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CAPITULO 8

ANALISE E PROJETO DE FUNDACOES PROFUNDAS

LUCIANO DECOURT/ JOSE HENRIQUE ALBIERO

JOSE CARLOS ANGELO CINTRA

8.1 ESTACAS

LUCIANO DECOURT

As estacas usuais podem ser classificadas em duas
categorias:

- Estacas de deslocamento
- Estacas escavadas

Estacas de deslocamento sio aquelas introduzidas
no terreno através de algum processo que nio pro-
mova a retirada de solo. No Brasil, o exemplo mais
caracteristico desse tipo de estaca € o das pré-mol-
dadas de concreto armado. Também se enquadram
nessa categoria as estacas metalicas, as estacas de
madeira, as estacas apiloadas de concreto e também
as estacas de concreto fundido no terreno dentro de
um tubo de revestimento de ago cravado com ponta
fechada, sendo o exemplo mais caracteristico dessas
Gltimas as estacas tipo Franki. Na Bélgica foi desen-
volvido recentemente um tipo de estaca de desloca-
mento moldada “in loco” com elevada capacidade
de carga, a estaca Omega

@s

Estacas escavadas sio aquelas executadas “in
situ” através da perfuracio do terreno por um pro-
cesso qualquer, com remoc¢io de material, com
ou sem revestimento, com ou sem a utilizacio de
fluido estabilizante.

Nessa categoria enquadram-se as estacas tipo
broca, executadas manual ou mecanicamente, as
tipo “Strauss”, as barretes, os estacdes, as hélices
continuas, as estacas injetadas etc.

8.1.1 Capacidade de Carga de
Estacas Isoladas

Conceituacao Basica

Uma estaca submetida a um carregamento verti-
cal ird resistir a essa solicitacdo parcialmente pela
resisténcia ao cisalhamento gerada ao longo de
seu fuste e parcialmente pelas tensdes normais
geradas a0 nivel de sua ponta.

A capacidade de carga Q, € definida como a
soma das cargas miximas que podem ser suporta-
das pelo atrito lateral Q, e pela ponta Q,

Qu=Q: +Q, [¢))

Designando-se por g, € q_ as tensdes limites de
cisalhamento ao longo do fuste e normal 20 nivel
dabasee A e A respectivamente a drea lateral da
estaca e da secio transversal de sua ponta, tem-se

Q=Q+Q,=q A *qA @

A capacidade de carga pode ser avaliada através
de processos diretos e indiretos.

Nos processos ditos diretos, os valores de g e
q. sdo determinados através de correlacdes
empiricas e/ou semi-empiricas com algum tipo
de ensaio “in situ” .

Nos processos ditos indiretos, as principais ca-
racteristicas de resisténcia ao cisalhamento e de
rigidez dos solos sdo avaliadas através de ensaios
“in situ” e/ou de laboratério e a capacidade de
carga é determinada através da utilizacdo de for-
mulacio tedrica ou experimental.

Aspectos Tedricos, Filosoficos e
Experimentais

Estaca de Referéncia

Tendo em vista a existéncia de um nimero mui-
to grande de fatores que influenciam a capacida-
de de carga de estacas, optou-se por concentrar-
se a andlise em um tipo admitido como referéncia
e posteriormente analisar-se as diferencas
provocadas pelas caracteristicas peculiares dos
diversos tipos de estaca.

A estaca de referéncia aqui considerada & uma
estaca de deslocamento, de concreto armado e de
se¢do circular.

Formulacio Tedrica da
Capacidade de carga

SZo inlimeras as teorias existentes para a deter-
mina¢do da capacidade de carga de fundagdes. A
maioria delas se constitui de extensdes dos traba-
thos classicos de Prandtl (1921) e Reissner (1924),
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8.2 TUBULOES E CAIXOES .- ..~

JOSE HENRIQUE ALBIERO
JOSE CARLOS A. CINTRA

522050

8.2.1. Introducéao

Dentro da conceituacio imposta pela pratica pro-
fissional de engenharia de fundacdes no Brasil, sio
chamados de tubulGes as fundacdes profundas, de
grande porte, com se¢3o circular e que apresentam,
em geral, a base alargada. As vezes torna-se dificil
distinguir os tubuldes das estacas escavadas e, deste
modo, os tubuldes podem ser vistos como estacas
escavadas, de grande didmetro, com ou sem base
alargada. Até hi alguns anos, admitia-se que os
tubulbes permitiam ou previam a descida de alguém
até a sua base, para a finalizac¢io dos servigos e para
a inspecdo antes de concretagem. Mas com a utiliza-
¢do de equipamentos para escava¢ido mecinica esta
pritica podera ser abandonada, mesmo nos casos
de fustes de grande didmetro.

Atualmente, na literatura internacional, as fun-
dacdes chamadas de tubuldes no Brasil sio trata-
das como estacas escavadas, moldadas “in loco”,
com base alargada.

Reserva-se a denominacdo de caixdes para as
pecas de secio quadrada, ou mesmo retangular,
que tém as paredes laterais pré-moldadas. A des-
cida ou implantagdo destes elementos no subsolo
se faz com a escavagdo do solo, na parte interna,
até que se atinja a profundidade adequada para
seu apoio. Para White (1962), caixdo é uma estru-
tura, em forma de um paralelepipedo, que é mer-
gulhada a partir da superficie do solo ou 4gua, até
atingir a profundidade desejada.

Exposicdes mais detalhadas sobre caixdes apare-
cem em White (1962) bem como em Jumikis (1971).

8.2.2. Tipos de tubulao

Os tubuldes podem ser agrupados em dois ti-
pos basicos: os tubuldes a céu aberto e os que
empregam ar comprimido.

Tubuldes a Céu Aberto
a) Sem Contencao Lateral

Estes tubuldes, também chamados de pocinhos,
tém seu fuste aberto por escava¢io manual, ou
mecinica, sendo que a base &, em geral, escavada
manualmente. Nio utilizam nenhum escoramento
lateral e portanto o fuste e, em especial, a base,
somente podem ser executados em solos que apre-
sentem um minimo de coesdo capaz de garantir a
estabilidade da escavacio. Nestes casos o didme-
tro final resulta sempre maior do que o previsto
em projeto (de 5% a 10%), e o atrito lateral ao
longo do fuste é reduzido quando comparado com
a resisténcia “in situ” no contato solo-solo. Esta
redu¢io no atrito lateral depende do alivio de ten-
sdes,; ao passar de uma situacio em repouso para
uma condicdo ativa, e da umidade cedida pelo

concreto ao solo circundante, o que depende dc
fator 4gua/cimento do concreto empregado.

b} Com Contencao Lateral Parcial

Estas contencdes parciais tém da ordem de 2m
e o solo é escorado antes de prosseguir a escava-
cdo. Estes revestimentos s3o, em geral, recuperados,
e um exemplo & o tubuldo tipo Chicago, que em-
prega revestimento de madeira, e suas variantes.

c) Com Contencao Lateral Continua

Um exemplo deste tipo € o Gow, que emprega
revestimentos metilicos telescopicos, os quais sdo
recuperados a medida que o concreto é lancado
para o interior da escavagio.

Alguns tipos de equipamentos cravam uma cami-
sa metilica, desde a superficie, a0 mesmo tempo
em que realizam mecanicamente a escava¢io, Como
por exemplo o tubuldo tipo Benotto. Neste tipo de
solug¢do o atrito lateral fica sensivelmente reduzido
pois o processo provoca um amolecimento do solo
que, freqlientemente, € irrecuperivel.

Normalmente estes tubuldes a céu aberto sido
executados acima do lencol freitico pois a esca-
vagdo manual da base, ou mesmo do fuste, nio
pode ser executada abaixo do nivel da dgua. Nada
impede, entretanto, que se estenda a escavacio
utilizando-se de rebaixamento do lencol.

Quando se emprega um sistema de rebaixamen-
to, dois problemas podem ocorrer:

e volume de dgua a esgotar, que é funcio da
permeabilidade do solo e do desnivel de dgua;

o forgcas de percolacio prejudiciais 4 estabilida-
de das paredes laterais do tubuldo e, em es-
pecial, do alargamento da base.

O rebaixamento do lencol freitico pode ser exe-
cutado por qualquer processo, até mesmo pela
instalagdo de bombas no interior dos préprios
tubuldes, ou entio em pocos destinados a esta
operag¢do. Cuidados especiais devem ser tomados
nestes casos, pois a escavagdo abaixo do NA, es-
pecialmente a da base, é sempre muito perigosa.
Este perigo aumenta quando a bomba esti
posicionada no interior de um tubuldo, situacio
em que o fluxo de dgua se faz no sentido de redu-
zir a estabilidade da escavacio.

Tubulées Pneumaticos

Para tornar possivel a escavacio abaixo do len-
¢col freatico emprega-se ar comprimido com pres-
sdo equivalente 4 pressdo de 4gua intersticial. Em
solos arenosos a pressio € ligeiramente superior
para compensar as perdas de carga e as perdas de
ar, e também para favorecer a estabilidade (cuida-
dos devem ser tomados para evitar o secamento
da areia). Para solos argilosos a pressdo aplicada
pode ser pouco menor do gque a pressio neutra.

Os tubuldes pneumaiticos s3o atualmente muito
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pouco empregados no mundo todo devido aos
riscos e custos envolvidos, e no Brasil observa-se
atualmente uma tendéncia de reducio de sua uti-

lizacdo.

8.2.3. Vantagens dos Tubuldes

Os tubul®es apresentam, quando comparados a
outros tipos de fundagdes, uma série de vantagens:

e os custos de mobilizacio e de desmobiliza¢do sdo
menores que os de bate-estacas e outros equipa-
mentos, aspecto este muito importante para pe-
quenas obras, nas quais este item representa uma
parcela significativa dos custos totais;

e O processo construtivo produz vibragdes e
ruidos de muito baixa intensidade, o que é
muito importante para obras urbanas proxi-
mas a edificios;

o os engenheiros de fundacdes podem obser-
var e classificar o solo retirado durante a es-
cavacdo e compari-lo 3s condi¢des de
subsolo previstas no projeto;

e o didmetro e o comprimento dos tubuldes
podem ser modificados durante a escavagido
para compensar condi¢des de subsolo dife-
rentes das previstas;

s as escavaglOes podem atravessar solos com
pedras e matacdes, especialmente se gran-
des didmetros, sendo possivel até penetrar
em viarios tipos de rocha;

o regra geral & possivel apoiar cada pilar em
fuste Gnico, em lugar de diversas estacas, eli-
minando a necessidade de bloco de
coroamento.

8.2.4. Comportamento dos Tubuldes

Os tubuldes sio empregados para transferir, ao
solo, cargas verticais de compressdo ou tracao bem
como cargas horizontais. Quando solicitado por
uma carga vertical de compressio, as forcas pre-
sentes sao as indicadas na Figura 8.40.

a
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Fig. 8.40 - Esquema do carregamento vertical de
compressao

Para a condi¢do de equilibrio, pode-se escrever
a equagdo:

Q+G:Qsm+Qbm

com

Qsm = ms st

Qbm = rnb Qb[ + G7vb
onde:

° Q_ & a parcela mobilizada da resisténcia lateral

° Qb é a parcela mobilizada da resisténcia de
base:

e m_ e m, sio os fatores de mobiliza¢do da car-
oa lateral Gltima e da carga Gltima de base,
respectivamente

° Q. e Q, sio as cargas limites Gltimas na liga-
¢3o tubuldo-solo e no apoio da base, respec-
tivamente

¢ 0’ €atensdo vertical efetiva a cota de apoio
do tubuldo

Tem sido pritica usual admitir como sendo nula

a tensdo lateral, ao longo do fuste, e deste modo
toda a carga do pilar é transferida ao subsolo pelo
apoio da base. Entretanto, virias provas de carga
realizadas em tubulbes indicam que sob baixas
deformacdes (admissiveis) a parcela de resistén-
cia lateral, para tubules longos, € significativa e
se desenvolve plenamente (m, = 1,0), com defor-
magdes da ordem de 5 a 10mm independente-
mente do didmetro do fuste (D). Mas a plena
mobilizag¢do da resisténcia de base somente se efe-
tiva para grandes deformacdes, da ordem de 10%
a 20% do didmetro da base (D). Portanto, para a
carga de trabalho o tubulio pode ter um compor-
tamento muito diferente do previsto em projeto,
caso a parcela de resisténcia lateral nio seja con-
siderada. Na Tabela 8.18 sio apresentados os va-
lores experimentais de deformag¢des obtidos por
Reese & O’Neill (1988) e necessidrios 4 plena
mobilizacdo das parcelas resistentes.

