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RESUMO

A dimenséo das sapatas € um fator de influéncia nos céalculos de capacidade de carga
e estimativas de recalques de fundacdes superficiais tipo sapatas apoiadas em
subsolos arenosos. O estudo da variacdo da tensdo admissivel com a dimenséao da
sapata permite avaliar a dimensao mais econémica dessa para cada pilar da obra,
bem como definir o valor da tensé@o admissivel e da dimensao da sapata que define a
maior tensdo admissivel possivel (B*) para o caso de obra em estudo. Nesta
dissertacdo avaliam-se alguns métodos tedricos e semi-empiricos utilizados na
literatura para previsdo da capacidade de carga e analise do recalque de sapatas
apoiadas em subsolos arenosos por meio de resultados experimentais obtidos na
literatura, de provas de carga realizadas em sapatas reais e placas de diferentes
tamanhos apoiadas em solos arenosos. O valor do médulo de deformabilidade de
cada subcamada arbitrada do solo arenoso € um fator determinante para os métodos
de estimativa de recalques investigados nesta pesquisa (SCHMERTMANN, 1970;
SCHMERTMANN et al., 1978), e destaca-se a influéncia das correlacbes adotadas
entre os resultados dos ensaios de campo de simples reconhecimento SPT e de
penetracdo de cone CPT nos valores previstos de recalque. Conclui-se que a
dimensdo da sapata apoiada em subsolos arenosos que define a maior tenséo
admissivel do sistema sapata-solo para as analises realizadas neste estudo pode
variar de 1,7m a 3,4m, de acordo com os parametros do solo e os modelos de calculo
adotados, e quanto maior o valor adotado para o médulo de deformabilidade, maior
sera o valor de B* e maior a probabilidade de que a ruptura defina o célculo da tenséo

admissivel.

Palavras-Chave: Capacidade de carga, recalque, dimensdo da sapata, tenséo

admissivel, solo arenoso.



ABSTRACT

The dimension of the footings is a factor of influence in the calculations of the bearing
capacity and predictions of settlements of superficial foundations (for example,
footings) on sandy soils. The study of the variation of the allowable stress design with
the footings size allows to identify the most economical dimension of the footings for
each pillar of the work, and to define the value of the allowable stress and the size of
the footings that defines the highest possible allowable stress (B *) for the study case.
In this dissertation it is evaluated some theoretical and semi-empirical methods
adopted in the literature to predict the bearing capacity and settlements of footings in
sandy soils by means of experimental results obtained in the literature, of load tests
performed on real footings and plates of different sizes on sandy soils. The value of
the deformation modulus of each adopted sublayer of the sandy soil is a determinant
factor for the methods of settlements predictions, investigated in this study
(Schmertmann, 1970; Schmertmann et al., 1978). It is observed the influence of the
adopted correlations between the results of field tests SPT and cone penetration CPT
in the predicted settlements. It is concluded that the size of the footing in sandy soils
that define the allowable stress design of the shallow foundations analyzed in this study
varied from 1.7m to 3.4m, according to the geotechnical parameters and to the adopted
model of calculation methods. The higher the value adopted for the deformability
module, higher the value of B*, and greater is the probability of the rupture to define

the allowable stress design.

Keywords: bearing capacity, settlement, footings size, allowable stress, sandy soil.
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1 INTRODUGCAO

1.1 ConsideragOes gerais

O limitado conhecimento geotécnico pode ter como consequéncia estruturas de
fundacdes superdimensionadas por questdes de seguranca. Com o atual panorama
econdmico do pais e com os estudos ja realizados até o momento, existe a capacidade
e a necessidade de que ndo ocorram exageros no consumo de material nas obras.
Nesse intuito, quanto mais proximos os resultados dos métodos de calculo para
dimensionamento de superestruturas e infraestruturas estiverem do comportamento
real, menor serd o desperdicio de capital. E importante, entdo, a busca por

metodologias executivas e de projeto cada vez mais eficientes.

A geotecnia é uma area que nunca podera seguir um padrao pré-determinado para
todos 0s casos, como ocorre com projetos estruturais de casas populares, por
exemplo. Diferentemente da area de estruturas, a geotecnia possui o fator solo, que
ndo consegue ser exatificado devido a sua heterogeneidade, principalmente, e a
dependéncia de sua capacidade natural de suporte para assentar seus
empreendimentos. Mesmo que sejam executadas boas investigacdes e retiradas
amostras de boa qualidade do solo, sempre haverd a possibilidade de
comportamentos nao totalmente previstos e de variabilidade nao totalmente
mensuravel (SEIXAS et al., 2009). Sendo assim, a tarefa de dimensionar uma

fundacao torna-se mais complexa.

A estimativa de valores de resisténcia a ruptura de um determinado solo, assim como
as deformacgdes que sofrera devido ao carregamento de uma estrutura, pode ser
calculada por diversos métodos e ferramentas que, independentemente da preciséo,
sempre apresentardo estimativas. Isso acontece devido a heterogeneidade do solo,
as dificuldades associadas a investigacdo do subsolo e a obtencdo de parametros
representativos de seu comportamento, gerando grandes incertezas nos trabalhos da

engenharia geotécnica.

O projeto geotécnico de uma edificacdo comeca pela investigacao geotécnica (através
de ensaios CPT ou SPT) do terreno de fundac&o. Essa investigacdo permite identificar

as camadas do subsolo e estimar as suas propriedades geotécnicas, além de detectar
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a presenca do lencol freatico. Essas séo informac¢des fundamentais para que o

calculista projete adequadamente as fundacoes.

A partir dos ensaios de campo, estimam-se parametros de caracterizacdo e
resisténcia do solo que podem, ou nao, ser confirmados com ensaios de laboratorio.
Para diferentes valores de dimenséo da sapata, calcula-se a capacidade de carga do
sistema sapata-solo pela ruptura, com seu respectivo fator de seguranca. Pela norma
brasileira (NBR 6122:2010), utiliza-se o valor do recalque admissivel para definir o
valor da tensao limite que esse provocaria. A tensdo admissivel de projeto deve
atender aos valores de pressoes limite de ruptura e de recalque do sistema sapata-
solo avaliado.

A dimensédo das sapatas é um fator de grande influéncia na capacidade de carga e
nos recalques de fundacdes superficiais em areia. O estudo da variacdo entre a tensao
admissivel com a dimensao da sapata permite identificar a dimensao mais econémica
dessa para cada pilar da obra, ndo sendo necessério padronizar uma Unica dimensao
e nem calcular pontualmente cada caso, pois bastaria utilizar o pior perfil de subsolo

encontrado na obra para sua elaboracao.

