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REQUISITOS NECESSARIOS PARA A OBTENÇAO DO GRAU DE 

MESTRE EM CitNCIAS {M.Sc.) 
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ARRANCAMENTO PELO MtTODO DOS ELEMENTOS FINITOS 

Aureo Pinheiro Ruffier dos Santos 

Fevereiro de 1985 

Orientador: Claudio Fernando Mahler 
Programa: Engenharta Civil 

RESUMO 

O objetivo deste estudo e a anãlise do comportamento de 
fundações sujeitas a esforços de arrancamento, atravês do Meto­

do dos Elementos Finitos. 

São analisados sapatas e tubulões ensaiados prõximo a 
cidade do Rio de Janeiro, em um solo residual de gnaisse. Os 
resultados obtidos em campo são comparados com diversos metadas 

existentes para cãlculo da capacidade de carga, e com os obti­
dos atravês de um programa desenvolvido que utiliza a têcnica 

dos Elementos Finitos. 

Para determinação dos parãmetros de resistência doso­
lo e da interface fundação-solo, foram realizadas retroanãlises 
de ensaios in-situ. As fundações e o solo foram discretizados 
atravês de elementos tipo 4 CST (four constant strain triangles). 
Para a interface foram utilizados elementos-junta, originalmen­
te desenvolvidos para anãlise de falhas em rochas. Nas anãli -
ses levou-se em consideração o comportamento não-linear e a pla~ 
tificação do solo. 

A eficiência do programa desenvolvido foi comprovada, 
destacando-se o bom comportamento dos elementos-junta introduzi 
dos. O programa pode futuramente ser utilizado tanto em outras 
pesquisas quanto em projetos, na previsão da resistência ao ar­
rancamento de fundações submetidas a esforços verticais de tra­
çao. 
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ABSTRACT OF THESIS PRESENTED TO COPPE/UFRJ AS PARTIAL 

FULFILLMENT OF THE REQUIREMENTS FOR THE DEGREE OF 
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ANALYSIS OF FOUNDATIONS 
SUBMITTED TO PULLOUT FORCES BY THE 

FINITE ELEMENT METHOD 

Aureo Pinheiro Ruffier dos Santos 

February, 1985 

Chairrnan: Cláudio Fernando Mahler 
Departrnent: Civil Engineering 

ABSTRACT 

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

ln this subject, the results of field tests in footings 
and pier-foundations are analysed. These tests were made on a 
gneissic residual soil, near The City of Rio de Janeiro. The 
field observations are compareci with results obtained by some 
traditional rnethods and with results obtained using a developed 
Finite Element Prograrn. 

Backward analysis were rnade, in arder to determine 
the resistence pararneters of soil and of the interface between 
foundation and soil using results of in-situ tests. The 
foundations and soil were sirnulated with 4 CST (four constant 
strain triangles) elernents. ln the interface were used joint­
elements, originally developed to analyse jointed rocks. Both 
soil non-linearity and plastification are taken into account. 

The efficiency of the developed prograrnrn, particulary 
the use of the joint-elements, were verified. The programm can 
be used in the future to research and to design of foundations 
subjected to vertical uplift loads. 
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I. INTRODUÇ/\0 

O estudo de fundações submetidas a esforços de 

arrancamento é relativamente recente dentro da Mecânica dos So 

los, e nos Ültimos anos tem-se tornado de grande interesse pela 

crescente utilização de estruturas com fundações solicitadas a 

tais esforços, como, por exemplo, torres de transmissâo,antenas 

de râdio e televisão, estruturas off-shore, etc .. 

Neste trabalho ê dada atençio especial ao caso 

especifico do projeto de fundações para estruturas de linhas 

de transmissão. Prevê-se, para os próximos anos, o projeto e a 

construção no Brasil, de vârios quilómetros de novas linhas de 

transmissão, com uma crescente utilização de torres estaiadas , 

que possuem fundações submetidas a elevados esforços de tração. 

Deve-se ressaltar que a maioria dos mêtodos de 

câlculo usados no Brasil foram desenvolvidos em paises com so 

los e condições climâticas bastante diversas das nossas. Estu­

dos profundos com solos tropicais, verificações dos mêtodos exi! 

tentes e parâmetros adotados são necessârios para que se façam, 

cada vez mais, projetos seguros e económicos. 

Neste trabalho ê feita uma comparaçao entre os 

resultados obtidos pela aplicação de diversas teorias existen 

tese pela utilização dos Mêtodos dos Elementos Finitos, e os 

resultados de provas de carga realizadas em sapatas e tubulões 

executados em um solo residual de gnaisse. 



2 

O Método dos Elementos Finitos é largamente em 

pregado em problemas da Mecânica dos Solos e permite avaliar nao 

s6 o comportamento do solo (trajet6ria de tensões, abertura de 

fissuras, etc. ) como também o comportamento da fundação (desl~ 

camentos). Atenção especial e dada, neste trabalho, a interface 

solo-fundação, simulada através de elementos especiais design! 

dos como ''elementos - junta''. 

Os parâmetros representativos do solo usados no 

estudo foram obtidos através de uma retro-anãlise efetuada a pa~ 

tir de ensaios de compressao em placas, realizados no mesmo lo 

cal das provas de carga das sapatas e tubulões. 

No Capitulo II deste trabalho, sao deicritas as 

metodologias mais empregadas para cãlculo da capacidade de car 

ga de fundações submetidas a esforços de arrancamento. 

No Terceiro Capitulo é apresentada uma rãpida vi 

sao dos fundamentos do Metodo dos Elementos Finitos e sua apl! 

caçao na Mecânica dos Solos. São tambem apresentados alguns mo 

deles para a representação do comportamento do solo e técnicas 

para resolução de sistemas estruturais não-lineares. 

--~ 
No Capitulo IV e exposto o processo utilizado P! 

ra a determinação dos parâmetros representativos do solo, que 

consistiu de uma retro-anãlise em função de resultados de ensai 

os de placas. 

A seguir, no Quinto Capitulo sao apresentados as 
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fundações analisadas utilizando o M.E.F. e os resultados obti 

dos. E apresentado, tambim, o estudo paramitrfco realizado para 

determinação das caracteristicas dos elementos da interface fun 

dação-solo. 

A comparaçao entre os resultados previstos pela 

utilização do M.E.F., os previstos pelas diversas teorias para 

cilculo da capacidade de carga das fundações e os resultados ob 

tidos na provas de carga i efetuada no Sexto Capitulo. 

Finalmente,no Capitulo VII sao apresentadas as 

conclusões do trabalho e feitas sugestões para pesquisas futu 

ras. 

Em anexo, sao feitos alguns comentirios sobre os 

deslocamentos de fundações quando sujeitas a esforços de arran 

camentos. 
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11. METÕDOS PARA O C~LCULO DA CAPACIDADE DE CARGA DE FUNDAÇÕES 

SUBMETIDAS A ESFORÇOS DE ARRANCAMENTO. 

II .1 - Introdução 

A capacidade de carga de fundações submetidas a 

esforços de arrancamento é de diffcil determinação exata, e so 

recentemente passou a ser mais intensamente estudada, embora ha 

ja publicações do infcio do século (ver, por exemplo, COOMBS -

1916) que jã mencionam um método para cálculo da capacidade de 

carga de fUndações tracionadas (_Método do Cone). 

No infcio da década de 60, BALLA (1961) desenvo_l_ 

veu a primeira formulação racional, a partir de observações de 

superffcies de ruptura em modelos reduzidos e baseada nas teo 

rias da Mecãnica dos Solos. 

A partir daf, se desenvolveram, mais ou menos p~ 

ralelamente, diversas linhas de estudo em vãrios Centros de Pes 

quisas e Universidades. Estes estudos em geral, se iniciaram 

com ensaios em modelos reduzidos e deram origem a diversos mito 

dos, que foram aferidos através de ensaios em fundações reais . 

Posteriormente também foi utilizado, como ferramenta de cãlculo 

o Método dos Elementos Finitos. 

Neste trabalho serao abordados os seguintes me -

todos: 

i Método do Tronco de Cone 
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i i Metodo do Cilindro de Atrito 

i i ; - Metodo de Ba 11 a 

i V Metodo de Heikkilit e Laine 

V Metodo de Meyerhof e Adams 

vi Metodo da Universidade de Duke 

Vi i - Metodo da Universidade de Grenoble 

Vi i i - Metodo de Rowe e Da Vis . 

Esta abordagem visou incluir, se nao a maior Pª! 

te, pelo menos os métodos mais conhecidos, dispostos em uma se 

qUencia, cronolÕgica na medida do possivel, em função 

aparecimento na bibliografia internacional. 

de seu 

A inclusão, nesta relação, do Mêtodo do Tronco 

de Cone, tido por alguns como obsoleto e ate incoerente, deveu 

-se ao fato do mesmo ser amplamente utilizado no pr~jeto de fun 

dações para torres de linhas de transmissão no Brasil ,sendci tal 

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

Em face da atual divulgação da maioria dos meto 

dos citados, tendo sido vãrios deles, inclusive, detalhadamente 

descritos em DANZIGER (1983), os mesmos serão aqui apenas suma 

riamente abordados. 

II.2 - Metodo do Tronco de Cone 

O Metodo do Tronco de Cone tou de Ptrãmide), sim 

plificadamente Metodo do Cone, que na literatura internacional 
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aparece com os nomes. " Th.e Soi.l Cone Method", "Earth Load Method:' 

etc. , constitui-se num mitodo bastante antigo para determinaçio 

da capacidade de carga de fundações submetidas a esforços de ar 

rancamento. 

Tal mitodo define a capacidade de carga ãõ arran 

camento de uma fundaçio como sendo equivalente ao peso prõprio 

da mesma acrescida ao peso de um tronco de cone (ou de pirâmide, 

dependendo da forma de fundaçio) cuja base menor corresponde a 

base da fundaçio, cuja geratriz forma um ingulo, que designar-se 

-a por a, com a vertical e cuja base maior corresponde ã inters! 

çao da superfTcie lateral com o nTvel do terreno (ver Figura II. 

1 ) • 

D 

O mitodo nao considera, expltcitamente, a resis 

tincia devida as tensões de cisalhamento mobilizados ao longo da 

superfTcie de ruptura, ficando tal parcela ''embutida" na determi 

naçio do ãngulo a, que, deve-se ressaltar, nao corresponde a um 

ãngulo de "arrancamento" da fundaçio, nem deve ser confundido com 

o ãngulo de atrito interno do solo, como ocorre com freqUincia. 

Como seri visto adiante, a superfTcie real de rul 

tura observada em ensaios i curva, nio caracterizando, a rigor, 

um ãngulo de arrancamento. Porim, por simplificaçio, esta supe! 

fTcie i assimilada, ãs vezes (ver item II.8), a um tronco de co 

ne, com geratriz formando um ãngulo A com a vertical, sendo com­

putadas as tensões cisalhantes mobilizadas ao longo da superf}> 

cie lateral. Como pode-se inferir intuitivamente, e foi mostrado 

por DANZIGER e PEREIRA-PINTO (1979) , o ãngulo a do mitodo do co 
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ne e sempre maior que o ãngulo A, representativo da superfftiés 

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

O ãngulo A (ver item II.8) pode ser relacionado a 

caracterfsticas geotécnicas e geométricas da fundação. Jã,quanto 

ao ângulo a, não se tem conhecimento de correlações nem com par! 

metros geotécnicos nem geométricos da fundação, o que faz com 

que a previsaão da carga de ruptura com base no Método do Cone 

seja muito problemãtica. Entre outras coisas, porque a capacid! 

de de carga depende de muitos fatores, além das parcelas de 

peso, que sao, no Método do Cone, representados exclusivamente 

pelo ãngulo a. Para que se pudesse correlacionar o valor de a, 

de alguma forma, ter-se-ia que fazé-lo com um numero grande de 

variãveis, o que é, se não inviãvel, pelo menos extremamente df 

fi c i l . 

Esta inexisténcia (ou impossibilidade) de correl! 

çoes faz com que nenhum ensaio, seja de campo ou de laboratório, 

possa ser realizado de maneira a fornecer o valor de a, a nao ser 

provas de carga, em escala natural, e para cada cas.o em partic~ 

lar. Na prãtica, quem utiliza o Método do Cone para previsão da 

capacidade de carga de uma fundação adota, para a, valores mais 

ou menos ''conhecidos'', em função do tipo de fundação e da categ~ 

ria do solo. 

Diversos autores comentaram que a aplicação do Mé 

todo do Cone pode conduzir a resultados pouco confiãveis. ADAMS 

e HAYES (1967), DANZIGER e PEREIRA-PINTO (1979 ), mostram que 

o método pode fornecer resultados tanto conservativos como con-
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tririos a segurança. 

Um comentirio final relati.vo ao Método de Cone diz 

respeito a que alguns autores consideram que o ingulo a e o pr~ 

prio ãngulo de atrito interno do solo, por exemplo, BALLA (1961~ 

BAKER e KONDNER (1965), ESQUIVEL-DTAZ (1967) e ALI (1968). Entr! 

tanto, além de não ser esta a maneira mais usüal de consideração 

do ãngulo a, pode-se mostrar, a partir dos resultados de provas 

de carga, que aso e igual ao ãngulo de atrito por mera coinci 

dência. 

II.3 - Método do Ciiindro de Atrito 

Um segundo mêtodo, que aparece na mataria dos tra 

balhos que fazer referências ã teori.as existentes,(por exemplo 

BALLA (196l)hé o chamado Método do Cilindro de Atrito. 

Tal método admite que a ruptura s.e di ao longo 

de um cilindro (ou prisma, dependendo da forma de fundação), com 

base equivalente ã da fundação. (Figura (II.2)). 

A capacidade de carga é obtida pela soma do peso 

pr6prio da fundação e o do solo contido no interior do cilindro 

(no caso de estaca ou tubulão sem base alargada, o peso do solo 

é igual a zero), acrescida da resistência, por aderência, ao lon 

goda superficie de ruptura admitida. Quanto a maneira de se cal 

cular o valor da aderência, não se descobriu nenhum método geral 

e confiivel, na literatura levantada. 
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Note-se, porêm, que o Mêtodo do Ciltndro de Atri 

to representa um avanço em relaçio ao M~todo do Cone,pof~ ê ·mais 

pr5ximo dos pricipios da Mecinica dos Solos. Sua principal limi 

tação decorre, fundamentalmente, de ter sido desenvolvido com 

base numa superficie de ruptura admitida, que muitas vezes não corres 

ponde ã realidade assim, em muitos casos como, por exemplo, de estacas· e 

tubulões sem alargamento de base ou tubulões curtos com base alargada, a su 

perficie de ruptura admitida pe bastante próxima 'da realidade. 

II.4 - Mêtodo de BALLA 

O trabalho publicado por BALLA (1961) constituiu­

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

O autor estudou o caso de ancoragens rasas do ti 

po cogumelo (ver Figura (11.3}, a partir de uma sêrie de ensaios 

em modelos reduzidos em areias, basicamente secas. Esses ensaios 

serviram para observações quantitativas (efeito de diversos fa 

tores na capacidade de carga) e qualitativas (forma de superfic!. 

e de ruptura). 

Dentre as principais conclusões obtidas por BALLA 

(1961), pode-se citar: 

o a capacidade de carga aumenta - com o acrêsci 

mo de dimensão da base, assim como com a profundtdade de assenta 

mente da fundação; 

• a seção meridiana da superficie de ruptura ê 

uma curva que abre na direção do nivel do terreno, iniciando no 
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bordo gupe~ior da placa com uma tangente vertical, e intercepta! 

do o nlvel do terreno com um ãngulo de aproximadamente 45° - •/2 

(Figuras (II.4) e (II.5)). 

Em todos os testes apenas se desenvolveu uma uni 

ca superflcie de ruptura. 

Para o desenvolvimento teõrico de um processo de 

cãlculo da capacidade de carga, BALLA (1961) inicialmente admi 

tiu que a superflcie de ruptura era circular, com os ãngulos jã 

referencia dos no bordo inferior e superior; posteriormente demons­

trou por via teõrica que tal superflcie era aproximadamente cir 

cular, com aqueles mesmos ãngulos jã citados evidenciando as con 

<lições de contorno. Vale notar que a asserção inicial do ·,àutor 

quanto ã forma da superflcie de ruptura, circular, originou - se 

de observações e medições levadas a efeito nos ensaios de mode 

los realizados. 

A capacidade de carga e dada pela soma de duas pai 

celas, a primeira englobando o peso da fundação e o peso de solo 

interior ã superflcie de ruptura e a segunda consistindo na for 

ça proveniente das tensões de cisalhamento mobilizadas ao longo 

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

Apesar dos ensaios terem sido realizados apenas 

em areias, o desenvolvimento teõrico levado a efeito pelo autor 

inclui solos com coesão. A capacidade de carga obtida e propoi 

cional ao cubo da profundidade (D-v) e depende dos parâmetros 

c, • e y do solo, alim de um coeficiente~ definido como: 

).=D-v (II.l) 
B 
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Uma vez que as fÕrmulas dos fatores dependendo do 

ângulo de atrito e do coeficiente À são razoavelmente complic~ 

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

A fÕrmula da capacidade de carga expressa pela car 

ga de ruptura Qu' é dada por: 

(II.2) 

sendo T a parcela correspondente ã resisténcia ao cisalhamento 
V 

e G1 e G2 parcelas de peso. As expressões de Tv' G1 e G2 constam 

da Figura (II.6}, além dos âbacos e tabelas de F1 , F2 e F3, fato 

res que dependem de • e À e aparecem nas expressões de Tv' G1 e 

G2. 

A aferição da metodologia de cãlculo proposta pelo 

autor a partir de provas de carga foi feita com poucos resulta­

dos em fundações de grandes dimensões - alem dos ensaios em mo 

delos reduzidos o que e perfeitamente compreensivel, em fun 

ção do limitado acervo de testes existentes na época. No caso de 

solos coesivos a previsão da teoria sõ foi comparada a ensaios 

de fundações com pequenas dimensões. Nos casos analisados; ateo 

ria de BALLA (1961) forneceu bons resultados. 

Vale enfatizar que, apos o trabalho de BALLA(l961 }, 

diversos autores verificaram, como serã visto a seguir, uma dif! 

rença substancial no comportamento de fundações rasas e profu~ 

das, tendo sido introduzido o concéito de profundidade critica.O 

autor estudou exclusivamente o problema de fundações a pequenas 
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profundidades, tendo sido a relaçio mâxima entre profundidade de 

assentamento e diâmetro da fundaçio, nos seus modelos, 

mente superior a 3. 

- - li 

I I.5 - Metodo de HEIKKILA · e LAINE 

1 igeir! 

O metodo para determinaçio da capacidade de carga 

apresentado por HEIKKILJl. e LAINE (1964), baseou-se em uma grande 

serie de testes em placas de ancoragem (cerca de 250 testes) re! 

lizados entre 1961 e 1963 pela Imatran Voina Osakeyhtô - comp! 

nhia energetica filandesa, acrescidos de alguns ensaios em mode 

los reduzi dos. A formul açio exposta e puramente empi"ri ca. 

Embora, cronolõgicamente posterior ao trabalho apr~ 

sentado por BALLA (1960), os autores consideram a resistência do 

arrancamento mobilizada ao longo de um prisma (como no metodo do 

Cilindro de Atrito). No entanto, e estudada a influência de uma 

serie de fatores, levados em consideraçio de forma particular 

apenas nesta formulaçio. 

Os testes foram realizados em placas de ancoragem 

de concreto reforçado, quadradas e retangulares, assentes hori 

zontalmente a pequenas profundidades relativas, porem com a for 

ça de arrancamento fazendo um ângulo H com a vertical, variando 

de 0° a 40° (ver Figura (11.7)). 

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, homog_ª-

neos, com grandes cavas de fundação reaterro não compactado; 

Grupo 2 ( 4 testes) - solos idênticos 

grupo 1, porêm com reaterro parcialmente compactado; 

aos do 

Grupo 3 (10 testes) - solos arenosos, consisti~ 

do de fiferentes camadas de espessura variavel, com pequenas ca 

vas de ,fundação e reaterro não compactado; 

Grupo 4 (53 testes) - solos coesivos, consistin 

do de diferentes camadas de espessura variavel, com pequenas ca 

vas de fundação, e reaterro não compactado. 

Nos testes dos grupos 1, 2 e 3 o tempo entre a ins 

talação e o arrancamento variou de um a quatro dias, nos testes 

do grupo 4 este período estendeu-se atê 275 dias. 

Posteriormente, para observação da superfície de 

r~ptura,foram realizados alguns ensaios em modelo reduzido. 

Os resultados dos testes do grupo 1 foram analisa 

dos estatisticamente pelos autores, tendo sido obtida a segui~ 

te expressao para determinação da força de ruptura: 

Q u = P f - 4, O - 3, 8 D + 1 , 9 5 D 2 
-

0,20 H + 0,004 H 2 + 2,3 p -

- 5, 6 A + 4, 1 A D + O, 24 w + 2, 3 y {11.3) 

onde: 
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Qu - força de ruptura (tf) 

Pf - peso prõprio da placa (tf); 

D - profundidade da placa (m); 

H - inclinação da força de arrancamento(graus); 

p - perimetro da placa (m); 

A - areada placa (m 2
); 

w - teor de umidade (%); 

y - peso especifico aparente do solo(tf/m 3
). 

Os autores consideraram a expressão acima complic~ 

da para uso prãtico, além de ser vãlida apenas para um tipo de so 

lo (arenoso), porem a mesma dã alguma ideia do efeito dos dife 

rentes fatores na capacidade de carga. 

Em face disto os autores apresentam uma equaçao 

simplificada, semelhante ã dó método do cilindro de Atrito: 

onde: 

Qu = pf + PS + p D s e (II.4) 

PS = peso do s o 1 o contido em um prisma, cuja base 

correspondente a placa e os 1 a dos sao para 1 ~ 

los a força de arrancamento (ver Figura( II .8)~ 

S = coeficiente dependente das caracteristicas do 

sol o (tf/m 2 l; 
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C = coeficiente dependente da inclinação da força 

de arrancamento. 

Os autores observam que a fÕrmula acima pode ser 

aplicada a solos estratificados, desde que considerado o efei t@ 

das diferentes camadas ao longo do prisma assumido. 

Os autores tambem comentam terem observado,nos e~ 

saios em modelos reduzidos, que a forma da superficie de ruptura 

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

Relatar-se-i, a seguir, os efeitos dos diversos fa 

tores influenciadores da capacidade de carga estudados pelos au 

tores . 

COEFICIENTES ------------

O uso da equaçao (II.4) admite que o coeficiente S 

seja conhecido para diferentes solos. Os testes realizados forne­

ceram os valores constantes da Tabela (II.l). As variações obti 

das devem-se a dispersão dos resultados dos testes. 

Para outros solos, diferentes dos mencionados na ta 

bela (II.l), e necessirio estimar o coeficiente S, em função dos 

valores apresentados. 

Como pode ser constatado, ao analisar-se a tabela 

citada, em solos coesivos S parece assumir valores constantes, p~ 

rem para solos arenosos S cresce em função da profundidade. 
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I~Ç~INAÇAO_DA_FORÇA_DE_ARRANCAMENTQ 

Nos testes do grupo 1 a inclinação da força nao te 

ve praticamente efeito na resistência, para valores de 0° a 30°. 

Mesmo a 45º o acrêscimo de carga foi de apenas 10% a 20%. Os va 

lores do coeficiente C da equaçio (II.4) são apresentados na Fi 

- 1 d (cos H}-l . gura (II. g) onde tambem aparecem os va ores e 

Nos testes dos grupos 3 e 4 a inclinação H da for 

ça teve grande influência para valores maiores que 20°. Este efei 

to foi atribuido a uma maior influência do solo fora da região 

de reaterro na capacidade de carga, para grandes inclinações. 

PROFUNDIDADE NA PLACA ---------------------

Nos solos arenosos a capacidade de carga foi pr~ 

porcional ao quadrado da profundidade, porem em solos coesivos a 

relação foi aparentemente linear nas profundidades estudadas. 

Foi observado, também, que o aumento da profund! 

dade produziu um acréscimo na força inicial 

meça o deslocamento da fundação. 

PERIMETRO DA PLACA 
--·· ---------------

Q., para a qual , . 
co 

O efeito do perimetro foi estudado usando placas 

de mesma area porem com diferentes relações largura/comprimento. 
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Foi observado um aumento da capacidade de carga 

para um aumento de perimetro. Entretanto a mudança de perimetro 

não influencia a força inicial o1 . 

AREA DA PLACA -----------------

Para um aumento somente da area verificou-se ha-

ver muito pouca influência na capacidade de carga, quando não ha 

via tambêm um aumento do perimetro. Se simultâneamente ao aumen 

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

No entanto, aumento da areada placa provocava au 

menta da força inicial Qi. 

INCLINAÇAO_DA_PLACA 

Observou-se nos testes que a inclinação da placa 

nao influenciava a carga de ruptura. Porêm, posteriormente, nos 

ensaios em modelo reduzido, constatou-se uma tendência das pl! 

cas de girar, posicionando-se perpendicularmente a direção da 

força de arrancamento. 

DIMENSDES __ DA __ CAVA 

Embora grandes cavas de fundação nao sejam execu-

tadas na prãtica, os autores as utilizaram tentando fazer com 

que os testes fossem realizados em solos mais homogêneos e com 

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

sideravelmente. 

Este aumento da resistência acentuava-se quando a~ 

mentavam a inclinação da força de arrancamento, ou a profundida­

de da placa. Tal fato foi atribuido, pelos autores, ã maior pa~ 

ticipação de solo natural, não perturbado, na resistência ao ar 

rancamento. 

VELOCIDADE_DE_APLICAÇAO_DAS_CARGAS 

Muitas cargas em ancoragens de estais de torres de 

transmissão (por exemplo, cargas devidas ao vento ou a ruptura 

de condutores) atuam em rãpidos periodos de tempo. No caso de 

ruptura de condvtores, a carga mãxima atua em poucos segundos.S~ 

mente em torres de ãngulo as cargas mãximas permanecem por lon 

gos periodos de tempo. Para verificar a influência da velocida 

de de aplicação das cargas os autores realizaram testes, em que 

o periodo no qual era mantida uma carga constante, para cada es 

tãgio de carregamento, variava de 30 segundos a meia hora. toi 

observado que nos testes com carga mantida por maiores periodos 

não houve variação na força de ruptura em solos arenosos, porem 

em solos coesivos a capacidade de carga diminuiu em cerca de 30%, 

em relação a testes com menores per1odos de tempo. 

COMPACTAÇAO __ oo __ REATERRO 

O efeito da compactação do reaterro foi examinado 

usando cavas grandes o suficiente para que o solo não pertubado 

não influenciasse os resultados . Foi observado que um aumento 
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da energia de compactação aumentava a capacidade de carga,e pri~ 

cipalmente, reduzia os deslocamentos. 

INTERVALO_DE_TEMPO_ENTRE_INSTALAÇ~O_E_ARRANCAMENTO 

Nos testes realizados no grupo 4, como jã foi dito, 

o tempo entre a instalação da placa~ 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 intervalos de 

tempo, aumentou em cerca de 25%. 

Corroborando estes resultados os autores relatam 

que, posteriormente, as fundações de uma antiga linha de trans 

missão abandonada foram carregadas atê a ruptura, apõs o que 

foram reinstaladas e recarregadas. As cargas de ruptura na 

meira fase dos testes foram, em média, 55% maiores que as 

das nos testes das fundações reinstaladas. O solo consistia 

silte e areia siltosa. 

prj_ 

obti 

de 

Finalizando, os autores comentam que a "auto - com 

pactação", como eles designaram este efeito, e mais efetiva em 

solos com granulometria fina e que, ao longo do tempo, o efeito 

deste fenômeno substitui. as vantagens obtidas por 

cãnica. 

uma compactação me 
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II.6 - Mêtodo de MEYERHOF e ADAMS 

O processo de cãlculo que consta do trabalho de 

MEYERHOF e ADAMS (1968) originou-se de sêries de experiências le 

vadas a efeito em duas instituições, a Ontario Hydro Research Oi 

visione a Nova Scotia Technical College. Detalhes dos testes re 

alizados são fornecidos por ADAMS e HAYES (1967) para a prime! 

ra instituição 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 apreciavelmente 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 superficie de ruptura ocorreu estende~ 

do-se num arco raso do bordo da fundação atê a superficie. Agra~ 

de profundidade a superficie de ruptura foi menos distinta, sen 

do inicialmente curva e depois essencialmente vertical, estende~ 

do-se atê a superficie. Em areia fofa, e grande profundidade, a 

superficie de ruptura foi essencialmente vertical e limitada a 

uma pequena distância acima da âncora. Em areia fofa e pequena 

profundidade a superficie de ruptura foi novamente vertical, mas 

estendendo-se atê a superficie. Os autores concluiram que a re 

sistência ao cisalhamento foi mobilizada ao longo de um superff 
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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 vãrios casos foi similar ã obtida nos ensaios em modelo redu 

zido por HEIKKILA e LAINE (1964). 

No caso das argilas testadas, que variaram, em con 

sistência, desde mole atê rija, em condições amolgadas e, ainda, 

saturadas, verificou-se que tanto na argila mole como na rija a 

capacidade de carga aumentou com a profundidade, finalmente al 

cançando um valor constante. Os autores chamaram a atenção qua~ 

to aos deslocamentos elevados nas argilas comparativamente aos 

deslocamentos relativamente pequenos em areias, antes da rupt~ 

ra. Quanto ã superficie de ruptura, os autores observaram que 

uma bem definida superficie de ruptura ocorre, pelo menos a p~ 

quenas profundidades. 

O trabalho de MEYERHOF e ADAMS (1968) trata,aihda; 

do efeito do·grupo em fundações tracionadas, tendo os testes re 

alizados sido reportados por WISEMAN (1966), para areias, e por 

LANGLEY (1967), para argilas. O efeito de grupo não serã aborda 

do no presente trabalho. 

