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PREAMBULO

Esta € a 3* edicdo dos textos de “Fundacgdes”. A 17 edi¢do de, 1979, destinou-se aos
alunos de “Estruturas Especiais” do 5° ano da FEUP. A 2° edi¢do, de 1991, ndo teve
grandes alteragdes em relacdo a primeira e ja se destinou aos alunos de “Fundag¢des” do
4° ano do curso de Engenharia Civil da U. M. (2° semestre).

Esta nova edicdo ja contem grandes alteracdes em relacdo a de 1991 e, em principio,
destinar-se-a a uma disciplina anual..

Introduziram-se em geral alteracdes que contemplam os eurocddigos, em vias de
implementacdo, principalmente o EC 7 relativo ao projecto geotécnico. Praticamente
todos os eurocddigos se encontram ainda em fase de actualizagdo e s6 as pré-normas
respectivas estdo a ser aplicadas. Nomeadamente o EC 2 (Betdo Armado) e o EC 7 ndo
tém ainda versdao definitiva. Por outro lado o RSA (Regulamento de Seguranca e
Accgoes) e o REBAP (Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-esforcado),
ainda ndo foram revogados, o que torna a situacdo algo indefinida, podendo o
dimensionamento dos orgdos de fundacdo em Betdo Armado fazer-se pelo RSA +
REBAP ou pelo EC1 (Seguranga e ac¢des) + EC2. A situagdo de indefini¢ao levou a
que na disciplina de Betdo Armado e Pré-esforcado da U.M. se estejam a aplicar as
normas espanholas respectivas (1991) (EH.91).

Além de frequentes referéncias ao EC7, nos diferentes capitulos refere-se também o
tratado de Joseph Bowles, 5* edi¢do (1996) “Foundations Analysis and Design”.
Enquanto que no EC7 o dimensionamento é sempre feito por coeficientes parciais de
seguranca, Bowles usa sistematicamente o dimensionamento por tensdes de seguranca e
portanto adopta um coeficiente global de seguranca. Por isso resolvemos no texto, a par
desta forma classica de tratar a seguranca, usar paralelamente coeficientes parciais de

seguranga.

Guimaries, Julho de 2002
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Capitulo 1

CARACTERISTICAS DE RESISTENCIA E DA DEFORMACAO DOS
TERRENOS.

1.1. Parametros de Projecto. Ensaios de campo; ensaios laboratoriais.

De um modo geral, o primeiro problema com o qual um projectista se debate é o da
escolha de parametros a adoptar no projecto da fundagdo. Esses paradmetros designados
no Eurocédigo por “valores derivados” (derived values) por serem obtidos a partir de
ensaios de campo e / ou laboratoriais.

Os parametros de resisténcia e de deformagdo ndo sdo designados por parametros
“caracteristicos” porque isso implicaria um tratamento estatistico rigoroso (quartil de
5%) dos resultados dos ensaios, o0 que poucas vezes € possivel.

Os ensaios de campo mais usuais encontram-se descritos no EC7 (pr ENV-1997-

geotechnical design assisted by field tests) e sdo os seguintes:

- SPT “Standard penetration test” ou ensaio de Terzaghi;

- CPT (u) Cone penetrometro estatico ou cone holandés;

- DP Cones penetrometros dindmicos: leve DPL, médio, DPM, pesado DPH, super
pesado DPSH;

- Ensaios pressiométricos (tipo Menard e outros);

- WST “Weight sounding test” ou ensaio com peso;

- FVT “Field vane test” ou ensaios com molinete de campo;

- DMT “Dilatémetro (Marchetti)” em solo

- Ensaios com dilatémetro em rocha (ensaio com macacos planos)

- PLT Ensaio de placa (“Plate load test”).



Os ensaios de laboratério mais usuais sao:

- Ganulometrias e limites de Atterberg;
- Ensaios de compressao simples;

- Ensaios de compressao triaxial;

- Ensaios na caixa de corte;

- Ensaios edométricos;

Estes ensaios também se encontram descritos no EC7 (pr. ENV. 1997 geotechnical

design assisted by laboratory tests).

1.2 Correlacoes

Os ensaios de laboratério sdo muito morosos e exigem a colheita prévia de amostras
inalteradas em sondagens. Os ensaios de campo dao resultados imediatos quanto as
caracteristicas de resisténcia e deformabilidade dos terrenos, mas os resultados t€ém de

ser correlacionados entre si e com os dos ensaios laboratoriais.

Em grandes obras, como barragens, grandes pontes e tineis fazem-se geralmente varios
tipos de ensaios de campo, mas ndo todos os acima referidos. Nas obras de pequeno e
médio porte faz-se em geral apenas um tipo de ensaio, por ventura o SPT ou o CPT ou
ainda os ensaios de penetracdo dinamica, DPL, DPH ou DPSH. Os ensaios de
penetracdo dinamica ligeira, DPL, muitas vezes ndo atingem o “bed-rock” e por isso o
seu emprego € limitado. Nos ensaios penetrométricos € no CPT ndo se colhe amostra.
No SPT € colhida uma amostra que, embora alterada por ser o amostrador de paredes
espessas, permite examinar a estrutura do solo e fazer a sua classificagio qualitativa.

Como se disse, os parametros de projecto sdo obtidos a partir da correlagdo dos
resultados dos ensaios de campo com os de laboratdrios e dos ensaios de campo entre si.
Para solos arenosos e ensaios SPT a correlacdo faz-se entre o nimero de pancadas

) ) ) emax—e L. )
normalizado (N)eo € a densidade relativa Dr= —————, ou o “indice de densidade”
emax— emin



Ip que ddo o grau de compacidade de uma areia, entre os estados mais solto e mais

compacto obtidos em laboratodrio.

EC7 (Parte 3, ensaios de campo pag. 114) citando Skempton (1986) da a correlacdo do
Quadro 1.2.1

Quadro 1.2.1
Muito solta Solta Compacidade Densa Muito densa
média
Ip 0-15% 15-35 35-65 65 - 85 85 - 100%
(N1)so 0-3 3-8 8-25 25-42 42 - 58

Este quadro corresponde a (Ny)go / ID2 = 60. (N})eo € 0 nimero de pancadas no ensaio
SPT, quando a energia de penetracdo é de 60% da energia total de queda do pildo,

corrigido dos efeitos de profundidade.

Para areias finas os valores de N devem ser reduzidos pelo factor 55/60 e para areias
grossas aumentados de 65/60.

Para areias finas Skempton considera ainda um efeito de idade de modo que em aterros
recentes (menos de 10 anos de idade) haverd a relagdo (N)eo / Ip’ = 40.

Por outro lado o mesmo EC7, citando um trabalho de U.S. Army Corpes of Engineers
publicado pela ASCE (1993) apresenta a correlacdo entre Ip e o angulo de atrito

(Quadro 1.2.2)




Quadro 1.2.2

Angulos de atrito em funcio do indice de densidade

Areia fina Areia média Areia grossa
Indice de|uniforme |Bem uniforme Bem uniforme Bem
densidade graduada graduada graduada
Ip
40% 34 36 36 38 38 41
60 36 38 38 41 41 43
80 39 41 41 43 43 44
100% 42 43 43 44 44 46
Bowles (1970) d4 ainda a correlag@o (Quadro 1.2.3):
Quadro 1.2.3
Classif. Unif. Solta Densa
Dr 15-35 65 - 85%

Areia bem graduada SW 0 =33° 0 =45°
Areia de grdo uniforme SP 27°5 34°
Areia sittosa SM 27 -33 30-34
Silte M 27 -30 30-35
Seixo + areia GS 35 45




O angulo de atrito e o mddulo de “elasticidade” para areias também se pode obter a
partir das resisténcias de ponta do cone penetrometro estitico, CPT. O mesmo EC7

(parte 3, Field tests) pag. 105, citando Bergdahl et al. (1993) apresenta o Quadro 1.2.4

Quadro 1.2.4
Densidade relativa . MP, 1) 2)
Ensaio CPT Angulo de atrito ¢” | M6dulo de

elasticidade
drenadoE,, MPa

Areia muito solta 0.0-25 29 - 32° <10

Areia solta 25-50 32-35 10-20

Areia de compacidade média |5.0 - 10.0 35 -37 20-30

Areia de alta densidade 10.0 - 20.0 37 -40 30-60

Areia de muito alta sensidade | > 20.0 40 — 42 60 - 90

1) Para solos siltosos o angulo de atrito deve ser reduzido de 3° e para solos grossos
o angulo de atrito deve ser aumentado do 2°.

2) Os valores de E,, devem ser reduzidos em 50% para solos siltosos e aumentados
em 50% para solos grossos. Em solos consolidados os valores poderdo ser mais

elevados.

O angulo de atrito pode ainda ser obtido a partir de ensaios com o penetrémetro
dinamico pesado (DPH). O EC7, (Field tests), pag. 119, citando a norma DIN 4094
(Dez. 1990) da valores para o indice de densidade Ip em funcdo do nimero de pancadas

para 10 cm de penetracao (Nj), para 3 < Njp < 50:




a) areia de grao uniforme (U < 3) acima do nivel freético

Ip =0.10 + 0.435 log N;o (DPH) (1.2.1)

b) areia de grao uniforme (U < 3) abaixo do nivel freético

Ip =0.23 + 0.380 log N;o (DPH) (1.2.2)

c) areia média a grossa bem graduada (U > 6)

Ip =-0.14 + 0.550 log N (DPH) (1.2.3)

O mesmo EC7, pag. 120, faz depois a correlacdo entre o indice de densidade Ip € o

angulo de atrito.

Quadro 1.2.5
Tipo de solo Graduagao Ip % Angulo de
atrito ¢

Areia fina Gréo uniforme 15-35 (solta) 30°
Areia média U<6 35-65 (densidade média)|32,5°
Areaia média a grossa >65 (densa) 35°
Areia média Bem graduada 15-35 (solta) 30°
Areia grossa e seixo 6<U<L15 35-65 (densidade média)|34°

>65 (densa) 36°

Quanto ao moédulo de deformabilidade E das areias, ele pode obter-se a partir do
nimero de pancadas N do SPT, ou através da resisténcia de ponta R, do ensaio CPT.

Silvério Coelho (1996). “Tecnologia das Fundacdes”, pag. 20.10 indica as correlagdes:

Japonesa

E=6.78 N (1.2.4)




E Sul Africana:

E=573N (E em daN/cm’=kgf/cm? (1.2.5)
O mesmo autor indica na pdg. 20.4 a correlacdo:

E=aR, (1.2.6)

Com 1,5 < a0 < 3.0, mais proximo de 3 do que de 1.5, onde Ry=q em daN/cm?® = kgf/cm?
¢ a resisténcia da ponta do ensaio CPT. O EC7 citando Schmertmann (1970) dd o = 2,5
para sapatas quadradas ou circulares e o0 = 3,5 para sapatas compridas.

Ja antes tinhamos visto (Quadro 1.2.4) uma correlacdo entre E e g, para areias com
varias compacidades por onde se pode constatar que ai o valor de o seria
aproximadamente igual a 4.

Esse autor referindo um artigo de Folque na Geotecnia (1970) e outro de Ivan K. Nixon
no ESOPT II (1982, European Symposium on Penetration Testing) apresenta uma

correlagdo entre R, (CPT) em daN/cm” ou kgf/cm” e N (SPT).

R,=B.N (1.2.7)

Argila siltosa ou arenosa
Silte arenoso
Areia fina

Areia fina a média

o W A~ W

Areia média a grossa
Areia grossa 10
Areia com seixo 8-18

Seixo com areia 12-18



No local da Torre de Pisa encontrou-se para as areias argilosas e siltosas inferiores

(sobre consolidadas) a = 2 (Jamiolkoski, M., Geotecnia, 85, Marco 1999, pag. 14)

De um modo geral pode dizer-se (Bowles, 1970 pdg. 51) que o mddulo de
deformabilidade para areias varria entre 50 daN/cm?” para areias muito soltas e 1 000
daN/cm® = Kgf/cm2 = 100 MPa para areias muito densas.

Para usar os resultados dos penetrémetros dindmicos hd que calcular para eles a

resisténcia dindmica de ponta Rpq:

1.2.8
R, = P xrd
P+ P

e

Ph 1.2.9
r, =—

Ae
Onde

P é o peso do pildo;

P’ € o peso das varas e do batente;

h € a altura de queda do pilao;

A € a drea da secg¢ao recta da base do cone de penetracao;

e ¢ o valor médio da penetragcdo por cada pancada.

De forma aproximada poder-se-d considerar Ry,¢ = R, do CPT e entdo deduzir dos
valores de Ryq quer o angulo de atrito ¢ ° quer o médulo de deformacdo E das areias,

pelas relagdes atrds estabelecidas.

Quanto ao coeficiente de Poisson para areias varia entre 0.15 e 0.40 podendo ser dado

pela férmula de Vesic

1—senl.2¢ 1.2.10
D=
1+ (1 - senl .2¢)




O coeficiente de impulso de terras em repouso para solos normalmente consolidados

serd dado pelas formulas de

Jaky Ko,=1-sen g 1.2.11
e
Vesic K,=1-senl1l.2 ¢ 1.2.12

As caracteristicas de tens@o deformagao vém em Bowls (1970) pag. 51.

Es areias argilas

5-100 Mpa 0.3a110 MPa
Para solos argilosos a caracteristica de resisténcia fundamental é a coesao ndo drenada
Cy ou tensdo de rotura a compressao q, = 2 Cy.
Embora o EC7 ndo refira o ensaio SPT como base para obter as caracteristicas de
resisténcia das argilas, Bowles (1996) pdg. 165, apresenta com vdrias precaucdes a

correlacdo.

qu=kN 1.2.13

Sendo k dependente do local, mas usualmente com o valor 12 para q, em kN/m? = kPa.

Nestas condi¢des obter-se-ia 0 Quadro 1.2.6



Quadro 1.2.6

SPT qQu =2 ¢y KN/M”
N
Argilas muito moles 0-2 <25
Argilas moles 3-5 25a50
Argilas pouco compactas 6-9 50 a 100
Argilas compactas (sobreconsolidadas) 10-16 100 a 200
Argilas muito compactas (sobreconsolidadas) | 17-30 200 a 400
Argilas duras (sobreconsolidadas) > 30 > 400

Naturalmente que o ensaio de campo mais recomendado para obter a coesdo em argilas

é o ensaio de molinete FVT (Field Van Test). Dele se obtem directamente a coesao.

_ 6M max 1.2.14
Y 7D’

Onde M;,x € 0 momento maximo aplicado ao molinete e D o diametro deste quando
D/h = % (h a altura do molinete).
O EC7 (parte 3) pag. 1245 indica para cy um factor de correc¢do funcdo do limite
liquido para argilas normalmente consolidadas e outro para argilas sobreconsolidadas,
funcdo do indice de plasticidade.
A coesdo ¢, pode também obter-se a partir de ensaios de cone penetrémetro estatico

(CPT ou CPTu). O EC apresenta a férmula:

c,=(q.—0o,) N, 1.2.15

Onde q. € a resisténcia de ponta, ¢, a tensdo vertical ao nivel da ponteira devida ao

Vo

peso das camadas superiores € Ng um factor dependente da experiéncia local.




Também o mdédulo de deformabilidade das argilas Ec4om (edométrico) se pode obter a

partir da férmula

Eedom = a'/qc 1216

O EC 7, citando Sanglerat (1972), indica para . os seguintes valores:

CL argila de baixa plasticidade

qc < 0.7 MP, 3<a<8
0.7<qgc <2 MP, 2<a<5
qc. > 2 MP, l<a<2.5

ML Silte de baixa plasticidade
qde. <2 MP, 3<a<6
qc. <2 MP, l<a<?2

CH argila de alta plasticidade ou

MH silte de alta plasticidade

qe. <2 MP, 2<0<6
qe > 2 MP, I<a<?2

OL silte organico

qc < 1.2 MP, 2<0<8

T — OH turfa ou argila orgéanica

q. < 0.7 MP,
50 <w <100 1.5<a<4
100 < w < 200 l<a<l.5

w > 300 a<04



Cré (“chalk™)
2<q. <3 MP, 2<a<4
q. >3 MP, I.5<a<3

além destas relacoes, Silvério Coelho (1996) pag. 20.16 apresenta a relagdo sul africana

para areias argilosas:

E=(5/3)(q, +16) daN | em® = Kgf | cm? 1.2.17

De um modo geral as argilas apresentam mdédulos de deformabilidade, muito varidveis
com a sua compacidade (Es =3 a 1100 daN/cmz), Bowles (1970) pag. 51 e coeficiente

de Poisson y= 0.1 a 0.5, sendo o tultimo valor relativo a argilas saturadas e ensaios ndo

drenados.

Para argilas normalmente consolidadas o coeficiente de impulso de terras sera:

Ko=10.5 (Nooramy and Seed (1965)) ou K, =0.6 +- 0.1 1.2.18

Marcelo da C. Mor@o “Estruturas de Fundacdo, pag. 142, Mac Graw Hill (1975) indica:

| 1.2.19

edom P
m

Onde m, € o coeficiente de compressibilidade volumétrica da teoria da consolidagao:

-dv /v 1.2.20
mv =
do’

Onde dv € a variagdo de volume provocada pelo aumento do' de tensdao efectiva
vertical.
No caso do ensaio edométrico no qual a amostra ndo sofre deformacdes horizontais, se

o solo for considerado um sélido poroso eldstico, teremos



R E(1-v) 1.2.21
©" T m, (1+v)(1-2v)

Onde E é o médulo de “elasticidade” e v o coeficiente de Poisson.

O autor apresenta para o os seguintes quadros de valores:

o = 1.5 para areias densas (Rp>45daN/ cm? = 4,5 Mp,)
1.5 < o < 2 para areias de capacidade média (30 <R, <45daN/ cm?)

2 < o < 5 para areias argilosas ou argila dura (15<R,<30daN/ cm?)

5 < o< 10 para argila branda (Rp<10daN/ cm?)

1.5 < a0 < 2.6 para turfa ou argila muito mole (Rp<5daN/ cm?)

Coeficiente de reacciao do solo (coeficiente de “mola’)
E obtido a partir do ensaio da placa pela relaco

1.2.22

Onde

q = pressao média sob a placa = % (Q forca vertical aplicada; S = drea da placa)

O = deslocamento vertical

ks depende da menor dimensao B do orgdo de fundacao e da profundidade de apoio.
Dada a variagdo de ks com B, Bowles (1996, p. 502) considera antes

k'=k B 1.2.23



Bowles, citando Vesic’ (1961 a e 1961 b) indica “para todos os fins praticos”:

E 1.2.24

Onde E; é o0 médulo de deformabilidade (“elasticidade”) do solo e v o coeficiente de
Poisson.

O valor de kg varia com a profundidade Z. Para ter isso em conta Bowles (1996)
relaciona-o com (i, supondo que gy corresponderia a um assentamento AH = 0.0254

m:

K, = qui/AH= 40 gy kN /m’ 1.2.25

onde qui =cNc Ot 7z Ng. 0+ 0,57 BN y.ay

onde os coeficientes ; traduzem os efeitos de forma e profundidade.



Capitulo 2

INTRODUCAO AO EUROCODIGO 7. DIMENSIONAMENTO
GEOTECNICO.

2.1 Objectivo

O Eurocédigo 7 (EC 7) tem trés partes. Na parte 1 apresenta as regras gerais para o
projecto (dimensionamento) geotécnico. Na parte 2 apresenta regras relativas a ensaios
laboratoriais e na parte 3 as regras relativas aos ensaios de campo.

Da parte 1 existe uma pré-norma em vigor (ENV 1997-1:1994) ja com versdo
portuguesa publicada pelo IPQ (Instituto Portugués da Qualidade). A pré-norma estad
actualmente a ser revista. O dltimo documento desta revisdo tem o n° 339 e data de
2001.02.02.

A pré-norma € completada pelo Eurocdédigo 8 (parte 5) que tem as “disposi¢des para
projecto de estruturas sismo-resistentes’.

A aplica¢do do EC7 tem ainda de relacionar-se com o EC1 (bases de projecto e accdes
em estruturas).

O EC7 trata dos requisitos de resisténcia, estabilidade, condi¢des de servico e
durabilidade das “estruturas” geotécnicas. Os requisitos de isolamento térmico e
acustico ndo estdo incluidos.

Naturalmente que as Fundagdes tratam ndo s6 do equilibrio e deformacdo dos macigos
terrosos e rochosos, mas também da estabilidade e deslocamentos dos orgdos estruturais

de fundagao e por isso a interac¢io solo-estrutura tem de ser considerada.
2. 2 Categorias Geotécnicas

Para efeitos de projecto as obras geotécnicas sdo divididas em trés categorias:

A categoria 1 engloba apenas estruturas pequenas e relativamente simples:

- para as quais se pode assegurar que sdo satisfeitos os requisitos fundamentais apenas
com base na experiéncia e em estudos de caracterizacdo geotécnica qualitativa;

- com riscos despreziveis para bens e vidas.



N

S6 sdo suficientes os procedimentos relativos a categoria 1 se existir experiéncia
comparavel que comprove que as condi¢des do terreno sdo suficientemente simples para
que seja possivel usar métodos de rotina no projecto e na construcdo da estrutura
geotécnica.

E o caso de ndo haver escavacdes abaixo do nivel fredtico ou se a experiéncia locl

mostrar que essa escavacio € uma operagao simples.

Sao exemplos de estruturas que se enquadram na categoria geotécnica 1 os seguintes:

- edificagdes simples de 1 ou 2 andares e edificios agricolas em uma carga mixima de
calculo de 250 kN nos pilares e 100 kN/m nas paredes e nos quais sdo usados os tipos
habituais de sapatas ou estacas;

- muros de suporte ou estruturas de suporte de escavagdes nos quais a diferenca de
niveis do terreno nao exceda 2 m;

- pequenas escavagOes para trabalhos de drenagem, instalacio de tubagens, etc..

A categoria 2 abrange os tipos convencionais de estruturas e fundacdes que nao
envolvem riscos fora do comum ou condi¢des do terreno e de carregamento invulgares
ou particularmente dificeis. As estruturas da categoria 2 requerem a quantificacdo e
andlise de dados geotécnicos e uma andlise quantitativa que assegurem que Sao
satisfeitos os requisitos fundamentais, podendo, no entanto, ser usados procedimentos
de rotina nos ensaios de campo e de laboratério bem como na elaborac¢io do projecto e
na execucao.

Sao exemplos de estruturas ou parte delas que se enquadram na categoria 2 os tipos

convencionais de:

- fundagdes superficiais;

- ensoleiramentos gerais;

- fundagdes em estacas;

- muros e outras estruturas de contencdo ou suporte de terreno ou agua;
- escavagoes;

- pilares e encontros de pontes;

- aterros e movimentos de terras;

- ancoragem no terreno € outros sistemas de ancoragem;



- tdneis em rocha resistente ndo fracturada e sem requisitos especiais de

impermeabilizagdo ou outros.

Na categoria 3 estdo incluidas todas as estruturas ou partes de estrutura ndo abrangidas
nas categorias 1 e 2.

A categoria 3 diz respeito a obras de grande dimensdo ou pouco comuns, a estruturas
que envolvam riscos fora do comum ou condi¢cdes do terreno e de carregamento
invulgares em dreas de provavel instabilidade local ou movimentos persistentes do

terreno que requeiram uma investigacao separada ou medidas especiais.

2.3 Seguranca. F,, Global. F, Parciais.

Tradicionalmente usa-se em geotecnia um coeficiente global de seguranca fs, que reduz
a capacidade resistente das fundagdes correspondente ao estado ultimo de equilibrio
calculado a partir dos valores ‘“caracteristicos” dos parametros de resisténcia dos
terrenos, de modo a que seja, por um lado, obtida uma margem de seguranca em relacao
a rotura, e por outro, que ndo haja assentamento excessivo em relacao ao funcionamento
das superestruturas (estados limites de utilizagdo) aplicando F, a tensdo limite qui

obteriamos a tensdo admissivel.

O EC7 considera agora em Geotecnia como em Estruturas, o principio dos coeficientes

parciais de seguranca, afectando os valores caracteristicos das acc¢des Fy de um
coeficiente de majoracdo ¥, e os valores caracteristicos das propriedades resistentes dos
materiais de um coeficiente de redugdo y,, .

Na pré-norma ainda em vigor considera-se em relacdo ao estado limite dltimo de

equilibrio os trés casos A,B,C que constam do Quadro 2.3.1:



Quadro 2.3.1

Caso Accoes Propriedades do terreno
Permanentes Varidveis
Desfavoraveis | Favoraveis | Desfavordveis | tgg’ c’ Cy JQu
A 1.00 0.95 1.50 1.1 1.3 1.2 1.2
B 1.35 1.00 1.50 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.00 1.00 1.30 1.25 1.6 1.4 1.4

Na versdao do EC7 (2000) que estd em discussdo, considera-se nao s o estado limite
ultimo correspondente a perda de equilibrio (EQU), mas ainda os estados limites
ultimos (STR) correspondentes a rotura interna ou deformagdo excessiva de elementos
estruturais incluindo sapatas, estacas, muros etc., nos quais a resisténcia dos materiais
estruturais contribui significativamente para a resisténcia do conjunto terreno-fundagao
e a rotura ou deformagdo excessiva do terreno, na qual a resisténcia do solo ou da rocha
¢ dominante quanto & resisténcia do conjunto (GEO).

Considera-se ainda como estado ultimo a perda de equilibrio da estrutura ou do terreno
devida a levantamento por pressdao da dgua — “up lift” (UPL) e a rotura hidrdulica
devida a gradiente hidrdulico excessivo na percolacdo (HYD).No caso do estado limite

ultimo de equilibrio (EQU), os coeficientes parciais de seguranca sdo os seguintes:

Para acgoes (7, )

Accao Simbolo Valor
Permanente

Desfavoravel Yo 1.10

Favoravel 0.90

Variavel (sobrecarga)
Desfavoravel Yo 1.50

Favoravel 0.




Para materiais

Propriedades do material Simbolo Valor
Resisténcia ao corte (tan @) Y 1.25
Coesio efectiva V. 1.25
Coesao nao drenada Vo 1.40
Compressao simples Y 1.40
Peso especifico V., 1.00

No caso dos estados limites STR e GEO os coeficientes parciais de seguranga passam a

depender também do tipo de projecto e do tipo de fundagdo: sapatas, estacas (cravadas,

moldadas, de trado), ancoragens e estruturas de retencdo. Sobre esta questdo ainda nao

ha acordo definitivo.

Os coeficientes de reducdo das propriedades dos materiais J,, seriam iguais aos acima

mencionados havendo apenas que acrescentar:

Resisténcia de estacas a traccao,

Ancoragens

Yy =140
Yy =140

Para o estado limite UPL os coeficientes seriam:

Accao Simbolo Valor
Permanente
Desestabilizadora Yo 1.00
Estabilizadora 0.90
Yo
Varidvel
Desestabilizadora 1.00




Para o caso da rotura por gradiente hidraulico (HYD), seria:

V.. = 1.35 no caso de acc¢do desestabilizadora

€

V.., = 0.90 no caso de accdo estabilizadora.

Em relacdo as accdes acidentais ou sismos os coeficientes parciais de seguranca siao

sempre 1.

Além da seguranca em relacdo a estados limites dltimos para os quais € preciso usar os
coeficientes de seguranca acima referidos, hd que considerar o estado limite de
utilizacdo. Para isso ha que considerar os valores de cédlculo das acc¢des contidas no
ECl1, calcular com eles os deslocamentos da fundacao, nomeadamente os assentamentos
diferenciais e a rotagdo relativa maxima e compara-los com os valores aceitdveis. Estes
valores sdo fixados de forma a que ndo haja avarias sensiveis nas constru¢des como seja
fendilhacdo visivel ou encravamento de portas, etc. O valor limite dos deslocamentos
das funda¢des podem também ser acordados com o projectista das estruturas.

Além de limitar os assentamentos diferenciais ou rotagdo relativa méaxima, hd que
verificar que o assentamento ou deslocamento maximo nao prejudica o funcionamento

de servigos existentes na estrutura: elevadores, canalizagdes, etc.

Valores caracteristicos das propriedades dos solos ou rochas

Os valores caracteristicos a escolher para as propriedades dos solos e das rochas obtém-
se a partir dos resultados de ensaios de campo e de laboratério. Se o ndmero de
resultados for suficientemente grande podera aplicar-se um tratamento estatistico, caso
em que o valor caracteristico corresponderd ao quartil de 5%, isto é, o valor da
resisténcia que corresponde uma probabilidade de 5% de obter um valor inferior.

Porém em geral, os resultados dos ensaios ndo sdo em numero suficiente para um
tratamento estatistico. Além disso os ensaios sdo pontuais, nao abrangendo toda a zona
correspondente as fundacgdes. Por isso se escolhem para valores caracteristicos valores
médios, afectados, por ventura, dum factor que os torna representativos das condig¢des

reais nos terrenos de fundacgdo.



Além do dimensionamento através do calculo o EC7 admite o dimensionamento através
de medidas prescritivas, baseadas na experiéncia local, acompanhadas do controlo dos
materiais € mdo de obra. Essas medidas, em geral conservativas, podem ser necessarias

por razdes de durabilidade, face a ac¢ao do gelo e ao ataque quimico e biolégico.

O dimensionamento de fundacdes pode ainda ser baseado em ensaios de carga ou

ensaios em modelos experimentais. Nesse caso hd que considerar os seguintes aspectos:

- as diferencas entre as condi¢des do terreno no ensaio e na obra;

- os efeitos do tempo, especialmente se a duragdo do ensaio for muito inferior a duragcdo
do carregamento na obra;

- os efeitos de escala e de dimensao das particulas se forem utilizados modelos de

dimensodes reduzidas.

Na adaptacao do projecto a obra pode ainda usar-se o chamado “método observacional”,
que, face as dificuldades de previsao do comportamento geotécnico permite alteracoes
significativas do projecto face as condicoes reais encontradas em obra.

O uso do método observacional implica a satisfacdo dos requisitos seguintes antes do

inicio da construcao:

- estabelecimento dos limites do comportamento aceitavel;

- demonstracdo de que existe probabilidade razodvel de que o comportamento real se
situa dentro dos limites da gama de comportamentos possiveis e aceitdveis;

- elaboracdo de um plano de observagdes que permita verificar se 0 comportamento real
se situa dentro dos limites admissiveis. A resposta dos equipamentos e a andlise dos
resultados devem ser suficientemente rdpidos em relacio a evolugdo da obra, de forma a
que se torne possivel a adop¢ao atempada de medidas correctivas;

- existir um plano de actuacdo para ser adoptado no caso da observagdo revelar um

comportamento fora dos limites aceitaveis.



Capitulo 3

CAPACIDADE DE CARGA DE FUNDACOES. REVISAO DO FORMULARIO.
FUNDACOES COM BASE INCLINADA, EM TALUDE, EM SOLO ESTRATIFICADO.
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3.1 - Formula Geral (J.E. Bowles, 1977, p. 120)

onde

qult =¢N, s, ic dc g be + qNq 8q dq iq gq bg + (B/2)N,s,d,iyg,by G.L1)

C = coesao.

Nc = factor de capacidade de carga dependente do angulo de atrito @.

Nq = factor de capacidade de carga dependente do dngulo de atrito, @
relacionado com a pressado vertical das terras ao nivel da base da fundacao.

Ny = factor de capacidade de carga dependente do angulo de atrito @,

relacionado com o volume do solo deslocado.

¥ = peso especifico efectivo do solo abaixo da base da fundagao.

B = menor dimensdo da base da fundacio.
s = factor de forma da base da fundagdo.
i = factor de inclinagdo da carga.
g = factor relacionado com a inclinagdo
B do terreno.
b= factor relacionado com a inclinacao

da base de apoio da fundagao.

A capacidade resistente serd qu; se os valores de c,, ¢’ e @ forem valores
113 P ’9 s o « A . .

caracteristicos”. Para valores dessas caracteristicas de resisténcia minorados do factor
de seguranca vy, em vez de gy viria qq (capacidade resistente de projecto-EC7). Na

versao 2001 do EC7 yy=1,4 para c, e yu=1,25 para c’e ¢’.

Haveria ainda que considerar a rugosidade da base da fundacdo, o efeito da compressibilidade

do solo (Vesic”)) e um factor de escala: as fundacdes com bases mais largas t€m - verifica-se -

proporcionalmente menor capacidade de carga.

3.2 - Valores dos Factores

Ny = K, exp(ztg ¢”) 0’ =0 =N =K,=1 3.2.1

K,=coeficiente de impulso passivo = tg’(45°+ ¢*/2) ~¢'=0=K,=1 322
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N¢ = (Ng-1) cotg ¢”

Ny =1,50 (Ng-1) tg ¢*= Hansen

Ny= 2,0 (Ng+1) tg ¢ = Vesic’ (1975)

Ny=2,0 (Ng-1) tg ¢>= EC7 (Doc. 329 de 2001) quando 8= ¢’/2 (base rugosa)

O EC7 considera para:

Condic¢oes nao drenadas:

R
qult :X: (2+7Z)cuscic +q

(regra de I'Hopital) ¢’=0=N.=2+n

Sendo os valores dos coeficientes dados por:

Coeficiente de forma

Al

B
s, =1+ O,ZE para a forma rectangular;

sc = 1 + 0,2 para forma quadrada ou circular

Coeficiente de inclinagdo da carga
i,=05-0.5[1- H
|\ Ac,

Condicoes drenadas

Em todos os casos s, =1+ 0,2 B’/L’
EC7 Hansen
N B
sq =1+(B’/L)sing’ s =1+—.—
q =1+( )sin @ . N L

C

¢ =(sqNg-1)/(Ng-1) s, = 1+E.sen¢ ’

(¢’=0)
Vesic’
N
s, =1+ E 1
L N,
s =1+—1gg’

323

(a)

(b)

(©

(d)

(3.2.4)

(3.2.5)
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' 3.2.6
$,=1-0,3B°/L’ s, =1- 0,4% s, =1- 0,4E >0,6 ( )

L = comprimento da base da funda¢do; B = largura da base da fundacao.

L’=comprimento reduzido; B’=largura reduzida (solo plastificado sob a base).

Hansen Vesic
d=1+04 para ¢’ =0, D<=B d.=1+04 parag’=0,D<=B (3.2.7)
d. =1+ 0.4 arctg D/B D> B d. =1+ 0.4 arctg D/B D>B (3.2.8)
(radianos)
Hansen Vesic

3.29
d, =1+2tg¢'(1-seng')’ %paraD <B (3-2.9)
. N2 D (3.2.10)
d, =1+2tg¢'(1-send')"arc tg—paraD =2 B
B . U
Férmulas iguais as de Hansen
d=1 (3.2.11)

i‘_' 3§V L 4

L4

CORTE PLANTA

Fig.3.2.1 Fig..3.2.2
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2.er,

| 7ZZ

N
y'd

N

/

B’ x L” = AREA EFECTIVA DE APOIO DA SAPATA PARA CARGA EXCENTRICA

Hansen

i =0.5—o.51/1—£ para @ =0
A'c

. o ,

i, =i,— . para ¢’ >0

q

. 0,5H “
i, =1-
V+A'c'cotg¢'

- _(,_07-n°/450°)H"
! V+A'c'cot gd'

n= inclina¢@o da base de apoio

com a horizontal.

2 «d; «5 (Bowles,1996)

Fig.3.2.3

EC7 = Vesic’

i—l—i ara @ =0
¢ B'L'cN, pam ¢=

B’=B-2eg ; L’=L-2¢e.
1-i

.=, — =

" N,igg

c

para @’ >0

. H "
lq =1-
( V + A'c'cot g(l)'j

‘ H m+1
lY: 1_ (PN] '
V+A'c'cotgd

quando H tem
a direc¢cdo de B’

_2+LY/B

=——— quando H tem
1+L'/B

m=1my :

a direc¢do de L’

(3.2.12)

(3.2.13)

(3.2.14)

(3.2.15)

(3.2.16)

(3.2.17)
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m=m;j cos’ 0 + mpg sen’ 0 (3.2.18)
onde 0 € o angulo que a linha de accdo da carga faz com a direccdo L.

A’=B’ x L’ = area de apoio na fase de plastificagdo do solo (3.2.19)

V = componente vertical da forca que actua na fundacao (base).

H = componente horizontal da forca que actua na fundacao (base).

Factor de Inclinacio do Talude (B)

(O EC7/2001 diz que deve ser considerado mas ndo apresenta formulas).

Hansen Vesic
0 oo P =0 3.2.20
g =1-b ST 51 °= (5:220)
¢ 147° '
p° g. =g 1-s, >0 (3.2.20")
[ :1_ B =0 c q - f Lo
g e 5.14tg0
_ —1_ 2
g, =(1-05tgB)’ =g, PO g =g, =0-teh) B<¢’ (3.2.21)

(Bem graus)

Factor de inclinacdo n da base de apoio em relacdo a horizontal

EC7 Hansen Vesic

b, =b, —(1-b, ) /(N tgd) no , N , (3.2.25)
¢ a7 b,=1-—— (¢'=0 b, =1-—— =0
1T (¢'=0) =151 (¢ =0)
_,_ m
=b. =(1-1ted")’ b, =1- 3.2.22 =l-—
b,=b,=(1-1ngp") : 70 ) b, =1

¢ 5,14tan q)' (3226)
(n em graus)

= exp(-2 22 ,
by =exp(=27g9) 3.223) _p —(1-mgd)’  (3.2.27)
b, = exp(-2,77tg$) (3.2.24)

(n em radianos) (n em radianos)

I1I-6



Observacoes:

1. Usando em 3.1.1 e nas férmulas seguintes coeficientes parciais de seguranga em relacdo a
B B Rd ~ . . . .« .
cy, ¢’ e ¢ (EC7) em vez de que vem q, = ? (tensdo de projecto). Os coeficientes parciais

de seguranca previstos no EC7 versdo 2001, sdo ye, = 1,40 e yp=yc = 1,25. Isto €, cy =
c/1,40, g =c’/1,25 e tgp’g = tg’/1,25

cu € a coesdo nao drenada de uma argila. ¢” € a coesdo drenada. ¢’ o angulo de atrito drenado
ou efectivo de um solo arenoso ou areno-argiloso (valores ‘caracteristicos” ou

“representativos”, medidos em laboratério ou deduzidos de ensaios de campo.

2. Os factores devidos a profundidade sdo tomados em conta na teoria de Meyerhof e s6 sdo
de considerar quando as camadas acima da base de fundacao sdo resistentes. Assim, no caso
da Fig. 3.2.4, ndo seria de considerar o efeito da profundidade (dq = 1) e se se usar a teoria de
Meyerhof (graficos ou dbacos do autor) deve tomar-se nela a profundidade como nula,
embora tomando o efeito da carga lateral devida aos terrenos sobrejacentes: q = 6y =y’D

—=0,9 x D kN/m?, no caso da fig. 3.2.4.

B

—

N\ \ 4
NS INSININSINNNS ASINVNV=APNW

FX—X—X—X—X—

—x—x—X solo
D | x—x—x argilo-siltoso
| x—x—x mole

Fig.3.2.4

3. Para fundacdes por estacas s6 as 1%. e 2%. parcelas em (3.1.1) contribuem
significativamente para a capacidade de carga. A contribui¢do da 3* parcela, devido ao peso
proximo dos solos plastificados nas vizinhangas da base da fundacdo € pequena, porque a
menor dimensao transversal €, por hipétese, pequena quando comparada com a profundidade

D. Assim, também essa 3* parcela é pequena quando comparada com as outras. Isto €, nas

III-7



fundacdes profundas por estacas, os solos nas vizinhangas da ponteira comportam-se como

sem peso, porém, com atrito e sujeitos ao peso das terras sobrejacentes.

3.3. Aplicacoes:

Exemplo 1 - Fundacdo com nivel fredtico acima do seu plano de base

640 kN/m

I
N\
DINSINVINSINVNY SONSINSINSININNS s
0.60
S‘ —
7/
0.60
A S
AV B AV
¢’ =19.5 kN/m’
@ =20°
Fig. 3.3.1

Qual a largura B para se ter um coeficiente global de seguranca em relagdo a rotura

seg
q admissivel

Resposta:

1 3.3.2
q., =cN_.d, +qudq +§7BNy

Presumindo-se, em principio, que D < B, de (3.2.10) tiramos
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d, =I+2tan 20°(1—sen20°)” % = 1+O,31515%.

d. =1+ 0,4 D/B

Por outro lado

q=0,60 x 17,63 + 0,60 x 7,63 = 15,2 kN/m2

W=45°+ /2 = 55° =ty = 2,04

Ng= 2,04 exp(T tg 20°) = 6,40; N¢ = (6,40 - 1) cot 20° = 14,80
Ny= 1,80 (6,40 - 1) tg 20° = 3,54

qu1t=19,5kN/m2xl4,8 (140,4x1,20/B)+

+ 15,2kN/m2x6,4x(B +0.31515x 1,;0) + %7,63xBx3,54

Como
q—;‘ xB = 640kN/m

= q,,xB = 3x640 = 1920kN /m,

vém

q,,.XxB =19,5x14,8(B + 0,35x1,20) +15,2x6,4(B + 0,31515x1,20) +%X7,63X3,54XB2 =1920

= B=4,0m

Exemplo 2 -  Problema igual ao anterior mas com o nivel fredtico 0,30 metros abaixo do

plano de base da fundacao.
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640 kN/m

-
V4
7 DINSINSINSINNY SONSINSINSNSONNS
1.20
7/
7(
030 p B Yy

Fig.3.3.2

q,,.xB =19,5x14,8(B +0,35x1,20) +17,63x1,20x6,40x(B + 0,31515x1,20) +

1{ 030 ' B-0,30
¥ Y

— jB2X3,54 =1920kN/m (a)
2 B

Y=17,63kN/m’,y'=7,63kN/m’  (b)

Resolvendo a equagdo (a) com os valores day ey 'de (b), vem

B=34m
Exemplo 3 - Fundagdes sobre ou proximas de taludes

Considere-se o caso anterior mas com um bordo da sapata a 1,00 metros de um talude com
= 15° Admita-se B =3,4 m.

Qual serd agora a capacidade da carga da sapata?

Havera que aplicar factores de correc¢do g, gq € & Porém, esses factores em rigor s

seriam aplicdveis se a construcao estivesse sobre o talude. Todavia, parece razodvel admitir o

talude AB como prolongando-se além de B até B", intercepcdo com o orgdo da fundagdo.
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Com esta hipétese poderemos calcular segundo Hansen e segundo Vesic’ os factores g, gq e

gy
B’
P
A
B/ SNSINVINS NN SN ~
1.00 Y2NVONVONVONVON YONVONVONVONVONVA
1.20
C
15°
D Al
0.3
A Ve B =340 7
Fig.3.3.3
Hansen Vesic
gq=(1-0,5 tg 15°)=0,4871 gq :(1_th)2 :0,536
B
=1- =0,8980 1— _
T e T g =g —— 2 20536- 1030 _ggg0
5,.14tgd 5,14tg20°
=0,4871
. g = 0,536
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Os factores dq e d; seriam neste caso maiores que os anteriores porque a vertical do bordo

CD estd recuada em relacdo a aresta B do talude. Assim, tudo se passa como se a base da

fundac@o estivesse a profundidade de 1,20 + 1,00 tg f= 1,468 m.

Entao
B , 1,468m
d, =1+21g¢(1-seng)” ———=1136
d.=1+0352308 _ 115 d =1
Am

Substituindo temos:

Hansen

Qult = 19,5x 14,8x 1,151 x 0,898 + 17,63 x 6,40x 1,136 x 0,4871 +

+—|17,63x —+ 7,63
2 3,40 3,40

1 ( 0,30 340- 0’3(’)3,40 X 3,54x0,4871 = 380,2kN/m>

Feitos os calculos andlogos segundo Vesic verificar-se-ia qy)¢ = 200 kN/m2, dado que o
factor g¢ seria apreciavelmente mais baixo que o de Hansen.
Em qualquer dos casos a capacidade da carga viria bastante mais baixa devido a presenca do
talude:

qult X B =380,2 x 3,40 = 1290 kN/m (Hansen)
ou

qult X B=200x 3,40 =680 kN/m (Vesic)

contra as 1920 kN/m anteriores.

Comentadrios: Estes factores de correc¢@o ignoram a posi¢ao da base da fundagdo em relacdo
a base do talude. Assim, no caso da Fig. 3.3.4, se o talude for suficiente-

mente estavel em si proprio, a sua presenca ndo afecta a capacidade de carga da fundagao no
plano A B, a ndo ser na medida em que a profundidade efectiva ndo é D mas sim algum valor

entre DeD'.
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Fig.3.3.4
Por outro lado no caso de um talude de comprimento "infinito", suficientemente

estdvel, a capacidade de carga de uma fundacdo "profunda", como na Fig. 3.3.5, ndo seria

substancialmente afectada pela presenca do talude.

SS9
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W
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S
O
S

|
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|
|
|
|
|
|
|

Fig.3.3.5

Por ultimo refira-se que em 1953, varios anos antes de Hansen e Vesic, Meyerhof

apresentou dbacos para calculo da capacidade de carga de sapatas inclinadas e em talude.
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3.4. Solos estratificados. Solos com duas camadas

3.4.1 - Solos argilosos em ambas as camadas (Bowles, 1996 p.252)

Dois casos extremos:

No primeiro a camada superior ¢ mole e a inferior ¢ dura. Nesse caso a rotura di-se por
"escoamento" da argila mole entre o topo da camada inferior (dura) e a base da fundacdo
suposta rigida.

No segundo caso supde-se o contrdrio: a camada superior é dura e existe por baixo uma
camada de argila mole. A rotura di-se entdo por "pungoamento” da camada dura, se a mesma

ndo tiver grande espessura.

\
IONVONVONVONION YONVONVONVONVONYS N

D

/

RS
y2 B 7 H
®=O,c=cl J
Q:O,c—cz N

Fig.3.4.1.1

Admite-se que a 1* camada tem a coesdo c; e a 2* camada a coesdo c,. Se a razdo Cr=c, / ¢;
for >1 teremos uma camada de argila branda sobre uma camada de argila mais dura. Se C, <

1 acontecera o contrério para Cr < 1 Bowles d4 os seguintes valores:
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34.1.1
N, = LoH +5,14C,  para sapatas longas ( )

34.1.2
N, = 3,0H +6,05C;  parasapatas circulares ou quadradas ( )
Quando Cg>0,7 estes valores devem ser reduzidos de 10%
Para Cg>1, calcular

34.1.3
N,, =414+ 058 ( )
e

34.14
N, =414+ LIB ( )

H

(Sapatas longas)
ou

34.1.5
N,, =505+ 0,338 ( )
e

3.4.1.6
N,, =505+ 0,668 ( )
(Sapatas circulares ou quadradas)
Em ambos os casos para obter o factor N ha que fazer a média:

NNy, (3.4.1.7)
“ (NN, )2

Se a camada superior for de argila muito mole devera tomar-se
Que S4cy, +q (3.4.1.8)
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g atensdo vertical ao nivel da base da fundagdo devida as terras superiores.

3.4.2. Solos areno-argilosos (¢’, ¢*)

Neste caso, haverd, antes de mais, que verificar se a rotura do solo abrange também a camada
inferior (2) ou s6 a camada superior (1).
Calculando H’ = 0,5 tg(45°+ ¢;’/2), verificamos se é H* > Hj, caso em que a rotura abrange

também o solo inferior. Podemos entdo adoptar para angulo global de atrito o valor médio.

_H¢'\+(H'-H)¢', (3.4.2.1)
- -

"

e adoptar um procedimento igual para obter um valor médio para c’:

c’=H.c + (H-H) ¢’»)/H’

Com ¢’ e ¢’ calcula-se depois o qui pelas formulas (3.1.1).

Os casos vulgares de uma camada de areia estar sobre uma camada de argila ou vice-versa,

uma camada de argila estar sobre uma camada de areia, podem tratar-se da seguinte forma
(Bowles, 1996):

1. Verificar se a rotura abange também a camada inferior (H” > H).

2. Calcular o valor de gy supondo um solo tnico com as caracteristicas da camada
superior.

3. Calcular o valor de q’’y supondo um solo tinico com as caracteristicas da camada
inferior.

4. Calcular um valor q’yx = q” ut + resisténcia ao corte por puncoamento da camada

superior.
Sera:
\ . sP.Ktgd' sHc (3.4.2.2)
q ult = q ult + +
Af Af
Onde
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s = perimetro de corte (= 2 (L+B) para sapatas rectangulares).

P, = g H+yH*/2 (3.4.2.3) = forca vertical transmitida pela base da sapata ao solo inferior
onde g =y D € a pressao das terras superiores a base da sapata.

K, =coeficiente de pressdo lateral de terras. Pode tomar-se K;=K,=1-sen¢’.

tg ¢’= atrito entre P,K; e a parede de corte periférica.

s.H.c = for¢a de coesao periférica (s6 existe se a camada superior tiver coesao).

A¢ = drea de apoio da sapata (para converter as forcas de corte em tensdes)

Comparando q’; com gy toma-se a menor camada como capacidade resistente da sapata. Em

geral’ q’ult < Qult.

Bowles (1996, p.255) apresenta os dois exemplos seguintes:
1. Uma sapata com B = 3m e L = 6m estd fundada num depésito de argila com duas camadas

(Fig. 3.4.2.1).

\\,\\ /\\ /\\ /\\ /\\ 2 ,\\ ,\\ /\\ /\\ .
Cy=T77kPa
B=0
T =17.26kN/m’
1.83
3.00
lp
N
\ N
A B
AN / 45° | 45°\ 7
S [ J
N | s 1.22
N~ 150 =H /
N | s
N s
| v
N \ /
\§ \L/ Cy= 115kPa
Fig. 3.4.2.1
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Obter a capacidade resistente da sapata.

A profundidade da rotura do solo sera:

H’=0,5 B tg (45°+ ¢’/2) =0,5 (3) tan 45° = 1,50 ou > 1.22 m
Por tanto a 2* camada € atingida.

Cp =c,/c, :%=1,5>1,o

De 3.4.1.3 e 3.4.1.4 teremos:

N;=5,37 e N=685 e por 34.1.7 N.=6,02
N. € algo superior a 5,14 que se aplica quando hd uma s6 camada.

Também teriamos:

s, =1+ 0.28 =1+ O,Z(EJ =110
L 6

d =1+ 04D =1+ 0,4(1’83j =1,24
B 3

Segundo Hansen viria:
Quit = cNc.8’c.d’+qNgsqdg

=77(6,02) (1,10) (1,24) + 1,83(17,26) (1) (1) (1) = 655 kPa

2°. Dada a sapata e os solos da Fig.3.4.2.2, calcular a capacidade resistente da sapata.
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RZS\CONCANCANEANS AANCSONAONSANEON
P
D=1.50
BxL=2X2m
A
N — AKo°. —_[Do
\){‘0(—45 +3/2=62 H=0.60

n«
/

argila Cy=75kPa

Fig.3.4.2.2

Usando o método de Hansen, obtem-se para a areia:

N, = 29.4 N, =28.7
Sq=1+1tg34°=1,64 $,=0,6
d =1+0262 22| =12 dy =1

| 2,0

Arredondando os valores de N e substituindo na férmula geral temos:

quie = 1,5(17,25) ((29) (1,67) (1,2) + 0,5 (17,25) (2) (29) (0,6) (1) = 1804 kPa

para a argila

N.=5,14

Se=140.2 (%jzuo,z(z/z):l.z, sq=dg=1
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d.= 1+O.4arctg€ = 140.4 arctg (%j =132

qQ we=5,14(75) (1,2) (1,32) + 2,1 (17,25) (1) (1) = 622 kPa
H4é agora que somar a contribui¢do do puncoamento para obter:

P K, tg34°
" SV Sg +

"= + 0.
qult q ult Af

2
onde P, =qH+ 'YHT ¢ a forca de pungoamento.

q = YD. Portanto:

0,60°

P, =17,25(1,50)(0,60) +17,25. =18,6KN/m

s € o perimetro =2 (2+2) =8 m
K = impulso lateral = Ko = 1-sen¢@’=1-sen34°=0,44
Entao

8(18,6)(0,44)tg34°

" =022+
qult 2)(2

=633kPa < q,

a capacidade resistente da fundacdo €, pois, “controlada” pela capacidade resistente da argila

adicionada da resisténcia ao pungoamento da camada arenosa.

Com um coeficiente global de seguranca de 3 a tensdo “admissivel” na base da sapata seria

q. =%= 211kPa

Se quizémos obter a tensao de projecto (EC7-2001) Ogrg, teriamos de usar coeficientes
parciais de segurancga para @’ :tg@’q =tg@’/1,25 =tg34°/1,25 = ¢’4=28°35¢
Cua=Cu/1,40=75/1,4=53,57 kPa.

Com estes valores repetiamos os cdlculos acima indicados e em vez de qu obtinhamos

ga<qult e também q”g < Q" w1t € q"a<q’ uit-
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A comparacdo entre q’q € (q seria feita de igual forma e certamente que a capacidade
resistente da fundagcdo continuaria a ser “controlada” pela capacidade resistente da argila

adicionada da resisténcia ao pungoamento da camada arenosa:
q”q= 5,14 (53,57) (1,2) (1,32) + 2,1 (17,25) (1) (1) =473 kPa

8(18,6)(1 —sen28°,25)tg34°

' =473+
4 2%x2

= 484kPa = o
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Capitulo 4

ASSENTAMENTOS DE FUNDACOES

4.1 Transmissao de tensoes em profundidade (Elasticidade linear, Boussinesq)

Solucdes classicas para o calculo de tensdes (Gij = Oxx- Oyy» Ozz: Ozx> Oxy» ny) nos

varios pontos do macico

Boussinesq (carga concentrada a superficie do maci¢o, hemiespaco eléstico linear,

homogéneo e isotrépico)

Por integracdo da solu¢do de Boussinesq obtém-se os valores das tensoes Gjj transmitidas aos

varios pontos do macico, provocadas por cargas uniformemente distribuidas a superficie por

bases de apoio circulares flexiveis.

carga uniformente
distribuida

/ 7 Gpzz=d0 qo= O 22
7

AU 2\\/\\ O AANANS
P

7 |

(a) (b)

Fig. 4.1.1

A tensdo q = 0, transmitida ao ponto P a profundidade z pela carga qo=0jj© distribuida a

superficie num circulo de raio r e centro na vertical de P, (Fig. 4.1.1 (a) e (b), é:
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EEENRES 4.1.1)
{1+(Fj }
Z

Podemos a partir de (4.1.1) calcular o raio r do circulo que a certa profundidade z produz

uma dada tensdo q tal que g/qq tenha valores de 0,1; 0,2; 0,3; etc.; 0,9. Claro que s6

carregando todo o plano horizontal teriamos q/qy= 1.

Resolvendo (4.1.1) em ordem a r/z e tomando a raiz positiva vem:

(4.1.2)

tomando (g/qo) = 0,1, 0,2, etc. obtém-se os correspondentes valores de r . Por exemplo:
Z

(a/qp) =0,1 = (1/z) = 0,2698
(a/q9) =0,2 = (1/z) = 0,4005
............ = Wz)=.......

0/90) =09 = (1/z)=1,9082=191

com 0s 9+1 (— resto do plano) = 10 circulos divididos em 20 sectores, temos uma rede de

200 elementos curvos de drea AA. Cada elemento AA carregado com
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l"
5

(Z)

3cm

Fig.4.1.2

a carga uniforme q dé a profundidade z na vertical de 0 uma tensao vertical

AGZZ :Aq:qo AA :q_o
200AA 200 (4.1.3)

(area total)

Desenhe-se a base de uma fundacdo a escala tal que z = AB (Fig.4.1.2). Colocando no ponto
0 o ponto dela, sob cuja vertical se quer calcular a tensdo ¢, e contando o nimero n de

elementos da drea coberta pela planta da fundagdo temos:

n

QZE%

4.1.4)
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Fig.4.1.3

Embora a formula (4.1.1) seja de manejo facil para obter a distribuicdo de tensdes a certa

profundidade gerada pela carga g, suposta uniforme a superficie, ainda hoje se usa para a

“difudo” da caraga em profundidade a regra de 1:2, admitindo-se uma distribuicao de tensdes
também uniforme em profundidade, o que é uma aproximacgdo grosseira. Com essas hipoteses

grosseiras obtem-se a tensdo vertical a profundidade z para uma sapata rectangular:

Vv
1= (B+2)(L+z) (4.1.5)
onde V € a forca vertical na fundacio, B a largura e L o comprimento da base de apoio.
Para muitos outros casos de interesse pratico encontram-se tabelas nos 3 volumes da obra de
J.P. Giroud, "Tables pour le Calcul des Fondations". Dunod, 1973. Essas tabelas, porém, nao
consideram nenhum caso de ser a carga aplicada a certa profundidade como acontece na
realidade. Tabelas mais completas e férmulas encontram-se em Poulos, H.G. and Davis, E.H.,
"Elastic Solutions for Soil and Rock Mechanics", John Wiley & Sons, N.Y., 1974. Af se

encontra o caso de uma carga uniformemente distribuida ser aplicada a certa profundidade,
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num macigo terroso linearmente eldstico, homogéneo e isotrépico de profundidade infinita.
Muitos sdo os casos em que o "firme" ou "bed-rock" se encontra ndo muito abaixo da base da
fundacdo. Este ultimo caso foi tratado por outros autores (Bowles, 1974), mas em relacdo a
assentamentos.

Para terminar recordemos que, quando varios 6rgaos da fundacdo estdo préximos uns dos
outros, no calculo das tensdo transmitidas a um ponto P(z) situado em linhas verticais entre
elas hd que ter em conta as vdrias parcelas relativas a cada uma das fundacoes tributérias (Fig.

4.1.4). Se fosse para o ponto Q(z) por exemplo ja a influéncia da fundagdo (2) poderia ser

desprezivel.
() | Py 2 | P
ISINVNSNSINVNY PONSINSINVININV
Q(z)
Fig4.1.4

4.2 Assentamento de sapatas a superficie (meio elastico)
Para sapatas flexiveis de forma rectangular a superficie num hemiespaco eldstico e para um

canto Terzaghi da:
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1_ 2
s —qp[ 1% |1
‘ E 4.2.1)

com

;L)L 1++/(L/B)* +1 tlow | Lo (L]ZH
L s L/B & (4.2.2)

Para o centro da sapata haveria que se somar os valores dos 4 cantos com b=B/2, para a

largura B e 1=L./2 para o comprimento L.

Para o centro de um circulo teriamos:

S=gJA (ﬂJo.sss

E, (4.2.3)
d? z
Ja= |zl = d\/:z Bx0,886
4 4 (4.2.4)
Portanto
_y2
S =qBx0785 1=
E, (4.2.5)
Para o caso da rotacdo de sapatas, consideradas rigidas, teriamos
_y?2
(g0 = M2 I-v I,
BL"{ E, (4.2.6)

onde Iy € um factor dado por Bowles (1996) pag.311. Para sapatas rigidas
Ip = 16/[m(1+0.22B/L)] 4.2.7)
Taylor (1967, pag. 227)

R

B SAPATA | |L
SRS B B=
(@) () ©)
Fig.4.2.1
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Fig.4.2.2

4.3. Assentamento de uma sapata a profundidade D = ¢ em meio elastico

Segundo Bowles(1977), p.159, o assentamento a profundidade D=c sera:

S = SIp 4.3.1)

Sendo Ip dado em gréficos tirados de Fox(1948) Proc. 2nd. Int. Conf. Soil Mech. F. Engn.
Vol 1, pp. 129-132. Fox d4 expressoes analiticas para Ip.

Fox d4 as expressdes para Ip
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5 (4.3.2)

o

[ =—C=—3l
mc (B1+BZ)YI

(profundidade D =c)
D = notacdo de Bowles; c= notacao de Fox

Fox da as expressoes de B, Ba....... Bs:

B, =3-4v

B, =1-120+8v°
By =—4v(1-20) (4.3.3)
B, =—-1+40-8v°
B =—4(1-2v)°

ede Y (s=1,2.....5)

Y = al ;’4+b+b1 r4+a_{r43—a3—b3} (4.3.4)
1 n n

a a

v, =al, 5¥0 g r4+“_{ff—r§—rf+r3} (4.3.5)
2 = n n

h

2 2 4.3.6
Y3:r_ln{(b+rz)rl}+r_1n{(a+rl)r2} ( )

a (b+ryr b (a+r)r

r? (r1 +r,—r— r) (4.3.7)
ab

Y, =

(4.3.8)
Y, =rtan™ (a_bj

I"I"3
a=L e b=B
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r= 20;;’12 =a’ +r2;r22 =b? +r2;r32 =a’ +b* +r2;r42 =a’ +b* (4.3.9)
v = coeficiente de Poisson

Ip = graficamente esta representado na Fig. 4.3.1.

o H
| |

M

= D

:-9 8

2 8

=

o

o

ho]

g

2 6

o

8 678910 ) 3 4 5 10 DB

Factor de influéncia para sapata a profundidade D.
$1=S; Ip Sg (a superficie)

Fig.4.3.1

Referéncias basicas:

Fox, E.N. "The mean elastic setlement of uniformly loaded area at a depth below the ground
surface". Proc. 2nd. Int. Conf. SSM.F.E., vol 1, 1948, pp. 129 - 132. S. Timoshenko, "Theory
of Elasticity", Mc Graw-Hill, N.Y., 1934, p. 338.

Steinbrenner, W., (1934) "Tafelnlzurl Setzungsberechnung", Die Strasse, vol. 6, oct., pp. 121-
124.

Se além de considerarmos as cargas aplicadas a certa profundidade D = ¢, acontecer que ~
profundidade H apareca uma camada rigida, haverd que deduzir ao assentamento S' obtido

considerando H =oo, o assentamento S" como se a profundidade da sapata fosse H.
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Steimbrenner, fez dessa maneira o cdlculo e apresentou expressdes analiticas (Bowles, 1996,

p. 302; Timoshenko e Goodier, 1951):

SR e Y P e 4.3.10)
S=S=§'=gB— (Il+ — IZJID
Py VM HIME NG (M +,/M> + )1+ N? 43.11)
oml " MA+VMPNTHT T MAYMP AN

M 4.3.12)

Igzz_tan_l - ;

" NYMEAN"+ (tan! em radianos)
M:£,N:E

B B

q = pressao de contacto correspondente ao estado limite de utilizacdo

Para o assentamento médio de uma sapata flexivel a profundidade D, existem ainda outras
formas de calculo:

Janbu, N., Bjerrum, L. and Kjaernsli, B., (1956), Norwegian Geotecnical Inst. Publ., n°® 16,

apresentaram curvas para [L] € [l em Sp =l U] 98 (4.3.13)

E
uo =1 (D/B, L/B, A), efeito da profundidade.

up =1 (H/B, L/B, A), efeito da posi¢ao H do "bed rock"

(R.F. Craig, (1987) "Soil Mechanics", p. 170, van Nostrand Reinhold)
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Fig. 4.3.3- Coeficientes de deslocamento vertical (4.3.13)

Além de (4.3.2) e seguintes, uma forma geral de calcular os assentamentos seria pelo integral

S = J.:e‘wdz

(4.3.14)

onde €y seria a componente vertical do tensor das extensdes ou deformagdes unitérias e D a

cota, ou melhor, profundidade do plano de apoio da fundagao.

N

lp

A ONVONVONVONVON

YONVONVONVONVONVYS

iz

Fig.4.3.4

A dificuldade estara em avaliar os €yy. Eles sdo dados por:

B Ao,

v
-—2Ac
Vv E hh

S S

€

(4.3.15)

onde A oyy € A Opp sdo as componentes vertical e horizontal (respectivamente) do acréscimo

no tensor das tensdes induzido pelas cargas P aplicadas a fundacdo a profundidade z. Ja

vimos que ha férmulas para calcular essas tensdes transmitidas admitindo o solo como sélido

linearmente eldstico e eventualmente homogéneo e isotropico. Por outro lado, a propria

expressao (4.3.15) pressupde vdlida a lei d'Hooke.

Porém, dadas as incertezas na prépria fixacdo ou avaliagdo do médulo de deformacgdo

Eg (e coeficiente de Poisson v), ndo se justificam grandes refinamentos no calculo. Assim,
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poderemos por exemplo admitir AGhp=K Aoy, (4.3.16) onde K, seria o coeficiente de

impulso das terras em repouso cuja expressao em fungdo do angulo de atrito é K, = 1-sen0.
Note-se todavia que essas expressdes sO sdo vélidas para solos arenosos e normalmente
consolidados ou adensados. Se as formacdes terrosas tiverem sido pré-adensadas por
movimentos geoldgicos, secagem, et., K, € em geral muito superior acima indicado. Todavia,
nesses casos € possivel e tém melhor lugar as teorias antes citadas (Boussinesq, Westergaard

e outros) para o calculo da transmissdo de tensdes em profundidade.

