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RESUMO

O seguinte trabalho apresenta um estudo de caso de dimensionamento de uma
fundacdo profunda por estacas, a qual serd executada em um aterro acentuado sobre solos moles
ou muito moles e portanto serd exposta a esfor¢cos nao oriundos da superestrutura, neste caso,
esfor¢os laterais em profundidade (empuxo lateral do solo). O projeto de fundagdo sera
realizado a partir da planta de cargas e os relatérios de sondagem SPT de um galpao ainda ndo
existente que serd executado na cidade de Taubaté SP, onde a fundacgdo escolhida para a obra é
do tipo hélice continua monitorada. Neste estudo, busca-se conhecer os diversos métodos de
calculo para estimar os esforcos laterais do solo, bem como as recomendacdes e hipoteses de
cada autor, informacdes necessdrias referentes ao local da implantacdo da fundacdo. Os
métodos escolhidos para estimar o empuxo lateral de solo foram os de Tschebotarioff, de De
Beer-Walays, Oteo e Ratton. Para o cdlculo da carga admissivel geotécnica da fundagdo
aplicada aos métodos de Aoki-Velloso (1975), Décourt Quaresma (1978) e Teixeira (1996),
para a carga admissivel estrutural da estaca foi utilizado o catdlogo da empresa Geofix

fundacdes.

Palavras-chave: Fundacdes profundas. Empuxo lateral do solo. Aterro. Solos moles.



ABSTRACT

The following work presents a case study of scaffolding of a deep pile foundation, which will
be performed in a landfill accentuated on soft or very soft soils and therefore will be exposed
to stresses not coming from the superstructure, in this case, lateral stresses in depth ( Lateral
thrust of the ground). The foundation project will be carried out from the cargo plant and the
SPT survey reports of a non-existent shed to be executed in the city of Taubaté SP, where the
foundation chosen for the work is a continuous monitored propeller type. In this study, it is
sought to know the different calculation methods to estimate the lateral efforts of the soil, as
well as the recommendations and hypotheses of each author, necessary information regarding
the location of the foundation's implantation. The methods chosen to estimate the lateral thrust
of soil were those of Tschebotarioff, De Beer-Walays, Oteo and Ratton. In order to calculate
the acceptable geotechnical load of the foundation applied to the methods of Aoki-Velloso
(1975), Décourt-Quaresma (1978) and Teixeira (1996), for the permissible structural load of

the stake was used the catalog of the company Geofix fundacoes.

Keywords: Deep Foundations. Lateral buoyancy of soil. Land(fill. Soft soil..
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1 INTRODUCAO

O solo, por ser um material muito varidvel, possui um comportamento relativamente
complexo, que muitas vezes ndo € representado adequadamente de acordo com a realidade do
projeto. Um comportamento do solo que muitas vezes ndo € considerado ou € mal estimado é
o empuxo lateral, que dependendo das condicdes pode levar a valores considerdveis, ja que em

fundacdes por estacas o foco do dimensionamento € a carga normal de compressao.

Com o passar dos anos, novos recursos vem sendo utilizados na engenharia, a fim de
melhor representar as condi¢des do ambiente. As fundac¢Oes sdo uma parte extremamente
importante em um elemento estrutural, sendo estas responsaveis por transmitirem os esforcos
da superestrutura para o solo. Uma vez que as fundacdes se encontram no sobsolo, estas ndo se

encontram visiveis como a superestrutura, por isso € dificil perceber a sua ruptura.

Alcancar o mais eficiente e vidvel dimensionamento na infraestrutura € fundamental
para garantir o equilibrio entre seguranca e economia, sendo assim, neste trabalho, sera feita
uma breve revisdo bibliografica levando-se em consideragdo assuntos importantes no estudo

das fundagdes, como por exemplo conceitos basicos, parametros dos solos e outros.

Devido a variabilidade dos tipos de fundagdo, metodologias de cdlculo e técnicas de
execugdo, faz-se necessario um estudo de caso desse tipo, onde os carregamentos laterais em
profundidade nas estacas de fundag¢des profundas, podem ter sido mal estimados ou
superestimados. Assim o trabalho abordara assuntos referentes a metodologias de cdlculo para
estimar esses esfor¢os laterais provenientes do solo. Destacando os métodos de andlises elasto-
plasticas, dos quais levam em consideracdo a interagdo solo-estrutura, onde os deslocamentos

do solo influenciam no deslocamento das estacas.

1.1 Justificativa

Devido a grande variabilidade dos tipos de solo e seu comportamento, cabe ao
engenheiro calculista responsdvel escolher os métodos e modelos de calculo que melhor

representem as condi¢des reais do solo e que proporcionem seguran¢ca no dimensionamento
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sendo assim € indispensdvel o conhecimento das caracteristicas geotécnicas do local onde sera
implantado o projeto para estimar a capacidade de carga do solo e os possiveis esforcos que
este transmitird a fundagdo. Por isto este trabalho apresenta conceitos, definicdes e ferramentas

necessarias para o dimensionamento de fundagdes profundas.

1.2 Objetivo geral

Este trabalho tem como objetivo realizar uma andlise de caso de um galpao industrial
que serd executado sobre um aterro acentuado e sob o aterro se encontra uma camada de solo
variando de mole a muito mole. Onde, a proposta deste trabalho € avaliar os esforcos laterais
ao longo do fuste das estacas e concluir se estes esfor¢os sdo realmente significativos no

dimensionamento das estacas.

1.3 Objetivos especificos

-Apresentar um estudo bibliografico sobre os métodos semiempiricos de

dimensionamento da capacidade de carga geotécnica de estacas.

-Apresentar um estudo bibliografico sobre os métodos de dimensionamento estrutural

das estacas, levando em consideragdo os esfor¢os de flexdo, tragdo, compressao e cisalhamento.

-Apresentar um estudo bibliografico sobre os aspectos a serem analisados do empuxo
lateral do solo em profundidade, bem como os métodos de cdlculo para estimar esses esforcos,

as principais diferencas entre cada método.

-Apresentar um exemplo prético tedrico dos métodos para estimar o carregamento

lateral em profundidade, bem como comparar os valores de cada método.

-Apresentar um exemplo pratico real do dimensionamento estrutural considerando o

empuxo lateral do solo.

-De acordo com as caracteristicas do solo e das cargas impostas as fundagdes,

dimensionar o diametro, a profundidade e a quantidade de estacas.
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2. METODOLOGIA

O trabalho apresenta uma andlise de caso de um galpdo industrial em um aterro
acentuado sobre solos moles ou muito moles e portanto serd exposta a esforcos ndo oriundos
da superestrutura, neste caso, esforcos laterais em profundidade (empuxo lateral do solo),

visando os métodos para estimar esses esforcos.

Para o dimensionamento da capacidade de carga das estacas serdo utilizados os
métodos de Aoki-Velloso (1975), Décourt-Quaresma (1978) e Teixeira (1996) e sera utilizada
uma média dos trés métodos para determinar a carga admissivel, utilizando planilhas eletronicas

para auxiliar nos calculos.

Para a estimativa do empuxo lateral do solo, serdo utilizados os métodos de
Tshebotarioff, De Beer-Wallavs, Oteo e Ratton. Para uma melhor anélise deste empuxo, serd
utilizado o programa GeoStudio (Geo-Slope International) médulo Sigma/W (para anélise
tensdo — deformagdo), para estimar o carregamento lateral assim comparando os resultados dos

esforcos do método computacional com os métodos tedricos.
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3 REVISAO BIBLIOGRAFICA

3.1 Fundacoes

Fundacdes sdo os elementos estruturais da infraestrutura que transmitem os esforcos e
as acOes da superestrutura da edificacdo para o solo. Podendo ser dos tipos rasa ou direta e

profundas ou indiretas.

De acordo com a ABNT NBR 6122 (2010), as fundacdes rasas ou diretas sdo as a carga
¢ transmitida ao terreno ao solo pelas tensdes distribuidas sob a base da fundacdo, e a
profundidade de assentamento ao terreno adjacente a fundagdo é menor que duas vezes a menor

dimensao da fundagdo. Nesse grupo se encontram os blocos e as sapatas.

Fundacgdes profundas ou indiretas as fundagdes que, como o préprio nome ji diz,
possuem uma certa profundidade, que de acordo com a ABNT NBR 6122 (2010), possui
profundidade superior ao dobro da sua menor dimensdo em planta, € no minimo 3,00 metros.
Essas fundacgdes transmitem as cargas ao solo ou pela base ou pela superficie lateral (atrito
lateral) ou por uma combinacao das duas. Neste grupo se encontram as estacas, que se dividem

em relacdo ao tipo de material e o seu método de execugdo.

3.1.2 Tubuldes

De acordo com Alonso (1983) os tubuldes sdo estruturas constituidas através da
concretagem de um pogo aberto no terreno, geralmente alargado na sua base. Possui didmetros
maiores do que as estacas. Por mais que os tubuldes sejam fundacdes que alcangam grandes
profundidades, o seu cdlculo € semelhante ao de fundacdes rasas, pois 0 mesmo desconsidera a

resisténcia lateral.
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3.1.3 Estacas

De acordo com Alonso (1983), as estacas sdo elementos esbeltos (que possuem o
comprimento muito maior em relagdo a sua se¢do), colocados no solo através de cravagao ou
escavacdo. A escolha do tipo de estaca ird depender das condi¢des do solo e da quantidade de

cargas que chegam na fundacdo.

3.1.3.1 Estacas pré-moldadas de concreto

De acordo com a ABNT NBR 6122 (2010), as estacas pré-moldadas podem ser feitas
em concreto armado ou protendido, protendido ou centrifugado, com forma de qualquer sec@o
transversal, desde que a estaca suporte as cargas de estabelecidas em projeto. Sua execucao é

feita geralmente por cravagdo, e pode ser feita através de percussao, prensagem ou vibragao.

3.1.3.2 Estacas escavadas com trado mecanico sem fluido estabilizante

De acordo com a ABNT NBR 6122 (2010), esse tipo de estaca ¢ moldada in loco por
meio da concretagem de um furo executado por um trado espiral, sendo utilizados onde o solo
possua condi¢des de manter o furo estivel sem a necessidade de revestimento ou fluido

estabilizante. O comprimento dessas estacas € limitado pelo nivel do lengol freético.

3.1.3.3 Estacas Hélice Continua Monitorada

De acordo com Nuernberg (2014), pelas suas caracteristicas da sua se¢do transversal,
este tipo de estaca possui alta capacidade de trabalho, sendo utilizada em funda¢des de médio
a grande porte. Podem ser executadas em locais abaixo do nivel do lengol freatico, além de ndo

ser necessitado o uso de equipamentos de cravacdo a percussao, vibracdo ou prensagem.
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A ABNT NBR 6122 (2010), define este tipo de estaca como sendo de concreto
moldada “in loco”, executada mediante a introdu¢do no terreno, por rotacdo, de um trado
continuo de grande comprimento de geometria helicoidal. A injecdo de concreto é feita pela
haste central do trado durante a sua retirada. A haste de perfuracdo é composta por uma hélice
espiral e no seu centro hd uma tubo central, equipada com dentes na extremidade inferior que
possibilita a sua entrada no solo. A entrada de solo ou de dgua na parte central da haste é
impedida por uma tampa de prote¢do recuperavel, localizada na extremidade e esta mesma
tampa de protecao € expulsa durante a concretagem. Esta estaca € moldada in loco e ndo deve
ser executadas estacas com espacamento inferior a cinco didmetros num intervalo menor que
12 horas em funcdo da maior estaca. A sua execu¢do pode ser definida em trés etapas:

perfuracdo, concretagem e colocagao da armadura como pode ser visto na figura 3.1.

Na perfuragdo o equipamento deve ser posicionado e nivelado para a centralizacio e
verticalidade da esta, o didmetro do trado deve ser de acordo com o estabelecido em projeto, a
perfuracdo € de forma continua por rotagdo até a cota desejada. A haste possui uma ponta
fechada por uma tampa metédlica recuperdvel, para que evitar a entrada de dgua e a
contaminacdo do concreto pelo solo. O método de perfuracdo permite a execucao em solos

coesivos e abaixo ou acima do lengol fredtico.

De acordo com Nuernberg (2014), é importante minimizar o desconfinamento causado
pela remocao do solo durante a penetracao. Isto é conseguido tomando o cuidado para que a
velocidade de penetracdo do trado seja igual ou proxima ao produto da velocidade de rotacdo

do trado pelo seu passo.

A ABNT NBR 6122 (2010), define que na concretagem, quando a profundidade
desejada € alcancada, o concreto é bombeado através do tubo central, preenchendo o furo
deixado pela hélice. Devido a press@ao do concreto, a tampa metdlica € removida ficando
aprisionada ao equipamento através de um cabo mecanico. A hélice deve permanecer imovel
durante a sua retirada. A pressdao no bombeamento do concreto deve ser sempre positiva para
evitar a interrup¢do do fuste. O concreto normalmente utilizado nesse tipo de estaca deve
apresentar resisténcia caracteristica com fck>20 MPa aos 28 dias, tragco do tipo bombeado
composto de areia, pedrisco e consumo de cimento ndo inferior a 400 kg/m3. Além disso, exige-

se abatimento igual a 22+4/- 3 cm,

De acordo com Nuernberg (2014), a armadura € colocada apds a concretagem, o que

faz necessario uma armadura mais rigida a fim de esta manter a sua forma quando estiver sendo
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colocada. Este fator pode ser um limitador no comprimento da estaca, e impossibilitando o eu
uso para fins de contencdo ou quando sujeita a esforcos de tracdo. Para maior precisdo no
posicionamento da armadura, esta possui formato de gaiola. A introdu¢@o da armadura é feita
manualmente auxiliada através do préprio trado de perfuracdo ou qualquer equipamento
disponivel e empurrada até a cota desejada. A armadura deve conter espacadores de modo a
garantir o cobrimento minimo e a colocacao deve ser feita imediatamente apds a concretagem

a fim de facilitar a sua colocagao.

Figura 3.1: Execuc¢do de Estaca Hélice Continua Monitorada.

i Vi i

1 - Posicionamento & introdugdo do trado

2 - Injecéo do concreto pela haste central 3 - Instalagdo da armadura
até a profundidade necessaria,

do trado com retirada continua do imediatamente apos o término
mesmo, mantendo-se pressdo positiva da concretagem
até o final da concretagem.

L

|
g

4 - Estaca acabads

Fonte: Geofix (2013).

Como sera tratado em capitulos posteriores, a capacidade de carga pode ser calculada
através de métodos semiempiricos. Entretanto, para melhorar e facilitar projetos e cédlculos
algumas empresas que executam este tipo de estacas elaboram catdlogos de capacidade de
cargas. A tabela 3.1 apresentard uma tabela de relagc@o entre didmetro e resisténcia estrutural

das estacas de tipo hélice continua monitorada elaborado pela empresa Geofix.
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Tabela 3.1: Execucdo de Estaca Hélice Continua Monitorada

Descricdo Un. Valores

Diametro (D) cm 25 30 35 40 50 60 80 100 140
Carga
admissivel tf 30 45 60 80 130 190 335 525 1035
Estrutural (Pk)

Distancia
minima entre cm 65 75 90 100 125 150 200 250 350

eixos (¢)

Distancia
eixo-divisa (e)
Area de secio
transversal cm? | 491 | 707 | 962 | 1257 | 1963 | 2827 5027 7854 15394
(Ac)
Perimetro (U) cm 79 94 | 110 126 157 188 251 314 440
cm

Momentode [ 04 |1 95 | 398|737 | 12,57 | 30.68 | 63.62 | 201,06 | 490.87 | 188574
Inércia (I)

cm 120 | 120 | 120 | 120 120 120 120 120 120

3
Momento 11,53 12,65 421 | 628 | 12,37 | 2121 | 5027 | 98,18 | 269,39
resistente (w) | x103

giljj;‘;:z) em | 62 |75 (88| 10 | 125 | 15 20 25 35

Fonte: Geofix Fundagdes (2017)

3.2 Sondagem a percussao com penetra¢ao dinamica (SPT)

De acordo com Souza (2003), o SPT (Standart Penetration Test) ou sondagem a
percussdo dinamica, consiste na crava¢ao de um amostrador padrao no solo, através da queda
livre de um peso de 65 Kg a uma altura de 75 cm definido pela ABNT NBR 12069 (2014). Para
iniciar a sondagem ¢ montado um cavalete de trés ou quatro pernas em cada ponto de
perfuracdo. Por meio de um sistema de cabos e roldanas, o peso € orientado sobre o amostrador

e solto em queda livre a altura definida.

Conta-se o nimero de golpes para cada 15 cm de perfuracdo, do total de 45 cm. A
soma nos ultimos 30 cm dos 45 cm serd o indice de resisténcia a penetracdo. A sondagem
progride até a profundidade desejada, sendo especificado pela ABNT NBR 8036 (1983) a sua
profundidade, que varia de acordo com o tipo de solo e o tipo de edificag@o a ser construida, e
a quantidade minima de furos e a profundidade, sendo no minimo um furo para area de planta
de até 200 m?, e acima de 1200 m? e menor que 2400 m? deve-se fazer um furo para cada 400
m? que excedem os 1200 m?, e a profundidade varia de acordo com o tipo de solo e o tipo de

edificacao.



28

Figura 3.2 : Esquema de perfuracio do solo.

Fonte: Persolo, perfura¢des do solo (2017)

3.3 Analise da tensao — deformacio do solo

Segundo Porto (2010), € significativamente importante para o projetista conhecer o
comportamento mecanico do material a ser estudado. As Teorias da Elasticidade e da
plasticidade apresentam alguns modelos de idealizacdo do comportamento do tensdo —
deformacdo. Na Teoria da Elasticidade ¢ comum considerar que o material € isotrdpico,
homogéneo e possui uma relacao tensdo — deformacdo linear. Entretanto, os solos sdo materiais

nao-homogéneos, anisotrdpicos, e que apresentam relacio tensao — deformacgdo nao-linear.

Ainda segundo Porto, o0 modelo do comportamento de um determinado material é
obtido através de uma combinacdo de modelos bdasicos, de tal modo a obter uma méaxima
aproximacdo com o comportamento real do material. Na continuagdo a seguir serdao

apresentados os modelos basicos e alguns comentarios sobre os modelos combinados.
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3.3.1 Modelo Elastico

Segundo Pereira (2016), para uma material eldstico, o diagrama temsao — deformacao
caracteriza-se por deformagdes imediatas, ou seja deformacdo que nao variam com o tempo.
Considerando o material como sendo eldstico linear, pode se observar que o material se
comporta de acordo com a Lei de Hooke, em que a tensdo € diretamente proporcional a

deformacao do material:
oc=EFE.¢

Ainda segundo Pereira (2016) Conforme a figura 3.3 a seguir, pode-se observar que
no comportamento linear existe uma proporcionalidade linear entre tensdo e deformacdes
especificas. Entretanto, no modelo eléstico ndo linear ndo hé essa proporcionalidade direta, mas

mesmo assim existe modelo matematico que relaciona tensdo e deformagao.

Figura 3.3: modelo idealizado pelo regime eldstico.

o o

/ -

E £

(a) elastico linear (b) elastico nao-linear

Fonte: (Porto 2010).