A teoria desenvolvida para o cãlculo da capacidade 

de carga, baseou-se nas observações dos testes realizados. Entre 

tanto, os autores comentam que, em função das formas complexas 

encontradas, foram feitas diversas simplificações com respeito 

ãs reais superficies de ruptura. Os autores comentam ainda que a 

teoria ê geral e aproximada. Uma distinção bãsica ê feita abor 

dando os casos de fundações rasas e profundas (Figura (II.10)). 
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A teoria foi desenvolvida para o caso de fundações 

corridas, tendo sido posteriormente modificada para o uso, tanto 

em areias quanto em argilas, em fundações circulares e retangul~ 

res. 

Para fundações corridas tem-se: 

a) Pequena Profundidade: 

Quando a carga de ruptura Q ê atingida, uma massa . . u 

de solo tendo aproximadamente a forma de um tronco de ptfimide ê 

levantada e a superficie de ruptura atinge o nivel do terreno(Fj_ 

gura (II. l Qa)) .Conseqüentemente, a resistência ao cisa lhamente do 

solo e mobilizada ao longo da superficie de ruptura. 

sapata 

A capacidade de carga por unidade de comprimentoda 

e proveniente da soma entre as parcelas de resistênci 

a ao cisalhamento e peso mobilizadas, conforme a equàçio ( ver 

tambêm Figura (11.lüa)}: 
' 

sendo: 

Q = 2 C cosa+ 2F cos 6 + w u f {11.5) 

Cf = força de coesao ao longo da superficie de ruE 

tu ra ; 

F = força de atrito ao longo da superficie de SUf 

tu ra ; 

a e S = inclinações mêdias com a vertical de Cf e F, 

res pec ti vame nte; 
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w - a soma dos pesos da fundação e da massa de so 

lo levantada na ruptura. 

Neste ponto, MEYERHOF e ADAMS (1968) realizam uma 

simplificação admitindo, para o cilculo, os esforços atuando ao 

longo de uma superficie vertical de ruptura. 

Dizem aqueles autores que, na ausencia de uma solu 

çao rigorosa para as tensões na superficie de ruptura, Q e dado . . . u 

aproximadamente por: 

sendo: 

chega-se a 

sendo: 

Q = 2C + 2P sen ó+ w 
u p 

(11.6) 

C = c D - força devida ã coesao c do material, mo 

bilizada ao longo de toda a profundidade 

D ; 

PP - empuxo passivo total, inclinado de um ângulo 

i5 com a horizontal e agindo, para baixo, num 

plano vertical passando pelo bordo da funda 

çao. 

Substituindo diversos valores na expressao (11.6), 

Q = 2cD + yD 2 K + w 
u pv (11.7) 
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= K tg a 
p 

KP = coeficiente de empuxo passivo; 

(II.8) 

y = peso específico aparente do solo. 

Dos resultados de modelos de fundações corridas em 

areias os autores verificaram que o ângulo de ruptura mêdiô com 

a vertical se situava entre ~/3 e 2~/3. Para um valor rnêdio de 

~/2 correspondente ãquele ângulo {de ruptura rnêdio), cãlcülos por 

tentativas mostraram que ó ê aproximadamente 2~/3. Para os cor 

respondentes coeficientes de empuxo passivo KP baseados em supe~ 

fícies de ruptura curvas obtidos por CAQUOT e KtRISEL (1966) as 

componentes verticais K governando a resistência a tração fo pv . . . 
rarn avaliadas, sendo mostradas na Figura (II..11) . 

Ainda urna transformação ê feita, por conveniência 

de anãlise e cornparaçao de resultados de testes, segundo MEYERHOF 

e ADAMS ( 1968), e o va 1 or de K ê expresso por: pv . 

sendo: 

(II.9) 

K coeficiente de empuxo passivo nominal, corres u 

pendente ao plano vertical passando pelo bor 

do da fundação. 
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A equaçao (II. 7) torna-se, então 

Ou = 2cD + yD 2 Ku tg ~ + w (II.10) 

Os valores de Ku sao fornecidos também na Figura 

(II.ll). 

b) Grande profundidade: 

Com o acréscimo da profundidade da fundação, a com 

pressibilidade e as deformações da massa de solo acima da funda 

çao impedem que a superfície de ruptura atinja o nível do terre­

no ( Figura (II. lOb)). A extensão desta ruptura restrita pode 

ser incluída na anãlise limitando o comprimento vertical H da su 

perfície de ruptura e utilizando a pressão de sobrecarga acima 

do nivel da superficie de ruptura p = y(D-H). Dessa forma, a . . . o 

equação (II.10) pode ser modificada para fundações a grande prQ 

fundidade e escrita como 

Ou= 2cH + y (2D-H)H Kutg ~+w (II.11) 

O valor de H, segundo aqueles autores, sõ pode ser 

determinado através da observação da extensão da superficie de 

ruptura e uma anãlise dos resultados dos testes afetúados por 

eles conduziu aos valores da Tabela (II.2) . 

MEYERHOF e ADAMS (1958) fornecem um valor 1 i mi te 

para a capacidade de carga a tração, que é dado pela soma da ca 

pacidade de carga da base da fundação com o atrito lateral ~ de 

seu fuste. 



sendo: 

mos: 

26 

Q = B(cN + yDN )+A f + w 
u c q s s (II.12) 

As - area lateral do fuste da fundação; 

fs - atrito lateral unitãrio mêdio do solo no fus­

te ; 

Nc e Nq - fatores de capacidade de carga para fundações 

ã compressão, obtidos por MEYERHOF (1951). 

No caso de fundações circulares e retangulares te 

a) Fundações Circulares 

A anilise de fundações corridas foi estendida para 

fundações circulares atravês da determinação da resistência ao 

cisalhamento, representada pela força de coesão e empuxo passl 

vo inclinado de & com a vertical, atuando numa superficie cilin 

drica passando atravês do bordo da fundação .Figura (II.lla)·.A~ 

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

tornam-se: 

(II.13) 

ou 

(II.14) 
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s - fator de forma governando o empuxo passivo em 

uma parede cilindrica convexa. 

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

a equaçao ( lI.11) torna-se: 

Qu = nc BH + s (n/2)yB (2D-H)HKU tg. + w (II.15) 

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

pressio, semelhante i equáçio (11.12). 

Dos resultados de modelos de fundações circula 

res em areias, os autores verificaram que o ingulo de ruptura 

media com a vertical se situava entre •/4 e •/2. Para um valor 

media de •/3 correspondente iquele ingulo (de ruptura media), o 

valor de 5 e aproximadamente 2•/3 e os valores correspond~ntes 

do fator de formas foram estimados de teorias aproximadas de 

empuxos de terras baseadas em superficies de ruptura planas 

(BEREZANTZEV - 1952, MACKAY - 1966). Para pequenos valores de 

profundidade relativa D/B os resultados teõricos podem ser apr~ 

ximadamente representados por: 

s = l + m D/ B (ll.16) 

com um mãximo de: 

s = l + m H/B (II.17) 

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

Uma anilise aproximada para a .determfna~io da 

carga de ruptura a traçio de uma fundaçio retangular de largura 

B e comprimento L pode ser obtida, semelhantemente ao caso de 

cargas a compressio (MEYERHOF,1951), admitindo que o empuxo de 

terra ao longo do pertmetro das duas porçoes extremas de compr! 

mento B/2 i governado pelo fator de formas correspondente ao 

caso de fundações circulares, enquanto que o empuxo passivo de 

terra ao longo da porçio central de comprimento L-B · e o mesmo 

do caso de fundações corridas. Dessa forma, pode ser mostrado 

que,no caso de fundações superficiais: 

Qu = 2cD(B+L) + yD 2 (25B+L-B) Ku tgq, + w {II.18) 

enquanto que,para fundações profundas: 

Q u = 2 c H ( B + L ) + y ( 2 D- H ) H ( 2 5 B + L- B ) K u tg q, +w ( I !. l 9 ) 

com um limite superior correspondente a capacidade de carga a 

compressao. 

No caso de fundações quadradas, os autores sug! 

rem que se faça B= L nas expressões {II.18) e {_II.19) acima. 

No que diz respeito a aferiçio do mêtodo de cil 

culo proposto, os autores comentam que: 

o no caso de areias, os testes em modelos forne 

ceram resultados com uma dispersio razoivel dos pontos em torno 

das previsões, o que, segundo os autores.era previstvel em fun 
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çao dos diferentes tipos e densidades de areias utilizadas; oara 

testes em es·ca 1 a natural, os res·ul ta dos foram também razoãvei s ; 

no caso de areias fofas houve uma distribuição em torno das pr! 

visões, enquanto que no caso de areias compacta~ houve uma ten 

dência de resultados ligeiramente conservativos; 

o no caso de argilas, os testes mostraram que no ca 

so de fundações ã pequena profundidade a teoria geral não prod~ 

ciu bons resultados, posto que os valores observados de cargas 

de ruptura foram da ordem de metade dos valores previstos, no 

caso de pequenas profundidades. A diferença foi atribuída ãs ex 

cessivas deformações da argila antes da ruptura ~espefialmente 

no caso de argilas moles~ e pelas forças de tração devidas,pr~ 

vavelmente, ãs pressões neutras negativas registradas abaixo e 

acima das fundações, e que provocaram trincas de tração. Um pr~ 

cedimento empírico foi empregado utilizando um coeficiente Nu que 

relaciona a capacidade de carga ã tração com a resistência nao 

drenada da argila. Não foi feito pelos autores nenh.um comentário 

quantoã realização de testes em escala natural, ou quanto as con 

dições de saturação das argi 1 as. 

II.7 - Método da Universidade de Duke 

Designou-se sob o nome de Método da U~iverfidade 

de Duke, a solução ali desenvolvida para fundações submetidas a 

esforços de tração, reportada em três teses de mestrado (ESQUfVEL 

- DfAZ - 1967, ALI - 1968 e BHATNAGAR - 1969) conforme teoria ex 

posta por VESIC (1969) sobre a capacidade de carga de objetos en 

terrados no fundo do oceano. 



3C 

As tris teses versam basicamente sobre o comport! 

mento de fundações submetidas a esforços verticais de tração com 

base em resultados de experimentos realizados em solos distintos 

(areias, examinadas por ESQUÍVEL - DTAZ - 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 metãlica cúbica de 30 polegadas de lado. Os mode 

los reduzidos constituiram-se em dois tipos de fundação, quais se .-
jam, placas e estacas. Todos os modelos tiveram o mesmo diãmetro 

(3 polegadas), tendo sido ensaiadas placas a diversas profundid! 

des e estacas de diversos comprimentos, ou seja, com vãrios valo 

res da relação D/B, sendo D a profundidade da placa ou da base da 

estaca e B o diãmetro da placa ou da estaca. Procurou-se, em to 

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

casem igual profundidade. 

A filosofia do procedimento para a realização dos 

testes foi a mesma, nos tris trabalhos. Todos os ensaios foram re 

alizados com carga (ou tensão) controlada, sem uma espera para es 

tabilização dos carregamen.tos correspondentes, jã q.ue as cargas 

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

Alim das medições dos deslocamentos das fundações 

foram realizadas medições do nivel do terreno em torno da funda 

ção de maneira a auxiliar a observação do solo mobilizado no pr~ 

cesso de tração da fundação e da superficie de ruptura desenvolvj 

da. Nesse particular, no caso de argilas moles, ALl (1968}fez uma 

sirie de ensaios em que se utilizou camadas de cores diferentes. 
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No que diz respeito ao mêtodo proposto para câl 

culo da capacidade de carga das fundações, foi feita uma adapt! 

ção da teoria desenvolvida por VESIC para a expansão de cavida 

des. 

Como resultado de um estudo dos mecanismos de for 

maçao de crateras por efeito de explosivos, VESIC e BARKSDALE 

(1963) propuseram uma formulação para a pressão de ruptura den­

tro de uma cavidade, criada pela explosão de uma carga enterrada 

num meio semi-infinito, homogêneo e isotrõpico, cujas propried! 

des flsicas sao definidas por uma envoltõria de resistência ca­

racterizada por uma reta com um intercepto c e um ângulo~ com 

a horizontal, ambos os parâmetros independentes da deformação. t 

admitido que, na condição de equillbrio, o material imediatamen­

te em torno da cavidade, atê um certo limite que pode ser deter 

minado analiticamente,tendo comportamento rlgido ~ plâstico 

enquanto que, alêm deste limite, ê line.armente deformâvel .As pr~ 

priedades elâsticas do meio com esta condição são definidas pelo 

módulo de elasticidade E e pelo coeficiente de Poisson. 

A pressao de ruptura Puno caso de um explosivo 

concentrado num ponto ê dada por: 

(JI.20) 

onde: 

pu = pres.sao de ruptura; 

q = pressao correspondente a sobre carga; 

3 c e 'q = fatores adimensionais de e.xpansao de. cavi 
dade esfêrica. 
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VESIC e BARKSDALE (1963} fornecem tabelas e cu! 

vas correlacionando Fc e Fq com~ e um indice de rigidez do solo 

definido como: 

E (I 1. 21 ) 
(1 + D} (c + q tg <li) 

O problema de uma carga linear infinita expandi~ 
. . 

do uma cavidade cilindrica de comprimento infinito ê abordado S! 

paradamente. A pressão de ruptura para essas cavidades 

por: 

ê dada 

Pu = c F' c + q F 'a-. (.II.22) 

onde: 

J' e 31 = fatores adimensionais de expansao de 
c q 

cavidade cilindrica, os quais sao 

também funções de~ e Ir. 

Na abordagem acima, a cavidade ê admitida estan 

do a tal profundidade que nehuma superfície de ruptura e desen 

volvida. 

Foi analisado tambêm (VESIC e BARKSDALE- 1963 

VESIC, CLOUGH e TAi - 1965) o problema de formação de crateras co 

mo um caso de expansão de cavidades a profundidades modera das 

dentro de um meio semi-infinito. Estudou-se o caso de uma carga 

linear, expandindo uma cavidade cili"ndrica de comprtmento i.nfini" 

to, o eixo da cavidade sendo paralelo i superficie hori.zontal do 

meio, considerado tambêm homog~neo e isotr6pico. 
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Se a distãncta Z na f\gura trI.12) i suficfente 

mente pequena, a cavidade expandida de rato R1 e pressão interna 

pu poderã causar a ruptura da massa de solo acima da cavidade ao 

longo das superficies de ruptura circulares Ôl e 43. As superfl_ 

cies de ruptura foram admitidas interceptando a superficie do 

meio com o ãngulo de 45° - •12. Com base em observações experI 

mentais, as superficies de ruptura foram tambim admitidas como 

encontrando a cavidade, nos pontos 1 e 3 da Figura (11.12), com 

uma tangente comum vertical. 

A resist~ncia ao cisalhamento ao longo das supe! 

ficies de ruptura e determinada pela aplicação da equaçao de 

Kotter. Considerando o equilibrio estãtico da massa de solo in 

terna ãs superficies de ruptura, a pressão de ruptura na cavida 

de Pu e dada por 

F' + yZ F' Pu = e e q (II.23) 

sendo y o peso especifico do material. 

Esta equaçao e similar ãs equaçoes trI.20) e trr. 

22) sendo F' e e F' q eh.amados de "cavity breakthrough factors" 

que pode ser traduzido como fatores de expansao da cavfdade. Esses 

fatores são funções neste caso, apenas de te da relação Z/R 1 . 

Se a carga linear e substituída por um ponto de 

carga concentrada expandindo uma cavidade esferica, torna-se um 

problema de equilibrfo plãstfco axi-simetrico. Uma vez que nao 

existe solução rigorosa para este caso tridimensional de sfmetria 
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axial, foi admitido que a distribuiçio de tensões normais e cisa 

lh.ates, assim como os ingulos, sio os mesmos do caso bidimensi 

onal da expansio de uma carga linear mencionada 

F i g u r a {l I. 1 2 ) ). 

anteriormente. 

A pressao de ruptura, existente no interior da ca 

vidade, i determinada pela equaçio de equflfbrio vertical da mas 

sa de solo interior i superfTcie de ruptura acima da caVidade. 

Depois de computar as forças: verticais envolvidas, Pv, w1 , w2 e 

a componente vertical da resultante das forças desenvolvidas ao 

longo da superfTcie de ruptura, Fv ( ver Figura {II.12)), a equ! 

çio de equilfbrio fornece o valor da pressio de ruptura na cavi 

dade: 

{II.24) 

Esta equaçao i semelhante â equaçao (II.23) ante­

rior. Neste caso, F e F sao tambim fatores de expansio da cavi 
c q 

dade, mas sao distintos de 

dados por: 

2 Rl 
--(-) 

3 Z 

F' e F ' 
c q Os fatores Fc e Fq sao 

(II.25) 

(II.26) 

Nestas expressões os coeficientes c1 a c4 dependem 

exclusivamente do ingulo que define a reta de resistincia ao ci 

salhamento $. Os valores de Fc e Fq sio funções apenas de $ e 

da rel açio Z/R 1. 
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Os conceitos da teoria de expan~ão de cavidade de 
VESIC descritos anteriormente foram aplicados ao caso de uma pl! 
ca de ancoragem rasa. 

Para tal ê admitindo que a pressao de ruptura na 
cavidade ê equivalente ã pressão de ruptura ã tração da placa de 
ancoragim 3-1 da figura (II.12). O volum~ da metade superior da 
cavidade, ou do hemisfêrio 3-2-1 e considerado agora como sendo 
preenchido de solo cujo peso ê 2/3 n.Rf y. Esta massa de solo irâ 
acrescer a pressao agindo na placa 3-1 de um valor Pa' sendo Pa 
dado por: 

= 
2 

3 

(.II .27) 

Adicionando esta quantidade ã equaçao (II.24),te! 

se-a a pressao de ruptura da placa, qu' dada por: 

q u = c F c + ·y Z F q + 
2 

3 
(II.28) 

Em se desenvolvendo o segundo termo da eqüação 
(II.28), utilizando a expressão (II.25), pode-se constatar que 
um dos termos do desenvolvimento serâ igual a - 2/3 yR 1 e,assim, 
a expressão (11.28) torna-se: 

qu=cFc+yZ[1,0+c 1 *+c2 (*)1 ] (11.29) 

De outra forma pode-se fazer: 

q = C rc + y z f u . . q 
(1 I • 30) 

Nes:te caso, l=' e F sao os fatores de expansao · de 
c q 

cavidade aplicados a placas circulares. Naturalmente,~· = l=' ,en . c c -
quanto que F # F. q q 

No caso de solos sem coesao, equaçao (11.30) tor 
na-se 

(lI.31) 
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S eme l h.a,n te.mente 

de placas ctrculares podem ser 

aos fatores r e r, para o caso . c . q . 

obttdos os fatores F' e r• ,para c q . 

o caso de placas retangulares. Valores numéricos de Fc' rc' F~ , 

F' c , 

çao 

F , f' , F' e fq' 
q q q 

de~ e da relação 

sao fornecidos na Tabelas (II.3), em 

D/B. 

fu n 

Nas três teses citadas sao feitas comparaçoes en­

tre os resultados obtidos e previstos. Foi observado em todas as 

teses um aumento da capacidade de carga ã tração com a profund! 

d ade (e também com o aumento do diâmetro, no caso de placas), te~ 

do sido notada uma variação de comportamento ã partir de uma de 

terminada relação D/B (variâvel em função do tipo de solo) e que 

caracterizaria o conceito de profundidade critica, fronteira en 

tre fundações rasas e fundas. 

11.8 - Método da Universidade de Grenoble 

Este método foi desenvolvido na Universidade de 

Grenoble com o apoio da E.D.F. - Eletricité de France, organiz~ 

ção estatal francesa de energia elétrica, sendo reportado em di 

versas teses, como as de RIBIER (1962) MARTIN (1963) ,MONTEL{l963), 

MARTIN (1966), TRÃN-VÕ-NHitM (1971) e BATMANABANE (1973), além 

de outros trabalhos, dentre os quais pode-se citar os de BIAREZ 

e BARRAUD (1968), PORCHERON e MARTIN (1968), MARTIN (1973), MAR 

T!N (1975) e MARTIN (1978). 

O mêtodo originou-se a partir da observação do f~ 

nõmeno real de ruptura do solo - em ensaios em modelos reduzidos 

- e, a partir dai, em estudos teõricos fundamentados nos concei 

tos da Mecânica dos Solos; tal metodologia foi também aferida,p~ 
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los seus tdealtzadores, em um nümero elevado de provas de carga 

realtzadas em esc~la natural por uma s~rfe de instituições, atr! 

ves de paises membros da C.I.G.R.E. (Confêrence Internacionale 

des Grands Rêseaux Electriques ã Haute Tension); o mêtodo abran 

ge , praticamente,todos os tipos de fundação normalmente utili 

zados. 

Nas f6rmulas de capacidade de carga ao arrancamen 

to, que serao apresentadas a seguir, as fundações sao agrupadas 

em três tipos, a saber: estacas ou tubu1ões sem alargamento de 

base; placas ou grelhas e o modelo designado pelos franceses de 

"plaque avec fÜt", ou placa com fuste, onde podem ser englobados 

as sapatas e os tubulões de base alargada. 

a) Estacas_ou_Tubulões ___ sem_Alargamento_de_Base 

O mêtodo de cãlculo, aproximado, ê baseado em obser 

vaçoes segundo os quais existe uma zona de solo junto da estaca 

que permanece solidãria na ruptura por tração. A limitação dessa 

zona foi assimilada a diversas formas de curvas: arco de circulo 

arco de espiral logaritmica e segmento de reta, sendo que esta 

forma revelou-se mais interessante pela sua flexibilidade de adaf 

tação e por cobrir, em certas posições, os resultados relativos 

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

Com esta hip6tese, a capacidade de carga de uma 

estaca ctlindrica ou tubulão sem alargamento de base dentro de 

um solo homogêneo ê obtida a partir da aproximação habitual que 

consiste em adicionar os estados de equflibrio limite em meio 
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com pes·o sem coesao ao sem pes:o com coesão. A carga de ruptura 

s:eri, portanto, a s:oma da res:ts:téncta ao cfsalhamento mobilizada 

ao longo da s:uperfTcie de ruptura, do peso da fundação, do peso 

de solo solfdirto ã estaca no processo de ruptura e da s:obrecar 

ga, atuante na superfTcie, quando esta existir. A f6rmula corres 

pendente é: 

onde: 

M , Mcp c 

(II.32} 

Qu = carga de ruptura da fundação ; 

p = perfmetro da fundação; 

D = comprime.nto ou profundidade de assentamento 
da fundação; 

c = coes:ao ; 

y = pe.so es:pec1fico do 501 o ; 

qo = sobrecarga uni:forme atuante na superfi"cie do 
terreno; 

pf = peso pr6prio da fundação; 

+ M ,Mq = coeficientes 
y de capacidade de carga ã tração, 

definidos como: 

tg À f 
- --·--+- cos cp tg À } (1+ -) 1 D (1--tgÀ-) 

2 R 
(II.33) 

tg cp H 

sen cp cos ('cp + 2Ã) 

2 cos 2
" 

tgcj, 

[ l - l t CTÀ D J -y .. R (JI.34) 



s·e.ndo: 

com: 

f 

H 

m = 

39 

tg ( ~ + _cp_). 
4 2 

'TT +-cp-+À 
4 2 

cos n - sen cp cos n 
cos n + sen cp cos n 

n = are sen (sen cp sen m) 

(.II.35) 

(II.36) 

(II.37) 

(II.38) 

O ingulo À das expressoes acima i o ingulo formado 

pela estaca ou tubulão e a superficie de ruptura assimilada a 

uma reta. As experi~ncias indicaram que em qualquer tipo de so 

lo, o ingulo À assume valores pr6ximos a - cp/8, onde o sinal ne 

gativo indica, dentro da convenção adotada, qu~ a superficie de 

ruptura abre em direção a s:uperficie do terreno, embora, na pr~ 

tica, Marti:n (.1978), ~ecomend.e adota~ )i.= O. A Figura {1I.l3)mo~ 

tra as superflcies de ruptura real e admi'tida com a convençao em 

pregada para o ingulo À, 

No caso de fundações prtsmiticas, sio vãlidas as 

mesmas expreisÕes e coeficientes anteriormente definidos, basta~ 

do cons·i derar um ra·i-'o, equi'va 1 ente que forneça o mesmo perimetro 

da fundação real, p, ou seja 

R 
e 

p (II.39) 
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b) Placas ou Grelhas 
. --------- .. -----

No caso de placas de ancoragem estudos mais recen­

tes (por ex. MARTIN - 1978) complementaram a teoria inicial, de 

senvolvida para placas horizontais, englobando tambim o caso de 

placas inclinadas. 

Deve-se esclarecer previamente que, para este sis 

tema, o comportamento das fundações i influenciado pelas caract! 

rfsticas dos solos, que foram agrupados em dois tipos, de acordo 

com a resistência mecãnica, quais sejam: 

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

ãngulo de atrito• < 15°, aproximadamente; 

Solos fortes ou ~esistentes: solos arenosos (saturados ou não) e 

argilosos com baixo grau de saturação e ãngulo de 

atrito•> 15°, aproximadamente. 

Observando o fenõmeno da ruptura, os pesquisadores 

de Grenoble constataram que as regiões em que houve deslocamento 

de solo, a que chamaram de ''zonas plisticas'', variavam nao so 

com o tipo de solo, mas tambim com a inclinação das placas e com 

a profundidade relativa D/8 das mesmas; tendo sido observados com 

portamentos ã ruptura diferenciados, para fundações a pequena, me 

dia e grande profundidade. 

Para fundações a pequena profundidade, no caso de 

placas horizontais em solo do tipo forte, a região com desloca 
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mento do solo i simitrica, alargando atê a superfície do terreno 

(.ver Figura (ll'.14)) .. Porim a medida em que. aumenta a ·inclinação 

da placa esta região torna-,e mais assimitrica, surgindo um mo 

vimento de ''afundamento'' do solo por traz da placa (.devido a sue 

ção), que, para grandes inclinações , atinge a superfície do 

terreno, o que não ocorre quando a placa encontra-se a midia pr~ 

fundidade. 

Jã para placas a grande profundidade as deformações 

do solo ficam localizadas ao redor das placas. Pode-se observar 

que as partículas de solo (atravis de um processo de compressao 

vs. descompressão/sucção) rodam ao redor de dois eixos, represe~ 

tados pelos lados superior e inferior da placa, como que forman 

do dois "cilindros". Para uma placa horizontal os dois cilin 

dros são iguais e a figurai simitrica com respeito ao eixo ver 

tical. Quando a inclinação aumenta, o cilindro relativo ao lado 

inferior decresce, havendo um aumento do superior, e finálmente 

desaparece, quando a placa i vertical. 

Jã para solos do tipo fraco, no caso de fundações 

horizontais a pequena profundidade, hã um afunilamento da região 

com deslocamento do solo, como que formando um cone ( ou pirâmj_ 

de), cujo virtice coincide com a superfície do terreno para fun 

dações a profundidade cr'ítica. (Ver Figura (II.15)). 

Para fundações a grande profundidade este cone (.ou 

pirâmide) fica totalmente contido no interior do solo. 
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Por sua compl exi da de e por fugtr ao escopo do pr! 

sente trabal~o nio serio apresentadas as f6rmulas para determin! 

çio da capacidade de carga ao arrancamento de placas inclinadas. 

Apresentam-se seguir, as f6rmulas para placas ho 

rizontais. 

i - Placas em solos fracos 

Observando a Figura (II.15) nota-se que, sendo ~ 

positivo para estes solos, o cone (ou pirâmide} de solo mobiliza 

do acima da fundaçio fecha-se a uma determinada profundidade que 

e denominada profundidade critica, D , definida como igual a 5 . e 

vezes o raio·da placa, se cilfndrica, ou 2,5 vezes a largura me 

nor da placa, se quadrangular. 

Assim temos que: 

para D . < D e 

(.I I.40) 

onde Sb e a ãrea da base da placa e os demais termos sao os mes 

mos definidos anteriormente. 

para D > D e 

onde os termos sio os anteriormente definidos. 

Note-se que, nas f6rmulas para determtnaçio dos co! 

ficientes Me' (M• + MY) e Mq, em qualquer profundidade, deve - se 
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usar X= are t 9 0,2. 

Nos casos de placas retangulares determina-se, o 

raio equivalente Recomo: 

R - p 
e --ir (Il.42) 

~endo p o perimetro da placa. 

tt - Placas em ~alas fortes 

As f6rmulas para o c~lculo da capacidade de car 

ga s:ao: 

para D.-< De 

onde os termos sao os anteriormente definidos. 

onde: 

para D > D e 

M = l 2rr 

71' 2 l + 6 t g 4> (.- - -) 
4 '1T 

- l , 6 

e os demais termos sao os anteriormente definidos. 

(11.43) 

{.II.44) 

(_II.45) 

Nio idada uma determinação precisa do valor da 

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

os dois e.squemas· D,; D e D > D . c c 

Nas fÕrmulas anteriores, para o caso de placas r! 

tangulares, deve,se entrar com o rafo equivalente, Re, como defi 

nido na equação (rf.39), ou seja R = p/2n . . e 

Quanto ao valer de À a ser adotado no cãl cul o dos 

coeficientes, sao recomendados dois valores: 

À= - e/>, para s·olos pulverulentos, 

e À= __ e/>_ , 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, sio 

aos jã comentados. 

semelhantes 

c) Ststema_elaca-fuste 

No caso do sistema placa-fuste, onde podem ser en 

quadradas as sapatas e os tubulões de base alargada, as expre~ 

sões de cãlculo sio basicamente as mesmas do caso de placas, de 

vendo-se considerar , ainda, a influência do fust.11r e da e spessu­

ra da base, conforme indicado a seguir. 

i - fundações em sblos fracos 

A superflcie de ruptura i assimilada i forma indi 

cada na Figura (II. 16 ) , notando ase que, para D > D , o 
. c fuste 
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atua como uma estaca ao longo da profundtdade l D= De}. A pr~ 

fundidade crittca foi estimada, a partir de ensattis, como sendo 

S{R - Rf) ou 5 (B - b), caso se trate de fundações circulares ou 

retangulares, respectivamente. É importante observar que a su 

perficie de ruptura se desenvolve a partir da aresta superior da 

base, sendo D referenciado portanto a esta aresta { ~er 

(II.16)). 