Tabela 8.18 I Deformacdes necessarias & mobilizacdo
das parcelas resistentes {Reese & O’Neill, 1988]
DeformacoOes Necessarias
Solo Carga Lateral Carga de Base
Faixa de Tendéncia Faixa de Tendéncia
Valores Valores
0,004 D 0,025 D,
Argil ’ 10, D, ’ ® 1 0,050 D,
giloso | 5007 0, | 9% P | g0s0p, | 0200
0,007 D, 0,040D,*
O 4 b w*
Arenoso 0,009 D, ,008 D, 0,060D, * 0,050D,

* valores da carga de base continuam a crescer apés a
mobilizacio do que seria a resisténcia Gltima.

Bowles (1988) sugere, para solos coesivos, que a
plena mobilizacio da resisténcia lateral se verifica
com um recalque de 0,05 D,, apds o que m_diminui
até um valor limite de 040 Para a base, a plena
mobilizacio se verifica com recalques de (0,102 0,15)
D,. Para o caso de fuste reto, ou seja, sem alarga-
mento de base, este recalque aumenta para 0,20 D, .

Na literatura sio encontradas recomendacgdes
dem_ . de 045 a 0,75.

s lim
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Berezantzev et al. (1961) afirmam que para
tubuldes em areia a plena mobilizacdo da carga
Gltima da base somente se verifica com recalques
de 0,20 D,.

Danziger (1983) obteve q_, variando de 50 a 70
kPa para deformacdes de 0,0005 D ; Monteiro
(1985) obteve, para provas de carga em areia argi-
losa de Ilha Solteira-SP, q , de 26 kPa para recalques
de 1 a 2mm; Orlando (1990) apresenta valores de
q,, varidveis de 25 a 40 kPa com deslocamentos
de (0,002 a 0,004) D, . Valores medidos em provas
de carga nos campos experimentais de Sdo Carlos
e de Bauru, para areia fina argilosa, forneceram
q,; de cerca de 30 kPa, para pequenas defor-
macdes.

A mobilizacdo das parcelas resistentes depende
dos recalques e do tipo de solo, da forma de exe-
cugio, do comprimento e da relagdo D, /D.

8.2.5. Previsdo da Carga Limite Ultima

Os métodos mais usados para previsdo da carga
limite Gltima de tubuldes sio baseados em proprie-
dades dos solos obtidas em ensaios de laboratério
ou de campo. Estas anilises sdo semelhantes aque-
las estabelecidas para estacas e estdo sujeitas aos
mesmos tipos de incertezas. Por estas andlises sdo de-
terminadas a tensdo Gltima de apoio da base (q,,)
bem como a resisténcia lateral Ulima (q ), necessa-
fdas para o dilculo de Qe Q_, respectivamente.

Os métodos para previsio de q, e deq,,
sdo ligeiramente diferentes daqueles utilizados para
estacas pOrque OS Processos executivos ndo sio os
mesmos. Virios métodos tém sido propostos, com
origem experimental (prova de carga), tedrica, semi-
empirica, ou totalmente empirica e s3o, em geral,
corrigidos em fungio de resultados obtidos em pro-
vas de carga, especialmente as instrumentadas. As
provas de carga em prototipos se constituem na
maneira mais confidvel para estabelecer o valor da
carga limite Gltima. Entretanto, devido as suas gran-
des dimensées, os tubuldes t8m capacidade de car-
ga superior 4 de muitas estacas e deste modo o equi-
pamento para execugio de prova de carga deve ser
muito mais resistente, especialmente as rea¢oes. Isto
faz com que o custo de provas de carga em tubuldes
seja muito elevado e, por isso, raramente sejam exe-
cutadas. Os ensaios em tubuldes s6 se tornam eco-
nomicamente justificiveis para grandes obras ou
entio em pesquisas onde os beneficios possam ser
estendidos para varios projetos.

Tubuldes em Solos Coesivos
a) Resisténcia Lateral
A resisténcia lateral Gltima pode ser estimada

pela expressio:

sf=J'qsf TD, dz

o
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A tensdo lateral Gltima (q, ) é fungdo da aderén-
cia entre solo e concreto do fuste do tubuldo que,
por sua vez, depende de resisténcia ndo drenada
do solo que circunda o fuste:

q.sf =Q Cu

Os valores de o tém sido estabelecidos por varios
autores, sempre com uma fungio do proprio valor
da resisténcia no drenada, sendo freqlientemente
adotados:

argila média o = 0,45

argila rija o= 0,20

Reese & O’Neill (1989) recomendam:
190 kPa;

e desprezar « tensio lateral no trecho superior
do fuste até a profundidade de 1,5m;

e para tubuldes com base alargada, desprezar a
tens3o lateral no comprimento de uma vez o didme-
tro do fuste acima do inicio do alargamento de base.

Coduto (1994) apresenta um grifico de o em
fungdo de ¢, para fustes escavados, adaptado de
Kulhawy & jackson (1989). Deste grifico podem
ser estabelecidas as rela¢des aprommadas.

e adotar = 0,55 para s <

30kPa 2 ¢, q,; =¢,
250 kPa 2 ¢, > 30kPa q,,=4,82c
c, >250KkPa q.,=032c,

Para Reese & O'Neill (1989), a tensdo lateral pode
também ser estimada pela expressdo

qs = B OJV
(a notacio traco € utilizada para valores médios).
Entretanto em solos coesivos é dificil avaliar §
pois este & usualmente maior junto 4 superficie, de-
vido ao elevado pré-adensamento nesta regido, e

decresce gradualmente com a profundidade poden-
do atingir, eventualmente, um valor constante.

Reese et al. (1976) sugerem os valores de ¢,
bem como os valores limites de q_, que estdo
apresentados na Tabela 8.19.

Tabela 8.19 | Valores de a e de q de Reese at al. [1976)

s f8m

Sem Base Com Base

Alarg. Alarg.
Tipo de Escavagao o Aesiem o Aevtem
{kPa} {kPa}

Executada a seco ou 0,50 90 0,30 40
com auxilio de lama (*) {*}
leve

Situagdes onde pode|0,30 40 0.15 25
ocorrer retengdo de (*} {*}
lama entre o concreto
e o solo envolvente,
como em perfuracdes
parciais com lama

(*) este valor pode ser aumentado para o caso sem base nos
trechos perfurados a seco.




Terzaghi & Peck (1967) sugerem 0s valores apre-
sentados na Tabela 8.20 para a estimativa do atri-
to lateral que se desenvolve nas camisas, quando
do seu afundamento no terreno, para tubuldes atin-
gindo profundidades entre 8 e 40 m.

Tabela 8.20 |Valores de atrito lateral nas camisas de
tubulées (Terzaghi & Peck, 1967)

SOLO g, (kPa}
silte e argila mole 10a 30
argila muito rija 50 a 200
areia fofa 10230
arejia compacta 30a70
pedregulho compactado 50a 100

Bustamante & Gianeselli (1982) apresentam os
valores da Tabela 8.21 para a tensio lateral Gltima
em fungido da resisténcia de cone (qc) medida no
ensaio de penetragdo continua:

gsf = Aqc

Tabela 8.21 ]Valores de A e de q, . para estacas
escavadas {Bustamante e Gianeselli, 1982}

SOLO q. A 4, mx
(kPa} [kPa)
< 1000 0,0333 15

Argila mole a
meédia
Argila média arija

1000-5000 | 0,0250 35

Silte, areia fofa < 5000 0,0167 35
Argila, silte > 5000 0,0167 35
Calcarios moles < 5000 0,0100 35
Areias 5000- 0,0100 80
pedregulhosas 12000

Calcario alterado e > 5000 0,0167 120
fragmentado

Areia e 12000 0,0067 120

pedregulhos densos

O fator de mobiliza¢io (m) atinge o valor 1,0
para recalque de 0,05 D, e a partir dai decresce
até um valor limite de 0,35 a 0,40. Valores varian-
do desde 0,15 até 0,75 t&m sido propostos por
diversos autores, sendo que Skempton obteve m_
= 0,21 para argila de Londres num caso em que )
fuste permaneceu aberto por um longo periodo,
provocando uma perda do teor de umidade do
solo, ao longo do fuste, de 6%. Definitivamente o
valor de m_, depende do tempo em que a esca-
vacio permanece aberta.

Quando o solo na cota de apoio da base € mui-
to mais rigido do que o solo ao longo do fuste, o
fator de mobilizagdo (m) deve ser considerado
como sendo nulo.

b} Resisténcia de Base

A resisténcia Gltima da base é determinada pelo
produto da tensdo Gltima da base pela drea deapoio
do tubulio.

Qur =y M
com

qbf = Cu Nc

onde:

e ¢, € a coesdo ndo drenada do solo na regiio de
apoio da base (1,0 D, acima da cota de apoioe 1,5
D, abaixo)

° N, é o fator de capacidade de carga de fundag¢oes
profundas (para ¢ = 0, Nc = 9)

Reese & O’'Neill (1989) propdem a seguinte €X-
pressdo para determinacdo da tensdo Gltima de
base

or =E.N7¢c, < 4000 kPa

onde:

e F_representa um fator de reducgio da tensdo
tltima da base, de modo a que os recalques dos
tubuldes se situem dentro dos limites de aceitagdo
da estrutura (em geral < 25mm):

Db < 1,90m
Fr = 1,0
De > 1,90m
2,5
Frs ———7— < D
2007, D, %, 1 com Ds (m)

z
y1 = 0,0071 + 0,0021 (Bb_) <0,015
b

w2 = 0,159 o

0,50 <y2 1,50

com cu (kPa)

SNt = 6[1 + 0.2 (;—")]s 9
b

Zb -
para -D—Z 2,5 Nt =9

b

ec €a resisténcia ao cisalhamento do solo en-
tre a2 cota de apoio da base e uma distincia 2 D
abaixo da base.

O fator de mobilizacdo da carga de base € fun-
¢do dos recalques sofridos pelo tubuldo, sendo
normalmente empregados os valores:

em_ =10paras=(0,1020,15 D,
em tubuldo com base alargada
e m =10 paras =0,20D,

em tubuldo sem base alargada.
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Alguns autores sugerem o emprego de valores
de Nc variando entre 6,5 e 8,0, o que equivale a
admitir, mantido Nc como valendo 9, fatores de
mobilizacio variando de 0,70 a 0,90.

Décourt (1989) prop8e uma expressio para fun-
dagdes diretas que pode ser estendida para o caso
de fundac¢des profundas pela inclusio do efeito
de profundidade (G’ ). A tensdo admissivel na cota
de apoio do tubuldo resulta:

=25 N,* G, (kPa)

onde N é indice de resisténcia a penetragio (pa-
drdes brasﬂelros) desde a cota de apoio da base
até 2 D, abaixo.

