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APRESENTACAO)| 3" EDICAO

Apés 20 anos, era desejo de toda a comunidade
geotéenica a revisao do livro. Sucesso editorial para
um livro técnico com 800 pdginas, o “Fundagoes
— Teoria e Pratica” se tornou referéncia em escolas,
escritérios de projeto e no meio geotécnico.

Nas dltimas duas décadas, a Engenharia de Fun-
dagoes no Brasil evoluiu, se nio em conceitos, em
conhecimento e novas possibilidades. Grandes obras
e uma inddstria pujante trazendo novos, maiores e
mais possantes equipamentos permitiram a evolugao
das estacas de fundagoes.

E dificil apresentar um livro que todos conhecem
muito bem, porém, vamos tentar. Antes de tudo
e antes de iniciar a consulta, recomendamos para
quem ainda nio o fez, a leitura do texto de apresen-
tagdo das 12 e 22 edigoes.

Depois da 12 edi¢ao langada em 1996 e da 22
em 1998, era inevitdvel que alguns “musicos” nos
deixassem, e sentimos muito, outros nao puderam
participar, e também sentimos, porém, alguns
nomes se juntaram aos remanescentes, € a terceira
temporada, finalmente se desenhou.

Essa possibilidade surgiu apés a editora mostrar a
necessidade de modernizar os arquivos. Numa reu-
nido, surgiu a pergunta: por que entao nio revisd-los
e atualizd-los? J4 que nesse periodo algumas normas
foram revisadas, equipamentos foram modernizados
e novas tecnologias incorporadas aos projetos e exe-
cugoes de fundagoes , contengdes e demais servigos
da Engenharia Geotécnica?

Ideia langada, maos a obra. Reunimos alguns dos
“maestros” das 12 e 22 edigdes e, a eles, juntaram-se
mais alguns integrantes da atual diretoria do NRSP
da ABMS para dar o apoio necessdrio e assim ini-
ciarmos os trabalhos.

A primeira providéncia foi enviar convite a todos
os autores para revisao e atualizagao dos seus capitu-
los. A maioria aceitou mais esse desafio e, como nio
se podia desperdicar a oportunidade, novos assuntos
e novos autores foram incorporados.

As datas foram fixadas, mas, como nas primeiras
edi¢oes, foram vdrias vezes alteradas, até que todos
enviaram seus novos textos, ¢ os editores puderam
iniciar as revisoes finais.

Alguns capitulos nao sofreram grandes alteragoes,
seja por falta de novidades no assunto ou ainda por
ser capitulo conceitual, sempre por decisao dos auto-
res em concordincia com editores, mas todos foram
revisados, ajustando textos, férmulas e grdficos.

O capitulo 3 - Ensaios Geotécnicos - foi atuali-
zado com a inclusio de mais detalhes sobre outros
ensaios e atualizagio dos anteriores. O capitulo 6
— Concepgio de Obras de Fundagio - foi revisto, e
os capitulos de execugao de fundagdes por estacas
passaram por revisdes. Chama a aten¢io o de hélice
-continua, estaca iniciante e incipiente a época da
12 edigdo e hoje com notdvel desenvolvimento;
estaca-raiz teve atualizagdo significativa, além de
Franki, pré-moldada de concreto e metédlica com
revisdes pontuais. Os capitulos 13 e 14 — Obras e
Projetos Contengdes — foram totalmente revisados e
substituiram os antigos Capitulos 13, 14 ¢ 15 com
a contribui¢io de novos e brilhantes colegas, além
dos anteriores. Tornou-se mais objetivo e ficil de
consultar. O novo capitulo 15 trata de Tirantes e
foi atualizado com foco na recente revisio da norma
de tirantes, em consulta publica.

Os capitulos 16 e 17 foram reescritos e rearran-
jados com novos e também ilustres colaboradores
e tratam respectivamente de Tratamento de Solo
e Refor¢o do Terreno. O 16 comega por drenos
verticais de areia, drenos a vdcuo, drenos fibro-
quimicos, passando jet grouting em todas as suas
possibilidades, passando ainda por colunas de brita,
colunas de brita encamisadas, massive dry mixing e
deep soil mixing. O capitulo 17 trata de reforgo de
terreno com solo grampreado em dreas de corte e,
em dreas de aterro com inclusdes metdlicas planas e
com geossintéticos. Os capitulos 18, 19 e 20 foram
revisados e atualizados.

Depois de toda revisao e entregue o trabalho
para a editora, restavam formatagio, diagramacio
e impressao, feitos com muito cuidado e esmero.

Com tudo isso, a obra ficou mais completa, mais
harmoénica, com mais instrumentos, apesar de ainda
continuar sujeita a criticas, muito bem-vindas. Com
certeza, uma 42 temporada serd necessdria.

Agradecemos a todos os colaboradores, autores
e aqueles que tornaram essa tarefa possivel. Espe-
ramos que os leitores aproveitem e, mais uma vez,
encontrem pelo menos um assunto que lhes seja til.

EDITORES
Outubro/2016



PREFACIO|3? EDICAO

E uma honra prefaciar a 32 edigio de um livro de
tanto sucesso ¢ tao util aos seus leitores (engenhei-
ros, estudantes, profissionais e outros) e a0 mesmo
tempo uma enorme responsabilidade principal-
mente quando o preficio da 12 edi¢do foi escrito
pelo saudoso e eminente professor, doutor Victor
E B. de Mello.

O livro apresenta nos capitulos iniciais os funda-
mentos da Mecanica dos Solos, ferramenta indis-
pensdvel para aqueles que querem exercer uma boa
Engenharia de Fundagoes, quer como Projetista
quer como Executor, incluindo um excelente ca-
pitulo sobre propriedade dos solos (capitulo 2). O
capitulo 3 apresenta vérios tipos de investigacoes
geotécnicas do tipo “in situ” dando énfase aos en-
saios mais utilizados no Brasil e mostra de forma
detalhada as diversas correlacoes de seus resultados
com os pardmetros geotécnicos mais usuais dos
diversos tipos de solo.

As fundagoes ou infraestruturas tem por finalidade
transmitir as cargas das superestruturas ao solo.
Dai ser imperioso conhecer as caracteristicas das
superestruturas e suas limitagdes bem como as
caracteristicas dos solos, que sdo heterogéneos, e
respondem as solicitagoes de diversas formas. O
sucesso de uma fundagao (projeto e execugio)
depende do conhecimento do comportamento
dos solos, da mesma forma que o sucesso de um
tratamento médico depende do conhecimento que
o médico tem do seu paciente, da reagio do paciente
aos diversos medicamentos e intervengdes, além
da experiéncia médica obtida em casos anteriores
ou no estudo de outros casos com uma correlagio
confidvel com atual.

No capitulo 4 sdo apresentados principios e mo-
delos bésicos de andlise para que se possa dar um
tratamento matemdtico principalmente as relagoes
entre tensoes deformages. E muito importante ter
em mente que qualquer variagdo de tensio ocasio-
na uma deformagio que, dependendo do tipo de
estrutura, pode ser relevante.

No capitulo 5 sdo apresentados conceitos de se-
guranca das fundagbes e escavagdes indicando a
incerteza presente nos projetos e na execugio das
fundagoes e escavagoes, principalmente no que se
refere a estimativa dos parimetros de resisténcia
média do solo. Trata também da conceituacio e
interpretagdo de provas de carga.

Do capitulo 6 ao capitulo 12 sao apresentados os
tipos de fundagdes. No capitulo 6 descreve-se os
elementos necessdrios para o desenvolvimento de
um bom projeto e execugio tais como: projeto de ar-
quitetura e projeto estrutural, natureza e intensidade

dos carregamento, caracteristicas e localizagdo das
camadas do subsolo, posi¢ao correta do N.A., dis-
ponibilidade de materiais, dados sobre construgdes
vizinhas, topografia, localizacdo, espago disponivel,
restrigoes ao transito local, entre outros. Menciona a
evolugao dos equipamentos que impulsionou grande
desenvolvimento as fundag¢oes profundas, em espe-
cial as perfuratrizes de estacas hélice continua que
hoje alcangam 35 metros de profundidade com até
1,50 m de didmetro. Ressalte-se, entretanto, que em
paredes-diafragma e estacas barretes os clamshells
mecanicos pesados e bem operados, nada ficam a
dever em qualidade aos clamshells hidrdulicos.

O capitulo 7 apresenta a andlise, projeto e execugao
de fundagoes rasas para os diversos tipos de funda-
¢do, tipos de carregamento, estimativa das tensoes
admissfveis (métodos tedricos, métodos semi-em-
piricos, provas de carga) e recalques (eldstico, por
adensamento, secunddrios).

O capitulo 8 trata da andlise e projeto de dois
distintos tipos de fundagdes profundas. Em esta-
cas, procura determinar a capacidade de carga dos
seus diversos tipos a partir da capacidade de carga
da “estaca de referéncia” (estaca de deslocamento
de concreto armado e sec¢do circular). Analisa as
diferengas provocadas na capacidade de carga pe-
las caracteristicas, principalmente executivas, dos
outros tipos de estacas. Em tubulGes a céu aberto e
pneumdticos apresenta e comenta vdrios métodos
de célculo e regras empiricas para prever a carga de
trabalho e o recalque para os diversos tipos de solo.

O capitulo 9 versa sobre os diversos tipos de fun-
dagdes profundas desde o processo executivo, e
suas diversas fases, os equipamentos utilizados na
execugdo de cada tipo de estaca, a mao de obra
necessdria, os problemas executivos, os boletins de
controle, os dados para projeto e, por fim as vanta-
gens e limitagdes de cada solugao.

Porém, no item sobre tubuldes, nio faz referéncia
as exigéncias das leis de seguranga do trabalho que
precisam ser atendidas principalmente quando se
utiliza escavagao manual, assunto tratado capitulo 6.
Deve-se lembrar a0 mesmo tempo, que obras como a
12 pista da Rodovia dos Imigrantes jamais poderiam
ser executadas com estacas escavadas mecanicamente
sem causar enorme impacto ao meio ambiente, ao
criar acessos nas encostas para equipamentos pesados
de execugao das estacas.

O capitulo 6 faz também mengao ao uso de lamas
poliméricas no lugar das lamas bentoniticas para
contengdo das paredes da escavagio das estacas
escavadas e paredes-diafragma durante todo o
processo executivo, tornando os canteiros de obra



mais limpos e reduzindo o custo do descarte dos
produtos de escavagio.

Nas estacas hélices continuas os dados fornecidos
pelo computador de bordo sao obtidos de maneira
que merecem considera¢o a parte. O torque in-
dicado ¢ a pressao do 6leo da bomba que aciona a
cabega de rota¢o. O volume de concreto é forne-
cido pelo nimero de pulsos por minuto da bomba
de concreto e o volume de cada pulso depende das
caracteristicas de cada bomba. O volume de cada
pulso é informado ao computador pelo operador ou
pelo engenheiro em fungio do catdlogo e do desgaste
da bomba. O computador sé registra o nimero
de pulsos na concretagem da estaca. A pressao do
concreto também nao é medida na ponta do trado,
mas na curva no alto da torre.

O capitulo 10 trata do comportamento das funda-
¢Oes sujeitas a solicita¢oes dinimicas, como no caso
tipico de fundagdes de mdquinas e o capitulo 11 tra-
ta das fundagées de estruturas off shore. O capitulo
12 discorre sobre reforco de fundagoes em virtude de
mau desempenho ou de adequagio das fundagoes a
novas solicitagoes, devido a ampliagao ou mudanga
de uso. Apresenta diversos tipos de solugbes adotadas
em obras indicando as condicionantes técnicas e
econdmicas para a escolha do reforgo.

Os capitulos 13 e 14 apresentam de maneira ampla
os diversos tipos de estruturas contengao. Esses
capitulos foram revistos, organizados de maneira
objetiva e clara apresentando todos os aspectos
envolvidos na concepgio, no projeto, na execugio
e no controle de obras de conten¢zo.

O capitulo 15 ¢ dedicado aos tirantes, pegas de
pequeno porte, que ancoradas em solo ou rocha
sdo capazes de suportar cargas de tragdo elevadas.
Abrange um pequeno histérico dos tirantes, princi-
palmente no Brasil e apresenta os conceitos bdsicos
de seu funcionamento, seus componentes tipicos,
as vantagens e limitagSes de seu emprego e modelos
de cdlculo. E bastante completo, pois apresenta as
intimeras aplicagdes, os tipos de tirantes classificados
quanto 2 vida util, quanto a situagdo de trabalho
e quanto a constitui¢io do elemento resistente.
Informa detalhadamente como montar, perfurar,
instalar, proteger (pintura anticorrosiva), colocar
e fixar o tirante ao terreno através da injegio de
cimento. Também explica a protensio e o controle
executivo das diversas fases. Apresenta os ensaios
exigidos (recebimento, aceitagdo, qualificagdo, flu-
éncia) e até o ensaio bdsico, que na prdtica atual nao
¢ exigido na maioria dos casos. A grande vantagem
dos tirantes ¢ que todos eles sdo testados e, caso nao
atinjam a carga de projeto, podem ser reinjetados e
testados novamente.

Nos capitulos 16 ¢ 17 sio mostrados processos de
refor¢o do terreno e tratamento do solo. Nesses capi-
tulos s3o apresentadas diversas técnicas de reforgo e

melhoria do terreno. Jet Grouting, Solo Grampeado,
Solo Reforcado e Geossintéticos. Sobre cada uma
destas técnicas é apresentado um pequeno histérico
e depois sobre cada tipo de reforgo sao apresentados
aspectos técnicos e aplicagio.

O capitulo trata dos diferentes tipos de “colum jet”
(CCP, JG, CJG) e apresenta as consideragoes ¢ di-
retrizes de projeto, dados geotécnicos necessdrios,
os critérios para sele¢dao do tipo de “colum jer’, a
dosagem tipica das colunas, o nimero de rotacoes,
pressio de bombeamento, velocidade de subida
da haste e tipo de solos para forma¢io da coluna.
Apresenta também casos de aplicagdo indicando
procedimento de cdlculo e controles de execugao.

Apés pequeno histérico sobre o processo de solo
grampeado ¢ apresentado, de forma detalhada, o
método construtivo desde a execugao do chumbador
mostrando a perfura¢io e inje¢do, a execugao de
drenos profundos e barbacis, aplica¢ao do concreto
projetado com fibras de aco ou sobre telas metdlicas.
Sao apresentadas 60 obras executadas, todas em solo,
que mostraram bom desempenho. Essa tabela ¢ mui-
to util para um pré- -dimensionamento, por método
semiempirico, de um solo grampeado, pois mostra
a altura e inclinagao dos taludes, o tipo de solo, o

método de cédlculo, comprimento e espagamento
dos grampos. Os autores apresentam ainda casos
de aplicagao e comparagao com outros sistemas.

Sobre o solo reforgado que se aplica na execugio de
aterros para encontro de pontes e viadutos, muros
de contengio em rodovias e ferrovias, apresenta-se
as caracteristicas gerais, o comportamento das estru-
turas reforcadas, o dimensionamento, a escolha do
tipo do material e outros fatores ligados ao projeto
e execugao de muros em solo reforcado inclusive no
aspecto de corrosao e prote¢des necessdrias.

Sdo apresentados ainda os diversos tipos de geossin-
téticos: geotéxteis, geogrelhas, geomalhas, geomem-
branas, geocompostos, geocélulas e outros, além de
dados sobre os materiais poliméricos, pois o tipo de
polimerizacio influencia na resisténcia mecinica,
na resisténcia 2 temperatura, e na resisténcia ao
ataque quimico em ambientes agressivos. Para os
engenheiros geotécnicos os tipos de polimerizacao
sao de pouco interesse, posto que sio produtos
industriais e devem trazer informagdes sobre a sua
resisténcia mecinica, sua resisténcia a temperaturas
e agentes agressivos e outras informagdes necessdrias
a elaboracio do projeto e a execugao da obra. Veri-
fica-se que nio se apresenta nenhuma indicagao do
comportamento de estruturas com geossintéticos
sob condigées de trabalho, mas pesquisas estdao
sendo desenvolvidas nesse sentido.

Ainda neste capl'tulo ¢ apresentado o tratamento de
solos moles com pré- carregamento para aumentar
sua resisténcia e antec1par os recalques devido ao
adensamento primdrio e secunddrio, através de um



sistema de drenagem vertical que diminui a distAncia
de drenagem. Além da exposi¢ao da conceituagio
do uso de drenos verticais, bastante complexa, sao
apresentados os tipos de drenos verticais (drenos
de areia e drenos pré-fabricados) suas vantagens e
desvantagens, além da eficicia de cada um deles.
Mostra-se também que o dimensionamento de um
pré-carregamento para acelerar o adensamento de
um depdsito de solo mole exige um extenso progra-
ma de investigagao de campo e de laboratério para
determinar as caracteristicas de permeabilidade e
adensamento nos sentidos vertical e horizontal, a
tensio de cisalhamento, bem como a relacio tensio-
deformagio e uma avaliagao das possiveis alteragoes
destes parimetros devido a instalagdao dos drenos.
Neste aspecto o capitulo mostra as reais dificuldades
do emprego otimizado e correto deste método, prin-
cipalmente levando-se em conta o tempo necessdrio
para que os efeitos do tratamento sejam alcangados.

Também ¢ apresentado como processo para a me-
lhoria dos solos a execu¢io de uma malha de colunas
granulares compactadas de areia ou brita que atuam
como estacas. S3o indicados os diversos tipos de
coluna encamisadas ou nio, métodos executivos,
principios de projeto e andlise e métodos de cdlcu-
lo. Outro processo de melhoria de solos moles é o
Massive Dry Mix conhecido entre nés como Stabtec.
Consiste na mistura mecinica e monitorada de
aglomerantes em pé com os solos moles saturados
tais como argilas organicas, turfas solos dragados e
outros para melhorar suas propriedades geotécnicas.
Apresenta as vantagens desta nova técnica e mostra
0 Processo executivo no campo e os equipamentos
necessdrios. Um sistema de monitoramento insta-
lado na cabine de comando da escavadeira informa
em tempo real o desempenho do servigo. A definigao
e estabelecimento da dosagem do aglomerante que
serd utilizado no processo (a base de cimento, cal,
fly ash, escéria de alto forno ou fibras vegetais),
depende de ensaios prévios.

Também se faz menc¢io ao processo DSM (Deep
Soil Mixing), desenvolvido por japoneses e suecos
de forma independente, que consiste em misturar ao
solo natural materiais com propriedades aglutinan-
tes através de equipamentos capazes de penetrar no
solo, injetar o ligante e mistura-lo ao solo original.
E mostrado como planejar e projetar o DSM, a
metodologia executiva do processo, umido ou seco,
os consumos tipicos de cimento para os diversos
tipos de solo e finalmente o controle da qualidade

e a produtividade das colunas de DSM.

Os processos apresentados, MDM e DSM sio novos
e pouco utilizados no Brasil. Considerando que os
solos brasileiros residuais diferem daqueles onde
estes métodos foram utilizados é necessdrio que se
os estudem mais profundamente coletando dados de
obras executadas para se criar um histérico confidvel
desses processos.

Em Rebaixamento e Drenagem sio apresentados os
vdrios sistemas de rebaixamento do lengol fredtico
e as investigagOes necessdrias para se projetar e ter
um rebaixamento eficiente. Trata do projeto das
instalagSes dos sistemas (ponteiras, pogos profundos
com injetores, eletrosmose, drenos horizontais pro-
fundos) e do efeito do rebaixamento nas estruturas
adjacentes.

No capitulo 19 sdo apresentadas vdrias técnicas
de verificagiao do desempenho da fundagio e suas
interpretagdes, como provas de cargas estdticas
(instrumentadas ou ndo), ensaios de carregamento
dinimicos e controle de recalques. Para que tal veri-
ficacio seja util é necessdrio que sejam fielmente se-
guidos os procedimentos executivos de acordo com
o previsto em projeto e que os boletins de controle
de cada elemento sejam preenchidos, expressando
a execugao da estaca (o boletim é a carteira de iden-
tidade do elemento de fundagio). Um controle nao
confidvel pode levar a condenagio de uma fundagio
e exigir interven¢des nao necessdrias e de alto custo.

A escolha da solugao da fundagio de um empreen-
dimento passa pelo estudo das vdrias possibilidades
considerando-se em conjunto o custo das solugoes
tecnicamente corretas. O custo das diversas solugoes
deve levar em consideragdo todos os componentes
de uma fundagdo: mao de obra, materiais, equipa-
mentos, tempo de execugio, todos os fatores enfim.
Para as firmas executoras o fator mais importante do
custo ¢ o tempo, pois normalmente os servigos sao
ofertados a pregos unitdrios (m, m2, m3) fortemente
afetados pelo tempo de execugao.

Enge José Luiz Saes



ABERTURA

Esta magnifica obra de Engenharia de Fundagoes,
que ora vem a lume, procurou reunir num dnico
tratado, através das contribuicoes dos nossos maiores
especialistas, o que de melhor se pratica no Brasil
neste campo.

E, portanto, um marco da nossa Engenharia. Para
propiciar a frui¢ao de suas excepcionais qualidades,
pelo meio técnico nacional e principalmente pelo
meio universitdrio, fazia-se mister tornd-la acessivel
ao publico interessado. Pelo alentado da obra, bem
poucos poderiam adquiri-la, a menos que houvesse
um patrocinador que, por amor e dedicagao a En-
genharia, assumisse os 6nus de sua impressao. Este
benemérito surgiu na pessoa do Sr. Pelerson Soares
Penido, diretor-presidente da Serveng Civilsan S/A
Empresas Associadas de Engenharia, cujo perfil
tentaremos esbogar a seguir:

A personalidade do Dr. Penido se define como a
de um homem modesto, corajoso, empreende-
dor. Enfim, possui as qualidades de um lider. O
seu lema de trabalho ¢ sempre concreto e drduo,
jamais utépico. Sempre transforma suas ideias
em realizagbes. A sua forga de lider, obstinado e
autoconfiante, arrosta qualquer perigo quando se
trata de defender o progresso.

A sua estrela sempre brilha e ilumina o caminho
dos que o seguem. Mas o grande segredo do Dr.
Penido, reside em sua larga experiéncia no campo da
Engenharia. A esse respeito, ele relata estdrias inte-
ressantissimas de sua militAncia, desde a construgao
dos ttneis para a Seguranga Nacional e postos de
observacio dos fortes Jurubatuba, Santa Cruz e Sao
Joao no Rio de Janeiro no tempo da Segunda Guerra
Mundial, até a construgao do Porto do Itaqui, no
Maranhio, passando pela reforma da Escola Nacio-

nal de Engenharia e construgao de seu anfiteatro, da
capital de Goids e da rodovia Andpolis-Tocantins,
além de muitas outras.

Ampliou seu campo de agao e hoje também atua
no setor imobilidrio, no transporte de passageiros,
por meio da Empresa de Onibus Pdssaro Marrom
S/A, na pecudria e na comercializagao de veiculos.
De 1964 a 1965 ocupou com competéncia o cargo
de Secretdrio de Obras na Secretaria de Servicos
e Obras Puablicas do Governo do Estado de Sao
Paulo. As pessoas que no futuro tiverem a felicidade
de computar esta notdvel obra de Engenharia de
Fundages certamente haverio de se lembrar que foi
gragas a benemeréncia de Pelerson Soares Penido,
empresdrio emérito, que essa magnifica obra pode
ser amplamente divulgada.



APRESENTACAO
DA 22 EDICAO

Este livro € fruto de uma feliz combinagio de
idéias e estimulos das diretorias de duas associagoes:
a ABMS, através do Nucleo Regional de Sao Paulo,
e a ABEE

Alguns de nés temfamos inicialmente que o em-
preendimento fosse por demais ambicioso. Afinal,
ainda ndo existia no Brasil um livro completo de
Fundag¢oes. Reunir as contribui¢coes de muitos
autores era Como tentar reger uma orquestra cujos
musicos estivessem espalhados pelo Pafs. Para com-
plicar, havia seis maestros...

Antes de mais nada, era necessdrio conseguir
que os editores tivessem uma visao mais ou menos
consensual do livro. Em diversas reunioes realizadas
na sede da ABMS nacional os regentes conseguiram
uniformizar razoavelmente sua visio da obra. O
conteddo deveria ser o estado-da-arte de concepgao,
andlise, projeto, execugao e monitora¢ao de funda-
¢oes no Brasil; seria um livro com um significativo
apelo prdtico, sem perder de vista a base conceitual
tedrica. Quanto a forma, deveria ser um texto de
referéncia bastante completo, mas suficientemente
articulado para atender também a sua tao necessdria
utilizagao como livro diddtico.

O livro foi organizado em cinco partes e vinte
capitulos. A primeira parte ¢ uma sintese dos fun-
damentos da Mecanica dos Solos, indispensédveis ao
exercicio de uma boa Engenharia de Fundagées. A
segunda parte trata das fundagbes em todas as suas
multiplas facetas. Como obras de fundagoes sao, em
geral, acompanhadas de escavagoes e contengoes, a
elas foi dedicada a terceira parte. Da mesma forma,
as obras complementares da quarta parte sio por
vezes indispensdveis para a execugao das fundagoes.
Finalmente, a quinta parte trata de um tema cada
vez mais essencial para preservar a competitividade:
a qualidade, seus requisitos e procedimentos.

A escolha dos musicos foi, talvez, a parte mais
f4cil da tarefa, visto que a capacitagio disponivel no
Pais era até muito maior do que as possibilidades
de acomodagio no tamanho previsto para o livro.
A preocupagio de obter colaboracoes as mais signi-
ficativas para a obra, viessem elas de onde viessem,
levou ao convite a autores das mais diversas regioes,
apesar das dificuldades logisticas. Ainda assim, des-
culpamo-nos pelas inevitdveis omissoes.

Nossa preocupagao com a qualidade das con-
tribui¢des nos levou a formar uma orquestra de
verdadeiros solistas (no, este nio é um abomindvel
trocadilho)! Nessas condigdes, ¢ evidente que o
maestro (maestros, no caso) tem que exercitar ple-
namente as suas — oxald existentes! — habilidades

no relacionamento humano, posto que os solistas
sdo musicos muito mais graduados e experientes do
que o préprio maestro. E este livro sé foi possivel
gragas a enorme colaboragiao dos 50 autores que
emprestaram seu brilho, enorme talento e a indis-
pensdvel transpiragao para levar a bom termo a tarefa
solicitada pelos editores.

Escolhidos os musicos, era necessirio transmitir
a cada um deles a sua partitura e uma idéia da
partitura dos demais, bem como tentar estimular o
contato direto entre eles para a troca de idéias sobre
a interpretagdo da obra. Instrugdes mais ou menos
pormenorizadas foram redigidas e diversas reunioes
foram promovidas com grupos de autores, na tenta-
tiva de discutir com eles o tom da obra. A presenga
dos autores a essas reunides foi significativa mas nao
total, exatamente devido as dificuldades logfsticas e
as limitagoes de ordem econdmica.

Alguns autores, porém, entusiasmaram-se tanto
com o empreendimento que até participaram de
vdrias outras reunides dos editores, oferecendo
desinteressadamente a contribuicao valiosa da sua
experiéncia. A eles, os nossos agradecimentos.