A capacidade de carga e determinada como 

gue: 

para D.< De 

Figura 

se se 

Emprega-se a expressao (Il.40), relativa a placas 

circulares, acrescentando-se a fnflu~ncia do fu~te. 

Qu = pb D [e Me+ y D CM<P + M ) + q M~. + pf + y· o q 

+ {_S b - s f) o,. 
y (Il.46) 

onde: 

s -f e a area do fuste e. os d ema is. termos s.ao os 
.- definidos anteriormente. Ja 

Os coeficientes Me, (M<P + MY) e Mq sao calculados 

para ;,.. = a rc tg O, 2. 

para D > D e 

= {.base) + (fuste) + Pf (ll.47) 
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Parcela da Base 

(II. 48) 

Parcela do Fuste 

Os coeficientes M , (M~ + M )f e Mq·f sao os Cf . '<'. y 

mesmos utilizados para estacas, calculados para Ã=-<j)/8. 

No caso de fundações quadradas ou retangulares,em 

qualquer profundidade, deve-se determinar, como no caso de pl! 

cas, o raio equivalente Re atravês da expressão (11.42), ou R = e 

p/8, para a contribuição da base. No caso de profundidade sup! 

rior ã: crítica e fuste não circular, a contribuição do fuste de 

ve ser obtida em se determinando o raio equivalente R atravês 
e 

da expressão (11.39) anterior, ou seja, fazendo Re = p/2n. 

ii - Fundações em solos f6rtes 

Na Figura (If.17) então indicadas as formas assi-· 

mfladas para a superfície de ruptura do solo, quando se tem valo 

res de D matares ou menores que a profundidade crítica. Note~s:e 

que quando D> D , o fuste atua como uma estaca isolada, com an 
c 

gulo de ruptura para cãlculo \\= - cpJ8. 

De modo anãlogo as placas, a superfície de cisa 
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salhamento na base i tõrfca ou formada por porçoes cflfndricas , 

caso se tenha um formato circular ou retangular, respectivamente. 

A çapacidade de carga e calculada como se segue: 

para D < D e 

Utiliza-se a express/io (.Il.43), acrescentando - se 

a influ~ncia do fuste 

(II.50) 

Os coeffcientes Me' (Mt + Myl e Mq sao calcula 

dos para o va 1 or de À= - t/4, usando ãs fÕrmul as anteriores, 

( I I. 3 3 ) a (l l. 3 5 ) • 

No caso de fundações: nao circulares, utiliza- se 

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

para D > D e 

{II.51) 

Parcela da base 

{II.52) 

onde: 
1 2TI M=----------~-------

1+6 tg ( __:ri:_ __ 2_) + .· f 
4 TI R 

1+ _§_tgt) TI 
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Rf Rf2 
- 1 ,6 Cl - l '9 + o' 9 _. '_. 1 

R R2 

1 
l e are se n 

2 1T R-R m :;::; f 

0,75 

sendo: e aa espessura da base 

R = raio da base 

Rf= raio do fuste 

Parcela do fuste 

, para e < R - Rf 

, para e > R - Rf 

(_II.53} 

(11.54) 

(.II.55) 

Os coeficientes Me' M~ + MY e Mq sio calculados 

para À= - ~/8 . 

Note-se também neste caso a indefinição quanto ao 

valor de D , sendo novamente recomendado a adoção do menor valor . e 

de Qu, dentre os calculados para D< De e D> ºe· 

Complementando, vale ressaltar que os modelos e 

procedimentos de cãl cul o aqui expostos foram a feri dos, também 

através de provas de cargas realizadas em escala natural. 

11.9 - Método de RONE e DAVIS 

O método de ROWE e DAVIS para determinação da ca 
pacidade de carga de fundaç5es do tipo placas de ancoragem e 
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apresentado em dofs trabalhos, que se complementam, sendo o prj 

meiro sobre ancoragens em argflas (ROWE e DAVIS - 1980a) e o 

segundo sobre ancoragens em areias (ROWE e DAVIS - 1980b). Neste 

ültimo a teorfa desenvolvida i extendida para o caso de 

com coesão e atrfto. 

solos 

Cabe observar que o mitodo exposto i complementa­

do por outros trabalhos, de autoria de ROWE e BOOKER(l979a , 1979b, 

1980a, 1980b e 1981), que estudam o comportamento elãstico de an 

coragens sfmples e mültipla~. tendo por objetivo e previsão dos 

deslocamentos das mesmas. Devfdo a generalfdade destes trabalho~ 

que englobam sistemas de ancoragens vertfcafs, horizontais ou in 

clinadas um resumo dos mesmos i apresentado no Anexo A. 

O mitodo apresentado por ROWE e DAVIS i uma evolu 

çao de um trabalho anterior dos autores (ROWE e DAVIS - 1977) b! 

seado na utilização do Mitodo dos Elementos Finitos e aferido 

atravis da comparação dos resultados obtidos pela aplicação do 

mitodo com testes em modelos reduzidos realizados pelos autores, 

alim de outros disponíveis na literatura, tendo sido encontrada 

uma satisfatória concordância. 

Os autores examinam os efeftos dê diversos par?_ 

metros, sendo os mesmos consfderados nas fórmulas para determin! 

ção da capacfdade de carga das placas atravis da inclusão de 

"coeficientes de fnfluincia", apresentados pelos autores na for 

ma de ãbacos. 
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O estudo fof realizado atravis de anâlise elasto­

plâstica, tendo sido assumido para o solo o critirio de ruptura 

de Mohr-Coulomb. As ancoragens foram assumfdas como de comprj_ 

mento muito maior que a largura (estado plano de deformação) e 

perfeitamente rigfdas, sendo os elementos utilizados do tipo 

ba C'.S.T.(c.on-1.tan.t -1.tJrn,[n .t,t,[angte.l. São estudadas ancoragens de 

ses verticais e horizontais, que por simplicidade serio designadas como an 
coragens verticais e horizontais, respectivamente. 

Passar-se-â agora a exposição mais detalhada do me 

todo. 

a) Funda,ões_em_Solos_Argflosos 

A pressao midia aplicada, necessâria para causar 

a ruptura de placas de ancoragem com coesão c e ângulo de atrito 

interno nulo i expressa por: 

onde: 

ou 

sendo: 

q = c F' 
u c (II.56) 

qu = pressao mâxima de ruptura; 

F' = o menor entre os seguintes valores: c 

(II.57) 

F' = F* c c (II.58) 

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 sobrepressão (igual a 1 para placas hori 

zontais); 

- fatores adirnensfonats de capacidade de carga 

definidos corno: 

F - fator de capacidade de carga correspon -
c 

dente ao caso onde não 6 permitida tra 

ção entre a placa e o solo· subjacente. 

Nestas condições haverã um descolamento 

imediato do solo detrãs da placa tão lo 

go a carga seja aplicadai 

F*c- fator de capacidade de carga para placa 

onde não ocorre descolamento entre a 

placa e o solo. Esta situação ocorre se 

a interface puder sustentar tensões de 

tração devidas a sucçao ou adesão ou/e 

as tensões iniciais são suficientemente 

grandes para assegurar que as tensões por 

detrãs da placa serão cornpressivas para 

todas as cargas aplicadas, incluindo a 

carga de ruptura. 

No caso geral, o descol arnento , i rã ocorrer no mo 

mente que as tensões cornpressivas por detrãs da placa se reduzi-

rern a zero. Nestas condições, o valor do fator F' estarã entre 
c 

os valores limites de Fc e F*c e dependerã da sobre-pressão ini 



52 

• 
cial atuante na profundidade~. do n{vel inicial de tensões agi~ 

do normalmente i placa e, para ancoragens verticais, das tensões 

iniciáis k0 yh agindo normalmente i placa. A transiçio entre Fc 

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

Neste ponto e necessirta uma definiçio quanto a 

"carga de ruptura". 

A anilise efetuada pelo Método dos Elementos Fini 

tos permite uma definiçio precisa da carga que provoca colapso 

da·fundaçio, no entanto, em muitos casos, as deformações devidas 

i plastificaçio do solo antes do colapso sio tio grandes que, na 

pritica, deve~se considerar como tendo ocorrtdo uma falha da re 

sistência a uma carga abaixo da de colaps·o do sistema solo - fun­

daçio. 

O meio considerado pelos autores como mais· versa 

til de relacionar a definiçio de ''ruptura'' como as caracteristi­

cas de deformaçio da fundaçiq é definir, como carga de ruptura , 

aquela para a qual o deslocamento é um dado múltiplo do desloca­

mento que seria obtido se o solo permanecesse.elistico. ··Embora 

esta, definição leve ainda a uma arbitrariedade na escolha do mül 

tiplo a ser usado, a mesma fornece um limite conhecido dos des 

locamentos antes da ruptura. 

Os autores indicam a adoçio,na prittca, da carga 

de ruptura como sendo a que produziu um deslocamento 4 vezes 

maior do que o que ocorreria se o solo tivesse permanecido elis 

tico. Esta carga é denominada como carga "k4'' de ruptura, pois 
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corresponde a uma rigidez elãstica aparente igual a um quarto da 

rigidez êlâstica (similarmente, as ~argas k2, k3, etc .. são as 

que correspondem a um rigidez aparente de metade, um terço, etc, 

da rigidez elãstita, respectivamentel. 

Note-se que, nem todas as fundações apresentam gra~ 

des deformações antes do colapso. Em particular, para fundações 

horizontais a pequena profundidade, a carga ''k4" de ruptura e 

idêntica a carga de colapso da fundação. 

Os fatores adimensionais de capacidade de carga Fc 

e F* determinados para os casos 1 imites de descolamento imedi a 
c 

to e ausência de descolamento são mostrados nas Figuras (II.18 ) 

e (11.19), para placas de ancoragens horizontais e verticais,res 

pectivamente . 

• Os fatores de capacidade de carga determinados p~ 

ra as cargas de ruptura reais sao indicados por uma 1 i nh a cheia 

nessas figuras, enquanto que aqueles determinados usando a defi 
.. 

prâtica de ruptura n1çao llk4 li sao representados por linhas trace 

jadas com longos traços. Em casos onde as deformações plâsticas 

governam o comportamento do sistema, as cargas adimensionais co! 

respondentes ã 2, 3 e 5 vezes o deslocamento elãstico são tambêm 

dadas em linhas com pequenos traços, para indicar a sensibilida­

de do fator de capacidade de carga na determinação da carga pr~ 

tica de ruptura. 

Sucção ou adesão entre a parte posterior da ancora 

geme o solo irã provocar um comportamento intermediârio. Inici­

almente não haverã descolamento atê que a resistência ã adesão 
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da interface entre o aolo e a placa seja excedtda. Uma vez ten 

do ocorrfdo o descolamento a r~dtstrtbutçio de tens6es devido 

a perda de adesão ou sucção, trilevar a um aprectivel 

dos 

aumento 

A carga de ruptura para esses casos pode ser esti 

mada utilizando a equação trI.56), fazendo: 

F' c = FC + qa (11.59} 

c 

onde: 

qa = adesão ou sucçao midia. 

Os autores alertam porem que, devido ao efeito da 

reedistributção de tensões ap5s o descolamento e da incerteza do 

real valor da adesão ou sucção mobilizada, deve~se tomar pa~tic~ 

lar cuidado ao projetar ancoragens com a consideração de sucçao 

ou adesão. 

São examinados a seguir alguns fatores que podem 

infl~enciar os fatores de capacidade de carga para solos coesi -

vos. 

Rugosidade_da_Placa -

Os autores constataram que ancoragens b.orizontais 

ou ancoragens vertfcafs a grande profundidade não são notavelmen 

te afetadas pela rugosidade da placa, pois a simetria do probl! 

ma impede o desenvolvimento de tensões cfsalhantes significativas 

na interface placa-solo. 
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Entretanto o mecani,mo de fal~a associado com an 

coragens verticais ã pequena profundidade i assimitrico e altas 

tensões cisalhantes podem se desenvolver em uma interface rugosa 

solo-ancoragem. A rugosidade dessas ancoragens rasas iri levar ã 

um apreciivel aumento na capacidade de carga .das mesmas e o va 

lor dado na figura (11.19) que corresponde a uma ancoragem lisa, 

representa um limite inferior da capacidade de carga da ancora 

gem. 

Por exemplo, os autores constataram que a capac! 

- H 1 dade de uma ancoragem rugosa vertical com a relaçao ! = ,5 e 

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

A rugosidade da placa deixa de ter um efeito si1/. 

nificativo para relações de embutimento ( {-) maiores do que 3. 

A anilise por elementos finitos utilizada para d! 

terminar os fatores de capacidade de carga das figuras (II.18) e 

(II.19) foi realizada para malhas com espessuras D iguais a 8 V! 

zes as larguras B das placas. No entanto os autores constataram 

que para ma 1 has com a relação D/B variando de 5 a 18 as variações 

miximas obtidas nos resultados foram inferiores a 3%. 

- Inclinação_da_Placa -

Os autores indicam que a capacidade de carga de 
H ancoragens ras·as com a relação 8 < 3 e com o eixo de 60° ou 

menos com a vertica 1, podem ser determinadas usando os resulta­

dos na figura (rr.18),enquanto que a capacidade de carga de anco 
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ragens com etxos a mats do que 6QQ com a yertical, podem ser es 

tfmadas pela Figura (II.191. Em ambos os casos a profundfdade de 

embutfmento ~ deve ser,medida a partir·do pontó·da'placa inclina 

da mafs distante da superficfe do solo. 

- Eseessura_da_Placa -

Os fatores de capacidade de carga dados nas Figuras 

(11.18) e (11.19), foram determinados para placas de ancoragens 

de espessuras despreziveis. Os autores estudaram ó efeito da 

espessura da placa na capacidade de carga e determinaram um fa 

tor de correção Rt que e apresentado na Figura (11.20). Este fa 

tor indica a variação da capacidade de carga em função da espe~ 

sura t. 

Observando a Figura (11.20} nota-se que a capacid! 

de de carga de uma ancoragem perfeitamente lisa, diminui sensi -

velmente com o aumento da espessura da placa. Entretanto ancora 
gens geralmente são rugosas e a capacidade de carga deste tipo 
de ancoragens é relativamente insensível para as espessuras usu 
almente encontradas. 

- Forma_da_Placa -

A anãlise elasto-plãstica pelo Método dos Elementos 

Finitos, pode ser realizada para placas circulares ou retangula­

res, a diferentes inclinaçiies, entretanto, o custo destas anãli 

ses rtão lineares, tridimensionais e proibitivo. Devido a isto, 

os autores limitaram a determinação do efeito da forma de placa 

apenas ao caso especial de ancoragens horizontais circulares, na 

condição descolamento imediato do fundo. 
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O efetto da forma so~re as cargas de ruptura e 

i 1 ustrado na figura {II. 21) em termos da rel açao entre a capac_:i__ 

dade de carga para uma fundação circular, dividido pela capacid! 

de de carga de uma fundação corrida. 

b) Fundações em solos arenosos 

A pressao midia, qu, necessária para causar a ruf 

tura de uma placa de ancoragem em um solo não coesivo com um an 

gulo de atrito• i expressa por: 

onde: 

h F' , 
y (II. 60) 

qu = pressao midia de ruptura; 

y = peso específico do sol o; 

h = profundidade do ponto inferior da placa; 

F' = fator de capacidade de carga de placa,função y 

da orientação da placa, embutimento da mesma, 

ingulo de atrito do solo, dilatincia, estadó 

initiál de tensões e rugosidade da placa. 

Os autores definem F' como sendo aproximadamente y 

i~ual a um fator .bisico F multiplicado por virias fatores de y . . . 

correção, ou seja: 



onde: 

SR 

(II.61) 

F = fator de capacidade de carga para o caso bãsi y 

co de uma ancoragem lisa em um solo que defor 

ma plasticamente sem mudança de volume (o/=Oº)e 

com coeficiente de empuxo K
0 

= 1. (Observe - se 

que o ãngulo de dilatãncia, o/, i aquele que sa 

tisfaz uma relação geomitrfca, com respeito as 

deformações, similar i satisfeita pelo ãngulo 

de atrito interno, <t, , em. respeito ãs tensões). 

= fatores de correçao em função dos efeitos de 

dilatãncia do solo, rugosidade da placa e esta 

do inicial de tensões respectivamente. 

A variação do fator bãsico de capacidade de carga 

F em função do ãngulo de atrito interno do solo <f, e da relação y 

H/B i apresentada nas Figuras (II.22) e (II.23), para placas ho 

rizontais e verticais, respectivamente. 

A linha tracejada na Figura (II.23), para a rela 

çio H/B = 8, indica que foi usado o mesmo crit~rio de carga 11 k4'' 

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

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

pactdade de carga. 
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- Dilatância -

O ângulo de dilatância ljl = O adotado na determina 

çao de FY corresponde a um solo que se deforma plasttcamente 

sem que haja mudança de volume. Isto i uma consideração razoâvel 

para areias fofas, entretanto, muitos solos (por exemplo aréias 

densas) dilatam durante deformações plâsticas e esta caracteris­

tica do solo pode ter um efeito significativo sobre a capacidade 

de carga. 

O aumento da capacidade de carga de~ido a~ efeito 

da dilatância foi expresso pelos autores ·atravis de um fator de 

correção Fiji aplicado ao fator de capacidade de carga FY determi 

nado para ljl=Ü. 

São apresentadas nas figuras (II.24) e (II.25) 

que corres~ondem respectivamente a ancoragens verticais e ho 

rizontais, as variações de Fiji em função 
H 
o </) (constante) = 30°, sendo a relação 

de ljl para os casos </) = ljl. e 

= 3. Os autores indicam 

que os fatores Fiji para o material cujo ângulo de dilatância ljl e~ 

teja compreendido entre Oªe </J pode ser estimado por interpolação 

linear entre os valores limitesljl = O~ e ljl = <!J. 

- Estado Inicial de Tensões --------------------------

Os autores observaram ser pequena a influincia de 

K
0 

na capacidade de carga das ancoragens, tendo-se constatado que 

para valores de K compreendidos entre 0,4 e 1, o fato de. não con . o . 

siderar a influincta do mesmo, levou, em todos os casos conside-

rados, a erros menores do que 10%. Em vista disso, para fins pr! 
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ticos, o fator de correçao Rk i_ndi_cado na equaçao (J·I.61) pode 

ser adotado como unitârio. Para o caso,= 0° isto levarâ a pr! 

visões levemente não conservativas para ancoragens borizontais e 

levemente conservativas para ancoragens verticais. Os erros en 

contractos diminuem na medida em que, aumenta. 

- Rugosidade_da_Placa -

A capacidade de carga de ancoragens hóri_zontais 

nao e sensivelmente afetada pela rugosidade da placa. Logo os a~ 

tores recomendam, neste caso, adotar para o fator RR da equaçao 

(II.61) o valor l. 

Jâ para ancoragens verticáis o mesmo nao acontece, 

sendo apresentado na figura {l!.26) a variação do fator RR em 
H função da relação O para o caso~= 30°, , = 0°. 

A carga de ruptura iiltima de ancoragens,nas quais 

, :,· O ê, em geral, precedida de grandes deformações plâsticas e 

nestes casos ê necessârio a adoção do critêtio prâtico da carga 

''k4'' de ruptura. Isto leva (embora, como digam os prõprios aut~ 

res, um tanto quanto fortuitamente}, a que o fator de rugosidade 

RR correspondente a carga ''k4" de ruptura, tenda a estar prõximo 

dos vilores indicados na figura (II.26). 

- Sueereosicão_de_Efeitos -

A definição da equaçao (11.51) pressupoe que os 

efeitos da dilatância, do estado inicial de tens:ões e. da rugos.!_ 
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dade possam ser superpostos para obter uma estimativa do fator 

de capacidade de carga F . Como a influencia destes fatores não . y 

e independente, es:ta superposição de efeitos e s.omente aproxima-

da. 

No caso de ancoragens horizontais, o efeito does 

tado inicial de tensões e da rugosidade e pequeno (Rk : 1 e RR 

: 1) logo a equação (I I .61) fornece uma boa es.timativa da capacI 

dade de carga. 

No caso de ancoragens verticais, o mesmo nao acon 

tece, sendo os resultados obtidos pela aplicação da equação (II. 

61), e desde que Rk : l, apenas uma estimativa conserva tiva da 

capacidade de carga. 

c) Fundações_em_solos_com_coesão_e_atrito 

Para solos em coesao e atrito a pressao de rupt~ 

ra media do solo e dada por: 

q =cF' +yhF' u c y 
(II.62) 

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

O efeito de uma sobrecarga qs atuando na superff 

cie do solo nao foi incluida na equação (II.62} posto que a cap! 

cidade de carga de uma ancoragem em um solo com coesão c* e su 

jeito a uma sobrecarga qs pode ser determinado diretamente da 

equaçao (II.62) fazendo: 

Ç; = c* + qs tg cj), (_l[.63} 
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desde que a i.nfl uência da s.obrecarga no descolamento .. entre a ba 

se da ancoragem e o solo adjacente seja considerado na determina 

Ção de F' Então ter-se-ã: c. 

F' - F + ~ ·c c c {II.64) 

onde Fc ê o fator de capacidade de carga para o caso de descola­

mento imediato (ver item anterior). 

Os valores de Fc apres.entados nas figuras (II.22) 

e (II.23) sao para o caso de solos puramente coesivos t• = Oº) . 

Para o caso de solos com• 1 0° e apresentada nas figuras ( II. 

27) e (II.28) a variação de Fc em funçio de•• para ancoragens ho 

rizontais e verticais, respectivamente. 

Análises realizadas pelos autores para verificar 

a validade da adoção da capacidade de carga expressa pela equa­

ção (II.62), que assume serem independentes os efeitos da coesãó 

e do peso especifico, constataram que os erros encontrados foram 

sempre inferiores a 6%, e geralmente conservattvos. 

Il.10- Comentãrios Finais 

Finalizando esta exposição, cabem aqui alguns co 

mentãrios sobre os mêtodos apresentados. 

Quanto aos métodos do Cone e do Cilindro de Atri 

to, realmente, pela sua simplicidade não hã muito o que dizer. 

Nos métodos de BALlA, de MEYERHOF e ADAMS e da Universidade de 
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Duke, procurou-se apenas resumir o jã exposto por DANZIGER (1983), 

com eventuais e pequenas modificações. O metada de HEIKKIL~ e 

LAINE, apesar de suas limitações, foi exposto, não sõ pelo seu 

valor histõrico, como tambem pela sua originalidade na abordagem 

de diversos fatores influenciadores da capacidade de carga das fun 

dações. No metada da Universidade de Grenoble, procurou-se com 

plementar o jã exposto por DANZIGER (1983) através da apresenta­

çao completa do metada, para fundações de eixo vertical, com to 

das as equaçoes para cãlculo dos diversos coeficientes envolvi 

dos na formulação. O metada de ROWE e DAVIS, embora trate apenas 

da modelo de placa, e, para o modelo em questã~ bastante abran -

gente, alem, e claro,de extremamente original, em relação aos 

demais metadas apresentados, pelo fato de ser fundamentado na 

têcnica dos Elementos Finitos. 

Nos diversos mêtodos expostos, seguiu,se , na me 

dida do possivel, as nomenclaturas originais dos diversos auto-

res; porem, em certos casos, algumas modificações foram efetua 

das, ou para manter uma certa coerência entre os simbolos tradi 

cionalmente adotados, ou para conceder maior clareza ao texto. 

Alem das teorias expostas foram consultados va-

rias outros trabalhos, de diversos autores, que não foram apr! 

sentados por diversas razões, entre as quais destacamos: traba 

lhos complementares e/ou comprobatõrios das teorias apresentadas, 

trabalhos com teorias especificas para casos particulares fora 

do escopo desta Tese, etc. 

Dentre estes trabalhos, destacam-se como leitura 

complementar os de MARIUPOL'SKII (1965), HEALY (1971), CAUZ!LLO 



64 

(1973), DAS,SEELEY e DAS (1977), DAS (1978) e, com destaque, o 

trabalho publicado pelo EPR!-Eletric Power Research Institute 

(1983) que e o relatõrio final de uma sêrie de estudos desenvol 

vidas por pesquisadores da Universidade de Cornell, patrocinados 

pelo EPRI, e trata-se de um excelente e abrangente trabalho, que 

aborda não sõ os critérios de projetos de fundações, para torres 

de transmissão, submetidas a compressão e/ou tração, como tambem 

todos os assuntos correlacionados, tratando desde ensaios de cam 

po ate o estudo das falhas estruturais que podem ocorrer nas tor 

res de transmissão, oriundas dos deslocamentos das fundações. 
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Superfície de Ruptura Real 

Superfície de Ruptura Real 

Aui mil ada o um Tranco de Cone 

Superfície Fictfoio de Ruptura 

(Método do cone) 

s- TENSÕES cr;zALHANTES MOBILIZADAS 

FIG.li.! - REPRESENTA CÃO DAS SUPERFf CIES DE RUPTURA REAL 

E FICTÍCIA, SEGUNDO DANZIGER E PEREIRA PINTO{l979) 
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FIG.11.2 - MÉTODO DO CILINDRO DE ATRITO 
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FIG. li. 3 - ANCORAGEN S RASAS DO TIPO COGUMELO, COM OS 
SÍMBOLOS GEOMÉTRfCOS USADOS POR BALLA( 1961) 

0-w 

FIG.11.4 - ASPECTOS DA SUPERFÍCIE DE RUPTURA OBSERVADA 
POR BALLA ( 1961) 
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F'IG.II.5- PARCELAS DE CAPACIDADE DE CARGA NO MÉTODO DE 
BALLA( 196l) 

2,5 

I&. 
2,0 

f/) 

LIJ 
1-
z 
LIJ 1,5 
õ 
ii: 
LIJ 
o 
(.) 1,0 1,0 

O......__..~_._~....._~.___._~-L-~...1--1~--'-~--L-~-L----IO 
O 2 3 O 2 5 O 2 3 4 

COEFICIENTE PADRÃO 

FIG.U.6 - COEFICIENTES DE RESISTÊCIA À TRAÇÃO, SEGUNDO BALLA 
( 1961) 
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Grande, Cavas 

Pe:quenaa Cava, 

FIG.11.7-TIPOS DE CAVAS EXECUTADAS POR HEIKKILA E LAINE(l964) 

F F 

FIG.11.8 - PRISMAS DE TERRA MOBILIZADOS SEGUNDO HEIKKILÂ E 

LAINE ( 1964) 
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FIG.11.9- COEFfCIENTE C EM FUNÇÃO DA INCUNAÇÃO H DA FORÇA 
DE ARRANCAMENTO, SEGUNDO HEIKKJ LÃ E LAINE(l964) 
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FIG.lf.lO- FORMAS DE RUPTURA E SIMBOLOGIA ADOTADA POR 
MEYERHOF E ADAMS( 1964) 
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FIG. 11.11- COEFICIENTES DE EMPUXO PASSIVO T EORICO DE 

- ' -FUNDAÇOES CORRI DAS A T RAÇAO, SEGUNDO 

MEYERHOF E ADAMS {1968). 
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FIG.11.12 - EXmNSÃO DE CAVIDADE CILÍNDRICA OU ESFÉRICA 
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PRÓXIMA À SUPERFÍCIE, SEGUl\00 VESIC E BARKSDA-
LE ( 1963) 
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de Ruptura Real 

uperfÍcie de Ruptura EQuivalentie 

S- Tensões Cisolhontes Mobilizados 

FIG.11.13 - SUPERFÍCIES DE RUPTURA PARA ESTACAS EM SOLOS 
HOMOGÊNEOS, SEGUl\00 MARTIN(l966) 
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FIG.11.14 - FORMAS DE RUPTURA PARA PLACAS EM SOLOS FORTES, 
SEGUNDO MARTIN( 1966, 1975) 
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FIG.11.15 - FORMAS DE RUPTURA PARA PLACAS EM SOLOS FRACOS 
SEGUNDO MARTIN(l966) 
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FIG.11.16- FORMAS DE RUPTURA PARA O SISTEMA PLACA - FUSTE 

EM SOLOS FRACOS, SEGUl\00 MARTIN(1966) 
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FIG.11.17 - FORMAS DE RUPTURA PARA O SISTEMA PLACA-FUSTE 

EM SOLOS FORTES, SEGUNDO MARTIN (1966) 
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Tipo do solo D(m) S(t/m 2) 

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 não-perturbada 

2, 5 2, 4 - 3 , 1 

1 , 5 2 , 1 - 2, 7 
Areia uniforme não-perturbada 

2, 5 3, 3 - 4,2 

l , 5 l , 2 - l , 8 
Argila siltosa de plasticidade mêdia pertubada 

2,5 1 , 2 - 1 , 8 

1 , 5 2 , 1 - 2,9 
Argila siltosa de plasticidade mêdia não-perturbada 

2,5 2, l - 2,9 

TABELAII.l VALORES DE S PARA VARIOS SOLOS, SEGUNDO HEIKKILA E LAINE (1964) 



Angulo de atrito 
interno q:, 

Profundidade 
relativa H/B 

Coefiente m 

.. 