1.2 Objetivos

1.2.1 Objetivo geral

Este estudo tem como objetivo avaliar a variacdo dos valores de tenséo admissivel do
solo (0adm) com a variagdo da menor dimensao da sapata (B) assentada em subsolos
arenosos. Esses fatores sao avaliados por meio de resultados experimentais obtidos
na literatura, de provas de carga realizadas em sapatas reais e placas de diferentes
tamanhos apoiadas em solos arenosos, e alguns métodos de calculo de capacidade
de carga e analise do recalque do sistema sapata-solo para determinar o valor de B

correspondente a maior tensdo admissivel do sistema sapata-solo avaliado.
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1.2.2 Objetivos especificos

e Comparar diferentes métodos de célculo da capacidade de carga e de recalque
do solo previamente publicados;

e Avaliar a variacdo da tensdo admissivel do solo com a variacdo dos valores da
menor dimenséo (B) da sapata apoiada em subsolos arenosos;

e Comparar graficamente a variacdo da tensdo admissivel definida pela ruptura
e pelo recalque obtidos por diferentes métodos de calculo;

e Realizar o estudo paramétrico dos fatores que mais influenciam o valor de B*
(valor de B com que se obtém uma maior capacidade de carga para a situacao
estudada);

e Avaliar experimentalmente, com uso de resultados de ensaios de campo
previamente publicados na literatura, alguns métodos de calculo da capacidade

de carga e do recalque para determinar a tensdo admissivel do solo.

1.3 Estrutura da dissertacao

A presente dissertacdo inicia-se com uma pesquisa bibliografica apresentada no
capitulo 2, sendo dividida em dois grandes grupos principais. O primeiro apresenta e
discute sucintamente fatores relevantes para o trabalho, como os temas fundacéo
direta, projeto de fundacéao direta, métodos de avaliacao e tipos de ruptura. O segundo
grupo segue a linha da analise da capacidade do solo, discutindo as principais
propriedades do solo necessérias para este trabalho e alguns métodos usuais para
estima-los. Sdo apresentados e discutidos alguns dos principais métodos de analise
da capacidade de carga de sapatas apoiadas em subsolos arenosos, tanto pelo
estado limite ultimo quanto pelo de servigo, mostrando algumas analises dos métodos

existentes na literatura.

No capitulo 3 faz-se o detalhamento da metodologia utilizada. Define-se o caso padréao

utilizado para as analises futuras e define-se a forma como o trabalho foi desenvolvido.

No capitulo 4 séo apresentados os resultados obtidos por meio de diversas analises
em situacdes especificas dos métodos descritos no capitulo 2. Foram fixados diversos

fatores, como os métodos utilizados para calculo da capacidade de carga, o Nspt; a



28

presenca ou ndo do nivel d’agua; o angulo de atrito; e o tempo, variando um por vez,
comparando e analisando os resultados obtidos por meio de graficos e tabelas. E feita
uma analise sobre os resultados encontrados e uma comparacdo com resultados

experimentais.

No capitulo 5 sdo apresentadas as conclusdes e consideracgdes finais do trabalho,

assim como algumas sugestdes para trabalhos futuros.

Em seguida, listam-se as referéncias citadas no texto e apresentam-se 0S anexos.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 Consideracdes iniciais

a) Fundacéao Direta

Fundacéao direta se define como:

elemento de fundacdo em que a carga é transmitida ao terreno pelas
pressbes distribuidas sob a base da fundagdo, e a profundidade de
assentamento em relagéo ao terreno adjacente a fundacéo € inferior a duas
vezes a menor dimensdo da fundagdo. (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE
NORMAS TECNICAS, 2010, p. 2)

Neste trabalho serdo abordadas apenas fundacdes em sapata, que Sao o tipo mais

comum de fundacéao direta.
b) Projeto de Fundacéo Direta
Um projeto de fundacgdes deve satisfazer a dois requisitos basicos:

e Uma adequada margem de seguranca quanto a ruptura;
e Os recalques totais e relativos das fundagbes devem ser mantidos dentro

de limites tolerados pela superestrutura.

Em um projeto de fundac@es diretas, a grandeza fundamental a ser determinada € a
tensdo admissivel, que deve atender simultaneamente aos estados limites ultimos

(referente a ruptura) e de servico (referente ao recalque).

Estudos previamente publicados assumem que a tensdo admissivel de uma fundagéo
direta referente a ruptura aumenta de acordo com o aumento da base da fundacéo
(TERZAGHI, 1943), e que a tensdo admissivel em relagdo ao recalque diminui a
medida que aumenta a base da fundagdo (CUDMANI, 1994). Sendo assim, existe um
ponto em que o tamanho da sapata permitiria a maior tensdo admissivel possivel para
0 sistema sapata-solo investigado, que atenda tanto ao critério de ruptura quanto ao

de recalque e sera chamado neste trabalho de B*.

O reconhecimento das condi¢Bes do subsolo constitui pré-requisitos para projetos de
fundacbes seguros e econdémicos. No Brasil, o custo envolvido na execugdo de

sondagens de reconhecimento varia normalmente entre 0,2 e 0,5% do total de uma
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obra, sendo as informagfes geotécnicas obtidas indispensaveis a previsao dos custos

fixos associados ao projeto e sua solucado (SCHNAID, 2000).

A sondagem de simples reconhecimento, ou ensaio de penetracdo dinamica, consiste
no método de investigacao de solos mais conhecido e utilizado na pratica geotécnica
mundial (DECOURT, 2002), principalmente pela rapidez, pelo baixo custo, pela
simplicidade do equipamento necessario (facilidade de reposicdo de pecas e
transporte ao canteiro) e por prescindir de mao-de-obra altamente especializada
(JARDIM, 1987). O ensaio SPT é utilizado em diversas equac¢fes, como correlacdes
empiricas para estimar valores de pardmetros do solo e métodos de capacidade de
carga. Porém, devido ao fato de a execuc¢éo do ensaio SPT no Brasil ser, na maioria
dos casos, totalmente manual, os resultados nem sempre sdo confiaveis. O
engenheiro projetista deve sempre avaliar os resultados dos ensaios com um olhar

critico e agir a favor da seguranca.
c) Métodos de Avaliacéo

A tensdo admissivel para o estado limite ultimo (ELU) e para o de servico (ELS) podem

ser determinadas pelos seguintes tipos de métodos:

e Meétodos empiricos: baseados na observacdo e em ensaios de campo,
apenas, como prova de carga sobre placa, sondagem de simples
reconhecimento (SPT) e ensaio de penetragéo do cone (CPT);

e Meétodos tedricos: quando o célculo é feito de acordo com teoria
desenvolvida dentro da Mecanica dos Solos e derivadas da teoria da
elasticidade;

e Métodos semi-empiricos: baseiam-se numa combinacdo de observacao

de campo e estudos teoricos.