De acordo com Décourt (1991), a tensio
admissivel na base poderia também ser estimada
utilizando o valor da resisténcia de cone, medida
no ensaio de penetracio continua, acrescida do
efeito de profundidade:

q,=0142010q_+ 0,

Tubuldes em Solos Nao Coesivos

a) Resisténcia Lateral

Para tubulbes revestidos com camisa perdida, a
escavacido provoca uma separacdo entre o solo e
o fuste. Por este motivo nio se considera a contri-
buicdo do atrito, que € suficiente apenas para equi-
librar o peso préprio do tubulio:

Q=m, Q

Para o caso de tubuldes com camisa recuperada:

Qsl‘ = J. qsf n Df dz

com
q, =K, 188 o,
onde:

*0,, & a tensdo efetiva vertical, 2 profundidade z,
assumida como crescendo linearmente até a profundi-
dade 15,0 D, e a partir dai se mantendo constante

¢ K & o coeficiente de empuxo que, para o
caso, deve ser assumido como sendo K,, ouado-

ta-se K = f (LQ da seguinte maneira:

= § & o 4ngulo de atrito entre solo e concreto;

L (m) «
< 8m 0,7
8al2 0,6
> 12 0.5
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alguns autores sugerem adotar & = ¢’, sendo ¢’ o
dngulo de atrito reduzido que para o caso de esta-
ca escavada vale: ¢ - 3°.

Pela norma francesa de fundacdes é possivel
estimar a tensio lateral, para estaca escavada em
areia, em funcdo da resisténcia de cone (q) obti-
da no ensaio CPT, pela correlagido:

q,=0004q, < 80kPa

A expressio proposta por Reese & O'Neill (1989)
estabelece:

q, =80, (ou seja, B =K tg d

onde B depende da profundidade:
z<1,10m B=1,20
225m>z>1,10m B =1,5-025
B 5/,

>225m B=0,25

N

O fator de mobilizacdo (m_\) atinge valor miaxi-
mo para recalques de 6 a 13mm, em areias.

b} Resisténcia de Base

A resisténcia Gltima de base para tubuldes &
menor do que para estacas porque:

e 0 solo de apoio € alterado pelo processo de
escavacio, especialmente para o caso de escava-
¢do mecanizada;

= a densificacdo do solo que ocorre sob a ponta
das estacas de deslocamento nio se verifica nos
tubuldes;

e ocorre um alivio temporirio de tensdes en-
quanto o furo permanece aberto;

e as influéncias do didmetro e da profundidade
540 maiores.

A resisténcia Gltima de base pode ser estimada
por uma expressiao do tipo:

1 el
4= —P 8D, Ny +0, Ny

2
em que, para tubulbes longos, ¢’ tendea &' e
a parcela
1
—p gDh, Nv pode ser desprezada.
2

Para N, utilizam-se os valores para estacas pro-
postos por Brinch Hansen (1970) ou por Meyerhof
(1956).

Berezantzev et al. (1961) propuseram, para es-
tacas escavadas apoiadas em areia, a expressio




adaptada com a inclusdo do fator de mobiliza¢do,
que fornece a tensio admissivel para apoio de
base:

Qp, = M, P g D, B,

onde:
e o fator de mobilizagdo m, é fung¢do do recalque
(s) e do didmetro da base (D):

b

e o coeficiente B, & obtido da Figura 8.41 em fun-
¢do da relagio z /D, e do angulo ¢.

1400 ‘Zﬁt;:zo

1200 /"

i // e

000 A/ s
/N,

800 / ﬁ/

@
AN

NN
N

600 . ’
.
400 /Alé = ,//,/
o e
In==—Z v
20 Zﬁ 2 =
 TRET 32 3 40 44
g

Fig. 8.41 - Coeficiente B, de Berezantzev et al. {1961}
Férmula empirica de Reese & O'Neill (1989)

Esta expressdo foi estabelecida para os padroes
norte-americanos de obtencdo do SPT, que resul-
tam em valores maiores que os obtidos no Brasil.
Portanto as férmulas apresentadas a seguir deve-
riam ser corrigidas.

e Para didmetro de base D < 1,20m:

q, = 60 Ny kPa)

e Para didmetro da base D, > 1,20m, € preciso
aplicar uma redugéo no valor da tensio limite al-
tima, para conservar o recalque dentro de valores
aceitaveis (em geral adotado como sendo 25mm):

Experiéncia Profissional Brasileira

Virios profissionais costumam obter o valor da
tensio admissivel para apoio da base de tubuldes,
por uma expressio empirica usada para qualquer
tipo de solo:

q. =20 N,+0,, kP2 < 40kPa

onde:

- Qba & a tensdo admissivel 2 cota de apoio do
tubuldo

- N,, € a resisténcia a penetracdo (SPT) média
abaixo da cota de apoio do tubuldo (usualmente
numa faixa de espessura igual a D, abaixo da cota
de apoio), obtida pelos padrdes brasileiros

-0, €art=nsdo geostatica vertical efetiva kPa)
3 cota de apuio do tubuldo

Expressdo Empirica que Utiliza o Valor de q,

Quando se dispdem de valores de resisténcia
de cone, medidos em ensaio de penetra¢ao conti-
nua (CPT), a tensio admissivel para apoio do
tubulio pode ser estimada pela expressdo de
Sanglerat (1982), citada por Décourt (1991):

— D z
Qo =g |2 0+=D) com D, (m)
dc [ 40 D,

onde q_ € o valor médio da resisténcia de cone na
regido de apoio do tubuldo.

Esta expressio fornece valores maiores do que
aqueles obtidos em fung¢io do SPT. Por se tratar
de uma expressio empirica, sugere-se limitar o
valor obtido em 60 kPa.

Ghionna et al. (1993) afirmam que para um
recalque de 0,10 D, a tensdo na base pode ser
estimada por:

qb = Fc qc

onde q_ ¢ a resisténcia de cone na regido de apoio
do tubuldo e F, vale 0,15 para areias silicosas ¢
0,08 para areias carbonatadas.

Tubuldes em Rocha

O comportamento de rochas é sempre dificil de
ser avaliado tanto para previsdo da tensao limite
Gltima da base como da tensio lateral Gltima. O
ensajio de tubuldes apoiados em rocha tem custo
muito elevado e deste modo as estimativas se ba-
seiam somente nas propriedades de rocha.
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A tensdo lateral em rocha pode apresentar um
comportamento em que a ligacio concreto-rocha
se rompe quando o fuste atinge sua maxima capa-
cidade. Isto pode ocorrer com recalque bem me-
nor do que o necessirio para mobilizar a resistén-
cia de base. Por este motivo € prudente conside-
rar ou a parcela devida a base ou a devida ao
atrito, mas nunca as duas atuando em conjunto.

a) Resisténcia Lateral

Varias sdo as sugestdes para estimar a tensio
lateral Gltima q_, em fun¢io da resisténcia a
compressdo simples da rocha (R).

Arelagdo q_,/ R_varia de 0,03 a2 0,50 em func¢io
da resisténcia 4 compressdo simples da rocha,
conforme a Tabela 8.22.

Tabela 8.22 | Valores de q,,/ R, para rochas

Resisténcia a
Compressdo Simples q,./ R,
R, (kPa)
350 - 3500 0,30-0,50
3500 - 14000 0,10-0,30
14000 - 55000 0,03-0,10

Reese & O’Neill (1989) apresentam expressoes
empiricas para q,, em funcdo de R:

R, <2000 kPa q, = 0,15 R_
R > 2000 kPa q =67 [R_
c

Freqlientemente a tensdo lateral admissivel é
estabelecida em funcio da resisténcia caracteristi-
ca do concreto:

gsa = (0,03 a 0,05 fCk

b) Resisténcia de Base

A tensdo ultima de base de tubuldes apoiados
em rocha é grandemente afetada pelas
descontinuidades. Torna-se também dificil a pre-
visdo da tensio Ultima em rocha decomposta, cujo
comportamento, no que diz respeito ao apoio do
tubulio, se aproxima do de solo argiloso. Assim,
em funcio da sua resisténcia 4 compressdo sim-
ples, o material de apoio serd considerado como
argila ou como rocha.

Coduto (1994) recomenda os valores limites:
Rc <380 kPa  Argila
380 kPa < Rc <1720 kPa Intermediirio

Rc > 1720 kPa Rocha
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Para os matenais de comportamento intermedia-
rio, sugere-se efetuar as anilises como argila ou como
rocha e adotar o mais desfavorivel ou interpolar
entre os dois valores.

Para o caso de apoio em rocha, a tensio
admissivel pode ser estimada por:

- valores especificados em céddigos de fundagdes
- regras empiricas

Valores Previstos em Cadigos de Fundacdes

A norma brasileira NBR 6122/96 sugere os valo-
res apresentados na Tabela 8.23.

Tabela 8.23 IValores de tens3o admissivel para apoio
de fundacdes em rocha [NBR 6122/96)

TIPO DE ROCHA % [KPa]

= . A 3000
Rocha s3, macica sem laminacdes
ou sinal de decomposicao

. 15

Rochas laminadas,com pequenas 00
fissuras, estratificadas.
Solos granulares concrecionados 1000

Cédigos de fundagdes em uso nos Estados Uni-
dos preconizam valores de tensio admissivel, para
apoio da base, varidveis entre 1.500 e 10.000 kPa.
Valores tipicos previstos pela U.S.Navy (1982) sio
apresentados na Tabela 8.24.

Tabela 8.24 IValores tipicos (U.S. Navy, 1982}

TIPO DE ROCHA CONSISTENCIA Q..
(kPa)
Rochas igneas e Dura 6000-10000
metamorficas: (pequenas
(granito, diorito, fissuras)

basalto, gnaisse,
conglomerado

totalmente

{cCimentado)

Rochas metamarficas | Medianamente | 30004000
foliadas: ardosia e dura {peq. fiss.)

xisto

Rochas sedimentares | Medianamente | 1500- 2500
bem cimentadas dura

{folhelhos, siltitos,

arenitos, calcarios sem

cavidades)

Rochas alteradas Branda 800-1200

ou fraturadas de
qualquer tipo.




Regras Empiricas

Muitos autores preferem adotar a tensio
admissivel da base como sendo de 1/5 a 1/8 da
resisténcia 2 compressio simples da rocha

11
ql) a S (— a —) Rc rocha
5 8
ou seja
ql: a S (0’125 a 0’200) Rc rocha
Tendo em vista a ocorréncia de descontinuidades,
Carter & Kulhawy (1988) sugerem © €mprego da
expressdo semi-empirica:

qbl'= Fc Cr Ncr

onde F_ € um fator de corre¢do que leva em con-
ta o espacamento vertical das descontinuidades
(V) e o didmetro da base ®,):

v
F.=04+01—-<10
b

Os valores de ¢ e ¢ medidos em laboratério nao
sdo afetados pelas descontinuidades. Para levar
em conta estas descontinuidades os valores de c e
¢ devem ser corrigidos:

-Cr=C,.c
RQD < 70%

(@]
i

0,1

01+ %5 ®oD - 70)
30

f

70% < RQD < 100%  C,

ROD = 100% C =06

-0, =(050-075 ¢

O fator de capacidade de carga N leva em conta
o valor do 4ngulo de atrito reduzido e o espacamento
horizontal das descontinuidades (Figura 8.42).

<

300

100

T

=}

Fator de capacidade de carga, Ner

v sl soaoraald

1
0.1 i 10 20

Espagamento horizontal de descontinuidade — Hd/D!J

Fig. 8.42 - Fator de capacidade de carga
{Carter & Kulhawy, 1988]

E importante observar que s€ o macico rochoso
de apoio do tubuldo € muito resistente, 2 resistén-
cia do concreto pode determinar 4 capacidade de
carga do tubuldo. Nestes Casos deve-se utilizar uma
tensdo admissivel menor do que 33% da resistén-
cia 4 compressdo do concreto.

qbuS 0’35 f(:k

8.2.6. Recalques

Geralmente os recalques de tubuldes sob a car-
ga de trabalho sdo baixos (inferiores a 25mm) €
perfeitamente aceitdveis para 2 grande maioria das
estruturas. Entretanto, naqueles casos em que 2
maior parte de capacidade de suporte s deve 2
base, o recalque pode ser elevado e seu valor deve
ser estimado.