Na férmula (4.3.14) nao se torna necessario fazer o calculo considerando z variavel até ao ..

N\
N R ONVONVONVONVON YONYONVONVONVONVS
P
by B o
/
N _
AGR\y =1 (2)

Fig.4.3.5
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Qualquer das férmulas das teorias acima referido mostram que a partir de uma profundidade
7'=4B (4.3.17)
onde z' = z - D € a profundidade abaixo do plano da base da fundagdo, os incrementos no
tensor das tensdes induzidas pelas cargas aplicadas a fundagdo sdo praticamente despreziveis.
Recorde-se que a expressdo (4.3.15) é semelhante a que € usual no célculo do

assentamento devido a consolidac¢io do solo. Assim, na Teoria de Terzaghi este é dado por:

S=["mAc,de (4.3.18)

onde my coeficiente de compressibilidade volumétrica obtido no ensaio edométrico de

consolidagdo.

N
RSN 2NNV SENSINSINSINVINNA

71

)

‘ MGy =1 (2)

2 R R A A A
B T o e e B e
R bttt
++++++++++++++++++++H bttt+ttt+++++
B e o S B e

Zg FTEREEIA A bbby B e e e

iz
Fig.4.3.6

Se um soélido linearmente elédstico fosse submetido ao edémetro, isto €, comprimido sob

tensdo vertical (principal) 61 e sem deformacdes horizontais € = €3 =0, my, seria dado por

L @Eva-2y) (4.3.20)
Y E (1-v)
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O assentamento dado pela formula (4.3.18) corresponde a consolida¢do primaria do solo.
Para considerara o acréscimo de assentamento devido a consolida¢ido secunddria usar-se-ia a

férmula:

AS = (z1-77) Cq log(ta/t)) (4.3.19)

onde

71-7 € a espessura da camada em consolidacao;

C, € um coeficiente que se obtem do ensaio edométrico, da curva assentamento-log t, que tem
um trecho final rectilineo correspondente “consolidacdo secunddria. C, € o coeficiente
angular da recta respectiva.

Para o tempo t; poder-se-4 tomar o tgy calculado para 90% da consolidagcdo primaéria.

Para t; = t;+At tomar-se-4a o tempo que se entenda acima de t;.

O EuroCode 7 (EC7) pag. 145 da versao portuguesa (1994) para avaliacao dos assentamentos
considera os casos da férmula (4.3.14), a que chama método da tensdo-deformacdo e da
férmula (4.3.10) que designa por método da elasticidade ajustada. Também apresenta na pré-
norma prENV 1997-3, 1996 (“‘geot. design assisted by field tests” pdg. 117), uma formula
empirica para calcular directamente o assentamento de uma sapata em areia a partir da sua
largura B e do nimero N’ médio de pancadas no SPT, na zona de influéncia abaixo da base
da sapata.

Citando Burland and Burbidge (1985) o EC7 da o assentamento imediato S; (mm) de uma

sapata quadrada com a largura B (m):

S, =0, B"(I./3)+(q—0c",, )B*" I —(q'-2¢',, /3)B"" I (4.3.20)

onde

G’y = pressao maxima das terras sobrejacentes (kPa);

q’ = pressao média na base da fundagdo (kPa);

L= 1.71/(N)"*

onde

N’ = € o valor do nimero de pancadas do SPT na zona de influéncia da sapata dentro da qual

0.75

toma lugar 75% do assentamento. Esta zona € definida por Z; = B, (B em m) quando o
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numero da pancada N é crescente ou constante. Se o nimero N for decrescente com a
profundidade toma-se Z; = 2 B ou a distancia a base da camada branda, qual dos valores seja
0 menor.

No caso de areias com seixo ou seixos com areia, o valor de N’ deve ser afectado do factor
1,25. A férmula (4.3.20) deverd ser afectada de um factor de forma f; para sapatas
rectangulares.

_( 125L/B 2 (4.3.21)
L/B+0,25

S

Para D/B < 3 ndo ha lugar a factor de profundidade (D).

H4, porém que aplicar também um factor de correccao f; para ter em conta o tempo, visto que

os assentamentos da sapata em terrenos arenosos variam com o tempo:
f =(1+R,+R log, t/3 (4.3.22)

onde f; é um factor de correc¢do para t > 3 anos, R3 é uma parcela para ter em conta o
assentamento até 3 anos e R; tem em conta o assentamento em cada ciclo de tempo além de 3
anos.

Para cargas estiticas o autor sugere R3; = 0.3 e Ry = 0.2, 0 que dard para um periodo de 30
anos fi=1.5

Para cargas flutuantes, como € o caso das sobrecargas em pontes, silos, chaminés etc, indicam

R3=0.7 e R;=0.8, o que para 30 anos daria fi= 2.5

4.4. Valores limites de assentamento
Coeficiente de Seguranca

A filosofia da seguranca e da sua determinacao € hoje ponto muito discutido e ainda estamos
longe da unanimidade de pontos de vista. Vamos no entanto, considerar pelo que diz respeito
a fundagdes, os dois métodos mais em uso:

a) Método dos coeficientes globais de seguranca.

b) Método dos coeficientes parciais de seguranca.
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No caso dos coeficientes globais de seguranga aplica-se, em geral, 4 tensdo de rotura qyj¢
calculada pela férmula (3.1) um coeficiente de redugado Fg, dito de seguranca, em geral com o

valor 3.

Obteriamos dessa forma

G (4.4.1)
9 admissivel = FY
Qadmissivel = 9a) seria uma tensdao a ndo ser excedida em ponto algum do terreno da fundagdo

para a combinacdo mais desfavordvel de cargas de servigo, ou seja a combinacdo mais
desfavoravel de ac¢des definidas no R.S.A. (D.L. n® 235/83 de 31 de Maio) sem coeficientes
de majoracdo.

O critério implicito em (4.4.1) pode levar a excesso ou a insuficiéncia de seguranca.
Pode levar a excesso pois se aplicarmos por exemplo o coeficiente 3 a um solo arenoso onde
o angulo de atrito adoptado ndo nos oferece dividas e a estrutura pode aceitar grandes
assentamentos, como € o caso dos muros de suporte, o facto de ser excedida a tensdo

admissivel q,, calculada com Fg = 3, ndo tem consequéncias. Portanto, poderemos tomar para
Fg um valor menor, mas nunca inferior a 1,5. Se por outro lado, se trata de uma estrutura e

condicbes em que os assentamentos diferenciais tém de ser bastante reduzidos (adiante

indicaremos recomendacdes a esse respeito), o valor de Fg teria de ser bem maior (4 ou 5).

Nesses casos haverd que calcular os assentamentos "imediatos" e a longo prazo (devido a
consolidacdo das formacdes argilosas saturadas inferiores, quando existam). Para esses casos

€ preciso dispor dos valores das caracteristicas da deformabilidade Eg e vg. Porém, mesmo

quando existem esses valores s@o muito dispersos, muito varidveis e os resultados podem nao
oferecer confianca pelo que diz respeito ao cdlculo dos assentamentos. Dai a razdo de que,

para o caso de estruturas e condicdes "sensiveis" a assentamentos, se deva escolher os valores

mais altos para Fg ge se usa um coeficiente global de seguranca-

O método dos coeficientes parciais de seguranca € uma tentativa levada a efeito por
Brinch Hansen (1965)e desenvolvida agora no EUROCOD7 (EC7) para aplicar a estabilidade
do sistema fundacg@o-solo os conceitos de seguranga existentes para as estruturas. Assim, ele
aplica um coeficiente de "minoracdo" as caracteristicas de resisténcia dos solos e um
coeficiente de "majoragcdo" as ac¢des aplicadas a estrutura e que se traduzem por accdes nos

orgdos de fundacao.
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Os coeficientes acima referidos dizem respeito aos estados ultimos de equilibrio. Porém ha
que considerar também os estados limites de utilizacdo para os quais se usam nas acc¢oes
coeficientes parciais de seguranga com valor 1. Os valores calculados para os assentamentos
nestas condi¢des devem ser comparados com valores aceitdveis. Estes sdo valores que
preservam a funcionalidade das superestruturas (ndo causam fissuras excessivas,

encravamento de portas, dificuldades de funcionamento de elevadores etc.)

E de referir que o método dos coeficientes parciais de seguranga é o tnico admitido pelo EC7
na versdao agora em revisdo (2001). Todavia nos E:U.A. ainda se usa o método dos
coeficientes de seguranca o qual € sistematicamente aplicado nos exemplos referidos por

Bowles (1996).

Assentamentos totais, assentamentos diferenciais e "distorcoes" angulares admissiveis

Chama-se "distor¢do angular”, &/1 ou rotagcdo relativa, ao quociente entre o
assentamento diferencial & entre dois orgdos de apoio contiguos da estrutura e o vdo 1 entre
eles.

As distor¢des ou os assentamentos diferenciais podem ser limitados por muitas razdes
ligadas com o funcionamento das estruturas ou dos equipamentos que elas vao suportar.
Assim, muita maquinaria (veios de mdquinas, etc.) se mostra sensivel as distor¢cdes da
estrutura onde apoia. Além disso, quando os assentamentos diferenciais ultrapassam certos
valores o fendilhamento de edificios torna-se inaceitdvel, as pontes rolantes podem comecar a
ter dificuldades de rolamento. Ha pois que limitar os assentamentos diferenciais ou as
distor¢des para esses casos.

Na Fig. 4.4.1 apresentam-se valores limites para 6/l segundo Bjerrum (1955). Valores
semelhantes sdo também referidos no EC7 (1994 e 2001).

Quanto a assentamentos totais também tém de ser limitados pelo menos por razdes de
drenagem e outras. Com efeito, por exemplo, os assentamentos totais de um edificio sendo
exagerados (isto é, da ordem de duas ou trés dezenas de cm), mesmo que sejam uniformes os
esfor¢os na estrutura, conduzirdo a roturas nas canaliza¢des nas zonas de ligagdo ao exterior.
Por esse motivo quando se prevém assentamentos totais importantes, embora se anteveja que
os assentamentos diferenciais serdo pequenos, de forma a ndo afectarem a estrutura, € de boa

pratica fazer as ligagdes de dgua e esgotos definitivas apenas apds a conclusdo dos "toscos".
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O EUROCODE 7 (versao 2001, anexo H p.141) admite assentamentos totais de 50 mm em
sapatas isoladas e valores eventualmente maiores se ndo causarem avarias em canalizagdes ou
outros servigos (elevadores, etc.).

Quanto a rotacdes relativas, provenientes de assentamentos diferenciais entre orgdos de
fundacdo contiguos, admite valores entre 1/200 e 1/300, dizendo que um valor de 1/500 é
aceitdvel para a maioria das estruturas e que 1/150 ja causa provavelmente um estado limite

ultimo de fendilhamento excessivo ou perda de equilibrio.

1 i i a4 a1 i i a4 i 1
100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000
1 1 1 1 1 1 1 ]

' ’<Limite a partir do qual é de recear '

dificuldades com maquinariasensivel
aos assentamentos

Limite de perigo para porticos
com diagonais

I~ Limite de seguranga para edificios onde
o fendilhamento nao é aceitavel

I~ Limite a partir do qual é de esperar um
primeiro fendilhamento nos painéis

I~ Limite a partir do qual é de esperar
dificuldades com pontes rolantes

[~ Limite a partir do qual se torna visivel
a inclinagao de edificios rigidos altos

- Consideravel fendilhamento em
paredes de painel e de tijolos

I~ Limite de seguranga para paredes
flexiveis de tijolos
(h1 < 1/4)

[~ Limite a partir do qual é de recear danos
estruturais de edificios em geral

Fig.4.4.1
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Capitulo 5

FUNDACOES SUPERFICIAIS

(SAPATAS E BLOCOS DE FUNDACAO. SAPATAS CONTINUAS E VIGAS DE
EQUILIBRIO. ENSOLEIRAMENTOS GERAIS)

5.1 - Elementos de Betao Armado para Dimensionamento de Fundacoes

Indicdmos em 2.3.2 formas de obter seguranca em fundacgdes e fizemos referéncia
ao EC 7. Também o Regulamento de Seguranca e Accdes para Estruturas de Edificios e
Pontes (R.S.A.), posto em vigor pelo D.L. 235/83 de 31 de Maio, trata do assunto e ainda esta
em vigor. No entanto hoje estd a usar-se o Eurocddigo 1 (EC1) que no essencial ndo difere
muito do RSA.

Os valores caracteristicos das ac¢des desfavordveis definem-se como aquelas que
tém uma probabilidade de ocorréncia inferior a 5% no intervalo de referéncia que € igual ao
tempo de vida da estrutura para os estados limites Gltimos.

Como ja se viu a combinagdo de ac¢des faz-se considerando uma accio de base,
por exemplo a sobrecarga, pelo seu valor caracteristico afectado do coeficiente de seguranca
v, € adicionando-lhe os valores caracteristicos das outras accdes (vento, neve, etc.) afectados

dos factores de reducdo (), para ter em conta a pouca probabilidade de ocorréncia simultinea

dos valores caracteristicos das vdrias accdes, por exemplo, a pouca probabilidade de

ocorrerem sobrecargas maximas e vento ciclonico. Assim, somando a Yq SQ1k © valor Yq
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Yo Swk estamos a considerar em vez do vento ciclonico Sy um vento "habitual" Yo Sywk

de menor intensidade ("habitual" era a designa¢@o no antigo regulamento). Assim, se v€ como

¢é constituido o somatorio
n

2 VoS i

j=2

Na prética, em termos de célculo eléstico, o que se faz € calcular separadamente os
esforcos devidos as vdrias ac¢des (sobrecarga, vento, neve, variagdes de temperatura, siSmos,
etc.) e fazer depois varias combinagdes, considerando ou como ac¢do de base a sobrecarga
com valores que vém no Regulamento (valores caracteristicos) e as outras com valores

reduzidos, ou o vento ou o sismo como ac¢des de base e a sobrecarga com valor reduzido.

Os esfor¢os sdo calculados ao nivel dos orgdos de fundagdo. Em geral, a
combinacdo mais desfavordvel é aquela que tem como accao de base a sobrecarga e as outras

accdes com valores reduzidos.

Materiais

Como ja se disse, além de considerar os factores Y de majoracao dos esforcos, ha

que considerar os factores 7,, de redugdo das resisténcias caracteristicas dos materiais. Os

valores destas sdo os que tém uma probabilidade de ocorréncia superior a 95%. Para os betoes
e para os ac¢des o REBAPE (D.L. 349 C/83 de 30 de Julho e D.L. 357/85 de 2 de Setembro)
da os valores ja reduzidos ou valores de célculo. Hoje estd a usar-se para o projecto e obras de
betdo armado e pre-esforcado o Eurocédigo 2 (EC2) que, todavia, sé ird concluir a sua
revisdo em 2002. Os betdes sdo ai designados por C12/15 para o B15; C16/20 para o B20;
C20/25 para o B25; C25/30 para o B30; etc..

Os valores de célculo ou de dimensionamento das tensdes dos betdes a compressao

e a trac¢do sdo:

Quadro Q1  MPa (Megapascais)

V-2



Classe de(B15 [B20 (B25 |[B30 (B35 |[B40 (B45 |[B5S0 |BS5S

Betdio (12) |16) |20y [@25 |@0) [35) |@0) |@5) |50
fod 80 |107 |133 [16,7 [20,0 [233 [26,7 [30.0 [333
ford 0,80 (0,93 |1,07 [1,20 [133 [1.47 [160 |1,73 [1.87

0,85 fq 6,8 9,1 11,3 (142 |17,0 [19,8 22,7 [25,5 |283

Os valores do quadro foram obtidos dos valores caracteristicos dos ensaios em

provetes cilindricos afectados do coeficiente de redugdo y,, = 1,5. No quadro indicam-se entre

paréntesis os valores das tensdes de rotura em provetes cilindricos correspondentes aos

obtidos em provetes cubicos.
Os valores a considerar nos calculos para as tensdes de dimensionamento a

compressdo sdo ainda reduzidos pelo factor 0,85 (0,85 f.q) para ter em conta a diminuic¢do da

tensdo de rotura devido a permanéncia de tensdes elevadas durante muito tempo.

Puncoamento

Para o dimensionamento de sapatas e macicos de encabecamento de estacas é
fundamental o valor da tensdo de corte por pungoamento do betdo. O artigo 54.1 do REBAPE

d4 a seguinte férmula para os esfor¢os resistentes do pungoamento:
Vid=VYrd u (5.1.1)

onde vy g=nTyd (5.1.2)
N = coeficiente dado por 1,6-d, com d expresso em metros € que ndo deve ser

tomado inferior a unidade. (Isto €, se a laje for delgada (d< 0,60m ) n>=1; se a laje for

espessa (d>0.60) n=1.

sendo
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Vrd - valor do célculo do esfor¢o resistente de puncoamento por unidade de

comprimento do contorno critico de pungoamento;

u - perimetro do contorno critico de pungoamento definido por uma linha fechada
envolvendo a drea carregada a uma distdncia ndo inferior a d/2 e cujo
perimetro € minimo;

T] - tensdo cujo valor € indicado no quadro Q2.

(d - € a espessura ttil da laje)

Quadro Q2

Esfor¢o transverso. Valores da tensdo 7]

MPa (Megapascais)
Classe de
Betao B15 [B20 |[B25 (B30 |[B35 [B40 |B45 |[B50 |B55
mE 0,50 (0,60 |0,65 [0,75 0,85 (0,90 |1,00 [1,10 |1,15

Observa-se que o Regulamento considera que, em rigor, as férmulas (5.1.1) e
(5.1.2) s6 sao aplicaveis quando a drea carregada dista pelo menos 5d de um bordo livre o que
deixaria de fora os pilares de canto e de aresta carregando uma laje de fundacdo em
ensoleiramento geral e também a maior parte dos casos de maci¢os de encabecamento de
estacas. Admite-se que para estes casos se tenha de consultar literatura especializada,
nomeadamente o eurocodigo EC2 e o MC90). Porém, pensa-se que (5.1.1) e (5.1.2) podem
continuar a ser adoptadas desde que o perimetro critico seja judiciosamente escolhido.
Adiante apresentar-se-3o exemplos.

Também se considera que para o caso de "puncoamento excéntrico”, isto €, de a
resultante actuar excentricamente em relacdo ao baricentro da drea carregada, ha que
aumentar o esforco de puncoamento actuante por unidade de comprimento pela forma

seguinte:
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Vi 2 e (5.1.3)
v, =—1+
u d,

para area carregada circular (ou assimildvel);

b

(5.1.4)

€

X

\% +le,
v, =—%1+15 ’

u \b.b,

para area carregada rectangular.

Nestas expressoes:

e- excentricidade de Vgq (ex e ey s<o as componentes segundo as
direccdes x e y);

dy- didmetro do contorno critico (soma da altura ttil com o didmetro da édrea
carregada);

by e by - dimensdes do contorno critico medidas segundo as direcgdes x ey

paralelas dos lados da drea carregada.

Observa-se ainda que o Regulamento ndo considera como caso especial
o chamado "corte em viga larga", isto é, o corte ao longo da superficie C’B’ (Fig. 5.1.1).
Supor-se-a que neste caso se aplicam as consideracdes gerais relativas ao esfor¢o transverso

que constam do Art°. 53.1, no que diz respeito ao esfor¢o transverso "absorvido" pelo betdo:
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Fig. 5.1.1

Ve=1b,d (5.1.5)

onde T € a tensdo de corte dada no quadro Q2.
by = C'B' € alargura de corte = "largura da alma da seccio”
d = a altura 1til da secc@o (espessura ttil da laje).

Considerando a Fig. 5.1.1 e supondo o pilar submetido ao esfor¢co axial N=Ng (j&

majorado) a tensdao de pungoamento seria

_ N, (5.1.6)
P (a+d+b+d)d

Tsd

esta tensdo teria que ser menor que T| (supondo a partida n=1) correspondente a classe de
betdo escolhida.

Ted < Trd COM Tg=T]. 7T,

N = (1,6-d)>1 (d em metros)

Tsa = accdo de projecto; Tq = resisténcia de projecto
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De

Nsd <
(a+d+b+d)d

T, , obterse-ia a espessura util d para a laje.

Observa-se que em rigor o perimetro critico é u =2 (a+b) + 2.7. d (5.1.7)

se considerarmos que as linhas criticas em torno dos vértices do pilar E,F,G,H, sdo arcos de

circulo de raio d igual a espessura da laje. Neste caso a drea de pungoamento serd

A, =(a+d)(b+d)—(4?Tﬂjd2 (5.1.8) e
ndo (a+d+b+d) d em (5.6.1).

As diferengas porém, nao sdo significativas.

Por outro lado a forca de corte por pungcoamento em rigor ndo serd Ny havendo que descontar

a resultante da pressdo sob a sapata: AV, =6 A (5.1.9)

(ver Vila Pouca e Delfim (2000), “Concepcdo e dimensionamento de fundagdes -

Dimensionamento estrutural de elementos de fundacao”, FEUP, Porto).

Na mesma obra se podera ver (p.1.1 a 1.28) o célculo de B.A de sapatas e outros orgaos
usando ndo s6 o REBAP, mas também o Eurocédigo EC 2 (Betdo) e as normas CEB — FIP

Model Code 1990 (MC90).

Acos
O Regulamento de Betdo Armado e Pré-esforcado (REBAPE) considera a

qualidades do aco, A 235 NL, A 235 NR, A 400 ER, A 400 EL, A 500 NR, A 500 ER, A 500

EL. A indicacdo N quer dizer da dureza natural laminado a quente; a indicacdo E quer dizer
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endurecido a frio por tor¢do; a indicagdo L quer dizer de superficie lisa e a indicagdao R quer

dizer de superficie rugosa.

As tensOes de cedéncia, fsyk’ as de rotura, fg,k, € as de

calculo, fsyd’ S<O as

seguintes:

Aco fsyk (cedéncia) | fgyk (rotura) fsyd (cdlculo) | Observagdes
(MPa) (MPa) (MPa)

A235NL  [235 360 204
A 235 NR A compressio
A 400 NR consideram-se
A 400 ER 400 460 348 valores
A 400 EL fseyd = - fsyd
A 500 NR
A 500 ER 500 550 435
A 500 EL

5.2 - Consideracoes gerais sobre o tipo de fundacao directa mais apropriada: Blocos,

Sapatas isoladas, Sapatas ''continuas'', sapatas com Vigas de Equilibrio e

Ensoleiramento ou Sapatas gerais

Os blocos de fundagdo sdo corpos prismdticos com altura maior que a menor

dimensao da base (h > B). Sao em geral ndo armados, uma vez que a tensdo maxima de

traccao ndo ultrapassa a correspondente tensdo admissivel para o betdo. Sendo a drea de

contacto com o terreno de fundacdo relativamente pequena, a capacidade resistente desse

terreno tem de ser grande. Isto €, s6 se podem usar blocos em bons terrenos de fundacio, com

tensoes "admissiveis" da ordem de 1 a varios MPa (MN/mz). Para tensdes admissiveis mais
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baixas ja terdo de ser usadas sapatas (Fig. 5.2.1 e 5.2.2). Estas dizem-se flexiveis se

B=a .

2h e rigidas se

Fig. 5.2.1 Fig. 5.2.2
Quando o terreno for relativamente fraco, impondo por isso sapatas isoladas de
grandes dimensdes, se os vaos entre pilares forem pequenos, muitas vezes acontece que as
sapatas ficariam com os bordos interiores muito préximos(Fig. 5.2.3). E entdo preferivel fazer
uma sapata comum a 2, 3 ou mais pilares, em geral, comum a todos os pilares duma mesma
fila. De modo semelhante, se se tratar de fundar uma parede ou um muro teremos de construir

uma sapata "continua", ou “corrida”



Fig. 5.2.3

As sapatas continuas tém por outro lado vérias vantagens: absorvem facilmente os
momentos flectores dos pilares; reduzem os assentamentos diferenciais e com isso podem
evitar danos a superestrutura. Se o pilar a fundar estd junto a extrema da propriedade onde
se situa o edificio teriamos de usar
uma sapata excéntrica. Se a carga € axial e a distribuicdo de tensdes no terreno € linear, a
dimensao transversal da sapata s6 poderia ser 1,5 x a, sendo a a dimensao transversal do pilar.
Pode entdo acontecer que para ter uma dimensdo perpendicular ao plano da Fig. 5.2.4,
proporcionada, venha uma tensdo no terreno demasiado alta.

E entdio necessdrio ligar o pilar em causa com o pilar contiguo o que, em geral se faz

por uma "viga de equilibrio" ou por uma sapata gemelada trapezoidal.
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a/2 a/2

a/2 2a/2

Fig.5.2.4

Quando o terreno de fundacdo é fraco e hd filas de pilares em duas direccdes muito
proximas de tal modo que a drea coberta por sapatas isoladas seria superior a uns 60% da area
correspondente ao perimetro envolvente dos pilares exteriores é em geral preferivel fazer uma
sapata geral. No caso de haver uma cave e o nivel fredtico estd a pequena profundidade,
torna-se necessario fazer uma sapata geral com paredes ou muros de suporte estanques. Note-
se que em teoria seria possivel fazer uma escavacao de tal modo que o peso de terras retirado
fosse igual ao peso do edificio e da fundagao de tal modo que resultasse nulo o acréscimo de
pressdo no terreno de fundacdo. Este principio de compensacdo de cargas foi muito usado
antes das actuais facilidades de fundacdo por estacaria. Os ensoleiramentos gerais tém em
geral grandes assentamentos totais, mas os assentamentos diferenciais s<o pequenos de modo
que a estrutura nao sofre com esses assentamentos. Um prédio de 20 pisos com sapata geral
de fundacdo pode assentar 20 cm ou mesmo algo mais sem dano para a estrutura. Haverd

todavia que ter em atencao as ligacdes das canalizacdes de esgoto ao exterior.
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5.3 - Fundacoes Directas e Sapatas. Seu Dimensionamento

Ao pretender dimensionar um bloco ou sapata, o primeiro acto € determinar as
dimensdes em planta o que pode fazer-se pelos processos indicados em 3.1 e 3.2. Acontece,
porém, que em muitos casos no local da edificacdo ja € conhecida a chamada tensdo

"admissivel" no terreno e que € qy)¢ dividida por um coeficiente global de seguranca (3, em

geral). Alternativamente e seguindo o EC 7 poder-se-a calcular em vez de q,; um qq (tensao

. tgo' c' -
de projecto) usando em vez de tgd’ e ¢’ tgq)'dzg—q) e ¢'y=— onde Yy € Yo sdo oS
Y¢ Yc
coeficientes parciais de seguranga (Yy € Yo =1.25, no caso drenado (calculo em termos de
tensdes efectivas). No caso ndo drenado (solos argilosos e cdlculo em termos de tensdes

totais) Ye,=1.40).

Dada que seja a carga no pilar P e a tensdo no terreno qydmissivel> arbitrando numa primeira

tentativa 0,1P para peso da sapata, descontando o peso do terreno que ela desloca, teriamos

para dimensao, supondo-a quadrada:

qadm

1/2 (5.3.1)
(5]

Para dimensionar a espessura da sapata comeca-se por obter uma dimensao h a partir

de consideracdes de pungoamento:

4x (a+d)xdx 1 > 1,5P (5.3.2)

De (5.3.2) tira-se o valor minimo de d.
H4 no entanto, que fazer uma segunda verificacdo que &, por vezes, mais desfavordvel,
segundo as indicagdes de Bowles, 1974 (ACI). f a verificagdo do corte em "viga larga", isto &,

segundo G'E' (Fig.5.3.1b). Ter4, pois de ser satisfeita a condi¢ao:



PLANTA
.
§< ‘
|
]
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I R
5 | |
| s
5 |
R |
dn2
N\
N ”
ﬂv E
B

a)

Bxdxt, > I.S(qadmxBx B ; aj

(5.3.2)

Alternativamente, se usarmos coeficientes parciais de seguranga e, portanto, a carga P=Py

J4 majorada, teriamos em vez de (5.3.2)

4(a+d)xdxt, > P,

€

B—a

BxdXxt, >q,XBXx

(5.3.2°)

(5.3.3)

Observa-se que também neste caso seria preferivel em vez de T; usar T4=1m.7T;, com N=(1,6-

d) >1 (d em metros) e usar um perimetro critico u = 2 (a+a)+2nd (5.1.7) e uma &rea

reduzida A, = (a+d) (a+d) - (“TT”jdz .



Obtida a altura util d, que satisfaz as inequagdes ou no minimo as equacdes (5.3.2) e

(5.3.3) ha que verificar se as traccdes nas "fibras" mais traccionadas, que sao as da base, sao

inferiores a tensdo de trac¢do "admissivel".
A distribuicdo de tensdes num plano vertical (devida a flexdo) quando a sapata é

"continua" faz-se em geral pela Teoria da Elasticidade (Telémaco Van Langendonck,

"Concreto Armado", Vol. II, pp. 331/338).

A
77777777777 [4
Fc
R S 7B;Bi()
F
p BO/IG/ _F,
b (b) . ©
ﬂy X ﬂy
(a)
Fig. 5.3.2
As tensdes principais sao dadas por:
_ (5.3.4)
o _1lpr 2B—tgp—20+ Z—ZXM
c, 2tgp cosP

Os valores méximo de (trac¢do na base) e minimo (compressdo na fila superior) obtém-se
para®=0e0=J
(5.3.9)

tgP
tmax — /( _1)
N



(5.3.6)

B
Gcmax = /( _1)
P tgh

No caso de blocos ou sapatas com dimensdes na base semelhantes nas duas direc¢des
nao ha solucdo conhecida porque o problema € tridimensional. A adopcdo de férmulas
anteriores parece, todavia, estar do lado da seguranca.

Se o valor de ox;

‘tmax = Ctmax 1,5 dado por (5.3.2) for superior a tensdo de trac¢ao

no betdo f.tq dada no REBAP (Art°. 19°), quadro Q1 dado em 5.1.1, hd que absorver o
"excesso" por armaduras, colocadas na zona da base. Nesse caso tem de se calcular F; por

integracdo da distribuicao da Fig. 5.3.2 o que daria (T. Van Langendonck, p. 335)

X 2 (5.3.7)

com [ dado pela equagdo

28, +sen’B, =20 (5.3.8)

Este autor mostra que os valores dados por (5.3.7) pouco se afastam dos que s<o dados

pela férmula da flexao:

M
z

F =

_3M (5.3.9)
' 2.d



com

(5.3.10)

Ha, porém, outro método (das brielas ou de Labelle) que d4 a forca a ser "absorvida"

pelas armaduras:

_P(B-a)

na direc¢do B, e

P(B-b)

-

(5.3.11)

(5.3.12)

na direc¢do perpendicular se, porventura, a sapata for rectangular e "homotética", (Fig. 5.3.3).

Observa-se que se se trata de um bloco, o qual satisfaz as condicdes

h=B e p'<45°

(5.3.13)



tendo paredes verticais como mostra a Fig 5.3.4, ndo deverd ser calculado (dimensionado)
pelas férmulas anteriores (5.3.5), (5.3.7), (5.3.10) ou (5.3.11), mas pela férmula de Van

Langendonck para blocos de paredes verticais:

1)

a

L h|
L~ 1B \
AR
<+ p
ARMADURAS SR
«—p 3
B
q N~
Fig.5.3.4
B—a
Ot ax ~ 90 = 0,40q (5.3.14)

ou pelos diagramas de Guyon (Béton Precontraint, Vol. I).

Esses diagramas, todavia, ndo dao valores muito diferentes dos da expressao (5.3.14).

Como exemplo consideraremos o seguinte:
Dimensionar a fundagdoo directa de um pilar sujeito a uma carga axial de servigo de
1500 kN, num terreno com uma tensao "admissivel" de 1 MPa (IOkgf/cmz), supondo que se

usa B 25 e um A 235. O pilar tem sec¢ao quadrada de 0,50x0,50 m.

1° - Consideramos um bloco ou sapata de forma quadrada em planta. o lado do

quadrado serd B, tal que:



g2 _ 150011

—W3B=1,28:>B=1,30m
m

71 = 0,65 MPa (= 6,5 kgf/cmz) —> a altura da sapata terd de satisfazer a

4(0,50 + d) d x 650 kN/m2 > 1500 kN x 1,5

1500x1.5 >

d2+0,50d -
650 4

= d2-050d-0,86573=0

_ —0,5+,/0,25+4x0,8657
- 2

= d

= d=0,71m

Temos ainda de verificar o corte em "viga larga" com

1500 kN

agr = SSTOKN /i’

*(Este valor ndo é rigoroso: deverfamos entrar com o peso proprio da sapata e descontar o peso de solo
removido).
e daf
1,5xpx0,40x 1,30 <=d x 1,30 x 650 KN/m?2
= d>=0,90 m
Vamos, pois, adoptar d=0,90m



Vejamos agora as tensdes nas "fibras" mais traccionadas dadas por (5.3.5)

1

0.401 0.50

-

ja~]

Fig. 5.3.5

o, = 887,60 = 932kN / m®
[(0,90:0,40) : arctg (0,90 : 0,40)—1]

6t =932x1,5=1398 kN/m2 = 1,398 MPa
max

fotk = 1,07 MPa do Quadro Q1 (REBAP)

A diferenca entre a tensdo resistente foix = 1,07 MPa e a tensdo calculada G*tmax =

1,398 MPa ¢ relativamente pequena de modo que se justificaria aumentar um pouco a altura

util d da secgdo de forma a evitar armadura. Bastaria calcular B tal que:

2
15 SBLORNTm™ yoq0kn 1m? = 8B 51244341 = B~ 1225rad.
18f_, )i
B

= tef =2,747 = ﬁ.d ~1,10m

b

Se quizéssemos manter a altura de 0,90 m teriamos de armar. O cdlculo feito pela

teoria da distribuicdo continua de bielas (Labelle) daria:
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- 1500kN x (1,30 — 0,50)
‘ 8x0,90

=166,7kN = F,, = 1,5x166,7 = 250kN

Usando A 235 teriamos:

= POV (001225m® = 0,001225m = ¢16a18 = 7416+ 7416
204 x103kN /' m
(em direccdes ortogonais)
ou duas camadas de ferro: 2 camadas x 6 012 + 2 camadas x 6 ¢12

Hoje sera preferivel resolver este exemplo usando coeficientes parciais de seguranca. Nesse
caso em vez da carga P de servigo teriamos uma carga Ny de projecto, correspondente a
combinacdo de ac¢Oes mais desfavordvel. Terfamos, por ventura, Ny = 2.250kN. Por outro
lado em vez da tensdo “admissivel” na base da sapata teriamos uma tensao de projecto (g,
obtida a partir das férmulas 3.1.1 e seguintes em fun¢do das caracteristicas de resisténcia ¢’ e
¢’, minoradas dos coeficientes de seguranca previstos no EC7 (1.25 para ¢’ e tg ¢’). Supondo
que estas caracteristicas eram tais que qsq =1,5 MPa, obteriamos um dimensionamento
exactamente igual ao anterior.

Observa-se que para obter qgq pelas referidas formulas teriamos de conhecer as dimensdes da
sapata em planta e a partida ndo as conhecemos. Todavia, o problema podera resolver-se
iteractivamente : arbitrando inicialmente as dimensdes da sapata e calculando um primeiro
valor para qg. Com esse valor e Ny obtinha-se o valor de B para uma segunda interac¢do, e
assim sucessivamente, até que a diferenca em B para as duas ultimas iterac¢des fosse
desprezivel.

Um exemplo de aplicacdo que além de carga axial envolve momento flector no pilar é
apresentado por Vila Pouca e C. Delfim, em “Concepc¢do e dimensionamento de fundacdes —
dimensionamento estrutural de elementos de funda¢ao” (FEUP 2002), pag. 1.20.

Esse exemplo € resolvido com o uso do EC2 (Eurocdédigo 2), mas poderia ser também

resolvido usando o REBAP.
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Nsd=1500kN
A\ Msd=150kN

dr2 a=d/2

( 4‘45" 45"f 1 e

L B=245 ,

()

A\

f L=2.45 X

i
=J

, B=2.45 ,

(b)

Fig. 5.3.6

Trata-se de um pilar de b,= by= 0.40m sujeito a uma carga axial de cédlculo Ny = 1.500kN e a
um momento Mg = 150kNm. Admite-se betdo B25 e aco A500. Supde-se a sapata rigida e o

solo elastico linear. Por isso as tensdes no terreno serao:

s _ 1500  6x150
M2 0457 T 2.45°

Gsd,l:3 11kPa (& Gsd,zzl 89kPa

V-22



Para fins de cédlculo de momentos etc. podemos admitir uma tensdo da “referéncia”, algo

superior a média: 634 =(3.044,1+042)/4 = 280kPa

Admitindo a linha de rotura indicada na Fig. 5.3.6 b, o perimetro critico sera:

u = 2(by+by)+nd = 2(0.40+0.40)+nd (a)

e a drea de pungcoamento seria

A, = (b, +d)(b, +d) —(4%”}12 = (0.40+d)’ —(4%’)@12 (b)

A condicdo para obter a espessura da sapata € (na drea de corte):

\Y
Tsd = sdef S Trd = Tl (C)
ud
sendo
Voo=v, 1415t )
sd,ef — Vsd.red . \/Fb'
x 7y

com

Ve = forca de corte efectiva

e

Vidreda = forca de corte reduzida = Ngg AV (e)
com

AV=0g0.Au ()

ex € ey sdo as excentricidades de Ny ; b’,=b,+d ; b’y=by+d, € Oyq,, serd uma tensdo “média” de
contacto no interior do perimetro critico a qual se costuma tomar igual a uma tensdo “de
servico” no solo:

Gsd,():Gsdmédio/ 1 ’5

Pelas expressdes anteriores vé-se que a espessura util d da sapata s6 se pode obter

iterativamente. Tomemos, pois como 1 aproximagao
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Viaer=Nsg=1500 kN

Entdo, por ( ¢) vem

1.500kN
(2x(0.40+0.40) + 7d)d

< 650kPa ou seja

1.60d +7d?* >1500/650 = nd? +1.60d —2.31>0

ou seja
2
s 0.80++/0.80% + Tx2.31 4115
T
com estes valores poderemos fazer uma segunda interac¢do:
= 1502 -1.5=166kPa
© 7245

AV =166xA, .Com Au=(O.40+1.15)2—(4TT7[jl.152=2.12m2

Vidred = 1500-166x2.12=1148kN

ex=150/1500=0.10m . e=0 .b’\=b"y=0.40+1.15=1.55m

0.10

V1.552

Vi = 1.148(1 +1.5x J =1.259kN

1259
(1.60 + 7ud ))d
d =21.08

Com d=1.08 poderiamos fazer uma 3* interaccdo, mas é evidente que a altura util para a

<650 = 7d’ +1.6.d —1259/650 > 0

sapata nunca serd muito inferior a, digamos, 1,05m, o que com o recobrimento de 0,05 m

daria h=1.10m.

Segundo os autores acima referidos o EC2 admite um maior perimetro para a linha critica de

rotura (a=d). Entdo o perimetro critico seria
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u=2 (b,+by)+27d, (g
sendo a area interior a esse perimetro:

Au=(bx+2d)(by+2d)—(4—ﬂ:)d2 (h)
Fazendo a aproximacao Vg =1.249kN, viria, para este caso, por ( ¢)

0.80 + (0,80 +2.1x1937)""?
27

2md? +1.60d —1249/650 > 0 =

=0,70m

Os autores acima referidos usando o EC 2, com as varias correc¢des que lhe estdo associadas
encontram d = 0.60 m. Este valor deriva de um perimetro critico ainda maior: a = 1,5 x d. No
caso do MC 90 toma-se um perimetro critico de puncoamento com a varidvel até a = 2.d,
escolhendo o valor que dé a diferenca T,4-Tg minima.

O MC 90 introduz varias correcgdes para obter Vgqer € 0 cdlculo € relativamente complexo.

As espessuras da sapata sao em geral menores que as calculadas pelo REBAP e EC2.

Nenhum dos cédigos prevé o “corte em viga larga” usado por Bowles (1996) (U.S.) e que
algumas vezes dé sapatas mais espessas que 0 pungoamento.

Neste caso teriamos uma forca de corte.
N',=0;,Bx(B/2-b_ /2)=280x 2.45[&20'40j =703kN

T, =N, /(dx2.45) = 703/(dx 2.45)

S

T, =T, =650kPa >2703/(dx2.45)=d= E><L =0,44m
650 245

Vé-se, pois, que neste caso o pungoamento seria a situa¢do mais desfavoravel.

As armaduras poderdo obter-se calculando o momento flector da laje em consola sendo o vao

térico
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123‘7;%+0_15be =%+0.15x0.40:1.085m

1.085>

M =280x2.45% =404kN.m

No caso da altura ttil = 1.05 m e A500 (tabelas LNEC)

M, _ 403N 40 s7kN 1 m? = 0.150MPa, B25 = p = 0.035%

bd* 2.45x%1.05°

Esta percentagem de armadura é muito baixa, inferior aos minimos referidos nalguns
regulamentos para sapatas sujeitas a puncoamento.Para isso concorrem a grande espessura da
sapata e 0 aco ser de alta resisténcia, o que nao serd aconselhdvel em fundacdes. A norma
espanhola de BA (1996) no Art®. 58.8.2 refere o valor de p=0,14%

Os autores acima indicados sugerem p=0.15 a 0.20%. Se usdssemos p=0,14% teriamos

Ay = Ay, = 0.14 x 245 x E =36cm’ = 18¢16, valor que ainda parece elevado, o que é
Y 100

devido a grande espessura d obtida para a sapata. Para d=0,70m correspondente, como vimos,
a um perimetro critico maior, obteriamos uma armadura minima menor, como acontce com 0s
autores que obtiveram . 12P16.

Nte-se que se fosse usada a altura d= 1.05 m dever-se-ia colocar uma armadura suplementar
minima a meia altura da espessura da sapata (REBAP). E mesmo recomenddvel que o
espacamento de ferros em altura da sapata ndo seja superior a 0,30m e que nenhum ferro
tenha diametro inferior a 12mm (Norma espanhola de BA, EH-91 e disposicdes contrutivas

do REPBAP).
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Resolugdo do problema da sapata do curso de B.A. (B.P.E) da UM, pelo REBAP (Fig.5.3.7)

Pll lpz

/R

T PLANTA

bx
N
* ﬁJ/ 2B /(V
(b)
Fig. 5.3.7

P;=P,=0.40x 0.40 m
Para o pilar P,
N, = 1500 kN
M=75 kKN.m

E para o pilar P,
N, =1.200

M=100 kN.m

Gid solo = 450 kPa, Materiais B25, A4
Ngq = 1500+ 1200+0.1 (1500+1200)= 2.970 kN
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Mg = 75+100 = 175 kN.m

As dimensodes em planta da sapata, arbitrando L = 2 B, obtém-se da condi¢do de

_30,+0, <

(o} SO a
ref 4 rd ( )

drea=LxB=2B.B=2B

I:BX(ZB)3 :8B4 :gB4
12 12 3

c, = l\kd + MIS" V= 22]93(3 + ;]7354 X3xB = 1;‘:25 + 2223’5 (b)

1485 2625

62 B 2 B3 N (C)

A condicdo (a) da:

(4455 787.5 1485 2625
+ + -

s 'S 7 5 j/4£450

= B 21,86 = B=190m;L =3,80m

= 14825 +—262;5 = 449,6kPa
1.9 1.9

= 14825 + 262;5 =373.1kPa
1.9 1.9

0,

2

0, =(3x449,6+373.1)/4 =430,5kPa

Perimetro de pungoamento: u=2 (b,+by)+md (d)
area de pungcoamento A,=(bx+d) (by+d).(l—7t/4)d2 (e)

A condic¢do para obter a espessura da sapata é
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A%
T,=—% <t =1(1,6-d) 21,

ud
sendo
V V 1+1.5 R
= +1.5———
sd ,ef sd,red (byx byy )1/2
com

V.aef = forca de corte efectiva
Vidarea= forca de corte reduzida = Ngg-A Vg

A\]scl = Oy, - Au:(deédio/loS)o Au

Vé-se que a espessura ttil d da sapata s6 se pode obter iteractivamente.
Como 17 iterac¢do toma-se:

Vq.e=Ng=2970kN

Entédo de ( f) tira-se

2970kN

<650 = 2,40d + d* —2970/650 >0
(2(0.40+0,80) + d)d

2
5120+ J(1.20)% + 7457
T

=1,65m

Com este valor poderemos fazer a 2* iterac¢ao:

5 - 2970
0 1.90x3.80

com A, = (0,40+1,65) ( 0,80+1,65)-(1-1/4)1,65°=4,44m*
Vidred = 2970-274x4,44=1753kN

11,5 = 274kPa,°°°AV,, = 274.A,

ex=175/2970=0,059 e,=0, b’=0,80+1,65=2,45;

0,059
(2,45%2,05)"?

Viy = 1753(1 +15. j ~ 1826kN

®

€]

(h)
@

b’y=0,40+1,65=2,05
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1826

———— < 650kN/m’
(2,40 +md)d

1,20 ++/1,20% + .2,81
nd> +2.4d—1826/650 >0 = d > T
T

d=1.40

Poderiamos fazer uma 3° interac¢ao que daria, digamos, d= 1,25m.

Este valor ja estard proximo do valor “real”. No curso de BA da UM, obteve-se d=0,95m

usando a norma espanhola de BA. EH-91.
A armadura na direc¢do x poderia obter-se calculando o momento flector no encastramento

da laje no pilar, devido ao bloco de tensdes inferior que de forma aproximada podemos tomar

como Gi=430.5kPa.

AN N

Fig. 5.3.8
O vio seria 1= (1,90-0,40)+0,15 x 0.80 = 1.62
Mg = 430,5 x 1,90 x 1,62%/2 = 1073 kN.m,

muito préoximo do valor 1080kNm referido no ex®. da disciplina de B. A. Da U.M., que usa a

norma espanhola.

A armadura neste caso viria um pouco menor, porque em vez da altura util da laje de 0,95 m

temos 1,25 m.
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5.4 - Sapatas de Fundacio. Disposicoes contrutivas relativas a ferros.

Em rigor, a fundagdo no exemplo anterior € uma sapata e ndo um bloco, uma vez que
o dimensionamento ao corte n<o impds h>B. No entanto, esta condicdo é convencional e na
pratica blocos e sapatas de fundacdo nao se distinguem a nao ser em situagdes como o caso da

Fig. 5.3.4 em que ndo faria muito sentido falar de "sapata".

. . . B—-a .
Apenas havera a dizer que as sapatas flexiveis (h(Tj exigem armaduras de

grandes sec¢oes que podem de forma aproximada ser calculadas pelas férmulas da flexao.

Quer nos blocos quer nas sapatas hd que ter em conta as disposicdes construtivas do
REBAP em particular o comprimento de amarracdo dos vardes O REBAP ndo distingue a
amarragdo dos vardes a trac¢do da dos vardes a compressao, fixando-a em condi¢des de boa
aderéncia entre 35¢ e 25¢ para o B 20, 30¢ e 200 para o B 25 ¢ B 30 e entre 25¢ ¢ 15¢ para o
B 35.

Os comprimentos de amarragdo, lpper, 40 no REBAP (Art®. 81°) definidos pela

expressao:

A .cal (5.3.15)
1hnet = lb—al

A ef
onde
, :g foa (5.3.16)
"4 1,

onde ¢ é o diametro do vardo ou didmetro equivalente do grupo

fsyd € a tensdo de cedéncia de célculo do ago

fpd € a tensdo de aderéncia do vardo. Ela € dada por:

fthq =03 4 f., (qem MPa)no caso de vardes de aderéncia normal;
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fbd  =2,25 x ftd no caso de vardes de alta aderéncia;

fodq  =tensdo de célculo do betdo a compressao;

fotd = tensdo de célculo do betdo a tracgdo;

Ag,cal = drea de ago calculada;

Agef = drea de ago efectivamente usada;

o = um coeficiente igual a 0,7 no caso de amarragdes curvas em trac¢do e igual 4

unidade nos outros casos.

5.5 - Sapatas continuas (“corridas”)

i) - Com dois pilares (Fig. 5.5.1)

Quando as cargas P e P sdo desiguais, € dada a distancia ¢ de uma das extremidades

ao eixo de um dos pilares e se deseja carga uniforme p no terreno, havera que calcular a
distancia X da outra extremidade ao eixo do outro pilar.

Em primeiro lugar haverd que localizar a resultante R = P| + P, por exemplo, em

relag@o ao eixo do pilar P, o que se faz pela distancia x.

ay ap
" T
| X
i Pl P2
L X C b
1 g 7
. ) ) ,
1 7
Fig. 5.5.1

Teremos:
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P,I (5.5.1)
P +P,

P,xI'=(P,+P,)x = x =

Depois hd que obter X pela condi¢do de uniformidade da carga e constancia na

largura da sapata.

Assim:
X+x=1/2; ouseja X =(1/2) - x (5.5.2)
I=X+1'+c (5.5.3)
e dai e de (5.5.3)
X=1"+c-2x (5.5.4)

Naturalmente que para termos X = 0, com ¢ = 0 teremos de ter P1 > P2.
Obtido X e dai 1, poderemos obter a largura B desde que seja dada a pressdao admissivel no
terreno:
B LI(A +P) (5.5.5)

P xl

adm

Conhecido B poderemos com o diagrama de pressdes obter imediatamente os
diagramas de esfor¢os transversos e momentos flectores (Fig. 5.5.2). A altura d da sapata
obtem-se, como antes, a partir das condi¢des de seguranga ao pungoamento e seguranca ao
corte em "viga larga".

Sendo em geral baixa a pressdo no terreno a seguranga ao pungcoamento Vird a ser a

condicionante.
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|
®b) |
_
\
Fig.5.5.2

Conhecido o diagrama dos momentos flectores poderemos obter imediatamente a

armadura longitudinal pelas regras do B.A. que damos aqui por reproduzidas. A armadura

transversal obter-se-4 como se obteria para uma sapata isolada flexivel.

Como se disse anteriormente os esforcos transversos sdo absorvidos inteiramente pelo

betdo, sendo essa uma condicionante para obter a altura d (Fig. 5.5.3)
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Fig. 5.5.3
Observe-se que se a distancia ao bordo é pequena (x'<d/2) a férmula relativa ao

puncoamento terd de ser modificada. Bowles admite que a 4rea de corte seja (Fig. 5.5.4):

<
)%l
N\
/ Jase
W d h
| (@) )
d2
aj
dr2
X" ap dR2
Fig.5.54
Ap=[2(x"+ay + d/2) + (a1 +d)Id (5.5.6)
a condicao de seguranca seria:
c s P xl,5 (5.5.7)

|

p
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(Art°. 54° do REBAP)

Exercicio (Fig. 5.5.5):

- l

ALCADO
5.50m
L )
1 7
¥ X
-~ \ 
a2 as
b a G a b
! 2 PLANTA 2 2
Fig. 5.5.5

Dimensionar uma sapata trapezoidal comum para os pilares P| e P com as cargas P

= 1050 kN e Pp = 830 kN. A pressdo no solo deve ser uniforme e nio exceder qyqm =400kPa
(kN/mz). Considerar um B 25 e um A 400T.

Os pilares tém ambos sec¢do quadrada com a| = ap = 46 cm.

Orientacdo: a geometria dos trapézios da:

Area =

b, +b, / (5.5.8)
2
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2b, +b, (5.5.9)

onde by e by sdo as dimensdes das bases, I o comprimento e X = a distdncia do centro de

gravidade a base maior.

Como X se obtém da posi¢do da resultante das cargas Pj e P> e a drea se calcula como

quociente do valor da resultante, eventualmente multiplicada pelo factor 1,1, pelo valor de

dadm> temos em (5.5.8) e (5.5.9) duas equagdes e duas incognitas, by e bp.

i) - Sapatas Continuas com Trés (ou mais) Pilares (Fig. 5.5.6)
Para obter uma pressdo "uniforme" no terreno ha que determinar a distancia x de tal

modo que o centro de gravidade das cargas fique na vertical do centro geométrico da sapata.
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) 1 b 22 , 1€

a)

b 2
4

G
Fig. 5.5.6
Tomando momentos em relagdo a um ponto da linha de ac¢do de P temos:
P1+Pr+P3)x=P> 1+P3 (11 +1h) =
o Pl + P +1,) (5.5.10)
P+ P, +P,
e também

X+x=12 = X+x=l1+Ih+c-x =
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=X =17+l +c-2x (5.5.11)

Conhecendo 0 qgqmy no solo, que tomamos para valor médio, podemos calcular a

largura B da sapata pela relagao

Gadm X B x (] + 19 + ¢+ X) = 1,1(P] + Py + P3) (5.5.12)

com o valor qaqm X B = p, poderemos tragar os diagramas de esforgos transversos Q,

Fig.5.5.6 c), e dos momentos flectores M, Fig. 5.5.6 d).

As inequagdes de estabilidade ao pungoamento e de corte em "viga larga", dos tipos
(5.3.2) e (5.3.3) respectivamente, determinariam a altura dtil d e com os momentos flectores

maximos € minimos obter-se-iam as armaduras.

Note-se, todavia, que quando ha mais de dois pilares na mesma sapata os
assentamentos diferenciais podem induzir momentos flectores que podem inverter o sentido
do diagramas da Fig. 5.5.6 d).

Com efeito se, por exemplo, o pilar P se "afundar" em relagdo aos vizinhos poderdo

desaparecer do diagrama todos os momentos negativos; onde havia momentos negativos
aparecem momentos positivos porventura maiores em maédulo.

Por outro lado se, por exemplo, o pilar P; se "afundar" em relacdo aos restantes, os
momentos flectores negativos entre esse pilar e P; irdo agravar-se sensivelmente..

Serd portanto avisado supor um assentamento diferencial dos apoios de 0,0011 a
0,0021 (por exemplo) e verificar para todas as hipéteses os momentos resultantes que se

sobreporiam aos representados na Fig. 5.5.6 d).

Para cdlculo do decréscimo do momento AM, Fig. 5.5.6 d), devido a dimensao finita
dos pilares, poderiamos por exemplo aceitar o valor dado pelo CEB (B 87):
2
a a (5.5.13)
M =Q,——p—
0, 5P

Qe € o esforgo transverso; a = dimensdo transversal do pilar; p = reac¢@o do solo
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De qualquer forma, prevenindo assentamentos diferenciais, as armaduras longitudinais

devem ser simétricas (iguais nas duas faces da laje de fundacao.

5.6 - Sapatas com Vigas de Equilibrio

3

P P

-~
=~

a)

, 10224 9422 . 25212 Q212 |

4 % 7 #
JrLRl
Q
T

b)

c)

Fig. 5.6.1

Este tipo de sapatas usa-se, em geral, quando um dos pilares (P, na Fig.5.5.6 a) fica

encostado a propriedade do vizinho e, quando uma sapata trapezoidal ficaria com o lado

menor (Pp) muito pequeno. Por outro lado, por essa ou por outras razdes, podem os

momentos flectores a transmitir serem importantes e se tornar necessario dar rigidez ao

conjunto.
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As sapatas extremas, de dimensdes B x 11 € By x 1 s@o dimensionadas de forma a

darem uma pressao uniforme no terreno de fundacao.

Tomando momentos em relagdo a qualquer ponto da linha de ac¢do de Py, temos:

R =P Ky (5.6.1)
s—e
Também
2F,=0=>R,=P+P,—R; (5.6.2)
e ainda
5.6.3
[, = 2(6 + ﬁj ( )
2
e
R, (5.6.4)
— = qadm
Blll
e
R, (5.6.4°)
= qadm
BZZZ

Temos ao todo 5 equagdes independentes e 7 incognitas, e, 11, 12, Ry, Ry, By e B).
Poderemos, porém, considerar as sapatas quadradas e entao:
Bi=1e By=Ip.
Ficariamos entdo com tantas equagdes quantas as incognitas. A solu¢do do sistema
costuma obter-se por tentativas, porque as equacdes podem-se resolver sucessivamente desde

que se arbitre e: de (5.6.3) obtem-se Ry; de (5.6.2) obtem-se R»; de (5.6.3) obtem-se 11; com
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l;, R; € qaam da equagdo (5.6.4) obteriamos B;. Com R; e q.am, fazendo B, = I, (sapata

quadrada) em (5.6.4°), obteriamos B,.

Obtidas as caracteristicas geométricas das sapatas e, sabida a pressdo no terreno,
calculam-se os esfor¢os transversos Q e os momentos flectores M e com eles se tracam os

respectivos diagramas.

As armaduras calculam-se pelas regras usuais do B.A..

Observa-se que o dimensionamento em termos de coeficientes parciais de seguranca para os
casos de sapatas continuas (“corridas”) ou trapezoidais ou com vigor de equilibrio se faria de
forma andloga as sapatas isoladas. Nesse caso as cargas nos pilares seriam cargas Pjg
majoradas, para a combinacao de ac¢des mais desfavoravel, e a tensdo no terreno qq teria sido
obtida pela férmula (3.1.1) usando ¢’4 e ¢’4 de célculo obtidos dos correspondentes valores de
tg " e ¢’ divididos pelos correspondentes coeficientes de seguranca 7; = 1,25, no caso de
condig¢des drenadas.

Observa-se ainda que estes cédlculos sao relativos a estados dltimos de equilibrio para o estado
ultimo de utilizacao haveria que calcular os assentamentos da sapata e verificar que eles nao

seriam excessivos.

5.7. Fundacao por sapatas de forma irregular e reconhecendo varios pilares

Os casos atrés referidos relativos a sapatas “corridas” com 2 ou mais pilares e as sapatas com
viga de equilibrio sujeitas a cargas verticais sdo susceptiveis de ser generalizados,
considerando uma sapata rigida de forma “irregular” que receba vérios pilares sujeitos a
momentos flectores. Supde-se que a sapata assente em solo eldstico linear. E claro que neste
caso a pressao no terreno sO serd uniforme se a resultante das cargas dos pilares, tendo em
conta também os momentos, passar pelo centro de gravidade da 4rea de apoio.

Se houver excentricidade dessa resultante as tensdes na base da sapata ndo serdo uniformes,
mas serd ficil calcular a tensdo maxima G4« € a partir dela verificar se ndo excede a tensdo

de projecto permitida para o terreno sob a sapata.
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Para fixar ideias consideramos o seguinte exemplo (Fig. 5.7.1)

YG AY’ B
ﬂb 3 L
D ¥ C3—C
AY
4 M4y
ﬁt
0.70 > >~
£ P4 M4x
0.80
My %G
¥ [F WG eE ® 5.00 By
Y MxG
Cci g Mly AM2y\  Cxiwr 4 M3y N
T T G Mx”~ T X
By 080 %= 080y 080 | o ~
4 X £ X 4 X
0.60 0.80 1.0 C2
P 5.00 ; 6.00 P
o A Xp
— B
£ cl 1
Q1
Fig.5.7.1

Cargas “majoradas” (combinagdo de cargas mais desfavoravel, segundo o EC1)

N,, = 700kN
"IM, =200kNm
lyq
N,, =1000kN
P
2 szd =300kNm
N,, =1200kN
P;«M, ~=400kNm
szd = 250kNm
N,, =800kN
P
4 Mlxd =250kNm
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Para (qa) max. = 300kN/m’=kPa do terreno, dimensionar as sapatas, incluindo dimensao em

planta, espessura e ferros.  B25, A 400.

Teremos de comecar por arbitrar as dimensdes da sapata tendo em conta as posi¢des dos
pilares. Depois faremos o calculo da tensdo sob a aresta carregada. Calculando a posi¢ao de
c.g. da drea carregada e a posi¢ao da resultante, poderiamos desde logo rever as dimensdes da

sapata de forma a procurar reduzir a excentricidade das cargas ao minimo.

Marcha de célculo da tensdo maxima no terreno

1° Determinar a posi¢do do centro da gravidade G da drea de apoio da sapata (Xg, Y,).

2° Determinar os eixos principais centrais de inércia dessa drea de apoio, X, € Y,. (Podera
comegar-se por obter os momentos da inércia Iy Iyy € Iy em relagdo a um par de eixos x’,
y’ paralelos aos eixos x,y dados ou escolhidos e depois rodar os eixos de forma a que se
obtenham os eixos principais de inércia Iy, € Iy, para os quais I,.y, = 0 (ver “Resisténcia dos

Materiais”) ou “Mecanica das Estruturas e dos Materiais”.

3° Obter a posi¢do da resultante R de todas as cargas verticais dos pilares da sapata e as
respectivas excentricidades ex e ey, em relagdo aos eixos x’, y’ que passam em G e sdo

paralelos aos eixos dados.

4° Calcular os momentos resultantes totais em relagdo aos eixos auxiliares x’, y’. Esses
momentos resultantes sdo apenas a soma dos momentos respectivos nos pilares, mais os

momentos que resultam da excentricidade da resultante. Assim no caso dado
M=M | +My,+ M3, +My-R.ex ; My’=M1y+M2y+M3y+M4y—R.ey (5 .1 )

Estes momentos terdo de ser depois projectados nos €ixos X, € y, inclinados de forma a obter

0s momentos My, € My, finais, segundo os eixos principais da inércia.
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5° S6 depois se pode aplicar a férmula da flexdo composta para obter as tensdes no terreno
sob a sapata. No caso da Fig. 5.7.1 vé-se logo pela posi¢cao da resultante que a tensdo max. se

obtém sob a aresta c da sapata

méx Gc :5_ ng‘yc + Myg_Xc
A 1 1

Xgxg yeyg

o]
Il

(5.7.2)

sendo
R =X Pi, A = drea de apoio da sapata.
Fixando dimensdes em planta para a sapata de forma a que a excentricidade seja minima a

tensdo maxima no terreno ndo estard muito acima da tensdo média, que é dada por

onde R =X Pi, € a resultante e A a drea de apoio.

Com G¢4, € considerando o corte em “viga larga” nas secgdes da sapata que pare¢cam mais
desfavoraveis, poderemos obter a espessura d. Considerando também o pungoamento para o
pilar mais carregado, calcular-se-a outra espessura d’. Como se fez antes, escolher-se-a a de
maior valor.

Também com G poderemos calcular os momentos flectores e esforgcos transversos em

vérias secgdes, calculando desse modo as armaduras necessarias.

5.7.1 - Sapatas Excéntricas. Sapatas isoladas de Forma Irregular (Fig. 5.7.1.1)

| B

a) b) c)

Fig. 5.7.1.1

Se admitirmos a sapata apoiada num terreno que reage, como se fosse um sistema
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de molas elésticas (elasticidade linear), sendo a sapata rigida, as tensdes de contacto
calculam-se pela férmula da flexdo composta, desde que a for¢a resultante na base da sapata
caia dentro do nucleo central, como no caso anterior de uma sapata irregular com varios
pilares. Teremos, todavia, nesse caso de determinar a posi¢dao dos eixos principais centrais de
inércia da base da sapata e conhecer em relagdo a eles as excentricidades ey e ey do ponto de

aplicagdo da carga P. Uma vez obtidas as excentricidades ex e ey a tensdo de compressdo

maxima que no caso da Fig.5.7.1.1 c) se verifica no ponto ¢ ¢é dada por:

P Pe Pe, 5.7.1.1

o X
Se a tensdo calculada exceder a tensdo admissivel no terreno, as dimensdes da sapata

terdo de ser aumentadas.

Se a resultante P das ac¢des sobre a fundacdo ao nivel do plano de base cair fora do
nicleo central da sapata, parte da sapata ndo apoiard no terreno e portanto s a outra parte
serd activa.

A posi¢ao da linha neutra nesse caso, se a sapata tiver forma irregular no plano de
apoio, s6 poderd fazer-se por tentativas, conforme as regras da "Resisténcia de Materiais",

(flexdo composta de materiais ndo resistentes a trac¢ao).
Se a sapata tiver forma rectangular, por exemplo, jid o cdlculo se poderd fazer

sistematicamente, calculando o volume da "cunha" de pressdes que se geram no contacto da

sapata com o terreno e a posi¢cdo do seu centro de gravidade.

Exemplo:

Dada a sapata da Fig. 5.7.1.2 sujeita a uma forca concéntrica P = 270 kN e a

momentos flectores no pilar de valores My = My = 166 kN.m, determinar a tensao opax no

terreno.
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Sugestao:

Trata-se de uma sapata com redugdo da seccdo. Localizar a priori o ponto de compressao
maxima (1). Mudar para ele a localizacdo da origem dos eixos coordenados e determinar por

integragdo associada as equagdes de equilibrio de forcas e momentos a tensdo maxima [l ax

e bem assim as dimensdes da "cunha" de pressdes na sua base (1A B1).