Os prazos para entrega dos capltulos foram esta-
belecidos e comegou o que seria o primeiro ensaio.
Pretendia-se entdo que um segundo, tdo extenso
quanto o primeiro e fundamentado nos resultados
deste, ajudasse a eliminar eventuais dissonéncias,
descompassos e, se possivel, permitisse até mesmo
compatibilizar nuances subjetivas de interpretagio.

Alguns poucos autores cumpriram os prazos a
risca. Muitos se atrasaram um pouco. Alguns se
atrasaram muito! Estdvamos preparados para essa
situacdo e procuramos gerencid-la de forma flexivel,
pois bem sabfamos que as contribuig¢des dos autores
eram fruto exclusivo da sua boa vontade, e que a
responsabilidade da obra os obrigava a significativos
sacrificios da sua rotina de trabalho ou de lazer.

Adiamos a0 méximo o final da primeira etapa
e, em conseqiiéncia, fomos forcados a reduzir ao
minimo indispensdvel a revisdo compatibilizadora
dos consultores da Comissao Editorial. Estdvamos
cientes de que isso redundaria em um certo preju-
{zo para a unidade da obra e para a articulagao dos
diversos capitulos.

Autores que haviam cumprido os prazos foram
forgados a esperar muito até obterem alguma ma-
nifestagio da Comissao Editorial, que tinha que
aguardar a entrega das demais contribuigbes para
tentar promover uma melhor integracao. Foi-lhes
solicitado, em seguida, que promovessem as alte-
racoes sugeridas pela Comissao Editorial em prazo
extremamente exiguo. Em todas as circunstincias
contamos com notdvel empenho e espirito de co-
laboragdo. Se as vezes divergimos deles em algum
“pianissimo” ou “staccato”, curvamo-nos em geral
ao seu virtuosismo.



A obra comegava a soar de forma agraddvel, mas
acima de tudo era indispensdvel encontrar quem pa-
trocinasse a primeira temporada. Afortunadamente,
encontramos um mecenas que, com espirito nobre e
grande desprendimento, percebendo o enorme valor
do projeto para o meio técnico e para a Engenharia
Geotécenica nacional, do alto dos seus quase 80
anos, mais de 50 dedicados 2 Engenharia, assumiu
o patrocinio. A ele, nosso reconhecimento.

A editora responsdvel pela publicagio do livro,
a casa de espetdculos da primeira temporada, foi
escolhida, além dos critérios econdmicos, pela
sua tradigdo na drea de Engenharia Civil e pelas
conseqiientes vantagens oferecidas para a ampla
divulgagao da obra no meio técnico. Também ela se
desdobrou para criar as melhores condigdes possiveis
dentro do exiguo tempo que lhe foi atribuido.

O lancamento da primeira edi¢o do livro, duran-
te o III Semindrio de Fundagées Especiais (SEFE
III), foi talvez a primeira ocasido, durante todo o
processo de criagdo, em que foi possivel reunir a
quase totalidade dos autores. Um deles, nosso que-
rido e respeitado Carmo Yassuda, um dos solistas
de primeirissima grandeza dessa nossa orquestra, j4
ndo pode estar conosco. Nossas saudades!

Estamos certos de que cada um dos leitores
(profissionais, académicos, estudantes) encontrard
nesta obra no minimo alguns capitulos que lhe serao
extremamente Uteis e reveladores. Esperamos que
essas qualidades individuais o ajudem a relevar uma
ou outra falha na harmonia do conjunto.

S3o Paulo, novembro de 1996.

Os editores

Observagao: as opinides externadas, nesta data, em cada capitulo ou item,
530 de responsabilidade exclusiva dos respectivos autores, ndo refletindo neces-
sariamente a posi¢io do Niicleo Regional de Sao Paulo da ABMS ou da ABEE

PREFAcIO
DA 22 EDICAO

Prefaciar um livro de iniciativa tdo corajosa e
valiosa constitui um desafio, de tdo grave respon-
sabilidade quanto desejadamente util seja a obra.

Relatar e registrar com critica construtiva um pas-
sado, um acervo tdo grande, ¢ indispensdvel; mor-
mente num Pafs-continente, jovem, incumbido de
incorporar a solos geologicamente muito diferentes
os ensinamentos convencionais tedrico-prdticos de
outras geografias fisicas e de idealiza¢bes académicas.
A falta de um Livro Texto minimamente ajustado e
adequado as necessidades locais foi-se agravando de
postergacao em postergagao, enquanto as pressoes
imediatistas de construgio foram sendo atendidas.
Parece chegada uma hora propicia.

N30 hd Presente confortivel nem Futuro fecundo
sem conhecimento e reconhecimento respeitoso das
licoes do Passado. Por outro lado, é necessdrio enfa-
tizar os males e riscos de uma consignagao estdtica,
numa condi¢io de dinidmica acelerada de revisdes
e avangos por todo lado.

Existe porventura alguma lacuna na Teorizagio
aplicdvel a Fundagoes? Existiria porventura uma
Teoria de Fundagbes que viesse a ser diferente e
particularizada para o Brasil, que nio seja direta-
mente a mesma de todo o mundo? Nao. Portanto,
a lacuna de uma nova, renovada, sintese da Teoria
de Fundagées ¢é mundial, internacional, devido ao
acelerado acimulo de incrementos de informagoes
provido pelas incontdveis publicagbes de artigos
técnicos. A lacuna peculiar ao Brasil neste aspecto
é liminar, da inexisténcia de um bom livro de texto,
em sintese critica abrangente e em nosso idioma.

E quanto as Prdticas empregadas e em emprego
atual no Brasil? Quanto ao registro de obras-tipo
e obras notérias (Case Histories), frisemos... bom,
necessdrio, ficil! Resguardemo-nos, porém, da ten-
déncia de gerar conceituagio de que o que foi feito
certo... podendo ser (e tendendo a ser) conservativo;
portanto, ndo no nivel mais econdmico e no limiar
aceitdvel da eventual impunidade.

Qual entdo, a principal lacuna? A mesma que se
registra em todo o mundo de vanguarda, e provavel-
mente em condigio partlcularlzada agravada entre
nés. A questo crucial é da INCOMPETENCIA
DOS ENSAIOS, INDICES E PARAMETROS,
ACOPLADOS ASTEORIAS, DE FACULTAREM
APRIMORAR AS MEDIAS E DISPERSOES DAS
PREVISOES/COMPORTAMENTOS (Prediction
vs. Performance). Isto estd sendo frustrantemente
observado em todo o mundo; e qui¢d se descobriria
persistir até mais fracativamente entre nds?



Fomos obrigados a aceitar como temporariamente
validdveis para uso, deterministicamente, todo um
conjunto de pseudoverdades nominais de primeiro
grau de aproximagao, geradas principalmente nos
notdveis centros académicos de Boston, Londres e
Escandindvia. Fomos sabiamente educados a aca-
td-las e usd-las com f¢ e fidelidade... até que pudes-
sem ser revistas, mediante dados aprimorados das
realidades em observagio. Nao tivemos condi¢oes
de estimulo e apoio para questiond-las, revé-las,
aprimord-las, salvo por iniciativas individuais e
esporddicas.

Temos que rever duplamente: e por que nio de
uma s6 vez, aceitando simultaneamente o DESA-
FIO de base de gerarmos nossos préprios ensaios
e 1nd1ces> Por que continuaremos a ajustar nossa
prdtica a prética desajustada dos outros? temos
proporcionalmente muito maior aversio a ensaios
fisicos, de campo e de laboratério, em lugar de
manipulagdes computacionais da servilidade do
computador e programa

Interessante seria acrescentar dois capitulos, nos
quais retratarfamos:

(a) em Teoria, o que teria sido adotado se o presen-
te livro estivesse sendo escrito h4 20 anos, em 1975,
e hd 40 anos, em 1955 (respectivamente préximos
a cada geragio engenheiranda);

(b) em Parimetros empregados (médias e dis-
persdes) que avangos teriam sido consignados e
comprovados;

(c) em Prética, que equipamentos e tecnologias
teriam diferenciadamente constado nos mesmos
decursos de anos. O que avangou mais? Nao ¢ na
falta de avanco colateral que a profissao se ressente
da maior lacuna atual?

Estamos no limiar de um novo surto de entrada
de equipamentos, técnicas etc... da mercadologia
globalizada intensa, que em parte despreza e supri-
me identidades autéctones. Quais ¢ que realmente
nos serdo tteis? Quanto custearemos até descobrir
a real utilidade prdtica? Sdo tantas as desvantagens
de estarmos retardados, que temos que duplicar
esfor¢os no sentido de acertarmos no atalho curto.
Fazem-me lembrar como bem pertinentes, para
qualquer inicio, os comentdrios de Terzaghi (cf.
INTERNAL REPORT do Norwegian Geotechni-
cal Institute: Terzaghi’s period in Turkey 1916-25)
“The inventory of my laboratory included only an
empty cigar box, some kitchen ware of the college,
and some ancient druggist tools that I had bought
at the Bazaar”. “All the essential conclusions arrived
through my modest tests were confirmed, the proof
for the old fact that the SUCCESS OF A RESEAR-
CH (theoretical) ISNOT DUE TO THE PERFEC-
TION OF THE TESTING EQUIPMENT BUT
IT RATHER DEPENDS ON THE TRUE MERIT
OF THE GUIDING IDEA”. Em relacionando

as enormes lacunas com que ele se defrontou em

Istambul com o colapso da Turquia em 1917-18,
até 1924, das trés VANTAGENS que ele ressalta no
meio das vicissitudes, cabe ressaltar “Thirdly, I had
the shortage of available means and I was compel-
led to experiment merely with the remedy of brain
work forcing through difficulties... the simple and
inexpensive apparatus served so much better for my
purpose, for I could try several attempts without
much loos of time and money... When one starts
already with a complicated, expensive apparatus,

HE IS SLAVE of his instrument”.

N

Finalmente cabe conclamar a prudéncia com
relacio ao limiar da nova era. Constitucionalmente
imposta, relativa a Normas e Cédigos: para todo
um CONTINENTE, maior e internamente mais
diferenciado do que toda a Europa... que agora,
apds 16 anos de discussdao e concessdes, procura
se reger por um c6digo comum, composto por
cédigos gerados e experimentados separadamente!
Por um lado, s6 cabe louvar os primeiros passos, hd
quarentena de anos, da introdugao traduzida (quase
que s6 dos EUA) das principais Normas ¢ Regula-
mentagdes. Por outro lado, lembremo-nos que o
louvdvel entusiasmo e energia da juventude idealista
e conscienciosa nao apaga o fato de que éramos nds
mesmos, aqueles jovens, muito menos experientes.
Nas revisoes ulteriores sucessivas, em que grau, e de
que forma, chegaram a ser incorporados os dados
(estatlstlcos) de NOSSA EXPERIENCIA, para
ungir, com respingos de amadurecimento especi-
fico, nosso préprio esforgo corajoso ultrapassado?
Resguardemo-nos do ciclo vicioso previsivel de
sermos confrontados por leigos com nossos préprios
conhecimentos sempre insuficientemente certos
perante o progresso.

Coragem, determinagdo e humildade! Cumpri-
mento a iniciativa, nossas Associagdes Profissionais
e os autores, ilustres e esfor¢ados na tarefa sempre
aprontada para ser sacrificada no afa de bem servir.
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CAPITULO 1 HISTORIA DAS FUNDACOES

1.B HISTORIA DA ENGENHARIA DAS FUNDACOES NO BRASIL

1.8 INTRODUCAO DA ENGENHARIA DAS
FUNDACOES NO BRASIL

Na primeira edigao deste livro (1996), Milton Var-
gas apresentou um complemento ao texto anterior
de Napoles Neto, com uma sintese histdrica sobre a
evolugdo da Engenharia de Fundagoes no Brasil. Na
presente versio, atendendo aos objetivos indicados
pela ABEF e ABMS, os autores fizeram apenas uma
singela atualizagio do contetido original, para incluir
aspectos importantes praticados na Engenharia
Geotécnica do Brasil, com destaque para as décadas
posteriores & primeira edi¢do deste livro.

Segundo Katinsky (1994), durante a época colo-
nial, havia trés tipos de construgées no Brasil:

1) Construgbes para a industria de exportagio do
agucar, com obras relacionadas as precdrias instala-
¢oes portudrias: resumiam-se a plataformas, onde
atracavam pequenas embarcagdes a remo, para trans-
ferir a carga aos navios maiores, fundeados ao largo;

2) Construgoes para a continuidade administrativa
e social da Colénia, com obras de quartéis, fortalezas
militares, cadeias e edificios puiblicos, construidos
ao longo do litoral, e nas fronteiras com as colénias
espanholas. Foram incluidas nesta classe também as
igrejas, mosteiros e conventos, pois, dizia Katinsky,
a Igreja era o brago ideolégico da Coroa portuguesa;

3) Construgdes para as necessidades internas,
reunindo as obras “civis”, com moradias de ricos e
pobres, prédios de comércio, armazéns e moinhos,
inclusive igrejas mais simples, que ndo eram sujeitas
a aprovagao superior. Nesses edificios dominavam as
técnicas locais de taipas, pau-a-pique, e pilao.

Segundo Katinsky, o jesuita italiano Antonil, em
sua obra cldssica “Cultura e Opuléncia do Brasil”,
publicada em Lisboa, 1711, descrevia os edificios
principais dos engenhos de agticar com as seguintes
palavras: “Nos engenhos maiores, os galpdes, geral-
mente retangulares, eram construidos com pilares
de tijolos queimados, onde se abrigavam, em niveis
escalonados, a moenda (moinho), as fornalhas e as
formas de purgar”.

Sobre as fundagbes dessas obras pouco se sabe, além
da tradigao dos alicerces comuns, formados por pe-
dras socadas em valas escavadas ao longo das paredes
(Vargas, 2002). O trabalho de Katinsky (1994) inclui
um desenho de uma estrutura de madeira em gaiola,
com paredes preenchidas com taipas, e fundadas
sobre curiosas sapatas sob os pilares.

Unm relato sobre a técnica das construgoes das edi-
ficacoes durante o perfodo colonial seria, entretanto,
publicado pelo monge beneditino Dom Clemente
da Silva Nigra, em 1950, com a biografia do Frei
Bernardo de Sio Bento, arquiteto renascentista,
acompanhada do texto “Declaragdes de obras”,
redigido em 1684 para a construgio do Mosteiro
de Sao Bento no Rio de Janeiro. O item 64 deste
documento detalha as normas para construir o ali-
cerce, com altura suficiente para achar “terreno com
dureza suficiente”. O texto diz que Frei Bernardo
jd vira no Rio de Janeiro casas fundadas em areia, a
“cinco palmos de profundidade”, mas s6 se poderiam
admitir quando “construidas em terrenos comuns,
onde ndo hd 4gua”.

Vargas (2002) segue com outras consideragdes
do frei arquiteto, referindo-se a uma figura anexa
a0 texto, onde se mostra a fundagio de uma parede
sobre um terreno inclinado (ou “barranqueira”),
tendo a sapata em a base escalonada em degraus. E
interessante que Frei Bernardo acrescenta uma nota
para alertar que a escala da figura exagera a escarpa.

Uma das obras estudadas pelo Frei arquiteto ¢é
o tratado “Arquitetura’ de Sebastian Serlio, um
arquiteto renascentista italiano, sugerindo assim
que os métodos construtivos da época da Coldnia
decorriam da arquitetura romana de Vitrvio, citada
no item 1.3. Frei Bernardo destaca o livro péstumo
“Methodo Lusitano” (Figura 1.18), do engenheiro
portugués Luis Serrdo Pimentel (1613-1679), fa-
moso projetista de fortalezas, fortificages, e obras
da arquitetura militar, muitas das quais no Brasil. O
livro, publicado em Lisboa em 1680, um ano apds
sua morte, contém uma forte base matemdtica, com
desenhos e manuscritos preparados ainda em vida.
Um exemplar desse livro histérico estd arquivado
no Real Gabinete Portugués de Leitura no Rio de
Janeiro.
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No século XIX, surgiu um grande interesse pelos
estudos geoldgicos, principalmente em fungao da
presenca de minerais valiosos no Brasil. Prova desse
interesse foi a publicagdo de dois livros: “Viagem
mineraldgica na Provincia de S3o Paulo”, de auto-
ria dos irmaos José Bonifdcio e Martim Francisco
Ribeiro de Andrade, lan¢ado na Franga em 1827,
e do célebre tratado “Pluto Brasiliensis”, de 1833,
publicado em Berlim (Fig. 1.19), cujo titulo em latim
significa “Riqueza do Brasil”, do gedlogo e metalur-
gista alemao Ludwig von Eschwege (1777-1855).
Ludwig veio com a familia real portuguesa para o
Rio de Janeiro, e permaneceu no Brasil até 1821,
contratado para avaliar o potencial mineiro do pais e
ensinar as ciéncias da engenharia aos futuros oficiais
do exército. Foram importantes as suas exploragoes
cientificas nos estados de S3o Paulo e Minas Gerais,
sendo ele o primeiro a registrar as reservas de ouro,
ferro e manganés no pais.

Fig. 1.18 - llustracao do livro de Luis Serrao Pimen-
tel (fonte: Wikipédia)

1.9 AS PRIMEIRAS ATIVIDADES
GEOTECNICAS

Em 1808, com a chegada da corte portuguesa ao
Rio de Janeiro, sao fundados museus, jardins bota-
nicos, bibliotecas e escolas de ensino superior. Tem
inicio, entdo, a formagao de profissionais no Brasil
com instru¢io baseada em ciéncias. A engenharia
civil e, com ela, as técnicas de constru¢ao e fundagoes
de estruturas, era lecionada na Academia Militar.

Somente em 1845 surge o ensino especifico de
Engenharia Civil, na Escola Central, independente
da Militar. Essa separa¢do consolida-se com a criagio
da Escola Politécnica do Rio de Janeiro, em 1874,
e da Escola de Minas em Ouro Preto, em 1876. J4
no programa anexo ao decreto de criagao da Escola
Politécnica, as fundagoes deveriam ser abordadas
no 10 ano do curso dos engenheiros civis, na dis-
ciplina “Estudo dos Materiais de Construgao e sua
Resisténcia, Tecnologia das Profissdes Elementares,
e Arquitetura Civil”. Com o tempo, essa cadeira deu
origem as disciplinas de Construgdo e de Grandes
Estruturas, as quais depois evoluiram para as atuais
Mecinica dos Solos e Fundagoes.
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Carlos de Souza Pinto

2.1 A MECANICA DOS SOLOS NA
ENGENHARIA DE FUNDACOES

Todo projeto de fundagdes contempla as cargas
aplicadas pela obra e a resposta do solo a estas so-
licitagbes. Os solos sao muito distintos entre si e
respondem de maneira muito varidvel, por isto, toda
experiéncia transmitida pelas geragoes de constru-
tores sempre se relaciona ao tipo de solo existente.

Trabalhos marcantes sobre o comportamento dos
solos foram desenvolvidos nos séculos passados,
como os cldssicos de Coulomb, 1773, Rankine,
1856 e Darcy, 1856. Entretanto, um actimulo de
insucessos em obras de engenharia civil, no inicio
deste século, onde se destacam as rupturas do Canal
do Panam4 e rompimentos de grandes taludes em
estradas e canais em constru¢iao na Europa e nos
Estados Unidos, mostrou a necessidade de revisao
dos procedimentos de cdlculo. Como apontou
Terzaghi (1936), ficou evidente que nio se podiam
aplicar aos solos leis tedricas de corrente aplicagao
em projetos que envolviam materiais mais bem de-
finidos, como o concreto e o aco. Nio era suficiente
determinar em laboratério parimetros de resisténcia
e deformabilidade em amostras de solo e aplicd-los
a modelos teéricos adequados aqueles materiais. De
fato, o comportamento reoldgico dos macigos ter-
rosos ndo pode ser expresso por parimetros simples
como um mddulo de elasticidade ou uma tensio de
escoamento ou de resisténcia.

O conhecimento do comportamento deste mate-
rial, disposto pela natureza em depdsitos heterogéne-
os e apresentando comportamento demasiadamente
complicado para tratamentos te6ricos rigorosos, se
deveu em grande parte, aos trabalhos de Karl Ter-
zaghi, engenheiro civil de larga experiéncia, sélido
preparo cientifico e acurado espirito de investigagao.
Seus trabalhos, identificando o papel das pressoes
na dgua nas tensdes nos solos, e apresentando uma
solugao matemdtica para a evolucio dos recalques
das argilas com o tempo apds o carregamento, sao
reconhecidos como o marco inicial de uma nova
ciéncia de engenharia, que recebeu 0 nome de Me-
cinica dos Solos.

O conhecimento das propriedades dos solos nio se
restringe ao que a Mecanica pode esclarecer. A Qui-
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mica e a Fisica Coloidal, importantes para justificar
aspectos do comportamento dos solos, s3o partes
integrantes da Mecinica dos Solos, enquanto que
o conhecimento da Geologia ¢ fundamental para
tratamento correto dos problemas de fundagoes.

A Engenharia de Fundages é uma arte, que se
aprimora pela experiéncia, com o comportamento
das fundagoes devidamente observado e interpreta-
do, e isto ndo se faz sem atentar para as peculiarida-
des dos solos. Por outro lado, todo desenvolvimento
de técnicas de projeto e de execugio das fundagoes
depende do entendimento dos mecanismos de
comportamento dos solos.

2.2 NATUREZA DOS SOLOS

2.2.1 Sistemas de Particulas

Os solos sao constituidos de um conjunto de
particulas com dgua (ou outro liquido) e ar nos
espagos intermedidrios. As particulas, de maneira
geral, se encontram livres para se deslocar entre si.
Em alguns casos, pequena cimentagao pode ocorrer
entre elas, mas num grau extremamente mais baixo
do que nos cristais de um metal ou nos agregados de
um concreto. O comportamento dos solos depende
do movimento das particulas sélidas entre si e isto
faz com que ele se afaste do mecanismo dos sélidos
idealizados na MecAnica dos Sélidos Deformaveis,
na qual se fundamenta a Mecanica das Estruturas
geralmente consideradas na Engenharia Civil, de
maneira bem mais acentuada do que os materiais
tradicionalmente considerados nas estruturas. A
Mecénica dos Solos poderia ser adequadamente
incluida na Mecanica dos Sistemas Particulados
(Lambe e Whitman, 1969).

Solugoes da Mecinica dos Sélidos Deformdveis
sdo frequentemente empregadas para a represen-
tagdo do comportamento de macicos de solo, pela
simplicidade das solugbes e por serem referendadas
pela comprovagao do ajuste aproximado de seus
resultados com o comportamento real dos solos, ve-
rificada experimentalmente em obras de engenharia.
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Desta figura também se pode extrair as seguintes
expressoes, muito tdteis:

__ 1+send
0,=0,—— -y (2.54)
6,-6G;
SCH¢ = ﬁ (2-55)

2.7 ENSAIOS PARA DETERMINACAO DAS
CARACTERISTICAS TENSAO-DEFORMACAO E
DE RESISTENCIA

Conforme visto no item 2.6, o comportamento
dos solos pode ser expresso por pardmetros de de-
formagio (mddulo de elasticidade e coeficiente de
Poisson) e por pardmetros de resisténcia (coesao
e angulo de atrito interno). Estes parAmetros nao
sdo caracteristicas fisicas dos solos, mas dependem
de vérios fatores, relacionados com o nivel de car-
regamento, as condigoes de drenagem, a trajetéria
de tensdes e o tempo de carregamento, que serdao
objetos de consideragdo nos itens seguintes.

Diversos tipos de ensaios de laboratério e de
campo sio empregados para a determinagao deste
pardmetros. Neste capitulo serao apresentadas as
linhas bésicas dos ensaios mais correntes. Infor-
magoes mais detalhadas sobre os equipamentos e
as técnicas de ensaio sao encontradas em Lambe

(1951) e Head (1987).

2.7.1 Ensaio de Cisalhamento Direto

O ensaio de cisalhamento direto ¢ o mais antigo
procedimento para a determinagio da resisténcia
ao cisalhamento, e se baseia diretamente no cri-
tério de Coulomb. Aplica-se uma tensio normal
num plano e verifica-se a tensdo cisalhante que
provoca a ruptura.

Para o ensaio, um corpo de prova do solo ¢
colocado parcialmente numa caixa de cisalha-
mento, ficando com sua metade superior dentro
de um anel, como se mostra esquematicamente
na Figura 2.33a.

Aplica-se inicialmente uma forga vertical V.
Uma for¢a tangencial 7 ¢ aplicada ao anel que
contém a parte superior do corpo de prova, pro-
vocando seu deslocamento, ou um deslocamento
¢ provocado, medindo-se a forga suportada pelo
solo. As forcas 7e IV, divididas pela drea da secgao
transversal do corpo de prova, indicam as tensdes
O ¢ T que nele estdao ocorrendo. A tensio T pode
ser representada em fungio do deslocamento
no sentido do cisalhamento, como se mostra na
Figura 2.33 (b), onde se identificam a tensdo de
ruptura, T__ e a tensao residual, que o corpo de
prova ainda sustenta, apds ultrapassada a situagao
de ruptura, 1.0 deslocamento vertical durante
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o ensaio também ¢ registrado, indicando se houve
diminui¢ao ou aumento de volume durante o
cisalhamento.

Fig. 2.33 - Ensaio de cisalhamento direto: (a) esque-
ma do equipamento; (b) representacio de resultado
tipico de ensaio

Realizando-se ensaios com diversas tensdes normais,
obtém-se a envoltdria de resisténcia, como apresentado

na Figura 2.31.

O ensaio é muito prdtico. A andlise do estado de
tensbes durante o carregamento, entretanto, ¢ bastante
complexa. O plano horizontal, antes da aplicagio das
tensoes cisalhantes, é o plano principal maior. Com a
aplicagdo das forgas 7, ocorre rotagao dos planos princi-
pais. As tensoes s6 s2o conhecidas num plano. Por outro
lado, ainda que se imponha que o cisalhamento ocorra no
plano horizontal, este cisalhamento pode ser precedido
de rupturas internas em outras diregdes.

O ensaio de cisalhamento direto nio permite a
determinagio de parAmetros de deformabilidade do
solo, nem mesmo do médulo de cisalhamento, pois
ndo € conhecida a distor¢ao. Para isto, seria necessdria a
realizacio de ensaios de cisalhamento simples, que sio
de dificil execucio.

O controle das condigdes de drenagem ¢ dificil, pois
ndo hd como impedi-la. Ensaios em areias sdo feitos
sempre de forma a que as pressoes neutras se dissipem,
e os resultados sao considerados em termos de tensoes
efetivas. No caso de argilas, a resisténcia em termos de
tensoes totais s6 pode ser obtida com carregamentos
muito rdpidos, nao havendo restri¢oes quanto a ensaios
com drenagem.