Quando se depara com o problema de estimar
o recalque de tubuldes, a primeira dificuldade que
surge é com relagdo 2 calibragem dos inimeros
métodos disponiveis, devido 4 pouca informagio
encontrada na literatura geotécnica sobre esse tipo
de fundacdo.

Os custos de provas de carga, devido 2 ordem
de grandeza do carregamento necessario, sao fa-
tores preponderantes que inibem 0s profissionais
e empresas de realiza-las.

Na literatura nacional, em livros textos ou anais
de congressos e outros eventos cientificos, en-
contra-se muito pouca referéncia sobre o com-
portamento desse tipo de fundacio, sejam re-
sultados de provas de carga ou de medidas de
recalque.

Os fatores que interferem na magnitude dos
recalques de um tubuldo sio as cargas aplicadas,
as caracteristicas do- solo subjacente 4 cota de
apoio, as caracteristicas do solo ao longo do fuste
e as propriedades eldsticas dos materiais utiliza-
dos na execugio do fuste.

No Brasil ha uma certa tradicdo de se considerar
no projeto de tubulbes apenas a resisténcia do
solo subjacente 4 cota.de apoio como responsa-
vel pelo suporte da carga aplicada no topo, admi-
tindo-se que o atrito, ou ades3o a0 longo do fuste,
seja apenas suficiente para suportar 0 peso pro-
prio do concreto. .

Em determinadas situacbes esse critério pode
ser excessivamente conservador, levando inclusi-
ve a uma interpretagdo errébnea do comportamen-
to real do solo subjacente 2 base, pois o atrito ou
adesio estard atuando 20 longo do fuste, e com isso
reduzindo a parcela de carga na base do tubuldo,
quer tenha sido considerado ou ndo no calculo.

O recalque do topo de um tubuldo & dado por
duas parcelas distintas: o encurtamento eldstico
do concreto, funcionando como coluna, € a de-
formacio do solo subjacente a base, devido ao
acréscimo de tensoes.
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Deformacio Elastica do Concreto

A deformacio elastica do fuste pode ser calcu-
lada pela aplicacio da lei de Hooke. E necessario
estimar as tensdes de atrito e/ou adesio na
interface concreto-solo, de tal forma que se possa
conhecer o esforco normal ao longo do fuste e da
base do tubulio.

Existem na literatura técnica inimeras formula-
¢Oes, tebricas e empiricas, que permitem uma es-
timativa dessas tensGes ao longo do fuste. Os fa-
tores que interferem no valor dessa tensio sio:
narureza do solo, histérico de tensdes e tempo
que o tubulio permanece aberto, entre outros.

Aplicando-se a lei de Hooke a um elemento
infinitesimal, de altura dz, e integrando-se ao lon-
go de todo comprimento, obtém-se a deformacio
total (AC) do elemento de concreto. O moddulo de
elasticidade do concreto pode ser tomado como o
modulo secante e estimado em fungdo do f,, de
acordo com a da NB 6118/78:

Ec=09 6.600 (f, + 3,5 MPa)?

_[Q,dz

A, =
OEC'AZ

Apenas para se ter uma ordem de grandeza, num
tubulio de 15 m de comprimento, utilizando-se
concreto com f, = 15 MPa, para uma tensio de
trabalho de 0,5 MPa e admitindo que 70% da car-
ga do pilar seja resistida pela base, chega-se a um
recalque elistico da ordem de 2,5 mm.

Recalque do Solo Subjacente a Base do Tubulao

O solo subjacente 3 base do tubulio recebera
um acréscimo de tensdes verticais devido ao apoio
da base e mais um acréscimo devido s tensdes
de atrito, ou adesio ao longo do fuste do tubulio.
Quando os tubuldes tém base alargada, e esse é o
caso mais comum, o cdlculo desse Gltimo acrésci-
mo se torna trabalhoso, devido 4 aba ou saliéncia
do concreto, cujas caracteristicas eldsticas sio muito
diferentes das do solo.

Um método aproximado consiste em calcular o
acréscimo de tensdes verticais que ocorre no solo
que tangencia a parte superior da base, na aba, e
considerar a resultante dessas tensdes como uma
sobrecarga adicional atuando na base do tubuldo.

O acréscimo de tensdes nas camadas de solo
subjacentes 2 base, até uma profundidade 2D, (re-
gido do bulbo de pressdes) pode ser calculado
pela teoria da elasticidade, levando-se em conta o
tipo de solo. O método de Boussinesq é apropriado
quando se trata de solo homogéneo, enquanto que
o de Westergaard se aplica para os solos estratificados
horizontalmente.
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a} Solo Argiloso

Quando o solo subjacente 4 base é um solo com
caracteristicas argilosas, normalmente com eleva-
do grau de saturacio, terd que se acrescentar ao
recalque imediato o recalque por adensamento
primdrio e o recalque por adensamento secun-
dirio.

O recalque imediato pode ser previsto pela teo-
ria da elasticidade, sendo que o “médulo de
deformabilidade do solo” deve ser obtido em en-
saios laboratoriais, ou estimado por correlagdes
empiricas, como, por exemplo, a partir de resulta-
dos de sondagens 4 percussio ou de penetracio
continua.

Stroud (1988) sugere, para argilas pré-adensadas,
com indice de plasticidade de 50 a 15%, a correla-
¢do:

E = (900 2 1400) N,  (kPa)

E importante ressaltar que o médulo E nio se
apresenta como constante, mas sim grandemente
afetado pelo nivel de tensdes, e assim para uma
elevada tensio aplicada estes modulos podem re-
sultar muito diminuidos.

O recalque do topo do tubulido pode ser estima-
do pelas solu¢des paramétricas propostas por
Poulos & Davis (1980):

s-—3 1
E, D,
I= Io Ck Cl) Ch

Os valores dos fatores a serem utilizados sdo
encontrados na referéncia citada e o tubulio deve
ser considerado como uma estaca de base alargada.

O recalque do tubulido pode ser estimado pelo
recalque sofrido pela base, acrescido da deforma-
¢do elastica do elemento estrutural.

O recalque da base pode ser avaliado utjlizan-
do-se o fator de mobilizacio da carga de base e
considerando-se o recalque necessario para a com-
pleta mobilizagdo desta parcela de carga:

Sb = Db K m,

onde K € a relagio entre o recalque que provoca
a plena mobilizacio da resisténcia de base e o
didmetro da base.

A parcela do recalque devido ao adensamento
primirio (fase de dissipacdo das sobrepressdes
neutras surgidas quando da aplicacio da sobre-
carga ao solo) deve ser estimada por métodos ja
consagrados na Mecanica dos Solos, encontrados
em livros textos, devendo-se fazer corregcdes para
o fato de o fluxo d"igua em geral ser tridimensional.



Como o acréscimo de tensdes verticais, abaixo
da cota de apoio, ndo é constante, COmoO no €aso
de um aterro extenso, recomenda-se dividir a ca-
mada de argila até a profundidade de 2D, em -3
ou mais camadas, dependendo da heterogeneidade
do solo, e calcular a variagio de espessura de cada
camada, cuja soma dard o recalque total, por
adensamento primdrio.

A parcela do recalque de adensamento secun-
dario, devido ao acréscimo de tensdes efetivas
entre as particulas do solo, pode ser estimada a
partir de resultados de ensaios laboratoriais, de
longa duracgio.

b} Solo Arenoso

Quando o solo subjacente a2 base do tubuldo é
um solo de caracteristicas arenosas, com alta
permeabilidade, os recalques ocorrem simultanea-
mente 4 aplicacdo da carga, e s3o chamados de ime-
diatos.

O cilculo pode ser feito dividindo-se o solo
subjacente 4 base até a profundidade de 2D, em
4 ou mais camadas. Utilizando-se formula¢ées ob-
tidas a partir da tecria da elasticidade, calcula-se o
acréscimo de tensdes verticais, no ponto médio
de cada camada, devido 2 aplicacio das tensoes
a0 solo, na base do tubuldo.

A variagdo da espessura de cada camada
de solo pode ser estimada pela lei de Hooke, des-
de que se tenha o “mddulo de deformabilidade”
de cada camada, a partir de resultados de ensaios
de laboratério ou de correlagdes com parametros
obtidos em sondagens a4 percussdo ou em ensaios
de penetracdo continua.

Stroud (1988) propde as correlagdes:
E=2500N, (kP2
para areia pré-adensada, e
E=1000 N, (kPa)

para areia normalmente adensada.

Robertson & Campanella (1988) sugerem os
valores de E em funcio da resisténcia de cone q:

E=(62a10) q,
para areias pré-adensadas, e

E=(2526,0q,

para areias normalmente adensadas.

Na literatura existem inUimeros métodos
empiricos que correlacionam o recalque de uma
fundagio direta com resultados de sondagens,
podendo ser citados: Terzaghi & Peck (1948),
Meyerhof (1965), Bazaraa (1967), Schmertmann (1970
e 1978), entre outros. Burland & Burbidge (1985)
apresentam as seguintes expressdes para o cilculo
de recalques de fundacdes diretas:

D0.7
Sl) = 1,67 . g"-_b:——%:- (mm)
(Neo) ™
para areias normalmente adensadas, e
D0.7
S, = 0,556 (qﬁb )b, " (mm)
60

para areias pré-adensadas, com D, (m) e q, (kPa).

Lobo et al. (1994a e b) apresentam os resultados
de medidas de recalques de pilares de edificios
apoiados sobre tubul®es, em Bauru-SP. Pela ob-
servacdo da curva carga-recalque desses tubuldes,
pode-se concluir que as tensdes de cisalhamento
na interface concreto-solo necessitam de apenas
2 mm, para serem totalmente mobilizadas e que
seu valor maximo é da ordem de 30 kPa (areia
fina argilosa, com SPT linearmente crescente, va-
riando de 3 a aproximadamente 15). Para esses
autores, o recalque total pode ser estimado pelo
método modificado de Meyerhof (1965), avalian-
do-se a parcela de carga resistida pelo fuste, des-
prezando-se a regido da base. A diferenca entre
a carga vertical aplicada ao tubulio ¢ a resistida
pelo fuste di a carga resultante na base. Nio
tem sido considerado o peso préprio do tubulio,
nem o acréscimo de tensdes no solo subjacente
4 base, devido as tensdes de cisalhamento ao
longo do fuste.

O recalque total do tubuldo & estimado, de for-
ma simplificada, pelo recalque obtido pelo méto-
do modificado de Meyerhof (1965) acrescido de 2
mm, que é o valor do recalque necessario para
mobilizacdo do atrito ou adesio lateral, nos solos
daquela regido. Nio tem sido considerado o valor
da deformacio eldstica do concreto.

Para D, < 1,20 m, tem-se o recalque:

(mm)

onde:

° O, € a pressdo aplicada ao solo pela base, em kPa
e N 4, é o valor médio do SPT, da base até 2D,
abaixo

Para D, > 1,20 m, tem-se:
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2
s - o, [ D, ]
" 064. N, | Dy + 030m |

(mm)

Lembra-se que N 4, € o valor médio do SPT para
os padrées americanos dos equipamentos de
sondagens, onde se tem uma eficiéncia menor do
que a usual no Brasil. Deste modo, o nimero de
golpes obtido no Brasil resulta menor e portanto a
féormula necessita de corregio.

8.2.7. Esforcos de Tracao

Em projetos de fundagdes ndo € rara a necessi-
dade da determinacio da capacidade de carga 2
tracdo. O caso mais comum de fundac¢des
tracionadas ocorre nas torres de linhas de trans-
missdo. O esfor¢co de tragdo nas fundagdes desse
tipo de estrutura é proveniente de virias ac¢Oes,
entre as quais 0 vento na propria torre € princi-
palmente nos cabos, e também eventuais rupturas
de cabos.