AY
4 3
B

= P My >
[eTe} L >
— X

%

A

2
1.80m "

N =

Fig.5.7.1.2a

—

g

Fig.5.7.1.2b
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5.8 - Ensoleiramento Geral (Fig. 5.8.1)

\ \ \ \
I I e [
| | ey | |
1 | | o | | |
I Y e Y T = S N N s E
\ \ \ \
| | | |
b b T r T ]
- \ \ \ \
2
L] | [ 1 | [ ] | [ 1 | [ ]
TR Pilares R
Paredes
de —»
retengao
Fig.5.8.1

Ja se disse que se usa o ensoleiramento geral quando o terreno tem baixa capacidade
de carga de tal modo que os bordos das sapatas isoladas ficariam bastante préximos ou
haveria mesmo sobreposi¢ao parcial das dreas de apoio. H4 quem sugira que quando a area de
apoio € maior que 60% da area total envolvente do conjunto dos pilares se justifica um
ensoleiramento geral. Outra razdo que pode levar a uma tal solucdo serd a necessidade de
obter uma cave e também a de evitar assentamentos diferenciais. Poderia até conceber-se um
ensoleiramento geral com o plano de apoio no terreno a uma cota tal que o volume de terras
retirado tivesse um peso igual ao da constru¢do e nesse caso, em teoria, ndo haveria lugar a
quaisquer assentamentos. Note-se no entanto que eles sempre existem devido a
heterogeneidade dos terrenos de fundacdo e desequilibrios de cargas, bem como ao

"inchamento" do terreno quando se retiram as terras.

De qualquer modo, a experiéncia mostra que com um ensoleiramento geral a estrutura
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sofre menos assentamentos diferenciais do que com sapatas isoladas, podendo contudo o
assentamento total médio ser relativamente grande (mais de 20 cm), caso em que as ligagdes
definitivas das canalizagdes s6 se devem fazer depois de concluidos os "toscos" da
constru¢do. Além disso, poderd haver uma pequena inclinagdo global da construcdo de
significado estrutural desprezivel, mas que em casos excepcionais poderd traduzir-se na

estética se o edificio for de grande altura.

Para obter a tensdo maxima no solo de fundag¢do o ensoleiramento ou sapata geral
considera-se "rigido" (no célculo convencional) e 0 solo como um sistema de molas com
elasticidade linear (Winkler). Uma vez obtidas as excentricidades da resultante de todas as
forcas dos pilares e das paredes, e o peso proprio da sapata geral, descontado o peso préprio
do solo escavado (himido ou saturado), calcula-se a tensdo maxima pela férmula da flexao
composta como no caso da sapata excéntrica. E o que se chama obtencdo da tensdo de
compressdo méixima do terreno por "condi¢Oes estdticas de equilibrio exterior". Para
determinacdo da espessura da laje usar-se-a, como nos casos anteriores a condicdo de
estabilidade ao "pungoamento” sob o pilar mais carregado, ou noutro (pilar de bordo ou de
canto) que reunir as condicdes mais desfavordveis pelo que toca a "puncoamento” (haverd

também que fazer verificacdes de "corte em viga larga").

Para o cdlculo das armaduras podera dividir-se artificialmente a sapata geral em "vigas
continuas" longitudinais e outras transversais e calcular os respectivos esforcos (esfor¢os
transversos € momentos flectores) separadamente. Na Fig. 5.8.1a) indicam-se 3 "vigas"
longitudinais de larguras b e b/2; e 5 "vigas" transversais. Se, porém, ha paredes laterais de
betdo armado ligadas monoliticamente a sapata geral, esta deve ser calculada como laje
"cogumelo" invertida para a qual ha formuldrio vario no ACI e noutros cédigos (CEB, por

exemplo).

Em muitos casos justifica-se o uso de vigas de rigidez ligando os pilares e formando
no conjunto uma grelha, que como tal deve ser calculada. Quando ha paredes laterais de
retencdo, apoiadas nos pilares dos extremos, o encastramento da laje ou das vigas de rigidez

nessas paredes ndo deve ser tomado como perfeito, uma vez que elas sdao, em geral, de
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pequena espessura.

Bowles (1974), p. 213/15 sugere no célculo da laje, dividida em faixas como se
indicou, que se use a férmula q 12/10 para os momentos nos vaos das faixas com 3 ou mais

vios e q 12/8 para as faixas com dois vdos. (q serd uma pressdo “média” no terreno) Essa
simplificacdo € a que geralmente se faz no célculo de "vigas continuas" (com mais de dois
apoios). Note-se, porém, que aqui e mais uma vez, ha que ter em conta assentamentos
diferenciais, ainda que relativamente pequenos e por isso hd que prever armaduras nas duas
faces da laje. Por outro lado, a continuidade "inter-faixas" é favordvel a redu¢cdo de momentos
flectores. Observa-se que o cdlculo de lajes em fundacdo eldstica pode hoje fazer-se mais
rigosamente por métodos de diferencgas finitas ou elementos finitos. Porém na prética, esse
maior rigor em relagdo aos métodos simplificados que apresentamos, ndo se traduz em
diferengas sensiveis nas dimensdes e armaduras.

A distribuicdo de tensdes no terreno sob a sapata calculada pelas formulas da flexdo composta
5.7.1.1 ou 5.7.2, tem variagdo linear, mas, como as excentricidades da resultante nunca sdo
grandes relativamente a dimensdo transversal da sapata, as tensdes maxima e minima nao
diferem muito da tensdo média. A laje pode, pois, calcular-se como sujeita a uma carga

uniforme q=0,¢4i0=R/S (R = resultante das cargas aplicadas e S a 4rea da sapata)
Bowles (1996), p.548 além deste método aproximado apresenta a possibilidade de
usar programas para computador relativos ao cdlculo de lajes por diferencas finitas e

elementos finitos. Além desses apresenta um programa de simulacio por grelhas.

Exemplo: Fig. 5.8.2
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A 7.30m 7.30m 7.30m D
I T T I
T 408KN —177KN —177KN 408KN T
6.10m
I~ ] -
] [ ] r - 1 >
554KN 1506KN 1506KN 554KN
6.10m
| | 478KN 1196KN 1196KN 478KN
1 [ ] [ ] |
B ¢ C
Fig.5.8.2.a
0.38
CANTO
—
0.38
0.38 BORDO
0.30
0.30 0.38 o
0.38
0.30 <
f—
0.38
Fig.5.8.2.b
Gadmiss’vel = 57.14 kKN/m?
Resultados:
ex =0,25m ey = 041lm R =8638 kN

Omax = 49,8 1kN/m*

6min = 31,43kN/m’
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Bowles para célculo das cargas nas faixas toma o valor médio da pressdo no terreno

o= 32,33 kN/m” que se supde uniforme.

5.9 - Utilizacao de Métodos Numéricos no calculo de Esforcos em vigas sobre fundacao

elastica (Hipdtese de Winkler

Até aqui consideramos sempre as sapatas "corridas" ou vigas de fundacdo com grande
rigidez e por isso a distribui¢do de tensdes de contacto com o solo de fundagdo era linear. No
caso da hipétese de Winkler assemelha-se o solo a um sistema de molas linearmente elésticas.
A viga acompanha as deformagdes das molas. Neste pardgrafo vamos manter essa hipotese

mas vamos considerar a deformacao da viga o que tornard a distribuicao de tensdes sob a viga

nao linear.
]
X
Fig.5.9.a
£,
Fig.5.9.b

Adoptaremos um certo coeficiente de reac¢do ou “de mola" kg, para o solo que se

define como a tensdo normal no solo necessdria para produzir um assentamento vertical
unitdrio. J4 vimos no capitulo 1 como se obtem esse coeficiente ¢ no método numérico que

vamos adoptar podemos consideré-lo varidvel de ponto para ponto, se o desejarmos.
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I
6
s
Fig.5.9.c
Os métodos numéricos para ataque deste problema s@o dois: as diferencas finitas e os
elementos finitos. Vamos considerar o método das diferencas finitas que € o mais fécil de
aplicar.
Nao referimos métodos "analiticos" porque s6 se aplicam em casos simples e sdo
complicados, enquanto que o método das diferencas finitas é simples e com ele se podem
tratar casos de carga quaisquer.
Consideremos entdo uma viga com fundacdo eldstica de rigidez EI que supomos
constante, a qual aplicamos cargas, por exemplo P1, P2, P3. Por comodidade admitiremos

também que o coeficiente de "mola" ou de reac¢do do solo kg € constante e que a largura da

viga também o € (B). Dividimos a viga num certo nimero de partes, por exemplo 8
segmentos do mesmo comprimento Ax = 1/8 onde 1 € o comprimento da viga.

A equacdo diferencial que rege a deformacgdo da viga é

M
_E onde M é o momento flectore w o deslocamento (5.9.1)

vertical no ponto considerado.

A equacdo (5.9.1) escrita em termos de diferencas finitas no ponto i do eixo da viga

da:
2 ot w, = 2w,

(fz ?]zWH =M EL N (5.9.2)
X

Sendo kg o coeficiente de reac¢do do solo e B a largura da viga de apoio no solo, a

reaccdo do solo no ponto i sera:
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R; = kg .B .AX wj (5.9.3)

As equacdes (5.9.2) s6 se podem escrever, como se V&, para 0s pontos interiores. No

caso concreto da Fig. 5.9 temos:

w, +w; 2w, M, w,+w;—2w, R Ax

Ax? El Ax? EIl
Para R1 teremos k; .B % W1

Wotw,—2wy My wy+w,—2w, R, (2A%)-R,Ax + P Ax (5.9.4)

Ax? EI Ax? EI

Para R teremos kg .B .Ax .w».

wit+ws,—2w, M, L +w,—2w, _ —R,3Ax —R,Ax —R;Ax + P, 2Ax

Ax? EI Ax* EI

Para R3 teremos kg .B .Ax w3

(5.9.5)

W, +Wy—2wW, _M8:>w7+w9—2w8 Ry Ax
Ax EI Ax EI
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Para Rg teremos kg .B % woQ

Temos assim 7 equagdes a 9 incognitas: Wi, wp, ..., WQ.

Uma vez que os momentos, no caso figurado, sdo nulos nas extremidades 1 e 9, as

condic¢des que faltam exprimem-se pelas duas equacdes de equilibrio global.

9
2Ri=P1+Pr+P3 (5.9.6)
i1

2M;=0 (soma dos momentos das forcas R; e P1, P e P3 (5.9.7)

em relacdo a qualquer ponto do espago.)

Como Pq, P e P3 sdo dadas e M; se exprimem em func¢do dos R; e estas em fungdo
dos deslocamentos wj, as equagdes (5.9.6) e (5.9.7) associadas as anteriores (5.9.5) definem
um sistema de 9 equacgdes a 9 incognitas (os wj) que, uma vez obtidos nos permitem a
determinacdo dos momentos flectores Mj em qualquer secc@o j e também os esfor¢os que

derivam do conhecimento dos Rj.

A existéncia de computadores PC e de maquinas de calcular avangadas (de bolso) que
permitem o cdlculo directo de 9 equagdes a 9 incdgnitas torna possivel a resolucdo deste tipo

de problemas em qualquer situacao.

5.10. Sapatas sujeitas a cargas inclinadas

Até agora referimos apenas sapatas sujeitas a cargas verticais, por ventura excéntricas, se
houver momentos nos pilares respectivos. Porém, se as cargas forem inclinadas haverd que
“absorver” a respectiva componente horizontal Hy.

Essa componente horizontal é “absorvida” por uma resisténcia ao deslizamento horizontal

devida, por um lado a atrito e/ou aderéncia na base da sapata (R4) e por outro a pressao lateral
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dos solos sobre o corpo da sapata (Rpd):

Hae<Rg4+Rpqg (5.10.1)

Para R4y podermos tomar:

R4=Va.tgd (5.10.2)

Onde V4 € a componente vertical da carga na sapata e § o angulo de atrito na base da sapata.

20°43<=38<=0g (5.10.3)
Tomar-se-4 6 = ¢’qg quando a sapata € betonada contra o terreno da fundagio e ¢ =2 ¢’4/3 se a
sapata for pré-fabricada.

O EC7 recomenda que se despreze a coesdo ¢’ do terreno, se existir.

Todavia, se a fundacao for em argila de coesao c, tomar-se-a

R4=A. ¢,<0,4V4 (5.10.4)

Onde A, € a 4rea de apoio da sapata.

A componente da resisténcia devida ao impulso lateral das terras, Rpq, poderia, teoricamente,
calcular-se considernado o impulso passivo de um lado e impulso activo do lado oposto ao da
sapata. Porém, tomar um impulso passivo implicaria supor grandes deslocamentos laterais da
sapata sob a accao da for¢a Hy para poder mobilizar esse tipo de impulso. Portanto, ¢ mais

realista tomar como coeficiente de impulso, por ex.

K=K,=1-sen ¢’ =0,5 2 0,6

Observa-se que s6 se pode considerar a contribui¢do de R,q para a resisténcia lateral se
durante a vida da estrutura o solo em frente da sapata ndo for removido por erosdao ou

actividade humana (abertura de valas para colocacao de canalizagdes, etc.)

5.11. Sapatas fundadas em rocha
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Se a rocha € sd (dura) e muito pouco fracturada os pilares podem encastrar directamente nela

sem precisarem de sapatas. Se, porém, a rocha é fraca e/ou fracturada ha que avaliar a sua

carga admissivel. O EC7 (2001) apresenta o seguinte quadro de valores:

Sapatas fundadas em rocha

Resisténcia de projecto ou de célculo a compressdo simples em rochas (EC/, 2001, p. 139) em

MPa = MN/m? (admite-se que a estrutura pode suportar assentamentos de 0,5% da largura da

sapata)

Grupo

Descricao

Muito

fraca

Fraca

Moderada-

ment fraca

Moderada-

ment dura

dura

Calcdreos  puros e
dolomites grés calcareo

de baixa porosidade

0.5al0

1.0als

1.5a5

5al0

Rochas igneas
Calcareos ooliticos
Grés bem cimentados
Rochas metamorficas
incluindo  xistos e
ardosias (foliagao

plana)

0.5al0

la2.5

25a5

5al0

Calcareos muito

margosos, grés mal

cimentados, Xxistos €
ardosias (clivagem

irregular)

0.25a0.5

0.5a25

25 a5

5al0

Grés argilosos ndo

cimentados e  Xxistos

muito fracturados

0.1a0.25

0.25
0.5

a

0.5a25

25a5

(Para rochas fracas e muito fracturadas devem usar-se valores mais reduzidos).
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Capitulo 6

MUROS DE SUPORTE

Definicao

Um muro de suporte é em geral uma obra de retencao de terras. Um encontro de uma
ponte é também uma obra de retencdo de terras. Uma barragem € uma obra de retencdo de

agua.

4.1 - Solucoes Construtivas e Dimensoes (Fig. 6.1)

Um muro de suporte pode resistir ao impulso das terras pelo seu proprio peso
(muro de gravidade, (Fig.6.1.a)) ou "mobilizando" um certo peso de terras que funcionard
solidario com o seu préprio peso (muro de betdo armado L, (Fig.6.1.b)). Para grandes alturas
a laje vertical ("alma") do muro L viria com grande espessura e por isso se costuma optar por
um muro com nervuras transversais ou contrafortes convenientemente espacados, (Fig.6.1.c).
Neste caso a laje vertical de retencdo, (a "alma") apoia, "continuamente" nos contrafortes.
Para garantir a aderéncia ao terreno, os muros L (e os contrafortes) tém algumas vezes um
"tacao" (Fig. (Fig.6.1.b)) que garante a mobiliza¢do de todo o atrito terras-terras na base do
muro.

Uma solucdo construtiva de muito interesse € o muro celular, constituido com pecgas
soltas que podem ser préfabricadas em série (Fig.6.1.d).

Quando o muro de suporte ¢ um muro-cais ou estd em &drea permanentemente
submersa ndo sao de admitir ou ndo sdo, pelo menos, recomendaveis obras de retencdo de

betdo armado dada a possibilidade da rdpida oxidacdo das armaduras. Por isso se usam
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sempre que possivel muros de blocos de betdo simples que sdo justapostos e formam um
muro de gravidade.

Outro tipo de obra de retengao de terras s@o os encontros de ponte. Estes podem ser
simples muros de betdo armado (ou de alvenaria) com uma mesa de apoio para receber as
vigas que constituem a estrutura principal da ponte, ou encontros do tipo "cofre" que como o
nome indica sdo "caixas" com quatro muros de reten¢do: o da frente ou muro de "testa" que
recebe os apoios das vigas principais; o muro de "tardds" que recebe os impulsos das terras do
aterro; e os muros de "ala" que retém os cones laterais de aterro.

Ha ainda que referir os muros de gabides (Fig.6.1.i e i’) que s@o muros constituidos por
pedras ou brita grossa “ensacada” em ‘“‘sacos” ou “caixas” rectangulares de arame zincado
cheias com as pedras e colocadas umas sobre as outras. O arame forma uma rede com furos
de diametro inferior ao das pedras menores. Em ambientes agressivos como margens de rios,
etc. além da zincagem o arame tem um revestimento de plastico o que é fécil de fazer

imergindo a rede em plastico fundente.

H .
0.30 o - ‘T,/

tardos

RPN

RN D ININA

A o1 H’ o A
A 8 16 e . 10
| 050H a 070H | e g H
4 4 T
a) muro de gravidade b) muro L de Lacdo
alvenaria de pedra betdo armado

ou betdo simples
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c) muros de confrafortes

muro celular
ou de "alma rota”

A7AVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVR _
\é
I NN, \¥
IV /\\’\\/\\\'\\\'\\\//AVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVAVA A

7
PLANTA NSRS
(d)

muro celular

(e) muro—cais
de blocos

b

cone de aterro

4
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() ()
muro de terra armado muro de terra armado

com barretas de ago com grelhas de geoteéxtill
zincado

Fig. 6.1

Por dltimo ha que referir os “muros” de “terra-armada” (Fig.6.1.j e j’).

A “armadura” pode ser constituida por barretas de agco zincado espacadas de 0,80 a 1,5 m na
horizontal ¢ 0,20 a 1.5 m na vertical. As barretas sdo fixadas a face (vertical) do muro
constituida por lajetas de betdo armado pré-fabricadas, e recortadas para encaixarem umas nas
outras de forma a que ndo haja juntas continuas quer vertical quer horizontalmente. As
barretas t€ém de ter um comprimento suficiente para garantirem ancoragem na parte fixa do
aterro que serd necessariamente de solo com bom angulo de atrito.

Para mobilizar esse atrito as barretas tém sali€ncias transversais.

Em vez de uma armadura em acgo, pode usar-se grelhas de geotéxtil, mas nesse caso o aterro
fica muito mais deformavel. Com a armadura de aco o aterro fica praticamente rigido na zona
armada. As armaduras sdo calculadas de forma aproximada, avaliando os impulsos das terras,

que as mesmas t€m de “absorver” (Bowles, 1966 pag. 670)
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As dimensdes de um muro sdo obtidas de inicio a partir de obras ja existentes
estaveis. Seguidamente sdo feitos calculos de estabilidade "exterior" ou "global" e "interior"

ou "local" para confirmacdo e avaliacdo de armaduras no caso dos muros de betdo armado.

6.2 - Forcas Solicitantes (Fig. 6.2)

As forcas solicitantes sdo essencialmente constituidas pelos impulsos do aterro no
tardés do muro.

No caso de haver trafego ha que considerar cargas concentradas das rodas dos veiculos
no topo do terrapleno, as quais algumas vezes sdo substituidas por cargas distribuidas
"estaticamente equivalentes".

Havendo a hipétese de o terrapleno ser inundado e ndo havendo saida imediata das
aguas através de "barbacas" B (Fig.6.2), ha que tomar em conta o impulso hidrostatico devido

as aguas retidas.

C

AN Rz SR

Fig. 6.2

Como esse impulso € fortemente desfavordvel a estabilidade, colocam-se muitas vezes

drenos (CD) de forma a garantir a drenagem. Porém, esses drenos terdo de ter granulometria
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apropriada, isto €, t€ém de satisfazer as "condicdes de filtro" (*ver um livro de Mecénica dos Solos),
pois de outro modo serdo obstruidos.

Por outro lado, nos muros-cais hd que contar sempre com uma diferenca de niveis de
dgua dentro e fora do aterro, devida ao efeito da maré. Para eles hd ainda que contar com os
esfor¢os de traccdo das amarras dos navios nos cabecos de amarracdo que sao da ordem de
1000 a 2000 kN por cabe¢o ou de 400 kN/m corrente de muro-cais. Por outro lado desde que
haja circulacdo de dgua dentro do aterro haverd forcas de percolacdo que sdo for¢as de massa
proporcionais ao gradiente hidraulico. Essas forcas, sdo em geral apenas estimadas.

No caso dos encontros de ponte ha que contar com todas essas forcas e ainda com as
reaccoes dos aparelhos de apoio que além de forcas normais (verticais) tém forcas

horizontais: frenagem, lacete e for¢as do vento no tabuleiro e no combdio.

6.3 - Avaliaciao das Forcas Solicitantes

Para o caso dos impulsos de terras damos aqui por reproduzidos os capitulos
correspondentes da disciplina de “Geotecnia” ou “Mecanica dos Solos”. Quanto as forcas
transmitidas pelos apoios damos também aqui por reproduzidas todas as consideracdes feitas
numa disciplina de Pontes e que constam do Regulamento de Seguranca e Accdes em
Edificios e Pontes (RSA). Os interessados poderao ler esse regulamento € nos casos omissos
(pontes-cais, etc.) consultarem regulamentos estrangeiros.

Consultar também o EC7 (pré-norma, versdo portuguesa, 1994 p. 107 e seguintes). As cargas
a considerar sdo os impulsos do aterro com as sobrecargas, impulsos da dgua, forcas de ondas

e accoes dos apoios (pontes etc.).

6.4 - Pressao lateral devida a cargas concentradas no terrapleno, obtida pela Teoria da
Elasticidade (Bowles, 1968, pp. 355/359)
(Vidé também Poulos (1974, p.16)

Tensdes no hemi-espaco eléstico (da teoria da elasticidade):
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PLANTA

Fig.6.4.1

_ (1-2v)cos’ 8
1+cosé@

XX 2

(6.4.1)
= ]

(3sen29 cos’ @

admitindo que o muro nao provoca perturbagdes no estado de tensdo do macico.
Para v = 0,5 (coeficiente de Poisson) e X = mH; z =nH

temos

3Pm*n? (6.4.2)

O =
xx H227Z'(m2+n2)5/2

para pontos no plano POQO'. fazendo ajustes a valores medidos, Sprangler (1936) encontrou:

Param > 0,4

1,77 P m2 x n2
Oxx =HZ (m2 + n2)3 (6.4.3)

Valores "praticos" ajustados a valores medidos (Bowles, 1968, pp. dito).
Para m < 0,4 toma-se Gxx = (Oxx)m=0,4

ou seja

P x 0,28 n2
Oxx = HZ (0,16 + n2)3 (6.4.4)
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Para pontos fora do plano vertical POO', definidos pelo dngulo o (e pela cota z) temos:

Oxx = Oxx COS2 O (6.4.5)

Para o caso de uma carga linear (kN/m) teriamos teoricamente: (Poulos 1974, pp. 26):

ﬂb X ,
. 0 9 _kng/m

K S N R R AN

H

7% Oa

/
Fig. 6.4.2

2q m2 n R

Oxx = pry m para pontos no plano qOO' (Fig. 6.4.2). (6.4.6)

Esta formula ajustada para valores medidos (Bowles, 1977) daria para m > 0.4,

segundo Terzaghi:

a 2q m2n 6.4.7
Para m < 0,4, teriamos
0,203
4 5 (6.4.8)

OxX = H (0,16+ n2)2
isto é

Oxx = (Oxx)m=0,4
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Para cargas uniformemente distribuidas (de comprimento infinito, perpendicularmente

a Fig. 6.4.3)

0 KN/m?

Fig. 6.4.3)

Terzaghi apresenta (admitindo o paramento rigido) o seguinte valor

B 2p(ﬁ+ senfsen’ o — senf3 cos’ 0{) 2p(,B — senf3cos’ a) (6.4.9)

T T

(o}

XX

que € o dobro do que é apresentado por Poulos, (pp. 36 "infinite strip" no hemiespaco

eldstico). Nao se sabendo qual dos valores é o mais rigoroso poder-se-a tomar a média dos

dois.

Para cargas em dreas de forma irregular usam-se graficos semelhantes aos de

Newmark (Fig. 4.1.2), mas para tensoes horizontais 6xx (Poulos, 1974).

6.5 - Projecto de Muros de Suporte

6.5.1 - Estabilidade Exterior (Fig. 6.5.1)
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Fig. 6.5.1

Designa-se por estabilidade "exterior" a estabilidade do muro como um todo. No
ambito da estabilidade exterior uma das verificacdes a realizar refere-se a seguranca contra o
"derrubamento” ou rotacdo em torno da aresta A (Fig. 6.5.1). Admitindo que as terras nao
resistem a trac¢do, o momento de peso proprio W do muro mais as terras aderentes (prisma
DCEFE) terd de ser maior que o momento devido a for¢a de impulso activo I;, momentos esses
calculados em relacdo a aresta A.

H4 ainda um impulso Ip oposto ao primeiro devido ao facto de que o muro tem, em
geral, a sua base enterrada a certa profundidade h'. Nao &, porém, recomenddvel contar com
esse impulso uma vez que por via de regra essas terras na frente do muro podem ser
removidas por exemplo para instalacdo de canalizagdes ou logo aquando da construcdo do
muro ter sido feito o aterro no tardés do muro antes de se aterrar na frente como seria de boa
regra construtiva.

Os momentos devidos ao peso préprio e terras aderentes (Me) dizem-se
"estabilizadores" e os momentos devidos ao impulso activo, ao impulso da dgua no tardds e

gradientes hidraulicos, dizem-se "derrubadores".

O coeficiente Fgq de seguranga ao derrubamento define-se pelo coeficiente:
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*M
Fegq = £ 6.5.1
sd ™M, ( )

onde
Y. M, € a soma dos momentos estabilizadores e
Y. Mg asoma dos momentos derrubadores (em relacdo a aresta A).
Em geral para haver estabilidade ao derrubamento exige-se que

Fgqg>1,5

Note-se que nos valores dos M tem particular importancia ndo sé a largura da base B,
mas também o angulo o de inclina¢do do impulso I; em relagdo a horizontal que ndo &,
necessariamente, igual ao angulo de talude ®, como prevé a teoria de Rankine. Pode até
acontecer que o muro, sobretudo se for do tipo de gravidade e o solo de fundacdo for
compressivel, des¢a em rela¢do ao aterro no seu tardds, caso em que O seria negativo e os My
seriam substancialmente agravados.

Outra verificacdo a realizar € a de seguranca ao "deslizamento" na base do muro (Fig.

6.5.2)

Fig. 6.5.2

Assim, o angulo B, que a resultante do impulso e do peso préprio do muro (mais as
terras retidas ou "aderentes" se as houver) faz com a normal a base, ndo possa ser superior ao
angulo de atrito entre as terras e a base do muro, devendo haver um coefiiciente de seguranga
Fge, tal que

Fee xtgPB <tgd (6.5.2)

2
onde 8 < ¢' (em geral toma-se 0 = 30 éo0
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angulo de atrito entre a base do muro (betdo, alvenaria, etc.) e os solos de contacto.

Fge = coeficiente de seguranga ao "deslizamento" >1,5.

No caso de existir "tacdo" na base do muro a superficie de corte na base serd entre
terras-terras € portanto 8 = ¢' = angulo de atrito do solo.
Se o solo da fundagdo tiver coesdo e se for admissivel contar com aderéncia entre a

base e o solo ou se existir tacdo, o coeficiente de seguranca

B B
J-’c's ds .[(C'+G tgd)ds
0 0

se (6.5.3)

" Rsenp  Rsenp

z

B
onde R sen B é a componente horizontal das forcas de acgao, I (c+otgd)ds é a forca
0

resistente horizontal, c' € a coesdo ou aderéncia, G € a tensao normal no contacto solo-base do
muro, O € o coeficiente de atrito base-solo e ds o elemento de segmento na base.

Além destas duas verificacdes de seguranca € necessdrio verificar a seguranca em
relacdo a deslizamento geral ao longo do arco JKL (Fig. 6.5.1) ou de outro que dé menor
coeficiente de segurancga. Para esse cédlculo usa-se o método das fatias (Fellenius, Bishop ou
outro).

Além destas verificagdes, se o solo na base do muro for mau (angulo de atrito menor
que 27° e coesdao menor ou igual a 0,01 Mpa), convird também fazer uma verificacdo da
capacidade de carga pela férmula:

qult = ¢ N¢ k¢ + pNg kq + (B/2)y Ny ky (6.5.4)

onde, como sabemos, p=7y h' e os k sdo produtos de factores para ter em conta a forma s, a
inclinacao da carga i, a profundidade da base, a inclina¢ao do terreno e a inclinac@o da base de
apoio no solo da fundacdo. neste caso, s = 1 e os outros factores sdo também iguais a 1
excepto o da inclinacdo e excentricidade de carga e eventualmente o que € devido a

profundidade, o qual, todavia, ndo serd nunca muito maior que a unidade.
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Para este caso qy deverd ser superior a tensdo normal miaxima G, na aresta mais comprida,
calculada a partir do peso préprio do muro e terras aderentes e dos impulsos I, e,

eventualmente, I,

Em relacdo com a estabilidade “exterior” dos muros de suporte o EC 7 (2001) considera
coeficiente parciais de seguranga e, portanto, para o cdlculo dos impulsos activo e passivo
seriam usados angulos de atrito e coesdo de projecto tgd'y = tg 0’/1,25 e ¢’q = ¢’/1,25. Nestas
condig¢des o impulso activo, viria automaticamente majorado e o passivo reduzido. Também o
peso préprio do muro e terras aderentes que € favordvel a estabilidade deveria ser reduzido
pelo factor 0,9 enquanto que alguma possivel sobrecarga no terraplano deveria ser majorada
do factor 1,50.

E claro que nestas condi¢des os coeficientes de seguranca (6.5.1) e (6.5.2) ji poderiam tomar
o valor 1,0, como minimo.

Usando esses mesmos angulos de atrito e coesdo de projecto ¢’q € ¢’q em (6.5.3) obteriamos
um valor qq¢ em vez de qui, 0 qual seria comparado com a tensdo média na base da fundagao
proveniente pelo proprio e terras aderentes e dos impulsos L.

O EC7 chama a atencdo para o facto de em vez de um impulso activo podermos ter um
impulso de terras em repouso que, € superior ao activo, s€e o muro ndo puder ter
deslocamentos horizontais significativos para aliviar a pressdo de terras no seu tardés. O
coeciente de impuldo, todavia, ndo ultrpassard Ky, (impulso de terras em repouso).

Quanto a estabilidade ao deslizamento geral o EC7 considera além das superficies circulares,
outras ndo circulares de deslizamento. Embora com algumas dificuldades, ha métodos das
fatias que se podem aplicar a estas superficies de deslizamento como se verd no capitulo
relativo a estabilidade de taludes (Morgensten and price, 1965 a 1967, Spencer, 1973, Janbu,
1955, Martins, 1979).

Accdes Sismicas

A forma mais simples de considerar as accdes sismicas sdo os chamados métodos “pseudo-
estaticos” que supdem aplicadas ao muro e terras aderentes as forcas de inércia. Essas forcas
sdo obtidas multiplicando o peso do muro e terras aderentes W, por factores adimensionais
designados por coeficientes sismicos, 0s quais representam a razao da componente respectiva

de aceleracdo sismica pela aceleracdo da gravidade. Por ex., um coeficiente sismico
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horizontal ky, = 0,2 significa que a accao do sismo dd origem a uma forca de inércia horizontal
de 0,2 W, aplicada no centro de gravidade da massa em causa.
De modo andlogo se considera a componente vertical da ac¢ao sismica a qual corresponde um

coeficiente sismico vertical k.

E claro que as acgdes sismicas mudam de sentido muitas vezes durante o sismo. A
componente horizontal de aceleracdo sismica s6 € desfavordavel a estabilidade quando actua
no sentido do tardds para a frente do muro. Quanto a componente vertical k, W, pelo que diz
respeito a momentos derrubadores e a estabilidade ao deslizamento horizontal, ela ¢é
desfavoravel quando actua para cima, aliviando o peso do muro.

Um método de calculo vulgar, que surge associado a teoria de Coulomb para impulso de
terras, € o de Mononobe-Okabe. Esse método para ter em conta a accdo sismica roda o
sistema muro-terras de um angulo 0 = arc tg ky, /(1+-ky).

Porém este artificio de cdlculo ndo trds vantagens quando se usa a teoria da Rankine de
impulso de terras e as forcas ky, W e k, W que actuam junto com o peso proprio podem ser

consideradas directamente nos calculos de estabilidade exterior e interior do muro.

6.5.2 - Estabilidade Interior

A estabilidade interior diz respeito as armaduras (e dimensdes minimas nas espessuras) se o
muro € de betdo armado. Se o muro € de alvenaria diz respeito as tensdes nas alvenarias que,
em geral, terdo de ter de compressdo, podendo em condi¢des excepcionais, admitir-se reducao
na seccao desde que a tensdo na aresta mais comprida continue suficientemente baixa.
Vejamos o caso do muro L de betdo armado da Fig. 6.5.2.1. A laje vertical trabalha
encastrada na base e sujeita ao impulso das terras que tem, como sabemos, distribui¢ao
triangular ou trapezoidal. Os momentos flectores sdo determinantes quer das armaduras quer

das espessuras. Em particular Mj5x determinard a espessura méaxima d.
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Fig. 6.5.2.1

Como os momentos crescem rapidamente (com o cubo de z) em profundidade, por

razdes de economia convird interromper ferros a 1/2 ou 1/3 e 2/3 da altura.

O trecho CC' da base calcula-se encastrado em A'C' e sujeito ao diagrama de pressdes
no terreno (a b ¢ d, Fig. 6.5.2.1). Esse diagrama resulta da componente normal N da resultante
R, cujo ponto P de intercep¢do com a base se conhece, e pela hipétese de linearidade da
distribuicao de tensdes que advém da elasticidade linear admitida para o solo e da rigidez
infinita admitida para a base do muro. Poder-se-ia deduzir do diagrama de pressdes abcd o
peso das terras por cima de AA'; como antes dissemos essas terras podem vir a ser removidas

e portanto é¢ melhor ndo contar com elas.
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O trecho B'B da laje na base do muro calcula-se encastrado em B'D' e com um
diagrama de cargas que € a diferenga entre o peso do prisma de terras sobrejacentes a laje
BB' (prisma BB' MN) e o diagrama de pressdes de contacto na face inferior, previamente
determinado pelo valor, inclinacdo e ponto de aplicacao P da resultante R (Fig. 6.5.2.2). Vé-se
assim que enquanto na frente do muro as armaduras principais em AA' devem andar por
baixo (CC'), na parte de tardés da laje da base as armaduras principais devem andar por cima
(BB'). Porém, dadas as irregularidades que sempre existem no terreno de fundacdo colocam-
se sempre armaduras “corridas” nas faces inferior e superior e as armaduras de distribui¢do
(longitudinais) devem ter valores algo superiores aos minimos regulamentares. E que devido
também a heterogeneidades inevitdveis, hd sempre momentos flectores no plano vertical,

funcionando o muro como uma grande viga T (invertida).

o peso das
terras BB" MN

pressdes de cantacto com a fundagdo

Fig. 6.5.2.2

No caso de um muro de gravidade (de blocos, por exemplo) a verificagdo da
estabilidade "interior" traduz-se pelo célculo do coeficiente de seguranca ao deslizamento (e
derrubamento) a varios niveis, uma vez que os blocos se apoiam simplesmente uns sobre os

outros e, se o muro for de alvenaria esta, em geral, supde-se nao resistente a trac¢ao.
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Fig. 6.5.2.3

6.5.3 Muros com gigantes ou contrafortes (Fig. 6.5.3.1)

O célculo da estabilidade "exterior" € igual ao dos muros tratados anteriormente s6 que
agora nao sera feito por metro "corrente" de muro mas sim para um comprimento de muro
correspondente ao espacamento 1 entre contrafortes, incluindo-se o peso préprio do
respectivo contraforte.

A laje vertical supde-se, em geral, como continuamente apoiada nos contrafortes e,
bem assim, a laje da base. Esta supde-se encastrada também na laje vertical e vice-versa. Os
contrafortes consideram-se como "vigas" em balanco com espacamento | e vao H encastradas

na base, sujeitas ao impulso de terras.

Os diagramas de momentos flectores na laje vertical sdo complexos, porque essa laje

estd sujeita a uma carga distribuida triangular ou trapezoidal.
Bowles (1968) pp. 324/326 tem tabelas para o cdlculo de esforcos (momentos

flectores) em lajes encastradas em trés lados e livres no quarto lado, que seria o caso da laje

da base e da laje vertical.
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PLANTA

GV’ ) A?yCV BVYDV FY’H’
e — - —
t
a) t
4 LAJE DA BASE
t bordos
& encastrados
GT_’A’_,C’ B’,_’ — _F’,H’_ — ¢)
t
_C D
CORTE
H?
b)
Pp= gaxt
E | AYB i
= k,oH
q H 94T KA
Fig. 6.5.3.1

Exemplo: Verificar a estabilidade exterior do muro de contrafortes da Fig. (6.5.3.2) e
dimensionar as armaduras. Peso especifico do solo de aterro 19 kN/m3, angulo de atrito ¢ =
36°. (O solo € uma areia). Betdo B 25, aco A 400ER. O solo da fundacdo do muro tem as

caracteristicas indicadas no perfil.
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PLANTA CORTE

t =7.50m
12.00

a) t =7.50m

PERFIL DO S0LO
DE_FUNDAGAQ

Salo vegelal 030
N s
A 077 =% arglo -x—
| 6.15 . Dsitosa3
“ = TVl

Aﬁ{h
U
B

—argllo—
—arenosa —
#=15", q,(0.02 MPa)-
}=20KN/m?—

areig com len—

tilhas de argila

- 15.00

Fig. 6.5.3.2

Verificacio da estabilidade exterior:

a) Estabilidade ao derrubamento

36
K = tg? (45o - 7) =0,26 (Rankine)

1
PA =1=75x19x12°x0,26 = 356 kN/m

12
Momento derrubador (em relagdo a A) Md = 355,7 x 3= 1423 kN/m

Forcas estabilizadoras: terras retidas, pp. da laje vertical, pp. da laje da base.

Calculo dos momentos estabilizadores:
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For¢a/m braco (m) momento (kN m/m)
laje vertical V1 72,9 1,60 116,6
solo retido Vo 909,9 4,05 3685,0
laje da base V3 138,4 6,15/2 425,5
Y V;=1121 kN/m Y Mg =4227 kKN m/m
Fog = % = 2.97 O.K.

(Despreza-se o impulso “passivo” na frente do muro por se admitir que durante a vida da

estrutura as terras poderdo alguma vez ser retiradas).

b) Estabilidade ao escorregamento na base

Vamos admitir que a aderéncia do betao ao solo € 0,5 da coesao:

¢'=05xc=05x2=0,05 kgffem? = 5 kN/m2

Para atrito entre o betdo e o solo tomamos ¢' =2/3 ¢ = (2/3) 15° = 10°

Entdo, se ndo houver "tacdao" no muro, a resisténcia ao escorregamento sera:
Fg=Vtg¢' +c' B=1121tg 10°+ 5 kN/m2 x 6,15 m =228 kN/m

Esta resisténcia € insuficiente uma vez que a componente horizontal da resultante,

neste caso igual ao impulso do aterro, € igual a 353 kN/m.
Torna-se pois, necessario construir o "tacao" e nesse caso ¢' = o =15°ec' =c = 9211 =

10 kN/m?

Entdo Fg=1121 x tg 15° + 10 x 6,15 =362 kN/m

Esta resisténcia ndo era ainda tranquilizadora e talvez houvesse que garantir por meios
construtivos que as terras na frente do muro ndo seriam retiradas, nem o aterro no tardds
executado antes da cobertura da fundacdo na frente do muro. Também o solo sob a base do
muro deveria ser substituido por solo com bom angulo de atrito.

Note-se no entanto, que o préprio tacido ou dente, tendo uma certa profundidade abaixo
do plano da base do muro, garante sempre a mobilizacdo de impulso "passivo" na sua frente.

Além disso, nos cdlculos ignorou-se o pp. dos contrafortes tomando-se em seu lugar o peso de
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um volume igual de terras, uma vez que o célculo foi feito por metro corrente. A diferenca

porém, € pequena, mas podemos calcula-la:

4,20 (12,00-0,90-1,50)x0,50x(24 —19)kN/ m’

AV 3

= 6,72 kN/m

(desprezével)
Também poderiamos calcular o impulso "passivo" mobilizdvel na frente do muro, se
as terras ali forem mantidas. Teriamos:

1
Kp=x,=026~

1
3,846 = I, = 5 X 19 x (1,20 m)2 x 3,846 = 52,6 kN/m

Este impulso se de facto fosse mobilizdvel ja daria um factor de seguranca ao

escorregamento na base:

362+526

1,2
353

Fge =

Este factor aumentaria ainda se na frente e por baixo do muro o solo inicial, que é mau,
fosse substituido por areia ou material granular qualquer (por exemplo escorias, restos de
constru¢do, "tout venant" de pedreiras, etc.). Era uma medida "construtiva" que se devia

tomar neste caso, além, naturalmente da constru¢ao do dente ou tacao.

Observa-se que se usarmos os coeficientes parciais de seguranca do EC7 (2001) teremos de
obter o angulo de célculo ¢’4 tal que tg ¢’ ¢=( tgd’)/1,25, ¢’ g=arctg(tg36°/1,25)=30°.2, ou seja

Kada=(1-sen ¢q)/(1+sen ¢4)=0,331 o que implica P,, =1, = %.19,122 x0,331 =453kN/m.

Entdo o momento derrubador do projecto sera:

12 . .
Mdd:453x?:1877 kNm/m. Por outro lado os pesos proprios, que sdo favordveis a

estabilidade, devem ser reduzidos pelo factor 0,9, o que dard um momento estabilizador de
calculo:

Mq=4227 x 0,9 = 3,804 kN m/m.

Portanto, o factor de seguranca sera:
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380 31
1877

Quanto ao escorregamento na base, mesmo com tacao teriamos tg¢’4=tg15°1,25 = ¢’4=12°1.

Entdo a forga resistente na base seria:
Ry = 1121 x 0,9 x tg 12°,1 x (10kN/m?/1,25) x 6,15 = 266 kN/m.

Este valor € bastante inferior a Iy = 453 Kn/m acima calculado e por isso o muro ndo seria
estavel ao escorregamento na base. Vejamos o que se passa se contarmos com o impulso
passivo das terras na frente do muro e do tacdo. Para isso, como se disse, o terreno argiloso
teria de ser substituido por solo granular de boa qualidade. Teriamos entdo:

K, = !
P4 0,331

=3021=1, = l)(19)((1,20)2)(3,020 =41,3kN/m.
2

Mesmo somando este valor com o atrito € coesdo na base viria:

R’p3=266+41=307 kIN/m que ainda seria inferior ao impulso calculado: I3 = 453 kN.
Vemos, pois, que o cilculo com coeficientes parciais de seguranca € mais favordvel e que, em
qualquer caso, para garantir a estabilidade do muro os solos argilosos da base a frente teriam

de ser substituidos por solos granulares de boa qualidade.

c¢) Estabilidade em relac@o a rotura dos solos na base (afundamento)

) ) B )
qult = ¢ N¢ s¢ i¢ dc"‘PNq 8q1q dq"‘EYNYSYleY

Usamos Versic = EC 7 (2001)
Ng=Kpexp(mtg15°)  Kp=tg? (45°+15%2) _ Nq =394

. 353
se=1,1g= (l "1121 + 6,15 x 1 x 10 kN/m? cotg 15°
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1-0,74

Ne = (Ng - Deotg ¢ =10.972, ic =074 - 35,77 =0, 652

1,20 2
sq=1.dc=1+04 5= 1.087, dg = 1+2tgd(1-seng) 120615 = 1,057
p=19x 1,20 = 22,8 kN/m2
sy=1, iy=(iq)3/2=0,743/2 = 0,6367, dy=1

Q¢ = 10 kN/m2 x 10,972 x 1 x 0,652 x 1,078 +22,8x 3,94 x 1 x 0,74 x 1,057  +

6,15
Ty X 19 kKN/m3 x 2 (3,94 + tg 15° x 1 x 0,6367 x 1 = 245,86 kN/m?2

Quit = 245,86 x 6,15 =1511,9

1511,9
1121

Fg = = 1,35

Este coeficiente de segurancga € baixo e mostra que € indispensével fazer um cédlculo de

estabilidade em relacdo ao deslizamento geral, admitindo, como em geral se admite, uma

superficie cilindrica de deslizamento de directriz circular e generatrizes paralelas ao "eixo"
(comprimento) do muro. Relegamos esse calculo para o capitulo de "Estabilidade de
Taludes".

O uso de coeficientes parciais de seguranga (EC7) também daria um coeficiente de seguranca
ao “afundamento” muito baixo:

10
¢y=——=8kN/m’ ¢, =12]°
=123 o'

2 o —
N, =K, exp(mgl2l) K, =tg>(45°+12,1/2) = N, =3,00

) 356
s =1, i, = 1- >
1121+ 6,15x1x8kN/m" cot g12°,

2
] =0,542
1
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' . 1-0,542
N, =(N, —1cotg¢'=9,329, 1, =0,542 " 300-1 =0,313

b

s.=1  d =1+0422
6,15

q

=1,087

b

1.20
d =1+2tgl2°.1(1—senl21)’ x
| gl2” I VX615

b

=1,052

si=1, i=(y"*=0.399, dy=I

qa=8kN/m?x9,329x1x1,087x
0,313+22,8x3,00x1x1,052x0,542+6,15x0,5x19x2(3,0+1)tg12°,1x1x0,399x1=104,37 kN/m’

6419

Q, =104,37x6,15=6419 = F, =0,57 = falta de seguranca ao ‘“‘afundamento”

requerendo, mais uma vez, que os solos abaixo da base do muro sejam susbtituidos ou o0 muro

seja fundado em estacaria.

Dimensionamento de Armaduras (Estabilidade interior)

Localizacdo da Resultante

O ponto de intercep¢ao com a base fica a uma distancia X, do ponto A tal que:

YMom.emrel. A B 4227 —1423
V. 1121

1

=251m

X =

Excentricidade em relacdo ao c.g. da base:

6,15
e="5 - 2,51 =0,565 m
B 6,15 L ~ ~ .
como =" = 1,03 > 0,565, ndo hé problemas de reducdo da sec¢do de apoio na base (a

resultante passa dentro do terco central). Entdo:

VI-24



V. Mg 1121 112130565 5
(GV)A_BX1+ B_2_6,15+m_283kN/m

X6

(Observe-se que neste caso em rigor ndo poderfamos aplicar a férmula da flexdo composta porque o terreno
plastificaria na aresta mais comprida A. Porém, pelo que diz respeito ao cdlculo das armaduras em que estamos

agora empenhados, a diferenca ndo seria significativa).
vV M
(oy)C=F- Ez‘% = 182,3 - 100,5 = 61,8 kN/m2

Pressoes das terras sobre a laje da base:
Na frente do muro desprezam-se a favor da seguranca.
No tardds:

ppe =19 kN/m3 x (12,00 - 0,90) = 210,9 kN/m2

pp- da laje
p' = 2,4 kN/m3 x 0,90 = 21,6 kN/m2
% 0'=232,5KN/m?
2
%
E D C
A > )
120 )
C
a d)
Fig. 6.5.3.3
portanto,

Ppc = 210.9 + 21,6 = 232,5 kN/m2
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Inclinagdo da recta ac que dd o diagrama da reaccédo do solo na base (Fig. 6.5.3.3 d):

283-81,8

=32,72
6,15

O diagrama da pressao G, sera:

Oy =(283-32,72) - 32,72 x =250.3- 32,72 x

Calculo de esforgos transversos T e momentos flectores M:

Trecho AE
x2
T=250,3x— 32,727
2 3
X X
M =250,3 7 - 32,72 6

No ponto E, onde x = 1,20 temos T =277 kN/m e M =171 kN/m
Considerando aco A 400ER e betao B 25, temos pelas tabelas B.A do L.N.E.C., para d
=90-6=284cm:

-3
= M =0,30 = p = 0,10 = armadura minima

1x0,842
0,15 x 100 x 84

A= 0 2 12,6 cm2/m:;
portanto

012a9ou o0l6al6

0,06 x 100 x 84

armadura longitudinal (de "distribui¢do") p = 0,06 = A] = Xl 00 2= 5,04 cm2/m;
portanto

012 2 20
Trecho DC

Trata-se de uma laje encastrada na laje vertical z "continuamente" encastrada (apoiada)

nos contrafortes, sujeita a uma carga trapezoidal.
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Descontando a carga vertical de cima para baixo devida ao peso das terras retidas

(232,5 kN/m2), as tensdes devidas a reaccao do solo, temos para carga solicitante da laje (Fig.
6.5.3.4):

Gy =232,5 - (81,8 + 32,72x")
ou seja

oy = 150,7 - 32,72x'

A
1 1

< J o' 1750

Q)
! 2305 KN/
818
150.7
Fig. 6.5.3.4

Haverd que utilizar os resultados das Tabelas Técnicas Portuguesas para cargas uniformes em
lajes encastradas em 3 lados e livres no quarto ou, melhor, as tabelas de Bowles (1968) para a
carga trapezoidal.

E porém, visivel que o maior momento negativo em médulo se obtém em t na direccio
M (Fig. 6.5.3.5). E que o maior momento positivo se obtém em r, ambos no bordo livre. Esta
conclusdo resulta ndo s6 de ser nesse bordo que se verifica a maior carga, mas também da
circunstancia de o bordo ser livre. Com efeito na direccio M| o bordo livre comporta-se

aproximadamente como uma "viga" biencastradaem te t'.
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livre
W

s Al

o AE
iz

S

Fig. 6.5.3.5

Por razdes construtivas que t€m a ver com a impossibilidade pratica de variar de ponto
para ponto o espacamento dos ferros, bastard considerar esses momentos maximos em

modulo.

Utilizando as referidas tabelas teriamos no caso presente:

(Se ndo tivessemos tabelas poderiamos usar a forma de cédlculo acima referida, com a certeza de estarmos do

lado da seguranga.)
M(p) = 444,7 kNm/m, M) =187,9, M(g) = - 254,4 kNm/m
Direc¢ao My Direc¢io My

E Mt) que condiciona a espessura da laje e a armadura principal.

Com as Tabelas B.A. do L.N.E.C. encontramos parad = 90-6 =84 cm e

-3
1,5 x444,7x 10
- X1 x 0 8:2 =0,945=A 400ER ¢ B 25 =T.B.A. =p =0,28

0,28 x 100 x 84
=SSR = 23,52 em2 = 920 a 14 0u (916 2 19)

Para M) teriamos:

-3
1,5x 187,9x 10 .
= Xl <0 84)1(2 =0,399 = armad. minima =

0,28 x 100 x 84
=A== 12,6em2 = 01229 ou (9164 16)
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-3
1,5x 2544 x 10
Para M(s) =u= Xl " 0,8:2 =0,54=p=0,161=

_A_0,161 x 100 x 84
T 100

=135cm2=¢012a9 ou (¢16a 16)

Com estes valores poder-se-ia imediatamente projectar as armaduras da laje da base

(Fig. 6.5.3.6)

PLANTA DA LAJE

Face superior Face inferior
, 1200 ,0.75, 4.20 L , 1200 ,0.75, 4.20 L
1 T 1 1 1 T 1 1
A ®j6@9 .
sb nos apoios
\—mofha #12018
|1 016@18
(0 meio véo)
$1209
g 0018~ )
) #1209 so a meio
vdo entre contraforte
Fig. 6.5.3.6

Esforco transverso

Em geral, nas lajes ndo hd problemas de esfor¢o transverso. Porém, podemos fazer
uma verificacdo com qualquer hipdtese a favor da seguranga, por exemplo, desprezando a
continuidade lateral no ultimo m de faixa junto ao bordo livre. Terfamos assim uma faixa
("viga") de 1m de largura e 0,90m de altura encastrada nas extremidades sujeita a carga
"uniforme" de 169 kN/m.

Entao
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_ 15AS0Tx(TS0-25084) _ (oo 6578
- = 657.8kN, Tgq=

=783 kKN/m2 = 0,78 MPa
2 1x0,84

Vsd

O REBAP (art® 53) admite que o betdo (B 25) absorverd uma tensdo de corte t1 = 0,65
(MPa), devendo a diferenca ser absorvida pelo aco.
Neste caso como a diferenca entre 0,78 e 0,65 é pequena tendo em conta a continuidade

lateral ndo seria em principio necessario armar ao corte.

Laje Vertical. Vista Frontal (Fig. 6.5.3.7) Corte Transversal (Fig. 6.5.3.7)
VISTA FRONTAL CORTE TRANSVERSAL
0.30
7 laje vertical 7 0.50
0.57H
y
L 11.10
7 m— %
™
0.63H l
contra-, — contra-
forte 0.75H forte
5 ] 4 Pma
/ / gg;é) 7 Zi
L ) 0.75
! 750 ’
K) 3
Fig. 6.5.3.7

11=7,50 15 =11,50

1
1—1 = 0.6757
2

H4 tabelas (Montoya) que servem para o cdlculo de momentos flectores e esforgos
transversos em lajes, nas direc¢des x e y, submetidas a uma distribuicdo de cargas triangular,
como a da figura, e com os trés bordos indicados encastrados e um livre.

Por essas tabelas se verificam momentos negativos méximos (em mdédulo) nos pontos

ta 0,63 H de altura com o valor
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m¢=0,015x 19 kN/m?® x 11,13 = 389,9 kNm/m
Um momento negativo em s (na direc¢ao y, como € 6bvio) com o valor "médio"
mg = 0,013 x yH3 = 337,8 KkNm/m
Um momento positivo mdximo mj, aproximadamente a meia altura no (centro e
direc¢do xx)
m{ = 0,08 x YH3 = 207,9 kNm/m
Um momento positivo maximo m, aproximadamente a 0,25H a contar da base:
m, = 0,05 x YH3 = 129,9 kNm/m
E um esfor¢o transverso maximo em moédulo, em toda a placa, (na direc¢ao xx)

T =0,19 x YH2 = 444,8 kN/m la cerca de 0,4HI

Calculo das Armaduras

Direccdo xx: Pontos t: espessura da laje d=0,30 + (0,75-0,30) x 0,37 = 0,4665

(face do lado do aterro)

-3
389,8x1,5x10 B 25 0,90x46,6x100
W= = 2,686 {A JIO0ER }T.B.A. p=090 A= P = 41,94 cm?
020 a 7,5 _ interrompe metade dos ferros a 1/6 do vao
_ 020 a 15 e levanta a 1/3 do vao passando a ¢20 a 30
0,30 + 0,75
Direcgdo xx: Pontos m1: a meio vao, espessura d = — 5 = 0,525

(face de fora)

_ 207.9x1,5x10°3
1x0,522

B 25
A 400ER

0,353x52x100
100

= 1,153 { }T.B.A. _p=0353 A= = 18,36

cm?
020 a 15 _ ferros levantados da zona de momentos

negativos + 020 a 30 de reforgo, corridos lado a lado.

Direccdo yy: Pontos s: espessurad = 0,75 - 0,04 = 0,71

(face do lado do aterro)
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B 25
A 400ER

0,3056x71x100
100

_ 337,8x1,5x107°
1x0,71

= 1,005 { }T.B.A. _p=03056 A= = 21,70

cm?
016 a 7,5 interrompe metade dos ferros a 1/6 do vao e

levanta de novo a 1/3, ficando ¢16 a 30 corridos.

Esforcos transversos: Miximo T = 444,8 kN/m, espessura = 0,30+(0,75-0,30)x0,6 = 0,57

444,8x1,5

Tsd =m.gs5 = 1170.5kKN/m2 _ 1,17 MPa
Para B 25 o REBAP que o betdo apenas absorve t1 = 0,65 MPa. Este valor pode ser
ampliado, considerando reducdo de esfor¢o transverso junto aos apoios e reduzido na
proporcao de 0,6 (1,6-d), com d = 0,57 m (espessura util da laje). A diferenca de tensdes de

corte teria de ser absorvida por ago. Uma alternativa seria aumentar a espessura da laje.

Dimensionamento dos Contrafortes

Os contrafortes comportam-se como consolas gigantes encastradas na base e
recebendo os impulsos das terras correspondentes ao vao da laje vertical entre contrafortes

que é de 7,50. Entdo a carga maxima distribuida na base de cada contraforte sera (Fig.

6.5.3.8.).

dmax = Ka YHL =54,6 kN/m2x7,50 =407,5 kN/m o momento de encastramento na base

sera:
11,10 1
M=407,5x—x2 gxl 1,10=8368 kNm

Atendendo a laje vertical a sec¢do que vai "absorver" este momento € um T com alma

de 0,50m x 4,20m e banzo de 0,75 e comprimento 7,50m; temos (Tabelas de B.A. do LNEC)

h =4,20+0,75-0,11 = 4,84m = 484cm
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"L "L ﬂJ, ’[J, ,‘L
Qi=40.75 ti/m 0 4

Fig. 6.5.3.8

8368x1,5x10°

_ _ A styd
H 7,50x4,84°x13,3 A400ER

TB.A. = ®=0,0054 = —
bd fod

13,3

= A, =0,0054x750x484x 248 =74,9cm’

15 & 25 em duas camadas espacadas de 7,5cm

Haveria ainda que dispdr uma armadura de montagem nas duas faces dos contrafortes
formando no sentido horizontal "estribos". O dimensionamento destes far-se-a a partir de
esfor¢o transverso:

11,1

Vsd = 1,5 x 407,5 x 5~ =3392,4 kN
3392.4x107°
Ted = ——— =1,40 Mpa
4= 70 50,484 P

71 = 0,65 MPa, parte "absorvida" pelo betdo B 25

VI-33



Vid = 0,65 x 0,50 x 4,84 x 10° = 1573 kN
Vwd = 33924 - 1573 = 1819,4 kN, a absorver pelos estribos = REBAP, Art®
53.3, estribos horizontais nas

duas faces verticais (¢16 a 0,30)

A
Vwd=09xdx _:w fsyd (1 + cotg o) sen o

1819,4x10° 0,30

X = 0,00036
348 0,9x4,84

o =90 s =030, d = 4,84, fyyq = 348 MPa = Agy, =

m2 = 3,6 cm?2 = 2016 =4,02 cm?2 (1 ferro 16 em cada face).

(os vardes verticais formando malha com os estribos poderiam ser ¢12 a 0,30)

O cdlculo estrutural que acabamos de fazer € um célculo “cldssico”. Se minorarmos a tg ¢’ e
¢’ pelo coeficiente de seguranca 1,25 (EC7), o impulso activo viria automaticamente
aumentado e bem assim as pressdes na base e no tardés do muro. Os momentos flectores e
esforcos tranversos que se obteriam com essas pressdes jd seriam momentos flectores e

esforcos transversos de cdlculo, ndo precisando, portanto, do factor de majoracdo de 1,50.
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Capitulo 7

ESTACAS - PRANCHAS

7.1 - Tipos Construtivos e Consideracoes Gerais

As estacas pranchas s@o elementos estruturais laminares que se cravam verticalmente no
solo. Sdo, em geral, de aco com tratamento especial para evitar a corrosdo (aco cupro-niquel)
uma vez que, em regra, as cortinas de estacas-pranchas se usam em ambientes agressivos (em
obras maritimas ou fluviais).

Nas Figs. 7.1.1. e 7.1.2 apresentam-se alguns tipos de estacas-pranchas metélicas. Nas
Figs. 7.1.3 e 7.1.4 apresentam-se fotografias de obras com estacas-pranchas metélicas. Nas
Figs. 7.1.5 e 7.1.6 tabelas com caracteristicas de alguns perfis e em 7.1.7 e 7.1.8 ligacdes de

estacas a ancoragens.
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Fig. 7.1.1 - Estacas-pranchas de aco (A), (B) e (D) sem grande resisténcia a momentos flectores; (C) e (F)
com grande resisténcia a momentos flectores.
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Fig. 7.1.2 - Estacas-pranchas de aco. Perfis vérios conforme as vérias marcas.

As estacas-pranchas ainda podem ser de betdo armado ou mesmo de madeira se se
trata de obras muito provisdrias. Pode ainda por razdes de economia ou outras usar-se outros
tipos de perfil (carris, ferros I, tubos metalicos ou de betdo, etc.).

As estacas pranchas usam-se em cortinas de reten¢do que podem ter desenvolvimento
rectilineo ou formarem células circulares de grande didmetro cheias de material granular
formando-se com elas ensecadeiras de grandes dimensdes (construgdes celulares de estacas-

pranchas).
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Combinaison HZ.....-24 / AZ 18

Combinaison C1

———
3
3
:

I8

HZST5C | 2270 | 34944 236 262 | 1BE G50 | B038

HZET5D | 2270 A5G R 254 280 | 207600 | 6585

HZTTSA | 2270 | 2473 | 248 273 | 318780 | 7700

HZ 7758 | 2370 36 254 2685 | 343470 | B285

HZT7s ¢ | 2270 395.3 285 311 | dazax0| @195

HZI75D | 2270 #1265 208 324 | 08180 | o78S

HZOTSA | 2270 | 3818 273 300 | 523170 | 10115

HZSTSB | 2270 | 3083 | 288 312 | 562110 | 10 860

HZ 8756 | -2.270 4376 3T 343 | 62O BE0 | 12130

HZETSD | 2270 | 4538 330 356 | 669 730 12880

1 ey

HISTSA | 475 31,44 | 4650

HZ&T58 | 475 144 | 5038

HZETEC | 475 3140 | 5554

HZSTED | 478 41,83 | 601.3

HZ 7754 | 475 #1.60 | 5858

HZTISB | 475 | #1862 | &pas 480 | 7O 240 | 17030
HETTSG.| 478 | 4213 | 6952 548 | 793550 | 18840
HZTT5D | 478 4247 | 7339 576 | BS1380 | 20190
HZG/5A | 475 5185 | 6682 525 (1099810 | 21185
HZETEB | 475 | 5182 | 707D 555 1192 780 | 22975
HZ9I5C | 478 5243 | TeET 623 |1 336450 | 25490
HZOI5D | 476 5248 | B3ZA 853 14317130 | 27 270

Fig. 7.1.5, Fig. 7.1.6
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Fig. 7.1.8
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—
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W (0 ®) (o) ®) ©
D D D
Fig. 7.1.9 (a) Estacas-pranchas em Fig. 7.1.9 (b) Estacas-pranchas Fig. 7.1.9 (c) Estacas-pranchas
“balanco ancoradas escoradas

As estacas-pranchas podem funcionar em "balango”, simplesmente encastradas no terreno
de fundagdo, ou, quando a altura H for muito grande ou a penetracio D ndo possa ser
suficiente, usam-se estacas ancoradas (por vezes a vdarios niveis) ou escoras (Figs. 7.1.9 (a),
7.19 (b)e7.1.9 (c). Algumas vezes as estacas-pranchas destinam-se nao a retencao de terras,
mas de dgua, para se poder pOr a seco certo espago (A).

Nesse caso, a penetracdo D terd de atingir as camadas de terreno impermedvel inferiores
(Fig. 7.1.10)

Como no caso dos muros de suporte haverd que dimensionar as cortinas de estacas-

pranchas com seguranga, isto €, com estabilidade exterior e estabilidade interior. A primeira diz
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respeito a estabilidade geral do sistema no seu equilibrio global. (seguranca ao derrubamento e

seguranca ao deslizamento geral).

A segunda diz respeito a seguranca do material constitutivo das estacas, tensdes de traccao nos

acos e de compressao nos betdes, etc., ndo excessivas.

Solo arenoso

Solo argiloso

Fig. 7.1.10

Antes de terminar este nimero convird ainda referir as cortinas de betdo armado
moldadas "in situ". Trata-se de paredes verticais construidas por escavacao prévia do solo até a
profundidade desejada, mantendo-se as paredes laterais da escavagdo sem abatimento devido a
circulacao de lamas bentoniticas na escavacao que vai sendo aberta (furacdo com lamas).

