calculo da velocidade
de aplicacao de carga, inicialmente se é calculado o tempo de ruptura da amostra, por
meio do coeficiente de adensamento do solo, obtido para este solo em 7 horas e 27
minutos. Relaciona-se este tempo de ruptura com a altura do CP e define-se a

velocidade de aplicacao, o qual nos ensaios CD foram fixados em 0,008744 mm/min.
O ensaio se procedeu com leituras nos deflectdmetros que ap6s o procedimento

de calculo de deformacgédo e de carga aplicada, forneceu dados para a confecgao do
grafico tensao vs deformacgéao (FIGURA 6.7).
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Grafico Tensdo x deformagao (CD)
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Figura 6.7: Curvas tensdo versus deformagdo dos ensaios triaxiais do tipo CD.

Os valores de tensao de pico para cada tensao confinante e a prépria tensao
confinante sao expostos na Tabela 6.4.

Tabela 6.4: Valores de tensées principais maiores de ensaios triaxias do tipo CD.

o1 (kPa) | 03 (kPa)
CP4 (05=50kPa) 288 50
CP4 (05=50kPa) 391 100
CP5 (03=100kPa) 587 200

Com isso, os circulos de Mohr podem ser tracados para o caso de condicdo
drenada (FIGURA 6.8) para o solo estudado.
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Figura 6.8: Envoltdria de resisténcia ao cisalhamento do ensaio do tipo CD.

Através da Figura 6.8, observa-se que foi possivel tracar uma reta praticamente
tangente aos trés circulos correspondentes a cada tensao confinante, configurando a
envoltéria de resisténcia ao cisalhamento do solo, conforme o critério de ruptura de
Mohr-Coulomb. Definindo assim uma coesao de 67kPa e angulo de atrito de 199 que
sao valores efetivos devido a esséncia do ensaio (PINTO, 2009). A envoltéria pode

entao ser escrita na forma:

T=674+o0.tan19° (6.1)

As leituras de variacdo de volume foram realizadas durante a aplicacao de forga

axial permitindo a determinacdo do coeficiente de Poisson (v) fosse calculado. O

calculo foi realizado conforme sugerem varios autores (BOWLES, 1987, 1997; DAS,
1999; HEAD, 1998; VELLOSO; LOPES, 2004) e obtido o valor de 0,2.
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Os modulos de deformabilidade iniciais foram calculados pelo método
hiperbdlico e pelo método tradicional, sendo de 100 MPa e 62 MPa respectivamente. A
diferenca observada sera discutida mais adiante, nas andlises de capacidade de carga
e recalque.

6.3.2 Triaxial rapido (CU)

Os procedimentos deste tipo de ensaio foram exatamente iguais ao CD até a
etapa de adensamento do CP. A etapa de aplicacdo de carga axial foi realizada sem
drenagem e com a velocidade mais alta (0,04554 mm/minuto). Assim se obtiveram as

curvas do tipo tensao vs deformacao da Figura 6.9.

Grafico Tensdao x deformagao (CU)
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Figura 6.9: Curvas tenso versus deformagdo dos ensaios triaxiais do tipo CU.
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As tensdes principais maiores sao expostas na Tabela 6.5, pelas quais foram
tracados os circulos de Mohr da Figura 6.10.

Tabela 6.5: Valores de tensées principais maiores de ensaios triaxias do tipo CU.

7 1 (kPa) 73 (kPa)

CP6 (05=50kPa) 371 50

CP10 (05=100kPa) 477 100

CP9 (05=200kPa) 623 200

AN cuU

©
o
X
o
G
_C o
© //Yﬁ’ _—— — — 50kPa
()]
8 T e 100kPa
- I e 200kPa
2
5 113
l_

50 100 200 371 477 623 D

Tensdo normal (kPa)

Figura 6.10: Envoltdria de resisténcia ao cisalhamento do ensaio do tipo CU em termos de
tensées totais.
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A partir da Figura 6.10 é possivel entao definir valores para a coesdo de 113kPa
e angulo de atrito interno15% em valores totais devido a natureza do ensaio. A
poropressao nao péde ser medida devido a quebra do aquisitor, impossibilitndo assim a

analise em termos de tensdes efetivas.

Assim a envoltéria de resisténcia pode entao ser escrita na forma:

t=113+o0.tan15° (6.2)

Os modulos de elasticidade foram calculados com os valores de 115 MPa para o
método tradicional e 145 MPa para o método hiperbdlico. Assim como os valores de
modulo de elasticidade E do ensaio CD, os valores de mdodulo de elasticidade E do

ensaio CU serao analisados posteriormente.