H3A virios métodos de cidlculo para se avaliar
a resisténcia 4 tragdo de fundagbes. Uma descri-
cio completa desses métodos pode ser encon-
trada na monografia de Campelo (1995) ou
nas dissertacbes de mestrado de Danziger
(1983), Orlando (1985), Matos (1989) e
Campelo (1994), ou na tese de doutoramento
de Carvalho (1991).

A seguir serd apresentado um resumo dos
métodos de capacidade de carga 2 tragdo mais
utilizados na pritica de funda¢des no Brasil.

Métodos de Calculo

O método mais antigo e mais difundido & o
do tronco de cone, que considera a resisténcia
a tracdo como sendo o peso proprio da funda-
¢do acrescido do peso do solo contido num tron-
co de cone cuja base menor € a base da funda-
¢do e que se abre até encontrar a superficie do
terreno, com a geratriz formando um angulo o
com a vertical, conforme mostra a Figura 8.43,
para tubulido com e sem base alargada.

Essa superficie tronco-cdnica ndo pretende
representar a superficie de ruptura, € o iAngu-
lo o & um valor empirico, que depende das
caracteristicas do solo e da fundagdo, e que
diminui com o aumento da profundidade re-
lativa D/B, onde D & a profundidade e B a
largura da fundac¢io. H4 recomenda¢des pra-
ticas para se adotar o valor de o entre 10° e
15°, para solos fofos ou pouco consistentes,
ou de 20° a 25°, para solos compactos ou con-
sistentes (Paladino, 1985).
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Fig. 8.43 - Tronco de cone (tubuldo com e sem
base alargada)

Qutro método existente € o do cilindro de atri-
to, que supde uma superficie de ruptura cilindri-

_ca, com base e altura iguais ds da fundacio, con-

forme mostra a Figura 8.44, para tubulio com e
sem base alargada.
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Fig. 8.44 - Cilindro de atrito (tubuldo com e sem
base alargada)

As tensdes de atrito ou de adesio ao longo da
superficie cilindrica produzem um esfor¢o resis-
tente, que somado ao peso da fundacio e do solo
contido no cilindro (se tubuldo com base alargada)
resulta na capacidade de carga 2 tra¢io. No caso
de tubuldes sem base alargada, esse método utili-
Za a teoria da resisténcia lateral para capacidade
de carga de estacas. Além das dificuldades exis-
tentes na utilizacdo dessa teoria, hi de se introdu-
zir uma reducdo do atrito lateral na tragio, por-
que a fundacio tracionada aplica tensdes verticais
ao solo no sentido contririo s tensdes verticais
efetivas devidas ao peso do solo.

Antigamente se considerava que o atrito lateral
na fundacio tracionada era o mesmo da fundacio
comprimida, mas a tendéncia atual é considerar
uma reducio de 30 a 45%.

Balla (1961) propde um método para fundacdes
pouco profundas, com relacio D/B < 4, em que
se supOe uma superficie com geratriz circular que
se abre a partir da base em direcio 4 superficie do
terreno, considerando a tensio de cisalhamento
nessa superficie, conforme mostra a Figura 8.45.

O autor deduz uma expressio para a compo-
nente vertical da resisténcia ao cisalhamento do



solo na superficie de ruptura, que deve ser soma-
da ao peso do solo contido na massa rompida e
a0 peso da fundacio. Essa expressdo e os dbacos
necessarios para a sua utilizagdo sdo encontrados
na referéncia ja citada.
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Fig.8.45 - Superficie de ruptura do Método de Balla
{1961)

Métodos mais modernos enfocam o problema
de uma maneira mais completa, distinguindo-se
comportamentos diferentes para fundacdes rasas
e profundas e de acordo com o tipo de solo. Um
deles € o método de Meyerhof & Adams (1968).

A principal inovagio deste método é que para
fundac¢Ges profundas nido se considera que a su-
perficie de ruptura atinge a superficie do terreno,
mas que é limitada por uma altura H, menor que
a profundidade D da fundacdo. Na cota corres-
pondente a0 final da superficie de ruptura atuaria a
sobrecarga equivalente ao peso proprio da camada
de solo ndo rompida, conforme indica a Figura 8.46.

No desenvolvimento do método, & utilizado o
pardmetro K , denominado coeficiente nominal do
empuxo de terra 4 tragdo. Valores de K e da altu-
ra H sdo encontrados na referéncia citada, em fun-
cdo do Angulo de atrito interno do solo.

Mas o método mais aprimorado para a previsido
da capacidade de carga 4 tracdo € o desenvolvi-
do na Universidade de Grenoble em uma série
de trabalhos teéricos e experimentais, cuja di-
vulgacido se deve principalmente a Biarez &
Barraud (1968).

No caso de tubuldes sem base alargada, o cha-
mado método de Grenoble admite uma superficie
de ruptura tronco-conica, cuja geratriz forma um
angulo A com a vertical. Com base em uma gran-
de série de provas de carga, em fundacdes com
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Fig. 8.46 - Superficies de ruptura do método de
Meyerhof & Adams (1968)

D/B variando de 4 a 10, os autores sugerem ado-
tar A = -9 / 8, sendo ¢ o 4ngulo de atrito interno
do solo (o sinal negativo indica que a geratriz se
afasta em relacio ao eixo vertical da fundacio).

No caso de tubuldes com base alargada, pode
haver dois tipos de ruptura: a) generalizada, com
superficie tronco-cbnica que atinge a superficie
do terreno, para a qual sugerem adotar A = -0, A
= -0/4 ou A = +%/16 (Figura 8.47), dependendo
do tipo de solo; b) localizada, ao redor da base,
quando a fundag¢do ultrapassa uma profundida-
de critica, havendo as contribui¢des da base (cdl-
culo pelo método dos circulos de cisalhamento
localizado) e do fuste (cdlculo semelhante ao do
tubulio sem base alargada).

Os detalhes do método de Grenoble, as expres-
sGes de capacidade de carga a tracio para os dife-
rentes casos, os valores de profundidade critica e
os dbacos para obten¢do dos chamados coe-
ficientes adimensionais de resisténcia ao
arrancamento podem ser consultados na dis-
sertacio de Orlando (1985).

Comparacdo com Provas de Carga

Duas dissertacdes de mestrado brasileiras apre-
sentam resultados de provas de carga 4 tracdo em
tubuldes e as respectivas andlises comparativas com
os métodos de previsdo da capacidade de carga a
tracio.

b
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Fig. 8.47 - Superficies de ruptura do Método de Grenoble para tubuldes pouco profundos em trés tipos de solo
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a) Solo Residual

Danziger (1983) discute os resultados das pro-
vas de carga realizadas para o estudo das funda-
¢des das torres de Linha de Transmissao
Adrianépolis - Grajat, da Light - Servicos de Eletrici-
dade S.A. - Rio de Janeiro, cujos esforgos nas funda-
¢bes atingiriam cargas de tragdo de até 2000 kN.

O local escolhido para a realizagdo das provas
de carga foi um platd, obtido por terraplenagem
de um topo de colina, préximo a Adrianopolis-RJ.
O terreno é constituido por solo residual, resul-
tante de alteracio de gnaisse. Para a caracteriza-
cdo geotécnica do local foram realizados ensaios
de penetracio estitica e dindmica e ensaios de
laboratério em amosiras deformadas e
indeformadas, cujos resultados sdo apresentados
em detalhes pelo autor.

Foram ensaiados seis tubuldes, com didmetro
do fuste de 0,70 ou 0,80 m e base apoiada 2 pro-
fundidade varidvel de 4 a 8 m. Trés tubuldes ti-
nham a base alargada, com didmetro de 1,70 ou
1,80 m.

A carga de ruptura 2 tragdo obtida nas provas
de carga variou de 455 a 1510 kN nos tubuldes
sem base alargada, e de 1060 a 3445 kN nos
tubuldes com base alargada. Esses resultados pa-
recem indicar que “o alargamento da base contri-
bui sensivelmente para o aumento da capacidade
de carga a tracdo dos tubulbes, pois a existéncia
da base alargada praticamente dobra a capacida-
de de carga”. :

Quanto aos deslocamentos (ou levantamentos)
medidos dos tubules, foram muito pequenos. Por
exemplo, para a carga de tragio correspondente 2
metade da carga de ruptura, os deslocamentos
variaram de 0,3 a 1,3 mm nos tubuldes sem base
alargada e de 1,8 2 2,9 mm nos tubuldes com base
alargada. Portanto, “aquelas funda¢des podem ser
projetadas sem a preocupagdo de verificacdes
quanto a deslocamentos”.

A comparacio da carga de ruptura dos tubuldes
obtida nos ensaios 2 tragdo, com os diversos méto-
dos de calculo resultou nas seguintes conclusdes:

- Método do Tronco de Cone:

Os valores de o variaram de 17° a 26°. O autor
faz também uma anélise dos erros cometidos com
o emprego de o variando de 15° a 30° o erro
maximo seria de 51% contra a economia, para o =
15°, e de 178% contra a seguranga, para o = 30°.

- Método do Cilindro de Atrito:

Os valores de adesio variaram de 30 a 39 kPa
nos tubuldes com base alargada e de 43 a 79 kPa
nos tubuldes sem base alargada. Para referéncia,
citam-se os pardmetros geotécnicos médios: ¢ =
21 kPa e ¢ = 29°, e c = 29 kPa e ¢ = 27°, respecti~
vamente.
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- Método de Meyerhof & Adams:

Os valores da carga de ruptura resuitaram con-
servadores para os tubuldes sem base alargada,
com erros de 10 a 58%, mas contra a seguranca
para os tubuldes com base alargada, com erros de
48 a 65%. O modelo de cilculo de placas de
Meyerhof & Adams seria inadequado para o caso
de tubuldes.

- Método de Grenoble:

Para A = -¢/8 (sugestio original do método), a
carga de ruptura apresentou valores desde con-
servadores (errc de 18%) a contra a segurancga (erro
de 28%), para os tubuldes sem base alargada, mas
valores sempre contra a seguranca (erros de 15 a
41%) para os tubuldes de base alargada.

Para A = 0° (adaptacdo ao método), a carga de
ruptura resultou sempre conservadora (erro de 12
a 43%) para tubuldes sem base alargada, mas a
estimativa fol excelente para os tubuldes com
base alargada (erro de 2%, ora a favor, ora con-
tra a seguranc¢a). Portanto, a adog¢do de A = 0°,
baseada na observagio da superficie de ruptura
de alguns tubulbes, parece conduzir a melhores
resultados.

b} Areia Porosa

Orlando (1985) analisa os resultados obtidos
numa série de provas de carga a tragdo em
tubulbes, realizadas na cidade de Bauru-SP, para
projeto de torres de linha de transmissio.

Representativo de uma grande 4rea de interior
do Estado de Sdo Paulo, o solo é constituido por
areia porosa fina e média, pouco argilosa,
avermelhada, fofa a medianamente compacta. De
amostras retiradas até 8 m de profundidade resul-
taram os valores médios de teor de umidade de
8% e grau de saturacio de 27%. Os ensaios de
resisténcia definiram a coesio de 5 kPa e o dngu-
lo de atrito interno de 28°.

Foram ensaiados nove tubuldes, sendo trés sem
base alargada e seis com base alargada, com pro-
fundidade de 4 a 8 m, didmetro do fuste de 0,50
2 1,20 m e didmetro da base alargada de 1,35 a
1,65 m.