3.3.2 Modelo Plastico

De acordo com Porto (2010), neste modelo, ao se aplicar um esforco externo em um
corpo, este ndo se deformard até determinado limite de tensdo, caracterizado pela tensao de
escoamento Gy, a partir do qual o corpo sofrerd deformacgdes plésticas ou permanente conforme

indicado na figura 3.4 a seguir:
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Figura 3.4: modelo idealizado pelo regime plastico perfeito.

G

Oy

Y

(e

Fonte: (Porto 2010).

3.3.3 Modelo Viscoso

De acordo com Porto (2010), neste modelo, ao se aplicar uma for¢a a um corpo, este
sofrerd deformacgdes que variam ao longo do tempo, sendo estas deformagdes irreversiveis,
quando a carga for retirada do corpo. Em uma anélise deste comportamento, pode-se admitir
que a tensdo € proporcional a uma taxa de deformacdo ao longo do tempo de/dt, de modo que
no momento de aplicacdo da tensdo a deformacdo € igual a zero. A relacap fundamental deste
modelo é:

de
0'=77.E

Onde n € o coeficiente de viscosidade do material.

Segundo Porto (2010), em uma situagdo em que exista apenas uma tensao atuante
constante, a velocidade de deformagdo se mantem constante: logo, a deformacgdo cresce de
modo linear ao longo do tempo. No momento do descarregamento, quando a tensdo se torna
igual a zero, a velocidade de deformacao se torna nula, por isso a deformacao se torna constante

com o tempo.
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Figura 3.5: Comportamento tensdo-deformagdo-tempo para material viscoso.

g
g

75 r..-,qtm,wx?;v

Fonte: (Porto 2010).

3.3.4 Modelos Combinados

Sendo Pereira (2016), para conseguir representar o comportamento de determinados
materiais € necessdrio combinar os modelos apresentados anteriormente, desta forma temos

quatro modelos:
— Modelo elasto-plastico;
— Modelo visco-eldsto-;
— Modelo visco-pléstico;
— Modelo elasto-visco-pléstico;

Mongenster (1975, apud Pereira 2016), propds um organograma indicando os modelos

classicos de comportamento tensao-deformacao para os solos, conforme a figura a seguir:



32

Figura 3.6: Classificagdo de modelos de comportamento tensdo-deformagdo em solos.

COMPORTAMENTO TENSAO - DEFORMACAO

INDEPENDENTE DO TEMPO DEPENDENTE DO TEMPO
| 1
| 1
ELASTICO INELASTICOH CREEP ‘ I ADENSAMENTO
I ] 1
MODELDS MODELOS COM MODELODS
LIMEAR NAO LINEAR PLASTICOS ESCOAMEMNTO PLASTICOS NAD )
CLASSICOS PLASTICO CLASSICOS
3 N

Fonte: (Morgenstern, 1975, adpatado por Porto, 2010).

3.3.5 Modelo Elésto-pléstico

Para o estudo tensiao — deformacao do solo, sera utilizado este modelo, que conforme
Pereira (2016), € baseado na curva tensido deformacao conforme a figura 3.7 . Pode se observar
que a curva dscreve um modelo eldstico em que o aumento de tensdes € proporcional ao
aumento de deformagdes e o mdédulo de elasticidade € constante até atingir o ponto de
plastificacdo, onde a partir deste ponto inicia-se o processo de plastificacdo de uma regiao do
macico em que ocorre o aumento de deformacdes no mesmo sem o aumento de tensdo, a qual,

aregido € conhecida como zona de plastificacao.
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Figura 3.7: Curva tensdo x deformacéo para um modelo elasto-plastico

A
Elistico Plastico
- »

Tensio

" o

E

™ Ponto de plastificacio

>
Deformacgao

Fonte: GEO-SLOPE International Ltd, 2008, adaptado por Pereira 2016).

3.4 Parametros de resisténcia do solo

O solo € um conjunto constituido de particulas sélidas, particulas gasosas e particulas
de 4dgua. A propor¢do dos volumes e massas dessas particulas estdo diretamente relacionadas
as caracteristicas e propriedades dos solos, e principalmente a sua resisténcia. A compressao
dos solos € a capacidade de reduzir o seu indice de vazios, ou seja, diminuir o volume de ar em
uma por¢do do solo. O cisalhamento é a maior ou menor dificuldade das particulas se
rearranjarem devido a coesao e ao atrito das particulas. A parte sélida do solo € incompressivel,

e € a parte responsdavel pela resisténcia de deslocamento do solo.

De acordo com Aoki e Cintra (2011), os parametros de resisténcia do solo (coesdo e
angulo de atrito interno) dependem das condi¢des de carregamento. Geralmente a condi¢@o
critica € para o carregamento com a condi¢do ndo drenada (carregamento rapido), pois o
carregamento tende a aumentar com a dissipacao das pressoes. Por este motivo, no cédlculo de

capacidade de carga € feito apenas com os valores nao drenados de coesdo de atrito.

Segundo Campos (2015), os grdos de argila que compde a maior parte dos solos

argilosos, sao muito finos e os vazios entre as particulas sdo muito pequenos, 0 que gera uma
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grande dificuldade na penetragcdo da dgua. O que por sua vez também dificulta o seu escoamento
uma vez que a dgua penetre no solo. Ao entrar em contato com a 4gua os solos argilosos tendem
a aumentar a sua plasticidade, o que diminui a sua resisténcia a deformacdo, portanto a

quantidade de dgua no solo (teor de umidade) pode influenciar na sua resisténcia e estabilidade.

A antiga ABNT NBR 6122 (1996), colocava fatores de seguranga conforme o método
de como os parametros de resisténcia do solo eram obtidos. Isso devido ao fato que os valores
encontrados pelos diferentes métodos divergiam muito entre si. Na atual ABNT NBR 6122

(2010) em vigor, esses coeficientes foram retirados.

Tabela 3.2. Coeficientes de ponderacdo das resisténcias

Parametro In situ” | Laboratério | Correlagdes®
Tangente do dngulo de atrito interno 1,2 1,3 1.4
Cosao (estabilidade e empuxo de terra) 1,3 1.4 1,5
Coesdo (capacidade de carga de fundagdes) 1,4 1,5 1,6

(A) Ensaios CPT, Palheta (Vane, Pressiometro, conforme ABNT NBR 10905)
(B) Ensaios SPT, Dilatometro.
Fonte: ABNT NBR 6122 (1996)

3.4.1 Coesao

De acordo com Aoki e Cintra. (2011), para estimar o valor da coesdo nao drenada,
quando ndo ha dados disponiveis de laboratério pode-se usar a correlacio com o indice de

resisténcia a penetracao Nspr.
¢ = 10Ngpr
Onde:
¢ € o valor da coesao;

Nspr € o indice de resisténcia a penetragao.
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3.4.2 Angulo de atrito

De acordo com Mello (1971, apud. Aoki e Cintra, 2011), para a estimativa do angulo
de atrito, pode se utilizar o dbaco da figura 3.8, que mostra as correlagdes estdticas entre os
valores (ov ;Nspr) € os provaveis valores de ¢, em que oy € a tensdo vertical efetiva a cota de

obtencao do Nspr.

Figura 3.8: Angulo de atrio interno.

0

0 — =Lt -
o 50 10a 150 ok 250 0o

Fonte: Godoy, (1972 apud. Aoki e Cintra, 2011)

Para estimar os valores de ¢, na condi¢dao ndo drenada, existem duas correlagdes com

o SPT;

Godoy (1983), ¢ = 282 + 0,4Ngpr

Teixeira (1996), ¢ = \/20Ngpy + 152
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3.4.3 Peso especifico

De acordo com Godoy. (1971, apud. Aoki e Cintra 2011), quando nao houver ensaios
em laboratdrio, pode-se adotar o peso especifico do solo a partir das tabelas 3.3 e 3.4, em funcao
da consisténcia do da argila e da compacidade da areia. As consisténcias de solos finos e de

compacidade de solos grossos sdo dados em funcao do Nspr.

Tabela 3.3: Peso especifico de solos argilosos.

Nspr | Consisténcia | Peso especifico
(KN/m3)
<2 Muito mole 13
3-5 Mole 15
6-10 Média 17
11-19 Rija 19
>20 Dura 21

Fonte: Godoy. (1972, apud. Aoki e Cintra 2011)

Tabela 3.4: Peso especifico de solos arenosos.

Nspr Consisténcia Peso especifico
(kKN/m3)
Areia seca | Umida | Saturada

<5 Fofa 16 18 19

5-8 Pouco compacta 16 18 19
9-18 | Medianamente compacta 17 19 20
19-41 Compacta 18 20 21
> 40 Muito compacta 18 20 21

Em caso de areia satura, o peso especifico se refere ao peso especifico
submerso. Para o cdlculo de capacidade de carga se utiliza o pesos
especifico efetivo, entdo é necessdrio descontar o peso da dgua.
Fonte: Godoy. (1972, apud. Aoki e Cintra 2011)

3.4.4 Parametros de deformabilidade

Segundo Teles (2013), considerando a teoria de elasticidade linear, a deformabilidade
dos solos se resume em dois parametros basicos: O mddulo de elasticidade (Eo) e o coeficiente

de Poisson (v).

De acordo com Porto (2010), estimar o médulo de elasticidade do solo é bastante
complexo, devido ao fato de que o solo sendo um material heterogéneo, o seu Eo varia muito
conforme o carregamento aplicado, grau de saturacdo e a formacdo do macico rochoso.

Portanto, é recomendado que se realize ensaios de solo para estimar o médulo de elasticidade
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e o coeficiente de Poisson. Entretanto, nem sempre dispomos desses ensaios, por isso alguns
autores criaram correlagdes entre o0 modulo de elasticidade (Es) e o indice de resisténcia a

penetracao Nspr.

Para estimar os valores do moédulo de elasticidade do solo (Es), pode se usar a

correlagdo proposta por Teixeira e Godoy (1996, apud. Porto 2011):
Es = asKsNgpr
Sendo Nspr o indice de resisténcia a penetragao,

E K e ag sdo coeficientes empiricos, sendo encontrados nas tabelas 3.5 e 3.6.

Tabela 3.5: Coeficiente K.

Solo Ks (MPa)
Areia com pedregulhos 1,10
Areia 0,90
Areia siltosa 0,70
Areia argilosa 0,55
Silte arenoso 0,45
Silte 0,35
Argila arenosa 0,30
Silte argiloso 0,25
Argila siltosa 0,20

Fonte: Teixeira e Godoy (1996 apud. Porto 2011).

Tabela 3.6: Coeficiente ag

Solo ag
Areia 3

Silte 5
Argila 7

Fonte: Teixeira e Godoy (1996 apud. Porto 2011).

O célculo do coeficiente de Poisson é determinado através da relagdo do deslocamento

vertical e o deslocamento horizontal.

stransversal

B elongitudinal

Sendo o sinal negativo devido ao fato de os deslocamentos serem em dire¢des opostas.
Na falta de ensaios de laboratério para determinar o coeficiente de Poisson (v) pode se usar a
tabela 3.7 para estimar seu valor. Para uma anélise mais completa pode se usar a tabela 3.8 que

possui mais valores e uma relacao mais definida com o SPT.



Tabela 3.7: Coeficiente de Poisson (v).

Solos v
Areia pouco compacta 0,2
Areia compacta 0,4
Silte 0,3-0,5
Argila saturada 0,4-0,5
Argila ndo saturada 0,1 -0,3

Fonte: Teixeira e Godoy (1996 apud. Porto 2011).

Tabela 3.8: Coeficiente de Poisson (v).

Solos \

Argila conforme SPT *

Areia conforme SPT *
Areia fofa (SPT <4) 0,30
Areia pouco compacta (SPT 5 a 8) 0,29
Areia medianamente compacta (SPT 9 a 18) 0,28
Areia compacta (SPT 19 a 40) 0,27
Areia muito compacta (SPT > 40) 0,26
Areia muito mole (SPT <2) 0,24
Argila mole (SPT 2 a 5) 0,23
Argila média (SPT 6 a 10) 0,22
Argilarija (SPT 11 a 19) 0,21
Argila dura (SPT > 19) 0,21

Fonte: Adaptado de Manual SISEs TQS (2017).

3.4.5 Médulo de cisalhamento do solo

G=Es/2(1+V)
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De acordo com Falconi (apud. Alonso 2010) a deformabilidade do solo também pode
ser definida através do médulo de cisalhamento (G), que pode ser definido através da relagdo
entre uma tensao cisalhante aplicada e a distor¢do provocada por ela. O médulo de cisalhamento

se relaciona aos parametros de deformabilidade abordados no item 3.4.4. Sendo definido por:
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3.5 Capacidade de carga de uma estaca

De acordo com Aoki e Cintra (2011), a resisténcia trata-se do valor corresponde a forca
maxima resistente que o sistema pode oferecer. A capacidade de carga deve ser obtida pelo

menor dos dois valores:

e Resisténcia estrutural da estaca;

e Resisténcia do solo que da suporte;
De acordo com a figura 3.9 e a dedugdo da equacao de capacidade de carga temos:

Figura 3.9: Parcelas de resisténcia que constituem a capacidade de carga.

‘R
/S (R TR
L IRL
| | D
—_ S
e,

Fonte: Aoki e Cintra, 2011.
R=R; +Rp
Onde, R representa a resisténcia total;
R, representa a resisténcia lateral;
Rp representa a resisténcia de ponta da estaca.

Com as parcelas de resisténcia lateral (R;) e de resisténcia de ponta (Rp) dadas por:

Ry = UZ(TL Ap)
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Ry =(p Ap)

Para o cédlculo de resisténcia do solo que da suporte pode-se usar métodos

semiempiricos como o de Aoki-Velloso, Décourt-Quaresma e Teixeira.

3.5.1 Método de Aoki-Velloso (1975)

A capacidade de carga € dada por:
R=UY(ry 8,)+ (s Bp)

Sendo U = D ou U = 4D.

Onde 17, e p s@o incognitas geotécnicas. Pelo método Aoki e Velloso, essas incognitas
sdo inicialmente correlacionadas com ensaios de penetracdo estatica CPT, pelos valores da

resisténcia da ponta do cone (qc), e do atrito lateral unitdrio da luva (f;):

o
-

Em que F; e F> sdo fatores de correcdao de escala, que levam em conta os efeitos de
escala, ou seja, a diferencga entre o comportamento do cone e a diferenga do comportamento de
uma estaca, e também a diferenca do meio de execugdo de cada tipo de estaca. Entretanto, o
método de CPT ndo é muito utilizado no Brasil, onde o mais usual é o método SPT, o valor de
resisténcia de ponta pode ser substituido por uma relacio com o indice de resisténcia a

penetracdo (Nspr):
qc = K Nspr
Em que K € um coeficiente que depende do tipo de solo.

Essa substituicdo permite obter o atrito lateral em fun¢ido de Nspr, com a utilizagdo da

razao de atrito ().
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fs
qc

Portanto:
fs =aq. = aK Ngpr
Em que a é em funcio d tipo de solo.

De acordo com Aoki e Cintra (2011), a razao de atrito normalmente € representada por
Ry, e € utilizada para identificar o tipo de solo. No método Aoki-Velloso, os autores agem de

forma inversa, pois a partir do tipo de solo conhecido pelo SPT se encontram os valores para a

razdo de atrito.

Portanto, podemos reformular as expressdes anteriores para 1€ 7p ,

_KNp
rp = F,
_aK N
T = F,

Onde Np e N;, s@o o indice de resisténcia a penetragdo na cota de apoio da ponta da
estaca e o indice de resisténcia a penetragdo médio na camada de solo de espessura A; , obtido
pela sondagem mais proxima do local da estaca. Logo a capacidade de carga de um elemento

isolado de fundagao pode ser estimado pela equacdo semiempirica:

K N,
Fy

n
U
R: AP +_Z((XKNLAL)
F, -

Com os valores de K e o dados na tabela 3.9, cujo os valores foram propostos pelos

autores com base na sua experiéncia e em valores da literatura.

Os valores de correcao Fi e F» foram ajustados através de provas de cargas.
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Tabela 3.9: Coeficiente K e razéo de atrito.

Solo KMpa) | a(%)
Areia 1,00 1,4
Areia siltosa 0,80 2,0
Areia siltoargilosa 0,70 2.4
Areia argilosa 0,60 3,0
Areia argilossiltosa 0,50 2,8
Silte 0,40 3,0
Silte arenoso 0,55 2,2
Silte arenoargiloso 0,45 2,8
Silte argiloso 0,23 3,4
Silte argiloarenoso 0,25 3,0
Argila 0,20 6,0
Argila arenosa 0,35 2.4
Argila arenossiltosa 0,30 2,8
Argila siltosa 0,22 4,0
Argila siltoarenosa 0,33 3,0

Fonte: Aoki e Velloso (1975).
Os valores de correcdo F; e F» foram ajustados através de provas de cargas.

Tabela 3.10: Fatores de correcdo F; e Fa.

Tipo de estaca F1 F

Franki 2,50 2F;

Metilica 1,75 2F;
Pré-moldada 1+D/0,80 | 2F,;
Escavada 3,0 2F;

Raiz, Hélice continua e dmega 2,0 2F;

Fonte: Aoki e Velloso (1975).

3.5.2 Método de Décourt-Quaresma (1978)

As de resisténcia (R; e Rp) da capacidade de carga (R) de um elemento de fundacao

por estaca é EXPresso por:
RL == TL U L
Rp == rp AP

A estimativa do atrito lateral (1, ) é obtida através de uma média do indice de
resisténcia a penetracdo do SPT ao longo do fuste (NL), de acordo com uma tabela apresentada
pelos autores, sem consideragdes para com o tipo de solo. Para o cdlculo de Ny, adota-se os
limites de N > 3 e NL. < 15 e ndo consideram valores que serdo utilizados na andlise de

resisténcia de ponta.
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Décourt (1982), modifica os valores da tabela na expressao:

N,
r, =10(?+ 1) (KPa)

E aumenta-se o limite superior de Np. = 15 para Np. = 50, para estacas de deslocamento
e estacas escavadas com bentonita, mas mantendo o N < 15 para estacas tipo Strauss e tubuldes

a céu aberto.
A capacidade de carga na base da estaca (1p) € obtida pela equacdo:
» = CNp
Em que:

Np é o valor médio do indice de resisténcia a penetracdo na base da estaca, obtido com

base em trés valores: o do nivel da base, o anterior e o posterior;

C € o coeficiente caracteristico do solo (Tabela 3.11) ajustado por meio de provas de

carga em estacas de concreto pré-moldadas.

Tabela 3.11: Coeficiente caracteristico do solo C.

Tipo de solo C (KPa)
Argila 120

Silte argiloso* 200

Silte arenoso* 250
Areia 400

*alteracdo de rochas (solos residuais)
Fonte: Aoki e Velloso (1975)

Décourt (1996) introduz os fatores @ e 8 nas parcelas de resisténcia da base e lateral

respectivamente, resultando em:
N
R = aCNpAP+ﬁ10<?+1) UL

Os valores a e [ s@o apresentados nas tabelas 3.11 e 3.12.
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Tabela 3.12: Valores do fator & em fun¢do do tipo de estaca e do tipo de solo.