H4 maquinas escavadoras e equipamento especial para este tipo de operacao. Depois de aberta a
escavacdo laminar vertical € feita a betonagem em ambiente submerso depois de descidas as

armaduras previamente fabricadas (Fig. 7.1.11).

Fig. 7.1.11
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Propriedades essenciais de algumas estacas-pranchas Bethlehem

7.2 - Cortinas de Estacas-Pranchas seu dimensionamento

7.2.1 - Estacas-pranchas em balanc¢o em solos arenosos (Fig.7.2.1.1).

PERFIL N° Area Largura Peso Mobdulo Resisténcia

Resistente | das Ligagoes
cm?2 cm kg/m2 cm3/m kg/cm
PZ 38 108.2 45.7 186 2510 1425
PZ 32 100.2 53.3 156 2290 1425
PZ 27 77.0 45.7 132 1620 1425
PDA 27 68.4 40.6 132 585 1425
PMA 22 68.4 49.8 107 290 1425
PSA 23 58.0 40.6 112 128 2 140
PSA 28 70.8 40.6 136 134 2 140
PS 28 66.4 38.1 136 128 2 850
PS 32 75.9 38.1 156 128 2 850
PSX 35 84.5 38.8 171 145 4 810

Tabela 7.1.1

Como hipétese de funcionamento admite-se que entre A e B o terrapleno produz pressdes

activas no tardés da cortina. De B a O continuam as pressoes activas do lado do terrapleno, mas

geram-se pressoes passivas do lado da "escavagdo". Em O as duas pressdes compensam-se €,

portanto, a pressao resultante € nula. De O a C continua a situagdo anterior, mas as pressoes

passivas (do lado da escavagdo) dominam. De C a E, invertem-se as situacOes € passa a haver

pressdo passiva do lado do terrapleno e pressao activa do lado oposto.

Com estas hipéteses e fazendo o equilibrio das forcas que actuam sobre a estaca,

determinam-se a “ficha”, penetracdo D =a+ Y da estaca, isto é, a profundidade que tem de

atingir a sua ponteira para ter seguranca ao derrubamento, e a posicao z do ponto c de rotacao.

Sendo dados o peso especifico ¥, o angulo de atrito ¢ do solo do terrapleno e bem assim

a profundidade h{ do nivel freatico, calculam-se desde logo os coeficientes de impulso activo

Kj e o de impulso passivo Ky ysando a teoria de Rankine que dé valores a favor da seguranca-:
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Fig. 7.2.1.1

Poderiamos também usar a teoria de Coulomb ou outra. Para a parte submersa do aterro
logo se poderdo calcular os correspondentes coeficientes K’, e K’p, na medida em que seja
dado o angulo de atrito ¢' do solo submerso que costuma ser um ou dois graus inferior ao
angulo de atrito ¢ do mesmo solo ndo saturado.

Poderdo calcular-se a pressdo P, (activa) ao nivel B e a partir dela a profundidade a qual

N

essa pressdo € reduzida a zero devido a contrapressdo gerada do lado interior de B até O,

contrapressao essa que € passiva. Assim,
pa+Ka y'a= Kp 7' a; donde
B P, (7.2.1.1)

Por outro lado ao nivel de O temos uma press@o "ficticia" passiva p ,= OP , que serve

para mais tarde calcular p; ao nivel E, do lado do aterro, dada por

7.2.1.2
P’ = YhiKp+(hota) YK -y aK’, (7.2.1.2)
Se for Y a distancia OE temos na extremidade inferior (ao nivel E):
P7p=p sV (K'p-K') Y (7.2.1.3)

Por outro lado, a pressdo passiva "ficticia" do lado interior criada entre O e E serd dada

por
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p,=7 (K'p ~K.)Y (7.2.1.4)
Essa pressao ajuda ao calculo das forcas resultantes dos diagramas representados na Fig.
7.2.1.2. Assim, facamos em escala ampliada o diagrama da Fig. 7.2.1.2 que representa o da Fig.
7.2.1.1 abaixo de O. Se pudermos provar que as areas dos quadrilateros CC"E'E" e C'E"EC"

sdo iguais, poderemos calcular as dreas tracejadas através de dois triangulos: o

P =

£’ P E £ P £
P P

Fig. 7.2.1.2

triangulo OEE" para os impulsos do lado interior e o tridangulo CEE", para os impulsos do lado
das terras.
Ora, de facto os quadrilateros em causa compensam-se porque t€m 4areas iguais o que se

vé somando a cada um a 4drea do triangulo C'C"C. Desse modo, ficamos com dois trapézios, um

E"ECC' com altura Z e bases P, e C'C e outro com bases E'E" = P, (por constru¢ao) e

também a mesma altura. Portanto, os dois trapézios, e dai os quadrilateros, sdo iguais. Podemos

entdo escrever com facilidade as equacdes de equilibrio da cortina:
- Y _

— N\Z
ZFH =0=> Ra+(pp+pp)5—ppg—0

(7.2.1.5)

donde

_p,Y-2R, (7.2.16)

p,+p,

e também tomando momentos e relacdo a E
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SM,=0= R,y +?)+§(p_p+ p;;)g_ ” gj({j 0 (72.17)

Substituindo 7.2.1.4 em 7.2.1.6 e esta em 7.2.1.7 temos, depois de simplificar,

| - . 6R Yp +4R’ (7.2.1.8)
Y+ #W—&W— 6'Rf2(2Y7'K'—pp)Y— a p"'z “ =0
YK YK (»K) (¥K)

Onde
K'=K’p- K’ (7.2.1.9)

A expressao (7.2.1.8) é uma equacdo algébrica de 4° grau em Y que uma vez resolvida
nos dd o valor da "ficha", pois ja conhecemos a profundidade a. Assim, essa "ficha"
(comprimento de estaca-prancha a cravar serd: D = Y + a. Naturalmente que entre as raizes de
(7.2.1.8) ha que escolher a positiva e esta, se o problema tiver dados com sentido, ha-de existir.

Por outro lado, para haver segurancga, a "ficha" D terd de ser aumentada. Bowles (1977, p.
375) sugere um aumento de 20 a 40%. Pode, todavia, usar-se um critério mais razodvel que € o

dos coeficientes parciais de seguranca. Assim, se em vez do adngulo de atrito ¢ usarmos um
angulo ¢, tal que:
tgg’ F =125
189, = T

s

ja obteremos "automaticamente" uma "ficha" D com valor definitivo uma vez que os impulsos
activos aumentam e os impulsos passivos diminuem.

Note-se que, em geral, o nivel fredtico dentro e fora da cortina ndo € o mesmo. Nesse
caso, ha que acrescentar aos diagramas de pressdo da Fig. 7.2.1.1 os diagramas da pressdo
hidraulica sobre as estacas. Esses diagramas estdo representados na Fig. 7.2.1.3. Eles
correspondem a pressoes hidrostéticas quando, na realidade, as pressdes resultam da percolacdo
da 4gua do solo em regimen permanente. Os valores das pressdes sobre a cortina sdo, portanto,
menores que os indicados.

Esse diagrama € o usado no cdlculo convencional. Um célculo mais rigoroso envolveria

a necessidade de tracar a rede de fluxo de percolacdo sob a cortina, Fig. 7.2.1.4. O diagrama de
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pressdes obter-se-ia entdo a partir das cotas piezométricas nos pontos A, B, C, D, E, F, G, H da

intercepcdo das equipotenciais com a cortina.

A
BB'= 1}, h
" },,= peso especifico
da aqua
B B’
/
/[
yA N\
yA N\
/[ N\
V4 AN
E
Fig. 7.2.1.3

No caso desta forma de célculo haveria ainda que contar com os efeitos das componentes
horizontais do gradiente hidrdulico 7 que criam na massa de solo uma solicitacdo de massa

(equivalente a um peso especifico actuando horizontalmente) com o valor

Vi =07, (7.2.1.10)

onde ¥, € o peso especifico da dgua = 10KN/m3 e i, € a componente horizontal, Iil cos & do

gradiente hidraulico, o qual se pode calcular em cada ponto uma vez conhecida a rede de

Fig. 7.2.1.4
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fluxo. Como esse gradiente varia de ponto para ponto poderiamos obter um valor médio e
direccdo "média" quer de um lado quer do outro da cortina e multiplicd-lo pelo volume de solo
envolvido.

Do lado interior o gradiente hidrdulico sendo ascendente poderd criar uma situagdo de
"levitacdo" (rotura hidraulica) do solo se for igual ou superior ao valor critico que como
sabemos é

12 (7.2.1.11)

i ="

critico

onde ¥'é€ o peso especifico submerso do solo.

Nesse caso teriamos de colocar do lado interior da cortina uma banqueta estabilizadora de
material granular que, além de ter dimensdes apropriadas devera satisfazer as condicdes de
"filtro" em termos de granulometria. Ndo desenvolvemos esse importante aspecto da
estabilidade das cortinas de estacas-pranchas por ser objecto da "Geotecnia".

O E.C.7 (2001) exige que i<i,,.,/1,35. (i =gradiente de saida = Ah/As)

critico
Ah ¢ a diferenca de carga hidraulica entre duas equipotenciais sucessivas;

As € o trecho de linha de corrente entre as duas tltimas equipotenciais (Fig. 7.2.1.4).

7.2.2 - Cortinas em "balanco" com "ficha" em solo argiloso (Fig. 7.2.2.1)

Neste caso admite-se que o terrapleno € arenoso (como € sempre o caso) e que a fundacdo
¢ argilosacom ¢ =0 ec # 0

Continuamos a admitir que a cortina roda em torno de certo ponto B a distancia Z da
ponteira da estaca. Assim, de C até A o aterro gera impulsos activos nas estacas e de A até B

existem impulsos passivos do lado interior e activos do lado do aterro resultando um
impulso do lado interior.

Calculemos esses impulsos:

Se ¥, e h, forem respectivamente os pesos especificos e as espessuras das diferentes

camadas de solo de aterro temos para pressao vertical ao nivel da fundagdo (ponto A) do lado

do aterro:

p, =Xvh, (7.2.2.1)
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Y P =YY nh.
A L]V I
¢ =0
c#0
c+0
p °F p=0
! —
7 ”
i F P +4c
—4c—prE—
Y
Fig.7.2.2.1

Os impulsos activos acima de A terdo uma resultante R, facil de calcular logo que sejam

conhecidos os angulos de atrito dos solos de aterro.

Pela teoria de Rankine em solos com atrito e coesdo, temos para tensdo horizontal no
ponto A do lado do aterro:

o, = Pvtgz(z_qﬁ/Zj —2ctg(£_¢/2j (7.2.2.2)
4 4
ou seja
o, =p.K,-2JK, (7.2.2.3)
Do lado oposto teriamos um impulso passivo, assim
o, = pvtgz(%—qﬁ/zj— thg[%_¢/2j (7.2.2.4)

Porém, em A (e abaixo desse ponto) o atrito € nulo (¢ =0) e do lado interior a pressdo

vertical € nula. Assim:
(¢,),=p.-2¢c e (0,),=2c (7.2.2.5)
a diferenca dard a ordenada do diagrama rectangular.
o, =2c—(p, —2c)=4dc—p, (7.2.2.6)
Por outro lado, em sentido oposto e em E teriamos a pressao
o,=p,+MW+2 Ky=K.=1 (7.2.2.7)

e uma "contra-pressao" activa
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o,=-2c (7.2.2.8)
Resultando uma pressao
(6,), = p, +4c (7.2.2.9)
Entre B e E admite-se uma variacao linear.
Como anteriormente, o diagrama B'BE'E € substituido pelo tridngulo BE"EB e o
rectangulo B'BE"E em sentido contrario, uma vez que a drea do rectangulo € igual a drea do
paralelogramo de bases EE" e B'B (Fig. 7.2.2.2).

Estabelecendo a equagdo de equilibrio horizontal de forcas, temos

|

/

|

B’ B

£ E £ E”
O One O

Fig. 7.2.2.2

Rﬂ +§[4c+pv +(4C_pv)]_D(4c_pv):0 (72.210)

ou seja

D(4c—p,)-R, (7.2.2.11)
4c

7 =

Note-se que esta equagdo s6 tem sentido se D(4c - py) - Ry > 0 e ainda se 4¢ > py,.

Se esta dltima condicdo se ndo verificar a pressdao do lado interior seria negativa (ou nula)

o que nio € possivel. Quer dizer que se a coesdo da argila for tdo baixa que 4c < p , entdo nao
h4 estabilidade possivel.
Por exemplo, uma argila com ¢ = (0,02 MPa = 20 kN/m2) ndo poderd suportar um

terrapleno com o peso especifico de 18 kN/m3 e a altura H igual ou superior a:

p, =18kN/m’ x H=4 x 20kN/m” = H=80/18=4,4m

Por outro lado poderd acontecer que Z tenha o seu minimo valor que € 0 (zero).

Dai se deduz a "ficha" minima de
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7.2.2.12
Dml’n = Ra ( )
4c—p,

Desta igualdade se vé que quando a pressdo py vertical do terrapleno na sua base se

aproxima de 4c, a "ficha" tende a ter um comprimento teoricamente infinito.
Mas voltemos a equagdo 7.2.2.11 onde D é uma incégnita. Temos de juntar mais uma
equagdo que € a equacdo de momentos que por comodidade tomamos em relacdo a E. Vira

_ 2 2 72.2.13
Ra(Y+D)—%(4c—pv)+%(4c)=0 ( )

Substituindo Z, dado por (7.2.2.11) em (7.2.2.13) e simplificando os termos semelhantes

temos:

R (12¢Y+R) (7.2.2.14)

D*(2c+ p,)-2DR, — =0
4c—p,

A resolucgdo de (7.2.2.14) dard a "ficha" D.

Ha, porém, que aumentar D para haver margem de segurangca. O melhor serd afectar as
caracteristicas de resisténcia dos solos reduzindo por um lado a tangente do angulo de atrito dos
solos do aterro o que implica aumento do impulso do aterro e reduzindo a coesdo medida para

as argilas de fundac@o. Como anteriormente poderemos por:

189, = 89 e ¢, = Fi para a argila da fundacao

F

T
¢, = angulo de célculo, 1,2< F, <15, 1,5<F, <20

O EC7 (2001) indica F=1,25 e F’=1,40

Se houver diferenca de nivel “fredtico”, entre o lado de fora e o lado de dentro da cortina,
ha que considerar o correspondente diagrama de pressdes como se fez anteriormente (Fig.
7.2.1.3).

Por outro lado, a consideracdo das pressdes de poro desenvolvidas nos solos argilosos da
fundacao por virtude do peso do aterro seria de bem mais dificil consideracdo. Todavia, o facto
de a coesdo do solo da fundacdo ser determinada em ensaio ndo drenado ja tomard
automaticamente esse facto em consideracao.
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7.3 - Cortinas de Estacas-Pranchas Ancoradas

H4 vérios métodos para obter o impulso de terras em cortinas de estacas-pranchas flexiveis

ancoradas. Porém, vamos apenas considerar o método que usa os impulsos limites (activos e

passivos).
, A
h 90
Y
H c#0
$+0
ho E
a
i ;
, P ”
d a TP
Cra? g T D
5 9#0 1 % L
P L -
C’ 5 C
Pp
Fig. 7.3.1

Solos arenosos na fundagao

Vamos considerar em primeiro lugar o caso de a fundagdo e as camadas de aterro serem
solos arenosos. Seja h a altura (possanca) da 1* camada de aterro, com caracteristicas: ¥ peso
especifico, ¢ # 0 o angulo de atrito; (¢ = 0, coesdo nula). Seja ¢' o angulo de atrito das
camadas inferiores e ¥' (peso especifico submerso) das mesmas camadas (¢' = 0). Supunhamos
que a cortina estd ancorada (atirantada) em A'. Vamos admitir que do topo A da cortina até ao
nivel B interior ha impulsos activos e que abaixo de B até a extremidade C da cortina ha
impulsos passivos do lado interior e impulsos activos do lado do aterro. Com estas premissas
ficam definidos os diagramas de pressdo que actuam nas estacas (hd a acrescentar o diagrama
das pressoes hidrdulicas se houver diferenga entre o nivel fredtico no interior e no exterior da

cortina como fizemos na Fig. 7.2.1.3).
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O equilibrio da cortina nestas condi¢des serd o equilibrio de um sistema isostatico em que
as incognitas sao o valor da componente horizontal do esforco nos tirantes de amarracio e a
profundidade de encastramento ou "ficha" D.
A profundidade a do ponto B' onde se anulam as pressdes calcula-se como anteriormente
a partir da pressao horizontal activa ao nivel B:
a}/'Kp =p,tay'K,
Donde
3 P, (7.3.1)

““ylk, -k,)

Por outro lado, de modo andlogo, a pressdo passiva ao nivel C das ponteiras das estacas €
dada por;
pp = }/'(Kp _Ka )X (7'3'2)

A resultante das pressdes "passivas" serd entdo

x> (1.3.3)
R, = 7'(Kp —Ka)T

Essa resultante dista do ponto A' de ancoragem o comprimento

Y':h2+h;+a+§X (7.34)

Por outro lado, a resultante R, das pressdes "activas" acima de B', Ry, situa-se a distancia

Y do mesmo ponto A'.
Tomando momentos das duas resultantes em relacdo a A', temos
RY'=RY (7.3.5)

Substituindo (7.3.3) em (7.3.5) e reordenando, vem
K —K K —-K — (7.3.6)
X{—y( P3 )“}+X{7'—( "2 “)}(h2+h1+a)—RaY:0

Resolvendo esta equagdo cubica que terd necessariamente pelo menos uma raiz positiva,
substituimos o valor de X obtido em (7.3.2) e definimos desse modo o diagrama de pressoes.
Além disso, obtemos a profundidade do encastramento das estacas ("ficha").

D=X+a
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Para obter o esforco (ou melhor a componente horizontal do esfor¢co) na ancoragem,

substituimos o valor de X em (7.3.3) e obtemos Rp e dai

FANC=Ra-Rp
Ficamos pois em condic¢des de tracar os diagramas dos esfor¢os transversos nas estacas e
o dos momentos flectores e dai dimensionar as estacas como adiante veremos com mais
pormenor.
Vejamos agora o caso dos solos de fundagdo serem somente coesivos sendo os de aterro

arenosos.

Solos coesivos na fundag¢do

Como no caso correspondente das cortinas ndo ancoradas, o trecho BC do diagrama de

pressdes € rectangular e representa a diferenca entre as pressdes passivas no ponto B do lado

interior
(op)s=2.C
A
?‘ A: . . . V.F-N[; . -} " s e
K h/‘ [ I
H > Y
hy ) 0 Rq
Bl—\ll v = hh
—_— e — /\
T2 Rp D

(@

—> 4cfpv le—

Fig.7.3.2
e as pressoes activas do lado do aterro e que sdo

(0,)s=p,—2c

Tomando momentos em relacdo a A', o ponto de amarra¢ao da ancoragem, temos
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R,Y = DAc—p,)(h, +h +§) -0 (73.7)

Reordenando temos

, Y (7.3.8)
D*+2D(h, +h1)—42Yi =0

v

Resolvendo esta equacdo temos a "ficha" D para as estacas e dai, podemos calcular os
diagramas de esfor¢os transversos e, momentos flectores e dimensioné-las.

Tem lugar o comentdrio que antes fizemos quanto ao minimo valor da coesio do solo de
fundacao:

P (7.3.9)

Se o solo de aterro for homogéneo, de peso especifico ¥', a condicao (7.3.9) implica que

a altura H do aterro terd de ser menor que certa altura ("critica") dada por

_4c (7.3.10)

crit —

H

Qualquer aterro com H > H ¢ serd instdvel.

O coeficiente de seguranga quer em relacdo a profundidade de encastramento D, quer em

relagdo a Hgpit, pode obter-se, reduzindo como de costume a tangente do angulo de atrito dos

solos do aterro e a coesdo dos solos de fundacdo através do coeficiente de "minorac¢ao"
apropriados.
Poderemos depois tracar o diagrama de momentos flectores. Os momentos obtidos dessa

n 2

forma serdo momentos de "cdlculo", uma vez que os impulsos nas estacas ja vém "majorados"

devido a reducdo nas caracteristicas de resisténcia dos solos.

Método de Andersosn ou da Viga Equivalente para o Cdlculo de Cortinas de Estacas-

Pranchas Ancoradas

O fundamento do método encontra-se em admitir que a profundidade a definida por
(7.3.1) hd um ponto de inflexao.
Havendo um ponto de inflexdo B' podemos separar a parte superior, supondo desse modo

somente uma reac¢do mutua R, entre as partes superior e inferior, uma vez que o0 momento €

nulo.
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, Fanc
A
H
W
B e
a
B y o
Cl. &&)L
0.2y L
C
Fig.7.3.3
Com efeito:
d*w [M) 0 (7.3.11)
x> \EI),
Tomando momentos em relacdo a C' temos
1 : , Y—-a : 7.3.12
EW—amﬁﬂ»VK}—yK) 3 =R,(Y -a) ( )
Donde
6R' 12 (7.3.12)
Y =a+ +
y'(K',—-K,

Sendo D=12Y

R'p determina-se considerando-se o equilibrio da viga "equivalente" superior. Do

equilibrio de momentos em relagdo a A' temos

R,-Y (7.3.13)
H+a

RY=R,(H+a)R, =

A equagdo de equilibrio de forcas na viga equivalente dé a forca de ancoragem FANC.

Por outro lado, o equilibrio de for¢as horizontais dd Ry,
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1 7.3.14
Rh:E(Y—a)(Y—a)(y'Kp—jf'Ka)—R',, ( )
Comprimento e localizagcdo das ancoragens (Fig. 7.3.4)

As ancoragens t€ém de ter um cumprimento e localizagcdo tais que, por um lado evitem

interaccdo com a zona activa junto a cortina e por outro com a cunha de impulso passivo.

AN
o,/ 90°

S
AP

5 45°—¢/2

D a=2D/3

-

Fig.7.3.4

Bowles (1996, pag. 779) indica a construcdo da Fig.7.3.4 como forma de garantir que a

ancoragem satisfaz essas duas condigdes.
7.4 - Exemplos

1° Exemplo

Dada a cortina de estacas-pranchas da Fig. (7.4.1) e os solos indicados, determinar:
a) A "ficha" ou profundidade de encastramento D.

b) Os diagramas de esforcos transversos e momentos flectores.

¢) Dimensionar a cortina escolhendo estacas de agco de perfis correntes
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} =17.6kN/rh
9=30°

b =9.6kN/m?’

R
3.00 o308 a
Ly

H

Fig. 7.4.1

Aplicando a teoria anterior temos sucessivamente:
1g30°
Fazendo tg¢'=tg ¢/1,5 = ¢'= arc tg{ gl <

45 - 21,05°
K', = tg2 (Tj =0,4714723

} =2105°=

2

3,00
Ry =Ky (17,6 x5 j +Ky [17,6 x 3,00 (6,00 - 3,00) + 9.6 x

(6,00 - 3,00)2 J B
5 -

R, =132, 38 kKN/m
pa =K' (17,6 x 3,00 + 0,96 x 3,00) = 38,47 kN/m?2
1
K'n = to2 (45° + 21,05°2)=57=2,12
p=t& ( ) K'y

_ P, B 38,47
p a

=2,429m

p'p=17,6x3,00 2,1210 + (3,00 + 2,42946) 9,6 x 2,1210 - 9,6 x 2,42909 x K4 =

=211,56 kN/m2

K'= K'p - K'q =1,6497 K'y'=15,24 kN/m?2
' - 6R,Yp' +4R’,
Y4+Y3 ( Pip'j _Y2 (8'Ra'j -Y |: '6Ra' . (2YY'K|+p|p ):| _ a Pf!" - =0
V'K V'K (V' K") (7' K')

2 3,00
Ry Y' =K'y x 17,6 x 3,00 (6,00 -3X 3,00) + Ky x 17,6 X 3,00 x 73— + K3 9,6 X 3,00 x
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1 3,00

x5 3,00 x 73— =231,96
231,96 —
Y'=13533= 1752 Y =1,752+2,429=4.181 m
Y4 +Y313,358 - Y2 66,871 - 1089,386 Y - 3080,70 = 0
Resolvendo a equacdo por tentativas obteriamos Y =9,45 m.

O encastramento seria entdo D = 9,45 + a = 11,90 m, valor algo elevado porque o angulo
de atrito do solo € baixo e usamos o critério de o reduzir exageradamente para obter um

coeficiente de seguranca Fg = 1,5 (segundo o EC 7 (2001) poderemos tomar F=1,25

Poderemos agora obter os diagramas de esforcos transversos a partir dos diagramas de

pressoes (Fig.7.4.2).

T A Z=0 /=0 Z=0
3.00
p=F, (2) T:fz (2) M:%(z)
LA 1 1
Rq
3.00
Y

-

s

Fig.7.4.2

DR ) S KK ) plp=pp ey (Kp-KpY (©
X = # a , = 7/ - a D) p = p + 7/ - a ¢
p,+p", Pp |y p~—Fp |y
Diagramas de Esforcos Transversos: T= f -pdz+Cte (d)
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2 _
p=Kigx17,6xz :>T=—K'axl7,6xz7 (e) trecho AA' 0<z<3,00

N _
p=K'3 17,6 x 3,00 + K'5 9,6 x (z - 3,00) trecho A'B
T=K';,17,6x3,00x (z-3)-K';x9,6 > + Ty ) 3,00 £z £6,00
3,002
(TO =K'y x 17,6 x 5 = K'y x 79,2)
L
Zl
P=DPp (1 - mj, comz' =z-6,00 trechos
e BO+0C
pg = K'a x 17,6 x 3,00 + K'5 9,6 x (6,00 - 3,00)

12
Z
T = z7'— +T' ,comT' =T
P B( 2x2,43j ocoml, =l @

< z 2,43+Y —x . p,Y 2R,

p.=pyll——=|=pg|l ——————| com x'=—=——

2,43 243 p,+p",
2=243+Y-x

O trecho final (&) podera estudar-se de baixo para cima a partir da recta E'C' cuja

pp pc

equagdop=bx +p. ' comb = , ou seja

Al

X

p,—p. x°
x' 2

p:u x+p;:> T= f—de:—
X

Diagrama dos Momentos Flectores

Seguir-se-ia o célculo dos momentos flectores em cada trecho por integracdo dos

diagramas de esfor¢os transversos T. O momento maximo verificar-se-ia no ponto em que T=0,

isto é, algures no trecho OC . Esse ponto tira-se da expressao (g) pondo

12

<
0= 7'— +T )
pB( 2x2,43j B
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ou seja

P
2'2. Fa L — p,7-T, =0 com P, dado pela expressdo (f') e Ty obtido de (f) fazendo

2x2,43

ai z = 6,00 m.
Obtido o momento méaximo na cortina dimensionavam-se as estacas-pranchas pela forma

que se desenvolvera no problema do 2° Exemplo.

2° Exemplo

Dada a cortina da Fig. 7.4.3 com as caracteristicas geométricas e os solos indicados,
determinar, 1) sem carga; 2) com carga no terrapleno (fica como exercicio):

a) A ficha D.

b) A forca de ancoragem.

¢) Os diagramas de esforgos transversos e momentos flectores.

d) Dimensionar a cortina supondo as estacas de aco de perfilados correntes.

AL pe2osky/m

T = 3 :
ol 11203 16.8kN/m (Ky WhsK P
| 1.20 p=33°
1 1g1=20.6KN/m’
6.75 Y v—106KkN/m?
p=33°
‘7?0
' Bllllll P‘l) VA
N argila - p+K’=1.-h
— 9=0 , Tha B
- c=0.73KN/m
1 =9.6KN/m?

lqt=19.6KN/m’

Yo

45-P

Fig.7.4.3

1° Caso: Sem carga no terrapleno.
py = %l +¥,h, =16,8x2,40+6,75x20,6 =179,37kN / m*

Se usar o coeficiente de redugdo Fs = 1,5 aplicado a tg ¢ e a coesdo ¢ teremos:

, 1g33°
=arc t
¢ g( 15

9

j:23°.41 e dai K, =K, =tg’(45°-23°41/2)=0,43133 e

c’=73 = 1,5=48,666kN/m>
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(como ja se disse o EC 7 (2001) indica um coeficiente de reducdo de 1,25 para +g¢' e c’)
Forga total de impulso da areia:
h e
R, =K.y, +K,yhh, +Ky, (h2/2)=340,68kN/m
Momento em rela¢do ao ponto de ancoragem A'":

v ' ht (2 ' h,
Y.Ry=K, 7 > ghI—I,ZO +K, 7 h h, h1+?—1,20 +

+K 72h_2 (gh2+hl—1,20j =716, 36 kN/m.
2 3

=Y =716,36/340,68 = 2,10 m.

2
hy=h, +h,-1,20=795m, p, = 7,h + y,h,=179,37 kN/m

23 Ry

o =0 —~ D +2x7.95D -93.665=0
C-DPy

= D=-795++/7.95>+93,665 = 4,57 m.
Tomemos D =4,60 m

A traccdo no cabo seria F =R, - (4c¢' - pv) x 4,60 =270,3 kKN/m.

B Figt

° ‘
. r 270,3 KN/m? yA Z

17.39 Ry / 6.66

7.038

areas iguais

N\

P, =179.37kN/m? >

77,365 KN/m? -

15.30
KN/rR (2)

Fig. 7.4.4
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Os esforcos transversos calculam-se por integracdo do diagrama das pressoes (Fig. 7.4.4).

Assim:
p= Ka 16,8 z nointervalo 0<z< 2,40
p= K;, 16,8 x 2,40+ K, 20,6 x (z-2,40) nointervalo 2,40<z< (6,75 + 2,40).

p=cte =15,3 kN/m no intervalo 0 <z'<4,60, z'=2,4+ 6,75+ 4,60 - z.

Entdo os esforcos transversos serao dados por:

2

T=-K, 168 % notrecho 0 <z< 1,20

2

T=- Ka 16,8 % +270,3kN/m notrecho 1,20 <z<240m

2
(240

T=-K, 16,8 +270,3 kN/m - K, 16,8 x 2,40 x

(Z - 2’40)2

X (z-2,40) - Ka 20,6 no trecho 2,40 <z<240+ 6,75

T=153x72, comz =(12,40+6,75+4,60)-z, notrecho 0<z <4,60

O esforco transverso maximo existe a cota z = 1,20 e € igual a

1,2
7 = 258,2 KN/m

T=270,3-16,8x 1,2 x

Por outro lado o diagrama dos momentos flectores obtinha-se por integracdo do diagrama

dos esforcos T (Fig. 7.4.4). O méaximo verificar-se-ia no trecho 2,40 < z < 2,40 +6,75 e para o
ponto T =0, isto é, para z tal que

(2,40)* (z—2,40)*

0=-K, 16,8 x +270,3-K, 16,8 x 2,40 x (z-2,40)- K 20,6

0= 270,3-16,8 x

2
(2’10) - 16,8 x 2,40 (z - 2,40) - 20,6

(Z - 2’40)2
2

578,3 - 40,32 (2 - 2,40) - 103 (z-2,40) = 0 = 57,83 +4,032 x 2,40 - 4,032 7 -
1,03 x 241,03 x 2 x 2,40 X 7 -
21,03 x (2,40)° =0

1,03 2 + (4,032 - 1,03 x 2 x 2,40) 7 - 57,83 - 4,032 x 2,40 + 1,03 x 2,40" = 0
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+0912+ \/(0,912)2 +4x1,03x61,574

1,032-0912z-61,574=0 = z= =8,187m
2x1,03
Os valores de M calculam-se integrando T no intervalo em causa:
! Z 3
Para o intervalo 120 <z<2,40 vem Mg=-K,k 16,8 %3 +270,3xz+ M,
X

Para 2,40 < z<2,40 + 6,75:

2 _ 2
My = (— K 168+ 240 +270,3j X (2-240)-K| 168 x 2,40 L2400
_ 3
“K 206 (2-2,40)" + M,
2x3

onde M, € o valor de M para z = 2,40 m, ou seja, para 1,20< z < 2,40

(2,40)°

My = -K, 16,8 x
2x3

+270,3 (2,40 - 1,20) = 307,66 KNm/m.

Calculando M no ponto z = 8,187 m (onde € mdximo), temos:

2
M, =(-K, 168x 2D, 270,3 x (8,187 -2,40) - K, 16,8 + 2,4 x
5 3
X (8,187 —-2,40) ~ K:; 20,6 M + 307,66
2 2x3

M, = 1172,9 kNm/m

Com este valor poder-se-4 calcular o perfil a usar para as estacas-pranchas a instalar. Se
usar-mos, por exemplo, estacas de aco A400 com tensao caracteristica de rotura de 400 MPa ao

qual corresponderia uma tensao de "projecto".
G, =400/1,5 = 266,66 MPa = 2 666,666 Kgf/em

M I . . ~ coA s o
o, = 7", onde Z = — ¢ a capacidade resistente da seccdo. (v = distancia a fibra
v

mais afastada).
ou seja

2
266,666 x 10" x 10" kN/cm~ > 1172,9kNm/ mx10”kNcm /[ m

: — Z > 4398 cm /m.
Zem” I m

Procurando numa tabela de estacas-pranchas (por exemplo nas tabelas técnicas) vé-se que

a estaca Larsen VI seria suficiente:

7 =4170 cm’/m ~ 4398 cm /m.
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Observa-se que de acordo com Rowe (1956) o momento médximo vem neste caso
exagerado porque o diagrama de pressdo de terras ndo € triangular. No caso presente a reducao
seria de cerca de 20% (Matos Fernandes 1990, p. 311).

Comentdrio: a utilizacdo de coeficientes parciais de seguranca em tg ¢ € na coesao c,
com um valor usual Fg = 1,5 leva a valores de encastramento D por vezes exagerados sobretudo
quando 4c - p_ se aproxima de zero. Bowles (1974, pg. 318) admite que nesse caso Fg se possa
reduzir a 1,2. Também o EC7 (2001) indica Fg = 1,25. Porém, é possivel que entdo a

estabilidade ao deslizamento geral, que sempre se deve calcular e que adiante trataremos, nao
seja suficiente. Nesse caso, a cortina de estacas-pranchas terd mesmo de ser encastrada a grande
profundidade ou ser escolhido outro tipo de obra, como por exemplo uma ponte-cais apoiada
em estacaria fundada a grande profundidade. Razdes técnico-econdmicas ditardo entdo, como

sempre, a solu¢ao mais conveniente.

Dimensionamento de Estacas-Pranchas

N /. .=. .FA.M.C . - Z_ 2_

Fig. 7.4.5

Quando os diagramas de pressdo na cortina e as forcas de ancoragem (quando existem)
forem conhecidos, os diagramas de esforcos transversos e momentos flectores obtém-se por
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simples cdlculo estdtico e dai o dimensionamento das seccdes das estacas uma vez que seja
escolhido o tipo de material. Nos exemplos préticos tratados e noutros a dar nas aulas praticas
haverd oportunidade para o dimensionamento quer de estacas metédlicas quer de estacas-

pranchas de betdo armado.
7.5 - Comentarios sobre a distribuiciao de pressoes das terras sobre a cortina

As distribui¢des das pressoes nas cortinas podem ser substancialmente diferentes das que
acima referimos, mormente no caso das cortinas ancoradas. No entanto, podemos a
"sentimento" ver em que sentido se ddo as variagdes: assim, ndo € de crer que na parte superior
de uma cortina ancorada (atirantada) seja "mobilizada" a press@o activa das terras porque o
tirante, embora "eldstico", ndo permitird, em geral, um deslocamento suficiente para se atingir o
estado activo. Nessa zona, portanto, reinard o estado de tensao entre o activo e o de "repouso”,
isto é:

Pe <Py <K 7h (7.5.1)
onde:

K, € o coeficiente de pressao das terras em repouso;

p, € a pressdo activa igual Z K, y.h;

p, € a pressdo horizontal real;

- € 0 peso especifico do solo i, e h; € a "possanca" respectiva.
i 1

Por outro lado, a cortina tende para o "encastramento" na extremidade inferior,
dependendo o grau de encastramento das caracteristicas do solo onde se cravam as estacas, do
comprimento de cravagdo ("ficha" D) e da prépria forma de cravar as estacas. Dai que tenham
surgido varios métodos para obter a distribuicdo "real" de pressdes e os consequentes
diagramas de esforcos transversos e momentos flectores (Tschebotarioff, B. Hansen, etc.). No
método apresentado por P.W. Rowe ("Anchored Sheet Pile Retaining Walls, Proc. Instn. C.E.
London, 1952, pp. 27-70) faz-se uma reducdo nos momentos flectores quando a fundagdo € de
argila. Esses calculos no entanto, sdo baseados em comparacdes com resultados experimentais,

validos nas condi¢des proprias dos ensaios realizados e para cortinas com certa rigidez.
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Modernamente, Bowles (1996), pag. 728, tem-se procurado, por intermédio do cdlculo
numérico (diferencas finitas ou elementos finitos), tratar o conjunto de cortina-solo-tirantes,
supondo esses elementos eldsticos lineares ou ndo lineares. Adiante veremos o caso de se
admitir elasticidade linear e valida a teoria de Winkler, como fizemos no cédlculo de vigas em
fundagdo eldstica pelo método das diferengas finitas (5.9). Bowles (1996) apresenta disquetes
com programas de elementos finitos. A estaca-prancha é dividida em elementos que sdo
tomados como barras submetidas a flexdo e ao corte. A matriz de rigidez da estrutura é
calculada a partir das matrizes de rigidez de cada “barra”. Essa matriz de rigidez € alterada para
ter em conta os efeitos de “mola” dos tirantes e do terreno na parte da cortina encastrada nele,

através do coeficiente da reac¢do do solo.
7.6 - Cortinas Ancoradas com mais de uma fila de ancoragens

Se se trata de estacas cravadas em geral metdlicas e se o "bed-rock" € rochoso a
penetracdo serd, por razdes construtivas, pequena (Fig. 7.6.1). Terd, todavia de ser o suficiente

para haver um ponto de apoio, a ndo ser que o tipo de solo entre B e C' e a distancia de

penetracao BC', ja satisfacam as condicdes citadas em (7.3)

=

Rocha muito compacta
ou “firme”

AT RRRRRDAROOROAG AN NN
]

Fig. 7.6.1

Em qualquer dos casos a existéncia de dois tirantes tornaria o sistema hiperestitico. A
indeterminacdo porém, podera levantar-se, utilizando, por exemplo, o método das diferencas

-

finitas. E, porém, necessario nesse caso ter prédimensionado a cortina e os tirantes. Esse
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prédimensionamento poderd fazer-se, considerando apenas um tirante, inicialmente e

realizando depois iteraccdes se o perfil escolhido for insuficiente ou demasiado conservativo.
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Fig. 7.6.2

Se usarmos o método das diferencas finitas uma vez dimensionada a cortina e tirantes,
aplicaremos o método como ja foi definido apenas com os ajustes necessarios a este caso e que
sd0 os seguintes:

Supondo que as ancoragens dos tirantes ndo cedem, as flechas nos pontos 2 e 4 (Fig.
7.6.2) sao inversamente proporcionais respectivamente a rigidez dos tirantes F; e F,, a trac¢io.
Assim, os esfor¢os F; e F; nos tirantes teriam por expressao:

EA, EA,

F, = Al e E,= AL,
1l 12

Projectando na horizontal teriamos

FA 7.6.1
Fi=EA, A ¢ /1, cos @, =le2 cos” ¢, ( )
1

(7.6.2)

L 2
F, = w, cos” «,

onde @, e w, sdo os deslocamentos horizontais dos pontos 2 e 4 respectivamente.
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(Admite-se que as componentes verticais sdo "absorvidas" pela cortina sem problemas de
encurvadura ou outros. O EC7 manda fazer a verificacio da estaca a compressdo admitindo que

também possa haver atrito negativo se o aterro assenta).

. ) 2 A, 2 . . ..
Assim, os factores cos a, e cos «, funcionariam como coeficientes de
1 11
reacgao k.
As cargas P, e P,, ..., P. admitem-se conhecidas através de um diagrama de pressdes

"activas" ou outro que se julgue mais apropriado (por exemplo um diagrama resultante de uma

média entre K, e K).
Na parte cravada das estacas admite-se um coeficiente de reacgio do solo k |, sendo de

considerar um outro bem maior para a parte "encastrada" na rocha, quer haja "encastramento"
real ou simples apoio. Como demonstramos ao tratar das vigas em fundacdo eslastica, o
problema € determinado e obtemos desse modo os esfor¢os nos tirantes e as reac¢des do solo
na parte cravada da cortina o que nos permite tracar os diagramas de esfor¢os transversos e
momentos flectores e dai verificar a estabilidade interna da cortina.

O estudo pode fazer-se por metro "corrente" de cortina (normal ao plano da figura) mas
os tirantes terdo um certo espacamento, digamos 1,50m a 3,00m, o que se escolherd de forma a
que as vigas horizontais que correm em A'e A’ (Fig. 7.6.1) e solidarizam as estacas pranchas e
dao apoio aos tirantes, ndo venham com grandes dimensodes. Essas vigas, podem considerar-se
como vigas "continuas" sobre os tirantes. Estes sd@o, em geral, constituidos por vardes de aco
devidamente protegidos. Os diametros normais dos vardes limitam também o valor do
espacamento.

As amarragdes a fundagdo rochosa, P e Q (Fig7.6.1) sdo feitas em geral perfurando o
macico rochoso (ou o solo duro do "firme") e betonando uma certa extensao ¢ do furo de
forma a que o esfor¢o de traccdo F no tirante possa ser equilibrado pelas forcas de atrito e

aderéncia na superficie cilindrica de contacto entre o betdo e o "bed rock".
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Fig. 7.6.3

Para esse efeito teremos (Fig. 7.6.3)
Fl=x.a./ .f
onde f € a aderéncia e atrito.

Wu (Foundations Engineering Handbook) dé a seguinte tabela para f:

"Bedrock"

) 2 qu . . .
Argila dura 50 kN/m ou vy (qy = tensdo de rotura a compressao simples)
Areia densa 100 kKN/m”

Rocha s 150 kKN/m”

Mais a frente apresentam-se figuras com aplicagdes de ancoragens a estabilizacdo de

encostas com solos de rochas fracturadas.

7.7 - Ancoragens Baseadas na Resisténcia Passiva dos Solos''

Se se trata de um aterro e ndo de uma escavacao onde é necessario ancorar a cortina de
retengdo e se ndo hd "bedrock" acessivel onde haveria interesse em ancorar os cabos ou
tirantes, poderdo ser utilizadas placas de ancoragem (Fig. 7.7.1) de betao armado embebidas no
aterro em zona suficientemente afastada da parte do macigo terroso sujeita a deslizamento (Fig.

7.3.4).
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cd = pressdo activa
cd = pressdo passiva
diferenca=pres—
passiva efectiva

O
o
I

Fig. 7.7.1

Nessas condicdes a placa recebe na sua frente uma reac¢do passiva das terras e no tardds

uma accdo activa. A diferenca das duas sera cd' = p, a pressdo passiva util. Conhecida a
profundidade do ponto central da placa, em geral na horizontal do ponto de amarragao do

tirante a cortina, € fécil calcular o diagrama das pressdes p, e dele deduzir as dimensdes

minimas necessdrias para a placa. Para termos adequada seguranca comegariamos segundo Wu
por multiplicar por dois a carga para o tirante calculada em fun¢do do seu espacamento.

E claro que essa majoracio da carga nos tirantes s6 serd de considerar se as pressdes
activas e passivas na cortina nao estiverem ja de si majoradas devido ao facto de se ter reduzido
tg ¢ por um factor de seguranca, e a coesdo se a houver.

Suponhamos que desejamos dimensionar uma placa de ancoragem que por metro
"corrente" de cortina possa receber um tirante com a carga de "servico" de 66,5 kN/m. A carga

de dimensionamento da placa para um coeficiente de seguranca de 2 serd F; = 133 kN/m.
Suponha-se que temos um solo com um peso especifico de 18,5 kN/m3 e que o centro da placa
de ancoragem se situa a 1,85m de profundidade. Suponha-se ainda ¢ = 35°, o angulo de atrito
do solo e admita-se, a favor da seguranca, que o angulo de atrito entre a placa e o solo seja nulo
(6 =0°). Entdo Ka =0,27 e K, = 3,7 a profundidade de 1,85m temos a pressdo no ponto médio
da placa:

p,=Kyx 1.85 7' =787 kN/m’

— 2

p.=K,x1857 =92kN/m = p, =69,5kN/m
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Como a distribui¢do de pressdes sobre a placa € linear, a pressdo no ponto médio € igual
a pressao média. Entdo, a drea da placa necessdria serd

A = —133"]\”"’2 = 1.914m’/
69.5kN / m m

E claro que se o espacamento entre tirantes for por exemplo de 2 metros, o que seria o
minimo para evitar a interferéncia dos "cones de pressdo" devidos a presenga das placas,

teriamos

Area/placa =2A =3,828 m2 = placasde 1,96x 1,96 = 2mx2m

Todavia, segundo Wu, uma tal placa (de 2m x 2m), devido a "espalhamento" (Este

“espalhamento” é devido a uma “difusdo” de pressdes na direccdo longitudinal da cortina, “difusdo” essa que ndo

existird se a placa for continuamente apoida sobre os tirantes. Isto ndo quer dizer que ndo seja extremamente util a

estabilidade global haver um elemento (viga) de ligagdo entre placas na direc¢do longitudinal da cortina.) da
pressdo na direccdo do comprimento da cortina poderia receber tirantes de 1,6 x 133 kN/m x
2m = 426 kN espacados de 3,20m (1,6 x 2m), a que corresponderia a carga de servico de
213kN.

A determinagdo da espessura da placa de betdo armado e o célculo e disposicao das
armaduras fazem-se como se de uma sapata se tratasse, sujeita a uma carga axial aplicada no
seu centro geométrico, mas que em teoria (e as vezes na prdtica) se aplica no centro de
gravidade das pressoes das terras cuja distribui¢do se admite, como vimos, trapezoidal.

Assim, a espessura € obtida a partir da equacgdo de estabilidade ao corte por pungcoamento
(ou em viga larga, sobretudo no caso de uma placa continua sobre os tirantes).

As armaduras sio obtidas a partir dos diagramas de momentos flectores.

Para garantir a amarragao dos tirantes a placa, devem ser soldados convenientemente nas
suas extremidades E (Fig.7.7.2) vardes EB, EA, EC e ED, abrindo em leque de forma a

garantirem a necessaria aderéncia.
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Fig. 7.7.2

Quando as placas sdo continuas sobre os tirantes t€ém lugar aqui as observacdes que
fizemos nas sapatas continuas relativamente a redistribuicio de momentos provenientes de
deslocamentos diferenciais dos apoios. As disposicdes construtivas serdo as mesmas:

armaduras duplas nas duas faces na direc¢ao longitudinal.
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7.8 - Elementos sobre ancoragens

7.8.1 -Pormenores Construtivos de Ancoragens. Cdlculo Grdfico da ancoragem

Bainha
espagador de fios pa-
ra garantia de aderen

Mﬁﬂ~ cia

a)

Macigo de

apoio dos
; “cabos
Z Bainha de plasdco
; de protecgdo dos X
{ cabos _Ll
Varoes de
ago
Ancoragem em aluvides
"\\/"_"\J\’
(13
d)

Macaco de esticamento dos cabos

c)
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Macigo de
apolo dos
cabos

Macigo
rochoso
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i
5' ™
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e)
R) Nicho para ancoragem quando hélice de cintagem da zona
de a betonagem macico de apoio de concentragdo de tensio

se faz depois do furo de sondagem

e de colocagd@o dos cabos em posi¢do
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Aplicao de Ancoragens
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h)
Fig. 7.8.1.2
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Metodo gréfico caso I

Pr=peso da rocha instaval
N=componente normal

T=componente de escorramento
Ta=Ntg#=componente absorvida por atrito
f.T=componente T majorada

f=factor de esguranga

F=forca de descoragem necessdria

a)

|’Ill .
.f’ff\///

b)
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coef. de sequrnaga
R = Ppeso da rocha instavel

f
P
R T = componente de escorramento
f.T = componente T majorada

T, = componente de escorramento absorvida por atrito
F

= forca de ancoragem necessaria
/ PM = peso do muro
/ Py = peso do muro

d)
Fig. 7.8.1.3

7.8.2- Consideracoes Construtivas sobre Ancoragens

Os pontos fundamentais das ancoragens sdo as amarracdes que se traduzem em fixar
convenientemente o comprimento 1 da parte "chumbada" no "bedrock" e nos cuidados a ter
para garantir que a calda de cimento ou de cimento e areia envolva convenientemente os fios
do cabo e as paredes do furo de forma a tornar monoliticos o cabo com o "bedrock". No caso
dos terrenos moveis (areias) esse monolitismo é traduzido por uma "bolsa" de areia
transformada em betdo por injeccdo da calda de cimento a qual ficard aderente aos fios da
extremidade do cabo e a um apéndice que é um vardo grosso de aco macio ao qual sao por
vezes soldadas as extremidades dos fios. Estas operacdes sdo por vezes melindrosas e requerem
pessoal especializado para a sua execucdo. (Por isso grande parte dos sistemas de ancoragem
sdo objecto de patentes). Por esse motivo a maioria das ancoragens devem ser ensaiadas depois
de executadas e para isso na sua ligacdo a cortina devem ser previstas disposi¢des construtivas
para instalacdo dos macacos de ensaio.

Outro ponto fundamental € a proteccdo do cabo contra a corrosdo. Mesmo os cabos de

pré-esforcado devidamente isolados de fabrica desde que o isolamento seja "ferido" nalgum
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ponto serdo rapidamente destruidos porque se cria uma diferenca de potencial eléctrico entre o
aco dos fios e o terreno himido circundante.

Mostra a experi€ncia a esse respeito que o betdo ainda € a melhor protec¢ao desde que em
espessura conveniente (nunca menos de Scm de revestimento no caso dos tirantes com vardes
de aco de endurecimento natural sendo conveniente dispor mesmo de uma armadura de "pele"
com estribos ou malha" para evitar que por assentamentos diferenciais o revestimento do
tirante se parta. Pinturas a base de resinas tipo "epoxy" parecem ser também eficientes
sobretudo para reparacdo de "ferimentos" no isolamento de cabos de pré-esforcado.

As cabecas dos tirantes que ficam, em geral, do lado de fora da cortina, depois de ela
"entrar em carga" e terem sido feitos os necessdrios esticamentos € ajustes nos tirantes para que
todos "trabalhem" igualmente, t&ém de ser protegidas eficazmente, criando nessas cabegas um

macico de betdo de envolvimento.
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7.9 - Escavacoes Entivadas por Escoramento ou Ancoragem

7.9.1 - Consideracdes gerais e solugdes construtivas

As escavagodes escoradas podem ter larguras muito varidveis de alguns metros até duas ou
trés dezenas de metros. Para larguras maiores aparecerdo problemas devido a encurvadura das
escoras, devendo entdo recorrer-se a instalacao de tirantes ancorados para dar apoio a cortina.

A constitui¢do da cortina também pode ter duas formas fundamentais: ser constituida por
estacas pranchas de aco (Fig. 7.9.1.1) ou de betdo cravadas ou por paredes moldadas de betao
armado. Noutra solucdo, usada para pequenas profundidades de escavacdo, podem cravar-se
estacas metdlicas, em geral perfis I de aba larga, devidamente apoiados em escoras a varios
niveis, tendo pranchas horizontais de madeira apoiando nas abas dos perfis I como cortina de

retengdo (Fig. 7.9.1.2). Quando a escavacdo é pouco profunda, mas muito larga, as escoras
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podem ndo ir de cortina a cortina (ou parede vertical): as escoras podem entdo colocar-se
inclinadas e apoiar no fundo da escavacdo. Ficard assim, um espago central sem qualquer

obstdculo, o que € uma grande vantagem (Fig. 7.9.1.1 ¢).

7.9.2 - Pressoes Exercidas pelas Terras sobre a Cortina

No caso das escavacOes escoradas a distribuicdo de pressodes das terras nao se calcula
pelas teorias de impulso de terras. Experiéncias realizadas por Terzaghi, Peck e Tschebotarioff
mostram que em vez de diagramas triangulares temos diagramas trapezoidais. Nao hd
coincidéncia perfeita entre esses autores acerca do tragado desses diagramas, mas as diferencas
ndo sdo muito significativas. No caso das escoras inclinadas sdo aceites deslocamentos
aprecidveis, o que permite "mobilizar" as pressoes a toda a altura; portanto, para esse caso deve
usar-se um diagrama triangular (diagrama (j) da Fig. 7.9.2.1. Nessa figura resumem-se 0s
diagramas segundo os diversos autores.

O método de Terzaghi e Peck aplica-se a escavagdes com profundidades superiores a 6
metros. Usa um diagrama artificial de pressdo para as terras para calcular os esforcos nas
escoras. Admite-se que o nivel fredtico estd abaixo do fundo da escavacdo. A resisténcia ao
corte da argila é tomada em ensaios ndo drenados. As pressdes de poro niao sao por isso
consideradas.

Foi criada a seguinte expressio para indicar o grau de seguranca traduzida por

movimentos do solo no fundo da escavagao:

_9H (7.9.2.1)

A expressdo (7.9.2.1) deriva da aplicacdo da teoria da capacidade de carga p, = ¥ .
Assim, esses movimentos tornam-se significativos para N, =3 ou 4 e haverd muito

provavelmente rotura para N_ >6.
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Fig. 7.9.1 — Escavacgdo “entivada” com cortinas de estacas-pranchas escoradas
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Fig. 7.9.1.2 — Tipos de entivag@o em escavacdes
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7.9.2.1 - Pressdes laterais. (a) corte; (b) sobrecarga; (d) Tschebotarioff, 1951; (e) Peck 1969; (f)
Tschebotarioff; (g) argila mole; (h) argila dura (Terzaghi e Peck, 1967).
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Para areias, Terzaghi e Peck supdem a pressdo uniforme e igual a
p=065K_yH, onde K =tan (45°- $/2). (7.9.2.2)
Tschebotarioff da para a press@o unitéria das areias
p=08K yH cosd, (7.9.2.3)

onde K, € igual ao anterior € § € o angulo de atrito entre a cortina e as terras.

Em geral ¢ = (%) @
Terzaghi e Peck ddo para a pressdo lateral de solos argilosos moles ou de compacidade
média

p=10K yH cosd, (7.9.2.4)

m ¢ um factor de redugdo dependendo do valor de N_ definido por (7.9.2.1). m serd igual a 1,0
se N¢ > 3 ou 4 significando que o macigo argiloso estd na base da escavac¢do proximo da rotura
(Ne =2+ 7 narotura); m < 1,0 para N < 3 ou 4 (funcionamento "eldstico").

q, = tensdo axial de rotura da argila no ensaio de compressdo simples:

q,=2c,

Para argilas duras fissuradas os mesmos autores referem para a pressao lateral maxima

p=02 yH a04yH (7.9.2.5)
Para argila dura Tschebotarioff da

p=03 yH (7.9.2.6)

p=0,375 yH (7.9.2.7)
para argila média.
Para solos com duas camadas tendo areia sobre argila, Peck sugere a seguinte pressao nas

cortinas ancoradas:

p. =K. yH (7.9.2.8)

| , 7.9.2.9

K 1_2q_u ( )
YH
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S 7.9.2.10
q, =E[7aH§Katg¢+(H—Ha)nqu] ( )

r=ln, e rH) 79210

onde 7,, H e K sdo, respectivamente, o peso especifico, a possanga e o coeficiente de impulso
activo para a areia; ¢ € o angulo de atrito; 7,, HC e q, sdo o peso especifico, a possanga € a

resisténcia a compressao simples para a argila nao drenada no laboratério; n € a razdo entre essa

resisténcia no campo e os valores no laboratério; H € a profundidade total da escavacao.
7.9.3 - Instabilidade devida a "inchamento" do fundo ou a erosdo interna.
Uma fonte de instabilidade frequente nas escavacdes com fundo em argila é, como ja

referimos a descompressao e "inchamento" do fundo seguida de escorregamento localizado do

fundo para o interior da escavacdo com desmoronamento da entivagado (Fig. 7.9.3.1).

T it
: y i
s=BV3/7 I
H [H HI I
T
1 p,= pHvH
- L _-A__;:—:'-:‘_‘::“::jﬁk 4 J l J l J J l l Ic
a)
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Fig. 7.9.3.1

Para calcular a seguranca em relacdo a esse fendmeno notemos que se pode, em

principio, substituir o solo lateralmente ao nivel do fundo da escavagao por uma carga

F (7.9.3.1)
=p+ yH- L
p=p+yH-~

onde F; Z%YHZKatg¢+caH (7.9.3.2)

ca = fraccdo da coesdo
¢ = angulo de atrito
r =B+2/2
K., = coeficiente de pressdo das terras
Se ¢ =0 vird ¢, = ¢, = coesdo ndo drenada da argila.
A forca Fr seria o resultante do atrito e aderéncia lateral que surge no bloco descendente
ABCC’.
Tratar-se-ia entdo do funcionamento de uma “sapata” ficticia ao contrdrio; isto €, o solo

entre A’A romperia, ndo por ter nessa drea aplicada uma carga excessiva como seria no caso de
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uma sapata com essa largura, mas porque teria af falta de carga e a carga lateral p_faria o solo
refluir para dentro da escavagdo. De qualquer forma, o fenémeno seria o0 mesmo e os célculos
também os mesmos. Podemos, por isso, usar para esse caso a teoria de capacidade de carga de
sapatas (Cap. 3) devidamente adaptada ao caso em questdo (¢ = 0, coeficiente de forma e
outros apropriados).

Assim teriamos um coeficiente de “seguranca”

F. = G (7.9.3.3)
D,
sendo q,, =cN_ s, d. + ) N, s, d, (7.9.3.4)

onde N, s., d., N, s, e d, sdo os factores de capacidade resistente apresentados no

q
paragrafo 3.1. h € a altura de terras dentro da escavac@o acima das ponteiras das estacas-

pranchas. Para terreno s6 argiloso a 2* parcela em (7.9.3.4) seria s6 1, c=c, e N, =5,14.

Como alternativa a (7.9.3.3) poderiamos usar coeficientes parciais de seguranca usando

¢, ecqem (7.9.3.4) e (7.9.3.2), tais que 1g¢@, =1g ¢/F¢ e cqg = c/F.
sendo pelo EC7 (2001) F, =F, =1,25.

E claro que nesse caso teriamos qq em vez de quy; € pvaem vez de py. Para haver seguranca

deverd verificar-se g, = p,, -

Quanto a cortina € cravada em areia aquifera com nivel fredtico elevado poderd haver
instabilidade por efeito de "piping" ou levantamento hidrdulico do fundo. O assunto pode ser
estudado pelos métodos usuais que ddo os gradientes hidrdulicos na rede de fluxo e a

verificacdo da seguranca em relacdo a gradiente critico. Assim, se o gradiente hidraulico
maximo ascendente nas vizinhancas do fundo da escavacdo for i,,, € se o peso especifico
submerso do solo for y'e o dadgua y ,terfamos como factor de seguranca

ES. = lﬂ Fig. 7.9.3.6
Ly

Al

Y

com 1 . = — como sabemos.
crit ,Y
w

O valor de i), = Ah*! . onde Ah

M

, € a perda de carga total e A/,, € o lado menor

tota

do quadrado da rede de fluxo na zona de saida e n € o nimero total de quedas de potencial.
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Este factor de seguranca diz respeito ao “piping”. Quanto a seguranca em relagcdo
“levantamento” hidrdulico Terzaghi (1922) indica que o mesmo tem lugar numa faixa junto 4
cortina com uma largura d/2, sendo d a altura enterrada da cortina. Admitindo-se que o bloco de

solo com a largura d/2 e altura d (Fig. 7.9.3.2) possa sofrer um levantamento para o interior da

Fig. 7.9.3.2 — Rede de fluxo para o célculo da seguranga relativamente ao “piping” e ao levantamento
hidraulico
escavacdo se o seu peso for superado pela pressdo que a dgua exerce na sua base. O coeficiente

de seguranca seria entdo (Matos Fernandes, 1990, p.414):

s )
o . dé Fig. 7.9.3.7

d /2
Iw p,, (x)dx

onde py € a pressdo da dgua na base do bloco.
Craig (1987, p. 92) faz calculos um pouco diferentes para este caso chegando a conclusao
que o coeficiente da seguranga seria
B zi’ Fig. 7.9.3.8
i

m

onde iy, = hy/d, sendo hy, a altura piezométrica média na base do bloco.

Cortinas cravadas em aquiferos com pressoes artesianas
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Quando abaixo do nivel de escavacdo existe uma camada argilosa ou argilo-siltosa que
repousa sobre uma camada arenosa € natural que haja um efeito de pressdes artesianas, pelo

menos devido ao rebaixamento do nivel fredtico no interior da escavagcao (Fig.7.9.3.3). Neste

Fig. 7.9.3.3- Escavacdo com pressdes artesianas

caso ter-se-ao de fazer medidas piezométricas para determinar a razdo do peso total do solo
situado entre a base da escavagcdo e o plano inferior do estrato argiloso e a resultante das
pressdes que a 4gua exerce no mesmo plano:
Fo Ty Fig. 7.9.3.9
7l

onde h; € a altura piezométrica na base do estrato argiloso fora da escavacgdo e h; a espessura de
solo entre o fundo da escavacdo e a base do estrato argiloso.

O EC7 (2001, p. 123) admite F = 1. Matos Fernandes (1990, p. 4.14) exige 2,0 a 2,5.

Como a aderéncia dos solos a cortina na parte enterrada serd a favor da seguranga,

pensa-se que F = 1,25 seria suficiente (Bowles, 1996, p. 816).
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Capitulo 8

ESTACAS E MACICOS DE ESTACAS

8.1 - Tipos de Estacas. Uso de Cada Tipo

As estacas podem ser de madeira, aco, de betdo armado ou de betdo pré-esforcado.
Podem ser macigas ou tubulares, de seccao recta circular ou quadrada (com arestas quebradas)
ou octagonal. Sendo de aco, podem ter seccdo em H ou em outro perfil com os dois
momentos principais centrais de inércia aproximadamente iguais.

Quanto a forma da sua "instalagdo" podem ser pré-moldadas e cravadas ou moldadas "in
situ", podendo estas ultimas serem ainda de tubo cravado, de tubo descido com extrac¢ao de
solo ou de furo sem revestimento (furacdo directa ou por lamas). Um outro tipo de estacas
muito usadas presentemente sdo estacas de furacdo continua com trado oco até a profundidade
desejada ou possivel.

As estacas de aco ou de madeira usam-se muito em obras provisérias; para obras
definitivas a madeira teria de ser protegida e manter-se submersa para ndo ser atacada pelo
"taredo" (molusculo) e a "cheluia" ou por "fungos". Mesmo assim nao € de recomendar. As de
aco terdo de ter uma protecgdo catddica e/ou terem na liga uma percentagem de cobre.

As pré-moldadas e cravadas t€ém de ter armadura refor¢ada na cabecga e na ponteira, além de
terem um protector na cabeca durante a cravacdo. As moldadas "in situ" poderdo ter a base
alargada. As estacas pré-moldadas nunca tém grande didmetro (até 0,60m) devido a
dificuldades de cravacdo. Elas utilizam-se quando o solo € mole seguindo-se-lhe uma camada
compacta, ndo, necessariamente o "bed rock". Pode até ser inconveniente a existéncia de uma
camada de rocha, pois na cravag@o podera a estaca ser danificada, além de que nunca poderd

encastrar-se na "rocha" como conviria para aproveitamento da sua "total" capacidade e se
houver estratos pouco espessos de "burgaus" ou "seixos" grossos também a estaca cravada
poderd ter inconvenientes por ndo conseguir ultrapassar tais camadas e se nelas ficar a
ponteira a sua capacidade serd reduzida em face da pequena espessura da camada. Por outro
lado, em solos arenosos pouco compactos ela é muito vantajosa porque pode aumentar

substancialmente a densidade de tais solos. Como € evidente nas estacas cravadas ha
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deslocamento do terreno. O mesmo acontece com estacas de tubo obturado na ponta e
cravado. A estaca executa-se procedendo apds a cravagdo do tubo a colocacdo da armadura e

enchimento com betdo ao menor tempo que se retira o tubo.