6.4 Prova de carga sobre placa

As provas de carga realizadas forneceram dados para a confec¢do das curvas
tenséo vs deformacao (FIGURA 6.11). Os valores de tensao ultima estdo expostos na
Figura 6.12.
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PROVAS DE CARGA EM PLACA

TENSAO (kPa)
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Figura 6.11: Curvas tensdo-deslocamento das provas de carga

Conforme prescrito na norma NBR 6489 (ABNT, 1984), a carga foi aplicada
a placa em estagios sucessivos de no maximo 20% da taxa admissivel provavel do
solo, sendo que novo acréscimo de carga foi efetuada somente apds a estabilizacao
dos recalques.
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Os valores de recalque e tensdo aplicada nos ensaios (PC1 a PC4) foram
inseridos no método de Van der Veen (1953) modificado por Aoki (1976), e suas curvas

Figura 6.12: Valores de tensées de ruptura das provas de carga.

tedricas sao plotadas na Figura 6.13 e comparadas com as curvas reais das PC's.

Observa-se pela Figura 6.13 que as curvas tedricas se comportaram de acordo
com as curvas reais. Isto se deve ao fato de que os recalgues nos ultimos
carregamentos ja caracterizavam uma ruptura do solo, 0 que sao comprovados pela

proximidade dos valores ruptura do método com os valores obtidos pelo critério da

norma NBR6489 (ABNT, 1984a) (TABELA 6.6).
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Figura 6.13: Comparagdo entre as curvas tedricas de Van der Veen e as curvas das Pc's

Tabela 6.6: Valores de tensdo de ruptura pela NBR6489 e Van der Veen.

or (kPa)
PC1 PC2 PC3 PC4
NBR 6489 1280 1320 1170 1200
Van der Veen 1282 1321 1171 1216

Pela Tabela 6.7, percebe-se que a adogdo da média dos valores obtidos nas
provas de carga pode ser adotada visto o baixo coeficiente de variacdo dos valores.
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Tabela 6.7: Parametros estatisticos das provas de carga e do método de Van der Veen

Média Desvio Coeficiente de
Padrao variagao
PC 1243 69 5,6%
Van der 1247 67 5,3%

Veen

6.5 Modelo em programa de elementos finitos

A analise por meio do programa Plaxis foi realizada com os parametros
determinados pelos ensaios de laboratério. O intuito da utilizagdo do programa foi
simular provas de carga sobre placa com parametros drenados e nao drenados, para
assim comparar com as provas de carga reais e verificar qual condicao melhor se ajusta

ao caso real.

Os valores de E adotados se referem ao modulo de elasticidade inicial, que
conforme Briaud (2001), deve ser utilizado para prever os recalques devido as
aplicagdes dos primeiros carregamentos. Como foram obtidos dois valores de E para
cada condicao de drenagem dos ensaios triaxiais, foram definidos 4 modelos de solos:
drenado (CD), drenado com E hiperbdlico (CDH), ndo drenado (CU) e ndo drenado com
E hiperbdlico (CUH). Os parametros para cada um destes modelos pode ser observado
na Tabela 6.8.
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Tabela 6.8: Modelos de solos adotados no Plaxis.

indices Fisicos cD CDH cu CUH
Peso Especifico do Solo v 20,8 kN/m3® 20,8 kN/m3 20,8 kN/m3 20,8 kN/m?3
Peso Especifico dos Soélidos Vs 27,6 KN/m3® 27,6 kKN/m3 27,6 kKN/m3 27,6 KN/m3
Peso Especifico Seco Yd 17,3 kN/m® 17,3 kN/m® 17,3 kN/m3 17,3 KN/m3
Maddulo de Elasticidade E 62MPa 100MPa 115MPa 145MPa
Angulo de atrito interno @ 19° 19° 15° 15°
Coeséo c 67kPa 67kPa 113kPa 113kPa
Coeficiente de Poisson ) 0,2 0,2 0,2 0,2
Condigéao Drenada Drenada Naodrenada  N&o drenada

Optou-se pela andlise por axissimetria com elementos triangulares de 15 nés e

aplicacao de carga distribuida de forma gradativa até se caracterizar o rompimento. O

nivel do lencol freatico foi inserido até a base da placa simulada, reproduzindo o que

ocorre em campo.

Os campos de tensdes para cada modelo de solo estdo expostos nas Figuras
6.14,6.15,6.16 e 6.17, respectivamente para CD, CDH, CU e CUH.

138



wartleal tfaciive atresees (210" yy)
Extiame slg-yy -1,45" 107 kRlimd

Figura 6.14: Bulbo de tensées do solo CD.
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Figura 6.15: Bulbo de tensées para solo CDH.
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Figura 6.16: Bulbo de tensées para solo CU.
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Figura 6.17: Bulbo de tensées para CUH.

Observando-se as Figuras 6.14 a 6.17 percebe-se que, assim como o0s
resultados obtidos por Szypcio e Dolzik (2006) que também utilizaram o programa
Plaxis para analisar solos argilosos de dupla camada, o bulbo de tensdes com valores
significantes (até 10% da tensdo aplicada) atinge a profundidade de duas vezes a
dimensao da placa. Observam-se diferentes comportamentos das tensdes transmitidas
ao solo entre as condigdes drenada e ndo drenada, onde a primeira condicao apresenta
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propagacdes de tensdes bem definidas e a segunda distorcidas. Griffiths & Prevost
(1990) em suas andlises de relacao tensédo e deformacao por meio de programa Plaxis
em solo argiloso comentam que enquanto em condi¢des drenadas a propagacao se da
de grdo em grao, e por isso ela se comporta de forma radial, enquanto que na condi¢ao
nao drenada o mesmo nao ocorre devido a poropressoes geradas, condicionando uma
propagacao de dificil interpretacao.