A envoltéria de resisténcia de um solo compactado,
em termos de tensdes efetivas, ¢ ligeiramente curva
para pressdes normais inferiores a um certo valor,
conforme mostra a Figura 2.77. Ensaios tem mostrado
que, para um valor médio de Angulo de atrito interno,
a coesdo se apresenta nitidamente dependente da den-
sidade de compactagio, estando na Figura 2.82 apre-
sentados resultados de ensaios triaxiais drenados de
um solo siltoso compactado em diferentes condigdes.
Envoltdria de resisténcia tipica, em termos de tensoes
efetivas, obtida em ensaio do tipo adensado-drenado,
com saturagao por contrapressao, ¢ mostrado na Fi-
gura 2.83, onde fica patente o efeito da densidade na
resisténcia ao cisalhamento.

Fig. 2.82 - Resisténcia drenada (CD) de solo siltoso, em
funcdo dos parametros de compactacao (Pinto, 1971)
Nota-se, portanto, que a resisténcia nio drenada
depende basicamente da umidade de compactagio,
enquanto a resisténcia efetiva ¢ fungio da densidade
atingida. As especificagbes devem levar em conta as
caracterfsticas desejadas para cada aterro compactado.

2.10.5 Solos Colapsiveis

Alguns solos no saturados apresentam uma conside-
rdvel e répida redugao de volume quando submetidos
a uma aumento brusco de umidade, sem que varie
a tensdo total a que estdo submetidos. Tais solos s3o
chamados solos colapsiveis. Eles tém sido objeto de inves-
tigacoes em todo o pais, em virtude da frequéncia com
que sdo encontrados e da importincia do fen6meno
para fundagdes de pequenas edificacoes e para obras de
canaliza¢do. Trabalhos descrevendo experiéncias locais
sobre o assunto se encontram nos anais dos congressos
de mecanica dos solos, em geral, ou nos especificos sobre

solos n3o saturados (AMSF-UFPE e ABMS-PE, 1994).

Fig. 2.83 - Envoltoria tipica de resisténcia em termos
de tensao efetiva, para solo siltoso compactado com
diferentes graus de compactacao (Barros, 1985)

O fenémeno da colapsibilidade é geralmente es-
tudado em ensaios de compressao edométrica, por
representarem adequadamente a situagao do terreno
abaixo de elementos de fundagio superficial. Diversos
corpos de prova sao ensaiados em diferentes situagoes:
no estado natural, inundados em diferentes estdgios
de carregamento, ou saturados, conforme proposto
originalmente por Jennings e Knigth (1957). A Figura
2.84 apresenta resultados de ensaios segundo esta
metodologia em solo do interior do Estado de Sio
Paulo. A curva superior mostra o comportamento do
solo quando carregado no seu estado natural e a curva
inferior, o resultado obtido com corpo de prova satura-
do desde o inicio do carregamento. Quando os corpos
de prova sdo saturados num estdgio intermedidrio de
pressao, o recalque rdpido corresponde a passagem da
curva superior a curva inferior.

Da Figura 2.84 se conclui que o colapso depende
do nivel de tensao aplicado no solo: é praticamente
nulo para tensdo baixa, atinge um valor mdximo e
nao ocorre para valores de pressio acima de certo
valor. Na Figura 2.85, sao apresentados resultados de
colapsos medidos segundo a metodologia descrita,
para amostras retiradas de diversas profundidades,
ensaiadas no estado natural ou remoldadas.

Fig. 2.84 - Ensaios de compressiao edométrica em
solos colapsiveis, saturados em diferentes estagios
de carregamento (Ferreira e Monteiro, 1985)
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| CAPITULO 3 ‘ INVESTIGACOES GEOTECNICAS

Arthur Rodrigues Quaresma
Luciano Décourt

Artur Rodrigues Quaresma Filho

3.1 INTRODUCAO

A elaboragao de projetos geotécnicos e de funda-
¢oes exige um conhecimento adequado dos solos. E
necessdrio proceder-se a identificaio e a classificagao
das diversas camadas componentes do substrato a ser
analisado, assim como, a avalia¢do das suas proprie-
dades de engenharia.

A obtengio de amostras ou a utilizagio de algum
outro processo para a identificagdo e classificacio
dos solos exige a execugdo de ensaios 7 situ. A
determinagdo das propriedades de engenharia, em
principio, tanto poderia ser feita através de ensaios de
laboratério quanto de ensaios de campo. No Brasil,
entretanto, hd predominincia quase que total dos
ensaios 77 situ, ficando a investigagdo laboratorial
restrita a alguns poucos casos especiais em solos
Coesivos.

Entre os ensaios de campo existentes em todo
o mundo alguns se destacam e serdo a seguir re-
lacionados:

¢ O “Standard Penetration Test”- SPT

* O “Standard Penetration Test” complementado
com medidas de torque - SPT-T

* O ensaio de penetragao de cone - CPT

* O ensaio de penetragao do cone com medida das
pressdes neutras, ou piezocone - CPT-U

* O ensaio de palheta - “Vane Test”
* Os pressidmetros (de Ménard e auto-perfurantes)
¢ O dilatdbmetro de Marchetti

* Os ensaios de carregamento de placa — provas
de carga

* Os ensaios geofisicos, em particular o ensaio de

Cross-Hole

O SPT ¢ o ensaio mais executado no Brasil.

Em casos especiais onde se julgar adequada uma
andlise mais detalhada do terreno, os ensaios CPT e

CPT-U sio utilizados.

Maircio de Souza de Almeida
Fernando Danziger

Os ensaios de carregamento de placas, tao utili-
zados nas décadas de quarenta e cinquenta, estdo
quase em desuso.

Dos ensaios geofisicos, o mais importante para a
engenharia de fundagGes ¢ o ensaio de Cross-Hole.
E através desse ensaio que se obtém o valor do mé-
dulo de cisalhamento mdximo G, mdédulo esse que
corresponde a niveis de deformagido de cisalhante
muitissimo baixos. G,, assim como sua degradagao
com o aumento das deformagoes cisalhantes, é
considerado hoje o principal parimetro geotécnico
para estudos racionais das caracteristicas de rigidez
dos solos. Esse ensaio serd discutido pormenoriza-
damente no Capitulo 10.

3.2 SONDAGEM DE SIMPLES
RECONHECIMENTO A PERCUSSAO. O SPT

A sondagem a percussio é um procedimento
geotécnico de campo, capaz de amostrar o subsolo.
Quando associada ao ensaio de penetragao dinimica
(SPT), mede a resisténcia do solo ao longo da pro-

fundidade perfurada.

Ao se realizar uma sondagem pretende-se co-
nhecer:

* O tipo de solo atravessado através da retirada de
uma amostra deformada, a cada metro perfurado.

* A resisténcia (N) oferecida pelo solo a cravagio do
amostrador padrio a cada metro perfurado.

* A posigao do nivel d’dgua, ou dos niveis d’dgua,
quando encontrados durante a perfuragao.

No final da década de oitenta foi apresentado
pela “International Society for Soil Mechanics and
Foundation Engineering”, ISSMFE, um documento
intitulado “International Reference Test Procedure”,
Décourt et al. (1988), que trata, em linhas gerais,
do procedimento recomendado para a execugio
do ensaio SPT, as iniciais em inglés de “Standard
Penetration Test”. No Brasil, o ensaio estd normali-
zado pela Associagao Brasileira de Normas Técnicas

através da Norma Brasileira (NBR 6484/2001).
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3.9 ENSAIOS DE CONE (CPT) E DE
PIEZOCONE (CPTU)

3.9.1 Ensaio de Cone Holandés
(Cone Mecanico)

O ensaio de cone holandés, também chamado de
ensaio de penetragio estdtica (ou quase-estdtica),
ensaio de cone mecinico ou simplesmente ensaio de
cone, teve os seus primérdios de desenvolvimento
na década de 1930, no Laboratério de Mecinica
dos Solos de Delft, na Holanda. Dois equipamentos
foram desenvolvidos: o primeiro (Barentsen, 1936)
com a finalidade de obter dados sobre a consisténcia
dos depésitos aluviais existentes na parte oeste da
Holanda, para estudos de implanta¢io de estradas; o
segundo (Laboratory of Soil Mechanics, Delft, 1936)
tinha o objetivo de obter dados para o projeto de fun-
dagdo em estacas, mais especificamente dados sobre
as camadas arenosas-subjacentes as camadas argilosas
mencionadas anteriormente onde se assentavam as
estacas das construcoes holandesas.

Ambos os equipamentos diferem, essencialmente,
apenas quanto ao dispositivo de cravagio, e consis-
tem de um conjunto de hastes tendo na extremidade
inferior um cone com 4ngulo de vértice de 60° e
uma base de 10 cm® O conjunto de hastes atua
internamente a tubos de revestimento.

O ensaio ¢ realizado da seguinte maneira: crava-
-se a uma velocidade de 1 cm/s, de forma alternada,
apenas o cone ou todo o conjunto (hastes com o cone
e os tubos). As cargas necessdrias para a cravagao sao
registradas; no primeiro equipamento apenas a resis-
téncia de ponta e no segundo também a resisténcia
total (ponta somada ao atrito lateral).

Dentre as principais vantagens do ensaio, segundo
aqueles autores, destacam-se a rapidez de execugdo, a
confiabilidade dos resultados, o baixo custo e o fato
de que se obtém numerosos resultados ao longo da
profundidade ensaiada.

E importante salientar, portanto, uma caracteristica
fundamental do ensaio, a de que desde o comego
havia diferentes objetivos quanto 2 sua utilizaggo: (i)
a obten¢ao de parAmetros geotéenicos e (ii) a corre-
lagao direta com o comportamento de estacas. Um
terceiro objetivo, a classificagdo e estratigrafia dos solos
incorporou-se aos dois primeiros, a partir sobretudo
do trabalho cldssico de Begemann (1965). Tais obje-
tivos prosseguiram ao longo do tempo, inclusive com
o ensaio de piezocone.

Aprimoramentos em relagio ao equipamento
original foram realizados em fins da década de 30 e
década de 40. Plantema (1948) e Vermeiden (1948)
descrevem essencialmente os mesmos problemas, rela-
cionados basicamente aos erros que podem surgir com
o emprego do cone até entdo utilizado, decorrentes da
entrada de graos de areia entre a haste e o tubo de re-
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vestimento. Ambos os autores propdem, entao, novos
e semelhantes projetos para o penetrdmetro, em que
um manto em forma de tronco de cone é construido
atrds da base do cone. O penetrometro de Vermeiden
(1948) ¢ apresentado na Figura 3.12.

Fig. 3.12 - Projeto de cone desenvolvido por Ver-
meiden (1948)

Pode-se considerar como a tiltima das modificacoes
qualitativas do cone mecénico a introdugio da luva
de atrito lateral. Begemann (1963) comenta que a
prdtica de determinagio do atrito lateral total, ao
longo das hastes de cravagio, conduz a resultados
nao muito confidveis. Menciona aquele autor que,
4 medida que mais hastes vao passando num deter-
minado local, o atrito é diminuido. Dessa forma,
Begemann (1963) afirma que ¢ impossivel obter um
gréfico detalhado do atrito lateral de todas as camadas
do subsolo a partir da medi¢ao do atrito total. Para
obter tal gréfico é necessdrio que se mega o atrito em
um elemento de tubo que seja tao pequeno e esteja
t30 préximo ao cone quanto possivel.

Begemann (1953, 1963) sugere o emprego do
“adhesion jacket cone”, posteriormente denominado
(Begemann, 1965) “friction jacket cone” (Figura
3.13). No Brasil, o equipamento ¢ conhecido como
cone de atrito ou cone de Begemann. O cone de Be-
gemann possui atrds do cone propriamente dito uma
luva de atrito com 150 cm? de 4rea lateral.

Fig. 3.13 - Cone de atrito (Begemann, 1963)

O procedimento de ensaio (Begemann, 1965,
De Ruiter, 1971) consiste em cravar inicialmente
apenas o cone ao longo de 4 cm, registrando-se
naturalmente apenas a resisténcia de ponta. Em
seguida as hastes internas sao avangadas mais 4 cm,
fazendo com que seja cravado o conjunto cone e
luva de atrito'. Neste caso é medida a resisténcia de



3.9.3 Comparacao entre o Cone Elétrico e o
Cone Mecanico

Uma comparagio entre os resultados dos ensaios
de cone elétrico e cone mecanico ¢ importante, de
vez que o cone mecAnico ainda ¢ utilizado no Brasil,
e muitas das correlacbes existentes nas literaturas
nacional e internacional s3o ainda baseadas em
resultados de ensaio de cone mecénico.

De Ruiter (1971) apresenta uma interessante com-
paragao entre os resultados dos dois penetrémetros.
Inicia ele a comparag¢ao mencionando que diferengas
nos valores obtidos por um e outro equipamento
deveriam ser esperadas, em fun¢io das diversidades
na forma do penetrémetro e no processo de avango
do cone. Afirma De Ruiter (1971) que, no que con-
cerne a resisténcia de ponta q , entretanto, nenhuma
diferenca sistemdtica foi verificada em todos os casos
onde foi possivel realizar uma comparagio entre
ensaios adjacentes. Tal afirmagio ¢ ilustrada pelos
gréficos da Figura 3.16. Embora existam diferengas
nos valores de q, elas podem ser exphcadas pela
margem de erro nas medidas com o cone mecénico
e pela maior sensibilidade do cone elétrico para de-
tectar camadas de pequena espessura, o que resulta
em valores de pico mais pronunciados no gréfico.
Conclui De Ruiter (1971) que a prdtica em sua em-
presa (Fugro) tem sido a de ndo empregar fatores de
corregao para q_oriundos do cone elétrico no caso de
aplicacio a métodos de célculo originados de dados
do cone mecinico, como o caso de capacidade de
carga de estacas.

Os autores deste capitulo lembram que pode haver
diferencas significativas no caso de argilas moles,

provenientes da agao da poro-pressao sobre a base
do cone, conforme abordado no item 3.9.5.a.

J4 Schmertmann (1978) reuniu uma série de re-
sultados de ensaios (Figura 3.15) - principalmente
em areias - que mostram uma tendéncia de valores
menores de qc para o cone mecinico, exceto no
caso de solos fofos onde o contrdrio acontece. Na
Figura 3.15 estd indicada também uma curva que
busca retratar a influéncia devida a diferenca da
forma de avango do cone.

No que toca ao atrito lateral f, as diferencas
sio muito mais significativas do que no caso da
resisténcia de ponta q . De fato, comparando-se os
valores da Figura 3.16, observa-se que os resultados
obtidos com o cone elétrico sao, em média, a metade
dos provenientes do cone de Begemann. De Ruiter
(1971) salienta que a mesma relagao foi obtida em
muitas outras comparagoes. Aquele autor atribui tal
diferenca a resisténcia extra no bordo inferior da luva
de atrito do cone de Begemann, a qual ¢ incluida
no registro do atrito lateral. A Figura 3.18 ilustra a
observagao acima.

No que diz respeito a vantagens e desvantagens de um
e outro equipamento, o trabalho de De Ruiter (1971) ¢
particularmente detalhado quanto a esta questdo.

Finalizando este item, vale lembrar a observacio de De
Ruiter (1982) quanto ao custo do equipamento elétrico.
Salienta aquele autor que, além do custo do cone em si, 0
custo correspondente aos sistemas de aquisi¢ao de dados
edecalibragio ¢ ponderzivel no custo global. Dessa forma,
0 equipamento s6 gera lucro se as unidades de campo se
mantiverem operando mais ou menos continuamente.

Fig. 3.17 - Comparacao entre as resisténcias de ponta obtidas pelo cone mecanico e pelo cone elétrico

{Schmertmann, 1978)
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CAPITULO 4 | PRINCIPIOS E MODELOS BASICOS DE ANALISE

Paulo Eduardo Lima de Santa Maria

Francisco de Rezende Lopes

4.1 INTRODUCAO

H4 necessidade de atribuir ao solo uma equagio
constitutiva, isto é, uma relacio entre tensoes, defor-
magdes e tempo, para que se possa dar um tratamento
matemdtico aos problemas que envolvem seu com-
portamento quando submetido a cargas aplicadas,
incluindo seu peso préprio. Nesse capitulo, serdo
consideradas, apenas, relagoes entre tensoes e deforma-
¢oes. A influéncia do tempo ¢ objeto do Capitulo 2.

Os problemas que aparecem nos projetos de funda-
¢oes e contengdes s20 separados, embora artificialmen-
te, em problemas de deformagao ¢ problemas de
ruptura. Na realidade, estas obras, quando solicitadas,
passam por um estdgio correspondente as condigoes
de trabalho, quando suas deformagées precisam ser
avaliadas, e, prosseguindo a solicitagdo, atingem uma
condi¢io de ruptura. Uma andlise que compreenda
estes dois principais estdgios s6 é possivel com sofis-
ticados métodos numéricos, que, em geral, nao sio
utilizados no dia-a-dia dos escritérios de projeto.

Nos problemas de deformagao procura-se determinar
as deformagdes do solo (e da fundagio ou contengio)
quando submetido a um carregamento qualquer, po-
rém distante daquele que produzird a ruptura. O cdlculo
de recalques é um caso tipico. Como, em geral, as defor-
magoes admissiveis s3o pequenas, ¢ usual admitir que
o solo se comporta como um material eldstico linear,
o que permite a utilizagao da Teoria da Elasticidade.
Nos problemas de ruptura, ao contrdrio, no interessa
o valor da deformagio, mas, apenas, a verificagao da
possibilidade de o solo resistir s solicitages impostas
e isso é feito com auxilio da Teoria da Plasticidade.

Essas duas teorias consideram o solo como um
continuo. Na realidade, o solo nao ¢ um continuo,
mas sim um aglomerado de particulas de tamanho
varidvel, desde as microscdpias particulas de argila aos
pedregulhos e matacoes. Em Harr (1966) encontra-se
uma sucinta discussao sobre o tema. J4 intimeros tra-
balhos e, pelo menos, dois livros (Harr, 1977 e Feda,
1982) tratam o solo como um meio particulado. E
bom frisar que a aplicagdo das Teorias da Elasticidade
e da Plasticidade aos solos, constitui uma simplifica-
¢ao radical da realidade. O comportamento tensao
deformagio de um solo é, essencialmente, nao-linear
e anisotrépico e depende da histéria das tensdes, da

tensio confinante, etc. As solugdes analiticas que
aquelas teorias fornecem sdo limitadas a casos especiais
que estdo longe de atender as necessidades prdticas.
Surgem dai os modelos discretos que serao abordados
no final do capitulo.

4.2 TENSAO (Timoshenko e Goodier,1970;
Villaca e Garcia, 1996)

4.2.1 Conceito

Considere-se um corpo submetido a um sistema de
forcas em equilibrio (Figura 4.1) e, no seu interior, um
ponto 0. Em seguida, por uma se¢io transversal 7 m
que passa por 0, imagine-se o corpo cortado em duas
partes I e II. Se uma parte, por exemplo, a parte I, for
isolada, o seu equilibrio serd garantido pelas forcas
externas que atuam sobre ela e mais a agao da parte II
através da secio 72 m. Essa agao da parte Il sobre a parte
I se distribui de alguma forma pela segdo transversal.
Tome-se, entdo, um elemento de drea A A em torno de
Oeseja A F aforca elementar que nele atua. A tensao
resultante em 0 ¢ definida pelo:

p = lim AE (4.1)
AA-0 AA

Fig. 4.1 - Solido submetido a um sistema de forcas
em equilibrio
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4.5.2 Critérios de Escoamento

Para o caso de corpos submetidos a um estado
uniaxial de tensdes, a determinagdo da tensio que
conduz ao escoamento ¢ imediata, a partir de ensaios
de tragdo ou compressdo axial, correntemente reali-
zados em laboratério para a maioria dos materiais de
construgdo. Assim, neste caso, para se saber se haverd
ou ndo escoamento em um certo ponto de um corpo
carregado, basta que se compare a tensao atuante neste
ponto com o limite de escoamento, obtido em labo-
ratério. Qual deveria ser, entretanto, o procedimento
para um estado multiplo de tensdes? Como, por exem-
plo, considerando-se a tensdo de escoamento definidaa
partir de um ensaio de compressao simples, poder-se-ia
verificar se ocorre ou ndo o escoamento em um ponto
de um corpo submetido a um estado triaxial de tensoes?
Para resolver este problema, foram enunciados, a partir
do final do século XVIII, os critérios (ou teorias) de
escoamento. Eles simplesmente formulam, com base
em experimentos, relagdes entre a tensao de escoamento
obtida em ensaios de tragao ou compressao simples o,
e fungdes ou varidveis associadas ao estado multiplo de
tensdes que também conduz ao escoamento.

a. Teoria da Maior Tensao Normal ou Teoria de
Rankine

Esta teoria estabelece que ocorrerd o escoamento
sempre que uma das tensdes principais for igual a
tensao de escoamento na compressao simples o
ou a tensdo de escoamento na trago simples o .
Assim, para o estado plano de tensoes, as condigdes
que caracterizam o escoamento sao:

Fig. 4.14 - (a) modelo bidimensional do comporta-
mento de um material elastoplastico; (b) envoltoria
de deslizamento no plano Q_ Qy com indicacao do
caminho de forcas e representacio dos deslocamen-
tos Ax e Ay; (c) diagramas carga x deslocamento

onde O, e 0, s30 a maior e a menor tensao principal,
respectivamente. A Figura 4.15 representa graficamen-
te a teoria de Rankine.

Fig. 4.15 - Representacao grafica da teoria de Rankine

b. Teoria da Deformacao Especifica Maxima ou
Teoria de Saint-Venant

Segundo esta teoria, ocorrerd o escoamento sempre
que o valor da maior deformagio principal igualar o
valor da deformagio correspondente ao escoamento
no ensaio de tragao ou compressao simples € . Desta
forma, pode-se escrever:

=g (4.29)

ou, admitindo-se que o material segue a lei de Hooke:
Gl-V(62+03) =0,

6,V(0,+6,) =0, (4.30)

onde Vv é o coeficiente de Poisson.

Para o caso de estado plano de tensdes, com

0, =0, =0, tem-se
6 ,-V0,=2+0, (para |(51 | > | 02|) (4.31)
0,VO,=+0, (para |02|2|01|)

As equagoes (4.31) representam 4 retas no plano
das tensoes 0,0, (Figura 4.16).

c. Teoria da Tensao Cisalhante Maxima ou Critério
de Tresca

De acordo com esta teoria haverd escoamento sem-
pre que a tensio de cisalhamento mdxima for igual ao
maior valor desta tensao no ensaio de tragio ou com-
pressio simples. Entdo, admitindo-se iguais valores
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Waldemar Hachich

5.1 INTRODUCAO

Nao seria possivel falar de seguranca de fundagoes
e escavacbes sem mencionar a Norma Brasileira so-
bre o assunto, a NBR-6122 (1996). Por outro lado,
nio cabe ficar aqui repetindo as posturas daquela
Norma, que s3o de conhecimento publico e devem
ser seguidas fielmente dado o cardter de lei que lhe
¢ conferido pelo Cédigo de Defesa do Consumidor
de 1991.

Optou-se, entdo, por colocar a discussio da se-
guranga das fundagbes no nivel mais conceitual,
que tem norteado as pesquisas do autor hd vdrios
anos. Durante esse periodo vdrias ideias bdsicas
foram-se sedimentando e algumas delas sao a seguir
apresentadas:

¢ nao ha como evoluir no estabelecimento de
critérios de projeto relacionados a seguran-
¢ca — sejam eles em termos de coeficientes
de seguranca globais, parciais, coeficientes
de ponderacao, indices de seguranca ou
probabilidades de ruina — senio através de
modelos probabilisticos, pois variabilidade
e incerteza constituem o fulcro da questiao
da seguranca;

¢ nio ha como construir modelos probabilis-
ticos uteis, para fendmenos que envolvem
solos, ignorando as escalas de flutuacio das
propriedades no espaco (ou autocorrela-
coes);

e ¢ va qualquer esperanca de, através de
amostragem, definir os modelos probabilis-
ticos (ou tipos de distribuicdes de probabi-
lidades) que melhor descrevem as variaveis
aleatorias de interesse: os trechos centrais de
muitas distribuicdes sao muito parecidos e
nas caudas as probabilidades sao tio baixas
que as amostras, para terem poder discrimi-
natério suficiente, teriam que ter tamanhos
economicamente inaceitaveis; definicoes
realistas de modelos probabilisticos tém que
ser fundamentadas em argumentos fisico-
-probabilisticos dedutivos (do geral para o
particular), nao estatisticos, ou indutivos (do
particular para o geral); um exemplo tipico
¢ a identificacao de fendmenos fisicos que

CAPITULO 5| ASPECTOS CONCEITUAIS DA SEGURANCA
DAS FUNDACOES E ESCAVACOES

conduzem naturalmente, através do Teore-
ma do Limite Central, ao modelo normal,
de Gauss;

e embora consagrada pelo uso em contextos
em que ha muitos eventos repetitivos, a
Estatistica classica (frequencialista) pode ser
substituida com vantagens, no ambito de
Engenharia Civil, em que muitas decisdes
tém de ser tomadas sobre eventos Unicos
(mas incertos!), pela Estatistica bayesiana.

O leitor certamente nao encontrard dificuldades
em reconhecer essas ideias como pano de fundo de
todo este capitulo, particularmente dos exemplos.

5.2 CONCEITOS BASICOS:
SEGURANCA E ESTADOS-LIMITES

Uma estrutura é considerada segura quando puder
suportar as a¢oes que vierem a solicitd-la durante a
sua vida dtil sem ser impedida, quer permanente,
quer temporariamente, de desempenhar as fungoes
para as quais foi concebida. Denomina-se estado-
-limite qualquer condi¢ao que impega a estrutura de
desempenhar essas fungoes. A ocorréncia de estados-
-limites caracteriza a chamada ruina da estrutura.
Estrutura nao deve ser entendida meramente como
um conjunto de pilares, vigas e lajes, tampouco de
paredes e estroncas (ou tirantes); entende-se por es-
trutura um conjunto de elementos (de ago, concreto,
madeira, solo, rocha etc.), com comportamentos
reolégicos diversos, mas interagindo de forma eco-
nbémica e segura para atender a uma necessidade
(ou desejo) do ser humano (Hachich, 1978). Nesse
sentido um talude natural pode ser considerado
uma estrutura se alguém decidir implantar uma
obra de Engenharia para o funcionamento da qual
seja essencial a estabilidade do referido talude (uma
rodovia, por exemplo). Essa estrutura pode ter que
ser refor¢ada — e deve sé-lo de forma econdmica —
para garantir a seguranga da obra.

Os estados-limites tltimos (que alguns preferem
chamar de estados-limites de ruptura) correspondem
ao esgotamento da capacidade portante da estrutura;
por exemplo: esgotamento da capacidade de carga
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No limite essa resisténcia chega a ser desprezada (coe-
ficiente com valor infinito). Essa restri¢io é claramente
desproporcional  incerteza na determinagdo dessas
resisténcias. No Brasil, a nao utilizagio de ensaios
pressiométricos poderia justificar uma incerteza um
pouco maior, mas ¢ evidente que a explicagdo nio ¢
essa, posto que 0 mesmo procedimento em relagdo aos
coeficientes parciais prospera também na Europa. A
prética, conforme muito bem explicado por Cardoso
e Fernandes (1986), se deve ao fato de a resisténcia a
tracao nos elementos de refor¢o ser mobilizada para
pequenas deformagoes, enquanto deformagoes muito
maiores sao necessdrias para mobilizar a resisténcia a
flexdo e ao corte. Assim sendo, quando se pretende
que o talude tenha deslocamentos pequenos, convém
impor que somente os esforgos de tragao desenvolvi-
dos no reforgo sejam responsdveis pela estabilidade,
o que normalmente se faz considerando apenas essa
contribuigao do reforgo na andlise de equilibrio-limite.
E essa, por exemplo, a hipétese do processo de Davis
(Shen et al., 1981). E, mais uma vez, a seguranca
contra um estado-limite de utilizacao € introduzida
num critério de estado-limite dltimo.