2.2 Propriedades geotécnicas de subsolos arenosos

2.2.1 Estimativa do modulo de deformabilidade de solos

O modulo de deformabilidade dos solos pode ser obtido diretamente por ensaios de

laborat6rio ou indiretamente por correlagdes empiricas através de ensaios de campo.
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A obtencdo do mddulo de deformabilidade por meio de ensaios de laboratorio ndo
serd abordada neste trabalho. Quanto a sua obteng&o por correlacdes através de
resultados dos ensaios de campo, sdo consideradas apenas as que sao derivadas
dos ensaios SPT e CPT.

O ensaio SPT, ainda que sofra severas criticas quanto as suas limitacdes, é
largamente utilizado, e o ensaio de cone (CPT) é considerado um dos métodos mais
confiaveis de investigacdo geotécnica devido ao seu registro continuo e pouca
interferéncia do operador (SANTOS, 2017).

Das (2009) apresenta valores tipicos do médulo de deformabilidade do solo variando
entre 8000kPa e 45000kPa, dependendo do tipo de solo, de sua granulometria e de

compacidade.
a) A partir de ensaios CPT

Segundo Lee e Salgado (2002), o ensaio CPT tem se tornado popular por inUmeras
razbes, incluindo o menor nivel de incertezas se comparado ao ensaio SPT. As
correlacdes para a estimativa de Es a partir de qc (Resisténcia de ponta obtida do

ensaio CPT) séo geralmente dadas na forma da equacéao:

2.1
Es=a.q. 1)

Em que:
gc: resisténcia de ponta medida no ensaio de cone (CPT);
a: coeficiente empirico tabelado, em funcéo do tipo de solo.

Os valores de a podem ser encontrados em correla¢des de acordo com o solo, como

a proposta por Cordeiro (2001), apresentada na Tabela 2.1:

Tabela 2.1 Valores tipicos de a=ES/qc

Descrigao a
Areia limpa, N.A., sem envelhecimento (<100 anos) 2,5-3,5
Areia limpa, N.A., envelhecida (>3000 anos) 3,5-6,0
Areia limpa, S.A. 6,0-10,0

Areia siltosa ou areia argilosa, N.A. 1,5

Areia siltosa ou areia argilosa, S.A. 3,0

Fonte: Coduto (2001), apud Cordeiro (2004)
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Teixeira e Godoy (1998) também apresentam correlacdes para o valor de a, como

mostrado na Tabela 2.2:

Tabela 2.2 Coeficiente a

Tipo de Solo o
Areia 3,0
Silte 5,0
Argila 7,0

Fonte: Teixeira e Godoy (1998)

Das e Sivakugan (2007) reuniram algumas correlacbes entre Es X (c, que Sao

apresentadas na Tabela 2.3 com suas respectivas referéncias:

Tabela 2.3 Correlacgdes do tipo Es x qc

Referéncia

Equagio

Tipo de Solo

Schulize and Melzer [1985)

E£=|301.1logg_ 3823p_+603+503“ —1 para g & 0.8

4

Efqe = 2.5(q + 30}

Areia seca

Arsias saturadas

FAL
oot Eige = 1.67(g: + 15) Areias argilosas saturadas
Buisman (1940) E =1.5q, Areias
Schmartmann {1970) E=2q, Arelas

Schmartmann &t al. (1878)

E =25q, (deformagEo axisimétrica)

Areias nommaimente

E=ng; (1.5 <u<?)

E =359, (deformacao plana) consobdadas
esic (1970) E=2(1+0Df)g; Areias
Bachelier and Paraz (1965) E=ug, og 2'35_? ;?é?apa?reﬁzaa;;g:;? :?1;‘:.3?apa1r:;ZirE an[;ili Siasal | todos o5 solos
DaBeer (1865) E=1.59. Areias
E = 1.5q; (para ge> 3 MN/m?)
DeBaer (1674) E=aq; (para gz =< 3 MN/AE) Areias (pratica na Grécia)

Aredas (pratica no Reino Unida)

[Trofimenkay (1964) E=2.5q, Areias (limite inferior)
= i A .

Trofimenkoy (1974) E - ggc :EESS ) prética na ex-URSS)
- L

Thomas (1968) E=og, [t=32a12) Arzias

Bogdanowi (1973)

E = 1.59, (para q; > 4 MM/m®)

E=1.5 38 1.Bg, (para 2 : MN/m? < gz<4 MM/ ]
E=1.8 a8 25q.para 1 MN/m? = P2 M)
E=25a 3.0g.(para 0.5 MNm® < qe < 1 MN/?)

Areia e areia pedregulhosa

Areia siltosa saturada

Silte argiloso com arela sitosa, e
areia siltosa saturada com silte

Fonte: Das e Sivakugan, 2007
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b) A partir de ensaios SPT

No caso de inexisténcia de resultados na forma de gc, as estimativas de Es também
podem ser realizadas a partir de correlacées entre os valores de gc e Nspt, dadas

conforme a relagéo:
ES = O{.K.NSPT (2)

Em que:
a: coeficiente empirico dado na Tabela 2.2, em func¢éo do tipo de solo;

K: coeficiente empirico dado nas Tabelas 2.4 e 2.5, em funcdo do tipo de solo
(K=qc/NspT);
Nspt: nimero de golpes necessérios para a penetracdo dos 30cm finais do

amostrador-padrao obtido no ensaio SPT.

Foi adotada, neste trabalho, a nomenclatura de Keo e K72 para correlagdes propostas

utilizando ensaio SPT com eficiéncia de 60% e 72%, respectivamente.

Schmertmann (1970) propds a utilizacdo da Tabela 2.4 para a estimativa de K,
ressaltando, entretanto, que essa € apenas uma tabela expediente e conservadora e
gue os valores apresentados sdo assumidos independentemente da profundidade, da

compacidade relativa e das condi¢des do nivel d’agua.

Tabela 2.4 Valores de K em funcéo do tipo de solo

Tipo de Solo Keo (MPa)
Siltes e siltes arenosos 0,20

Areias limpas, finas e médias

. . 0,35
e areias pouco siltosas
Areias grossas e areias pouco
0,50
pedregulhosas
Areias pedregulhosas e 0,60

pedregulhos

Fonte: Schmertmann (1970)

Teixeira e Godoy (1998) apresentam as seguintes correlacdes para a obtencdo do

valor K, de acordo com a Tabela 2.5:
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Tabela 2.5 Valores do coeficiente K

Tipo de Solo K72 (MPa)
Areia com pedregulhos 1,1
Areia 0,9
Areia siltosa 0,7
Areia argilosa 0,55
Silte arenoso 0,45
Silte 0,35
Argila arenosa 0,3
Silte argiloso 0,25
Argila siltosa 0,2

Fonte: Teixeira e Godoy (1998)

Cordeiro (2004) e Das e Sivakugan (2007) reuniram algumas correlacdes entre Es X
Nspt, que sdo apresentadas nas Tabelas 2.6 e 2.7, respectivamente, com suas
referéncias.