As curvas carga recalque para cada modelo sdo expostas na Figura 6.18.

Curvas carga x recalque
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Figura 6.18: Curvas carga recalques pelo Plaxis.
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As tensdes de ruptura para cada caso sao expostas na Tabela 6.9, bem como as

tensdes admissiveis, calculados com fator de seguranca FS=3. Os mesmo valores

também estao dispostos em graficos como os das Figuras 6.19 e 6.20.

Tabela 6.9: Tensoées de ruptura e admissivel pelo Plaxis.

cD CDH Média CD Cu (o{V) Média CU
62MPa 100MPa 115MPa 145MPa
o r (kPa) 1260 1489 1375 1412 1420 1416
o adm (kPa) 420 496 458 471 473 472

Tensao de ruptura (Plaxis)

1600
1489

1395

Tensdo de ruptura (kPa)

CD62MPa CDH 100MPa CU 115MPa CU 145MPa

1412 1420
1400
1260
1200
1000
800
600
400
200
0 . . . ;

Média

Figura 6.19: Grafico com os valores de tensées de ruptura obtidos pelo Plaxis
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Figura 6.20: Grafico com os valores de tensbées admissiveis (FS=3) obtidos pelo Plaxis

6.6 Capacidade de carga

6.6.1 Meétodos tedricos

Os parametros de coesao e angulo de atrito interno adotados para alimentar os
métodos de calculos tedricos foram os obtidos nos ensaios triaxiais CD e CU com o
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tracado das envoltérias de resisténcia de cada condicdo de drenagem, conforme Tabela
6.10.

Tabela 6.10: Coescao (c) e angulo de atrito (? ) dos ensaios CD e CU.

Indices Fisicos CD Cu
Angulo de atrito interno ) 19° 15°
Coesao c 67kPa 113kPa

Assim os valores de tensao de ruptura foram calculados pelos métodos tedricos
expostos na revisdo bibliogréafica e inseridos na Tabela 6.11, assim como os valores de
Oadm, Ulilizando-se um fator de seguranca igual a 3, conforme prescreve a NBR 6122
(ABNT, 2010). Os mesmos valores foram inseridos em gréaficos (Figuras 6.21 e 6.22)

para melhor visualizagao.

Tabela 6.11: Resumo de o, para os métodos tedricos.

Terzaghi Meyerhof Brinch - Hansen Vesic Skempton
CD cu CD cuU CD cu CD cu cu
or (kPa) 1347 1752 1365 1727 1402 1778 1407 1782 1463
ocadm (kPa) 449 584 455 576 467 593 469 594 488

Nota-se que na condicdao CD e CU, com excecao do método de Skempton, os
valores se mostram proximos, com meédias de 1380 e 1760 kPa e coeficientes de
variacao de 2,1% e 7,6% respectivamente. Valores que podem ser considerados como
equivalentes.

146



Os coeficientes de variacdo tanto de valores de CD como de CU se
apresentaram baixos, o que possibilita a ado¢cdo da média de seus respectivos valores.

Tabela 6.12: Parametros estatisticos das tensées de ruptura de métodos tedricos.

Média Desvio Coeficiente

Padrao de Variagao
CD 1380 29 2,1%
(o{V] 1760 134 7,6%

Tensao de ruptura - tedricos

2000

1800 1752 1727 1778 1782

1600 1463

1402 1407
1365

1400 1347

1200
—
g 1000
~ ECD
—

800
2 cv
wn 600
3
@ 400

200

0
Terzaghi Meyerhof Brinch - Vesic Skempton
Hansen

Figura 6.21: Comparagao entre valores de tensées de ruptura - métodos tedricos
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Figura 6.22: Comparagdo entre valores de tensées admissiveis - métodos tedricos

6.6.2 Métodos semi-empiricos

Os métodos semi-empiricos utilizados foram os que somente se baseiam nos
nameros de golpes da sondagem SPT. O valor representativo para o bulbo de 2B da
placa do ensaio é de Nspt=30. Assim os métodos foram alimentados com este valor,

para fornecerem os valores de tensdes admissiveis (Tabela 6.13 e Figura 6.24).

148



Tabela 6.13: Valores de tensées admissiveis para os métodos semi-empiricos.

Terzaghie Meyerhof Décourt & Teixeira & Godoy Teixeira Média
Peck (kPa) (kPa) Quaresma (kPa) (1998) (kPa) (1996) (kPa)
Oadm 566 477 450 600 446 508

Tensao de admissivel (semi-empiricos)
700
600
600 566
508

500 Azl 450 446
a
= 400
o
¥ 300
c
¥ 200

100

0
Terzaghie Meyerhof Décourt& Teixeira & Teixeira Média
Peck Quaresma Godoy

Figura 6.23: Grafico de tensbées admissiveis para os métodos semi-empiricos.