Conforme se pode observar, as incertezas incorpo-
radas aos indicadores de seguranga vio muito além
da mera descri¢ao da variabilidade das grandezas
envolvidas.

5.5 O PAPEL DOS MODELOS
PROBABILISTICOS

5.5.1 Consideracoes Preliminares

Conforme jd se discutiu, diante do cardter incerto dos
parimetros e dos modelos fisicos que descrevem o com-
portamento das fundagdes, os modelos probabilisticos
estdo no cerne da questao da seguranga e, certamente,
estdo no futuro da maioria das normas.

A utilizagdo de coeficientes de seguranca ou de
coeficientes de ponderagdo s6 pode ser vista como
uma etapa intermedidria durante a qual nao ¢ ainda
prético (por falta de dados ou de familiaridade)
estabelecer prescrigoes em termos probabilisticos

(Borges e Castanheta, 1971).

As prescricoes de normas devem, de faro, fazer reco-
mendagoes relacionadas com a seguranga que garantam
transigdes suaves para novos métodos. Devem, a0 mesmo
tempo, basear-se em informagoes as mais completas
possiveis sobre cada assunto.

Em particular quanto 4 seguranga, nao hd outra saida
paraa especificagio racional de coeficientes de seguranca e
amostragem sendo a utilizagao de modelos probabilisticos,
conforme se exemplificard a seguir.

5.5.2 Seguranca de Grupos de Estacas como
um Problema de Confiabilidade de Sistemas

E frequente ouvir-se falar que estacas que tra-
balham isoladamente, com cargas mais elevadas,
representam um risco maior do que estacas menos
carregadas, trabalhando em grupo.

As normas, no entanto, dificilmente traduzem esse
fato em recomendagdes préticas de coeficientes de
seguranca mais elevados (sejam eles parciais, sejam eles
globais) para estacas isoladas (ou em grupos menores).

Para que se possa chegar a uma recomendagao util
¢ preciso passar das especulacoes qualitativas s quan-
tificagbes, para as quais os modelos probabilisticos
s30 0 tinico caminho.

Esse problema ¢ tratado a seguir na forma de um
exemplo hipotético de escolha entre grupos de cinco
ou de duas estacas para suportar um pilar com uma

carga de trabalho de 2000 kN.

As hipéteses que se fazem a seguir s3o extrema-
mente simplistas e visam exclusivamente a chamar a
atengdo para o potencial de racionalizagio oferecido
pelos modelos probabilisticos.

Admite-se que o estado-limite tltimo de um pilar
serd atingido se estacas responsdveis por pelo menos
33% da carga de trabalho do pilar atingirem os res-
pectivos estados- limites tltimos. A ruina de blocos
de até 3 estacas jd é caracterizada, portanto, pela
rufna de uma dnica estaca, enquanto blocos de 4 a
6 estacas ruirdo se pelo menos 2 das estacas ruirem,
e assim por diante.

Se se imaginasse que as probabilidades de ruina
de cada estaca de um bloco fossem eventos inde-
pendentes, seria muito significativa a redugio das
probabilidades de ruina dos blocos maiores, mesmo
para probabilidades de ruina individuais relativamen-
te altas. O grdfico da Figura 5.3, por exemplo, foi
desenvolvido para P[E] = p = 0,02 = probabilidade
de rufna individual da estaca (observar que o eixo
das ordenadas estd em escala logaritmica). E intuitivo
que o efeito real ndo ¢ tdo pronunciado; a questdo
estd exatamente na hipdtese de independéncia.

Fig. 5.3 - Probabilidade de ruina de blocos de esta-
cas mutuamente independentes
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|CAPI'TULO 6| CONCEPCAO DE OBRAS DE FUNDACOES

Frederico Fernando Falconi
Sussumu Niyama

Celso Orlando

6.1 INTRODUCAO

Basicamente, os critérios para escolha das fundagbes so
trés: o téenico, 0 econdémico e o de mercado. O critério
técnico deve garantir a seguranga a ruptura e os recalques
aceitdveis para a estrutura, além de evitar danos as edifica-
¢oes vizinhas. Esse critério é restritivo, pois elimina certos
tipos de fundaggo. Os critérios econdmico e de mercado
(disponibilidade de equipamentos e materiais, prazo, etc.)
sao aplicados apds a selegio das fundagBes tecnicamente
vidveis. Assim, a escolha do tipo de fundagio depende de
vdrios fatores além da grandeza e magnitude das cargas,
das caracteristicas da obra e da natureza do subsolo e das
condigdes dos vizinhos (critério técnico). A disponibilidade
de materiais e equipamentos, as restrigoes ambientais ou
de legislagdo local, a distAncia de transporte e, ainda, a
experiéncia regional e a metodologia ou sequéncia exe-
cutiva da obra implicam a ado¢ao de um tipo de solugao

de fundagio.

Atualmente, o avanco tecnoldgico de equipamentos
e a necessidade cada vez maior de espagos subterrineos
para estacionamento de carros levou a implantagao de um
elevado nimero de subsolos nos grandes centros urbanos.

Serdao mostradas nos capitulos subsequentes as carac-
terfsticas de todas as técnicas de solucoes de fundacio
hoje disponiveis no mercado brasileiro. Evidentemente
serao mostradas as técnicas normalizadas e consagradas
na engenharia de fundagdes.

6.2 ELEMENTOS NECESSARIOS
E CRITERIOS DE PROJETO

Os documentos técnicos necessdrios e indispensdveis
para o projeto de fundagdes podem ser elencados:

- levantamento planialtimétrico e cadastral com cotas
e pontos de interesse nos terrenos vizinhos e lindeiros
a obra. E de vital importincia que este levantamento
mostre afastamentos, distAncias e cotas de muros, divisas,
subsolos, edificagdes, drvores e eventualmente redes ,
galerias e tineis. O referencial de nivel do levantamento
planialtimétrico deve ser o mesmo do projeto de arqui-
tetura e dos ensaios geotécnicos;

- projeto de arquitetura com plantas de todos os niveis,
cortes nos pontos de maior relevincia para facilitar o
entendimento, para verificar a existéncia de transigoes e
analisar a posi¢o e profundidade de pogos de elevadores
e reservatdrios enterrados;

- ensaios geotécnicos que devem se iniciar pelas son-
dagens de simples reconhecimento (SPT) manuais ou

automdticas, mas que necessariamente nao devem se
limitar a elas. Pogos de inspe¢ao para confirmagio do
nivel d'dgua, CPT (Cone Penetration Test) para a me-
lhor definigdo da estratigrafia do subsolo e defini¢ao de
pardmetros de resisténcia e deformabilidade, ensaios de
permeabilidade, piezdmetros para verificagio de len¢dis
empoleirados, indicadores de nivel d’dgua e DMT
(Dilatomer Marcheti Test) para defini¢ao de parAmetros
de deformabilidade, sdo ferramentas que podem fazer
parte de uma boa campanha de investigagdo geotécnica.
E indispensdvel e imprescindivel a correta verificagao da
posicao do nivel do lencol livre. Cumpre destacar que
¢ fundamental que as investigagoes sejam em nimero,
qualidade e profundidade suficientes para permitir o
dimensionamento do elemento de fundagio tanto para
estado limite de servigo, recalque, quanto para estado
limite dltimo, ruptura e que atendam 2 NBR;

- locagio de pilares e cargas na fundagio, fornecido
pelo projetista estrutural e formas dos niveis de
subsolo e térreo.

6.3 ALTERNATIVAS DE SOLUCAO

6.3.1 Fundacées Superficiais

Deacordo coma NBR 6122/2010, a fundagio super-
ficial é aquele elemento que transmite ao terreno tensoes
distribuidas sob a base da fundacio. Elas se dividem
em sapatas, sapatas corridas, sapatas associadas, blocos
e radier e, normalmente, s3o apoiadas a menos de 3 m
da cota do piso.

Do ponto de vista de fundagio, a alternativa em solu-
G0 rasa ou direta passa a ser vidvel quando, a partir de 1
m abaixo da cota de implantagao do dltimo nivel (mais
baixo) do empreendimento, encontra-se terreno com
resisténcia e deformabilidade compativel com a estru-
tura do empreendimento. Diz-se que a fundagio é rasa
mesmo que esteja, por exemplo, a 12 m de profundidade
do nivel da rua, apds a escavagao de 3 ou 4 subsolos.

A determinagio da tensao admissivel no solo de supor-
te, que basicamente éa tensdo de ruptura do solo dividida
por um fator de seguranga, e que nao provoque recalques
incompativeis com a estrutura, serd mais aprofundada
no capitulo seguinte.

Entretanto, todas as formulagdes e hipSteses partem
da f6rmula geral de Terzaghi, com adaptagGes e regiona-
lizagdes para as condigoes locais. E, portanto, oportuno
relembrar a férmula geral de capacidade de carga:
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Alberto Henriques Teixeira
Nelson Silveira de Godoy

7.1 INTRODUCAO

As fundagoes rasas ou diretas sao assim denominadas
por se apoiarem sobre o solo a uma pequena profundi-
dade, em relacio ao solo circundante. De acordo com
essa defini¢ao, uma funda¢io direta para um prédio com
dois subsolos serd considerada rasa, mesmo se apoiando
a7 m abaixo do nivel da rua.

Fig. 7.1 - Definicao de fundacao direta rasa

No presente capitulo serdo apresentados os tipos de
fundagoes rasas e seu dimensionamento em planta a
partir de uma tensao admissivel 6_do solo de apoio.
Serd discutida a estimativa de 6, como resultante da
aplicagdo simultinea dos critérios de seguranca a
ruptura e de deslocamentos (recalques) compativeis
com a superestrutura.

Pela sua importincia prética, serdo fornecidos os
fundamentos tedricos necessdrios para o cdlculo
de recalques de fundagées diretas, bem como el-
ementos para estimativa de parAmetros geotécnicos
necessdrios nesses calculos.

Finalizando o capitulo se discutird o problema de
estabelecimento de um recalque-limite aceitdvel em
um dado problema.

7.2 TIPOS DE FUNDACOES RASAS OU DIRETAS

Do ponto de vista estrutural as fundagoes diretas
dividem-se em blocos, sapatas e radier.

CAPITULO 7| ANALISE, PROJETO E EXECUCAO DE FUNDACOES RASAS

7.2.1 Blocos de Fundacao

Sao elementos de apoio construidos de concreto
simples e caracterizados por uma altura relativamente
grande, necessdria para que trabalhem essencial-
mente a COmpressao.

Normalmente, os blocos assumem a forma de um
bloco escalonado, ou pedestal, ou de um tronco de
cone (Figura 7.2).

Fig. 7.2 - Blocos de fundacio

Os blocos em tronco de cone, ainda que nio recon-
hecidos como tais, sio muito usados, constituindo-se na
realidade em tubulGes a céu aberto curtos.

Aaltura H de um bloco ¢ calculada de tal forma que as
tensdes de tragio atuantes no concreto, possam ser absorvi-
das pelo mesmo, sem necessidade de armar o piso da base.

7.2.2 Sapatas de Fundacdo

As sapatas sao elementos de apoio de concreto armado,
de menor altura que os blocos, que resistem principal-
mente por flexdo.

As sapatas podem assumir praticamente qualquer
forma em planta (Figura 7.3), sendo as mais frequentes
as sapatas quadradas (B = L), retangulares e corridas (L
>> B). Para efeito de cdlculos geotécnicos, considera-se
como retangular uma sapata em que L < 5B.

Além dos tipos fundamentais acima, deve-se também
reconhecer as sapatas associadas, as quais s2o empregadas
nos casos em que, devido a proximidade dos pilares, nao
¢ possivel projetar-se uma sapata isolada para cada pilar.
Nestes casos, uma tnica sapata serve de fundagio para
dois ou mais pilares (Figura 7.4).
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Fig. 7.15 - Sapata circular carregada excentrica-
mente (apud Teng 1969)

Nesses casos, a tensao admissivel costuma ser majo-
rada quando da verificagio das tensoes decorrentes da
somatdria das cargas acidentais. ANBR 6122:2010,
item 6.3.1 estipula a este propdsito, no caso de cdlcu-
los em termos de valores caracteristicos: "Quando a
verificagdo das solicitagdes for feita considerando-se
as agdes nas quais o evento ¢ a agio varidvel principal,
os valores de tensio admissivel de sapatas e tubuldes
e cargas asmissiveis em estacas podem ser majorados
em até 30%. Neste caso deve ser feita a verificagio
estrutural do elemento de fundacdo". No caso de
cdlculos em termos de valores de projeto a norma
cita: "Quando a verificacdo das solicitacoes for feita
considerando-se as agbes nas quais o vento ¢ a agio
varidvel principal, os valores de tensao resistente de
projeto de sapatas e tubules e cargas resistentes de
projeto em estacas e tubuldes e cargas resistentes de
projetos em estacas podem ser majorados em até
10%. Neste caso deve ser feita a verificagdo estrutural
do elemeneto de fundagio”.

Exemplos de casos de sapatas sujeitas a cargas acidentais:
* painéis publicitirios de grande altura e pequeno
peso préprio
* caixas-d’dgua altas e esbeltas, chaminés

* galpoes industriais em estrutura metdlica com
fechamentos leves (pequeno peso préprio, grande
efeito de vento)

* idem com pontes rolantes a gerarem mais momen-
tos acidentais na fundagao.

* pontes rodoferrovidrias (esforgos longitudinais
e transversais de vento, frenagem, temperatura,
multidao etc.)

Cabe aqui também uma mengio a estruturas muito
particulares em que a carga viva supera a carga morta,
exigindo um cuidado extremo no estudo de suas funda-
¢oes. Como exemplo dessas estruturas pode-se citar os
tanques de armazenamento de combustiveis ¢ os silos.

No caso dos tanques, o peso préprio ¢ desprezivel
diante da carga 4til, a qual pode ser totalmente apli-
cada em questao de horas. O primeiro enchimento é
na realidade uma prova de carga, sendo normalmente
feito controladamente com observagao dos recalques
resultantes. Face a grande drea carregada, as tensoes
aplicadas ao solo alcancam grandes profundidades,
podendo causar recalques decimétricos.

Da mesma forma nos silos, além de a carga poder
ser aplicada rapidamente, existe também o problema
de carregamentos diferenciados nas vdrias células que
podem compor osilo. Burland et al. (1977) descrevem
o caso de uma bateria de silos que sofreu danos estru-
turais severos, apesar de os recalques medidos estarem
na faixa de valores normalmente aceitdveis em outros
tipos de estrutura.

7.4 METODOS PARA A ESTIMATIVA DE TEN-
SOES ADMISSIVEIS

7.4.1 Introducao

Neste pardgrafo, serdo apresentados os principais
métodos de que dispde o engenheiro para resolver o
problema de projetar uma fundagao por sapatas.

Serd interessante, no entanto, que inicialmente seja
apresentada uma sintese da realidade do dia-a- dia do
engenheiro, o qual ¢ chamado a apresentar solugoes
para problemas de fundagio, quase sempre sem dis-
por do tempo necessdrio para um estudo completo
do problema. Este estudo seria iniciado pela pro-
gramagcio da investigagio do subsolo, sua execu¢io
e eventual complementagio, interpretagio de seus
resultados, seguida das conclusées, que deveriam
incluir um projeto de fundagdo e uma estimativa
de grandeza dos recalques esperados. A realidade ¢
diferente, sendo o engenheiro muitas vezes levado
a tomar decisdes em cima de parcos resultados de
sondagens de percussao (SPT), muitas vezes exe-
cutadas por firmas desconhecidas e até mesmo de
idoneidade duvidosa.

A experiéncia relatada refere-se principalmente ao
projeto de fundagbes de estruturas correntes, edificios
de apartamentos e escritérios de até 15-20 andares,
construidos na Grande Sao Paulo e principais cidades
do Estado de Sao Paulo, envolvendo solos de origem
sedimentar e solos residuais provenientes de decom-
posi¢do de rochas metamdrficas, em geral gnaisses,
resultando em solos siltosos com caracteristicas varidveis
vertical e horizontalmente (As publicagdes da ABMS e
ABEF sobre os solos da cidade e do Estado de Sao
Paulo apresentam dados minuciosos sobre as ca-
racteristicas geolégico-geotécnicas dos principais
solos envolvidos).
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d) Vibracées

Vibragoes oriundas da operagao de equipamentos
(bate-estacas, rolos compactadores vibratérios
etc.), de desmonte de rocha nio controlado, e
mesmo do trédfego vidrios, podem causar recal-
ques de fundag¢des com consequentes danos das
edificagdes. Os danos sdo causados por vibracoes
de frequéncias na faixa de 15 a 30 ciclos/seg, e am-
plitudes da vibragio de 1 a 0,2 mm, respectivamente.

e) Escavacao de Tuneis

Qualquer que seja 0 método de execugdo de tineis,
ocorrerao recalques da superficie do terreno. Como
esses recalques tém forma de sela, as edificages situa-
das nessa drea estardo sujeitas a recalques diferenciais
que poderio danificd-las.

7.7 RECALQUES ADMISSIVEIS
7.7.1 Introducao

Na maioria dos problemas prdticos, o projeto de fun-
dagdo é governado por consideragdes de recalques. Neste
pardgrafo serdo discutidos os valores limites citados na
literatura, os quais serdo varidveis de acordo com o tipo
e fungio da superestrutura. Dada a complexidade do
problema, envolvendo nio somente as caracteristi-
cas do subsolo, como também o tipo ¢ o porte da
estrutura e os materiais empregados, esses recalques
tém sido estabelecidos de maneira empirica, sendo
baseados em casos de obra em que os recalques da
fundagao foram observados.

O leitor interessado no assunto poderd consultar
a revisio de Wahls (1981), bem como os excelentes
trabalhos de Burland e Wroth (1974), Grant et.al.
(1974) e Burland et.al. (1977), Bjerrum (1963) e o
cldssico de Skempton e MacDonald (1956).

7.7.2 Definicao dos Varios Tipos de
Movimentos de uma Fundacao

Na Figura 7.5.7, adaptada de Grant et al. (1974),
os pontos A,B,C e D sdo quatro pontos quaisquer
de uma fundagdo, podendo representar pontos ao
longo de uma sapata corrida, sob um radier ou
quatro pilares de uma estrutura sendo monitorada.
Com base na simbologia da figura, definem-se os
seguintes movimentos de uma fundagio:

* Recalque, s ou p - ¢ o deslocamento total sofrido
por qualquer ponto da fundagzo: s 10 Spr S = S S

* Inclinagdo, p - descreve a rotagao em corpo rigido
de toda a estrutura;

* Recalque diferencial, 8 - diferenga de recalques
entre dois pontos, apds eliminagao do recalque
uniforme e da rotagio: 8,55 00

* Distor¢ao angular, § - é a rotagao da linha ligando
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dois pontos, depois de descontado o desaprumo:
Pup =04/ Loy
Bep =8cn / Lep

Fig. 7.57 - Definicdo dos varios tipos de movimen-
tos em fundacées

7.7.3 Danos Causados por Movimentos de
Fundacoes

Os danos causados por movimentos de fundagoes
podem ser agrupados em trés categorias principais:

a. Danos arquitetonicos, ou a aparéncia visual
da constru¢do. Sao aqueles visiveis ao observador
comum, causando algum tipo de desconforto: trin-
cas em paredes, recalques de pisos, desaprumo de
edificios, desaprumo de muros de arrimo etc.

b. Danos causados 2 funcionalidade ou ao uso
da construgio. O desaprumo de um edificio pode
causar problemas de desgaste excessivo de elevadores,
inverter declividades de pisos e tubula¢oes. Recalques
totais excessivos podem inverter declividade, ou
mesmo romper tubulages, prejudicar o acesso etc.
Recalques diferenciais podem causar o emperramen-
to de portas e janelas, causar trincas por onde pode
passar umidade etc. Recalques de pisos industriais
podem prejudicar a operagio de mdquinas, empi-
lhadeiras, estocagem de materiais etc.

c. Danos estruturais sao aqueles causados 2 estru-
tura propriamente dita, podendo comprometer sua

estabilidade.

7.7.4 Movimentos Limites de Fundacoées

Diante dos problemas decorrentes de movimentos
exagerados de fundagbes, seria de todo interesse prdtico
que se pudesse estabelecer limites aceitdveis para os mo-
vimentos de uma fundagio. No entanto, a fixagao desses



Luciano Décourt
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José Carlos Angelo Cintra

8.1 ESTACAS
LUCIANO DECOURT

As estacas usuais podem ser classificadas em duas
categorias:

- Estacas de deslocamento
- Estacas escavadas

Estacas de deslocamento sdo aquelas introduzidas
no terreno através de algum processo que ndo promo-
va a retirada de solo. No Brasil, o exemplo mais ca-
racterfstico desse tipo de estaca é o das pré-moldadas
de concreto armado. Também se enquadram nessa
categoria as estacas metdlicas, as estacas de madeira,
as estacas apiloadas de concreto e também as estacas
de concreto fundido no terreno dentro de um tubo
de revestimento de ago cravado com ponta fechada,
sendo o exemplo mais caracteristico dessas tltimas
as estacas tipo Franki. Na Bélgica foi desenvolvido
recentemente um tipo de estaca de deslocamento
moldada “in loco” com elevada capacidade de carga,
a estaca Omega

Estacas escavadas sao aquelas executadas “in situ”
através da perfuragao do terreno por um processo
qualquer, com remog¢io de material, com ou sem
revestimento, com ou sem a utilizagio de fluido
estabilizante.

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

8.1.1 Capacidade de Carga de
Estacas Isoladas

Conceituacao Basica

Uma estaca submetida a um carregamento ver-
tical ird resistir a essa solicitagdo parcialmente pela
resisténcia ao cisalhamento gerada ao longo de seu
fuste e parcialmente pelas tensées normais geradas
ao nivel de sua ponta.

A capacidade de carga Q_ ¢ definida como a soma
das cargas mdximas que podem ser suportadas pelo

atrito lateral Q e pela ponta Q .
Qu=Qs+Qp (8.1)
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Designando-se por q e q_ as tensoes limites de
cisalhamento ao longo do fuste e normal ao nivel da
base e AS e A respectivamente a drea lateral da estaca
e da secao transversal de sua ponta, tem-se:

Q=Q+Q,=qA +qA (8.2)

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

Nos processos ditos diretos, os valores de q e q_ sdo
determinados através de correlages empmcas ¢/ ou
semi-empiricas com algum tipo de ensaio “in situ”

Nos processos ditos indiretos, as principais carac-
teristicas de resisténcia ao cisalhamento e de rigidez
dos solos s3o avaliadas através de ensaios “in situ”
e/ou de laboratério e a capacidade de carga ¢ deter-
minada através da utilizacio de formulagao tedrica
ou experimental.

Aspectos Tedricos, Filosoficos e
Experimentais

Estaca de Referéncia

Tendo em vista a existéncia de um niimero muito
grande de fatores que influenciam a capacidade de
carga de estacas, optou-se por concentrar-se a andlise
em um tipo admitido como referéncia e posterior-
mente analisar-se as diferengas provocadas pelas
caracteristicas peculiares dos diversos tipos de estaca.

A estaca de referéncia aqui considerada ¢ uma

estaca de deslocamento, de concreto armado e de
secao circular.

Formulacao Teorica da
Capacidade de carga

Sdo indmeras as teorias existentes para a deter-
mina¢do da capacidade de carga de fundagdes. A
maioria delas se constitui de extensdes dos trabalhos
cldssicos de Prandtl (1921) e Reissner (1924), sendo
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Fig. 8.5 - Valores ¢’ - ¢' em funcao do indice de den-
sidade I,. Apud Bolton (1986)

Solos Coesivos Saturados. A Coesdo nhdo Drenada c,

Com certa frequéncia tem-se observado que os valores
dec_ sa0 determinados através de ensaios de compressao
51mples executados em amostras indeformadas ou a par-
tir de ensaios de palheta (Vane Tests). Cumpre ressaltar
que, se de um lado esses ensaios podem fornecer valores
aceitdveis de ¢, para solos pouco consistentes, o mesmo
ndo ocorre no caso de solos fortemente pré-adensados,
de consisténcia rija ou dura.

De fato, Décourt (1991b) demonstrou que os
valores de ¢ determinados a partir de ensaios de
compressao simples podem sub avaliar ¢, em duas
ou trés vezes.

Na Figura 8.6 ¢ apresentado um ensaio triaxial
do tipo ndo adensado nao drenado em uma amos-
tra saturada de argila tercidria dura de Sao Paulo,
podendo-se observar a importincia da correta
conﬂderagao da pressao confinante nos resultados
dos ensaios. Nesse caso, o valor correto de ¢, ¢ da
ordem de quase trés vezes o valor dado pelo ensaio
de compressao simples.

Fig. 8.6 - Ensaio triaxial nao drenado em argila
dura. Apud Décourt (1991b)

Uma outra p0551b111dade seria a obtengdo de ¢ a
partir de ensaios “in situ”, SPT ¢ CPT. Apesar de es-
sas correlacoes normalmente serem vistas com muita
desconfianga, deve-se ressaltar que pelo menos elas
nao sofrem do grave problema de ter de se avaliar
o estado de tensdes “in situ” para a execugdo dos
ensaios de laboratdrio, que ¢ a principal fonte de
erros na avaliagao de c .

E bem possivel que os erros decorrentes dessas
avaliagoes de tensdes superem os erros intrinsecos
das correlagdes de ¢ com N SPT e/ou q_- CPT,
pois para os ensaios ‘in situ” consideracdes sobre
os estados de tensao sio, obviamente, desneces-
sdrias.

Segundo Décourt (1989¢c e 1991b).

¢ =q/15-25 (8.22)
€
¢, = 125N, (MN/m?) (8.23)

Para essas correlagoes c_foi obtido através de ensaio
de compressao triaxial convencional nio adensado,
nio drenado, com devida considera¢io sendo dada
A tensao octaédrica “in situ”. O SPT era o brasileiro,
com eficiéncia tipica de 72% e o cone considerado
o mecénico com ponteira de Begemann. Cuidados
devem ser tomados ao analisar-se as diversas corre-
lages propostas na literatura, devendo as seguintes
questdes ser investigadas.

* Qual a eficiéncia do SPT considerado?
* Era o cone do tipo mecénico ou elétrico?
¢ Como foi definida a resisténcia c?

Solos Intermediarios

Sao aqui chamados de solos intermedidrios todos
aqueles situados entre os limites extremos de areias
e argilas saturadas.

Para esses solos, a resisténcia ao cisalhamento €
composta de duas partes, ¢ ¢ ¢ . Nao hd maneira
prética de se avaliar esses parimetros através de
ensaios “in situ”, excec¢do talvez dos ensaios “Bore
Hole Shear Test” que, entretanto, no tem nenhuma
tradigdo de utilizagdo no Brasil, e pouquissima em
todo o mundo.