Tipos de estacas
Tipos de solo Esvada em Escavada Hélice Raiz Injetada sob
geral (bentonita) continua altas pressoes
Argilas 0,85 0,85 0,3* 0,85* 1,0*
Solos intermediarios 0,6 0,6 0,3* 0,6* 1,0%*
Areias 0,5 0,5 0,3* 0,5* 1,0*

*valores apenas orientados diante do reduzido nimero de dados disponiveis
Fonte: Décourt (1996)

Tabela 3.13: Valores do fator § em funcdo do tipo de estaca e do tipo de solo.

Tipos de estacas
Tipos de solo Esvada em Escavada Hélice Raiz Injetada sob
geral (bentonita) continua altas pressoes
Argilas 0,8%* 0,9% 1,0* 1,5% 3,0%
Solos intermediarios 0,65%* 0,75% 1,0%* 1,5% 3,0%
Areias 0,5% 0,6* 1,0* 1,5% 3,0%

*valores apenas orientados diante do reduzido nimero de dados disponiveis
Fonte: Décourt (1996)

Para estacas escavadas com lama bentonimica, estacas escavadas em geral, estacas
tipos hélice continua e raiz, e estacas injetadas sobre altas pressoes. Para estacas pré-moldadas,

metdlicas e tipo Franki a = = 1.

3.5.3 Método de Teixeira (1996)

Teixeira (1996), propde uma equacdo unificada para a capacidade de carga, em fungdo

dos parametros a e f5:
R=RP+RL=aNPAP+’8NLUL
Em que:

N, € o valor médio do indice de penetracido, medido no intervalo de 4 didmetros acima

da base da estaca e 1 didmetro abaixo;
N é o valor médio do indice de resisténcia a penetragdo ao longo do fuste da estaca.

Os valores sugeridos para a sdo encontrados na tabela 3.13. J4 os valores para p

parametro f3, € relativo ao tipo de solo, e seus valores sdo sugeridos pela tabela 3.14.
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Tabela 3.14: Valores do parametro a.

Solo Tipos de estacas - a (KPa)

(4<Nspr<40) Pré- Moldada e | Franki Escavada a Raiz
perfil metdlico céu aberto

Argila siltosa 110 100 100 100
Silte argiloso 160 120 110 110
Argila arenosa 210 160 130 140
Silte arenoso 260 210 160 160
Areia argilosa 300 240 200 190
Areia siltosa 360 300 240 220
Areia 400 340 270 260
Areia com pedregulhos 440 380 310 290

Fonte: Teixeira (1996)

Tabela 3.15: Valores do pardmetro f3.

Tipo de estaca B (KPa)
Pré-moldada e Perfil metalico 4
Franki 5
Escavada a céu aberto 4
Raiz 6

Fonte: Teixeira (1996)

Para estacas pré-moldadas em concreto flutuantes em espessas camadas de argilas
moles, com Nspr inferior a 3 Teixeira (1996), ndo recomenda este método. Nesse caso, o atrito

lateral (r7) € dado pela tabela 3.15 em fun¢do do sedimento argiloso.

Tabela 3.16. Valores do Atrito lateral 7;,.

Sedimento 1. (KPa)
Argila fluviolagunar (SFL)* 20 a 30
Argila tradicional (AT)* 60 a 80

*SFL: argilas fluvigunares e de bafa, holocéntricas

- camadas situadas até cerca de 20 a 25 m de
profundidade, com valores de Nspr inferiores a 3, de
coloragdo cinza-escura, ligeiramente pré-adensada.
*AT: argilas transicionais, pleistoc€nicas — camadas
profundas subjacentes ao sedimento SFL, com
valores de Nspr de 4 a 8, as vezes de coloragao cinza-
clara, com tensdes de pré-adensamento maiores do
que aquelas das SFL.

Fonte: Teixeira (1996)

3.6 Interacao solo-estrutura

Com o passar dos anos, se tornou muito comum a utilizacdo de computadores para
auxiliar na resolu¢cao de problemas na engenharia. Isso fez com que os métodos numéricos

(diferencas finitas, elementos finitos e outros) fossem empregados em calculos estruturais.



46

Segundo Campos (2015), os métodos simplistas, que consideram o solo como meio
rigido (sem deslocamento), deram espaco a modelos que seguem principios de interagdo solo-
estrutura. Elementos estruturais verticais e meio eldstico, submetidos a esfor¢os horizontais e
momentos, possuem um comportamento complexo. Isso devido ao solo ser extremamente

variavel conforme sua profundidade e com isso os esforcos ndo se distribuem linearmente.

De acordo com a ABNT NBR 6122 (2010), em estruturas nas quais a deformacao pode
influenciar na distribuicdo dos esforcos, deve-se considerar a interagdo solo-estrutura ou
fundacdo-estrutura. A interacdo solo-estrutura, sio mecanismos de andlise estrutural que

consideram a deformabilidade das funda¢des juntamente com a superestrutura.

O modelo mais utilizado nos sistemas de interagdo solo estrutura é o modelo de
Winkler (1867, apud Porto 2010) que substitui o solo por uma série de molas linearmente
elasticas e independentes, controladas e duramente espacadas. A maior dificuldade deste

método € determinar a rigidez das molas eldsticas usadas para substituir o solo de fundagdo.

Figura 3.10: Modelo de Winkler.

TR WV
WY
WY
WY
MV
MY
W
W
Fonte: Adaptado de Alonso (2012).

K =2
V=

ps
Sendo oy a tensao unitéria;

ps o deslocamento do solo (recalque);

KY é o médulo de reacdo vertical. Que segundo Cernica (1995, apud Porto 2010), pode

ser obtido pela correlagdo com o Nspr:
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KSV = 1,8Ngpr

Segundo Alonso (2012), € mais prético utilizar o mdédulo de reacdo horizontal K,

definido como a reac¢ao aplicada a estaca dividida pelo deslocamento (ps)

Alguns softwares de calculo estrutural utilizam o conceito de interacdo solo-estrutura,
como € o caso do programa TQS, na qual o seu sistema considera os recalques imediatos, sendo
modelagem numérica eldstica, na qual a estrutura eldstica possui a rigidez que nao depende da
velocidade de progressdo dos recalques, podendo ser rapidos ou lentos, ndo influenciando nos

resultados.

O SISEs/TQS utiliza um modelo a partir da hipétese de Winkler, onde se estabelece
que as tensdes aplicadas no solo sejam proporcionais ao recalque movimentado. Estabelecendo
uma relacdo pontual entre a fundagdo e o solo, por meio de uma constante de mola que
representa a rigidez do solo. Portanto, é necessario definir o valor de K e K, sendo estes, o

modulo de reacdo vertical e o modulo de reacdo horizontal.
F=Kxd
P= KV X d

Figura 3.11: a) definnicdo do coeficiente de mola, quociente entre forca - deslocamento, b) definicdo do
mdbdulo de reacdo vertical, quociente entre tensdo - deslocamento.

b)

Fonte: Manual teérico TQS SISEs.
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3.7 Recalque em estacas

A maior parte das edificagdes sofrem recalques ndo planejados, entretanto em uma
fracdo de milimetros, o que torna a hipétese de apoio fixo para pilares uma condi¢cdo

inconsistente com a realidade.

Segundo Aoki e Cintra (2011), estimar esses recalques deve se tornar parte da rotina
na hora de projetar fundagdes para que estes recalques nao ultrapassem valores maximos

estipulados. O recalque em estacas pode-se dar de duas maneiras;

¢ O encurtamento elastico da propria estaca como uma pega estrutural submetida
a cargas de compressao, (que sao geradas principalmente em estacas cravadas),
¢ Asdeformacgdes verticais de compressao dos estratos de solo subjacentes a base
da estaca até o solo considerado “indeslocavel” (superficie rochosa ou camada

supostamente indeslocavel).

Para o célculo do encurtamento elastico (pe) da estacas temos:

1
= X | X Li

Onde:

A € a drea da sec¢do transversal da estaca;

Ec € o médulo de elasticidade do concreto;

P € o esforco normal nos seguimentos € L 0 seus respectivos comprimentos;

Segundo Aoki e Cintra (2011), o recalque do solo pode ser estimado pela teoria da

elasticidade linear;

oy

Em que:

Ao € o acréscimo de total de tensdes. Sendo este obtido por:

Ao = Aop + ZAai



Em que Agp € a parcela de tens@o na ponta da estaca, sendo obtida por:

_ 4Py
(D4 h+H/2)?

Aop

Figura 3.12: Propagacio de tensdes devido a rea¢do de ponta.
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Fonte: Aoki e Cintra (2011).

Sendo D o didmetro da estaca;

H é a espessura da camada subjacente;

h é a distancia vertical do ponto de aplicagdo da for¢a no topo da camada;
Pp € a carga transmitida ao solo junto a sua base;

Aoi € a parcela de tensdes devida a resisténcia lateral, e € definida por:

4R;
(D +h+ H/2)?

Aoi =
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Figura 3.13: Propagacao de tensdes devido a reacdo de ponta.

| Aus ] Rei —— 71—

Fonte: Aoki e Cintra (2011).

Sendo R; a forca de reacdo lateral da estaca.

Es é o modulo de deformabilidade do solo, sendo obtido através da expressao adaptada

de Janbu (1963, apud Aoki e Cintra 2011).

oo + Ao\"
Es =Eo (—)
Oo

Eo é o mddulo de deformabilidade do solo antes da execugdo da estaca;
0o € a tensdo geostdtica no centro da camada;

n € o expoente que depende da natureza do solo, n = 0,5 para solos granulares e n = 0

para argilas duras e rijas.
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4 METODOLOGIA DE CALCULO

Para realizar os cdlculos de capacidade de carga geotécnica serdo utilizados os métodos
de Aoki-Velloso (1975), Décourt-Quaresma (1978) e Teixeira (1996), os quais sdo os mais
utilizados no pais. Para estimar os carregamentos provenientes do empuxo lateral do solo serao

abordados os métodos de Tschebotarioff, de De Beer-Walays, Oteo e Ratton.

4.1 Estacas carregadas lateralmente em profundidade

Usualmente, as estacas sdo dimensionadas para resistir aos esfor¢cos de compressao.
Entretanto, em determinadas condicdes € necessario fazer o dimensionamento para resistir a
esfor¢os ndo oriundos dos esforcos da edificacdo, como € o caso do empuxo lateral do solo,

seja este causado por sobrecarga de utiliza¢do ou pelo deslocamento do solo.

De acordo com a ABNT NBR 6122 (2010), quando estacas ou tubuldes (isolados ou
em grupos), implantados através de camadas de argila mole, submetidos a carreamentos de

aterro assimétrico devem ser considerados no cdlculo de dimensionamento das fundagdes.

De acordo com Alonso (2012), este carregamento ocorre em situacdes onde ha uma
camada de solo compressivel e quando se aplica a ele um carregamento unilateral de
compressao como no caso de escavagao ou aterro. Mesmo a camada compressivel possuindo
um elevado fator de seguranga para a carga maxima admissivel, esses carregamentos em
profundidade ainda podem acontecer e portanto devem ser sempre considerados no célculo.
Este efeito € muito comum em 4reas litoraneas, devido a grande presenca de argila com material

organico.

Para estimar esses carregamentos laterais em profundidade sdo utilizados métodos
empiricos, destacando o método de Tschebotarioff e De Beer-Walays, e métodos de andlise
elastopléstica, cujas formulas se baseiam na teoria da elasticidade e da plasticidade, destacando-

se 0s métodos de Oteo e Ratton.
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4.1.1 Método de Tschebotarioff

De acordo com Tschebotarioff (apud, Alonso 2012), este autor recomenda a utilizagdao
de um diagrama triangular de pressdes atuando na estaca, como demonstra a figura 4.1, no qual

o valor da metade da altura da camada compressivel € dado por:
ph = 0,4A o,
Onde ph € a pressdo horizontal na estaca;

0, € a variacdo de tensdo no solo;

Figura 4.1. Pressdes horizontais segundo Tshebotarioff.

A BRI R AR RN NI RN R RN RN

NTT=TT= 777 =777 = 77/=;

V
AN Dﬂ‘ H l Camada
i compress
T | s

Fonte: Alonso (2012).

Para o cdlculo dos momentos atuantes podem se distinguir duas condi¢des de apoio:

e Estaca engastada no bloco e rotulada na interface da base da estaca com o solo,

como demonstra o caso a da figura 1.6;

_ P D& x (321 — 9d)
B~ 256.12
_ Py.D.d? (167 3d+ 9d>
m 8 @ 21 64l2)

D= didmetro da estaca
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d= espessura da camada compressivel

e Estaca birrotulada no bloco e no fim da camada de solo compressivel, como

indica o caso b da figura a seguir;

P,.D.d> d
m= = X (167 =)

Sendo M,, 0 momento na rotula;

E Mp o momento no engaste.

Figura 4.2. Condicdes de contorno da estaca, a) considerando engaste no bloco e rotula na divisa com a

camada compressivel, b) considerando birrotulada.

Lt

a)
Curvas provenientes
Cargas provenientes da estrutura
FZ da estrutura . R, 3C <g<<q,,
3C < g<<q.; T EE
_____R%_l/// / 'Ry I I ' 9 Ao m .. - K
. o hilE Mg oot O <L e Tk
R RO I 3
g . v ¥
v ¢ | g
W R
R Yy d=2a
e | ad Wy /Ph
¥
a
| R, Y | v Ry *“b _ '
s .- - |NRotula ST - 5. Vs Wl RGT’U@ sl
e e S S
e

Fonte: Alonso (2012).

Consideracdes sobre o método de Tschebotarioff;

* O método so se aplica a estacas “rigidas”;

e Naio leva em conta os espagamentos entre estacas;

e Naio leva em consideracao a diminuicao da pressdo horizontal nas estacas que
estdo mais afastadas do aterro;

® E proporcional a espessura da camada compressivel, portanto tende a exagerar

a partir de certa profundidade;
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4.1.2 Método de De Beer-Wallavs

A pressdo horizontal na primeira linha de estacas mais proximas do aterro é dada por:

ph=fq
Em que:
(o a—q@/2
S n/2—¢/2

g=vh € a pressao aplicada pelo aterro.

 é o angulo do talude ficticio obtido conforme a figura 4.3 a seguir:

14
hl=-———
18 KN/m
Figura 4.3: Determinagdo do angulo «.
aj) b)
/l _____ I _____ .
~ 7
o Ve
T | - |
12linha S \\.%I‘l:"j??/_ h1 - i T ==T5 h
al; - f\\\ - | ¥
2:2linha & Pl h X ‘ h
5 ﬁ”f/((é’« P I
= o =
=P Camada compressivel < ph
- U .. . - :.--, -_’ ’;"" :"., -‘ .'.-—.,7_ -', ... - -
- = -- - - . L s . - . & = - s - i -

c)
I s M e
v o T
-~
.
-
i\l BT, =77 h1
/4 - h
-~ /4 & o
/\\&‘\'
. - :.- £ e ® o = “d '.’ .."‘ .r.:.
i
; = eh
Camada compressivel —
b
A I PG T A

Fonte: Alonso (2012).
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Consideracdes sobre o método de De Beer-Wallavs;

Para o caso de camadas de solo compressivel espessas, os autores limitam a atuacdo
de ph, aquela em que a pressdo efetiva do solo (antes do langcamento do aterro) seja igual a

sobrecarga ¢, como mostra a figura 4.4.

Figura 4.4: Consideragdes para camadas compressiveis espessas.

q
STH= T1]= /= /0 = l1=H =1/

5 -

=== A

o (antes do
aterro) = g

Camada
compressivel

Fonte: Alonso (2012).

De acordo com De Beer e Wallays, (apud, Alonso 2012) os autores definiram duas

regides como demonstra a figura 4.5.

e Regido em repouso; As estacas e a face do bloco se opdem ao deslocamento
provocado pelo aterro. Nas estacas desta regido ndo atuam pressoes horizontais
devidas ao aterro, mas sim, pressoes de reacao contrdrias a acdo do aterro.

e Regido em deslocamento; Tanto nas estacas como na face do bloco atuam

pressdes horizontais decorrentes da acao do aterro.

O plano que separa as duas regides passa pela intersecdo das retas que definem a
superficie horizontal do terreno, antes do langamento do aterro, e aquela inclinagdo de a = ¢ /2
com a horizontal, tracada a partir do topo do aterro ficticio obtido de uma analogia como

indicada na figura 4.5.
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Figura 4.5: Trabalho conjunto bloco + estacas.

Regidao em Regiao em

repouso deslocamento SiF T s eiTiE e s e

> -~

rd
-

Fd Z

-7 0 Aterro h n,
7.4
e o~
-~
-

Ll

¥
TR T = TT=77T =777 =7/ =77

/7T

4 —_:///:_/r’é

p
& Za Camada

compressivel

2.2 linha

Deformacéao
da estrutura

.- s

Fonte: Alonso (2012).

A pressdo horizontal P; que atua na segunda linha de estacas € inferior a pressao que

atua na primeira linha devido ao chamado efeito sombra. Seu célculo € feito de acordo com a
figura a seguir:

Figura 4.6: Efeito sombra.

2.2 linha
1.2linha

b D+e
2
B P,
N | D/zjf <
A >

Fonte: Alonso (2012).

Sendo:



57

1
D D+e y—D/2
ESYS 5 = Ps = Psmax) = I_T
D+e
ys —5— 2R =0

4.1.3 Método de Oteo

De acordo com Oteo (apud, Alonso 2012), o autor apresentou uma série de graficos

para a obtencdo do momento maximo atuante nas estacas, que foram originados de varias
andlises de resultados publicados.

A figura a seguir pode ser usada para estimar os deslocamentos horizontais p que

ocorrem na camada compressivel de espessura d devido a acdo de um aterro de camada 2b

Figura 4.7: Deslocamento do solo compressivel sujeito a uma sobrecarga unilateral

< 0,24
L 0,20

0,0 el

|

[+] )(ii/
d 25)/ / 'ﬁn 0,16 ///
T Y /
Z 05 / // QEUOJZ

]
CT‘Q'

/ H o /ooxc: c/
x
i- .
/ / 20 . / o Valores medidos
/ / x ME.F
. B — Linha média dos
=013 ‘
f / 20 valores medidos
O | 1
/u I I B 05 10 15 2.0
1,0 426
p’fpméx

Fator R
o
(o=,
(5]
Mo

a) Variagao do deslocamento relativo

h) Maximos deslocamentos horizontais
horizontal em solos moles

medidos em solos moles

Fonte: Alonso (2012).
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O momento mdximo atuante nas estacas € obtido a partir da figura a seguir.

Figura 4.8. Momento mdximo atuante nas estacas.

m Valores medidos

Valores teodricos

2.
€

=
O
i -
E:‘K' e )
3 DI D
=
s
20

Fonte: Alonso (2012).

Sendo L, = i ’ (?) f o fator de transformacdo da carga horizontal, como foi definido

por De Beer- Wallays, e G; = E/2 (2 + 0).

Analisando a figura 4 podem se distinguir dois tipos de estacas, as rigidas e as flexiveis.