RN

Fig. 8.1.1 — Estaca Cravada

Por outro lado, a estaca moldada "in situ" com extraccdo do terreno, recomenda-se
quando sdo necessarios grandes didmetros e hd uma boa camada ("firme") para o seu
encastramento. Obsticulos que surjam para atingir tal camada podem ser removidos durante a
furagdo, podendo inclusivé ser destruidos a trépano. Muitas vezes surgem em formacodes
marinhas sedimentares relativamente recentes inclusdes gresosas com "cimento" calcério e de
pequena espessura com pouca capacidade de carga por terem por baixo solos argilosos. Af
torna-se muito conveniente o uso de estacas moldadas "in situ" para atingir as camadas firmes
inferiores. Porém, nos casos em que haja "tirante" de dgua e/ou solo muito mole, pode nio ser
recomendavel o uso de estacas moldadas "in situ". Alids, se houver "tirante" de 4gua onde a
estaca tenha de permanecer, nessa parte terd de ser sempre "entubada" ou "encamisada". A
estaca moldada "in situ" requer cuidados especiais para a sua execu¢do. Assim, por exemplo,
ao realizar a betonagem terdo de existir sempre alguns metros de betdo fresco sem presa
dentro do tubo para compensar a pressdo hidrostitica e a de solos moles que porventura
existam no perfil geotécnico. O volume de betdo consumido tem de ser controlado e sempre
superior ao volume tedrico da estaca. Além disso, antes da betonagem o fundo do furo tem de
limpar-se cuidadosamente, o que ndo é sempre facil, sobretudo no caso de furacdo com lamas

e existéncia de solos moles (Figs. 8.1.2 a 8.1.4 de Silva Cardoso, FEUP, 1990)
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Nas estacas com furacdo com trado oco o trado é roscado até 4 profundidade necessaria
e de seguida € metido o betdo pelo furo central a medida que se vai retirando o trado. A
armadura € depois cravada no betdo fresco da estaca. Estas estacas ndo podem ser encastradas
no “bed-rock” porque o trado ndo pode ser roscado em terreno duro. Além disso a armadura
tem de ser cravada no betdo ainda sem presa. Se a estaca levar muito tempo a betonar por ser
muito comprida ou por outro motivo o betdo comecar a ganhar presa, j4 ndo se conseguird
cravar a armadura depois da betonagem e a estaca ficard inutilizada.

A execucdo requer ainda outros cuidados como, seja uma boa sintonia entre a
introducdo do betdo e o retirar do trado, devendo manter-se no furo uma certa altura de betao
acima da ponteira do trado, para que ndo haja descontinuidades na estaca por afluéncia do
solo lateral ao furo. Isto € particularmente importante nos solos moles. Estes mesmos
cuidados se tem de ter em todos os tipos de estacas moldadas.

Ha ainda as chamadas "estacas de areia" (ou brita) que ndo sdo mais do que processos
de adensamento dos solos por dissipacdo de pressdes neutras, caso em que as estacas de areia
tomam a designacdo de "drenos verticais de areia". Estes, usam-se mais quando se quer o
adensamento rdpido de um solo argiloso, em geral lodo ou argila mole, qual seja a ocupagdo
de um pantano argiloso por uma rodovia, aérodromo ou grupo de instalacdes industriais, etc
(Fig. 8.1.5).

O adensamento pode ainda realizar-se por "fibroflotacdo" a qual se usa para
compactacdo de "areias soltas" que vao servir de fundagdo a qualquer estrutura ou barragem,
etc.

Trata-se de uma grande massa vibrante ("torpedo") que se introduz no solo até
profundidades variadas, mas em geral ndo muito além dos 10m. Mesmo assim, podem
conseguir-se deslocamentos verticais do solo a superficie da ordem de 1 a 2m, o que d4 bem a
ideia do grau de adensamento conseguido e do consequente aumento da capacidade de carga
da formacdo em questdo. Este processo usou-se por exemplo na estabilizacdo da fundacdo
arenosa da barragem de terra de Massingir em Mog¢ambique e na drea destinada 4 Siderdrgica
de Dunquerque no Norte de Franca. Af usaram-se drenos verticais de areia acompanhados de
"vibroflotacdo" e ainda se usou uma sobrecarga tempordria para acelerar o processo de
adensamento e evitar assentamentos diferenciais posteriores.

Os drenos verticais de areia para consolidagdo de argilas moles sdo muitas vezes

constituidos por uma simples “torcida” drenante de geotéxtil que é fixada na ponta de um
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tubo de aco que se crava no terreno. A cravacao é rdpida; um dreno de mais de uma dezena de

metros pode levar menos de 1 hora a executar.

FIG. 8.1.2 - ESTACAS MOLDADAS.
EQUIPAMENTO DE PERCUSSAO
PARA CONSTRUCAO DE ESTACAS
DE PEQUENO DIAMETRO

1. COMECO DA FURACAO E CRAVACAO DO

TUBO

INSTALACAO DE UM TROCO DO TUBO

COMPACTACAO DA BASE DE BETAO

COLOCACAO DA ARMADURA

RETIRADA DOS TUBOS A MEDIDA QUE SE

BETONA A ESTACA
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FIG. 8.1.3 - ESTACAS MOLDADAS. ABERTURA DO FURO COM TRADO. a) TRADO MECANICO, BETONAGEM
POR INJECCAO; b) TRADO MECANICO DE GRANDES DIMENSOES; c) FASES DE CONSTRUCAO
COM TRADO DE UMA ESTACA DE GRANDE DIAMETRO COM A BASE ALARGADA; d)
EQUIPAMENTOS PARA ALARGAMENTO DA BASE DAS ESTACAS
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ESTACA BENOTO.

FIG. 8.1.5 Estacas de areia ou de brita
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Hoje usa-se ainda para adensamento do solo o processo de "stamping" que consiste em
deixar cair sobre o terreno pildes com grande massa e de grande altura (mais de uma dezena
de metros). A energia de queda do pildo € comunicada ao terreno por impacto e vibracio
produzindo o adensamento do solo.

Em reforcos de fundacdes pode ter de usar-se estacas cravadas por trechos da ordem de
um metro que é em geral 0 maximo comprimento dos macacos hidrdaulicos existentes no
mercado e também a ordem de grandeza dos espacos que se conseguem livres para realizar o
reforco.

Numa ponte porta-tubos reconheceu-se por ensaios de carga que alguns grupos de
estacas tinham de ser reforcados. Entdo cravaram-se algumas estacas mais, por trechos,
servindo as vigas da ponte de reaccdo aos macacos de cravacao. Os trechos de estaca eram de
tubos metdlicos vulgares com 50cm de didmetro e ao fim de cravar cada trecho, soldava-se
rapidamente o seguinte. Antes de cravar o ultimo trecho encheu-se o tubo de betdo e colocou-
se armadura até certa profundidade uma vez que se tratava de uma formacdo marinha e os
tubos por economia, tinham parede delgada. A capacidade de carga de cada estaca era
controlada pela pressdo lida no mandmetro da bomba B que accionava o macaco M (Fig.

8.1.6).
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FIG. 8.1.6
Estacas inclinadas usam-se essencialmente em fundagdes sujeitas a importantes forgas
horizontais como pontes de atracacdo de navios, "dolfins" ou "duques dalba" (blocos de
estacas para amarracdo de navios), encontros de pontes, pilares, fundacdes de estruturas de
suporte de cabos de alta tensdo, pontos de ancoragem de estruturas em membrana, etc.
%

/ 19030
/7
/ |

|

4
ESTACA

FIG. 8.1.7

A inclinacdo maxima dos eixos das estacas sobre a vertical em geral ndo excede 30%,
sendo 20% a mais usual.

As estacas inclinadas podem também ser moldadas "in situ" desde que se use tubagem
que desca no terreno com a inclina¢do apropriada. Porém, a maior parte sdo cravadas com

bate-estacas os quais podem cravar estacas inclinadas.

8.2 - A Capacidade de Carga ou Capacidade Resistente de Estacas para Cargas

Verticais.

A capacidade de carga ou capacidade resistente de uma estaca isolada calcula-se usando
as formulas ja dadas, em (3.1) desde que se conhecam os angulos de atrito e coesdes nas
camadas do perfil geotécnico do terreno.

A capacidade de carga Q , compde-se de duas parcelas: a primeira serd a "resisténcia

de ponta”(Quh)p; a segunda serd a resisténcia de "atrito lateral e aderéncia" Q)¢
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Quie = Qup + (Qus 8.2.1

Sera
(Q,)p=As. [c'N,s.d +pN,s,d,| 8.2.2
Com
N, =K exp (mg¢) 8.2.3
' 8.2.4
K =tg2 E+g
P 4 2
N, = (Nq —1) cot ¢' 8.2.5
C1,®1 1 o
C2,®2 12
D
Cs,vﬁs 13
p
i
FIG. 8.2.1
P = pressdao vertical ao nivel da ponteira da estaca devida ao peso das camadas
sobrejacentes.
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Ay = édrea da seccdo recta da estaca; ¢’ = coesdo, ¢' € o angulo de atrito da camada

onde estd encastrada a ponteira da estaca. Para haver “encastramento” e, portanto, se poder

tomar o angulo ¢', no factor dy que a seguir se indica de novo, torna-se necessirio que a

estaca tenha a sua ponteira enterrada pelo menos 3 a 5 didmetros na camada compacta

inferior.

Segundo Vesic , (1975) como vimos no Capitulo 3, para este caso (B/L= 1) temos:

8.2.6
se=1+—*
sq=1+1tgg' 8.2.7
D 2.
dg=1+ 2tg¢' (I-sen ¢)* arctg 3 828
dg=1 se ¢' =0 8.2.9
8.2.10

d.=1+ 04 arctg 2
B

O éangulo ¢seria o dngulo ¢ ; <¢ se porventura a ponteira ndo penetrar o suficiente na

camada mais compacta.
No célculo da resisténcia de ponta, Quip, @ maior incognita estd no factor Ny da
capacidade da carga. Esse factor aparece em (8.2.2) associado aos factores de forma sy e de

profundidade d. Este ultimo depende do 4ngulo de atrito do solo acima da ponteira da estaca,

o qual pode ndo ser o mesmo daquele onde estd instalada a dita ponteira. A formula serd, pois,
valida para estacas instaladas em terreno estratificado. A expressdo (8.2.3) para Ny ndo €
pacifica e vdrios autores tais como Vesic e Janbu (Bowles, 1996, p. 893) apresentam
expressoes mais complexas dependendo da rigidez do solo na ponteira da estaca. Silva
Casdoso (p. 87), referindo Berezantzev, apresenta um abaco para Ny, em fungdo de ¢ *, mas
para estacas cravadas ou moldadas em solo arenoso homogéneo. Esse abaco d4 valores para
Ny superiores aos da expressdo (8.2.3). Todavia, na férmula (8.2.2) Silva Cardoso ndo entra

com os factores sq € dq que sdo ambos superiores a 1.
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Porém, Bowles diz que a férmula (8.2.3) que dd N, € tdo boa como qualquer outra.

Ainda uma questdo importante ¢ o facto do dngulo de atrito natural do solo ¢’ vir a ser

alterado devido a instalacdo da estaca. Silva Cardoso (1992, p.87) apresenta correc¢des para
¢’, obtendo um angulo de atrito corrigido ¢ *:

para estacas cravadas ¢ * = (¢’ + 40)/2;

para estacas moldadas ¢ * = ¢’ — 3.

Finalmente um ponto importante relativo a capacidade resistente duma estaca refere-se
a “profundidade critica”, Z.. Silva Cardoso indica que véarios autores (Vesiz, Kerisel, etc.)
mostraram que se verifica experimentalmente, pelo menos em estacas instaladas em solos
arenosos homogéneos, que as tensdes de resisténcia lateral T, no fuste e as tensdes o, = p ao
nivel da base da estaca, devidas aos solos sobrejacentes, ndo crescem necessariamente com a
profundidade.

A experiéncia terd mostrado que a resisténcia lateral t, cresce até certa profundidade
“critica” e depois mantém-se constante.

Também as tensdes o, = p ao nivel da ponteira e, portanto, a resisténcia unitdria de
ponta q,,, aumentaria com a profundidade, mas somente até certo valor, mantendo-se

constante para profundidades superiores. Estes factos seriam devidos a um “efeito de arco”
que altera o estado de tensdo nas vizinhangas do fuste e da ponteira da estaca.

Silva Cardoso indica valores para a razdo entre a profundidade critica e o didmetro da
estaca, Z./d, em func¢do do angulo de atrito ¢ * (solos arenosos):

ZJd=5 para ¢@¢*=28°

ZJd=10 para ¢*=37°

ZJ/d =20 para ¢@¢*=42°
(para valores intermédios poderd fazer-se interpolacdo linear).

Verifica-se, pois, que, por ex. para ¢ * = 33°, a profundidade critica seria Z, = 6.d valor
bastante baixo (para d = 0,50 m, viria Z. = 3 m). Talvez por este motivo Bowles (1996, p.
893) diz que os métodos que usam a profundidade critica para o cdlculo de N e N ndo devem

ser usados.
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Dificuldade ainda maior esta em calcular a carga devida a "atrito lateral" e "aderéncia"
da estaca ao terreno se for também coesivo. Essa resisténcia depende muito da forma como a
estaca foi instalada. Assim, se a estaca € cravada e pré-moldada; o solo que a cerca sera
comprimido até rotura, isto é, no momento de passagem da ponteira a cada nivel estabelece-se
ai na parede lateral da estaca um impulso passivo. Todavia, se a estaca encontra mais abaixo,
como serd natural, camadas mais resistentes, a vibragdo e encurvadura da estaca devidas as
pancadas do bate-estacas poderd até "descolar" a estaca do terreno em certos trechos.
Dai que seja muito aleatério o valor do coeficiente de impulso; pode, porém, dizer-se que serd
superior ou pelo menos igual ao coeficiente de impulso "em repouso” K,. E isto por dois
motivos: mesmo que "momentaneamente” a estaca "descole" do terreno, com o tempo o
terreno volta a encostar a estaca e, como houve introdu¢do de um volume adicional de

matéria sélida (o volume das estacas), o solo na drea do maci¢o de estacas tem uma densidade

[

final maior que a inicial, como ja fizemos notar. Por outro lado, pelo que diz respeito
"aderéncia" que, em principio seria igual a coesdo, sucede que ao cravar a estaca o solo é
"remexido" e portanto s6 uma parte da coesdo é mobilizdvel. Essa frac¢ao vai depender da
"sensibilidade" da argila ao "remeximento" e também da prépria coesdo, pois se for alta

(maior que 100 kN/m?) em caso algum serd mobilizada porque a argila sofrerd fractura.
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FIG. 8.2.2

Tomlinson, (1957) d4 indicagdes estatisticas de que em média a coesdo mobilizada

nunca vai além de cerca de 35 a 40 kN/ m*. Em 1971 o mesmo autor apresenta gréficos que

fazem depender o "factor de adesdo" f; (frac¢do da coesdo a tomar em conta como

"aderéncia") do valor da prépria coesdo, e portanto da compacidade da argila. Desses graficos

tira-se o quadro 8.1.

Quadro 8.1
Descrigio fa
Argilas brandas 10<c, £ 20kN/m’ 1.0a0.7
Argilas médias 20 < ¢, < 50kN/m’ 0.720.4
Argilas compactas 50 < ¢y < 100kN/m? 0.4a0.3
Argilas duras cu > 1000kN/m? 0.320.2

A tensdo de atrito seria entdo dada, em principio, para as estacas cravadas, por:

T =K,0, tg¢

com o valor maximo segundo Vesic (1970), citado por Bowles (1996, p. 905), de

4
r. =(kPa)= 8x 10D,

Isto €, para uma areia bastante densa (densidade relativa Dy = 0,9) teriamos:

7. = 82kN/m’

Meyerhof em vez de (8.2.12) apresenta
r (kPa)= 2N

max

com ¢ < 100kPa e N =nimero médio de pancadas no S.P.T. no estrato em causa.

Para valor de K, poderemos tomar:

Ko=1-sen(1,2¢.), ¢ o angulo de atrito da camada respectiva

8.2.11

8.2.12

8.2.13

8.2.12°

8.2.14

Teremos assim para a capacidade de carga na estaca isolada, devida a atrito lateral e a

aderéncia:

(Qur = Z:[(Cifai+K0($vtgq)i )| x drea lateral na camada (7dh,)

8.2.15
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d = didmetro da estaca;

hi = espessura da camada;

f <Icom os valores dados pelo quadro 8.1 (factor de aderéncia);
KO dado por (8.2.14);

c, a €coesao;

o, apressdo vertical devida as camadas sobrejacentes ao nivel considerado

No caso de estacas moldadas "in situ", com extraccao de solo e furacdo sem ser por
lamas, a capacidade de carga por ponta seria dada pela mesma expressdo (8.2.2), mas a
capacidade de carga devida a atrito lateral e "aderéncia" seria menor. pelo que diz respeito ao
atrito lateral, uma vez que ha extraccdo de solo durante a furacdo, hd descompressdo e
portanto o coeficiente de impulso tende para o valor correspondente ao activo K. Um valor

"razoavel" serd a média entre K, e K,:

_ 8.2.16
K =475 1 en(120, )]} /2

1+ seno,

Esta ¢ uma simples sugestdo do lado da segurancga. Pelo que diz respeito a aderéncia ela
também serd, em geral, mais baixa porque ndo s6 hd "remeximento" nas argilas moles ou
pouco compactas, mas durante a furagdo ha adi¢do de dgua o que "lubrifica" ou "amolece" o
contacto entre o "fuste" da estaca e a argila. Deve, no entanto, dizer-se que o se o betdo fresco
mantiver boa carga dentro do tubo durante a betonagem este contacto serd favorecido porque
a superficie lateral da estaca se tornard irregular. Por este motivo, a "aderéncia" pode
considerar-se a mesma que no caso de estacas cravadas.

Pelo que diz respeito a estacas furadas com lamas seria de esperar uma reducdo de atrito
lateral e aderéncia, reducdo essa devida a presenca de lama bentonitica. Porém, na prética
parece nao se verificar uma tal redugdo certamente devido ao facto de que a superficies lateral
da estaca se torna irregular; portanto este caso serd tratado como o anterior das estacas

moldadas "in situ" com furacdo normal. Nesse caso, a tensdo mdxima devida a atrito

mobilizavel serd: - segundo Vesic,
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4
r. =(kPa)= 2,5x 10 "D, 8.2.17

(Dr = densidade relativa)
E segundo Meyerhof
r =(kPa)= 1,0 N <40 kN/m* 8.2.18

Bowles (1996)) citando Shioi e Fukui (1982) sugere:
Para estacas cravadas 7 = 2N para areia; 7 = 10N para argila (kPa) 8.2.18
Para estacas moldadas 7 = 1N para areia; 7 = SN para argila (kPa) 8.2.18”

(N = nimero médio de pancadas no S.P.T. no estrato em causa).

Para ensaios de cone penetrémetro, Meyerhof (1956) e Thornburn e Mac-Vican (1971)
sugerem 7 =0,005 q. (kPa), q. a resisténcia da ponta no cone em kPa.

Para obter (Q_ )r usa-se a mesma formula (8.2.15), com os valores de K e 7, agora

max

dados por (8.2.16) a (8.2.18).

O EC7 (1994, versao portuguesa p. 93) indica a forma de calcular a resisténcia de
projecto Ry de uma estaca. Ela serd obtida a partir da soma da resiténcia ultima
“caracteristica” Rpx na base, e da resisténcia ultima de atrito e aderéncia ao longo do fuste,
Ry

A resisténcia “caracteristica” Rpx pode tornar-se igual a Qultp dado por 8.2.2,

dependendo os factores que entram nessa férmula do angulo de atrito ¢’ e da coesdo ¢’ (ou c,

para solos argilosos ndo drenados). Portanto, o angulo de atrito e as coesdes a considerar
deverdo ter valores ‘“caracteristicos” ou “representativos” das condi¢Oes reais nas ponteiras
das estacas e ao longo do fuste.
O EC7 manda considerar valores “médios” numa zona de solo “vdrios” didmetros acima
e abaixo das ponteiras das estacas, para se obter Ryy.
A resisténcia “caracteristica” de atrito e aderéncia ao longo do fuste Ry serd Qulty dado
por (8.2.15).
A resisténcia de projecto ou de “cdlculo” da estaca serd a soma
Recd = Rpa + Rya 8.2.19
sendo Rpg = Rpx/ Y, € Rya= Ry/ I8 8.2.20
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onde

7, € o coeficiente de seguranca relativo a base;
¥, € o coeficiente de segurancga relativa ao atrito e aderéncia lateral.

¥, € ¥, sao dados pelo Quadro (8.2.1)

Quadro 8.2.1
Valores de y,, 7.e 7,

Coeficientes parciais 7, Y, 2
estacas cravadas 1,3 1,3 1,3
estacas moldadas 1,6 1,3 1,5
Estacas construidas com trado continuo 1,45 1,3 1,4

O valor y, refere-se a carga ultima total quando ela ndo € decomposta em carga de

ponta Ry e carga de atrito e aderéncia lateral, Rgx como € o caso das estacas serem ensaiadas e
s6 se medir a carga total aplicada.

Para haver seguranca a carga de projecto aplicada pelo orgdo de fundagdo a estaca, Fq,
terd de ser menor que a carga resistente:

ch < Rcd

Exemplo

Suponha-se a estaca da Figura (8.2.3) que se supde com um didmetro de 0,50m e que
foi cravada.
Qual a sua capacidade resistente?

Carga de ponta:

(Quy = 7x 0,25 x (100 Ne sc + pNj 5¢)
p=18x2,50+8x7,50+7x 17,50
=227,5 kN/m’
(dc =dq =1, porque o solo acima da ponteira ndo tem atrito)

Ny =3,690exp (7wtgg’) =333
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K, = tg’ (45°+§j =3,690

N.=(33,3-1)cot35°=46,12

se=1+ (23’3j= 1,722

2

sq=1+1g35°=1,70
(Qui)p = 7x 0,252 (100 6x 46,12 x6 1,722 +227,5 x 33,3 x 1,700) = 4088 kN

l Quit?

25 150t:W8KN/m
C=20KN/m?
9=20" 25
V=8KN/m?
#'=0 Y=7KN/m?
C=40KN/m?
17.5
C=100KN/m V=9KN/m?
p=35°
FIG. 8.2.3

A capacidade de carga ou de resisténcia devida a atrito lateral e adesao seria:
Para a camada (1) acima do nivel freatico:

f,=1,0 K,=1-sen24°=0,55477
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v

o = % x 18 x 2,5 = 22,5 kN/m?

7, =0,55477 x % X 2,5 tg 20° = 8,18 kN/m*

Valor médio acima do nivel freatico.

22,5+7,5%8/2 tg 20° = 9,6 KN/m’

7, =0,55477%

Valor médio abaixo do nivel fredtico.

Sendo uma areia argilosa com pequeno atrito, toma-se Dr = 0,2 ou N =4

r. =8x10""Y" = 8kN /m?

Este valor estd abaixo dos valores anteriores e portanto, € ele que prevalece para toda a
camada. Juntando a coesdo, temos entao para carga de atrito:

Q, =20+ 8) x 7x 0,50 x (2,50 + 7,50) = 440 kN

Para a camada (2): f,=0,70

Q,=0,7 x 40kN/m* x 0,50 x 7x 17,5m = 770 kN

(Qu)e =440+ 770 = 1210 kN

(Qui)e =4088 + 1210 = 5298 kN

Note-se que semelhante carga nunca poderia ser tomada pelo betdo, pois admitindo-se

por exemplo um betdo B20 teriamos

f.a = 10,7 MPa
2
Qi= ﬂ(o,joj x 10,7 x6 10° = 2101 kN
Adoptando um coeficiente global de seguranga igual a 2 teriamos uma carga ‘“de
seguranga’:
_ 2101

Q= 5 = 1050 kN

Usando o EC7, como antes indicamos, as resisténcias caracteristicas da ponta Ry e
atrito Ry seriam:

Rpx = 4080kN e Ry = 1210kN. Aplicando os coeficientes de seguranga do quadro 8.2.1,
terifamos Rpg = 4080kN/1,3 = 3138kN e Ry = 1210/3 = 931 kN. A soma seria R.g = 4059 kN.
Também, por esta via se vé que a capacidade resistente da estaca ndo estd, condicionada pelo

terreno, mas pela resisténcia do betdo da estaca.
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A capacidade resistente de uma estaca pode ainda ser obtida directamente a partir de
ensaios de campo com o cone holandés (CPT).

A experiéncia mostra que a resisténcia de ponta da estaca (Qui)p, € menor que a média
das resisténcias medidas no CPT nas "vizinhangas da ponteira".

Para obter a resisténcia de ponta limite Qup da estaca usa-se o valor médio das
resisténcias de ponta medidas, entre 1,50 didmetros abaixo e 4,0 diametros acima do nivel da
ponteira da estaca, e devemos afectd-lo de um coeficiente de reducao na ordem de 0,50 (Van
der Veen, 1973, Vol. 2.1, pp. 251/256; Gregerson et al. "Load Tests", 8* I. Conf. SM.F.E.,
Moscovo, 1973, Vol. 2.1, pp. 109/117).

Uma outra forma seria utilizar os valores minimos das resisténcias da ponta do cone
para determinar por via inversa, aplicando a férmula (8.2.2), o angulo de atrito do solo
(suposto essencialmente arenoso) e a partir dele calcular o valor da capacidade de carga de

ponta da estaca.

Resisténcia de ponta = Rp Atrito  lateral/ Unid.—perim.
Kgf/cm porim
50 100 150 200 kg/em? 25 50 75
m
I f I f > I f —»
2 4
s L SOLO ARENOSO-ARIGILOSO

DE BAIXO COMPACIDADE

SOLO ARGILOSO POUCO COMPOCTO

ARENOSO DE

COMPACIDADE
221

CRESCENTE
24 1

264 @ @ m—m———— e ————

281

v, (0 v, ()
FIG. 8.2.4

VIII-20



Quanto ao atrito lateral, os valores obtidos no ensaio de cone, dizem respeito ao atrito e
"aderéncia" entre o solo e o tubo de aco de 3,5cm de diametro exterior, ndo oferecem
confianca porque, em primeiro lugar o tubo, tendo um didmetro tdo pequeno, "vareja" e
descola do solo na parte superior sempre que a ponta encontra um obstaculo (seixo ou camada
mais resistente ainda que de pequena espessura) embora esse seja depois ultrapassado. Dai a
forma "erratica" que as resisténcias de atrito medidas apresentam (Fig. 8.2.4 (b)). Na prética
verifica-se que essa resisténcia nem sequer mostra uma tendéncia a aumentar linearmente com
a profundidade quando, pela teoria devia aumentar pelo menos parabolicamente se a tensao

unitaria, 6, = K o, na férmula (8.2.15) aumentasse linearmente com a profundidade, sendo

0 solo arenoso e homogéneo.

Por isso, os valores da resisténcia de atrito e aderéncia medidos s6 podem usar-se com
muita reserva. Os aparelhos hoje tém uma manga junto a ponteira para medir o atrito local.
Nesse caso os valores de atrito registados ja sao mais fidveis. Usualmente os valores minimos
medidos estardo do lado da seguranga, mas em certos casos pode dar-se o contrdrio. Sucede
isso, por exemplo, quando algum seixo "angular" se "atraca" ao tubo e falseia
sistematicamente o atrito medido abaixo da profundidade a que se encontra. As resisténcias
de ponta também podem apresentar valores "errdticos" quando a ponteira encontra seixos com
dimensdes da ordem de grandeza do didmetro do tubo (3,5cm), mas isso € raro e se essa

camada € espessa ndo poderad ser ultrapassada.

A capacidade de carga ou capacidade resistente de uma estaca pode ainda obter-se
ensaiando a estaca.

Distribuicdo da carga total numa estaca, entre carga de atrito e aderéncia e carga de

ponta

E hoje facto comprovado que no ensaio de uma estaca as primeiras "etapas" de carga
podem ndo chegar praticamente a ponteira da estaca e ficarem apenas sob a forma de atrito e
aderéncia ao longo do fuste. Isto €, a "transferéncia" de carga da estaca, para o terreno comega
por dar-se ao longo do fuste por atrito e aderéncia. Em principio, sé depois de "mobilizada"
toda a resisténcia de atrito comeca a ponta a tomar carga (Fig. 8.2.5). Este facto entende-se
perfeitamente se considerarmos que para "mobilizar" a resisténcia de atrito que varia

directamente com o impulso lateral activo ou impulso em repouso, sdo necessirios
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deslocamentos infimos (mm), enquanto que para mobilizar a resisténcia de ponta sio

necessdrios deslocamentos muito superiores (cm).

deslocam vertical

FIG. 8.2.5

Atrito Negativo

A forca de atrito e aderéncia na estaca pode ser negativa: "atrito negativo", e nesse caso
deve ser deduzida e ndo somada a capacidade de carga de ponta da estaca. Também pode ser
considerada como ac¢do sobre a estaca e como tal majorada. O "atrito negativo" manifesta-se
sempre que as ponteiras das estacas se localizam em terreno "firme" e hd adensamento nas
camadas superiores de solos compressiveis (lodos, argilas moles, etc.), provocado em geral
pela construcao de um aterro. O adensamento ou consolidacdo pode ainda ser provocado por

abaixamento do nivel freatico.
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NS

Aterro

-~ - -

FIG. 8.2.6

Deducdo da carga de “rotura” e da carga seguranca de uma estaca a partir de ensaios

estdticos realizados sobre ela

Classicamente define-se carga de seguranga ou carga admissivel de uma estaca como a
carga ‘“de rotura” dividida por um coeficiente global de seguranca F; que tem em geral o valor
2 (no minimo 1,5). Em qualquer grupo de estacas nenhuma delas podera ter carga superior a

da segurancga.
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rotura e /] -
24 horas 7 L
2PS“ //// ///
/ / // /
A s/
1.5R // // //
ST / / / /
// p // //
pS 1 24 horas / /// ,
/ » /
/ / /
/ / / /
P /2 / / /
Sl s/ /
/ / / J
/s _
Ve
// b//
j | | 5/B
bt S = deslocam vertical medido
Sresid B = diam. da estaca s residual ¢ 0.03
FIG. 8.2.7

Em todas as obras de responsabilidade realizadas com estacaria, algumas estacas devem
ser ensaiadas. Uma ou duas logo no inicio da "cravacdo" ou da execugdo, se forem estacas
moldadas "in situ". Essa medida deve estar prevista no "Caderno de Encargos", peca
indispenséavel de qualquer projecto. Ela obrigard o empreiteiro a "afinar" o seu estaleiro e
evitard surpresas desagradaveis, como seja a necessidade de reforcar as fundagdes. O EC7
(préNorma, 1994) distingue os ensaios de estacas experimentais do ensaio em estacas
definitivas. A carga naquelas deve ser levada até um valor, que permita estabelecer
conclusdes sobre a carga de rotura da estaca. Nas estacas definitivas a carga é levada até a
carga “de servigo”. Neste caso devem escolher-se as estacas mais carregadas ou aquelas que
durante a execucao possam oferecer dividas. O nimero de estacas experimentais a ensaiar
deve fixar-se tendo em conta:

- avariabilidade do terreno

- acategoria da obra;

- experiéncia prévia, com 0 mesmo tipo de estaca e terreno.

- o numero previsto de estacas.

As estacas experimentais podem ter didmetro inferior as definitivas, mas ndo menos de
metade. Além disso devem ser instrumentadas para obter o atrito lateral separado da
resisténcia da ponta.

Pdem-se entdo os seguintes problemas:
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a) Como realizar os ensaios?
b) Como interpretar os resultados?
¢) Como deduzir deles a carga de seguranca"?

- Como avaliar a partir dela e do grupo de estacas a carga de "seguranca" deste?

a) Praticamente todos os paises tém "cddigos de execucdo e interpretacdo de ensaios de
estacas" e pode, por exemplo, dizer-se, sem grande exagero que nos E.U.A. cada estado tem o
seu codigo, diferente de estado para estado. A nossa prdpria experiéncia e a contida nos
" z.1: n . : . s e ~

codigos" (normas) mais actualizados diz-nos que a carga se deve fazer por estagios, nao

tendo grande interesse que sejam muito inferiores a metade da carga de seguranca Pg prevista

no projecto ou avaliada em face dos dados do perfil geotécnico pelo processo ja antes
indicado.

O EC7 indica como norma de ensaio a estabelecida pela ISSFE subcommittee of field
and laboratory testing, “axial loading test”, suggested Method, ASTM Journal, June, 1985, pp
79-90. Também se poderd usar a norma ASTM D 1143-81.

No fim de cada estdgio de carga, principalmente para os valores de Pg, 1,5Pg e 2Pg

convird descarregar e voltar a carregar a estaca para se avaliarem os assentamentos
permanentes (“residuais”), Unicos realmente importantes. A carga deve permanecer 24 horas

sobre a estaca para carga igual a de segurancga e para 1,5 ou 2 vezes esse valor (P = 2P). Para

valores intermédios algumas normas obrigam a estabilizagao, isto é, medir os assentamentos
ao longo do tempo até que a "velocidade de deslocamento a carga constante" seja menor que
certo valor, fixado arbitrariamente. Na prética, nao se vé necessidade desse refinamento que é
bastante oneroso pelo pessoal e equipamento que mobiliza (leituras nocturnas, etc., etc.).
Muitos ensaios nao vao até a rotura, mas devem ir sempre até duas vezes a carga de seguranca
prevista no projecto e ela permanecer sobre a estaca pelo menos 24 horas e se durante esse
tempo se registarem deslocamentos significativos deve observar-se se a sua "velocidade"
tende a decrescer rapidamente com o tempo. Assim, se a carga constante na 1* hora se regista
um acréscimo no deslocamento vertical igual a Imm, na 2* hora de medida o novo acréscimo
deve ser bem inferior a Imm (0,5 ou mesmo 0,Imm por exemplo). Nao fora esse o caso
verifica-se que a estaca estard préxima da rotura. Devera entdo ser descarregada e recarregada

para ver se hd um aumento progressivo do assentamento permanente (“residual”)e se o
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houver, o sistema estaca-terreno considera-se roto. Se isso se der para valores inferiores,

digamos a 2Pg, a estaca ndo pode, em geral, considerar-se satisfatoria (Fig. 8.2.7).

b)ec) Se o assentamento permanente apds a descarga de 2Pg mantida durante 24

horas for inferior, digamos, a 0,02B (B o diametro da estaca), a estaca pode considerar-se em

boas condig¢des de seguranga para a carga Pg. Convém, no entanto, voltar a repetir um ciclo de

carga até a carga de servico Ps e para ele ndo pode haver acréscimos no assentamento

permanente (residual), isto €, a estaca depois de suportar a carga P = 2Pg terd de "trabalhar"

em regime eldstico (embora com ‘“histerésis”, como sempre acontece) para a carga de
segurancga Pg.

O critério para obter a “carga de rotura” a partir da curva carga — assentamento obtido
do ensaio da estaca, ndo € pacifico. Bowles (1996, p. 996) indica que a carga da rotura
corresponde a uma tangente a curva proxima da horizontal (Fig. 8.2.7).

Porém, Silva Cardoso indica que a carga da rotura corresponde a um assentamento
permanente (residual) de d/30 (d = diametro da estaca) ao qual hd a somar o assentamento
elstico 8, = Q, .1./AE para obter o assentamento total.

Se a estaca ndo suportar nas condi¢des indicadas a carga P = 2P, serd ensaiada para

uma carga inferior a qual ja se verifiquem as condicdes indicadas (assentamento permanente
ou residual inferior a 0,02B a 0,03B sendo B o didmetro). Inversamente, a estaca pode revelar
uma carga “‘de seguranca’” superior a prevista no projecto.

De notar que, se for usado o método dos "coeficientes de seguranca parciais" o critério

tera de ser outro, (EC7), como adiante indica.
Resisténcia de projecto das estacas
O EC7 indica a forma de obter a resisténcia caracteristica Re a partir da resisténcia

média ou minima R,, medida nos ensaios de varias estacas: assim Ry« = R, /. @ é dado no

quadro 8.2.2

Quadro 8.2.2
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Numero de estacas ensaiadas 1 2 >2

Coeficiente ¢ aplicdvel a R médio 1,5 1,35 1,3

Coeficiente @ aplicavel a R minimo 1,5 1,25 1,1

o valor de Ry é decomposto em
Rek = Rok + Ry 8.2.21
correspondente a resisténcia da ponta e resisténcia lateral.

O valor de célculo da capacidade resistente sera:

8.2.20
R, =Ry %b +R, %

os valores de 7,,7, e ¥, (aplicado ao valor total Ry) sdo dados no quadro 8.2.1.

Para haver seguranca a carga de projecto (majorada) aplicada a estaca deve ser

ch < Rcd

Técnicas de ensaio

Nao iremos aqui descrever as "técnicas" nem 0s equipamentos necessario para o ensaio,
o que se encontra em qualquer livro (Chellis, 1961, por exemplo).

De resto, em cada caso tem de ser escolhido o sistema de carga, macacos, bombas,
mandmetros, etc. segundo as circunstancias materiais disponiveis.

Porém, ndo deixaremos de dizer que o problema maior reside na "materializacdo da
carga a aplicar a estaca". Alguns autores (por exemplo Kedzi, 1975, pp. 573, Foundations
Handbook) preconizam o uso de estacas a trac¢do para servir de reac¢do a carga P a aplicar a

estaca de ensaio.
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FIG. 8.2.8

Para aplicar este sistema usam-se em geral duas estacas, uma de cada lado da estaca a
ensaiar ligadas por uma viga que serve de reaccdo ao macaco que aplica a carga na cabeca da
estaca em ensaio. As referidas estacas trabalham a trac¢do, devem ter um comprimento tal que
lhes dé resisténcia suficiente e devem estar suficientemente afastadas da estaca em ensaio
para ndo exercerem qualquer influéncia nesta (Fig. 8.2.8).

Para que isto ndo aconteca muitas vezes em vez de estacas a traccdo usa-se um sistema
de “lastro”.

O mais indicado € usar uma "caixa" gigante cheia de areia (ou outro tipo de carga) e um
macaco hidraulico entre a base dela e a cabeca da estaca.

Este sistema de carga é, em geral, bastante mais dispendioso que o que usa estacas a
traccdo para materializar a carga na estaca de ensaio.

Note-se, que o sistema de medida dos "assentamentos" com "deflectémetros", tipo
relogio € bastante falivel devido a variagdes de temperatura.

O melhor ainda é usar um bom nivel do tipo NII com micrémetro de placa e uma régua
graduada em milimetros bem fixada a estaca. O nivel deve ficar a mais de 10m da estaca de
ensaio e ter outras réguas (duas) (1) e (2) servindo de "testemunhas". Assim, se eliminam
efeitos de variacdes de temperatura, porventura grandes da noite para o dia (Fig. 8.2.10).

Note-se que se a estaca se destinar a "investigacdo", para por exemplo, separar a carga
de atrito da carga de ponta, entdo em geral serd "instrumentada" com extensoémetros eléctricos

colocados nas armaduras, "transdutores", células de pressao, etc.
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FIG. 8.2.10

Hoje executam-se frequentemente estacas de grande didmetro que chega a atingir 2m.

Estacas de um tal didmetro ndo podem ser ensaiadas. O EC7 permite nesse caso o uso de
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estacas experimentais instrumentadas para se obter separadamente as resisténcias de ponta e
lateral, construidas por processos idénticos aos das estacas definitivas.

Porém, as estacas experimentais ndo poderdo ter didmetro inferior a metade do das
estacas definitivas.

Sobre as estacas de grande diametro fazem-se, em geral, outros ensaios: carotagem a
partir da cabeca para verificar a integridade da estaca e ensaios ‘“‘sismicos”, para 0 mesmo
efeito e, para obter um valor para a capacidade resistente da estaca.

Os ensaios dinamicos onde se usa a equagdo de onda para a sua interpretacdo, sao
permitidos pelo EC7, para estacas de compressdo, mas os seus resultados tém de ser
calibrados por ensaios de carga estdticos efectuados sobre as estacas do mesmo tipo, com
seccao e comprimento semelhantes e em condicdes de terreno comparaveis. Em geral o uso de

equacdo de onda € limitado a estacas cravadas (Bowles 1996, p.996).

Estacas a Traccao

Por vezes, as estacas (algumas num grupo) podem ter de trabalhar a traccdo como no
caso de um "Dolfin" ou "duque d'alba" para amarracdo de navios, num encontro de ponte, ou
ponte cais, etc., onde as ac¢des horizontais sejam importantes. Importa por isso saber como
se calcularia a "capacidade de carga" de uma estaca a trac¢@o ou "arranque”. Como € evidente,
uma estaca resiste a trac¢do axial somente por "atrito e aderéncia" ao terreno e ja sabemos
como calcular esse atrito e aderéncia. A experi€ncia parece mostrar que a trac¢do o atrito é
menor que no caso da compressao pelo que convird usar um coeficiente de seguranga maior.

A formula a usar serd a (8.2.15) com a limitagdes (8.2.12), (8.2.12") ou (8.2.17),
(8.2.18).
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Capacidade de carga de estacas através de formulas "dinamicas". Utilidade da medida

das "negas"

Alguns livros referem o cédlculo da capacidade de carga de uma estaca a partir da "nega"
que € a penetracgdo da estaca por cada pancada do pilao (martelo) na dltima fase da cravagao.
E célebre a chamada férmula dos "holandeses" e a de Hiley mas hd muitas delas. Indica-se a
féormula dos holandeses a qual despresa as perdas de energia:

F=W’h/[(W+P) e]
onde W = peso do pildo; h = altura de queda; e = penetracdo da estaca por pancada; P = peso
da estaca; F = resisténcia da estaca a penetracao.

Para obter a carga ‘“admissivel” da estaca usa-se o coeficiente da minoracdao de 6
aplicado a F. As férmulas dindmicas para a capacidade resistente de estacas cravadas dao
apenas valores indicativos.

O EC7 permite a dedugdo da capacidade resistente de uma estaca a partir de féormulas de
cravagdo, mas exige que se facam ensaios estdticos de estacas com 0 mesmo, comprimento e
seccdo e em condigdes de terreno semelhantes.

A capacidade de carga de uma estaca durante ou logo apds a cravagao pode diferir

muito da capacidade medida para a mesma estaca alguns dias depois. Nisso intervém uma
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certa reconstitui¢do "tixotrépica" da estrutura do solo destruida durante a cravagdo. No
entanto, ¢ muito util calcular as "negas" através da penetracdo medida, por exemplo, para as
ultimas 10 pancadas do pilao. Com efeito, logo na cravagdo das primeiras estacas durante a
execugdo da obra € preciso fixar a "nega" a usar no resto da estacaria. Aconselha-se a cravar
duas estacas: uma com uma "nega" por exemplo de 2mm por pancada (2cm para as ultimas 10
pancadas) e outra com uma nega de 4 ou Smm por pancada. Ensaiar as duas estacas e, em
funcdo dos resultados fixar a "nega" para o resto das estacas a realizar, supondo que se
mantém a energia da queda do pildo. Este procedimento € tanto mais importante quanto no
uso de estacas pré-moldadas se torna necessario fixar "a priori" o comprimento exacto das
estacas a cravar, que tém de ser "fabricadas" com uma antecedéncia da ordem dos 21 a 28 dias
antes da cravacdo. Se se verificar serem demasiado compridas terdo de ser cortadas com o
consequente desperdicio. Se forem curtas demais terdo de ser emendadas o que traz grandes

inconvenientes de varia ordem e grandes despesas.

100 200

f NV

N = n® de poncadas
para a penetracdo
de 30 cm de estacas

FIG. 8.2.12

Como se v€ neste processo ndo se usam quaisquer formulas de cravacdo, apenas se
usam os resultados de ensaios estdticos das estacas cravadas e se "afere" a "nega" para dado

equipamento e nas condicdes locais, pelos resultados desses ensaios.
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Capacidade de carga de estacas em grupos. Espacamento de estacas

Se um grupo € constituido por estacas "flutuantes", isto €, estacas cravadas (*Sera pouco
aconselhdvel moldar "in situ" estacas em solos muito compressiveis. As estacas moldadas "in situ", reservam-se
essencialmente para trabalhar de ponta.) em solos compressiveis, essencialmente argilosos ou argilo-
siltosos, ndo tendo por isso capacidade de carga de ponta aprecidvel, pode acontecer que a
capacidade de carga do grupo, que "trabalha" principalmente por "atrito lateral e aderéncia",
seja menor que a soma das capacidades de carga das estacas tomadas isoladamente. Isso
dependerd do espacamento a das estacas relacionado com o didmetro d das mesmas, bem
como do ndmero de filas de estacas no macico e da maior ou menor frac¢do da capacidade de

carga total "absorvida" pelas ponteiras (Fig. 8.2.13).

L Fult

N

—
—
-

FIG. 8.2.13

Com efeito, se as estacas se cravam muito proximas umas das outras (por razdes praticas
nunca a distancia minima entre centros de estacas deverd ser menor que 2d), o grupo podera
romper como um todo e, se a resisténcia de ponta ndo é importante e o "perimetro
envolvente" do grupo é menor que a soma dos perimetros das estacas, a ‘“‘capacidade
resistente” do grupo serd menor que a soma das capacidades resistentes das estacas tomadas
individualmente. Isto €, a "eficiéncia" E¢ do grupo serd <1, nesse caso. No caso de estacas
"trabalhando" essencialmente de ponta ji a eficiéncia Ef de grupo podera ser >1, devido a
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compactagdo do solo, além de que o solo "preso" entre as estacas se desloca com elas e
portanto o grupo funciona como um grande bloco cuja base tem, neste caso, drea muito

superior a soma das dreas. A parcela da capacidade de carga relativa ao peso préprio do solo
B . . . iy
deslocado (57/ N, ) que perante as outras parcelas € desprezivel para a estaca isolada, ja o

nao serd para o "grupo" se 0 mesmo funcionar em "bloco".

Dimensionado por alguma forma o grupo de estacas, deve ser reverificada a sua
capacidade de carga, tomada no conjunto, isto €, aplicando ao grupo a férmula que da a
capacidade de carga de ponta:

B 8.2.22
uit=cNe+pNg+ =7 N,

com os coeficientes correctivos, sc, S dg, dy, etc., etc., que agora diferem dos que se
aplicam a uma estaca simples.
A carga de ponta do grupo seria, em principio, igual a:

Qultp = At .Qult 8.2.23

onde

At = drea "envolvente" da base do grupo.
A carga de atrito e aderéncia para o grupo seria obtida pela férmula (8.2.15).

Qult = D] (i fu+K ovtgdi). Ay 8.2.24
A yj = area da superficie lateral para o grupo correspondente a camada de terreno de

espessura D;.

Ayi =2 (B+L) Dy 8.2.25
tendo T; = Koy, tgd; os limites fixados anteriormente, (8.2.12) ou (8.2.12"). A carga total seria:

Qulty = Qult, + Quitg 8.2.26

Note-se, no entanto, que este processo de cédlculo sé tem sentido para espacamentos a
entre estacas relativamente pequenos. Se, em particular, por razdes construtivas a = 8d (d =
diametro das estacas), o efeito do grupo é desprezavel e a eficiéncia serd igual a 1 (define-se
eficiéncia de um grupo de estacas como o cociente da resisténcia R, do grupo pela soma das

resisténcias das estacas consideradas isoladamente (n R;).
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Kedzi (1975), apresenta de vdrios autores, curvas para a eficiéncia em funcdo da
natureza do solo (areia, fofa ou densa, ou argila) e de e espacamento das estacas, expresso
em funcdo do seu didmetro e = a/d, e ainda do ndmero de filas de estacas.

Quando ha varias filas de estacas cravadas em areia, (Fig. 8.2.14) os efeitos de
“cintagem” podem ser tdo grandes que venham a prejudicar a cravagao das ultimas estacas, se
as mesmas nao se situarem na periferia do grupo. Assim, por exemplo, se tivéssemos um
grupo de 5 estacas para cravar em areia de densidade média e cravdssemos em primeiro lugar
as estacas da periferia (1, 2, 3 e 4), seria muito provavel que ao pretender cravar a 5* estaca no

centro do grupo, o ndo conseguissemos fazer até a profundidade das outras.

FIG. 8.2.14

Claro que em semelhantes casos é recomenddvel comecar sempre por cravar as estacas
interiores e s6 no final cravar as da periferia.

Se as estacas sdao "flutuantes" em solos argilosos ou argilo-siltosos compressiveis a
"eficiéncia" do grupo serd sempre menor que um ou, quando muito igual a unidade (E¢< 1). O
calculo pelas formulas (8.2.22) a (8.2.26) para o grupo e (8.2.1) a 8.2.18) para as estacas

individuais indicara a eficiéncia do grupo.

8.3 — Assentamentos de Estacas e Grupos de Estacas

8.3.1 - Introducao
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O célculo dos assentos de um grupo de estacas faz-se, em geral, a partir do cédlculo do
assentamento de uma estaca isolada. Pode desde logo afirmar-se que o assentamento do grupo
¢ maior que o assentamento de uma estaca isolada. O cdlculo deste assentamento € uma
questao dificil e ndo tem ainda resposta cabal. Tém sido propostos numerosos métodos, uns
tedricos e outros empiricos.

Os métodos tedricos baseiam-se na teoria da elasticidade linear, usando ou a teoria de
Mindlin ou a de Boussinesq.

Os métodos empiricos tém a vantagem de serem de fécil aplicagdo prética, poderem
utilizar directamente os resultados de ensaios de campo dos terrenos como o SPT e, estando
baseados em ensaios experimentais em obras reais, t€ém implicitamente em conta as alteracdes
que os métodos de construcdo introduzem nas caracteristicas mecanicas dos solos.

Os métodos tedricos t€m a vantagem de permitirem estudos de sensibilidade a partir dos
quais se pode analisar quais os parametros que em maior grau influenciam os assentamentos

das estacas.
8.3.2 — Assentamento de uma estaca isolada.

8.3.2.1 — Métodos empiricos
Silva Cardoso (1990) cita Meyerhof (1959) como um dos primeiros autores a apresentar
uma férmula para o assentamento de uma estaca em areias, quando a estaca tem uma carga

menor que 1/3 da carga de rotura:

s = dp/30F 8.3.2.1.1

onde
s=assentamento da cabeca da estaca;

dy= diametro da base da estaca;

Qult

F=T = factor de seguranca da estaca > 3.

Quie serd dado por (8.2.1) e (8.2.2) e P € a carga aplicada na cabeca da estaca.

O mesmo autor cita ainda Vesic (1975) como tendo apresentado uma férmula muito
mais elaborada valida para todo o tipo de solos:

s =[B + 0 (1-P)] LP/A, B, + [B + 7 (1-B)Cs P/(d qur) 8.3.2.1.2
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onde

B=percentagem da carga transmitida pela ponta = Py/Py;

o=parametro dependente do modo como se distribuem as tensdes tangenciais ao longo
do fuste. o = 1/2 se a distribuicdo € uniforme; o0 = 2/3 se for linearmente
crescente; o = 1/3 se for linearmente decrescente;

L, A,, E, s@o respectivamente o comprimento da estaca, a area da secc¢do recta e o

moédulo da deformabilidade do material da estaca;

¥=0,93 + 0,16 \/L/d /(L/d);

onde d = didmetro da estaca.

Cy um coeficiente dependente do tipo de terreno (tabela 8.3.2.1)

quirp € a tensdo limite na ponta da estaca correspondente a (8.2.1) e (8.2.2)

d=diametro da estaca.

Quadro 8.3.2.1
Factor Cy, (Vesic, 1975)

Solo Estacas Estacas
cravadas moldadas
areia 0,04 0,18
(1+D,)* (1+D,)’
silte solto 0,05 0,12
denso 0,03 0,09
Argila mole 0,04 0,08
dura 0,02 0,04

A férmula 8.3.2.1.2 resulta de trés parcelas que contribuem para o assentamento total da

cabeca da estaca:

A 17 € devida a compressao elastica da estaca;

A 2* traduz o assentamento da base da estaca causado pelas cargas transmitidas ao

terreno ao longo do fuste da estaca;

A 3* mede o assentamento da base da estaca causado pela carga transferida para o

terreno através dessa base.

Bowles (1996, p. 1023), citando Myerhof (1976), indica
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NU-C . 8.3.2.1.3
P aNd’

onde
sp=assentamento da ponteira da estaca;
Aq =pressao vertical transmitida na ponteira da estaca em kPa.
d =didmetro da estaca em metros.

N=nimero médio de pancadas no SPT. Desde d acima até 2d abaixo da ponteira.

8.3.2.2 — Métodos de Elasticidade
O assentamento total poderd tornar-se como o que resulta da deformacgdo da estaca s

somado com o assentamento da ponteira sp.

P 8.3.2.2.1

onde P € a carga na cabega da estaca; L = comprimento; A, = drea da sec¢do recta; E, =
moédulo de elasticidade do material da estaca, o um coeficiente que dependerd da forma de
distribuicao de tensdes no fuste da estaca. o = ¥2 para uma distribuicdo uniforme.

Admitindo um hemi espaco eldstico , homogéneo e isotrépico a teoria da Boussinesq

(A. Correia 1996, p. 322) daria
8.3.2.2.2

=2 L (1-n2)
Onde

P carga na ponteira da estaca ; d= didmetro da estaca; A =secg¢do transversal da estaca

E; = médulo de elasticidade do solo;

v, = coeficiente de Poisson do solo.

Para estar correcta na férmula (8.3.2.2.2) P deveria ser a carga na ponteira da estaca ou,
pelo menos, uma frac¢do da carga aplicada na cabeca da estaca.

Quando abaixo da ponteira da estaca existe um estrato de rigidez infinita a profundidade
h. Silva Cadoso, citando, Poulos e Davis (1980) indica para assentamento da cabecga de

estaca:

s=1P/(Esd) 8.3.2.23
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com

I=1, Rk Ry R, 8.3.2.24

Em Ry entra o coeficiente de rigidez relativa solo-estaca dado por

E 8.3.2.2.5
K=—2R\

ES

[

L
h
— >
v dp

FIG. 8.3.2.2.1

Com Rj = 1 para estacas cilindricas e E, o médulo de elasticidade do material da estaca.

Em (8.3.2.2.4)

I, = coeficiente de influéncia do assentamento para estacas incompressiveis

(K = o), instaladas num hemiespaco elastico (h = ) com v =0,5;

Ry = factor de correc¢cdo para atender a compressibilidade da estaca relativamente ao

solo;

Ry = factor de correcgao par ter em conta a posi¢ao do estrato rigido.

R, = factor de correc¢do para ter em conta o coeficiente da Poisson V.

Silva Cardoso apresenta graficos com familias de cuvas para estes factores (Figs.
8.3.2.2.2 a 8.3.2.2.5), I, em funcdo de L/d. Ry em funcdo de k e para vérios valores de L/d. Ry,
em funcdo de h/L para varios valores L/d e R, em fun¢do de v, para varios valores de K.

K = Ep/Es, Ep = modulo elastico da estaca; Es = mddulo elastico do solo
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Fig. 8.3.2.2.5

De anadlise desses gréaficos conclue-se que:
- I, diminui rapidamente com L/d entre 0,6 para L/d = 0 e 0,043 para L/d = 50.
Isto é o assentamento duma estaca diminue rapidamente quando o comprimento
aumenta.
- O aumento da compressibilidade relativa k produz um aumento do assentamento,
especialmente em estacas esbeltas (grande L/d).
- O coeficiente de Poisson tem reduzida influéncia nos assentamentos

- A existéncia de uma camada “rigida” a pequena profundidade abaixo da ponteira da

estaca, reduz substancialmente os assentamentos.
O mesmo autor apresenta ainda graficos que ddo o efeito dos escorregamentos na
interface solo-estaca em fun¢ao do factor de seguranca F;. Conclui-se que para Fy > 3 esses

efeitos sdo pequenos e que, portanto, hd uma aderéncia “perfeita” entre o solo e a estaca.

Outros efeitos num solo homogéneo:

- se aestaca tiver um maci¢o de encabe¢amento ele reduzird os assentamentos.
- se aestaca tiver uma base alargada, o alargamento reduzird os assentamentos.
- A teoria de elasticidade relativa a solos homogéneos € aplicivel a macicos

estratificados desde que se use um moédulo de deformalidade global adequado.
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8.3.3 — Assentamento de um grupo de estacas.

8.3.3.1 — Calculo por métodos que usam a teoria de Elasticidade. Solos

homogéneos.

O efeito de grupo pode ser adequadamente analisado usando um coeficiente de
majoracdo R, designado por razdo de assentamento, assim definido:

R, =s,/s1 8.3.3.1.1
s,= assentamento do grupo; s;= assentamento de 1 estaca.

Para grupos de estacas com macicos de encabecamento ndo assentes no terreno e
macicos terrosos semi-infinitos e homogéneos, com v, = 0,5, Silva Cadoso, referindo Poulos
and Davis, apresenta uma tabela para R, em fung¢do de L/d, s/d e K, sendo s/d a razio entre o
espacamento e o didmetro da estaca.

A tabela refere grupos de 2 x 2,3 x 3,4 x4 e 5 x 5 estacas.

Naturalmente que para grandes espagamentos entre eixos das estacas (s/d = 10) R, se
aproxima de 1. R,, aumenta com o nimero de estacas do grupo. Aumenta também com a
rigidez K do material da estaca em relacdo ao solo e ainda com a esbelteza L/d da estaca.

R, chega atingir valores superiores a 10 para pequenos espacamentos, grande nimero de
estacas (5 x 5) e valores elevados de K (K > 1000).

Em grupos quadrados de 2 x 2 estacas R apresenta uma gama de variacdo estreita, entre
1,5 e 3, sendo os maiores valores relativos a estacas com pequeno espacamento (s/d = 2),
longas e rigidas.

Em contrapartida, em grupos quadrados de (5 x 5) estacas, a gama de variacao de R; é
muito ampla, desde 2,5 a 12,5.

Para grupos “rectangulares” da estacas em macigos terrosos uniformes, o assentamento
depende principalmente da largura B do grupo.

Se as ponteiras das estacas estdo apoiadas num estrato “infinitamente” rigido, o
assentamento das suas cabecas € consequéncia unicamente da deformacdo das estacas e da
deformabilidade do macico do macigo terroso que as envolve.

Ao contrério das estacas “flutuantes” Ry diminue com o aumento da rigidez K da estaca
relativamente ao solo, porque a percentagem de carga transmitida a ponta aumenta com K.

No que respeita a varia¢do de R, com s/d, L/d e n (n°.de estacas), ela € semelhante a das

estacas flutuantes quando K ¢ finito.
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Em grupos de 2 x 2 estacas o factor R, pode tomar valores entre 1 e 2, enquanto que em
grupos de 5 x 5 estacas R, pode variar entre 1 € 7.

Em qualquer dos casos os maiores valores correspondem a grupos de estacas pouco
espacadas, longas e pouco rigidas em relagao ao solo que as envolve.

Se as estacas estdo embebidas num maci¢o deformdvel mas a certa distancia abaixo das
ponteiras existe um estrato muito duro, ele tende a reduzir a razdo de assentamento R,
relativamente ao caso do macico homogéneo e semi-“infinito”.

O mesmo acontece se as estacas embebidas em solo de modulo E, tém abaixo das
ponteiras um terreno de médulo E, >> E;.

Para o caso do maci¢co de encabecamento estar em contacto com o terreno o
assentamento do grupo de estaca é menor do que no caso desse macico nao estar nessas

condic¢des. Todavia, a redugao so € significativa para estacas afastadas entre si (s/d = 5).

8.3.3.2 — Calculo por métodos empiricos
Estacas em solos arenosos
Bowles (1996, p. 1023) sugere que para obter o assentamento de um grupo de estacas de

largura B se multiplique o assentamento relativo a uma estaca isolada dada por (8.3.2.1.3) por

+vB/d . Esta sugestdo advém de Vesic (1969 a 1977). Teriamos entdo para o grupo
Aq-~B/d 8.3.3.2.1
Sg = ——————, mm
2-N-d
onde N sera o nimero médio de pancadas no SPT na zona B acima e 2B abaixo das ponteiras

das estacas;

d

diametro de cada estaca:

Aq = tensdo vertical média nas ponteiras das estacas em kPa

oy
Il

largura do grupo de estacas em metros

Bowles (1996) admite ainda que o assentamento do grupo possa ser obtido a partir da

resisténcia de ponta . medida no cone penetrémetro estatico (CPT):

k,Aq-B 8.3.3.2.2
Sg= ———
2q,
ki=1-L/(8B)>0,5 8.3.3.2.3
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dc serd a média das resisténcias de ponta numa zona entre B acima e 2B abaixo das ponteiras
das estacas.
Segundo Meyerhof (1959) para grupos quadrados de estacas a razdo de assentamentos

R, = s4/s1, seria dada por

s/d-(s—yw) 8.3.3.2.4
R - (3d)

¢ (1+1/r)
onde s = espacamento entre estacas;

d = diametro de cada estaca;

r = nuamero de fiadas de estacas.

Skempton (1953) baseado nalguns ensaios de campo indica:

131-B+9 2 8.3.3.2.5

Ry=|—"F———
33B+12

B=largura do grupo em metros.

A Correia (1996) citando Meyerlof 1988 indica para assentamento de um grupo de estacas

em areia homogénea saturada:

. 8.3.3.2.6
s (mm) = 0,9-q @

N
onde

q = tensdo média transmitida pelas ponteiras das estacas em kPa
B

I =1-—205
L

B = “largura” do grupo de estacas em metros
N = ndmero de pancadas no SPT, média de valores numa zona entre B acima e 2B
abaixo das ponteiras das estacas.

Para areia siltosa N deve duplicar-se.

Grupos de estacas em argilas
Se as estacas estdo instaladas num macico argiloso saturado (estacas flutuantes) os
assentamentos do grupo sao essencialmente devidos a consolida¢do da camada argilosa, sendo

pequena a contribui¢do dos assentamentos imediatos.
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Para efeito, de cdlculo dos assentamentos pela teoria da consolidacdo costuma admitir-
se que o grupo funciona como um pegio ou sapata equivalente com base acima das ponteiras
das estacas na distancia L/3, sendo L o comprimento das estacas. Admite-se que a carga é
uniforme na base da sapata ficticia e que se degrada em profundidade a partir da superficie
segundo uma recta da tabela 4:1 (4 vertical; 1 horizontal). O célculo do assentamento
processa-se da forma usual, admitindo drenagem vertical e o grau de consolidacdo - e dai o
assentamento — variando ao longo do tempo (Tomlinsom, 1981) em A. Correia (1996,
p.3.23).

A teoria da sapata equivalente pode também aplicar-se para estacas trabalhando de
ponta, com ponteiras instaladas em terreno duro (“bed rock” ou firme). Nesse caso considera-
se a base da “sapata equivalente” ao nivel das ponteiras das estacas (Fig. 8.3.3.2.1).

A mesma metodologia abrange ainda o caso de estacas com um certo comprimento L

encastrado num estrato arenoso tendo acima dele solo argiloso mole.

T
e
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pric resistPnoe no ponts

c) W@l = Opd

FIG. 8.3.3.2.1

8.4 - Estacas Submetidas a Forcas Horizontais

As estacas de diametros até 0,60 sdo 6rgaos de fundacdo essencialmente destinados a
receber cargas axiais. Beresantsev recomenda que se use estacaria com estacas verticais,
somente quando a inclinagdo resultante sobre a vertical for menor que 5° (0<5°, tg 0<0,0875).

Se o for maior que 5° devem usar-se estacas com duas inclinagdes. Naturalmente que esta
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recomendacdo pressupde que as estacas nao resistem em boas condi¢des a esforcos
transversos e momentos flectores.

Todavia, hoje executam-se estacas que chegam a atingir 1,5 a 2,0 m de diametro.
Nesses casos as estacas de um grupo ja sdo todas verticais porque podem ‘“absorver” esforcos
transversos € momentos e nao poderiam ser instaladas inclinadas.

No entanto, para o cdlculo "correcto" de um macigo de estacas, isto €, dos esfor¢os que
se desenvolvem nas estacas, inclusive os esforcos transversos e momentos flectores, tem de
conhecer-se 0os deslocamentos e rotagdes na cabega de cada estaca (ou grupo de estacas) para
accoes horizontais.

Para esse efeito tem de obter-se a matriz de rigidez do sistema estaca-terreno na cabeca
de uma estaca. Ela €, por defini¢do, a matriz k tal que

K K .6 u H 8.4.1

K go 0 M

onde u € o deslocamento horizontal e 6 a rotacdo da cabeca da estaca. H € a forca horizontal
e M o0 momento.