Além do mais, as comprovagoes experimentais de
capacidade de carga existentes na literatura interna-
cional de uma maneira geral nao contemplam esse
tipo de ensaio.
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Estacas Curtas

Estacas Curtas Com Topo Livre

A capacidade de carga lateral da estaca curta livre
(H,) pode ser calculada pelas condigdes de equilibrio.

Hf=k§,yB|:(D_3a) _a(D—a):| (8.67)
2 2
Hie= ki“{B|:a (D ;a)i — (D _33a)3 :| (8.68)

H, ¢ obtida pela eliminacdo de e no sistema de equagdes.

Fig. 8.26 Modos de ruptura para o caso de estacas
com bloco de coroamento. Apud Fleming (1992)

Estacas Curtas Com Topo Fixo (Bloco)

Se a estaca ndo apresentar nenhuma articula¢io, a
forga horizontal limite serd dada por:

2
H, = yBDTki (8.69)

Se a estaca tiver uma articulagio com momento
de fluéncia M, a equagdo anterior toma a forma:

(D-a) _G)—Sa)] (8.70)

M, = kpyB[ 3

A carga de ruptura horizontal H, pode ser obtida
através do dbaco da Figura 8.27.

Fig. 8.27 - Abaco para a determinacio da capacida-
de lateral de estacas curtas em solos granulares

Estacas Longas

Estacas Longas com Topo Livre

Nesse caso, a forga limite horizontal é determi-
nada pelo fato de ela causar a ruptura da estaca por
flexao. Admitindo-se que a estaca esteja quebrada a
uma profundidade “f” (uma rétula), as condigoes de
momento mdximo (forca transversal igual a zero) e
de equilibrio conduzem a:

fz
Hy =Bk, (8.71)

£,
M, =Bk (8.72)

Estacas Longas com Topo Fixo

Se o topo é fixo, isto é, estaca com bloco de coroa-
mento (duas rétulas), a equagao acima é substituida

por:

M, =yBfY6K? (8.73)

A determinagao do valor mdximo de H, H,, pode
ser obtida através do dbaco da Figura 8.28.

Fig. 8.28 - Abaco para a determinacio da capacida-
de lateral de estacas longas em solos granulares

Capacidade de Carga Lateral em Argila
Estacas Curtas

No caso de solos coesivos, a pressao lateral de terra
atuante sobre estacas curtas com topo indeslocdvel
(blocos) se desenvolve como indicado a esquerda na

Fig. 8.29.

Segundo Broms, (1964), pode-se admitir que a
resisténcia lateral abaixo de uma profundidade de
1,5B seja igual a nove vezes a resisténcia nao drenada
do solo, multiplicada pelo didmetro da estaca.
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CAPITULO 9 | EXECUCAO DE FUNDACOES PROFUNDAS

Clévis Mario Moreira Maia
Joao Mathias de Souza Filho
José Luiz Saes

Sigmundo Golombek

Néllo Descio Fl’garo (IN MEMORIAN)

9.1 ESTACAS MOLDADAS “IN LOCO”
9.1.1 Estacas tipo Franki

Clovis M. Moreira Maia

Introducao

A estaca tipo Franki foi introduzida como funda-
¢40 hd mais de 85 anos por Edgard Frankignoul na
Bélgica. Ele desenvolveu a ideia de cravar um tubo
no terreno pelo impacto de golpes do pilao de queda
livre num tampao ou plug metdlico até atingir solo
de apoio adequado. Com esta metodologia desen-
volveu e registrou cinco patentes entre 1909 e 1921.
A melhor simplificagio, considerada um golpe de
sorte, aconteceu 1925 em Hong Kong onde a Cia
realizava um trabalho, o plug ficou bloqueado duran-
te a execugao de uma estaca. Para nao interromper
o trabalho o diretor de obras Paul Jourdain decidiu
substituir o plug de aco por um plug de concreto
seco compactado e obteve sucesso imediato.

Fig. 9.1

Frederico Falconi
William Roberto Antunes
Urbano Rodriguez Alonso
Hélvio Tarozzo

O novo método, usando tampio de brita e areia
foi patenteado em 1925. A partir daf a Cia cresceu
vertiginosamente passando a depressio de 1929
sem sentir seus efeitos. Nas Figuras 9.1 ¢ 9.2 estd
reproduzida a primeira patente obtida na Bélgica e
a patente obtida no Brasil.

Fig. 9.2
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Os tubos e piloes devem apresentar as caracteris-

ticas da Tabela 9.3:

Tabela 9.3 - Tubos e piloes

‘(I’c;“)bo 350 | 400 | 450 | 520 | 600 | 700
f’t;j:;) 0,18 | 023 | 030 | 0365 | 045 |0550
aiflf‘o 1,5 2,0 220 | 280 | 350 | 40
‘(T’Cigi" 22 25 28 31 38 | 40

Os pesos dos piloes indicados na Tabela 9.3 sao
os minimos, mas recomenda-se o uso de pildes mais
pesados para aumentar a eficiéncia na execug¢io da
estaca, principalmente na cravagio do tubo.

Além desses equipamentos, a execugao de estacas
com tubo aberto requer o emprego de ferramentas
especiais que sdo a piteira (vasilha coletora), trépano
e capacete de bater.

O bate-estaca pode estar equipado com uma
perfuratriz acoplada na torre destinada a execugio
de pré-furo.

O pré-furo também pode ser executado com per-
furatriz independente, instalada sobre o caminhio.

Fig. 9.5 - Bate-estaca tipico (esquematico e duas fotos)
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Fig. 9.5a - Foto de um bate-estacas

Fig. 9.5b - Foto de um bate-estacas



9.1.5 Estacas raiz e escavadas com injecao
ou microestacas

Urbano Rodriguez Alonso

Introducao

Segundo a NBR 6122:2010 as estacas executadas
com inje¢do sio divididas em dois grupos a seguir
descritos:

a) estaca raiz (Figura 9.20): estaca armada e pre-
enchida com argamassa de cimento e areia, moldada
in loco executada através de perfuragio rotativa ou
roto-percussiva, revestida integralmente, no trecho
em solo, por um conjunto de tubos metdlicos recu-
perdveis (“revestimento externo”).

b) estaca escavada com inje¢ao ou microestaca
(Figura 9.21): estaca moldada in loco, armada,
executada através de perfuragio rotativa ou roto-per-
cussiva e injetada com calda de cimento por meio
de um tubo com vdlvulas multiplas denominadas
“manchetes” utilizando-se, em cada estdgio, pressao
que garanta a abertura das “manchetes” e posterior
injegdo. Ao contrdrio das estacas-raiz, usam-se altas
pressoes de injegdo.

Fig. 9.20 - Fases de execucao de estaca raiz
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Fig. 9.21 - Fase de execucdo das microestacas
As estacas raiz e as microestacas diferenciam-se dos
demais tipos de estacas pelo menos por trés razoes:
a) podem ser executadas com maiores inclinagoes

(0 290°);



9.3 TUBULOES

Urbano Rodriguez Alonso
Sigmundo Golombek

Introducao

Os tubuldes sio elementos estruturais de funda-
¢ao profunda construidos concretando-se um pogo
(revestido ou ndo) aberto no terreno, geralmente
dotado de uma base alargada (Figura 9.59). Diferen-
ciam-se das estacas, porque em pelo menos na sua
etapa final hd descida de operdrio para alargamento
da base ou limpeza do fundo quando nio h4 base.

Fig. 9.59 - Geometria de um tubulao

Os tubulées dividem-se em dois tipos bdsicos: a
céu aberto (normalmente sem revestimento) e a ar
comprimido (ou pneumidtico), estes sempre revesti-
dos, podendo este revestimento ser constituido por
camisa de concreto armado ou por camisa de ago
(metdlica). Neste caso, a camisa metdlica pode ser
perdida ou recuperada.

Segundo a NBR 6122:2010 os tubuldes a céu
aberto devem ser dimensionados de maneira que as
bases nao tenham alturas superiores a 1,80 m. Nos
tubulbes a ar comprimido essa altura é permitida
até 3,00 m, desde que as condi¢bes do macigo per-
mitam ou sejam tomadas medidas para garantir a
estabilidade da base durante sua abertura.

Quando as caracteristicas do solo indicar que o
alargamento da base é problemdtico, deve-se prever
o uso de inje¢des, aplicagbes superficiais de cimento,
ou mesmo o escoramento, a fim de evitar desmoro-
namento da mesma. Além disso, deve-se evitar que
entre o término da execugio do seu alargamento e
a concretagem decorra tempo superior a 24 horas,
caso contrdrio nova inspegio deve ser feita por oca-
sido da concretagem, para avaliagdo.

Quando a base do tubulio for assente sobre
rocha, a tensao admissivel deve levar em conta a
continuidade desta, sua inclinagio e a influéncia
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da atitude da rocha sobre a estabilidade. Se a rocha
for de superficie inclinada o assentamento da base
deve ser precedido do preparo desta superficie (por
exemplo: chumbamento ou escalonamento em su-
perficies horizontais), de modo a evitar deslizamento
do tubulio.

Outra recomendagio importante diz respeito aos
tubuloes com bases assentes em cotas varidveis, os
quais deverio ser executados iniciando-se pelos mais
profundos, passando-se a seguir para os mais rasos.
Além disso, deve-se evitar trabalho simultineo em
bases alargadas de tubulbes, cuja distdncia, de centro
a centro, seja inferior a duas vezes o didmetro (ou di-
mensio) da maior base, valendo esta recomendacio
tanto para a escavagao quanto para a concretagem,
sendo especialmente importante quando se tratar
de tubuldes a ar comprimido.

Quando a Comissio de Estudo da revisao da nor-
ma NBR 6122:2010 discutia o texto em elaboragao
foi proposto, por alguns colegas, eliminarem-se os
tubulbes a céu aberto face a exigéncias da Norma
Regulamentadora do NR-18 — Condi¢oes e Meio
Ambiente na Industria da Construgio, que dispoe
de medidas técnicas de seguranca relativas a prote¢io
do trabalhador em atividades que envolvam Esca-
vacoes, Fundacoes e Desmonte de Rochas. Nio se
tendo chegado a um consenso, a NBR 6122:2010
continuou a manter esse tipo de fundagio em seu
texto, no Anexo J.

Tubuloes a Céu Aberto

Inicialmente os tubuldes a céu aberto eram
executados com revestimento de concreto analo-
gamente 2 tecnologia usada nos tubulées com ar
comprimido, apenas nio utilizando a campanula e
o ar comprimido.

Posteriormente passou-se a executar tubuldes
tipo GOW, com revestimento por meio de camisas
de aco telescdpicas, até a década de 50, quando se
passou a executar este tipo de tubuldes sem nenhum
escoramento das paredes do fuste. Entretanto, a
profundidade dos mesmos estava ainda limitada ao
nivel d’dgua, condicionante que s6 foi eliminada
com o surgimento das bombas submersiveis, pas-
sando este tipo de tubulio a ser executado mesmo
abaixo da cota do nivel d’dgua, desde que o terreno
nio desmoronasse e permitisse a escavagao e o alar-
gamento da base.

Os tubulGes a céu aberto tiveram grande uso em
Sao Paulo, com o surto de construgao na regiao da
Av. Paulista e no bairro de Higienépolis e posterior-
mente com as obras em Brasilia.

No caso de existir apenas carga vertical, este tipo
de tubulio nio ¢ armado, colocando-se apenas
uma ferragem de topo para ligagao com o bloco de
coroamento (também denominado de capeamento).



José Maria de Camargo Barros

Waldemar Hachich

10.1. COMPORTAMENTO ESTATICO VERSUS
COMPORTAMENTO DINAMICO

10.1.1 Introducao

E uma tarefa dificil escrever sobre dinimica de
fundagbes em um pais em que o ensino e a prdtica da
Engenharia tém seu foco praticamente exclusivo no com-
portamento estdtico. Embora essa énfase seja justificdvel
face & pouca relevincia dos eventos sismicos registrados
no Pais, perde-se um pouco em termos de generalidade
ao se estudar exclusivamente o comportamento estdtico,
o qual poderia, com grande vantagem, ser visto como
um caso particular (com aceleragio nula) do com-
portamento dinimico.

Pressupde-se, portanto, que o leitor deste capitulo,
estudante ou engenheiro civil com formagao bra-
sileira tradicional, nio tenha muita familiaridade
COm 0 assunto e possa, seguramente, ser assaltado por
uma série de duvidas. O que diferencia um problema
estdtico de um problema dindmico? Quando é que se
faz necessdrio utilizar um modelo dindmico para repre-
sentar um fenémeno geotécnico? O que hd de errado
com as andlises ditas “pseudoestdticas” que s2o muitas
vezes utilizadas para verificagao da estabilidade de
muros de arrimo e taludes?

Os autores consideram essencial que estas dividas
estejam conceitualmente bem esclarecidas antes de se
passar a um tratamento mais formal da dinimica das
fundagoes. Este capitulo ndo comegard portanto, como
os textos cldssicos, com a apresentagio das equagoes do
movimento de um sistema com um grau de liberdade.

Por se tratar de um capitulo de um livro de Funda-
¢oes, todo o desenvolvimento do capitulo se fard em
torno do problema de fundagoes sujeitas a solicita-
¢oes dinAmicas impostas pela utilizagao, caso tipico
de fundag¢oes de mdquinas. Nio serdo tratados, por-
tanto, modelos para a andlise de fundagdes sujeitas
a sismos, explosoes, etc., tampouco as propriedades
dos solos necessdrias para essas andlises, tais como o
potencial de liquefagao.

10.1.2. Forcas de Inércia

O que diferencia um problema estdtico de um
problema dinimico? Por que ¢ que nem se fala
em dinimica no projeto da grande maioria das
fundagoes?
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A explicagao é simples: a maioria das a¢des as quais
as fundagoes sao submetidas tém cardter estdtico (ou
quase estdtico). E o que se entende por comporta-
mento estdtico? A tentagdo simplista ¢ definir como
estdtico aquilo que ndo varia no tempo. Deve-se,
porém, procurar defini¢ao mais rigorosa, posto que
a carga aplicada por um edificio as suas fundagoes
seguramente varia no tempo e todavia as fundagoes
de edificios sio geralmente projetadas, no Brasil,
estaticamente.

Na verdade, o que caracteriza um fendmeno como
dindmico nio é apenas a sua variabilidade no tempo,
mas a interveniéncia de forcas de inércia. A variagio
no tempo tem que haver, mas tem que ser de tal sorte
a gerar forcas de inércia.

Inércia é basicamente a oposi¢ao ao movimento. A
massa de um corpo ¢é a expressdo da sua inércia aos
deslocamentos translacionais. Correspondentemen-
te, os momentos de inércia representam a inércia aos
deslocamentos rotacionais.

A resultante das forgas que agem sobre um corpo
é responsdvel pela acelera¢ao desse corpo de acordo
com a 2* lei de Newton:

2

(10.1)

= p - Volume - —
P o t?

onde p ¢ a massa especifica do material.

Como todos os corpos com que os engenheiros ci-
vis lidam devem estar em equilibrio sob a aceleragio
da gravidade, massa e forga peso sao frequentemente
confundidas. O sistema de unidades MKS técnico,
de uso consagrado no Brasil por décadas, s6 fez
colaborar para essa confusio pelo estabelecimento
da igualdade numérica — e até de nomenclatura,
visto que a denominagio quilograma forca (o es-
quecido quiloponde) era frequentemente abreviada
para quilograma — entre massa e for¢a peso. Com
a adogao do sistema internacional de unidades (SI)
torna-se mais simples evitar as confusdes: massa ¢
medida em quilogramas, for¢a em Newtons, ¢ o
peso de um corpo cuja massa é 1 kg é da ordem de
ION (I N =1kgxm/s*. O estudante de
Dinémica, particularmente aquele educado
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Estimando-se o coeficiente de Poisson v, o mé-
dulo de cisalhamento e a amplitude de deformacio
cisalhante podem ser calculados com base na teoria
da elasticidade

_E
T 2(1+v) (10.36)
v=(1+v)e (10.37)

Resta ainda mencionar um importante avango que
ocorreu nos tltimos anos na técnica de determinagao
de parimetros dindmicos de solos em laboratério
(Alarcon et al., 1986), que ¢ a combina¢io dos
ensaios torcional ciclico e coluna ressonante num
tinico equipamento de forma a ensaiar o mesmo
corpo de prova. Essa nova técnica permite obter, a
partir de um mesmo corpo de prova, as curvas de
variagio do médulo de cisalhamento e da razao de
amortecimento em func¢io da deformacio cisalhante
numa muito ampla faixa de deformagées, desde cerca
de 10-4% até préximo da ruptura.

10.6 FATORES QUE AFETAM OS
PARAMETROS DINAMICOS DOS SOLOS

Este item, referente aos fatores que afetam as
propriedades dinidmicas dos solos, ¢ dividido em
trés partes: a primeira trata do mdédulo de cisal-
hamento mdximo; a segunda ¢ dedicada 4 relagao
entre o médulo de cisalhamento e a amplitude de
deformacio cisalhante; a terceira, por fim, discute
a razdo de amortecimento. O texto apresentado se
restringe a situagdes nio sismicas, dando-se énfase
aos principais fatores de influéncia para problemas
de fundagao de mdquinas.

Informag6es sobre o comportamento dindmico de
solos brasileiros sio incluidas, quando disponiveis,
ao longo do texto.

10.6.1 Médulo de Cisalhamento Maximo

O mddulo de cisalhamento dindmico dos solos
¢ uma propriedade dependente da deformagao,
decrescendo com o aumento desta. E, entretanto,
praticamente constante para amplitudes de deforma-
¢do cisalhante menores do que 10%%, sendo nesta
situagio denominado de médulo de cisalhamento
mdximo e representado por G__ .

A grosso modo, pode-se dizer que, em solos, V
varia tipicamente entre 100 e 500 m/s, o que resulta
numa Varlagao de G__entre 20 e 500 MPa. Intimeras
investigacdes tém sido feitas visando identificar os
fatores que afetam o médulo de cisalhamento mé-
ximo. A Tabela 10.4 classifica os diversos fatores em
quatro niveis de importancia. Os mais relevantes sao
discutidos a seguir. Apresenta-se posteriormente uma
breve revisio das principais correlagoes existentes
entre G e vdrias outras propriedades dos solos.

Tabela 10.4 - Nivel de importancia dos fatores que
afetam o valor de G (apud Barros, 1997)

max

Nivel de Importancia Fator

tensdo principal efetiva na direcdo
da propagacéo de onda

tensdo principal efetiva na diregdo
da propagacdo de onda
indice de vazios

grau de saturacdo (especialmente
em argilas e siltes)

grau de cimentacéo

razdo de sobreadensamento (em
argilas plasticas)

tempo (em argilas)

teor de particulas finas em areias
carregamento ciclico anterior
tensédo de cisalhamento estética

Muito importante

Importante

sobreadensamento sob tensdes
anisotropicas (em areias)
forma dos gréos (em areias)
frequéncia (em argilas)
tamanho dos grdos
distribuicéo granulométrica
ndmero de ciclos

terceira tensdo principal efetiva
tipo de vibragéo

condicéo de drenagem
temperatura

Menos importante

Relativamente ndo
importante

a. Efeitos da Tensio Efetiva, indice de Vazios e
Razao de Sobreadensamento

Como resultado de uma série de investigagdes em
laboratério durante as décadas de 60 e 70, Hardin
(1978) pode propor a seguinte expressao para esti-
mativa do valor do médulo de cisalhamento mdximo
imediatamente apds o adensamento primdrio do
solo, vdlida tanto para argilas quanto para areias:

K

%
76 (».9)

G =025——"7
e 0,3+0,7e

(10.38)

onde 0. ¢ a tensio normal efetiva octaédrica, ¢ o
{ndice ci)e vazios, RSA a razio de sobreadensamento,
p,a pressao atmosférica e K é um valor que depende
do fndice de plasticidade do solo, conforme indicado
naTabela 10.5. A introdugao da pressao atmosférica
na expressao 10.38 permite que a mesma seja usada
em qualquer sistema de unidades.

Tabela 10.5 - Valores do expoente K em funcdo do
indice de plasticidade

IP(%) | 0O | 20 | 40 | 60 | 80 | =100
K 0 |018|030|041 |048]| 05
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Francis Bogossian

11.1 NOCOES SOBRE GEOTECNIA
OFFSHORE

11.1.1 Generalidades

No Brasil, os termos “Geotecnia Offshore” ou
“Geotecnia Marinha” passaram a ser utilizados am-
plamente a partir do final da década de 70, com o
inicio das investigagdes geotécnicas para o projeto de
fundagdo das plataformas fixas da Bacia de Campos,
litoral do Estado do Rio de Janeiro.

Praticamente, toda a atividade offshore realizada
na costa brasileira estd voltada para a exploragao de
hidrocarbonetos. Esta atividade localizada da indus-
tria do petrdleo, aliada a uma certa inibi¢ao que o
tema provoca nos Geotécnicos nio familiarizados,
traz como consequéncia a redu¢io do nimero de
profissionais que atuam na especialidade (no Brasil
nao chegando a dezenas, enquanto que em todo o
mundo possivelmente nio representando mais do
que um milhar).

Apesar desta restri¢ao, observa-se que é muito
ténue a interface entre o trabalho desenvolvido na
Geotecnia Offshore e o praticado pela Geotecnia
tradicional. De acordo com Le Tirant (1979), por
exemplo, os solos marinhos nao se distinguem signi-
ficantemente dos presentes nos depdsitos terrestres,
a menos das seguintes particularidades:

- a diagénese® dos solos ¢ normalmente menos
desenvolvida em ambiente marinho;

- 0 ambiente marinho é mais deposicional do
que erosional, de modo que as propriedades
dos sedimentos sao mais uniformes do que
as dos solos existentes em terra e os solos
marinhos comumente seguem um padrio de
deposicao fung¢do da lamina d’dgua, onde as
granulometrias mais finas estdo localizadas
em 4guas mais profundas. Exce¢do a regra

* O inicio da exploragio de hidrocarbonetos na Bacia de Campos
ndo coincide com o inicio da exploragdo “offshore” no Brasil, haja
vista que a primeira plataforma da Costa Brasileira, Guaricema-I,
foi instalada em 1968 no litoral do Estado de Sergipe.

> Conjunto de fenémenos que modificam os sedimentos desde o
inicio de sua deposigao.
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sio os depdsitos de material calcdreo, com
granulometria granular e/ou argilosa, co-
mumente encontrados em dguas, que nos
tempos pretéritos ou atuais de sua formagao
eram rasas, banhadas por correntes tropicais,
expostos a condigdes propicias de ensolagio;

- o fato dos solos marinhos terem saturacio
préxima de 100%, geralmente simplifica as
considera¢oes de projeto. Entretanto, a presenca
de gases dissolvidos (especialmente em regioes
deltdicas) ou mesmo de hidratos (tipicos de
dguas profundas), torna-se um fator compli-
cador para a andlise geotécnica. Em adi¢do, a
ocorréncia de descompressio e gaseificagao du-
rante a amostragem, dificulta o conhecimento
sobre as reais caracteristicas do depdsito;

- a ocorréncia de erosio do solo superficial
(“scour”) e/ou enterramento da estrutura
durante a sua vida util, é outro aspecto que
requer considera¢io no projeto de estruturas
submersas.

Na realidade, sdo as técnicas de investigagio e de
execugdo da fundagio, principalmente no que se refere
ao desenvolvimento de equipamentos, que impdem
os maiores contrastes entre se trabalhar no mar ou em
terra.

Quanto ao projeto de fundagio, observa-se que
diversas metodologias de andlise hoje amplamente
utilizadas, foram desenvolvidas a partir das aplica-
coes offshore (curvas “p-y” de carregamento lateral
de estacas, curvas “t-z” de transferéncia axial de carga
de estacas, métodos para o cdlculo da capacidade de
carga de estacas fundadas em solos argilosos etc.).
Em adicao, ocorre também que nos projetos offshore
estd embutido um maior grau de conservadorismo
do que o das obras em terra. Este conservadorismo
nao se traduz diretamente nos fatores de seguranca
recomendados por normas e cédigos mas, no “ap-
proach” de projeto para majoragdo das cargas.

Quanto a interpretagio dos parimetros geo-
técnicos, ocorre que as campanhas marinhas de
investigagdo s3o menos representativas do que as
realizadas para obras em terra com idéntico nivel de
responsabilidade. Apesar de utilizarem tecnologias
de ponta especialmente desenvolvidas para viabilizar
o trabalho no mar, isto se verifica porque:
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11.3.2 Conceituacao de Seguranca

A partir do século XIX, para se realizar a cober-
tura de seguro contra acidentes de embarcagoes,
as seguradoras passaram a cobrar dos armadores
que os projetos das embarcagoes fossem aprovados
por uma instituigdo técnica reconhecida pela sua
capacitagdo e credibilidade. Passou a ser requerido
também, que a intervalos regulares as embarcagoes
fossem inspecionadas, de modo a se assegurar que os
cuidados de manuten¢io mantinham o meio naval
em bom estado de conservagao, ou seja, que durante
a vida util da embarca¢io as mesmas consideracoes
de projeto permaneciam vdlidas. Estas exigéncias
foram as responséveis pela formagao das Sociedades
Classificadoras (Det Norske Veritas, Loyds Register,
Bureau Veritas e American Bureau of Shipping).

Como as estruturas offshore também estao situ-
adas em mar aberto, sofrendo a agao adversa dos

esforgos ambientais, as empresas seguradoras pas-
saram a exigir o mesmo ritual de certificago, tanto
para o projeto, quanto para qualquer procedimento
operacional que venha a ser necessdria para a sua
operagao (como por exemplo, de transporte e de
instalacio). Desta forma, caso a estrutura tenha sido
certificada, além dos cuidados usuais da projetista,
certamente esta estrutura também passou por uma
verifica¢ao adicional da certificadora. Cada certifi-
cadora tem seus préprios métodos de andlise. No
caso da Det Norske Veritas, em especial, esta emite
regras de projeto (DNV, 1979), que muitas vezes
sao seguidas pelas projetistas, independentemente da
estrutura estar sendo certificada ou nao pela DNV.

Para o dimensionamento das ancoragens por 4n-
cora, existem diversas técnicas de dimensionamento.
O fabricante Vryhof Anckers (1990), por exemplo,

recomenda que um fator de seguranga de 2 seja apli-

(OCEANOGRAFIA) (GEOLOGIA/GEOFISICA) ENGENHARIA
levantamentos estudos de \l/ \l/
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Fig. 11.13 - Uma visdo geotecnolégica da integracao das especialiddes
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|CAPiTULO 12| REFORCO DE FUNDACOES

12.A REFORCO DE FUNDACOES CONVENCIONAIS

Mauri Gotlieb

12.1 INTRODUCAO -
FUNDACOES CONVENCIONAIS

O presente capitulo visa discorrer sobre o assunto
relativo as subfundages que abrangem tanto a substi-
tuicao como os reforcos de fundagoes existentes. Estes
Servios servem para renovar ou aumentar a seguranga
da fundagio original, em virtude do seu mau desempe-
nho ou de aumento do carregamento por ampliagio de
dreas ou mudanca do tipo de uso da edificagdo.