Valores mãximos 

T'ABELA rr-a 
' \ 

20º 25° 30° 35° 40° 45° 48° 

2,5 3 4 5 7 9 l l 

0,05 O, 1 O, l 5 0,25 0,35 0,5 0,6 

de s 1, l 2 l , 3 O 1 , 6 O 2,25 3,45 5,50 7,60 

VALORES DE H/B, me S, EM FUNÇAO DE 0, SEGUNDO MEYERHOF e 

ADAMS (1968) 



~ 0)5 

0,81 
oº 0,21 

1 , O O 

0,84 
10º 0,30 

1 , O 9 

o,84 
20° 

1 

o,38 

1 1 1 7 

OJ79 
30° 0,45 

1 , 24 

0,70 
40° o,51 

1 , 30 

o,58 
50º o,53 

1,32 

Primeiro numero F1 c 
Segundo numero F' _q 
Terceiro numero fq 

90 

1 , O 1 , 5 2 ·5· 
' 

5,o 
... 

1 , 61 2,42 4,04 8,07 

0,61 0 7 74 o,84 0,92 
1 , 00 1 , 00 1 7 00 1 J 00 

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

0,77 o,99 1 , 2 6 1 J 7 5 
1 , 1 6 1 , 2 5 1 , 42 1 , 83 

1 , 6 7 2,52 4, 1 9 8,37 

o,94 1 , 2 3 1 , 6 7 2,57 
1 , 3 3 1 , 49 l , 8 3 ... .2 J 6 5 

1 , 58 2,37 3,99 7)89 
1 , 08 1 , 4 5 2,03 3,30 
l , 4 7 1 , 7 1 2, 1 9 3,38 

1 , 40 2 , 1 1 3, 51 7,02 

1 , 1 9 1 , 61 2,30 3,83 

1 , 58 1 , 87 2,46 3,91 

1 , 1 7 1 , 7 5 2)92 5,84 
1 , 2 5 1 1 7 O 2,44 4, 1 2 
2,04 1,96 2)60 4,20 

~ F' (cilindro ou placa longa retangular) e 
(cilindro) 
(placa longa retangular) 

TABELA II.3 FATORES DE EXPANSM DA CAVIDADE, SEGUNDO VESié(l969) 



91 

~ 0,5 1 , O 1 , 5 2,5 

1 , 7 6 3,80 6. 1 2 11 ) 6 
1 

oº 0,33 0,67 o,78 0,87 
1 , O O 1 , O O 1 1 , 00 1 ºº 1 ' 
1 , 87 5, 1 O E' 6,69 1 3 , O 

10º O, 51 1 , O 4 
1: 

1 , 3 7 1 , 9 5 1 

1 l 1 8 1 , 3 7 1 , 59 2,08 

1 , 90 4,23 7 , O 1 1 3 ~ 9 
20° O °169 1 , 4 2 1 , 98 3, 1 2 

1 , 3 6 1 , 7 5 2,20 3, 2 5 

1 , 84 4, 19 7,06 14}3 
30° 0 1 85 1 , 7 8 2,57 4,28 

1 , 5 2 2 , 11 2,79 4, 41 

1 , 6 9 3,95 6,79 1 4 , 2 

40° 0,98 2,08 3,08 5,32 

1 }"6 5 2]41 3, 30 5,45 

, 1 4 7 3,53 6, 19 1 3, 3 
50º 1 , O 6 2,28 3,34 6, 14 

1 , 7 3 2,61 3,56 6;27 

Primeiro numero Fc = Fc (esfera ou placa circular) 
Segundo numero Fq_(esfera) 
Terceiro numero Fq (placa circular) 

TABELA II.3 (continuação) 

5,0 
e • • • 

30,0 
0,93 

1)00 

36,0 

3,60 
3, 67 

38l0 
6)64 

6, 71 

41 , 6 
9.82 

J 

9,89 

42.7 
I 

12.9 
} 

13)0 

4 1 1 6 
1 5, 6 
1 5, 7 
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III. MÉTODO DOS ELEMENTOS FINITOS 

!II.1- Introdução 

O objetivo da anãlise de um sistema estrutural é pre­

ver o comportamento do mesmo quando sujeito a certo carregamento. 

Essa anãlise pode fornecer as seguintes informações: 

estabilidade da estrutura; 

• deslocamentos, deformações e tensões; 

• mecanismos de comportamento. 

Ta i. s sol u ç õ e s b as e i a m - s e nas s e g ui n te s v ar i ã v e i s do pr~ 

blema: 

, sistema de carregamento aplicado; 

, propriedades do material relevantes a anãlise; 

, geometria e condições de fronteira do problema. 

Os métodos numéricos utilizados em Geotecnia sofreram, 

nas décadas de 60 e 70, grande avanço devido, principalmente, ao 

desenvolvimento dos computadores digitais, os quais fornecem um 

instrumento eficaz para resolver rapidamente os sistemas de equ! 

çoes que representam problemas complexos, e capaz de simular al­

guns modelos de comportamento do material com relativa facilida­

de, qualquer geometria e condições de contorno, através de um si~ 

tema com numero finito de variãveis capaz de aproximar os resul­

tados ã verdadeira solução do problema. 
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Destas técnicas numericas destacam-se, pela aplicação 

na ngenharia ivil, o Metodo das Diferenças Finitas e o Metodo 

dos Elementos Finitos. E de interesse particular neste trabalho 

o Metada dos Elementos Finitos. 

III.2 Principios Bãsitõs do Metodo 

O Metodo dos Elementos Finitos, aqui referenciado 

como M.E.F.,tornou-se um poderoso instrumento de anãlise dos pr~ 

blemas geotécnicos devido ã sua capacidade de incorporar na ana­

lise as vãrias propriedades que governam o comportamento do so­

lo, como anisotropia, não linearidade do material na relação ten 

são-deformação, heterogeneidades, etc., alem das condições de 

contorno do problema, dificilmente capazes de serem levadas em 

consideração pelos métodos tradicionais (DESA! e ABEL-1972; BRE­

BBIA e CONNOR-1973; ZIENCKIEWICZ-1977). 

Do ponto de vista matemãtico, o M.E.F. pode ser descri 

to. como uma técnica que permite aproximar as equações diferen­

ciais que regem o comportamento de um continuo, através deum sls 

tema de equações algebricas que relacionam um numero finito de 

variações, como tecnica particular do metodo de Raleigh-Ritz e 

este fato abriu grandes possibilidades desde que tornou poss'ível a 

formulação de soluções para novos problemas com o auxilio dos 

principios de Cãlculo Variacional. 

Fisicamente, o significado e mais facilmente compreen­

s'ível: o dom'ínio e dividido (ou discretizado) em sub-dominios , 
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chamados "elementos finitos'', interconectados por um numero dis­

creto de pontos (que também podem ser definidos no interior dos 

elementos) chamados "nõs'' ou ''pontos nodais''. Esse processo, d! 

nominado discretização, envolve a avaliação das características 

do elemento, isolado do conjunto. Desde que essas caracteristi 

cas dos elementos estão estabelecidas, o procedimento para solu­

çao de todo o continuo segue o modelo no qual a analogia estrutu 

ral serve de base. 

Durante a solução do problema, três condições devem ser 

satisfeitas a nível local, no interior de cada elemento, e a ní­

vel global ou estrutural: 

i) equilíbrio das forças; 

ii) compatibilidade dos deslocamentos; 

iii) relações tensão-deformação do materi'al. 

Isso permitirâ que a estrutura seja aproximada por um 

numero finito de variâveis primârias, chamadas variâveis discre­

tas do problema, que são as componentes de força ou deslocamento. 

Desde que as variâveis discretas tenham sido calculadas, as va­

riâveis secundârias {deformações e tensões) são determinadas no 

interior do elemento. 

O estudo dos problemas envolvendo tensão - deformação, 

atravês do M.E.F., pode ser abordado de duas maneiras distintas, 

em função da variâvel discreta escolhida como incõgnita do pro­

blema: força ou deslocamento. 
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Através da formulação "equillbrio de forças'', ou Prin 

c1pio de Energia Complementar Mlnima, segundo o Cãlculo Variacio 

nal, os pontos nodais são submetidos a deslocamentos conhecidos 

e calculam-se as forças nestes pontos através de sistemas de equ~ 

çoes algébricas. Na formulação ''compatibilidade dos deslocamen­

tos" ou Princlpio da Energia Pontencial Mlnima, as forças nos po_l! 

tos nodais são conhecidos e calculam-se os deslocamentos nestes 

pontos. 

No programa utilizado neste trabalho foi adotada a ~l­

tima formulação. 

III.3 Algorltmo do ~étodo 

Segundo a formulação de compatibilidade de deslocamen­

tos, o algoritmo utilizado consiste basicamente na resolução da 

equação força-deslocamento: 

f = K li - O 

ou 

f = K e (III.l) 

onde: 

f - vetor de forças; 

K - matriz de rigidez do sistema global; 

iS - vetor de deslocamento 
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A matriz de rigidez .!5 é composta pelç1 "superposiçãd• das 

matrizes Ke dos elementos; onde: 

sendo: 

B = matriz de relações geométricas; 

D= matriz de elasticidade, 

v = domínio de integração. 

A partir da equaçao (III.l), obtêm-se, facilmente, os 

deslocamentos ~os pontos nodais efetuando-se a inversão da ma-

triz de rigidez como segue: 

(III.3) 

Obtidos os deslocamentos calculam-se as deformações e 

tensões no elemento, através das seguintes equações, respectiva­

mente: 

E = B ô (III.4) 

e 

a = D E (III.5) 

Se~ e/ou~ sao funções, direta ou indiretamente, do 

vetor deslocamento ô teremos uma formulação não linear. No pri-
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meiro caso é chamada nao linearidade geométrica, e aplica-se a 

grandes deformações e deslocamentos, enquanto que, no segundo ca 

so, trata-se de não linearidade do material, e aplica-se a mode 

los de comportamento tensão-deformação não linear. 

Neste trabalho considera-se que os deslocamentos sao 

pequenos o suficiente, em relação ã geometria do problema, para 

que a teoria das deformações infinitesimais seja vãlida. A 

matriz B e calculada diretamente da geometria do problema, e cons 

tante, independente dos deslocamentos. A não linearidade deve­

se portanto, somente ãs.propriedades do material. 

r importante salientar que o M.E.F. é uma técnica ca­

paz de representar equações diferenciais não lineares por um sistema 

de equações algébricas (ZIENCKIEWICZ-1977), e aproximações linea 

res, como veremos adiante. 

A solução de problemas nao lineares pelo método dos 

elementos finitos usualmente são obtidas através de tres proces­

sos: 

i) iterativo; 

ii) incremental; 

iif) misto, que é a combinação dos dois anteriores. 

Para aplicação do processo iterativo no Método de Ele­

mentos Finitos, escolhe~.se, inicialmente, um conjunto de valores 

de miidulos tangentes para todos os elementos. Aplica-se, então, 

toda a carga ã estrutura e calculam-se deslocamentos, deforma-
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çoes e tensões para cada elemento. Como ê utilizada uma rigidez 

constante a cada passo, as condições de equillbrio nio sio neces 

sariamente satisfeitas: 

K o f = R (III.6) 

onde: 

R = vetor reslduo das cargas externas. 

Na prãtica, sao usados, principalmente, dois algorlt -

mos baseados nos métodos de Newton~Raphson e Newton-Raphson Modj_ 

ficado para se obterem as condições de equillbrio. O primeiro 

baseia-se em atingir as condições de equillbrio a partir da apl! 

caçio da carga excedente utilizando uma matriz de elasticidade 

variãvel a cada passo {figura III. l), enquanto que o segundo ma~ 

têm a matriz de elasticidade constante (figura III.2) e aplica­

se a carga excedente atê atingir a aproximaçio desejada. 

O primeiro algorítmo tem a vantagem de convergir para 

a soluçio exata em um menor nümero d~ iterações, sendo sua des­

vantagem a modificaçio da matriz de rigidez a cada iteraçio, en­

quanto o segundo a mantêm constante, diminuindo com isto esfor­

ço computacional, mas em contrapartida aumentando o nümero deite 

raçoes. 

Outros algorftmos sao também utilizados, dentre eles o 

Método de Newton-Raphson Modificado com a inclusio de um fator 

de correçio para acelerar a convergência (ver figura III.3), e 
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que apresenta como desvantagem a determinação deste fator de cor 

reçao; e o Metodo da Rigidez Secante, em que toda a carga e rea­

plicada, aterando-se a matriz de rigidez, em função do estado de 

tensões dos incrementas anteriores (ver figura III .4), e que DE­

SAI (1971) recomenda para problemas de elasto-plasticidade. 

O metodo iterativo tem sua principal vantagem na sim­

plicidade de operação, e entre suas principais desvantagens es­

tão (MANA-1978): 

• o descarregamento elãstico para modelo elasto-plãstico, não 

pode ser representado; 

• o algorTtmo não e aplicãvel a materiais cujo comportamento 

seja função da trajet6ria de tensões; 

No processo incremental a carga total a ser aplicada 

e dividida em uma serie de parcelas, não necessariamente iguais. 

A tecnica mais utilizada e a de rigidez tangencial ( "tangential 

stiffness'') baseada nas tecnicas numericas de Euler-Cauchy, e 

que consiste em calcular a matriz de rigidez para cada incremen­

to com as propriedades correspondentes ao estado de tensões no 

tnTcio do incremento (figura III.5). 

Durante a aplicação de cada incremento i, e resbl~ido 

o sistema de equações lineares: 

~ o. 
-1 

- 1 
= K. 1 

-1-
~f. 
- 1 

com a matriz de rigidez constante a cada incremento. 

(111.7) 
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Dessa forma a técnica incremental aproxima o problema 

nao linear a uma série de incrementas lineares e, conseqUenteme~ 

te, quanto maior o numero de incrementas, melhor a solução apro­

ximada. 

Uma variação da técnica descrita é o algoritmo incre-

mental denominado de Runge-Kutta e suas diferentes variações, 

tentante uma melhor aproximação entre a curva não linear e a "cur 

va" de incrementas lineares. 

Das variações do algoritmo de Runge-Kutta o mais utili 

zado é o algor1tmo do ponto médio, onde para cada incremento uti 

liza-se a matriz de rigidez obtida para o nivel médio de tensões 

incremento (figura III.6), descrito por DESA! e ABEL (1972). 

Outra variação do algoritmo de Runge-Kutta é o propos­

to por CLOUGH e DUNCAN (1969), baseado em uma rigidez média, ob­

tida de forma diferente do descrito anteriormente. Nesse caso, 

a obtenção da rigidez para um determinado incremento é função da 

rigidez inicial (antes do incremento) e rigidez final (posterior 

ao incremento). Es.se método é denominado por CLOUGH e DUNCAN(l969) 

como ''average-stress-method''. Sua principal vantagem é a di~i­

nuição sensivel da diferença entre a curva de incremento linear, 

e a curva não linear (''overshooting''), e a redução do nGmero de 

iterações para obtenção da precisão (figura 11!.7}, como citam 

CLOUGH e DUNCAN (1969). 

No processo misto, a carga total é aplicada em ·incre­

mentas, nos quais para cada carregamento se fazem iterações (ver 
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figura [II.8). O processo misto, como combinação dos processos 

iterativo e incremental une as vantagens destes dois 

tendendo, em geral, a minimizar as desvantagens. 

III.4-Aplfcação de Modelos para Solos 

mêtodos, 

Um rigoroso modelo para descrever o comportamento ten­

são-deformação no solo, deveria representar analiticamente o es­

tado de tensões, o estado de deformações e os deslocamentos nas 

três fases constitutivas do solo (sÕlida, liquida e gasosa) para 

qualquer sistema de carregamentos. 

O solo, ao contrãrio de outros materiais, como o con­

creto e o aço, que podem ser facilmente representados como meio 

continuo, e um material granular desagregado trffãsico (ou qua­

drifãsico se considerarmos a ãgua adsorvida como outro material), 

cujo comportamento macroscõpico depende da natureza do contacto 

entre as particulas e dos movimentos e deformações dos graos nes 

tes contactos. 

Seu comportamento mecânico, portanto, e altamente de­

pendente de sua origem geolõgica, fatores ambientais e histõria 

de tensões. Um elemento de solo sujeito a deformações irrecupe­

rãveis, terã sua estrutura modificada e seu comportamento em fun 

ção da ~arfação da tensão efetiva serã, consequentemente, modifi 

cado, ou seja, ê um sistema não conservativo. 

DUNCAN(l973) divide em dois grupos os fatores que in­

fluenciam o comportamento tensão-deformação dos solos. Os fato-
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res devidos ã composição do solo, que "incluem a umi.dade,granulom! 

tria, composição mineral6gica, arranjo das particulas, densidade 

etc., e os fatores devidos ao sistema de carregamento, tais como, 

grandeza, variação de tensões, carregamento primãrio, descarreg! 

menta, velocidade de aplicação das cargas, etc. Os primeiros. sao 

considerados apenas. a nivel de ensaio para determinação dos pa­

râmetros e não na formulação do modelo, enquanto que os segundos 

podem ser tratados diretamente na formulação do modelo. 

Devi d.o toda complexidade do comportamento tensão -de 

formação do solo, nenhum modelo ê capaz de representã-lo para tQ 

dos os tipos de carregamento e condições de drenagem, pois alêm 

da dificuldade em conseguir tal modelo, seria necessãrio um ex­

tensivo programa de ensaios e um complexo programa de computador. 

Em vista disso, nos últimos anos, têm sido propostos inúmeros prQ 

gramas que respondem determinados objetivos para os quais foram 

formulados, atravês de modelos elãsticos (lineares e não-linea -

res), e elasto-plãsticos, sendo que o que caracteriza a di.feren­

ça entre estes modelos (elãsticos e elasto-plãsticos) e que nos 

primeiros as deformações são função unicamente do incremento de 

tensões, enquanto que no segundo, as deformações são funções, a­

lêm do incremento de tensões, do nivel de tensões atingido ( LO­

PES-1979). 

Segue-se a anãlise destes modelos. 

III .4. l Modelos Elãsti CDS 

Um corpo elãstico e caracterizado em seu estado natu-
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ral, quando o estado de tensões e função unicamente de seu esta­

do normal de deformação. O trabalho feito pelas forças externas 

atuando no corpo e armazenado como energia elãstica, completame~ 

te recuperãvel, desde que as cargas sejam removi das ( TIMOSHENKO 

e GOODIER, 1970). 

Baseado nesta definição a equaçao fundamental para o 

corpo elãstico pode ser escrita da seguinte forma: 

(III.8) 

significando que: 

, qualquer incremento de tensão~ o provoca um incremento de 

deformação~ E; 

, a deformação e recuperãvel se o corpo e descarregado, ou s~ 

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

Os modelos elãsticos utilizados na Geotecnia podem ser 

divididos em dois grupos: elãstico linear e elãstico não-linear. 

III.4.1.1 Modelo Elãstico Linear 

O comportamento elãstico linear constitui, sem duvida; 

o modelo mais simples. Verifica-se que e uma aproximação suficj_ 

ente, do ponto de vista prãtico, para grande niimero de problemas, 

muitas vezes em face da pouca informação geotecnica disponfvel. 

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

Em razao do comportamento não-linear apresentado pelos 

solos e rochas, a anãlise elãstica linear, na falta de um mode­

lo mais elaborado, pode servir para estudo paramétrico, obtenção 

de dados para projeto e interpretações simples de observações de 

campo, consideradas as suas limitações. 

III.4.1.2 Modelos E lãs ti cos Não-Lineares 

Alguns modelos elãsticos propostos na literatura procu 
. . . 

ram levar em consideração a não linearidade observada nas curvas 

tensão-deformação dos solos. Existem hoje na literatüra geotêc­

nica, divers.os modelos que se aproxima das curvas nao lineares 

por sucessivas anãlises lineares. Essa nao linearidade e intro­

duzida através dos termos da matriz de elasticidade, que tornam 

se dependentes do estado de tensões. No item III.4 jã foram vi! 

tas as técnicas de solução não linear: iterativa, 

e mista. 

Modelos Multiltneares 

incremental 

Pretendendo cobrir todo o dominio de aplicação das car 

gas, antes e depois da ocorrência de ruptura, alguns autores pr~ 

puseram a utilização de modelos elãsticos multilineares. 

D'APPOLDNIA e LAMBE (1970) analisaram recalques imedia 

tos de sapatas assentes sobre argila mole utilizando um modelo 

elãstico bi-linear. Pretendiim, assim, cobrir todo o dominio de 
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aplicação de cargas, desde a fase elistica at~ a plistica. Nesse 

modelo, definem-se parãmetros elisticos E e v antes e depois do 

escoamento (figura III .9). Adicionalmente pode-se definir uma v~ 

ri ação de E com a profundidade. Desta forma, são necessirios ci~ 

co parãmetros para a anilise. Para cada incremento de carga de­

vem ser verificados os elementos que apresentam escoamento. Pa­

ra estes elementos o valor E ê reduzido para 0,0001 vezes o va­

lor inicial. O coeficiente de Poisson foi modificado de 0,499, 

antes do escoamento, para um valor de 0,4999995, apõs o escoamen 

to, com o objetivo de manter constante o mõdulo volumêtrico. Se 

fosse utilizado um coeficiente de Poisson 0,5, o mõdulo volumê­

trico seria infinito. O modelo foi testado comparando-se curvas 

tensão-deformação, obtidas em ensaios de deformação plana na ex­

pansão e compressão, com previsões numêricas. 

DUNLOP e DUNCAN (1970) utilizaram um modelo anãlogo ao 

de D'Appolonia e Lambe para a anilise do desenvolvimento de rup­

tura ao redor de taludes escavados em argilas, sob condições não 

drenadas. 

LO e LEE (1973) aplicaram um modelo trilinear para a 

anilise do estado de tensões em taludes com comportamento ./i.VUÚn­

./i·a6,tening, idealizado de acordo com a figura III. l O. 

Inicialmente sao aplicadas as forças equivalentes para 

a simulação da escavação, considerando o material elistico linear 

com mõdulo E1. As tensões cisalhantes calculadas são comparadas 

com o valor da resistência de pico de cada elemento, e são loca 

lizados os elementos em que a resistência foi ultrapassada. Nes 
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ses casos as tensões em excesso sao removidas. Calculam-se for­

ças nodais equivalentes a essas tensões, as quais são aplicadas 

em sentido oposto. Na nova matriz de rigidez utilizada, os ter­

mos correspondentes aqueles elementos têm mõdulo de elasticidade 

igual a E2 (positivo). Se a anãlise fosse efetuada com o valor 

E2 (negativo), os deslocamentos e deformações seriam negativos no 

sentido das forças aplicadas, o que não tem significado. O in­

cremento de tensões calculado deve ser diminuido do estado de 

tensões anterior para que se situe sobre a parte descendente da 

curva tensão-deformação. Calculam-se as forças nodais equivale~ 

tes a esse excesso de tensões e assim subseqUentemente ate que 

as tensões a serem redistribuidas tornem-se despreziveis. Caso 

o nivel de tensões apõs vãrias redistribuições caia abaixo do va 

lor residual, deve-se calcular o excesso de tensões que corres­

ponderã a novos valores de forças nodais. Dai por diante se ut1 

lizarã o mõdulo de elasticidade E3 com procedimento semelhante ao 

anterior. 

LO e LEE uti 1 i zaram um procedimento anãl ogo para uma cu_!: 

va tensão-deformação com queda brusca de resistência apõs o pico 

(.6:t1ta.,i.n-.606ten,i.ng), semelhante a de HOYAUX e LADANYL (1970), com 

bons resultados. 

Ajuste_de_curvas_atraves_de_fun~ões 

As curvas tensão-deformação de laboratõrio podem ser 

expressas por funções matemãticas, tais como hiperboles, parãb~ 

las, funções exponenciais, etc. Essas funções podem ser utiliza 

das tambem para expressar a variação da deformação radial com a 
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d e f o r rn a ç ão a xi. a l , o q u e p os s i b i l i t a rã o c â. l cu l o d o c o e f i c i e n te 

de Poisson. Tais procedimentos foram utilizados para desenvol­

ver modelos de comportamento dos solos propostos por virias aüto 

res, os quais serão vistos adiante. 

Outra forma de incorporar o compo~tamento tensão-defo~ 

maçao nao linear em um programa de elementos finitos ê utilizar 

diretamente os pontos das curvas obtidos em laboratõrio. A for­

ma digital, como esta ê chamada, substitui a curva de laboratõ -

rio por segmentos de reta, unindo aqueles pontos. Assim, por exe~ 
- -

plo, os parâmetros E e v podem ser obtidos através de tais cur­

vas por interpolação linear. Utilizando-se virias pressoes con­

finantes nos ensaios, pode-se também interpolar os valores dese­

jados entre duas curvas, para diferentes pressoes confinantes (MA!!_ 

LER-1974). 

Descrevem-~eagora algumas das funções mais utilizadas: 

a) Representação hiperbólica da Curva Tensão-Deformação 

KONDNER e ZELASKO (1963) verificaram que as curvas ten 

são-deformação de vãrios solos podiam ser bem aproximadas atra­

vés de hipérboles expressas pela equação (ver figura III .11): 

ª1 - ª3 
::; E (111.9) 

l 
+ E 

E • ( (J l - a 3 )ult. 
1 

onde: 
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Ei - mõdulo de elasticidade tangente inicial; 

(a 1-a 3)ult.- assíntota da curva tensão-deformação. 

A equaçao (III.9) apresenta duas características con-

venientes: 

i) os parâmetros que aparecem nessa expressao têm significado 

físico; 

ii) os valores de E1 e (a 1-o 3}ult. podem ser facilmente deter­

minados para cada curva tensão-deformação. Se utilizarmos 

a equação hiperb6lica transformadl (figura III.12) a sua 

representação se torna linear. Calculam-se . os valores 

E/(o1-o 3) a partir dos dados de ensaios de laboratõrio, e 

plotam-se esses valores num grâfico. A reta ajustada a es 

tes pontos corresponde ã hipêrbole procurada. 

Na prâtica, somente dois pontos da curva tensão-defor­

maçao sao plotados, pois foi concluído por DUNCAM eco - autores 

(1969, 1970 e 1974) que os pontos correspondentes a 70% e 95% da 

resistência mâxima do solo fornecem a melhor hipêrbole ajustada. 

A partir da equaçao (III.9}, DUNCAN e CHANG (1970) de-

senvolveram uma formulação com base em ensaios em vârios tipos 

de solos. Para incluir no modelo a variação de E1 com a pressao 

confinante o3 foi usada uma equaçao empírica, sugerida por JAMBU 

(1965): 
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n 

(III.10} 

onde: 

K e n - numeras adimensionais determinados experimentalmente; 

Pa - pressao atmosfêrica, introduzida na equaçao para tornar 

o valor de n adimensional. 

Define-se ainda um parâmetro Rf por: 

(o 1 - o 3)f 

(o 1 - cr 3 ) ult. 
(III.11) 

sendo (o 1-o 3)f definido pelo critêrio de Mohr-Coulomb, como: 

2c cos0 + 2 a 3 sen 0 
(111.12) 

- sen 0 

onde: 

c - coes,ao; 

- ângulo de atrito interno do solo. 

Derivando a equaçao (III.9) com relação a E e substitu 

i n d o as e q u a ç õ e s ( I I I . l O ) e ( 1 I I . 11 ) j u n tamente com o cri tê ri o de 

Mohr-Coulomb, c~ega-se ao valor do mõdulo tangente instantâneo 

~t para a curva tensão-deformação no carregamento primârio. 
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.Rf .. {) .~.s_e n. -~.l . ( ql - ª·3) J 2 

2 c c o s ~ + 2 . a3 s e n ~ · 

K p 
a 

n 

(III.13) 

Os comportamentos no descarregamento e recarregamento 

sao independentes da resist~ncia mobilizada, sendo o m~dulo de 

elasticidade definido então pela equaçao: 

n' 
} (III.14) 

onde: 

KUR e n' - fatores adimensionais determinados a partir de en-

lisados: 

saios envolvendo um ou mais ciclos de descarregamento 

recarregamento (un1oading-re1oading). 

WONG e DUNCAN (1974} comentam que para vãrios solos ana 

• o valor de nª pouco difere do de n, podendo, na prãtica, 

ser adotado o mesmo valor; 

-• KUR e sempre maior que K; 

• a relação KuRIK varia de l ,2 para solos densos (areias co~ 

pactas) ·e rijos at~ 3 para solos m~dios e moles e areias 

fofas. 
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b) Representação HtperbElica do Coeficiente de Poisson 

KULHAWY e DUNCAN (1970) acrescentaram ao modelo ante­

rior uma relação empirica para o coeficiente de Poisson tangente, 

que reflete a sua não-linearidade e a depend~ncia da tensão con 

finante durante o carregamento primãrio. Para tal foi considera 

da hiperbiilica a variação da deformação radial E3 com a deforma-

çao axial E l ' expressa pela equaçao: 

-E 3 
El = 

\) . 
l 

- d E3 

onde: 

v- - coeficiente de Poisson para a deformação nula; 
1 

(III.15) 

d - parâmetro representando a variação do coeficiente de Pois-

son com a deformação radial. 

A variação de vi com a pressao confinante a3 foi reprf 

sentada por: 

(III.16) 

onde: 

G - valor de v1 para o3 = 1 atm; 

F - redução de v1 para um acréscimo de dez vezes em cr 3 . 
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Diferenciando a equaçao (III .. 15} em relação i E 3, sub! 

tituindo (III.16} e eliminando a deformação, o valor do coefici-
~· 

ente de Poisson tangente pode ser expresso por: 

onde: 

( 1 -

º3 n 
K··.p { - ) a 

Pa 

d 

(111.17) 

(III.18) 

O modelo nao considera a variação do coeficiente de 

Poisson para o descarregamento. Os parâmetros c, 0, Rf, K e n 

são os mesmos da equação (III.13) e os parâmetros d, F e G sao 

determinados a partir de medidas de variação de volume em ensaios 

triaxiais. 

