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RESUMO

0 objetivo deste estudo e a analise do comportamento de
fundacoes sujeitas a esforgos de arrancamento, atraves do Meto-
do dos Elementos Finitos.

Sao analisados sapatas e tubuldes ensaiados proximo a
cidade do Rio de Janeiro, em um solo residual de gnaisse. 0s
resultados obtidos em campo sao comparados com diversos metodos
existentes para calculo da capacidade de carga, e com os obti-
dos atraves de um programa desenvolvido que wutiliza a tecnica
dos Elementos Finitos.

Para determinacdao dos parametros de resistencia do so-
lo e da interface fundacdo-solo, foram realizadas retroanalises
de ensaios in-situ. As fundacoes e o solo foram discretizados
atraves de elementos tipo 4 CST (four constant strain triangles).
Para a interface foram utilizados elementos-junta, originalmen-
te desenvolvidos para analise de falhas em rochas. Nas anali -
ses lTevou-se em consideracdo o comportamento niao-linear e a plas
tificacao do solo.

A eficiencia do programa desenvolvido foi comprovada,
destacando-se o bom comportamento dos elementos-junta introduzi
dos. 0 programa pode futuramente ser utilizado tanto em outras
pesquisas quanto em projetos, na previsdo da resistencia ao ar-
rancamento de fundagoes submetidas a esforgos verticais de tra-
cao. |
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ABSTRACT

The purpose of this work is to study the behaviour of
foundations subjected to pull-out forces, using the Finite
Element Method.

In this subject, the results of field tests in footings
and pier-foundations are ana1y§ed. These tests were made on a
gneissié residual soi]I near The City of Rio de Jaheiro The
field observat10ns are compared with results obtained by some
trad1t1ona] methods and with results obtalned using a developed
Finite Element Program.

Backward analysis were made, in order to determine
the resistence parameters of soil and of the interface between
foundat1on and soil using results of in-situ tests. The
foundations and soil were simulated with 4 CST {four constant
strain triangles) elements. In the interface were used joint-
eléments; originally developed to ana]ysé jointed rocks. Both
soil non-Iihearity and plastification are taken info account.

The efficiency of the developed programm, particulary
the use of the joint-elements, were verifiéd.A The prdgramm can
be used in the future to research and fo design of fdundations
subjected to verticdl upl{ft loads.
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I. INTRODUGAD

0 estudo de fundagoes submetidas a esforgos de
arrancamentc € relativamente recente dentro da Mecanica dos So
los, e nos ultimos anos tem-se tornado de grande interesse pela
crescente utilizagao de estruturas com fundagoes solicitadas a
tais esforgos, como, por exemplo, Eorres de transmissao,antenas

de radio e televisao, estruturas off-shore, etc..

Neste trabalho & dada atengao especial ao caso
especifico do projeto de fundagoes para estruturas de linhas
de transmissdo. Prevé-se, para os proximos anos, o projeto e a
construgao no Brasil, de vérios quilometros de novas linhas de
transmissao, com uma crescente utilizagao de torres estaiadas ,

que possuem fundagOes submetidas a elevados esforgos de tragao.

Deve-se ressaltar que a maioria dos metodos de
calculo usados no Brasi1 foram desenvolvidos em paises com SO
los e condigoes climaticas bastante diversas das nossas. Estu-
dos profundos com solos tropicais, verificagaes dos metodos exis

tentes e parametros adotados sao necessarios para que se fagam,

cada vez mais, projetos seguros e economicos.

Neste trabalho € feita uma comparacao entre 0s
resultados obtidos pela aplicacao de diversas teorias existen
?es e pela utilizagdo dos Métodos dos Elementos Finitos, e 0s
resultados de provas de carga realizadas em sapatas e tubuloes

executados em um solo residual de gnaisse.



0 Método dos Elementos Finitos & largamente em
pregado em problemas da Mecanica dos Solos e permite avaliar nao
so o comportamento do solo (trajetoria de tensoes, abertura de
fissuras, etc. ) como também o comportamento da fundacao (deslo
camentos). Atencao especial e dada, neste trabalho, a interface

solo-fundacao, simulada atraves de elementos especiais designa

dos como "elementos - junta".

0s parametros representativos do solo usados no
estudo foram obtidos atravées de uma retro-analise efetuada a par
tir de ensaios de compressao em placas, realizados no mesmo lo

cal das provas de carga das sapatas e tubuloes.

No Capitulo II deste trabalho, sac descritas as
metodologias mais empregadas para calculo da capacidade de car

ga de fundagoes submetidas a esforg¢os de arrancamento.

No Terceiro Capitulo & apresentada uma rapida vi
sao dos fundamentos do Metodo dos Elementos Finitos e sua apli
cagao na Mecanica dos Solos. Sao tambem apresentados alguns mo
delos para a representagio do comportamento do solo e técnicas‘
para resolugdo de sistemas estruturais nao-lineares.

A

No Capitulo IV e exposto o processo utilizado pa
ra a determinagao dos parametros representativos do solo, que
consistiu de uma retro-analise em fungao de resultados de ensai

os de placas.

A seguir, no Quinto Capitulo sao apresentados as



fundagoes analisadas utilizando o M.E.F. e os resultados obti
dos. £ apresentado, também, o estudo parametrico realizado para
determinacao das caracteristicas dos elementos da interface fun

dagao-solo.

A comparagdo entre os resultados previstos pela
utilizacao do M.E.F., os previstos pelas diversas teorias para
cilculo da capacidade de carga das fundagoes e os resultados ob

tidos na provas de carga e efetuada no Sexto Capitulo.

Finalmentesno Capitulo VII sao apresentadas as
conclusdes do trabalho e feitas sugestoes para pesquisas  futy

ras.

Em anexo, sao feitos alguns comentarios sobre os
deslocamentos de fundacdes quando sujeitas a esforgos de arran

camentos.



IT. METODOS PARA 0 CALCULO DA CAPACIDADE DE CARGA DE FUNDACGDES

SUBMETIDAS A ESFORCOS DE ARRANCAMENTO.

I1.1 - Introdugéo

A capacidade de carga de fundagoes submetidas a
esforgos de arrancamento e de dificil determinagéo exata, e soO
recentemente passou a ser mais intensamente estudada, embora ha
ja publicagoes do inicio do seculo (ver, por exemplo, COOMBS -
1916) que ja mencionam um método para calculo da capacidade de

carga de fundagoes tracionadas (Método do Cone).

No infcio da década de 60, BALLA (1961) desenvol
veu a primeira formulagao racional, a partir de observagaes de
superficies de ruptura em modelos reduzidos e haseada nas teo

rias da Mecanica dos Solos.

A partir da7, se desenvo1veram, mais ou -menos pa
ralelamente, diversas Tinhas de estudo em varios Centros de Pes
quisas e Universidades. Estes estudos em geral, . se iniciaram
com ensaios em modelos reduzidos e deram origem a diversos meto
dos, que foram aferidos atraves de ensaios em fundagoes reais
Posteriormente tambem foi utilizado, como ferramenta de calculo

0 Metodo dos Elementos Finitos.

Neste trabalho serao abordados os seguintes me-
todos:

i - Metodo do Tronco de Cone



i1 - Metodo do Cilindro de Atrito

iii - Metodo de Balla |

iv - Metodo de Heikkil4d e Laine

v - Método de Meyerhof e Adams

vi - Metodo da Universidade de Duke

vii - Metodo da Universidade de Grenoble

viii- Metodo de Rowe e Davis.

Esta abordagem visou incluir, se nao a maior- par
te, pelo menos os metodos mais conhecidos, dispostos em uma se
qlencia, cronologica na medida do possivel, em fungao de seu

aparecimento na bibliografia internacional.

A inclusdo, nesta relagao, do MEtodo do. Tronco
de Cone, tido por alguns como obsoleto e ate incoerente, deveu
-se ao fato do mesmo ser amplamente utilizado no prqjeto de fun
dagoes para torres de linhas de transmissao no Brasil,sendo tal

vez, mesmo hoje, um dos mais conhecidos e aplicados.

Em face da atual divulgagao da maioria dos meto
dos citados, tendo sido varios deles, inclusive, detalhadamente
descritos em DANZIGER (1983), os mesmos serdao aqui apenas suma

riamente abordados.

I11.2 - Metodo do Tronco de Cone

0 Metodo do Tronco de Cone (ou de Pirémide), sim

plificadamente Metodo do Cone, que na 1iteratura “internacional



aparece com os nomes " The Soil Cone Method"”, "Earth Load Method;
etc. , constitui-se num método bastante antigo para determinagao
da capacidade de carga de fundagoes submetidas a esforgos de . ar

rancamento.

Tal método define a capacidade de carga aé -arran
camento de uma fundagao como sendo equivalente ao peso proprio
da mesma acrescida ao peso de um tronco de cone (ou de pirémide,
dependendo da forma de fundagao) cuja base menor corresponde a
base da fundagao, cuja geratriz forma um angulo, que designar-se
-a por o, com a vertical e cuja base maior corresponde a intersg

¢ao da superficie lateral com o nivel do terreno (ver Figura IT.

1).
-]
0 método nao considera, explicitamente, ‘a .resis
tencia devida as tensoes de cisalhamento mobilizados ao Tongo da
superficie de ruptura, ficando tal parcela "embutida" na determi
nagao do angulo a, que, deve-se reﬁsa]tar, nao corresponde a um
angulo. de "arrancamento" da fundagao, nem deve ser confundido com

0 angulo de atrito interno do solo, como ocorre com freqltencia.

Como sera visto adiante, a superficie real de rup
tura observada em ensaics € curva, nao caracterizando, a rigor,
um angulo de arrancamento. Porém, por simplificacao, esta super
ficie € assimilada, as vezes {ver item II.8), a um tronco de co
ne, com geratriz formando um angulo XA com a vertica1, sendo com-
putadas as tensges cisalhantes mobilizadas ao longo da”“supehfi:
cie lTateral. Como pode-se inferir intuitivamente, e foi mostrado

por DANZIGER e PEREIRA-PINTO (1979) , o angulo o do método do co



ne & sempre maior que o angulo A, representativo da superficiés

de ruptura real assimilada a um tronco de. cone (ver Figura (II.1)).

0 angulo A (ver item II.8) pode ser relacionado a
caracteristicas geotécnicas e geométricas da fundagao. Ja,quanto
ao angulo ¢, nao se tem conhecimento de correlagdes nem com para
metros geotécnicos nem geométricos da fundagao, o que faz ‘com
que a previsaao da carga de ruptura com base no Metodo do Cone
seja muito problematica. Entre outras coisas, porque a capacida
de de carga depende de muitos fatores, além das parce]as de
peso, que sao, no Metodo do Cone, represehtados exclusivamente
pelo angulo o. Para que se pudesse corre]acionar o valor de o,
de alguma forma, ter-se-ia que fazé-lo com um numero grande de
variaveis, o que &, se ndao inviavel, pelo menos extremamente di

ficil.

Esta inexisténcia (ou impossibilidade) de correla
coes faz com que nenhum ensaio, seja de campo ou de 1ab0rat6rio,
pOssa ser rea]izado de maneira a fornecer 0 va1or de @, a n&aser
provas de carga, em escala natura], e para cada caso em particg
lar. Na pratica, quem utiliza o Método do Cone para prevfsio da
capacidade de carga de uma fundagao adota, para o, valores mais
ou menos "conhecidos", em fun¢do do tipo de fundagao e da catego

ria do solo.

Diversos autores comentaram que a aplicagdo do Me
todo do Cone pode conduzir a resu1tados pouco confiaveis. ADAMS
e HAYES (1967), DANZIGER e PEREIRA-PINTO (1979 ), mostram que

o método pode fornecer resultados tanto conservativos como con-



trarios a seguranga.

Um comentEtio final relativo ao Meétodo de Cone diz
respeito a que alguns autores consideram que o anqulo o« € o pro
prio angulo de atrito interno do solo, por exemplo, BALLA (1961}
BAKER e KONDNER (1965), ESQUIVEL-DTAZ (1967) e ALI (1968). Entre
tanto, além de nao ser esta a maneira mais usoal de consideragao
do angulo o, pode-se mostrar, a partir dos resu]tados de provas

de carga, que o s0 & igual ao angulo de atrito por mera coinci

dencia.

II1.3 - Metodo do Cilindro de Atrito

Um sequndo metodo, que aparece na maioria dos tra
balhos que fazer referéncias a teorias existentes,(por exemplo

BALLA (1961)%€ o chamado Método do Cilindro de Atrito.

Tal método admite que a ruptura se da ao Tlongo
de um ci1indro (ou prisma, dependendo da forma de fundacao), com

base equivalente a da fundagao.(Figura (II.2)).

A capacidade de carga € obtida pela soma do peso
praprio da fundacao e o do solo contido no interior do cilindro
(no caso de estaca ou tubulao sem base alargada, o peso do solo
e igual a zero), acrescida da resisténcia, por aderencia, ao lon
go da superficie de ruptura admitida. Quanto a maneira de se cal
cular o valor da aderéncia, nao se descobriu mnenhum metodo geral

e confiavel, na literatura levantada.



Note-se, porém. que o Método do Cilindro de Atri
to representa um avanco em relagao ao Método do Cone,pois & mais
proximo dos pricipios da Mecanica dos Solos. Sua principal 1limi
tacao decorre, fundamentalmente, de ter sido desenvolvido com
base numa superficie de ruptura admitida, que muitas vezes ndo corres
ponde a realidade assim, em muitos casos como, nor exemplo, de estacas e
tubuloes sem alargamento de base ou tubuloes curtos com base alargada, a su

perficie de ruptura admitida pe bastante proxima da realidade.

I1.4 - Metodo de BALLA

0 trabalho publicado por BALLA (1961) constituiu-

se no marco da pesquisa moderna sobre o arrancamento de fundacao.

0 autor estudou o caso de ancoragens rasas do ti
po cogumelo (ver Figura (II.3), a partiﬁ de uma série de ensaios
em modelos reduzidos em arejas, basicamente secas. Esses ensaios
serviram para observagaes quantitativas {efeito de diversos fa

tores na capacidade de carga) e qualitativas (forma de superfici

e de ruptura).

Dentre as principais conclusoes obtidas por BALLA

(1961), pode-se citar:

© a capacidade de carga aumenta com o acresci
mo de dimensao da base, assim como com a profundidade de assenta

mento da fundagao;

¢ a secao meridiana da superficie de ruptura e

uma curva que abre na diregao do nivel do terreno, iniciando no
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bordo superior da placa com uma tangente vertical, e interceptan
do o nivel do terreno com um angulo de aproximadamente 45° - ¢/2

(Figuras (I1.4) e (IL.5)).

Em todos os testes apenas se desenvolveu uma Uni

ca superficie de ruptura.

Para o desenvolvimento teBrico de um processo de
calculo da capacidade de carga, BALLA (1961) inicialmente admi
tiu que a superchie de rupturé era circu]ar, com o0s EnguTos ja
referenciados no bordo 1hferior e superior; posteriormente demons-
ttou por via teBrica que tal superchie era aproximadamente cir
cular, com aqueles mesmos angulos ja citados evidenciando as con
digoes de contorno. Vale notar que a assergdo inicial do sautor
quanto a forma da superficie de ruptura, circular, originou - se
de observagSes e medicoes Tevadas a efeito nos ensaios de mode

los realizados.

A capacidade de carga e dada pela soma de duas par
celas, a primeira englobando o peso da fundagdo e o peso de solo
interior a superchie de ruptura e a segunda consistindo na for
ca ppoveniente das tensoes de cisalhamento mobilizadas ao longo

da superficie de ruptura. (Figura (11.5)).

Apesar dos ensaios terem sido realizados apenas
em areias, o desenvolyimento teﬁrico levado a efeito pelo autor
inclui solos com coesao. A capacidade de carga obtida e propor
cional ao cubo da profundidade (D-v) e depende dos patémetros

¢c, ¢ e y do solo, além de um coeficiente x definido como:
D e V-
B

A= (I1.1)
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Uma vez que as formulas dos fatores dependendo do
angulo de atrito e do coeficiente A sao razoavelmente complica

das, o autor forneceu tais fatores em forma de abacos (Figura(II.6)).

A formula da capacidade de carga expressa pela car

ga de ruptura Qu, e dada por:
(11.2)

sendo TV a_patte]a correspondente a resisténcia ao cisalhamento
e G1 e 62 parcelas de peso. As expressoes de Tv’ G1 e 62 constam
da Figura (II.6), alem dos abacos e tabelas de Fys Fp e Fq, fato
res que dependem de ¢ e X e aparecem .nas exptessaes de Tv’ G1 e
G, -
A afericao da metodologia de calculo proposta pelo
autor a partir de provas de carga foi feita com poucos resulta-
dos em fundagoes de grandes dimensoes — alem dos ensaios em mo
delos reduzidos —, o que e perfeitamente compreens?ve], em fun
¢ao do limitado acervo de testes existentes na epoca. No caso de
solos coesivos a previsEo da teoria so foi comparada a ensaios
de fundagbes com pequenas dimensoes. Nos casos analisados, a teo

ria de BALLA (1961) forneceu bons resultados.

Vale enfatizar que, apos o trabalho de BALLA(1961),
diversos autores verificaram, como sera visto a seguir, uma dife
renca substancial no comportamento de fundagoes rasas e profun
das, tendo sido introduzido o conceito de profundidade chtica.O

autor estudou exclusivamente o problema de fundagdes a pequenas
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profundidades, tendo sido a relagao maxima entre profundidade de
assentamento e diametro da fundacao, nos seus modelos, 1igeir3

mente superior a 3.

[1.5 - Método de HEIKKILA ‘¢ LAINE

0 metodo para determinagﬁo da capacidade de carga
apresentado por HEIKKILﬂre LAINE (1964), baseou-se em uma grande
sErie de testes em placas de ancoragem (cerca de 250 testes) rea
lizados entre 1961 e 1963 pela Imatran Voina Osakeyhtd - compa
nhia energética filandesa, acrescidos de alguns ensaios em mode

los reduzidos. A formulacdo exposta & puramente empirica.

Embora, crono]ﬁgiﬁamente posterior ao trabalho apre
sentado por BALLA (1960), os autores consideram a resisténcia do
arrancamento mobilizada ao Tongo de um prisma (como no metodo do
Ci]indro de Atrito). No entanto, @ estudada a influencia de uma
série de fatores, levados em consideragao de forma particu]ar s

apenas nesta formulagao.

Os testes foram realizados em placas de ancoragem
de concreto reforgado, quadradas e retangulares, assentes hori
zontalmente a pequenas profundidades relativas, porém com a for
¢a de atrancamento fazendo um angulo H com a vertical, variando

de 0% a 40% (ver Figura (II.7)).

Foram executados testes em solos arenosos e coesi

vos, divididos em quatro grupos, a saber:
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Grupo 1 (170 testes) - solos arenosos, homogé

neos,-com grandes cavas de fundacio reaterro nao compactado;

Grupo 2 { 4 testes) - solos identicos aos do

grupo 1, porem com reaterro parcialmente compactado;

Grupo 3 (10 testes) - solos arenosos, consistin
do de fiferentes camadas de espessura variavel, com pequenas ca

vas de :fundagao e reaterro nao compactado;

Grupo 4 (53 testes) - solos coesivos, consistin
do de diferentes camadas de espessura variavel, com pequenas ca

vas de fundacao e reaterro nao compactado.

Nos testes dos grupos 1, 2 e 3 o tempo entre a ins
talagao e o arrancamento variou de um a quatro dias, nos testes

do grupo 4 este periodo estendeu-se ate 275 dias.

Posteriormente, para observacao da superficie de

ruptura, foram realizados alguns ensaios em modelo reduzido.

Os resultados dos testes do grupo 1 foram analisa
dos estatisticamente pelos autores, tendo sido obtida a seguin

te expressEo para determinagao da forca de ruptura:

= - - 2 _
Qu Pf 4,0 3,8 D+1,950D

0,20 # + 0,004 #*> + 2,3 p -
- 5,6 A+ 4,1 AD+ 0,24 w+ 2,3y (11.3)

onde:
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Qu - forga de ruptura (tf) ;

P. - peso praprio da placa (tf);

D - profundidade da placa (m);

H - inclinacao da forca de arrancamento(grmm);
p - perTmetro da placa (m);

A - area da placa (m?);

W - teor de umidade {%);

Y - peso especifico aparente do so]o(tf/ma).

Os autores consideraram a expressao acima complica
da para uso pratico, alem de ser valida apenas para um tipo de so
1o (arenoso), porem a mesma da alguma ideia do efeito dos dife

rentes fatores na capacidade de carga.

Em face disto os autores apresentam uma equacgao

simplificada, semelhante a do metodo do cilindro de Atrito:

Q, = Ps+PgtPDSC (11.4)

onde:

P. = peso do solo contido em um prisma, cuja base
correspondente a placa e os lados sao parale

los a forga de arrancamento (ver Figura(II.8))

S = coeficiente dependente das caracteristicas do

solo (te/m?);
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C = coeficiente dependente da inclinagao da forga

de arrancamento.

0s autores ohservam que a formula acima pode ser
aplicada a solos estratificados, desde que considerado o efeitd

das diferentes camadas ao longo do prisma assumido.

O0s autores também comentam terem observado,nos en
saios em modelos reduzidos, que a forma da superficie de ruptura

era realmente proxima a um prisma de solo acompanhando a placa.

Relatar-se-a, a seguir, os efeitos dos diversos fa
tores influenciadores da capacidade de carga estudados pelos au

tores.

COEFICIENTES

0 uso da equagao (II.4)admite que o coeficiente S
seja conhecido para diferentes solos. 0Os testes realizados forne-
ceram os valores constantes da Tabela (II.1). As variagoes obti

das devem-se a dispersao dos resultados dos testes.

Para outros solos,diferentes dos mencionados na ta
bela (II.1), & necessario estimar o coeficiente S, em funcao dos

valores apresentados.

Como pode ser constatado, ao analisar-se a tabela
citada, em solos coesivos S parece assumir valores constantes, po

rém para solos arenosos S cresce em fungao da profundidade.
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Nos testes do grupo 1 a inclinagao da fotga nao te
ve praticamente efeito na resisténcia, para valores de 0° a 30°.
Mesmo a 45° o acréscimo de carga foi de apenas 10% a 20%. Os va
lores do coeficiente C da equagdo (II.4) sao apresentados na Fi

‘ - -1
gura (II. 9 ) onde tambem aparecem oS valores de {cos 5)

Nos testes dos grupos 3 e 4 a inclinagcao # da for
¢a teve grande influencia para valores maiores que 20°. Este efei
to foi atribuido a uma maior influencia do solo fora da regiao

de reaterro na capacidade de carga, para grandes inclinacgoes.

PROFUNDIDADE NA PLACA

Nos solos arenosos a capacidade de carga foi pro
porcional ao quadrado da profundidade, porem em solos coesivos a

relacao foi aparentemente linear nas profundidades estudadas.

Foi observado, tambem, que o aumento da profundi
dade produziu um acrescimo na forga inicial Qi’ para a qual co

mega o deslocamento da fundagao.

PERIMETRO DA PLACA

0 efeito do perTmetro foi estudado usando placas

de mesma area porem com diferentes relagdes largura/comprimento.
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Foi observado um aumento da capacidade de carga
para um aumento de perimetro. Entretanto a mudanga de perimetro

nao influencia a forca inicial Qq-

AREA DA__PLACA

Para um aumento somente da area verificou-se ha-
ver muito pouca influéncia na capacidade de carga, quando nao ha
via tambem um aumento do perimetro. Se simultaneamente ao aumen

to da area da placa o perimetro decrescia o efeito era nulo.

No entanto, aumento da area da placa provocava au

mento da forcga inicial Qi'

Observou-se nos testes que a inclinagao da placa
nao influenciava a carga de ruptura. Porém, posteriormente, nos
ensaios em modelo reduzido, constatou-se uma tendencia das pla
cas de girar, posicionando-se perpendicu]armente a diregﬁo da

forca de arrancamento.

DIMENSOES DA CAVA

Embora grandes cavas de fundagao nao sejam execu-
tadas na pratica, os autores as utilizaram tentando fazer com
que o0s testes fossem realizados em solos mais homogeneos e com

isto diminuir a dispersao dos resultados. Quando foram realiza
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dos testes em cavas pequenas as cargas de ruptura aumentaram con

sideravelmente.

Este aumento da resistencia acentuava-se quando au
mentavam a inclinacio da forga de arrancamentc, ou a profundida-
de da placa. Tal fato foi atribuido, pelos autores, a maior par

ticipacio de solo natural, n3o perturbado, na resistencia ao ar

rancamento.

Muitas cargas em ancoragens de estais de torres de
ttansmissao (por exemplo, cargaS'devidas ao vento ou a ruptura
de condutores) atuam em rEpidos per?odos de tempo. No <caso de
ruptura de condutores, a carga maxima atua em poucos segundos.So
mente em torres de angulo as cargas maximas permanecem por Tlon
gos perTodos de tempo. Para verificar a influencia da velocida
de de aplicagao das cargas os autores realizaram testes, em que
) perTodo no qual era mantida uma carga constante, para cada es
tagio de carregamento, variava de 30 segundos a meia hora. Foi
observado que nos testes com carga mantida por maiores perTodos
nao houve variagao na forca de ruptura em solos arenosos, porem
em solos coesivos a capacidade de carga diminuiu em cerca de 30%,

em relacdo a testes com menores periodos de tempo.

COMPACTACAO_ _DO_ _REATERRO

0 efeito da compactacao do reaterro foi examinado
usando cavas grandes o suficiente para que o solo nao pertubado

nao influenciasse o0s resultados . Foi observado que um aumento
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da energia de compactagao aumentava a capacidade de carga,e prin

cipalmente, reduzia os deslocamentos.

Nos testes realizados no grupo 4, como ja foi dito,
o tempo entre a instalagao da placa e o arrancamento variou de
um a 275 dias. Em alguns testes individuais, os autores oberva-
ram que, aparentemente, este intervalo de tempo nao influi na ca
pacidade de carga, mas os valores médios referentes a 24 testes
mostraram que a capacidade de carga, para grandes interva]os de

tempo, aumentou em cerca de 25%.

Corﬁoborando estes resu]tados 0S autores re]atam
que, posteriormente, as fundagoes de uma antiga linha de trans
missao abandonada foram carregadas ate a ruptura, apos -0 que
foram reinstaladas e recarregadas. As cargas de ruptura na pri
meira fase dos testes foram, em media, 55% maiores que as obti
das nos testes das fundagoes reinstaladas. O solo consistia de

silte e areja siltosa.

Finalizando, - os autores comentam que a “auto - com
pactagéof, como eles designaram este efeito, e mais efetiva em
solos com granu]ometria fina e que, ao longo do tempo, o efeito
deste fenomeno substitui as vantagens obtidas por uma compactacgao me

canica.
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I1.6 - Metodo de MEYERHOF e ADAMS

0 processo de calculo que consta do trabatho de
MEYERHOF e ADAMS (1968) originou-se de series de experiéncias le
vadas a efeito em duas instituigoes, a Ontario Hydro Research Di
vision e a Nova Scotia Technical College. Detalhes dos testes re
alizados sao fornecidos por ADAMS e HAYES {1967) para a primei
ra instituigao e por MACDONALD (1963) e SPENCE (1965) para a se

gunda.

Os testes mostraram que em areias compactas a ca
pacidade de carga aumentou com a profundidade, dentro das faixas
de profundidades testadas. No material bem graduado as cargas de
ruptura foram apreciave]mente maiores. Em areias fofas o aumen
to da capacidade de carga com a profundidade.foi muito menor que

no caso de areias compactas.

As superficies de ruptura foram observadas em arei
as uniformes, fofas e compactas. No caso de areias compactas e
pequena profundidade, uma superchie de ruptura ocorreu estenden
do-se num arco raso do bordo da fundagao ate a superficie. A gran
de profundidade a superchie de ruptura foi menos distinta, sen
do inicialmente curva e depois essencialmente vertical, estenden
do-se ate a superficie. Em areia fofa, e grande profundidade, a
superficie de ruptura foi essencialmente vertical e limitada a
uma pequena distancia acima da 5ncora. Em areia fofa e pequena
profundidade a superchie de ruptura foi novamente vertical, mas
estendendo-se ate a superchie. Os autores concluiram que a re

sistencia ao cisalhamento foi mobilizada ao longo de um superfi
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cie muito maior no caso de areia compacta do que no caso de arei
a fofa. Note-se que a superficie de ruptura vertical observada
em varios casos foi similar & obtida.nos ensaios em modelo -redu

zido por HEIKKILA e LAINE (1964).

No caso das atgi1as testadas, que variaram, em con
sistencia, desde mole até rija, em condigGes amolgadas e, ainda,
saturadas, verificou—se que tanto na argila mole como na rija a
capacidade de carga aumentou com a ptofundidade, finalmente al
cangando um va]or constante. 0Os autores chamatam a atencao quan
to aos deslocamentos eTeQados nas argilas comparativamente aos
deslocamentos re]ativamente pequenos em ateias, antes da ruptu
ra. Quanto a supethcie de ruptura, os autores observaram - :que
uma bem definida superficie de ruptura ocorre, pelo menos a pe

quenas profundidades.

0 trabalho de MEYERHOF e ADAMS (1968) trata,ainda,
do efeito do-grupo em fundagoes ttacionadas, tendo os testes re
alizados sido reportados por WISEMAN (1966), para areias, e bor
LANGLEY (1967), para argilas. O efeito de grupo nao sepé aborda

do no presente trabalho.