As provas de carga foram do tipo rdpido, com
estadgios de 5 minutos. Para os tubuldes sem base
alargada a carga de ruptura ficou bem definida,
com valores de 250 a 760 kN. Para os tubuldes
com base alargada n3o houve defini¢do nitida da
ruptura, havendo necessidade da utilizacdo do cri-
tério de Van der Veen, com o qual foram obtidos
valores de 390 a 1100 kN. E interessante observar
que para a metade da carga de ruptura os deslo-
camentos ndo ultrapassaram 1,0 mm.

A anilise dos resultados experimentais, utilizan-
do os diversos métodos de previsio da carga de
ruptura 2 tragio, fornece as seguintes conclusées:



Método do Tronco de Cone:

Para os tubuldes sem base alargada, o dngulo a
variou de 16 a 11°, diminuindo com o aumento da
profundidade relativa D/B (de 5 a 12). Para os
tubuldes com base alargada, a variou de 17 a 10°,
para D/B de 2,4 a 4,8.

Método do Cilindro de Atrito:

Para os tubulSes sem base alargada, a tensio
cisalhante média ao longo do fuste, descontado o
peso proprio, resultou de 25 a 35 kPa, e o coefici-
ente de empuxo horizontal na tracio variou de
0,9 a 1,2 (valor médio 1,0) ou de 0,7 a 0,9 (valor
médio 0,8), com ou sem a correcdo de Berezantzev
para a tensdo vertical efetiva, respectivamente. Para
os tubuldes com base alargada, a tensdo de
cisalhamento média ao longo do cilindro de atrito
resultou de 11 a 29 kPa e o coeficiente de empuxo
variou de 0,4 a 0,9 (valor médio 0,6).

Método de Meyerkiof & Adams:

Em todos 0s casos este método resultou contra
a seguranca, fornecendo resultados de 28 a 46%
maiores que oS experimentais, nos tubuldes sem
base alargada, e até 100% maiores nos tubuldes
com base alargada.

Método de Balla:

Utilizado apenas para os tubuldes com base
alargada, o método conduziu a valores de capaci-
dade de carga a tragdo cerca de 150% maiores que
0s experimentais.

Método de Grenoble:

A sugestio original de superficie de ruptura tron-
co-cdnica, com Angulo A = -¢/8, implicou resulta-
dos geralmente maiores que 0s experimentais: 12
a 56% (tubuldes sem base alargada) e 15 a 28% ou
-1 a 20% (tubuldes com base alargada) para rup-
tura generalizada ou localizada, respectivamente.

A adogio de superficie de ruptura no contato
solo-fuste (A = 0°) torna os resultados tedricos mais
proximos dos experimentais e geralmente a favor
da segurancga: -1 a -12% (sem base alargada) e -15
a +9% (com base alargada e ruptura localizada).

8.2.8. Cargas Horizontais e Momentos

H4 muitos problemas importantes que necessi-
tam do cdlculo de fundag¢des solicitadas por car-
gas horizontais. S0 os casos, por exemplo, de
fundacdes de pontes e edificios altos, estruturas
“off-shore” e de arrimo etc.

Essas forgas harizontais podem ser causadas por
vento, ondas maritimas, empuxos de terra e, em
alguns casos, atuam simultaneamente, como nos
pilares de pontes que sdo solicitados pela agio do
vento, do fluxo da 4dgua e da frenagem dos veicu-

los sobre o tabuleiro. Em regides sujeitas a sismos,
as funda¢des sdio submetidas também a forgas
horizontais resultantes dos abalos e, por isso, os
codigos de construgdo de tais dreas geralmente
especificam que as fundag¢des devem ter a capaci-
dade de resistir a uma forca horizontal equivalen-
te a 10% da carga vertical.

No projeto de uma fundacio submetida a um
carregamento horizontal é preciso calcular os des-
locamentos e obter os diagramas de momento
fletor e esfor¢co cortante. Esse cilculo, de modo
exato, envolve a resolug¢io de um problema
tridimensional complexo, mesmo nos casos mais
particulares. Dai o surgimento e o uso generaliza-
do de métodos de cilculo baseados em hipodteses
simplificadoras, como & o caso dos métodos da
teoria de reacio horizontal do solo.

Esta teoria tem como hipétese bisica a conside-
racdo de que a reagdo do solo (p) é proporcional
ao deslocamento horizontal (3), semelhante a4 hi-
pétese de Winkler para o problema da viga sobre
apoio elastico. Na nota¢io mais moderna, o coefi-
ciente K que caracteriza a proporcionalidade en-
tre reacio e deslocamento é denominado mdédulo
de reacio horizontal do solo:

K=
y

onde p tem unidade de for¢a por comprimento da
fundacio e, portanto, K tem a mesma dimensio
do médulo de Young. A principal vantagem dessa
notacio é que o valor de K nio depende do dii-
meitro da fundacgio.

Com a introdugdo dessa hipotese, pode-se es-
crever a equacgdo diferencial que rege o problema
da fundaciio carregada horizontalmente:

d4
El—
dz

+Ky=0

onde Elrepresenta a rigidez a flexdo da estaca e z
a profundidade, a partir da superficie do terreno.

Esta equacio diferencial tem solugdo analitica
apenas para o caso particular de se considerar K
constante com a profundidade. Para outros casos,
os métodos de cilculo utilizam diferentes técnicas
de resolugdo numérica desta equacio.

Modulo de Reacdo Horizontal

O valor do mbédulo K e a sua variagdo com a
profundidade dependem das caracteristicas de
deformacio do solo.

Para argilas pré-adensadas, em que o médulo
de deformabilidade é praticamente independente
da profundidade, pode-se admitir K constante
com z:
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—constante

K=

< g

Segundo Terzaghi (1955), o valor de K, a ser
adotado em projeto, é proporcional a resisténcia
a compressio simples (q ) da argila. Convertendo
os valores de Terzaghi para a notagio e unidades
atuais, obtém-se os valores para o médulo de rea-
cdo horizontal do solo apresentados na Tabela 8.25.

Tabela 8.25 | Valores de K para Argila Pré-Adensada
{Adaptados de Terzaghi, 1955])

Consisténcia da Argila a, (MPa) K{MPa)
Rija 0,10-0,20 5
Muito Rija 0,20-0.,40 10
Dura > 0,40 20

Outros autores propdem valores de K em fun-
¢do da coesio nio drenada (cu) ou do médulo de
deformabilidade (Es) da argila, do tipo:

K=067c, (Davisson, 1970)

K=0,5Es (Castro, 1978)

Para areias puras ou argilas moles, o médulo de
deformabilidade cresce de uma maneira aproxi-
madamente linear com a profundidade e, entio,
pode-se admitir que K aumenta na proporcio di-
reta com z:

K===n,z

et

onde o coeficiente angular dessa reta, n,é deno-
minado coeficiente de rea¢do horizontal do solo,
com unidades de FL?3.

Na Tabela 8.26 sdo apresentados os valores de
n, propostos por Terzaghi (1955), em fun¢do da
compacidade da areia, distinguindo-se os casos
de areia seca (ou Gmida) e areia saturada. Para argi-
las moles, n, pode ser adotado igual a 0,8 MN/m?*-

Tabela 8.26 |valores de n, {MN/m?] para Areia
{Terzaghi, 1955])

Compacidade da Areia Areia Seca Areia
{ou Umida} | Saturada
Fofa 2.5 1,5
Medianamente 7.0 4.5
Compacta
Compacta 18,0 11,0

Muitos autores tém pesquisado outras funcdes
matemadticas para representar melhor a variacdo
do médulo de reacio K com a profundidade. Para
fins préticos, entretanto, “refinamentos e sofistica-
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cdo na funcio K = K (2) nio sio justificaveis por-
que os erros nos resultados dos cilculos sio pe-
quenos comparados com aqueles envolvidos na
estimativa do valor numérico do médulo de rea-
cdo” (Terzaghi, 1955). Realmente, “resultados
satisfatérios podem ser obtidos para a maioria dos
casos praticos com formas simples de variacio do
mddulo de reagdo com a profundidade” (Matlock
& Reese, 1960).

Outro ponto em que o0s pesquisadores concor-
dam plenamente reside na importincia do valor do
modulo préximo 2 superficie do terreno. Matlock &
Reese (1960) consideram que, para areias, os valo-
res de K na camada superficial que vaj até a profun-
didade relativa z/ T = 1,0 dominam claramente o
comportamento da fundagio. Segundo Broms
(1965), os deslocamentos na superficie, para argi-
las, dependem do valor do médulo de reacio den-
tro de uma profundidade critica de 1,4 Re de 2,8
R para fundagées livres e engastadas, respectiva-
mente. Portanto, as investigagdes para determinar
ou adotar K devem ser feitas principalmente até
esta profundidade.

T e R, mencionados no parigrafo anterior, sdo
os chamados fatores de rigidez relativa para os
casos de areia e argila, respectivamente. Repre-
sentam uma relagdo entre a rigidez do solo e a
rigidez 4 flex3o da fundacio e sio definidos pelas
expressoes:

E

Portanto, T e R tém unidades de comprimento.

Efeito do Comprimento da Fundacao

As fundacbes carregadas horizontalmente podem
ser classificadas em flexiveis ou rigidas em funcido
do comprimento relativo D/T ou D/R, para areias
e argilas, respectivamente:

D/TouD/R >4
D/Tou D/R =2
D/TouD/R<2

flexivel (ou longa)
-4 intermedidria
rigida (ou curta)

Esta classificagdo & importante porque o com-
portamento da fundacio é influenciado pela rigi-
dez em consideracdo. Assim, uma fundacdo rigida
tem os deslocamentos devidos essencialmente a
uma rota¢do de corpo rigido, enquanto numa fun-
dacio flexivel os deslocamentos sio devidos 2
flexdo.

Além disso, todas as fundagdes flexiveis podem
ser analisadas como infinitamente longas, pois as
solugdes para D/T = 4 sZo essencialmente as mes-
mas para D/T = 5, 10 e infinito. Esta constatacdo
simplifica o problema porque apenas um conjun-
to de solugdes (D/T = 4, por exemplo) é aplicdvel
a todos os casos de fundac¢io flexivel (em areia).




Meétodos da Teoria de Reacio Horizontal do Solo

Os principais métodos de analise do comporta-
mento de fundacdes submetidas a carregamento
horizontal, que utilizam a teoria de rea¢do hori-
zontal do solo, sio: Matlock & Reese (1961), U.S.
Navy (1962), Broms (1965), Davisson & Robinson
(1965) e Werner (1970). As formula¢des, dbacos e
tabelas desses métodos podem ser encontrados
nas monografias de Velloso (1973) e Cintra (1982)
ou na compilacio de Velloso (1982). A seguir serd
apresentada uma sintese desses métodos, todos
desenvolvidos originalmente para estacas.

a) Método de Matlock & Reese {1961]

Para uma fundacio flexivel ou longa (D/T > 4),
em areia, submetida a uma for¢a horizontal e/ou
um momento fletor, na superficie do terreno, o
método fornece os diagramas com a profundida-
de do deslocamento horizontal, rotacio, momen-
to fletor, esforco cortante e reagio do solo, no
padrdo da Figura 8.48.

b} Método U.S. Navy (1962]

E mais geral que o método anterior, pois além
do caso de fundacio com cabega livre (ou condi-
cdo articulada), este método considera duas ou-
tras condi¢des de vinculagio: cabe¢a engastada
na superficie do terreno ou acima da superficie,
além de considerar cinco casos de rigidez: D/T =
2,3, 4,5¢e10.

O método é vilido para solos arenosos e argi-
las normalmente adensadas, mas também pode
ser aplicado ao caso de argilas pré-adensadas,
através de um artificio de conversio do médulo
de reacdo.

c] Método de Broms {1965])

O autor discute os modos de ruptura e propde
os diagramas de distribui¢ao da rea¢do do solo,
com a profundidade, para areias e argilas, consi-
derando-se os casos de fundacdes curtas e lon-
gas, com a cabeca engastada ou nao.