De (8.4.1) tira-se que Ky, e Kg, s@o respectivamente a forca e o momento que é preciso
aplicar na cabeca da estaca para produzir um deslocamento u = 1, sem deixar rodar a cabeca
(6=0). De modo andlogo K¢ € Kgg seriam a forca e o momento a aplicar na cabeca da estaca
para produzir uma rotagdo = 1, sem deslocamento (u = 0) (Fig. 8.4.1).

A matriz de rigidez é de calculo “dificil”. Por isso se usa a sua inversa que € a matriz

flexibilidade.
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o=1rad 0=0

dy=0=u dx=u=1 LQ/
-1 ~keu }/M

kuu

FIG. 8.4.1

Esta matriz obtém-se determinando o deslocamento u = §,; e a rotacdo 6 da cabeca da

estaca embebida no terreno em funcdo da forca horizontal H aplicada e do momento M

aplicado:
0= Lux H L x M 8.4.2
uH EéL uM ESLZ
M 8.4.3
O=Iux — +1
6H S oM EL
B . | ] 8.4.4
E L E, L2
u H
— lon Lom

O E L2 E, L’ M

Os coeficientes de influéncia Iy e Iy serdo iguais se o meio (o solo) for eldstico linear
e a estaca também. Os coeficientes I determinam-se, fazendo sucessivamente H=1e M =0; e
H=0eM =1, e calculando os respectivos deslocamentos e rotacdes a superficie.
A matriz de (8.4.4) é a matriz flexibilidae do sistema estaca-terreno e a sua inversa a
matriz de rigidez (8.4.1).
O célculo de tais deslocamentos e rotacdes pode fazer-se pela teoria de Winkler,

com o conhecimento do "coeficiente de reac¢do ou de mola" do solo kg e sua eventual
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variacdo com a profundidade. Outra teoria usual é a de Mindlin. Nesta teoria admite-se um

meio eldstico linear. Poulos (1971) usou-a para o cdlculo de deslocamentos devidos a cargas

pontuais aplicadas a dadas profundidades- Gréificos com esses coeficientes sdo dados pelo
autor, em fungdo de:

CEI, L 8.4.5

Kr=—"%; ede —, parav=0,5
T EL a P

onde

Ep Ip = rigidez da estaca;

Eg = modulo de elasticidade do solo;

L = comprimento da estaca;

d = diametro
Q) = coeficiente de Poisson.

Kg, d4 a ideia da rigidez da estaca em relacdo ao solo. Valores da ordem de Kg = 10
sdo "criticos", isto €, para valores superiores a estaca considera-se "rigida" em relacdo ao solo
e nesse caso a teoria de Winkler daria resultados semelhantes a solucao de Mindlin. Para
KR<10'2 a estaca seria flexivel.

Pondo, no sistema de equagdes (8.4.2) e (8.4.3) ou (8.4.4) sucessivamenteu=0e 6 =1
radianos; u = 1 e 0 = 0, poderemos obter, resolvendo essas equagdes em ordem a H e M, os

valores dos elementos da matriz de rigidez (8.4.1) sendo:

Koo = 0y X By X L2 8.4.6
com
1 8.4.7
a4 — uH
=1, %1, +1,%XI,,
Ku=0XE,xL 8.4.8
com
I 8.4.9
O = oM
_IGH XIGH +IuH XIGM
Keu = Kyp = 013 X Eg X L2 8.4.10
com
o = -1, 8.4.6
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O calculo dos coeficientes I em (8.4.2) e (8.4.3) tem de fazer-se em termos de
diferencas finitas (ou elementos finitos), quer usando a teoria de Winkler, quer usando a
solug@o de Midlin. O primeiro caso j4 foi tratado em (5.9) a propdsito das vigas em fundagdo
eldstica. Para ver como poderia ser tratado o segundo caso, consideremos dividida, a estaca,
por exemplo em 5 elementos e nela 6 nds. A estaca é sujeita, de um modo geral a um
momento M e forca H, na cabeca.

Devido a essa solicitagdo geram-se pressoes horizontais do terreno sobre a estaca, q,, em

cada elemento que se dividiu a estaca e acc¢des contrarias da estaca no terreno. Por
comodidade suporemos que g; ¢ uniforme em cada elemento. Entdo a forca por unidade de
comprimento de estaca sera:

pi:ind 8.4.12
(d = diametro da estaca)
e ¢ também uniforme. A cada uma dessas cargas corresponderd em cada elemento uma forga:

Pi=piAz=qi xd X Az 8.4.13

|~

FIG. 8.4.2
Cada carga P;, produzird deslocamentos horizontais Wj; em qualquer outro ponto (nd) j.

Esses deslocamentos foram calculados por Mindlin em fun¢do do médulo de elasticidade Eg,

do meio (hemi-espago) suposto eldstico e linear, homdgeneo e isotrépico, de coeficiente de
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Poisson v e da posi¢cdo do ponto de aplicacdo de P; (profundidade z)(™)- Por sobreposicdo de

efeitos poderemos exprimir os deslocamentos nos varios nos:

5= WP 8.4.14
52 :ZWmPl
s :ZWsz

*  Os valores de Wj; j#i) obtém-se particularizando a solu¢do de Mindlin para uma carga horizontal Q aplicada

a profundidade ¢ (Poulos & Davis, 1974, p. 19):

0 ){(3—4v)+1 x_z}r(3—4v)x2 2cZ[1_3x2j+

X = +
162G(1-v R}

R; R;
L A0-o)i- 2v)x(1_ x> ﬂ

R, +Z+c R,(R,+Z+c)

Rl R2 Rl3

8.4.15

G=EJ/(2(1-v))

y \ Ro=(r2+(z+c))1/2

- - Rw:(r2+<zfc>2)w/2

R:<X2+y2)w/2

Fig.8.4.3
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Os coeficientes W ;; Wy j; etc., como se disse, obtém-se das posi¢des dos pontos 1 ei a
menos dos factores relacionados com E e v.

Por outro lado, a teoria da flexao das pecas elésticas da:

a’s -M 8.4.16
dz’ E,I,

onde M € o momento flector e E;, I, a rigidez a flexdo da estaca.
Podemos exprimir a equacao (8.4.16) em termos de diferencas finitas nos pontos 2, 3, . .
., 5. Ndo o podemos fazer nos nés 1 e 6 porque sendo pontos da fronteira ndo t€m pontos

vizinhos para o exterior.

Teremos:
o né 2 53+§l—252:—M2
AzZ? E,1I,
o 16 3 0,+06,-20, —-M,
2
Az EI,
8.4.17
o né 5 §6+§4—2§5:—M5
Az’ E,I,

Substituindo em (8.4.17) os deslocamentos dados por (8.4.14) e calculando por outro
lado os momentos flectores My, M3, . . ., Ms, em funcdo de M e H (conhecidos) e de P; (i =1,
2, . . ., 6) desconhecidos, em (8.4.17), ficaremos com 4 equagdes lineares em P; , a 6
incognitas (P; ).

Poderemos, porém, estabelecer as equacdes de equilibrio geral:

> P =H e Y Pz, =M (momentos em relagdo ao ponto (1)) 8.4.18

ficamos, pois, com 6 equacdes a 6 incognitas, como sucede com a Teoria de Winkler para
vigas de fundacdo elastica. Substituidos os P; em (8.4.14) podem obter-se os valores dos
deslocamentos, em particular 8, = u a superficie, e também J,. A partir de §; € &, obtém-se a

rotacdo O da cabeca da estaca, a superficie.
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o, -0, 8.4.19
Az
Fazendo sucessivamente H=1 kN, M =0, (cdlculo 1); H=0e M = 1 kNm (céalculo 2)

tg6=0=

poderemos obter os correspondentes valores na cabeca da estaca (ponto 1):

I, 8.4.20
u =—
Un )y E.L
1
O =g
(1° calculo);
8.4.21
=g
1
)y Eeﬁllﬁ

(2° célculo).

Estes valores sdo os coeficientes na matriz flexibilidade (8.4.4), e servem para obter os
elementos da matriz de rigidez da estaca embebida no solo kgg, kyy € key = kye, indicados nas
equacoes (8.4.6) a (8.4.11).

Os valores dos coeficientes de influéncia I (adimensionais) foram ja calculados e
apresentados em graficos por Poulos (A.S.C.E., J. Soil M., SM. 5, May 1971, pp. 711/730)
em funcdo do factor de rigidez relativa da estaca em relagc@o ao solo:

_E,I, 8.4.22
E L,

R

para vérios valores da razdo L/d entre o comprimento L e o didmetro d da estaca e de v =0,5.
No entanto, nos casos mais vulgares, para:
10" < Kg < 107, 8.4.23
os coeficientes I, praticamente ndo dependem de L/d e também pouco sdo afectados por v
tendo a seguinte expressao logio I = alog;o Kgr + b. (8.4.24)
As constantes a e b podem tirar-se dos valores dos graficos lendo neles dois pares
valores I e Kg, formando com cada par uma equago linear em a e b e resolvendo o sistema de
duas equacdes a duas incognitas (a e b) correspondente.
Assim:

L= 10 = Kg = 10 = log;010 = a log 010 = (1 = -4a + b)
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Lu=2=Kg=1,5=logo’=alogl,5+b=0,3=0,176 xa+b

0,7=(-4-0,176)a = a =-0,1676

=1, —10%326 5 10~1676b020 K _y

1=-4(-0,1676)+b = b =0,3296

=1, =2,1360K;""
De modo anélogo se obteria:
Lum = Ton = 1,3586 k -+
e ainda:

Iy =1 Ky =22 = 0=alog,,2,2+b

I, =1000,K, =1,2x107* = log,, 1000 =3 =alog,,1,2x10™* +b

a=-0,7037

b =0,2407
= 1y, =1,7406x K"

De (8.4.7) a (8.4.11) tiramos agora os valores de 0, 03 € Ol:

o, = 1,7406 x K;OJOW
T (13586K 242 F +2.1360K 1 x1,7405K 07
-1 ﬂx -0,8713+0,7037 __ 178458 K—0,8844+0,7037
P L7406° " 17406

o, =2,1356K "7 —1,0605K '+
o, =1,7405K " — 0,864 14K 7%
o' =1,3586K 1 —2,7366K !

Entdo as matrizes de rigidez da cabeca da estaca, escrevem-se:

k k,, a,L a,l’
K= =F , no plano Zu

s

k,, kg, a,l’ a,l’

8.4.25

8.4.26

0=0,342xa+b

3=-3,291xa+b

= log,, Iy =—0,703710g K +0,2407 = I, =10**" K, """ =

8.4.27

8.4.28

8.4.29

8.4.30

8.4.30
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K'= =F , o plano Zv.
k,, kg a,l’ a,l’

Expressoes de Randolph (1982) para a matriz de flexibilidade de uma estaca e para o
momento flector mdximo numa estaca submetida a uma forca transversal H na cabeca.

No artigo acima indicado Randolph apresenta os resultados do calculo feito com
elementos finitos do deslocamento .u .e da rotacdo .0 .devidos a uma forca horizontal H e um

momento M aplicados na cabeca da estaca embebida em meio linearmente eldstico:

E /G -1 -2 8.4.23
u :ﬁ 0,27H Lo +0,3M Lo
PG, 2 2
E /G % -1 -3 8.4.24
QZM 0,3H E_c +0,8PC%M K_c
P.G. 2 2
onde
E I .. .. .
E, =ﬁ € o modulo de elasticidade da estaca corrigido para poder considerar
e

uma estaca com sec¢@o recta com momento de inércia I, diferente da seccdo circular.

d = diametro equivalente da estaca 2 1,.

G. € o mddulo de distorcao “caracteristico” do solo, dado pelo valor médio do médulo
de distor¢ao modificado G* = Gg (I +3 V), ao longo do comprimento da estaca até a
profundidade critica ¢ (G, € o modulo de distor¢do do solo e v o coeficiente de Poisson).

A profundidade critica € aquela abaixo da qual se podem desprezar os deslocamentos,

esforgos transversos ¢ momentos flectores na estaca.

Randolph indica para ela o valor:

E V7 8.4.25
¢ =2r ( epj
G

I, = raio da seccao da estaca

G*(x=/ /4 8.4.26
p. = (X—C/, define o grau de homogeneidade do solo.
G*(x=/(_/2
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Para um solo homogéneo p.= 1.

Fazendo em a) e b) sucessivamente, (H=1kN; M =0)e (H=0e M =1 kNm)
obteremos as duas colunas da matriz flexibilidade na cabeca da estaca. Invertendo essa matriz
como fizemos anteriormente obtemos a matriz de rigidez (8.4.1).

Randolph apresentou ainda expressdes para o momento flector mdximo numa estaca
submetida a uma forca horizontal H na cabeca, para os casos de uma estaca com cabega livre
e com rotacdo impedida na cabeca.

No 1° caso

_ay 8.4.27

H.C,
P

M

max

Este médximo verifica-se a profundidade ¢, /4. Se o terreno € homogéneo (G* ndo varia

com a profundidade). Se G* aumenta linearmente com a profundidade o My verifica-se a

profundidade 7, /3.

o € um coeficiente que varia ligeiramente com p.. Na prética pode tornar-se o= 0,1.
Para o 2° caso

8.4.28
M =22H¢ )2

max \/I

o € um coeficiente que pouco varia com p.. Na prética pode tornar-se 0, = 0,375.

Para uma estaca de sec¢do circular embebida em meio com coeficiente de reacgao

k’=ct. em profundidade, Santos (1999) p.180, d4 para a profundidade critica o valor.

, 8.4.29
‘. =3d/4 16k
7zEP
onde
k> = o Eg 8.4.30

k’ varia com Eg e pouco com vs.
Para estacas de betdo (E, = 29 GPa) e 10° < E, < 10° kPa e v, = 0.3, Santos (1999,
P.175) d4 valores de o = 1 para E; = 10° kPa
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o = 1,35 para E, = 10* kPa
o =19 para Es = 10° kPa

8.5 — Disposicao das Estacas num Macico. Concepc¢ao de Macicos de Estacas.

Ja dissemos que, sobretudo em maus solos, para se aproveitar a capacidade individual
de cada estaca devem elas ter entre si espagamento superior a certo limite. Grosseiramente
podemos dizer que para um espagamento ey, menor que 3d comega a fazer-se sentir bastante o
"efeito de grupo" e pelo contrério se eg, = 8d o efeito de grupo € desprezivel. Por outro lado, o
"efeito de grupo" nas estacas "trabalhando" de ponta pode até ser benéfico do ponto de vista
da capacidade resistente, desde que os assentamentos nao sejam excessivos € nao houver
camadas menos resistentes abaixo das ponteiras das estacas. Assim, se por razdes construtivas
o espacamento ¢ grande, como pode acontecer nos pilares ou nos encontros de uma ponte, nao
temos que nos preocupar com o espacamento. Ai, em geral, é importante escolher bem o
nimero e posi¢ao das estacas inclinadas, quando existam. Hoje usam-se estacas que podem
ter diametros até 1,5 ou 2 m. Nesse caso as estacas do grupo podem ser todas verticais,
porque tendo grande didmetro resistem bem a esforcos transversos e momentos flectores
devidos a cargas horizontais.

Consideremos por exemplo o caso de um pilar de ponte sujeito a vdrias alternativas
de solicitacdo (forcas e momentos varidveis consoante as combinacdes das sobrecargas: carga
rolante (movel), frenagem, "atrito" nos aparelhos de apoio, etc.) (Fig. 8.5.1)

Embora nao figurem esfor¢os no sentido do eixo YY (eixo transversal da ponte),
serd de esperar que, embora pequenos, na pratica alguns esforgos existam: choque eventual de
um veiculo contra os passeios ou contra a guarda, pressdo hidrodinamica, vento, etc.. Entao,
serd de boa norma prever estacas inclinadas no plano paralelo a YY (estacas 1,7, 8 e 14). Por
outro lado, convird respeitar simetria para evitar efeitos de tor¢do. Pelo que diz respeito ao

plano paralelo a zx, a maior componente horizontal das ac¢des, sugere o uso de estacas
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FIG. 8.5.1

inclinadas nesse plano. E claro que as estacas inclinadas poderiam ser por exemplo apenas as
estacas 9 e 13 ou 9, 11 e 13. Porém, sendo pequena a inclinacdo das estacas em relacdo a
vertical viriam importantes esforcos para as referidas estacas, pelo que serd importante
colocar estacas inclinadas também na outra fila e no mesmo sentido (estacas 2, 4 e 6).
Atendendo porém, a que as solicitacdes indicadas nao representam todos os casos possiveis e
que tanto a frenagem como por exemplo o atrito nos aparelhos de apoio podem mudar de
sentido, este Ultimo de verdo para inverno ou reciprocamente, serd prudente nao usar estacas
inclinadas num s6 sentido e assim prever também inclinadas no dito plano mas em sentido
contrario: as estacas (3, 5, 10 e 12). Preservou-se deste modo a simetria e concebeu-se um
sistema estdvel para uma solicitacdo qualquer, inclusivé, de tor¢ao.

Note-se que em qualquer macico de estacas, se se admitem as estacas "bi-articuladas" (e
mesmo que o nao sejam, elas sdo O6rgdos destinados a resistir essencialmente a esforgos
axiais), teoricamente sé haveria estabilidade para qualquer solicitacdo se os eixos das estacas
se ndo encontrassem numa mesma linha (ou num ponto) no espago; dai que por exemplo um
macico de estacas como indica a Fig. 8.5.2, ndo seja recomendavel. Se as inclinacdes das
estacas nos dois alinhamentos fossem iguais: os eixos das estacas (0s seus prolongamentos)
encontrar-se-iam todos numa linha horizontal do plano ZY, algures acima do plano horizontal

XY. Entdo, o sistema ndo resistiria "teoricamente" a forcas horizontais cuja linha de accao
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nao cortasse a referida linha de intercep¢ao dos eixos das estacas (Ver livro de texto com
sistemas de barras isostaticos espaciais).

Se porém, algumas estacas do sistema forem verticais, ja a accdo no bloco poderd ser
qualquer (no plano XZ7).

Se por outro lado, se tratasse de um encontro de ponte, ja deveriamos ter um sistema de
estacas inclinadas assimétrico com mais estacas fazendo face ao impulso das terras no
encontro o qual nunca muda de sentido. Nao deve, porém, deixar de haver estacas verticais ou

de inclinagdo oposta pelas razdes acima indicadas.

<Y

FIG. 8.5.2

Se diversamente destes casos (pontes cais, dolfins, etc.) com acg¢des horizontais
importantes € pouco peso, se tratar de um edificio "enquadrado" por varios outros, sem ac¢oes
horizontais importantes ¢ onde as acgdes verticais sdo dominantes, poder-se-4 conceber
grupos de estacas todas verticais, com o minimo espacamento entre si, compativel com os
métodos construtivos e as cargas a suportar (em geral ndo inferior a 2d). A disposi¢ao das
estacas no grupo poe-se de forma a conseguir a maior economia (menor volume) possivel nos
macicos de encabecamento. Deve dizer-se, de passagem, que os blocos de encabecamento das
estacas sdo caros e custam as vezes pouco menos que as proprias estacas.

As figuras que se seguem indicam formas apropriadas de conceber macicos de estacas

verticais com a maior economia possivel de betao.
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FIG. 8.5.3

8.6 — Calculo dos esforcos nas estacas de um macico (simplificacio quando s6 ha

estacas verticais de igual comprimento)

Uma vez reconhecido que a melhor solugdo para uma fundacao € a estacaria, por razdes
técnicas e/ou econdmicas, hd que "projectar”, em geral com tentativas sucessivas os grupos de
estacas. Na sua concepcdo entram consideracdes ja feitas do “tirante” de dgua, tipo de perfil
geotéenico, tipo de obra, etc. E vez agora de falar das solicitagdes ou acgdes. Elas variam
extraordinariamente com o tipo de obra e com as circunstancias. Assim, a combinagdo de
accoes a considerar para os pilares de um edificio é, em geral, segundo o R.S.A.
(Regulamento de Seguranga e Accdes) apenas o peso proprio, as sobrecargas regulamentares
nos pavimentos e a accdo do vento com o correspondente factor y. Eventualmente, a accdo
dominante poderd ser o vento ou os sismos, associados ao peso proprio, sobrecargas,
variacdoes de temperatura e/ou assentamentos diferenciais. As normas portuguesas contém

todos os elementos necessdrios a avaliagdo de tais ac¢des que aplicadas a estrutura, sdo
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transmitidas as fundacdes em geral através de pilares e por vezes também de "pilares-
paredes".

Hoje os projectos devem também satisfazer os Eurocédigos em particular o Euroc6digo
1 (EC1), 1991 “Bases de projecto e accdes em estruturas”. As regras estabelecidas no EC1
ndo diferem substancialmente das estabelecidas no R.S.A..

Ao projectista de fundacdes €, em geral, dado um "plano de cargas".

y p%

APB

.

FIG. 8.6.1

Esse plano consta das cargas (forcas e momentos) na base dos pilares calculados pela
"andlise" ou "cdlculo" da estrutura hiperestatica em geral, e deve fornecer separadamente os

esforcos devidos a:

cargas permanentes, devidas ao peso proprio e outros S,

cargas varidveis, devidas as sobrecargas regulamentares S e respectivo factor .

cargas varidveis devidas ao vento S e respectivo factor V.

outras (sismos, temperaturas, etc.) S'q .
Para ser completo o plano de cargas deve conter os esforcos na base dos pilares com e
sem majoragao para os varios tipos de ac¢do (cargas permanentes e accdes variaveis).
Uma vez escolhido o tipo de estaca, se as forcas horizontais ndao forem muito
importantes, como em geral o ndo sdo nos edificios, ou se houver "paredes de rigidez" ou
paredes “cortantes”, projectam-se grupos de estacas verticais; um grupo em geral, para cada

pilar isolado. Escolhido o didmetro e tipo de estaca e conhecido o perfil geotécnico, calcula-se

a "carga de seguranca". Qs da estaca, ou a resisténcia de projecto R¢q, primeiro sem "efeito de
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grupo”. A partir desse valor, e por métodos simplificados (ou "rigorosos" quando as estacas
ndo forem verticais) estima-se o nimero de estacas.

Assim, suponhamos que um pilar tem as seguintes cargas sem majoracao (*Se as cargas

forem de projecto, Fy, os cdlculos que se seguem seriam semelhantes s6 que em vez de Q, deverd usar-se a carga

resistente de projecto R g4, para as estacas, nomeadamente para a estaca mais carregada.)

Py=800tf, P,=40tf, My =320tfm=My

(Isto na combinacdo de ac¢des mais desfavordvel). As estacas de 0,60 de didmetro, por
hipétese, tém Qg = 150 tf. Suponhamos ainda que as dimensdes do pilar sao de 1,80 x 1,80.

Com um furo central de 0,50 x 0,50:

A

s
7 i
/j 7

%.
g

FIG. 8.6.2

As excentricidades de P, sdo e, = e, = 0,30 m. Sendo assim, € natural que o acréscimo
de carga devida aos momentos na estaca mais carregada ndo seja muito grande, mas, serd
mesmo assim importante. S6 para as 800 tf, precisariamos de 6 estacas. Tendo em conta os
momentos € natural que sejam precisas (estimdmos) 9 estacas. Vamos espaca-las 2d, (em
principio) e assim obtemos o maci¢o da Fig. 8.6.3. Para obter a carga na estaca mais carregada
usaremos a seguinte féormula (semelhente a da flexdo composta) que adiante generalizaremos:

Q. :E+ MyXi 3 Mxyi 8.6.1

n N 2 : 2
PRI
i=1 i=1

Q; = carganaestacai

N = momento (vector) em torno de yy
M; = momento (vector em torno de Xx

M, = momento (vector em torno de yy

n = numero de estacas

VIII-62



Xi,yi= coordenadas que definem a posicdo da estaca num sistema de eixos principais

centrais de inércia do grupo

FIG. 8.6.3

Calculemos a carga na estaca mais carregada (estaca 7) pela férmula acima indicada que

adiante sera demonstrada. Teremos:

Q,

800  320x1,20 320x(-1,20) _ 800 320%1,20
= + - = +2X| ———
9 Dx; Doyi 9 6x1,20

Assim, as 9 estacas ndo chegam. Ou se alarga o bloco ou se usam mais estacas. E uma

} =177,8tf

questdo econdémica. Se alargarmos o bloco, mantendo a simetria teriamos:

150 :@Jrzx[”oxf
9 6xe

}: e=175m

Vé-se, pois que, em principio, vale a pena alargar o espacamento das estacas. Vamos

tomar o espacamento e = 1,75 m.

Entao:

800 320x1,75
=— +2X| ——
Q {6x1,752

= 149,8tf
; |

Quanto a carga horizontal, podemos por exemplo verificar que devido a essa carga, a
tensdo tengencial média na base do bloco de estacas, o qual terd de ter pelo menos as
dimensodes de 3,70 x 3,70, seria:

40tf

=——2—— =2092tf /m* =29,2kN / m*
3,70% 3,70
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E natural que o préprio atrito entre a base do bloco e o terreno seja suficiente para
"absorver" esta tensdo. Supondo por exemplo uma areia, mesmo ndo coesiva, compacta, com
0 = 35° e o bloco "enterrado" e com plano de base a 1,50 de profundidade, teriamos,
grosseiramente:

o, = 2,50 tf/m’ x 1,50 = 3,75 tf/m® = 1, = 3,75 X tg 35° = 2,63 tf/m* = 26,3 kN/m”.

Concluiamos pela quasi suficiéncia e ainda ndo considerdmos os impulsos laterais € a
propria resisténcia lateral do macico de estacas e a resisténcia ao corte das referidas estacas,
donde podemos concluir a desnecessidade de colocar estacas inclinadas, ou alternativamente
usar estacas de grande didmetro com grande resisténcia a esforcos transversos.

E claro que o cdlculo que se faz para esta combinacio de accdes far-se-ia para qualquer
outra.

Poderia eventualmente interessar-nos saber no caso da ac¢do de base ser o vento se a
carga de "calculo" Qq = 1,50 x Qs = 1,50 x 150 tf seria excedida. Isso em edificios € pouco
provavel dada a dominéncia do peso préprio. Para esse caso tomavamos:

Sa= 1,58+ (WoSq+S, (entop) X 1,5

nos termos do R.S.A..

Calculo dos Esforcos nas Estacas de um Macico de Estacas Verticais

Supde-se que a carga N no macico de estacas € vertical havendo momentos no macico
cujo vector tem duas componentes no plano horizontal, My e M.

A obtencao dos esfor¢os nas estacas, supostas linearmente eldsticas e com ponteiras em
terreno rigido a mesma profundidade, faz-se aplicando a férmula da "flexdao composta". Isto €,
(Fig. 8.6.3), calculando a posi¢do do centro de gravidade das secc¢Oes rectas das estacas e a
partir dela os eixos principais centrais de inércia das mesmas areas.

Se as estacas forem todas iguais, cada estaca pode tornar-se como uma unidade e,
desprezando os momentos locais da inércia de cada estaca, obtém-se como ja vimos, a

seguinte formula para carga (axial) na estaca i:

N Myx, M.y 8.6.1
+ X1
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=
=

*=1 =1 de Ixx e Iyy sa tos principais de inérci
X, = € Xj = xx,on € IXX € 1yy sa0o momentos principais de mercia

onde:
n = ndmero de estacas;
N = carga vertical total (do pilar) no macico;
M, = momento (vector) em torno do eixo dos Xx;
M, = momento (vector) em torno do eixo dos yy;

X;j e y; as coordenadas do centro da estaca i.

Observa-se que os eixos representados na Fig. 8.6.3, sdo jd os eixos principais centrais
de inércia. No caso de uma disposicao irregular das estacas no macigo, o c.g. tinha de ser
previamente determinado e, bem assim a orientacio dos eixos principais da inércia. E claro
que, se a carga N e os momentos My e My forem provenientes de uma combinacdo de acgdes
correspondente, por exemplo, ao caso da accdo da base ser sobrecarga, teremos:

N=Ng= 15N+ 1,5 (Ng + yo Ny) 8.6.2

Onde Ny € a carga do "projecto".
N, € a carga vertical no macigo devido as cargas permanentes (pesos proprios).
Nq € a carga vertical no macigo devido as sobrecargas regulamentares.
Ny, € a carga vertical no macico devido ao vento caracteristico (regulamentar).

Vo ¢ um factor <1 (0,6) para transformar as ac¢des caracteristicas (vento ciclénico) em

accoes "habituais" (vento habitual).

Expressoes semelhantes a (8.6.2) se obteriam para os momentos M e M.

Generalizacio do Calculo dos Esforcos em Estacas Verticais com Cargas Axiais.

(Macico com estacas de seccdes rectas diferentes e com espagamentos iguais ou nao

(mas todas com 0 mesmo comprimento))

Consideremos o macic¢o da Fig. 8.6.4.
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FIG. 8.6.4

\

A generalizacdo da férmula (8.6.1), que d4 o esforco Q: na estaca i do macico e que €

semelhente a féormula da “flexdo composta” faz-se, considerando ndo a for¢a Q; mas a tensao

normal (axial) na estacai de coordenadas (Xjg, Yig) €em relacdo ao sistemas de eixos principais

centrais de inércia do macico de estacas (cortado por um plano horizontal).

Entdo, pela mesma férmula da “flexdo composta” temos:

N Mgxg  Mgyg 8.6.3

= +
DA ARG XAy
= =1 =

G.

1

onde n = numero de estacas do macigo, A; a drea da secg¢do recta da estaca j

(Xai; Yai) as coordenadas do ponto de intercep¢ao do eixo da estaca i com o plano horizontal,
N ¢ a forga vertical no macico (reduzida ao centro da gravidade G do macico)

M;c € a componente do vector momento aplicado no maci¢o segundo o eixo xg (principal
central da inércia), depois da reducao da solicitagdo ao ponto G.

M, € a componente do vector momento aplicado no maci¢o segundo o eixo yg (principal

central da inércia), depois da reducao da solicitagdo ao ponto G.
(Nota: Rever num livro de texto de “Resisténcia de Materiais” a determinag@o dos eixos principais centrais de
inércia de um conjunto de dreas, ou conjunto das sec¢des rectas Aj das estacas, e a mudanca de uma forca e um
momento de um ponto P(x,y) para outro G(x’,y’) = G(Xg, Yg))-

Fica como exercicio a aplicacdo da formula (8.6.3) ao exemplo da Fig. 8.6.4, supondo-

se, que a carga vertical € N = 6000 kN e os momentos relagdo aos eixos x,y sdo My = My =

1000 kNm. As estacas 1 e 2 tém didmetros de 0,60 m e as 3 e 4 diAmetros de 0,50m kNm.
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As foérmulas que apresentdmos (8.6.1) a (8.6.3) s6 sdo vélidas para grupos de estacas
verticais. Quando o grupo tiver estacas inclinadas para avaliar os esforcos (carga axial,
esforcos transversos e momentos flectores e torcer) na cabecga de cada estaca, ha que fazer um
calculo mais desenvolvido que € dado na sec¢do seguinte.

No caso de se tratar de um "dolfim" ou "duque d'alba" hi que ter em grande
consideracdo os esforcos de amarracdo dos navios que sdo praticamente horizontais com
valores iguais a forca de rotura dos cabos de amarracdo e que anda na ordem das 200 tf.
Criam-se assim, esforcos de trac¢do muito importantes nas estacas devidos as forcas
horizontais e a momentos da componente horizontal € mesmo momentos torcores (de vector
vertical).

Se se trata de uma ponte cais para atracacdo de navios com fundagdo em estacaria ha
que considerar além dos esfor¢os de tracc@o nos "cabecos" de amarra¢do, também os esfor¢os
de compressao lateral e choque dos navios contra as "defensas". Inclusive, hd que projectar
um sistema de estacaria que resista bem a esfor¢cos de torcdo. Neste caso ter-se-ao de usar
estacas inclinadaspara “absorver” todos estes tipos de esfor¢os. Além disso, parte do macico
de estacaria fica fora do solo. Essa parte pode atingir a ordem dos 20 m sendo sempre superior
aos 15 m: (calado de 12m + maré + folga).

Vé-se assim que o tipo de accdo dominante e o tipo da obra e suas condi¢des definem a
melhor distribui¢do das estacas, a sua inclinacao e tipo. Tudo isso também tem de ter relacdo
com o perfil geotécnico do terreno, como € evidente.

PLANTA

NAVIO Q [( NAVIO
N

PONTE—-CAIS

p—>50m—y

FIG. 8.6.5

DOLFIM

— 7 N —

8.7 — Calculo dos esforcos nas estacas de um grupo qualquer.

(*Ver Boletim n° 29 da F.E.U. Porto, de Maio de 1979)
0
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Os métodos actuais tomam em consideracdo a presenca do terreno. Asiim, as estacas sao
consideradas corpos com grande rigidez "embebidos" num meio (eldstico, homogéneo e
isotropico!) de bem menor rigidez (o solo). A "rigidez" aqui tem o significado de médulo de
"elasticidade", ou melhor, médulo de deformacdo (E, para a estaca e E para o solo).

Para isso ja antes definimos a forma de calcular a matriz da rigidez do "sistema" estaca-
terreno, rigidez essa determinada (calculada ou medida) na cabeca da estaca e em termos de
eixos locais. Costuma "reduzir-se" a ac¢do que actua no bloco de estacas a um sistema de
eixos cartesianos ortogonais situado no centro de gravidade e no plano da base do bloco.
Porém, parece-nos mais correcto considerar o plano médio quando o bloco tiver espessura

constante ou, no caso mais geral de a ndo ter, considerarmos um plano horizontal qualquer.

Ay
M R
-
»
U Y7
Z (i A" Z0) > X
W= a
, I
Z 7+<
FIG. 8.7.1

Tomemos entdo um referencial geral qualquer XYZ. Seja i uma estaca cujo centro de
gravidade da seccdo transversal da cabeca encastrada no macigo tem as coordenadas X; Y; Z;.
A estaca pode ser definida pelas coordenadas X; Y; Zi. e, por um sentido (vector unitdrio G
dirigido ao longo do seu eixo) e por um angulo que defina no espago a posi¢do dos eixos
principais (centrais) de inércia da sua secc¢do recta (v, w). Porém, para maior clareza de
exposicdo do método de calculo vamos usar a alternativa de definir a posicao da estaca por
trés angulos além das coordenadas da cabega: sdo eles o angulo B que o vector unitério, @, que
representa o eixo da estaca em direc¢do e sentido, forma com um eixo paralelo ao eixo
vertical geral. O angulo o que a projeccao horizontal desse vector forma com o eixo X'
(paralelo a X) e o angulo Y que o eixo w forma com a sua projeccdo w' no plano horizontal de

referéncia e com o sentido do eixo geral Z. Claro que no caso de estacas de sec¢do recta
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circular é sempre possivel escolher um eixo w assente num plano horizontal e orientado no
sentido dos Z. Portanto, para estacas de seccdo circular serd sempre ¥ = 0. Se para uma sec¢ao
rectangular (ou quadrada) hd necessidade de considerar, eventualmente, y # 0, mesmo assim,
o mais vulgar é termos um dos eixos principais de inércia da estaca, paralelo ao plano

horizontal, qualquer que seja a posi¢ao da estaca.

Em termos de eixos locais a matriz de rigidez da cabeca da estaca sera:

U
- 11215141016
Fu k11
Fv 2 k99 Kog
Fwo 5 RBB k55
Mu 4 Kaq
Mv 5 k53 K55
Mw © K62 k66
FIG. 8.7.2
com:
— Lol 8.7.1
LV
kyy =ky; =0, E. XL 8.7.2
G,J* 8.7.3
ky = 17
kss =ky =, X EXL’ 8.7.4
—Ky =k = 0, XEL” =k, =kg 8.7.5
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fu, = carga axial na estaca;

fye fy = forcas transversais;

M, = momento tor¢or;

M, e M= momentos flectores;

J* = momento de inércia a tor¢ao;

Gp= modulo de elasticidade transversal do material da estaca;

Gp= Ep/(2(1+V)), v=coeficiente de Poisson.

L’ = comprimento reduzido da estaca para ter em conta que s6 parte da carga é

transmitida a ponteira. L’ = L/2 para estacas flutuantes (Bowles, 1996).

0 = (2,1356 K" - 1,0605 K"y 8.4.28
o3 = (1,3586 K - 2,7368 K%'y 8.4.30
oy = (1,7405 K27 - 0,8614 K7y 8.4.29
Com
Ky E,, 8.4.22
EL

E, e I, sdo respectivamente o moédulo de elasticidade do material e o momento de
inércia da secgdo recta da estaca. (Suposta com simetria na inércia)

E é o mddulo de "elasticidade" do solo.

Em principio estamos a admitir que as estacas t€ém sec¢do circular quadrada ou outra
com simetria. Se fossem rectangulares, por exemplo, os valores de Kg nas duas direcgoes
principais da seccdo transversal seriam diferentes e dai serem diferentes os 0 numa ou noutra
direccdo. Estas alteragdes poderiam introduzir-se na matriz de rigidez da Fig. 8.7.2.

As expressoes sao validas para 10* <Kr < 107 (aproximadamente).

Fora destes valores ver graficos de Poulos (ASCE, JSM, 5, May 1971, p. 711/731).

Vamos supor, o caso de Y= 0 e que o eixo ¢ aponta no sentido positivo Y, isto €, um
dos eixos principais centrais de inércia da sec¢do recta da estaca € horizontal. Calculemos as
componentes do vector unitario @, definido do eixo da estaca i, em termos das coordenadas de
X', Y',Z paralelos a X, Y, Z.

Sera:
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= cos

senfl cosa

senfl sena

cos (t/2+ )

{W,‘ }: 0

<>
Il

=
>

i jk

VZ

—coso. cosf

= +senf

sen (t/2+ )

8.7.6

8.7.7

8.7.8

—seno cosf

As componentes (8.7.6) sdo também as componentes segundo os eixos gerais X, Y, Z
correspondentes a forca local F,=1. De modo anédlogo (8.7.8) sdo as componentes segundo X,
Y, Z de uma forca local F, = 1 e de modo andlogo para (8.7.7) que sdo as componentes de
uma forga local Fy, = 1.

Os momentos destas componentes em relacdo aos eixos do sistema geral sdo [c;] {u;}

para o vector {i, e de modo andlogo [ci] {vi} e [ci] {w;} para v; e w; respectivamente, com
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0 -7, Y, 8.7.9

¢ =1tZ 0 =Xir ¢ matriz de translacgio

-Y, X, 0

De um modo geral, as forgcas "generalizadas" aplicadas na estaca i (na cabeca) estdo

relacionadas com as forcas locais pela relacao

A Apy 8.7.10

FF

P=P=A;F, , A=
A

MF AMM

P; sdo as forcas generalizadas no sistema geral e F; sdo as mesmas forcas no sistema local.
onde A; é uma matriz de 6 x 6 formada pelas matrizes de rotacao dos eixos e de translaccao.
Apr sd0 as forcas no sistema geral X, Y, Z devidas as forcas do sistema local; Ayp sdo os
momentos no sistema geral devidos as for¢as no sistema local; Ayy sa0 0s momentos no
sistema local. Apy seriam as forcas no sistema geral provenientes de momentos no sistema
local. Como momentos nao produzem for¢a Apy = 0.

Portanto, a matriz A; serd explicitamente dada no quadro (8.7.1).

Quadro 8.7.1
F,.=1 F,=1 Fy=1
M,=1 M, =1 M, =1
ﬁi Vi Wi

senf} cosal - coso cosP - sen o

cos f3 sen f3 0 0 0 0 8.7.11
senf} seno. - senc. cosP cos O

[cil {0i} [eil {vi} [eil {wi} 0 Vi Wi

Se designarmos por A=A; os deslocamentos no sistema geral que s@o os mesmos para
todas as estacas, e para 0 macigo, por ser este considerado rigido, e por e; os deslocamentos
no sistema local, teremos, pelo principio de "contra gradiéncia".

ei=A’ A 8.7.12
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(*Se P; e F; sdo, como t&m de ser,estaticamente equivalentes, o trabalho de P; em A tem de ser igual ao trabalho
de F; em ¢, isto é:
PiT A= FiT . € ou seja Fi . AiT A= Fi . ei)

Por outo lado, a matriz de rigidez local, d4, por sua defini¢ao,

Fi=kiei . 8.7.14

Fi=k Al .A 8.7.15

Pi=(A ki A]).A 8.7.16

Pi= K, . A (por defini¢do de matriz de rigidez K;) 8.7.17

Portanto, a matriz de rigidez da estaca i no sistema geral, sera:

Ki= Ak A/ 8.7.18

onde A; é dada por (8.7.11), em fun¢do da geometria e posi¢ao da estaca, k; é dada na figura
8.7.2.
A matriz de rigidez do grupo de estacas obtém-se somando apropriadamente as matrizes

de rigidez das estacas

i=n° estacas 87 . 19
K= YA k; Af

i=1

Os deslocamentos obter-se-ao invertendo K

A=K'.P ou K.A=P (sistema de equacdes para obter A) 8.7.20

onde P sdo as cargas (3 forcas e 3 momentos) aplicadas ao bloco. Obtidos os A, obtém-se 0s

deslocamentos locais, de cada estaca (cabeca) pela operagdo:

G=A" . A 8.7.20

e dai os esforcos

Fi=kAl.A 8.7.21

Um programa para este cdlculo apresenta-se no Boletim n° 29, de Maio de 1979 da

FE.U.P..
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Os esforcos na cabecga de cada estaca sdo o esforco axial, mais dois esfor¢os transversos
seguindo os eixos v € w e um momento torcor (segundo o eixo da estaca) e dois momentos
flectores segundo os eixos v e w.

O valor do esfor¢o axial j4 € um maximo para toda a estaca e, bem assim, 0 momento
torcor. Os momentos flectores podem ndo ser exactamente os maximos para todo o
comprimento da estaca, mas ndo hio-de diferir muito dos maximos

Podemos, pois com esses esforcos dimensionar as armaduras da estaca se ela for de
betdo. Na pratica as armaduras-padrao usadas pelo construtor serdo suficientes, podendo,

eventualmente, ter de ser reforcadas.

Exemplo Caélculo dos esforcos nas estacas do macico da Fig. 8.7.3.
1. Célculo da matriz de rigidez do bloco suposto rigido para o caso de estacas de betdo
de d = 0,40, com 20 m de comprimento.
Solocom v =0,25
E = 500 tf/m”
= 5000 kN/m’
As estacas supdem-se todas inclinadas de 20% sobre a vertical (tg B = 0,20) excepto as
estacas 6 e 7 que sdo verticais. A componente verticar Ry da resultante actua no plano xy e
tem uma excentricidade de 0,30m. A componente Ry actua 1,50 acima da base do bloco que

contém o plano xz.

PLANTA CORTE
B ) /5 E45E
- =Gy 53
T 777 | —°
1.50
L gz 6 :
1.00 Ry=450tf" Rx=48tf (XQ) £
- « —»S Ve >
1.00 | MM‘
G —
w.jo
= O 8% -
\Q 45&
v’ . &
#1.0041.004
FIG. 8.7.3
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2. Calculo da matriz de rigidez de cada sistema estaca-solo
u Koy 1|V

v (w) (w) 1 (WL
E ! ko2 ! k33

Tradiano

FIG.8.7.4

ki = % , toma-se para simplificar L'=L =20 m.
E = 2000000 tf/m>
= = 800000 tf/m>
2(1+v)

2
A= 040" 6105 m?

6
k, = 210 XOIB 5 500 tfm

20m

k,, =Ky, = (2.1356 k' - 1,605 k ™7y x E, x L = 6298 tf/m

¢ Tx0,40"
) E,,I,, ) 2,0x10° ———

~6,28x107°

R

CEL' 5006f /m®x20°

Ry=R;=-48tf tg p=02 = P =
Ry =Ry =-4501tf 11,3°
R,=R3=-15tf sen B =0,196
Mi=Rs=-15x2,80=-42tfm cos B =0,981
My =Rs=-7.5 tfm sen B cos p =0,1923
M, =48 x 1,50 - 450 x 0,30) = - 63 tfm sen> B =0,0384

cos’ B =0,9624
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6
G,J 0,8x10” x

7x0,40"

k44 =

LV

20

_0,8x% 10° x0,0050
20

= 2011 tfm/rad.

ko =k = (1,7405 k7™ -0,86434 k"' )" E, L’ = 5816 tfm/rad.

kys =k, = koo =- (1,3586 k"*** -2,7366 k ') Es L* = 2635 tf/rad.

Montagem da matriz para a estaca 5 (por exemplo):

(P)s =(A)s (F)s

B=113°
o =-45°

Substituindo sen B, cos B, sen o e cos o no Quadro 8.7.1, obtemos a seguinte matriz:

F
P 1 2 3 4 5 6
1 0,139 -0,981 x 4/2/2 + 4272 0 0 0
2 0,981 0,196 0 0 0 0
3 0,134 +0,91x 2/2 +2/2 0 0 0
4 +0,981 x2,5 2.5x0,196 0 0,139 -0,981 x J2/2 +.2/2
5 +0,139x25-| 2,5x0,981 \2/2- 2,52/2 - 0,981 0,196 0
-0,139x 1,0 -1x0,981 2/2 -1x42/2
6 | 0981x10 0 0 0,130 | +0981x2/2 | +2/2

Para as estacas que sejam paralelas a um dos planos coordenados, a matriz A; seria

muito simples. Assim, para a estaca 1 (por exemplo) viria A; dada por:

F

N 1 2 3 4 5 6
1 0,196 - 0,981 0 0 0 0
2 0,981 0,196 0 0 0 0
3 0 0 1,0 0 0 0
4 | +0981x25 0,196 x 2.5 0 0,196 - 0,981 0
5 | -0,196x25 0,981 x 2,5 1,0 0,981 0,196 0
6 0,981 x 1,0 20,196 x 1,0 0 0 0 1

A contribuicdo da matriz A, para a matriz de rigidez do macic¢o de estacaria seria:

AFF 0 A;F AI~T“M
[K 1 ] = X [k 1 ]X
AMF AMM 0 AAT/IM

(b)

(a)

onde Agr (3 x 3) seria o canto superior esquerdo de A; o qual d4, como j4 se viu em 8.7.10, as

forcas no sistema de eixos geral correspondentes a for¢as no sistema local u, v, w ligado a
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estaca, e Ayr € o canto inferior esquerdo, que dd os momentos no sistema geral devidos a

forgas unitdrias no sistema local. Por outro lado, Ay contém os momentos no sistema geral,

correspondentes a momentos unitdrios no sistema local. Como € evidente, de 8.7.11

AMM=AFF.

k; é a matriz de rigidez local da estaca 1, dada por:

Matriz K,
P\F\ 1 2 3 4 5 6
1 12 500 0 0 0 0 0
2 0 6298 0 0 0 -2635
3 0 0 6298 0 2 635 0 (c)
4 0 0 0 201,1 0 0
5 0 0 2 635 0 5816 0
6 0 -2635 0 0 0 5816

Substituindo as matrizes (a) e (c) em (b) obtém-se a matriz K; no sistema geral para a

estaca 1, a qual da a sua contribui¢do para a matriz de rigidez do macico de estaca, que €

apenas o somatorio das matrizes de rigidez de todas as estacas do grupo.

8.8 — Armadura Normal de Estacas de Betao Armado. Disposicoes Construtivas.

Momentos Flectores devidos ao Peso Préprio.

Para o dimensionamento da armadura da estaca precisamos do momento flector

maximo. Esse pode eventualmente acontecer durante 0 manuseamento da estaca se for pré-

fabricada, mas se for moldada "in situ" acontecerd necessariamente devido ao esforco

horizontal H na cabeca e a reaccdo do solo. H resultard do cédlculo dos esforcos no bloco de

estacas, mas Mp,x na estaca terd de resultar de hipoteses relacionadas com a rigidez da estaca

e do terreno. Na sec¢do 8.7 vimos como se calculam os esforcos axiais, transversos e

momentos flectores e tor¢or na cabeca de uma estaca incluida num grupo.
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L W
#B7

FIG. 8.8.1

As estacas pré-moldadas em betdo armado t€ém, em geral, a sua armadura determinada
pelas condicdes de "manuseamento” e cravacio. E cldssica a determinacio da posicdo dos
pontos A e B por onde se deve pegar uma estaca para que o momento flector seja minimo (em
modulo). Porém, deve notar-se que na pratica ndo se poderd garantir que as estacas sao todas
manuseadas dessa forma. Caso comum a admitir serd aquele em que a estaca € levantada por
uma das extremidades. Ainda que isso aconteca ndo serd razodvel admitir que tal estaca se
inutilizard. Portanto, a estaca deve ter armadura suficiente para resistir a0 momento flector
produzido por seu préprio peso quando simplesmente apoiada nas suas extremidades (B) (Fig.
8.8.2).

()
F F
FL/6 L/3 /64

—a =2a a—
4L L 4L
F PQQ, Px
T 2 B
(B)
FIG. 8.8.2
Isto é:
15 8.8.1
M=p—
P

onde L € o comprimento da estaca e p o seu peso por metro linear.
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Porque a posi¢ao da estaca poderd ser qualquer, a sua armadura deve ser simétrica, ou
melhor, uniformemente distribuida em todo o perimetro. A estaca terd assim de pelo menos
resistir ao momento flector indicado em (8.8.1) e a esforco transverso, sem carga axial, ou a
carga axial mdxima para ela prevista, calculada como pilar com carga axial, mas com
comprimento de encurvadura reduzido se ela estiver, pelo menos na maior parte do seu
comprimento, enterrada em solo relativamente compacto. A experiéncia e a teoria parecem
mostrar que ndo hd problemas de encurvadura em estacas de dimensdes correntes enterradas
em solos que ndo sejam muito moles. O EC7 (1994, p. 103) admite que sé ha que considera a
encurvadura para estacas cravadas em solos com resisténcia inferior a ¢, =15 kPa.

Assim, sé seria de considerar a encurvadura em estacas "trabalhando" de ponta e
embebidas em solos muito moles, e porventura embebidas apenas em parte do seu
comprimento (Fig. 8.8.4).

No entanto, hd que considerar os momentos flectores e esforcos transversos que lhe
advirdo dos deslocamentos do bloco de encabe¢camento onde a supomos encastrada e ainda os
esforcos a que esteja submetida durante a cravagdo, estes de mais dificil avaliagdo.

Ja vimos ao tratarmos do célculo de esfor¢os nos macicos de estacas quaisquer, como se

poderdo avaliar os momentos flectores e esforcos tranversos acima referidos.

\
\%e
e

FIG. 8.8.3
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argila muito mole

NN Y LY YN Y
"ed rock”

FIG. 8.8.4

Em qualquer caso hd que armar a estaca com pelo menos a armadura minima desde logo
algo reforcada, portanto com pelo menos 0,2% de aco A400 rugoso, de preferéncia de dureza
natural e para que, ndo sendo fragil, resistir em melhores condicdes a choques e vibracdes da
cravacdo. Se usarmos A235, o minimo da armadura seria de 0,3%, ambos os valores
ligeiramente acima dos minimos regulamentares. Mas, de um modo geral, os momentos
flectores mesmo s6 os devidos aos peso proprio, exigirdo maior percentagem de armadura.

Além disso, as estacas deverdo ser cintadas com ferros com o didmetro minimo ¢ de
6mm em hélice com um passo e < 12d em que d = didmetro dos ferros longitudinais.

Na escolha da armadura longitudinal convird usar ferros ndo muito grossos, em
principio ndo superiores a 20mm, para estacas de didmetros normais, € dai que o passo
maximo da hélice ndo seja, nem deva ser superior a 20cm:

emax < 0,20m, por outro lado epi, = Scm
para permitir que a brita e areia do betdo cheguem a periferia da estaca.

A cabeca da estaca, no entanto, deve ter armadura de cintagem reforcada para resistir as
pancadas do pildo que tendem a provocar fortes trac¢des horizontais. Também a ponteira
deverd ter ferragem apropriada e cintagem mais apertada. Nalguns casos chega a usar-se
chapas de aco macio dobradas, contornando a ponteira e cruzando-se sobre ela sendo depois
soldadas a armadura longitudinal.

Quanto a armadura para as estacas moldadas vale tudo o que se disse, excepto o facto
de que ndo precisam de cabeca nem de ponteira refor¢adas. Pelo contrédrio, se o terreno é

razodvel a partir de certa profundidade abaixo da qual se prevé jd ndo haver momentos
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flectores na estaca, ela pode ser deixada sem armadura, se a estaca tem didmetro razodvel

(digamos = 0,60) como na pratica sempre acontece com esse tipo de estacas.

8.9 — Dimensionamento dos Macicos de Encabecamento de Grupos de Estacas de
Betdao Armado

Os maci¢cos de encabecamento dos grupos de estacas, em geral, sdo de espessura

uniforme. Esta € definida ordinariamente por razdes de "pungoamento" para a carga de

seguranca da estaca (sempre maior ou igual a carga de servigo) (Fig. 8.9.1). Se a carga na

estaca ja for a de célculo, (Rg), ndo havera que aplicar o cieficiente de majoracdo 1,5.

AA’

®4
?

@ B \

P
@)
J\

@

& %
&
wv h

£ 0

FIG. 8.9.1

d
45° 45° 45° 45“I

b

FIG. 8.9.2

A altura util d do maci¢o de encabecamento pode calcular-se a partir da condicdo de
seguranca ao pungoamento:

dx t(b+d)xt=>2Qx 1,5

sendo b o diametro da estaca e T; dado no quadro Q, do capitulo 5 e pelo REBAP (Art°®
53°).
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Observa-se que neste caso, a estaca tem de estar suficientemente afastada dos bordos do
macico para que o perimetro critico (de rotura) ndo venha reduzido.

Outro cdlculo deverda ser feito relativo ao corte em "viga-larga" ao longo de uma
eventual linha de rotura AA' 4 face do pilar.

Teriamos

dxBxT 2(Qsx1,5x3

Finalmente, hd que considerar o momento "flector" que pode também condicionar a
altura dtil d se a armadura vier excessiva para o valor de d obtido na seguranga ao corte.

De My = 3(Qg x 1,5) x (a+1,15 a’), sendo a’ a largura do pilar, tira-se a armadura por
qualquer tabela de Betdo Armado, escolhendo (por exemplo) betdo B25 (fix = 25 Mpa) e ago
A 400N.

WAL

R

WAV
WAL AR

FIG. 8.9.3
Para d > 0,80 m tem de haver uma armadura "secunddria" a meia altura do macico de
encabecamento. Mesmo com valores de d menores, convird prever armadura "secunddria".

A armadura calcula-se nos dois sentidos da mesma maneira.

Calculo de estacas de betdo pré-fabricadas
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Como j4 se disse, as estacas "pré-fabricadas" tém em geral a sua armadura condicionada
pelo "manuseamento e cravacao". Como a posi¢do da estaca no "manuseamento” é qualquer
(e muitas vezes também na "cravacdo"), a armadura longitunal tem de distribuir-se
uniformemente ao longo do perimetro. Ela terd de resistir:

a) Ao momento flector devido ao peso proprio (p.p.) durante 0 manuseamento.

b) As pancadas do pildo.

¢) A carga axial maxima.

d) Eventualmente, a essa carga e a um momento flector s6 determindvel depois de

concebido e calculado o macigo de estacas.

A estaca calcula-se primeiro como pilar sujeito a carga médxima, sem contar com

encurvadura a ndo ser que boa parte da estaca fique fora do solo ou ele seja muito mole.

Suponhamos o caso extremo(’) de uma estaca de didmetro 0,60m com o comprimento
de 20m.
Por razdes construtivas, a estaca ndo serd em geral exactamente circular, mas octogonal,
mas para efeito de cdlculo, tomamo-la como tal.
A=0283 m’
peso/m = 0,283 m*/m x 2,5 tf/m’ = 0,7075 tf/m

2
Momento flector devido ao p.p. = 35,375 tfm = (pé J

(apoiada nos extremos)
Carga maxima tomaremos 150 tf o que d4 uma tensdo normal devida s6 ao esforco

axial:

Omax = 1507 _ 530 tf/m”> = 5,3 MPa
0,283

admitimos um betdo com fy = 250 kgf/cm2 (25 MPa) e aco A400N na armadura principal e

A235 na hélice de cintagem.

ok ~ , P . A . . . £

() - Nio ¢ vulgar ter estacas pré-fabricadas com didmetro superior a 0,60 m e comprimento muito além dos
20m por razdes de dificuldades de cravacdo. O comprimento poderd ser maior se houver "tirante" de
dgua.
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FIG. 8.9.4

O REBAP exige a armadura minima de 0,25% da seccdo de betdo. Uma vez que a
estaca tem de resistir a momentos flectores e a pancadas do pildo; tomaremos para seccio da
armadura

we= 1%

Assim, terfamos Ay = 2830 cm” x (1/100) = 28,3 cm® = 9 ¢ 20 mm
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Fazendo um cdlculo de verificagdo da estaca quer como pilar quer como viga (durante o
manuseamento) concluirfamos que esta armadura seria suficiente em ambos os casos.

E mesmo natural que, se o funcionamento no grupo nio impuser 2 estaca momentos
flectores importantes, se possa aceitar uma armadura de 8 ¢ 20 mm = A; =25 cm®.

A carga axial, na auséncia de momentos poderia ir até sensivelmente 200tf.

A ac¢do dinamica do pildo do bate-estacas € dificil de avaliar. Tudo o que ha a fazer é
proteger cuidadosamente a cabeca das estacas com "almofada de madeira cintada" ou outro
material "elastico".

Pode haver muitos elementos "aleatérios" na cravacao, provocando momentos flectores
tais como, seixos grandes que a ponteira desvia sofrendo ac¢des laterais deles derivadas. Por
i1sso se devem projectar com folga as armaduras das estacas cravadas.

Para armaduras de cintagem tomariamos o diametro de 6 ou 8 mm com passo de hélice
igual a 20 cm.

Na cabeca e na ponteira o passo serd apertado até ao limite minimo: 1,5 vezes o

diametro do maior grao do agregado. Para brita de 1", por exemplo e = 3,75 cm.

Dai = epin =4 cm. (Fig. 8.9.5)

Estacas moldadas "in situ"

Como ndo tém de ser "manuseadas"” sé se conta com o esforco axial, se 0s momentos
flectores e esforco e esforcos transversos que lhe advém da sua inser¢do no macico de
encabecamento nao forem significativos. Todavia, como a betonagem é em geral "submersa",
convird considerar para o betao B20 (fix = 20 MPa = 200 kgf/cmz) embora no caderno de
encargos se imponha uma dosagem normal de cimento: 350 kg/m3 de betdo, no minimo. Os

agregados também tém de ser estudados de forma a dar uma densidade mdxima ao betdo.
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VIII-86



Capitulo 9

ESTABILIDADE DE TALUDES

9.1 - Consideracoes Gerais

O conceito de talude neste capitulo é tomado na sua acepcdo mais geral, significando
nio s6 taludes naturais mas principalmente taludes de barragens de terra, de aterros
rodovidrios e ferrovidrios ou de aterros semelhantes, taludes de diques, ou obras de retengdao
de terras consideradas em conjunto com os respectivos aterros ou escavagdes (muros de
suporte de todos os tipos, principalmente muros-cais, encontros de pontes, cortinas de estacas
pranchas e construgdes celulares com estacas pranchas).

Com efeito, a maior incidéncia de desastres em fundagdes situa-se no deslizamento ou
escorregamento geral dos terrenos que arrastam consigo as obras neles fundadas e ndo tanto
em roturas locais do solo ou rocha de fundacdo. Dai a importancia deste capitulo.

Pelo que diz respeito aos taludes naturais eles tém em geral a estabilidade necessaria e
suficiente, isto €, o coeficiente de seguranca é 1. Os escorregamentos ou deslizamentos que
ocorrem na natureza sdo provocados pelo Homem ou por fendmenos meteorolégicos ou
sismicos. Neste ultimo caso enquadram-se nas mudangas morfolégicas normais da superficie
terrestre ¢ ao engenheiro de fundacdes ou geotécnico cabe o papel de principalmente
interpretar cada situacdo geomorfoldgica e, em face de tendéncias ja esbocadas e de dados
estatisticos no que diz respeito a sismos, pluviosidade, neve, etc., do local, tomar medidas
correctivas necessarias.

Entre as alteragdes de estabilidade de taludes naturais provocadas pelo Homem hé que
referir o efeito provocado nessa estabilidade pelo enchimento de albufeiras, especialmente em
grandes barragens. Um exemplo e trdgico foi o da Barragem de Freijus onde a redugdo do
coeficiente de seguranca provocada pela inundacdo das bases dos taludes do vale onde se
situa a albufeira levou ao escorregamento de quilémetros de encostas o que provocou uma
onda semelhante a um "macaréu" que arrasou completamente povoagdes inteiras situadas

muitos metros acima da crista da barragem.



O engenheiro de fundacdes nao deve, pois, restringir o seu estudo a estabilidade da
formacao terrosa ou rochosa onde vai assentar a sua obra, mas deve olhar também para as
alteracdes na estabilidade geral dos macigos terrosos ou rochosos que, no seu conjunto, a obra

vai induzir.

9.2 - Métodos de Avaliacao da Estabilidade

Nos principios da Mecanica do Solo os aterros chegaram a considerar-se como um
sOlido eldstico em conjunto com a fundacgdo, calculando-se o estado de tensdo em cada ponto
pela teoria da elasticidade linear e estabelecendo tensdes de seguranca em funcdo das
caracteristicas de resisténcia dos solos da fundacdo e de aterro (Fig. 9.2.1)".

Cedo, porém, se reconheceu a necessidade de realizar cdlculos a "rotura" e avaliar desse

modo o coeficiente de seguranca.

FIG.9.2.1

O célculo do coeficiente de seguranca em relacdo ao equilibrio limite ou de rotura
incipiente, ndo € facil. A maioria dos métodos baseiam-se na hipétese de que a superficie de
rotura € cilindrica e tem directriz circular. Num dos primeiros métodos para calcular a
estabilidade de aterros em solos argilosos Jackobson (1940) substituia o aterro por uma carga
distribuida correspondente a pressdo vertical do aterro (peso proprio) na sua base. Isto é,
ignorava a resisténcia do proprio aterro ao deslizamento, o que conduz a coeficientes de
seguranca demasiado baixos. Além disso, 0 método e outros andlogos que se lhe seguiram,

nao possui generalidade, visto que sé se refere a aterros sobre fundagdo argilosa (Fig. 9.2.2).

*- O ponto de maior concentracio de tensdes é o ponto A. Esse ponto serd o primeiro onde se d4 a plastificacio
do solo. Porém, a plastificacio num ponto ou mesmo numa parte do macico terroso desde que nio muito
extensa ndo significa perda de estabilidade. Bishop fez célculos comparativos e verificou que a plastificacio
no ponto A se iniciava quando o coeficiente de seguranca em rela¢do ao deslizamento era ainda de 1,8.
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FIG.9.2.2

9.3 - Métodos das Fatias. Método Sueco

De todos os métodos para o célculo do coeficiente de seguranga F, em relacdo a rotura,
os mais usados sdo os métodos das fatias. Destes o método sueco foi o primeiro a
desenvolver-se. Originalmente inventado por Fellenius (1927 e 1936), mas usado inicialmente
em larga extensdo na Suécia.

Consiste em admitir que hd uma massa deslizante que se considera rigida e que a
superficie de escorregamento ou de deslizamento € cilindrica e de directriz circular. Admite
por outro lado, que a seguranga se mede por um factor F a determinar, tal que, reduzindo a(s)
coesdo(0es) do(s) solo(s) e a(s) tangente(s) do(s) angulo(s) de atrito na proporcao de F, se

obtém ainda assim uma situacao de equilibrio limite, isto €, de rotura incipiente.

Para estabelecer esse equilibrio o método admite que a massa de solo que desliza
[XWVAX] (Fig. 9.3.1) se comporta como um corpo sélido que escorrega sobre a superficie

cilindrica circular XWV. Como, mesmo com estas hipdteses ainda ndo seria ficil calcular F, o
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método admite essa massa de solo idealmente dividida num certo nimero N de fatias de pesos
Wi, por planos verticais espacados de Ax;, considerando-se que os pesos Wi, se transmitem a
massa de solo que ndo desliza através dos correspondentes arcos As;.

Para haver equilibrio € necessério que

ZinziT[cosa'i—ZN;senaizo o1
i=1
> F, = Zn:Wi —Zn:Tisenai —iN; cosar, =0 >1-b
=1 =1 =1
9.1.c

ZMm = ZWi X X; —iTiR =0, n=n°total de fatias
i=1 i=1

sendo T; a componente tangencial do peso de cada fatia e N, a respectiva componente normal

efectiva; R o raio do circulo e ¢ o dngulo da normal com a vertical.