A teoria desenvolvida para o calculo da capacidade
de carga, baseou-se nas observagoes dos testes realizados. Entre
tanto, os autores comentam que, em fungao das fotmas complexas
encontradas, foram feitas diversas simplificagoes com respeito
as reais superficies de ruptura. Os autores comentam ainda que a
teoria e geral e aproximada. Uma distingao basica e feita abor

dando os casos de fundagodes rasas e profundas (Figura (I1.10})).
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A teoria foi desenvolvida para o caso de fundacgoes
corridas, tendo sido posteriormente modificada para o uso, tanto
em areias quanto em argilas, em fundagoes circulares e retangula

res.
Para fundagoes corridas tem-se:

a) Pequena Profundidade:

Quando a carga de ruptura Q e atingida, uma massa
de solo tendo aproximadamente a forma de um tronco de pTﬁEmide e
levantada e a superficie de ruptura atinge o nivel do terreno(Fi
gura (II.10a)).Conseqlientemente, a resisténcia ao cisalhamento do

solo e mobilizada ao longo da superficie de ruptura.

A capacidade de carga por unidade de comprimento da
sapata e proveniente da soma entre as parcelas de resisténci
a ao cisalhamento e peso mobilizadas, conforme a -equagao ( ver

tambem Figura (II.10a))

Q, = 2C, cos o+ 2F cos B +w (II.5)

sendo:
Cf = forga de coesdao ao longo da superficie de rup
tura s
F = forca de atrito ao longo da superficie de sup
tura;
@ e B = inclinacoes medias com a vertical de Cf e F,

respectivamente
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w - a soma dos pesos da fundagao e da massa de so

lo levantada na ruptura.

Neste ponto, MEYERHOF e ADAMS (1968) realizam uma
simplificacao admitindo, para o calculo, os esforgos atuando ao

longo de uma superficie vertical de ruptura.

Dizem aqueles autores que, na ausencia de uma solu
cao rigorosa para as tensdes na superficie de ruptura, Qu e dado

aproximadamente por :

Qu = 2C + 2pp sen § + w (11.6}
sendo:

C =cD - forga devida a coesao c do material, mo
bilizada ao longo de toda a profundidade

D ;

Pp - empuxo passivo total, inclinado de um angulo
§ com a horizontal e agindo, para baixo, num
plano vertical passando pelo bordo da funda

gao.

Substituindo diversos valores na expressao (II1.6),

chega-se a :

Q, = 2¢D + vD? va + W (11.7)

sendo:
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= K tgd _ (I1.8)

onde:

~
H

coeficiente de empuxo passivo:

<
I}

peso especifico aparente do solo.

Dos resultados de modelos de fundagoes corridas em
areias 0s autotes verificaram que 0. angulo de ruptura medio com
a vertica] se situava entre /3 e 2¢/3. Para um va10r médid de
$/2 correspondente aguele angulo (de ruptﬁra medio), calculos por
tentativas mostraram que & e aproximadamente 2¢/3. Para os cor
respondentes coeficientes de empuxo passivo Kp baseados em super
ficies de ruptura curvas obtidos por CAQUOT e KERISEL (1966) as
componentes verticais va governando a resisténcia a tragEo fo

ram avaliadas, sendo mostradas na Figura (IT.11)

Ainda uma transformacdo & feita, por conveniencia
de analise e comparacdo de resultados de testes, segundo MEYERHOF

e ADAMS (1968), e o valor de va e expresso por:
Koy = K, tgo (11.9)

sendo:
Ku - coeficiente de empuxo passivo nominal, corres
pondente ao plano vertical passando pelo bor

do da fundacao.



25

A equagao (II.7) torna-se, entao :

Q, = 2¢D + yDzKu tg ¢ + w (11.10)
Os valores de Ku sao fornecidos tambem na Fiqura

(11.11).
b) Grande ptofundidade:

Com o acréscimo da profundidade da fundagao, a com
pressibi]idade-e as_deformagﬁes da massa de solo acima da .funda
¢ao impedem que a superficie de ruptura atinja o nivel do terre-
no ( Figura (IT.10b)). A extensao desta ruptura festrita pode
ser incluida na analise limitando o comprimento vertical H da su
perficie de ruptura e utilizando a pressﬁo de sobrecarga acima
do nivel da superf?cie de ruptura Py = y(D-H). Dessa forma, a
equacao (II.10) pode-ser modificada para fundagoes a grande pro

fundidade & escrita como

Q, = 2cH + v (2D - H)H Kt ¢ +w (I1.11)

0 valor de H, segundo aqueles autores, so pode ser
determinado atraves da observagdao da extens3ao da superficie de
ruptura e uma analise dos resultados dos testes afetuados por

eles conduziu aos valores da Tabela (11.2)

MEYERHOF e ADAMS (1968) fornecem um valor Timite
para a capacidade de carga a tragao, que e dado pela soma da «ca

pacidade de carga da base da fundacao com o atrito lateral : de

seu fuste.
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Q= B(cN_ + DN J+A o + w (11.12)
sendo:
A, - area lateral do fuste da fundagao;
f. - atrito lateral unitario médio do solo no fus-
te
N. e Nq - fatores de capacidade de carga para fundagoes
a compressao, obtidos por MEYERHOF (1951).
No caso de fundagoes circulares e retangu]ares te
mos :

a) FundacOes Circulares

A analise de fundagoes corridas foi estendida para
fundagdes circulares atraves da determinacao da resisténcia ao
cisalhamento, représentada pela forcga de coesao e empuxo passi
vo inclinado de & com a vertical, atuando numa superficie cilin
drica passando ‘atraves do bordo da fundagao Figura (IT.11a).As

sim, para pequenas profundidades, as equacoes (II.6) e (I1.10 )

tornam—se:

Qu =7 BC + s m B Pp send + w (IT.13)
ou

Q, = ™ ¢ BD + s (m/2)y BDzKutg ¢ + w (I1.18)
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sendo:

s - fator de forma governando o empuxo passivo em

uma parede cilindrica convexa.

Semelhantemente, para grandes profundidades(D>H), -

a equagao (II.11) torna-se:
Qu = qmc BH + s (m/2)YB (ZD-H)HKu tg ¢ + w (II.15)

com limite superior para o caso da capacidade de carga a com-

pressao, semelhante a equacao (II.12).

Dos resultados de modelos de fundacgoes f;ircu]g
res em areias, os autores verificaram que o angulo de ruptura
médio com a vertica] se situava entre /4 e ¢/2. Para um valor
médio de ¢/3 correspondente dquele angulo (de ruptura médio), o
va1or de 6 € aproximadamente 2¢/3 e os va1ores correspondentes
do fator de forma s foram estimados de teorias aproximadas de
empuxos de terras baseadas em superficies de ruptura planas
(BEREZANTZEV - 1852, MACKAY - 1966)}. Para pequenos valores de
profundidade relativa D/B os resu1tados tearicos podem ser apro

ximadamente representados por:

s =1+mD/B (11.16)
com um maximo de:
s =1+ mH/B (I1.17)

onde H/B e o coeficiente m tem seus valores dados na Tabela(II.2).
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b) Fundagoes Retangulares

Uma analise aproximada para a determinagao da
carga de ruptura a tragao de uma fundagao retangular de largura
B e comprimento L pode ser obtida, semelhantemente ao caso de
cargas a compressﬁo (MEYERHOF,1951), admitindo que o empuxo de
terra ao longo do perTmetro das duas porgaes extremas de compri
mento B/2 E'governado pelo fator de forma s correspondente ao
caso de fundégaes circu]ares, enquanto que o empuxo passivo de
terra ao longo da porgao central de comprimento L-B. € 0 mesmo
do caso de fundagoes corridas. Dessa,forma, pode ser mostrado

que,no caso de fundagoes superficiais:

Q, © 2cD(B+L) + yD* (25B+L-B) K, g9 + w (I1.18)

enquanto que,para fundagoes profundas:

Qu = 2cH (B+L) + y(2D-H) H (258+L-B)Ku tg o+w (I1.19)

com um limite superior correspondente 3 capacidade de carga a

compressao.

No caso de fundagoes quadradas, os autores suge

rem que se faga B=Ll nas expressoes (II.18) e (II.19) acima.

No que diz respeito a afericao do metodo de «cal

culo proposto, os autores comentam que:

e no caso de areias, os testes em modelos forne
ceram resultados com uma dispersao razoavel dos pontos em torno

das previsdes, o que, segundo os autores.era previsivel em fun
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gao dos diferentes tipos e densidades de areias utilizadas; para
testes em escala natural, 0s resultados foram também razoaveis ;
no caso de areias fofas houve uma distribuigaoc em torno das pre
visoes, enquanto que no caso de areias compactas, houve uma ten

déncia de resultados ligeiramente conservativos ;

o N0 caso de argilas, os testes mostraram que no ca
so de fundagoes a pequena profundidade a teoria geral nao produ
ciu bons resultados, posto que os valores observados de cargas
de ruptura foram da ordem de metade dos va]ores previstos, no
caso de pequenas profundidades. A diferenga foi atribqua as ex
cessivas deformagGes da argila antes da ruptura - especialmente
no caso de argilas moles — e pelas forgas de tragEo devidas,prg
vavelmente, as pressoOes neutras negativas registradas abaixo e
acima das fundagoes, e que provocaram trincas de tragﬁo. Um pro
cedimento empirico foi empregado utilizando um coeficiente Nuque
relaciona a capacidade de carga a tracao com a resisténcia nao
drenada da argila. Nao foi feito pelos autores nenhum -comenfifio
quanto a realizacdao de testes em escala natural, ou quanto as con

digoes de saturacdo das argilas.

I1.7 - Método da Universidade de Duke

Designou-se sob o nome de Método da Universidade

de Duke, a solugao ali desenvolvida para fundagoes submetidas a
esforgos de tracao, reportada em tres teses de mestrado (ESQUIVEL
- DIAZ - 1967, ALI - 1968 e BHATNAGAR - 1969) conforme teoria ex
posta por VESIT (1969) sobre a capacidade de carga de objetos en

terrados no fundo do oceano.
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As trés teses versam basicamente sobre o comporta
mento de fundagoes submetidas a esforgos verticais de tragao com
base em resultados de experimentos realizados em solos distintos
(areias, examinadas por ESQUfVEL - DIAZ - 1967; argilas moles ben

toniticas, por ALI - 1968 e argilas siltosas, por BHATNAGAR - 1969).

Todos os trabalhos constaram de minuciosos  estu
dos realizados em modelos reduzidos. Os modelos foram ensaiados
na mesma caixa metalica cubica de 30 polegadas de lado. O0Os mode
los reduzidos constituiram-se em dois tipos de fundagao, quais se
jam, placas e estacas. Todos os modelos tiveram o mesmo diametro
(3 polegadas), tendo sido ensaiadas placas a diversas profundida
des e estacas de diversos comprimentos, ou seja, com vErios valo
res da relacao D/B, sendo D a profundidade da placa ou da base da
estaca e B o diametro da placa ou da estaca. Prgcurou-se, em to

dos os trabalhos, comparar o comportamento das placas com as esta

cas em jgual profundidade.

A filosofia do procedimento para a realizagao dos
testes foi a mesma, nos trés trabalhos. Todos os ensaios foram re
alizados com carga {ou tensao) contro]ada, sem uma espera para es
tabilizagao dos carregamentos correspondentes, ja que as .cargas

eram aplicadas com um intervalo de tempo fixo pre-determinado.

Al1ém das medicoes dos deslocamentos das fundagoes
foram realizadas medigoes do nivel do terreno em torno da funda
¢ao de maneira a auxiliar a observagao do solo mobilizado no pro
cesso de tracao da fundagao e da superficie de ruptura desenvolvi
da. Nesse particular, no caso de argilas moles, ALI (1968)fez uma

serie de ensaios em que se utilizou camadas de cores diferentes.
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No que diz respeito ao método proposto para cal
culo da capacidade de carga das fundagoes, foi feita uma adapta
cao da teoria desenvolvida por VESIC para a expansao de cavida

des.

Como tesu]tado de um estudo dos mecanismos de for
magao de crateras por efeito de explosivos, VESIC e BARKSDALE
(1963) propuseram uma formu]agﬁo para a pressao de ruptura den-
tro de uma cavidade, criada pela explosao de uma carga enterrada
num meio semi-infinito, homogenéo e isotrapico, cujas proprieda
des fisicas sao definidas por uma envoltoria de resisténcia ca-
racterizada por uma reta com um intercepto ¢ e um angulo ¢ com
a horizontal, ambos o0s parémetros independentes da deformagﬁo. E
admitido que, na condigao de equilibrio, o material imediatamen-
te em torno da cavidade, ate um certo limite que pode ser deter
minado analiticamente,tendo comportamento rTgido — plastico ,
enquanto que, além deste limite, € linearmente deformEve1.As pro
priedades eldsticas do meio com esta condigao sao definidas pelo

modulo de elasticidade E e pelo coeficiente de Poisson.

A pressao de ruptura p,  no caso de um explosivo

concentrado num ponto & dada por:

Py = € 3¢ *a3g (I1.20)
onde:
pu = pressao de ruptura;
q = pressao correspondente ad sobre carga;
1 e 1 = fatores adimensionais de expansao de cavi

dade esféerica.
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VESIC e BARKSDALE (1963) fornecem tabelas e cur

vas correlacionando F_ e F_ com ¢ e um indice de rigidez do solo

g
definido como:

I = E (I1.21)
r (1 +D) (c+qtgd)

0 problema de uma carga linear infinita expandin
dd uma cavidade cilindrica de comprimento infinito e abordado se
paradamente. A pressao de ruptura para essas cavidades é dada
por:

p, = cF'c + af’ (I1.22)

onde:

3. e 3‘q = fatores adimensionais de expansao de
cavidade cilindrica, os quais sao

também funcoes de ¢ e I..

Na abordagem acima, a cavidade € admitida estan’

do a tal profundidade que nehuma superficie de ruptura & desen

volvida.

Foi analisado tambem (VESIC e BARKSDALE - 1963
VESIC, CLOUGH e TAI- 1965) o problema de formagﬁo de crateras co
mo um caso de expansao de cavidades a profundidades moderadas
dentro de um meio semi-infinito. Estudou-se o caso de uma carga
linear, expandindo uma cavidade cilindrica de comprimento infini
to, o eixo da cavidade sendo paralelo a superffcie horizonta] do

meio, considerado também homogéneo e isotropico.
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Se a distancia Z na Figura (II.12) & suficiente
mente pequena, a cavidade expandida de rafo R] e pressio interna
Py poderé causar a ruptura da massa de solo acima da cavidade ao
longo das superficies de ruptura circu]ares 61 e 55. As superfi
cies de ruptura foram admitidas interceptando a superchie do
meio com o angulo de 45° - ¢/2. Com base em observagoes experi
mentais, as superf?cies de ruptura fofam tambem admitidas como
encontrando a cavidade, nos pontos 1 e 3 da Figura (IT.12), «com

uma tangente comum vertical.

A resistencia ao cisalhamento ao longo das super
ficies de ruptura e determinada pela aplicagao da equagao de
Kotter. Considerando o equi]?brio estatico da massa de solo in
terna as superchies de ruptura, a press&o de ruptura na cavida
de Py & dada por

Py = cFe vt Y2l F (11.23)

q

sendo y o peso especifico do material.

Esta equagao & similar as equagoes (II.20) e (II.

22) sendo F' e F' ~chamados de "cavity breakthrough factors" |,

q
que pode ser traduzido como fatores de expansao da cavidade. Esses

fatores sao fungoes neste caso, apenas de ¢ e da relagao Z/R].

Se a carga linear & substituida por um ponto de
carga concentrada expandindo uma cavidade esférica, torna-se um
problema de equilibrio plastico axi-simetrico. Uma vez que nao

existe solugao rigorosa para este caso tridimensional de simetria
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axial, foi admitido que a distribuig&o de tensoes normais e cisa
lhates, assim como os angulos, sdo os mesmos do caso bidimensi
onal da expansao de uma carga linear mencionada anteriormente.
{ Figura (I1.12)).

A pressﬁo de ruptura, existente no Tnterior da ca
vidade, e determinada pela equacao de equi]Tbrio vertical da mas
sa de solo interior a superffcie de ruptura acima da cavidade.
Depois de computar as forgas verticais envolvidas, Pv’ wl, w2 e
a componente vertical da resultante das forgas desenvolyidas ao
lTongo da superficie de ruptura, F‘V ( ver Figura (I1.12)), a equa
cao de equilibrio fornece o valor da pressao de ruptura na cavi

dade:

Py = € F.*Y Z Fq (I1.24)

Esta equagao €& semelhante a equagao {II1.23) ante-
rior. Neste Caso, Fc e Fq sdo també&m fatores de expansao dacavi
dade, mas sao distintos de F_ e F' ., 0Os fatores FoeF sao

o q q
dados por:

Fa = 150 -5 (=) + ¢y () v ¢, ( £2 (11.25)
G 3z R R
1 1
_ . z 2
F = ¢ ( )..+ c ( ) (11.26)
c 3 4
Ry Ry

Nestas expressoes os coeficientes C1 8 ¢4 dependem
exclusivamente do angulo que define a reta de resisténcia ao ci
salhamento ¢. Os valores de Fo e Fq sao fungoes apenas de ¢ e

da relagao Z/Ry.
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Os: conceitos da teoria de expansao de cavidade de
VESIC descritos anteriormente foram aplicados ao caso de uma pla
ca de ancoragem rasa.

Para tal € admitindo que a pressao de ruptura na
cavidade e equivalente a pressao de ruptura'S tracdo da p1éca de
ancoragem 3-1 da figura (I1.12). 0 volume da metade superior da
cavidade, ou do hemisferio 3-2-1 € considerado agora como sendo
preenchido de solo cujovpeso e 2/3 n.R% vy. Esta massa de solo ira
acrescer a pressao agindo na placa 3-1 de um va1or Pa’ sendo Pa
dado por:

3
S LI T3 (11.27)

a il Rz] 3

Adicionando esta quantidade a equacao (II.24),te£
se-a a pressao de ruptura da placa, q,s dada por:

- . 2
q, = ¢ Fo #yZF + - Y R, (11.28)

Em se desenvolvendo o segundo termo da equacao
(IT1.28), utilizando a expressao (II.25), pode-sé constatar que
um dos termos do desenvolvimento seré igual a - 2/3 yR] e;assim,
a expressao (I1.28) torna-se:

- Z 'ERY
q, = ¢ FC+-YZ[W,O-+C] —FT tc, (—ET } ] (I1.29)

De outra forma pode-se fazer:

- = o (I1.30)

a, c FC + Y Z_Fq

Neste caso, ?c e ?d sao os fatores de expansao : de

cavidade aplicados a placas circu]ares. Naturalmente, ¢E = Fc,en
uanto que F F
q q q 7 q

No caso de solos sem coesao, equagao (II.30} tor
na-se

q, = ¥ Z ?q (11.31)
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Semelhantemente aos fatores FC e Fﬁ, para o caso
de placas circulares podem ser obtidos os fatores '?é . e Fé,Para
o caso de placas retangulares. Valores numéricos de Feo Fc, ?é ,

F'u, F,F ,F' e F! sao fornecidos na Tabelas {II.3}), em fun
¢ q q q q ' -

cao de ¢ e da relagao D/B.

Nas trés teses citadas sao feitas comparagoes en-
tre os resultados obtidos e previstos. Foi observado em todas as
teses um aumento da capacidade de carga a tragEo com a profundi
dade (e tambem com o aumento do diEmetro, no caso de placas),ten
do sido notada uma variagao de comportamento a partir de uma ‘de
terminada re]agéo D/B (variEve1 em fungao do tipo de solo) e que
caracterizaria 0 conceito de profundidade cht{ca, fronteira en

tre fundacoes rasas e fundas.

II1.8 - Metodo da Universidade de Grenoble

Este metodo foi desenvolvido na Universidade de
Grenoble com o apoio da E.D.F. - E1etricité de France, organiza
cao estatal francesa de energia elétrica, sendo reportado em di
versas teses, como as de RIBIER (1962 ) MARTIN (1963),MONTEL(1963),
MARTIN (1966), TRAN-VO-NHIEM (1971) e BATMANABANE (1973), alem
de outros traba]hos, dentre 0s quais pode-se citar os de BIAREZ
e BARRAUD (1968), PORCHERON e MARTIN (1968), MARTIN (1973), MAR
TIN (1975) e MARTIN (1978).

0 metodo originou-se a partir da ohservagao do fe
nomeno veal de ruptura do solo — em ensaios em modelos reduzidos

— e, a partir da7, em estudos tedricos fundamentados nos concei

tos da Mecanica dos Solos; tal metodologia foi tambem aferida,pe
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los seus idea]fzadOfes, em um'nﬁmero elevado de provas de carga
realizadas em escala natural por uma'série de instituigoes, atra
vés de paises membros da C.I.G.R.E. (Conférence Internacionale

des Grands Réseaux Electriques a Haute Tension); o metodo abran
ge R praticamente,todos os tipos de fundacgao norma1mente utili

zados.

Nas fGtmulas de capacidade de carga ao arrancamen
to, que serSo apresentadas a seguir, as fundacoes sao agrupadas
em tres tipos, a saber: estacas ou tubuices sem a]atgamento de
base; placas ou grelhas e o modelo designado pelos franceses de
"plaque avec fiut", ou placa com fuste, onde podem ser englobados

as sapatas e os tubuloes de base alargada.

0 método de calculo, aproximado, e baseado em obser
vacoes segundo 0s quais existe uma zona de solo junto da estaca
que permanece solidaria na ruptura por ttagEo. A Timitacao dessa
zona foi assimilada a diversas formas de curvas: arco de circulo
arco de espiral 1ogathmica e segmento de reta, sendo que esta
forma revelou-se hais interessante pela sua flexibilidade de adap
tagao e por-cobrir, em certas posigoes, os resultados relativos

ao circulo e a espiral (MARTIN, 1966 e 1973).

Com esta hipdotese, a capacidade de carga de uma
estaca cilindrica ou tubulao sem alargamento de base dentro de
um solo homogéneo & ohtida a partir da aproximagao habitual que

consiste em adicionar os estados de equilibrio limite em meio
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COm peso Sem COEsao0 ao sem Peso com coesao. A carga de ruptura
seré, portanto, a soma da resisténcia ao cisalhamento mobilizada
ao longo da superffcie de ruptura, do peso da fundagao, do peso
de solo so11d5rio a estaca no processo de ruptura e da sobreca:
ga, atuante na superffcie, quando esta existir. A f6rmu1a corres

pondente e:

Q, = p.D lc M +yD(M¢+ My)+ qomq]+ Ps (11.32)
onde:
Q, = carga de ruptura da fundagao;
p = perimetro da fundagao;
D = comprimento ou profundidade de assentamento

da fundacao ;
cC = coesao ;
Y = peso especifico do solo;

q, = sobrecarga uniforme atuante na superficie do
terreno ;

P. = peso proprio da fundagéo;

M., M + M M = coeficientes de capacidade de carga 3 tracao,
definidos como:
tg A tg A : b

Mo=d - T v T os e (14— (1-——tagrp)  (I1.33)
tgo  H tad 2

L
g+, < sen 8 cos (4 2 [1-_;mﬂ (1130

2 cos? A
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My = M (tgo+tgh) (I1.35)
sendo:
_F . tg (- + ¢ ) cos n - sen ¢ cos n (I1.36)

H 4 2 €0S n + sen ¢ cos n
com:

mo= T4 0 + A (I1.37)

4 2
n = arc sen (sen ¢ sen m) (IT1.38)

0 angulo A das expressoes acima € o angulo formado
pela estaca ou tubulao e a superf?cie de ruptura assimilada a
uma reta. As experiéncias indicaram que em qua]quer tipo de so
lo, o angulo A assume valores proximos a - ¢/8, onde o sinal ne
gativo indica, dentro da convencdao adotada, que a superficie de
ruptura abre em diregéo a superficie do ter(eno, embora, na pré
tica, Martin (1978), recomende adotar A=0. A Figura (II.13)mos
tra as superficies de ruptura real e admitida com a convengao em

pregada para o angulo A.

No caso de fundagdes prismaticas, s3o validas as
mesmas expressCes e coeficientes anteriormente definidos, bastan
do considerar um na?o.equiva1ente que fornega 0 mesmo perTmetro
da fundagao real, p, ou seja

R =—2F (IT1.39)
e 2T
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No caso de placas de ancoragem estudos mais recen-
tes (por ex. MARTIN - 1978) complementaram a teoria inicial, de
senvolvida para placas horizontais, englobando também o caso de

placas inclinadas.

Deve-se esclarecer previamente que, para este sis
tema, o comportamento das fundacoes & influenciado pelas caracte
risticas dos solos, que foram agrupados em dois tipos, de acordo

com a resistencia mecanica, quais sejam:

Solos fracos: solos argilosos, com elevado grau de saturacgao e

angulo de atrito ¢ < 15%, aproximadamente;

Solos fortes ou resistentes: solos arenosos (saturados ou nao) e

argilosos com baixo grau de saturacao e angulo de

atrito ¢ > 15°, aproximadamente.

Observando o fenomeno da ruptura, os pesquisadores
de Grenoble constataram que as regiaes em que houve deslocamento
de solo, a que chamaram de "zonas plasticas", variavam nao . )
com o tipo de solo, mas tambem com a inclinagcao das placas e com
a profundidade relativa D/B das mesmas; tendo sido observados com

portamentos a ruptura diferenciados, para fundagdes a pequena, me

dia e grande profundidade.

Para fundagodes a pequena profundidade, no caso de

placas horizontais em solo do tipo forte, a regiao com desloca
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mento do solo & simétrica, alargando até a superficie do terreno
(vet Figura (II.14)),P0rEm a medida em que aumenta a “inclinacgao
da placa esta regiEo torna-se mais assimétrica, surgindo um mo
vimento de "afundamento" do solo por traz da placa (devido a suc
cao), que, para grandes inclinagoes -, atinge a superficie do

terreno, o que nao ocorre quando a placa encontra-se a media pro

fundidade.

Ja para placas a grande profundidade as defOﬂmgaes
do solo ficam localizadas ao redor das placas. Pode-se observar
que as particulas de solo (através de um processo de compressio
vs. descompressao/sucgao) rodam ao redor de dois eixos, represen
tados pelos lados superior e inferior da placa, como que forman
do dois "cilindros". Para uma placa horizontal 0s dois c¢ilin
dros sao iguais e a figura & simetrica com respeito ao eixo ver
tical. Quando a inclinagao aumenta, o ci]indro relativo ao Tado
inferior decresce, havendo um aumento do superior, e finalmente

desaparece, quando a placa e vertical.

Ja para solos do tipo fraco, no caso de fundacoes
horizontais a pequena profundidade, ha um afunilamento da regiao
com deslocamento do solo, como que formando um cone { ou ‘pframi
de), cujo vértfce coincide com a ‘superficie do terreno para fun

dagoes a profundidade chtica. (Ver Figura (II.15})).

Para fundagoes a grande profundidade este cone (ou

piramide) fica totalmente contido no interior do solo.
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Por sua complexidade e por fugir ao escopo do pre
sente trabalho nao serao apresentadas as formulas para determina

¢ao da capacidade de carga ao arrancamento de placas inclinadas.

Apresentam-se seguir, as formulas para placas ho

rizontais.

i - Placas em solos fracos

Observando a Figura (IT.15) nota-se que, sendo A
positivo para estes solos, o0 cone (ou pirémide) de solo mobiliza
do acima da fundagao fecha-se a uma determinada profundidade que
e denominada profundidade critica, D , definida como igual a 5
vezes o raio-da placa, se cil?ndtica, ou 2,5 vezes a largura me

nor da placa, se quadrangular.

Assim temos que:

para D .« DC

Q, =pD E M+ YD (M¥M )+ g Mq]+ Pe + Sp D, (11.40)
onde S & a area da base da placa e os demais termos s3o os mes
mos definidos anteriormente.

para D > DC

0, = p D, E M, +y D, (M, + M )+(ag+ Y(_D—DC))_Mci,+pf+ Sp0.Y (11.41)

onde os termos sao os anteriormente definidos.

Note-se que, nas formulas para determinagao dos coe

ficientes Mc’ (M¢ + MY) e Mq, em qualquer profundidade, deve - se
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usar X = arc tg 0,2.

Nos casos de placas retangulares determina-se, o

raio equivalente Re como:
Re =5~ (IT.42)

sendo p o perimetro da placa.

iji - Placas em solos fortes

As farmulas para o calculo da capacidade de car
ga sao:

para D. < DC

u

Q, = p, D EMC +y D(My + M)+ qOMch+ Pe + SpD,  (11.43)
onde os termos sao os anteriormente definidos.

para D > DC

Qu = Sy M {y Dt9 ¢ +-c) + Pf (I1.44)
onde:
M= lem - 1,6 (11.45)
1+6 t9 ¢ (_1_ _Jé_)
4 T

e 0s demais termos sao os anteriormente definidos.

Nao € dada uma determinacao precisa do valor da

profundidade critica, sendo apenas recomendado, na pratica, a
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adogao do menor entre os dois valores de Qu calculados segundo

os dois esquemas D <Dc e 0> DC.

Nas formulas anteriores, para o caso de placas re

tangulares, devezse entrar com o raio equivalente, R

a» como defi

nido na equagao (II.39), ou seja Ry = p/2m.

Quanto ao valor de X a ser adotadoc no calculo dos

coeficientes, sao recomendados dois valores:

A= - ¢, para solos pulverulentos,
e A= _°¢ ,» para solos coesivos.
4 ‘

Completando resta dizer que, em se tratando de so
los estratificados, os procedimentos para o caso de placas,tanto
para solos fracos como para solos resistentes, sao semelhantes

aos ja comentados.

No caso do sistema placa-fuste, onde podem ser en
quadradas as sapatas e os tubuloes de base a]argada, as expres
soes de calculo sao basicamente as mesmas do caso de placas, de
vendo-se considerar , ainda, a influencia do fuste e da espessu-

ra da base, conforme indicado a sequir.

i - Fundagoes em solos fracos

A superficie de ruptura € assimilada a forma indi

cada na Figura (Ir.16 )}, notando-se que, para D > Dc’ 0 fuste
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atua como uma estaca ao longo da profundidade ( D - DC). A pro
fundidade critica foi estimada, a partir de ensaios, como sendo

5(R - R.) ou5 (B - b), caso se trate de fundacGes circulares ou

¢)
retangu]ares, respectivamente. E Tmportante obsetvar que a su
perchie de ruptura se desenvolve a partfr da aresta superior da
base, sendo D refetenciado portanto a esta aresta { Ver ' Figura

(IT.16)).