Tabela 2.6 Correlagdes do tipo Es x Nspr 1

Equacgio (E. dado em MPa) Observagio Referéncia(s)
1 E:=0,5Ngg Arsias com finos Kulhawy & Mayne (1880)
2 E==1,0.Ngg Areias limpas N.C. Kulhawy e Mayne (1990)
3 Es= 15N Argias limpas S.C, Kulhawy & Mayne (1990)
4 Ea=0,545.Ng + 7,5 Areias limpas N.C. Bowles (1998)
5 Egr =Epc A'OCR Argias limpas 5.C, Bowles (1958)
6 Ea= 54 OCR + L2Z.N Areias limpas Coduto (2001)

Fonte: Cordeiro (2004)
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Tabela 2.7 Correlagdes do tipo Es x Nspr 2

Referéncia Correlacio Tipo de solo
f Gr A AS2 ET.l
Schultze and Melzer (1085} Es=| 4621logN_ —2634—=+3756+576 || —= | para 0£—=<]2 areias secas
\ P.- AN P:uJ P..
E= .
—=5N_+15) arcias
p &0
Webi (1969) ¢
E =333(N_ +5) areias argilosas
b, o
Es _ _. 3 .
Ferrent (1963) p_ =7.5(1—-v IN‘K' areias

E
—=40+C(N,~6) para N, -

, =15

r i i siltes com areia a
: a C = 3 para siltes com areias & _
Beg 197 .
174 Es ) . 12 para pedregulhos com areia pedregulhos com areia
— =40+ .\.'w +6) para N o <15
]
a
Trofimenioy (1974} &2{_{1” a 500} log N, areias

P,

Fonte: Das e Sivakugan (2007)

Santos (2017) apresenta um amplo estudo sobre correlagbes entre sondagem de
simples reconhecimento e resultados de ensaios de campo SPT, CPT e DP para
diferentes subsolos arenosos, e sugere a utilizagdo dos valores de K72=550kPa para
solos arenosos da Grande Vitoria/ES. Dentre as pesquisas estudadas por Santos
(2017) que investigaram os fatores intervenientes em K, o Dso e 0 percentual de finos
sdo os parametros mais apontados, em que a tendéncia € de que o coeficiente

aumente com o aumento de Dso e diminua com a presenga de finos no solo.

2.2.1.1 Correcao entre N60 e Nspt

Schmertmann e Palacios (1979) sugerem que o Nspt € inversamente proporcional &
energia que chega as hastes. A ISSMFE (1989) estabelece o padrdo de energia
tedrica igual a 60%. Logo, a correcdo quanto a eficiéncia do ensaio SPT pode ser

escrita conforme a equacéao 3:

N;.ER; 3
Neo = —160 :

Em que:

Neo: NUumero de golpes corrigido para uma eficiéncia de 60%;
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Ni: Numero de golpes;
ERi: Eficiéncia obtida em campo.

No Brasil € comum o uso de sistemas manuais para a liberacdo de queda do martelo
(ensaios SPT) em que a energia aplicada € da ordem de 72% da energia tedrica
(CLAYTON et al., 1995). Sendo assim:

_ N.ER; N.72 _ LN 4)
0~ 60 ~ 60

Previamente ao uso de uma correlacdo formulada nos EUA, deve-se majorar o valor
medido de Nspt obtido em uma sondagem brasileira em 20% (VELLOSO & LOPES,
2010).

A Tabela 2.8 apresenta alguns valores tipicos da eficiéncia de alguns paises e regides:

Tabela 2.8 Eficiéncias do Ensaio SPT

Pais Eficiéncia média (%)

Argentina 45
Brasil 72

China Entre 50 e 60*
Colémbia 50

Japao Entre 65 e 85*
Reino Unido 73

Estados Unidos Entre 45 e 60*
Venezuela 43

Fonte: Adaptado de Clayton et al. (1995)

*A variagdo se da pelos diferentes tipos de equipamentos utilizados no pais.

Este trabalho padronizou os valores de Nspr de acordo com o adotado no Brasil, com
eficiéncia de 72%.

2.2.2 Coeficiente de Poisson

Outro parametro de deformabilidade componente das analises de recalques € o
coeficiente de Poisson. Considere, por exemplo, um carregamento uniaxial (0z)

aplicado em um cilindro elastico ndo-confinado, em que naturalmente havera
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compresséo vertical e expansao lateral. O coeficiente de Poisson pode ser definido

como a relagéo entre as deformacdes especificas lateral e vertical:

&n
SZ

v =

Sendo:
v: Coeficiente de Poisson;
en: Deformagéo especifica horizontal;

€z: Deformacé&o especifica vertical.

Q)

Bowles (1996) apresenta alguns valores tipicos do coeficiente de Poisson, mostrados

na Tabela 2.9, a seguir:

Tabela 2.9 Valores tipicos para o coeficiente de Poisson 1

medianamente compactos

Tipo de Solo v
Maioria dos solos argilosos 0,4-0,5
Solos argilosos saturados 0,45-0,50
Solos nao-coesivos medianamente 0,3-0,4
compactos a compactos
Solos nao-coesivos fofos a 0,4-0,5

Fonte: Bowles (1996)

Segundo Cintra et al. (2003), Teixeira e Godoy (1998) também apresentam valores

tipicos para o coeficiente de Poisson (v), conforme esta exposto na Tabela 2.10:

Tabela 2.10 Valores tipicos para o coeficiente de Poisson 2

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

Fonte: Teixeira e Godoy (1998)
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2.2.3 Angulo de atrito

Randolph et al. (2004) mencionaram que a precisao de determinagéo da capacidade

de carga depende muito da escolha de um valor apropriado para o angulo de atrito.

Uma das principais formas de estimar o valor do angulo de atrito, medida que seria
importante parametro de resisténcia para solos arenosos, € por meio de correlacdes
empiricas com resultados do ensaio de campo SPT, como as propostas por Godoy
(1983):

@ = 28° 4+ 0,4Ngpr (6)

E por Teixeira (1996):

@ =4/ ZONSPT + 15° (7)

De Mello (1971) elaborou a Figura 2.1, pela qual € possivel estimar o valor do angulo
de atrito interno de solos arenosos a partir de uma relagdo entra o Nspt e a tenséo

vertical efetiva (ov) a cota de obtencdo do Nspr.