Estacas rigidas;

d/Le<4a5

Estacas flexiveis;

d/Le > 5

Consideracdes sobre o método de Oteo;

Segundo o autor € importante diferenciar os tipos de estacas, uma vez que para

as estacas rigidas ndo podem ser usados métodos de calculo que em que
ocorram a interagcdo solo-estrutura;
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¢ Segundo Oteo (apud, Alonso 2012), com base na Figura 4.8, pode se observar
que, ao se adotar um valor de largura da camada compressivel D' = 2D em
vez de D' = D, nio significa dobrar 0 momento maximo atuante na estaca,
como seria o caso se fossem utilizados métodos baseados nas pressoes
impostas (como Tschebotarioff ou De Beer-Wallys por exemplo). Na
realidade, o momento aumenta cerca de 50% nas estacas flexiveis, por este

motivo o autor aconselha a utiliza¢do de D' = 2D.

4.1.4 Método de Ratton

De acordo com Ratton (apud, Alonso 2012), este modelo utiliza do método dos
elementos finitos a um modelo de trés dimensdes, compostos por trés camadas de

deformabilidades distintas, as quais sdo atravessadas por estacas, como demonstra a figura a

seguir:
Figura 4.9. Modelo estudado por Ratton.
1." linha de estacas
2.%linha de estacas
N T 2b
i —ED |
Camada 1 E :E:;E - V() -
Solo compressivel ' nin E(2)
L V{2) L
Camada 2 3 h
R E(3) -
Rt BTN
Fonte: Alonso (2012).
Os resultados sdo apresentados através de grificos, nos quais se utilizam os
parametros:

Comprimento eldstico do sistema:

XL H;

l, =
XH;
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Comprimento eldstico da estaca na camada 1

Rigidez relativa solo-estaca

3
H _H  H ngzHl-
L,
1

De acordo com Oteo (apud, Alonso 2012), as figuras 4.10 e 4.11 a seguir demonstram
as varia¢des dos deslocamentos relativos p/p,,4, para as estacas na primeira linha (estacas 1)

e de segunda linha (estacas 2), para as respectivas espessuras relativas da camada compressivel
H,/L = 0,57 e 0,4.

Figura 4.10. Deslocamentos relativos das estacas H,/L = 0,57.

P Y
0,0 0,5 Prmax 1,0 0,0

|Camad$ 1

0,25

0,25

0,50

Camada 2

0,50

0,75

1,00 /

Estaca 1 (1% linha)

0.75

| Camada3 |

1,002

Estaca 2 (22 linha)

Fonte: Alonso (2012).
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Figura 4.11.Momentos mdximos nas estacas.

o méx

M. -100
y~h-IzH2

10

Fonte: Alonso (2012).

Ainda de acordo com Raton (apud, Alonso 2012), com base na figura 4.11, pode-se

concluir que:

e Para um grupo de estacas que possuem o afastamento relativo e/D, os
deslocamentos destas estacas sdao funcao da rigidez relativa solo-estaca;

e Para estacas com o maior didmetro D = 100 cm, os deslocamentos maximos
sdo encontrados na superficie;

e Para estacas com o menor didmetro D < 100 cm, os deslocamentos maximos
se situam nas camadas mais profundas, tendo o limite definido pelo centro da
camada compressivel;

® Os deslocamentos médximos se desenvolvem em maiores profundidades nas

estacas de primeira linha do que nas de segunda linha;

4.2 Metodologia de projeto

Segundo Aoki e Cintra (2011), o projeto de fundagdes s6 € finalizado quando as
estacas alcancam a previsao da sua cota de parada e a fixacdo da carga admissivel. Para

estabelecer esses critérios pode-se utilizar trés metodologias de projeto.
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4.2.1 Primeira metodologia, considerando a carga de catdlogo

Segundo Aoki e Cintra (2011), ao escolher o tipo de estaca e o diametro transversal do
fuste, obtém-se a carga de catdlogo. Entdo, adota-se a carga de catdlogo como sendo a carga
admissivel. Apds multiplicar a capacidade de carga por um coeficiente de seguranga, procura-
se um comprimento (L) compativel com essa capacidade de carga através dos métodos

semiempiricos. A vantagem desse método € o maior aproveitamento da estaca.

4.2.2 Segunda metodologia, limitando o comprimento

Os equipamentos ou as caracteristicas do solo em que a estaca esteja sendo executada

podem limitar o comprimento destas, como o nivel d’dgua por exemplo.

De acordo com Aoki e Cintra (2011), essa metodologia impde um comprimento
maximo, e através deste valor, calcula-se a capacidade de carga por métodos semiempiricos e

chegamos a carga admissivel.

4.2.3 Terceira metodologia, critério de parada

Aoki e Cintra (2011), estabeleceram que de acordo com a tabela 4.1, hd uma variacdo
dos valores de Nspr que provocam a parada da estaca, por causa da ineficiéncia dos
equipamentos. Portanto, utilizamos os valores de Nspr que estdo dentro do intervalo de seus
limites (Niim), dos quais indicam as provéveis cotas de parada das estacas e seus respectivos
comprimentos. Para cada um desses comprimentos, calcula-se a capacidade de carga e a carga

admissivel.
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Tabela 4.1. Valores limites de Nspr para a parada das estacas.

Tipo de estaca Niim
15 < Nspr< 25
Pré-moldada de concreto 0 <30 cm 2 Nspr =80
@>30cm 25 <Ngpr< 35
Perfil metilico 25 <Nspr< 55
Tubada (oca, ponta fechada) 20 < Nspr< 40
Strauss 10 < Nspr< 25
) em solos arenosos 8 <Ngpr< 15
Franki -
em solos argilosos 20 < Nspr=< 540
Estacdo e diafragma, com lama bentonitica 30 < Ngpr< 80
Hélice continua 20 < Nspr< 45
Omega 20 < Nspr< 40
Raiz Nspr> 60 (penetrada em rocha sa)

Fonte: Aoki e Cintra (2011)

4.3 Carregamento lateral no topo da estaca

As estacas carregadas no topo, sdo as que através de agdes externas, transmitem
esfor¢os ao solo. Para o cédlculo de reagdes horizontais do solo, serd utilizado o métodos de
Miche que tem como base o conceito do coeficiente de reagdo horizontal, para esses calculos

serem validos, deve ser trabalhado no regime eléstico.

Segundo Alonso (2012), Miche foi o primeiro autor a considerar no caso de uma estaca

em solo eldstico o médulo de racdo horizontal variando linearmente com a profundidade.
Para o célculo de deslocamento horizontal no topo da estaca temos:

_,,TP
Yo = &%y

Onde:

P € forga horizontal no topo da estaca;

E € o modulo de elasticidade do material da estaca;

I € o momento de inércia da secdo transversal da estaca;

T € dado por:
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5 |ET
Nh

Onde 7, € dado na tabela 4.2.

O momento maximo para estacas longas (L >4T) obtido através de:
M5 = 0,79HT

E para estacas curtas ((L < 47):

My, = 0,25HT

Figura 4.12. Linhas de estado propostas por Miche.

Clagrama Diagrama
Diagrama Diagrama de momentos asforgos
e reacan deaslacamenio ficlores corlantes
H — ¥ 2.4 1
> o
: JWE + *
I E I
I 3 1,32T 4 0,63 -0,79 0
I
|
|
: J!"fﬁ 2,64T + -0,07 — -0,35 0,34
|
|
I Jﬁ{}
i ’ },f
i 3,94T -0,03 0,10 -0,10
I
i
Y
v ; r3
I Cada abcissa deve M T"H TH H
ser multiplicada por; 8T E,f

Fonte: Veloso; Lopes (2012)

4.4 Reacao nas estacas

Segundo Alonso (2012), para distribuir melhor os esfor¢os e quando ha necessidade
de mais de uma estaca para suportar as cargas, € inevitdvel o uso de um bloco de coroamento.
O conjunto de estacas solidarizadas pelo bloco de coroamento é chamado de estaqueamento,
podendo ser constituido por estacas verticais, inclinadas ou ambas. Para o estaqueamento foi

considerado o método de Nokkentved.

De acordo com Nokkentved (apud, Alonso 2013), esse método segue as hipdteses de

que o bloco de coroamento € rigido se comparado as estacas e suas deformagdes podem se
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desprezadas diante da grandeza da deformacgdo das estacas, considera que o material da estaca
obedece a lei de Hooke e que a carga em cada estaca € proporcional a projecao do deslocamento
do topo da estaca sobre o eixo da mesma, antes do deslocamento. Quando as estacas forem

iguais e o estaqueamento for simétrico, a carga na estaca é obtida por:

cosa; sena; Di
Ny =V 2 2 2
Y cos*a Y sen‘a X2

O célculo € feito projetando se dois planos de simetria, como indicado na figura (2.5
pag 33 livro Alonso). A parcela Y, cos®a é obtida para todas as estacas do bloco, ao contrério
de Y sen®a, que s6 aplicada em estacas projetadas. Quando o estaqueamento possui mais de
um grupo de estacas paralelas (Figura 4.13), trabalha-se com uma estaca ficticia (figura 4.14),
passando pelo centro de gravidade do grupo de estacas. O célculo € feito como se fosse um
cavalete formado pelas estacas ficticias A e B aplicando os esforcos externos V e H. a carga
nas estacas € obtida dividindo-se PA e PB pelo nimero de estacas correspondentes. E sobrepde-

se 0 momento fletor com a CXpI'CSSﬁ.OZ

p

2
ZP
Figura 4.13. Estaqueamento simétrico.
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Fonte: Alonso (2012).
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Figura 4.14. Célculo para um grupo de estacas.
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Fonte: Alonso (2012).

4.5 Dimensionamento estrutural das estacas

Segundo Alonso (2012), se for verificado que a ruptura ndo se der por flambagem, o
calculo deve ser feito de acordo com o prescrito na ABNT NBR 6118 (2014), majorando a

carga de compressao em (1+6/h), ndo sendo menor que 1,1.
A expressao sera:
Nd(1+6/h) =0,85%x Ac X fcd + As' X fyd
Em que:
Nd =y X N onde yy = 1,4 ¢ N sendo a carga de compressdo;

fcd = fck/y, onde y. = 1,4 e fck a resisténcia caracteristica de compressdao do

concreto aos 28 dias;
fyd = fyk/ysonde ys = 1,15 e fyk a resisténcia caracteristica de compressio do ago.
Ac € a drea da sec@o de concreto;

As’ € a drea de aco, sendo sua medida minima igual a 0,5% da area de concreto

(0,5%Ac);
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h é a medida do menor lado do quadrado que circunscrita a secao da estaca (cm).

Alonso (2012), diz que quando as estacas tiverem sua cota de arrasamento acima do
nivel do terreno ou quando atravessarem camadas de solos moles é necessario verificar a
flambagem. Para estacas parcialmente enterradas pode-se utilizar o método de Davisson e

Robison (apud, Alonso 2012).

Neste método a estaca pode ser substituida por outra com comprimento equivalente

com comprimento Le.

Le=Ls+ Lu
Ls = 1,8T
s |E. 1

T= |—
Nh

Onde:
E é o médulo de elasticidade da estaca;
I € a inércia da sec¢do transversal;

Nn€ dado na tabela 4.2:

Figura 4.15. Obten¢do do comprimento de flambagem.

y

]
P ;
Lu / Lu

Ls

L >4T

Fonte: Alonso (2012).
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Tabela 4.2. Coeficientes de reacdo horizontal 7,

Valores constantes do coeficiente de reacdo horizontal 1y,
Compacidade da areia | Valor de n | Valor de 175, (MN/m3)
ou consisténcia da argila Seca Submersa
Areia fofa 2,6 1,5
Areia medianamente 8,0 5,0
Areia compacta 20,0 12,5
Silte muito fofo - 0,1a0,3
Argila muito mole - 0,55

Fonte: Alonso (2012).

Conhecido o comprimento de flambagem, é calculado o indice de esbeltez (A)

conforme a ABNT NBR 6118 (2014):

Sendo i = /I/A, I'sendo o momento de inércia e A, a drea da se¢do transversal.
Se A <40, o cdlculo é feito pelo processo simplificado citado acima.

Se 40 < A < 140, o célculo serd feito introduzindo momentos de segunda ordem dado

por:

h
M,; = XN X —
1a =vf 30

Em que h/30 ndo serd adotada menor do que 2 cm.

M,,; = xNxLele
2a =Vf 30 1

Em que:

10,0035+ fyd/Es
r  (0+0,50)h

AX fcd
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Porém 0 ndo sera inferior a 0,5.

A peca entdo serd dimensionada a flexdo composta com uma carga normal de Nd =

Ys X N onde yr = 1,4, e um momento My dado por:
Mg = Mg + Mzq

Para o caso de 140 < A < 200, o célculo é feito da mesma forma ja citada para o

intervalo de 40 < A < 140, entretanto utiliza-se:
Yy =14+ 0,01(A — 140)

Sendo que o indice de esbeltez (1), em nenhum momento pode ser maior que 200. (A

< 200).

Para o célculo de flexdao composta, pode-se usar dbacos existentes, tornando o célculo

semelhante ao de um pilar.

Figura 4.16. Abaco de flexdo composta
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Para o dimensionamento do esfor¢o cortante, serd usado como referéncia a ACI-343R.

Sendo:

Vd
Ta :E

1, = 0,85 X 2 x /0,007 X fck

Sendo Vd a forga cortante;
Ac a area de concreto da se¢ao transversal;
fck € a resisténcia caracteristica do concreto a compressao aos 28 dias.

Segundo Alonso (2012), no caso do dimensionamento para resistir a tragdo, a estaca
serd sempre armada, sendo a se¢ao da armadura condicionada pela maxima abertura de fissuras
permitida. Sendo a taxa de armaduras nas estacas geralmente reduzidas, pode-se usar a formula
a seguir:

1) y 302
2n, — 0,75 Es X ftc

w =

Onde:

@ é o diametro, em mm, das barras tracionadas;

7np € o coeficiente de aderéncia, nunca superior a 1,8;
Es é o mddulo de elasticidade do ago;

os ¢ atensdo mdxima atuante no aco tracionado para garantir a abertura prefixada das

fissuras;

ftc é aresisténcia caracteristica do concreto a tragdo, que de acordo com a ABNT NBR

6118 (2014) é dado por:

0,7 X 0,3 X fck?/3
ftc =
1,4

Os valores de w sdo:

1 para estacas nao protegidas em meio agressivo (fissuras até 0,1 mm);
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2 para estacas ndo protegidas em meio ndo agressivo (fissuras até 0,2 mm);

3 para estacas protegidas (fissuras até 0,3 mm).

4.6 Problemas praticos aplicados

Para ajudar a ilustrar e demonstrar melhor os problemas sobre os carregamentos
laterais em profundidade e em como estimé-los, ja que dos métodos para estimar variam muito
os valores entre si serd apresentado dois casos, o primeiro € um exercicio sobre carregamentos

laterais em profundidade e o segundo € um estudo préatico real.

4.6.1 Célculo de momentos méaximos do carregamento lateral em profundidade

O exemplo a seguir foi retirado do livro Dimensionamento de fundagoes profundas 2
edicdo, escrito pelo autor Urbano Rodriguez Alonso. O exemplo demonstra como s@o aplicados

os métodos de cdlculo para estimar os carregamentos horizontais em profundidade.
Enunciado:

Calcular a pressao horizontal e os momentos atuantes nas estacas de concreto com 40
cm de diametro indicados na Figura 4.13 abaixo. Admitir que o aterro tem extensao infinita no
plano perpendicular a figura e o solo em que estd imerso o bloco de coroamento das estacas
tenha condic¢des de resistir ao esfor¢o horizontal H necessario para manter o equilibrio de forgas

no sentido horizontal.
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Figura 4.17. Aterro sobre camada de argila mole

el — h
— Aterro ]
. ) ___y=19 kN/m? ] =
=7 g 1 T T —
H_ o o Cy=1SkNm2 c
4 SPT= o~
4Na. - . A < . o
—rf'l
Argila mole
=19 kN/m?
SPT=0
% =20 kN/m? £
o
™
D=A0cm| |,
] o e riskNm A
|| SPT=10 7 5
AL ’

Fonte: Alonso (2012).
Solugio:

Inicialmente verificaremos se a estaca € rigida ou flexivel. Para tanto, precisamos

estimar os valores do modulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson das diversas camadas

envolvidas.
* Argila mole:
Es = 100c = 100 X 20 = 2000 KN/m? ou 2 MPa
e (Camadas superior e inferior a argila mole
Es =3 Rp emque Rp = K X SPT

Admitindo-se que essas camadas sejam constituidas por areias slitosas K= 0,8

MPa.
e (Camada superior

Es=3%x08x%x4=10Mpa

e (Camada inferior
Es =3x%0,8x%x10 = 24 Mpa

O coeficiente de Poisson serd admitido como ¢ = 0,4.
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Para se verificar se as estacas sdo rigidas ou flexiveis, podem-se usar os métodos de

Oteo ou Ratton. Adotando o método de Oteo, temos:

E, 2
G. = - — 0,71 MP
STOX(@2+0) 2x(2+04) 4
+/21.000 x 0,00126
e = ( 0.7 ) =247 m
d_20 _go5 taca flexivel
_— = —= ——
Le 0,47 estaca riexive

Calculo dos momentos

a) Meétodo de Tschebotarioff: ndo se aplica, pois a estaca é flexivel.

b) Método de De Beer-Wallays:

19
Hr=3X—=320m

18
_30° 5 625
=155~ 0

P, = 0,625 x 3 x 19 = 35,6 KN/m?
q=P,xD=356x0,4= 14 KN/m?
Profundidade zg;
2Xx15+ (14 -10)z; =3 %x 19 ~
Zg = 6,75m

5z4; = 33,75 > 20 m adotado 20 m

g= 14 kN/m

——  675m

20m




2

C
Mpnax = q?(l -y + 0:25]/2)
< 6,75 _ 034
V=720 =7
14 x 6,757 ,
Mgy, = ——5—— (1~ 0,34 +0,25-0,34%) = 200 kN.m

Na posicdo x, = 6,75(1 — 0,5 X 0,34) = 5,6 m
¢) Meétodo de Oteo.

Em relacdo a LB = 8 (acima calculados)

Obtém-se da figura 4.3.

Mméx.
fqDL%

=06 -

M4 = 0,6 X 0,652 X 0,57 X 0,4 X 2,472 = 52 KN.m
d) Método de Ratton
1* Camada: Eg =10 Mpa . [,; = 1,80 m
2* Camada: Eq = 2Mpa - [,, =2,70 m
3* Camada: Eg =24 Mpa - [,; =1,45m

_ YlgH; 1,8X2+27x20+1,45x3
~ YH, 25

L, =25m

E, 5 103 35

— )( _—

q 57
M X 100

1,5 = My = 107 KN. m

19X3x252%x20

Resumo:

74
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Tabela 4.3. Comparagdes dos resultados de cdlculo.

Método M,,,sx (KN. m)

Tschebotarioff | Nao se aplica
De beer-Wallays 200
Oteo 52
Ratton 107

Fonte: Alonso (2012)

Como pode-se observar na tabela 4.3, hd uma grande variacdo nos resultados dos

momentos maximos.