A capacidade de carga & determinada como se se

gue:

para D. < DC

Emprega-se a expresséo (11.40}, relativa a placas

circulares, acrescentando-se a influencia do fuste.

0, = Py D[? M +y D(My + M )+ qo”%]' + P

D (11.46)

onde:

Sf - € a area do fuste e os demais termos sao oS

ja definidos anteriormente.

Os coeficientes M_, (M, + MY) e Mq sao calculados

¢
para A=arctg 0,2.

para D > DC

Q, = 0, (base) + Q, (fuste) + P, (I1.47)
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Parce]a da Base

Q, =Py D [cM 4y D (M + M)+

+9, +y (D-D,)) Mq:]"+ (Sp - S¢)D,Y (11.48)

Parcela do Fuste
0, = Pe(D-D) [c Moty (D-D0) (M+ M) + qOqu] (11.49)

Os coeficientes Mcf’ (M¢.+ MY)f e qu 5380  0s

mesmos utilizados para estacas, calculados para A=-¢/8.

No caso de fundagoes quadradas ou retangu]ares,em
qualquer profundidade, deve-se determinar, como no caso de pla
cas, 0 raio equivalente Re attavés da expressao (II.42), ou Re=
p/8, para a contribuigao da base. No caso de profundidade supe
rior d chtica e fuste nao circular, a contribuicao do fuste de
ve ser obtida em se determinando o raio equivalente Re atraves

da expressio (I1.39) anterior, ou seja, fazendo Re = p/2m.

ii - Fundagoes em solos fortes

Na Figura (II.17) entao indicadas as formas assi-’
miladas para a superffcie de ruptura do solo, quando se tem valo
res de D mafores oOu menores que a profundidade chtica. Note-se
que quando D > D , o fuste atua como uma estaca isolada, com Eﬂ

c
gulo de ruptura para calculo #*= - ¢/8.

De modo analogo as placas, a superficie de cisa
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salhamento na base & torica ou formada por porcdes cilindricas ,

caso se tenha um formato circular ou retangular, respectivamente,

A capacidade de carga & calculada como se segue:

para D < Dc

Utiliza-se a exptessio (II.43), acrescentando - se

a influencia do fuste

Q, = Pp D [cMC £y D (M, + M)+ qoMg] £ P+

+ (Sy - S¢) Dy (11.50)

¢

0Os coeficientes MC, (M¢ + My) e Mq sao calcula
dos para o valor de A=- ¢/4, usando ds formulas antériores,

(11.33) a (I1.35).

No caso de fundagoes nao circulares, utiliza- se

a expressao (II.39), ou seja, faz-se Re = p/2w,

para D > DC

Q,=Q, (base) + Q, (fuste) + P, (I1.51)
Parce]a da base
Qu= (Sb - Sf) m M (y D tg ¢ + ¢) (I1.52)
onde:
M = 12 - )
i 2 oF B
1+6 ta  ( - =)+ x 1+ —tg¢)
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.Rf sz
-1,6{(1-1,9 — +0,9 — ) (I1.53)
R S
] - A arc sen , para e <R - Rf
n = 2m ' R-Rf '
y (11.54)
0,75 , para e >R - R
L BEIT Ty
sendo: e = espessura da base
R = raio da base
Rf= raio do fuste
Parcela do fuste
Q- pD.[c M +YD (M4 M)+ q Mq—‘ (11.55)

0s coeficientes Mc, M¢ + MY e Mq sao calculados

para X=- ¢/8

Note-se também neste caso a indefinigao quanto ao
valor de Dc, sendo novamente recomendado a adogcac do menor valor

de Qu, dentre os calculados para D< DC e D> DC.
Complementando, vale ressaltar que os modelos e
procedimentos de calculo aqui expostos foram aferidos, tambem ,

através de provas de cargas realizadas em escala natural,

I1.9 - Metodo de ROWE e DAVIS

0 método de ROWE e DAVIS para determinagao da ca
pacidade de carga de fundagoes do tipo placas de ancoragem @&
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apresentado em dois traba]hds, que se complementam, sendo o pri
meiro sobre .ancoragens em argilas (ROWE e DAVIS - 1980a) e o
segundo sobre ancoragens em areias (ROWE e DAVIS - 1980b). Neste
ultimo a teorfa desenvolvida & extendida para o caso de solos

com coesao e atrito.

Cabe observar que o método exposto & complementa-
do por outros trabalhos, de autorTa de ROWE e BOOKER(1979a , 1979b,
1980a, 1980b e 1981}, que estudam o comportamento elastico de an
coragens simples e multiplag, tendo por objetivo e previs&o dos
deslocamentos das mesmas. Devido a genera]idade destes traba]ho&
que englobam sistemas de ancoragens verticais, horizontais ou in

clinadas um resumo dos mesmos & apresentado no Anexo A.

0 método apresentado por ROWE e DAVIS € uma evolu
¢ao de um trabalho anterior dos autores (ROWE e DAVIS - 1977) ba
seado na utilizagao do Metodo dos Elementos Finitos e aferido
através da comparagao dos resultados obtidos pela aplicagao do
metodo com testes em modelos reduzidos rea]izados pelos autores;
alem de outros disponiveis na Titeratura, tendo sido encontrada

uma satisfatdoria concordancia.

O0s. autores examinam os efeitos de diversos. para
metros, sendo os mesmos considerados nas f6rmu1as para determing
¢do da capacidade de carga das placas através da inclusdo - de
“coeficientes de influéncia", apresentados pelos autores na for

ma de abacos.
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0 estudo foi realizado através de analise elasto-
plastica, tendo sido assumido para o solo o critério de ruptura
de Mohr-Coulomb. As ancoragens foram assumidas como de compri
mento muito maior que a largura (estado plano de deformag&o) e
perfeitamente rigidas, sendo os elementos utilizados do tipo

C.5.T.(constant Atrain Zrianglel. S3o estudadas ancoragens de ba
ses verticais e horizontais, que por simplicidade serio designadas como an

coragens verticais e horizontais, respectivamente.
Passar-se-a agora a exposigcao mais detalhada do  mg

todo.

e o - - = mm am e m o W ow w omom wm

A pressao media aplicada, necessaria para causar
a ruptura de placas de ancoragem com coesao ¢ e angulo de atrito

interno nulo & expressa por:

q, = ¢ F ¢ (I1.56)
onde:
q, = pressao maxima de ruptura ;3
F'C= 0 menor entre os seguintes valores:
v s gh 5
F c FC i {(II1.57)
ou
1 = *
Fle = F% (I1.58)
sendo:

qh = pressao vertical a@ profundidade de embutimen

‘to da placa h;
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s - taxa de aumento da capacidade de carga com
a sobrepressao (igual a 1 para placas hori
zontais) ;
F eF* _ - . . .
c c - fatores adimensionais de capacidade de carga

definidos como:

FC- fator de capacidade de carga correspon -
dente ao caso onde nao & permitida tra
cao entre a placa e o solo subjacente.
Nestas condigoes havera um descolamento
imediato do solo detrés da placa tao To

go a carga seja aplicada;

F*.- fator de capacidade de carga para placa
onde nao ocorre deScolamento entre a
placa e o solo. Esta situacao ocorre se
a interface puder sustentar tensoes de
tragao devidas a sucgao ou adesao ou/e
as tensoes iniciais sao suficientemente
grandes para assegurar que as tensdes por
detrds da placa serdao compressivas para
todas as cargas aplicadas, incluindo a

carga de ruptura.

No caso geral, o descolamento : ira ocorrer no mo
mento que as tensoes compressivas por detras da placa se reduzi-
rem a zero. Nestas condi¢oes, o valor do fator F'C estara entre

os valores limites de FC e F*C e dependera da sobre-pressao ini
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[
cial atuante na profundidade h, do nivel inicial de tensoes agin
do normalmente a placa e, para ancoragens verticais, das tensoes
iniciais koyh agindo normalmente a placa. A transigao entre F_

e F*c pode ser dada em termos de S.

Neste ponto €& necessaria uma definicao quanto a

"carga de ruptura".

A analise efetuada pelo Metodo dos Elementos Fini
tos permite uma definicgao ptecisa da carga que provoca colapso
da- fundagdo, no entanto, em muitos casos, as defotmaQGes devidas
a plastificagao do solo antes do colapso sao tao gtandés que, na
prEtica, deve-se considerar como tendo ocorero uma falha da re

sisténcia a uma carga abaixo da de colapso do sistema solo - fun-

dagao.

0 meio considerado pelos autores como mais versa
til de relacionar a definigao de "ruptura" como as caracterTsti-
cas de deformagao da fundagao e definir, como carga de ruptura ,
aquela para a qual o deslocamento & um dado multiplo do desloca-
mento que seria obtido se o solo permanecesse.e]ﬁstico.- “Embora
esta. definicao leve ainda a uma arbitrariedade na escolha do mﬁl
tiplo a ser usado, a mesma fornece um limite conhecido dos des

locamentos antes da ruptura.

0s autores indicam a adogao,na pratica, da carga
de ruptura como sendo a que produziu um deslocamento 4 : vezes
maior do que o que ocorreria se o solo tivesse permanecido elas

tico. Esta carga € denominada como carga “"k4" de ruptura, pois
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corresponde a uma rigidez elastica aparente igual a um quarto da
rigidez elastica (similarmente, as cargas k2, k3, etc.. sap  as
que correspondem a um rigidez aparente de metade, um tergo, etc,

da rigidez elastica, respectivamente).

Note-se que, nem todas as fundagoes apresentam gran
des deformagaes antes do colapso. Em particu]ar, para fundagoes
horizontais a pequena profundidade, a carga "k4" de ruptura e
identica a carga de colapso da fundacgao.

Os fatores adimensionais de capacidade de carga FC
e F*_ determinados para os casos limites de descolamento imedia
to e auséncia de descolamento sao mostrados nas Figuras (II.18 )
e (I1.19), para placas de ancoragens horizontais e verticais,reg

pectivamente.

Os fatores de capacidade de carga determinados pa
ra as cargas de ruptura reais sao indicados por uma linha cheia
nessas figuras, enquanto que aqueles determinados usando a defi
nigao prética de ruptura "k4" Sao representados por linhas trace
jadas com longos tragos. Em casos onde as deformagaes plasticas
governam o comportamento do sistema, as cargas adimensionais cor
respondentes a 2,3 e 5 vezes o deslocamento elastico sao tambem
dadas em linhas com pequenos tragos, para indicar a sensibilida-
de do fator de capacidade de carga na determinagﬁo da carga pra

tica. de ruptura.

Sucgao ou adesao entre a parte posterior da ancora
gem e. 0 solo ira provocar um comportamento intermediario. Inici-

almente nao havera descolamentp até que a resisténcia a adesao
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da interface entre 0 solo e a placa seja excedida. Uma vez ten
do ocorrido o descolamento a redistribuicdo de tensoes devido
a perda de adesao ou succao, ira levar a um apreciavel aumento

dos

A carga de ruptura para esses casos pode ser esti

mada utilizando a equagao (II[.56), fazendo:

" q
Fle = Fo a (I1.59)
c
onde:
q, = adesao ou succao média.

Os autores alertam porém que, devido ao efeito da
teedistribuigéo de tensdes apos o descolamento e da incerteza do
real valor da adesao ou sucgao mobilizada, deve-se tomar particu
lar cuidado ao projetar ancoragens com a consideracao de succgao

ou adesao.

Sao examinados a seguir alguns fatores que podem
influenciar os fatores de capacidade de carga para solos coesi -

Vos.

Os autores constataram que ancoragens horizontais
ou ancoragens verticais a grande profundidade nao sao notavelmen
te afetadas pela rugosidade da placa, pois a simetria do proble
ma impede o desenvolvimento de tensoes cisalhantes significativas

na interface placa-solo.
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Entretanto o mecanismo de falha associado com an
coragens verticais ad pequena - profundidade e assiméttico e altas
tensoes cisalhantes podem se desenvo]ver em uma interface rugosa
sclo-ancoragem. A rugosidade dessas ancoragens rasas irE levar a
um apreciEve] aumento na capacidade de cargaIdas mesmas e o va
lor dado na figura (IT.19) que corresponde a uma ancoragem lisa,

representa um limite inferior da capacidade de carga da ancora

gem.

Por exemplo, os autores constataram que a capaci

dade de uma ancoragem rugosa vertical com a relagao % = 1,5 e

30% acima da capacidade de uma ancoragem similar, porem, lisa.

A rugosidade da placa deixa de ter um efeito sig¥

nificativo para relacdes de embutimento ( —ljr ) maiores do que 3.

A analise por elementos finitos utilizada para de
terminar os fatores de capacidade de carga das figuras (II.18) e
(IT.19) foi realizada para malhas com espessuras D iguais a 8 ve
zes as 1arguras B das placas. No entantoc os autores constataram
que para malhas com a relagdo D/B variando de 5 a 18 as variagoes

maximas obtidas nos resultados foram inferiores a 3%.

Os autores indicam que a capacidade de carga de

-~ H . 0
ancoragens rasas com a relagao 5 < 3 e como eixo de 60 ou
menos com a vertical, podem ser determinadas usando os resulta-

dos na figura (IT.18),enquanto que a capacidade de carga de anco
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ragens com eixQs a mais do que 60% com a yertical, podem ser es
timadas pela Figura (II.19]. Em ambos os casos a profundidade de
embutimento H deve ser-medida a partir-do ponto-da’placa inclina

da mais distante da superficie do solo.

0s fatores de capacidade de carga dados nas Figuras
(I1.18) e (II.19), foram determinados para placas de ancoragens
de espessuras desptevaeis. 0s autores estudaram 0 efeito da
espessura da placa na capacidade de carga e determinaram um fa
tor de correcao R, que e apresentado na Figura (I1.20). Este fa
tor indica a variagEo da capacidade de carga em fungao da espes

sura t.

Observando a Figura (I1.20) nota-se que a capacida
de de carga de uma ancoragem perfeitamente 1isa, diminui sensi -

velmente com o aumento da espessura da placa. Entretanto ancora
gens geralmente sao rugosas e a capacidade de carga deste tipo
de ancoragens e re]afivamente insensivel para as'espessuras usu
almente encontradas. |

- Forma da Placa -

A analise elasto-plastica pelo Metodo dos Elementos
Finitos, pode ser realizada para placas circu1ares ou retangula-
res, a diferentes inclinagoes, entretanto, o custo destas anali
ses #ao lineares, tridimensionais e proibitivo. Devido a isto,
os autores limitaram a determinacao do efeito da forma de placa
apenas ao caso especial de ancofagens horizontais circulares, na

condicao descolamento imediato do fundo.
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0 efeito da forma sobre as cargas de ruptura e
ilustrado na figura (II.21) em termos da relagdo entre a capaci
dade de carga para uma fundagao circular, dividido pela capacida

de de carga de uma fundagao corrida.

b) Fundagoes em solos arencsos

A pressao media, 9, hecessaria para causar a rup
tura de uma placa de ancoragem em um solo ndo coesiyo com um an

gulo de atrito ¢ € expressa por:

= ‘.~ ) .6
qu Yy hF ¥ (IT.60)

onde:
q, * pressao média de ruptura;
vy = peso especifico do solo;
h = profundidade do ponto inferior da placa;

F'Y = fator de capacidade de carga de placa,fungao
da orientacao da placa, embutimento da mesma,
angulo de atrito do solo, dilatancia, estado¢
inic¢ial de tensoes e rugosidade da placa.

0s autores definem F'Y como sendo aproximadamente
igual a um fatop_bésico FY multiplicado por varios fatores de

corre¢ao, ou seja:
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(I1.61)

onde:

FY'=rfator de capacidade de carga para o caso basi
co de uma ancoragem Tisa em um solo que defor
ma plasticamente sem mudanga de volume (V¥=0°)e
com coeficiente de empuxo Ko = 1. (Observe -se
que o angulo de dilatancia, ¥, & aquele que sa
tisfaz uma relagao geometrica, com respeito as
deformagoes, similar @ satisfeita pelo ?ngu]o
de atrito interno, ¢ , em. respeito as tensoes).

s R

R © R = fatores de correcao em fungao dos efeitos de

¥
dilatancia do solo, rugosidade da placa e esta

do inicial de tensoes respectivamente.

A variagao do fator basico de capacidade de carga
FY em fungao do angulo de atrito interno do solo ¢ e da relagao
H/B & apresentada nas Figuras (I1.22) e (II.23), para placas ho

rizontais e verticais, respectivamente.

A Tinha tracejada na Figura (II.23), para a rela
cao H/B = 8, indica que foi usado o mesmo critério de carga "k4"

de ruptura, anteriormente descrito. (ver item a anterior).

Analisar-se-ao a seguir os fatores que influem na ca

pacidade de carga.
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- Dilatancia -

0 angulo de dilatancia ¥ = 0 adotado na determina
¢ao de FY corresponde a um solo que se.deforma plasticamente
sem que haja mudanga de volume. Isto & uma consideragﬁo razoEve]
para areias fofas, entretanto, muitos solos (por exemplo ahéias
densas) dilatam durante deformagaes plasticas e esta caracterTs—
tica do solo pode ter um efeito significativo sobre a capacidade

de carga.

0 aumento da capacidade de carga devido ag efeito
da dilatancia foi expresso pelos autores-atraves de um fator de
corregao FlP aplicado ao fator de capacidade de carga FY determi

nado para Y¥=0.

Sao apresentadas nas figuras (II1.24) e (II.25)
que corresbondem respectivamente a ancoragens verticais e ho
rizontais, as variagoes de Fy em fungao de ¥ para os casos ¢=Ve
¢ (constante) = 30%, sendo a re1ag50 E = 3. Os autores indicam
que os fatores F, para o material cujo angulo de dilatancia ¥ es

teja compreendido entre 0% ¢ pode ser estimado por interpolagao

Tinear entre os valores limites¥ = 0% e Y = ¢.

- Estado_Inicial de Tensodes -

0s autores observaram ser pequena a influencia de
Ko na capacidade de carga das ancoragens, tendo-se constatado que
para valores de Ko compreendidos entre 0,4 e 1, o fato de nao con
siderar a influencia do mesmo, levou, em todos os casos conside-

rados, a erros menores do que 10%. Em vista disso, para fins pra
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ticos, o fator de corregao Rk indicado na equacao (IL.61) pode
ser adotado como unitario. Para o caso ¥ = 0% isto levara a pre
visoes levemente n3o conservativas para ancoragens horizontais e

levemente conservativas para ancoragens verticais. 0s erros en

contrados diminuem na medida em que ¥ aumenta.

A capacidade de carga de ancoragens horizontais
nao e sensivelmente afetada pela rugosidade da placa. Logo os au
tores recomendam, neste caso, adotar para o fator RR da equaEEo

(I1.61) o valor 1.

Ja para ancoragens verticais o mesmo nao acontece,
sendo apresentado na figura (I1.26) a variagao do fator RR em

fungao da re1ag50 E para o caso ¢ = 30°, v = 0Q°,

A carga de ruptura ultima de ancoragens,nas qqais
¥y » 0 e, em geral, precedida de grandes deformagaes plasticas e
nestes casos & necessario a adogdo do criterio pratico da carga
"ka" de ruptura. Isto leva (embora, como digam os pr6prios auto
res, um tanto quanto fortuitamente), a que o fator de rugosidade
Rp correspondente a carga "k4" de ruptura, tenda a estar praximo

dos valores indicados na figura (II.26).

- e am e e e e o e

A defini¢ao da equagao (II.61) pressupﬁe que 0§

efeitos da dilatancia, do estado inicial de tensdes e da rugosi
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dade possam ser superpostos para obter uma estimativa do fator
de capacidade de carga FY' Como a influencia destes fatores nao
& independente, esta superposicao de efeitos & somente aproxima-

da.

No caso de ancoragens horizontais, o efeito do es
tado ini¢ial de tensoes e da rugosidade € pequeno (Rk ~1e RR

Z 1) logo a equagao (II.61) fornece uma boa estimativa da capaci

dade de carga.

No caso de ancoragens verticais, o mesmo nao acon
tece, sendo os resultados obtidos pela aplicagao da equagao (II.
61), e desde que Rk Z 1, apenas uma estimativa conservativa da

capacidade de carga.

Para solos em coesao e atrito a pressao de ruptu

ra média do solo & dada por:

qQ = ¢ Flg+ vy hFY (I1.62)

onde os fatores F'c e F'Y sao 0s definidos anteriormente.

0 efeito de uma sobrecarga q., atuando na superfi
cie do solo ndo foi incluida na equagao (II.62) posto que a capa
cidade de carga de uma ancoragem em um solo com coesao c* e su

jeito a uma sobrecarga A pode ser determinado diretamente da

equacao (II.62) fazendo:

¢ = c*+qg tg 9, (I1.63)
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desde que a influéncia da sohrecarga no descolamento . entre a ba
se da ancoragem e o solo adjacente seja considerado na determina
gao de F'e Entao ter-se-a:
vz gs -
F'. Fc =, (I11.64)
onde Fc e o fator de capacidade de carga para o caso de descola-

mento imediato {(ver item anterior).

0s valores de Fe apresentados nas figuras (II.22)
e (I1.23) sdo para o caso de solos puramente coesivos (¢ = 0°%)
Para o caso de solos com ¢ # 0° & apresentada nas figuras { IT.
27) e (I11.28) a variacao de F. em fungao de ¢, para ancoragens ho

rizontais e verticais, respectivamente.

Analises rea1izadas pelos autores para ve&ificar
a validade da adogao da capacidade de carga expressa pela equa-
¢ao (II.62), que assume serem independentes os efeitos da coesad
e do peso especifico, constataram que os erros encontrados foram

sempre inferiores a 6%, e geralmente conservativos.

I1.10- Comentarios Finais

Finalizando esta exposigao, cabem aqui alguns co

mentarios sobre os métodos apresentados.

Quanto aos métodos do Cone e do Cilindro de Atri
to, realmente, pela sua simplicidade nao ha muite o —qud dizer.

Nos metodos de BALLA, de MEYERHOF e ADAMS e da Universidade de
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Duke, procurqu-se apenas,fesumir o ja exposto por DANZIGER(1983L
com eyentuais e pequenés modificacdes. 0 método de HEIKKILA e
LAINE, apesar de suas limitacoes, foi exposto, ndao so pelo . seu
va]orrhistarico; como tambem pela sua originalidade na abordagem
de diversos fatores influenciadores da capacidade de carga das fun
dacoes. No metodo da Universidade de Grenob]e, procurou-se com
plementar o ja exposto por DANZIGER (1383) através da apresenta-
¢do completa do método, para fundacoes de eixo vertical, com to
das as equagdes para calculo dos diversos coeficientes envolvi
dos na formulagﬁo. 0 método de ROWE e DAVIS, embofa trate apenas
do modelo de placa, &, para o modelo em questao bastante abran -
gente, alem, e claro,de extremamente origiha], em re]agao . aos
demais metodos apresentados, pelo fato de ser fundamentado na

técnica dos Elementos Finitos.

Nos diversos métodos expostos, seguiu-se , na me
dida do possivel, as nomenclaturas originais dos diversos auto-
res; porém, em certos casos, algumas modificacoes foram efetua
das, ou para manter uma certa coeréncia entre os simbolos tradi

cionalmente adotados, ou para conceder maior clareza ao texto.

Além das teorias expostas foram consultados va-
rios outros trabalhos, de diversos autores, que nao foram apre
sentados por diversas razoes, entre as quais destacamos:  traba
lThos complementares e/ou comprobatEpios das teorias apresentada&
tpaba1hos com teorias especificas para casos particu]ares fora

do escopo desta Tese, etc.

Dentre estes trabalhos, destacam-se como leitura

complementar os de MARIUPOL'SKII (1965), HEALY (1971), CAUZILLO
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(1973), DAS,SEELEY e DAS (19?7), DAS (1978) e, com destaque, 0
traba]ho publicado pelo EPRI—Eletric Power Research Institute ,
(1983) que & o relatErio final de uma série de estudos desenvol
vidos por pesquisadores*da Universidade de Corne]], patrqcinados
pelo EPRI, e trata-se de um excelente e abrangente trabalho, que
aborda nao so 0s crftérios de projetos de fundagoes, para torres
de transmissdao, submetidas a compressdo e/ou tragao, como tambem
todos 0s assuntos corre]acionados, tratando desde ensaios de cam
po ate o estudo das falhas estruturais que podem ocorrer nas tor

res de transmissao, oriundas dos deslocamentos das fundagoes.
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Superficie de Ruptura Real

// Superticie de Rupturg Real
f Assimilada o um Tronco de Cone
Superficie Ficticio de Ruptura
L4

{Mdtodo do Cone)

S~ TENSUES CIZALHANTES MOBILIZADAS

FIG.ILI - REPRESENTAGAO DAS SUPERFICIES DE RUPTURA REAL
E FICTICIA, SEGUNDO DANZIGER E PEREIRA PINTO(IS7D)
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FIG.1.2 - METODO DO CILINDRO DE ATRITO
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FIG.1.3 - ANCORAGENS RASAS DO TIPO COGUMELO, COM 0S
SIMBOLOS GEOMETRICOS USADOS POR BALLA/(I961)

! R= a/zl Xz 45%!/2

gz D-v
sen (45°+ @/2)

FIG.1.4 - ASPECTOS DA SUPERFICIE DE RUPTURA OBSERVADA
POR BALLA (1961)
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FIGILS - PARCELAS DE CAPACIDADE DE CARGA NO METODO DE

BALLA(!961)

3,0 3,0
| \\ ®
2,5 - \\“\\ 2,5
* 2,0 ‘ \\\\\\:\\ 20
w \%
w N\ N
3 \ \\
Wooys %o ] 15
(& ]
o
S o =) 1, 1,0
\ \ P,
) \ ‘a"ao Q\\\%iso 0.9
NS
Fo S
0 l 1 0
0 ] 2 3 0 ! 2 3 0 ] 2 3 4

COEFICIENTE PADRAO A=

O-v
B

FIG.I.6 - COEFICIENTES DE RESISTECIA A TRAGAQ, SEGUNDO BALLA

(1I961)
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Grandes Cavos

Pequenas Cavas

FIG.L.7 - TIPOS DE CAVAS EXECUTADAS POR HEIKKILA E LAINE(1964)

FIGI.8 -~ PRISMAS DE TERRA MOBILIZADOS SEGUNDO HEIKKILA E
LAINE (1S564)
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FIG.1.9 - COEFICIENTE C EM FUNCAO DA INCLINAGAO H DA FORGA
DE ARRANCAMENTO, SEGUNDO HEIKKILA E LAINE(I964)

®#Pequena b} Gronde
Profundideds Protundidade

FIG.ILIO - FORMAS DE RUPTURA E SIMBOLOGIA ADOTADA POR
MEYERHOF E ADAMS(1964)
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FIG. IL11- COEFICIENTES DE EMPUXO PASSIVO TEORICO DE

FUNDACOES CORRIDAS A TRAGAO, SEGUNDO
MEYERHOF E ADAMS (1968)
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FIG.I.I2 - EXPANSAO DE CAVIDADE CILINDRICA OU ESFERICA

PROXIMA A SUPERFICIE, SEGUNDO VESIC E BARKSDA-
LE (1963)



73

Q
m
w
/7
/
h]

2R

Superficie de Ruptura Real

uperficie de Ruptura Equivalente

S- Tensdes Cisalhantes Mobilizadas

FIG.11.13 ~ SUPERFICIES DE RUPTURA PARA ESTACAS EM SOLOS
HOMOGENEQS, SEGUNDO MARTIN(I966)
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FIG.il.14 - FORMAS DE RUPTURA PARA PLACAS EM SOLOS FORTES,
SEGUNDO MARTIN(I1966,1975)
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FIG.ILIS - FORMAS DE RUPTURA PARA PLACAS EM SOLOS FRACOS
SEGUNDO MARTIN{1966)
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FIG.11.16 - FORMAS DE RUPTURA PARA O SISTEMA PLACA - FUSTE
EM SOLOS FRACQS, SEGUNDO MARTIN(I966)
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FIG.I.IT - FORMAS DE RUPTURA PARA O SISTEMA PLACA-FUSTE
EM SOLOS FORTES, SEGUNDO MARTIN(!QGG)
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CARGA DE RUPTURA -
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FI1G.II.18 - FATORES DE CARGA DE ANCORAGENS HORIZONTAIS EM FUNGAO DO RAIO DE
EMBUTIMENTO, SEGUNDO ROWE E DAVIS(I1982A)
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FIGILI9 - FATORES DE CARGA DE ANCORAGENS VERTICAIS EM FUNGAO DO RAIO DE EMBUTIMENTO,
SEGUNDO ROWE E DAVIS(1982A)
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FIG. .20 - EFEITO DA ESPESSURA SOBRE A CAPACIDADE DE CARGA . SEGUNDO
ROWE E DAVIS (1982 A)
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FIG. .2 = RAZAO ENTRE OS FATORES F. DE
FUNDAGOES CIRCULARES E CORRI -
DAS, SEGUNDO ROWE E DAVIS

(1982 A)
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FiG. 11.22 _ VARIACAO DE F EM FUNCAO DE @ PARA
ANCORAGENS HORIZONTAIS, SEGUNDO ROWE
E DAVIS (1982 B)
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FIG. .23 _ VARIACAO DE F, EM FUNGCAO DE ¢ PARA

ANCORAGENS VERTICAIS, SEGUNDO ROWE E
DAVIS (1982 B
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APROXIMACAO LINEAR
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FIG. 1l.24 - VARIAGAO DE Ry EM FUNGAO DE ¥ PARA ANCORAGENS
HORIZONTAIS COM H/B=3, SEGUNDO ROWE E DAVIS
(1982 B )
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FiG. 11.25 - VARIAGAO DE Ry EM FUNCAO DE ¥ PARA ANCORAGENS
VERTICAIS COM H/B =3, SEGUNDC ROWE E DAVIS (19828)
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FIG. {.26 -~ FATOR DE CORRECAC Ry , PARA ANCORA-
GENS VERTICAIS, SEGUNDO ROWE E DAVIS