Décourt (1991) reinterpretou os estudos de De Mello (1971) sobre correlagdes entre
angulo de atrito interno e ensaios SPT em solos arenosos, levando em consideragéo
a diferenca entre areia fresca, utilizada em ensaios de laboratorio, e areias
encontradas na natureza. Também se preocupou com o efeito de sobreadensamento
das areias e a eficiéncia dos equipamentos de ensaio SPT. Sendo assim, apresentou
a Tabela 2.11.

Nguyen et al. (2016) desenvolveram um estudo para a validagdo do uso do método
de elementos finitos para célculo da tenséo de ruptura de fundacdes diretas em solos
nao coesivos. Para isso, compararam o0s resultados obtidos por esse método com
outros publicados na literatura, como o de Meyerhof (1951, 1963) e o do Instituto
Arquitetonico do Japéo (1988, 2001). O estudo mostrou que o angulo de atrito interno
ndo é constante, mas diminui com o aumento da tensé@o de confinamento em solos
arenosos. Isso implica que a dependéncia da tensdo de confinamento na resisténcia
ao cisalhamento do solo pode ser um dos fatores mais importantes que influenciam o
efeito de tamanho da base da sapata (NGUYEN et al., 2016).



Figura 2.1 Angulo de atrito interno de areias no grafico Nspr x tens&o vertical efetiva

70 T |

0 w0 100 150 200 250 300

Tensao vertical efetiva o, (kPa)
Conjunto

- = Areda fina ———— Arela grossa

Fonte: De Mello (1971)

Tabela 2.11 Valores do angulo de atrito a partir de N60

Nso D (°)
6,41 30
7,63 31
9,02 32
10,59 33
12,37 34
14,41 35
16,73 36
19,40 37
22,48 38
26,04 39
30,17 40
34,99 41
40,64 42
47,28 43

Fonte: Décourt (1991)

39



40

2.3 Capacidade de carga de sapatas apoiadas em areia

2.3.1 Mecanismos de ruptura do solo

Velloso e Lopes (2010) dividem o comportamento de uma fundacdo superficial,

guando submetida a carregamento estético e crescente, em trés fases distintas.

A primeira é a fase elastica, caracterizada por um comportamento praticamente linear
da curva tensdo-deformacado, em que, para pequenos valores de tensdo aplicada, o
solo responde com recalques aproximadamente proporcionais, que se estabilizam a

cada incremento de carga e sao reversiveis caso haja descarregamento.

A segunda é a fase plastica: a partir de um determinado nivel de tenséo, os recalques
crescem de forma néo linear com as tensdes aplicadas, a curva tensdo-deformacao
passa a ter um comportamento ndo mais proporcional e, caso haja um
descarregamento, os recalques séo irreversiveis. A plastificacao do solo se da a partir
das bordas da fundagéo e vai crescendo de acordo com o aumento do carregamento.

A terceira fase é a ruptura do solo, que se caracteriza por um nivel de tensdo em que
a velocidade de recalque cresce continuamente. A capacidade de carga nessa fase é

definida pelo carregamento capaz de mobilizar a fase de ruptura.

Ao se aplicar uma carga sobre uma fundagéo, pode-se provocar trés tipos de ruptura
no solo, que é considerado como meio elastico, homogéneo, isotrépico, semi-infinito.
Vésic (1973) diferencia esses tipos como ruptura geral, ruptura local e ruptura por

puncionamento:
a) Ruptura Geral

Neste tipo de ruptura ocorre a formacgédo de uma cunha, com movimento vertical para
baixo e que empurra lateralmente duas outras cunhas que tendem a levantar o solo
adjacente a fundacéo. Pode-se verificar que a superficie de ruptura é bem definida na
Figura 2.2 (a), caracterizada por uma ruptura brusca e catastrofica. Na Figura 2.2 (b)
nota-se um ponto de carga maxima na curva carga X assentamento, que caracteriza
uma reducdo da carga necessaria para produzir deslocamentos da fundagéo depois

de ocorrida a ruptura do solo.
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A ruptura geral ocorre na maioria das fundagdes em solos pouco compressiveis e para

certas profundidades relativas de fundacéo (D/B).

Figura 2.2 Ruptura geral

Carga 4

Qi reesrezees

»

e
Assentamento

(a) (b)

Fonte: Vésic (1963)

b) Ruptura Local

Quando h& este tipo de ruptura, forma-se uma cunha no solo, mas a superficie de
deslizamento € bem definida apenas imediatamente abaixo da fundacdo como
observado na Figura 2.3 (a). Atingida a tensédo ou a carga de ruptura, a deformacéo

prossegue sem necessidade de aumento dessas, como observado na Figura 2.3 (b).

A ruptura localizada ocorre geralmente em solos muito compressiveis, com areias

soltas a muito soltas e argilas moles a muito moles.

¢) Ruptura por Puncionamento

Este tipo de ruptura ocorre quando se nota um movimento vertical da fundacéo, e a

ruptura s6 € verificada medindo-se os recalques. O solo fora da &rea carregada

praticamente nao participa do processo (Figura 2.4).

A ruptura por puncionamento ocorre em solos muito compressiveis, em fundacfes

profundas ou em radiers.



Figura 2.3 Ruptura local
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Fonte: Vésic (1963)

Figura 2.4 Ruptura por puncionamento
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Fonte: Vésic (1963)
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Vésic (1963) apresenta, na Figura 2.5, uma relacéo entre a profundidade relativa (D/B)

e a densidade relativa (Dr) para determinar o tipo de ruptura com mais probabilidade

de ocorréncia em sapatas apoiadas em solos arenosos. Pode-se observar que mesmo

uma areia com densidade relativa alta pode romper pelos trés modos de ruptura,

dependendo da profundidade relativa da fundacgéo.
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Figura 2.5 Condi¢cGes em que ocorrem os tipos de ruptura em areias
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Fonte: Vésic (1963)

2.3.2 Métodos tedricos de determinacdo da capacidade de carga de

sapatas

Os métodos tedricos para obtencdo de tensdo admissivel do solo sdo usados na
pratica de engenharia de fundacdes, e consistem na aplicacdo de uma férmula de
capacidade de carga para estimativa de tensdo de ruptura do solo de suporte da
fundacéo (TEIXEIRA & GODOY, 1998). A descricdo detalhada de outros métodos,
como 0s propostos por Ménard (1963) e Teixeira e Godoy (1998), podem ser obtidas

em livros-texto de mecanica dos solos classica.