Para satisfazer as duas primeiras equacdes de (9.1) é condi¢@o suficiente, embora ndo
necessdria, que T; cos ai - Ni sen o =0 e também W; - T; sen o; - N, cos o; = 0. Ora, como T;
e N, sdo obtidas por decomposi¢cdo de W;, essas duas condi¢des sdo, por esse facto,

satisfeitas.

A 3% equagdo (a de momentos) de (9.1) desenvolve-se na forma seguinte atendendo a

que

As, 180, 9.2
Cl Sl + Ni tg¢l
F F

xi=Rseno; epelaleide Coulomb T;= (

9.3

n

1 : :
7 2 (ciAsi +Nitg¢).

(zmsena’iJR -ET)R=0= ) Wiseno;=
i=1

i=1

No caso de ndo haver pressdes de poro a dissipar, isto €, no caso da fundacdo e o aterro
serem arenosos ou de o aterro ser arenoso e ser colocado com suficiente lentiddo para evitar
que se gerem pressdes de poro significativas, a componente normal efectiva resultard da
projeccao de W; na direc¢cdo da normal.

Assim:

N. = W; cos o

Substituindo em (9.3) temos



n

(c;As, + (W, cos @, )ig ) 9.4

_ =l

F - n
z W sene,
i=1

As; = R X Aq;.

Se a fatia for homogénea, poderemos facilmente calcular W; a partir da altura h; e do
peso especifico do solo 7; teremos W; = Yh; X As; X cos ;.

O coeficiente de seguranga F; serd o menor dos valores de F calculados por (9.4) para
varios circulos de deslizamento que a sentimento se mostrem ser os mais favordveis ao
deslizamento. Alternativamente poderemos obter os F; para circulos com centros numa rede
situada nas vizinhancas da vertical do pé do talude e para cada centro considerar varios raios
até o circulo de maior raio tangenciar a base rigida do terreno abaixo do talude.

Como se vé a férmula (9.4) € aplicavel mesmo a solos heterogéneos, pois podemos
considerar os angulos de atrito e os pesos especificos varidveis de fatia para fatia. Assim, por
exemplo, se tivéssemos 4 camadas de terrenos diferentes poderiamos fazer a divisao indicada
na Fig. 9.3.2 de modo a que cada arco As; se contenha num so tipo de terreno.

/—

“

/ // 3)
SN DA

/= /// /////
e Ti )

u;AS;

FIG.9.3.2

Todavia, os métodos que usam superficies de directriz circular de deslizamento sdo
mais apropriados para macicos terrosos homogéneos, porque havendo uma camada de solo
mais fraca, é natural que a superficie de deslizamento mais desfavoravel passe por ela e ja ndo

tenha directriz circular.



9.4 - Método de Bishop

\ 4

C M D

FIG.9.4.1

Bishop (Géotechnique, Jan. 1955, pp. 8-17) generalizou o método das fatias ao caso de
no aterro e na fundacdo se desenvolverem pressdes de poro. Para esse efeito supds que as
pressoes de poro na base de cada fatia se podem tomar proporcionais ao peso da mesma fatia,
dependendo o coeficiente de proporcionalidade B, do grau de consolidacdo ou do grau de

saturacao do aterro ou da fundacdo na base da fatia que se estd a considerar:

w. 9.5
uy =B |——
A'xi
W, o N . , '
m: o, ndo é mais que a tensdo vertical na base da fatia. B pode determinar-se em
X

laboratdrio, mas em geral ndo se toma superior a 0,6 a ndo ser em solos fortemente argilosos e
praticamente saturados. O coeficiente de seguranca € bastante sensivel aos valores de B e por
esse facto em aterros muito altos, em particular em barragens da terra com ntcleos de solos
com grande teor argiloso devem tomar-se medidas construtivas (colocagao do aterro por fases,
camadas laminares arenosas de dissipacdo, etc.) para reduzir o valor de B.

Para considerar as pressdes de poro basta substituir na equacao



9.3

i % i(C;ASi +N;‘tg¢i)
i=1 i=1

ou na sua equivalente

9.6

n
Z W.senc,
i=1

o valor de N, , o qual depende também de F. Assim, se na Fig. 9.4.1 (b) projectarmos as

for¢as na vertical temos:

) : : As. N. .
ui As; cos o + N, cos oy + ¢, X 7’ senoci+?’ tg ¢, sen o = Wi ;
ou seja

c 9.7
W, =l u, cosa, +;’sen0{i X As;

N = ,
g9,

cosa, + —-senc,
Substituindo (9.7) em (9.6) e arrumando os termos semelhantes temos:

c; ,
1 n (W, —u, cosa;As;, —— senc,As; )tg @.
F=——— Z c,As, + F
n = t X
Z Wsena, = cos, +‘g?senai
i=1

199,

, , e ,
1 . | CAs; cosa; +c,As, szenai + (W, —u, cosa,As, )tg @, —F’senaiAsitgqﬁi

AT g9,

> Wsena, = cosai+then05i
i=1
9.8
SR PN TR B—
p g9 senc,
z W.senc, cosa, + —————+

i=1

Como se vé a equagdo (9.8) s6 pode resolver-se por tentativas arbitrando um valor
inicial para o coeficiente de seguranga (por exemplo F, = 1,5) e calculando um primeiro
coeficiente F;, com F, e os outros valores que constam de (9.8). Repetindo os calculos com o

valor F; que se acabou de calcular determina-se F,, e assim sucessivamente até que |Fy-Fy_jl< €

onde € se pode tomar, por exemplo, 0,01.



Note-se que um valor inicial ja bastante proximo do real se poderia obter tomando em
(9.3).

N; =N -uy; As; com N; =W; cos ¢;. Viria entdo, substituindo u; pelo valor dado em

9.5),
F, = n; i [c;.Asi +1g@ W, (cosa, — B/ cos a;)]
> Wsena, ™ 9.9
p
(Férmula de Fellenius)
ou F, = - i [c;.Asi +1g@ (W, cosa, — u[Asi)]

i W.sena, '~ 9.9°

i=1
se forem conhecidas as pressdes de poro u;. Todavia, mesmo partindo de um valor tal como
F=1,5 verifica-se que, a convergéngia é muito rapida.

A férmula (9.8) € facilmente programédvel em computador. A geometria pode definida
em desenho prévio onde se traca um certo nimero de circulos que a sentimento se mostram 0s
mais desfavordveis. O programa incluird a determinacdo automatica da intercep¢ao de cada
circulo com as poligonais definidoras das diferentes camadas do solo e com as linhas verticais
que definem as fatias. Além disso no programa pode estabelecer-se a procura automatica do
centro do circulo que conduz ao menor valor para o coeficiente de seguranca. Todavia, como
se disse, o mais vulgar € considerar-se uma rede de centros de circulos nas vizinhancas da
vertical do pé do talude e para cada centro calcular os F; para raios progressivamente maiores
até tangenciar a camada inferior de “bedrock” ou firme. H4 ja vérios programas para o efeito,
em FORTRAN e noutras linguagens (BASIC, C™, etc.).

Note-se que em escoamento permanente as pressdes de poro u; podem ser definidas para
cada fatia a partir da cota piezométrica zj. Assim, se a partir de uma rede de percolacdo de
dgua através do macico terroso (rede de fluxo) soubermos escrever a equagdo da respectiva
piezométrica z; = g; (x) ou de algum modo tracé-la, Fig. 9.5 [AA'M'D'] serd imediato calcular

os valores de B; em cada fatia. Assim,

B _ ‘ 9.10
B; = M X Yo ouu; = ((z1)i — i) Yw

(Zz)i _(y),' 7/,

onde (z;);- € a "cota" piezométrica relativa a vertical que passa pelo centro da fatia i;
(z2)i- € a'"cota" da correspondente superficie livre (talude);

(y)i - ¢ acotada superficie de escorregamento na fatia i (centro);



Yi - € opeso especifico médio do solo na fatia i = W;/ (A x; (z2i — Vi)

Tw = 10 kN/m’ é o peso especifico da dgua.

B; também se poderd definir como o cociente entre o peso da dgua correspondente a
fraccdo da fatia i limitada superiormente pela piezométrica, [POR'S'] X vy € o correspondente
peso de solo W; = [PORS] x v; (Fig. 9.4.1).

Assim,

_ [POR'S'Ixy, 9.11
W,

4

i

Observe-se que na parte da piezométrica A'M' se deve tomar B; = 0 e nunca um valor de
B negativo.
Por outro lado se parte do macigo terroso estd submersa, (Fig. 9.4.2), serd fécil concluir

que as pressoes da dgua dentro e a superficie do maci¢o poderao ser ignoradas com a condi¢ao

de tomar em cada fatia o peso especifico submerso Y, na parte [R'S'PQ] que realmente estd

submersa, enquanto que na parte superior da fatia, [RSR' S'], se tomard o peso especifico
normal (por ventura o saturado) do solo. Com efeito, as pressdes da dgua na fronteira da parte
deslizante do macico [EBFC'QE] equilibram-se com a pressdo da dgua nos intersticios do
solo, porque, por hipdtese, a dgua ndo se encontra em movimento. Nessas condicdes, o
equilibrio dos graos de solo pode ser considerado independentemente do da dgua, contanto
que o peso especifico da parte submersa seja o peso submerso do solo. E claro que, se mesmo
nessas condi¢cdes houver um excesso u de pressao neutra nos poros do solo proveniente de um
processo de consolidagdo em curso, entdo B terd de ser considerado simultaneamente com a
situac@o de tomar o peso especifico submerso nas correspondentes partes das fatias parcial ou

totalmente submersas.

FIG.94.2



9.5 - Critica dos Métodos das fatias (Método de Bishop e Método Sueco) com superficies

de directriz circular

Os métodos das fatias que tomam superficies de deslizamento de directriz circular sdao
susceptiveis de varias criticas embora, ainda hoje sejam os mais adoptados porque t€m grande
versatilidade, permitindo considerar macicos terrosos heterogéneos, nas mais variadas
condic¢des e sdo de programacdo muito facil. Em primeiro lugar, a superficie de deslizamento
em muitos casos ndo serd circular, sobretudo quando haja camadas de solo menos resistente.
Em segundo lugar, embora o equilibrio global da massa deslizante seja garantido, no caso de
nao haver forcas exteriores com componentes horizontais, através das trés equacgdes de
equilibrio (9.1) o equilibrio de cada fatia ndo é correctamente considerado uma vez que, as
forcas laterais E; e E;y; (Fig. 9.5.1) e as componentes tangenciais X; e Xj;; ndo sio
consideradas, admitindo-se que o peso W; se transmite totalmente a base PQ da fatia

respectiva.

FIG.9.5.1

Quando nao haja forgas exteriores aplicadas e/ou a heterogeneidade do macico terroso
ndo for muito marcada essa hipétese pode considerar-se razodvel. Porém, se houver
componentes horizontais nas for¢as de massa (por exemplo aceleracdes devidas a sismos) ou
forcas exteriores com componentes horizontais desfavordveis, como trac¢des dos navios nos
cabecos de amarragdo de um muro-cais, entdo o método jd ndo permite satisfazer as trés
equacgdes globais de equilibrio. Consideremos o caso da seguranga ao deslizamento geral do

muro-cais da Fig. 9.5.2 e do macico terroso que retém. Considere-se um circulo de
IX-10



deslizamento [ABCD] de centro C, e admita-se que uma for¢a F de traccdo actua no cabeco
de amarracdo. No equilibrio global, essa forca poderia facilmente ser tomada em consideragdo
no que diz respeito ao seu momento (derrubador) em relacao ao centro C,. Porém, no que diz
respeito as equacdes de equilibrio de projeccdes segundo o eixo dos xx ja seria dificil entrar
com ela. Na verdade, quando ndo hé forcas exteriores essas equagdes sao "automaticamente"
satisfeitas porque o peso de cada fatia W; é "absorvido" por duas componentes uma N;
segundo a normal ao circulo de deslizamento e outra T; segundo a tangente ao mesmo circulo.
Para "absorver" também a for¢a F teriamos logicamente de alterar as forcas N; e Tij,
distribuindo a for¢a F por forcas F; aplicadas nos pontos P; das diferentes fatias, sendo o
conjunto das forcas F; estaticamente equivalentes a F. Este procedimento sé por acaso podera
vir a ser correcto, visto que, hd uma multiplicidade de maneiras de "distribuir" a forca F pelos
pontos Pj, satisfazendo a equivaléncia estdtica ndo se sabendo qual seja a distribuicdo
correcta. Uma distribuic@o possivel seria, dividir a forca F num nimero de for¢as elementares
AF; igual ao nimero de fatias, sendo AF; proporcional, por exemplo, ao peso W; da fatia

respectiva.

FIG.9.5.2

Para "transportar" AFi do cabeco Q para o ponto P; da base da fatia i ndo terifamos mais

que aplicar em P; um par de forcas iguais e opostas (AE e —AFI) A forca Alj"l aplicada no
IX-11



cabeco Q e a sua simétrica - Aﬁi aplicada em P; formariam um par cujo brago € Z;, a distancia
de Q a horizontal que passa em P;. O momento AM; = IAEI X Z;i é oposto ao de Wj, e que é
Wi x; = W;j sen o; X R. Por outro lado, o momento da forca AF, aplicado em P; a respeito do
centro C, do circulo seria AM; = IAEI (Z; + d) e teria o sentido do momento W; x;, sendo d a
distancia de C, a linha de accao de F.A diferenca dos dois momentos seria AMi = IAE I % d.

Como d ¢ o mesmo para todas as forcas elementares AF,, segue-se que a componente

"derrubadora" que faz parte do quociente em (9.4), (9.6), (9.8) e (9.9) vem aumentada de
M d 9.12

= —Fx=—.
R R

Portanto, o coeficiente de seguranga dado por (9.4) torna-se em

T , 9.13
z [ciAsi + (W, cosa, —tgo. )]
F — i=1
(z WisenO{iJ+ | FIxd /R
i=1
Também a igualdade (9.9) vem alterada:
1 9.14

XZH: [C;Asi +1g@, (W, cosa, — B/ cos al.)]

F,-
(Z W,.senaij+F><d/R =
i=1

Pelo que diz respeito a férmula (9.8) se considerarmos apenas o efeito nos momentos

ela serd substituida pela férmula:

F=_— ! X X
(Z W,.senaijﬂﬁlxd/R =

i=1

1
' ' ~ 9.15
[{C i A'xi tg¢1 (W ui A'xl) }x tg¢'i senai ]
COS ai +

A introducdo dos momentos derrubadores | F | x d/R das forcas exteriores aplicadas ao
macico terroso nos denominadores da formula (9.13) e (9.15) € pacifica para todos os autores.
Se em vez de uma forca tivéssemos forcas exteriores F;, aplicadas na massa deslizante, com

componentes Fjx e Fj, em relagcdo a um sistema geral de eixos coordenados, em pontos P; de



coordenadas x;, yj, entdo em vez de |FIxdem9.13 a9.15 teriamos para o momento devido

as forgas a expressao

S 9.16
z Fix X (¥ = Yo) — Fjy (Xj = Xo)

j=1

Onde xo,yo s@o as coordenadas do centro do circulo de deslizamento.

A correc¢do que acabamos de fazer para forgas externas horizontais aplicadas ao macico
deslizante pode aplicar-se também ao caso dessas forcas serem provenientes de aceleragdes,
ou melhor, das componentes das aceleragdes devidas a sismos.Efectivamente, os efeitos dos

sismos sao algumas das vezes considerados na estabilidade das estruturas através de forcas
horizontais (e verticais) H . aplicadas nos centros de gravidade G; das massas (Fig. 9.5.3) e

sdo uma frac¢do do respectivo peso. Assim, para a fatia i poderiamos tomar H; = W;a sendo o
uma frac¢do da aceleracdo da gravidade g, dependente das sismicidades da regido onde se
situa a obra. No entanto, hoje, a segurancga as ac¢des sismicas € feita considerando ndo s6 um
valor mais elaborado para o, mas calculando os deslocamentos permanentes devidos aos
sucessivos impulsos sismicos. Ao valor de o é associado um parametros S que depende do
tipo de solo. Os valores de o podem obter-se do grau do sismo mais intenso ocorrido na

regido num periodo de tempo suficiente largo.

FIG.9.5.3

Os momentos em relacdo ao centro do circulo das forgas sismicas podem calcular-se a
partir da expressao geral (9.16).
Além dos sismos, outro tipo de for¢as de massa que poderiam ser consideradas seriam

as forgas de percolagao devidas aos gradientes hidraulicos, as quais como sabemos, podem ser
IX-13



ascendentes e reduzir substancialmente o peso do solo. Se tragarmos a rede de fluxo
previamente (para a qual hd programas para PC), essas forcas podem imediatamente ser
avaliadas e tomadas em consideracdo através das suas componentes horizontal e vertical.
Note-se que mesmo para os sismos hd que considerar aceleracdes verticais que reduzem
e aumentam alternadamente o peso das fatias dai que, essas forcas sejam também
desfavordveis a estabilidade das obras de terra sobretudo nos solos pouco permedveis e
saturados uma vez que o aumento do peso das fatias ndo se traduzird num aumento das forcas
de atrito na superficie de deslizamento mas, tdo somente no aumento das pressoes de poro que
reduzem a resisténcia de atrito. Estes efeitos s nao sdo tdo pronunciados porque as

aceleracdes sismicas mudam de sinal em frac¢des de segundo.

As criticas que acabamos de formular levaram a tentativas para considerar superficies de
escorregamento nao circulares. Dessas tentativas hd que referir as de Morgenstern
(Géotechnique, March, 1965), Sarma (Géotechnique, n° 3, Sept., 1973) e mais recentemente o
uso de métodos variacionais, Castillo (IX Int. Conf. SM.F.E., vol. 2, pp. 25-30, 1977), Baker
(IX Int. Conf. SM.F.E., vol. 2, pp. 9-12, 1977) e de métodos de programacdo matematica.

9.6 - Analise com superficies de deslizamento de directriz nao circular

Muitos sdo os casos praticos em que se justifica o uso de superficies de escorregamento
de directriz ndo circular.

A Fig. 9.6.1 representa apenas um dos casos.

Para uma discussao dos métodos de andlise com superficies ndo circulares podemos
servir-nos do trabalho de Luis Valenzuela, apresentado no XI Semindrio Nacional de Grandes

Barragens, Fortaleza, Ceéra, 28/11 a 31/12/76.

NUCLEO
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FIG. 9.6.1

Consideremos entdo uma superficie de directriz ndo circular e dividamos a massa

deslizante em n fatias por planos verticais normais ao eixo dos xx (Fig. 9.6.2 (a) e (b)).

FIG. 9.6.2 (a)

FIG. 9.6.2 (b)

Consideremos as for¢as que actuam na fatia i. S@o elas o peso da fatia, as forcas normal
N; e tangencial T na base e as for¢as normais E; e E;,, nas faces laterais e as forcas Xj e Xj;;
tangenciais nas mesmas faces. Supde-se que ndo ha forgcas na superficie livre, mas se
existissem poderiam ser tomadas em consideracgdo.

Vejamos quantas incognitas temos, sendo n o nimero de fatias:

n - forcas Nj, normais, nas bases das fatias;

n - forcas Tj, tangenciais nas bases das fatias;



n-1 - forcas de impulso E; nas faces verticais das fatias;

n-1 - forcas tangenciais Xj nas faces verticais das fatias;

n - coordenadas y ou (X;) definidoras dos pontos de aplicacdo das forcas N; em cada
fatia;

n-1 - coordenadas Zi definidoras dos pontos de aplica¢do das forcas E;;

1  -coeficiente de seguranca Fs

6n —2 - o numero total de incégnitas

O numero de equagdes que podemos escrever relacionando essas incognitas € de 4n, 3n
equacgdes de equilibrio e n equagdes relativas a atrito e coesdo nas base das fatias. Ha, pois,
que fazer 2n-2 hipéteses para levantar a indeterminacdo. As hipdteses comuns aos varios
métodos referem-se a localizagdo dos pontos de aplicagdo das for¢as Nj que se tornam nos
pontos médios das fatias o que as supde suficientemente delgadas. Ficam assim n-2 hipoteses.
Para resolver o problema, aparecem 4 autores com 4 tipos de hipéteses diferentes. Janbu
arbitra os pontos de aplicacdo dos impulsos E;, Morgenstern e Price arbitram a razao entre as
forcas Xje E;, Sarma arbitra os valores de X; e Valenzuela considera fatias horizontais em vez
de fatias verticais e arbitra, ou melhor, indica uma forma de calcular E;. Nestes métodos €
introduzida uma incégnita A com vista a tornar o problema estaticamente determinado uma
vez que arbitrar a razao E; sobre X; ou o ponto de aplicagdo de E; ou os valores de X; ou E;
introduz n-1 dados e s6 havia n-2 incégnitas sem equacdes correspondentes. Note-se que nos
métodos de Sarma e de Valenzuela em vez de se tomar o coeficiente Fy, como coeficiente de
seguranca toma-se, ou melhor, calcula-se o valor da aceleragdo horizontal como frac¢do da
gravidade que levaria ao equilibrio limite da massa deslizante de solo, limitado pela superficie

escolhida.

9.7 - Método de Morgenstern e Price

Consideremos entdo o equilibrio de uma fatia vertical (Fig.9.6.2 (b)). Projectemos todas
as for¢as na direc¢dao normal a base da fatia. Teremos:
Ni = Wicos ;- (Ei;1 - E) sen o - (Xi;1 - Xj) cos 0. 9.17
De modo anédlogo para a projec¢ao segundo a tangente

T;= W;sen o; + (Ei+1 - Ei) cos o - (X1 - Xi) sen Q. 9.18



Quanto a momentos poderemos calculd-los em relacdo ao ponto médio da base da fatia.

Entao:

Ay, Ay, 4 9.19
- Ei ( i—l—;llj + Ein (ZM —%J + (Xis1 + Xi) % =0

Além destas ha que estabelecer a equacao de Mohr-Coulomb para a fatia i.

, : 2
T, = % leAx, 1cos e, + (N, —U )igo] 920
onde U; = u; X As; € a resultante das pressdes de poro na base da fatia.
Substituindo (9.19) em (9.20), depois de substituir (9.17) em (7.20), vem:
%X {C;A'xi /cosa; + [VVI cosa; — (Ei+l —E, )senO{[ - (Xi+1 - X, )COS a;, -U, ]tg¢[l}=
9.21

= W;sen o; + (Ei;q - E)) cos o - (X, - Xj) sen o

As equagdes (9.19) e (9.21) constituem um sistema de 2n equagdes, uma por cada fatia,
a n-1 incégnitas E;, n-1 incégnitas X; e n-1 incdgnitas Z; e uma incégnita F.

Se arbitrarmos, como fez Morgenstern e Price, a razdo entre X; e E;, a menos de um
factor comum A, teremos as relag:()es:

X;= A f(x;) E; 9.22
onde f(x) € uma funcdo "razodvel" que os autores tomam em principio linear e na pratica
chegam a tomar constante. Sendo de admitir que a razdo entre X; e E; seja maior na zona de
maior curvatura da superficie de deslizamento (Fig. 9.6.2)(a)) mantendo os sentidos dos eixos

e das forcas dessa figura, verifica-se que em média nos exemplos apresentados pelos autores,

. 1 .
o produto A f(x;) ndo se afasta muito de - 3 Embora, os autores digam que os valores do

coeficiente de seguranca sdo relativamente pouco sensiveis ou mesmo insensiveis a escolha
f(x), desde que "razodvel" serd talvez de interesse fazer:

I 2x—(x+x" 9.23
= L 2ol

3 5(x"=x")
sendo x' a menor abcissa da massa deslizante e x" a maior, o que daré o valor 1/3 no ponto de
abcissa média da superficie deslizante, com uma variacdo de 1/5 para menos em X' e para

mais em x". Desse modo, serd de esperar que na maioria dos casos a constante A ndo se afaste



muito de -1. O sinal negativo estd de acordo com os sentidos escolhidos para as forcas X; na
Fig. 9.6.2 (a) que visivelmente estdo ao contrario do sentido real.

Com a relagdo (9.23) substituida em (9.22) e depois em (9.19) e (9.21) ficaremos com
dois sistemas de 2n equacdes a 2n incdgnitas, sendo n-1 incégnitas E; e n-1 incognitas de Z; e
ainda as incognitas F e A.

Vejamos como podera resolver-se, na pratica, o problema da Fig. 9.7.1.

FIG.9.7.1

Comecar-se-4 por arbitrar um valor "razodvel" para F, por exemplo F = 1,5 e para A, por
exemplo A = -1 se usarmos a expressao (9.23). Substituindo os valores relativos a fatia 1 na
equacdo (9.21) pondo E; = E, = 0 e E;;; = Ej, calculamos E;; com esse valor seguindo para a
fatia 2 calculamos E, e assim sucessivamente até a fatia 7 (inclusive) onde calculamos E; que
¢ uma accdo na fatia 8. Entdo, quando passarmos ao equilibrio dela ja teremos um dado a
mais. Ao mesmo tempo que vamos obtendo os valores de E; das equacdes (9.21), substituindo
nelas os X; pelos seus valores tirados de (9.22) com f(x) dado por (9.23), podemos ir
calculando os correspondentes Z; das equagdes (9.19), chegando também a dltima fatia, fatia
8, com um dado a mais para o seu equilibrio. Fazemos entdo ai ajustes em A e em F de
maneira a conseguir o equilibrio quer de forcas (9.21) quer de momentos (9.19). Na resolucdo
do sistema de duas equagdes a duas incognitas que entdo se obtém para o equilibrio da dltima
fatia (incognitas F e A) podem vir duas ou mais solugdes porque as equagdes deixardo de ser
lineares em F e A. Nesse caso, devem escolher-se solugdes de "bom senso”, isto é, F>1, mas
ndo muito maior que 1 e A negativo. E que, como dizem Morgenstern e Price uma escolha
errada de F e/ou A, sobretudo neste dltimo pode levar a divergéncias no processo como 0s
autores mostram em "Computer Journal, vol. 9, n° 4, Feb. 1967, pp. 388/393". Fosse esse o

caso, isto é, se ao fim de 20 iteragdes ndo se obtiver convergéncia a menos de 0,001 a 0,01 em
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F e A, ha que repetir o processo fazendo se necessario A = 0, quando os valores de F ndo sdo

razoaveis.
9.8 - Critica dos métodos relativos as superficies de deslizamento nao circulares

Como se acaba de ver, o método de Morgenstern e Price pode levar a solucdes
divergentes por ma escolha de f(x), por erros acumulados no processo numérico envolvido ou
simplesmente porque, a superficie de deslizamento escolhida ndo € cinematicamente
admissivel. E o mesmo se pode dizer dos outros métodos. Esses autores dizem
(Géotechnique, March 1965) que tentaram o método de Janbu onde se arbitra a linha dos
impulsos que é o lugar geométrico dos pontos de aplicagdo das for¢as E;, a menos de um
factor A, para tornar o problema estaticamente determinado e também encontraram
divergéncias em alguns casos. Essa afirmacgao tem a ver com o facto de a superficie escolhida
poder ser estaticamente admissivel sem o ser "cinematicamente", quer dizer, para que a
superficie de deslizamento possa ser uma superficie real terd de ser possivel o movimento da
massa deslizante e esse movimento pode ser impedido pela prépria forma escolhida para a
superficie de deslizamento a menos que possa haver "cortes" ou "rugas" na massa deslizante,
casos aos quais corresponderiam situacdes em que as forcas E; seriam de traccdo ou as forcas
X; excederiam as correspondentes forcas méaximas de corte calculadas pela lei de Mohr-
Coulomb.

A situacdo pode ainda complicar-se mais se os solos forem heterogéneos. Portanto, a
solucdo encontrada em qualquer método s6 pode tomar-se por segura se nenhum dos
impulsos E; vier negativo e se as for¢as X; calculadas ndo excederem as correspondentes

forgas de resisténcia do solo ao corte e que em média sdo dadas por:
Xidmax < ¢, [¥o(xi) - yx)] + E’i tg 0, 9.24
onde Yy (X;) e y(xij) sdo as ordenadas da superficie livie e da de escorregamento

respectivamente, na vertical onde se calcula Xj e ¢, e ¢, sdo a coesdo e angulo de atrito
médios na mesma vertical e E, = E; - U [yo(xi) - y(xi)] € a forca de compressdo efectiva entre

as fatias, sendo U o valor médio da pressdo de poro ao longo da referida vertical.

9.9 - Um Novo Método



kWi Xi+l

i w; Ei+1

R @ A

1
Ti lui
Q /

N; N;=N;-U;
U;=u;QR
u; = pressdo neutra média em
QR=AS;
FIG.9.9.1

Considerando o equilibrio horizontal e vertical da fatia i (Fig. 9.9.1) terfamos:

T; = W; senoy; + kW coso; + (Eixg - E;) cosoy; - (Xiy1 - Xj) senoy
N; = W, coso,; - kW; senq; - (Ei+1 - Ei) senq; - (Xi+1 - Xi) COoSQy
onde

Xir1 - Xi=AX; e Eii-E=AE;

Por outro lado, na superficie de escorregamento o critério de Mohr-Coulomb da:

g, c,
T, =(N; - U) =—~ + — X Ax;sec o,
( ) F F

Eliminando T; e N;j entre (9.25), (9.26) e (9.28) tendo em conta (9.27) e fazendo

. , c. .
t ~/F:t : € —+ = C.,
go, go, £ i
vem

W; sen o + kW; cos o; + AE; cos o; - AX; sen o; =

Zil

9.25
9.26

9.27

9.28

9.28
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= W; cos a; tg q>, - kW, sen q; tg q>, - AE; sen oy tg (1)[ - AXj cos o tg ¢, -

-Uitg ¢, + ¢, X Axjsec oy 9.29

ou seja,

Wilcosa,tgg’ — senar)- kWi (sena g, +cosar, )- AE: (senartgd, +cosa, ) -

- AX; (cos aitg¢i” - senai) =Uitg ¢, - cl AX; sec 0. 9.30

Sendo

: cosa, sen®. — send, cos @, senlo — a‘)
cosaitgd, -sen o = seng, i ¢, — (¢, i
cos g, cos @,

. sena.sen@. +cos o, cos @, coslg. —«,
sen o tg 0, +cos o = seng, — % _ (¢' ; '),
cos @, cos @,

vém

Sen(¢i” _ai) “ kW, COS(@” _ai) - AE; COS(@” _ai) S AX, Sen(¢i” _ai) _

cos @, cos @, cos @, cos @,
=Uitg 0, - ¢, Ax; sec o
o que implica
seng,

AX; = W; - kW; cotg (¢, - m) - AE; cotg (¢’ Bl ai) “U W *
sen\@, —

+c AXisec O — o f. 9.31
Admitindo que AE; = Ay 9.32
onde Y(x) é uma funcdo apropriada que depende da posi¢do da fatia™, vem em (9.31)
seng,

AX; = W;-kW; cotg (¢z - 0{[) - Ay cotg (¢’ - ai) U W-'-
sen\@. —«,

cos @,

+c, AX; sec 0y 7—) 9.33
sen\g, —«,

n
Somando em ordem a i e atendendo a que Z AX,; =0, vem:
i=1

® _ Poderia, por exemplo usar-se uma lei parabélica com valor mdximo préximo do ponto central da massa

deslizante e valores nulos nas extremidades.
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kW, cotg (0 —,) +4 Dy, cotg (¢ —a) = W, +
i=1 i1 i1
cosg, Zn:U seng,

n
+ Zc“i AX; sec o X - ; .
p sen‘qﬁi -Q, ) i=1 senigf)i -a, )

9.34

Considere-se o equilibrio geral da massa deslizante e tomem-se momentos de todas as

forcas em relacdo ao centro de gravidade G(Xg, yg) dessa massa. A soma dos momentos de

W; em relacdo a esse ponto é nula e nulas também sdo as somas dos momentos de X; e E;

porque, essas forcas constituem pares com sinais contrarios. Entdo, as forcas que dao

momentos sdo N; e T; e esses momentos sdo:

Z(Tl.senai + N, cosa,) (Xi-Xg)+ ZTi cosa, —N,senc,; (yi-yc)=0

i=1 i=1

Sendo T; sen o; + N;cos o; = W; - AX
e T; cos a; - N;j sen o; = kKW + AE; = kW; + Ay;

resulta em (9.35)

>0, = AX )5, = ) + Y (W, + A3, = vg) =0

i=1

Entrando em (9.36) com o valor de AX; dado por (9.33) vem:

Zn:kWi cotg(@'i—a,)(x, —x;) + Zn:ﬂl//i cotg (¢, - 04) (X; - Xg) +

i=1

n send. , cos @,
+ Z U, ; b _ c,Ax; seca, - ? (Xi - Xg) +
= sen‘¢i -a, , sen‘¢i -a, )

+ Zn:kWi (yi - yo) + Zn‘,ﬂ% (¥i-ya) =0

i=1 i=1

o que implica:

k ikWi [cotg(¢,»” —a,)(x; —x5) +(y, — )’c)] +

i=1

+A Zn: Vi [cotg(¢; —a)(x; —xg)+(y; - yc)] =

9.35

9.36
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= c,Ax; secq, cosg, U send; (Xi - Xg) 9.37

rry sen(g/ﬁi” -a, ) : sen(gi); - Oti)

Determinacao das incognitas

O sistema de equacdes (9.34) e (9.37) fornece k e A. Conhecidas k e A a relagdo (9.33)
da AX.

Os valores X; determinam-se recursivamente a partir de X, = 0, Xj;; = Xij+AX;

Os AE; determinam-se a partir de (9.32). Os valores de E; determinam-se
recursivamente a partir de E, =0, E;;; = E;i + AE;.

A partir das forcas E; a ordenada Z; pode ser obtida a partir da equagdo de momentos

tomados em cada fatia em relacdo ao ponto médio da base:

9.38

i+l

Ay, Ay, |
“Ei (Zi—%j+Ei+1 [z +TyJ + kWi X Zoj + (Xi 41 + Xi) MT =0,

recursivamente, sendo E, =0, X,=0, e fazendoi=0, 1, 2, ..., n-1 sucessivamente em (9.38),
calculando entdo Z,, Z,, . . ., Zs.1. Zoi € a distancia vertical do centro de gravidade da fatia i ao

ponto médio da base, aproximadamente igual a metade da altura da fatia.

i

2 E

i+l

Liy=-

Ay, , E (Zi_Ayij LA (X.n+X,) Ax, 9.39
2 E., E., 2

O processo de calculo consiste em, arbitrar um valor para F e calcular pelas equacdes
(9.34) e (9.37) as incdgnitas k ¢ A. Se ndo houver sismos k devera ser nulo. Se o nao for
deverd dar-se um incremento a F, substituindo o novo valor de F em (9.28) e repetindo o
calculo. Pode terminar-se o processo iterativo quando |kl < 0,01. Se obtivermos k < 0
deveremos reduzir F; se obtivermos k > 0 deveremos aumentar F. Na prética, verifica-se que
pequenas variacdes de F dao grandes variagdes para k. Deve, pois, partir-se de um valor
"razodvel" para F (por ex®. F = 1,5) e aplicar pequenas variagdes a F em cada iteracdo do

calculo. Observa-se que, como nos outros métodos para superficies de deslizamento nao

circulares, por vezes a convergéncia € dificil.
9.10 - Exemplos

1° - A barragem de terra é homogénea e o solo (argiloso) com as seguintes caracteristicas

(Fig. 9.10.1):
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peso especifico = 23,2 kN/m’
coesao ¢'= 17 kN/m*
angulo de atrito ¢' = 37,5°

coeficiente de pressdo neutrar, = B = 0,40

(2+3/4):1
43.60 mts

"bed-rock"

TAPETE DE DRENAGEM
80.00 mts

lp
7

RS

FIG. 9.10.1

Determinar o coeficiente de seguranga:
a) Pelo método das fatias (Fellenius).
b) Pelo método de Bishop.
¢) Pelo método novo.
d) Pelo método de Morgenstern.

Resposta: a) F=1,38. b) F=1,52.

2° - Considere-se um aterro com a altura de 7,00 metros sobre uma argila com as
caracteristicas da Fig. 9.10.2.
Admita-se que:
Yarg = 17 KN/m’
Resposta: F; = 1,62

aterro

?=30°,C=0
7.00

v=19.50 kN/m3

argila C,=40kPa =40kN/m2

FIG. 9.10.2

3° - Calcular o coeficiente de seguranca de um monte de bauxite com as dimensdes e

caracteristicas da Fig. 9.10.3 assente na formacao argilosa com as caracteristicas indicadas.
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Admitir para as argilas saturadas o peso especifico de 17 kN/m’. Considerar em
primeiro lugar o circulo de deslizamento indicado de centro C,.
a) Resposta: F=1,08
AB=1344 ; AC'=774 ;  CB=570

b) Considerar uma rede de centros de circulos em torno de C,, com Ax = Ay = 0,50

Q i. -«
% 8.30 N
< c
bau;Jite 11.70

®=3‘ °
\ =16.351TN/m2

7.63

A

1.52 argila mole Cy :E\k,P{

1.32 argila compacta C, =646 kPN

1.32 argila menos compacta Cy =29.4kPa

8.89 argila branda azul Cy=177kPa

— RN RN 2 = = = =z = == = =z

FIG. 9.10.3
4° - Calcular o coeficiente de seguranga ao escorregamento geral da escavacdo entivada da Fig

9.104.
Forgas nas escoras N = 10kN

Escoras espacadas 2m — F =35 kN/m

N 4.80 .
Lo
= 0.60 -
2.40 0.60
C,=12kPa
O-EO v=19kPa
kgl s
C,=12kPa
FIG.9.10.4
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Considere-se o aterro indicado na Fig. 9.10.5.

5°-
Calcular para varios circulos com centros sobre a vertical x=5,00m o coeficiente de
seguranca.
X0,=5,00; vo=35,00 R,=39m
x1=5,00; y1=39,00 R;=43m
X,=5,00; y>=51,00 R{=55m

Resposta: Para R; =43m, F = 1,70,

Para R, =55m, F =1,22.

y=20.4kN/m3 AN [ Ry =43m
N

C = 0.8,=30° - ‘
~ | o
2.00 v = 18 kN/m3 Cu=50kP, — ¢ ‘ — >
2.00 v = 16 kN/m3 Cy=50kP, e e
v = 11.8 kN/m3 e e —
ARGILA POUCO COMPACTA

12.00 Cy=50kP, o

FIG. 9.10.5

6° - Calcular o coeficiente de seguranca para o talude da Fig. 9.10.6 pelos métodos a)

Bishop, b) de Fellenius e ¢) novo método.

Resposta: a) Centro Cg (12,00, 16,00) d4 F > 1,40.
b) Centro CF (10,00, 10,00) da F > 1,18.

C'=0
A y' (m) W= 36°
| 8.00 m y =20.2 kN/m3
e’ iva
‘ ‘ C'=15KP, a
, | | w=38 F=75 kN/m
(m) x B tangp=050 | | y=202kN/m3
- 16m A 6m om 30 kN/m2
S B B _1\\\\\
"bed-rock"
FIG. 9.10.6

de
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UNIVERSIDADE DO MINHO

LICENCIATURA EM ENGENHARIA CIVIL

Disciplina de Fundacoes (4° ano)

Notas dispersas de Exercicios e Exames (1998-2000)

Ex.1
Um pilar de dimensdes 70x70cm? estd submetido na sua base aos seguintes esforcos:
Accdes permanentes: V =900 kN
H=0
Accdes variaveis: V = 3000 kN

H =300 kN

(Nota - as acc¢des varidveis sdo independentes)

A fundacdo directa desse pilar tem uma X Sk

altura de 0,80 m e vai ser fundada a 1.8 m Lom
de profundidade (ver Figura ). H J
Dimensione a fundagdo deste pilar de 0.8 m
acordo com a filosofia do Eurocédigo 7. F=22KN/® €220 KNI 7,32 .

Ex.2
Considere a capacidade de carga “dltima” de uma fundagao

Qui=CNcO+PN,0lg+1/2YBN, 0t

e a capacidade de projecto qq, obtida com um coeficiente parcial de seguranca Fs para a
coesdo e para a tangente do angulo de atrito.
Mostre, se quiser através de um exemplo, que qq € diferente de q;/Fs.

Ex.3
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a) Numa fundacdo por sapatas “continuas” com base em terrenos heterogéneos e recebendo
cada uma cargas de vdrios pilares, que célculos poderia fazer para garantir a obtencdo de
momentos flectores maximos (positivos e negativos)? Se quiser pode usar como exemplo uma
sapata recebendo 3 pilares.

b) Quais as consequéncias da heterogeneidade do terreno em termos de disposi¢ao e valores
das armaduras?

Ex4
Na figura apresenta-se a planta de um edificio de 20 andares, com pé direito de 2,90m (entre
planos médios de andares sucessivos), pavimentos de lajes aligeiradas sobre vigotas pré-
esforcadas.
a) Estime a carga méxima por pilar (veja o RSA e o REBAP) para os casos:

i) acc¢do de base sobrecarga

i) accdo de base vento

b) Dimensione, para a combinagdo mais desfavoravel, a sapata mais carregada.

Sm

Sm

10m 10m 10m

Ex.5

Considere a sapata de forma irregular da figura com uma carga de 2000 kN aplicada no ponto
F.

a) Determine os eixos principais centrais de inércia e os respectivos momentos de inércia.

b) Calcule as tensdes nos pontos A, B, D, E.

¢) Obtenha a posi¢ao do eixo neutro.
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F 1m

1m

0.80m 0.80m 1.70m

Ex.6

Considere o plano de cargas para a sapata da figura, onde os pilares tém 0,60x0,60 m”, sendo:

P=2000 kN Ma=1000kNm a=4,00m

a) Supondo que o solo admite uma tensio mdxima de 200 kN/m?, determine as dimensdes em
planta da sapata, procurando que a pressao sob ela seja uniforme.

b) Dimensione a espessura da sapata supondo um betao B25.

¢) Trace os diagramas de momentos flectores e de esforgcos transversos ao longo do eixo
longitudinal da sapata.

d) Determine as armaduras da sapata e represente-as.

ai a a a az

Ex.7

Dimensione uma sapata rectangular comum aos dois pilares representados solicitados por
cargas de 1000kN e 1500kN. A pressdo no solo deve ser uniforme e ndo exceder
Jaam=0.5MPa. Por limitac¢des de terreno a distancia do pilar P; ao limite da sapata ndo pode
exceder 0,60m.

Considere betdo B25 e aco A400NR.

Pilares:40x40cm”

321



1000kN 1500kN
l Py l )

0.6m | 4.0m |

Ex.8
Considere dois pilares P; e P, apoiados em sapatas de dimensdes (B;xB;) e (B,xB))
respectivamente ligados por uma viga de rigidez.
As acg¢des nos pilares sdo:
N;=180tf N,=100 tf
Mi;=50 tfmM,,=0
My =70 tfmM,, = 40 tfm
B;=3,50m B,=2,50m
Supondo que as sapatas sao rigidas e o terreno de fundagao elastico:
a) Calcular a tensdo maxima Gp.x no terreno de fundagdo (Considere a viga ndo apoiada no
terreno).
b). Supondo os pilares de dimensdes b; = 0,50 m e b, = 0,40 m, calcule a espessura da sapata
B xB; suposta em B25. (Admita simplificacdes na distribuicao de pressdes sob a sapata)
c) Apresente a distribui¢do e posi¢do das armaduras nas sapatas e indique forma de as
calcular. Justifique.

_ B2 __ B2 B,
< =<

B2

B./2

A B 1=50m

Ex.9

Considere a fundagao representada.
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K
Aterro ¢
v = 18kN/m’* ,
2.0m '=125° .
- F
F [ [ F P
= Areia
25 (x1.5) Y=20kN/m’
1.5m ® =29°
Areia compacta
Y=22kN/m’
4.0m ¢'=40°
Bed-rock
Acgoes :
- Permanentes
Vo= 150 kN ; Mgy= 10kN.m ;Hg= 50 kN
- Sobrecargas
Vo=200kN ; Mo,=20;Ho=0
- Vento

Vw=0; Mwx =40 kN.m ; Mwy = 100kN.m Hw = 5S0kN
a) Determine o coeficiente de segurancga global em relacdo a capacidade de carga da fundagdo.

Caso ndo exista estabilidade redimensione a fundacao.

b) Efectue a verificacdo de seguranga em relacdo ao estado limite dltimo do maci¢o de
fundagdo utilizando o método dos coeficientes parciais de seguranca (EUROCODIGO 7).

c¢) Dimensione completamente a fundagao.

d) Determine o assentamento imediato do centro da fundadacido Eg,, = 20 MPa; n = 0,3

(combinagao frequente de acgdes).

Ex.10
Considere a sapata representada na figura.
|
y=19 kN/m v 20m
T
— 3 c=0 1,5 m
'Ysalzzo kN/m’ ‘ S—— ‘ ¢=25°
Yoar = 20 kN/m’ E =30 MPa
¢’=90 kPa v=03 6,0 m
¢'=0

521



a) Dimensione completamente a fundacdo representada, admitindo os seguintes esforcos

(40% sobrecargas, 60 % cargas permanentes):

V =9000 kN;
H =180 kN;
M =900 kN.m

b) Admitindo que o aterro € retirado e a solicitacao horizontal é de apenas 90 kN, verifique se
existe seguranca recorrendo aos coeficientes parciais de seguranga (Caso C - EC7).

c¢) Calcule os assentamentos sofridos pela sapata dimensionada em a).

Ex.11

Dimensione completamente a fundacao directa de um pilar (50 x 400m2) sujeito a uma carga
axial de 2000 kN, a um momento flector segundo xx de 350 kN.m e a uma accdo horizontal
de 200 kN (ac¢des ja majoradas).

Considere betao B25 e agco A400

Argila arenosa
v =18 kN/m’

¢ =20° 2.0m
¢ = 15kN/m?

Areia Argilosa compacta
v=19kN/m’ ¢ = 8kN/m® ¢ =34°

Ex. 12

Para a sapata excéntrica representada na figura, tornou-se necessario o dimensionamento de
uma viga de equilibrio. Dimensione as sapatas e a viga de equilibrio, utilizando betdo B25 e
aco A400. Adopte sapatas quadradas e considere o peso proprio das mesmas.

Pilares 30 cm X 30 cm

A tensao admissivel do terreno € de 300 kPa.
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600 kN 900 kN

4.5m

N
VA

Ex.13

Considere o ensoleiramento geral representado que se pretende construir sobre um solo
homogéneo cuja tensd@o admissivel € de 150 kPa. Admita também que as cargas ndo estdo
majoradas e que 60 % da carga em cada pilar diz respeito a cargas permanentes e 40 % a
sobrecargas.

a) Verifique se o terreno admite este ensoleiramento. Caso contrdrio reequacione o problema
das dimensodes do ensoleiramento.

b) Dimensione completamente o ensoleiramento.
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[ 0 0 0,6m
400 kN 800 kN 440 kN
5,0m
560 kN 1200 kN 600 kN
0 C ol +
8,0 m
590 kN 1250 kN 620 kN
[} i} O} +
Pilares
50 cm x 50cm
B25
A400 s8m
390 kN 800 kN 360 kN
- ; 2 Fo.6m
I I 1
0,6m 6,0m 5.8m 0,6m
Ex. 14
Considere o muro de suporte tipo gravidade representado.
= b >
N
Aterro Granular
v=19kN/m’
0'=30°
§'=2/3 ¢’
7.0m
ybetio=24kN/m’
1.0m
}%
1.0m .
N2 =/ Granito decomposto
N 77 7
§’=30°

Determine a dimensdo b do muro de suporte pelo método dos coeficientes parciais de
seguranca (Combinacdo C do Eurocdédigo 7) de modo a que se verifique a seguranca em
relac@o ao derrubamento e ao escorregamento pelo base.
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Compare o resultado encontrado com o que obteria se recorresse aos coeficientes globais de
seguranca. Comente os resultados.

Ex. 15

Dimensione o muro de suporte macigo (tipo gravidade) apresentado na figura.

10 kN/m’

5.0m 5=012

1,0m
/-

<2,5m Terreno de fundagdo
v=22 kN/m’
¢ =38°
¢’ =10 kPa
d=2/3¢

Ex.16

Considere o muro de suporte de terras representado.

Yoar = 20kN/m’
7,0 m o’ =30°
20m
Yo = 19KN/m’
1,0 m 1,0 m 3,0m ¢ =32°
c=20kPa

8b =25° Cp, = c/2
Betdo B25, aco A400
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a) Verifique a estabilidade exterior do muro de suporte utilizando coeficientes globais de
seguranca e coeficientes parciais de seguranca. Defina as dimensdes em falta e caso ndo exista
seguranca “‘refaca o muro”.

b) Calcule as armaduras necessarias (estabilidade interior).

¢) Faca um programa para o cdlculo da estabilidade exterior de muros de suporte definida a
sua geometria.

d) Faca um programa para o célculo da distribuicdo de tensdes no terreno na base do muro.

Ex.17
No dimensionamento de um muro de suporte usa-se muitas vezes a teoria de Rankine para o
calculo da estabilidade “exterior” e “interior”.
a) Indique as hipdteses dessa teoria e aplique-a ao muro de contrafortes da Figura.
b) Diga em que consiste a estabilidade interior no caso do muro da Figura. Indique a marcha
de calculo da estabilidade exterior.
¢) Sendo o muro de contrafortes como dimensionaria a laje de fundo E’'B’B’E’’ ?
Como poderia calcular “sem tabelas” os momentos flectores no bordo B’B’” ? Justifique.

Corte

\ Areia Fina

14.0m \

Lom ] L K 3.0m

| DR B”

Planta

Ex.18

Considere o muro de suporte tipo gravidade representado na figura.

10/21



9 tf/m

p = 2tf/m’

l S

1,5m

. -

6m 10 m

Aterro granular
Yo = 21kN/m’
¢’ = 350
5=

/)

a) Determine a dimensao b do muro de suporte recorrendo ao método dos coeficientes parciais

de seguranca (Caso C do EC7) de modo a que se verifique a seguranca em relagdo ao

derrubamento e ao escorregamento pela base.

b) Compare o resultado encontrado na alinea anterior com o0 que obteria se recorresse aos

coeficientes globais de seguranca . Comente os resultados.

c) Faca uma subrotina em BASIC ou FORTRAN para o dimensionamento da dimensado b,
tendo em conta o desnivel da dgua dentro e fora do terrapleno e a existéncia da carga uniforme

p no terrapleno.

Ex.19

Dada a cortina de estacas-prancha da Figura e os solos indicados, determine:

a) A “ficha” ou profundidade de encastramento D.

b) Os diagramas de esforcos transversos e momentos flectores.

¢) Dimensione a cortina escolhendo estacas de aco de perfis correntes.
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/]
Lom } L, +=16.7kN/m’
I.5Sm |, __

Y5a=20.6kN/m’
m ¢'=33°
D Yoa=19.8kN/m’
q)’ =00
- ¢’=60kN/m”

Ex. 20

Considere a cortina de estacas-pranchas da figura, ancorada com um nivel de tirantes
constituidos por vardes de agco A500. O espacamento dos tirante em planta € de 1,60m.

z

a) Verifique se a “ficha” € suficiente, usando os coeficientes parciais de seguranca relativos ao
Caso C do EC7. (Trace os diagramas das pressoes de terras e da dgua, etc.).

b) Dimensione os tirantes.

¢) Apresente um pormenor da ligacdo do vardo a placa de ancoragem.

L YV UV VY YV VY Y Ye=todm’

I m
Areia

6 m 0 =30°
c=0
y=18 kN/m’

Im

— Areia argilosa, ¢=32° c¢=30kN/m’ y=20kN/m’
1,5 m|
I m Areia argilosa compacta, ¢ =34° c= 60KkN/m” v=20 kN/m’

Ex.21
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a) Pretende-se realizar uma escavacdo numa drea de 15x15m” num terreno areno-argiloso com
nivel fredtico a pequena profundidade. Tendo-se optado pelo uso de cortinas de estacas-
pranchas apresente técnicas para a sua execucao.

Indique a ordem de execucdo dos trabalhos e formas de garantir a estabilidade durante essa
execucao.

b) Supondo que se usam ancoragens para fixar a cortina de retencdo, apresente desenhos com
essas ancoragens e sugira como se poderia fixar o seu comprimento minimo.

¢) Que problemas podem surgir no fundo da escavacdo e como poderiam ser resolvidos.

Ex.22

Considere a cortina de estacas prancha representada na figura.

- Vb | sokpa
1,5m 3
1 | o y=18kN/m
1,0m ¢’ =31°
0,8 m a
— Year = 20 KN/m’
(I), = 310
6,0 m
D Yo = 2(3 kN/m’
o =33
-+ ¢’ =15 kPa

a) Considerando que se estabelecem as pressdes limites activas e passivas, determine a altura
enterrada da cortina (ficha) e dimensione a cortina escolhendo estacas prancha de aco.

b) Faca um programa em BASIC ou FORTRAN que faca o dimensionamento exterior d a
cortina.

¢) Dimensione a ancoragem.

Ex.23
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Considere a cortina de estacas prancha representada na figura

N Voo ) 20kPa
1.5m ¥= 18 kN/m’
q)? o 320
0,9 m a
pe— Ysat =20 kN/Il’l3
q)? o 320
5,0m
D Yo = 2(3 kN/m?®
o =34
il ¢’ =19 kPa

a) Considerando que se estabelecem as pressdes limites activas e passivas, determine a altura
enterrada da cortina (ficha) e dimensione a cortina escolhendo estacas prancha de aco.
b) Faca um programa em BASIC ou FORTRAN que faga o dimensionamento exterior da

cortina € o dimensionamento das estacas prancha.

Ex.24

Dimensione completamente a entivacao representada que se pretende realizar para a instalagao
de uma grande conduta de saneamento usando uma cortina escorada constituida por perfis
metalicos verticais (Fe360) e por pranchas de madeira intermédias. Considere as escoras com

um espacamento horizontal de 2.40m (ao eixo). Verifique a estabilidade do fundo.
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12kPa 12kPa

VIl Ll LJlLl]
1.0m
s
3,0m Argila mole
Cu(medio)=20kPa
- Y= 17kN/m’
2,5m
s
2,1m

N
A2

3,0m

Notas: 1-Para o dimensionamento dos perfis metdlicos verticais e das pranchas de madeira
considere uma redu¢do de 50% do diagrama de pressdes de Terzaghi e Peck.
2- Madeira de pinho da Classe 5: fmk=24MPa

Ex.25

Uma cortina de estacas prancha segura um aterro de 12 m de altura (Figura) ancorada com
dois niveis de tirantes (fixados em A’ e A’”) constituidos por um varao de aco AS500.

a) Faca desenhos esquematicos da cortina em corte transversal e em planta com medidas de
bom senso para o comprimento de encastramento (“ficha”).

b) Indique como se podem considerar os impulsos devidos a diferenca de niveis fredticos
dentro e fora do aterro. Trace o seu diagrama. Indique forma de reduzir esses impulsos.

c¢) Calcule a ficha considerando apenas o primeiro nivel de tirantes (A’’) usando coeficientes
parciais de seguranca.

Arbitre valores apropriados para as caracteristicas dos materiais.

d) Trace com rigor o diagrama de momentos flectores.

e) Indique formas de proteger os tirantes da corrosao.

f) Desenhe um pormenor da ligag¢do dos tirantes as lajes de ancoragem.

g) Apresente em concreto a marcha de cdlculo do coeficiente de seguranca ao deslizamento

geral pelo método das fatias . Faca comentarios em relacdo aos tirantes.

15/21



60tf
~ [T

I 1,0m Areia grossa
I A’ —
2,0m
i 1,0m — A
7,0 m Areia Fina
D . .
| Areia Argilosa SPT =10

Ex.26
Dimensione completamente a entivacdo representada constituida por uma cortina de estacas
prancha escorada. Considere as escoras com um espacamento horizontal de 3,0 m (ao eixo).

Verifique a estabilidade.

8kPa 8kPa
R bbbl
1.0m
¥
25m
A
2,5 m
Argila
#+ Cu(medio)=30kPa
Y= 16.5kN/m’
2,1 m
¥
2,4m
A
3,5m

Ex.27

Um pilar estd na sua base submetido aos seguintes esfor¢os:

N = 7500 kN
M, = 200 kN.m
M, = 360 kN.m

pretendendo-se adoptar, atendendo as caracteristicas do terreno, uma fundag¢do em estacaria.
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Aterro

v = 17kN/m’
o=10°
19m ¢ = 20kPa

Yy=22kN/m® c¢=0 ¢=38°

a) Determine a carga total de seguranca de uma estaca com 80 cm de didmetro de 19 m de
comprimento, usando um coeficiente global de seguranca de 3,0.

b) Repita a alinea anterior mas recorrendo aos coeficientes parciais de seguranca (Caso C -
EC7)

c) Determine o nimero de estacas necessario para a fundacdo deste pilar e dimensione o

macico de encabecamento.

Ex.28
Considere o macigo de estacas de diametros variados da Figura. Estao aplicados no centro de

gravidade do macigo a carga N=5500kN e os momentos M,=1800kN.m ¢ M,;=1500kN.m.
a) Calcule a carga na estaca mais carregada.

b) Se for retirada a estaca E, , calcule o esforco vertical nas restantes estacas.

Q »=80cm O »=80cm Q
6=60cm
1.8m
b 80 80
=sUcm =3ucm
O ° Od)=600m ° O
1 1 |
2.0m 1.8m

Ex.29

A figura diz respeito a um terreno sobre o qual se
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pretende construir uma estrutura de BA. A cota

prevista para o piso térreo vai exigir que se faca um My

aterro de 1,5m de altura sobre a superficie actual do I Ny M
0.6 m k sd.x

terreno.

Pretende-se fundar em estacas um pilar de

0,80x0,60 mz, tendo na base os seguintes esfor¢os
de caculo: 1,50 m Aterro  y= 18 kN/m’®

VNF

Ngq = 4000kN Mg x = 200kNm Mgy = 400kNm =

As estacas terdo didmetro de 0,50 m e serdo de tubo
cravado até a areia compacta.

a) Considere os casos seguintes:

Areia Siltosa

7,50 m 3
. ~ ~ v=20 kN/m
i) As estacas sdo executadas antes da colocacdo 0=27°

do aterro.

ii) As estacas sdo executadas depois da colocacao
e assentamento do aterro.

Mostre as diferencgas que hé nas accdes sobre as
Areia compacta ¢ =45 y=22 kN/m’
estacas nos casos i) e ii).

b) Apresente a solu¢do em estacaria para o caso i) indicando a capacidade de carga de cada
estaca e apresentando o numero e disposi¢ao das estacas. (A tensdo maxima admissivel no
betdo das estacas é de 6,0MPa)

¢) Em que situagdes se devem usar estacas cravadas ou, alternativamente, estacas moldadas
(134 : 2
n situ”?

d) Apresente os tipos de estacas moldadas “in situ”, indicando os principais cuidados a ter na
sua execucao.

Ex. 30

Um pilar estd fundado num macico com 9 estacas verticais de igual comprimento em Betdo
B25 com diametros d = 0,50 m, excepto as estacas 3 e 7 que tém diametros de 0,80m.

O pilar tem as seguintes cargas:

N = 700tf
M, = 80tfm
My = 60tfm

a) Indique para a estaca 3 quais das ac¢Oes indicadas a sobrecarregam e quais as que a
aliviam. Justifique.

b) Calcule o esfor¢co que vem para a referida estaca.

c¢) Desenhe um perfil do terreno no local das estacas, escolhendo e atribuindo
apropriadamente caracteristicas de resisténcia aos solos de forma a que a resisténcia de
cada estaca seja limitada pela capacidade de resisténcia do Betdo Armado da estaca e ndo
pela capacidade de carga do terreno.
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y

Ex.31

Demonstre através de desenhos e célculos da sua autoria que um grupo de estacas com
distancias minimas entre eixos (que deve indicar) de estacas vizinhas, tem uma capacidade de
carga ou resisténcia superior a soma das capacidades de carga das estacas individualmente

consideradas.

Ex. 32

Um pilar estd na sua base submetido aos seguintes esfor¢os:

N = 600tf
M, = 80kN.m
My = 80kN.m

sendo a fundacgdo constituida por 5 estacas verticais todas do mesmo comprimento € 0 mesmo

didmetro, d = 0,60m.

y
@) + O
1
] 1,2m
¥ 1,0m
OO,
0,70m 1,4m

a) Calcule a carga na estaca 5. Justifique todos os célculos.

b) Supondo que a estaca 4 era eliminada refazer os calculos para obter a carga na estaca 5.

¢) Supondo que existia uma for¢a horizontal no maci¢o de 200 tf que tanto pode actuar da
direita para a esquerda como da esquerda para a direita, conceba um conjunto de estacas

inclinadas para “absorver” essa forga.
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Ex.33

Um pilar estd na sua base submetido aos seguintes esfor¢os:

N = 500tf
M, = 80kN.m
M, = 150kN.m

sendo a fundagdo constituida por 6 estacas verticais todas do mesmo comprimento € 0 mesmo

diametro, d = 0,80m.

(%]

3

O

1,3m

Os | op

1,5m 1,5m

a) Calcule a carga na estaca 5. Justifique todos os célculos.
b) Supondo que a estaca 4 era eliminada refazer os calculos para obter a carga na estaca 5.
c¢) Calcule os esforcos nas estacas usando o programa do Prof. Francisco Martins arbitrando as

caracteristicas do terreno.

Ex. 34

Considere o muro de suporte representado na figura. Admitindo as condi¢des nela
representadas, calcule o factor de seguranca as deslizamento pela superficie indicada
recorrendo ao:

a) Método de Fellenius;

b) Método de Bishop simplificada;
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1.5m 2.0m ‘1.0 m‘O.Sm
\ \ 1

p =90 kPa
T =13,5m V4
9,0 m 3
y= 18 kN/m’
¢7 = 310
c=0
1,5m

/S y=17 kN/m’
¢7:300
c=10kPa

Ex. 35

Considere o muro de suporte representado na figura. Admitindo as condi¢des nela
representadas, calcule o factor de seguranca as deslizamento pela superficie indicada
recorrendo ao:

a) Método de Fellenius;

b) Se a dgua dentro do aterro se encontrar a 1,50 m acima do nivel exterior como calcula o

FS?
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| | |
T I [

p =100 kPa
=12,5m e
1,5m
Yo = 21kN/m’
7,0 m o =31°
c=0

1,5m

/S Yo = 19kN/m’
¢7 = 300
c=10kPa

Ex.31

a) Para o muro-cais da Figura atribua caracteristicas de resisténcia aos solos indicados.

b) Justifique a necessidade de escavar (dragar) até se atingir um solo compacto ou “bed rock™.

c) Justifique a necessidade de considerar accdes horizontais sobre o muro e indique forma de
as estimar.

d) Calcule o factor de seguranca por um método das fatias. Concretize.

I
200m — \viaa
L80m  \vpa .
7 Areia
limpa
8,20 m
° 4 R a Rl N
— —<e ° REEEN ® D,\J - - —
_Areialodosa . N, 4 o v o s ® Sl o . _ —~
Y Y

Areia argilosa compacta
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UNIVERSIDADE DO MINHO
Exame de Fundacoes Junho de 2000

Observacao: os alunos devem fazer desenhos elucidativos e bem proporcionados.

d)

As fundagdes em estacaria dos pilares de um edificio tém, em geral, s6 estacas verticais.
Justifique como sdo “absorvidos” os esfor¢cos devido a forgas horizontais como o vento ou
os sismos. Faca desenhos.

Em que casos se justifica o uso de estacas inclinadas? Justifique e dé exemplos com
desenhos.

Defina as matrizes de rigidez e de flexibilidade na cabeca de uma estaca “embebida” no
terreno. Indique as formas de calcular as colunas da matriz de flexibilidade.

Como serdo calculados os esforcos nas cabecas das estacas de um maci¢o nos casos em
que ha estacas inclinadas?

2. Os pilares da Figura 1 encastram na sapata (ABCDEF) indicada em planta e t€ém as
seguintes cargas verticais e momentos flectores:

y
F 2.30 >‘
T E
1.15 M
o
I_JPI
2.20 D C P, =200 tf My =80 tfm
K P,=300tf My =60 tfm
Moy b, P, M,y = 40 tfm
A’ [] [] 230 B’ P;=250tf M;, =50 tfm
MZX M3X
1.25
771\} 1.15 2.40 1.05 \‘ B X

Fig.1

a)

b)

¢)

Calcule a tensdo transmitida ao terreno no ponto A, supondo o terreno linearmente eldstico
e a sapata rigida.