Analisando os parametros estatisticos dos métodos semi-empiricos (Tabela
6.14), se observa que o desvio padrao e o coeficiente de variagdo dos valores se
encontram numa faixa aceitavel para a geotecnia. Isto demonstra que embora haja
variacao nos resultados dos métodos, a diferenga ndo é tao significativa, visto que os
métodos se baseiam no mesmo e Unico parametro, o indice de resisténcia a penetragéo
Nspt.
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Tabela 6.14: Parametros estatisticos dos métodos estatisticos

Média Desvio Padrao Coeficiente de Variagao
508 kPa 71 kPa 13,9%

6.7 Recalques imediatos (Si)

6.7.1 Métodos tedricos

Os métodos tedricos adotados foram os de Schmertmann (1979 e 1978) e o da
solucdo da teoria da elasticidade para placas circulares. Para este ultimo foram
calculados os recalques tanto considerando a placa flexivel como rigida, visto que para
se calcular a rigidez da mesma se fazia necessario calcular a sua espessura, 0 que se
pode observar pela Figura 6.24, que era muito variavel devido aos seus reforcos

radiais.
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Figura 6.24: Placa do ensaio com reforgos radiais.

Os recalques foram calculados para a aplicacdo de uma tensdo de 600kPa sobre
a placa e sao resumidos na Tabela 6.15 e comparados na Figura 6.25.

Tabela 6.15: Recalques calculados pelos métodos tedricos.

Métodos Recalques (mm)

CcDh CDH CuU CUH

Teoria da elasticidade - placa flexivel 6,32 3,92 3,56 2,70

Teoria da elasticidade - placa rigida 5,84 3,62 3,29 2,50

Schmertmann (1978) 10,65 6,60 6,00 4,55

Média 7,93 4,61 4,19 3,18

Desvio Padrao 2,26 1,36 1,23 0,94
Coeficiente variagao 28,51% 29,46% 29,46% 29,46%
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Nota-se que os valores se mostram bem dispersos (coeficiente de variacao

~30%), pois para estes métodos, os valores de E sdo determinantes para o calculo dos
recalques.

Recalques para tensao de 600kPa - métodos tedricos
1,20

1,07

1,00

0,80

0,63
0,60

0,60

Recalque (cm)

0,40

0,20

0,00

Boussinesq flexivel Boussineso rigido Schmertmann (1978)

ECD " CDH ECU ECUH

Figura 6.25: Grafico de valores de recalque para métodos tedricos.
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6.7.2 Métodos semi-empiricos

Para os métodos semi-empiricos o valor de Nspt médio da camada de solo
abaixo da placa é de 30 golpes. Assim, os valores de cada método sdo expostos na
Tabela 6.16 e na Figura 6.26. Nota-se que a dispersdo foi alta, visto que o valor do
coeficiente de variagdo se encontrou em 52%.

Tabela 6.16: Valores de recalque para os métodos semi-empiricos

Métodos S (mm)
Schultze & Sherif (1973) 10,4
Décourt (1992) 4,6
Burland & Burbdge (1985) 7,5

Anagnostopoulos, Papadopoulos & Kavvadas (1991) 22,0

Bazaraa (1967) 11,4
Meyerhof (1976) 16,46
Média 9,55
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Recalques - métodos semi-empiricos
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Figura 6.26: Grafico de valores de recalque de métodos semi-empiricos.

6.7.3 Modelagem no Plaxis

Pelo Plaxis, fixando-se a tensao aplicada em 600kPa, foram obtidos os valores
listados na Tabela 6.17 e organizados na Figura 6.27. Nota-se também uma grande
variacdo nos valores, porém como de um método ao outro, além da diferenca da
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condicdo de drenagem, os moédulos E sdo distintos, os valores ndao podem ser

comparados uns aos outros.

Tabela 6.17: Valores de recalques obtidos pelo programa Plaxis.

Métodos S (mm)
CD E=62MPa 8,50
CDH E=100MPa 4,00
CU E=110MPa 2,00
CUH E=145MPa 1,70
Média 4,05

Recalque para tensao de 600 kPa - Plaxis

CD62MPa
8,50

9,00

8,00

7,00

6,00

o
o
S

CDH100MPa
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Recalques (mm)
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o
o

CU110MPa

2,00 CUH145MPa
176

2,00

1,00

0,00

Figura 6.27: Grafico de valores de recalques obtidos pelo programa Plaxis.
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6.8 Comparacao e discussao entre os métodos

6.8.1 Capacidade de carga

Os resultados de tensdo admissivel e de tensao de ruptura dos métodos tedricos,
semi-empiricos, simulagdo no programa Plaxis, bem como a relagdo entre esses
valores com os obtidos nos ensaios de prova de carga sobre placa sao resumidos na
Tabela 6.18.