As equacdes tedricas de capacidade de carga tendem a ser conservadoras ha maioria
das vezes, porque a pratica comum € usar estimativas conservadoras para 0S
parametros do solo. Além disso, apos obter esse tipo de resultado, ele € ainda mais
reduzido para a chegar a tenséo admissivel (ga) do solo, usando o fator de seguranca.
Isso significa que a probabilidade é muito alta para que ga seja "seguro" (BOWLES,
1997).
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2.3.2.1 Terzaghi (1943)

Terzaghi (1943) desenvolveu uma teoria para o calculo da capacidade de carga
baseando-se nos estudos de Prandtl (1920) para metais. Para tal, admitiu algumas

hipoteses:
- A sapata é corrida, tratando-se o problema como bidimensional;

- A profundidade de assentamento (D) é inferior a largura da sapata (B),
desprezando-se a resisténcia ao cisalhamento do solo acima da cota de apoio
da sapata, que €, entdo, considerada como uma sobrecarga (q), cujo valor € a

multiplicacédo do peso especifico do solo (y) por h;

- O solo é rijo ou compacto, e é tratado, para analise inicial, como o caso de

ocorréncia de ruptura geral.

O processo de ruptura do macico de solo onde se apoia uma fundacéo direta pode
ser considerado exposto na Figura 2.6. Pode-se observar que a superficie potencial

de ruptura do solo € composta por trés regides distintas:

- Regido | (zona de ruptura ativa): cunha imediatamente abaixo do elemento de
fundacao, onde a superficie de ruptura apresenta um trecho reto (admitindo a
=45°+ @/ 2);

- Regiéo Il (zona de ruptura por transi¢céo): caracterizada pela apresentacédo em
forma de uma espiral logaritmica na superficie potencial de ruptura, e por estar

submetida a um estado de tensdes passivas de Rankine;

- Regiao Ill (zona de ruptura passiva): caracterizada pela apresentacdo de um
trecho reto na superficie potencial de ruptura, e pelo fato de a cunha formada

também estar submetida a um estado de tensdes passivas de Rankine.

De acordo com o modelo proposto por Terzaghi, quando o solo estiver submetido a
uma tensao igual a or, sua ruptura ocorrera inicialmente na forma de puncionamento,
gue se caracterizara pelo deslocamento vertical da cunha formada na regido | abaixo
do elemento de fundacgdo. Esse puncionamento originara empuxos laterais de terra
sobre a regido Il, que os transmitird a regiao lll, fazendo com que toda a resisténcia
ao cisalhamento do solo ao longo da superficie de ruptura que delimita as regifes Il e

[ll seja mobilizada.
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Figura 2.6 Superficie potencial de ruptura
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Fonte: Terzaghi (1943)

A partir das consideracOes apresentadas, a capacidade de carga do solo (or), proposta
por Terzaghi em 1943 pode ser calculada pela seguinte expresséo, considerando uma

ruptura generalizada:
o =c¢.N.+0,5.y.B.N, +q.N, (8)

Sendo:

or. capacidade de carga ou tensédo de ruptura dos solos;

c: coesao efetiva dos solos;

y: peso especifico dos solos;

g: tensao efetiva do solo na cota de apoio da fundacgéo (q = y.h);

Nc, Ny, Nq: fatores de carga obtidos em func&o do angulo de atrito do solo na Figura
2.7 ou na Tabela 2.12.

Como a formulacdo feita é para sapata corrida, deve-se corrigir a mesma quando for
utilizada sapata com forma circular, quadrada ou retangular. Assim, a equagao geral

gue considera a forma da sapata é conforme se segue:
or = ¢.N..S¢c +0,5.y.B.N,.S, + q.N,. S, 9)

Em que:
S¢, Sy, Sq: fatores de forma, obtidos na Tabela 2.13.

Para solos arenosos, que sdo o objeto de estudo deste trabalho, podemos considerar

¢ = 0, ficando da seguinte forma a equagao de Terzaghi (1943):
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o, = 0,5.y.B.N,.S, + q.Ng. S, (10)
Figura 2.7 Fatores de carga pelo angulo de atrito
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Fonte: Terzaghi (1943)
Tabela 2.12 Fatores de carga de Terzaghi (1943) - ruptura geral
D (°) N. N, N, | D() N Nq N | D) Nc Nq Ny
0 5.70 1.00 0.00 17 14.60 | 5.45 2.18 34 52.64 | 36.50 | 38.04
1 6.00 1.1 0.01 18 15.12 | 6.04 2.59 35 57.75 | 41.44 | 45.41
2 6.30 1.22 0.04 19 16.57 | 6.70 3.07 36 63.53 | 47.16 | 54.36
3 6.62 1.35 0.06 20 17.69 | 7.44 3.64 37 70.01 | 53.80 | 65.27
4 6.97 1.49 0.10 21 18.92 | 8.26 4.31 38 77.50 | 61.55 | 78.61
5 7.34 1.64 0.14 22 20.27 | 9.19 5.09 39 85.97 | 70.61 | 95.03
6 7.73 1.81 0.20 23 21.75 | 10.23 | 6.00 40 95.66 | 81.27 | 115.31
7 8.15 2.00 0.27 24 23.36 | 1140 | 7.08 41 106.81 | 93.85 | 140.51
8 8.60 2.21 0.35 25 25.13 | 12.72 | 8.34 42 119.67 | 108.75 | 171.99
9 9.09 2.44 0.44 26 27.09 | 1421 | 9.84 43 134.58 | 126.50 | 211.56
10 9.61 2.69 0.56 27 29.24 | 15.90 | 11.60 44 151.95 | 147.74 | 261.60
11 10.16 | 2.98 0.69 28 31.61 | 17.81 | 13.70 45 172.28 | 173.28 | 325.34
12 10.76 | 3.29 0.85 29 34.24 | 19.98 | 16.18 46 196.22 | 204.19 | 407.11
13 11.41 | 3.63 1.04 30 37.16 | 22.46 | 19.13 47 224.55|241.80 | 512.84
14 12.11 | 4.02 1.26 31 40.41 | 25.28 | 22.65 48 258.28 | 287.85 | 650.87
15 12.86 | 4.45 1.52 32 44.04 | 28.52 | 26.87 49 298.71 | 344.63 | 831.99
16 13.68 | 4.92 1.82 33 48.09 | 32.23 | 31.94 50 347.50 | 415.14 | 1072.80

Fonte: Tergazhi (1943)
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Tabela 2.13 Fatores de forma de Terzaghi (1943)

Forma da Fatores de Forma
Fundagao S. Sy Sq
Corrida 1,00 1,00 1,00
Quadrada 1,30 0,80 1,00
Circular 1,30 0,60 1,00
Retangular 1,10 0,90 1,00

Fonte: Bowles (1997)

Para os solos de ruptura local, os fatores de capacidade de carga a serem utilizados
pela formulagéo classica de Terzaghi devem ser obtidos nas curvas para N¢’, Ng' € Ny’
da Figura 2.7. Ja para os solos de ruptura geral (que sédo objetivo de estudo desta
dissertacéo), os fatores de capacidade de carga devem ser obtidos nas curvas para

Nc, Ng € Ny da Figura 2.7 ou nas respectivas colunas da Tabela 2.12

Sowers (1962) considerou que se deve utilizar o (ruptura geral) para areias com
compacidade relativa (Cr) maior do que 0,7, e 0’ (ruptura local) para compacidade
relativa menor do que 0,3. Para C: entre 0,3 e 0,7, a capacidade de carga deve ser

interpolada entre os valores de 0 e 0’.
Uma vez determinada a capacidade de carga para uma determinada fundacéo
superficial, a tensdo admissivel é calculada da seguinte forma:

Oy (1)
Ogdm = E

Sendo:
FS: fator de seguranca.