(1982 B)
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FIGIL.27 - VARIAGCAO DE R EM FUNGAO DE @ PARA ANCORAGENS HORIZONTAIS,
SEGUNDO ROWE E DAVIS(I982 B)
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FiG.I.28 - VARIAGAO DE R EM FUNGAO DE @ PARA ANCORAGENS VERTICAIS,
SEGUNDO ROWE E DAVIS(1982B)



Tipo do solo D(m) S(t/mz)
1,5 0,7 - 0,9
Areia fofa bem granulada :
3,0 1,3 1,8
1,5 1,2 1,6
Areia compactada bem granulada :
. : _ 2,5 2,0 2,6
1,5 1,6 2,0
Areia pedregulhosa nao-perturbada
' ‘ 2,5 2,4 3,1
1,5 2,1 2,7
Areia uniforme nao-perturbada
' 2,5 3,3 4,2
) 1,5 1,2 - 1,8
Argila siltosa de plasticidade media pertubada
, ' 2,5 1,2 1,8
, | . 1,5 2,1 - 2,9
Argila siltosa de plasticidade meédia nao-perturbada
‘ 2,5 2,1 2,9

TABELA I1I.1 - VALORES DE S PARA VERIOS SOLOS, SEGUNDO HEIKKMﬁ‘ E LAINE (1964)

88



fg%glﬁodg atrito 20° 25° 30° 350 40° 45° 48°
Pretundidate es | s | e | s [ 7] e |
Loefiente m 0,05 0,1 0,15 0,25 0,35 0,5 0,6
\fa]orés maximos de s ]‘,‘12 . 1,30‘ 1,60 2,25 3,45 5,50 7,60
%‘A\BELA II-Z - VALORES DE H/B, m e S, EM FUNCAO DE @, SEGUNDO MEYERHOF e

ADAMS (1968)
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g0

D/B

0,5 1,0 1,5 2,5 5,0

q) .
0,81 1,61 2,42 4,04 8,07

0° 0,21 0,61 0,74 0,84 0,92
1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

0,84 1,68 2,52 4,22 8,43

10° 0,30 0,77 0,99 1,26 1,75
1,09 1,16 1,25 1,42 1,83

0,84 1,67 2,52 4,19 8,37

20° 0,38 0,94 1,23 1,67 2,57
1,17 1,33 1,49 1,83 ..} ... 2,65

0,79 1,58 2,37 3,99 7,89

30° 0,45 1,08 1,45 2,03 3,30
1,24 1,47 1,71 2,19 3,38

0,70 1,40 2,11 3,51 7,02

40° 0,51 1,19 1,61 2,30 3,83
1,30 1,58 1,87 2,46 3,91

0,58 1,17 1,75 2,92 5,84

50° 0,53 1,25 1,70 2,44 4,12
1,32 2,04 1,96 2,60 4,20

Primeiro numero F' = Flc (ci]indro ou placa longa retangular)

c
Segundo numero F'q (cilindro)

Terceiro numero Fq (placa longa retangular)

TABELA II.3 - FATORES DE EXPANSAO DA CAVIDADE, SEGUNDO VESIC(1969)
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0/B 0,5 1,0 1,5 2,5 5,0
1,76 3,80 6,12 11,6 30,0

0° 0,33 0,67 0,78 0,87 0,93
1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

1,87 5,10 6,69 13,0 36,0
10° 0,51 1,04 1,37 1,95 3,60
1,18 1,37 1,59 2,08 3,67

1,90 4,23 7,01 13,9 38,0

20° 0,69 1,42 1,98 3,12 6,64
1,36 1,75 2,20 3,25 6,71

1,84 4,19 7,06 14,3 41,6

30° 0,85 1,78 2,57 4,28 9,82
1,52 2,11 2,79 4,41 9,89

1,69 3,95 6,79 14,2 42,7

40° 0,98 2,08 3,08 5,32 12,9
1,65 | 2,41 3,30 5,45 13,0

1,47 | 3,53 6,19 13,3 41,6

50° 1,06 2,28 3,34 6,14 15,6
1,73 2,61 3,56 6,27 15,7

Primeiro numero Fo = Fc (esfera ou placa circular)
Segundo numero Fq (esfera)
Terceiro numero Fq (p}aca circular)

TABELA II.3 (continuagao)
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II1. METODO DOS ELEMENTOS FINITOS

IIT.1- TIntrodugao

0 objetivo da analise de um sistema estrutural & pre-
ver o comportamento do mesmo quandc sujeito a certo carregamento.

Essa analise pode fornecer as seguintes informagoes:

® estabilidade da estrutura;
) deslocamentos, deformagoes e tensoes;
s mecanismos de comportamento.

Tais solucbes baseiam-se nas seguintes variaveis do pro

blema:

(] sistema de carregamento aplicado;

] propriedades do material relevantes a analise;
. geometria e condigcoes de fronteira do problema.

0s metodos nﬁméricos utilizados em Geotecnia sofreram,
nas decadas de 60 e 70, grande avango devido, principalmente, ao
desenvolvimento dos computadores digitais, os quais fornecem um
instrumento eficaz para resolver rapidamente os sistemas de equa
coes que representam problemas complexos, e capaz de simu]ar al-
guns modelos de comportamento do materia] com te]ativa facilida-
de, qua]quer geomettia e condigoes de contorno, através deum sis
tema com nﬁmeto finito de vatiﬁveis capaz de aptoximar 0s resu]-

tados a verdadeira solugao do problema.



93

Destas técnicas numéricas destacam-se, pela aplicacio
na ngenharia 1ivil, o Metodo das Diferengas Finitas e o Metodo
dos Elementos Finitos. E de interesse particular neste trabalho

o Metodo dos Elementos Finitos.

IIT.2 Principios Basicos do Metodo

0 Metodo dos Elementos Finitos, aqui -referenciado
como M.E.F.,tornou-se um poderoso insttumento de analise dos pro
blemas geotecnicos devido 3 sua capacidade de incorporar na ana-
lise as varias propriedades que governam o comportamento do so-
1o, como anisotropia, nao 1inearidade do materia] na re]agéo ten
sao-deformacao, heterogeneidades, etc., alem das condigdes de
contorno do problema, dificilmente capazes de serem jayadas €m
consideragao pelos me todos tradicionais (DESAI e ABEL-1972; BRE-
BBIA e CONNOR-1973; ZIENCKIEWICZ-1977}.

Do ponto de vista matematico, o M.E.F. pode ser descri
to. como uma tecnica que permite aproximar as equacoes diferen-
ciais que regem o comportamento de um continuo, através de um sis
tema de equagoes algebricas que relacionam um numero finito de
variagaes, como tecnica particu]ar do metodo de Raleigh-Ritz e
este fato abriu grandes possibilidades desde gue tornou possivel a
formulagao de solugoes para novos problemas com o auxilio dos

principios de Calculo Variacional.

Fisicamente, o significado e mais facilmente compreen-

sivel: o dominio e dividido (ou discretizado) em sub-dominios ,
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chamados "elementos finitos", interconectados por um numero dis-
creto de pontos {que tambem podem ser definidos no interior dos

-—
il ]

elementos) chamados "nos” ou "pontos nodais"., Esse processo, de
nominado discretizagio, envolve a avaliagao das caracterTsticas
do elemento, isolado do conjunto. Desde que essas caracteristi
cas dos elementos estao estabelecidas, o procedimento para solu-

¢ao de todo o continuo segue o modelo no qual a analogia estrutu

ral serve de base.

Durante a solugcao do problema, tres condigoes devem ser
satisfeitas a nivel local, no interior de cada elemento, e a ni-

vel global ou estrutural:

i) equilibrio das forcas;
ii) compatibilidade dos deslocamentos;

ii1) -relacoes tensao-deformacao do material.

Isso permitirE que a estrutura seja aproximada por um
numero finito de'vafiéveis primarias, chamadas variéveis discre-
tas do prob]ema, que sao as componentes de forga ou deslocamento.
Desde que as variEveis discretas tenham sido calculadas, as va-
riaveis secundarias (deformagbes e tensdes) sao determinadas no

interior do elemento.

0 estudo dos problemas envolvendo tensao - deformagao,
atyavés do M.E.F., pode ser abordado de duas maneiras distintas,
em fungao da variéve] discreta escolhida como incognita do pro-

blema: forga ou deslocamento.
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Através da formulacao fequi1Tbrio de forgas", ou Prin
cipio de Enehgia Comp]ementar Minima, segundo o Calculo Variacig
nal, os pontos nodais sao submetidos a deslocamentos conhecidos
e calculam-se as forgas nestes pontos através de sistemas de equa
goes algébricas. Na formu]agﬁo "compatibilidade dos deslocamen-
tos" ou PrinchTo da Energia Pontencial Minima, as forgas nos pon
tos nodais sao conhecidos e calculam-se os deslocamentos nestes

pontos.

No programa utilizado neste trabalho foi adotada a ul-

tima formulagao.

IIT.3 Algoritmo do Metodo

Segundo a formulagao de compatibilidade de deslocamen-
tos, o algoritmo utilizado consiste basicamente na resolugao da

equagdo forga-deslocamento:

f oKk 8:0
ou
f=Ks (IIL.1)
onde:
f - vetor de fopgas;
K - matriz de rigidez do sistema global;

1Cn

- vetor de deslocamento
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A matriz de rigidez K & composta pela "superposicao’ das

matrizes Ee dos elementos., onde:

K- = B DB dy

sendo:

B = matriz de relagOes geometricas;
D = matriz de elasticidade:

v = dominio de integragao.

A partir da equagao (III.1), obtém-se, facilmente, os
deslocamentos nos pontos nodais efetuando-se a inversEo da ma-

triz de rigidez como segue:

5 = 5'1 f (I11.3)

Obtidos os deslocamentos calculam-se as deformagoes e
tensoes no.elemento, atraves das seguintes equagoes, respectiva-

mente:

e =B & (I11.4)

c=Dc¢ (I11.5)

Se B efou D sao fung¢oes, direta ou indiretamente, do

vetor deslocamento § teremos uma formulagao nao linear. No pri-
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meiro caso e chamada nao 1inearidade_geom§trica, e aplica-se a
grandes deformacoes e deslocamentos, enquanto que, no sequndo ca
so, trata-se de nao linearidade do material, e aplica-se a mode

los de comportamento tensao-deformacgao nao linear.

Neste trabalho considera-se que os deslocamentos sao
pequenos o suficiente, em re]agEo a geometriag do prob]ema, para
que a teoria das deformagaes infinitesimais seja valida. A
matriz B e calculada diretamente da geometfia do prob]ema, e cons
tante, independente dos deslocamentos. A nao 1inearidade deve-

se portanto, somente as.propriedades do material.

F importante salientar que o M.E.F. & uma tecnica ca-
paz de representar equagoes diferenciais nao Tineares por um sistema
de equagoes algebricas (ZIENCKIEWICZ-1977), e aproximagoes linea

res, como veremos adiante.

A soluciao de problemas ndo lineares pelo metodo dos

elementos finitos usualmente sao obtidas atraves de tres proces-

S0S:
i) iterativo;
ii) incremental;

iii) misto, que e a combinacao dos dois anteriores.

Para aplicagdo do processo iterativo no Metodo de Ele-
mentos Finjtos, escolhe-se, inicialmente, um conjunto de valores
de modulos tangentes para todos os elementos. Aplica-se, entao,

toda a carga a estrutura e calculam-se deslocamentos, deforma-



98

goes e tensoes para cada elemento. Como € utilizada uma rigidez
constante a cada passo, as condigoes de equilibrio nao sao neces

sariamente satisfeitas:

¢ =

5§ - f=R (I11.6)

R = vetor residuo das cargas externas.

Na prética, sao usados, principa]mente, dois a1goth -
mos baseados nos metodos de Newton-Raphson e Newton-Raphson Modi
ficado para se obterem as condigoes de equi]Tbrio. 0 primeiro
baseia-se em atingir as condigoes de equilibrio a partir da apli
cagao da carga excedente utilizando uma matriz de elasticidade
variéve] a cada passo (figura ITI.1), enquanto que o segundo man
tem a matriz de elasticidade constante (figura IT1.2) e aplica-

se a carga excedente ate atingir a aproximacao desejada.

0 primeiro a]gorftmo tem a vantagem de convergir para
a solugao exata em um menor numero de iteracgdes, sendo sua des-
vantagem a modificacao da matriz de rigidez a cada iteracao, en-
quanto o segundo a mantem. constante, diminuindo com isto esfor-
¢o computacional, mas em contrapartida aumentando o nﬁmero de ite

racgoes.

Outros algoritmos sdo tambem utilizados, dentre eles o
Metodo de Newton-Raphson Modificado com a inclusdo de um fator

de correcao para acelerar a convergencia (ver figura III.3), e
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que apresenta como desvantagem a determinagio deste fator de cor
recao; e o Metodo da Rigidez Secante, em que toda a carga e rea-
plicada, aterando—se a matriz de rigidez, em funcao do estado de
tensoes dos incrementos anteriores (ver figura II1.4), e gue DE-

SAT (1971) hecomenda para ptob1emas de elasto-plasticidade.

0 metodo iterativo tem sua principal vantagem na sim-
plicidade de operacao, e entre suas principais desvantagens es-

t3o (MANA-1978):

] o descarregamento elastico para modelo elasto-plastico, nao
pode ser representado;
) o algoritmo nao e aplicavel a materiais cujo comportamento

seja funcao da trajetoria de tensoes;

No processo incremental a carga total a ser aplicada

[1+31

dividida em uma serie de parceTas, nao necessariamente iguais.
A tecnica mais utilizada e a de rigidez tangencial ( " tangential
stiffness") baseada nas tecnicas numéricas de Euler-Cauchy, e
gque consiste em ca]cu]ar a matriz de rigidez para cada inﬁremen-
to com as propriedades correspondentes ao estado de tensoes no

inicio do incremento (figura III.5).

Durante a aplicagao de cada incremento i, e resolvido

o sistema de equagoes lineares:

Si = Kiop 2f, (111.7)

com a matriz de rigidez constante a cada incremento.
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Dessa forma a tecnica incremental aproxima o problema
nao linear a uma serie de incrementos lineares e, conseglientemen
te, quanto maior o numero de incrementos, meThor a solucdao apro-

Xximada,

Uma variacao da tecnica descrita e o algoritmo “incre-
mental denominado de Runge-Kutta e suas diferentes variacgoes,
tentanto uma melhor aproximagao entre a curva nao linear e a "cur

va® de incrementos Tineares.

Das variacgdes do algoritmo de Runge-Kutta o mais utili
zado & o algoritmo do ponto médio, onde para cada incremento uti
Tiza-se a matriz de rigidez obtida para o nivel medio de tensoes

incremento (figura III.b), descrito por DESAI e ABEL (1972).

Outra variagao do algoritmo de Runge-Kutta & o propos-
to por CLOUGH e DUNCAN (1969), baseado em uma rigidez media, ob-
tida de forma diferente do descrito anteriormente. Nesse caso,
a obtengao da rigidez para um determinado incremento e funcao da
rigidez inicial (antes do incremento) e rigidez final (posterior
ao incremento). Esse método e denominado por CLOUGH e DUNCAN(1969)
como faverage—stress—method". Sua principal vantagem e a dimi-
nuigao sensivel da diferenca entre a curva de incremento Tinear,
e a curva nao Tinear ("overshooting"}, e a redugao do nﬂmero de
iteragoes para obtengao da precisdo (figura III.7), como citam

CLOUGH e DUNCAN (1969},

No processo misto, a carga total e aplicada em "incre-

mentos, nos quais para cada carregamento se fazem iteracdes (ver
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figura [II1.8). 0 processo misto, como comhinagao dos processos
iterativo e incremental une as vantagens destes dois metodos,

tendendo, em geral, a minimizar as desvantagens.

I11.4-Aplicagio de Modelos para Solos

Um rigoroso modelo para descrever o comportamento ten-
sdo-deformacdo no solo, deveria representar analiticamente o es-
tado de tensoes, o estado de defotmagaes e os deslocamentos nas
tres fases constitutivas do solo (solida, T7quida e gasosa) para

gqualquer sistema de carregamentos.

0 solo, ao contrario de outros materiais, como o0 con-
creto e o ago, que podem ser facilmente representados como meio
continuo, & um material granular desagregado ttffésico (ou qua-
drifasico se considerarmos a agua adsorvida como outro material),
cujo comportamento macroscapico depende da natureza do contacto
entre as particulas e dos movimentos e deformagdes dos gréos nes

tes contactos.

Seu comportamento mecanico, portanto, e altamente de-
pendente de sua origem geologica, fatores ambientais e historia
de tensoes. Um elemento de solo sujeito a deformagaes irrecupe-
raveis, tera sua estrutura modificada e seu comportamento em fun
cao da variaggo da tensao efetiva seré, conseqiientemente, modifi

cado, ou seja, € um sistema nao conservativo.

DUNCAN(1973) divide em dois grupos os fatores que in-

fluenciam o comportamento tensao-deformacao dos solos. O0s fato-
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res devidos a composigao do solo, que incluem a umidade,granulome
tria, composigao mineralogica, arranjo das particulas, densidade
etc., e os fatores devidos ao sistema de caftegamento, tais como ,
grandeza, vapiagﬁo de tensoes, carregamento primﬁrio, descarrega
mento, velocidade de aplicagao das cargas, etc. Os primeﬂps.séo
considerados apenas. a nivel de ensaio para determinagﬁo dos pa-
rémetros e nao na formulagao do modelo, enquanto que os segundos

podem ser tratados diretamente na formulagao do modelo.

Devido  toda complexidade do comportamento tensao -de
formagao do solo, nenhum modelo e capaz de reppesenté-]o para to
dos os tipos de carregamento e condigoes de drenagem, pois alem
da dificuldade em conseguir tal modelo, seria necessErio um ex-
tensivo programa de ensaios e um complexo programa de computador.
Em vista disso, nos ultimos anos, tem sido propostos inﬁmetos pro
gramas que respondem determinados objetivos para os quais foram
formulados, através de modelos elasticos (1ineates e nao-linea -
res), e elasto-plasticos, sendo que o que catacteriza a dfferen—
¢a entre estes modelos (elasticos e elasto-plasticos) & que nos
primeiros as deformagOes sao fungao unicamente do incremento de
tensoes, enquanto que no segundo, as deformagoes sao fungoes, a-
Tem do incremento de tensoces, do nivel de tensdes atingido ( LO-

PES-1979).

Segue-se a analise destes modelos.

II1.4.1 Modelos E]Esticos

Um corpo elastico e caracterizado em seu estado natu-
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ral, quando o estado de tensoes e fungao unicamente de seu esta-
do normal de deformagao. 0 trabalho feito pelas forgas externas
atuando no corpo e armazenado como energia elastica, completamen
te recuperéve], desde que as cargas sejam removidas ( TIMOSHENKO

e GOODIER, 1970).

Baseado nesta definicao a equagao fundamental para 0

corpo elastico pode ser escrita da seguinte forma:

Ae=Dbdcg (II1.8)
significando que:

(] qualquer incremento de tensaoc A o provoca um incremento de

deformacao A =3

. a deformagdo & recuperavel se o corpo € descarregado, ou se

ja, independe da trajetoria, e o.sistema e conservativo.

0s modelos elasticos utilizados na Geotecnia podem ser

divididos em dois grupos: elastico linear e elastico ndo-linear.

IT11.4.1.1 Modelo Elastico Linear

0 comportamento elastico linear coﬁstitui, sem duvida,
o modelo mais simples. Verifica-se que e uma aproximagﬁo sufici
ente, do ponto de vista prético, para grande nﬁmero de problemas,
muitas vezes em face da pouca informagdo geotecnica disponTvel.

Devido a sua simplicidade, este modelo foi aplicado a grande maio
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ria dos problemas de Engenharia Geotecnica.

Em razaoc do comportamento nao-linear apresentado pelos
solos e rochas, a analise elastica linear, na falta de um mode-
lo mais elaborado, pode servir para estudo paramétrico, obtengao
de dados para projeto e interptetaQBes simples de observagaes de

campo, consideradas as suas limitagoes.

I11.4.1.2 Modelos ETEsticos NSo-Lineates

Alguns modelos elasticos propostos na‘literatuta procu
ram levar em consideraggo a nao linearidade observada nas curvas
tensao-deformagao dos solos. Existem hoje na literatura geotec-
nica, diversos modelos que se aproxima das curvas nao lineares
por sucessivas analises lineares. Essa nao linearidade e intro-
duzida através dos tetmos da matriz de elasticidade, que tornam
se dependentes do estado de tensces. No item III.4 ja foram vis
tas as tecnicas de solugao nao linear: iterativé, Tnérementa]

e mista.

Modelos Multilineares

Pretendendo cobrir todo o dominio de aplicacao das car
~gas, antes e depois da ocorréncia de ruptura, alguns autores pro

puseram a utilizacao de modelos elasticos multilineares.

D'APPOLONIA e LAMBE (1970) analisaram recalques imedia
tos de sapatas assentes sobre argila mole utilizando um modelo

elastico bi-linear. Pretendiam, assim, cobrir todo o dominio de
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aplicagao de cargas, desde a fase elastica ate a plastica. Nesse
modelo, definem-se parémetros elasticos E e v antes e depois do
escoamento (figura 111.9). Adicionalmente pode-se definir uma va
riagﬁo de E com a profundidade. Desta forma, sao necessérioscﬁﬂ
co parametros para a analise.. Para cada incremento de carga de-
vem ser verificados os elementos que apresentam escoamento. Pa-
ra estes elementos o va1ot E e reduzido para 0,0001 vezes o va-
lor inicial. O coeficiente de Poisson foi modificado de 0,499,
antes do escoamento, para um va]or de 0,4999995, apos o escoamen
to, com o objetivo de manter constante o modulo vo]umétrico. Se
fosse utilizado um coeficiente de Poisson 0,5, o modulo volume-
trico seria infinito. 0 modelo foi testado comparando-se curvas
tensado-deformacao, obtidas em ensaios de deformacdo plana na ex-

pansao e compressdao, com previsoes numericas.

DUNLOP -e DUNCAN (1970) utilizaram um modelo analogo ao
dé D“Appolonia e Lambe para a analise do desenvolvimento de rup-
tura ao redor de taludes escavados em argilas, sob condigdes nao

drenadas.

LO e LEE (1973) aplicaram um modelo trilinear para a
analise do estado de tensdes em taludes com comportamento siwain-

softening, idealizado de acordo com a figura IT1.10.

Inicialmente sdo aplicadas as forgas equivalentes para
a simulacao da escavacao, considerando o materia] elastico linear
com mddulo E;. As tensdes cisalhantes calculadas s3o comparadas
com o vaTor da resisténcia de pico de cada elemento, e sao Tloca

lizados os elementos em que a resisténcia foi. ultrapassada. Nes
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ses casos as tenngs em excesso sdao removidas. Calculam-se for-
¢as nodais equivalentes a essas tensoes, as quais sao aplicadas
em sentido oposto. Na nova matriz de rigidez utilizada, os ter-
mos correspondentes aqueles elementos tem modulo de elasticidade
igual a E, (positivo). Se a analise fosse efetuada com o valor
E, {(negativo}, 0s deslocamentos e deformagaes seriam negativos nb
sentido das forgas aplicadas, o que nao tem significado. 0 in-
cremento de tensoes calculado deve ser diminuido do estado de
tensoes anteriob para que se situe sobre a parte descendente da
curva tensao-deformagao. Calculam-se as forgas nodais equivalen
tes a esse excesso de tensoes e assim subseqiientemente ate que
as tensoes a serem redistribuidas tornem-se despreziveis. Caso
o nivel de tensdes apos varias redistribuicoes caia abaixo do va
10( residual, deve-se calcular o excesso de tensoes que corres-
pondera a novos valores de forgas nodais. Dai por diante se uti
1izar5 o modulo de elasticidade Eq com procedimento semelhante ao

anterior.

LO e LEE utilizaram um procedimento analogo parauma cur
va tensao-deformacdo com queda brusca de resisténcia apds o pico
(s2trhain-s0ftening), semelhante a de HOYAUX e LADANYL (1970), com

bons resultados.

As curvas tensao-deformacao de laboratorio podem ser
expressas por fungoes matematicas, tais como hipérboles, parabo
Tas, fungoes exponenciais, etc. Essas funcOes podem ser utiliza

das tambem para expressar a variacao da deformacio radial com a
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deformagao axial, o que possibilitara o calculo do coeficiente
de Poisson. Tais procedimentos foram utilizados para desenvol-
ver modelos de comportamento dos solos propostos por varios auto

res, 0s quais serao vistos adiante.

Qutra forma de incorporar o comportamento tensEo—defoE
magao ndo linear em um programa de elementos finitos e wutilizar
diretamente 0s pontos das curvas obtidos em 1aborat6rio. A for-
ma digital, como esta & chamada, substitui a curva de laborato -
rio por segmentos de reta, unindo aqueles pontos. Assim,botexq@
plo, os parametros E e v podem ser obtidos através de tais cur-
vas por interpolagdo linear. Utilizando-se varias pressoes con-
finantes nos ensaios, pode-se tambem intetpolar 0s va1otes dese-
jados entre duas curvas, para diferentes pte556es confinantes ( MAH

LER-1974).

Descrevem-se agora algumas das fungoes mais utilizadas:

a) Representagao hiperbolica da Curva Tensao-Deformagao

KONDNER e ZELASKO (1963) verificaram que as curvas ten
sEo—deformagEo de vérios solos podiam ser bem aptoximadas atra-

ves de hiperboles expressas pela equagao {ver figura II1.11);:

G, - 05 = (I1T1.9)

onde:
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E; - modulo de elasticidade tangente inicial;

(0-03}ult. - assintota da curva tensao-deformagdo.

A equagao (III.9) apresenta duas caracteristicas con-

venientes:
i) os parametros que aparecem nessa expressao tem significado
fisico;

ii) os valores de Ei e (01-03)u1t. podem ser facilmente deter-
minados para cada curva tensao-deformacao. Se utilizarmos
a equacgao hiperbﬁ]ica transformada (figura IIT.12) a sua
representagﬁo se torna linear. Calculam-se . os _va]ores
e/{0q-03) a partir dos dados de ensaios de laboratorio, e
plotam-se esses va]ores num'grEfico.- A reta ajustada a es

tes pontos corresponde a hiperbole procurada.

Na.prética, somente dois pontos da curva tensao—defor—
magao sao plotados, pois foi concluido por DUNCAM e co - autores
(1969, 1970 e 1974) que os pontos correspondentes a 70% e 95% da

resistencia maxima do solo fornecem a melhor hipérbole ajustada.

A partir da equagao (III.9), DUNCAN e CHANG (1970) de-
senvolveram uma formulagﬁo com base em ensaios em vEpios tipos
de solos. Para incluir no modelo a variagao de E; -com a pressao
confinante G4 foi usada uma equagao empTrica, sugerida por JAMBU

(1965):
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=) (ITI.10)

onde:
K e n - numeros adimensionais determinados experimentalmente;

Py - pfessio atmosférica, introduzida na equagao para tornar

o valor de n adimensional.

Define-se ainda um parametro Re por:

(04 = a,)f
Re = — 3 (I11.11)

sendo (01-03)f definido pelo critério de Mohr-Coulomb, como:

,2; cosP + 2 a3 sen )

(aq-03)f = : (I11.12)
1 - sen @
onde:
C - €0esao;
# - angulo de atrito interno do solo.

Derivando a equagao (III.9) com relagdo a € e substity
indo as equagoes (III.10) e (III.11) juntamente com o critériode
Mohr-Coulomb, chega-se ao valor do modulo tangente  instantaneo

Et para a curva tensao-deformag¢dao no carregamento primario.
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o2
Rf (.I"Se n. m) ( C[-I., -, 03) . (}3 n .

E, = 1 - - Kp (—) (ITI.13)
2 c cos @ +2 gz sen @

Os comportamentos no descarregamento e recarregamento
sdao independentes da resistencia mobilizada, sendo o modulo de

elasticidade definido entao pela equacao:

n
93
EUR = KUR Pa ( — ) (I11.14)
. . pa
onde:
KUR e n' - fatores adimensionais determinados a partir de en-
| saios envolvendo um ou mais ciclos de descarregamento
recarregamento (un1oad1ng-re1oading).
WONG e DUNCAN (1974) comentam que para vérios solos ana
lTisados:
(] o valor de n' pouco difere do de n, podendo, na pratica,
ser adotado o mesmo valor;
) Kur e sempre maior que K;
® a relagao KUR/K varia de 1,2 para solos densos (areias com

pactas) e rijos até 3 para solos medios e moles e areias

fofas.
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b) Representagao Hiperbolica do Coeficiente de Poisson

KULHAWY e DUNCAN (1970Q) acrescentaram ao modelo ante-
rior uma re]agﬁo empirica para o coeficiente de Poisson tangente,
que reflete a sua nao-linearidade e a dependencia da tensdao con
finante durante o carregamento primério. Para tal foi considera

da hiperbﬁ]ica a variagdo da deformagao radial €5 com a deforma-

cao axial €1s expressa pela equagao:

-83
€ = (III.15)
Vo= d €4
onde:
Vi - coeficiente de Poisson para a deformagﬁo nulas;
d - parametro representando a variacao do coeficiente de Pois-

son com a deformagao radial.

A variacdo de v; com a pressao confinante o3 foi repre

sentada por:

93
pa

onde:

G - valor de v; para Oy = 1 atm;

F - redugao de V; para um acrescimo de dez vezes em g3
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Diferenciando a equagao (III.15) em relagao a €9, Subs

tituindo (IIT.16) e eliminando a deformagdo, o valor do coefici-

-

ente de Poisson tangente pode ser expresso por:

vy = (I111.17)

onde:

91 - 93

K-p ;3 )n m Relog ~a3) (1 -sen 9
pl =2
a : 2 ccos §+2 gy sen g (I11.18)

0 modelo n3ao considera a variagao do coeficiente de
Poisson para o descarregamento. Os parﬁmetros c, 8, Rf, K e n
sao os mesmos da equacao (III.13) e os parametros d, F e G sao
determinados a partir de medidas de vatiagéo de volume em ensaios

triaxiais.