Tabela 6.18: Resumo de o, e 0,4y, Ccalculados e sua relagdo com os valores de prova de carga

or (kPa) ocalc/ o PC
CD CU CD CU
Terzaghi 1347 1752 1,08 0,71
Meyerhof 1365 1727 1,1 0,72
Tedricos Brinch - Hansen 1402 1778 1,13 0,7
Vesic 1407 1782 1,13 0,7
Skempton 1463 0,85
Plaxis E 1260 1412 1,01 0,88
Plaxis
Plaxis E hiperbdlico 1489 1420 1,2 0,88
PC1 1280
PC2 1320
PC 1243
PC3 1170
PC4 1200
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Analisando-se somente 0s casos tedricos, nota-se o melhor desempenho dos
parametros obtidos pelos ensaios triaixiais CD para o caso de tensdao de ruptura
(Figuras 6.29 e 6.30).

Relagao estimado x calculado - métodos
tedricosde tensao de ruptura
1,20 108 110 1,13 1,13
1,00 -
0,80
g
2 0,60 mCD
5 mcu
0,40
0,20
0,00
Terzaghi Meyerhof  Brinch- Hansen Vesic Skempton

Figura 6.28: Comparagéao entre tensdo de ruptura de métodos tedricos e PC’s

O fato do melhor desempenho dos parametros CD leva a concluir que como 0s
ensaios de provas de carga sao realizados com incrementos de carga, e a aplicacao de
cada estagio de carga somente apos a estabilizacdo da anterior, presume-se que isto
favoreca a condicdo drenada. Fato também é que as formulas teoricas foram
desenvolvidas para parametros efetivos (BOWLES, 1987), o que € comprovado pelos

dados expostos.
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Miozzo et al. (2008) realizaram provas de carga em sapatas de concreto armado
assentados em solo classificado como argilosa arenosa, e com parametros geotécnicos
(Angulo de atrito=23° indice de Plasticidade=28%, peso especifico dos
sblidos=28kN/m?3) semelhantes desta pesquisa, porém distinto na rigidez, pois a
resisténcia a penetracao era igual de13 golpes, portanto de consisténcia mais mole que
o desta pesquisa (Nspt=30). Comparou os resultados de tensdo de ruptura destes
ensaios com métodos tedricos e encontrou valores satisfatérios de tensées de ruptura

para as equacoes de Terzaghi e Vesic, assim como o0s encontrados nesta pesquisa.

Duarte & Minette (2008) realizaram uma prova de carga em sapata quadrada de
dimensao de 80cm assentado em solo classificado em argila areno-siltosa e parametro
de coesao no valor de 65 kPA, angulo de atrito de 21°e Nspt médio de 10. Os métodos
tedricos de Meyerhof e de Terzaghi foram comparados aos resultados das provas de
carga e se mostraram pouco satisfatérios, com valores na ordem de 25% a 50%
superiores aos das PC’s. Embora nao citado pelos autores, isto provavelmente deva ter

ocorrido devido ao alto indice de vazios do solo do local (e=1,4).

Analisando os métodos semi-empiricos (FIGURA 6.29), os métodos de Terzaghi
& Peck e o de Teixiera & Godoy apresentaram os melhores valores, visto que o erro se
encontrou abaixo dos 10% em ambos os casos. O método de Teixeira & Godoy,
embora parega simples, e por isso utilizado largamente para estimativas iniciais de
tensdo admissivel na pratica da engenharia geotécnica, € resultado de pesquisas em
argilas do terciario da cidade de Sao Paulo (TEIXEIRA & GODOY, 1998). Embora
preconizados para intervalo de golpes Nspt entre 5 e 20, 0 método se portou adequado

para o solo da pesquisa com Nspt médio de 30 golpes.
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Figura 6.29: Comparagéo entre valores de o4, de métodos semi-empiricos e PC.

Ao se observar as analises realizadas pelo programa Plaxis (FIGURA 6.30),
verifica-se que a tenséo de ruptura obtida pelas modelagens realizadas no programa, o
modelo de solo com parametros do ensaio CD e com o médulo E no valor de 62MPa se
adequou melhor em comparagcdo com a meédia dos valores obtidos nas provas de
carga. Isto caracteriza ainda mais o comportamento drenado do ensaio realizado em

campo.

Autores como Griffiths & Fenton (2001) e Ukritchon et al., (2003) analisam
numericamente os fatores de capacidade de carga Nc (GRIFFITHS; FENTON, 2001) e
Ny (UKRITCHON et al., 2003), recalculando-os com os valores de tensdo de ruptura
obtidos numericamente. Assim ao analisar a condicado CD do modelo de solo inserido
no Plaxis, se obtém 20,3 para Nc e 1,94 para Ny. Esses valores embora proximos dos

apresentados por diversos métodos (TERZAGHI, 1943; TERZAGHI; PECK, 1967;
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VESIC, 1973), se inseridos nas férmulas tedricas apresentadas na revisao bibliografica,
fornecem tenséo de ruptura média igual a 1831 kPa, valor aproximadamente 48% ao
apresentado pelas PC’s. Porém, utilizando FS=3, calculando entdo em termos de oagm,

obtém o valor médio de 608 kPa, valor com apenas 2% de erro.