Com a variação do coeficiente de Poisson incorporada ao 

modelo de Ol!lnc:an· e Chang sao necessãrios nove parâmetros {os oito 

acima mais KuR). Todos esses parâmetros sao de fãcil determina­

çao em ensaios triaxiais convencionais. WONG e DUNCAN (1974) e! 

plicam detalhadamente como obtê-los atraves de ensaios de labora 

t5rio, mostrando inclusive a avaliação de E1 e EUR' a partir de 

ensaios de adensamento. Esses autores consideram tambem a curva 

tura da envolt5ria de Mohr quando se utiliza um grande intervalo 

de tensões. Adicionalmente comentam sobre os fatores que afetam 

a obtenção dos parâmetros para as condições drenada e não-drenada. 
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c) Representaçio Exponencial do Coeficiente de Poisson 

A formulaçio a ser apresentada a seguir foi proposta por 

LADE (1972). 

Nobari. sugeriu que o coeficiente de Poisson tange.nte·: .p~ 

deria ser expresso como uma funçio exponencial da pressio confi­

nante e deformaçio principal maior. A figura (III.13) mostra um 

diagrama log-log de -E 3 por El, representada por uma reta. Cons 

tata-se que a melhor reta é a que une os pontos correspondentes 

i mTnima variaçio de volume (ponto de mixima compressio da amos­

tra) e o ponto de mixima dilataçio. 

A equaçao da reta representada e: 

= p (III.19) 

onde: 

P - valor de - E3 correspondente a El = 1% 

m - inclinaçio da reta. 

A figura (III.14) mostra a variaçio de P em funçio de 

(0 31Pa). A nova reta e representada por: 

(III.20) 

onde: 
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L - Valor de P para o 3 = p~ 

q - inclinação da reta. 

Combi.nando as equaçoes (III.19) e (III.20), a iiariação 

de - E3 fica: 

(III.21) 

Diferenciando a equaçao acima em relação a El, obtem-

se a expressão do coeficiente de Poisson ngente; 

q 
0 

3 n-1 vt = L m ( ) E (III.22) 
Pa 

LACERDA, DIAS e PEIXOTO (1974) utilizaram as formula­

çoes hiperbÕlica e exponencial para a anãlise do comportamento de 

solos compactado e indeformado em ensaios triaxiais rãpidos nao 

drenados. Com relação ao comportamento tensão-deformação, obse! 

varam que, embora a formulação hiperbÕlica funcione bem para qu~ 

se todos os tipos de solos, nem sempre~ satisfatõria, principa! 

mente para pequenas deformações. Com relação ao coeficiente de 

Poisson, a formulação exponencial proporcionou resultados supe­

riores aos da formulação hiperbÕlica. 
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d) Representação da curva. tensão-deformação atravês de 

funções ''spline'' 

DESAI{l971) utilizou uma função polinomial c~bica para 

aproximar a curva tensão-deformação de um solo coesivo. A fun­

ção polinomial proposta pelo autor ê baseada no conceito matemã­

tico de interpolação usando funções "spline", que representam ana 

liticamente uma curva. Para tal, deve ser fornecido um determi­

nado conjunto de pares de pontos da curva a ser representada. P~ 

ra cada tensão confinante deverã haver então um conjunto de pon­

tos da curva tensão-deformação, que definirã a função ''spline". 

Com a primeira derivada da função polinomial obtêm-se a v~riação 

do modulo de elasticidade tangente.Para cada pressao confinante 

intermediãria, o valor do modulo pode ser obtido atravês de in­

terpolação linear. 

DESA! (1971) ajustou funções polinomiais a curvas ten­

são-deformação de areias densa e fofa, e folhelho, este inclusi­

ve com comportamento ".6t!La.{.n-.6oóten.{.ng". Em todos os casos obte 

ve um excelente ajuste. Não foram consideradas curvas com des­

carregamento-recarregamento, provavelmente por dificuldades nume 

ricas. Para a utilização desse modelo são necessãrios, alêm dos 

pares de pontos da curva tensão-deformação (figura III.15), um 

valor para o coeficiente de Poisson, considerado constante na 

anãl ise. 
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III .4 .2 Modelos El as:to-Plâsticos 

Os modelos elasto-plâsticos procuram levarm em consid! 

raçao o comportamento inelãstico e não-linear observado nos so­

los. Esses modelos são mais variados e complexos e para sua de­

finição e necessãrio especificar (ALMEIDA, 1977): 

1 uma condição de escoamento inicial, definindo o limiteelãs 

tico do material; 

1 uma lei de endurecimento ou amolecimento, para estabelecer 

as condições de estado plâstico subseqüentes; 

• uma lei de escoamento plâstico, que relaciona os incremen­

tas de deformações com tensões e incrementas de tensões. 

A primeira especificação (condição de escoamento ini­

cial) e necessãria para caracterizar a transição da fase elãsti 

capara fase plâstica definida através de uma função de escoame~ 

to dependente do estado de tensões. Por ser caracteristica, ou 

propriedade, do material independente do referencial adotado, po­

de ser definida em função das tensões principais ou do invarian­

te de tensões: 

f.(cr 1 , cr 2 , cr 3) = K 

ou 

(III.23) 

(III.24) 

e sua representação no espaço e o lugar geométrico dos pontos que 
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representam estados de tensões correspondentes ao inicio das de­

formações plâsticas (figura III.16). 

A lei de endurecimento ou amolecimento ê necessâria para 

representar as novas superficies de escoamento subsequentes, co! 

respondentes aos diversos carregamentos ocorridos (figura III . 

17}. Embora, de um modo geral, a superficie de escoamento varie 

d e ta ma n h o e d e f o r ma , d e a c o r d o c o m o e s ta d o d e te n s õ e s , em a p l ..:!_ 

cações geotêcnicas considera-se sempre que ê mantida a mesma for 

ma e origem (endurecimento isotrópico). 

A lei do escoamento plãstico e necessãria para descre­

ver as relações constitutivas entre incrementas de deformações 

plãsticas, tensões e incrementos de tensões. Parte da hipótese 

da exist~ncia de uma função de carregamento e a linearidade en­

tre elementos infinitesimais de tensões e deformações plãsticas, 

relacionando a velocidade de deformação plãstica com o gradiente 

da função de escoamento: 

a f 

a ª . . -lJ 

(111.25) 

Partindo da hipótese da exist~ncia de uma função de p~ 

tencial plãstico g(~), que representa a superficie de potencial 

plãstico ê definida a lei de escoamento plãstico: 

6Ep ··). a g 

a a .. 
-1J 

(III.26) 
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que pode ser associado ou nao associado se f e g sao 

ou não, respectivamente, 

idênticos 

Dentre os modelos mais elaborados e testidos atravês 

de extensivos resultados de ensaios estão os de (PONTES 

1981): 

FILHO, 

, ROSCOE e BURLAND (1968) que utilizam um modelo elasto-plã~ 

tico com endurecimento, superficie de escoamento elãstico 

anterior ã ruptura e lei de escoamento associada. 

Apesar de sua aplicação ser restrita a argilas normalmente 

adensadas, ê o modelo que trata, mais rigorosamente, as di 

versas variãveis do comportamento do solo, alêm de ser o 

mais exaustivamente testado; 

1 NAYAK e. ZIENCKIEWICZ ( 1972) que desenvolveram um modelo ela~ 

to-plãstfco com amolecimento e endurecimento com lei de es 

coamento associada ou nao, e alternativas para vãrios cri 

têrios de escoamento; 

1 LADE e DUNCAN (1975) que formularam um modelo elasto - plã~ 

tico com endurecimento e critêrios de ruptura e escoamento 

independentes, e lei de escoamento nao associada. Basea-

dos em resultados de ensaios triaxiais cúbicos em areia os 

autores .desenvolveram uma formulação que incorpora um novo 

critê~io de escoamento, um novo critêrio de ruptura e uma 

lei de endurecimento empirica. 

Apesar das vantagens dos modelos elasto-plãsticos, a 
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dificuldade na formulação de um tal mo<lelo para aplicação do M! 
todo dos Elementos Finitos, alem do tempo necessãrio não permi-
tiram o desenvolvimento e inclusão destes modelos no 
computacional utilizado neste trabalho. 

III.5 - Programa Computacional Utilizado 

pr,ograma 

Nas diversas anãlises pelo Metodo dos Elementos 
Finitos realizadas neste trabalho, utilizou-se um programa com 
putacional, disponivel na COPPE e desenvolvido inicialmente por 
HALLEY PACHECO DE OLIVEIRA, que apôs diversas modificações fei 
tas ao longo do estudo, para permitir a anãlise de fundações su~ 
metidas a esforços de arrancamento, passou-se a denominar FUNDA 

MEF. 

O referido programa utiliza elementos do tipo 

4CST (4 constant strain triangles) e do tipo junta, ,permitindo 
anãlises axissimetricas ou bidimensionais de estado plano de te~ 
sões ou de deformações. Devido ãs caracteristicas geométricas 
dos casos estudados foi utilizada sempre, neste trabalho a sup~ 
sição axissimetrica. 

Para definição dos parâmetros elãsticos, E e v 

dos elementos 4CST foram implementadas diversas opções, enumera 
das a seguir: 

eara_o_mõdulo_de_elasticidade_-_E 

• formulação elãstico-linear ( E= cte); 

, formulação elãstica bi-linear de D'APPOLONIA e LAMBE (1970); 

• formulação hiperbólica de DUNCAN e CHANG (1970). 
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eara_o_coeficiente_de_Poisson_-_v: 

, formulação 1 inear (v = e~); 

, formulação hiperbÕlica de KULHAWY e DUNCAN (1970); 

• formulação exponencial de LADE (1972). 

O outro tipo de elemento existente no programa e 

o "elemento-junta", que foi usado na definição da interface en 

tre o solo e a fundação, definição esta que e um dos principais 

problemas encontrados na anãlise de fundação pelo M.E.F.. Este 

''elemento-junta~ se mostrou ideal para a representação da inter 

face sol o-fundação. Não cabe aqui fazer uma anãl i se aprofundada 

do mesmo, q.ue pode ser vista no trabalho de GOODMAN, TAYLOR e 

BREKKE (1969). Apenas serao feitas alguns comentãrios para ju~ 

tificar a escolha do mesmo. 

O elemento em questão, criado para representação 

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

formas deformada e indeformada resiste a esforços normais e ci 

salhantes. 

A caracterização do elemento e feita pela defini 
ção, por parte do usuãrio, da rigidez normal inicial (kn) e da 
rigidez ao cisalhamento inicial (ks) do mesmo, sendo estabeleci­
dos critérios de ruptura ã tração e ao cisalhamento. 

Os valores intciafs do ks e kn fornecidos pelo us~ 
ãrto, são alterados ao longo das anâlfses em função dos estados 
de tensões e deformações da interface solo-fundação. 
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O critêrio de ruptura ã tração e estabelecido 

atravês da definição da tensão de tração mixima a qual o elemen 

to resiste. 

O critêrio de ruptura ao cisalhamento adotado foi 

o de MOHR-COULOMB: 

onde: 

= c' + cr ta n "'' Tmax "' 

Tmax = tensão de cisalhamento mixima; 

c' = tensão de cisalhamento mixima para a cdndi­

ção cr = O; 

cr = tensão normal atuante; 

<P' = ângulo de atrito da interface solo-fundação. 

Encontra-se em elaboração um manual de utilização 

do programa, onde poderão ser obtidas maiores informações sobre 

o mesmo. Resta dizer que ê utilizado nas anilises não-lineares um 

processo misto, ou seja, incremental-iterativo, no qual, para c~ 

da incremento, a matriz de rigidez ê modificada nas diversas ite 

rações (mêtodo de Newton-Raphson), sendo utilizado no critêriode 

convergência a norma euclidiana modificada, fornecida pela ex­

pressao: 

11 N 11 = 
2 

1 -li n 
(III.27) 



onde: 

l 2 2 

óó = incrementos dos deslocamentos nodais; 

ó = deslocamentos nodais totais acumulados; 

n = numero de graus de liberdade da estrutura (introduzido 

para que o valor obtido para a norma independa do nume 

rode graus de liberdade). 

Para verificação da converg~nci~ o valor da norma 

11 N 11 2 e comparado com uma tole.rãncia fornecida pelo usuãrio, 

para cada anãlise. 
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F 

FIG.11.f- MÉTODO DE NEWTON - RAPHSON 

F 

'· s:, ~..... • ç 

FIG.11.2-MÉTOOO DE NEWTON-RAPHSON MODIFICADO 
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FIG.IN.3- MÉTODO DE NEWTON - RAPHSON COM FATOR DE 
CORREÇÃO 

F 

FIG.IN.4- MÉTODO DA 11 RIGOEZ SECANTEº 
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E constante • 1nuíto baixo 

FIG.l.5-ESWEMA DA "RIGIDEZ TANGENCIAL 11 

E. 

FIG.IM. 6- MÉTODO DE RUNGE - KUTTA COM DOIS PASSOS 
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FIG.I. 7 - Mti-ooo RUNGE - KUTTA MODIFrCADO 

F 

FIG.ftl.8 - MÉTODO MISTO 
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E antes da ruptura 

E 

FIG.19-MODELO BILINEAR ( D1APQONIA E LAMBE,1970) 

r 

E., 

é 

FfG.111.10- MODELO TRILINEAR ( LO E LEE, 1973) 
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FIG.NI.U-MODELO HJPERBÓI..JCO ( DUNCAN E CHANG, 1970) 

FJG.1.12- REPRESENTAÇÃO TRANSFORMADA DA CURVA 

TENSÃO - DEFORMAÇÃO 
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p ---------------

10 Jo9 (E,)(%) 

F(G.11.13-VARIAÇÃO DE f: 5 COM €1 . 

log P 

L 

1.0 109 (f,/F\) 

FIG.IU4- VARIAÇÃO DE P COM A PRESSÃO CONFlNANTE 
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FIG.Ili.IS - FUNCÃO SPLINE ( DESAI, 1972) 

F ({ij) = O 

F (f,j)< O 
• 

€,. 

superficie de escoamento 

Ílj 

FIG.IIU6 - FUNÇÃO E SUPERFÍCIE DE ESCOAMENTO - ESPAGO 

DE TENSÕES 
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eillo hidrostático 

superficie de escoamento 
paro c a rregomento ( hidro1tatico) 

de escoamento poro carregamento (hidroatatico) 

superficies de ncoomento 

sub1equentn 

FIG.11.17 - SUPERFÍCIES DE ESCOAMENTO EM FUNCÃO DOS 
DIVERSOS CARREGAMENTOS ( ENClJRECIMENTO) 
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• 

(e) Sub1t11tido o 

11,.0 t111s3o 

FIG.IH.18 - ELEMENTO JUNTA NAS SITUAÇÕES DEFORMADA E 
INDEFORMADA 
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IV. RETRO-ANALISE DE PROVAS DE CARGAS EM PLACAS PARA DETERMI­

NAÇÃO DE PARÂMETROS REPRESENTATIVOS DE UM:,SOLO RESIDUAL 

DE GNAISSE 

IV.l Introdução 

O estudo realizado teve por finalidade a obtenção de 

parâmetros representativos de um solo residual de gnaisse para 

posterior utilização em anãlise não linear, pelo Método dos Ele­

mentos Finitos, das fundações submetidas a esforços de arranca­

mento. 

O estudo foi realizado em um solo residual, resultante 

da alteração de gnaisse, oriundo de um platô construTdo por ter­

raplanagem no topo de um pequeno morro prõximo ã Torre n9 4 da 

linha de transmissão Adrianõpolis-Gràja~. no Estado do Rio de .Ja 

neiro. 

Os fatores que levaram a esta escolha foram basicamen-

te: 

, jã existirem vãrios estudos geotécnicos referentes ao lo-

cal (BARATA et alii-1978; WERNECK et alii-1979;JARDIM-1981); 

t 

, dispor-se do resultado de provas de carga de .arrancamento 

de tubulôes e sapatas ali realizadas (BARATA et alii-1978; 

DANZlGER-1983); 



• 

134 

tratar-se de um solo tropical tipico , cujos 

desejava-se conhecer com maior precisão. 

parãmetros 

As caracteristicas do solo em questão foram cuidadosa­

mente determinadas e encontram-se reportadas nos trabalhos de 

JARDIM(l981) e DANZIGER(l983), não sendo, por isto descritas nem 

analisadas neste trabalho. 

Apenas a titulo de ilustração, o morro, onde foi cons­

truido o platô, ê constituido de um manto de solo residual madu­

ro, resultante da alteração de gnaisse, de cor vermelha, comes­

pessura mêdia aproximada de 2,50 m, que se sobrepõe a uma cama­

da bastante espessa de solo menos intemperizado, de cor amarela, 

tendo ambos baixo grau de saturação (ver figura (IV.l)). O ni­

vel do lençol freãtico não foi localizado em sondagens atê 15,0m 

(JARDIM-1981). 

IV.2 Anâlise Utilizando Resultados de Provas de Carga 

A obtenção de parâmetros representativos do solo foi 

baseada nos resultados de provas de carga ã compressão em placas 

circulares de aço com diâmetro de 30,60 e 80 cm, executados por 

JARDIM(l981). 

O autor citado, tambêm realizou, para o mesmo solo, os 

seguintes ensaios de laboratôrio: 

1 Adensamento oedomêtrico (unidimensional); 
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, Adensamento Tridimensional; 

• Compressão nao confinada; 

• Triaxial tipo UU (não adensado, nao drenado); 

• Triaxial tipo CU (adensado, nao drenado). 

Detalhes executivos, resultados dos ensaios e observa­

çoes sobre os mesmos podem ser encontrados no trabalho citado. 

Infelizmente, nao so neste trabalho, como em outro do 

mesmo autor (WERNECK, JARDIM & ALMEIDA-1979), não sao apresenta­

das as curvas dos ensaios triaxtais realizados, o que impossibi­

litou a obtenção direta de parâmetros para utilização da formula 

ção hiperbÕlica de DUNCAN E CHANG (1970) de representação mate 

mâtica do comportamento do solo (ver capítulo III). 

Ainda no trabalho obs~rvou-se uma grande variação nos 

valores medias do mõdulo de elasticidade do solo, obtidos nos di 
versos ensaios de laboratõrio, variação esta que.não e possível 

de justificar em função dos dados encontrados no trabalho cita­

do. 

Em razao do exposto anteriormente, decidiu-se fazer uma 

retro-anâlise, em função dos resultados das provas de carga, pa­

ra determinação dos parâmetros representativos do solo, a qual 

foi dividida em duas etapas, baseadas nas seguintes hipõteses: 

i) assumir o solo como elâstico linear; 
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ii) assumir o solo como elãstico não-linear, com não-linearid! 

de representada através da formulação hiperbólica desenvol 

vida por DUNCAN e CHANG (1970). 

Nas anãlises realizadas apenas os parãmetros relativos 

a determinação do mõdulo 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 parãmetro a partir dos en­

saios laboratoriais e pela falta de dados de publicações técni­

cas com informações dos parãmetros da formulação exponencial de 

Lacte (ver capltulo III), que e a que se teria desejado utilizar. 

Note-se que o valor escolhido também enquadra-se dentro de valo­

res encontrados para o coeficiente de Poisson inicial (ver capl­

tulo III), por WONG e DUNCAN(l974) para solos similares ao em es 

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

IV.2.1 Es.tudos Iniciais 

Os parãmetros gerais do solo, necessãrios para utiliz! 

çao do programa de elementos finitos, foram obtidos através dos 

trabalhos de JARDIM(l981) e DANZIGER(l983), 

Simulando o observado pelos dois autores citados, em 

todas as anãlises efetuadas (inclusive nas das fundações tracio­

nadas - ver capltulo V), considerou-se o 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 

peso especifico (y) - 0,00165 kgf/cm 3 

coesao (c) - 0,29 kgf /cm 2 

ângulo de atrito interno (0) - 27° 

• solo da camada inferior 

peso especifico ( y) - 0,00180 kgf /cm 3 

coesao ( c) - 0,23 kgf /cm 2 

ângulo de atrito interno ( 0) - 29° 

Outros parâmetros necessãrios para a anãlise foram o 

coeficiente de Poisson, para o qual, como jã visto adotou-se o 

valor 0,4, e o coeficiente de empuxo K
0

, para o qual adotou-se o 

valor 0,5. Verificou-se que, pelas características do presente 

estudo, a influencia deste Ültimo parâmetro 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 diâmetro, respec­

tivamente, na superficie. 

Em face das caracteristicas do problema analisado (ve­

rificação do recalque de placas sujeitas ã compressão) optou-se 

por utilizar, para as placas ã profundidade de 2,0m e 4,0m, as 

mesmas malhas desenvolvidas para as placas na superficie, sendo 

o solo situado em cota superior a de assentamento da placa consi 

derado atraves da aplicação de uma sobrecarga y. h (onde y e o 
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peso especifico do solo eh a espessura da camada de solo acima 

do nivel da placa),uniformemente distribuida no solo, ao nivel 

da placa (claro esti, que para as placas a 4,0m de profundidade 

foram feitas correções devido haver duas camadas de solo com pe­

sos diferenciados). 

O processo descrito acima suscitou uma duvida, que foi, 

definir a forma mais correta de representar a situação final 

apôs a remoção do solo (escavação) na região acima da placa. 

Foram feitas duas hipõteses de cilculo: 

Hipõtese (1) - Ver figura (IV.5): 

(a) aplicar uma sobrecarga y.h em toda a extensão da malha; 

(b) simular a escavaçao atrav~s da aplicação de uma sobrecarga 

y.h com sentido contririo aplicada em (a) na região corres 

pondente a placa; 

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

na região correspondente a mesma. 

Hipõtese (2) - Ver figura {1V.6): 

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

(b) aplicar uma pressao P equivalente ao peso prõprio da placa 

na região correspondente a mesma. 
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Analisando os estados de tensões finais para as duas 

hipõteses de cãlculo, observou-se que os resultados foram equiv~ 

. lentes, tendo sido desprezível a variação entre as duas, optan­

do-se então pela adoção da hipõtese (2) por ser a mais simples. 

Um outro estudo realizado foi o da verificação da in­

fluência da largura da malha. Não foi feito um estudo para veri 

ficar a influência da altura da malha, por ter-se observado, em 

anâlises iniciais, que a dimensão da mesma jã era suficiente pa­

ra não influenciar nos resultados. 

Para verificar a influência da fronteira lateral va-

riou-se, para a placa com 0P = 80 cm, a largura da malha de 3r 

atê 15 r, sendo r o raio da placa. Como pode ser visto na figu­

ra (IV.7) a partir da largura 7,5 r não hã variação sensível do 

deslocamento da placa, tendo, então, sido adotado o valor de lOr 

para largura da malha. 

Apõs haverem sido definidas as questões acima, passo~ 

se a retro-anâlise das provas de carga para a determinação do mo 

dulo de elasticidade do solo. 

Nas anâlises realizadas começou-se pelas placas a 4 m 

de profundidade, a fim de determinar as características do solo 

da camada inferior, em seguida determinando-se as característi -

cas do solo da camada superficial, utilizando-se as placas de su 

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

dias dos resultados das placas a 4 m. 
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As placas a 2 m de profundidade nao foram utilfzadas P! 

ra determinação dos parâmetros por estarem situadas na fronteira 

entre as duas camadas de solo, tendo sido usadas apenas para ve­

rificação dos parâmetros adotados para o solo da camada inferior. 

IV.2.2 Retro-anãlise Segundo Formulação Elãstica Linear 

Na anãlise linear usou-se apenas o trecho das curvas 

dos ensaios correspondente aos primeiros estãgios de carregamen­

to, na região em que se pode ainda, assumir um comportamento e­

lâstico linear para o solo. 

Note-se que, no inicio do estudo, utilizou-se como cri 

têrio de comparação o valor do deslocamento vertical do centro 

da placa, para o ultimo estãgio de carregamento. Observou-se p~ 

rem, que, apesar da boa concordância de algumas curvas obtidas 

com as curvas experimentais, estas levavam a erros percentuais 

elevados quando eram considerados todos os estâgios de carga, 

principalmente na anâlise não linear (ver item IV.2.3). Adotou­

se então, como critêrio de comparação, o Valor do erro percen­

tual mêdio dos diversos estâgios de carregamento. 

Para auxiliar na anâlise, e tambêm para servir como cri 

têrio para aferição dos resultados foi feita uma anâlise utili­

zando-se fÕrmulas baseadas na teoria da elasticidade e apresent! 

das por POULOS e DAVIS(l974). Estas fÕrmulas permitem obterdes 

locamentos, tensões e deformações desenvolvidas em um meio elâs 

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 traçadas em função dos resultados obtidos através 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 através da anãlise pelo M.E.F. sao sempre inferiores aos 

previstos pela Teoria da Elasticidade, o que jã era esperado, po~ 

to que a discretização do sistema em elementos finitos torna - o 

mais rígido 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.l}, onde tambem ap~ 

recem os erros percentuais medias correspondentes aos 

valores do mõdulo de elasticidade. 

diversos 

Utilizando-se o valor media de 185 kgf/cm 2
, para o so­

lo 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 2 e 185 kgf/cm 2 para os mõdulos de elasticida­

de dos solos das camadas superior e inferior, respectivamente.Na 

tabela (IV.3) constam, para todas as placas, os erros percentuais 

medias obtidos ao serem assumidos os valores acima para E. 

IV.2.3 Retro-anãlise Segundo Formulação Elãstica Não-Linear 

Utilizando os mesmos par~metros gerais para os solos, 

foi efetuado um extensivo estudo, para vãrias combinações dos p~ 
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râmetros hiperbÕlicos Rf, K e n. 

Nas tabelas {IV.4), {IV.5) e (IV.6) podem ser vistos 

resultados obtidos, para a placa com diâmetro de 60 cm, ao se 

variarem, respectivamwnte, os parâmetros Rf, K e n, mantendo fi­

xos os demais. 

Observando os grâficos das figuras (IV. 11) a {IV.] 3) que 

corres·pondem, respectivamente, ãs tabelas {IV.4) a {IV.6), pode­

se constatar que: 

, os deslocamentos verticais aumentaram para valores cresce~ 

tes de Rf, o que se deve ao fato de um aumento de Rf trad~ 

zir um aumento do valor da tensão deviatõrica de ruptura em 

relação a tensão deviatõrica ultima, dando uma maior fle­

xibilidade ao sistema; 

1 os deslocamentos verticais diminuiram para valores cresce~ 

tes de K, o que se deve ao fato do mõdulo de elastitidade 

inicial do solo ser proporcional a K, logo maiores 

res de K implicam em uma maior rigidez do sistema; 

valo-

1 os deslocamentos verticais tiveram um comportamento ligef 

ramente irregular para variações de n, apresentando um mi-

nimo prõximo ao valor de n igual a 0,25, o que traduz o 

fato de n ser um expoente, cuja influência na rigidez do 

sistema e dependente do estado de tensões do mesmo. 

Este estudo foi realizado utilizando a placa com diâme 

tro de 60 cm, considerando o solo homogêneo. 
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Pelo exposto acima constata-se a dificuldade de uma 

determinação precisa, atravês de uma retro~anâlise, dos parame­

tros hiperbÕlicos. Para evitar a adoção de valores incoerentes, 

ê necessârio que se tenha um conhecimento prêilio de parâmetros o!:_ 

tidos para solos semelhantes ao estudado. Uma boa indicação po­

de ser obtida pela consulta ãs tabelas, do trabalho de WONG e 

DUNCAN (1974), que fornecem valores para um grande gama de solos. 

Infelizmente não se pôde obter valores 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) estão trans 

critos alguns valores de WONG e DUNCAN (1~74), para solos com al 

guma semelhança com o solo em estudo. 

Na tabela (IV.8) estão os valores de K, n e Rf obtidos 

para o solo da camada inferior, em função dos resultados das pla­

cas a 4,0 m de profundidade. Na mesma tabela encontram-se tam­

bêm os erros mêdios percentuais associados aos valores obtidos. 

Devido a pouca diferença entre os valores obtidos para 

a placa de 0P = 30 cm os obtidos para as outras placas, adotara~ 

se como parâmetros representativos do solo da camada inferior os 

obtidos para as placas com 0P = 60 cm e 0P = 80 cm. 

Uma vez adotados os parâmetros do solo da camada infe­

rior, foram obtidos os da camada superior, utilizando os resul­

tados das provas de carga ã superficie. Os valores obtidos, bem 

como os erros mêdios percentuais correspondentes estão na tabela 

(IV.9). 
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Na determinação dos parâmetros hiperb6litos foi anali­

sado tambem o trecho de descarregamento das curvas corresponden­

tes is provas de carga, de forma a determinar o m6dulo de descar 

regamente-recarregamento KuR· As relações entre os valores de 

KuR e K, encontraram-se dentro da faixa indicada por WONG e DUN­

CAN(l974), como pode ser visto na tabela (IV.10), transcrita do 

trabalho citado. 

Os valores finais adotados para os diversos parâmetros 

constam da tabela (IV.11). Os erros percentuais medi os, para to 

das as placas, resultantes da adoção destes valores constam da 

tabela (IV.12). 

Nas figuras (VI.14) a {IV.22) podem ser vistos grâfi­

cos, para todas as placas utilizadas, nos quais aparecem os re­

su'ltados obtidos nas provas de carga e obtidos pela utilização dos 

parâmetros hiperb6licos anteriormente definidos. 

IV.3 Anâlise Utilizando Resultados de Ensaios Triaxiais 

Ap6s o estudo anterior jã 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 p~ 

deram ser aproveitados para determinação de parâmetros hiperb61! 

CDS. 

Na tabela (IV .13) sao mostrados os valores de Rf, K e n 

encontrados para os diversos ensaios. Para auxiliar a interpre-
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tação dos resultados, pode-se observar na figura (IV.1) o plano 

geral do sitio no qual foram coletadas as amostras para realiza­

ção dos ensaios. 

Analisando a tabela citada observa-se uma grande dis­

crepãncia de resultados, que podem ser atribuidos a não conside­

raçao da resistência de membrana dos corpos de prova, jã em rup­

tura, levando a adoção de valores mais elevados para a tensão de 

viatõria mãxima. 