Mas a principal caracteristica do método € que,
antes de tudo, trata-se de um método de verifica-
¢do da capacidade de carga. Como procedimento
de projeto, sempre devem ser feitas duas verifi-
cacoes:

o 2 resisténcia 2 flexdo da se¢do da estaca deve
ser maior que o momento fletor de ruptura calcu-
lado pelo método;

¢ o0 comprimento da fundag¢io deve ser superi-
or ao valor minimo, calculado pelo método.

Feitas as verificacBes, o método fornece apenas
o valor do deslocamento horizontal da fundagio
na superficie do terreno, para areia e argila, com
cabeca engastada ou ndo.

d) Método de Davisson & Robinson {1965]

Preferido pelos engenheiros de estruturas, este
método utiliza o conceito de fundag¢do equivalen-
te engastada numa certa profundidade abaixo da
superficie. Vilido para fundacdes longas (D/R ou
D/T > 4), o método propde como profundidade
de engastamento os valores de 1,50 R (para argi-
las) e 1,80 T (para areias).

A utilizacdo deste procedimento de célculo leva
a deslocamentos e esforcos solicitantes na ca-
beca da estaca muito préximos dos valores exa-
tos. Mas o momento fletor na base do
engastamento serd bem maior do que os valo-
res reais que ocorrem ao longo da parte enter-
rada da fundagdo.

ROTAGAOQ DA ESTACA

DESLOCAMENTO HORIZONTAL

MOMENTO FLETOR
ESFORGO CORTANTE
REAGAO DO SOLO

Fig. 8.48 - Diagramas fornecidos pelo Método de Matlock & Reese (1961}
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e} Método de Werner {1970}

O método considera cinco diagramas de médulo
de rea¢io com a profundidade, com trés varia-
¢bes entre a funcio linear e médulo constante.

A fundagio € considerada curta ou longa, com a
cabeca ndo engastada, mas com a base livre ou
indeslocdvel (apoiada em rocha).

Este método também faz a verificacdo dos es-
forcos atuantes no solo, impondo que, na superfi-
cie do terreno, a grandeza e a variacdo da tensio
lateral ndo ultrapassem os valores admissiveis.

Tubuldo com Base Alargada

Para tubuldes curtos (D/T < 4), é muito utiliza-
do o chamado método russo, proposto para esta-
cas rigidas, mas adaptado pelo Eng®. Paulo Faria
para o caso de tubuldes circulares com base
alargada (Velloso, 1978). Essa adaptagio pode ser
consultada no livro de Alonso (1989), de onde se
reproduz a Figura 8.49. A originalidade deste mé-
todo é que sdo consideradas as reacdes verticais
do solo sob a base do tubulfo. “Entretanto, uma
anilise mais apurada das equacdes mostra que 0s
deslocamentos independem do didmetro do fuste
do tubuldo, o que nio & verdade. Tal fato se deve
4 premissa da largura unitiria adotada no desen-
volvimento do método.” (Ricci, 1995).
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Fig.8.49 - Método russo adaptado para tubuldes
curtos {Alonso, 1989}

Um método especifico para tubuldes com base
alargada foi proposto por Botelho (1986), cujo
artigo passa a ser resumido a seguir.

Os métodos disponiveis para anilise de um
tubulio carregado horizontalmente obrigam a uma
op¢do: ou se considera a flexdo do tubulio mas
nio se leva em conta o efeito da base (como se
fosse estaca flutuante), ou se admite que o tubuldo
seja totalmente rigido, o que no caso de tubuldes
mais longos pode introduzir erros significativos.

Os métodos apresentados ndo permitem a con-
sideracio da base dos tubuldes, como também
pressupdem o terreno homogéneo, com o médulo
de reacio geralmente constante ou linearmente
crescente com a profundidade. Tratando-se de
tubulio apoiado ou engastado em rocha ou atra-
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vessando solos sedimentares mas com grande
embutimento em solos residuais compactos, os
modelos tornam-se inadequados.

Nesse sentido, os modelos que admitem o
tubuldo como rigido tendem a ser mais conveni-
entes, uma vez que permitem, em alguns casos, a
consideragdo de modelos de solo um pouco mais
complexos. Tratando-se de tubuldes a ar compri-
mido, ou seja, de pecas armadas cujo didmetro
minimo € de 1,00 ou 1,20 m, a rigidez tende a ser
grande, pelo que os erros decorrentes do empre-
go desses métodos tendem a ser menores, salvo
quando os tubules sio muito longos. De um
modo geral, excluidos os terrenos muito pouco
consistentes, a partir de profundidades correspon-
dentes a sete didmetros, o efeito da flexdo come-
¢a a ser significativo.

O método desenvolvido por Botelho (1986) esta
apresentado na forma de um programa em Basic,
que inclui as seguintes condi¢cdes optativas:

- tubuldo ou estaca com topo livre ou engastado;
- considera ou ndo o efeito da base alargada;

- moédulo de reac¢io horizontal do solo constan-
te, linearmente crescente ou ainda arbitrariamen-
te varidvel com a profundidade.

O programa fornece os valores dos deslocamen-
tos para cada um dos pontos reais do tubulio, os
valores do momento fletor, ponto a ponto, e das
forgas cortantes.

Da anilise feita pelo autor, “fica patente que a
nio consideragio do efeito da base e do seu alar-
gamento conduz a2 uma violenta diferenca nos des-
locamentos do topo do tubuldo, a favor da segu-
ran¢a, mas introduz também uma variacdo mais
significativa nos momentos na base do tubulio,
nesse €aso contra a seguranca. A conclusiao é que
a anilise de tubuldes sem consideracio de suas
condi¢Bes de base n3o tem qualquer aproxima-
¢do com a realidade e nio deve, em nenhum caso,
ser empregada no projeto de tubuldes, ainda que
sem base alargada mas com o trecho final embuti-
do em rocha ou terreno muito mais resistente que
o do trecho superior”.

“Analisando a variagdo do deslocamento do topo
do tubuldo com o seu comprimento total, bem
como o efeito do alargamento da base, fica claro
que o aprofundamento do tubuldo e o alargamen-
to da base sdo duas alternativas vilidas para redu-
zir o deslocamento no topo do tubuldo, cabendo
fazer a escolha entre ambas em fun¢io das carac-
teristicas do terreno abaixo da base preliminar-
mente fixada.”

Entre outras, Botelho (1986) faz a seguinte re-
comendag¢io para projeto:

“Tratando-se de tubulido ou estaca com compri-
mento inferior a oito didmetros, podem ser em-
pregados métodos de cilculo que nio levem em
conta a flexfio da fundacio, desde que permitam
uma razoavel representacio do terreno. Para esta-



cas flutuantes ou, pelo menos, com mais de 70 a
80% de sua carga vertical suportada por atrito,
podem ser empregados métodos de cilculo que
levem em conta a flexdo da fundagdo mas igno-
rem a participagdo da base. Para estacas com con-
tribuicio importante da ponta ou tubuldes com
mais de oito didmetros ou, embora com menor
comprimento, em terrenos muito heterogéneos que
ndo possam ser representados adequadamente nos
métodos de cilculo mais simplificados que admi-
tem o tubuldo ou estaca como infinitamente rigi-
dos, é que se sugere 0 método proposto.”

Comparacdo com Provas de Carga

Na literatura geotécnica brasileira hd dois rela-
tos de provas de carga horizontal em tubuloes: 0s
artigos de Rémy et al. (1979) e de Massad et al.
(198D.

Rémy et al. (1979) apresentam a analise de uma
prova de carga horizontal realizada no Porto de
Sepetiba, em dois tubuldes de 1,80 m de didme-
tro, cada um servindo de rea¢do para O outro. Os
tubuldes foram instrumentados apenas com um tubo
de inclinémetro no fuste, ndo tinham base alargada,
e atingiam mais de 40 m de profundidade.

No local dos tubuldes ensaiados, a lamina d'agua
é de 20,70 m e a camada superficial, de 6,90 m de
espessura, é constituida por argila orginica muito
mole com resisténcia 4 penetracio nula e, por isso,
nio foi considerada na andlise. Abaixo desta ca-
mada encontra-se uma areia fina a média, siltosa,
pouco a medianamente compacta, de 12 m de
espessura.

A prova de carga, realizada em estagios de 50
kN, atingiu a carga maxima de 200 kN. Os deslo-
camentos da cabeca dos tubuldes foram medidos
topograficamente e ainda calculados a partir das
leituras dos inclindmetros.

Da retroanilise dos resultados experimentais
obtidos, os autores determinaram o modulo de
reacdo horizontal do solo saturado para duas hi-
poteses de sua variagdo com a profundidade: K =
9 MPa (distribuicfio retangular), e n, = 5,2 MN/m?
(distribuicdo triangular), que sdo valores superio-
res aos propostos por Terzaghi (1955), para solos
nio muito resistentes. Vérios autores que analisa-
ram provas de carga horizontal em estacas tam-
bém chegaram 4 conclusdo de que o0s valores de
Terzaghi sio conservadores.

Os momentos fletores nio puderam ser obtidos
experimentalmente, mas foram calculados para
ambas as distribuicdes do médulo e para diferen-
tes valores do médulo. Devido 4 pequena varia-
cio do momento maximo em funcdo do valor do
médulo, os autores concluem que 0s momentos
podem ser calculados a partir de uma estimativa
grosseira do médulo.

Os autores também determinaram a pro-
fundidade de engastamento ficticio em que O

momento fletor coincide com o momento fletor
maximo do tubuldo real: cerca de 3 m para distri-
buicdo triangular e de 1 m para distribui¢do retan-
gular do modulo de reagdo com 2 profundidade.

Massad et al. (1981) interpretam os resultados
de uma prova de carga ciclica e outra comple-
mentar, realizadas em dois tubuldes (um reagindo
contra o outro), quando da amplia¢do da Estagdo
de Tratamento de Agua no Alto da Boa Vista, na
cidade de Sio Paulo.

A regido onde se localizava a obra é caracteriza-
da pela presen¢a de uma camada de 2,70 m de
espessura de argila porosa vermelha (solo
lateritico), sobreposta is camadas variegadas de
argila e areia do sedimento tercidrio de Sdo Paulo.

Estes tubuldes tinham 0,70 m de didmetro de
fuste, 1,35 m de didmetro da base e 9,00 m de
comprimento. As cargas de projeto eram 620 kN a
solicitacdo vertical e 140 kN 2 horizontal.

Os tubuldes foram instrumentados com tubos
de inclinémetro, com o objetivo de observar a sua
linha eldstica. Defletdmetros foram utilizados para
2 medida dos deslocamentos da cabega dos
tubuldes.

O ensaio ciclico foi realizado em sete ciclos com
cargas crescentes, atingindo a carga maxima de
280 kN. Posteriormente, numa prova complemen-
tar, atingiu-se 340 kN.

As curvas de deslocamento obtidas experimen-
talmente foram comparadas com as curvas p-y de
Reese & Welch (1975):

P n
—=03 .l_

Py Y50

onde n é igual a 1/3 para solos moles e 1/4 para
solos rijos, p, € a resisténcia do solo e y,, o deslo-
camento horizontal correspondente a 50% desta
resisténcia, o qual é dado pela expressio:

Vo = 25 B &,

onde B é o didmetro do tubuldo e € a deforma-
¢io especifica para 50% da resisténcia mobilizada.

A retroanilise forneceu valores de g, variando
de 0,001, para cargas baixas, até 0,005, para car-
gas elevadas. Como aos solos moles costuma-se
associar um €, de 0,02, conclui-se que as argilas
porosas vermelhas, apesar de possuirem consis-
téncia mole, comportam-se como solos rijos a
muito rijos quando solicitadas horizontalmente.