Relagao estimado x calculado para Tensao de ruptura
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Figura 6.30: Comparacgéao de valores de o, obtidos do Plaxis com os de PC

E sabido que os calculos de capacidade de carga sdo imprescindiveis no
delineamento de fundacbées (SALGADO et al.,, 2004). Assim, como foi exposto,
resultados de andlises de elementos finitos, quando alimentados com parametros
geotécnicos obtidos por ensaios de laboratério, podem ser utilizados para propor
valores definitivos e rigorosos de fatores de capacidade para fundagdes em argila,
sendo Uteis para reduzir as incertezas relacionadas aos métodos de analise, abrindo

caminho para um projeto de fundagdo mais custo-efetivo (SALGADO et al., 2004).
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6.8.2 Recalque

Shin e Das (2011) afirmam que os parametros para comparar métodos de
previsao de recalque sao: confiabilidade e precisdao. Confiabilidade é a probabilidade de
que o recalque efetivo seja menor do que o computado por um método especifico. Ao
escolher um método para projeto, tudo se resume a manter um equilibrio critico entre os

dois parametros, o que as vezes é dificil sabendo a natureza heterogénea dos solos em

geral.

Embora o0 modelo com paréametros obtidos do ensaio CD tenha se mostrado
adequado para determinacdo de capacidade de carga da fundacdo, 0 mesmo nao

ocorre para o caso de recalgues ao se analisar os modelos teéricos de estimativa

(TABELA 6.19 e FIGURA 6.31).

Tabela 6.19: Relacao estimado medido para recalques de métodos tedricos e PC.

Métodos Relagdo estimado/medido
CD CDH CuU CUH
Teoria da elasticidade - placa flexivel 1,52 0,94 0,86 0,65
Teoria da elasticidade - placa rigida 1,41 0,87 0,79 0,60
Schmertmann (1978) 2,57 1,59 1,45 1,10
Média 1,91 1,11 1,01 0,77

Como para estes métodos o fator determinante para calculo de recalque é o
modulo de elasticidade, isso leva a concluir, observando-se as colunas de CDH e CU

da Tabela 6.19, que o0 mddulo de elasticidade situado préximo a valores entre 100 e

110 MPa se mostra mais razoavel.
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Relagao estimado x medido para recalques - Média tedricos
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Figura 6.31: Comparagéao de recalques médios tedricos e PC.

Duarte & Minette (2008) obtiveram 114% de erro ao calcularem o recalque em
sapata de concreto armado sobre argila areno-siltosa pelo método de Schmertmann
(1970, 1978), porém nao citam o valor de médulo de elasticidade adotado.

Por outro lado, Shin & Das (2010) afirmam que o método de Schmertmann
(1970, 1978) proporcionam razoaveis valores de recalques elasticos, o que faz com que
propicie valores de mddulo de elasticidade mais condizentes com os de ensaios de

campo, provas de carga, por exemplo.

162



Em relacdo os métodos semi-empiricos, a comparagdo entre eles pode ser

observada na Figura 6.32 e Tabela 6.20.

Tabela 6.20: Relacao estimado e medido de recalques semi-empiricos

Métodos S (mm) Relagdo
estimado/medido
Schultze & Sherif (1973) 10,4 2,50
Décourt (1992) 4,6 1,11
Burland & Burbdge (1985) 7,5 1,81
Anagnostopoulos, Papadopoulos & Kavvadas (1991) 22,0 5,30
Bazaraa (1967) 11,4 2,75
Meyerhof (1976) 16,5 3,97
Média 12,1 2,91
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Relagao estimado x medido para recalques -
métodos semi-empiricos
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Figura 6.32: Comparagao entre recalques semi-empiricos e PC.

O método de Décourt (1996) € o que apresentou melhor desempenho na relagao
estimado-medido, pois apresentou somente 11% de erro, sendo que os demais
apresentaram erros que partem de 50% até 500%.

Shin & Das (2010) analisam os métodos de previsdo de recalques e afirmaram o
melhor desempenho de previsdo pelo método de Burland & Burbidge (1985) em
relagéo ao de Meyerhof (1965) e o que de fato ocorreu também com este trabalho. Vale
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lembrar que ambos os métodos foram desenvolvidas para solos granulares, o que
corresponde a uma parcela de apenas 28% do solo argiloso e silto-arenoso desta
pesquisa.

Ao analisar os resultados de tensao e recalque obtidos do Plaxis e compara-los
num grafico tensao vs recalque, com os valores das provas de carga, assim como na
Figura 6.34, percebem-se que embora os valores de capacidade de carga sejam
semelhantes da condicdo CD, a curva tensdo vs recalque se comporta de maneira
semelhante aos da condicdo CU.
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Figura 6.33: Curvas tenséo versus recalques de PC e de Plaxis.
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Mesmo assim, em termos de valores de recalque para tensdo aplicada de 600
kPa, a condicado CDH com E=100MPa prevaleceu, conforme se € possivel observar na
Figura 6.34. Presume-se disto, que em termos de analise de recalque, a condigao CD,
porém com o modulo E em torno de 100 MPa se adequa melhor ao solo estudado, visto
que a relacao previsto-medido se aproxima da unidade com erro de apenas 5%.