Com a variagﬁo do coeficiente de Poisson incorpotadaao
modelo de Duncan e Chang sao necéssérios nove parémetros {os oito
acima mais KUR)' Todos esses parémetros sao de facil determina-
cao em ensaioé triaxiais convencionais. WONG e DUNCAN (1974) ex
plicam detalhadamente como obte-los através de ensaios de labora
tario, mostrando inclusive a avaliacgao de E; e EUR’ a partir de
ensaios de adensamento. Esses autores consideram tambem a curva
tura da envo]tBria de Mohr quando se utiliza um grande interva1o

de tensoes. Adicionalmente comentam sobre os fatores que afetam

a obtengao dos parametros para as condig¢des drenada e nao-drenada.
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c) Reptesentagﬁo Exponencial do Coeficiente de Poisson

A formulacao a ser apresentada a seguir foi proposta por

LADE (1972).

Nobari sugeriu que o coeficiente de Poisson tangente: .po
deria Ser expresso como uma funcao exponencial da pressEo confi-
nante e deformagﬁo principal maior. A figura (III.13)'mostra um
diagrama-1og—]og de -€3 POr g4, representada por uma reta. Cons
tata-se que a me]hor teta @ a gue une os pontos corhespondentes
a minima variagEo de volume (ponto de maxima compressEo da amos-

tra) e o ponto de maxima dilatacao.

A equacao da reta representada e:

- eq = P em (II1.19)
onde:
P - valor de - e5 correspondente a £y = 1% 3
m - inclinagao da reta.

A figura (I11.14) mostra a variacao de P em fungao de

(03/P3). A nova reta e representada por:

_ az @
P=1L{(—) (I11.20)
pa

onde:
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q - inclinacao da reta.

Combinando as equagoes (III.19) e (III.20), a ¥ariagao

de - €3 fica:

me, =L . (=) L (111.21)
3

Diferenciando a equacao acima em re]agSo a €1 obtem-
se a expressSo do coeficiente de Poisson ngente;
q
a
sLm( =) ¢ NI (111.22)
P

Vi
a

LACERDA, DIAS e PEIXOTO (1974) utilizaram as formula-
coes hiperbB]ica e exponencial para a analise do comportamento de
solos compactado e Tndeformado em ensaios triaxiais répidos nao
drenados. Com re]agEo ao comportamento tensao-deformagao, obser
varam que, embora a formulacao hiperbolica funcione bem para qua
se todos os tipos de solos, nem sempre e satisfatﬁria, principal
mente para pequenas defopmagBes. Com re1ag50 ao coeficiente de
Poisson, a formu1ag§o exponencial proporcionou resu]tados supe-

riores aos da formulagio hiperbolica.



115

d) Representagao da curva. tensao-deformacao atraves de

funcoes. "spline"

DESAI(1971) utilizou uma funcao polinomial cubica para
aproximar a curva tensao-deformacao de um solo coesivo. A fun-
gac polinomial proposta pelo. autor e baseada no conceito matema-
tico de Tnterpo1ag50 usando funcoes fsp]ine”, que representam .ana
liticamente uma curva. Para tal, deve ser fornecido um determi-
nado conjunto de pares de pontos da curva a ser representada. Pa
ra cada tensao confinante deverS haver entao um conjunto de pon-
tos da curva tensao-deformacao, que definira a.fungéo “spline”.
Com a primeira derivada da fungao polinomial obtem-se a varidcao
do modulo de elasticidade tangente.Para cada pressEo confinante

intermediaria, o valor do module pode ser obtido atraves de in-

terpelacao linear.

DESAI (1971) ajustou funcgoes polinomiais a curvas ten-
sEo-deformagEo de areias densa e fofa, e folhelho, este inclusi-
ve com comportamento "sfrain-so0fZening”. Em todos os casos obte
ve um excelente ajuste. Nao foram consideradas curvas com des-
carregamento-recarregamento, provave]mente por dificuldades nume
ricas. Para a utilizagao desse modelo sdo necessérios, alem dos
pares de pontos da curva tensao-deformacao (figura III.15}, um
valor para o coeficiente de Poisson, considerado constante na

analise.
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1I11.4.2 Modelos ETasto—P1EstTCOs

0s modelos elasto-plasticos procuram levarm em conside
racao o comportamento inelastico e nao-linear observado nos so-
los. Esses modelos sao mais variados e complexos e para sua de-

finicao & necessario especificar (ALMEIDA, 1977):

° uma condicao de escoamento inicial, definindo o Jimite:.elas

tico do material;

[ uma lei de endurecimento ou amolecimento, para estabelecer

as condigcoes de estado plastico subseqilentes;

] uma lei de escoamento plastico, que relaciona os incremen-

tos de deformagbes com tensoes e incrementos de tensoes.

A primeira especificacao (condicdo de escoamento 1ini-
cial) & necessaria para caracterizar a transigdo da fase elasti
ca para fase plastica definida através de uma fungao de escoamen
to dependente do estado de tensoes. Por ser caracter?stica, ou
propriedade, do material independente do referencial adotado, po-
de ser definida em funcao das tensodes principais ou do invarian-

te de tensoes:

f.(d1, Tos 03) = K (I111.23)
ou
f (L5 Ips I3, 95 Jps J3) =K (I11.24)

e sua representacao no espago e o lugar geométrico dos pontos que
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representam estados de tensoes. correspondentes ao inicio das de-

formagdes plasticas (figura IIL.16).

A lei de endurecimento ou amolecimento e necessaria para
representar as novas superchiés‘de escoamento subseqientes, cor
respondentes aos diversos carregamentos ocorridos. (figura III
17). Embora, de um modo gera], a supethcie de escoamento varie
de tamanho e de forma, de acordo com o estado de tensoes, em apli
cagoes geotecnicas considera-se sempre que e mantida a mesma for

ma e origem (endurecimento isotropico).

A lei do escoamento plastico e necessaria para descre-
ver as re]agﬁes constitutivas entre incrementos de deformagaes
plasticas, tensoes e incrementos de tensdes. Parte da hipdtese
da existencia de uma fungao de carregamento e a 1inearidade en-
tre elementos infinitesimais de tensoes e deformagGes plasticas,
relacionando a velocidade de deformagEo‘p]Estica com o gradiente

da fungao de escoamento:
eP - _or
pet A (111.25)
Partindo da hipotese da existéncia de uma fungio de po

tencial plastico g(o), que representa a superficie de potencial

plastico e definida a lei de escoamento plastico:

LA S—l: (I11.26)



118

que pode ser associade ou nao associado se f e g sao identicos

ou nao, respectivamente.

Dentre os modelos mais elaborados e testades atraves
de extensivos resultados de ensaios estao os de (PONTES FILHO,

1981):

(] ROSCOE e BURLAND (1968) que utilizam um modelo elasto-plas
tico com endurecimento, superf?cie de escoamento elastico

anterior a ruptura e lei de escoamento associada.

Apesar de sua aplicacao ser restrita a argilas normalmente
adensadas, e o modelo que trata, mais rigorosamente, as di
versas variaveis do comportamento do solo, alem de ser o

mais exaustivamente testado;

. NAYAK e ZIENCKIEWICZ (1972) que desenvolveram um modélo elas
to-plastico com amolecimento e endurecimento com lei de es
coamento associada ou nao, e alternativas para vérios cri

terios de escoamento;:

. LADE e DUNCAN (1975) qué formu]aram um modelo elasto - plas
tico com endurecimento e ctitérios de ruptura e escoamento
independentes, e lei de escoamento nao associada. Basea-
dos em resultados de ensajos triaxiais cUbicos em areia os
autopes‘desenvolveram uma formu]agéo que incorpora um novo
criterio de escoamento, um novo criterio de ruptura e uma

lei de endurecimento empirica.

Apesar das vantagens dos modelos elasto-plasticos, a
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dificuldade na formulagao de um tal modelo para aplicagao do Me
todo dos Elementos Finitos, além do tempo necessario nao permi-
tiram o désenvo]vimento e inclusao destes mode]os'no progfama
computacional utilizado neste trabalho. .

IT1.5 - Programa Computacional Utilizado

Nas diversas analises pelo Método dos Elementos
Finitos realizadas nesté trabalho, utilizou-se um progfama com
putaciond], disponivel na COPPE e desenvolvido inic{a1ﬁente por
HALLEY PACHECO DE OLIVEIRA, que apds diversas modificagdes fei
tas ao longo do estudo, para permitir a analise de fundagoes sub
metidas a esforgos de arrancamento, bassou—se a denominar FUNDA
MEF.

0 referido programa utiliza elementos do tipo-
4CST (4 constant strafn tridngfes) e do tipo junta, cpermitindo
analises axissimétricas ou bidimensionais de estado plano de ten
soes ou de deformacoes. Devido as caracteristicas geometricas
dos casos estudados foi utilizada sempre,'neste trabalho a supo
sigao axissimetrica. | o

Para definicao dos parﬁmetros elasticos, E e v

dos elementos 4CST foram imp]ementadaé diversas opgoes, enumera
das a segquir:

e e e M e R e SR A E AR AR R W W mr e e e Ar E W TR = e e

o formu1ag§o elastico-linear ( E = CEE);
¢ formulacao elastica bi-linear de D'APPOLONIA e LAMBE (1970);

(3 formu]agio hiperbolica de DUNCAN e CHANG (1970).
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e formulacgao linear (v :Vc—ﬁ);
e formulagao hiperbolica de KULHAWY e DUNCAN (1970);
e formulacao exponencial de LADE (1972}).

0 outro tipo de elemento existente no programa e
o "elemento-junta"”, que foi usado na definigao da interface en
tre o solo e a fundagdo, definigao esta que & um dos principais
problemas encontrades na analise de fundacao pelo M.E.F.. Este
"elemento-junta® se mostrou ideal para a representagao da inter
face solo-fundagao. Nao cabe aqui fazer uma analise aprofundada
do mesmo, que pode ser vista no trabalho de GOODMAN, TAYLOR e
BREKKE (1969). Apenas serdo feitas alguns comentarios para jus

tificar a escolha do mesmo.

0 elemento em questao, criado para representagao

de juntas em rochas, e que pode ser visto na Figura (III.18} nas

formas deformada e indeformada resiste a esforgos normais e ci

salhantes.

A caracterizacdo do elemento e feita pela defini
¢do, por parte do usuario, da rigidez normal inicial (kn) e da
rigidez ao cisthamentd inicial (ks) do mesmo, sendo estabeleci-
dos criteérios de ruptura 3@ tragdo e ao cisalhamento.

Os valores iniciais do ks e kn fornecidos pelo usu
arto, s3o alterados ao longo das andlises em fungdo dos estados
de tenstes e deformagoes da interface solo-fundacgdo.
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0 critério de ruptura a tracdo @ estabelecido
atraves da definigao da tensdao de tragao maxima a qual o elemen

to resiste.

0 criterio de ruptura ao cisalhamento adotado foi

o de MOHR-COULOMB:

1 1
= + tan
Tmax - ¢ * ¢ o
onde:
Trax = tensao de cisalhamento maxima;
¢' = tensdo de cisalhamento maxima para a condi-

¢ao g = 03

g = tensao normal atuante;
¢' = angulo de atrito da interface solo-fundagao.

Encontra-se em e1aborag§o um manual de utilizagao
do programa, onde poderéo ser obtidas maiores informagﬁes sobre
0 mesmo. Resta dizer que & utilizado nas analises nEo—]inearesum
processo misto, ou seja, 1ncrementa1—iterativo, no qual, para ca
da incremento, a matriz de rigidez e modificada nas diversas ite
rag6es-(m€todo de Newton-Raphson), sendo utilizado no critériode
convergéncia a norma euclidiana modificada, fornecida pela ex-

pressao:

H

RN "—1—||"—£‘f—|| (111.27 )

2 n
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onde:
A8 = incrementos dos deslocamentos nodais;
§ = deslocamentos nodais totais acumulados;
n = numero de graus de liberdade da estrutura (introduzido

para que o valor obtido para a norma independa do nGmE

ro de graus de liberdade}).

Para verificagao da convergencias o valor da norma

|| N [|,& comparado com uma tolerdncia fornecida pelo usuirio,

para cada analise.
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FIG.#S-MODELO BILINEAR { DAPOLONIA E LAMBE,IS70)
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FIGH.IO- MODELO TRILINEAR (LO E LEE,1973)
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F(Ti)=0

.F (<o superficie de escogmento

FIG.IINI6 - FUNGAO E SUPERFICIE DE ESCOAMENTO - ESPAGO
DE TENSOES
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eixo hidrostdtico

superficie de escoameanto
para carregamento {hidrostotico)

superficioe de escaamento para corregamenio (hidrostatico)
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FIGMI7 - SUPERFICIES DE ESCOAMENTO EM FUNGAO DOS
DIVERSOS CARREGAMENTOS (ENDURECIMENTO)
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{a) Inicial

(b}Submetido g

uma tensdo
cisalhante ‘G

(¢) Submetido
umo tensTo

normal de tragdo g

FIG.IN.I8 - ELEMENTO JUNTA NAS SITUAGOES DEFORMADA E
INDEFORMADA
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IV. RETRO-ANALISE DE PROVAS DE CARGAS EM PLACAS PARA DETERMI-

NACAO DE PARAMETROS REPRESENTATIVOS ~ DE UM.-SOLO RESIDUAL

DE GNATSSE

IV.1 Introdugao

0 estudo realizado teve por finalidade a obtengao de
parémethos repfesentativos de um solo residua] de gnaisse para
posterior utilizagcao em analise nao linear, pelo Metodo dos Ele-
mentos Finitos, das fundagoes submetidas a.esforgos de arranca-

mento.

0 estudo foi realizado em um soio residual, resultante
da alteragac de gnaisse, oriundo de um plato construido por ter-
raplanagem no topo de um pequeno morro  proximo a Torre no 4 da

lTinha de transmissdo Adrianopolis-Grajau, no Estado do Rio de Ja

neiro.
O0s fatores que levaram a esta escolha foram basicamen-
te:
s ja existirem varios estudos geotécnicos referentes ao Tlo-
cal (BARATA et alii-1978; WERNECK et alii-1979; JARDIM-1981);
t
o dispor—Se do resultado de provas de carga de .arrancamento

de tubuloes e sapatas ali realizadas {BARATA et alii-1978;
DANZIGER-1983);
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. tratar-se de um solo tropical tipico , cujos parametros

desejava-se conhecer com maior precisao.

As caracter?sticas do solo em questao foram cuidadosa-
mente determinadas e encontram-se reportadas nos trabalhos de
JARDIM(1981) e DANZIGER(1983), nao sendo, por isto descritas nem

analisadas neste traba]ho.

Apenas a titulo de ilustragdo, o morro, onde foi cons-
trquo o plato, e constituido de um manto de solo residual madu-
ro, resultante da alteracdo de gnaisse, de cor vermelha, com es-
pessura media aproximada de 2,50 m, que se sobrepﬁe a uma cama-
da bastante espessa de solo menos intemperizado, de cor amare]a,
tendo ambos baixo grau de saturagéo (ver figura (IV.1)). 0O ni-
vel do lencol freatico ndo foi Tocalizado em sondagens ate 15,0m

(JARDIM-1981}.

IV.2 Analise Utilizando Resultados de Provas de Carga

A obtencao de parémetros representativos do solo foi
baseada nos resultados de provas de carga a compressao em placas
circulares de ago com diametro de 30,60 e 80 cm, executados por

JARDIM(1981).

0 autor citado, tambem realizou, para o mesmo solo, oS

seguintes ensajos de laboratorio:

. Adensamento oedometrico {(unidimensional);
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. Adensamento Tridimensional;

0 Compressao nao confinada;

® Triaxial tipo UU (nao adensado, ndo drenado);
C Triaxial tipo CU (adensado, nao drenado).

Detalhes executivos, resultados dos ensaios e observa-

coes sobre os mesmos podem ser encontrados no trabalho citado.

Infelizmente, nao so neste trabalho, como em outro do
mesmo autor (WERNECK, JARDIM & ALMEIDA-1979), nao sao apresenta-
das as curvas dos ensaios triaxfais rea1izados, 0 que impossibi-
lTitou a obtencao direta de parémetros para utilizacao da formula
¢ao hiperbolica de DUNCAN E CHANG (1970) de representagao mate

matica do comportamento do solo (ver capitulo III).

Ainda no trabalho observou-se uma grande variagﬁo nos
va1ores medios do modulo de elasticidade do solo, obtidos nos di
versos ensaios de laboratorio, variagao esta que.nao & possivel
de justificar em fungao dos dados encontrados no traba1ho cita-

do.

Em razao do exposto anteriormente, decidiu-se fazer uma
retro-analise, em fungdo dos resultados das provas de carga, pa-
ra determinagao dos parametros representativos do solo, a qual

foi dividida em duas etapas, baseadas nas seguintes hipoteses:

i) assumir o solo como elastico linear;
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ii) assumir o solo como elastico ndo-linear, com nao-linearida
de representada atraves da formulagao hiperbolica desenvol

vida por DUNCAN e CHANG (1970).

Nas analises rea1izadas apenas o0s parémetros relativos
a determinacao do modulo de elasticidade do solo foram estuda-
dos visto ter-se adotado um valor constante para o coeficiente
de Poisson, igual a 0,4, valor frequentemente adotado para-solos  do
tipo estudado. Adotou-se um valor fixo para v tendo em vista a
impossibilidade de se determinar tal parEmetro a partir dos en-
saios laboratoriais e pela falta de dados de publicagoes técni-
cas com informagﬁes dos parEmetros da formu]agao exponencial de
Lade (ver-cathu]o III), que e a que se teria desejado utilizar.
Note-se que o va]or escolhido tambem enquadra—se dentro de valo-
res encontrados para o coeficiente de Poisson inicial (ver capT-
tulo III}, por WONG e DUNCAN(1974) para solos similares ao em es

tudo, como pode ser visto na tabela (IV.7).

Iv.2.1 Estudos Iniciais.

0s parametros gerais do solo, necessarios para utiliza
cao do programa de elementos finitos, foram-obtidos atravées dos

trabalhos de JARDIM(1981) e DANZIGER(1983).

Simulando o observado pelos dois autores citados, em
todas as analises efetuadas {inclusive nas das fundacdes tracio-
nadas - ver capitulo V), considerou—se 0 terreno como composto de
duas camadas, sendo a superficial com cerca de 2,0 m de espessu-

ra.
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As caracteristicas adotadas foram:

(] solo da camada superior 7
peso especifico (y) - 0,00165 kgf/cm?®
coesdo (c) - 0,29 kgf/cm?

angulo de atrito interno (@) - 27°

) solo da camada-inferior
peso especifico (y) - 0,00180 kgf/cm?
coesao (c) - 0,23 kgf/cm?

angulo de atrito interno (@) - 29°

Qutros parametros necessarios para a analise foram o
coeficiente de Poisson, para o qual, como ja visto adotou-se 0

valor 0,4, e o coeficiente de empuxo K para o qual adotou-se o .

0’
valor 0,5. Verificou-se que, pelas caracteristicas do presente
estudo, a influencia deste U1timo parametro era pequena nos re

sultados finais.

Foram desenvolvidas malhas de elementos finitos para as
diversas placas,que podem ser vistas nas figuras (Iv.2), (IV.3)
e (IV.4), para as placas com 30, 60 e 80 cm de diametro, respec-

tivamente, na superficie.

Em face das catacterTsticas do prob1ema analisado {ve-
rificagdo do recalque de placas sujeitas a compressao) optou-se
por uti]izar, para as placas a profundidade de 2,0m e 4,0m, as
mesmas majhas desenvolvidas para as placas na superchie, sendo
0 solo situado em cota superior a de assentamento da placa consi

derado através da aplicagao de uma sobrecarga y. h {onde y & 0
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peso especifico do solo e h a espessuté da camada de solo acima
do nivel da placa),uniformemente disttibqua no solo, ao nivel
da placa (c]aro esta, que para as placas a 4,0m de profundidade
foram feitas corregﬁes devido haver duas camadas de solo com pe-

sos diferenciados).

0 processo descrito acima suscitou uma duvida, que foi,
definir a forma mais correta de representar a situagao -final

apos a remocao do solo {escavacdo) na regiao acima da placa.
Foram fejtas duas hipoteses de calculo:

Hipotese (1) - Ver figura (IV.5):
(a) aplicar uma sobrecarga y.h em toda a extensao da malha;

(b) simular a escavacao atraves da aplicagao de uma sobrecarga
y.h com sentido contrario aplicada em (a) na regiao corres

pondente a placa;

(c) aplicar uma pressao P equivalente ao peso ptﬁprio da placa

na regido correspondente a mesma.
Hipotese (2) - Ver figura (IV.6):

(a) aplicar uma sobrecarga y.h apenas na regidao nao escavada;

(b) aplicar uma presséo P equivalente ao peso propric da placa

na regiao correspondente a mesma.
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Analisando os estados de tensoes finais para as duas
hipoteses de calculo, observou-se que os resultados foram equiva
.lentes, tendo sido desprezivel a variacdo entre as duas, optan-

do-se entdo pela adog¢do da hipotese (2) por ser a mais simples.

Un outro estudo rea1izado foi o da verificagEo da 1in-
fluencia da largura da malha. Nao foi feito um estudo para veri
ficar a influencia da altura da malha, por ter-se observado, em
analises iniciais, que a dimensdo da mesma ja era suficiente pa-

ra nao influenciar nos resultados.

Para verificar a influencia da fronteira lateral va-
riou—se, para a placa com Gp =.80 cm, a 1argura da malha de 3r
ate 15 r, sendo r o raio da placa. Como pode ser visto na figqu-
ra (IV.7) a partir da largura 7,5 r n3o ha variagao sensivel do
deslocamento da placa, tendo, entao, sido adotado o va]or de 10r

para largura da malha.

Apos haverem sido definidas as questdes acima, passou
se a retro-analise das provas de carga para a determinacao do mo

dulo de elasticidade do solo.

Nas analises realizadas comegou-se pelas placas a 4 m
de profundidade, a fim de determinar as catacterTsticas do solo
da camada 1nferiop, em seguida determinando-se as caractethti -
cas do solo da camada superficial, utilizando-se as placas de su

pethcie e adotando-se para o solo da camada inferior valores me

dios dos resultados das placas a 4 m.
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As placas a 2 m de profundidade nao foram utilizadas pa
ra determinacao dos parametros por estarem situadas na fronteira
entre as duas camadas de solo, tendo sido usadas apenas para ve-

rificacao dos parametros adotados para o solo da camada inferior.

IV.2.2 Retro-analise Sequndo Formulagao Elastica Linear

Na analise linear usou-se apenas o trecho das curvas
dos ensaios correspondente aos primeiros estagios de carregamen-
to, na regiao em que se pode ainda, assumir um comportamento e-

lastico linear para o solo.

Note-se que, no inicio do estudo, utilizou-se como cri
tétio de comparagioro valor do deslocamento vertical do centro
da placa, para o ultimo estagio de carregamento. Observou-se po
rém, que, apesar da boa concordancia de algumas curvas obtidas
com as curvas experimentais, estas levavam a erros percentuais
e1evados quando eram considerados todos os estagios de carga,
principalmente na analise nao linear (ver item IV.2.3). Adotou-
se entao, como critério de comparacao, o Valor do erro percen-

tual medio dos diversos estagios de carregamento.

Para auxiliar na analise, e também para servir como cri
tErio para afericao dos resultados foi feita uma analise utili-
zando-se f6pmu1as baseadas na teoria da elasticidade e apresenta
das por POULOS e DAVIS(1974). Estas fﬁfmu1as permitem obter des
locamentos, tensoes e deformagaes desenvolvidas em um meio e15§
tico, devidos a uma. pressao uniforme aplicada sobre uma placa ri

gida, assente neste meio.
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Nas figuras (Iv.8), (IV.9) e (IV.10} podem ser vistas
curvas tracadas em funcdo dos resultados obtidos atraves das ana
lises pelo M.E.F. e pela Teoria da Elasticidade, para as placas
a 4 m de profundidade. Pode-se notar que os deslocamentos pre-
vistos atraves da analise pelo M.E.F. sdo sempre inferiores aos
previstos pela Teoria da Elasticidade, o que ja era esperado, pos
to que a discretizagio do sistema em elementos finitos torna - o

mais rigido do que o suposto pela Teoria da Elasticidade.

Para as placas a 4,0 m de profundidade foram encontra-
dos os valores de E constantes da Tabela (IV.1), onde tambem apa
recem 0s erros percentuais medios correspondentes aos diversos

va]ores do modulo de elasticidade.

Utilizando-se o valor medio de 185 kgf/cm?, para o so-
To da camada inferior, encontraram-se, ao analisar as placas a
superficie, os valores de E constantes da Tabela (IV.2), para o

solo da camada superior.

Em vista dos resultados anteriores, adotaram-se os va-
lores de 95 kgf/cm® e 185 kgf/cm® para os modulos de elasticida-
de dos solos das camadas superior e inferior, respectivamente.Na
tabela (IV.3) constam, para todas as placas, 0s erros percentuais

medios obtidos ao serem assumidos os valores acima para E.

IV.Z.S‘Retro-anE]ise Segundo Formulacao Elastica Nio-Linear

Utilizando os mesmos parametros gerais para os solos,

foi efetuado um extensivo estudo, para varias combinacgOes dos pa
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rametros hiperbolicos Res K oeon.

Nas tabelas (IV.4), (IV.5) e (IV.6) podem ser vistos
resu1tados obtidos, para a placa com diametro de 60 cm, ao se
variarem, respectivamwnte, 0s parametros Rf, K e n, mantendo fi-

X0s 0s demais.

Observando os graficos das figuras {(IV.11)a (IV.13) que
correspondem, respectivamente, as tabelas (IV.4) a (IV.6), pode-

se constatar que:

] os deslocamentos verticais aumentaram para va]ores crescen
tes de Res 0 que se deve ao fato de um aumento de Re tradu
zir um aumento do valor da tensao deviatﬁrica de ruptura em
relagdo a tensao deviatorica Ultima, dando uma maior fle-

xibilidade ao sistema;

¢ os deslocamentos verticais diminuiram para valores crescen
tes de K, o que se deve ao fato do modulo de elastic¢idade
inicial do solo ser proporcional a K, logo maiores valo-

res de K implicam em uma maior rigidez do sistema;

. os deslocamentos verticais tiveram um comportamento ligei
ramente irregu]ar para variacoes de n, apresentando um mi -
nimo perimo ao va]or de n igual a 0,25, o que traduz 0
fato de n ser um expoente, cuja influéncia na figidez do

sistema e dependente do estado de tensoes do mesmo.

Este estudo foi realizado utilizando a placa com diame

tro de 60 cm, considerando o solo homogéneo.
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Pelo exposto acima constata-se a dificuldade de uma
determinacao ptecisa, atraves de uma retrOfan51ise, dos - parEme~
tros hiperbE]icos. Para evitar a adocao de va1ores incoerentes,
e necessario que se tenha um conhecimento prévio de eramenns ob
tidos para solos semelhantes ao estudado. Uma boa indicacgao po-
de ser obtida pela consulta as tabelas, do trabalho de WONG e
DUNCAN (1974), que fornecem valores para um grande gama de solos.
Infelizmente nao se pode obter vaTores mais precisos nas referi-
das tabelas, pela dificuldade de enquadrar o solo em estudo den-
tre os solos constantes das mesmas. Na tabela {IV.7) estao trans
critos alguns va]ores de WONG e DUNCAN (1974), para solos com al

guma semelhan¢a com o solo em estudo.

Na tabela (IV.8) estao os valores de K, n e Rf obtidos
para o solo da camada inferior, em funcgdo dos resultados das pla-
cas a 4,0 m de profundidade. Na mesma tabela enconttam-se tam-

bem os erros medios percentuais associados aos valores obtidos.

Devido a pouca diferenca entre os valores obtidos para
a placa de ﬂp = 30 cm os obtidos para as outras placas, adotaram
se como parametros representativos do solo da camada inferior os

obtidos para as placas com Gp = 60 cm e ﬂp = 80 cm.

Uma vez adotados os par&metros do solo da camada infe-
tior, foram obtidos os da camada SUperior, utilizando os resuT-
tados das provas de carga a superchie. 0s va]ores obtidos, bem
como os erros medios percentuais éottespondentes estao na tabela

(IV.9).
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Na determinagdo dos parametros hiperbdlicos foi anali-
sado tambem o trecho de descarregamento das curvas corresponden-
tes ds provas de carga, de forma a determinar o modulo de descar
regamento-recarregamento KUR' As re1a96es entre os valores de
KUR e K, encontraram-se dentro da faixa indicada por WONG e DUN-
CAN(1974), como pode ser visto na tabela (IV.10), transcrita do

trabalho citado.

Os valores finajs adotados para os diversos parametros
constam da tabela (IV.11). O0s erros percentuais medios, para to
das as placas, resultantes da adogao destes valores constam da

tabela (IV.12).

Nas figuras (VI.14) a (IV.22) podem ser vistos gféfi—
cos, para todas as placas utilizadas, nos quais aparecem 0s re-
sultados obtidos nas provas de carga e obtidos pela utilizacao dos

parametros hiperbolicos anteriormente definidos.

IV.3 Analise Utilizando Resultados de Ensaios Triaxiais

Apos 0 estudo anterior ja haver sido finalizado, obti-
veram-se resultados de ensaios realizados no mesmo local por uma
firma especializada e que foram utilizados no trabalho de DANZI-
GER (1983). Dentre -estes ensaios havia ensaios triaxiais que pu
defam ser aproveitados para determinaggo de parﬁmétros hiperbB]i

cos.