Verificacdo aos Esforcos Horizontais

Ao ser solicitado por um esfor¢o horizontal, o
tubuldo transmite tensdes laterais ao solo, que
podem ser determinadas por um dos métodos
apresentados.
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Obtidas as tensdes atuantes, elas devem ser
verificadas se sio compativeis com as resistidas
pelo solo. Além das maneiras ja mencionadas para
efetuar essa verificacio (Broms, 1965 e Werner,
1970), pode-se utilizar a proposigdo de Sherif
(1974), para determinar o coeficiente de seguran-
ca contra a ruptura do solo.

O método define o coeficiente de seguranca atra-
vés de uma relacio de dreas, entre a 4rea formada
pela distribui¢do da resisténcia do solo e a drea
constituida pela distribui¢io da tensdo de contato
solo-fundacio. A resisténcia do solo € obtida pela
diferenca entre 0 empuxo passivo € O empuxo
ativo, havendo uma zona de transi¢ao ao redor da
profundidade em que ocorre o deslocamento nulo.
Os detalhes de aplicagdo podem ser consultados
na dissertacio de mestrado de Ricci (1995). Na
verdade, Sherif (1974) propde ndo s6 um método
de verificacio, mas um método de cdlculo de fun-
dacio submetida a carregamento horizontal, tanto
no topo como na base, utilizando 13 variacbes do
moédulo de reacio do solo com a profundidade.

Variacio da Rigidez Flexional

Os métodos de cilculo apresentados conside-
ram um rigidez flexional (ED) constante da funda-
¢lio. Mas o concreto armado pode sofrer intensa
fissuracio, dependendo da magnitude das solicita-
¢bes a que € submetido, com consequiente majora¢ao
das deformacdes. Nas funda¢des em concreto arma-
do ocorre esse fendmeno, influenciando o seu com-
portamento (deslocamentos, rotagdes, momentos
fletores, forcas cortantes e reagdes do solo).

Este tema, para estacas, foi abordado na disser-
tacio de mestrado de Ricci (1995). “A principal
conclusdo da pesquisa foi que a variagio da rigi-
dez flexional de estacas longas de concreto arma-
do, decorrente da fissuragio, realmente exerce
influéncia significativa sobre o seu comportamen-
to. Essa influéncia é bastante acentuada enquanto
nio ocorre a plastificacdo do solo. A partir dai, a
participagio do solo no comportamento da estaca
ganha em importancia 4 medida que aumentam
as solicitacdes. Os niveis usuais de carga de traba-
lho aplicada s estacas se situan, justamente, na
faixa de influéncia mais acentuada da varia¢do da
rigidez flexional.”

Dimensionamento do Tubuldo

Segundo Paladino (1975), “o dimensionamento
do tubulio consiste em determinar os valores da
profundidade, didmetro do fuste e didmetro da
base. Essa determinacio é feita por tentativas, de
modo a atender as trés solicitacdes (arrancamento,
compressio e esforco horizontal) e que seja o
tubuldo mais econdmico”.

“A profundidade e o didmetro da base estao li-
gados ao dimensionamento do arrancamento €
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compressio, devendo também a profundidade ser
compativel para atingir a resisténcia do solo con-
siderada. Com o acréscimo da profundidade hi
considerivel aumento na resisténcia 4 compressio.
Definido o didmetro da base e a profundidade mais
conveniente, o didmetro do fuste fica condicionado
ao método executivo e ao dimensionamento ao €s-
forco horizontal”.

8.2.9. Solos Colapsiveis
Colapsibilidade

Solos colapsiveis ocorrem em boa parte do Es-
tado de Sio Paulo, do Brasil e do mundo. Carac-
terizam-se por apresentar colapso em resposta a
infiltracio de 4gua, sob carga constante, ou seja,
um recalque adicional brusco e elevado.

Em conseqiiéncia, fundagdes executadas em
solos colapsiveis podem se comportar satisfatori-
amente por algum tempo, mas bruscamente so-
frer um recalque diferencial consideravel, por
causa do aparecimento acidental de uma fonte
de dgua que passa a inundar o solo, como ilus-
trado por Jennings & Knight (1975) através da
Figura 8.50. Geralmente essa fonte € represen-
tada pela ruptura de encanamento de agua ou
esgoto. Mas o colapso também pode ocorrer em
época de chuvas intensas.

Sio dois os requisitos basicos para o desenvol-
vimento da colapsibilidade: uma estrutura porosa,
caracterizada por um alto indice de vazios, ¢ a
condicdo nio saturada, representada por um bai-
xo teor de umidade (quando o grau de saturag¢do
in situ excede 80%, o solo nio & colapsivel). A
estrutura porosa pode estar associada a presenga
de um agente cimentante que, aliada a uma suc-
cio suficientemente elevada, estabiliza o solo na
condicio parcialmente saturada, conferindo-lhe uma
resisténcia “aparente” ou temporaria (Cintra, 1995).

Mas para um solo potencialmente colapsivel
entrar efetivamente em colapso duas condi¢des
basicas devem ser satisfeitas: a elevagio do teor
de umidade até um certo valor limite, sem atingir
a saturagio do solo, e a atuagdo de um estado de
tensdes critico que, em fundagdes, € representa-
do pela carga de colapso. A adi¢do de dgua ao
solo colapsivel reduz ou dissipa a sucgdo e/ou
enfraquece e até destréi a cimentagdo, causando
a reducio da resisténcia e, portanto, o colapso do
solo, se a carga atuante é suficientemente alta
(Cintra, 1995).

Quanto ao estado de tensdes atuante no solo,
valem as observacdes de Vargas (1973): “a
colapsibilidade dos solos porosos parece ser des-
prezivel para baixas tensdes aplicadas, aumenta
até um maximo com o crescimento das tensdes, e
diminui para um minimo para uma alta tensao
aplicada; nos casos estudados, a tensdo critica, aci-
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Fig. 8.50 - Conceito basico de recalque de colapso
{Jennings & Knight, 1975}

ma da qual nenhum colapso foi observado, era da
ordem de 0,5 MPa”. Contudo, “para tdo alta tensao,
o recalque do solo devido 2 sua compressibilidade,
no teor de umidade natural, é intolerivel para fins
praticos”.

“As regibes tropicais apresentam condig¢des fla-
grantes para o desenvolvimento de solos potenci-
almente colapsiveis, quer pela lixiviacio de finos
dos horizontes superficiais nas regides onde se
alternam estacdes de relativa seca e de precipita-
¢des intensas, quer pelos solos com deficiéncia
de umidade que se desenvolvem em regides ari-
das e semi-dridas” (Vilar et al., 1981.)

No Brasil, “os solos colapsiveis sdo representa-
dos geralmente por alivios, colivios e até solos
residuais que passaram por uma intensa lixiviagdo”
(Ferreira et al., 1989). Estes autores apresentam
um mapa (Figura 8.51) que mostra alguns locais
de ocorréncia de solos colapsiveis no Brasil, e uma
tabela, nio reproduzida neste texto, das caracte-
risticas geotécnicas tipicas desses solos, os quais
“compreendem uma larga faixa de materiais, des-
de areias até argilas”.

Para esses autores, “alguns indicativos da pre-
senca de solos colapsiveis sdo: baixos valores de
SPT (< 4 golpes) e CPT (qc < 1,0 MPa),
granulometria aberta (auséncia da fracio silte),
baixo grau de saturag¢io (< 60%) e grande
porosidade (> 40%)”.
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Fig. 8.51 - Solos colapsiveis estudados no Brasil
{Ferreira et al., 1989}

No Estado de S3o Paulo, destacam-se como SO-
los comprovadamente colapsiveis a argila porosa
vermelha da cidade de S3o Paulo e o sedimento
cenozdico que ocorre em vasta drea do interior
do Estado.

Devido 2 sua génese, esse sedimento apresen-
ta-se pouco compacto, com particulas razoavel-
mente selecionadas, o que lhe confere uma estru-
tura bastante porosa. Duas texturas s3o tipicas dos
solos do sedimento cenozdico: uma arenosa, a
predominante, e outra argilosa, dependendo das
caracteristicas dos materiais que lhes deram ori-
gem (arenito e basalto, respectivamente).

Com espessura geralmente inferior a 10 m,
freqiientemente separado da camada subjacente
por uma linha de seixos, e normalmente situado
acima do nivel d’igua, o sedimento cenozdico
apresenta caracateristicas tipicas de material
laterizado e colapsivel. Giacheti et al. (1993) mos-
tram um mapa da ocorréncia dos sedimentos
cenoz6icos no interior de S3o Paulo e apresentam
um amplo estudo das suas propriedades geotécnicas,
incluindo-se as propriedades indices, os aspectos es-
truturais, quimicos e mineraldgicos, a
compressibilidade, a resisténcia ao cisalhamento etc.

Tubuldes em Solos Celapsiveis

Nio hi nenhum trabalho publicado ou pesqui-
sa realizada sobre o comportamento de tubuldes
em solos colapsiveis. Encontra-se apenas a cita-
cio de Golombek (1985) de que, por causa da
ascensio do lencol fredtico ocorrida em Brasilia-
DF com a construcio da Barragem de Paranod,
alguns edificios (com funda¢ées em tubuldes), que
nio apresentaram problemas durante 5 a 10 anos,
comecaram a sofrer recalques causados certamente
pelo colapso do solo.

Mas ouvem-se muitos relatos verbais de
recalques de colapso em tubuldes, no interior de
Sio Paulo, na época das chuvas. Conhece-se tam-

ANALISE E PROJETO DE FUNDACOES PROFUNDAS 321




bém um caso em que a caixa-d’agua (enterrada)
comecou a sofrer vazamentos, provocando colap-
so do solo e recalques nos tubuldes do edificio.

A situagio é mais grave se a base do tubulio
estiver apoiada em solo colapsivel, caso em que,
havendo inundacio desse solo, a redugdo da ca-
pacidade de carga é acentuada. Um projeto ade-
quado de fundag¢des nio deve, por isso, adotar a
cota da base de tubuldes na camada colapsivel.

Mas, mesmo que o tubuldo atravesse a camada
colapsivel, persiste a influéncia da colapsibilidade
através do atrito negativo produzido nessa cama-
da pela inundag¢io do solo, provocando uma re-
ducdo da capacidade de carga. Se essa reducgio
nio for quantificada para ser levada em conta no
projeto, tem-se uma minora¢ao desconhecida da
seguranga. :

Determinar essa redugdo significa pesquisar a
chamada carga de colapso, que € a carga limite
ou critica necessiria para a manifestacio do co-
lapso em solo colapsivel inundado. A carga de
colapso pode ser interpretada como a capacidade
de carga (na umidade natural) reduzida pela in-
fluéncia da inundacio do solo. Quanto mais sig-
nificativa for essa reducdo, mais susceptivel ao
colapso serd a fundagido, evidentemente.

A quantificagdo da carga de colapso exige a reali-
zacio de uma prova de carga com inundagdo do
solo (antes ou durante o ensaio) através de uma
cava superficial ao redor do elemento de funda-
¢io e/ou furos de irrigagdo.

Apesar de no projeto de fundag¢des em solos
colapsiveis a carga de colapso ser a condicionante
do projeto, comparada com a capacidade de car-
ga inerente 2 condic¢io de umidade natural do solo,
ainda nio hi nenhuma proposi¢do para valores
do fator de seguranc¢a em relagdo a carga de co-
lapso.

E preciso salientar que a colapsibilidade do solo
influencia o comportamento do tubuldo ndo ape-
nas em relacio ao carregamento vertical, mas tam-
bém ao esforco de tracdo e ao carregamento ho-
rizontal. Assim, as conclusdes de Orlando (1985) e
de Massad et al. (1981), para tra¢io e carga horizon-
tal, respectivamente, deveriam ser complementadas
com a andlise de provas de carga com © solo na
condicio inundada, pois os solos estudados por es-
ses autores s3o colapsiveis.
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