Por se tratar de trabalhos muitas vezes perigosos,
sempre delicados, em geral onerosos e causadores de
transtornos aos usudrios da obra, é necessdrio que se
realizem estudos e orcamentos cuidadosos para uma
avaliagio adequada da viabilidade e conveniéncia de
tais servigos.

12.2 CONCEITOS DE REFORCO
DE FUNDACAO

Os reforcos de fundagio representam uma inter-
vengao no sistema solo-fundagio-estrutura existente,
visando modificar seu desempenho. Tal intervengio
faz-se necessdria nos casos em que as fundagées
existentes se mostrem inadequadas para o suporte
das cargas atuantes ou, ainda, quando ocorrer um
aumento no carregamento e este novo valor no
puder ser absorvido sem riscos e redugbes conside-
rdveis nos coeficientes de seguranca.

12.2.1 Manifestacoes

Quando hd um mau desempenho de uma funda-
¢d0, aparecem manifestagdes decorrentes deste fato
através de danos que podem ser verificados:

* nas proprias pegas de fundagio, pela deterioragao
dos materiais que as compdem, com a consequen-
te perda de resisténcia. Nas pecas em concreto
armado ocorrem deformagdes excessivas, perda
de recobrimento da armadura, oxidagao das
barras de ago, esmagamentos, ruturas, fissuras
etc. Nas estacas metdlicas surgem as oxidagoes
e/ou corrosdes. Nas estacas de madeira ocorre o
seu apodrecimento principalmente na regiao do
topo, com perda de material, e

* na obra como um todo, pelos recalques e desapru-
mos. (Foto 12.1).

Foto 12.1 - Recalque de fundacao

12.2.2 Danos

Como decorréncia do mau funcionamento das
fundagoes, manifestam-se danos de trés tipos distin-
tos e que podem ser definidos como sendo:

* danos arquitetonicos, que sao aqueles que compro-
metem a estética da edificagdo, como, por exemplo,
trincas em paredes e acabamentos, rompimento
de painéis de vidro ou mdrmore etc. Neste caso, o
reforgo é optativo, pois nao envolve riscos quanto a
estabilidade da construcio (Foto 12.2);

* danos funcionais, que so aqueles causados 2 utilizagio
da edificacao, tais como refluxo ou rutura de rede de
esgotos ¢/ou dguas pluviais, desgaste excessivo dos tri-
lhos-guia de elevadores, mau funcionamento de portas
e janelas etc. A partir de certos limites, serd necessdrio o
reforgo, uma vez que podem advir transtornos no uso
da construcio; e

* danos estruturais, que sio aqueles causados
a estrutura propriamente dita, isto é, pilares,
vigas e lajes. Nesta situa¢do, o refor¢o ¢ sempre
necessdrio, pois a sua auséncia implica instabili-
dadeda construgao, podendo até mesmo levd-la
ao colapso. (Foto 12.3)
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12.5.6 Estacas Convencionais

Nos casos em que haja altura suficiente para a ins-
talagao de um bate-estacas, ¢ possivel considerar-se
o emprego de estacas um tanto mais convencionais
de concreto armado ou protendido, ou ainda estacas
metdlicas por perfis soldados, laminados, trilhos ou
tubos de parede grossa. Em geral, serdo necessdrias
emendas, pois raramente o pé-direito disponivel serd
tal que permita a cravagio de pegas tinicas.

Ainda ¢ possivel, nestes casos, considerar-se o uso
de estacas moldadas “in loco” tipo Strauss, pois o
equipamento, constituido por um tripé, em geral
consegue ser instalado em locais com pé-direito um
tanto restrito (cerca de 5,0 metros). Neste caso, hd
necessidade do uso de tubos de revestimento de
pequeno comprimento (cerca de 2,0 metros).

Fig. 12.9 - Melhoria do solo por colunas CCP

12.5.7 Sapatas, Tubulbes e Estacas
Adicionais

Trata-se da instalagao de mais apoios, por meio
do acréscimo de sapatas, tubuldes ou estacas, de tal
forma a reduzir o carregamento nas fundagées ori-
ginais. Tal medida visa a compensar o aumento de
carregamento ou a adogao de uma tensio aplicada
a0 solo, que tenha sido elevada diante da qualidade
do material de apoio.

12.5.8 Melhoria das Condicées do Solo

Nesta categoria, consideram-se os métodos que
permitam melhorar as caracteristicas de resisténcia e
compressibilidade dos solos de apoio das fundagoes.

Os tipos mais provdveis a serem utilizados seriam a
injecao de nata de cimento ou gel sob altas pressdes ou
“jet grouting” e CCP. Estes processos estao descritos no
capitulo 18. Como ilustra¢io, vide Figura 12.9.

12.6 ESCOLHA DO TIPO DE REFORCO

A escolha do tipo de reforgo a ser adotado vem em
decorréncia do diagndstico alcangado e da experi-
éncia e julgamento dos profissionais envolvidos no
problema. A defini¢ao do tipo a ser aplicado deve
ficar sujeita a diversas condicionantes, descritas ao
lado a seguir.

12.6.1 Condicionantes Técnicas

E necessdrio que haja uma perfeita compatibilidade
entre as condi¢des do solo, da estrutura e do reforco.
Assim, por exemplo, o tempo para a execugdo dos
reforgos deve ser compativel com a resposta da obra
quanto 2 velocidade do seu ganho de estabilidade.
Outro exemplo consiste em verificar se as pegas que
receberdo os esforgos adicionais estariam aptas para
tal, ou se seria necessdrio proceder-se a execu¢ao de
reforgos estruturais das mesmas.

12.6.2 Condicionantes Econdmicas

E necessdrio adequar a relagao custo/beneficio do
refor¢o. Deve-se verificar se os custos do refor¢o sao
compativeis com o valor da construgio no mercado.
Hi4 situagbes em que o refor¢o das fundagoes permi-
te caracterizar a obra como sendo uma reforma, com
consequente aproveitamento maior do terreno, isto
¢, a drea construida tornar-se-ia bem maior do que
se se tratasse simplesmente de uma construgao nova.

H4 de ser ressaltado que, nos casos de monumentos
histdricos e de certos edificios publicos, independen-
temente do seu custo, o reforgo torna-se indispensével,
dante do valor intrinseco da edificagio.
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Fig.12.12 - Esquema de reforcos de tubuloes

12.8.4 Substituicao de Fundacoes

Na mesma obra apresentada como exemplo no
item 12.8.3 - Reforco de bases de tubulges, foi
necessdria a troca de fundagdes de uma parte do
prédio que se encontrava apoiada em sapatas.
Dante da necessidade de serem implantados vérios
niveis de subsolos adicionais, tornou-se imperiosa
a modifica¢do das fundagdes rasas para fundagoes
profundas. Em virtude das caracteristicas coesivas
do solo e de sua baixa permeabilidade, optou-se
por tubuldes a céu aberto, até porque tais servigos
seriam feitos dentro do subsolo jd existente na
edificacdo original, com consequente limitagao

de “pé-direito” (Figura 12.13).

Como o prédio deveria continuar em funcio-
nameto, foi necessdria uma operagio de transferéncia
das cargas atuantes para fundagbes provisérias por
tubulbes a céu aberto. Transferida a carga do pilar
para os tubules provisérios através de uma estrutura
metdlica (Figura 12.14), o pilar foi cortado (Foto
12.13), a sapata existente demolida com auxilio de
explosivos e um tubulo a céu aberto foi executado
bem no centro do pilar. O fuste do tubulao foi ar-
mado para trabalhar como pilar 2 medida que fosse
sendo efetuada a escavagio para implantagio dos
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subsolos. Terminada a execu¢io do novo tubulao,
este foi conectado ao pilar original j4 devidamente
reforgado (Figura 12.13 e Fotos 12.14 a 12.16).
Uma descri¢io mais detalhada desta obra pode
ser encontrada em Gotlieb (1991).

Foto 12.13 - Escoramentos metalicos e
pilares cortados



CAPITULO 12| REFORCO DE FUNDACOES

12.B REFORCO DE FUNDACOES DE MONUMENTOS

HISTORICOS

Jaime de Azevedo Gusmao Filho o mvevorian

12.10 INTRODUCAO -
FUNDACOES DE MONUMENTOS HISTORICOS

Monumentos e sitios histdricos sao exemplares de
atividades de constru¢ao do homem no passado, que
resistiram a eventos naturais ou provocados pelo préprio
homem. Eles podem constar de simples 4reas tratadas,
como aterros, cortes ¢ pinturas, cavernas, pegas, fa-
chadas etc. a estruturas mais complexas, a exemplo de
castelos, conventos, monastérios, igrejas, torres e fortes.

No Brasil, pode-se citar como exemplos de monu-
mentos ou sitios histéricos os sambaquis dos indios
encontrados no Parand; a fachada da igreja das Misses
em Santo Angelo, no Rio Grande do Sul; as igrejas
de Pernambuco remontando aos séculos 16 a 18; as
fortificagoes militares presentes no interior da selva
amazodnica, em Natal, no Recife e Salvador; as igrejas

da Bahia e Minas Gerais; o casario colonial de Olinda
e Sao Luiz do Maranhio etc.

Os monumentos histdricos frequentemente apre-
sentam desempenho insatisfatério, por conta de ca-
racterfsticas préprias, diferenciadas, que o tempo lhes
imprime. Seu aspecto atual nem sempre reproduz as
condigbes originais, vez que modificagdes, acréscimos,
derrubadas e mudancas as mais variadas sio comuns
ao longo de sua vida atil.

Como testemunhos da histéria do homem, de seus
valores culturais, criatividade e organizacio social, a
preservagio dos monumentos e sitios histéricos tem
se constituido em uma exigéncia cada dia maior da
comunidade, orgulhosa dos marcos do seu passado,
muitos deles reconhecidos como Patriménio Natural
e Cultural da Humanidade pela UNESCO.

Chama-se conservagao ao conjunto de medidas
de prevengdo e salvaguarda, com o fim de garantir a
estabilidade ¢ funcionalidade do monumento. O
refor¢o de fundagdes é apenas um dos itens provdveis
destas intervengdes. Uma apresentagio sistemdtica
do assunto ¢ oferecida pelo Comité Técnico de
Preservagao de Sitios Histéricos TC-19 da ISSMFE
(1994).

As intervengoes de restauragio ou reforco dos mo-
numentos sao executadas com tecnologias modernas
e usando materiais de comportamento mecanico
diferente dos materiais originais. Por isso elas devem
ser bem avaliadas quanto aos resultados esperados no
desempenho de um dado elemento ou parte do monu-
mento, ou sobre a estabilidade do conjunto.

Finalmente as intervengoes, além de garantirem a
integridade estrutural do monumento, nio devem
descaracterizd-lo nem a sua ambiéncia.

12.11 CARACTERISTICAS DOS
MONUMENTOS

A grande maioria dos monumentos histéricos se
caracteriza por terem sido construidos em passado
mais ou menos remoto, usando técnicas rudimen-
tares ¢ materiais naturais de solo, rocha e pegas
vegetais, compactados e/ou rejuntados por outros
materiais, também naturais, que funcionam como
ligante.

Os materiais utilizados, de modo geral, vinham de
dreas vizinhas ao sitio de construgao, que frequente-
mente era escolhido préximo da jazida, a uma dis-
tAncia minima. Neste sentido, as rochas locais eram
o material preferido para as fundagoes, os vaos das
aberturas e os cantos das paredes mais elevadas. As
igrejas de Olinda tém fundagoes de blocos de rocha
calcdria, que ¢ a rocha local, enquanto as igrejas do
Recife tém fundagdes e paredes revestidas de pedras
arenfticas, colhidas na linha de arrecifes da costa. As
igrejas e prédios antigos do Rio de Janeiro mostram
o uso de pedra granitica, prépria da geologia local.

QOutra caracterfstica dos monumentos ¢ que,
desde o inicio de sua construgao, eles vém passando
por transformagdes, que modificam ou alteram as
suas condigdes de seguranca e funcionalidade por
vérias razdes: o tipo e intensidade dos processos
fisicos, quimicos e biolégicos prevalecendo no
meio ambiente; as propriedades dos solos e rochas
usados como materiais de construgdo, principal-
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Fig. 12.21 Restauracao da Igreja do Carmo, Olinda.

Fig. 12.22 - Secao transversal no talude da torre esquerda, Igreja do Carmo, Olinda
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CAPITULO 13 |OBRAS DE CONTENCAO
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13.1 ESTRUTURAS DE CONTENCAO

13.1.1 Preambulo

Inicialmente serdo apresentados comentdrios e
definigdes sobre os diversos processos executivos
de contencoes.

Contengao ¢ todo elemento ou estrutura desti-
nado a contrapor-se a empuxos ou tensoes geradas
em macico cuja condi¢io de equilibrio foi alterada
por algum tipo de escavagio ou aterro.

Muros sao estruturas continuas de conten¢ao,
constituidas de parede vertical ou quase vertical
apoiada numa fundagio rasa ou profunda. Podem
ser construidos em alvenarias ou em concreto (sim-
ples ou armado) ou ainda, de elementos especiais.
Sua fundagio pode ser direta, rasa e corrida ou
profunda, em estacas ou tubuldes.

Escoramentos sio estruturas provisdrias executa-
das para possibilitar a construgio de outras obras.
Sao utilizados mais comumente para permitir a
execucio de obras enterradas ou o assentamento de
tubulacées embutidas no terreno.

Cortinas sio contengdes ancoradas ou apoiadas
em outras estruturas, caracterizadas pela pequena

deslocabilidade.

Reforgos do terreno, como se verd no Capitulo
18, sao construgdes em que um ou mais elementos
sao introduzidos no solo com a finalidade de aumen-
tar sua resisténcia para que possa suportar as tensoes
geradas por um desnivel abrupto. Nesta categoria
enquadram-se 0 Solo Reforcado, a Terra Armada e o
Solo Grampeado ou Pregado.

13.1.2 Muros

a. Tipos

Muros de Gravidade sio estruturas continuas,
massudas, que resistem aos empuxos horizontais
pelo peso préprio. Em geral sdo empregadas para
conter desniveis pequenos ou médios, inferiores a
cerca de 5 m.

Podem ser construidos de concreto simples, cicl6-
pico ou com pedras, argamassadas ou nao.

Muros de Flexao sio estruturas esbeltas, com sec-

~ <« » « » . .
¢ao transversal em forma de “L” ou “T” invertido,
que resistem aos empuxos por flexdo, utilizando
parte do peso proprio do macigo arrimado, que se

. <« » <« »

apoia sobre a base do “L” oudo “T”, para manter-se
em equilibrio. Em geral sao construidos em concreto
armado, tornando-se antiecondmicos para alturas
acima de 5 a 7 m (Figura 13.1).

Fig. 13.1 - Muro de flexao

Muros mistos sdo estruturas com caracteristicas
intermedidrias entre os acima referidos, que fun-
cionam, portanto, parcialmente pelo peso préprio
e parcialmente a flexdo, utilizando parte do terra-
pleno como peso para atingir uma condigo global
de equilibrio.

Muros de Contrafortes sio os que possuem ele-
mentos verticais perpendiculares ao paramento de
contengao de maior porte, chamados contrafortes
ou gigantes, espacados, em planta, de alguns me-
tros, e destinados a suportar os esforgos de flexao
pelo engastamento na fundagio. O paramento do
muro, nesse caso, ¢ formado por lajes verticais que
se apoiam nesses contrafortes. Como nos muros de
flexdo, o equilibrio externo da estrutura é consegui-
do tirando-se proveito do peso préprio do macigo
arrimado, o qual se apoia sobre a sapata corrida ou
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As pranchas horizontais recebem o empuxo do
terreno e o transmitem as abas dos perfis verticais
que, por sua vez, se apoiam nas longarinas mantidas
em posi¢ao pelas estroncas.

Esse tipo de escoramento foi empregado na
construgao do Metr6 de Berlim, motivo pelo qual
é conhecido também como “berlinense”.

Cuidados Especiais — As pranchas devem sem-
pre manter contato {ntimo com o macigo arrimado,
sendo forgadas, por meio de cunhas, contra o solo
para evitar vazios responsdveis por deslocamentos do
macico com consequente abati- mento da superficie
do terreno vizinho a escavagdo. As estroncas, por
sua vez, devem ser encunhadas contra as longarinas
também para reduzir qualquer possibilidade de
deslocamento horizontal, sempre prejudicial. Esses
cuidados devem ser redobrados quando houver
construgdes dentro de uma faixa de largura igual a
metade da profundidade da escavagio, a contar do

bordo da vala.

No caso de escoramento tipo berlinense (“me-
tdlico-madeira”) ¢ preferivel evitar a fixacio das
pranchas por encunhamento entre as abas interna
e externa dos perfis, por que dessa forma pode-se
formar um vazio por trds das pranchas sem que
seja percebido. Ao contrdrio, se as pranchas forem
encunhadas entre a aba externa dos perfis ¢ o ter-
reno, qualquer fuga de solo provocard a queda das
pranchas, mostrando imediatamente o problema.

Metdlicos

Estacas-Pranchas sio perfis de ago laminados
com segoes planas ou em forma de “U” ou “Z”, com
encaixes longitudinais, ou de concreto armado, com
encaixes tipo “macho-fémea”, que permitem cons-
truir paredes continuas pela justaposi¢ao das pegas
que vao sendo encaixadas e cravadas sucessivamente.
Formam paredes com estanqueidade limitada pela
permeabilidade das préprias juntas. Tipicas para
solugao de muros de cais pela facilidade de execugio
em tais condi¢oes de acesso, possibilidade de uso de
elementos com grande rigidez e enorme experiéncia
existente na solugao de problemas de projeto desta
natureza.

De concreto

Paredes-Diafragma sao caracterizadas pela concre-
tagem submersa feita com tremonha em trincheiras
escavadas, relativamente estreitas (tipicamente entre
30 e 120 cm), cuja estabilidade, durante a escavagao,
¢ obtida pela introdugao de fluido estabilizante,
que pode ser um polimero ou uma suspensao de
“bentonita” em dgua. A suspensio estabilizante per-
mite a introdu¢io da armadura e o enchimento da
escavagdo com concreto. As paredes-diafragma sio
construidas em trechos contiguos de comprimentos
daordem de 2,5 a 3,2 m (dimensao de ferramenta),
os quais sdo escavados sucessivamente ou alterna-

damente, conforme as caracteristicas da obra e do
solo (Figura 13.6).

Fig. 13.6 - Parede-diafragma

Estacas Justapostas — Podem ser escavadas (se-
cantes ou tangentes) ou cravadas lado a lado (com
encaixe longitudinal ou n3o), sendo utilizadas para
formagio de paredes de conteng¢do. Em geral sdo so-
lidarizadas por meio de vigas de amarragio ao longo
de suas cabegas. Dependendo das alturas a conter
sdo escoradas por tirantes ou escoras, reagindo em
vigas metdlicas capazes de transferir o carregamento
de todos os elementos ao escoramento projetado.

Especiais

“Jet Grouting” (ver Capitulo de Reforgo do Terre-
no) — E um processo pelo qual ar, dgua e calda de
cimento, numa combinagio adequada, sio injeta-
dos a pressoes muito elevadas, através de orificios
de alguns milimetros de didmetro, localizados na
extremidade de hastes compostas de um ou mais
tubos concéntricos. O jato produz um corte no solo
misturando-se com a calda de modo a formar, pela
rota¢o da haste, uma “coluna” de solo-cimento, em-
butida no macico, cuja dosagem pode ser regulada
pela composicdo da calda, pela variacio da pressdo
do jato e pelas velocidades de rotagdo e translacio
da haste. A justaposi¢ao de “colunas” pode formar
“paredes” para conter um macigo ou para permitir
a abertura de uma cavidade ou vala.

b. Dificuldades de Execu¢ao — A principal di-
ficuldade comum aos vérios tipos de escoramentos
¢ a eventual impossibilidade de se conseguir “ficha”
suﬁc1ente, o que leva 4 necessidade de se criar um
ou mais apoios horizontais (estroncas prov1sorlas)
para contrabalangar os empuxos atuantes nas vdrias
fases de escavagio.
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caixa “estanque”, permitindo substituir a laje de
subpressao por um sistema de drenagem.

O processo executivo de paredes-diafragma exige
a utilizagdo de equipamentos pesados e de grande
porte e, portanto, nio ¢ possivel executd-las em
locais onde estes equipamentos nio conseguem ter
acesso. A presen¢a de matacoes ¢ outro fator que
pode inviabilizar a utilizagdo das paredes-diafragma.

=

Foto 13.7 - Parede-diafragma moldada “in loco” ati-
rantada. Bermas sendo usadas como escoramento
provisorio

Foto 13.8 - Parede-diafragma, pré-moldada,
atirantada

13.2.3 Aspectos Econémicos dos Sistemas
de Contencao

A implantagdo de um sistema de contengio de-
pende da viabilidade técnica e executiva dos mesmos
e da andlise comparativa dos custos advindos de
sua escolha, andlise esta que ndo deve se restringir
tio-somente ao custo direto de implanta¢io, mas
abranger outros custos que sao influenciados pelo
sistema adotado.

Assim, por exemplo, hd que se levar em consi-
deragdo a diferenca de custo dos seguros a serem
contratados, custos estes que podem variar muito
dependendo do tipo de contengio escolhido.

Da mesma forma, os custos de supervisio das
obras bem como o custo de remuneragao do capital

investido, ambos sendo proporcionais ao tempo de
execu¢do, sao influenciados pelo sistema de con-
tengao adotado.

As cortinas com estacas prancha metdlicas s6 sao
economicamente vidveis se puderem ser recuperadas
para posterior utilizagdo. Entendidas como para-
mento provisorio, deverdo ser implantadas afastadas
da estrutura definitiva, o que acarreta custos adicio-
nais de reaterros e perda de espago.

Do ponto de vista econémico, levando-se em con-
ta tdo somente os custos de implantagdo dos sistemas
de paramento, em geral as paredes-diafragma para
contencoes de pequena altura e acima do N.A. tém
custo mais elevado que os demais tipos.

Para contengoes com alturas acima de 10 m a 12
m e acima do N.A. o custo das paredes-diafragma se
aproxima do custo dos demais paramentos exigindo,
uma apuragio mais detalhada.

No caso de contengdes implantadas abaixo
do N.A. os custos de implantagao das paredes-
-diafragma sdo geralmente inferiores aos custos de
implantagio dos outros sistemas (é necessdrio levar
em consideragio os custos do rebaixamento do N.A.,
do tratamento das juntas etc.).

Com relagao aos escoramentos, o custo das esca-
vagdes confinadas acrescido ao custo adicional de
execu¢ao da estrutura definitiva em condi¢des mais
dificeis tem papel relevante na anilise econémica
entre os diversos sistemas.

13.3 PROCESSO DE ESCOLHA DA SOLUCAO

Este item tem o objetivo de organizar e sistema-
tizar a aplicagdo dos conceitos e informagoes dos
2 itens anteriores e capitulos correlatos, ao projeto
de contencoes.

Procura-se atingir esse objetivo, dividindo o pro-
cesso em 6 fases.

13.3.1 Levantamento de Dados - Fase 1

Dados iniciais devem ser levantados especialmente
nos seguintes aspectos:

a. Solo

A solugao do projeto implica na determinagio
das acgoes deste material e a execugdo da escavacio,
a implantagdo do sistema de contengdo e sua esta-
bilidade ocorrem neste material, é de fundamental
importincia o conhecimento deste meio fisico.

A investigacio do subsolo deve identificar a na-
tureza das camadas, sua resisténcia, o estado inicial
de tensoes, sua permeabilidade, presenca de dgua e
sua natureza, eventual contaminagio, presenga de
obstrugbes naturais (matacdes), entre outros.

Para o uso de ferramentas computacionais com
métodos numéricos (elementos finitos) no cdlculo
de deformagbes do meio adjacente e dos momentos
atuantes sobre as contengdes é necessdrio o conheci-

OBRAS DE CONTENCAO 511



|CAPiTULO 14 |PROJETOS DE CONTENCAO

Arsenio Negro Jr.
Carlos Eduardo Moreira Maffei
Jarbas Milititsky

Argimiro Alvarez Ferreira

14.1 EMPUXOS LATERAIS

14.1.1 Empuxo em Repouso

O capitulo 2 deste livro apresentou em detalhe
uma discussio sobre as propriedades do solo que
condicionam o comportamento das estruturas de
contengio. Foi dado destaque especial a parimetros
de resisténcia e deformabilidade de diversos solos
brasileiros.

Um pardmetro particular, entretanto, merece
ser revisto, j& que possui importante influéncia no
comportamento de obras de contencao. Trata-se
do coeficiente Ko, definido como a relacio entre
as tensoes efetivas horizontal e vertical no solo,
em condicao de deformacio lateral nula. E uma
grandeza de determinagao pritica dificil seja em
laboratério, seja no campo. A importincia de Ko
nas cargas sobre uma estrutura de conten¢io pode
ser depreendida do exame da Figura 14.1, obtida de
ensaios triaxiais drenados saturados, em uma argila
normalmente adensada isotrdpica e anisotropica-
mente, submetida a extensao lateral e 3 compressao
lateral (ensaios de Ladd, 1964), reproduzidos por
Lambe e Whitman, 1969 Nota-se que enquanto
as deformacoes laterais forem limitadas, ou seja,
enquanto se estiver longe dos estados limites de
ruptura ativa ou passiva, as tensoes laterais depen-
dem muito do valor inicial de Ko.

E curioso notar que este fato simples nio ¢é reco-
nhecido na prética. Um levantamento da prética de
projeto de valas e tneis no Brasil (Negro e Leite,
1994) revelou que Ko nao ¢ considerado um para-
metro relevante no projeto destes tipos de estrutura.
Isto ¢é justificado, em parte, pela tendéncia de se
projetar contengdes por teorias de Estado Limite de
Ruptura. E isto explica em parte porque tio pouco
se investe na investigagio do estado de tensdes in
situ no Brasil. A isto soma-se o fato de que os solos
tropicais tendem a apresentar caracteristicas com
aprecidvel dispersao, o que dificulta a interpretacio
de investigagoes pontuais de laboratério.

Jaime Domingos Marzionna
Fernando Reboucas Stucchi
Luiz Eduardo Sézio

Fig. 14.1 - Coeficiente de empuxo e deformacoes
laterais em ensaios triaxiais

No laboratério a determinagao de Ko pode ser
direta, através de oedometros ou células triaxiais
(Bishop, 1958 e Bishop e Henkel, 1962). Pode ser
também indireta, através da medigao da variagao
da pressdo neutra no solo provocada pela amostra-
gem (Skempton, 1961). A grave limitagio destes
métodos reside na necessidade de amostragem e
na impossibilidade pritica de se conseguir uma
amostra perfeita. Massad (1981) realizou medigoes
de Ko em solos sedimentares tercidrios de Sao
Paulo em células triaxiais e apontou as dificuldades
encontradas. Notou-se que o Ko dos solos da bacia
sedimentar de Sao Paulo parece estar associado nao
apenas ao sobreadensamento pelo alivio de peso de
terra erodido, mas ser ligado também a evolugao
pedolégica, ao teor de argila, aos ciclos de secagem e
umedecimento dos solos (agao das tensoes capilares).
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passa de A para B, em decorréncia do acréscimo de
tensio vertical, pelo peso do rolo. Quando este ¢
removido as tensdes verticais caem, com pouca re-
du¢io das horizontais (de B para C) até a ocorréncia
de plastificagao (em C), o que é seguido de reducio
das tensoes horizontais (de C para D), dada pela
linha de ruptura passiva. Ao final da compactacio
o solo estard pré-adensado, submetido a uma tensio
horizontal (chD) maior que a inicial, geostdtica
(chA), antes da compactagio.