Cerato e Lutenegger (2007) observaram que para o caso de material granular, sapatas
pequenas possuem baixas deformacgdes, mas altos valores de Ny, o que indica altos
valores de angulo de atrito. Esse fator pode estar relacionado a curvatura da envoltéria

de resisténcia de Mohr-Coulomb.

Dewaikar e Mohapatro (2003) desenvolveram um procedimento de calculo, baseado
na equacao de Kotter, para determinar valores do fator Ny. Obtiveram valores de 0,25
a 25% divergentes dos de Terzaghi. A maior diferenca se deu em angulos de atrito
interno maiores, na faixa de 35° a 45°. Concluiram, entdo, que o método € aplicavel
para previsdo de capacidade de carga com bons resultados em angulos de atrito

menores.



48
2.3.2.2 Hansen (1961, 1970) e Vésic (1975)
Hansen (1970) fez importantes contribuicbes ao calculo da capacidade de carga de
fundacdes superficiais. Posteriormente, Vésic (1975) também publicou resultados de
pesquisas sobre o tema, mantendo algumas das solu¢des encontradas por Hansen e

sugerindo outras. Apesar dessas alteracfes, o método de segundo autor € menos
conservador que o do primeiro, segundo Bowles (1997).

A metodologia proposta por Vésic em 1975 consiste basicamente em incorporar
algumas modificacbes em outras metodologias desenvolvidas anteriormente,
principalmente por Meyerhof (1963) e Hansen (1970). Em relacdo ao método de
Terzaghi (1943), o calculo da capacidade de carga pelo método de Vésic (1975) leva
em consideracdo a introducdo de outros fatores, além dos tradicionais fatores de

capacidade de carga (Nc, Ny e Nq) e de forma (Sc, Sy e Sq), que expressam:
- Influéncia da profundidade de assentamento da fundacgéao (dc, dy e dg);

- Influéncia da inclinacdo da carga aplicada, em relagdo a normal, ao plano do

elemento de fundacao (ic, iy € ig);

- Influéncia da inclinacdo do terreno adjacente ao elemento de fundacao (gc, 9y
e ga);

- Influéncia da inclinacdo da base do elemento de fundacdo em relacédo a

horizontal (b, by e bg), no calculo da capacidade de carga do solo.
A férmula geral de capacidade de carga devida a Hansen (1970) e Vésic (1975) é a

seguinte:

0r = C.Nc.Sc.deic.ge-be +q.Ng.Sq.dg.1q.94. bg (12)
+ 0,5.B.v.N,.S,.d,.i,.gy- by
Em que:
g: tenséo efetiva na cota de assentamento;
B: menor dimensao da fundacao;
y: peso especifico do solo;
Nc, Ny, Ng: fatores de capacidade de carga;

S¢, Sy, Sq: fatores de forma;
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dc, dy, dq: fatores de profundidade;
ic, Iy, igq: fatores de inclinacdo da carga em relacéo a base do elemento de fundacéo;
Je, Oy, Oq: fatores de inclinacéo do terreno adjacente a fundacéo;
b, by, bg: fatores de inclinacdo da fundacao em relacao a horizontal.

A seguir sédo apresentadas as expressoes para o célculo de todos os fatores existentes
na equacgédo para o calculo da capacidade de carga pelos métodos de Hansen (1970)
e Vésic (1975):

a) Fatores de capacidade de carga:
N, = e™" tan?(45 + ¢/2) (13)
N, = (N, — 1).cot® (14)
- Para Hansen (1970)
N, = 1,5.(N, — 1). tang (15)
- Para Veésic (1975):
N, = 2.(N, + 1).tan® (16)

Os valores dos fatores de capacidade de carga para Vésic (1975) podem ser obtidos

pelas equacdes 13, 14 e 16 ou pelas Tabelas 7.1 e 7.2, presentes no anexo.

b) Fatores de forma:

Sc =S4 =5, = 1 (para fundagdes corridas) 17)
N, B (18)

= 4 —

Se=1+3t 7
(19)

(20)

Em que:

B: menor dimenséo da fundacéo;



L: maior dimenséo da fundacéao.

c) Fatores de profundidade:

d.=1+04.k

dg =1+ 2.tan®. (1 — sen®)?.k

d,=1
Onde:
k—h h<1
—B,paraB_
k=t ‘1(h) h>1
= — ra —
an b,paab
Sendo:
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(21)

(22)

(23)

(24)

(25)

h: profundidade de assentamento da fundacdo em relacdo a superficie, conforme

Figura 2.8.

Figura 2.8 Configuracéo geral para aplicacdo do método de Vésic (1975)

Fonte: adaptada de Vésic (1975)
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Vésic (1973) ndo recomenda a utilizacdo desse fator para fundacdes rasas (h/B<1)

devido as incertezas na qualidade da sobrecarga.

d) Fatores de inclinacédo da carga em relacédo a base do elemento de fundacéo:

- Para Hansen (1970):

— H (26)
T Ty As.c.cot®

1—i (27)

i =i — ¥

N, — 1
i, =ia (28)

- Para Vésic (1975):
H m (29)
= (1—
a < V + Af.cq. cot(Z))

1—i (30)

ic=1ig— 1

N, —1
H m+1 (31)

by = (1 V4 Ag.cq. cot(Z))
Em que:
_ _ 2+ B/L . lelo @ B (32)
m—mb—l_l_B/L,para paralelo a
_ 2+ L/B . lelo a L (33)
m—ml—1+L/B,para paralelo a

H: componente da forca total aplicada ao elemento de fundacdo tangente a base,

conforme Figura 2.8;
V: componente da forca total aplicada ao elemento de fundagédo normal a base;
As. area efetiva de contato da fundagcdo com o solo;

Ca: adeséo entre o0 solo e a base do elemento de fundacéo.
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e) Fatores de inclinacdo da superficie do terreno

- Para Hansen (1970):

1 B° (34)
ge = 271470
9q=9y =05~ tanf)® (35)
- Para Vésic (1975):
1 B° (36)
ge = 27 1470
9q = 9y = (1 — tanp)? (37)

Sendo:
B: inclinacdo da superficie do terreno adjacente ao elemento de fundacéo, conforme
Figura 2.8.

f) Fatores de inclinacdo da base da fundacao

- Para Hansen (1970):

B n° (38)

be =1= 1470
by = exp(—2n.tan®) (39)
b, = exp(—2,7n. tan®) (40)

- Para Vésic (1975):

B n° (41)

be =1 147°
by = b, = (1 —n.tan ¢)* (42)

Sendo:

n: inclinagcédo da base da fundacdo em relacdo a horizontal, conforme Figura 2.8.
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2.3.2.3 Meyerhof (1951,1963)

A teoria de Meyerhof (1951, 1963) é considerada uma evolugéo da teoria de Terzaghi
(VELLOSO & LOPES, 2010). Ao contrario de seu predecessor, Meyerhof néo

despreza a resisténcia ao cisalhamento do solo acima da base da fundacéo.