Outro fator que poderia causar variações entre os par~ 

metros obtidos através da retro-anãlise ê o baixo nivel de ten­

sões confinantes em que foram realizados os ensaios. 

IV.4 Comparações e Conclusões 

Comparando os valores dos parãmetros hiperbÕlicos obti 

dos através da retroanãlise em função dos ensaios de placa e a-

traves dos ensaios triaxiais observa-se grande diferença 

os mesmos. 

entre 

Na figura (IV.23) encontram-se curvas plotadas em fun­

çao de parãmetros determinados pela retroanãlise e pelos ensaios 

triaxiais. Nota-se, ao examinar a figura, que, para uma mesma 

tensão confinante, os parãmetros determinados pela retroanãlise 

levam a valores bem maiores do mõdulo de elasticidade initial, o 

que acarreta menores deformações para o mesmo nivel de tensões. 

As tensões deviatõrias mãximas, embora maiores para os 
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parâmetros obtidos pela retroanâlise, mantiveram-se prõxirnas as 

tensões deviatõrias rnâxirnas dos ensaios. 

Devido aos comentârios anteriormente feitos no item 

IV.3, e principalmente devido ao fato dos ensaios triaxiais te­

rem levado a parâmetros caracteristicos de solos pouco resisten­

tes, que não ê o caso do solo em estudo, preferiu-se adotar corno 

indices do solo os parâmetros obtidos através da retroanâlise dos 

ensaios de placa, e que levam, inclusive, a rnõdulos de elastici­

dade mais coerentes com os determinados pela anãlise linear. 

Urna ultima observação ê quanto ao coeficiente de Pois­

son. Conforme visto anteriormente foi adotado para este param~ 

tro um valor fixo, igual a 0,4. Para avaliar a influência do rnes 

mo fêz-se urna anãlise,apõs a finalização do estudo, utilizando 

a placa de diâmetro igual a 80 cm, assumindo para vos valores 

de 0,30, 0,35 e 0,40. Corno pode ser visto na figura (IV.24), ao 

reduzir o valor de v, aumentam sensivelmente os deslocamentos.Pe 

la anãlise da figura citada constata-se que a curva experimental 

que melhor coincidiu com a obtfda no campo foi a de v = 0,4, po­

rem tal fato deve-se a retro-anãlise ter sido feita utilizando­

se este valor de v, e conseqüentemente os parâmetros hiperbÕli -

cos foram determinados em função deste valor. Cabe aqui urna su­

gestão para futuras pesqüisas, que ê estender o estudo para urna 

melhor avaliação do coeficiente de Poisson, utilizando, inclusi­

ve as formulações hiperbõlica e exponencial, apresentadas no ca­

pitulo anterior. 
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·0p(cm) 

30 

60 

80 

.TABELA IV.1 

0p(cm) 

30 

60 

80 

. TA B El A I V . 2 

l 71 

E (kgf/cm 2 ) Erros ( % ) 

l 7 O + l , 3 

210 - 0,2 

180 + l , 2 

VALORES DE _I_ PARA AS PLACAS A 4 m DE 

PROFUNDIDADE 

E (kgf/cm 2 ) ·Erros ( % ) 

70 - 2,3 

105 + l , 3 

105 + 0,2 

VALORES DE E PARA AS PLACAS A .SUPERFYCIE 



l 72 

PROFUNDIDADE ~P(cm) ERROS 
(cm) 

o 

200 

400 

. TABELA. IV.3 

( % ) 

30 -17,9 

60 +15,2 

80 + 9,9 

30 -10,3 

60 + 2,7 

80 + 4,4 

30 - 8, l 

60 +12,8 

80 - 2,0 

ERROS ENCONTRADOS NA AN~LISE LINEAR PARA 
AS DIVERSAS PLACAS 



l 7 3 

PRESSÃO .APLICADA 2 (kgf/cm ) 

l ,o 2,0 3,0 4,0 5 ,o 6,0 
1 

Prova de. 
Carga 2,80 5,90 8,80 12,80 20,00 31 ,50 

, . . . . . . ... 

850 
2,95 6,70 11 ,89 19,85 33,09 82,27 

{5,36) ( 13, 56) {35,12) {55,08) {65,45) (161,17) 

600 
2,20 4,83 8,42 13 ,65 22, 73 36,95 

{-21 , 43) -18,14) (-4,32) (6,64) {13,65) (17,30) 

K 
2,03 4,44 7,73 12,48 20,72 33,76 

650 
(-27,50) -27,50) {-24,75) {-2, 50) (3,60) (7, 17) 

700 
1,89 4, 11 7, 12 11 ,46 19,01 30,90 

(-32,50) -30,34) (-19,09) {-10,47) {-4,95) (-1 , 90) 
-· 

850 
l , 58 3,36 5, 77 9,22 15,30 25,00 

(-43,57) -43,05) {-34,43) (-27,97) (-23,50) (-20.63) 

n = 0,46 Rf = 0,80 

TABELA IV.4 DESLOCAMENTOS OBTIDOS PARA A PLACA COM 

~p= 60 cm Ã ~UPERFTCIE, EM FUNÇÃO DA 
VARIAÇÃO DE K 

Erro 
Media 
{%) 

55 ,96 

-1,05 

-9,36 

-16,54 

-32, 19 



l ,o 

Prova de 
Carga 

2,80 

0,20 
l , 36 

(-51,43) 

0,22 
l ,42 

(-49,29) 

0,25 
l ,42 

(-55,00) 

0,30 
l ,40 

(-50,00) 

0,40 
l, 76 

(-37,14) 

0,43 
l, 89 

n 
(-32,50) 

· 0,46 
2,03 

(-27 ,50) 

0,48 
2, 13 

("'."23,93) 

0,50 
2,23 

(-20,36) 

0,60 
2,83 

( l , 07) 

0,70 3,56 
( 27,14) 

TABELA IV.5 

l 7 4 

P RESSAO APLICADA 
. 2 

(kgf/cm) 

2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 

5,90 8,80 12,80 20,00 31, 50 

3,56 7, 14 19, 96 25,89 73,30 

-39,66) -18,86) (55,94) (29,45) 132 ,02) 

3,22 6,26 . 11 ,54 21,86 43,32 
'-45,42) -28,86) ( -9,84) ( 9,50) (37,52) 

2,74 · 4,88 8,29 13,38 22,05 
-53,56) -44 ,.54) (-35 ,2.3) -33,l'O) ...:30,00) 

3,06 5,42 9, 13 15 ,70 26,02 

-48, 14) _;38,41) (28,67) -21 ,50) -17,40) 

3,85 6,75 · 11 , 19 18,79 30,98 

-34,75) -23,30) (-12,58) (-6,05) (-1,65) 

4, 14 7,23 11 , 73 19,61 32,05 

-29,83) -17,84) ( -8,36) ( - l , 95) ( 1,75) 

4,44 7,73 . 12 ,48 20, 72 33,76 

-24,75) -12,16) ( -2,50) ( 3,60) (7,,17) 

4,67 8, 10 13,04 21 ,65 35, 15 

-23,93) -20,85) ( -1,88) ( 8,25) (11,59) 

4,89 8,47 13,61 22 ,51 36,46 

-17,12) (-3,75 ( 6,33) (12,55) (15,75) 

6,23 1 o, 72 17, 17 28,00 63,60 

( 5,59) ( 21 ,82) (34,14) (40,00) (101 ,90) 

7,97 13,79 22,16 36,03 83,50 
(35,08) (56,70) (73,12) (80,15) ( 165, 08) 

DESLOCAMENTOS OBTIDOS PARA A PLACA COM 
0p= 60 cm~ SUPERFICIE, EM FUNÇ~O DA 
VARIAÇ~O DE n 

Erro 
Media 

(%) 

18,02 

-14,43 

- , . 

-46;91 

-34,02 

-19,24 

-14,80 

-9,36 

-5, 17 

-3,72 

34,09 

72,88 



1 ,o 

Prova de 

Carga 2,80 

0,60 1,94 

.. (-30,71) 

0,65 1,96 

(-30,00) 

1 , 97 
0,70 (-29,64) 

0,75 2,00 

(-28,57) 

Rf 
2,02 

0,78 (-27,86) 

0,80 2,03 

(-27,50) 

2,04 
0,82 (-27,14) 

2,06 
0,85 (-26,43) 

2,09 
0,90 (-25,36) 

1 ,00 2, 16 

. (-22 ,86) 

TABELA IV.6. 

1 7 5 

PRESSAO APLICADA (kgf/cm 2 ) 

2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 

5,90 8,80 12,80 20,00 31 ,50 

3,96 6,35 9,49 14,08 20, 15 
(-32,88) (-27,84) '(-25,86) (-29,60) '(-36,03} 

4,07 6,63 •' 10, 12 15,36 23,40 1 

1 

{-31,02) (-24,66) I (-20,94) (-23,20) (-25,71) 

4, 18 6,94 10,83 16,90 26,05 
(-29,15) (-21,14) (-15,39) (-15,50) (-17,30) 

4,31 7,32 11 ,69 18,79 28,90 
(-26,95) {-16,82) . (-8 ,67) (-6,05) (-8,25) 

4,38 7,55 12,04 19, 78 31 ,30 
(-25,76) (-14,20) (-5,94) ~(-1,10) (-0,0) 

4,44 7,73 12,48 20,7.2 33,76 
(-24,75) (-12,16) (-2,50) ( 3,60) (7,17) 

4,50 7,91 12,95 21,92 36,69 
(-23,73) (-10,11) (1,17) (9,60) ( 16 ,48) 

4,60 8, 21 13, 72 22,57 38,01 
(-22,03) (-6,70) (7,19( (12,85) (20 ,67) 

4,78 8,79 15, 33 26,56 47,19 
(-18,98) (-0, 11 (19,77) (32,80) (49,81) 

5, 18 10,20 19,70 39,36 92,60 
(-12,20) (15,91) (53,91) (96,80) (193,97) 

DESLOCAMENTOS OBTIDOS PARA A PLACA COM 
~= 60 cm A SUPERFlCIE, EM FUNÇAO DA 
VARIAÇAO DE Rf 

Erro 
Mêdio 

(%) 

-30,49 

-25,92 

-21 ,35 

-15,89 

.., 12,48 

-9,36 

-5,62 

-2,41 

9,65 

;4 ,2: 
~ 



SOLO GRUPO DESCRIÇAO K n Rf G F d. 

ML ML-1 Silte de Cannonsville 330 . 62 . 61 . 33 . 02 7. 3 
ML ML-4 Silte arenoso(Round Butte Dam) 500 . 45 . 82 . 47 . 39 6.9 
ML Ml-5 Silte arenoso(Round 5·30 . 35 . 71 . 39 . 03 3.2 

ML '· ML-2A Silte arenoso(Chatfield Dam) 200 . 59 . 86 
ML ML-3A Silte arenoso(Birch Dam) 240 . 31 . 83 
ML ML-38 Silte arenoso (Birch Dam) 270 . 38 . 82 

ML ML-3C Silte arenoso(Birch Dam) 100 . 84 . 77 
SM-S C SM-SC-lA Areia siltosa argilosa(Mica Dam) 700 . 37 . 80 . 25 . 02 5. 5 

1--, 

SM-S C SM-SC-18 Areia siltosa argilosa(Mica Dam) 430 . 57 . 68 . 27 . 05 7.9 ~ 

SM-S C SM-SC-1 C Areia siltosa argilosa(Mica Dam) 160 . 81 . 63 . 26 . 04 6.2 
SM-S C SM-SC-2 Areia siltosa argilosa(Hipkinton 

Dam) 320 . 35 . 86 
SM SM-5 Areia siltosa(Chatfield Dam) 530 . 51 . 62 

SM SM-6 Areia siltosa(Round Butte Dam) 700 . 35 . 75 . 41 . 1 8 6.0 
SM SM-9 Areia siltosa(Round Butte Damo) 670 . 25 . 72 . 39 . 1 7 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 . 1 O 4.7 

SM SM-1 Areia pedregulhosa siltosa 
( Ball Moi nta i n Dam) 430 . 38 . 57 

SM SM-3A Areia siltosa(Somerville Dam) 350 . 91 . 69 

SM SM-38 Areia siltosa(Somerville Dam) 420 . 84 . 75 
SM SM-3C Areia siltosa(Somerville Dam) 340 . .64 . 72 

TABELA IV. 7 PARAMETROS HIPERBÕLICOS DETERMINADOS PARA DIVERSOS SOLOS, SEGUNDO WONG e DUNCAN (1974) 
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0 (cm} ·.K Rf n ERROS ( % } 
p 

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 IV.8 - VALORES DOS PARÃMETROS HIPERB0LICOS PARA. AS 

PLACAS A 4 m DE PROFUNDIDADE 

0p(cm} 

30 

60 

80 

FIGURA rv :.9 

K Rf n ERROS ( % } 

550 0,75 0,55 + 3, l 

600 0,75 0,50 +0,6 

600 0,75 0,50 -0,4 

VALORES DOS PARAMETROS HIPERB0LICOS PARA AS 

PLACAS A SUPERFlCIE 



Tipo do Solo 

.. 
Argilas 

Siltes 

Areias Densas 

TABELA IV.10 

Camada de Solo 

Superior 

Inferior 

TABELA IV.11 

l 7 8 

n K Kur Faixa da 
Medi o Med i:o Medio Relação K ur/K 

0,85 80 200 l , 4 a 3,2 

0,60 330 500 l , 3 a l , 9 

0,50 11 60 1740 l , 2 a 1 , 6 

VALORES MtDIOS DE PARÃMETROS HIPERBÕLICOS P~RA 
SOLOS DE PORT ALLEN LOCH,SEGUNDO WONG e DUNCAN(l974 

K Rf n K ur 

600 0,75 0,52 900 

350 0,85 0,50 590 

VALORES ADOTADOS PARA OS PARÃMETROS HIPERBÕLICOS 



l 79 

PROFUNDIDADE · 0 (cm) ERROS 
(cm) 

o 

200 

400 

TABELA IV. 12 

p 
(%) 

30 -1 2 , 7 

60 + 5,4 

80 + 5,1 

30 - l 'o 

60 + 0,5 

-80 + 4,4 

30 + l , 3 

60 - 0,3 

80 + 0,2 

ERROS ENCONTRADOS NA AN~LISE NÃO~LINEAR­

PARA AS DIVERSAS PLACAS 
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FUNDAÇAO AMOSTRA PROFUNDIDADE K Rf n 
NQ (cm) . 

l . A 80 61 , 56 -0,34 0,83 
T-1 

1 . B 700 88,62 l , 07 0,74 

T-2 2.A 220 9 2, l 6 0,61 0,73 

3.A 130 313,33 1 , 03 0,74 
T-3 

3.8 410 54,42 0,48 0,70 

4. A 100 133,31 O, 71 0,69 
T-4 

.4. B 700 40, 31 0,49 0,69 

.... 5. A . .100 40, 31 0,49 0,64 
T-5 

T-6 

S-1 

S-2 

S-3 

.. 

S-4 

T-5 

TABELA IV.13 

5.B 400 101,23 0,25 0,70 

6.A 120 124,99 0,22 0,87 

6. B 410 77,73 0,36 0,65 

.. I .. A 100 271,35. O, l 8 0,61 

I. B ; 300 186,58 0,35 0,76 

II. A 100 231 ,58 O , 1 7 0,92 

II. B 300 208,36 0,32 0,59 

III. A 100 275,39 0,56 0,72 

II l. B 22 2. 216,19 o , l l 0,82 

IV.A 100 222,61 0,33 0,65 

IV. B 300 98,20 0,37 0,87 

5. A 1 380 232,12 0,59 0,53 

5.B' 700 113,12 0,29 0,74 

PARAMETROS HIPERB0LICOS OBTIDOS PARA OS ENSAIOS 

TRIAXIAIS 

-
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V. ESTUDO DAS FUNDAÇOES SUBMETIDAS A ESFORÇOS DE ARRANCAMENTO 

V.l Fundações Analisadas 

A escolha das fundações analisadas pelo M.E.F. recaiu 

em uma serie de tubulões e sapatas ensaiados no mesmo local dos 

testes realizados por JARDIM (1981) - ver capitulo anterior 

cujas provas de carga estão reportados em vãrios trabalhos (vi­

de DANZIGER (1983) entre outros, onde as provas foram abordadas 

em maior profundidade). 

Não serã feita uma maior descrição das provas de car­

ga, seu planejamento, ensaios executados, dificuldades encontra 

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

Maiores informações podem ser encontradas no traba.lho 

citado. 

As provas de carga que serão analisadas, consistiram 

do arrancamento de quatro sapatas e seis tubulões (três com ba­

se alargada e três sem alargamento da base), sendo que um dos 

tubulões (o de nQ 2) foi posteriormente eliminado por ter apre­

sentado problemas executivos. Esquemas das fundações analisa -

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

Como comentado no capitulo anterior as provas de car­

ga foram realizadas em um platô, 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.2)a(V.5), para os tubulões e 

(V.5)a(V.8), para as sapatas. Maiores detalhes sobre a definição 

das malhas serão apresentados no item V.4. 

V.2 Parâmetros Utilizados nas Analises 

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

Os parâmetros geotêcnicos necessarios para a determi­

naçao da capacidade de carga das fundações pelos diversos mêto­

dos de calculo foram obtidos diretamente do trabalho de DANZI­

GER(l983) e constam das tabelas (V.1) e (V.2) respectivamente , 

para os tubulões e sapatas analisados. Os parâmetros dos tubu 

lões representam uma mêdia entre valores obtidos para amostras 

coletadas em duas profundidades, para cada tubulão. No caso das 

sapatas, entretanto, como sõ se dispusessem de dados referentes 

ao reaterro compactado, os parâmetros correspondentes ao solo 

natural foram obtidos por mêdias efetuadas a partir de resulta 

dos relativos a fundações adjacentes. 

V.2.2 Anâlises pelo Mêtodo dos Elementos Finitos 

Os parâmetros do solo utilizados nas analises reali 

zadas pelo M.E.F. constam da tabela {V.3), sendo os mesmos usa­

dos e/ou obtidos no capitulo anterior, quando do estudo parame­

trico realizado em função dos testes de JARDIM (1981). 

Comparando os parâmetros geotêcnicos y, c e~ da tabela 

citada com os obtidos em função das amostras coletadas para as 
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fundações ensaiadas (ver item V.2.1) surge, naturalmente, a dü~ 

vida sobre a validade dos parâmetros utilizadosna anilise P! 

lo M.E.F. 

A escolha dos parâmetros adotados parece-nos razoivel 

pelas razões a seguir expostas: 

o os valores adotados para c e~ representam uma media, en-

tre valores obtidos para amostras a diversas profundidades, 

que incluem as prõprias amostras coletadas para as fundações 

ensaiadas; 

o os mesmos valores foram utilizados na determinação dos par~ 

metros hiperbÕlicos, estando intimamente correlacionados com 

estes; 

• nos parâmetros mêdios adotados considerou-se o terreno como 

composto de duas camadas de solo, sendo a mais superficial 

com cerca de 2 m de profundidade, o que corresponde as ob­

servaçoes de JARDIM (198~) e DANZIGER (1983) quanto ao lo­

cal das provas de carga, e que, ao nosso ver, fornecem uma 

melhor representação da situação real, do que a adoção de 

valores mêdios envolvendo amostras a profundidades diferen­

ciadas, como foi feito para obtenção dos valores da tabela 

( V • 1 ) ; 
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finalmente, mesmo para o peso prõprio, que e o parâmetro 

para o qual ocorrem as maiores divergências, os valores ado 

tados não diferem muito entre si: note-se que a influência 

de y seria basicamente no estado inicial de tensões e na 

resistência mobilizada na ruptura pelo peso do solo acima 

da base da fundação, para os tubulões de base alargada e, 

principalmente, para as sapatas. Resta dizer que, nestas 

ultimas, adotou-se para o material acima da base da sapata 

(que corresponde ã região de escavação e reaterro) os pesos 

especificas y correspondentes ao solo compactado, forneci-e . . 

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

Considerações adicionais sobre outros parâmetros do 

solo envolvidos, comove K
0 

jâ foram feitas no capitulo ante­

rior. 

Os parâmetros representativos da interface solo -fun­

dação serão pormenorizadamente analisados no item V.5. Para as 

fundações, devido ã sua grande rigidez em relação ao solo, o 

que faz com que o comportamento das mesmas seja equivalente a 

um ''comportamento de corpo-rigido" foi usada a anâlise elâsti­

ca linear, com parâmetros caracteristicos de concreto armado, a 

saber: 

E= 2,1 x 10 6 kgf/cm 2 

V= 0,2 

y = 2,5 x ,o- 3 kgf/cm 3 
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V.3 Determinação da Capacidade de Carga das Fundações 

Analisadas pela Aplicação de Diversos Mêtodos de Cãlculo 

V.3.1 - Generalidades 

A maioria dos métodos apresentados anteriormente jã 

foi aplicada por DANZIGER (1983) nas fundações em estudo. Se 

estes resultados são reapresentados, tal fato deve-se, unicamente, 

a uma tentativa de apresentar uma visão o mais ampla possivel, 

das variações e discrepâncias obtidas pela aplicação dos diver 

sos métodos. 

No trabalho acima citado sao feitas extensivas comp~ 

raçoes entre os diversos métodos, suas limitações e as eventuais 

simplificações necessãrias para aplicação dos mesmos, as quais 

serão apenas rapidamente abordadas. 

V.3.2 - Simplificações e Premissas de Cãlculo 

Método de BALLA ---------------

O método foi utilizado apenas para as sapatas, tendo 

sido feita uma adaptação, 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 hipÕteses de cãlculo: 

(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 ã realidade. 

Método de HEIKKILA e lAINE --------------------------

O método foi utilizado apenas para as sapatas, sem se 

rem necessárias adaptações para enquadramento das mesmas no mo­

delo de cálculo. A única duvida foi quanto a profundidade a 

ser considerada nos cálculos. 

Considerou-se, em face das suposições feitas no méto­

do, que o mais razoável fosse considerar a profundidade de cál­

culo como a de assentamento da base fundação, diminuida da es­

pessura da mesma. Devido a imprecisão na determinação do coefl 

ciente S do método, para o qual, em função do tipo de solo, e 

apresentada uma faixa de valores, os cálculos foram feitos para 

dois limites ; correspondentes aos valores máximo e minimo do 

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

Método de ~EYERHOF e ADAMS ------------~-------------

Para as sapatas foram feitas duas hipóteses de cálcu 

l o : 

{l) 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 tubulões, o cãlculo foi feito admitindo-se o 

modelo de placas, ã profundidade de assentamento dos tubulões, 

e diâmetro igual ã base alargada, quando esta existia, ou igual 

ao prõprio diâmetro dos tubulões, quando nao. 

Metada da Universidade de Duke ------------------------------

O metada foi utilizado apenas para as sapatas, sendo 

utilizado o mesmo artificio do raio equivalente descrito para o 

metada de BALLA posto que o metada não preve o caso de sapatas 

quadradas. Considerou-se a ruptura iniciando-se na aresta sup! 

rior da base da sapata. 

Em virtude do metada da Universidade de Duke fornecer 

a carga de ruptura indiretamente, ou seja, através da determi­

naçao da pressão de ruptura, surge uma duvida sobre qual area 

a ser multiplicada por esta pressão: se a ãrea correspondente ã 

sapata circular de mesmo perimetro ou a ãrea real da sapata qu~ 

drada. Desta forma foram feitas duas hipõteses de cãlculo: 

(1) considerando a areada sapata circular de igual perimetro; 

(2) considerando a area real da sapata. 
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Mêtodo da Universidade de Grenoble -------------------~--------------' ' 

Para as sapatas nao foram necessãrias adaptações ex­

ceto a da consideração do raio equivalente, preconizada no mêto 

do. 

Para os tubulões foi necessãria uma pequena adaptação 

para enquadrar os tubulões de base alargada no caso do sistema 

placa e fuste, que foi considerar uma base cilíndrica equivale~ 

te, com espessura igual a metade da base do tubulão (ver figu­

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

tambêm duas hipõteses de cãlculo: 

(l) considerando À= - íJ/8 

(2) considerando À= 0°, como ê recomendado no mêtodo para ser 

usado na prãtica, e foi observado por DANZIGER (1983), nos 

testes realizados. 

Mêtodo de ROWE e DAVIS ----------.------------

Em face do mêtodo de RO·liE e DAVIS so se aplicar a fu~ 

dações corridas ou circulares foi utilizado, para as sapatas, o 

mesmo artificio de raio equivalente usado nos mêtodos de BALLA 

e das Universidades de Duke e Grenoble. 

O mêtodo, similarmente ao mêtodo da Universidade de 

Duke, tambêm prevê de forma indireta a capacidade de carga atra 

vês de uma pressão de ruptura. Logo os cãlculos foram feitos 

para as mesmas hipõteses de cãlculo utilizadas naquele mêtodo 
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(1) aplicar a pressao de ruptura sobre a areada sapata circu­

lar de igual perimetro; 

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

Para os tubulões, tentou-se adaptar o câlculo do mode 

lo de placas, considerando-as a profundidade de assentamento dos 

tubulões e com diâmetro igual a base alargada, quando esta exis 

tia, ou, em caso contrârio, igual ao prõprio diâmetro dos tubu­

lões. 

V.3.3 - Comentârios Adicionais 

Note-se que, em face da impossibilidade de uma aplic~ 

çao genérica do Método do Cone {desconhecimento do ângulo a) e 

do Método do Cilindro de Atrito ( desconhecimento da adesão ao 

longo da superficie de ruptura), tais métodos nao foram utiliza 

dos, tendo sido expostos apenas para permitir um acompanhamento 

evolutivo das diversas técnicas de câlcµlo. 

Os resultados das previsões de carga de ruptura efe­

tuados pelos diversos métodos constam das tabelas (V.4) e (V.5)e dos 

grâficos das figuras (V.lO)e{V.11), respectivamente para os tubu­

lões e as sapatas. Nas tabelas citadas são apresentados também 

os valores dos erros das previsões em relação ãs cargas de rup­

tura determinadas para os testes. Note-se que também constam 

das tabelas e figuras cargas de ruptura previstas pelo M.E.F., 

a serem apresentadas no prõximo item. 
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V.4 Anãlise das Fundações pelo Método dos Elementos Finitos 

V.4.1 - Estudos Iniciais 

Na anãlise das fundações, pelo M.E.F., foi utilizado 

o mesmo programa jã citado no capítulo IV, quando da retro-anã­

lise efetuada para a determinação dos parãmetros 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-

1 ões . 

Na definição destas malhas foram necessãrias algumas 

anãlises, umas iniciais, outras que se desenvolveram mais ou me 

nos paralelamente ao estudo principal, mas que por razoes didã 

ticas serão apresentados a seguir: 

Escavação_e_Reaterro 
. . 

Para a construção, no campo, das fundações, procede­

se a uma escavação, seguida da construção da fundação, e no ca­

so das sapatas, do reaterro da cava de escavação. 

O processo descrito acima pode ser convenientemente si 

mulado pelo M.E.F., utilizando-se de diversas técnicas comput~ 

cionais. 

Feitas, porem, algumas hip6teses iniciais, nao foi ne 

cessãrio representar o processo de construção das fundações, lo 
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go o estâgio inicial das anâlises correspondeu ãs fundações jâ 

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

Dimensões das Malhas --------------------

Similarmente ao feito na retro-anâlise (capitulo IV), 

tambêm foi verificada a influência da variação das 

lateral e inferior das malhas. 

fronteiras 

Para as dimensões das malhas das figuras (V.2) a (V.8) 

constatou-se não haver influência sensivel nas tensões e defor­

maçoes. 

Comelexidade_das_Malhas 

Simultâneamente ãs anâlises, investigou-se a complexl 

d ade das malhas, ou seja, se o grau discretização em elementos 

finitos, teria influência marcante nos resultados. Para tal ro 

daram-se exemplos com malhas bem refinadas e com outras mais sim 

plificadas. 

Como poderâ ser visto na anâlise dos resultados, ob­

servou-se não ter havido diferença sensivel na qualidade dos re 

sultados em função do grau de complexidade da malha, para os ca 

sos limites de refinamento analisados. 

Finalizando, cabe ainda observar que as anâlises efe­

tuadas foram axissimêtricas. Para os tubulões este tipo de ana 

l ise corresponde a realidade flsico-geomêtrica do problema, po-
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rem para as sapatas, quadradas, foi necessãria a aproximação de 

considerã-las circulares, para enquadrã-las no caso axissimê -

trico. Maiores detalhes serão vistos no próximo item. 

V.4.2 - Anãlise das Fundações 

V.4.2.1 - Tubulões sem Alargamento de Base 

Na anãlise das fundações foi necessãria uma definição 

previa dos parâmetros referentes a interface solo-fundação. 

A definição destes parâmetros e, a rigor, extremamen­

te dificil, sem a utilização de dados relativos a ensaios reali 

zados em campo. 

A anãlise dos resultados das provas de carga mostrou 

que a resistência dos tubulões sem base alargada deveu-se basi­

camente ao atrito lateral solo-tubulão, com a ruptura dando-se 

ao longo do uste; logo os mesmos mostraram-se ideais para a 

determinação dos parâmetros da interface, depois utilizados nas 

anãlises dos tubulões de base alargada e das sapatas. 

Apôs alguns estudos iniciais foram arbitrados os 

seguintes valores dos parâmetros bãsicos: 

1 rigidez normal, Kn, igual a 10 5 kgf/cm, que assegurava, pa­

ra a compressao, 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 o valor inicial estimado para a 

rigidez ao cisalhamento - que ê alterado ao longo do carre­

gamento, em função das tensões atuantes - tem pouca influên 

eia nos resultados finais); 

, tensão mâxima de tração, crt, igual a 0,01 kgf/cm 2, que ass~ 

gurava, para os elementos da base das fundações um descola­

mento do solo, para cargas iguais ou pouco maiores que o p~ 

so próprio das mesmas, ou seja, corresponde a situação físi 

ca de falta de adesão/sucção entre a base da fundação e o 

solo subjacente. 