Se o compactador for aproximado por uma carga
linear p, Ingold demonstrou ser razodvel supor que
a distribui¢ao de tensoes horizontais é aquela dada
na Figura 14. 9(a) Se o reaterro é feito em camadas
e cada uma é compactada com a mesma carga,
envoltdria dos empuxos laterais resulta igual a in-

dicada na Figura 14.9(b).

Este método fornece resultados que se comparam
bem com observagbes em casos histéricos. Clayton
et. al. (1993), entretanto, real¢a que o processo de In-
gold é vilido apenas para contengdes que satisfazem
as condi¢bes de minimas deformagdes (CDM) e
que no caso de contengdes que nio as satisfazem
(NCDM), muros mais rigidos, seria preferivel
substituir, na Figura 14.9, Ka por Ko e Kp por 1/
Ko. Discussoes mais detalhadas sobre este assunto,
sobre outros métodos de abordagem deste problema
e sobre o efeito de compactagdo em reaterros argi-
losos sao encontrados em Clayton et. al. (op. cit.).

Fig. 14.8 - Efeito da compactacao na trajetoria de
tensoes

Em particular, estes autores mostram que em ar-
gilas as cargas laterais podem ser bem maiores, prin-
cipalmente se se utilizar argilas sujeitas a processos
de equalizacio de pressdes neutras e expansao. Por

isto deve-se evitar solos com IP superiores a 30% e
deve-se compactar o aterro do lado timido. Outro
efeito que pode ser importante ¢ o uso de equi-
pamento vibratdrio: a forca centrifuga vibratdria
aumenta os empuxos laterais. Clayton et. al. (2013)
recomendam, para estes casos, dobrar a carga linear
p do rolo compactador.

Fig. 14.9 - Envoltoria de empuxos laterais gerada
na compactacio do terrapleno

14.3.5 Deslocamentos Induzidos

Outro aspecto geotécnico do dimensionamento
de estruturas de contengido que ¢, via de regra, es-
quecido ou colocado num indevido segundo plano
refere-se aos deslocamentos induzidos pela execugao
da estrutura. Isto é especialmente importante quan-
do se lida com contengdes de terrenos cortados: a
escavagao do terreno induz deslocamentos verticais
e horizontais, e estes podem induzir danos em edi-
ficagdes ou utilidades dispostas nas proximidades
da escavacio.

Dois tipos de deslocamentos sao identificados: os
de curto e os de longo prazo. Os primeiros sao atri-
buiveis as inevitdveis altera¢des no estado de tensoes
in situ, decorrentes do alivio de tensées que o corte
produz no terreno. Sao dependentes da rigidez do
solo e da estrutura de contengio e, mais que tudo,
da maneira e da sequéncia como esta ¢ construi-
da. Dependem enormemente da “qualidade” da
execugao medida pelos cuidados em se encunhar
estroncas (ou pré-carregd-las), em se respeitar os
niveis de escavagio associados aos de escoramento
definidos pelo projeto, em se evitar sobrescavagdes,
em se evitar vazios atrds da contengio. E claro que
a magnitude dos deslocamentos de curto prazo ¢é
afetada pelo tipo de solo e de estrutura de conten-
¢do. Entretanto, a qualidade executiva tem acdo
preponderante nos deslocamentos, mascarando os
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de contengao de cortes ou de aterros. Negro e Leite
(1994) notaram que instrumentagao em valas escora-
das ¢ menos frequente que em tuneis. Ela ¢ feita, em
geral, por motivos de seguranca e controle, quando
existem edificagbes préximas a contengdo. Por este
motivo, infelizmente, o acervo de informagdes que se
dispde sobre desempenho de estruturas de contengio
no Brasil é muito reduzido. Isto ¢ particularmente
verdadeiro quando se trata de dados de cargas naquelas
estruturas. O pouco que se dispde refere-se a trabalhos
de pesquisa patrocinados pelas construgoes dos metrds
de Sao Paulo e do Rio, conduzidos pelo IPT e pela
COPPE, respectivamente, nos anos setenta, muitos
deles reportados numa publica¢ao especial da ABMS,
organizada e editada por Velloso (1986), e que contém
contribuigdes de diversos autores brasileiros. Igual-
mente limitado é o acervo de dados internacionais
recentes nesta drea, como pode ser notado em relatos
sobre este tema, nos ultimos congressos internacionais
de Mecénica dos Solos.

14.4 MUROS DE ARRIMO

Muros de arrimo s3o obras que frequentemente
se apresentam ao engenheiro. A Figura 14.12 ilustra
exemplos tipicos de sua aplica¢io.

Fig. 14.12 - Exemplos tipicos de utilizacio de mu-
ros de arrimo

Os muros de arrimo podem ser de vdrios tipos:
gravidade (construidos de alvenaria ou de concreto
simples ou cicldpico), de flexao com ou sem con-
traforte (em concreto armado), “muro de fogueira”
(crib wall), formado por pegas de madeira, de ago
ou de concreto armado pré-moldado, preenchidos
com solos os espagos entre as pegas etc.

Outro tipo de obra de contencio sao as estruturas
constituidas por uma rede metdlica em forma de
cesta, ¢ cheia com pedras, chamadas gabiées, que
se constituem na realidade um muro de arrimo do

tipo gravidade.

A técnica da terra armada, concebida pelo francés
H. Vidal, e que consiste em reforgar um terrapleno
com tiras de ago, capazes de suportar forgas de tragao
importantes, ¢ uma solu¢io de conten¢io também
bastante utilizada e estd apresentada no capitulo 18.
H4 também outros tipos de refor¢os com elementos
sintéticos, tipo geotéxteis.

14.4.1 Verificacoes de um Muro de Arrimo

Na verificagao de um muro de arrimo, seja qual for
a sua secio, devem ser investigadas, no minimo, as
condigdes de estabilidade indicadas na Figura 14.13.

Fig. 14.13 - Verificacoes minimas a serem feitas
num muro de arrimo

A primeira condi¢ao a ser verificada ¢ a seguranga
ao tombamento, com coeficiente de seguranga mi-
nimo de 1,5. Evidentemente, a condi¢io para que o
muro nio tombe em torno da extremidade externa,
ponto “A” na Figura 14.14, é que o momento resis-
tente seja maior que o momento solicitante. E acon-
selhdvel que a resultante de todas as forgas atuantes,
R, passe dentro do “nucleo central” (ter¢o médio da
se¢do) da base AB, tanto quanto possivel, préximo
do ponto médio “O”, principalmente se o muro
estiver assente sobre terreno muito compressivel.

A segunda condigdo consiste na verificagio ao
escorregamento, que ¢, essencialmente, uma verifi-
cagio do equilibrio das componentes horizontais das
forgas atuantes, com a aplicagao de um coeficiente
de seguranga adequado. E comum desprezar-se a
colaboragdo do empuxo passivo na frente do muro
de arrimo.

Fig. 14.14 - Esforcos atuantes na base de um muro
de arrimo
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CAPITULO 15| TIRANTES

Paulo Henrique Vieira Dias
Carmo T Yassuda (IN MEMORIAN)

15.1 BREVE HISTORICO

E milenar a utilizagio de elementos resistentes 4
tragdo no terreno para melhorar suas caracteristicas
mecAnicas, em particular, palha ou fibras vegetais
misturadas no barro de confeccao de tijolos. Tém-se
noticia de construgdes com este tipo de material, cha-
mado de adobe, h4 muitos séculos no Oriente Médio,
com técnica que ¢ utilizada até hoje.

O desenvolvimento das ancoragens é produto do
século 20. As ancoragens em solo surgiram nos anos
1950, com grande participagdo do Brasil e Alemanha.

Nao se pode falar em ancoragens em solo sem citar
o Prof. Anténio José da Costa Nunes, engenheiro
brasileiro que dedicou praticamente toda sua vida a
pesquisa e desenvolvimento desta técnica.

Segundo Nunes (Nunes, 1987), a técnica de anco-
ragens em solo é um dos grandes desenvolvimentos
da engenharia e constru¢do, datando as primeiras
aplicagdes do fim de 1957 no Brasil e principio de
1958 na Alemanha.

No Brasil, as primeiras aplica¢oes foram realizadas
em obras de contengao no Rio de Janeiro, em Co-
pacabana, rodovia Rio-Terespolis e estrada Grajau-
-Jacarepagud (Nunes, 1987) e na Alemanha, na cava de
construgio do edificio da Rddio Difusio de Munique

(Jelinek e Ostermayer, 1967).

Mundialmente a técnica foi mais desenvolvida na
Europa e no Brasil, s6 ganhando espago posteriormen-
te na América do Norte. Na Europa, destacaram-se
pioneiramente empresas na Alemanha, Itdlia e Franca.

Houve um grande desenvolvimento da técnica no
Brasil logo apés as chuvas catastréficas no Rio de
Janeiro em 1966 e 1967, que deram oportunidade
para a aplicagao de ancoragens em diversas obras de
contengio de taludes, para a restauragio das encostas
da cidade e estradas préximas.

Outro grande impulso da técnica foi, sem duvida,
o inicio da constru¢ao dos metrds do Rio de Janeiro
e S30 Paulo, j4 na década de 1970. Estas obras, pelas
suas caracteristicas, trouxeram projetos sofisticados,
com necessidade de maior confiabilidade e controle.
Cresceu o niimero de empresas brasileiras especia-
lizadas em tirantes, vieram para o Brasil técnicas e
empresas estrangeiras.

Nesta mesma época, foi elaborada a norma brasileira
de ancoragens. Baseada na tradu¢do da norma alema
DIN 4125 (set./72), a ABNT editou a NB-565 em
1975, que se tornou na NBR 5629, em 1977, revi-
sada em 1996 e 2006, e durante a revisao deste artigo
passando por nova atualiza¢ao. Na Europa desde 2000
estd em vigor a EN 1537:2000/AC "Execution of
special geotechnical work — Ground anchors”, parte
do Eurocode 7, aplicdvel em 19 paises integrantes do
acordo da European Committee for Standardization.

15.2 CONCEITOS BASICOS

15.2.1 Principios de Funcionamento

O tirante ¢ um elemento linear capaz de transmitir
esforcos de tracao entre suas extremidades, sendo uma
ancorada no interior do terreno (bulbo).

A fungao bdsica do tirante € utilizar uma forga
de tragdo externa (na cabega), transmitindo-a para
o interior do terreno através do bulbo. Deve ter
garantida sua durabilidade e a manutencao da carga
estipulada ao longo do tempo. Desde que garantidos
estes dois requisitos, podem ser utilizados processo
executivo e materiais variados.

7

O tirante é caracterizado por ser um elemento
ativo, com carga previamente aplicada. Também
¢ utilizada uma pressdo na calda de injecao, que
altera o estado de tensoes do bulbo, aumentando a
resisténcia nesta regiao por atrito.

Da prética da engenharia, entretanto, sabe-se que
o elemento que resiste bem a esfor¢os de tragio é o
aco. Desta forma, a grande maioria dos tirantes é
constitufda por um ou mais elementos de ago, usu-
almente barras, fios ou cordoalhas. Modernamente,
com o desenvolvimento da engenharia de materiais,
tém surgido novos materiais em fibras sintéticas de
alta capacidade de carga A tragdo e resistente & corrosao,
porém seu uso ainda é pouco difundido e pouco confidvel
por falta de experiéncia e custo elevado. Quanto ao bulbo,
na grande maioria das vezes, é constituido por calda de
cimento, que adere a0 ago e a0 solo.
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15.3 APLICACOES E EXEMPLOS

Em vdrias situagbes os tirantes podem ser incor-
porados nos trabalhos de fundagoes:

* para combate a empuxo de terra (sustentagio de
paredes de cavas);

* no combate a subpressio em lajes de fundo;

* como fundagio propriamente dita combatendo
esforcos de tracao direta;

® para reagao em provas de carga;

* para prote¢o de fundagdes situadas a meia
encosta;

* muitas outras onde houver a necessidade de uma
forga de tragdo que possa reagir no interior do
terreno.

Com a colocagio dos conceitos bdsicos de “tirante”
em prdtica, alguns tipos de obras se mostram vidveis
e/ou vantajosos com esta técnica. As aplicagdes que
mais se destacam sao referenciadas nos itens a seguir,
onde sao destacadas suas caracteristicas e fundamen-
tos bésicos. Estes tipos de aplica¢do nio limitam a
utiliza¢io dos tirantes que, a luz da criatividade do
engenheiro, podem atender a situagoes mais diversas.

Exemplos de obras bem sucedidas, incluindo deta-

lhamento de projetos podem ser vistos no “Manual
Técnico de Encostas” (GEO-RIO, 2014).

15.3.1 Combate a Empuxo de Terra
(Sustentacao de Paredes de Cavas)

a. Caracteristicas

E o tipo de aplicagao mais utilizado.

Ganhou espaco no mercado devido s vantagens
que oferece em relagdo a outras solugdes, podendo
ser citadas:

* sendo os tirantes totalmente enterrados, nao
impoe obstdculos externos. No caso de cavas,
mantém o interior totalmente livre, diferente-
mente de caso de estroncamento;

* obtém reagao dentro do préprio macico a ser
contido;

* pode ultrapassar qualquer obstdculo durante a
perfuragao;

* podem ser instalados e protendidos na estrutura
de contengao, & medida que a escavagiao vai
sendo executada, ou seja, permite a execu¢ao
de cima para baixo;

* para a constru¢do da estrutura atirantada nao
sdo executadas escavagdes além das rigorosamente
necessdrias para compor a geometria da face;

* a aplicacdo de protensio prévia nos tirantes mini-
miza as deformagdes do terreno contido. Este aspecto
¢ importante quando existem construgbes proximas.

Os tirantes tém sido muito usados para suporte
de paredes laterais de cavas para subsolo de prédios,
cavas do tipo metro, etc.

Fig. 15.2 - Exemplo de tirantes suportando parede de arrimo em escavacao
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do (ver Figura 15.12) com um sistema de montagem
onde os macacos hidrdulicos, que devem ser iguais,
atuam diretamente nos tirantes (as deformagoes
diferenciais s3o absorvidas pelo pistio do macaco).

Fig. 15.12 - Prova de carga com macacos agindo
diretamente nos tirantes

De acordo com a norma NBR 12131, os tirantes
usados como reagio em provas de carga devem ser
testados previamente até 120% da carga prevista
para os mesmos, com a finalidade de serem evitados
acidentes e ou a perda da prova de carga. A norma
NBR-5629:20006, atualmente em revisao, tende a
recomendar o mesmo fator de seguranga, conside-
rando tirantes de utilizagdo com curto espago de
tempo. Todavia, na prdtica, nem sempre se encon-
tram terrenos ou estruturas vizinhas com capacidade
de reagao para testar os tirantes. Nestes casos e nos
ensaios feitos sobre lamina d’dgua, ¢ recomenddvel
um dimensionamento conservador do bulbo de
ancoragem dos tirantes,adotando FS > 1,5.

H4 muitos registros de provas que envolvem cargas
superiores a 10 a 30 MN, executadas com apenas
alguns tirantes, a partir do inicio da década de 70.
Uma das pioneiras ¢ a prova de carga de grande ca-
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pacidade (10 MN), executada sobre uma das estacas
escavadas de 1,8 m de didmetro, do pilar central da
ponte Rio-Niterdi, que estd ilustrada na Figura 15.11
Nesta prova foram utilizados um bloco de reagao de
concreto pré-moldado, 4 macacos hidrdulicos e 20
tirantes com 12 fios de 8 mm, com cerca de 90 m

cada (Costa Nunes et al., 1977).

b. Modelo de Cdlculo

Dois aspectos devem ser considerados:

* parte aérea - deve ser dimensionada com os cri-
térios convencionais das estruturas envolvidas
(metdlicas ou concreto);

* parte enterrada - ndo deve causar interferéncia
com a regido do solo mobilizada pelo ensaio
e envolver um volume do terreno com peso
superior ao esfor¢o previsto.

Para a garantia deste aspecto, a NBR 12131 esti-
pula que a distAncia minima entre o eixo da estaca e
o ponto mais préximo do eixo do bulbo de qualquer
tirante seja pelo menos de 3 didmetros da estaca e
nunca inferior a 1,5 m.

Nio hd exigéncias de trecho livre.

Como o tirante é solicitado por um curto periodo
de tempo, como jd relatado anteriormente, o fator
de seguranca sobre a carga tedrica de ensaio cada
tirante pode ser no minimo de 1,2.

15.3.5 Para Protecao de Fundacoes
Situadas a Meia Encosta

a. Caracteristicas

Em cidades com topografia acidentada sio co-
muns construgoes situadas a meia encosta. Podem
ocorrer também situa¢des de fundagbes junto a
muros ou outros tipos de estrutura de contengao.
Nestes casos, particularmente em fundagoes dire-
tas, duas situacoes de instabilidade podem ocorrer:
desequilibrio na fundagao devido a assimetria da
reacdo do terreno, com menor resisténcia e maior
deformacido no lado de jusante e instabilidade do
talude sob a fundagio, devido a sobrecarga desta
no talude.

A aplicagdo de carregamento lateral através de
tirantes pode restituir a situagdo de equilibrio ou
colocar o sistema com seguranca adequada.

b. Modelo de Cilculo

A verificagao da estabilidade do talude sob a influ-
éncia da sobrecarga da fundagao, pode ser feita com
qualquer modelo adequado, Em casos de sapatas
localizadas, o cdlculo pode ser independentemente
para cada sapata. Estando a sobrecarga das sapatas



|CAPiTULO 16| REFORCO DO TERRENO

Mauricio Abramento
Mauricio Erlich
Alberto Casati Zirlis

16.1 INTRODUCAO

Este capitulo trata de aspectos relacionados ao refor-
o e melhoria do terreno. Desde que adequadamente
compactados, os solos apresentam boa resisténcia a com-
pressdo e ao cisalhamento. No entanto, sua resisténcia
a trago ¢ baixa. A introdugio no macigo de elementos
que possuam elevada resisténcia a tragao (fitas metdlicas,
mantas geotéxteis, chumbador/grampos, malhas de ago)
supre esta deficiéncia. Tais associagdes redundam no que
modernamente denomina-se materiais compdsitos. Ou
seja, materiais diversos trabalhando de forma comple-
mentar objetivando que o resultante apresente melhor
comportamento mecinico.

Por outro lado, o solo também pode ter sua resis-
téncia melhorada através da injegdo localizada de calda
de cimento ou argamassa. O processo compreende na
adigdo ao solo de cimento, cal ou outros materiais que
apresentem caracteristicas pozolanicas. As interagoes
fisico-quimicas que se desenvolvem podem levar a
significativos acréscimos na resisténcia do solo tratado.
Serdo abordadas no Capitulo as seguintes técnicas de
reforco do terreno:

- Para aplicagbes em cortes: Solo grampeado, no
item 16.2;

- Para aplicacoes em aterros: Solo reforgado, no
item 16.3.

16.2 SOLO GRAMPEADO

Alberto C. Zirlis
Mauricio Erlich

16.2.1 Apresentacao

Define-se solo grampeado como o resultado da intro-
ducio de chumbadores em um macigo de solo em corte,
comumente associado 2 aplicagao de um revestimento na
face do talude, por exemplo, concreto projetado armado.

A necessidade de contengio rdpida de escavagoes ¢
comum em minas de exploragao de minérios, buscando
resolver este problema antigo desenvolveram-se técnicas
de chumbamento.

Serd efetuado a seguir um breve histérico do desen-
volvimento e aplicagao da técnica. A partir da década de
50, houve um crescimento muito grande da aplicagao de
ancoragens curtas, tipo Perfo, SN Anker, Berg - Jet, para
estabilizagao de tinels e emboques de ttineis, na Franca,
Alemanha e Austria.

A partir de 1945 o professor Ladislau von Rabcewicz
desenvolveu o NATM (“New Austrian Tunneling Me-
thod”) para avanco de escavagdes em tiineis rochosos,
cuja patente foi depositada em 1948. Sob efeito do
peso de terras e tensdes confinantes, uma cavidade
tende a se deformar, reduzindo seu diAmetro. Na cir-
cunvizinhanga da cavidade se forma a chamada zona
pldstica, com tensoes radiais decrescentes. Obtinha-se
a estabilizacio com a aplica¢do, logo apds a escavagio,
de um revestimento flexivel de concreto projetado, tela
metdlica e chumbadores curtos radiais na zona pldstica,
com controle de deformag6es da cavidade. Este revesti-
mento estaria, portanto, sujeito a uma carga reduzida,
face as deformagdes jd havidas. O método evoluiu para
aaplicagio num tiinel em xisto grafitico argiloso (Ttnel
Massemberg), em 1964. Seguiu-se com aplicagoes em
solos pouco competentes, como aqueles encontrados
nas minas austrfacas, substituindo pesados escoramentos
de madeira por finas camadas de concreto projetado e
chumbadores.

Em 1970, Lizzi apresentou seu processo de estabili-
zagdo de encostas em solo com chumbadores integrais
longos ndo protendidos, executados em vdrias inclinagdes
e fixados as vigas de concreto armado, denominando o
processo de “Urditura Tridimenzionale Pali Radice”.

Na Franga, em 1972, aempresa Bouygues, com a ex-
periéncia adquirida no NATM, e em consdrcio com a
Soletanche, aplicaram o sistema de solo gram- peado
para um talude ferrovidrio préximo a Versailles. Os
taludes eram em arenitos com inclinagao de 70 graus
e drea total de 12 mil m2. Do sucesso desta obra
decorreu a intensificagio do uso do método para
escavacoes e taludes neste Pafs. Até 1986, cerca de
12 mil m? foram estabilizados e diversos programas
de pesquisas estao em desenvolvimento como os
grupos CERMES, da “Ecole National de Ponts et
Chaussées”, pelo professor Schlosser; CEBTD, “Centre
d’Ftudes et de Recherches du Batiment et des Travaux
Public”, com ensaios em modelos na escala natural sob
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Fig.16.29 - Obra e sondagem

Fig.16.30 - Projeto e inclinometro

d. Obra localizada no municipio de Nova Iguacu,
RJ, com 16,0 m de altura (2013).

O solo arrimado era residual de gnaisse com resis-
téncia crescente com a profundidade, sem a presenca
do lengol fredtico Figura 16.31. As deformagoes de 4
inclinémetros nio superam 21 mm, ou seja inferior

a 0,13%H, Figura 16.32.

Fig.16.31 - Obra e Sondagem
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Fig.16.32 - Projeto e inclinometro

16.3 SOLO REFORCADO

Mauricio Abramento

16.3.1 Introducao

Esta se¢do trata de estruturas em solo reforgado, mais
particularmente na aplica¢iao em contengbes de aterro.

O principio de solo refor¢ado se assemelha ao de
concreto armado; em ambos os sistemas s20 empre-
gados materiais com elevada resisténcia a tragao para
restringirem as deformagdes que se desenvolvem no
macigo devido ao peso préprio do solo, associado ou
nao a aplicagio de carregamento externo. Enquanto
no concreto armado a transferéncia de esforgos para a
armaduta dd-se por "aderéncia" existente na interface
concreto-armadura, nas estruturas em solo reforcado
o processo de transferéncia de carga se dd pelo 'atrito’
entre o solo e as inclusoes de reforco.

Os elementos de reforco devem ser capazes de
resistir aos esforgos e as deformagoes no interior do
macigo e apresentar adequada resisténcia a degrada-
¢do, quando enterrados. O reforco pode ter netureza
diversa como fitas, tiras, barras, grelhas ou malhas
metdlicas, geossintéticos (geogrelhas, geotéxteis ou
geotiras) e outros.

Os principios fundamentais de reforgo aqui trata-
dos se aplicam a qualquer sistema de solo reforgado,
independentemente do tipo de reforgo adotado. En-
tretanto, o dimensionamento do reforco propriamente
dito e os detalhes construtivos e de face sao funcao
das caracterpisticas individuais de cada material. Em
especial, serd dado maior destaque as estruturas de
solo reforcado de fitas metdlicas e estruturas de solo
reforgado com geossintéticos, bastante usuais atual-
mente no Brasil.



b) Principais Tipos de Geossintéticos

Geotéxteis

Geotéxteis sao produtos téxteis flexiveis e porosos
cuja principal caracteristica relaciona-se com a sua
capacidade de drenagem tanto por tecido quanto ao
longo do mesmo. As fibras dos geotéxteis sao produzidas
pela fusdo dos polimeros e posterior extrusio, conferindo-
-lhes a forma alongada caracteristica.

As fibras utilizadas na fabricagio dos geotéxteis sio ade
monofilamento, a cortada, a de réfia e a tipo filamento
continuo.

Os geotéxtels classificam-se em tecidos e ndo tecidos,
conforme mostra a Figura 16.43a ¢ b, em fun¢do do
arranjo estrutural de suas fibras. Nos geotéxteis teci-
dos, os fios, filamentos ou laminetes sio entrelagados
segundo direcoes preferenciais com mdquinas téxteis
convencionais, enquanto para os geotéxteis nao tecidos
a interliga¢do das fibras ou filamentos é feita de forma
aleatdria. Nos geotéxteis ndo tecidos, as fibras podem
ser ligadas por entrelagamento mecinico com agulhas
(geotéxtil “agulhado”), por fusao parcial (geotéxtil “ter-
moligado”), por meio de produtos quimicos (geotéxtil
“resinado”) ou por reforco (geotéxtil “reforcado” através
de costuras, fios de aco etc.).

Fig. 16.43 - Geossintéticos para reforco: geotéxteis,
geogrelhas e geocélulas
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Apesar de a elevada permeabilidade ser uma das
principais caracteristicas dos geotéxteis, eles podem
ser empregados nas mais diversas dreas como, por
exemplo:

* como elemento de separacio

* para as diferentes camadas de solo envolvidas na
constru¢ao de rodovias, ferrovias e aeroportos

* entre o solo de fundagio e aterros, muros, funda-
¢oes, barragens, etc.