4.6.2 Colapso de um edificio por ruptura das estacas (exemplo pratico real)

O problema a ser descrito a seguir foi abordado por Eduardo Gimenez de Souza, como
dissertacdo a Escola de Engenharia de Sao Carlos, da Universidade de Sao Paulo, como parte

dos requisitos para a obtencdo do Titulo de Mestre em Engenharia de Estruturas.

Sousa (2003), estudou o bloco B do condominio “Anémona’, que se situa na Praia das
Toninhas, na cidade de Ubatuba SP. Serd abordado o Capitulo 3 da dissertacdo, onde o autor
faz uma anélise envolvendo as estacas de fundacao e os esforcos nesses elementos. A fundagdo
foi executada com estacas pré-moldadas de concreto armado, com didmetro de 30 cm, cravadas
por marteletes mecanicos até a profundidade de 25 m abaixo do nivel inicial do terreno. As
vigas-baldrame descarregam diretamente as acdes nas estacas, sem intermédio de blocos de

transi¢ao.

Os resultados da investigacdo geoldgica evidenciaram uma primeira camada de solo
arenoso, pouco compacto, com espessura variando de 10 m na frente do terreno a 2 m no fundo.
Abaixo dessas cotas, o material predominante encontrado foi a argila marinha siltosa, muito
mole e de cor escura. A aproximadamente 25 m de profundidade, o material encontrado foi
caracterizado como areia fina siltosa, pouco argilosa, medianamente a muito compacta, €
impenetravel a ferramenta de percussdo. Para a demonstragdo do calculo foi escolhida a estaca
nimero 2, devido a esta se encontrar em condi¢do mais desfavordvel em relagdo ao aterro do

solo.
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Num primeiro momento, o dimensionamento sera feito sem considerar o efeito do

empuxo lateral, e depois serd considerado o empuxo lateral do solo.

Dimensionamento sem considerar o empuxo lateral do solo:

Diametro 30 cm

Comprimento 25 m

E da estaca 21,287% 106 kN/m?

13,976% 10-4 m4

Para calcular os esforcos maximos de momento fletor e forca cortante Souza (2003)

utilizou as equagdes a seguir:
Momento = Cy X Hy X [,

Cortante = C'y X Hy X 1,
Onde Hy € o esforco lateral no topo da estaca, sendo igual a 0,54 kN,
Mo € o momento no topo da esta, sendo este igual a 0 kN.m,
Cy é um valor de acordo com a profundidade, sendo igual a 0,78 a condi¢ao de maior
momento,
C’n € um valor de acordo com a profundidade, sendo igual a 1 na condi¢do de
lo € o comprimento eléstico da estaca, dado por:
_s|EI
=15
Sendo Cyigual a 976 kN/m3 e lp igual a 1,54 m.
Com isso 0 momento maximo e a cortante maxima foram iguais a 0,65 kN.m e 0,83
kN. Para verificar o cisalhamento, Sousa (2003) utilizou o procedimento do ACI-343R (1981),
onde a tensdo de cisalhamento de cdlculo t¢ € comparada com a tensao dltima tu, sendo obtido
por:

_Vd
~ Ac

Tq
T, = 0,85 X 2 X /0,007 X fck
Sendo Vd a forga cortante;

Ac a drea de concreto da secdo transversal;

fck € a resisténcia caracteristica do concreto a compressao aos 28 dias.
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Sendo a maxima cortante (Vmax) igual a 0,83 kN.

_ 083x14
T4 =707 x 10-2

= 0,0164 MPa
7, = 0,85 % 2x,/0,007 X 20 = 0,636 MPa

STy < Ty

Para o célculo da armadura longitudinal, Sousa (2003) e utilizou de dbacos de flexao

do autor Montoia (2000) para d’=0,15h da figura 4.18 a seguir:

Figura 4.18 Abaco de flexdo composta

Q.30
025

0.20 a1y, .._.__E'."

0.10

o e -
60 Ol 02 03 04 05 06 07 08 08 10 11 2 13V

Fonte: Montoia (apud, Sousa 2003).

Com os valores de momento fletor maximo (Mmax) igual a 0,65 kN.m e for¢a normal

de compressao na estaca (N) igual a 266 kN.

~ 1,4 % 266 040
V= 0,0707 x (20 x 103/1,6)
1,4 x 0,65
p — 0,00343

~ 10,0707 x 0,3 x (20 x 103/1,6)

Logo jogando os valores de p e v no dbaco, encontramos o valor de ®, que possui valor
aproximado de 0, sendo necessario apenas armadura minima, sendo esta nio podendo ser

inferior a 0,5% da drea de concreto, portanto:
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o T X 302 )
Asminima = 0,005 x 1 = 3,54 cm
Figura 4.19. Perfil longitudinal do subsolo.
Bloco A
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1 47 ARENOSA, MUITO MOLE H ! }E- 3
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'k MUITO MOLE SILTOSA, MUITO MOLE= 1 2 W21 = SILTOSA, POUCO
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2 27T ARER FINA SILTOSA, POUCO =0 REILOSA, FOFA 7] 23
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' - POUCD ARGlLD‘}ﬁ b 5 [l 28 FOUCO ARGILOSA FOFA
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/1 POUCO ARGILOSA,
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Fonte: Sousa (2003).

Meses antes do colapso, houve um grande deslocamento, de aproximadamente 30 cm,
no piso do estacionamento sob o bloco B, o que levou a exposicao da por¢do superior das vigas
baldrames, causando transtornos aos moradores durante a utilizacdo do estacionamento. Para
resolver o problema o piso foi novamente nivelado, com o acréscimo de mais aterro como

mostra a figura a seguir:
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Figura 4.20. Perfil longitudinal do subsolo
pilares do bloco "B"
I muro de P\EZ - — P;.?I\.S
=~ divisa do = —
L terreno  Viga CARREGAMENTO DO ATERRO viga
B ba.ldrmne- baldrame
piso térreo N
";V a—
adensamentol 1-:1 éscimo de arel TO W
RUA % i i M: .@ ey
TATNHAL ¢ e .
: = olodeflmdau;ao EEEEEE —_——|
—————— argila muito mole — — — — — — .'
Lt e |
\\ estacas pre-moldadas de concreto /’/ /

Fonte: Sousa (2003)
O empuxo lateral no solo de fundacdo, devido ao peso do aterro, solicitou lateralmente

os elementos de fundacdo, que ndo estavam dimensionados para suportar este tipo de esfor¢o

o que levou a ruptura de todas as estacas préximas ao fundo do terreno.

Na verifica¢do do célculo considerando o empuxo lateral, Sousa (2003), escolheu a

estaca mais proxima ao pé do aterro, pois esta estava sofrendo o maior efeito do empuxo lateral
9

O autor considerou dois métodos para avaliar a pressao horizontal, o0 método de Tschebotarioff

e o método de Beer e Wallays

Considerando o método de Tschebotarioff
ph =0,4A 0,

Sendo:
Ao, =vy,.H

Onde y;, € o peso especifico do material do aterro, (adotado por Sousa 18 kIN/m3)

ph=0,4x 18 x 1,9 = ph = 13,68 —

Multiplicando o carregamento pelo didmetro da estaca pelo diametro da estaca se

obtém o carregamento por unidade de comprimento da estaca, como demonstra a Figura 4.16
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Figura 4.21. Perfil longitudinal do subsolo e carregamento.

266 (kM)

3l

Fonte: Sousa (2003).

O autor considerou a estaca engastada no topo e apoiada na base em face ao solo. Os
resultados dos esforcos atuantes e deslocamentos horizontais estdo apresentados nas figuras

4.21,4.22 ¢ 4.23.

Figura 4.22. Diagrama de momento fletor kN.m.

178
' ED—\
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Fonte: Sousa (2003).

Figura 4.23. Diagrama de esforco cortante (kIN).
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Fonte: Sousa (2003).



81

Figura 4.24. Deslocamento horizontal (cm).
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Fonte: Sousa (2003).

Sendo a maxima cortante (Vmax) igual a 32,2 kN.

32,2x1,4

Tg = m = 0,637 MPa

7, = 0,85 %2 %,/0,007 X 20 = 0,636 MPa
STy > Ty
Considerando os valores acima, a estaca esta trabalhando no seu limite.

Com os valores de momento fletor maximo (Mmax) igual a 108 kN.m e for¢a normal

de compressao na estaca (N) igual a 266 kN.

1,4 X 266

_ = 042
V' =0,0707 x (20 x 103/1,6)

~ 1,4 x 108 ~
K= 10,0707 x 0,3 x (20 x 103/1,6)

0,57

Logo jogando os valores de p e v no dbaco de flexdo composta, encontramos o valor

de m, que possui valor aproximado de 2,8.

Substituindo na féormula:

L AsX500000/115
= = =
*©=0,0707 x 20000/1,6  “° cam

Considerando método de Beer e Wallays.

Adotando ¢ = 20°.
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vs peso especifico do aterro real adotado igual a 15 kN/m3
vk € 0 peso especifico do aterro adotado por Beer e Wallays.

Sendo:

Hf:HXE
Vs

H —19X18—228
f— b 15_ ) m

Assim encontrando o angulo do aterro ficticio suando a Figura 4.3 (Determinacao do

angulo a do aterro ficticio)
q=18x1,9 = 34,2 kN/m?*

26,36 —20/2
"~ 180/2 —20/2

= 0,205

ph = 34,2 X 0,205 = 7,0 kN /m?

Multiplicando a pressdo horizontal pelo didmetro da estaca, obtemos o carregamento

para cada unidade de comprimento da estaca.
ph=7,0x0,30 = 2,10 kN/m

Figura 4.25. Perfil longitudinal do subsolo e carregamento.

— e OO0

Fonte: Sousa (2003).
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Com os carregamentos estimados obteve-se os diagramas de momento fletor, esforco

cortante e deslocamentos, mostrados nas figuras 4.26, 4.27 e 4.28.

Figura 4.26. Diagrama de momento fletor (kN.m).

;

120
100—

SIS,

Fonte: Sousa (2003).

Figura 4.27. Diagrama de esfor¢o cortante (kN).

Fonte: Sousa (2003).

Figura 4.28. Deslocamento horizontal(cm).

Fonte: Sousa (2003).

Sendo a maxima cortante (Vmax) igual a 31,5 kN.
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315x1,4

Tg = m = 0,623 MPa

7, = 0,85 % 2x,/0,007 X 20 = 0,636 MPa

STy > Ty

Com os valores de momento fletor maximo (Mmax) igual a 85 kN.m e for¢a normal de

compressao na estaca (N) igual a 266 kN.

~ 1,4 X 266 —o0ur
V=0,0707 x (20 x 103/1,6)
1,4 x 85
= 0,45

H= 0,0707 x 0,3 x (20 x 103/1,6)

Logo jogando os valores de p e v no dbaco, encontramos o valor de ®, que possui valor

aproximado de 2,1.
Substituindo na férmula:

As x 500000/1,15

_ _ 2
21 =5,0707 x 20000/1,6 ~ A5 =3 em

Tabela 4.4. Comparagdes dos resultados de cdlculo.

Momento Tensdo Tensi
Fletor Esfor¢o admissivel . epsao Armadura
. . ) . Maxima de .
Método de analogia e cdlculo max. Cortante de . longitudinal
J . cisalhamento L .
max. kN | cisalhamento (MPa) necessaria (cm?)
kN.m (MPa)
. . 3,54
Dimensionamento estrutural
sem considerar o empuxo 0,65 0,83 0,636 0,0164
(Armadura
lateral. .
minima)
Dimensionamento estrutural
considerando empuxo lateral 108 32,2 0,636 0,637 57
(método de Tschebotarioff).
Dimensionamento estrutural
considerando empuxo lateral
(método de De Beer e 85 31,5 0,636 0,623 43
Wallays).

Fonte. Autor.
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Comparando os resultados na tabela 4.4, pode-se observar que os esfor¢os laterais ao

longo do fuste sdo muito significantes no dimensionamento estrutural das estacas.
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S ESTUDO DE CASO

5.1 Caracterizaciao

O estudo de caso € um galpdo industrial que serd construido na cidade de Taubaté SP.
A planta com a localizag@o dos pilares e suas respectivas cargas se encontram no Anexo A. A
escolha da fundagdo projetada para o galpao foi hélice continua monitorada, consistindo de

blocos de coroamento constituido de grupos de uma, trés, quatro e cinco estacas.

Figura 5.1: Corte transversal do galpao.
80.60

vwvwvv\yvvwv\yvvvv“/v\y

16.00

I S —(E— | ——

Fonte: Autor

5.2 Perfil geotécnico

Em tal relatdrio, pode-se basicamente observar que o terreno natural encontrava-se
topograficamente em declive e, com o passar do tempo sofreu aterro de materiais diversos,
incluindo “restos de materiais de constru¢do”, para nivelamento. Esse “aterro para
nivelamento” encontra-se disposto em camadas com espessuras varidveis, chegando em alguns
pontos a espessura de até cerca de 12 metros, porém em obediéncia a declividade natural do

terreno.

De acordo com os relatérios de sondagem SPT, observa-se no local onde seré edificada
a obra, a existéncia de uma camada superficial de aterro com espessura varidvel entre 0,76 a
11,86 metros, a qual se encontra sobreposta a uma camada de argila pouco arenosa, siltosa, que
se aprofunda até os limites das sondagens efetuadas e fornecidas para anélise. Nas figuras 5.2

e 5.3 pode-se observar o perfil do solo.



Figura 5.2: Perfil do solo.
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Fonte: Autor

Figura 5.3: Detalhe do perfil do solo.
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Considerando a andlise das sondagens , havendo um aterro com espessuras varidveis
e composto por materiais diversos, dispostos em grande parte sem um controle de compactagdo
mais aprofundado, e considerando ainda que o referido aterro se encontra sobreposto a camadas
de solos com baixa resisténcia (muito mole a mole), para que se possa transmitir adequadamente
os carregamentos provenientes das estruturas ao subsolo, faz-se recomendavel que sejam

adotadas fundagdes do tipo profundas compostas por estacas.

No entanto que, havendo um aterro de materiais diversos sobreposto a camadas
naturais de solos moles e, estando esse aterro em declive acentuado por conta das espessas
camadas que o constituem, deve-se atentar e prever que algum carregamento lateral em
profundidade deva ocorrer nas estacas, o que pode ocasionar comprometimento futuro a

funcionalidade de parte da estrutura a ser edificada.

Considerando as condicdes do solo e dos esforcos envolvidos, o tipo de estacas

escolhidas foi a do tipo hélice continua monitorada.

Para a demonstracio dos cédlculos e dimensionamentos, foi escolhido a fundagdo do
pilares P49, o qual possui a carga mais critica dentre os pilares do projeto estudado, o furo mais

proximo do local € o furo S17 presente no Anexo B.

5.3 Capacidade de carga geotécnica método Aoki-Velloso (1975)

Para o célculo de capacidade de carga geotécnica foram utilizados os métodos de Aoki-
Velloso, Décourt-Quaresma e Teixeira. O comprimento da estaca do pilar P49 foi estabelecido
com o objetivo de padronizar as estacas utilizadas em até 3 tipos diferentes, sendo estes: Estacas
com 30 cm de didmetro com 10 m de comprimento, 40 cm de didmetro com 10 m de

comprimento e 50 cm com 12 m de comprimento
Estaca: hélice continua,
Diametro: 50 cm.
Carga de catdlogo: 130 tf.

Comprimento: 12 m.



89

O primeiro passo € encontrar os valores de corre¢do Fi e F2, que dependem do tipo de

estaca, esses valores podem ser encontrados na tabela 3.6.
Fl == 2
F2=2XF1 oS F2=2X2=4‘

O segundo passo € calcular a resisténcia lateral, que varia de acordo com a

profundidade e o tipo de solo, para este calculo foi utilizado o furo de sondagem S17.
Resisténcia lateral (Ry).
Profundidade de 1 a 3 m, para aterro de Argila.

O valor de N € a média do Nspr da cota 1,55 até chegar na cota 3,65:

10 + 4
NL: 21 :6,67

O coeficiente K é em funcao do tipo de solo, da cota 1,55 até a cota 3,65, sendo Argila.

Assim, através da tabela 3.5 encontramos os valores de K e a razdo de atrito (a).
K=200kPaea=6 %

0,06 x 200 x 6,67
L= 4

X (r % 0,50) x 2,1 =66,01KkN

Profundidade de 3,65 a 14, onde a ponta da estaca se situa, para aterro de Argila

arenosa..

O valor de N € a média do Nspr da cota 3,65 até chegar na cota 14:

64+4+44+8+8+10+12+10+11+8+4
L= 10,35

= 8,21
O coeficiente K € em funcao do tipo de solo, da cota 3,65 até a cota 14, sendo Argila
arenosa. Assim, através da tabela 3.5 encontramos os valores de K e a razdo de atrito («).
K=350kPaea=2,4 %

0,024 x 350 x 8,21
L= 4

X (r % 0,50) X 9,9 = 268,11 kN

Riorar = 66,01 + 268,11 = 334,12 kN
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O terceiro passo € calcular a resisténcia de ponta, que € de acordo com o tipo de solo
e do tipo da estaca. Considerando a cota -14 m, e o solo tipo Argila arenosa com Nspr igual a

8. Com o K igual a 350 kPae a =2,4 %.

350 x 8 m X 0,502
Rp =——Xx—3

= 274,89 kN

O quarto passo € fazer a soma da resisténcia lateral (Rp) e resisténcia de ponta (Rp),

obtendo assim a resisténcia total (R).
R = 334,12 + 274,89 = 609,01 kN

Entretanto, € necessario aplicar um fator de seguranca de 50 % para encontrar a

capacidade de carga geotécnica (Padm).

609,01
Paam = —— = 304,51 kN

5.4 Capacidade de carga geotécnica método Décourt-Quaresma (1978)

O cadlculo a seguir sera feito conforme citado em 3.5.2.
Calculo da resisténcia lateral (Ry).

Estaca: hélice continua,

Diametro: 50 cm.

Carga de catdlogo: 130 tf.

Comprimento: 12 m.

O valor de N1, da cota 1,55 até chegar na cota 3,65:

NL=_=O

0
2,1
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RLl - 0 kN
O valor de Ny, da cota 3,65 até chegar na cota 14:

N 10+4+6+4+4+8+8+10+12+10+11+8
L= =
12

7,91

7,91
r, = 10<T+ 1) = 36,37

R, = 36,37 X 0,5 X T X9 = 514,12 kN
R, = 514,12

Para o célculo de resisténcia de ponta utiliza-se os dados do solo, e o coeficiente C é

dado na tabela 3.7. Sendo o solo do tipo argila arenosa, o valor de C € igual a 120 kPa.

2

T X 0,5
Rp =0,3x 120 x 7,66 X 1 = 54,15 kN

A resisténcia total é dada por, onde a e f sdo encontrados nas tabelas 3.8 e 3.9. Sendo

a=03 f=10.

R = 54,15 + 514,12 = 568,27 kN

Utilizando a verificac@o de seguranga do método:

568,27
Paam = —— = 284,14 kN
514,12 54,15
Paam =~ 5+~ = 409,01 kN

Pugm = 284,14 kN
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5.5 Capacidade de carga geotécnica método Teixeira (1996)

O caélculo a seguir sera feito com citado em 3.5.3
Estaca: hélice continua,

Diametro: 50 cm.