Relagao estimado x medido para recalques - Plaxis

2,50
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Figura 6.34: Recalques do Plaxis e PC.

Ao se analisar a média de todos os métodos, assim como exposto na Figura
6.35, nota-se 0 bom desempenho de métodos teoricos e a modelagem no Plaxis. Em
relagcdo aos métodos semi-empiricos, vale destaque para o método de Décourt (1996).
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Recalques para tensao de 600kPa - Médias
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Figura 6.35: Comparagéao entre as médias dos métodos e das PC’s

6.9 Analise de probabilidade de ruina

A analise de probabilidade de ruina é realizada analisando-se os esforcos de
solicitagao (S) conforme exposto na Tabela 6.21 e obtendo-se por meio de uma tenséao
resistente admissivel do solo (R), as dimensdes e, portanto, as areas das sapatas
necessarias para suportar as cargas da superestrutura do edificio a ser construido.

A partir destas prerrogativas sao realizadas as médias (u), desvios padrao (o) e
coeficientes de variacao (v) tanto das tensdes de solicitagao (S) como das resistentes
(R) (TABELA 6.22).
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Tabela 6.21: Valores dos esforgos de solicitagcdo (S) do edificio.

Pilares

P27
P28
P31
P32
P3
P38
P5
P42
P9
P44
P14
P47
P20
P51
P21
P53
P24
P55
P60
P29
P37
P8
P12
P46
P16
P50
P52
P26

ESFORCOS
Normal MxTotal MyTotal
(tf) (tf.m) (tf.m)
60 2 1
41 1 1
118 3 11
45 1 1
273 5 18
92 1 2
305 4 19
45 1 1
475 6 27
70 1 2
510 20 6
73 1 2
351 13 5
46 1 1
245 12 5
40 1 1
254 20 6
45 1 2
64 3 1
101 2 2
587 7 35
783 10 55
524 8 9
90 13 5
627 83 20
69 12 4
85 13 5
507 59 13

Pilares

P23
P58
P59
P30
P36
P41

P7
P10

P11+P13
P15
P19
P18
P25
P57
P33
P35
P34
P39
P40
P43

P6
P45
P48
P49
P17
P54
P22
P56

ESFORCOS
Normal MxTotal MyTotal
(tf) (tf.m) (tf.m)
362 22 6
47 1 1
45 1 1
80 3 1
535 5 18
296 3 12
666 7 30
507 7 24
860 62 332
325 6 17
314 8 10
612 53 363
446 40 8
44 1 1
37 2 1
149 5 12
69 1 5
54 1 2
203 3 12
62 1 1
437 4 15
68 1 1
45 2 1
65 1 3
453 24 7
78 1 1
383 22 7
65 3 1

Tabela 6.22: Valores estatisticos de S e R

Solicitacao Resisténcia
MEDIA (p) 543 kPa 1243 kPa
DSV.PAD. (o) 70 kPa 69 kPa
Coef. variagao 12,9% 5,6%
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A partir dos dados da Tabela 6.21, foram geradas curvas normais de S e R

(FIGURA 6.36), possibilitando analisar visualmente a intersecgdo entre elas e a

probabilidade de ruina, como foi descrito na literatura.
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Figura 6.36: Curvas S e R padréo.

Conforme formulacdo ja apresentada, sdo calculados B, pf e FS do problema

(TABELA 6.23).
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Tabela 6.23: Probabilidade de ruina do projeto de fundacéo do edificio.

B pf 1/pf FS Padm
7,079 7,3E-13  1,38E+12 2,29 543

Observa-se que como B é muito alto, propicia também 1/pf alto, implicando que a
probabilidade de ruina de uma sapata € de uma em 1,38x10'2, mesmo com um FS de
2,29.

Simulando-se um menor indice de confiabilidade B=3, por exemplo, (TABELA

6.24), reduz-se a probabilidade de ruina de uma sapata em 741.

Tabela 6.24: Simulacao de pf para =3

FS pf 1/pf
3 1,46 1,35E-03 741

Reduzindo-se o fator de seguranca para 2, tem-se também uma probabilidade de
ruina infinitesimal. (TABELA 6.25).

Tabela 6.25: Simulagdo de pf para FS=2

FS B pf 1/pf
2 5,85 2,46E-09 4,07E+08

Essas analises levam a adotar uma taxa melhor de suporte do solo. Com isso
elevando-se a tensao admissivel a 800 kPa, obtem-se a Tabela 6.26 e com isso a
Tabela 6.27.
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Tabela 6.26: Valores estatisticos para tensdo admissivel de 800kPa.