* em conjunto com geomembranas
* no corpo de barragens de terra

¢ entre camadas de asfalto de diferentes idades
* como elemento de reforgo

* sobre solos moles, para execugao de rodovias, aero-
portos, ferrovias e aterros

* sobre terrenos calcdrios

* para contengio lateral de lastro de ferrovias

* em sistemas de encapsulamento

* em muros, aterros, barragens, fundacoes

* para diminuir ou eliminar fluéncia de taludes

* em pavimentos flexiveis

* em conjunto com geomembranas ou geogrelhas

* como elemento filtrante: drenagem por meio geo-
téxtil
¢ em substituicio de filtros de areia convencionais

* sob o lastro de ferrovias e na separa¢io da base
granular de rodovias e aeroportos

* em drenos cegos, no contato solo-areia e/ou solo-
-tubo

* na base de aterros sanitdrios (com ou sem geragio
de chorume)

¢ em aterros hidrdulicos
¢ em controle de erosio, ensacando areia ou concreto

* em muros de contengdo (inclusive gabido), no
contato solo-muro

* em conjunto com geodrenos e geocompostos
¢ em colunas de areia drenantes

* nas extremidades de piezémetros e pogos de bom-
beamento

* como elemento de drenagem, ao longo do geotéxil

* como dreno-chaminé ou galeria em barragens de
terra

* como interceptor de drenagem em fluxos horizon-
tais

* em muros de contengio, no contato solo-muro

* sob o lastro em ferrovias

* sob geomembranas, drenando ar ou ligiiido

* em campos esportivos

* na base de aterros sobre solo mole



|CAPiTULO 17| TRATAMENTO DE SOLO

Luiz Guilherme E S. de Mello
Akira Koshima
Mario Vicente Riccio Filho

17.1 PRE-CARREGAMENTO DO SOLO

Luiz Guilherme E S. de Mello

O tratamento prévio de um solo pléstico, argiloso ou
silto-argiloso, normal ou ligeiramente sobreadensado
(“solo mole”), é uma alternativa de conceituagao da con-
cepgao de uma obra cuja viabilidade técnica e econémica
deve sempre ser cogitada pelos engenheiros envolvidos
em seu projeto de implantago. A Figura 17.1 (Johnson
1970) apresenta o conceito do tratamento por pré-car-
regamento pretendido em gréfico carga-tempo-recalque
de um solo compressivel, enquanto Mitchell (1981) e
Jamiolkowski etal (1983) discutem os cuidados que tais
projetos devem incluir para garantir seu sucesso. Algumas
solugdes tipicas de projetos de fundagdes, como é o caso
das fundagées flutuantes, sao baseadas exclusivamente
no aproveitamento de um pré-carregamento natural.

A solugio por pré-carregamento geralmente fica limi-

Marcio de Souza S. de Almeida
Pedro Paulo Gouveia Filho

sional de Terzaghi, que com o pré-carregamento é gerada
a antecipagdo de recalques devidos ao adensamento
primdrio e secunddrio de um solo argiloso normal ou
ligeiramente sobreadensado, e 0 aumento de sua resis-
téncia ao cisalhamento nao drenada.

Com a aplicagdo de um carregamento em tais ar-
gilas saturadas, sobrepressoes neutras sao geradas e,
com sua paulatina dissipagao, ocorrem recalques. A
velocidade de dissipagao dessas sobrepressaes neutras
estd relacionada com a distdncia de drenagem (Hd)
do estrato em adensamento, conforme apresentado

em Taylor (1948).

Nas situagbes nas quais a distincia de drenagem ¢
grande e, consequentemente, os tempos estimados para
que determinada porcentagem de adensamento ocorra,
demonstram-se incompativeis com aqueles reque-
ridos, a inser¢do, a partir da superficie do terreno,

Fig. 17.1 - Principios de tratamento: (a) pré-carregamento, (b) construcdo por etapas

tada a pequenos incrementos de pressdes por motivos
préticos e por limitago de eventual ruptura de borda
do aterro; técnicas modernas de pré-carregamento por
aplicagdo de vdcuo, associadas ou nio a aterros conven-
cionais, minimizam tais problemas e permitem aplicar
pressoes mais elevadas.

Dentre os processos disponiveis para a melhoria das
propriedades geomecanicas de um “solo mole”, o pré-
-carregamento, usualmente associado 2 instalagio de um
sistema de drenagem vertical, é 0 mais comum. Baseia-se
nos conceitos do adensamento convencional unidimen-

de drenos verticais resulta na reducgao da distincia
de drenagem em fungao da qual o “solo mole”
adensard, com a conseqiiente aceleragio do proces-
so de adensamento e de tratamento. A existéncia
de lenticulas silto-arenosas naturais nos depdésitos
sedimentares, que passam a ser interceptadas pelos
drenos verticais drenantes, resulta numa distiancia
de drenagem equivalente extremamente favordvel.
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Ivan Grandis

18.0 OBJETIVO - REBAIXAMENTO DO
LENCOL D'AGUA

O objetivo desta segao do capitulo é o da descri¢ao
sumdria dos métodos de controle de dgua subterrinea
e de rebaixamento do lengol d’4gua, tendo em vista as
suas vdrias fases: escolha do método mais adequado,
instala¢do, operagio e controle de desempenho.

A descrigao dos vdrios métodos € feita a luz das
propriedades dos solos, particularmente aquelas
referentes & permeabilidade “in situ”, bem como
outros fatores intervenientes de importincia, a
saber: limitages e aplicabilidade de cada método e
respectivos equipamentos, processos de instalacio

e limitagoes executivas de rotina.

Serd dada uma énfase maior aos aspectos constru-
tivos, em comparagio com aqueles relacionados com
as andlises matemdticas e hidroldgicas pertinentes.

18.1 INTRODUCAO

18.1.1 Necessidade do Controle da Agua
Subterranea

A adogio de um controle da dgua subterrinea
facilita a construgao de estruturas enterradas sob o
nivel d’dgua, na medida em que:

a. intercepta a percolagio d’dgua que emer-
ge nos taludes ou fundo de escavagdes. A
dgua prejudica grandemente os processos
construtivos e pode ser fator impeditivo ou
de considerdvel aumento de custos de uma
construgio enterrada;

b. aumenta a estabilidade dos taludes e evita o
carreamento hidrdulico do solo destes taludes
e do fundo da escavagao;

c. reduz a carga lateral em estruturas de escora
mento;

d. elimina ou reduz a necessidade do emprego
de ar comprimido em tdneis;

e. melhora as condi¢oes de escavacio e reaterro.
Escavag¢oes submersas sao sempre mais lentas
e dispendiosas;

f. permite manter basicamente inalteradas as
condigdes de suporte do terreno localizado
subjacentemente ao apoio da estrutura a ser
construida.

CAPITULO 18| REBAIXAMENTO E DRENAGEM

18.1.2 Métodos de Controle da Agua
Subterranea

H4 duas maneiras distintas de controlar a dgua
subterrinea de forma a atingir os objetivos acima:

a. através da interceptagdo e remogao da dgua de
subsuperficie, mediante bombeamento apro-
priado. Este bombeamento pode ser feito a par-
tir de pontos de coleta localizados a superficie da
escavagao ou a partir de drenos subsuperficiais,
ponteiras filtrantes, e/ou pogos profundos,
conforme serd pormenorizado adiante;

b. através da separagdo entre fluxo d’dgua e es-
cavagido, mediante a ado¢io de uma barreira
fisica que exclua a 4gua da mesma. Dai serem
também denominados de métodos de exclu-
sdo. E também frequente, no Brasil, a ado¢ao
da expressdo anglo-saxonica “cut-off”. Os
mais utilizados entre nés s3o: estacas-pran-
chas metdlicas e de concreto, diafragmas
pldsticos (de lama bentonitica ou de poli-
meros) ou rigidos (de concreto), diafragmas
executados com fresas, estacas secantes ou
justapostas, cortinas de injegao de cimento,
trincheiras impermedveis, cortinas de “deep
mixing” e “Jet-Grouting”. Particularmente
importantes sao as modernas trincheiras
executadas com lamas bio-degraddveis consti-
tuidas por bio-polimeros de preenchimento,
cujas propriedades podem ser especificadas
de acordo com os objetivos de exclusio,
drenagem, protegao ambiental, etc.

Os menos utilizados sdo a inje¢io de produtos
quimicos ¢ o congelamento do solo. O emprego de
ar comprimido em ttineis ou tubuldes também pode
ser considerado um processo de exclusio.

A diferenga bdsica entre ambas as maneiras é a de
que a primeira tem por objetivo alterar a posicio
do nivel d’4gua, ao passo que a segunda tem como
consequéncia a manuteng¢ao das condi¢des hidro-
16gicas do local.

7

Obviamente, é sempre possivel adotar uma
combinag¢io de ambos no controle da dgua sub-
terranea, tendo em vista o aumento da eficiéncia,
a reducdo de custos e a manutenc¢io do sistema
ao longo do tempo.

No presente capitulo, serd relatada apenas a
primeira maneira de controle do nivel d’dgua,
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O presente capitulo vincula os conceitos da
qualidade, enquanto organizagdo e gestdo, as es-
pecificidades da tecnologia de fundagdes. Por ser
uma abordagem sistémica relativamente recente,
nio hd ainda muitos exemplos prdticos de empre-
sas brasileiras da drea de fundagbes — prospecgio,
projeto, execugio e consultoria — que aplicam os
conceitos aqui descritos. Assim sendo, o escopo des-
te capitulo deve ser entendido também como uma
sugestdo para as futuras implantagoes de sistemas
da qualidade em empresas da drea de fundacoes,

baseadas nos preceitos da ISO 9000.
19.1 QUALIDADE NA CONSTRUCAO CIVIL

19.1.1 Introducao

As primeiras preocupagbes, em termos geren-
ciais, com a qualidade de produtos aconteceram
com o advento da revolugao industrial. Durante a
Segunda Guerra Mundial, houve uma difusio do
controle estatistico da qualidade, principalmente
nas industrias americanas, baseado em técnicas de
amostragem e estatistica desenvolvidas na década
de 30. Esse controle estatistico atestava a confor-
midade dos produtos a uma especificagao: é o que
se denomina qualidade de conformidade.

Surge, na década de 60, no Japao, o conceito de
qualidade total TQC, definido como a soma da
qualidade de projeto com a qualidade de conformi-
dade com a especificagio, objetivando a satisfacao
do usudrio. O conceito evolui para uma abordagem
preventiva, ou seja, a qualidade final do produto
passa a ser obtida fundamentalmente através da
prevengio de falhas.

O TQC, no Ocidente, foi fortemente influen-
ciado pela Teoria de Sistemas, gerando os primeiros
conceitos de Garantia da Qualidade e mais tarde os
de Gestao da Qualidade, expressos na ISO 9000 e se-
guidos, na década de 80, por diversos setores, desde
os nucleares, acroespaciais e acronduticos, que foram
os pioneiros, até o petrolifero e automobilistico.

A inddstria da construgao civil, do ponto de vista
da qualidade, ¢ atrasada em rela¢do a outros setores
industriais apesar da sua incontestdvel importancia
para a economia de qualquer pais, qualquer que seja
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o pardmetro para avalia¢io: participa¢ao no produ-
to interno brutoPIB (no Brasil, cerca de 7%), na
Populagao Economicamente Ativa (PEA) (absorve
7,2% no pais, segundo banco de dados do CBIC,
2014), no capital empregado, etc.

Dentre os subsetores da construgao: o de edifi-
cagoes (residenciais, comerciais, industriais etc.); o
da construgao pesada (infraestrutura vidria, urbana
e industrial; obras de arte; obras de saneamento;
barragens; usinas etc.) ¢ o da montagem industrial
(sistemas de geragdo, transmissdo e distribui¢ao de
energia elétrica; sistemas de exploragio de recursos
naturais; sistemas de telecomunicagées etc.), hd
diferengas significativas no que se refere a qualidade.

Nos setores da construgio pesada e no de mon-
tagem industrial a implanta¢do de sistemas de qua-
lidade j4 remonta a muitos anos, antes mesmo da
existéncia da ISO 9000, mesmo no Brasil. Vdrios
$320 0s motivos para isso, destacando-se a comple-
xidade das obras, as maiores exigéncias em relagao
a segurangca e as grandes importancias envolvidas.

A construgao civil, guardadas as devidas propor
¢bes entre seus subsetores, apresenta caracteristicas
préprias, que favoreceram seu atraso em relagao
aos outros setores industriais, e que s3o aponta-
das por Meseguer (1991): um cardter némade,
produtos tnicos e nao seriados; uso intensivo de
mao de obra; produto fixo e operdrios mdveis, ao
contrdrio da produ¢io em cadeia, dificultando a
organizagio e controle; industria tradicional, com
grande inércia as alteragoes; trabalho sujeito as
intempéries; emprego de especificagdes complexas;
responsabilidades dispersas e pouco definidas;
grande nimero de intervenientes e longo ciclo de
aquisi¢ao e uso, minimizando o desenvolvimento
de senso critico por parte do comprador. Picchi
(1993) aponta ainda que o subsetor de edificagdes
apresenta uma produtividade menor do que em
outros pafses; desperdicio elevado, da ordem de 30%
em custo; desenvolvimentos tecnoldgicos recentes
sem prioriza¢ao da qualidade e uma cultura de con-
vivéncia com esse quadro. Esses fatores, entretanto,
vém sofrendo mudancas, indicando uma tendéncia
clara no sen- tido de uma maior preocupagio com
a qualidade e seus métodos de gestdo.
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Fig. 19.1 - Projeto e execucado de fundacoes: fluxo-
grama de atividades

Evidentemente a execucido dos trabalhos acima,
especialmente das sondagens, deve seguir com rigor
as normas estabelecidas, utilizando-se equipamen-
tos padronizados e aferidos, equipes treinadas e
empresas capacitadas e idéneas. Isto precisa ser
ressaltado pela significativa importincia que tém
estes trabalhos para a qualidade do projeto de fun-
dagbes e pelo fato de que ainda ocorrem, mesmo
que raramente no nosso meio, casos de investigacoes
geotécnicas mal conduzidas, uso de equipamentos
em desacordo com os padrdes estabe lecidos e apli-
cagoes de procedimentos incorretos na execugio de
tais trabalhos. Os prejuizos decorrentes de tais nio
conformidades podem ser inestimdveis, muitas e
muitas vezes maiores do que todo o custo da cam-
panha de investigagdes!

Na segunda categoria citada, que envolve os tra-
balhos laboratoriais ou de campo que objetivam a
obten¢io de parAmetros paraa elabora(_;ao do projeto
das fundagoes, as alternativas de tipos de ensaios
disponiveis sio muitas, como jd foi discutido no
capitulo 3. No entanto, apesar desta multiplicidade
de alternativas disponiveis, a prdtica corrente é bas-
tante restrita, pois na grande maioria dos casos os
projetos sao elaborados dispondo-se, além dos dados
jd citados (pertencentes a categoria anterior), apenas
do indice NSPT, ou seja, do nimero de golpes do
ensaio Standard Penetration Test, executado “in
situ”, de metro em metro, nas sondagens de simples
reconhecimento e, as vezes, do ensaio SPT-T.

Pode-se considerar que a disponibiliza¢ao desta
informagao seja 0 minimo aceitdvel, em casos cor-
rentes de obras usuais que nao envolvam nenhuma
complexidade especial seja do ponto de vista das
exigéncias da estrutura, seja no tocante as caracte-
risticas do solo ou dos outros materiais presentes
no terreno.

Mesmo para o ensaio SPT todo o rigor deve ser
observado na sua execugdo e, quando assim indica
do, na fiscalizagio desta. Neste campo, vé-se como
extremamente promissora a melhoria da qualidade
dos servicos através da introdugdo de sistemas da
qualidade pelas empresas executoras e, quando
devidamente qualificadas, com a concessio de
“Aprovagoes Técnicas” por entidades independen-
tes, conforme apresentado no item 19.1.3.

Para obras de maior responsabilidade, assim como
naquelas em que a estrutura ou o tipo de terreno
ensejam ddvidas maiores quanto ao comportamento
das fundagoes ¢ de todo recomenddvel que também
no Brasil, assim como jd ¢ feito em muitos paises
europeus, asidticos e na América do Norte, se lance
mao do uso de outras técnicas de investigagao, seja
“in situ” como os ensaios pressiométricos, o CPT,
CPTU, DMT, ou outros, seja em laboratério sobre
amostras convenientemente colhidas, conforme j4
foi objeto de descrigdo no capitulo 3 deste livro.
A Engenharia de Fundagbes no Brasil apresenta,
atualmente, uma tendéncia crescente de uso destas
técnicas, havendo expectativa de aceleragao de sua
introdugio nos projetos de fundag¢oes usuais, assim
como jd ocorre nos casos de obras especiais e de
maior complexidade, permitindo assim ao projetis-
ta de fundagdes atuar com uma gama muito mais
ampla e confidvel de dados e informagdes, o que
certamente representard um salto de qualidade nos
projetos neste campo.

c. Estudo de Alternativas e Escolha do Tipo de
Fundacao

No capitulo 6 deste livro foi discutido com
profundidade o processo de escolha do tipo de
fundagao, estabelecendo-se as premissas metodo
légicas deste processo e organizando suas etapas
passo a passo.
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20.1 CONCEITOS BASICOS

20.1.1 Definicao

O objetivo da verificagao do desempenho de uma
fundagio ¢ demonstrar que o comportamento pre-
visto no projeto estd sendo confirmado na prdtica
da execugdo. Para garantir o cumprimento deste
objetivo, aplica-se um conjunto de procedimentos
e técnicas que serdo tratados neste capitulo.
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O desempenho ¢ satisfatério quando o que foi
previsto aconteceu. Assim, deve-se ter em mente
que a especificacio de projeto ¢ feita para certificar
que o previsto seja atingido. Se for corretamente
previsto, a responsabilidade pela nao conformidade
passa a ser da execugdo e nio do projeto.

Na realidade, a verificagao de desempenho de uma
fundagio ¢ parte de um problema mais geral que ¢
a comprovagio do comportamento sob a agio das
cargas da estrutura e da fundacio, incluindo o ma-
cigo de solo, que deve ser exercida em todas as fases,
desde a concepgio do projeto até o final da vida il
da obra. Tratando-se de uma cadeia de eventos no
espago-tempo, o sucesso de uma obra de fundagao
depende de cada elo componente. O bom ou mau
desempenho deve ser medido em termos de atin-
gimento ou nao de cada meta prevista no projeto.

A atual Norma ABN'T NBR 6122/2010 - Projeto
e execugio de fundagdes reconhece que a engenharia
de fundagoes nio é uma ciéncia exata e que riscos sio
inerentes a toda e qualquer atividade que envolva
[fendmenos ou materiais da natureza.

Coerentemente, a norma prescreve o procedi-
mento para determinagio da curva de variabilida-
de da resisténcia da fundagdo, que ¢ essencial na
determinagio do risco geotécnico e passa a ser o
principal aspecto a ser verificado na nova postura
filoséfica da norma atual. Assim, além dos aspectos
de custos e prazos, devem ser verificados os aspectos
estruturais, estéticos, funcionais, durabilidade e, as
consequéncias materiais da ruina da fundagio que
¢ o risco previsivel na atividade geotécnica.

Portanto, as duas metas a serem atingidas no

projeto e na execugdo sio: a) determinagio do risco
geotéenico decorrente da ruina da fundagdo, no
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estado limite dltimo (ELU) e de servigo (ELS),
devido 4 variabilidade previsivel das cargas e das
propriedades dos materiais naturais e artificiais en-
volvidos e, b) especificagio de materiais, métodos
e processos visando evitar a ocorréncia de erros
humanos imprevisiveis.

Tratando-se de uma atividade de risco, o Cédigo
de Defesa do Consumidor obriga o fornecedor do
servico de fundacoes a determinar e informar ao
consumidor o valor do risco geotécnico da fundagio
que ¢é estimada pela expressao:

Risco = probabilidade de ruina x vulnerabilidade
x valor financeiro das consequéncias deste evento.

Uma vez fixada a profundidade de cada elemento
isolado de fundagio da populagao analisada, torna-
-se definida a superficie resistente da fundagao que
¢ o objeto da andlise de risco.

O contrato deve descrever o cendrio de andlise
especificando vida util, normas, especificagoes,
propriedades dos materiais naturais e artificiais
envolvidos que devem ser comprovadas por ade-
quados procedimentos e técnicas de verificagdo de
desempenho no campo.

No caso de estacas a variabilidade da resisténcia
especificada no projeto pode ser comprovada por
provas de carga estdtica ou ensaios de carregamento
dinimico de energia crescente, nas quantidades pres-
critas no item 9.2.2 da NBR 6122/2010. A integri-
dade pode ser verificada durante ou apds a execugio
por métodos destrutivos ou nio destrutivos.

No cendrio de andlise do risco de ruina, da po-
pulagdo total ou parcial de elementos isolados de
cada regido representativa do terreno, a resisténcia
caracteristica ¢ definida a partir da quantidade de
perfis de ensaio do solo ou do nimero de provas de
carga realizadas, conforme prescreve o item 6.2.1.2

da NBR 6122/2010.

A resisténcia da fundagio representada por esta
superficie resistente depende da variabilidade do
macigo de solo na regido analisada, do tipo de funda-
¢d0, do equipamento, da equipe e, principalmente,
da metodologia de controle da resisténcia durante
a execugao.

No caso da distribui¢io de Gauss a curva ¢ si-
métrica e definida por trés pontos: o valor médio e
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Em prova de carga sobre estaca, um bloco de coroa-
mento deve ser previamente executado, como elemento
de transmissao das cargas do macaco para a fundagio.

Medigoes

Durante a realizagdo da prova de carga estdtica,
sio medidas: as cargas aplicadas, os deslocamentos
correspondentes da placa metdlica ou do elemento
estrutural de fundagio e o tempo decorrido.

Atualmente a tradicional medida das cargas
aplicadas durante o ensaio, através de manémetros
que fornecem a pressio no sistema de acionamento
do macaco ou conjunto de macacos hidrdulicos,
tem evoluido para a utiliza¢ao de células de carga,
visando a obten¢ao de maior precisao.

Os deslocamentos da placa ou do topo do elemen-
to de fundagao na dire¢ao da aplicagao da carga sao
medidos por dois pares de extensdmetros mecanicos
ou deflectébmetros, com sensibilidade e leituras
de 0,01 milimetro. Posicionados diametralmente
opostos em relagdo ao ponto de aplicacio da carga,
permitem calcular o deslocamento como a média
destas leituras, bem como alertar para a eventual
ocorréncia de recalques diferenciais que podem
comprometer a continuidade do ensaio.

Vigas de referéncia servem de apoio para os
deflectémetros, exigindo cuidados especiais para
que nio venham a falsear os resultados devido a
sua deformagio ou movimentagio. S3o o objeto de
detalhadas recomendagoes na Norma NBR 12131.

Montagem

Diversos tipos de montagens de provas de carga
estdo ilustrados nas Figuras 20.1 2 20.3. Um sistema
de reagao adequado a dire¢do, ao sentido e a intensi-
dade das cargas de ensaio é necessdrio para permitir
o apoio do macaco hidrdulico ou célula de carga,
ao aplicar o carregamento. O sistema de reagio
geralmente é constituido por uma viga ou estrutura
metdlica, apta a manter o macaco posicionado sobre
a placa ou o elemento de fundagao.

Fig. 20.1 - Reacao com cargueira (Apud Alonso, 1991)
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Fig. 20.2 - Reacdao com tirantes

Fig. 20.3 - Reacdo mista {[Apud Ramos e Niyama, 1994)

A viga de reagdo pode ser mantida na posigao
devido ao peso de um caixdo ou uma plataforma
carregada (Figura 20.1), pode ser fixada na extremi-
dade de ancoragens solidarizadas ao terreno (Figura
20.2) ou de estacas de tragio executadas para este fim
(Figura 20.3), ou ainda a elementos da fundagao da
obra situados nas proximidades do local a ensaiar.
Vargas (1990) atribui a Costa Nunes a idealizagdo
do sistema de reagdo através de tirantes ancorados
no solo em torno da estaca (Figura 20.2), com a
finalidade de ensaiar as estacas-tubuldes da Ponte
Rio-Niterdi. A Foto 20.1 mostra um exemplo de
reagdo com uso de tirantes.

Todas estas montagens aplicam-se igualmente a
ensaios em placas ou em elementos de fundagio,
com cargas axiais de compressdo. As Figuras 20.4 ¢
20.5 ilustram alguns exemplos de montagens com
0s outros carregamentos possiveis: carga axial de
tracao (Figura 20.4), carga transversal (Figura 20.5),
ambas utilizando estacas como reagio. Niyama et
al. (1981) ilustram o caso de uma prova de carga
horizontal, em dois tubulées reagindo um contra
o outro, instrumentada com inclindmetros para



podem ser determinadas através da medigao ade-
quada dos registros de forca e velocidade total, em
qualquer ponto da estaca. Usualmente se utilizam
instrumentos que medem a deformagio especifica,
que permite calcular a forca e a aceleragdo, que se
integram e permitem obter a velocidade. O registro
continuo ao longo do tempo, obtido através desta
instrumentagio dinimica, das grandezas de forca e
velocidade num ponto da estaca junto ao topo, resul-
ta num par de curvas, onde as mesmas se apresentam
em fungdo do tempo. A Figura 20.19 ilustra um
registro tipico assim obtido. As duas curvas mantém
a proporcionalidade até que comecem a chegar as
ondas refletidas devidas as singularidades originadas
a partir da interagdo da estaca com o terreno, em
geral representadas por forcas de atrito lateral.

Fig. 20.19 - Registro tipico obtido numa
instrumentacao dinamica

e. Técnicas de Instrumentacao

Virios pesquisadores a partir de 1938 iniciaram me-
di¢oes dindmicas utilizando-se das vdrias ferramentas e
técnicas disponiveis em cada época, até os dias atuais,
em diversos paises do mundo. Entretanto, o programa
mais extenso e conhecido foi desenvolvido no atual
“Case Western Reserve Institute”, iniciado em 1964
(Goble et al., 1980). Deste programa resultou a técnica
de instrumentagio mais utilizada no mundo, sobre a
qual estd baseado o conceito da prova de carga dinimica,
no sentido mais amplo.

Para realizar a instrumentagao dinimica, € utilizado
um conjunto bésico de instrumentos e equipamentos
para a aquisi¢do e tratamento de dados. Um dos es-
quemas mais difundidos utiliza o0 PDA (Pile Driving
Analyzer), como ilustrado na Figura 20.20. O PDA ¢
uma marca registrada da empresa Pile Dynamics Inc.
(PDI) que desenvolveu e comercializa este equipamento.
Ovutros conjuntos de equipamentos, de outros fornece-
dores, podem ser utilizados para realizagao deste ensaio
dinimico. De qualquer forma, a instrumentagao bdsica
se constitui de transdutores de deformagao especifica e
de acelerdmetros, os quais permitem obter, respectiva-
mente, registros de forca e velocidade. Estes instrumen-
tos s3o fixados aos pares numa segao da estaca, préxima
do seu topo, em posicoes diametralmente opostas, a
fim de compensar os efeitos de momento fletor de um
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golpe excéntrico. Na Foto 20.3 pode ser observado um
par destes instrumentos afixados numa estaca cravada.

Fig. 20.20 - Esquema usual empregado numa
instrumentacao dinamica

Foto 20.3 - Uma estaca instrumentada com
acelerometro e transdutor de deformacao

Os sinais enviados pelos instrumentos, via cabos
ou via sinal de rddio (“cordless”) sao processados
pelo PDA, que pode calcular vdrios parimetros de
interesse, sendo o principal a resisténcia a penetragao
da estaca no solo através do método simplificado
“CASE” (também marca registrada da mesma
empresa PDI) ou similar. Estes sistemas permitem
obter ainda:
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