Para os parâmetros mais significativos da anâlise, a 

saber a adesão e' e o ângulo de atrito ~' da interface fundação-s~ 

lo, foi feita uma retro-anâlise, para a determinação dos mesmos. 

Optou-se, nesta retro-anâlise, por considerar e' e~· proporei~ 

nais aos parâmetros e e~ - coesão e ângulo de atrito interno 

do solo. Em função dos resultados obtidos por DANZIGER ( 1983) 

no estudo pelo mesmo realizado, para determinação da resistên­

cia por adesão ao longo do. fuste dos tubulões em anâlise e em 

função de valores citados por alguns autores (em geral para so­

los e condições diferentes das em estudo}, os parâmetros e' e 

~· foram variados nas seguintes faixas: 

e' - de 0,5 e a 2,5 e 

~ 1 
- de O, 5 ~ a 1, O ~ 
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Nas figuras {V.12) e {V.13) podem ser vistos os des­

locamentos obtidos para o tubulão T-6, para alguns valores dos 

parãmetros c' e g•estudados, e também as curvas relativas aos 

deslocamentos da prova de carga do tubulão. Constata-se ter ha 

vida uma razoável concordância entre os resultados obtidos para 

a faixa de valores dos parâmetros estudada e os encontrados no 

campo. 

Em função nao sõ dos deslocamentos encontrados, mas 

também em função da carga de ruptura obtida (ver item V.4.3) Of 

tau-se por adotar os seguintes valores para os parâmetros c' e 

(jl' : 

c'=l,Sc 

(jl 1 = o, 7 (jl 

Uma vez definidos estes parâmetros obtiveram-se os 

deslocamentos e as cargas de ruptura dos demais tubulões sem 

alargamento da base. Nas figuras (V.16), (V.17) e {V.18) estão 

traçadas as curvas dos resultados obtidos pela aplicação do 

M.E.F. e correspondentes ãs provas de carga, dos tubulões T-4, 

T-5 e T-6, respectivamente. A anâlise dos resultados 

serâ feita no cap,tulo VI. 

V.4.2.2 - Tubulões com Alargamento de Base 

obtidos 

A análise dos tubulões com alargamento de base nao en 

volveu maiores dificuldades, tendo sido utilizados,para as cam~ 

das de solo os parâmetros da tabela {V.3) e, para os elementos 
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da interface,os parâmetros anteriormente determinados para os 

tubulões sem alargamento da base. 

As curvas referentes as provas de carga e as obtidas 

nas análises pelo M.E.F., para os tubulões T-1 e T-3 constam,res 

pectivamente das tabelas (V.14)e(V.15). 

V.4.2.3 - Sapatas 

Nas análises, pelo M.E.F., das sapatas foram utiliza 

dos os mesmos parâmetros, para o solo e para a interface solo­

fundaçâo, anteriormente adotados para os tubulões. 

Na modelagem pelo M.E.F. das sapatas surgiu uma duvi­

da, porem. Claro estã que as sapatas, quadradas, não se enqua­

dram nos casos de estado plano de tensões ou estado plano de de 

formações. Como observado por ROWE e DiVIS (1982a),entre ou­

tros, análises tridimensionais são por demais onerosas. Em fa­

ce disto decidiu-se analisar as sapatas utilizando elementos axi~ 

simêtricos, o que implica numa aproximação, qual seja, conside 

raras sapatas como circulares. 

Na determinação das dimensões das sapatas circulares 

equivalentes ãs sapatas quadradas foram feitas, como em alguns 

métodos de câlculo (ver item V.3.2), duas hipõteses de câlculo, 

a saber: 

(1) definir as dimensões das sapatas circulares de forma a ga­

rantir uma equivalência de ãrea em relação ã sapata original; 
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(2) definir as dimensões de forma a garantir uma 

de perimetro. 

equivalência 

Nas figuras (V.19) a {V.22) encontram-se ,respectiva­

mente para as sapatas 5-1 a 5-4, os grãficos referentes aos des 

locamentos obtidos nas anãlises pelo M.E.F., para as hipóteses 

{l) e (2) de cãlculo, e também, para fins comparativos, os des­

locamentos obtidos nas provas de carga. Maiores detalhes quan­

to aos resultados encontrados serão vistos no próximo capitulo. 

V.4.3 - Determinação da Carga de Ruptura das Fundações 

Adotou-se como definição de carga de ruptura aquela 

correspondente ao estãgio de carga imediatamente anterior âque­

le para o qual observou-se uma falha do sistema estrutural, fa­

lha esta que, em função do tipo de fundação pode corresponder a 

um movimento de corpo rigido da mesma ou a um aumento brusco dos 

deslocamentos. Note-se que, em função do valor arbitrado para 

os incrementos de carga, hã uma certa imprecisão quanto ã car­

ga de ruptura das fundações. A seguir examinam-se, mais parti­

cularmente,os comportamentos observados para os diferentes ti­

pos de fundações. 

V.4.3.l - Tubulões sem Alargamento de Base 

Para os tubulões sem alargamento da base verificou-se que 

a ruptura do sistema solo-fundação ocorria pela falha dos ele­

mentos da interface solo-fundação. Logo o critêrio de ruptura 

corresponde a falha de todos os elementos da interface. 
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As cargas de ruptura, determinadas para os tubulões T-4, 

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

V.4.3.2 - Tubulões com Alargamento de Base 

Para os tubulões com alargamento de base a ruptura 

deveu-se não sõ a falha dos elementos da interface, mas também 

a uma plastificação dos elementos correspondentes ao solo ime­

diatamente acima da base dos tubulões. Mesmo assim foi usado o 

mesmo critério de ruptura anteriormente definido para os tubu­

lões sem alargamento de base, pois verificou-se nas anãlises, 

que apos a falha dos elementos da interface, devido ao nlvel de 

tensão no solo prõximo da base do tubulão, ocorria uma rãpida 

plastificação do solo, com um repentino aumento no valor dos des 

locamentos, fato que foi considerado como caracterizador de uma 

ruptura do sistema solo-tubulão. 

As cargas de ruptura encontradas para os tubulões T-1 

e T-3 constam da tabela {V.4). 

V.4.3.3 - Sapatas 

Verificou-se que a falha do sistema estrutural nao 

ocorria devido a ruptura dos elementos-junta e sim devido a pla~ 

tificação do solo acima da base da sapata, em uma região que 

iniciava-se prõximo ao extremo da base, evoluindo, ã medida que 

se aumentavam as cargas, ate a superflcie do terreno. 

Note-se que,para cargas prõximas a ruptura, ocorriam 
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grandes deslocamentos das fundações. 

Os resultados obtidos para as sapatas, nas duas hipõ­

teses de cãlculo consideradas, a saber equivalência de area e 

equivalência de perTmetro, constam da tabela V.5. 

V.4.4 - Traçado das Tensões, Deformações e Deslocamentos 

Para auxiliar a anãlise dos resultados foi desenvol­

vido um programa computacional auxiliar, designado PLOTA, que 

em função dos resultados oriundos do programa FUNDAMEF, permite 

o traçado do campo das tensões principais atuantes no solo, das 

deformações do sistema e do campo de deslocamentos, para cada 

estãgio de carga. 

Nas figuras {V .23} a {V.28) sao apresentados diversos 

desenhos dos campos de tensões e deslocamentos de alguns tu­

bulões e sapatas. Nestes traçados, por razões de clareza os 

deslocamentos encontram-se magnificados. 

Analisando as figuras citadas diversas 

podem ser feitas, entre as quais destacam-se: 

constatações 

• observa-se que tanto a nTvel de tensões como de desloca-

mento,os tubulões sem alargamento de base pouco interagem com 

o solo adjacente; 
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a interação entre os tubulões com alargamento de base e 

solo adjacente limita-se ãs proximidades da base alargada; 

o 

1 nas sapatas a interação fundação-solo estende-se principal­

mente pela região acima da base da sapata e um pouco alêm; 

sendo que hã um alargamento da região afetada a medida que 

a mesma se aproxima do n1vel do terreno; 

1 embora pouco sens1vel nos tubulões, observa-se para as sap~ 

tas um soerguimento do solo nas proximidades do fuste. 

Resta dizer que as observações acima concordam plena­

mente com os resultados geralmente obtidos no campo para sapa­

tas e tubulões. 
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TUBULAO 

T-1 

T-3 

T-4 

T-5 

T-6 

TABELA V.l 

SAPATA 

S-1 

S-2 

S-3 

S-4 

TABELA V.2 
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y(kgf/cm 3) c{kgf/cm2) <P(gnaus) 

0,00156 o, 150 29.5 

0,00167 0,275 28.5 

0,00151 0,325 25.5 

0,00162 0,300 29.0 

0,00154 0,250 26.5 

PARAMETROS GEOTtCNICOS CONSIDERADOS PARA CALCULO 

DA CAPACIDADE DE CARGA DOS TUBULOES, NAS ANÃLISES 

PELOS DIVERSOS·MtTODOS DE CÃLCULO 

y (kgf/cm3r e . 
y(kgf/cm3 ) c{kgf/cm 2) <!>(graus) 

0,00191 0,00153 0;290 25.9 

0,00187 0,00154 0,250 26.5 

0,00189 0,00153 0,325 24.0 

0,00182 · O, 001 53 0,290 25.5 

PARÃMETROS GEOTtCNICOS CONSIDERADOS PARA CALCULO 

DA CAPACIDADE DE CARGA DAS SAPATAS, NAS ANALISES 

PELOS DIVERSOS MtTODOS DE CÃLCULO 



--- --
CAMADA 3 ·e (kgf /cm2} 0 (graus} K Rf K 

y {kgf/cm } V n ur 
DE SOLO -

Superior 0,00165 0,29 27 0,4 600 O·, 7 5 0,52 900 
N 
la'I 
po 

Inferior 0,00180 0,23 29 0,4 350 0,85 0,50 590 

TABELA V. 3 PARAMETROS GEOTtCNICOS E HIPERB0LICOS CONSIDERADOS NAS ANALISES PELO M.E.F. 



CARGAS DE RUPTURA ( t f) PREVISTAS E ERROS OBTIDOS (%) NOS METODOS 
TUBU.LAO Carga de Ruptura ' 

UNIVERSIDADE DE GRENOBLE 
.. 

da· Prova ( tf) MEYERHOFF E ADAMS ROWE E DAVIS ELEMENTOS F ·IN· nos 
("Af O) {"A= O) 

323,9 247,4 209,5 1 71 , 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 
T-3 106,0 (+ 65,7) (+32,3) ( -3,3) ( -6,8) ( -8,0) 

66,9 123,0 85,7 61 , 7 1 l 5, O 
T-4 1 51 , O (-55,7) (-18,5} (-43,2) (-59,1) ( - 2 3, 8.) 

87,9 127,9 85,8 65,5 1 1 O, O 
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 45,5 (-16,5) ( -8,4) (-29,0) (-41,1) ( -9,9) •. 

•, 

TABELA V.4. - CARGAS DE RUPTURA OBTIDAS PARA OS TUBULOES, APLICAN~O OS DIVERSOS METODOS DE CÃLCULO 

N 
O'l 
\D 



Cargas de CARGAS DE RUPTURA (tf} PREVISTAS E ERROS OBTIDOS (%} NOS METODOS 

SAPATA Ruptura da BALLA HEIKILL~ E LAINE MEYERHOFF E ADAMS 
Prova (tf} 

( 1 ) ( 2 ) (MÃXIMA) (MTNIMA) (1 ) (2) 

S-1 130,0 
166,6 159,9 142,3 11 9, 7 202,9 163,6 

(+28,2) (+23,0} ( +9, 5} ( -7,9} (+56,1} (+25,9) 

S-2 124,0 
155,2 149,3 141 , 4 118,9 192 , 1 154,5 

(+25,2} (+20,4} (+20,4) (+14,0} ( - 4 , 1 } (+24,6) 

S-3 58,5 
5 7 , 1 55,9 51 , 9 43,3 83,5 59,1 

( -2,4} ( -4,5) (-11,2} (-26,0} (+42,7} ( +1,0) 

S-4 11 6, O 
97,9 95,4 88,9 74, 1 1 29, 3 1 O 1 , 5 

(15,6} (-17,8) (-23,4) (-36,1) (+11,5} (-12,5) 

TABELA V.5 CARGAS DE RUPTURA OBTIDAS PARA AS SAPATAS,APLICANDO OS DIVERSOS METODOS DE CÃLCULO 

N 
--...J 
o 



Cargas de CARGAS DE RUPTURA (tf) PREVISTAS E ERROS OBTIDOS 

SAPATA Ruptura da UNIVERSIDADE DE DUKE. .UNIVERSIDADE .. ROWE E DAVIS 
Prova (tf) .. --

( 1 ) ( 2) DE ( 1 ) ( 2) 
GRENOBLE 

S-1 
172,5 142,3 143,5 169,3 137, 6 

130,0 
(+32,7) (+ 9,5) (+10,4) (+30,2) ( +5,8) 

S-2 124,0 
160,2 132,2 134,6 156,4 127,5 

(+29,2) ( +6,6) ( +8,6) (26,l) ( +2,8) 

S-3 
67,0 56 ,.4 55,8 71 , 8 58,8 

58,5 
(+14,5) ( -3,6) ( -4,6) (+22,7) ( +0,5) 

102,3 88,7 88, l 109,6 89,4 
S-4 116, O 

(-11 ,8) (-23,5) (-24,1) ( -5,5) (-22,9) 

TABELA Y.5 (Continuação) 

(%) NOS MtTODOS 

ELEMENTOS 

( l ) 

11 O, O 

(-15,4) 

100,0 
(-24,0) 

52,5 
(-10,3) 

80,0 
(-31 ,O) 

FINITOS 

('-2) 

11 7 , 5 

( -9,6) 

11 2, 5 
( -9,3) 

55,0 
( -6,0) 

87,5 
(-24,6) 

N 
...... ..... 
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VI. ANlíLISE DOS RESULTADOS OBTIDOS 

Vl.l - Generalidades 

Os resultados obtidos serao analisados sob três 

aspectos: 

• quanto ã determinação da capacidade Ide carga, 

ou seja, ã carga de ruptura, segundo as previsões feitas 

diversos mêtodos; 

pelos 

• quanto aos deslocamentos segundo os resultados 

obtidos pelo M.E.F.; 

• quanto a aspectos da relação tensão - deformação 

desenvolvida no solo e na interface fundação-solo. 

VI.2 - Previsão da Capacidade de Carga das Fundações 

A análise será baseada na comparaçao entre os re 

sultados obtidos pelos diversos métodos e os relativos ãs provas 

da carga. 

Os resultados obtidos jã foram apresentados nas 

tabelas (V.4) e (V.5) e gráficos das figuras (V.10) e (V.11),se_!! 

do que nas tabelas constam tambêm os erros obtidos em relação ãs 

cargas de ruptura das ~rovas. Quanto a estes valores, das cargas 

de ruptura, deve-se dizer que os mesmos são os valores determina 

dos por DANZIGER (1983). 
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VI.2.1 - Tubulões 

VI.2.1.l - Anãlise por Diversos Métodos de Cãlculo 

Dos métodos de cãlculo apresentadas, apenas o da 

Universidade de Grenoble fornece modelos especificos para o caso 

de tubulões 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,apr~ 

sentarem hipõtesesde cãlculo para fundações profundas tentou - se 

utilizar estes modelos, porém, como serã visto adiante, com po~ 

co sucesso. 

Analisar-se-ão, agora, individualmente os méto 

dos: 

- Método_de_MEYERHOF_e_ADAMS 

Conforme esperado, o método mostrou-se inadequado 

para os tubulões, apresentando, como pode ser visto na 1fabela 

(V.4) ou na figura (V.10), resultados contrãrios a segurança P! 

ra os tubulões com base alargada e conservativas para os 

lões sem alargamento de base. 

tubu-

Outros comentãrios a cerca do modelo serao feitos 

quando da anãlise do método de ROWE e DAVIS. 

- Método da Universidade de Grenoble ·----------------------------------
Para este método foram feitas duas hipõteses de 
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cãlculo, supondo" ! oº e " = oº. 

Como pode ser observado, os resultados obtidos p~ 

ra a hip6tese À! 0°, apresentaram alguns valores contrãrios a 

segurança. Jã para À = Dº, os resultados foram melhores, excetu 

ando-se o tubul ão T - 4, cujo resultado apresentou-se mui to con 

servativo. Quanto a este tubulão serao feitos maiores comentãri­

os nas anãlises pelo M.E.F. 

Os resultados acima sugerem que, para a determina 

çao da capacidade de carga de tubul6es, pelo metodo da Universi­

dade de Grenoble, os cãlculos sejam feitos considerando À= OQ 

Note-se que, a teoria apresentada, embora u ti 1 i 

zando o valor À =~/8, para o caso de estacas ou para a contribul 

ção do fuste, no sistema placa-fuste em solos fortes, indica que, 

na prãtica, os cãlculos possam ser feitos adotando À= OQDANZIGER 

(1983), analisando os tubulões ensai~dos, observou, de maneira 

geral, que, tainto para os tubulões com alargamento de base, como 

para os tubulões sem alargamento, a superfície de ruptura sep~ 

rou-se do fuste a uma pequena profundidade, o que leva a supor 

que a ruptura se dã ao longo da superfície lateral do tubulão,h~ 

vendo, para os tubulões de base alargada, uma plastificação do 

solo pr6ximo ã base, que caracterizaria uma ruptura localizada . 

Como serã.visto mais adiante esta suposição e corroborada pelas 

análises efetuadas pelo M.E.F. 

- Metodo de ROWE e DAVIS ----------------------
Como o metodo de MEYERHOF e ADAMS a utilização do 

mêtodo de ROWE e DAVIS aos tubulões conduziu a maus resultados, 
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embora conservativos. 

Pela anãlise destes dois métodos fica evidenciado 

a inadequabilidade da utilização de um modelo de placas para cál 

culo da capacidade de carga de tubulões, o que aliás é lÕgico, 

jã que o modo de ruptura de placas é qualitativamente distinto do 

de tubulões. 

Poder-se-ia estranhar que, para os tubulões de bi 

se alargada, o método de MEYERHOF e ADAMS apresente resultados 

contrãrios à segurança, enquanto que o método de ROWE e DAVIS 

apresenta resultados conservativos e atê razoãveis. Uma anãlise 

mais atenta, porém, das Tabelas (V.4) e (V.5) evidencia que este 

ultimo método apresenta, em geral, cargas de ruptura inferiiores 

ao primeiro, não sõ para os tubulões, como também para as sapa­

tas. Em face do pequeno numero de exemplos disponíveis, de tubu 

lões com base alargada, estes eventúais bons resultados nao de 

vem ser entendidos como comprobatórios da adequabilidade do mode 

1 o. 

VI.2.1.2 - Anãlises pelo Mêtodo dos Elementos Finitos 

Observando-se os resultados da Tabela (V.4), p~ 

ra os M.E.F., verifica-se que os mesmos foram razoáveis em sua 

maioria, com uma boa distribuição de erros. A unica exceçao · foi 

o tubulão T-4, que apresentou um valor ligeiramente conservativo. 

Ressalte-se, porém, que este tubulão foi o que apresentou piores 

resultados para todos os métodos, tendo sido também, como sera 

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

liza·ndo o M.E.F. 

No item Vl.4 será analisado, em detalhes, o com 

portamento do sol o, durante o processo de arrancamento. Deve - se 

adiantar, porem, que o mesmo correspondeu ãs observações feitas 

quando da análise pelo método da Universidade de Grenoble, ou s~ 

ja, a ruptura dando-se ao longo do fuste.associada a uma ruptura 

localizada no solo adjacente ã base dos tubulões com base alargi 

da. 

Vl.2.2.- Sapatas 

Vl-2.2.l - Análise por Diversos Métodos de Cálculo 

Examinando a Tabela (V.5) ou o gráfico da Figura 

(V .11), constata-se que praticamente todos os métodos apresenti 

ram, em pelo menos uma das hipÕteses de cálculo, resultados acei 

táveis, alguns aliás, excelentes em termos de engenharia. 

Passa-se então ã análise individual dos 

dos obtidos pelos diversos métodos. 

- Metada de BALLA ---------------

resulta 

Os resultados obtidos pela hipõtese (2) de cálcu 

lo foram ligeiramente melhores que os obtidos pela hipõtese (l), 

porém, não o suficiente para indicar o uso daquela hipõtese em 

detrimento desta. 
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Deve ser ressaltado que os dados de entrada para 

calculo das resistências das sapatas nao se enquadravam nas fai 

xas de valores estudados por BALLA (1961), tendo sido necessa 

rias extrapolações,nem todas plenamente confiaveis. Por esse mo 

tivo não ha muita garantia quanto aos valores de cargas de rupt.!!_ 

ra previstos. 

- Método_de_HEIKKILÂ __ e_LAINE 

Os resultados, para este método, foram apresenta­

dos em forma de valores maximos e mínimos previstos. Observou-se 

que a faixa de valores previstos foi excelente para as sapatas 

5-1 e 5-2,embora razoavelmente conservativa para as demais sap~ 

tas. 

Em que pese a simplicidade do método, os valores 

obtidos mostraram-se.promissores, sendo necessario, para uma me 

lhor precisao nos resultados, maiores estudos, para uma defini­

ção mais apurada do coeficientes S. 

- Método_de_MEYERHOF_e_ADAMS 

Para a hip6tese (1) de calculo; que corresporide 

ao método em sua forma original, qual seja, considerar a superfl 

cie de ruptura iniciando-se na aresta inferior da base da sap~ 

ta, os resultados foram sensivelmente contraries a segurança,com 

previsões de até 56% superiores a carga de ruptura. 
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Note-se que, nos. demais métodos que fazem esta 

consideração {BALLA e Univirsidade de Grenoble), a ruptura parte 

da aresta superior da base, e ainda, que para todas as sapatas 

analisadas,a espessura da base (65 cm) ê relativamente grande. 

Observando os resultados relativos a hip6tese(2), 

verifica-se uma grande melhoria dos mesmos em relação aos da hi 

põtese (1), sendo os mesmos equivalentes aos obtidos para o meto 

do de BALLA. Tal fato evidencia a validade de adoção, para ca 

sos semelhantes,da hipõtese (2) de cálculo. 

- Mêtodo_da_Universidade_de_Duke 

Na hip6tese (1) de cálculo foi observada uma te~ 

ciência contrãria ã segurança, embora os resultados tenham ,sido 

aceitãveis. Jã para a hip6tese (2) obtiveram-se excelentes relul 

tados. 

Logo parece que o melhor, quando for neces~ãrio 

utilizar o método para sapatas quadradas, ê proceder como foi 

feito na hip6tese (2), o~ seja, determinar o raio equivalente da 

sapata circular de igual perímetro, utilizar este raio na deter 

minação da pressão de ruptura e finalmente, multiplicar esta pre~ 

são pela ãrea real da sapata quadrada, para obter a carga de ruf 

tura. 

- Método da Universidade de Grenoble 
. . 

Os resultados obtidos pela aplicação do método da 

Universidade de Grenoble foram tão bons quanto os da Universida 
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de de Duke (hipótese (2)), apresentando, como este, uma boa dis 

tribuição de erros. Ressalte-se que estes resultados foram obti 

dos utilizando o processo original exposto no metodo, sem serem 

necessãrias adaptações. 

Não foi feita, para as sapatas, a hipótese de cãl 

culo de considerar À= 09 como feito para tubulões, visto não ha 

ver, do nosso ponto de vista, justificativa para tal hipótese , 

posto que, para o caso de fundações rasas,a ruptura realmente se 

dã ao longo de uma superfície que se abre na direção do nível 

do terreno, e não ao longo de um prisma. 

- Metodo de ROWE e DAVIS ----------------------

O metodo de ROWE e DAVIS apresentou, para as duas 

hipótesesde cãlculo, resultados bem prõximos aos obtidos no meto 

do da Universidade de Duke, para as mesmas hipóteses. Da mesma 

forma que neste Ültimo metodo, para a hipõtese (l) de cãlculo os 

resultados foram ligeiramente contrãrios a segurança, tendo havi 

do uma melhor distribuição de erros para os resultados referen 

tesa hipótese (2). Logo, cabem aqui as observações feitas no me 

todo da Universidade de Duke quanto a adoção da hipótese (2)de 

cãlculo. 

Note-se que, embora tenha havido uma certa proxi 

midade entre os Valores da carga de ruptura previstas pelas hipf 

teses (2) dos métodos da Universidade de Duke e de ROWE e DAVIS 

e pelo método da Universidade de Grenoble, o metodo em ãnãl ;,se 

foi o que apresentou uma menor dispersão nos resultados, com um 
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erro mãximo da ordem de 6% (contra a segurança) se não for consi 

derada a sapata S-4. Quanto ã esta sapata, que serã melhor anali 

sada quando do estudo pelo M.E:F., vale a pena comentar ter sido 

a mesma a que apresentou a carga de ruptura relativamente mais 

afastada das previsões, para todos os métodos. 

VI.2.2.2 - Anãlises pelo Método dos Elementos Finitos 

Os resultados apresentados na Tabela (V.5) e no 

grãfico da Figura (V.11) mostram que os resultados obtidos pela 

aplicação do M.E.F. na determinação da carga de ruptura das sap! 

tas na hipõtese, (1) de cãlculo, apresentaram-se aceitãveis, p~ 

rem um poufo conservativos. Jã, para a hipõtese. (2) de cãlculo 

os resultados foram muito bons, apesar de ainda ligeiramente co~ 

servativos. O ünico resultado pouco satisfatõrio foi o da sapata 

S-4 (com um erro de - 24,6% a favor da segurança), porém o mesmo 

serã justificado ao se estudar o comportamento da sapata em que~ 

tão no item VI.3. 

Estes resultados superiores da hipõtese (2)de cãl 

culo ratificam a adoção da indicação feita no método da Universi 

dade de Grenoble para cãlculo do raio equivalente da sapata cir 

cular, que é procurar-se uma igualdade de perimetros e 

areas como se poderia súpor, a principio. 

nao de 

Vale a pena dizer, ainda, que em conformidade com 

a maioria dos métodos de cãlculos expostos (executando-se, os me 

todos do Cilindro deAtri1:o·e de HEIKKILX e LAINE) e também com o 

observado na prãtica, as anãlises efetuadas pelo M.E.F. mostra 
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ram que a ruptura do solo origina-se em uma região prõxima a ba 

se da sapata, e que se abre na direção a superfície do terre~o. 

Maiores detalhes serão vistos no item VI.4. 

VI.3 - Previsão do Comportamento das Fundaç~es 

Nos gráficos das Figuras (V.15) a {V.23)encontra~ 

-se traçadas as curvas dos deslocamentos medidos quando da reali 

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

Ao Se·,·anal isar estes grãficos constata-se que os. 

deslocamentos obtidos pelo M.E.F. foram, em geral, superiores aos 

das prtvas de c~rga, embora as curvas obtidas se aproximem as 

curvas dos ensaios de campo. 

As diferenças obtidas podem ser devidas a 

sos fatores, alguns dos quais tentar-se-ã analisar e 

diver 

justif_!_ 

car, Primeiramente serão analisadas as causas gerais, passando 

posteriormente a anãlise individual de algumas das fundações. 

Uma razao, quase intuitiva, que surge para just_!_ 

ficar o afastamento entre as curvas dos resultados computacionais, 

e as medições em campo, e ter havido uma mã determinação dos Pi 

râmetros do solo. 

De fato, os parâmetros representativos do solo fo 

ram obtidos utilizando-se resultados de ensaios de compressao em 

placas, enquanto que as fundações em anãlise foram submetidas a 

esforços de arrancamento, sendo também as provas de carga reali 
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zadas para esforços tais que originavam no solo um nível de ten 

sões inferior ao originado nos ensaios de arrancamento. Estes fa 

tos associados podem invalidar a obtenção de parâmetros do solo, 

para simulação do arrancamento de fundações, através de ensaios 

de placa. 

A hipõtese de uma determinação erronea dos param! 

tros representativos da interface solo-fundação, também obtidos 

através de uma retro-anâliie, não foi considerada pelo fato des 

tes parãmetros terem sido determinados utilizando-se uma das fun 

dações ensaiadas (tubulão T-6) e terem acarretado em excelentes 

cargas de rupturas. 

Para melhor avaliar a influência de uma ma deter 

minação dos parãmetros.do solo nos deslocamentos das fundaçõ~s, 

foi feita uma anâlise da sapata S-1 (de perímetro equivalente ) 

arbitrando-se para os parâmetros K e Kur dos solos ó dobro dos valo 

res obtidos quando da retro-anâlise (ver Capitulo IV). A curva 

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

Analisando os resultados obtidos constata-se uma 

sensível melhoria na concordância entre os deslocamentos previ~ 

tos e os obtidos no campo. Houve também uma melhoria de 24% na 

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

Algumas considerações, porem, devem ser feitas so 

bre os deslocamentos obtidos nos ensaios. DANZIGER (1983),ao an~ 

lisar os resultados obtidos nas provas de carga, diz ter sido 

surpresa para os prõprios executores dos ensaios, os baixos des 
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locamentos obtidos para cargas próximas ã de ruptura; os desloci 

mentas previstos utilizando os parãmetros originais foram em 

sua maioria superiores aos obtidos nas provas de carga, consis 

tindo em uma fronteira superior ãs mesmas, estando, portanto a 

favor da segurança, o que não ocorreria para os novos parâmetros. 

Em face do exposto acima, lembrando também o bom 

enquadramento dos parâmetros obtidos pela retro-anãiise nas fai 

xas de parâmetros conhecidos para solos semelhantes, constata-se 

que os resultados encontrados usando os parâmetros originais, e~ 

bora não tenham sido perfeitos, são plenamente aceitãveis, pri~ 

cipalmente tendo em vista as dificuldades existentes, dada as 

gama de variãveis envolvidas, para uma razoãvel estimativa dos 

deslocamentos de fundações tracionadas. 