Na tabela (IV.13) sao mostrados os valores de Res Kem

encontrados para os diversos ensaios. Para auxiliar a interpre-
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tacdo dos resultados, pode-se observar na figura (IV.1) o plano
getal do sitio no qual foram coletadas as amostras para realiza-

¢ao dos ensaios.

Analisando a tabela citada observa-se uma grande dis-
crepﬁncia‘de tesu]tados, que podem-ser atribu?dos a nao conside-
racgdo da resistencia de membrana dos corpos de prova, ja em rup-
tura, levando a adogao de valores mais elevados para a tensdo de

viatoria maxima.
Outro fator que poderia causar variacOes entre o0s para
metros obtidos atraves da retro-analise e o baixo nivel de ten-

soes confinantes em que foram realizados 0s ensaijos.

IV.4 Comparacoes e Conclusoes

Comparando os valores dos parametros hiperbolicos obti
dos atraves da retroanalise em fungao dos ensaios de placa e a-
traves dos ensaios triaxiais observa-se grande diferenga entre

0S5 mesmos.

Na figura (1v.23) encontram-se curvas plotadas em fun-
cao de patﬁmetros determinados pela retroané]ise e pelos ensaios
triaxiais. Nota-se, ao examinar a figuta, que, para uma mesma
tensdo confinante, os parametros determinados pela retroanalise
Tevam a valores bem maiores do modulo de elasticidade ini¢ial, o

que acarreta menores deformacoes para o mesmo nivel de tensoes.

As tensoes deviatorias maximas, embora maiores para oS
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parametros obtidos pela retroanalise, mantiveram-se proximas as

tensces deviatorias maximas dos ensajos.

Devido aos comentérios anteriormente feites no item
IV.3, e principa]mente devido ao fato dos ensaios triaxiais te-
rem levado a parﬁmettos catacterTsticos de solos pouco resisten-
tes, que nao e o caso do solo em estudo, preferiu-se adotar como
indices do solo os parametros obtidos atraves da retroanalise dos
ensaios de placa, e que levam, inclusive, a modulos de elastici-

dade mais coerentes com os determinados pela analise linear.

Uma ultima observagio e quanto ao coeficiente de Pois-
son. Conforme visto anteriormente foi adotado para este parame
tro um valor fixo, iqual a 0,4, Para avaliar a influencia do mes
mo fez-se uma analise,ap0ds a finalizacdo do estudo, wutilizando
a placa de diametro igual a 80 cm, assumindo para v os  valores
de 0,30, 0,35 e 0,40, Como pode ser visto na figura (Iv.24), ao
reduzir 0 valor de v, aumentam sensivelmente os deslocamentos.Pe
la analise da figura citada constata-se que a curva experimental
que melhor coincidiu com a obtida no campo foi a de v = 0,4, po-
rem tal fato deve-se a retro-analise ter sido feita utilizando-
se este va]oh de v, e conseqiientemente os parametros hiperboli -
cos foram determinados em fungao deste valor. Cabe aqui uma su-
gestao para futuras pesquisas, que e estender o estudo para uma
melhor avaliagao do coeficiente de Poisson, utilizando, inclusi-
ve as formulagées hiperbolica e exponencial, apresentadas no ca-

pitulo anterior,
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Pp(cm) E (kgf/cmz) Erros (%)
30 170 + 1,3
60 210 - 0,2
80 ~ 180 + 1,2 b

. TABELA IV.1 - VALORES DE E PARA AS PLACAS A 4 m DE
PROFUNDIDADE

Bp(cm) E (kgf/cmz) -Erros (%)
30 70 - 2,3
60 105 + 1,3
80 105 + 0,2

. TABELA IV.2 - VALORES DE E PARA AS PLACAS ELSUPERFTCIE
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PROFUNDIDADE @P(cm) ERROS
(cm) (%)

30 -17,9

0 60 +15,2

80 + 9,9

30 -10,3

200 60 + 2,7

80 + 4,4

30 - 8,1

400 60 +12,8

80 - 2,0

. TABELA IV.3 - ERROS ENCONTRADOS NA ANKLISE LINEAR PARA

AS DIVERSAS PLACAS
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#,= 60 cm R SUPERFICIE, EM FUNGAO
VARIAGAO DE K

DA

PRESSAQ APLICADA (kgf/cmz)
1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0
D |
Prova de}. Efro
Carga _ 2,80 5,90_. 78,80_ 7.12,80 20,00 ‘_31,50 ?;?10
2,95 6,70 11,89 19,85 33,09 82,27
850 55,96
(5,36) 1(13,56) (35,12) | (55,08) (65,45) [(161,17)
2,20 4, ,42 ’ H 2
600 83 8 13,65 22,73 36,95 1,05
1-21,43} k~18,14) (-4,32) (6,64) (13,65) |(17,30)
2,03 4,44 7,73 | 12,48 20,72 33,76
K 650 "9936
(-27,50) K-27,50) {(-24,75) | (-2,50) (3,60) | (7,17)
> 9 s b b3
700 1,8 4,11 7,12 11,46 19,01 30,90 16,54
(-32,50) [-30,34) 1(-19,09) |(-10,47) (-4,95) | (-1,90)
850 1,58 3,36 5,77 9,22 15,30 25,00 32,19
(-43,57) [-43,05) ](-34,43) ¥-27,97) “-23,50) (-20.63)
n = 0,46 Re = 0,80
TABELA IV.4 - DESLOCAMENTOS OBTIDOS PARA A PLACA COM
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PRESSAO APLICADA (kgf/cm?)

1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0
Prova de E
2,80 | 5,90 | 8,80 12,80 | 20,00 | 31,50 | pedio
Carga
i (%)
boo| 13| 356 | 7.4 19,96 | 25,88 | 73,30 S
© | (-51,43) f-39,66) [-18,86) (55,94) |(29,45) [132,02) 8,02
6 | T2 | %22 f 626 | 154 | 21,86 | 43,3 '
> (-a9.29) k-45,42) f-28.86) |( -9.84) | ( 9,50) | (37,52) | ~1%*°
Lol 12 ] am 4,88 | 8,29 | 13,38 | 22,05 “é
’ (-55,00) k-53,56) (-44,54) }(-35,23) [-33,10) [-30,00) ’
sao| Th40 | 306 | sz | 913 | 15,70 | 26,02 000
7| (-50,00) f-48,14) f-38,41) | (28,67) k-21,50) f-17,40) | T’
o] 176 | 38 | 675 11,19 118,79 130,98 | Lo,
") (-37,14) [-34,75) [-23,30) }(-12,58) | (-6,05) | (-1,65) ’
s bl 1 4,14 7,23} 11,73 | 19,61 | 32,05 | o
" | (-32,50) ¥-29,83) [-17,84) §( -8,36) | (-1,95) } ( 1,75) ’
bl 203 a8 | 7,73 | 12,88 | 20,72 | 33,76 -
T (-27,50) K-24,75) f-12,16) | ( -2,50) § ( 3.60) } ( 7,17) ’
bl 23| %67 | 810 13,04 | 21,65 | 35,15 17
T 1(-23,93) [-23,93) {-20,85) | ( -1,88) | ( 8,25) | (11.59) ’
Lol 2| 48| 84 13,61 | 22,51 | 36,46 s 7
7 1(-20,36) L-17,12) (-3,75 ( 6,33) | (12,55) | (15,75) :
2,83 6,23 | 10,72 17,17 | 28,00 | 63,60
lo,60 34,09
( 1,07) {( 5,59) f (21,82) | (34.14) | (40,00) }(101,90)
oo 356 7,97 | 13,79 22,16 | 36,03 | 83,50 1 88
27,18y | 35,08) | (56,70) | (73,12) } (80,15) J(165,08) :
TABELA IV.5 - DESLOCAMENTOS 0BTIDOS PARA A PLACA COM

®P= 60 cm A SUPERFICIE, EM FUNGAOQ

VARIAGAO DE n

DA
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PRESSAO APLICADA (kgf/cm?)

1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0
Prova de E[rq
Carga 2,80 5,90 8,80 12,80 20,00 | 31,50 M?g;o
oeol 1.9 3,96 § 6,35 9,49 | 14,08 | 20,150 30 49
(-30,71) | (-32,88) }(-27,84) | (-25,86) | (-29,60)}(-36,03)
065l 1.9 4,07 | 6,63 | 10,12 | 15,36 | 23,40 | _pc o
 1(-30,00) | (-31,02) [(-24,66) | (-20,94) | (-23,20){(-25,71)
1,97 4,8 | 6,94 | 10,8 | 16,901 26,05
0,70f, , -21,35
(-29,64) | (-29,15) }(-21,14) | (-15,39) | (-15,50) | (-17,30)
0.75] 2,00 4,31 7,32 | 1,69 | 18,79 | 28,9 15 89
(-28,57) | (-26,95) |(-16,82) | (-8,67) | (-6,05)} (-8,25)
" 2,02 4,38 § 7,55 | 12,08 | 19,78 | 31,30
£]o0,78 : -12,48
(-27,86) | (-25,76) }(-14,20) | (-5,94) { (-1,10}} (-0,0)
0.e0] 2.0 4,46 | 7,73 | 12,48 | 20,72 | 33,76 9.3
(-27,50) § (-24,75) [(-12,16) | (-2,50) | ( 3,60)] (7,17)
2,04 4,50 | 7,91 12,95 | 21,92 | 36,69
0,82 -5,62
(-27,14) | (-23,73) j-1001) | (17) | (9,60)} (16,48)
2,06 4,60 | 8,21 13,72 | 22,57 | 38,01
0:84 (26,43 [(-22,03) | (-6.70)] (7,09¢ | (12.85)} (20,67y] &4
2,09 4,78 | 8,79 | 15,33 | 26,56 | 47,19
0901 (-25,36) | (-18,98) | (-0,11 | (19,77) | (32,80)] (49,81) 9,65
ool 2.16 5,8 | 10,20 § 19,70 | 39,36 | 92,60 | 4,27
{(-22,86) {(-12,20) | (15,91) | (53,91) | (96,80)}(193,97)
TABELA IV.6 - DESLOCAMENTOS OBTIDOS PARA A PLACA COM

2, -

60 cm A SUPERFICIE, EM FUNCAO
VARIACRO DE R,

DA
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A
SOLO GRUPO DESCRIGAQ K n Rf G F d.

ML ML-1 Silte de Cannonsville 330 62 61 33 . 02 .3

ML ML-4 Silte arenoso(Round Butte Dam) 500 45 82 47 . 39 .9

ML M1-5 Silte arenoso(Round 530 35 71 39 . 03 .2

ML "ML-2A Silte arenoso(Chatfield Dam) 200 59 86

ML ML-3A Silte arenoso(Birch Dam) 240 31 83

ML ML-3B Silte arenoso (Birch Dam) 270 38 82

ML ML-3C Silte arenoso{Birch Dam) 100 84 77

SM-S C{ SM-SC-1A | Areia siltosa argilosa(Mica Dam){ 700 37 80 25 . 02 5.5
SM-S C| SM-SC-1B | Areia siltosa argilosa(Mica Dam) | 430 57 68 27 . 05 7.9
SM-S C] SM-SC-1C | Areia siltosa argitosa{Mica Dam) |} 160 81 63 26 . 04 6.2
SM-S CJ SM-SC-2 Areia siltosa argilosa(Hipkinton

. ' Dam) 320 35 86

5™ . SM-5 Areia siltosa(Chatfield Dam) 530 51 62
SM SM-6 Areia siltosa(Round Butte Dam) 700 35 75 41 .. 18 6.0
SM SM-9 Areia siltosa(Round Butte Dam0) 670 25 72 39 . 17 6.1
SM SM-13 Areia siltosa(Round Butte Dam) 530 28 74 38 .11 3.9
SM SM-16 Areia siltosa(Round Butte Dam) 800 20 67 39 . 10 4.7
SM SM-1 Areia pedregulhosa siltosa )

(Ball Mointain Dam) 430 38 57
SM SM-3A Areia siltosa(Somerville Dam) 350 91 €9
SM SM-3B Areia siltosa{Somerville Dam) 420 84 75
SM SM-3C Areia siltosa(Somerville Dam) 340 64 72
TABELA IV.7 - PARAMETROS HIPERBOLICOS DETERMINADOS PARA DIVERSOS SOLOS, SEGUNDGC WONG e DUNCAN (15874)



PLACAS A SUPERFICIE

QP(Cm) K R n ERROS (%)
30 350 0,87 0,50 +0,7
60 350 0,85 0,50 -0,3
80 350 0,85 0,50 +0,2
FIGURA 1V.8 - VALORES DOS PARAMETROS HIPERBULICOS PARA AS
PLACAS A 4 m DE PROFUNDIDADE
Ep(cm) K Re n ERROS (%)
30 550 0,75 0,55 +3,1
60 600 0,75 0,50 +0,6
80 600 0,75 0,50 -0,4
“FIGURA IV:9 - VALORES DOS PARAMETROS HIPERBOLICOS PARA AS
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Tipo do Solo n K Kur Faixa da
Medio | Medio | Medio Relacao WA
Argilas 0,85 80 200 1,4 a 3,2
Siltes 0,60 { 330 500 1,3 2 1,9
Areias Densas 0,50 1160 1740 1,2 a 1,6
TABELA IV.10 - VALORES MEDIOS DE PARKMETROS HIPERBOLICOS PARA

SOLOS DE PORT ALLEN.LGCH, SEGUNDOWOMEE DUNCAN(1974

Camada de Solo S Rf n Kur
Superior 600 0,75 0,52 900
Inferior 350 0,85 0,50 590

TABELA IV.11 - VALORES ADOTADOS PARA 0S PARAMETROS HIPERBOLICOS
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PROFUNDIDADE ~mp(cm) ERROS
{cm) (%)

30 -12,7

0 60 + 5,4

80 + 5,1

30 -1,0

200 60 + 0,5

-80 + 4,4

30 + 1,3

400 60 - 0,3

80 + 0,2

TABELA IV.12 - ERROS ENCONTRADOS NA ANALISE NAO-LINEAR’

PARA AS DIVERSAS PLACAS
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FUNDAGAQ

AMOSTRA

PROFUNDIDADE

K n Rf
NO {cm) .

1.4 80 61,56 -0,34 0,83
! 1.8 700 88,62 1,07 0,74
T-2 2.A 220 92,16 0,61 0,73
3.A 130 313,33 1,03 0,74
3 3.8 410 54,42 0,48 0,70
4.A 100 133,31 0,71 0,69

T-4
4.B 700 40,31 0,49 0,69
. 5.A 100 40,31 0,49 0,64
e 5.8 400 101,23 0,25 0,70
6.A 120 124,99 0,22 0,87
e 6.8 410 77,73 0,36 0,65
LA 100 271,35 0,18 0,61
> I.B 300 186,58 0,35 0,76
CI1.A 100 231,58 0,17 0,92
> I1.B 300 208,36 0,32 0,59
CIII.A 100 275,39 0,56 0,72
> I[I1.B 222 216,19 0,11 0,82
CIV.A 100 222,61 0,33 0,65
>t IV.B 300 98,20 0,37 0,87
CBLAY 380 232,12 0,59 0,53
T-5 5.B" 700 113,12 0,29 0,74

~

TABELA IV.13 -

PARAMETROS HIPERBOLICOS OBTIDOS PARA 0S5 ENSATIOS
TRIAXIAIS
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V. ESTUDO DAS FUNDACOES SUBMETIDAS A ESFORCOS DE ARRANCAMENTO

V.1 Fundagoes Analisadas

A escolha das fundag¢bes analisadas pelo M.E.F. recaiu
em uma serie de tubuloes e sapatas ensaiados no mesmo Tocal dos
testes realizados por JARDIM (1981) - ver capitulo anterior -
cujas provas de carga estdo reportados em varios trabalhos (vi-
de DANZIGER (1983) entre outros, onde as provas foram abordadas

em maior profundidade ).

Nio sera feita uma maior descrigdao das provas de car-
ga, seu planejamento, ensaios executados, dificuldades encontra

das, etc., posto fugir do escopo do presente trabalho.

Maiores informagoes podem ser encontradas no trabalho

citado.

As provas de carga que serao analisadas, consistiram
do arrancamento de quatro sapatas e seis tubuldes (tres com ba-
se alargada e tres sem alargamento da base), sendo que um dos
tubuloes (o de nQ 2) foi posteriormente eliminado por ter apre-
sentado problemas executivos. Esquemas das fundagoes analisa -

das podem ser vistos na figura (V.1).

Como comentado no capitulo anterior as provas de car-
ga foram realizadas em um plato, obtido por terraplanagem de um

topo de colina, consistindo em um solo residual de gnaisse.

As malhas de elementos finitos desenvolvidas para a
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analise sao mostradas nas figuras(V.Z)a(V.S),para os tubuloes e
(v.6)a(v.8), para as sapatas. Maiores detalhes sobre a definigaq

das malhas serdo apresentados no item V.4,

V.2 Parametros Utilizados nas Anﬁlises

V.2.1 Analise por Metodos de Calculo da Capacidade de Carga

Os parametros geotécnicos necessarios para a determi-
nagao da capacidade de carga das fundagoes pelos diversos meto-
dos de calculo foram obtidos diretamente do traba]ho de DANZI-
GER(1983) e constam das tabelas (V.1) e (V.2) respectivamente ,
para os tubuloes e sapatas analisados. Os parametros dos tubu
1oes representam uma media entre valores obtidos para amostras
coletadas em duas profundidades, para cada tubulao. No caso das
sapatas, entretanto, como so se dispusessem de dados referentes
ao reaterro compactado, os parametros correspondentes ao solo
naturaT foram obtidos por medias efetuadas a partir de resu]ti

dos relativos a fundagdes adjacentes.

V.2.2 Analises pelo Metodo dos Elementos Finitos

0s parametros do solo wutilizados nas analises reali
zadas pelo M.E.F. constam da tabela (v.3), sendo 0s mesmos usa-
dos e/ou obtidos no capitulo anterior, quando do estudo parame-

trico realizado em funcao dos testes de JARDIM (7981).

Comparando os parametros geotécnicbs Y, ce ¢ databela

citada com os obtidos em fungao das amostras coletadas para as
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fundagdes ensaiadas (ver item V.2.1) surge, naturalmente, a du-
vida sobre a validade dos parametros utilizadosna analise pe

1o M.E.F.

A escolha dos parametros adotados parece-nos razoavel

pelas razoes a seguir expostas:

° os valores adotados para c e ¢ representam uma media, en-
tre valores obtidos para amostras a diversas profundidades,
que incluem as proprias amostras coletadas para as fundagoes

ensaiadas;

e os mesmos valores foram utilizados na determinagdo dos para
metros hiperbolicos, estando intimamente correlacionados com

estes;

. nos patémetros medios adotados considerou—se o terreno como
composto de duas camadas de solo, sendo a mais superficial
com cerca de 2 m de ptofundidade, o que cotteSponde as ob-
servagoes de JARDIM (198%) e DANZIGER (1983) quanto ao lo-
cal dés provas de carga, e gue, ao nosso ver, fornecem uma
melhor reptesentagéo da situacgao real, do que a adocao de
valores medios envolvendo amostras a profundidades diferen-
ciadas, como foi feito para obtenc¢ao dos valores da tabela

(V.1);
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e finalmente, mesmo para o peso proprio, que & o parametro
para 0 qual ocorrem as maiores divergencias, os valores ado
tados nao diferem muito entre si: note-se que a influencia
de v seria basicamente no estado inicial de tensoes e na
resistencia mobilizada na ruptura pelo peso do solo acima
da base da fundagSo, para os tubuloes de base alargada e,
principa]mente, para as sapatas. Resta dizer que, nestas
ultimas, adotou-se para o material acima da base da sapata
(que corresponde a regiao de escavacao e reaterro) os pesos
especificos Ye correspondentes ao solo compactado, forneci-

dos na tabela (V.2)}, para as diversas sapatas.

Consideracoes adicionais sobre outros parametros do
solo envolvidos, como v e K0 ja foram feitas no capitulo ante-

rior.

0s parémetros representativos da interface solo - fun-
dagao serEo pormenorizadamente analisados no item V.5. Para as
fundagdes, devido a sua grande rigidez em relagdo ao solo, 0
que faz com que o comportamento das mesmas seja equivalente a
um "comportamento de corpo-rigido" foi usada a andalise elasti-
ca linear, com parametros caracteristicos de concreto armado, a

saber:

E = 2,1 x 10° kgf/cm?
v = 0,2
y = 2,5 x 1073 kgf/cm®
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V.3 Determinacao da Capacidade de Carga das Fundagoes

Analisadas pela Aplicacdo de Diversos Metodos de Calculo

vV.3.1 - Genera]idades

A maioria dos metodos apresentados anteriormente ja
foi aplicada por DANZIGER (1983) nas fundacoes em estudo. Se
estes resultados sao rea;arjesentados,ta1 fato deve-se, unicamente,
a uma tentativa de apresentar uma visdao o mais ampla possivel,
das variacoes e discrepéncias obtidas pela aplicagao dos diver

sos metodos.

No trabalho acima citado sao feitas extensivas compa
racoes entre os diversos metodos, suas limitagoes e as eventuais
simplificacOes necessarias para aplicacao dos mesmos, as quais

serao apenas rapidamente abordadas.

V.3.2 - Simplificac0es e Premissas de Calculo

Metodo _de BALLA

0 metodo foi utilizado apenas para as sapatas, tendo
sido feita uma adaptacao, que foi considerar as mesmas como sen
do circulares com um raio equivalente determinado de tal forma

que houvesse igualdade de perimetro.

Foram feitas duas hipoteses de calculo:

(1) considerando todo o peso do solo acima da base da sapata co

mo sendo de material compactado;
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(2) considerando apenas o peso de solo acima da base da sapata
como de material compactado, sendo o restante material natu

ral, o que corresponde melhor a realidade.

Metodo de HEIKKILAR e LAINE

0 metodo foi utilizado apenas para as sapatas, sem sg
rem necessarias adaptacoOes para enquadramento das mesmas no mo-
delo de calculo. A unica duvida foi quanto a profundidade a

ser considerada nos calculos.

Considerou—se, em face das suposicOes feitas no meto-
do, que 0 mais razoEveT fosse considerar a profundidade de cal-
culo como a de assentamento da base fundagao, diminuida da es-
pessura da mesma. Devido a imprecisao na determinagao do coefi
ciente S do metodo, para o qual, em funcao do tipo de solo, e
apresentada uma faixa de valores, os calculos foram feitos para
dois 1imites ; correspondentes aos valores maximo e minimo do

tipo de solo gue mais se assemelhava com o em estudo.

Para as sapatas foram feitas duas hipoteses de cé]cg

1c:

(1) considerando a superficie de ruptura admitida como partindo

da aresta inferior da base da sapata;



187

(2) considerando a superficie de ruptura como partindo da ares-

ta superior da base da sapata.

Para os tubuldes, o calculo foi feito admitindo-se o
modelo de placas, a profundidade de assentamento dos tubuloes,
e diametro igual a base alargada, quando esta existia, ou igual

ao proprio diametro dos tubulges, quando nao.

Metodo da Universidade de Duke

e e e e e e A e e e o R et e S A Em s e e e

0 metodo foi utilizado apenas para as sapatas, sendo
utilizado o mesmo artichio do raio equivalente descrito para o
metodo de BALLA posto que o metodo nao prevé 0 caso de sapatas
quadradas. Considerou-se a ruptura iniciando-se na aresta supe

rior da base da sapata.

Em virtude do metodo da Universidade de Duke fornecer
a carga de ruptura indiretamente, ou seja, através da determi-
nacdo da pressdo de ruptura, surge uma duvida sobre qual area
a ser multiplicada por esta pressao: se a area correspondente a
sapata circular de mesmo petTmetro ou a Erea real da sapata qua

drada. Desta forma foram feitas duas hipoteses de calculo:

(1) considerando a 3rea da sapata circular de igual perimetro;

(2) considerando a area real da sapata.
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Metodo da Universidade de Grenoble

o o e A e e n o — A e ok E M e E E Em e - -—

Para as sapatas nao foram necessarias adaptagdes ex-
ceto a da consideragdo do raio equivalente, preconizada no meto

do.

Para os tubuldes foi necessdaria uma pequena adaptagdo
para enquadrar os tubuldes de base alargada no caso do sistema
. placa e fuste, que foi considerar uma base cilindrica equivalen
te, com espessura igual a metade da base do tubulao (ver figu-

a (V.9)), como sugerido por BARATA et alli (1979). Foram feitas

tambem duas hipoteses de calculo:

(1) considerando X - @B/8

(2) considerando A = 0°, como & recomendado no metode para ser
usado na pratica, e foi observado por DANZIGER (1983), nos

testes realizados.

Metodo_de ROWE e DAVIS

Em face do metodo de ROWE e DAVIS so se aplicar a fun
dagoes corridas ou circulares foi utilizado, para as sapatas, o
mesmo artificio de raio equivalente usado nos metodos de BALLA

e das Universidades de Duke e Grenoble.

0 metodo, similarmente ao metodo da Universidade de
Duke, tambem preve de forma indireta a capacidade de carga atra
ves de uma ptessio de ruptura. Logo os calculos foram feitos

para as mesmas hipoteses de calculo utilizadas naquele metodo
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(1) aplicar a pressdo de ruptura sobre a area da sapata circu-

lar de igual perimetro;

(2) aplicar a pressao de ruptura sobre a area real da sapata.

Para os tubuldes, tentou-se adaptar o calculo do mode
lo de placas, considerando-as a profundidade de assentamento dos
tubuloes e com diEmetro igual a base a1argada, quando esta exis
tia, ou, em caso contrErio, igual ao prﬁprio diEmetro dos tubu-

1oes.

V.3.3 - Comentarios Adicionais

Note-se que, em face da impossibilidade de uma aplica
¢do generica do Metodo do Cone (desconhecimento do angulo o) e
do Metodo do Cilindro de Atrito ( desconhecimento da adesao ao
longo da superchie de ruptura), tais metodos ndo foram utiliza
dos, tendo sido expostos apenas para permitir um acompanhamento

evolutivo das diversas tecnicas de calculo.

Os resultados das previsﬁes de carga de ruptura efe-
tuados pelos diversos metodos constam das tabelas{V.4)e (V.5)e dos
gréficos das figuras (V.10)e(v.11}, respectivamente para os tubu-
loes e as sapatas. Nas tabelas citadas sao apresentados tambem
0s va]ores dos erros das previsaes em relagEo as cargas de rup-
tura determinadas para os testes. Note-se que tambem constam
das tabelas e figuras cargas de ruptura previstas pelo M.E.F.,

a serem apresentadas no proximo item.
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V.4 Analise das Fundacgoes pelo Metodo dos Elementos Finitos

V.&.1 - Estudos Iniciais

Na analise das fundacdes, pelo M,E.F., foi utilizado
o0 mesmo programa ja citado no capitulo IV, quando da retro-ané-

lise efetuada para a determinacgao dos parEmetros do solo.

Nas figuras (V.2)a(V.8), encontram-se as malhas desen-
volvidas que foram adotadas para estudar as sapatas e os ‘tubu-

1oes.

Na definicao destas malhas foram necessarias algumas
analises, umas iniciais, outras que se desenvolveram mais ou me
nos paralelamente ao estudo principal, mas que por razoes dida

ticas serao apresentados a seguir:

Para a construgao, no campo, das fundacoes, procede-
se a uma escavagao, seguida da construca@o da fundagao, e no ca-

so das sapatas, do reaterro da cava de escavacao.

0 processo descrito acima pode ser convenientemente si
mulado pelo M.E.F., utilizando-se de diversas tecnicas computa

cionais.

Feitas, porem, algumas hipoteses iniciais, nao foi ne

cessario representar o processo de construgao das fundagdes, lo
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go 0 estagio inicial das analises correspondeu as fundagdes ja

construidas, e no caso das sapatas, ao reaterro completado.

Dimensoes _das Malhas
Similarmente ao feito na retro-analise (capitulo IV),
tambem foi verificada a influencia da variagao das fronteiras

lateral e inferior das malhas.

Para as dimensdes das malhas das figuras (V.2Z) a (V.8)
constatou-se nao haver influencia sensivel nas tensoes e defor-

macoes.

Simultaneamente as analises, investigou-se a complexi
dade das malhas, ou seja,se o grau discretizagﬁo em elementos
finitos, teria influencia marcante nos resultados. Para tal ro
daram-se exemplos com malhas bem refinadas e com outras mais sim

plificadas.

Como poderda ser visto na analise dos resultados, ob-
servou-se nao ter havido diferehga sensivel na qualidade dos re
sultados em funcao do grau de complexidade da malha, para os ca

sos limites de refinamento analisados.

Finalizando, cabe ainda observar que as analises efe-
tuadas foram axissimétricas. Para os tubuldes este. . tipo de ana

lise corresponde a realidade fisico-geometrica do problema, po-
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rem para as sapatas, quadradas, foi necessaria a aproximagao de
considera-las circulares, para enquadra-las no caso axissime -

trico. Maiores detalhes serao vistos no proximo item,

V.4.2 - Analise das Fundacgoes

V.4.2.1 - Tubuldes sem Alargamento de Base

Na analise das fundagdes foi necessaria uma definicdo

previa dos parametros referentes a interface solo-fundacdo.

A definicdo destes parametros &, a rigor, extremamen-
te dificil, sem a utilizacdo de dados relativos a ensaios reali

zados em campo.

A analise dos resu]tados das provas de carga mostrou
que a resisténcia dos tubuloes sem base alargada deveu-se basi-
camente ao atrito 1atera1 solo-tubulao, com a ruptura dando-se
ao longo do wuste; 1logo os mesmos mostraram-se ideais para a
determinagﬁo dos parimetros da interface, depois utilizados nas

analises dos tubulGes de base alargada e das sapatas.