Dimensione a espessura da sapata, supondo, para simplificar, que os pilares sdo todos de
0,80 m x 0,80 m.

Represente um corte A’B’ vertical da sapata e pilares P, e P; e indique as armaduras a
colocar. Calcule a armadura principal entre A’ e P;.
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3. T
a) A cortina de estacas pranchas da Figura 2

. Areia limpa
deve ser ancorada. Justifique. P

4.0m — $=3

b) Complete o desenho com a linha de tirantes 15 =0
de ancoragem e desenhe um pormenor da sua
ligacdo a cortina. Arbitre um espacamento
para os tirantes e desenhe uma planta com a 6.0 m
cortina e os tirantes.

H

Areia siltosa
¢ =30°
c=0

¢) Desenhe o diagrama de pressodes de terras e
dgua na cortina e calcule a “ficha”. Arbitre as Areia argilosa

: 0 =28°
baridades dos solos. ¢ =15kPa

d) Indique a marcha de dimensionamento das
estacas-pranchas. Fig. 2

e) Calcule a forca em cada tirante e
dimensione-o admitindo A400.

TestFund99.doc

DEC-UM

FUNDACOES
1* Chamada 25 de Junho de 1999

1. a) Dimensione a sapata rectangular da Figura 1 comum a trés pilares com as cargas:

P, = 1000 kN P, = 1000kN P, = 2000kN P; = 1500kN
M; =200 kNm M, = 200kNm l l
P, = 2000 kN “
P; = 1500 kN 0.70m ]
Pilares 0.50 x 0.50
‘ 450 m ‘ 4.00 m .
Fig. 1

Admita que 60 % das referidas cargas dizem respeito a accdes permanentes e que 40 % dizem

respeito a ac¢oes varidveis. Admita também que o terreno suporta uma tensdo qq = 0.4 MPa

que se deseja uniforme.

b) Se o terreno na zona do pilar P; for menos resistente que o terreno sob os outros dois
pilares, que consequéncias adviriam para os momentos flectores e que medidas
construtivas e de projecto tomaria para fazer face a essa situacao.

2. a) Até que alturas se podem considerar econdmicos os muros de suporte de Betdo Armado
em consola. Justifique.
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b) Mostre as diferengas de funcionamento quanto c

a estabilidade interna, dos muros de suporte em N

consola e com contrafortes. Faca desenhos. \ ¥ =32
¢) Usando a Teoria de Rankine calcule os b ¢ =
coeficientes de seguranca do muro da Figura 2 12.0m Y =19 kN/m’

quanto a estabilidade externa. \
d) Usando um método de fatias como poderia \

calcular o coeficiente de seguranga do muro em ] . Y
relac@o ao escorregamento global. 1.0m 2.5m
A ‘ ‘ B y=30°
20m  15m  3.0m ¢’ =20 kN/m*
v=20 kN/m’
Fig. 2

3. Considere o macico de estacas da Figura 3. No seu centro de gravidade estdo aplicadas as
seguintes cargas:

N =4 000 kN
M, = 800 kNm L "®
My = 600 kNm nggm =60cm
a) Calcule a carga na estaca mais carregada. 20m G
b) Se for retirada a estaca 4 calcule o esfor¢co X
que vem para a estaca 2. ZO 30
»=80cm »=60cm
Y
1.8 m
Fig. 3
DEC_UM _
FUNDACOES
2% Chamada 8 de Julho de 1999

1. A sapata da fundacdo de um encontro de uma ponte tem a forma apresentada na Figura 1.
A combinagdo de accdes mais desfavordvel para o encontro dd, em relacdo ao centro de
gravidade (G) da sapata, os seguintes valores:

N = 1500 tf
My = 150 tfm T
M, = 600tfm 30m
T, =-500 tf i
a) Calcule a tensao no terreno no ponto mais carregado. *>140m
b) Indique forma(s) de absorver o esfor¢co horizontal ¥
Tx =-500 tf. 30m
¢) Supondo que o terreno de fundag¢do tem um angulo *
de atrito ¢’ = 32° e coesdo ¢’ = 30 kN/m?, verifique _ X §
se ha segurancga suficiente na fundacao. ) 12.0m :

Fig. 1
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1.2 kN/m’

2. Considere a entivacdo escorada da Figura 2,
constituida por estacas-prancha metalicas.
O espacamento horizontal das escoras é de 3.0 m.

a) Complete o desenho com as pecas que faltam.

b) Desenhe um corte horizontal das estcas-prancha e
justifique o tipo escolhido.

¢) Dimensione a entivagao.

d) Verifique a estabilidade do fundo da escavagdo. Se
nao for suficiente o que é que tem que fazer?

0.8 m

2,5m

2,5m

2,5m

2,0m

1.2 kN/m®

Areia
o=31°

c=0
y=18.5 kN/m’

Argila

4.0m

Fig. 2

Cu = 20 kN/m’
¢=0°
v=19 kN/m’

3. a) Quais os tipos de obras fundadas em estacaria, que em geral, exigem estacas cravadas

inclinadas. Justifique.

b) Se no mar ou num rio com grande caudal quiser fundar por estacas moldadas, como

podera proceder na parte das estacas mergulhadas na dgua?

¢) Quais os casos em que ndo se podem usar estacas cravadas e quais aqueles em que elas sdao

recomendadas?
d) O macico de estacas verticais da Figura 3 estd sujeito as
seguintes cargas, reduzidas ao seu centro de gravidade:

N =600 tf
Mx =-50 tfm
My = -100 tfm

Qual a carga na estaca mais carregada e qual é essa estaca?

e) Se as estacas ndo tivessem todas 0 mesmo comprimento,
como poderia usar o0 método da flexdo composta para
calcular os esforcos nas estacas? Que outro método
poderia usar?

y
O
] 2
2.5m L 1G
X
N 1
2.5m

U. Minho Exame de Fundacoes . Epoca de Set’./99

2.5m

S —— £

[

Fig. 3

2.5m

-1 Considere um edificio de escritérios e habitacdo de 40m de altura. Desenhe uma planta
esquemadtica e estime cargas (ndo majoradas) numa distribui¢do de pilares que deve escolher
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com bom senso, admitindo que 65% das cargas sdo devidas a peso proprio e 35% devidas a
sobrecargas nos pavimentos e cobertura. A fundac¢do € um ensoleiramento geral com sapata
em B25.

-a) Calcule a tensdo maxima de projecto no terreno de fundacao.

-b) Trace um perfil de solos com pelo menos duas camadas que justifique um ensoleiramento
geral. Indique tipo, espessura e caracteristicas de resisténcia de cada solo, e conceba o perfil
de solos de forma a que o edificio nao fique a sofrer assentamentos por muitos anos.

-c) Dimensione a laje de fundacao.

-d) Se além da sobrecarga acima referida houvesse a accao de um vento ciclénico uniforme de
170 kGf/m2 quais seriam os pilares que iriam ser sobrecarregados e de quanto? (quantifique a
forca horizontal)

-e) Como poderia a fundacdo “aborver” essa for¢a horizontal?

-2. —a) Como € que numa ponte-cais as componentes horizontais das for¢as produzidas pelas
traccoes dos cabos dos navios e das atracagdes podem ser “absorvidas” se a fundag@o da ponte
for em estacaria? (faca desenhos)

-b) A cacidade de carga de uma estaca ao arranque € diferente (indique se € menor ou maior)
da sua capacidade de carga a compressao. Justifique.

-c) Para o ensaio de carga de uma estaca E

(fig. 2.) a compressao € vulgar usar duas

estacas vizinhas A e B a traccdo.

-1) Faca um esquema do ensaio.

-i1) Comente sobre a distdncia d minima e maxima a usar entre estacas.

-3. Considere o talude da Fig.3, onde as camadas t€m as seguintes caracteristicas:

-1- ©=32° ¢=0.0 ; y=18kN/m2

-2- ®=10° ¢=0.10 k/Nm2 ; Ysa= 19kN/m2

-1- ®=40°, ¢=0.50 k/Nm2 ; Yso= 20kN/m2

-a) Trace um circulo de deslizamento que lhe pareca que sao dos que ddo menor coeficiente de
seguranca F; e justifique.

-b) Equacione o ciculo de Fs pelo método sueco.

-c) Pormenorize desenhando e quantificando o cdlculo do peso de uma fatia que abranja os
terrenos 1 e 2 e a sobrecarga.

TestFund1.doc

UNIVERSIDADE DO MINHO
Exame de Fundacoes Setembro de 1999

1. Considere um edificio de 40 m de altura com a planta e as cargas (ndo majoradas) nos pilares da
Figural, sendo 70 % das cargas devidas a peso préprio e 30 % devidas a sobrecargas nos pavimentos
e cobertura. O edificio é fundado por ensoleiramento geral em B30. (Pilares 0.6x0.6)

a) Calcule a tensdo maxima de projecto no terreno de fundacio.

b) Trace um perfil de solos com pelo menos duas camadas que justifique um ensoleiramento geral.
Indique o tipo, a espessura e as caracteristicas de resisténcia de cada solo, e conceba o perfil de solos
de forma a que o edificio nfo fique a sofrer assentamentos por muitos anos.

¢) Dimensione a laje de fundag@o.
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d) Se além da sobrecarga acima referida houvesse a ac¢do de um vento ciclénico uniforme de 170
kgf/m® quais seriam os pilares que iriam ser sobrecarregados e de quanto (quantifique a forca
horizontal).

e) Como poderia a fundacdo “aborver” essa for¢a horizontal?

T | - EJ- -]
A”1740 kKN B” 3490 kN C” 3620 kN 1550 kND™
50 m
A B C D
L |pgaseeokn CE RO [ C 6920KN. 32501 P
55 m
A 1920 kN B’ 3840 kKN C 3630 kN 1710kN D’
e L —— e ———— Ere e £]
| 9,0m ) 9,0m | 8,0m |
I I I 1
Fig.1

2. a) Como € que numa ponte-cais as componentes horizontais das forgas produzidas pelas trac¢des
dos cabos dos navios e das atracagdes podem ser “absorvidas” se a fundacdo da ponte for em
estacaria? (faca desenhos)

b) A capacidade de carga de uma estaca ao arranque € diferente (indique se é menor ou maior) da sua
capacidade de carga a compressdo. Justifique.

¢) Para o ensaio de carga da estaca E (Fig. 2.) a A E B
compressdo é vulgar usar duas estacas vizinhas A e B AR ) e
a tracca ~ N ~
cdo.
i) Faca um esquema do ensaio. d d

ii) Comente sobre a distincia d minima e maxima
a usar entre estacas. Fig. 2

3. Considere o talude da Figura 3, onde as camadas tém as seguintes caracteristicas:

Camada 1: ¢ =32% ¢ =0.0; y= 18 kN/m’ y
12m 30 m !

5 s § | 2 tf/m’
Camada 2: ¢ = 10% ¢ = 10 kKN/m”; Y = 19 kKN/m $$$$$$$$$$
Camada 3: ¢ = 40° ¢ = 50 kN/m*; Y, = 20 kN/m’ 1 10m
a) Trace um circulo de deslizamento que lhe pareca = 2 am
que é dos que ddo menor coeficiente de segurangca Fs 3
e justifique. Fig. 3

b) Equacione o célculo de Fs pelo método sueco.
¢) Pormenorize desenhando e quantificando o cédlculo do peso de uma fatia que abranja os terrenos 1
e 2 e asobrecarga.

UM 4°. ano de Eng®.Civil Exame final de "FUNDACOES" Julho 1998
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I. Um pilar estd fundado num macico com 9 estacas verticais de igual comprimento em Betdo

A. com diamteros d=0,50 excepto a estacas 3 e 7 que t€m diam. de 0.80m.

O pilar tem as seguintes cargas:

N= 700tf

M,= 80tfm

M,= 60tfm

a) Indique para a estaca 3 quias s@o das ac¢des indicadas, quais as que a sobrecarregam e
quais as que a ailiviam.Justifique.

b) Calcule o esfor¢co que vem para a referida estaca.

¢) Desenhe um perfil do terreno no local das estacas, escolhendo e atribuindo
apropriadamente caracteristicas de resisténcia aos solos de forma a que a resisténcia de
cada estaca seja limitada pela capacidade de resisténcia do B.A. da estaca e ndo pela
capacidade de carga do terreno.

180 2.00

1.80

1.80

AV

1. No dimensionamento de um muro de suporte usa-se muitas vezes a teoria de Rankine para
o célculo da estabilidade “exterior” e “interior”.
a) Indique as hipoteses dessa teoria e aplique-a ao muro de contrafortes da Fig.1
b) Diga em que consiste a estabilidade interior no caso do muro da Fig.1. Indique a marcha de
calculo da estabilidade exterior.
¢) Sendo o muro de contrafortes como dimensionaria a laje de fundo E’'B’B’E’” ?

Como poderia calcular “sem tabelas” os momentos flectores no bordo B’B’’ ? Justifique.
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Corte

\ Areia Fina

14.0m \

| Dk B”

Planta

3. Demonstre através de desenhos e cdlculos de sua autoria que um grupo de estacas,
trabalhando essencialmente de ponta, com distancias minimas entre eixos (que deve indicar)
de estacas vizinhas, tem uma capacidade de carga ou resisténcia superior a soma das
capacidades de carga das estacasa individualmente consideradas.

UM 4°. ano de Eng®.Civil Exame final de "FUNDACOES" chamadJulho 1998

1. a.) Defina escavacgao entivada e diga como pode ser constituida a entivagao.

b)Esclareca em que casos € dispensdvel a entivacdo e aqueles em que € indispensavel.

c.) Pretende-se realizar uma escavacdo numa area de 15x15m num terreno areno-argiloso com
nivel fredtico a pequena profundidade.

Tendo-se optado pelo uso de cortinas de estacas-pranchas em BArmado, apresente técnicas
para a sua execucdo.

Indique a ordem de execug¢ado dos trabalhos e formas de garantir a estabilidade durante essa
execucao.

d.) Supondo que se usam ancoragens para fixar a cortina de retencao, apresente desenhos com
essa ancoragens e sugira como poderia fixar se poderia fixar o seu comprimento minimo.

e) Que problemas podem surgir no fundo da escavac¢do e como poderiam ser resolvidos.

2) A capacidade de carga de um 6rgao de fundacdo e, em geral, dada pela férmula:

qui= C.Ne. O + q.Ng. 0 + (B/2). v.Ny. oy (1)

-a). Identifique todos os factores da formula (1). Faca desenhos
-b). Discuta o valor relativo das trés parcelas:
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-i. Em fun¢do da menor dimensao da planta do 6rgdo de fundacdo. Exemplifique

-ii Em fun¢do do angulo de atrito do terreno abaixo da base da fundagao.
-iii. Nos pardmetros 0, € 04 estdo incluidos factores de profundidade d. e dq que
dependem do angulo de atrito do solo acima da base da fundacdo e ndo do angulo de
atrito do terreno abaixo dela. Justifique.

3.-a). Para o muro-cais da Fig 3 atribua caracteristicas de resisténcia aos solos indicados.

-b). Justifique a nececssidade de escavar (dragar) até se atingir um solo compacto ou “bed
rock”

-¢). Justifique a necessidade de considerar ac¢des horizontais sobre o muro e indique forma de
as estimar.

-d). Calcule o factor de seguranca por um método das fatias. Concretize.

UNIVERSIDADE DO MINHO
4°. ano de Eng”. Civil 3
Exame final de "FUNDACOES' Novembro 1998

1. a) Indique os parametros que contribuem para a capacidade de carga de uma estaca e que
sdo afectados pelo processo de construgdo das estacas. (Discuta o assunto em funcio do tipo
de estaca e do processo construtivo). (Faca desenhos)

b) Explique porque € que uma fundacdo em talude tem capacidade de carga menor que a
mesma fundacido quando a superficie do terreno na zona das estacas € horizontal e os solos
tém as mesma caracteristicas. (Faca desenhos)

¢) Indique quanto a materiais e formas os tipos de estacas-pranchas que conhece e dé
exemplos de cada tipo.

d) Porque razdo os assentamentos de um grupo de estacas sao sempre maiores que os de uma
estaca isolada? (Justifique. Faga desenhos)

2. Considere o macico de estacas verticais da Figura 1 onde as estacas 1 e 2 t€ém diametro de
0,50 m, as estacas 3 e 4 t€ém diametro 0,60 m e as estacas 5 e 6 tém diametro 0,80 m, sujeito
as seguintes cargas em relacdo aos eixos indicados:

F,=-1.200 tf, M,=-2.000 kNm, M,=3.000 kNm
a) Indique e justifique por um cdlculo rapido qual a estaca mais carregada
b) Calcule o esfor¢o nessa estaca (Compressoes positivas).

¢) Supondo agora que a estaca 4 € suprimida e que a solicitacdo no macico € a mesma, calcule
o esforco na estaca 2.
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@d:SOcm d:60cm® d:SOCm@ £

2,0 m

@)

(2)d=50em  d=60cm(4) d=800m® %
)

% I X

K 7 A
0,9 m 2,0m 3,0m 09 m

Figura 1

3. a) Em que casos se justifica o uso de muros de suporte com contrafortes e ndo muros de
suporte em consola simples.

b) Distinga quanto a distribui¢do de armaduras principais na laje vertical e na da base, os
muros em consola simples dos muros com contrafortes.(Fagca desenhos).

a) No caso de um muro de suporte de contrafortes, CONCRETIZE uma marcha de célculo
das armaduras dos contrafortes a partir das pressdes das terras.(Faca desenhos)

UNIVERSIDADE DO MINHO
Exame de Fundacoes Julho de 2000

Observacao: os alunos devem fazer desenhos elucidativos e bem proporcionados.

1.
a) Que entende por “escavacdo entivada” e “entivacdo”. Faca um desenho de uma escavagdao
entivada. Apresente pormenores dos apoios entre os elementos estruturais da entivacao.

b) Indique como sado transmitidos os impulsos do terreno na escavagdo entivada de a) e quais
s@o os tipos e como sdo calculados, os esfor¢cos em cada peca da entivagdo. Faca desenhos.

¢) Justifique o facto de para uma entivagc@o os impulsos das terras ndo corresponderem ao
estado activo da tensdo que da impulsos minimos, (justifique ainda o facto dos impulsos
serem maiores € ndo aumentarem linearmente com a profundidade).

d) Desenhe o esquema de uma vala aberta entivada com fundo argiloso. Mostre o mecanismo
da rotura correspondente no levantamento do fundo. Como calcula o coeficiente da
seguranca em relacdo a esse tipo de rotura? Concretize.

a) Em que casos é, por ventura, mais conveniente o uso de estacas cravadas do que estacas
moldadas. Justifique e faca desenhos.

b) Um pilar esté sujeito aos seguintes esfor¢os:
N = 5000 kN

32/21



M, =170 kNm
M, = 80 kNm

i
o/ d
0,70 m M,
1 S
[ NP
0,70 m *
Y rj
[/ U
0.4 m 1,4 m 0,6 m

1) Calcule o esforco na estaca 2 supondo que as estacas s@o verticais, t€ém todas o mesmo

didmetro € 0 mesmo comprimento.

ii) Supondo que a estaca 3 tem diametro de 80 cm e as restantes estacas t€ém diametros de

60 cm, como se refazem os cdlculos para obter o esforco nessa estaca?

3.

a) Diga o que entende por muro de suporte de gabides. Indique a forma da sua construgao,
vantagens e inconvenientes do seu uso. Faca desenhos.

b) Faca desenhos cotados de um muro de suporte de contrafortes, com planta e corte
transversal vertical, desenhando também as forcas que se exercem na base, mostrando as
forcas de accdo e de reac¢ao do terreno.

¢) Mostre como calcularia os esforcos na laje de fundo entre contrafortes. Faca desenhos.

d) Indique e justifique as posi¢des muito diferentes da armadura principal da laje vertical de
um muro de suporte de contrafortes ¢ de um muro em consola. (Faga desenhos com as
posicdes dessa armadura nos dois casos).

e) Desenhe um muro de suporte com niveis de dgua diferentes atrds e a frente do muro.
Indique os efeitos desse desnivel e como podera entrar com eles no cdlculo da estabilidade
do muro:

i) duma forma aproximada;
ii) duma forma mais rigorosa.
testFund.doc

Muros de Suporte

EX1

Considere o muro de suporte representado.
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0.4m /aBz/ou

¢=34°
y=18kN/m’

!

8.0m

— L5

0.7m

1.0m  0.8m 30m y=17.5kN/m’ ¢=32° c=19kN/m’
a)Verifique a estabilidade exterior do muro de suporte.
b) Calcule as armaduras necessarias (estabilidade interior).

Notas: - Considere betdo B25, aco A400
- Yoetio=25kN/m’
-0y=24° ;cp=c/2

EX2

Considere o muro de suporte tipo gravidade representado.

34/21



~
=y
A

N
Aterro Granular
Y=19kN/m"3
¢7=300
&=2/3 ¢’
7.0m
Yoetdao=24kN/m"3
1.0m
k—
1.0m N - 77 Granito decomposto

2
‘La’=30°

Determine a dimensdao b do muro de suporte pelo método dos coeficientes parciais de
seguranca (Combinacdo C do Eurocédigo 7) de modo a que se verifique a seguranca em
relac@o ao derrubamento e ao escorregamento pelo base.

Compare o resultado encontrado com o que obteria se recorresse aos coeficientes globais de
seguranca. Comente os resultados.

EX 3

Dimensione a fundacdo directa de um pilar (50x50cm’) sujeito a uma carga axial de 2500kN
(dimensdes em planta, altura e armaduras), admitindo um coeficiente global de seguranca
Fs=3.0 e pelo método dos coeficientes parciais de seguranca (EC7).

Considere betdo B35 e aco A400NR.

Argila arenosa
Y=18kIN/m’

=28 1.5m
¢=20kN/m

Areia Argilosa con%pacta
Y=19KN/m’ c=SkN/m”  ¢=31°
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EX 4

Dimensione uma sapata rectangular comum aos dois pilares representados solicitados por
cargas de 1000kN e 1500kN. A pressdo no solo deve ser uniforme e ndo exceder
Jaam=0.5MPa. Por limitac¢des de terreno a distancia do pilar P; ao limite da sapata ndo pode
exceder 0,60m.

Considere betdo B25 e aco A400NR.

Pilares:40x40cm”

1000kN 1500kN

P] PZ
0.6m | | 4.0m |

EXS

Na figura representa-se uma parede corrida com a carga indicada. Para evitar efeitos de
excentricidade, a sapata da parede é ligada por uma viga V aos pilares contiguos, os quais
estdo espacados de 5 m. Supondo que o terreno aceita uma tensdo admissivel de 0.3MPa,
dimensione as sapatas e a viga, admitindo um betao B30 e aco A400.

Procure que a tens@o no terreno seja uniforme.
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l 200kN/m

_

CORTE

PLANTA

B>

B,

Bs

Pilar Q (0.4x0.4)
V=900kN

Considere a fundagao representada.
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[rd
.
76\ ’
Aterro ¢
0 Y=19kN/m"3 .
-~m ¢'=35° p 7N Aterro
F Y=19kN/m*3 1.50
’ F P P F P ¢’=350
=i 15 2 Areia
> (x2.0) Y=20kN/m"3
2.5m ¢'=35°
Areia compacta
Y=22kN/m"3
4.0m ¢’=40°
Bed-rock
Acgoes:
- Permanentes
VG=300kN ; MG=10kN.m ;HG=0
- Sobrecargas
VQ=100kN ; MQ=0 ; HQ=0
- Vento

VW=0 ; MW=80kN.m ; HW=50kN

(W0Q=0.6 ;yw1Q=0.4 ; y2Q=0.2  yOw=0.4 ; ylw=0.2 ; y2w=0)

a) Determine o coeficiente de segurancga global em relacdo a capacidade de carga da fundagdo.

b)Efectue a verificagdo de seguranca em relacdo ao estado limite dltimo do macico de
fundacdo utilizando o método dos coeficientes parciais de seguranga (EUROCODIGO 7).

c) Determine o assentamento imediato do centro da fundacdo (Combinagdo frequente de
acgoes). E=20MPa; v=0.3

Capacidade de Carga de Fundacoes Superficiais

Considere a sapata representada.
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=19kN/m’
A 1.5m
p— A

Yu=20KN/m? 4, 4 4

=0 A | 5 ‘ 1.5m
_— A

¢7=300 7(
2.5m(x4m)

a) Utilizando as expressdes propostas por Vesic e pelo EUROCODIGO 7 calcule qy, para :
1) Condig¢des da figura com H/V=0.2

ii) Sem solicitacao horizontal (H=0) e com o nivel freatico muito abaixo da base da sapata
(y=18kN/m’)

iii) Nao existindo terras acima do nivel da base da sapata , com H/V=0.2

b) Dimensione uma sapata quadrada a colocar 2 mesma profundidade no terreno representado,
solicitada por V=9000KN e H=900kN, de forma a garantir um coeficiente de seguranca de 3.0

1. No dimensionamento de um muro de suporte usa-se muitas vezes a teoria de Rankine para
o célculo da estabilidade “exterior” e “interior”.
a) Indique as hip6teses dessa teoria e aplique-a ao muro de contrafortes da Fig.1
b) Diga em que consiste a estabilidade interior no caso do muro da Fig.1. Indique a marcha de
célculo da estabilidade exterior.
¢) Sendo o muro de contrafortes como dimensionaria a laje de fundo E’'B’B’E’” ?

Como poderia calcular “sem tabelas” os momentos flectores no bordo B’B’’ ? Justifique.
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Corte

14.0m

Areia Fina

1.0m

| Dk

B”

Planta

Fig.1

2. Dada a cortina de estacas-prancha da Fig.2 e os solos indicados, determine:
a) A “ficha” ou profundidade de encastramento D.

b) Os diagramas de esforcos transversos e momentos flectores.

¢) Dimensione a cortina escolhendo estacas de aco de perfis correntes.

1.1m

1.1m

6.9m

e

4

v=16.7kN/m’

Yoar=20.6kN/m’
¢'=33°

Your=19.8kN/m’

¢'=0°
¢’=60kN/m’

Fig.2

3. Considere o macigo de estacas de diametros variados da Fig.3. Estao aplicados no centro de
gravidade do macico a carga N=5500kN e os momentos M,=1800kN.m e M,=1500kN.m.

a) Calcule a carga na estaca mais carregada.

b) Se for retirada a estaca E, , calcule o esforco vertical nas restantes estacas.
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Q »=80cm O »=80cm Q
6=60cm
1.8m
b 80 80
=80cm =80cm
O ’ 0=60cm ° O
1 1 1
2.0m 1.8m

Fig. 3

(Y34

1. Considere a capacidade de carga “dltima” de uma fundacao

Qui=CNcO+PN,0lg+1/2YBN, ot

e a capacidade de projecto qq, obtida com um coeficiente parcial de seguranca Fs para a
coesdo e para a tangente do angulo de atrito.
Mostre, se quiser através de um exemplo, que qq € diferente de q;/Fs.

2.

a) Numa fundacdo por sapatas “continuas” com base em terrenos heterogéneos e recebendo
cada uma cargas de vdarios pilares, que célculos poderia fazer para garantir a obtencdo de
momentos flectores maximos (positivos e negativos)? Se quiser pode usar como exemplo uma
sapata recebendo 3 pilares.

b) Quais as consequéncias da heterogeneidade do terreno em termos de disposi¢ao e valores
das armaduras?

3. Na figura 1 apresenta-se a planta de um edificio de 20 andares, com pé direito de 2,90m
(entre planos médios de andares sucessivos), pavimentos de lajes aligeiradas sobre vigotas
pré-esforcadas.
a) Estime a carga méaxima por pilar (veja o RSA e o REBAP) para os casos:

1) accdo de base sobrecarga

ii) accdo de base vento

b) Dimensione, para a combinagao mais desfavoravel, a sapata mais carregada.

41721



Sm

Sm

10m 10m

Fig.1

10m

4. Considere a sapata de forma irregular da figura 2 com uma carga de 2000kN aplicada no

ponto F.

a) Determine os eixos principais centrais de inércia e os respectivos momentos de inércia.

b) Calcule as tensdes nos pontos A, B, D, E.

¢) Obtenha a posi¢ao do eixo neutro.

0.80m 0.80m 1.70m

Fig.2

testFund.doc

UM 4°. ano de Eng®.Civil Exame final de "FUNDACOES" Dez°..97

1. Considere o plano de cargas do edificio da Fig.1
onde P=200tf

Mg=175tftm  Mp=255tfm
90kgf/cm?2

15 30

60 Rp

a=4,00m b=3,00m
O solo € a areia pouco argilosa com as resisténcias \
2

de ponta registadas no ensaio CPT indicadas. .
a) Fixar as caracteristicas de resisténcia para o solo.
b) Dimensionar a fundag¢ao directa usando o EC7.

N
-
\
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(valor de B, espessura da laje, diagramas de momentos

I
flectores e esforcos transversos) T \
¢) colocacdo de armaduras. —
_ —
P e P P B P T
B " b ~— 10.m
S S SUE S S S A
a a b b
Fig.1a Figl.b

2. Um pilar de um edificio tem na sua base o seguinte conjunto de esfor¢os nao majorados:
-Esfor¢o axial= 900tf (admita como 1* hip6tese que os esforcos transversos sdo desprezaveis)
-Momento flector Mx=3000kNm

-Momento flector My=2000kNm

Dimensione para o pilar uma fundacio em estacas de diam=0,80 m em BA (B25), com carga
de rotura de 180tf, tendo em conta a maior economia possivel para o macico de
encabecamento.

(Calcule N°. de estacas, o seu espacamento e a sua melhor disposi¢do). Numa 2° fase
dimensione o proprio maci¢o de encabecamento e as armadura das préprias estacas.

Numa 3* fase admita que o esforgo transverso na base de pilar € de 10tf. Indique a forma como
o mesmo € absorvido sem precisar de estacas inclinadas.(faca desenhos da planta das estacas e
de pormenor do maci¢o de encabecamento, etc)

3. Dada a cortina de estacas-pranchas da Fig 3 110
e os solos indicados, determinar: - >
a) Os diagramas de pressdes dos solos na cortina 1.40 Ysat=16,7kN/m3

b) Os esfor¢os nos tirantes supostos espacados -
horizontalmente de 3,00m -
¢) A “ficha” ou profundidade de encastramento D.
d). Considerando um comprimento para o tirante 0°=34°, ¢’=0.

que lhe pareca apropriado, calcular o coeficiente de  7.00 Ysat=20,5kN/m3
seguranca ao deslizamento geral do conjunto cortina
terreno, usando o método das fatias de Bishop e um
circulo de deslizamento com centro e raio que lhe
parecam apropriados.

0’=15°
Nota: Para resolucdo da alinea d) adopte D=6.00m ¢’=80kN/m2
se nao tiver resolvido c) D Ysar=20kN/m3

Fig.3

UM 4°. ano de Eng®.Civil Exame final de "FUNDACOES" Julho 1998

I. Um pilar esta fundado num macico com 9 estacas verticais de igual comprimento em Betdo
A. com diamteros d=0,50 excepto a estacas 3 e 7 que t€ém diam. de 0.80m.

O pilar tem as seguintes cargas:

N=700tf
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M,= 80tfm

M,= 60tfm

d) Indique para a estaca 3 quias sdo das ac¢des indicadas, quais as que a sobrecarregam e
quais as que a ailiviam.Justifique.

e) Calcule o esfor¢o que vem para a referida estaca.

f) Desenhe um perfil do terreno no local das estacas, escolhendo e atribuindo
apropriadamente caracteristicas de resisténcia aos solos de forma a que a resisténcia de
cada estaca seja limitada pela capacidade de resisténcia do B.A. da estaca e ndo pela
capacidade de carga do terreno.

180 2.00

1.80

1.80

UM 4°. ano de Eng®.Civil Exame final de "FUNDACOES" Julho 1998

I. Um pilar estd fundado num macico com 9 estacas verticais de igual comprimento em Be

A. com diamteros d=0,50 excepto a estacas 3 e 7 que t€m diam. de 0.80m.

O pilar tem as seguintes cargas:

N= 700tf

M,= 80tfm

M,= 60tfm

g) Indique para a estaca 3 quias s@o das ac¢des indicadas, quais as que a sobrecarregam e
quais as que a ailiviam.Justifique.

h) Calcule o esfor¢co que vem para a referida estaca.

i) Desenhe um perfil do terreno no local das estacas, escolhendo e atribuindo

tao

apropriadamente caracteristicas de resisténcia aos solos de forma a que a resisténcia de

cada estaca seja limitada pela capacidade de resisténcia do B.A. da estaca e ndo pela
capacidade de carga do terreno.

O
O

|/
O
b

+Z

O 0 O
Of\

44/21



45/21



ANEXO
(Anexo ao livro de texto “Fundacdes” de J. Barreiros Martins, Eng® Civil, UM,

Guimaraes 2002)

Exemplo de dimensionamento de uma sapata de betdo armado usando a norma
espanhola EH-91, associada ao REBAP.
(Autor: Eng® Salvador Dias, Estruturas, UM)

Enunciado

Considere que os pilares P, e P, representados na Figura A1, adjacentes a uma junta de
dilatacdo, estdo submetidos aos seguintes esfor¢os actuantes de calculo:
Combinagao 1:
Pilar Py: Nyg = 1500 kN e My =75 kN.m
Pilar P»: Ny = 1200 kN e My; = 100 kN.m
Combinagao 2:
Pilar P: Nyg = 1300 kN e My, = 100 kN.m
Pilar P»: Ny = 1000 kN e Myq = 150 kN.m
Os pilares sdo iguais e apresentam uma sec¢do transversal de 0.4x0.4 m®. O valor de

cédlculo da tensdo admissivel do terreno € de 450 kPa (o,; =450 kPa ). Dimensione uma
sapata conjunta aos dois pilares e apresente o desenho de execugdo cotado.

Nsd

Figura Al — Sapata conjunta aos pilares P, e P,.

Resolucao

1) Definicdo das dimensdes em planta da sapata

A sapata a dimensionar serd homotética, ou seja, as suas dimensdes em planta serdo

proporcionais as dimensdes da sec¢do transversal do pilar.



L (xB)

Sapata homotética: a/b = L/B

(1T g

a

k b

1 L=2B 1

Figura A2 — Sapata homotética.

Atendendo aos dados da Figura A2, a drea da sapata em planta e a inércia a flexdao em
torno do eixo correspondente a menor dimensdo em planta da sapata (ver sentido do

momento flector na Figura A2) valem:
Area: A=LxB=2BxB=2B";

BxL' Bx(2B) _8B* _2p
12 12 12 3

Inércia: =

Combinagdo 1:

O valor de célculo dos esforcos actuantes na sapata correspondente a combinacgdo 1
vale:

Ny =1500 + 1200 + 0.1 (1500 + 1200) = 2970 kN;

My =75+ 150 = 175 kN.m.

No célculo de Ny, o valor do peso préprio da sapata foi estimado como valendo 10% do

valor do esforco axial proveniente dos pilares P; e P,.

O critério de seguranga que se impde na verificacdo das tensdes instaladas no terreno,

que conduzird as dimensdes em planta da sapata, € que a tensdo de referéncia (o ,ef)



seja menor que a tensdo admissivel do terreno (o,,). A tensdo de referéncia (0 )

corresponde a média “pesada” das tensdes mdxima (o,) e minima (o, ) instaladas no

terreno, atribuindo-se um peso de 3 a tensdo méaxima e um peso de 1 a tensdo minima.
Assim, a condicao a verificar é:

30, +o0,
Oref= 4 ~Cu

De seguida apresentam-se os calculos necessdrios para efectuar a referida verificacdo de
seguranca e que conduzird as dimensdes em planta da sapata para a combinacido de

esfor¢os em andlise.

N M .
o = Not M, 2972() N 1754 ><3><(L/2): 2972() N 1754 3B = 14225 N 26235
A I 2B 2B 2B 2B B B
1485 262.5 4455 787.5
B B B B
N, M, 1485 262.5
T2 = B V=0 T s
A 1 B B
. . 30, +0,
Condigao de seguranca a verificar: o ref = 1 <o,

4455 787.5 1485 262.5
+ + —

2 3 2 3
B B 43 B~ < 450 kN/m?

4455 787.5 1485 262.5
+ + —

2
Tt t T < 1800 kN /m

4455B + 787.5 + 1485B — 262.5< 18008’
~ 1800B° + 5940B + 525 <0 = 1800B> —5940B —525>0= B >1.86m

Dimensdes em planta da sapata atendendo aos esfor¢os referentes a combinagao 1:

B=1.90m
B>1.86m= .
L=2B=3.80m

Combinagdo 2:

O valor de célculo dos esforcos actuantes na sapata correspondente a combinacdo 2

vale:



Ny =1300 + 1000 + 0.1 (1300 + 1000) = 2530 kN;
M, =100 + 150 = 250 kN.m.

De seguida serd imposto o critério de seguranca relativamente a tensdo maxima

admissivel no terreno. Assim, tem-se:

2530 250 2530 250 1265 375
o, = + X3xI(L/2)= +——X3XxB= + =
' 2B* 2B* (t/2) 2B*  2B* B* B
1265 375 3795 1125
1=ty D30 =t
B B B B
1265 375
=5 B
. . 30, +o0,
Condigdo a verificar: 0 ,,r = 1 <o,

3795 1125 1265 375
B B B B
y < 450

3795 , 1125 1265 375 < 1800
B’ B B> B

37958 + 1125 + 12658 — 375< 1800B°

—1800B° + 50608 + 750<0 = 1800B8° — 5060B — 750> 0 => B >1.74m

Dimensdes em planta da sapata atendendo aos esfor¢os referentes a combinacao 2:

B=1.75m
B>1.74m = .
L=2B=35m

Analisando os resultados referentes a cada uma combinagdes tem-se:

Combinacio mais desfavoravel: combinacio | = L=3.8m e B =19 m.

i1) Definicdo da altura da sapata

ii.1) Condicdo de sapata rigida

E pratica corrente dimensionar as sapatas como rigidas assumindo-se no seu

dimensionamento uma distribui¢do de tensdes uniforme no solo. As exigéncias em



termos de corte/pungcoamento conduzem normalmente a alturas de sapata tais que se

cumpra a condi¢do de sapata rigida.

Condi¢ao de sapata rigida: H = a—z(’ , em que

a, :max[(l' ; a) ; (B ; b)} , Ou seja, a, € a maior aba da sapata.

Considerando que a junta de dilatacdo tem 2 cm e atendendo aos dados da Figura A3,

tem-se:

a, =max(1.49; 0.75) = 1.49m = H > % =0.745m= H =0.75m.

—
1.9/2-0.4/2
=0.75m
1.9m
3.8/2-0.01-0.4
=149m
AT
L l
1 1

3.8 m

Figura A3 — Dados para o célculo da altura da sapata pela condicio de sapata rigida.

ii.2) Condicdo de verificacdo ao corte

A altura obtida pela condi¢do de sapata rigida tem que ser verificada em termos da
seguranca ao corte. A condicdo de verificacdo ao corte € efectuada impondo que

de < Vrd .

De seguida, sera determinado o valor de cdlculo do esfor¢o de corte actuante V ;. Na
Figura A4 apresentam-se os dados necessarios para o célculo de V. Assim tem-se:

H=0.75m=d=0.70 m= d/2=0.35 m (a secgdo critica de corte estd localizada a

d/2 da face do pilar — ver Figura A4);

o, = 14825 + 262'35 = 449.6 kPa ;
192 1.9
g, 21485 2625 _ 0 ip

192 193



o(x)=3T314 (449.6-373.1)

x=373.1+20.13x;

x=3.8-1.4=2.66m = 0=426.6 kPa .

O valor de célculo do esforgo de corte actuante V,, corresponde ao valor do volume do

solido cuja base e a altura estdo assinalados na Figura A4. Assim, tem-se:

_ 449.6 +426.6

Ve x1.14x1.9-[(1.9-0.4)/2-0.7/2] x426.6 = 880.67 kN.

Na expressao anterior, quando se retira o volume correspondente aos sélidos em que as
bases sdo os tridngulos P e P’ (ver Figura AS5), por simplificacdo, foi considerada uma

altura constante (tensdo) e que vale 426.6 kPa.

Py P,

d/2 = 0.35 m (localizacdo da seccio
critica de corte)

H=0.75m
(d=0.7 m)
X
G (x) = 373.1420.13x 3.8/2-0.01-0.4-0.35 = 1.14 m
373.1
426.6 449.6

N altura do solido para
o calculo de Vsa

Vsa
< base do sélido para o
) ,\\/ caleulo de Vsa
(] \& is07=11m

Figura A4 — Dados para a verificacdo ao corte.

373.1 \\mﬁ&& 4496
Via

1] \m

Figura A5 — Dados para o cédlculode V.



O valor de célculo do esfor¢o de corte resistente V,; € determinado pela expressao:
Via= 17 (1.6-d) A..
Para um betao C20/25 (B25) o valor de 7; = 0.65 MPa. O parametro (1.6-d) vale 1, pois

¢ o minimo valor que pode tomar o pardmetro (/.6-d). A érea de corte (A, = (b+d )>< d)

¢ definida na secc¢do critica de corte, anteriormente definida, e vale 1.1x0.7 m?. Assim,

tem-se:

Via= 71 (1.6-d) Ac = 0.65x1000x1.0x(1.1x0.7 )= 500.5 kN .

Dos resultados obtidos verifica-se que:

Vsa > Via = Nova solucgdo.

A nova solucdo a estudar serd uma sapata com uma altura de H = 1.0 m (d = 0.95 m).

Verificacdo ao corte em “viga larga” (ndo faz parte da norma espanhola mas é
recomendada por Bowles, 1996)

430.5 kPa x 1.90 (1.90-0.40) <650 x 1.90 x 0.95 x 1

1227 < 1173 kN (Pode considerar-se suficiente).

P P,

d/2 = 0.475 m(localizacdo da secciao
critica de corte)

H=1.0m
(d=0.95 m)

X
—

G (x) = 373.1+20.13x

3.8/2-0.01-0.4-0.475 = 1.015 m

M. 4292 \\é& 449.6

N altura do sélido para
Vi o calculo de Vsa

P base do sélido para o
. ‘%\’ calculo de Visa
xl\

Figura A6 — Dados para a verificacao ao corte (2* solugdo).

O valor de célculo do esfor¢o de corte actuante V,; corresponde ao valor do volume do
sOlido cuja base e a altura estao assinalados na Figura A6. Assim, tem-se:

o(x)=373.1+20.13x;
x=3.8-1.015 = 6=429.2 kPa;



v, :Mz“z”m.msmy—[@g—0.4)/2—0.95/2]2 x429.2 = 814.9 kN.

N

O valor de célculo do esfor¢o de corte resistente V,; vale:

Via= 7 (1.6-d) A. = 0.65x1000x1.0%(1.35%0.95 )= 833.6 kN .

Atendendo a que V= 814.9 kN < V,;, = 833.6 kN, esté verificada a seguranga ao corte.

Como a altura da sapata € de 1.0 m e atendendo as linhas de rotura a 45°, verifica-se que
ndo hd a formacdo da superficie de rotura por puncoamento, conforme pode ser

verificado na Figura A7.

H=10m H=10m
(d=0.95 m) (d=0.95 m)

ke 2 |4 |/
1 1

3.8m 1.9m

Figura A7 — Verificacdo da seguranga ao pungoamento.

iii) Célculo das armaduras

O célculo das armaduras pode ser efectuado recorrendo ao designado método da flexdo

simples ou ao método das bielas.

iii.1) Método de flexdao simples

Na Figura A8 apresentam-se os modelos estruturais que serdo utilizados para o calculo
das armaduras na direccdo x e y. O vao para cada uma das consolas representadas sdao

obtidas somando ao vao util um cumprimento igual a 15% da dimensao do pilar.

430.5 kPa

L

—

149 m 0.75+0.15x0.4 = 0.81 m

0.75 m

37

417.2 kPa iLLL 449.6 kPa

"

1.49+0.15x0.8 = 1.61 m

Figura A8 — Defini¢do dos modelos para o cdlculo das armaduras em cada uma das direcgdes
(método da flexao simples).



Direc¢do x

o(x)=373.1+20.13x

x=3.8-1.6=2.19m = 0=417.2 kPa

M, =417.2 ><1.61><1'—261><1.9+ (449'6_4;7'2)X1'61x%><1.61><1.9 =1080.5 kN.m
M, =1080.5 kN.m
b=19m
= u= 1280'5 - =0.0474
d=09m 1.9x0.95* x13.3x10
f.q =13.3 MPa

~0.0494x1.9%0.95x13.3
348
Ay = 17.94 cm®/m = 9016 (AY" = 18.1 cm’/m)

1 =0.0474 = w=0.0494 = A, =34.1 cm® =17.94 cm®/m

Direcg¢do y
O, =0qy = 3%449.6+373.1 =430.5 kPa (tensdo de referéncia)
sd 3/4 4

M, = 430.5x0.81x%><1.0 = 141.2 kN.m/ m

M, =141.2 kN.m/m
b=1.0m
= p= B2 _oous
d=095m 1.0x0.95° x13.3x10
.. =13.3 MPa

_ 0.0118x1.0x0.95x13.3
348

1£=0.0118= w=0.0118 = A, 43 cm®[m

Armadura minima regulamentar:

A400 = p=0.15% = A, =210 cmxIS em )y o5 2

100

Ay=14.25 cm™/m = 8016 (A = 16.1 cm’/m)

iii.2) Método das bielas

Conforme se referiu anteriormente, o segundo método para o cdlculo das armaduras € o

designado método das bielas. Este método assenta num modelo de escoras e tirantes. O



equilibrio das duas escoras presentes no modelo € garantido pelo tirante ao nivel das
armaduras. Assim, € necessario dimensionar armaduras de tal forma a absorverem a

forca instalada no referido tirante (Fyg).

a (xb)
1271
Nsa/2 Nsa/2
Fsd H
L L
1 Li(xB) 7
A A
Nsd/ 2 Nsd/ 2
L L L L L
1 7 7 7 7
L/4 L/4 L/4 L/4

Figura A9 — Célculo das armaduras pelo método das bielas.

Direc¢do x
N L a N
My=—4|=-=|="9(L-qa
T, (4 4) g (L7
M N
F. = sd _ "'sd L—a
sd d 8d( )
F N
.= sd sd (L—Cl)

fsvd - 8d fsyd

No caso de sapatas com momento flector, originando um diagrama trapezoidal de
tensoes, o valor de N, € obtido por:

Ny =0, XLXB.
Assim, tem-se:

Ny =0, XLxB=430.5%3.8x1.9=3108.2 kN (este valor serd utilizado para o célculo

das armaduras nas duas direccoes).

_ 31082
' 8x0.95% 348000

(3.8-0.82)=35.0cm?

A, =35.0/1.9=18.42cm” /m = 10016 (AY=20.1 cm?/m)



Direc¢do y

2 \4 4
M N
F ., = sd _ " 'sd B-b
sd d 8d ( )
de N sd

S (B—b)
fsyd Sdfsyd

_ 31082
' 8x0.95%348000

(1.9-0.4)=17.6 cm*

A, =17.6/3.8=4.6 cm*/m = armadura minima = 8016 (AY" = 16.1 cm*/m)

iv) Pormenorizacdo das armaduras

Py P,

3010 (zona da junta de dilatacido)

<{ }? H=10m

L L

1 7
3.8 m (x1.9 m)

Figura A10 — Pormenorizac¢do das armaduras.

Nota: Como a sapata tem 1 m de altura, o REBAP obriga a que seja colocada uma

armadura secunddria distribuida ao longo da altura da sapata com valor de pelo menos
4% da armadura principal, isto é, com o valor de A; =35%0.04=1.4 cm?, ou seja, 308

em cada face lateral.



Fundacoes-Complements

Fundacoes

Notas complementares aos textos “Fundagdes” UM, por J Barreiros Martins (2002)
Pag. II-1 a II-3.

Coeficientes parciais de seguranca em Geotecnia e Fundacoes

(Definidos na pré-norma europeia (ECT) ENV 1997-1:1994, na versdo portuguesa, Out.94)

Em vez de um coeficiente global de seguranca F; usam-se agora coeficientes parciais
F,y para a tangente dos angulos de atrito dos solos e Fy. para as coesdes.

Sdo coeficientes de “minoracdo” das caracteristicas de resisténcia dos solos (ou rochas)
de fundacdo. Isso implica que ja nao se calcula um qy; (carga de rotura do solo na base
da fundacdo) mas um qq (d = “design” = projecto) que vai ser “confrontado” com as
cargas que vém da superestrutura para o 6rgdo fun¢do em causa . Essas cargas tém de
ser cargas “majoradas”, Qq para as combinagdes de ac¢des mais desfavoraveis do RSA.
Qq serdo “esforcos” aplicados pela superestrutura 4 fundacao do tipo forgcas normais (N)
e de “corte” (Tx e Ty) momentos que podem ser de todos os tipos (flexdo em torno do
eixo dos xx (My) ou em torno do eixo dos yy (My) ou em torno do eixo vertical zz
momento torsor (M,).

Em geral, s6 nos macigos de estacaria “tridimensionais” com estacas inclinadas € que se
considera (M,). Também os esforcos de corte T sdo, em geral, “absorvidos” pelo terreno
que rodeia a fundagdo e na base da fundacdo, e por isso nao se consideram. (Porém,
nada impede que se considerem esses esfor¢os, no dimensionamento dos Orgdos de
fundacdes — sapatas, pog¢os, muros de suporte, cortinas de estacas pranchas e macicos de
estacaria).

Portanto, os “esfor¢cos” nos “6rgdos de fundagdo”, mais importantes sdao N, My, My e nos
muros de suporte de terras e outras obras de retencao (cortinas de estacas, pranchadas),
forgas horizontais (pressodes das terras e da dgua).

Segundo o EC7, quando relevante, o projecto deve ser verificado separadamente para
cada um dos trés casos A, B, e C.

Os casos A, B, e C foram introduzidos de modo a assegurar estabilidade e resisténcia
adequadas na estrutura e no terreno de acordo com o quadro 9.2 da ENV 1991-1,

Eurocédigo 1, “Bases de Projecto”.
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Os valores dos coeficientes de seguranga parciais para ac¢des permanentes € variaveis

fornecidos no quadro devem ser usados geralmente na verificagao dos estados limites

ultimos de tipos convencionais de estruturas e funda¢des em situacdes persistentes e

transitorias. Devem considerar-se valores mais severos nos casos de risco fora do

comum ou condig¢des de terreno ou de carregamento ndo usuais ou excepcionalmente

dificeis. Desde que devidamente justificado com base nas possiveis consequéncias,

podem ser utilizados valores menos severos para estruturas tempordrias ou em situacdes

transitdrias. No caso de situagdes acidentais todos os valores numéricos dos coeficientes

de seguranga parciais para as ac¢des devem ser considerados iguais a [1,0].

Coeficientes de seguranca parciais — estados limites tiltimos em situacdes persistentes e transitéorias

Accoes Propriedades do Terreno
CASO Permanentes Varidveis
Desfavordveis | - Favordveis | Desfavordveis | o ¢ c' cy "
A [1,00] [0.95] [1,50] [1,1] [1,3] [1,2] [1,2]
B [1,35] [1,00] [1,50] [1,0] [1,0] [1,0] [1,0]
C [1,00] [1,00] [1,30] [1,25] [1,6] [1,4] [1,4]

(1) Resisténcia a compressao uniaxial de solo ou rocha

No célculo do coeficiente de seguranga segundos as novas pré-normas do EC7

(Eurocédigo 7 — Projecto de Geotecnia) hd que considerar 3 casos como dissemos no

inicio deste curso:

Aplicar as caracteristicas do solo

Accoes Propriedades do Terreno
(coeficientes de majoracdo) (coeficientes de minorac¢do)
CASO Permanentes Variaveis
Desfavoraveis Favoraveis Desfavoraveis tan q) c' Cu qml)
A [1,00] [0.95] [1,50] [1,1] [1,3] [1,2] [1,2]
B [1,35] [1,00] [1,50] [1,0] [1,0] [1,0] [1,0]
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C [1,00] [1,00] [1,30] [1,25] [1,6] [1,4]

[1,4]

Isto implica que o projectista da estrutura (superestrutura) dé ao projectista das
fundacdes também trés combinacdes de acgdes, correspondentes aos trés casos.

Assim poderemos dizer que hd que fazer trés cdlculos da “capacidade de carga” de uma
estaca (ou capacidade de resisténcia) ou “capacidade portante”.

Um Qa, um Qg e um Qc, os quais serdo obtidos da mesma forma que o Qyy “cldssico”
ou tradicional apenas alterando as caracteristicas da resisténcia dos solos como acima se
indica.

(Ex.: obter para uma estaca os Qa, Qg, € Qc).

Estes valores sao depois comparados com os valores que se obtém para a estaca mais
carregada do macico, calculada como adiante se mostrar4.

O EC7 ndo esclarece (por enquanto) como se calcula a “capacidade de resisténcia da
estaca a partir de ensaios de penetracdo estdtica (CPT) ou dindmica (SPT ou PDP ou
PDL). Quando sdo determinadas ¢’ e ¢’ entenderemos que se poderdo usar os
coeficientes para, digamos, valores mais frequentes médios entre os de tgd’ e ¢’ se o
solo € areno-argiloso. Se o solo (da ponta) é arenoso usar os da tgd’ e se € argiloso usar
os de C,.

O problema maior estd em que os projectistas da superestrutura nao estdo habituados a
dar aos de Fundacgdes os trés planos de carga correspondentes as combinacdes mais
desfavoraveis A, B e C.

(Observacdo: o que acima se diz refere-se a pré-norma do EC/ cujo “Documento
Nacional de Aplicagao” ja foi publicado em Portugués. Porém, ja foi aprovada em Dez®

.2005 a norma definitiva (EN) em inglés a qual estd a ser traduzida para Portugés e vird

a constituir o “Documento Nacional de Aplica¢do” definitivo

P4g.VIII-63 (Capitulo 8°)
Generalizacio do calculo dos esforcos em estacas verticais

(Macico com estacas de seccoes rectas diferentes e com espagamentos ndo regulares

(mas todas com 0 mesmo comprimento))

Consideremos o macico da Figura 8.6.3a:

30a




Figura 8.6.3a

A generalizacdo da férmula da pag. VIII-63, que da o esfor¢o Q na estaca i do macigo e
que é semelhante a férmula da “flexdo composta” faz-se, considerando nao a forca Qi
mas a tensdao normal (axial) na estaca i de coordenadas (X;g, yiz) €m relacdo ao sistema
de eixos principais centrais de inércia do macico de estacas (cortado por um plano
horizontal).

Entdo, pela mesma férmula da flexdo composta temos:
oo N Mea  Mexg

i n n ) n )
LA XAjxg XA g

Jj=1 J=1 J=1

(a)

onde n = n°® de estacas de macigo, A; a drea da sec¢do recta da estaca j, (Xgi, yai) as
coordenadas do ponto de intercepcao do eixo da estaca i com o plano horizontal.

N € a forca vertical no macigo (reduzida ao centro de gravidade G do macico),

M;c é a componente do vector momento aplicado ao maci¢co segundo o eixo Xg
(principal central de inércia), depois da redugdo da solicitacdo ao ponto G.

M, € a componente do vector momento aplicado ao macico segundo o eixo yg
(principal central de inércia), depois da reducdo da solicitacdo ao ponto G. (Nota: os
alunos que ja nao souberem a determinagdo dos eixos principais centrais de inércia de
um conjunto de dreas, o conjunto das secc¢Oes rectas A; das estacas, nem fazer a
mudanca de uma for¢a € um momento de um ponto P (x,y) para outro G (x’, y’) ou G
(XG, yo) terdo de rever a matéria dada na cadeira respectiva do 2° ano).

Fica como exercicio a aplica¢do da formula (a) ao ex. da Figura 6.3.4a, supondo-se que
a solicitacdo em relagdo aos eixos x,y € N= 600 tf e os momentos em relacdo aos

mesmos eixos sdo My = M, = 100tfm.
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As estacas 1 e 2 tém didmetros de 0,60 m e as 3, 4 e 5 didmetros de 0,50 m. Observa-se

que o; € a tensdo normal na estaca i € que por isso a carga respectiva serd: N; = 6; A;

9° Capitulo. Calculo do Fs de um talude pelo ‘“Novo Método” (Superficie de
Deslizamento Nao circular), pp IX-19 a IX-23.

Observa-se que os sentidos arbitrados para as for¢as Xj e Xj,; nas faces das fatias
podem, na realidade serem ao contrédrio do que estd na Fig. 9.9.1, e, portanto o sinal de
toda a expressdo de AXj em (9.33) pode ter de trocar-se e isso terd influéncia no valor
do F; a encontrar. H4, portanto, que considerar duas alternativas para o cdlculo de Fs,
consoante o sinal de AXj , escolhendo-se a que der o menor F;. Os coeficientes das
incognitas (K e A ) e o termo independente na 1* ( equagdo (9.34) das duas equagdes
lineares resolventes do problema nao viriam alterados, mas o mesmo nao se pode dizer
dos coeficientes e do termo independente da 2* equagdo (9.37), que passaria a ser:

K DTW, [-cota@; o )(x, = xg) +(y, ~ o) | +

$LY) Wi [—cote@ —0)(x, —xo) + (v, ~¥o)] =

=

—2W, — c;Axi sec o, CO? ¢ +U, Seflq)i (X; - Xg) 9.37
sen(¢; -0, ) sen(¢; —a)

Il
—

Para que fique completa a emenda reproduz-se abaixo o texto inicial:

9.9 - Um Novo Método
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x
&3

Axj S
P
kWi Xi+l
«“«——N—
Xj W, Ei+l
By
Zis1
Zj
R 0 N
P; A ~
Ti loﬂi
0 /
N; N;=N;-U;
U;=u; QR
uj = pressdo neutra média em
QR=AS;
FIG. 9.9.1

Considerando o equilibrio horizontal e vertical da fatia i (Fig. 9.9.1) teriamos:

T; = W, senq; + kW, cosay; + (Ei+1 - Ei) cosQy; - (Xi+1 - Xi) senQy 9.25
N; = W;cosa; - kWi seno, - (Eiy; - E;) seno; - (Xiy - X;) cosoy 9.26
Onde

Xi+1 - Xi = AXl € Ei+1 - Ei = AEl 9.27

Por outro lado, na superficie de escorregamento o critério de Mohr-Coulomb da:

'

184, . ¢
T,=N; - U;)) =—~ + —X X Ax;sec o, 9.28
( ) F F

30a



Eliminando T; e N; entre (9.25), (9.26) e (9.28) tendo em conta (9.27) e fazendo

g0 /F=tgd e < =c, 9.28’
F
vem
W; sen o + kW, cos o; + AE; cos ¢; - AX; sen o; =
=W, cos 0itg ¢, - kKW, sen o; tg ¢, - AE; sen o tg ¢, - AX; cos 05 tg ¢, -
-Uitg ¢, +c¢, X Axjsec 0y 9.29
ou seja,
Wi (cos atgd. —send, )— kW; (senal.tg@” +cosa, )— AE; (senal.tg@” + cos Otl.) -
- AX; (cosatgd —sena,) = Uitg ¢’ - ¢ Ax; sec . 9.30
Sendo
0 04 tg 0 - sen 05 = cos &, send, — sena, cos @, _ senlg’ —"0(,.)
cos @, cos @,
Sen 0 tg O + cos 0 = send,seng, + C?S a, cosd, _ cos(¢i” —"ai ) ’
cos @, cos @,
vem
W, Sen(@” _"ai) - kW, COS(¢5” _"ai) - AE; COS(¢5” _"ai) - AX; Sen(@” _,,a[) —
cos @, cos @, cos @, cos @,

=Utg ¢, - cl AX; sec oy
o que implica

AX; = W;j - kW; cotg (¢1 —oi ) - AE; cotg (¢l — a,i) _U send,

i S+
sen‘¢i —0{15

cos @,

+c; AX; sec o; 9.31

seni¢; -a, ’

onde y(x) é uma funcdo apropriada que depende da posicio da fatia”’, vem em (9.31)
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seng,

- +
sen‘qﬁi -, )
. cos @,
+ ¢, Ax; sec oy - 4 9.33
seni¢i -a, )

AX; = Wi- kW cotg (¢ —a,) - My cotg (¢ - at,) - U;

n
Somando em ordem a i e atendendo a que ZAX . =0, vem:
i=1

kW, cotg (0~ ) +4 Dy, cotg (¢ —a) = W, +
i1

i=1 i=1

s e AXsec o x — B0y, s 9.34

P sen(p —a) S senlp —a,)

Considere-se o equilibrio geral da massa deslizante e tomem-se momentos de
todas as forgcas em relacdo ao centro de gravidade G(Xg, yg) dessa massa. A soma dos
momentos de W; em relagdo a esse ponto ¢ nula e nulas também sdo as somas dos
momentos de Xj e E; porque, essas forcas constituem pares com sinais contrdrios. Entao,

as for¢cas que dao momentos sao N; e T; e esses momentos sao:

Z(Tisenai + N, cos;) (Xi-Xg) + ZT[ cosa, —N,;sena, (yi-yg)=0 935

i=1 i=1

Sendo  T;sen o; + N;cos o; = W; - AX;
e T; cos a; - N;j sen o; = kW; + AE; = kW, + Ay;
resulta em (9.35)

n

Z(‘/Vi_AXi)(xi_xG)+Z(km+ﬂ’l//[)(yi_y0) =0 9.36
i=1

i=1
Entrando em (9.36) com o valor de AX; dado por (9.33) vem:

Zn:kWi cotg(@'i—a,)(x, —x;) + Zn:ﬂl//i cotg ((1); - o) (X5 - Xg) +
i=1 i=1

). Poderia, por exemplo usar-se uma lei parabdlica com valor méximo préximo do ponto central da

massa deslizante e valores nulos nas extremidades.
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i seng, , cos ¢,
+ z U, ; b _ c,Ax; seca, ; Z (Xi - Xg) +
P sen‘¢i -, , sen‘¢i -Q, )

+ Zn:k"Vi (i - Yo) + Zn‘,ﬂ% (Yi-¥a) =0

i=1 i=1

0 que implica:

k Zn:vvl [COtg(Q” —a)(x; —xg) +(; _yG)]+

i=1

+h i Vi [COtg(Q‘n_ai)(xi_xG)—l'(yi_yG)]=

= c,Ax; secq, cosg, U send; (Xi - Xg) 9.37

rr) sen(g/ﬁi” - Oti) : sen((i); - Oti)

Determinacao das incognitas

O sistema de equagoes (9.34) e (9.37) fornece k e A. Conhecidas k e A a relagdo
(9.33) da AX.

Os valores X; determinam-se recursivamente a partir de X, = 0, Xj;; = Xij+AX;

Os AE; determinam-se a partir de (9.32). Os valores de E; determinam-se
recursivamente a partir de E, = 0, E;;; = E;i + AE;.

A partir das forcas E; a ordenada Z; pode ser obtida a partir da equagdo de

momentos tomados em cada fatia em relacao ao ponto médio da base:

i+l

Ay, Ay, |
“E [Zi—%j+Em (z +Tyj +kWi><Zoi+(Xi+1+Xi)% =0, 938

recursivamente, sendo E, =0, X,=0, e fazendo 1=0, 1, 2, ..., n-1 sucessivamente em
(9.38), calculando entdo Zy, Z,, . . ., Zn.1. Zei € a distancia vertical do centro de gravidade
da fatia i ao ponto médio da base, aproximadamente igual a metade da altura da fatia.

yz + El Zi_Ayl _k VV: Zoi' (Xt+1+Xt) sz
2 E, 2 E E, 2

i+ i+1 i+l

Zip=- 9.39

O processo de cdlculo consiste em, arbitrar um valor para F e calcular pelas equagdes
(9.34) e (9.37) as incdgnitas k e A. Se ndo houver sismos k devera ser nulo. Se o nao for
devera dar-se um incremento a F, substituindo o novo valor de F em (9.28) e repetindo o
calculo. Pode terminar-se o processo iterativo quando | kl <0,01. Se obtivermos k < 0
deveremos reduzir F; se obtivermos k > 0 deveremos aumentar F. Na pratica, verifica-se
que pequenas variagdes de F ddo grandes variagdes para k. Deve, pois, partir-se de um
valor "razodvel" para F (por ex°. F = 1,5) e aplicar pequenas varia¢des a F em cada
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iteracdo do cdlculo. Observa-se que, como nos outros métodos para superficies de
deslizamento ndo circulares, por vezes a convergéncia € dificil.
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