Carga de catdlogo: 130 tf.

Comprimento: 12 m.

R, =4X%X762Xxmx05x12=596,9 kN
1t X 0,52
Rp =130 %X 9,67 X 7 = 246,83 kN

Aplicando o fator de seguranga de 50% temos:

843,73
=— = 421,87 kN

adm

De acordo com os cdlculos de capacidade de carga geotécnica pelos métodos de Aoki-
Velloso, Décourt-Quaresma e Teixeira, serd obtida a capacidade de carga admissivel através de
uma média dos trés métodos. Para dimensionar a quantidade de estacas em cada local o cédlculo

¢ feito dividindo-se a carga do pilar ou ponto de carga pela capacidade de carga.

Fz

NCestacas =
adm

304,51 + 284,14 + 421,87
Pyam = 3 = 336,84 kN

Com o auxilio do programa Exel, foi criada uma planilha eletronica para auxiliar os

calculos, os resultados estdo presentes na tabela 5.1.

Tabela 5.1: Agrupamento de estacas pela carga geotécnica admissivel.

Capacidade | Capacidade | Didmetro N° de estacas | Comprimento

Pilares | Carga kN | geotécnica estrutural da estaca necessdrias | das estacas (m)
kN kN cm
P1 382 145,63 450 30 3 10
P2 237 145,63 450 30 2 10

P3 502 130,72 450 30 4 10




Capacidade | Capacidade | Didmetro o .
Pilares | Carga kN | geotécnica estrutural da estaca N°de es/tgcas Comprimento
KN kN em necessdrias | das estacas (m)
P4 236 130,72 450 30 2 10
P5 501 163,68 800 40 4 10
P6 236 114,08 450 30 3 10
P7 502 158,52 800 40 4 10
P8 237 108,34 450 30 3 10
P9 384 118,14 800 40 4 10
P10 502 145,63 450 30 4 10
P11 554 239,94 800 40 3 10
P12 553 163,68 800 40 4 10
P13 554 278,39 1300 50 2 12
P14 502 161,92 800 40 4 10
P15 479 213,97 800 40 3 10
P16 555 239,94 800 40 3 10
P17 554 157,36 800 40 4 10
P18 555 184,24 450 30 4 10
P19 479 161,92 800 40 3 10
P20 479 213,97 800 40 3 10
P21 555 159,3 800 40 4 10
P22 554 157,36 800 40 4 10
P23 555 184,24 450 30 4 10
P24 479 161,92 800 40 3 10
P25 479 166,54 800 40 3 10
P26 555 159,3 800 40 4 10
P27 554 159,3 800 40 4 10
P28 555 184,24 450 30 4 10
P29 479 168,34 800 40 3 10
P30 477 119,55 450 30 4 10
P31 557 159.3 800 40 4 10
P32 552 146,94 450 30 4 10
P33 559 171,39 450 30 4 10
P34 477 166,54 450 30 3 10
P35 557 166,54 800 40 4 10
P36 1319 333,93 1300 50 4 12
P37 1108 333,93 1300 50 4 12
P38 1251 395,16 1300 50 4 12
P39 511 146,94 450 30 4 10
P40 963 395,16 1300 50 3 12
P41 1318 320,8 1300 50 5 12
P42 558 168,34 800 40 4 10
P43 341 146,94 450 30 3 10
P44 347 146,94 450 30 3 10
P45 386 119,55 450 30 4 10
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Capacidade | Capacidade | Didmetro o .
Pilares | Carga kN | geotécnica estrutural da estaca N°de es/tgcas Comprimento
KN kN em necessdrias | das estacas (m)
P46 215 142,98 450 30 2 10
P47 1235 333,93 1300 50 4 12
P48 1378 333,93 1300 50 5 12
P49 1521 336, 1300 50 5 12
P50 1343 320,8 1300 50 5 12
P51 1228 320,8 1300 50 4 12
P52 215 171,39 450 30 2 10
P53 386 171,39 450 30 3 10
Ponto de Carga kN nggigéi?él: Capacidade g;ﬁgtezgg N°de es}tgcas Comprimento
carga KN estrutural kN em necessarias | das estacas (m)
PC1 79 145,63 450 30 1 10
pPC2 79 145,63 450 30 1 10
PC3 79 130,72 450 30 1 10
PC4 79 114,08 450 30 1 10
PC5 79 114,08 450 30 1 10
PC6 79 108,34 450 30 1 10
PC7 79 108,34 450 30 1 10
PC8 79 81,91 450 30 1 10
PC9 79 145,63 450 30 1 10
PC10 79 81,91 450 30 1 10
PCl11 79 154,67 450 30 1 10
PC12 79 108,7 450 30 1 10
PC13 79 154,67 450 30 1 10
PC14 79 108,7 450 30 1 10
PC15 86 119,55 450 30 1 10
PC16 86 114,85 450 30 1 10
PC17 30 119,55 450 30 1 10
PC18 32 119,55 450 30 1 10
PC19 71 142,98 450 30 1 10
PC20 71 171,39 450 30 1 10
PC21 32 171,39 450 30 1 10
PC22 30 171,39 450 30 1 10
PC23 93 119,55 450 30 1 10
PC24 109 142,98 450 30 1 10
PC25 92 142,98 450 30 1 10
PC26 92 171,39 450 30 1 10
PC27 109 171,39 450 30 1 10
PC28 93 114,85 450 30 1 10
PC29 56 142,98 450 30 1 10
PC30 42 142,98 450 30 1 10
PC31 42 142,98 450 30 1 10
PC32 42 146,94 450 30 1 10
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Capacidade | Capacidade | Didmetro o .
. P N° de estacas | Comprimento
Pilares | Carga kN | geotécnica estrutural da estaca L.
necessarias | das estacas (m)
kN kN cm
PC33 42 171,39 450 30 1 10
PC34 56 171,39 450 30 1 10

Fonte: O autor.
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6 CALCULO DO EMPUXO LATERAL

Devido as condi¢des do solo, as estacas mais afetadas pelo empuxo serdo as presentes
no pilar P13, por este motivo, serd demonstrado a memdria de célculo desta estaca, para a
caracterizacdo o estudo foi feito um pré-dimensionamento do bloco, considerando apenas
espacamentos minimos entre estacas recomendados pelo fabricante, como pode ser visto na

figura 6.1.

Figura 6.1. Bloco sobre estacas em planta.

2,4

1
¥

0,9

Fonte: O autor.

Dados estaca do pilar P13:
Diametro 50 cm
Comprimento 12 m
Inércia 0,00306796 m*
Fck 20 MPa

Modulo de elasticidade calculado conforme ABNT 6118 (2014).
Eci = aE.5600../fck
Ecs = ai x Eci
aE =1
Eci =1 x5600 x V20 = 25043,96 MPa

'—O8+02ka<10
alL = I} )80— 1]
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'—O8+0220—O85
at =y, 180_ )

Ecs = 0,85 x 25043,96 = 21287,37 MPa

As caracteristicas do solo a ser consideradas serdo baseadas na sondagem S06,

presente no anexo D. A figura 6.2 demonstra as dimensdes das camadas de aterro e do solo:

Figura 6.2. Vista lateral das estacas do pilar P13.

™

RO RN R
T S AN
BRSNS
T R
Eetaces hilie contirnne :._'/.'”
LK
A
j",?_; E‘ Crmnda compresivel
o |4
i
V..
: /j.
N ;,?_’
K

Fonte: O autor.

O primeiro passo € determinar os parametros do solo conforme 3.4 (peso especifico
do aterro, angulo de atrito da camada do aterro, médulo de elasticidade da camada compressivel
e coeficiente de Poisson da camada compressivel). Esses parametros serdo obtidos través de

correlagdes com o Nspt médio.

5+2+1+2

Nspt médio aterro = 2

2,5
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Sendo o solo da camada caracterizado por uma argila mole, o seu y pode ser obtido na

tabela 3.3, sendo assim igual a 15 kIN/m3.

O angulo de atrito serd obtido pela correlacdo de Teixeira em 3.4.2.

¢ =420x%x25+15=22,07°

Serdo aplicados os fatores de redugdo sugeridos pela ABNT NBR 6122 (1996)

presentes na tabela 3.2, para que os valores ndo sejam tao discrepantes dos valores reais.

= 2% _ 15760
¢ = 1,4 7
2+$+2+2+4+4+5
7

Nspt médio camada compressivel = = 2,72

O moédulo de elasticidade da camada compressivel, serd obtido como mostrado em
3.4.4, sendo o solo caracterizado por argila pouco porosa, assim os valores de Ks e ag, sendo

encontrados nas tabelas 3.5 e 3.6 respectivamente, sendo E Ks = 0,3 MPae ag = 7.
Es=7x%x0,3x%272=05,71 MPa
O coeficiente de Poisson (v) serd obtido pela tabela 3.8, sendo igual a 0,23.

O moddulo de cisalhamento do solo sera obtido como demonstrado em 3.4.5.

5,71

G=—"" _232MP
214023~ @

O segundo passo “calcular a rigidez da estaca, para isso sera utilizada a formulagao de

Otteo, presente em 4.1.3.

e

+|/21287,37 % 0,00306796
- ( 232 ) =230m

o108 268
2,30 7

Como 2,58 <4 a 5, a estaca é considerada rigida.

Ao, = 3,82 15 = 57,3 kN /m?
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6.1 Método de Tschebotarioff

A seguir, serd feito o cdlculo do empuxo lateral do solo pelo método de
Tschebotarioff como visto em 4.1.1.

P, =0,4%x57,3 =2292kN/m?
Transformando em carreamento lateral,
P, =2292x%x0,5=11,46 kN/m

Momento na condicao de estaca rotulada na divisa inferior da camada compressivel e

engastada no bloco.

_ 11,46 X 6,182

M, = % (32 x 10 — 9 x 6,18) = 4,52 kN.
P~ Soex10 X ( ) m

Mo = 11,46 X 6,182 y 3X6,18 4 9 x 6,182 — 4352 KN
m = 8 ’ 2% 10 @ 64x10%2 ) -
Condicao birrotulada,
11,46 X 6,182 6,18
My = e (1,67 _W) = 57,55 kN.m

Como o método ndo fornece os resultados de cisalhamento, foi utilizado o programa

Ftool para o cédlculo dos esfor¢os de cisalhamento. Sendo mostrado na figura 6.3.

Sendo o valor médximo de cisalhamento igual a 22,5 kN.



Figura 6.3. Carregamento e diagrama de esforco cortante.

=+
-

=65.3

11.46 kKNAT 11,46 KN/m
—24.0

Fonte: O autor.

6.2 Método de De Beer-Wallavs

100

A seguir serd feito o calculo do empuxo lateral do solo através do método de De Beer-

Wallavs, como em 4.1.2.

h1—382><15—318
- ) 18_ ) m

Para o célculo de a serd considerado a condicao ¢ da figura 4.3.

)

3,18
a=tan"?! (T) = 27,92°

(o 27,92 — 15,76/2
~180/2 — 15,76/2

= 0,245

ph = 0,245 x 57,3 = 14,04 kN/m?
Transformando o carregamento por metro de comprimento de estaca,

ph = 14,04 x 0,5 = 7,02 kN/m
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Para o célculo de momento fletor méximo e cisalhamento serd utilizado o programa

Ftool.
Figura 6.4. Carregamento e diagrama de esforco cortante.
+—
?QE = by by
H
ek “
= :
e °
pam
] -
= 5
i A A
Fonte: O autor.
Sendo o momento maximo igual a 33,1 kN.m e o cisalhamento maximo 21,5 kN.
6.3 Método de Ratton

A seguir serd feito o cdlculo do empuxo lateral do solo através do método de Ratton,

como em 4.1.4.

Camada 1 (aterro)

Calculo do mddulo de elasticidade do aterro:

Es1 =7 x0,3x%x2,5=05,25MPa

Espessura da camada de aterro igual a 3,82 m

Comprimento eldstico da camada 1:



4 x 21287,37 x 0,00306796
1= Tt =7,05m

Camada 2 (camada compressivel)

Espessura da camada igual a 6,18 m

4 x 21287,37 x 0,00306796
2= =1 =6,76m

Camada 3 (camada abaixo da camada compressivel)

546411+ 14
4 =9

Nspt médio =

Es2=7x%x0,3%x9 =189 MPa

)

L _ [+x21287,37 x 0,00306796 _
18,9 = oorm

Espessura da camada igual a 4 m.

Calculo da rigidez relativa solo-estaca do sistema:

H_3,82+6,18+ 4 ec
I, 7,05 676 331

Es2) 5,96 x 1000

= 104,013
q 57,3

Comprimento elastico do sistema,

| = 7,05 % 3,82 +6,76 X 6,18 + 3,31 X 4

. 12 =585m

Olhando no gréfico da figura 4.11 temos o valor igual a 1,8.

Assim:

6,18
Mméax = 1,79 x 5,85% x 57,3 X o0 — 216,92 kN.m
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6.4 Método de Otteo

A seguir serd calculado o empuxo lateral do solo utilizando o método de Otteo, como

em 4.1.3.

Através dos valores ja calculados de d/Le e do médulo de cisalhamento do solo (G),

obtém-se através do grafico da figura 4.8 o valor de 0,8.
Sendo assim:

Mmax = 0,8 X 7,02 X 2,32 = 29,70 kN.m

6.5 Comparacao dos resultados

A seguir serd feita uma comparagdo com os resultados dos momentos fletores e
esfor¢os cortantes obtidos.

Tabela 6.1. Resultados dos momentos fletores maximos.

Estacas | Tschebotarioff (kN.m) | De Beer-Wallays (kN.m) | Ratton (kN.m) | Otteo (kN.m)
EP1 32,97 23,80 24,82 7,43
EP2 32,97 29,20 36,02 9,14
EP3 31,90 23,15 38,20 11,59
EP4 31,90 23,15 38,20 11,59
EP5 25,46 12,90 90,71 13,05
EP6 19,09 9,70 38,27 6,88
EP7 45,86 35,48 97,11 14,99
EPS8 34,40 26,50 43,89 5,17
EP9 15,62 10,80 28,46 7,48
EP10 32,97 23,80 36,02 11,15
EP12 25,46 12,90 90,71 13,05
EP13 57,55 33,10 216,92 29,70
EP14 21,18 15,10 126,95 7,32
EP15 15,45 9,30 56,40 7,31
EP17 52,65 32,50 195,77 17,48
EP19 21,18 15,10 126,95 7,32
EP20 15,45 9,30 56,40 7,31




Estacas | Tschebotarioff (kN.m) | De Beer-Wallays (kN.m) | Ratton (kN.m) | Otteo (kN.m)
EP21 24,54 11,60 91,06 3,10
EP22 52,65 32,50 195,77 17,48
EP24 21,18 15,10 126,95 7,32
EP26 24,54 11,60 91,06 3,10
EP27 24,54 11,60 91,06 3,10
EP29 9,24 4,80 37,62 3,58
EP31 24,54 11,60 91,06 3,10
EP33 12,37 6,20 39,12 6,63
EP34 6,93 3,60 29,76 1,57
EP36 27,07 25,80 118,03 9,39
EP37 27,07 13,10 118,03 4,78
EP41 20,61 13,90 117,43 11,34
EP42 9,24 4,80 37,62 3,58
EP46 16,24 16,40 42,90 6,08
EP47 27,07 25,80 118,03 9,39
EP48 27,07 25,80 118,03 9,39
EP49 27,07 25,80 118,03 9,39
EP51 20,61 13,90 117,43 11,34
EP52 12,37 8,30 39,12 8,95
EP53 12,37 8,30 39,12 8,95

Fonte: O autor.

Tabela 6.2. Resultados dos esforcos cortantes maximos kN

Estacas | Tschebotarioff (kN) | De Beers-Wallays (kN)
EP1 22,02 25,40
EP2 22,02 31,20
EP3 25,50 30,90
EP4 25,50 30,90
EP5 13,80 12,90
EP6 10,40 9,70
EP7 20,05 19,44
EPS 15,04 14,56
EP9 5,10 6,50
EP10 22,02 25,40
EP12 13,80 12,90
EP13 22,50 21,50
EP14 8,90 8,10
EP15 18,00 18,60
EP17 18,90 32,50
EP19 8,90 8,10
EP20 18,00 18,60
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Estacas | Tschebotarioff (kN) | De Beers-Wallays (kN)
EP21 17,30 15,30
EP22 18,90 32,50
EP24 8,90 8,10
EP26 17,30 15,30
EP27 17,30 15,30
EP29 4,80 5,70
EP31 17,30 15,30
EP33 8,70 7,40
EP34 3,60 4,30
EP36 20,30 34,30
EP37 20,30 17,50
EP41 14,50 16,70
EP42 4,80 5,70
EP46 12,20 20,60
EP47 20,30 34,30
EP48 20,30 34,30
EP49 20,30 34,30
EP51 14,50 16,70
EP52 8,70 10,00
EP53 8,70 10,00

Fonte: O autor.

A figura 6.5 apresenta os valores médios dos momentos fletores méximos para uma

andlise geral.

Figura 6.5. Valores médios dos momentos fletores atuante nas estacas (kN.m).

Valores médios dos momentos fletores

90,00
80,00
70,00
60,00
50,00
40,00

20:00 33,95
SR 25,32

10,00 17,20 B

0,00

Tschebotarioff De Beer- Ratton Otteo média
Wallays

84,32

Momento fletor (KN.m

Métodos

Fonte: O autor
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A figura 6.6 apresenta uma média dos valores dos esfor¢os cortantes maximos atuantes

nas estacas.

Figura 6.6. Valores médios dos esfor¢os cortantes maximos atuante nas estacas (kN).

Valores médios dos esfor¢os cortantes

20
18
16
14
12

Esforco cortante kN

[S—
SN~ N0 O

Tschebotarioff De Beer-Wallays
Métodos

Fonte: O autor

O gréfico apresenta valores dos métodos de Tschebotarioff e de De Beer-Wallays,
devido aos métodos de Otteo e Ratton serem métodos de andlise elastopléstica, que se baseiam

na teoria da elasticidade e plasticidade ndo apresentam cdlculos para os esfor¢os cortantes.
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7 DIMENSIONAMENTO ESTRUTURAL

O dimensionamento estrutural serd feito como disposto em 4.5. O primeiro passo no
dimensionamento estrutural € determinar as rea¢des nas estacas. Para demonstrar os calculos

foi escolhida as estacas do pilar P13.

554 74 x0,75
=+
2 2 %X 0,752

Npax = 326,33 kN
Npin = 227,67 kN
Os resultados das reacOes nas estacas estdo presentes na tabela 7.1 a seguir:

Tabela 7.1. Resultados das reacdes nas estacas.