A mesma variação de parâmetros efetuada para asa 

pata 5-1 foi feita para o tubulão T-6. 

Conforme pode ser observado na Figura {Vl.2) a 

variação obtida foi pequena, sendo mínima para cargas 

ã .de ruptura. 

próximas 

A conclusão a que.se pode chegar ê que os desloca 

mentas dos tubulões (principalmente os sem base alargada)são po~ 

co influenciados pela rigidez do solo adjacente, dependendo bãsl 

camente dos parâmetros definidos para a interface solo-tubulão . 

Tal afirmação e corroborada pelas observações feitas no item VI. 

4, a seguir. 
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Passar-se-i agora a anilise individual dos resul 

tados obtidos para as diversas fundações. 

Os resultados obtidos para os tubulões foram mui 

to bons, pode-se dizer atê excelentes, a Gnica exceção 

tubulão T-4. 

sendo o 

O tubulão T-4 ê idêntico geometricamente ao tub~ 

lão T-5; no entanto sua carga de ruptura, obtida nas provas de 

carga, foi 50% superior a do tubulão T-5 e, embora inicialmente 

prõximos, seus deslocamentos foram menores que os do tubulão 

T-5, como pode ser visto na Figura VI.3, onde as curvas dos en 

saios para os dois tubulões estão traçadas nas mesma escala. Ob 

servando a tabela (V. l) constata-se não haver grandes diferen­

ças entre as caracteristicas do solo para os dois tubulões, que 

justificassem o comportamento tão diferenciado destes dois tub~ 

lões. De fato, analisando os resultados obtidos para a carga de 

ruptura utilizando os diversos mêtodo de cilculo~ não examinan­

do aqui a validade dos mesmos, as cargas previstas para o tubu 

lão T-4 foram as cargas proporcionalmente mais conservativas.D! 

ve-se tambêm ter em mente que o solo em estudo ê um solo resi 

dual de natureza tal que permite grandes variações em suas ca 

racteristicas para pontos relativamente prõximos, o que dificul 

ta razoavelmente qualquer anâlise. 

Pelo exposto acima considera-se que passiveis cau 

sas dos maus resultados obtidos para o tubulão T-4, foram levan 

tadas, as quais, se nao justificam, tornam pelo menos aceitiveis 

estes resultados. 



285 

Os resultados obtidos para as sapatas mostraram­

se inferiores aos dos tubulões, porem, mesmo assim, razoãveis. 

As sapatas S-1 e S-2 exibiram resultados equiv~ 

lentes ressaltando-se apenas, que os deslocamentos iniciais pr! 

vistos para a sapata S-2 foram inferiores aos medidos nas pro -

vas de carga. 

Jã para as sapatas S-3 e S-4 os deslocamentos pr! 

vistos foram razoãvelmente maiores do que os medidos. 

A sapata S-3, teve um comportamento extremamente 

irregular 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 razoes deste 

comportamento irregular, inviabilizam uma anãlise mais aprofu~ 

dada das diferenças obtidas. 

Quanto ã sapata S-4, as diferenças obtidas,ppdem 

ser devidas a uma consideração erronea da adesão entre a 

da sapata e o solo. 

base 

Examinando as curvas de deslocamento para as de 

mais sapatas e tubulões observa-se que os deslocamentos inicia­

ram-se para pequenos carregamentos, correspondentes, mais ou 

menos, ao peso prõprio da fundação. ConseqUentemente, ao fazer 

-se a modelagem por elementos finitos das fundações, admitiu-se 

de forma geral, uma baixa resistencia, por adesão/sucção,ao des 

C::olamento do fundo da fundação do sol o subjacente. 
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A razao exposta acima justifica, alêm das dife-

renças entre os deslocamentos previstos e medidos, a carga de 

ruptura relativamente baixa encontrada na anãlise pelo M.E.F. 

Acredita-se que as anãlises feitas acima, servi 

ram para justificar, se não 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 iambêm para a 

previsão dos deslocamentos das fundações. 

VI.4 - Anãlise do Comportamento do Conjunto Fundação-Solo 

Serão analisados aqui alguns aspectos observados, 

atravês dos resultados fornecidos pelo M.E.F., quanto ao desen 

volvimento das tensões no solo originadas pelo processo de ar 

rancamento das fundações; alêm das deformações do solo adjacen­

te as fundações. 

Em face das diferenças observadas, analisaremos 

separadamente os tubulões sem alargamento da base, os tubulões 

com base alargada e as sapatas. 

VI.4.1 - Tubulões sem Alargamento da Base 

Observando os esquemas da Figura (VI.4},onde te~ 

tau-se representar o comportamento dos elementos das 'interface 

solo-tubulão, e os esquemas da Figura (VI.5), onde estão repr~ 

sentados os deslocamentos do tubul ão T-6 e as .- deformações do 

solo, pode-se ter uma idêia do processo de arrancamento. 
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Inicialmente ocorre um descolamento do fundo do 

tubulão, enquanto que começa, a partir da base, um processo de 

cisalhamento na interface so)o-tubarão. 

A partir do momento em que e vencida a resistên­

cia ao cisalhamento da interface.ocorre a ruptura do . elemento 

-junta, o que corresponde fisicamente, a ter sido rompida a re 

sistência por atrito da interface. Note-se que.a falha da inter 

face ocorre sem que haja uma transmissão de esforços que resul 

te em plastificação do solo em regiões afastadas da interface. 

O processo de cisalhamento prossegue, com a fa 

lha se propagando desde a base em direção ã superfície do terre 

no. Para esforços prõximos a carga de ruptura, começa outra fa 

lha na interface, a partir do nível do terreno, se propagando 

para baixo. Esta segunda falha, porem e de natureza completa -

mente distinta da primeira, e nao se deve ao cisalhamento, e 

sim ao descolamento entre o solo e a parede lateral, prõximo ao 

topo do tubulão, conforme constatou-se analisando os resulta 

dos encontrados e pode ser sugerido observando-se os esquemas 

da Figura (VI.5). 

Finalmente ocorre a falha de todos os elementos 

da interface. 

VI.4.2 ~ Tubulões tom Alargamento da Base 

O comportamento dos tubulões com alargamento da 

base, como pode ser visto nas Fi1guras (VI.6) e (VI.7), e prõx_:i_ 
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mo ao dos tubulões sem alargamento da ba~e. A diferença ocorre, 

justamente, na região de alargamento. 

Observou-se que, para os tubulÕes com alargame~ 

to da base, embora continue a haver um processo de falha,ao,,lo~ 

godo fuste do tubulão, que se origina prÕximo a base e se prQ 

paga em direção ã superficie, ocorre uma plastificação de ,solo, 

prõxima ã base do tubulão. Esta plastificação do solo, difere~ 

temente da que ocorre nas sapatas, como serâ visto adiante,nãõ se 

propaga em direção ã superficie, ficando restrita ã região prQ 

xima ã base, o que corresponderia, fisicamente ã uma ruptura lo 

calizada. 

VI.4.3 - Sapatas 

O comportamento das sapatas, conforme jâ 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 

bulões, quer de base alargada, quer sem alargamento da base. 

Foi observado que, inicialmente, ocorria um des 

calamento do fundo da sapata, e tambem começava uma plastific~ 

ção do solo adjacente ao extremo da base da sapata. 

Esta região de solo em plastificação, a medida 

que aumenta a carga aplicada, expande-se e evolui em direção ao 

nivel do terreno, ate o colapso do sistema solo~sapata. 

Quanto as comportamento da interface solo - funda 

çao, na região do fuste, observou-se que, o processo de falha 
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ocorre para cargas pr6ximas ide ruptura, constEtindo, como no 

caso dos tubulõ~s. em um destolamento entre o solo e o fuste, 

na região pr6xima ao topo da fundação. 

Ainda para a sapata S-1, sao apresentadas na fi 

gura (VI.10), trajet6rias de tensões de alguns elementos da ma 

lha desenvolvida (elementos A, B, C, D, E e F assinalados na fi 

gura (V.6). Infelizmente, devido ao tempo disponível este estu 

do não p6de ser aprofundado. A título da ilustração deve-se ªP! 

nas salientar a nítida diferença de comportamento observada P! 

ra elementos afastados ou nio da região acima do bordo da sapa­

ta, que i onde inicia-se o processo de ruptura. O estudo das tr! 

jet6rias de tensão no solo mobilizado no arrancamento ide gra~ 

de importância, cabendo aqui a sugestão de serem realizadas pe~ 

quisas futuras mais amplas e abrangentes sobre este tema. 
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VII. CONCLUSÕES E SUGESTÕES 

VII. 1 - Conclusões do Trabalho 

No capitulo anterior, quando da anãlise dos .resul 

tados quanto ã previsão da capacidade de carga das fundações, OQ 

servou-se, primeiramente, que,dos diversos métodos existen.tes, ap~ 

nas o da Universidade de Grenoble permite uma boa previsão da ca 

pacidade de carga de tubulões, com e sem alargamento da base. Jã 

para as sapatas, a maioria dos métodos de cãlculo, com as ressai 

vas e as hipÕteses adotadós levou a bons resultados, em especial 

os dos métodos de ROWE e DAVIS e das Universidades de Duke e de 

Grenoble. Na determinação da capacidade de carga das fundações 

pelo M.E.F., os resultados obtidos foram, na sua maioria, também 

muito bons. 

Quanto a p.revisão dos deslocamentos das fundações, 

embora tenham-se obtido valores mais elevados que os medidos no 

campo, pode-se dizer que o M.E.F. forneceu, ainda assim, uma ra­

zoãvel estimativa dos deslocamentos dos tubulões e sapatas. No 

te-se que, embora de grande importância para as sapatas, os pari 

metros elãsticos de resistência do solo pouco influenciam os re~ 

sultados dos tubulões sem alargamento de base, sendo que nestes 

ultimas, o que influi de forma préponderante no seu comportamen­

to é o atrito e o estado de tensões no contacto solo estrutura. 

No estudo do comportamento do conjunto fundação­

solo pelo M.E.F .• as observações efetuadas no campo por DANZIGER 

(1983) e as previsões do método desenvolvido na Universidade de 

Grenoble foram comprovadas e estão abaixo resumidas; 
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• para os tubulões nao foi observada uma nftida superf1cie de 

ruptura no sol o, tendo a mesma ocorrido, em geral, ao 1 ongo do 

fuste; parttndo da base e propagando-se até o nfvel do solo; 

• apenas para os tubulões com Base alargada observou-se uma pla! 

tificação no solo prõximo â base, com um comportamento carac 

terfstico de ruptura localizada, mesmo assim com o 

de ruptura propagando-se ao longo do fuste; 

processo 

• para as sapatas a região de plastificação do solo origina -se 

na base da sapata e abre-se na direção da superffcie do terre 

no, nao se podendo, porem, afirmar, devido a limitações impo! 

tas pela discretização das malhas, qual a forma da superffcie 

de ruptura. 

Note-se que, mais importante que as observações 
acima, foi a verificação da capacidade da solução do M.E.F. em 
pregada, na reprodução dos mecanismos de ruptura dos conjuratos 
solo-fundação. Ficou evidenciado que, embora originando-se na 
base da fundação, o processo e ruptura ê nas sapatas. 

Finalmente, deve-se ressaltar que, pelas·análises 
dos resultados, ficou evidenciada a validade da determinação de 
parâmetro através de provas de placa in-situ e da adoção dos 
mesmos para representação do solo em análises de arrancamentode 
fundações, pelo M.E.F. 

Pelo exposto acima acredita-se ter sido novamente 
comprovada a eficácia do M.E.F. aplicado a problemas de Engenh~ 
ria, no caso, não sã para estimativa da capacidade de carga de 
fundações submetidas a esforços de arrancamento, como tambem p~ 
ra a previsão do comportamento do conjunto solo-fundação. 

VII.2 - Sugestões para Pesquisas Futuras 

Algumas sugestões de estudos que complementariam 
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o presente trabalho e preencheriam eventuai:s lacunas deixadas pelo mesmo sao 

a seguir apresentadas. 

Em âmbito geral sugere-se: 

• serem põtrocinados pelas concessionârias de 

energia elêtrica do país - a exemplo da LIGHT - programas de prE_ 

vas de carga de fundações submetidas ao arrancamento associadas 

a ensaios de caracterização dos solos, para um melhor conhecirnen 

to do fenômeno em solos brasileiros; 

, dado o elevado custo das provas de carga sug~ 

ridas acima, o desenvolvimento de pesquisas paralelas em modelos 

reduzidos de fundações, que,por suas economia relativa,perrnitiri 

arn a realização de um maior numero de ensaios; 

• ser efetuado um estudo mais aprofundado do me 

" todo de HEIKKILA e LAINE, pela potencialidade do mesmo, que con 

sidera a influência de fatores corno o grau de saturação do solo, 

sem duvida de grande importância, porem, não levado em conta di 

retamente pelos demais rnêtcdos; 

• realizarem-se estudos especificas para urna me 

lhor avaliação dos deslocamentos de fundações tracionadas, inclu 

sive verificando a influência dos mesmos nas estruturas e quais 

as tal erâncías adrni ti das; 

1 serem aprofundados os estudos pertinentes a 

segurança das fundações, para urna melhor avaliação dos coeficie~ 

tes de segurança a serem adotadas nos projetos, que inclusive PE. 
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deriam ser diferenciadas, par exemplo, para as parcelas da resis 

tência devidas ao peso prõpria da fundação, ao peso do solo aci 

ma da fundação e as tensões cisalhantes mobilizadas ao arranca -

menta; 

1 estudar-se o comportamento das fundações tra 

cionadas sujeitas a cargas dinâmicas devidas a ação do vento nas 

estruturas e/ou a ruptura de condutores, para a determinação das 

relações entre as cargas de ruptura previstas em anãl ises 

ticas e as obtidas em anãlises dinâmicas. 

estã 

Mais especificamente, como continuação da pesqu~ 

sa realizada sugere-se: 

1 estender o estudo a outros tipos de fundações, 

usualmente empregadas em torres de transmissão, com destaque as 

grelhas metãlicas. 

• Verificar-se melhor a influência do coeficien­

te de Poisson, realizando-se inclusive anãlises com a utilização 

das formulações hiperbõl ica e exponencial para representação des 

te pa rã metro 

• serem realizados estudos tentando-se determi -

nar com maior acurãcia a forma da superficie de ruptura, atravês 

de um maior refinamento das malhas de elementos finitos mas re 

giões em que se verificou ruptura do solo. 

• serem re~lizidos, como sotução alternativa, es 

tudos que considerem o comportamento cinemãtico do conjunto solo 
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-fundação, quando do processo de ruptura; 

• ser aprofundado o estudo da trajetória das ten­

soes desenvolvidas no solo quando do processo de arrancamento 

das fundações; 

• serem introduzidos novos tipos de elementos no 

programa computacional, por exemplo, do tipo isoparam~trico, P! 

ra uma melrror representação das variações nos campos de tensões 

e deslocamentos. 
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ANEXO A - ESTUDOS_DOS_DESLOCAMENTOS_DE_FUNDAÇÕES ~RACIONADAS 

A. 1 - Generalfdades 

Embora existam, como visto no Capitulo II, diver 

sos métodos para a determinação da carga de ruptura de fundações 

tracionadas, a previsão dos deslocamentos das mesmas é um assun 

to pouco pesquisado, com raras referéncias a respeito. No entan 

to, no projeto de fundações para torres de transmissão, os des 

locamentos das fundações são de primordial importãncia,principa! 

mente em estruturas mais rigidas como por exemplo as torres aut~ 

portantes. Ressalte-se também que,devido aos coeficientes de se 

gurança adotados para definição de carga de ruptura, os desloca­

mentos mãximos permitidos podem vir a ser o critério de projeto 

dimensionante. A seguir são apresentados dois procedimentos para 

determinação dos deslocamentos de fundações tracionadas. 

A.2 - Proposição de MARTIN (1966) 

Em função de resultados de ensaios em fundações 

reais, executados em vãrios paises membros da C.I.G.R.E., MARTIN 

(1966) propos uma fÕrmula empirica, abaixo transcrita, correlaci 

onando o deslocamento observado quando da aplicação da carga de 

ruptura da fundação, com parâmetros geométricos da mesma (ver Fi 

gura(A.l}): 

=0,01 [io-9.0J (A. 1 ) 
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onde: 

µf 7 deslocamento da fundaçio para a carga de ruf 

tu ra; 

D - profundidade da face superior da base da fun 

dação; 

v - volume do fuste da fundação; 

V - volume do fuste mais o solo acima da base 

da fundação. 

O autor faz também algumas considerações sobre a 

fÕrmula acima: 

• no caso de fundações circulares o termo ,/';;v1 reduz - se a 

Rf/R, onde Rf é o raio do fuste e R o raio da base da funda-
-çao; 

1 para estacas (e obviamente tubulões sem alargamento da base) 

v = V, logo ).lf = 0,01 D; 

, para placas, onde o volume do fuste (no caso tirante) e des 

prezível, µf -= O, 1 D; 

• para fundações nas quais D> De, onde De é a profundidade 

crí·ttca de.ft:ni:da no t:tem II.B, a fÕrmula anterior fornece ap~ 

nas:· um lt:mtte super,:or para o v11lor do deslocamento correspo~ 

dentei ca~~a de ruptura. 
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Pelo que se pÕde conclutr da anãlise do trabalho 

de MARTIN (1966) a fórmula empírica apresentada baseou-se em 

um numero de testes de certa forma reduzido, e aparentemente en 

globando fundações, em sua maioria, a pequena profundidade. 

A.3 - Mitodo de ROWE ê BOOKER 

O mitodo para previsão dos deslocamentos de pl! 

cas de ancoragem a seguir descrito foi apresentado em uma sirie 

de trabalhos de ROWE e BOOKER (1979a, 1979b, 1980a, 1980b e 

1981). A ticnica original apresentada permite a anãlise de anca 

ragens de forma geral, inclinadas a um ângulo 8 com a horizon 

tal e embutidas a uma profundidade H abaixo da superfície em 

um semi-espaço isotrópico e homogineo (com módulo de elasticid! 

de E e coeficiente de Poisson v constantes) como mostrado na f! 

gura (A.2). A placa de ancoragem pode ser rígida ou perfeit! 

mente flexível e a carga a~licada pode estar em qualquer ponto 

ao longo da ancoragem e a qualquer inclinação. A ticnica origf 

nal dos autores foi posteriormente estendida ao caso de ancora-

gens múltiplas, que não serão abordadas por fugirem ao 

do presente trabalho. 

escopo 

No mitodo proposto a placa i dividida em uma se 

rie de sübregiÕes ou elementos e e admitido que as forças agin 

do em cada subregião podem ser consideradas como uniformemente 

distribuídas sobre estas subregiões. As deflexões são considera 

das como compostas de duas partes. A primeira corresponde a uma 

ancoragem a profundidade infinita e idada analíticamente para 

subregfÕes retangulares. A segundai expressa como uma integral 
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de Fourier rapidamente convergente que incorpora no modelo a pr! 

sença de uma superfície livre horizontal. Com estas condições 

são determinados os coeficientes de uma matriz de interação que 

correlaciona forças e deslocamentos. 

Uma vez determinada, para a placa, a matriz de 

interação, a mesma pode ser usada para calcular a distribuiçãode 

forças desenvolvidas quando a ancoragem é submetida a um desloca 

mento prescrito, ou alternativamente, para calcular os desloca 

mentas induzidos pela aplicação de uma força resultante prescri­

ta. 

A determinação dos coeficientes da matriz de in 

fluência, para placas de qualquer formato apresentada por ROWER 

e BOOKER (1979a e 1979b) e extremamente complicada, além de tra 

balhosa. Por esta razao os autores apresentam, de forma simplif! 

cada, o problema específico de ancoragens quadradas. 

A relação carga-deslocamento de uma placa quadr~ 

da foi expressa em termos de sua rigidez aparente P/(B8 E), onde 

Pé a carga aplicada necessãria para que uma placa de lado B des 

loque uma distância 8 na direção da carga. Pressupõe-se que a 

ancoragem e rugosa e estã totalmente enterrada, posto ser geral 

mente aceito (p. ex. DOUGLAS e DAVIS - 1964, SELVEDURAI - 1976 ) 

que esta hip6tese corresponde, na prãtica, ao caso mais geral 

para aplicação de soluções elâsticas. A anâlise assume que a 

carga atua no centro da placa. 

A aplicação da técnica de anâlise anteriormente 

citada, envolve uma aproximação em função do nümero de subreg! 
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gfoes necessãrfas para simular o comportamento de uma ancoragem 

rigida. Para avaliar a influência desta aproximação, os autores 

realizaram anãlises nas quais a rigidez aparente de uma ancora 

gem subdividida em 4,16, 32,64 e 100 subregiões foi comparada 

com a solução analitica para uma placa circular de ãrea equiv~ 

lente (SELVADURAI - 1976). As diferenças obtfdas 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 constatação que,para um dado nume 

rode subdivfsÕes, a relação Ih entre a rigidez aparente para 

qualquer raio de embutimento (H/B) e aquela obtida para uma prQ_ 

fundidade inffnita foi praticamente independente do numero de 

subdivisões para 16 ou mais subdivisões. Mesmo para apenas uma 

subdfvisão a relação concordou com a obtida para uma placa rig! 

da a menos de 1 ,5% para raios de embutimento maiores ou iguais 

a 1. Em vista dfsso os autores consideraram que uma anãl i se usan 

do sõmente uma subdivisão ê suficientemente precisa para muitas 

aplicações e que, em geral, nao mais que 16 subdivisões são ne 

cessãrias para uma anãlise mais precisa. 

Os efeitos conjuntos do raio de embutimento, do 

coeficiente de Poi sson e inclinação da placa foram expressas p~ 

los autores, através da seguinte equação para determinação da ri 

gidez aparente da placa: 

onde: 

I' 

BoE 
= I 

00 
(A. 2) 

P = carga aplicada correspondente ao deslocamento 

o ; 
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-t = deslocamento correspondente a carga P; 

B = largura (ou diâmetro, no caso de placas cir 

culares) da placa; 

E= mÕdulo de elasticidade do solo; 

I = coeficiente de influência da forma da placa 
00 

e do coeficiente de Poisson, sobre a rigidez 

aparente de uma ancoragem a profundidade in 

finita (H/B = oo)- I ~ independente da inclina 
00 

ção e da placa; 

I - coeficiente de influência do raio de h- embuti 

menta H/B e da inclinação e da placa sobre a 

rigidez aparente; 

I = coeficiente de influência da inclinação da a 

carga em relação ã placa sobre a rigidez apa-

rente. 

Os autores apresentam os seguintes relaç6es para 

os coeficientes Iro 

vamente: 

de placas circulares e quadradas, respecti-

I 00 (_circ.) = 
8 (_ 1 - vl 

(A. 3) 

(_ 1 + v) (_ 3 - 4 V ) 
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I (quad.) -
co 

2 8 (l -v) (A. 4) 
(1 +v) (3-4v) 

O fator de influência Ih é apresentado na figura 

(A.3)em função do raio de embutimento H/8 para uma faixa de incli 

nações e da placa. Este coeficiente de influência Ih corresponde 

ã relação entre a rigidez aparente para um dado H/B e a rigidez 

aparente obtida para um caso similar onde H/8 = 00 e, conseq~ent~ 

mente, tem como limite o valor da unidade para o raio de embuti 

menta crítico. A taxa do aumento da rigidez aparente em .função 

do raio de embutimento é relativamente alta para raios de embuti 

menta menores que 5 e a partir deste valor a rigidez é 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 inclinação da 

placa pode alterar a rigidez aparente da ancoragem de mais de 

8%,com as maiores diferenças ocorrendo para placas a uma profu~ 

didade media (i .e. 1,5 < !:!. < 4). Entretanto nas situações onde 
B 

diferentes inclinações são consideradas, a definição de raio de 

embutimento ê um tanto quanto arbitrãria. Os autores considera -

ram que a profundidade H ê a distância entre a superfície do so 

lo ao ponto mais inferior da placa. O efeito da inclinação da 

placa sobre a resposta elãstica da mesma pode ser melhor apreci! 

da na figura(A.4)onde ê mostrado o fator de correção Ih como uma 
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funçio polar da incltnação e da placa. A dtferença entre a ri 

gidez 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 rígido sem que seja permitida 

sua rotação ê tambêm ilustrada nessa figura. O efeito ê geralme~ 

te pequeno sendo insignificante para raios de embutimento maio 

res que 2. 

A magnitude das rotações observadas pelos autores 

para placas sujeitas a uma carga pootual central ê mostrada na 

figura(A.5). Nesta ilustração os deslocamentos no topo (6t) e na 

base (6b) na placa são dados em termos do deslocamento do cen­

tro da mesma (6). A rotação da placa cresce com o aumento da in 

clinação da mesma e com a dimfnuiçio do raio de embutimento H/B. 

No pior caso (H/B = 1, v = 0.5 e e = 90°) o deslocamento do topo 

e cerca de 17% maior que o deslocamento do centro da placa; en 

tretanto a magnitude da rotação da placa diminui rapidamente com 

o embutimento e mesmo para um raio de embutimento de 2 a diferen 

ça ê menor do que 2,6%. 

As soluções anteriores foram para o caso em que a 

carga e aplicada perpendicularmente a placa. Entretanto a têcni 

ca desenvolvida pelos autores pode ser usada para obter soluções 

em qualquer faixa de condições de carregamento. Um caso de alg~ 

ma importância pritfca e aquele no qual a carga ê aplicada com 

um ângulo a em relação a normal a placa de ancoragem, como pode 

ser visto na ffgura(A.6a). Em função disso foi incluído na equ! 

ção (A. l) o fator influência Ia para que o efeito da inclinação 

da carga sobre a rigidez aparente no caso específico acima seja 
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considerado. 

O fator de correçao Ia e mostrado nas figuras(A.6) 

e(A.7)para virios valores da inclinaçio a da carga. O efeito da 

inclinaçio da carga ê maior para pequenas profundidades e para 

grandes inclinações da placa. O efeito decresce rapidamente com 

o aumento da profundidade. Note-se que,para pequenas profundida­

des.a rigidez aparente da placa pode aumentar para algumas incll 

nações da carga maiores do que zero; entretanto, em geral, a in 

clinaçio da carga tende a reduzir a rigidez aparente da placa p~ 

ra atê 25% em funçio da inclfna~io considerada. A grandes prQ 

fundidades nio hi uma interaçio marcante entre a placa e a incli 

naçio da carga aplicada a mesma. Como poderia ser esperado a 

grandes profundidades a resposta da placa ê independente da in 

clinaçio da mesma embora a inclinaçio da carga possa ainda redu 

zir significativamente a rigidez aparente. 

A.4 - Comentirios Aditi~nais 

A aplicaçio das proposições acfma para determina­

çio dos deslocamentos das fundações em estudo esbarrou em alg~as 

dificuldades. 

A fÕrmula de MARTIN fornece apenas o desloca 

mento correspondente a carga de ruptura das fundações. Nio -sao 

feitos, porem, na apresentaçio da fÕrmula, maiores comentirios SQ 

bre esta carga de ruptura. Como os critêrios de determinaçio da 

mes-ma sao por vezes subjetivos este fato restringe ainda mais 

a aplfcaçio da fÕrmula. Uma possibilidade aventada seria que a 
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carga de ruptura referenciada correspondente iquela definida na 

formulação desenvolvida na Universidade de Grenoble (ver Capit~ 

lo II). No entanto, em cãlculos realizados,utilizando a fÕrmula 

proposta por MARTIN,os deslocamentos obtidos, para as sapatas e 

tubul6es, foram muito superiores aos correspondentes is cargas 

de ruptura, não so determinadas pelo método de Grenoble, mas 

também ãs obtidas nas anãlises pelo Método dos Elementos Fini 

tos e nas provas de campo. 

Também encontraram-se problemas para a utilização 

do método proposto por ROWE e BOOKER. Para o cãlculo dos desloca 

mentas, segundo este método, é necessãrio o conhecimento dos va 

lares (constantes) dos parãmetros elãsticos E e y. Quanto ao coe 

ficiente de Pofsson jã foi comentado no Capitulo IV as d~vidas 

surgidas na determinação do mesmo. No Capitulo IV também foram 

determinados, através da retro-anãlise de ensaios de placa, va 

lares do m6dulo de elasticidade para as duas camadas de solo. No 

trabalho de JARDIM (1981) são fornecidos diversos valores de E 

para vãrios ensaios realizados. 

A prfncipal düvida 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). Não nos pareceu razoãvel a utili­

zaçao de m6dulos obtidos em função de ensaios de placas - de f! 

to em alguns casos testados obtiveram-se maus resultados. Quanto 

a utilização dos valores obtidos em ensaios de laborat6rios, hã 

uma gama tão ampla de valores que eventuais bons resultados pod~ 

riam ser devidos a casuismos, nao havendo bases para a recomend! 

ção da adoção deste ou daquele ensaio para a determinação do mo 

dulo de elastfcfdade a ser usado no Método de ROWE e BOOKER. 
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Do exposto acima pode-se apenas chegar a uma con 

clusio: emBora haja diversos estudos e formulações para a deter 

minaçio da capacidade de carga de fundações sujeitas ao arranca­

mento, o estudo dos deslocamentos das mesmas, apesar da sua im 

portincfa no prÕprio comportamento das estruturas, i ainda inci 

pfente, devendo serem realizadas pesquisas mais aprofundadas no 

assunto. 
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A.1- DEFINICÃO DOS PARÃMETROS GEOM~TRICOS USADOS 
POR MARTIN(1966) 
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A.2 - DEFINICÃO DOS PARÂMETROS GEOMÉTRICOS USADOS 
POR ROWE E BOOKER(l9i9A) 
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