Solicitacao Resisténcia

(S) PC
MEDIA (u) 729 kPa 1243 kPa
DSV.PAD. (o) 86 kPa 69 kPa
Coef. variacao 11,8% 5,6%

Tabela 6.27: Pf para tensao admissivel de 800kPa.

B pf 1/pf FS
4,65 1,69E-06 589995 1,70

Conclui-se que para este caso especifico, com provas de carga e ensaios de
laboratério, pode-se adotar uma tensdo admissivel de 800kPa, com FS=1,7, o que
propicia uma probabilidade de ruina na ordem de 1:590.000.
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7 CONCLUSOES

A pesquisa permitiu chegar a varias conclusdes de interesse ao meio tecnico,

como segue.

7.1 Capacidade de carga

» A realizagdo de ensaios drenados e nao drenados em conjunto com modelagem
em elementos finitos induz que o ensaio de placa apresenta caracteristica

drenada.

» Considerando a analise de capacidade de carga por métodos teoricos, a teoria
de Terzaghi apresentou o melhor resultado de tenséo de ruptura. Entretanto, ao
analisar em termos de tensbes admissiveis, € possivel notar que todos os
métodos empregados mostraram-se conservadores, sugerindo a possibilidade de
reducao do fator de seguranca.

 (Os métodos semi-empiricos de capacidade de carga tiveram grande variacao

nos resultados, demonstrando serem conservadores, com exce¢ao ao método de
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Teixeira & Godoy (1998), utilizado na pratica geotécnica, que embora de simples

formulacao, apresentou resultado mais proximo da prova de carga.

* Os resultados utilizando o Plaxis confirmaram o melhor desempenho dos

parametros drenados obtidos do ensaio triaxial.

7.2 Recalques

» Para a analise de recalque, os métodos teoricos alimentados com o médulo de
elasticidade calculados pelo método hiperbélico de resultados de ensaio triaxial
drenado apresentaram melhor performance, ao contrario de estimativas médias

tabeladas encontradas na literatura.

 Este mesmo médulo de elasticidade hiperbdlico de 100 MPa da condicao
drenada apresentou o melhor comportamento da curva carga-recalque obtido por
meio da modelagem no Plaxis, o que corrobora com os resultados tedricos.

O método semi-empirico de Décourt para estimativa de recalque é uma 6tima
ferramenta, pois apresentou resultado préximo ao da prova de carga, e pelo fato
de ser estimado pelo indice de resisténcia a penetragao do ensaio SPT, o torna

pratico e eficiente.
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7.3 Probabilidade de ruina

O método probabilistico de confiabilidade de fundacao superficial se mostrou
mais vantajoso que os métodos tradicionais deterministicos, sendo mais sensivel
em relacdo ao fator de seguranca. Para o caso desta obra, em especial, foi
possivel verificar o desempenho por meio de provas de cargas sobre placa,
sendo que o fator de seguranca poderia ser reduzido para um valor menor que o

recomendado pela norma brasileira, o que reduziria os custos da fundagao.

» Embora a pratica da engenharia seja vinculada somente a ensaios SPT, os
ensaios de prova de carga aliados aos ensaios de laboratério foram essenciais
na determinacgao do indice de confianca, para que com este indice fosse possivel

o célculo da probabilidade de ruina.

7.4 Conclusoes gerais

A guisa das conclusées:

« A utilizacao de ensaio de prova de carga sobre placa em obras é uma ferramenta
importante para avaliacdo dos parametros geotécnicos e para a seguranca das
fundacbes. Além disso, se torna interessante visto que pode reduzir
substancialmente o custo das fundacdes por sapatas.

. Os ensaios triaxiais drenados se mostraram mais eficientes tanto na

determinacao do modulo de elasticidade e tensdo admissivel para o caso de
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argila saturada deste trabalho, além da aplicagdo nos modelos numéricos do
programa Plaxis.

As provas de carga realizadas foram relativamente proximas, o que contribuiu
para que a variabilidade das resisténcias seja pequena, assim sendo, para que
entao seja possivel a determinacédo de taxa de trabalho adequada para o solo de
todo o empreendimento, seria necessario um nimero maior de ensaios de carga

e melhor espacgado, para que abrangessem grande parte do terreno.

A extrapolacdo da tensdao admissivel obtida pelas provas de carga para as
sapatas reais deve ser feita com cautela devido ao fator de escala e abrangéncia
do bulbo de tensées.

O tradicional método deterministico de obtencao de tensdo admissivel utiliza
apenas a relacao entre resisténcia média do solo e a solicitacdo média advinda
da superestrutura, classificando o quociente como fator de seguranga. Porém,
devido a variabilidade tanto de resisténcia quanto de solicitacdo, pode resultar
em um fator de seguranca distinto, maior ou menor, do quociente obtido pelo
método deterministico. A andlise de probabilidade de ruina, entdo, € um
instrumento Util neste caso, pois leva em consideragédo a variabilidade, ignorada
pelo método deterministico, possibilitando o calculo do indice de confiabilidade

da fundagéao, assim como sua probabilidade de ruina e real fator de seguranca.
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