Pilar | N (kN) | Mx (kN.m) | My (kN.m) | Reacdo max. (kN) | Reacdo min (kN)
EP1 | 382 14 250 380,81 -126,14
EP2 | 237 479 2 119,61 117,39
EP3 | 502 189 3 178,83 72,17
EP4 | 236 479 2 119,11 116,89
EP5 | 501 190 3 165,46 85,04
EP6 | 236 479 2 606,76 -449,43
EP7 | 502 193 3 166,33 84,67
EP8 | 237 479 2 607,09 -449,09
EP9 | 384 26 259 155,38 36,63
EP10| 502 7 263 200,50 50,50
EP11| 554 16 76 252,29 117,05
EP12| 553 8 76 155,75 120,75
EP13| 554 12 74 301,67 252,33
EP14| 502 18 266 184,67 66,33
EP15| 479 45 262 384,31 -64,98
EP16| 555 16 70 248,33 121,67
EP17| 554 9 71 155,17 121,83
EP18| 555 12 71 161,81 115,69
EP19| 479 57 260 392,88 -73,55
EP20| 479 36 257 373,24 -53,90
EP21| 555 16 64 155,42 122,08
EP22| 554 9 68 154,54 122,46
EP23| 555 12 68 160,97 116,53
EP24| 479 24 248 356,81 -37,48




Pilar | N (kN) | Mx (kN.m) | My (kN.m) | Reacdo max. (kN) | Reacdo min (kN)
EP25| 479 45 251 376,45 -37,48
EP26| 555 16 58 154,17 123,33
EP27| 554 9 65 153,92 123,08
EP28| 555 13 65 160,42 117,08
EP29| 479 57 237 376,45 -57,12
EP30| 477 36 245 197,31 41,19
EP31| 557 6 62 153,42 125,08
EP32| 552 10 62 158,00 118,00
EP33| 559 12 62 160,31 119,19
EP34| 477 25 225 400,75 -82,75
EP35| 557 38 244 198,00 80,50
EP36| 1319 71 59 351,42 308,08
EP37| 1108 248 10 320,00 234,00
EP38| 1251 69 100 340,92 284,58
EP39| 511 108 4 158,86 96,64
EP40| 963 244 1 484,24 157,76
EP41| 1318 66 68 274,77 252,43
EP42| 558 36 223 193,46 85,54
EP43| 341 142 11 280,13 -52,80
EP44 | 347 142 11 282,13 -50,80
EP45| 386 178 29 154,00 39,00
EP46| 215 574 6 110,83 104,17
EP47| 1235 155 13 336,75 280,75
EP48| 1378 76 27 284,18 267,02
EP49 | 1521 42 57 312,45 295,95
EP50| 1343 71 55 279,10 258,10
EP51| 1228 148 332,00 282,00
EP52| 215 573 112,50 102,50
EP53| 386 183 13 342,08 -84,74

Fonte: O autor.

7.1 Dimensionamento estrutural sem considerar o empuxo lateral do solo
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A seguir serd verificado o cdlculo da capacidade estrutural sem considerar o empuxo

lateral do solo, como disposto em 4.5.

Verificando capacidade de carga estrutural de compressao.

T
N x 1,8 X (1+6/50) = 0,85 X —— X

x 502 2 +7r>< 502
1,4 4

50
X 0,005 X ——
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N = 1394,39 kN

A capacidade estrutural presente no catilogo do fabricante apresenta resisténcia

estrutural de compressao igual a 130 tf, um valor préximo do resultado calculado acima.

A tabela 7.2 a seguir mostra os valores calculados da capacidade de carga estrutural

das estacas.

Tabela 7.2. Resisténcia estrutural a compressdo das estacas.

Estacas | Didmetro (cm) | Carga admissivel (kN)
EP1 30 468,52
EP2 30 468,52
EP3 30 468,52
EP4 30 468,52
EP5 40 869,13
EP6 30 468,52
EP7 40 869,13
EPS8 30 468,52
EP9 40 869,13
EP10 30 468,52
EP11 40 869,13
EP12 40 869,13
EP13 50 1394,39
EP14 40 869,13
EP15 40 869,13
EP16 40 869,13
EP17 40 869,13
EP18 30 468,52
EP19 40 869,13
EP20 40 869,13
EP21 40 869,13
EP22 40 869,13
EP23 30 468,52
EP24 40 869,13
EP25 40 869,13
EP26 40 869,13
EP27 40 869,13
EP28 30 468,52
EP29 40 869,13
EP30 30 468,52
EP31 40 869,13
EP32 30 468,52
EP33 30 468,52
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Estacas | Didmetro (cm) | Carga admissivel (kN)
EP34 30 468,52
EP35 40 869,13
EP36 50 1394,39
EP37 50 1394,39
EP38 50 1394,39
EP39 30 468,52
EP40 50 1394,39
EP41 50 1394,39
EP42 40 869,13
EP43 30 468,52
EP44 30 468,52
EP45 30 468,52
EP46 30 468,52
EP47 50 1394,39
EP48 50 1394,39
EP49 50 1394,39
EP50 50 1394,39
EP51 50 1394,39
EP52 30 468,52
EP53 30 468,52

Fonte: O autor.

Dimensionamento a tracao.

De acordo com a tabela 7.1, algumas estacas apresentaram carga minima negativa, ou
seja tragdo, o que € bem comum nesse tipo de edificacdo (galpao industrial). Portanto é

necessario calcular a resisténcia das estacas para resistir a tragao.

0) y 302
2n, — 0,75 Es X ftk

w =

oo 07%03x 20273
fte = 14

= 1,105 MPa

Considerando o igual a 2 para estacas nao protegidas em meio ndo agressivo (fissuras

até 0,2 mm), as estacas sdo armadas com barras de 16 mm de aco CA-50.

502 X 1t 2% (2% 1,5—0,75) X 21000 x 0,1052
F,, = 0,005 X X TN

F.. = 1448,16 kN
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A tabela 7.3 a seguir mostra os valores de resisténcia a tragdo nas estacas.

Tabela 7.3. Resisténcia a tracdo.

Estacas | D (cm) | Resisténcia a tracdo (kN)
EP1 30 521,34
EP2 30 521,34
EP3 30 521,34
EP4 30 521,34
EP5 40 926,82
EP6 30 521,34
EP7 40 926,82
EP8 30 521,34
EP9 40 926,82

EP10 30 521,34
EPI11 40 926,82
EP12 40 926,82
EP13 50 1448,16
EP14 40 926,82
EP15 40 926,82
EP16 40 926,82
EP17 40 926,82
EP18 30 521,34
EP19 40 926,82
EP20 40 926,82
EP21 40 926,82
EP22 40 926,82
EP23 30 521,34
EP24 40 926,82
EP25 40 926,82
EP26 40 926,82
EP27 40 926,82
EP28 30 521,34
EP29 40 926,82
EP30 30 521,34
EP31 40 926,82
EP32 30 521,34
EP33 30 521,34
EP34 30 521,34
EP35 40 926,82
EP36 50 1448,16
EP37 50 1448,16
EP38 50 1448,16
EP39 30 521,34
EP40 50 1448,16




112

Estacas | D (cm) | Resisténcia a tracdo (kN)
EP41 50 1448,16
EP42 40 926,82
EP43 30 521,34
EP44 30 521,34
EP45 30 521,34
EP46 30 521,34
EP47 50 1448,16
EP48 50 1448,16
EP49 50 1448,16
EP50 50 1448,16
EP51 50 1448,16
EP52 30 521,34
EP53 30 521,34

Fonte: O autor.

Dimensionamento na flexocompressao, considerando d’=5 cm.

~ 14 x 326,33 o1
VT 08x0,5%x (20X 103/1,4)
1,4 x 0
u= 3 =0
0,8 X 0,5° x (20 x 103 /1,4)
p=0
502x7w  2/1,4 ,
As = 0 X =0 - As min.

4 50/1,15

) 502X 1 5
As min = 0,005 X Ac = 0,005 X 1 =9,81cm

A tabela 7.4 a seguir mostra os resultados das armaduras, ressaltando que apenas as

estacas EP6 e EPS8 tiveram uma armadura maior que a minima.

Tabela 7.4. Armaduras das estacas.

Estacas v 1! p As (cm?)
EP1 0,52 0 0 3,53
EP2 0,16 0 0 3,53
EP3 0,24 0 0 3,53
EP4 0,16 0 0 3,53
EP5 0,13 0 0 6,28
EP6 0,83 0 0,2 4,65




Estacas v n p As (cm?)
EP7 0,13 0 0 6,28
EP8 0,83 0 0,2 4,65
EP9 0,12 0 0 6,28

EP10 0,27 0 0 3,53
EPI1 0,19 0 0 6,28
EP12 0,12 0 0 6,28
EP13 0,15 0 0 9,82
EP14 0,14 0 0 6,28
EP15 0,29 0 0 6,28
EP16 0,19 0 0 6,28
EP17 0,12 0 0 6,28
EP18 0,22 0 0 3,53
EP19 0,30 0 0 6,28
EP20 0,29 0 0 6,28
EP21 0,12 0 0 6,28
EP22 0,12 0 0 6,28
EP23 0,22 0 0 3,53
EP24 0,27 0 0 6,28
EP25 0,29 0 0 6,28
EP26 0,12 0 0 6,28
EP27 0,12 0 0 6,28
EP28 0,22 0 0 3,53
EP29 0,29 0 0 6,28
EP30 0,27 0 0 3,53
EP31 0,12 0 0 6,28
EP32 0,22 0 0 3,53
EP33 0,22 0 0 3,53
EP34 0,55 0 0 3,53
EP35 0,15 0 0 6,28
EP36 0,17 0 0 9,82
EP37 0,16 0 0 9,82
EP38 0,17 0 0 9,82
EP39 0,22 0 0 3,53
EP40 0,24 0 0 9,82
EP41 0,13 0 0 9,82
EP42 0,15 0 0 6,28
EP43 0,38 0 0 3,53
EP44 0,38 0 0 3,53
EP45 0,21 0 0 3,53
EP46 0,15 0 0 3,53
EP47 0,17 0 0 9,82
EP48 0,14 0 0 9,82
EP49 0,15 0 0 9,82
EP50 0,14 0 0 9,82

113



114

Estacas v n p As (cm?)
EP51 0,16 0 0 9,82
EP52 0,15 0 0 3,53
EP53 0,47 0 0 3,53

Fonte: O autor.

7.2 Dimensionamento estrutural considerando o empuxo lateral do solo

A seguir sera feito o dimensionamento estrutural na flexocompressao considerando o

empuxo lateral do solo na estaca EP13.

7.2.1 Considerando o método de Tschebotarioff

A seguir serd feito o dimensionamento na flexocompressido considerando o empuxo

lateral do solo obtido pelo método de Tschebotarioff.

Dimensionamento na flexocompressao:

1,4 X 326,33

_ = 0,16
VT 0,8%0,5% % (20 x 103/1,4)
~ 1,4 X 57,55 oose
K= 08%x05°% (20x 103/1,4)
p=0
502xm  2/1,4 ,
As =0 X =0 - As min.

4 50/1,15

2

) 5 s
As min = 0,005 X Ac = 0,005 X = 9,81 cm?
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7.2.2 Considerando o método de De Beers-Wallavs

A seguir serd feito o dimensionamento estrutural considerando o empuxo lateral do

solo obtido pelo método de De Beers-Wallavs.

~ 14 x 326,33 Co1e
VT 08x0,5% % (20X 103/1,4)
~ 1,4 x 33,1 0030
K= 08%05°% (20x 103/1,4)
p=0
502xm  2/1,4 ,
As = 0 X 0 - As min.

4 50/115

2

n—981 2
2 =981lcm

50
As min = 0,005 X Ac = 0,005 x

7.2.3 Considerando o método de Ratton

A seguir seré feito o dimensionamento estrutural na flexocompressao considerando o

empuxo lateral do solo obtido pelo método de Ratton.

~ 14 x 326,33 o1
VT 08x0,5%x (20X 103/1,4)
~ 14 % 216,92 0913
K= 08%05°% (20 x 103/1,4)
p=208
502xm  2/1,4 ,
As = 0,8 X =51,61cm

4 50/1,15



116

7.2.4 Considerando o método de Otteo

A seguir serd feito o dimensionamento estrutural na flexocompressao considerando o

empuxo lateral do solo obtido pelo método de Otteo.

~ 14 x 326,33 Co1e
VT 08x0,5% % (20X 103/1,4)
~ 1,4 %297 003
K= 08%x05°% (20 x 103/1,4)
p=0
502xm  2/1,4 ,
As = 0 X 0 - As min.

4 50/115

2

n—981 2
2 =981lcm

50
As min = 0,005 X Ac = 0,005 x

7.2.5 Considerando valor médio dos métodos

A seguir serd feito o dimensionamento estrutural na flexo compressao, considerando
o empuxo lateral. O momento fletor a ser utilizado serd a média dos momentos dos métodos de

Tschebotarioff, De Beer-Wallavs, Ratton e Otteo.

57,55 + 33,1+ 29,7 + 216,92

M, agi0 = ; — 84,32 kN.m
~ 1,4 x 326,33 o1
VT 0,8x052% (20 x 103/1,4)
1,4 x 84,31
u — 0,083

T 0,8x% 0,5 x (20 x 103/1,4)

p=20,2



As = 0,28 x

50% X 1

2/1,4

4

7.2.6 Comparacao dos resultados

*50/1,15

= 18,06 cm?

A seguir serd feito uma comparagdo dos resultados

117

A tabela 7.5 a seguir compara os resultados do calculo das armaduras das estacas.

Tabela 7.5. Comparagdo das armaduras das estacas.

Métodos para obter o empuxo lateral do solo Utilizando a média As sem
D dos valores de considerar o
Estacas (cm) . mom}ento dos empuxo do

Tschebotarioff | De Beer-Wallavs | Ratton | Otteo métodos solo

(cm?) (cm?) (cm?) | (cm?) (cm?) (cm?)

EP1 30 13,94 7,43 7,43 3,53 6,97 3,53
EP2 30 11,61 9,29 13,94 3,53 4,65 3,53
EP3 30 9,75 4,65 18,12 3,53 5,81 3,53
EP4 30 11,61 13,94 16,26 3,53 5,81 3,53
EP5 40 6,28 6,28 28,90 6,28 7,85 6,28
EP6 30 15,33 9,29 27,87 4,65 13,94 4,65
EP7 40 8,26 6,28 30,97 6,28 8,26 6,28
EPS 30 23,23 13,94 27,87 6,97 18,12 4,65
EP9 40 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28
EP10 30 11,61 4,65 13,24 3,53 6,50 3,53
EP11 40 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28
EP12 40 6,28 6,28 24,77 6,28 6,28 6,28
EP13 50 9,82 9,82 51,61 9,82 18,0 9,82
EP14 40 6,28 6,28 41,29 6,28 7,85 6,28
EP15 40 6,28 6,28 9,50 6,28 6,28 6,28
EP16 40 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28
EP17 40 8,26 6,28 70,19 6,28 20,64 6,28
EP18 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP19 40 6,28 6,28 45,42 6,28 9,50 6,28
EP20 40 6,28 6,28 9,91 6,28 6,28 6,28
EP21 40 6,28 6,28 32,21 6,28 6,28 6,28
EP22 40 8,26 6,28 82,58 6,28 20,64 6,28
EP23 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
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Métodos para obter o empuxo lateral do solo Utilizando a média As sem
D dos valores de considerar o
Estacas (cm) . mom/ento dos empuxo do

Tschebotarioff | De Beer-Wallavs | Ratton | Otteo métodos solo

(cn?) (cm?) (cm?) | (cm?) (cm?) (cn?)

EP24 40 6,28 6,28 41,29 6,28 7,43 6,28
EP25 40 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28
EP26 40 6,28 6,28 28,08 6,28 6,28 6,28
EP27 40 6,28 6,28 28,08 6,28 6,28 6,28
EP28 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP29 40 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28
EP30 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP31 40 6,28 6,28 28,90 6,28 6,28 6,28
EP32 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP33 30 3,53 3,53 16,26 3,53 4,65 3,53
EP34 30 3,53 3,53 13,94 3,53 3,53 3,53
EP35 40 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28
EP36 50 9,82 9,82 16,77 9,82 9,82 9,82
EP37 50 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82
EP38 50 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82
EP39 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP40 50 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82
EP41 50 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82
EP42 40 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28 6,28
EP43 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP44 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP45 30 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53 3,53
EP46 30 3,53 3,53 17,42 3,53 6,74 3,53
EP47 50 9,82 9,82 16,77 9,82 9,82 9,82
EP48 50 9,82 9,82 19,35 9,82 9,82 9,82
EP49 50 9,82 9,82 20,64 9,82 9,82 9,82
EP50 50 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82 9,82
EP51 50 9,82 9,82 19,35 9,82 9,82 9,82
EP52 30 3,53 3,53 17,19 3,53 5,81 3,53
EP53 30 3,53 3,53 16,26 3,53 6,97 3,53

Fonte: O autor.

O gréfico da figura 7.1 compara os valores médios de armaduras das estacas de 30 cm.
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Figura 7.1. Valores médios das armaduras das estacas de 30 cm (cm?).

Valores médios de armadura das estacas de
30 cm de diametro
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Fonte: O autor

O gréfico da figura 7.2 compara os valores maximos de armaduras das estacas de 30

Figura 7.2. Valores mdximos das armaduras das estacas de 30 cm (cm?).

Valores maximos de armadura das estacas
de 30 cm de diametro

Armaduras (cm?)

-

Teschebotarioff De Beer-Wallavs Ratton Otteo Média As sem empuxo

Fonte: O autor

O gréfico da figura 7.3 compara os valores médios de armaduras das estacas de 40 cm.
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Figura 7.3. Valores médios das armaduras das estacas de 40 cm (cm?).

Valores médios de Armadura das estacas de
40 cm de diametro
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Fonte: O autor

O gréfico da figura 7.4 compara os valores maximos de armaduras das estacas de 40

Figura 7.4. Valores mdximos das armaduras das estacas de 40 cm (cm?).

Valores maximos de armadura das estacas
de 40 cm de diametro
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Teschebotarioff De Beer-Wallavs Ratton Otteo Média As sem empuxo

Fonte: O autor

O gréfico da figura 7.5 compara os valores médios de armaduras das estacas de 50 cm.
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Figura 7.5. Valores médios das armaduras das estacas de 50 cm (cm?).

Valores médios de armadura das estacas de
50 cm de diametro

Armaduras (cm?)

Fonte: O autor

O gréfico da figura 7.6 compara os valores maximos de armaduras das estacas de 50

Figura 7.6. Valores maximos das armaduras das estacas de 50 cm (cm?).

Valores maximosde armadura das estacas de
50 cm de diametro

Armaduras (cm?)

=

Teschebotarioff De Beer-Wallavs Ratton Otteo Média As sem empuxo

Fonte: O autor
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8 MODELAGEM POR MEIO DE BASE ESLASTICA

A seguir serd feita uma modelagem computacional considerando a proposta de
Winkler, que segundo Alonso (2012), ¢ um modelo de célculo aonde as vigas sobre um apoio
elastico, pelo qual o deslocamento de um elemento carregado € independente da carga e do
deslocamento dos elementos subjacentes. Assim, possibilitando que o solo seja substituido por
uma série de molas com um coeficiente de reacdo horizontal K representando o comportamento

do solo como demonstra a figura .1 a seguir.

Figura 8.1. Modelo de Winkler.

MM
H /_\Q,
—=

=2 ] A
AN

AN

AN

A

a) Situacdo real b)Modelo de Winkler

Fonte: Alonso (2012).