Apos alguns estudos iniciajs foram arbitrados 0s

seguintes valores dos parametros basicos:

] rigidez normal, Kn, igual a 105 kgf/cm, que assegqurava, pa-
ra a compressio, um comportamento fisicamente correto do
elemento-junta (a escolha de pequenos valores para Kn, po-

de levar a resultados incoerentes);
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° rigidez ao cisalhamento, Ks, igual a 50 Kgf/cm ( constatou-
se, ao longo do estudo, que © va]or inicial estimado para a
rigidez ao cisalhamento - gue & alterado ao longo do carre-
gamento, em funcdo das tensges atuantes - tem pouca influen

cia nos resultados finais);

e tensdo maxima de tragdo, ot, igual a 0,01 kgf/cmz, que asse
gurava, para os elementos da base das fundagoes um descola-
mento do solo, para cargas iguais ou pouco maiores que o pe
0] praprio das mesmas, ou seja, corresponde a situagao fisi
ca de falta de adesdao/sucgao entre a base da fundagac e o

solo subjacente.

Para os parametros mais significativos da analise, a
saber a adesdo c'e o angulo de atrito @' da interface fundagao-so
lo, foi feita uma retro-an&]ise, para a determinagﬁo dos mesmos.
Optou-se, nesta retro-ané]ise, por considerar c{ e §' proporcio
nais aos parEmetros ¢ e § - coesao e angulo de atrito interno
do solo. Em fungao dos resultados obtidos por DANZIGER ( 1983)
no estudo pelo mesmo realizado, para determinagao da resistén-
cia por adesdo ao longo do fuste dos tubuldes em andlise e em
fungao de va]ores citados por alguns autores (em geral para so-
los e condigoes diferentes das em estudo), os parﬁmetros o e

@' foram variados nas seguintes faixas:

c' - de 0,5 ¢ca 2,5 ¢

@' - de 0,50 a 1,00
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Nas figuras (V.12) e (V.13) podem ser vistos os des-
lTocamentos obtidos para o tubulao T-6, hara alguns valores dos
parametros c' e G'estudados, e tambem as curvas relativas aos
deslocamentos da prova de carga do tubulae. Constata-se ter ha
vido uma razodvel concordancia entre os resultados obtidos para
a faixa de valores dos parémetros estudada e os encontrados no

campo.

Em fungdo nao so dos deslocamentos encontrados, mas
tambem em fungao da carga de ruptura obtida (ver item V.4.3) op
tou-se por adotar os seguintes valores para os parémetros c' e

G‘_:

c' = 1,5 ¢

g' = 0,70

Uma vez definidos estes parametros obtiveram-se 05
deslocamentos e as cargas de ruptura dos demais tubuloes sem

alargamento da base. Nas figuras (V.16), (V.17) e (V.18) estao
tragadas as curvas dos resultados obtidos pela aplicacao do
M.E.F. e correspondentes as provas de carga, dos tubuloes T-4,
T-5 e T-6, respectivaménte. A analise dos resu]tados obtidos

sera feita no capitulo VI.

V.4.2.2 - Tubuloes com A]argamento de Base

A analise dos tubulGes com alargamento de base nao en
volveu maiores dificuldades, tendo sido utilizados,para as cama

das de solo os parﬁmetros da tabela (V.3) e, para os elementos
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da interface,os parametros anteriormente determinados para 0s

tubulces sem alargamento da base.

As curvas referentes as provas de carga e as obtidas
nas analises pelo M.E.F., para os tubuloes T-1 e T-3 constam, res

pectivamente das tabelas (V.14)e(V.15).
V.4.2.3 - Sapatas

Nas analises, pelo M,E.F., das sapatas foram wutiliza
dos os mesmos parametros, para o solo e para a interface solo-

fundacdo, anteriormente adotados para os tubuloes.

Na modelagem pelo M.E.F. das sapatas surgiu uma duvi-
da, porém. Claro esta que as sapatas, quadradas, nao se enqua-
dram nos casos de estado plano de tensoes ou estado plano de de
formagdes. Como observado por ROWE e DAVIS (1982a),entre  ou-
tros, analises tridimensionais 530 por demais onerosas. Em fa-
ce disto decidiu-se analisar as sapatas utilTizando elementos axis
simétricos, o que implica numa aproximagao, qual seja, conside

rar as sapatas como circulares.

Na determinagao das dimensoes das sapatas circulares
equivalentes as sapatas quadradas foram feitas, como em alguns
métodos de calculo (ver item V.3.2), duas hipoteses de calculo,

a saber:

(1) definir as dimensoes das sapatas . circulares de forma a ga-

rantir uma equivalencia de area em relagdo a sapata original;
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(2) definir as dimensdes de forma a garantir uma equivalencia

de perimetro.

Nas figuras (V.19) a (Vv.22) encontram-se , respectiva-
mente para as sapatas S-1 a S-4, os gréficos referentes aos des
locamentos obtidos nas analises pelo M.E.F., para.as hipoteses
(1) e (2) de calculo, e tambem, para fins comparativos, os des-
locamentos obtidos nas provas de carga. Maiores detalhes quan-

to aos resultados encontrados serdo vistos no proximo capitulo.

V.4.3 - Determinacao da Carga de Ruptura das Fundagoes

Adotou-se como definigao de carga de ruptura aquela
cotrespondente ao estagio de carga imediatamente anterior aque-
le para o qual observou-se uma falha do sistema estrutural, fa-
Tha esta que, em fungao do tipo de fundagao pode corresponder a
um movimento de corpo tTgido da mesma ou a um aumento brusco dos
deslocamentos. Note-se que, em funcao do valor arbitrado para
os incrementos de carga, ha uma certa imprecisao quanto a car-
ga de ruptura das fundacgoes. A seguir examinam-se, mais parti-
cu]armente,os comportamentos observados para os diferentes ti-

pos de fundagoes.

V.4.3.1 - Tubuloes sem Alargamento de Base

Para os tubuloes sem alargamento da base verificou-se que
a ruptura do sistema solo-fundacao ocorria pela falha dos ele-
mentos da interface solo-fundagao. Logo o criterio de ruptura

cotreSponde a falha de todos os elementos da interface.
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As cargas de ruptura,detenMnadas para os tubuloes T-4,

T-5 e T-6, encontram-se na tabela (V.4).

V.4.3.2 - Tubuloes com Alargamento de Base

Para os tubulfes com alargamento de base a ruptura
deveu-se n3o s a falha dos elementos da interface, mas também
a uma plastificacao dos elementos correspondentes ao solo ime-
diatamente acima da base dos tubuloes. Mesmo assim foi usado o
mesmo critério de ruptura_anteriormente definido para os tubu-
loes senm alargamento de base, pois verificou-se nas analises,
que- apos a falha dos elementos da interface, devido ao nivel de
tensdo no solo proximo da base do tubuldo, ocorria uma rapida
plastificagdao do solo, com um repentino aumento no valor dos des
locamentos, fato que foi considerado como caracterizador de uma

ruptura do sistema solo-tubulao.

As cargas de ruptura encontradas para os tubuloes T-1

e T-3 constam da tabela (V.4).
V.4.3.3 - Sapatas

Verificou-se que a falha do sistema estrutura1 nao
ocorria devido a ruptura dos elementos-junta e sim devido a plas
tificagdo do solo acima da base da sapata, em uma regiao que
iniciava-se praximo ao extremo da base, evoluindo, a medida que

se aumentavam as cargas, ate a superficie do terreno.

Note-se que,para cargas proximas a ruptura , ocorriam
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grandes deslocamentos das fundagoes.
0s resultados obtidos para as sapatas, nas duas hipo-
teses de calculo consideradas, a saber equivaléncia de area e

equivalencia de perimetro, constam da tabela V.5.

V.4.4 - Tracado das Tensoes, Deformagoes e Deslocamentos

Para auxiliar a analise dos resultados foi desenvol -
vido um programa computacional auxiliar, designado PLOTA, que
em funcao dos resu1tados otiundos do programa FUNDAMEF, permite
o tracado do campo das tensoes principais atuantes no solo, das
deforma;ﬁes do sistema e do campo de deslocamentos, para cada

estagio de carga.

Nas figuras (V.23) a (V.28) sao apresentados diversos
desenhos dos campos de tensoes e deslocamentos de alquns tu-
buloes e sapatas. Nestes tragados, por razoes de clareza 0s

deslocamentos encontram-se magnificados.

Analisando as figquras citadas diversas constatagoes

podem ser feitas, entre as quais destacam-se:

® observa-se que tanto a nivel de tensoes como de desloca-
mento‘os tubuloes sem alargamento de base pouco interagem com

0 solo adjacente;
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) a interagao entre os tubuloes com alargamento de base e o

solo adjacente lTimita-se as proximidades da base alargada;

. nas sapatas a interagac fundagao-solo estende-se principal-
mente pela regiao acima da base da sapata e um pouco alem;
sendo que ha um alargamento da regiao afetada a medida que

a mesma se aproxima do nivel do terreno;

. embora pouco sensivel nos tubuldes, observa-se para as sapa

tas um soerguimento do solo nas proximidades do fuste.

Resta dizer que as observagoes acima concordam plena-
mente com os resultados geralmente obtidos no campo para sapa-

tas e tubuloes.
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TUBULAOQ Y(kgf/cm3) c(kgf/cmz) ¢ (graus)
T-1 0,0015¢6 0,150 29.5
T-3 0,00167 0,275 28.5
T-4 0,00151 0,325 25.5
T-5 0,00162 0,300 29.0
T-6 0,00154 0,250 26.5
TABELA V.1 - PARAMETROS GEOTECNICOS CONSIDERADOS PARA CALCULO
DA CAPACIDADE DE CARGA DOS TUBULOES, NAS ANALISES
PELOS DIVERSOS METODOS DE CALCULO
SAPATA Yc(kgf/cm3) Y(kgf/cm3) c(kgf/cmz) ¢(graus)
S-1 0,00191 0,00153 0,290 25.9
S-2 0,00187 0,00154 0,250 26.5
S-3 0,00189 0,00153 0,325 24.0
S-4 0,00182 - 0,00153 0,290 25.5
TABELA V.2 - PARAMETROS GEOTECNICOS CONSIDERADOS PARA CALCULO

DA CAPACIDADE DE CARGA DAS SAPATAS, NAS ANALISES

PELOS DIVERSOS METODOS DE CALCULO
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CAMADA ¥ (kgf/Cl'ns) c(kgf/cmz) 0 (graUS) Y K Rf n KUY‘
DE SOLO -
Superior 0,00165 0,29 27 0,4 600 0,75 0,52 900
Inferior 0,00180 0,23 29 0,4 350 0,85 0,50 590
TABELA V.3

- PARAMETROS GEOTECNICOS E HIPERBULICOS CONSIDERADOS NAS ANALISES PELO M.E.F.



CARGAS DE RUPTURA (tf) PREVISTAS E ERROS OBTIDOS (%) NOS METODOS

69¢

TUBULAOD Carga de Ruptura -—
da Prova (tf) | MEYERHOFF £ ADAMS UNIVERSIDADE DE GRENOBLE ROWE E DAVIS | ELEMENTOS FINITOS
(A% 0) (A= 0)
323,9 247 ,4 209,5 171,2 185, 0
T-1 217,5 | |
(+ 49,9) (+13,7) (- 3,7) (-21,3) (-14,9)
175,6 140,3 102,5 98,8 97,5
T3 106,90 (+65,7) (+32,3) ( -3,3) ( -6.8) ( -8,0)
66,9 123,0 85,7 61,7 115,0
T-4 151,0 (-55,7) (-18,5) (-43,2) (-59,1) (-23,8)
87,9 127.,9 85,8 65,5 110,0
T-5 97,5
(- 9,9) (+31,2) (-12,0) (-32,8) (+12,8)
38,0 31,7 32,3 26,8 50,0
T-6 *5.5 (-16,5) ( -8,4) (-29,0) (-41,1) ( -9,9)
TABELA V.4 -  CARGAS DE RUPTURA OBTIDAS PARA 0S TUBULOES, APLICANDO 0S DIVERSOS METODOS DE CALCULO



Cargas de CARGAS DE RUPTURA (tf) PREVISTAS E ERROS OBTIDOS (%) NOS METODOS
SAPATA | Ruptura da BALLA HEIKILLA E LAINE MEYERHOFF E ADAMS
Prova . (tf)
‘ (1) (2) (MAXIMA) (MINIMA) (1) (2)
61 130.0 166,6 159,9 142,3 119,7 202,9 163,6
| (+28,2) (+23,0) ( +9,5) ( -7,9) (+56,1) (+25,9)
155,2
- 124.0 149,3 141,4 118,9 192,1 154,5
(+25,2) (+20,4) (+20,4) (+14,0) ( -4,1) (+24,6)
57,1 55,9 51,9 43,3 83,5 59,1
$-3 58,5
( -2,4) ( -4,5) (-11,2) (-26,0) (+42,7) ( +1,0)
97,9
5-4 116.0 95,4 88,9 74,1 129,3 101,5
(15,6) (-17,8) (-23,4) (-36,1) (+11,5) (-12,5)

TABELA V.5 - CARGAS DE RUPTURA OBTIDAS PARA AS SAPATAS,APLICANDO 0S DIVERSOS METODOS DE CALCULO

042



Cargas de CARGAS DE RUPTURA (tf) PREVISTAS E ERROS OBTIDOS (%) NOS METODOS
SAPATA Ruptura da UNIVERSIDADE DE DUKE. UNIVERSIDADE. ROWE E DAVIS ELEMENTOS FINITOS
Prova (tf) SN = DE
(1) (2) (1) (2) (") (2)
GRENOBLE
172,5 142,3 143,5 169,3 137,6 110,0 117,5
S-1 130,0
(+32,7) (+ 9,5) (+10,4) (+30,2) ( +5,8) (-15,4) ( -9,6)
5.9 124 0 160,2 132,2 134,6 156,4 127,5 100,0 112,5
’ (+29,2) ( +6,6) ( +8,6) (26,1) (.+2,8) (-24,0) ( -9,3)
-3 58.5 67,0 56,14 55,8 71,8 58,8 52.5 55,0
i (+14,5) ( -3,6) ( -4,6) (+22,7) ( +0,5) (-10,3) ( -6,0)
-1 1160 102,3 88,7 88,1 109,6 89,14 80,0 87,5
i ’ (-11,8) (-23,5) (-24,1) ( -5,5)| (-22,9) (-31,0) | (-24,6)

TABELA ¥.5 ({(Continuagao)

Lie
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VI. ANHLISE DOS RESULTADOS OBTIDOS

VvI.1 - Genera1idades

Os resultados obtidos serao analisados sob tres

aspectos:
¢ quanto @ determinagao da capacidade !de carga,
ou seja, a carga de ruptura, segundo as previsoes feitas pelos

diversos metodos;

¢ quanto-aos deslocamentos segundo os resultados

obtidos pelo M.E.F.;

® quanto a aspectos da relacao tensao--deformacdo

desenvolvida no solo e na interface fundagao-solo.

VI.2 - Previsao da Capacidade de Carga das Fundagoes

A andlise sera baseada na comparagdo entre os re

sultados obtidos pelos diversos métodos e os relativos as provas

da carga.

Os resultados obtidos ja foram apresentados nas
tabelas (V.4) e (V.5) e graficos das figuras (V.10) e (V.11),sen
do que nas tabelas constam tambem os erros obtidos em relacdo as
cargas de ruptura das ﬁrovas. Quanto a estes va1ores, das cargas
de ruptura, deve-se dizer que os mesmos sdao 0s valores determina

dos por DANZIGER (1983).
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y1.2.1 - Tubuloes

VI1.2.1.1 - Analise por Diversos Metodos de Calculo

Dos metodos de calculo apresentadas, apenas o da
Universidade de Grenoble fornece modelos especificos para o caso

de tubuloes com e sem base alargada.

Em virtude dos métodos de MEYERHOFF e ADAMS e de
ROWE_ e DAVIS, embora desenvolvidos para o modelo de placas, apre
sentarem hipotesesde calculo para fundagoes profundas tentou - se
utilizar estes.modelos, porém, como sera visto adiante, com pou

CO s5UcCesso,

Analisar-se-3o, agora, individualmente os meto

dos:

- Metodo de MEYERHOF e ADAMS

Conforme esperado, o metodo mostrou-se inadequado
para os tubuloes, apresentando, como pode ser visto na tabela
(V.4) ou na figura (V.10), resultados contrérios a seguranga pa
ra os tubuldes com base alargada e conservativas para os tubu-

1oes sem alargamento de base.

Qutros comentarios a cerca do modelo serao feitos

quando da analise do metodo de ROWE e DAVIS,

- Metodo da Universidade de Grenoble

T R = = T T I R e

Para este método foram feitas duas hipoteses de
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cilculo, supondo x # 0° e 1 = 0°.

Como pode ser‘observado, osrresu1tados obtidos pa
ra a hipotese » # 0°, apreéentaram alguns valores contrﬁrios a
seguranca. Ja para A = 0%, os resu]tados foram me]hores, excetu
ando-se o tubulao T -4, cujo resu1tado apresentou—se muito con

_servativo, Quanto a este tubulao serao feitos maiores comentari-

0s nas analises pelo M.E.F,

0s resultados acima sugerem que, para a determina ~
c3o da capacidade de carga de tubuloes, pelo método da Universi-

dade de Grenoble, os calculos sejam feitos considerando A = 0t

Note-se que, a teoria apresentada, embora utili
zando o valor X =¢/8, para o caso de estacas ou para a contribui
¢ao do fuste, no sistema placa-fuste em solos fortes, indica que,
na pratica, os calculos possam ser feitos adotando A = 0 DANZIGER
(1983), analisando os tubuloes ensaiados, observou, de maneira
geral, que, tanto para os tubuldoes com alargamento .de base, como
para os tubuloes sem alargamento, a superficie de ruptura sepa
rou-se do fuste a uma pequena profundidade, o que leva a supor
que a ruptura se di ao longo da superficie lateral do tubulao,ha
vendo, para os tubuldes de base alargada, uma plastificagao do
solo proximo a base, que caracterizaria uma ruptura localizada
Como sera visto mais adiante esta suposicao e corroborada pelas

analises efetuadas pelo M.E.F.

- Método de ROWE e DAVIS

Como o método de MEYERHOF e ADAMS a utilizagao do

método de ROWE e DAVIS aos tubuloes conduziu a maus resultados,
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embora conservativos.

Pela analise destes dois métodos fica evidenciado
a inadequabilidade da utilizagao de um modelo de placas para cal
culo da capacidade de carga de tubuloes, o que alids & logico,
ja que o modo de ruptura de placas € qualitativamente distinto do

de tubuloes.

Poder-se-ia estranhar que, para os tubuloes de ba
se alargada, o metodo de MEYERHOF e ADAMS apresente - resultados
contrarios a seguranga, enquanto que o método de ROWE e DAVIS ,
apresenta resultados conservativos e ate razoaveis. Uma analise
mais atenta, porem, das Tabelas (V.4) e (V.5) evidencia que este
ultimo metodo apresenta, em gera1, caréas de ruptura inﬁeﬁiores
ao primeiro, nao so para os tubuloes, como tambem para as sapa-
tés. Em face do pequeno numero de exehp]os disponiveis, de tubu
loes com base alargada, estes eventuais-bons resultados nac de
vem ser entendidos como comprobatarios da adequabilidade do mode

lo.

Vi.2.1.2 - Analises pelo Metodo dos Elementos Finitos

Observando-se os resultados da Tabela (V.4), pa
ra os M.E.F., verifica-se que os mesmos foram razocaveis em sua
maioria, com uma boa distribuigﬁo de erros. A Unica excecao - foi
0o tubulao T-4, que apresentou um va10r 1igeiramente conservativo.
Ressalte-se, porém, que este tubulao foi o que apresentou piores
resultados para todos os métodos, tendo sido tambem, como sera

visto no item VI.3, aquele cujo comportamento, quanto aos deslo
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camentos, foi o mais afastado em relagao as previsoes feitas uti

lizando o M.E.F.

No jtem VI.4 seré analisado, em detalhes, o com
portamento do solo, durante 0 processo de arrancamehto. Deve - se
adiantar, porém, que o mesmo correspondeu as obsefvagaes feitas
quando da analise pelo método da Universidade de Grenoble, ou se
ja, a ruptura dando-se ao longo do fuste.associada a umarruptuta
localizada no solo adjacente a base dos tubuloes com base alarga

da.

VI.2.2.- Sapatas

VI-2.2.1 - Andlise por Diversos Metodos de Calculo

Examinando a Tabela (V.5) ou o grafico da Figura
{(V.11), constata-se que praticamente todos os metodos apresenta
ram, em pelo menos uma das hipoteses de calculo, resultados acei

taveis, alguns alias, excelentes em termos de engenharia.

Passa-se entdo a analise individual dos resulta

dos obtidos pelos diversos metodos.

- Metodo de BALLA

Os resultados obtidos pela hipotese (2) de «calcu
lo foram ligeiramente melhores que os obtidos pela hipotese (1),
porem, nao o suficiente para indicar o uso daquela hipotese em

detrimento desta.
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Deve ser ressaltado que os dados de entrada para
calculo das resisténcias das sapatas nao se enquadravam nas fai
xas de valores estudados por BALLA (1961), tendo sido necessa
rias extrapo]agﬁes,nem todas plenamente confiéveis. Por esse mo
tivo n3o ha muita garantia duénto aos valores de cargas de ruptu

ra previstos.

- Método de HEIKKILE e LAINE

Os resultados, para este método; foram apresenta-
dos em forma de valores maximos e minimos previstos. Observou-se
que a faixa de valores previstos foi exce1ente'pata as sapatas
S-1 e S-2,embora razoavelmente conservativa para as demais sapa

tas.

Em que pese a simplicidade do método, os valores
obtidos mostraram-se.promissores, sendo necessario, para uma me
Thor precisao nos resultados, maiores estudos, para uma defini-

cao mais apurada do coeficientes S.

- Método de MEYERHOF e ADAMS

Para a hipotese (1) de calculo; que corresponde
ao método em sua forma origina1, qual seja, considerar a superfi
cie de ruptura iniciando-se N3 aresta inferior da base da sapa
ta, os resu]tados foram sensivelmente contrﬁrios a seguranga,com

previsoes de até 56% superiores a carga de ruptura.
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Note-se gue, nos demais metodos que fazem esta
consideracao (BALLA e Universidade de Grenoble), a ruptura parte
da aresta superior da base, e ainda, que para todas as sapatas

analisadas.a espessura da base (65 cm) e re]ativamente_grande.

Observando os resu]tados relativos a hipotese(2),
verifica-se uma grande me]horia dos mesmos em re]agEo aos da hi
potese (1), sendo 0s mesmos equiva]enfes aos obtidos para o meto
do de BALLA. Tal fato evidencia a validade de adogao, para ca

sos semelhantes ,da hipotese (2) de calculo.

- Metodo da Un1vers1dade de Duke

Na hipotese: (1) de calculo foi observada uma ten
dencia contraria a seguranca, embora os resultados tenham isido
aceitaveis. Ja para a hipdotese (2) obtiveram-se excelentes resul

tados.

Logo parece que o melhor, quando for. neceSSErio
utilizar o metodo para sapatas quadradas, € procedér como foi
feito na hipotese (2), ou seja, determinar o raio equivalente da
sapata circular de igual perTmetro, uti1izar este raio na dete:
minagao da pressao de rupturd e finalmente, multiplicar esta pres
sao pela area real da sapata guadrada, para obter a carga de rup

tura.

- Metodo da Universidade de Grenoble

- e o e R e e o e Me e Em = ==

Os resultados obtidos pela aplicacao do método da

Universidade de Grenoble foram tao bons quanto os da Universida
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de de Duke (hipotese (2)), apresentando, como este, uma boa dis
tribuic3ao de erros. Ressalte-se que estes resultados foram obti
dos utiTizando o processo original exposto no metodo, sem serem

necessarias adaptagoes.

Nao foi feita, para as sapatas, a hipotese de cal
culo de considerar A =0? como feito para tubuloes, visto nao ha
ver, do nosso ponto de vista, justificativa para tal hipotese ,
posto que, paba o caso de fundagoes rasas,a ruptura realmente se

da ao longo de uma superficie que se abre na direcdo do  nivel

do terreno, e nao ao longo de um prisma.

- Meétodo de ROWE e DAVIS

0 método de ROWE e DAVIS apresentou, para as duas
hipotesesde cdlculo, resultados bem proximos aos obtidos no meto
do da Universidade de Duke, para as mesmas hipoteses. Da mes ma
forma que neste Gltimo método, para a hipotese (1) de calculo os
resultados foram ligeiramente contrarios @ seguranga, tendo havi
do uma melhor distribuigao de erros para os resultados referen
tes a hipdtese (2). Logo, cabem aqui as observagoes feitas no me
todo da Universidade de Duke quanto a adocdo da hipotese (2)de

calculo.

Note-se que, embora tenha havido uma certa proxi
midade entre os Valores da carga de ruptura previstas pelas hipd
teses (2) dos métodos da Universidade de Duke e de ROWE e DAVIS
e pelo método da Universidade de Grenoble, o método em analise

foi o que apresentou uma menor dispersaoc nos resultados, com um
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erro maximo da ordem de 6% (contra a seguranga) se nao for consi
dérada a sapata S-4. Quanto a esta sapata, que sera melhor anali
sada quando do estudo pelo M.E:F., vale a pena comentar ter sido
2 mesma a gque apresentou a carga de ruptura relativamente mais

afastada das previsoes, para todos os métodos.

VIi,2.2.2 - Analises pelo Metodo dos Elementos Finitos

Os resultados apresentados na Tabela (V.5) e no
grafico da Figura (V.11}) mostram que os resultados obtidos pela
aplicagdo do M,E.F. na determinagao da carga de ruptura das sapa
tas na hipotese, (1) de calculo, apresentaram-se aceitaveis, po
rém um pouco conservativos. Ja, para a hipotese. (2) de calculo
os resultados foram muito bons, apesar de ainda Tigeiramente con
servativos. 0 Gnico resultado pouco satisfatario foi o da sapata
S-4 (com um erro de - 24,6% a favor da seguranga), poOrém o mesmo
sera justificado ao se estudar 0 comportamento da sapata em ques

tao no item VI.3,

Estes resultados superiores da hipotese (2)de cal
culo ratificam a adogdo da indicagao feita no método da Universi
dade de Grenoble para calculo do raio equivalente da sapata cir
cular, que & procurar-se uma igualdade de perimetros e "nao de

areas como Se poderia supor, a principio.

Vale a pena dizer, ainda, que em conformidade com
a maioria dos métodos de calculos expostos {executando-se, os me
todos do Cilindro de Atritoe de HEIKKILA e LAINE) e também com o

observado na pratica, as analises efetuadas pelo M.E.F. mostra
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ram que a ruptura do solo origina-se em uma regido proxima a ba

se da sapata, e que se abre na direc¢ao a superficie do terrerno.

Maiores detalhes serao vistos no item VI.4,

VI.3 - Previsao do Comportamento das Fundagoes

Nos graficos das Figuras (V.15) a (V.23)encontram
-se tragadas as curvas dos deslocamentos medidos quando da reali

zagao das provas de carga e obtidos através do M.E.F.

Ao se-zanalisar estes graficos constata-se que os.
desTocamentos obtidos pelo M.E.F. foram, em geral, superiores aos
das provas de carga, embora as curvas obtidas se aproximem as

curvas dos ensaios de campo.

As diferencas obtidas podem ser devidas a diver
sos fatores, alguns dos quais tentar-se-a analisar e justifi
car. Primeiramente serao analisadas as causas gerais, passando

posteriormente a analise individual de algumas das fundagoes.

Uma razao, quase intuitiva, que surge para justi
ficar o afastamento entre as curvas dos resultados computacionais:
e as medigGes em campo, e ter havido uma mid determinacao dos pa

rametros do solo,

De fato, os parametros representativos do solo fo
ram.obtidos utilizando-se resultados de ensajos de compressao em
placas, enquanto que as fundagoes em analise foram submetidas a

esforcos de arrancamento, sendo também as provas de carga reali
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zadas para esforgos tais que originavam no solo um nivel de ten
soes inferior ao originado nos ensaios de arrancamento., Estes fa
tos associados podem inva1idar a obtencao de parSmetros do solo,
para simulacaoc do arrancamento de fundacoes, através de ensaios

de placa.

A hipotese de uma determinacao erronea dos parame
tros representativos da interface solo-fundacao, tambem obtidos
através de uma retro-anilise, nio foi considerada pelo fato des
tes parametros terem sido determinados utilizando-se uma das fun
dagoes ensaiadas (tubuldoc T-6) e terem acarretado em excelentes

cargas de rupturas,

Pdra me]hor avaliar a influencia de uma ma dete:
minacdo dos parametros.do solo nos deslocamentos das fundacdes,
foi feita uma andlise da sapata S-1 (de perimetro equivalente )
arbitrando-se para-os parametros K e Kur dos solos ¢ dobro dos  valo
res obtidos quando da retro-analise (ver Capitulo IV). A curva

dos deslocamentos obtida pode ser vista na-Figura (VI.1).

Analisando os resultados obtidos constata-se uma
sensivel melheria na concordancia entre os deslocamentos previs
tos e 0s obtidos no campo. Houve também uma melhoria de 24% na

previsdo da carga de ruptura (127,5 tf, com um erro de 1,9%).

Algumas consideragaes, porém, devem ser feitas so
bre os deslocamentos obtidos nos ensaios. DANZIGER (1983),a0 ana
lisar os resultados obtidos nas provas de carga, diz :ter sido

surpresa para oS proprios executores dos ensaios, os baixos des
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locamentos obtidos para cargas proximas a de ruptura; os desloca
mentos previstos wutilizando os parSmetros orjginais foram .. em
sua maioria superiores aos obtidos nas provas de carga, consis
tindo em uma fronteira superior as mesmas, estando, portanto a
favor da seguranca, o que nao ocorreria para 0s novos parSmetros.