Para a modelagem serd utilizado a estaca EP13. Entretanto, se tratando de estacas, o
coeficiente que serd usado € o de reacao horizontal (kn), que € diferente do coeficiente de reacdo
vertical (Ky), que varia em fung¢@o do tipo de solo e também com a profundidade Para encontrar

o coeficiente de reacdo horizontal serd usado a formula a seguir:
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_ X _ K 4
Ky —KSsz—mx Sendom—T (kN /m*)

Onde, L € o comprimento da estaca, x € a profundidade da mola e m € o coeficiente de

proporcionalidade. O coeficiente de proporcionalidade que serd obtido em funcao do Nspt pela

tabela 8.1 a seguir:

Tabela 8.1. Coeficientes de proporcionalidade em func¢do do Nspt.

SPT (n° de Coeficiente de proporcionalidade
Solos Consisténcia
golpes) m=Ks /L
Lodo, turfa, Meio
0 0-500
etc liquida
Muito mole <2 500 - 1000
Mole 2-4 1000 — 2000
Média 4-8 2000 — 4000
Argila

Rija 8-15 4000 — 6000
Muito rija 15-30 6000 — 8000
Dura > 30 8000 — 10000

Fonte: Tietz (1976, apud. Campos 2015).

De acordo com o relatério de sondagem, a camada de aterro e camada compressivel
foram caracterizadas por um solo argiloso mole, sendo assim considerando o coeficiente de
proporcionalidade igual a 1000 kN/m*, a camada abaixo da camada compressivel foi
caracterizado como argila rija com Nspt igual a 9, considerando assim o coeficiente de
proporcionalidade igual a 4300 kN/m*. Para a modelagem serd estabelecido um espago entre

molas de 50 cm. Sendo o diametro da estaca igual a 50 cm e seu comprimento igual a 12 m.
Calculando a primeira mola.
Ky = 1000 x 0,5 = 500 kN /m?
Multiplicando pelo espago entre molas:
Ky =500 x 0,5 = 250 kN /m?
Multiplicando pelo didmetro da estaca:

Ky = 250 x 0,5 = 125 kN/m
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Como o célculo € feito de maneira andloga para as outras molas, foi feita uma planilha

para agilizar os calculos. A tabela 8.2 a seguir apresenta os resultados das molas.

Tabela 8.2. Valores adotados

Ko m (kN/m) | X (m) | KH final (kN/m) | M°12
1000 0,5 125,00 1
1000 1 250,00 2
1000 1,5 375,00 3
1000 2 500,00 4
1000 2,5 625,00 5
1000 3 750,00 6
1000 35 875,00 7
1000 4 1000,00 8
1000 4,5 1125,00 9
1000 5 1250,00 10
1000 55 1375,00 11
1000 6 1500,00 12
1000 6,5 1625,00 13
1000 7 1750,00 14
1000 7.5 1875,00 15
1000 8 2000,00 16
4300 8,5 9137,5 17
4300 9 9675 18
4300 9,5 10212,5 19
4300 10 10750 20
4300 10,5 112875 21
4300 11 11825 22
4300 11,5 12362.5 23
4300 12 12900 24

Fonte: O autor

Para uma modelagem mais completa serd adicionada as cargas da superestrutura que
chegam no bloco onde estd a estaca EP13. Para isso € necessdrio saber o quanto de caga carga
chega nas estacas, para saber isso foi feito uma simulacdo considerando o bloco engastado nas
duas estacas. Para considerar a altura do bloco foi feito uma barra mais rigida onde no final

desta serd aplicado as cargas, como demonstra a figura
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Figura 8.2. Simulacdo das reagdes

5540 kN

740 Kim Sm

5.0 KN

Fonte: O autor.

A figura 8.3 a seguir mostra os valores das reacdes nas estacas considerando um

engastamento perfeito.

Figura 8.3. Simulacio das reagdes nas estacas.

Fonte: O autor.

Lembrando que as cargas normais sao muito pouco influentes nas modelagem. Os
valores de momento foram 84,1 kN.m e 123,6 kN.m. Entretanto estes valores sdo para
engastamento perfeito, o que na realidade ndo ocorre. A relacio de apoio entre bloco e estaca €
muito complexa de se definir, portanto serd considerado o método da rigidez relativa de acordo
com a ABNT NBR 6118 (2014), considerando o bloco como uma viga e as estacas como

pilares, limitando o comprimento Le das estacas para 0,25 m por causa da influéncia das molas.
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Este método consiste em multiplicar 0 momento de engastamento perfeito por um

coeficiente, este coeficiente € dado por:

Tin f + rsup

Coeficiente viga =
rinf + rsup + rviga

Tinf

Coeficiente tramo inferior =
7"inf + %up + rviga

Sendo rigual a:

li
r =—
li

I € o momento de inércia e [ € o comprimento de flambagem e o vao da viga.

0,8x1%
Thloco = % = 0,0444

mx0,5%

Tostaca = 06;5 =0,0123

z r = 0,0444 + 0,0123 = 0,0567

0,0123
0,0567

Coeficiente estaca = = 10,2163

M,sraca = 123,6 X 0,2163 = 26,74 kN.m

Assim, com as reagOes nas estacas definidas e com os coeficientes de reacdes
horizontais definidos, pode-se modelar o problema e com a ajuda do software ftool calcular os

esfor¢os na estaca.

Para a andlise foi utilizado os esquemas de carregamento dos métodos de
Tscheborarioff e de De Beer-Wallavs, que foram calculados em 6.1 e 6.2 respectivamente. Para
as andlises foi estabelecido quatro hipdteses de carregamento, primeiro: considerando o
empuxo do solo como o método apresenta e as cargas da superestrutura, segundo: considerando
apenas o empuxo do solo como o método apresenta, terceiro: considerando a carga de empuxo
como uma carga pontual concentrada no centro de cargas do carregamento apresentado pelo

método (centro da camada compressivel) e as cargas da superestrutura, e quarto considerando
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apenas a carga do empuxo como uma carga pontual no centro de cargas do carregamento

estabelecido pelo método.

8.1 Considerando o carregamento do método de Tschebotarioff

A seguir serd demonstrado os resultados de momentos fletores aplicando quatro

hipdteses de carregamentos diferentes. A figura 8.4 a seguir mostra o esquema de carregamento:

Figura 8.4. Esquema de carregamento.

2270 kN

26.8 KNm
25K

>
J

1164 KN/m

FETTETTTT T e e e e e eY Y

Fonte: O autor.
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A figura 8.5 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a
primeira hipétese, que leva em consideragdo o carregamento do empuxo do solo de acordo com

o proposto pelo método de Tschebotarioff e considerando as cargas da superestrutura.

Figura 8.5. Momento fletor considerando hipétese 1.
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Fonte: O autor.
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A figura 8.6 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a
segunda hipdtese, que leva em consideracdo apenas o carregamento do empuxo do solo de

acordo com o proposto pelo método de Tschebotarioff.

Figura 8.6. Momento fletor considerando hipétese 2.

Fonte: O autor.
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A figura 8.7 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a terceira
hipdtese, que leva em consideracdo o empuxo do solo como uma carga pontual concentrada no

centro de carga do carregamento proposto pelo método de Tschebotarioff.

Figura 8.5. Momento fletor considerando hipétese 3.
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Fonte: O autor.
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A figura 8.8 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a quarta
hipétese, que leva em consideracdo apenas o empuxo do solo como uma carga pontual

concentrada no centro de carga do carregamento proposto pelo método de Tschebotarioff.

Figura 8.8. Momento fletor considerando hipétese 4.
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Fonte: O autor.



132

8.2 Considerando o carregamento do método de De Beer-Wallavs

A seguir serd demonstrado os resultados de momentos fletores aplicando quatro

hipéteses de carregamentos diferentes. A figura 8.9 a seguir mostra o esquema de carregamento:

Figura 8.9. Esquema de carregamento.
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Fonte: O autor.
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A figura 8.10 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a
primeira hipétese, que leva em consideragdo o carregamento do empuxo do solo de acordo com
o proposto pelo método de De Beer-Wallavs e considerando as cargas da superestrutura.

Figura 8.10. Momento fletor considerando hipétese 1.
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Fonte: O autor.
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A figura 8.11 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a
segunda hipdtese, que leva em consideracdo apenas o carregamento do empuxo do solo de

acordo com o proposto pelo método de De Beer-Wallavs.

Figura 8.11. Momento fletor considerando hipétese 2.
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Fonte: O autor.
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A figura 8.12 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a

terceira hipotese, que leva em consideragdo o empuxo do solo como uma carga pontual

concentrada no centro de carga do carregamento proposto pelo método de De Beer-Wallavs.

Figura 8.12. Momento fletor considerando hipétese 3.
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Fonte: O autor.
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A figura 8.13 a seguir mostra os resultados de momentos fletores considerando a quarta
hipétese, que leva em consideracdo apenas o empuxo do solo como uma carga pontual

concentrada no centro de carga do carregamento proposto pelo método de De Beer-Wallavs.

Figura 8.13. Momento fletor considerando hipétese 4.
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Fonte: O autor.
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8.3 Analise dos resultados da modelagens em base elastica

A seguir serd feito uma andlise e comparacdo dos resultado dos momentos maximos
atuantes nas estacas obtidos na modelagem em base eldstica. Para a anélise dos resultados, sera
levado as hipdteses de carregamento dos itens anteriores (8.1 e 8.2). A tabela 8.3 a seguir

compara os resultados dos momentos fletores das hipdtese de carregamento.

Tabela 8.3. Resultados de momentos fletores maximos atuantes na estaca.

(hipétese 1) (hipdtese 4)
(hipétese 3)
Considerando o Considerando
(hipétese 2) Considerando o
empuxo lateral apenas 0 empuxo
Considerando empuxo lateral como
como carga lateral como carga
apenas 0 empuxo carga centrada no
distribuida centrada no centro
lateral como carga centro de cargas do
Meétodo/hipétese estabelecida pelo de cargas do
distribuida carregamento
método e as carregamento
estabelecida pelo estabelecida pelo )
cargas da estabelecida pelo
método método e as cargas da
superestrutura método
(kN.m) superestrutura
(kN.m) (kN.m)
(kN.m)
Tschebotarioff 32,8 11,4 43,8 25,4
De Beer-Wallavs 32,3 12,3 49,8 31,1

Fonte: O autor

Analisando os resultados, os momentos dos métodos tiveram valores muito préximos

e os momentos fletores variaram muito de hipétese para hipotese.



138

9 DISUSSAO DOS RESULTADOS

No célculo dos momentos fletores considerando o empuxo lateral do solo, os
resultados variaram extremamente entre os métodos, com os valores médios variando de 8,96

kN.m a 84,32 kN.m.

No dimensionamento estrutural sem considerar o empuxo lateral, todas as estacas,
exceto a EP6 e EP8 tiveram armadura minima, considerando que as estacas hélice continua
possuem armadura pouco acima da minima devido a necessidade de se ter uma maior rigidez

na sua armadura devido a sua execucdo (como demonstra a tabela 9.1 a seguir),

Tabela 9.1. Armaduras padrdo das estacas.

Diametro (cm?) | As min. (cm?) | As padrdo estaca (cm?)

30 3,53 8
40 6,28 8
50 9,82 12

Fonte: O autor.

Sendo as armaduras de EP6 e EPS8 iguais a 4,65 cm?2 e sendo estacas de 30 cm, possuem

armadura mais que suficientes para resistirem aos esfor¢os sem considerar o empuxo lateral.

No dimensionamento estrutural das estacas de 30 cm considerando o empuxo lateral,
apenas o método de Ratton teve armadura acima de 8 cm? nos valores médios de armadura e

apenas o método de Otteo teve armaduras abaixo de 8 cm? nos valores maximos de armadura.

No dimensionamento estrutural de estacas de 40 cm considerando o empuxo lateral,
apenas os métodos de Ratton tiveram valores de armadura acima de 8 cm? nos valores médios,
e 0os métodos de Tschebotarioff e de Ratton tiveram valores acima de 8 cm? nos valores

maximos.

No dimensionamento estrutural de estacas de 50 cm considerando o empuxo lateral,

apenas o método de Ratton teve armaduras acima de 12 cm? nos valores médios € maximos.

Considerando os resultados das armaduras, as piores situagdes de empuxo lateral
foram nas estacas de 30 cm, cujo as armaduras dos valores maximos deram maiores até que as
estacas de 50 cm, dentre as quais, estava a estaca com os maiores valores de empuxo lateral do
solo. A estaca EP8 (didmetro de 30 cm) teve os maiores valores nos métodos de Tschebotarioff

e De Beer-Wallavs sendo 23,23 cm? e 13,94 cm? respectivamente. A estaca EP22 (diametro de
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40 cm) teve os maiores valores nos métodos de Ratton e na média dos valores, sendo 82,58 cm?

e 20,64 cm?.

Na modelagem por meio de base eldstica, os resultados de momentos midximos dos
carregamentos impostos pelos métodos de Tschebotarioff e de De Beer-Wallavs, considerando

cada hipétese de carregamento separadamente, ficaram relativamente préximos.

As hipéteses 1 e 3, 2 e 4 de carregamento (tanto para o método de Tschebotarioff
quanto para o método de De Beers-Wallavs), teriam tecnicamente as mesmas cargas, ja que o
centro de carga dos métodos nem a sua intensidade foram mudados, entretanto, deram

resultados de momentos diferentes.

Em todas as hipéteses houve um momento abaixo da camada compressivel, mesmo
estd possuindo um coeficiente de reagdo horizontal mais alto que as demais. Este momento se
manteve aproximadamente em torno de 11 a 15 kN.m. Entretanto, nenhum dos métodos
(Tschebotarioff e De Beer-Wallavs) levou em consideracao que haveria esforco de momento

abaixo da camada compressivel.
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10 CONCLUSAO

Com a anélise dos de dimensionamento, fica evidenciado a importancia do estudo dos
esforgos laterais em profundidade oriundos do solo, ja que existem poucos trabalhos publicados
deste assunto e os métodos de célculo variam muito entre si. Por isso € muito importante
conhecer o perfil geotécnico, pois as fundagdes trabalham em conjunto com o solo e a

superestrutura.

A andlise entre a capacidade de carga estrutural e a capacidade geotécnica é de estrema
importancia para o dimensionamento das estacas, devido ao fato de que, as duas divergem entre
si. No estudo de caso, a capacidade de carga geotécnica se mostrou menor que a capacidade

estrutural, sendo este uma indicac@o da baixa resisténcia do solo.

Observando os resultados dos célculos do empuxo lateral, pode-se concluir que existe
uma variacdo dos resultados dos métodos apresentados para estimar os esforcos laterais em
profundidade no item 6, e que esta variacdo € razoavelmente grande. Ja no item 7.1 pode-se
observar que, sem considerar o efeito do empuxo lateral do solo a maioria das estacas
necessitariam apenas de armadura longitudinal menor do que a armadura padrdo da estaca
hélice continua. Entretanto, com a verificagdo, a armadura longitudinal mostrou-se elevada, o

que ponta a necessidade de se estudar os efeitos do empuxo lateral do solo.

De acordo com os valores das armaduras das estacas, a pior condi¢ao de empuxo lateral
do solo ndo foi a estaca (EP13) mais solicitada pelos momentos fletores atuantes e sim por
outras estacas que tiveram momentos menores. Para reduzir as armaduras das estacas existem
3 opgdes, a primeira aumentar o didmetro das estacas, 0 que vai aumentar a sua rigidez e por
consequéncia a resisténcia a flexocompressio, a segunda é aumentar o nimero de estacas, o
que reduzird o carregamento normal nas estacas e diminuird as armaduras no dimensionamento

a flexocompressao. A terceira € aumentar a armadura padrao das estacas.

Os métodos de Ratton, mostrou resultados que ficaram distantes da média e dos outros
métodos. Isso pode ser um reflexo da utilizagdo de correlagdes para a obtengdo de parametros
do solo, ja que este método utiliza o0 médulo de elasticidade de cada camada nos cdlculos de

momento maximo atuante.
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Na modelagem por molas, os resultados dos métodos de Tschebotarioff e de De Beer-
Wallavs ficaram relativamente préximos, o que ndo acontece no célculo utilizando os métodos,
que variaram razoavelmente. Isso, pode se dar ao fato de que nenhum dos dois métodos
considera algum parametro do solo que envolve as estacas, o que indica que as caracteristicas
e o comportamento do solo nas camadas acima e abaixo da camada compressivel pode

influenciar os esfor¢cos de momento fletor na estaca.

As hipoteses 1 e 3, 2 e 4 de carregamento (no método de Tschebotarioff € no método
de De Beers-Wallavs), teriam tecnicamente as mesmas cargas, ja que o centro de carga dos
métodos nem a sua intensidade foram mudados, entretanto, todas deram resultados de
momentos diferentes. Isto ocorre devido ao fato de que o coeficiente de reag¢ao horizontal varia
em funcdo da profundidade, isso implica dizer que a forma e o posicionamento do
carregamento, mesmo ndo alterando sua intensidade e nem seu centro de carga, influéncia nos

esfor¢os atuantes de momento fletor na estaca.

Em todas as hipéteses de carregamento, houve um esfor¢co de momento fletor abaixo
da camada compressivel, onde variou cerca de 11 a 15 kN.m nas quatro hipdteses de
carregamento, variando relativamente pouco que implica dizer que as cargas da superestrutura
tem pouca influéncia nesse esforco de momento fletor. Portanto, dependendo das condi¢des de
empuxo lateral e do carregamento, pode ser que o momento fletor se encontre na camada abaixo
da camada de solo compressivel. Entretanto os métodos de Tschebotarioff e de De Beer-
Wallavs nio levam em consideracdo que ha momento fletor abaixo da camada compressivel, o

que mostra ser uma falha destes dois métodos.

Até o presente momento ndo ha como definir qual método para estimar o empuxo
lateral do solo € o mais preciso e seguro, mas considerando a discrepancia dos valores obtidos,
o método de Ratton ndo € aconselhaveis para ser utilizado individualmente, sem outros métodos
para uma andlise comparativa. Considerando a falha nos métodos de Tschebotarioff e de De
Beer-Wallavs em analisar apenas a camada compressivel e acima desta, esses métodos nao
devem ser utilizados sem um outro método que utilize parametros do solo em sua andlise.
Recomenda-se o uso de pelo menos dois métodos de cdlculo de empuxo lateral do solo, sendo

um destes dois um método que utilize parametros do solo em sua anélise.

Mesmo os métodos de estimar o empuxo lateral do solo variando muito entre si, a
média entre seus valores ¢ um bom indicativo para calcular as armaduras necessdrias para

resistir a esses esfor¢os. Uma solug@o para poder usar apenas um dos métodos seria a utilizagao
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de um fator de seguranca para este tipo de carregamento, entretanto, sdo necessarias pesquisas

e estudos para determinar um valor razodvel para este fator de seguranca.
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ANEXO A - Planta de cargas e locacao das estacas e furos SPTs
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ANEXO B - Sondagem SPT do furo S17

RN = 0.0 m

S5P17 = 0.00 m
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ANEXO C - Catalogo de estacas hélice continua monitorada Geofix fundacoes
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ANEXO D - Sondagem SPT do furo S06
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