Em face do exposto acima, lembrando também o bom
enquadramento dos parametros obtidos pela retro-an51ise nas fai
xas de parametros conhecidos para solos semelhantes, constata-se
que os resultados encontrados usando os parametros originais, em
bora nao tenham sido pepfeitos, sao plenamente aceitaveis, prig
cipalmente tendo em vista as dificuldades existentes, dada as
gama de variiaveis envolvidas, para uma razoavel estimativa dos

deslocamentos de fundag¢bes tracionadas.

A mesma varjacdo de parametros efetuada para a sa

pata S-1 foi feita para.o tubulao T-6.

Conforme pode ser observado na Figura (VI.2) a
variacao obtida foi pequena, sendo minima para cargas proximas

a.de ruptura.

A conclusao a que.se pode chegar & que o0s desloca
mentos dos tubuloes (principalmente os sem base a]argada)sEo pou
co influenciados pela rigidez do solo adjacente, dependendo basi
camente dos parﬁmetfbs definidos para a interface solo-tubulao .
Tal afirmaggo e corfoborada pelas observagaes feitas no item VI.

4, a seguir.
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Passar-se-a agora a analise individual dos resul

tados obtidos para as diversas fundagoes,

Os resultados obtidos para os tubuloes foram mui
to bons, pode-se dizer até excelentes, a Unica -excecao sendo o

tubulao T-4.

0 tubulao T-4 & idéntico geométricamente ao tubu
lao T-5; no entanto sua carga de ruptura, obtida nas provas de
carga, foi 50% SUperiop a do tubulao T-5 e, embora inicialmente
pr6ximos, seus deslocamentos foram menores que 0s do tubuTao
T-5, como pode ser visto na Figura VI.3, onde as curvas dos en
saios para os dois tubuloes estao tragadas nas mesma escala. 0b
servando a tabela (V.1) constata-se nao haver grandes diferen-
¢as entre as caracter?sticas do solo para os dois tubuloes, que
justificassem o comportamento tao diferenciado destes dois tubu
loes. De fato, analisando os resultados obtidos para a carga de
ruptura utilizando os diversos métodé de calculo, nao examinan-
do aqui a validade dos mesmos, as cargas previstas para o tubu
lao T-4 foram as cargas proporciona]mente mais conservativas.De
ve-se tambem ter em mente que o solo em estudo & um solo resi
dual de natureza tal que permite grandes variagSes em suas ca
racteristicas para pontos relativamente prdoximos, o que dificul

ta razoavelmente qualquer analise.

Pelo exposto acima considera-se que possiveis cau
sas dos maus resultados obtidos para o tubuldo T-4, foram levan
tadas, as quais, se nao justificam, tornam pelo menos aceitaveis

estes resultados.
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0s resultados obtidos para as sapatas mostraram-

se inferiores aos dos tubuldes, poréem, mesmo assim, razoaveis.

As sapatas S-1 e $-2 exibiram resultados equiva
lTentes ressaltando-se apenas, que os deslocamentos iniciais pre
vistos para a sapata $-2 foram inferiores aos medidos nas pro -

vas de carga.

Ja para as sapatas $S-3 e S-4 os deslocamentos pre

vistos foram razoavelmente maiores do que os medidos.

A sapata S-3, teve um comportamento extremamente
1rregu1ar quando da prova de carga, conforme pode ser visto no
trabalho de DANZIGER (1983), apresentando inclusive aumento do
deslocamento com retirada de carga. As possiveis razGes deste
comportamento irregu]ar, inviabilizam uma analise mais aprofun

dada das diferencas obtidas.

Quanto a sapata S-4, as diferencas obtidas,ppdem
ser devidas a uma consideracao erronea da adesao entre a base

da sapata e o solo.

Examinando as curvas de dgs1ocamento para as de
mais sapatas e tubuloes observa-se que os deslocamentos inicia-
ram-se para pequenos carregamentos, correspondentes, mais ou
menos, ao peso praprio da fundagao. Conseqtientemente, ao fazer
-se a modelagem por elementos finitos das fundagoes, admitiu-se

de forma geral, uma baixa resistencia, por adesao/sucgao,ao des

¢olamento do fundo da fundagao do solo subjacente.
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A razao exposta acima justifica, alem das dife-
rencas entre os deslocamentos previstos e medidos, a carga de

ruptura relativamente baixa encontrada na analise pelo M.E.F.

Acredita-se que as analises feitas acima, servi
ram para justificar, se nao totalmente, pelo menos em sua maior
parte os resultados obtidos, e que, apesar dos problemas encon-.
trados, o M.E.F. mostrou-se uma boa ferramenta tambem para  a

previsiao dos deslocamentos das fundagoes.

VI.4 - Analise do Comportamento do Conjunto Fundagao-Solo

Serao analisados aqui alguns aspectos observados,
atraves dos resultados fornecidos pelo M.E.F., quanto ao desen
volvimento das tensdoes no solo originadas pelo processo de ar

rancamento das fundagoes; alem das deformacoes do solo adjacen-
te as fundacoes.

Em face das diferengas observadas, .analisaremos
separadamente os tubuldes sem alargamento da base, os tubuloes

com base alargada e as sapatas.

VI.4.1 - Tubuloes sem Alargamento da Base

Observando os esquemas da Figura (VI.4),onde ten
tou-se tepresentap o comportamento dos elementos das “interface
solo-tubulao, e-os esquemas da Figura (VI.5), onde estao repre
sentados os deslocamentos do tubuiao T-6 e as . deformagoes do

solo, pode-se ter uma ideia do processo de arrancamento.
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Inicialmente ocorre um descolamento . do fundo do
tubulao, enquanto que come¢a, a partir da base, um processo de

cisalhamento na interface solto-tubardo.

A partir do momento em que e vencida a resistén—
cia ao cisalhamento da interface,ocorre a ruptura do . elemento
-junta, o que corresponde fisicamente, a ter sido rompida a re
sistencia por atrito da interface. Note-se que,a falha da inter
face ocorre sem que haja uma transmissao de esforcos que resul

te em plastificagao do solo em regioes afastadas da interface.

0 ptocesso,de cisalhamento prossegue, com a fa
lha se propagando desde a base em direcao a superf?cie do terre
no. Para esforgos pfﬁximos a carga de ruptura, éomega outra fa
Tha na interface, a partir do nivel do terreno, se propagando
para baixo. Esta sequnda falha, porém e de natureza completa -
mente distinta da primeira, e nao se deve ao cisalhaméento, e
sim ao descolamento entre o soto e a parede lateral, praximo ao
topo do tudbulao, conforme constatou-se analisando os resulta

dos encontrados e pode ser sugerido observando-se 0s esquemas

da Figura (VI.S).

Finalmente ocorre a falha de todos os elementos

da interface.

VI.4.2 - Tubuloes com Alargamerto da Base

0 comportamento dos tubulces com alargamento da

base, como pode ser visto nas Figuras (VI.6) e (VI.7), & proxi
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mo ao dos tubuloes sem alargamento da base. A diferenca ocorre,

justamente, na regiao de alargamento.

Observou-se que, para os tubuloes com alargamen
to da base, embora continue a haver um processo de falha,ao.lon
go do fuste do tubulao, que se origina prﬁximo a base e se pro
paga em direcao a superficie, ocorre uma plastificacao de solo,
proxima a base do tubulao. Esta plastificagao do solo, diferég
temente da que ocorre nas sapatas, como serS visto adiante,nao se
propaga em direcao a superficie, ficando restrita a regiao pro
xima a base, o que corresponderia, fisicamente a uma ruptura lo

calizada.
VI.4.3 - Sapatas

0 comportamento das sapatas, conforme ja era es
perado e pode'ser visto nos esquemas das figuras (VI.8) e (VI.9)
para a sapata S-1, mostrou-se completamente distinto do dos tu

buloes, quer de base alargada, quer sem alargamento da base.

Foi observado que, inicialmente, ocorria um des
colamento do fundo da sapata, e tambem comecava uma plastifica

cao do solo adjacente ao extremo da base da sapata.

Esta regiao de solo em plastificacao, a medida
que aumenta a carga aplicada, expande-se e evolui em direcao ao

nivel do terreno, até o colapso do sistema solo-sapata.

Quanto as. comportamento da interface solo - funda

¢ao, na regiao do fuste, observou-se que, o processo de falha
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ocorre para cargas proximas a de ruptura, consistindo, como no
caso dos tubuloes, em um descolamento entre o solo e o fuste,

na regiao proxima ao topo da fundagao.

Ainda para a sapata S-1, sao apresentadas na fi
gura (VI.10), trajetﬁrias de tensoes de alguns elementos da ma
lTha desenvolvida (elementos A, B, C, D, E e F assinalados na fi
gura (V.6). Infelizmente, devido ao tempo disponivel este estu
do nao pode ser aprofundado. A titulo da ilustragao deve-se ape
nas sa]ientar a nitida diferenga de comportamento observada pa
ra elementos afastados ou nao da regiEo acima do bordo da sapa-
ta, que & onde inicia-se o processo de ruptura. 0 estudo das tra
jetorias de tensao no solo mobilizado no arrancamento e de gran
de importancia, cabendo aqui a sugestao de serem realizadas pes

quisas futuras mais amplas e abrangentes sobre este tema.
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VII. CONCLUSOES E SUGESTOES

VII.1 - Conclusoes do Trabalho

No capitulo anterior, quando da analise dos resul
tados quanto a previsao da capacidade de carga das fundagoes, ob
servou-se, primeiramente, que,dos diversos metodos existentes, ape
nas ¢ da Universidade de Grencoble permite uma boa previsao da ca
pacidade de carga de tubuloes, com e sem alargamento da base. Ja
para as sapatas, a majoria dos metodos de calculo, com as ressal
vas e as hipoteses adotados levou a bons resultados, em especial
os dos hétodos de ROWE e DAVIS e das Universidades de Dukee de
Grenoble. Na determinagao da capacidade de carga das fundacodes
pelo M.E.F., os resultados obtidos foram, na sua maioria, tambem

muito bons.

Quanto a previsao dos deslocamentos das fundagoes,
embora tenham-se obtido valores mais elevados que os medidos no
campo, pode-se dizef que o M.E.F. forneceu, ainda assim, uma ra-
zodvel estimativa dos deslocamentos dos tubuldes e sapatas. No
te-se que, embora de grande impottancia para as sapatas, 0s para
metros elasticos de resistencia do solo pouco influenciam o0s re-
sultados dos tubuloes sem alargamento de base, sendo que nestes
ultimos, o que influi de forma ptéponderante no seu comportamen-

to e 0 atrito e o estado de tensdes no contacto solo estrutura.

No estudo do comportamento do conjunto fundagao-
solo pele M.E.F., as observagﬁes efetuadas no campo por DANZIGER
(1983) e as previsoes do método desenvolvido na Universidade de

Grenoble foram comprovadas e estao abaixo resumidas;,
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e para os tubulodes n3ao foi observada uma nitida superficie de
ruptura no solo, tendo a mesma ocorrido, em geral, ao longo do

fuste; partindo da base e propagando-se até o nivel do solo;

e apenas para os tubuloes com Base alargada observou-se umaplas
tificacdo no solo proximo a base, com um comportamento carac
teristico de ruptura localizada, mesmo assim com o  processo

de ruptura propagando-se ao longo do fuste;

® para as sapatas a regiﬁo de plastificacao do solo origina -se
na base da sapata e abre-se na diregﬁo da superficie do terre
no, nao se podendo, porem, afirmat, devido a limitacoes impos
tas pela discretizagdo das malhas, qual a forma da superficie

de ruptura.

Note-se que, mais importante que as observacgoes
acima, foi a verificagao da capacidade da solugao do M.E.F. em
pregada, ha reproducao dos mecanismos de ruptura dos conjuntos
solo-fundagao. Ficou evidenciado que, embora originando-se na
base da fundacdo, o processo d ruptura e nas sapatas.

Finalmente, deve-se ressaltar que, pelas-analises
dos resultados, ficou evidenciada d va]idade da determinagao de
parametro atraveés de provas de placa in-situ e da adogao dos
meﬁmos para Fepresentagﬁo do solo em analises de arrancamentode
fundagﬁes; pé1o'M.E.F. |

Pelo exposto acima acredita-se ter sido novamente
comprovada a eficacia do M.E.F. aplicado a probTemas de Engenha
ria, no caso, nao so para estimativa da capaéidade de carga de
fundagoes submetidas a esforgos de arrancamento, como tambem pa
ra a previsEo do comportamento do conjunto solo-fundacao.

VII.Z2 - Sugestoes para Pesquisas Futuras

Algumas sugestoes de estudos que complementariam
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o presente trabalho e preencheriam eventuais lacunas deixadas pelo mesmo sao
a seguir apresentadas.

Em ambito geral sugere-se:

e serem pafrocinados pelas concessionErias de
energia eletrica do paf§ —a exemplo da LIGHT — programas de pro
vas de carga de fundag¢oes submetidas ao arrancamento associadas
a ensaios de caracterizag&o dos solos, para um melhor conhecimen

to do fenomeno em solos brasileiros;

¢ dado o elevado custo das provas de carga suge
ridas acima, o desenvolvimento de pesquisas paralelas em modelos
reduzidos de fundacoes, que,por suas economia relativa,permitiri

am a realizacao de um maior numero de ensaios;

o ser efetuado um estudo mais aprofundado do me
todo de HEIKKILA e LAINE, pela potencialidade do mesmo, que con
sidera a influencia de fatores como o grau de saturacgao do solo,
sem duvida de grande importancia, porém, ndo levado em conta di

retamente pelos demais metcdos;

e realizarem-se estudos especificos para uma me
Thor avaliacao dos deslocamentos de fundacOes tracionadas, inclu
sive verificando a influencia dos mesmos nas estruturas e quais

as tolerancias admitidas;

e serem aprofundados os estudos pertinentes a
seguran¢a das fundagoes, para uma melhor avaliagao dos coeficien

tes de seguranga a serem adotadas nos projetos, que inclusive po
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deriam ser diferenciades, por exemplo, para as parcelas da resis
tencia devidas ao peso proprio da fundagao, ao peso do solo aci

ma da fundacdao e as tensoes cisalhantes mobilizadas ao arranca -

mento;

] estudar—se o comportamento das fundagoes tra
cionadas sujeitas a cargas dinamicas devidas a acao do vento nas
estruturas e/ou a ruptura de condutores, para a determinacao das
relagﬁes entre as cargas de ruptura previstas em analises esta

ticas e as obtidas em analises dinamicas.

Mais especificamente, como continuacao da pesqui

sa realizada sugere-se:

¢ estender o estudo a outros tipos de fundagoOes,
usualmente empregadas em torres de transmissao, com destaque as

grelhas metalicas.

® Verificar-se melhor a influencia do coeficien-
te de Poisson, realizando-se inclusive analises com a utilizagao
das formulacoes hiperbdlica e exponencial para representacao des

te parametro ;

¢ serem realizados estudos tentando-se determi -
nar com maior acuracia a forma da superficie de ruptura, atraves
de um maior refinamento das malhas de elementos finitos mas re

gioes em que se verificou ruptura do solo.

® serem redlizddos, como sotugdao alternativa, es

tudos que considerem o comportamento cinematico do conjunto solo
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-fundagao, quando do processo de ruptura;

e ser aprofundado o estudo da trajetoria das ten-
soes desenvolvidas no solo quando do processo de arrancamento

das fundagoes;

¢ serem introduzidos novos tipos de elementos no
programa computacional, por exemplo, do tipo isoparametrico, pa
ra uma melhor representacgao das variagles nos campos de tensOes

e deslocamentos.
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ALl - Genefandades

Embora existam, como visto no Capitulo II, diver
sos metodos para a determinacao da carga de ruptura de fundagoes
tracionadas, a prevfsao dos deslocamentos das mesmas e um assun
to pouco pesquisado, com raras referencias a respeito. No entan
to, no projeto de fundacoes para torres de transmissﬁo, 0S des
locamentos das fundagoes sao de primordial importéncia,principal
mente em estruturas mais rTgidas como por exemplo as torres auto
portantes. Ressalte-se também que,devido aos coeficientes de se
guranca adotados para definigao de carga de ruptura, os desloca-
mentos maximos permitidos podem vir a ser o critério de projeto
dimensionante. A seguir sao apresentados dois procedimentos para

determinagao dos deslocamentos de fundacoes tracionadas.

A.2 - Proposicao de MARTIN (1966)

Em funcao de resultados de ensaios em fundacdes
reais, executados em vErios paises membros da C.I.G.R.E., MARTIN
(1966) propos uma formula empirica, abaixo transcrita, correlaci
onando o deslocamento observado quando da aplicacao da carga de
ruptura da fundagao, com pardametros geométricos da mesma (ver Fi

gura (A.1}):

s a,a1 [ 10-9 . Y ¥ ] - (A1)
- v
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onde:
pf - deslocamento da fundagdo para a carga de rup
tura;
D - profundidade da face superior da base da fun
dacao;
v - volume do fuste da fundagao;
V. - yolume do fuste mais o solo acima da  base

da fundagao.

0 autor faz também algumas consideragoes sobre a

formula acima:

8 no caso de fundagoes circulares o termo YV v/V reduz - se a

R./R, onde R, & 0 raio do fuste e R o raio da base da funda-

f
Gaos;

f

e para estacas (e obviamente tubuloes sem alargamento da base )

v = V) logo He = 0,01 D;

¢ para placas, onde o volume do fuste (no caso tirante) e des

prezivel, M = 0,1 D;

e para fundagoes nas quais D > D¢, onde Dc &€ a profundidade
crft{ca definida no item IT.8, a formula anterior fornece ape
nas: um limite superior para o valor do deslocamento correspon

dente & carga de ruptura.
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Pelo que se pode concluir da andlise do trabalho
de MARTIN (1966) a formula empirica apresentada baseou-se em
um numero de testes de certa forma reduzido, e aparentemente en

globando fundagoes, em sua maioria, a pequena profundidade.

A.3 - Metodo de ROWE e BOOKER

0 método para previsao dos deslocamentos de pla
cas de ancoragem a seguir descrito foi apresentado em uma série
de trabalhos de ROWE e BOOKER (1979a, 1979b, 1980a, 1980b e
1981). A tecnica original apresentada permite a analise de anco
ragens de forma geral, inclinadas a um angulo & com a horizon
tal e embutidas a uma profundidade H abaixo da superchie em
um semi-espacgo isotrapico e homogeneo (com modulo de elasticida
de E e coeficiente de Poisson v constantes) como mostrado na fi
gura (A.2). A placa de ancoragem pode ser rTgida ou perfeita
mente flexivel e a carga aplicada pode estar em qualquer ponto
ao longo da ancoragem e a qualquer inclinagao. A tecnica origi
nal dos autores foi posteriormente estendida ao caso de ancora-
gens multiplas, que nao serao abordadas por fugirem ao  escopo

do presente trabalho.

No metodo proposto a placa e dividida em uma sé
rie de siubregioes ou elementos e & admitido que as forcas agin
do em cada subregiﬁo podem ser consideradas como uniformemente
distribuidas sobre estas subregioes. As deflexoOes sao considera
das como compostas de duas partes. A primeira corresponde a uma
ancoragem a profundidade infinita e & dada analiticamente para

subregioes retangulares. A segunda & expressa como uma integral
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de Fourier rapidamente convergente que incorpora no modelio a pre
senca de uma superficie livre horizontal. Com estas condigoes ,
sao determinados os coeficientes de uma matriz de interacao gque

correlaciona forgas e deslocamentos.

Uma vez determinada, para a placa, a matriz de
interagao, a mesma pode ser usada para calcular a distribuigaode
forcas desenvolvidas quando a ancoragem ¢ submetida a um desloca
mento prescrito, ou a1ternat1vamente, para ca]cu]ar oS desloca
mentos induzidos pela aplicacao de uma forga'resultante prescri—

ta.

A determinagﬁo dos coeficientes da matriz de in
fluencia, para placas de qualguer formato apresentada por ROWER
e BOOKER (1979a e 1979b) e extremamente complicada, alem de tra
balhosa. Por esta raon os autores apresentam, de forma simplifi

cada, o problema especifico de ancoragens quadradas.

A relacao carga-deslocamento de uma placa quadra
da foi expressa em termos de sua rigidez aparente P/(BS E), onde
P & a carga aplicada necessaria para que uma placa de lado B des
Toque uma distancia & na direcao da carga. Pressupoe-se que a
ancoragem € rugosa e esta totalmente enterrada, posto ser geral
mente aceito (p. ex. DOUGLAS e DAVIS - 1964, SELVEDURAI - 1976 )
que esta hipotese corresponde, na pratica, ao caso mais geral
para aplicagao de solugoes elasticas. A analise assume que a

carga atua no centro da placa.

A aplicagao da tecnica de analise anteriormente

citada, envolve uma aproximagao em funcao do nimero de  subregi
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gioes necessarias para simular o comportamento de uma ancoragem
rigida. Para avaliar a influencia desta aproximagao, os autores
realizaram analises nas quais a rigidez aparente de uma  ancora
gem subdividida en 4,16, 32,64 e 100 subregioes foi comparada_
com a solugao analitica para uma placa circular de area equiva
lente (SELVADURAI - 1976). As diferengas obtidas foram 6,3%, 2,5%,
1,2%, 0,4% e 0,01% respectivamente tanto para v=0,3 como v=0,5.
Mais importante, porém, foi a constatagao que,para um dado nime
ro de subdiv%saes, a relagao Ih entre a rigidez aparente para
qualquer raio de embutimento (H‘/B) e aquela obtida para uma pro
fundidade infinita foi praticamente independente do numero de
subdivisoes para 16 ou mais subdivisoes. Mesmo para apenas uma
subdivisao a relagao concordou com a obtida para uma placa rigi
da a menos de 1,5% para raios de embutimento maiores ou iguais
a 1. Em vista disso os autores consideraram que uma analise usan
do somente uma subdivisao e suficientemente precisa para muitas
aplicacoes e que, em geral, nao mais que 16 subdivisoes sao ne

cessarias para uma analise mais precisa.

0s efeitos conjuntos do raio de embutimento, do
coeficiente de Poisson e inclinagao da placa foram expressas pe
lTos autores, atraves da seguinte equagao para determinagao da ri

gidez aparente da placa:

—~ =1 .1 .1 (A.2)

onde:

P = carga aplicada correspondente ao deslocamento

§3
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¢ = deslocamento correspondente a carga P;

B = largura (ou diametro, no caso de placas cir

culares) da placas

E = modulo de elasticidade do solo;

I = coeficiente de influencia da forma da placa
e do coeficiente de Poisson, sobre a rigidez
aparente de uma ancoragem a profundidade in
finita (H/B = «)- 1 & independente da inclina

cao € da placa;

Ih= coeficiente de influencia do raio de embuti
mento H/B e da inclinagao 6 da placa sobre a

rigidez aparente;

I = coeficiente de influencia da inclinagao da
carga em relacao a placa sobre a rigidez apa-

rente.

0s autores apresentam os seguintes relagoes para
os coeficientes Iw de placas circulares e quadradas, respecti-

vamente:

8 (1 - v)

I (circ.) = (A.3)

(1 +v) (3-4nvV)
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~ 2 8 {1 -y)
I d.) = A4
=(qu2d-) v (1 +v ) (3-4y) (A-4)

0 fator de influencia Iy € apresentade na figura
{A.3)em funcao do raio de embutimento H/B para uma faixa de incli
nacoes © da placa. Este coeficiente de influencia I, corresponde
d relagao entre a rigidez aparente para um dado H/B e a rigidez
aparente obtida para um caso similar onde H/B = = e, conseqllente
mente, tem como limite o valor da unidade para o raio de embuti
mento critico. A taxa do aumento da rigidez aparente em . funcao
do raio de embutimento e relativamente alta para raios de embuti
mento menores que 5 e a partir deste valor a rig%dez e cerca de
91%a 96% daquela obtida para profundidade infinita. Entretanto a
taxa de aumento da rigidez reduz sensivelmente para valores de
H/B maiores do que 5 o que faz com que a rigidez aparente para
raios de embutimento entre 20 a 50 seja menos de 99% da corres -

pondente a uma profundidade infinita.

Para um dado raio de embutimento a inclinagao da
placa pode alterar a rigidez aparente da ancoragem de mais de
8%,com as maiores diferengas ocorrendo para placas a uma profun

didade média (i.e. 1,5 <D < 4). Entretanto nas situacdes onde

diferentes inclinacgoes SEE consideradas, a definigao de raio de
embutimento & um tanto quanto arbitrifia. 0s autores considera -
ram que a profundidade H e a distancia entre a superficie do so
lo ao ponto mais inferior da placa. 0 efeito da inclinagao da

placa sobre a resposta elastica da mesma pode ser melhor aprecia

da na figura(A.4)onde @ mostrado o fator de correcao Ih como uma
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funcao po1ar da inclinacao & da placa. A difepenga entre a ri
gidéz aparente de uma placa sujeita a uma carga pontual aplicada
em seu centro e a rigidez de uma placa submetida a uma carga tal
que possa causar um deslocamento rTgido sem que seja permitida
sua rotacao e tambem ilustrada nessa figura. 0 efeito e geralmen

te pequeno sendo insignificante para raios de embutimento maio

res que 2.

A magnitude das rotagSes observadas pelos autores
para placas sujeitas a uma carga poitual central & mostrada na
figura(A.5). Nesta ilustragao os deslocamentos no topo (8t) e na
base (&b} na placa sao dados em termos do deslocamento do cen-
tro da mesma (8). A rotacao da placa cresce com o aumento da in

clinacao da mesma e com a diminuicao do raio de embutimento H/B.

1,V =0,5e 8 = 90" o deslocamento do topo

i

No pior caso (H/B
¢ cerca de 17% maior que o deslocamento do centro da placa; en
tretanto a magnitude da rotagSo da placa diminui rapidamente com
o embutimento e mesmo para um raio de embutimento de 2 a diferen

ca e menor do que 2,6%.

As solucgoes anteriores foram para 0o caso em que a
carga g aplicada perpendicu]armente a placa. Entretanto a tecni
ca desenvolvida pelos autores pode ser usada para obter solucoes
em qualquer faixa de condigoes de carregamento. Um caso de algu
ma importancia pratica € aquele no qual a carga € aplicada com
um anqulo o em relagao a normal a placa de ancoragem, como pode
ser visto na figura(A.6a). Em funcao disso foi incluido na equa
cao (A.1) o fator influencia Iqy para que o efeito da inclinagao

da carga sobre a rigidez aparente no caso especifico acima seja



359

considerado.

0 fator de corregao I, e mostrado nas figuras(A.6)
e(A.7)para varios valores da inclinacao o da carga. 0 efeito da
jnclinacao da carga @ maior para pequenas profundidades e para
grandes inclinacoes da placa. 0 efeito decresce rapidamente com
0 aumento da profundidade. Note-se que,para pequenas profundida-
des,a rigidez aparente da placa pode aumentar para algumas incli
nacoes da carga maiores do que zero; entretanto, em gera], ain
clinacao da carga tende a reduzir a rigidez aparente da placa pa
ra ate 25% em fungao da inclinacao considerada. A grandes pro
fundidades nao ha uma interagEo marcante entre a placa e a inclji
nacao da carga aplicada a mesma. Como poderia ser esperado a
grandes profundidades a resposta da placa & independente da in
clinacao da mesma embora a inclinacao da carga possa ainda redu

zir significativamente a rigidez aparente.

A.4 - Comentarios Adicionais

A aplicagao das proposicoes acima para determina-
cao dos deslocamentos das fundacoes em estudo esbarrou em algumas

dificuldades.

A formula de MARTIN fornece apenas o  desloca
mento correspondente a carga de ruptura das fundagoes. Nao sao
feitos, porem, na apresentacao da formula, maiores.comentériossg
bre esta carga de ruptura. Como os criterios de determinacao da
mesma sao por vezes subjetivos este fato restringe ainda mais

a aplicacao da formula. Uma possihilidade aventada seria que a



360

carga de ruptura referenciada coprespondente aquela definida na
formulagao desenvolvida na Universidade de Grenoble (ver Capitu
lo II). No entanto, em calculos realizados.utilizando a formula
proposta por MARTIN,o0s deslocamentos obtidos, para as sapatas e
tubuloes, foram muito superiores aos correspondentes as cargas
de ruptura, nao so determinadas pelo metodo de Grenoble, mas
tambem as obtidas nas analises pelo Método dos Elementos Fini

tos e nas provas de campo.

Tambem encontraram-se prob]emas para a utilizagao
do metodo proposto por ROWE e BOOKER. Para o calculo dos desloca
mentos, segundo este metodo, e necessario o conhecimento dos va
1ores (constantes) dos parametros elasticos E e y. Quanto ao coe
ficiente de Poisson ja foi comentado no Capitulo IV as duvidas
surgidas na determinagao do mesmo. No Capitulo IV tambem  foram
determinados, atraves da retro-analise de ensaios de placa, va
1ores do modulo de elasticidade para as duas camadas de solo. No

trabalho de JARDIM (1981) sao fornecidos diversos valores de E

para varios ensaios realizados.

A principal duvida que surgiu foi quanto ao valor
de E a ser usado (desprezando-se o fato de ter de se adotar um
valor constante para o mesmo}. Nao nos pareceu razoEve] a utili-
zagao de modulos obtidos em fungdo de ensaios de placas — de fa
to em alguns casos testados obtiveram-se maus resultados. Quanto
a utilizagao dos valores obtidos em ensaios de laboratorios, ha
uma gama tao ampla de valores que eventuais bons resultados pode
riam ser devidos a casuismos, nao havendo bases para a recomenda
gao da adogao deste ou daquele ensaio para a determinagao do mo

dulo de elasticidade a ser usado no Metodo de ROWE e BOOKER.
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Do exposto acima pode-se apenas chegar a uma con
clusao: embora haja diversos estudos e formulagoes para a deter
minagcao da capacidade de carga de fundagoes sujeitas ao arranca-
mento, o estudo dos deslocamentos das mesmas, apesar da sua im
portSncfa no praprio comportamento das estruturas, e ainda inci
piente, devendo serem rea]izadas pesquisas mais aprofundadas no

assunto.
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