O autor considerou na analise dos mecanismos de ruptura superficies de
deslizamento, como mostradas na Figura 2.9. Ele levou em conta a resisténcia ao
cisalhamento do solo acima da base da fundacao, o que Terzaghi (1943) considerou

apenas como sobrecarga.

Figura 2.9 Superficies de deslizamento

£ J

Ly >

Fonte: Meyerhof (1951)

A equacao geral de Meyerhof (1951, 1963) é a mesma para Terzaghi (1943), porém

seus fatores de carga adotados séo diferentes.
o, =c.N..Sc +0,5.y.B.N,.S, + q.N;. S, (43)

Sendo:

or. capacidade de carga ou tenséo de ruptura dos solos;

c: coesao efetiva dos solos;

Y: peso especifico dos solos;

g: tensao efetiva do solo na cota de apoio da fundacgéao (q = y.h);

Nc, Ny, Ng: fatores de carga obtidos em fungdo do &ngulo de atrito do solo pelas

equacgoes 44, 45 e 46, a sequir;

Sc, Sy, Sq: fatores de forma, obtidos na Tabela 2.13.
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Das equacdes para os fatores de capacidade de carga de Meyerhof (1951, 1963),
pode-se notar que os valores se situam entre os de ruptura geral e local de Terzaghi

(1943), quando D = 0, e podem ser obtidos pelas equacdes abaixo ou pela Tabela

2.14:

N, = (N, — 1).cot® (44)
_ pm.tan® 4
N,=e K, (45)
N, = (N, — 1).tan(1,4. ) (46)
Sendo:
Coeficiente de empuxo passivo = k, = tan? (45" + g) (“7)
Tabela 2.14 Fatores de carga de Meyerhof (1963)
$ () N Nq Ny ¢ () N Nq Ny ¢ () Nc Nq Ny
0 5.14 100 0.00 17 12.34 | 4.77 1.66 34 42.16 | 29.44 | 31.15
1 5.38 1.09 | 0.002 18 13.10 | 5.26 2.00 35 46.12 | 33.30 | 37.15
2 5.63 1.20 0.01 19 13.93 | 5.80 2.40 36 50.59 | 37.75 | 44.43
3 5.90 131 0.02 20 14.83 | 6.40 2.87 37 55.63 | 42.92 | 53.27
4 6.19 1.43 0.04 21 15.82 | 7.07 3.42 38 61.35 | 48.93 | 64.07
5 6.49 1.57 0.07 22 16.88 | 7.82 4.07 39 67.87 | 55.96 | 77.33
6 6.81 1.72 0.11 23 18.05 | 8.66 4.82 40 75.31 | 64.20 | 93.69
7 7.16 1.88 0.15 24 19.32 | 9.60 5.72 41 83.86 | 73.90 |113.99
8 7.53 2.06 0.21 25 20.72 | 10.66 | 6.77 42 93.71 | 85.38 |139.32
9 7.92 2.25 0.28 26 22.25 | 11.85 | 8.00 43 105.11 | 99.02 |171.14
10 8.35 2.47 0.37 27 23.94 | 13.20 | 9.46 44 118.37 1115.31 | 211.41
11 8.80 2.71 0.47 28 25.80 | 14.72 | 11.19 45 133.88 | 134.88 | 262.74
12 9.28 2.97 0.60 29 27.86 | 16.44 | 13.24 46 152.10 | 158.51 | 328.73
13 9.81 3.26 0.74 30 30.14 | 18.40 | 15.67 47 173.64 | 187.21 | 414.32
14 10.37 | 3.59 0.92 31 32.67 | 20.63 | 18.56 48 199.26 | 222.31 | 526.44
15 10.98 | 3.94 1.13 32 35.49 | 23.18 | 22.02 49 229.93 | 265.51 | 674.91
16 11.63 | 4.34 1.38 33 38.64 | 26.09 | 26.17 50 266.89 | 319.07 | 873.84
Fonte: adaptada de Meyerhof (1963)
Os fatores de forma devem ser calculados pelas expressoes 48, 49 e 50:
(48)

Sce=1+0,2. kp.% para qualquer valor de @
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Sq =S, =1+0,1Lkp.2, para @ > 10° (49)
Sq=S,=1,para@=0 (50)
Sendo:

Coeficiente de empuxo passivo = k, = tan® (45" + g) (51)

2.3.3 Métodos semi-empiricos e empiricos

2.3.3.1 Métodos baseados em ensaios SPT e CPT

Os métodos semi-empiricos sdo baseados principalmente em ensaios SPT e CPT,

como os mostrados a seguir:
a) Correlagao de Terzaghi e Peck (1948, 1967):

Terzaghi e Peck (1948,1967) propuseram a equacdo 52 para estimativa da tenséo

admissivel pela ruptura:

N — 3) . (B + 1) [kgf (52)

- 4,4.(
Tadm 10 2.B ) lem?

Sendo:
B: menor dimenséao da fundacéo em pés;
N: resisténcia a penetracao SPT.

b) Correlacido de Meyerhof (1956)

Meyerhof (1956) propbs as equacdes 53 e 54 para estimativa da tensdo de ruptura

para solos arenosos e argilosos, respectivamente:

- Para solos arenosos:

6, = 32.N'.(B + D) [%] (53)

Em que:
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B: menor dimensao da fundacdo em metros;
D: profundidade de assentamento da fundagao em metros;

N’: € a média dos valores de Nspt em uma espessura 1,5.B abaixo do nivel da

fundacéo.

Obs.: Os valores de or devem ser divididos por dois quando ocorrer presenca de nivel

d’agua no solo.

- Para solos argilosos:

. [kN (54)
o, = 16.N [W]

c) Correlacéo de Teixeira e Godoy (1996)

Teixeira e Godoy (1996) propuseram as equacdes 55 e 56 para estimativa da tenséo

admissivel pela ruptura para solos arenosos e argilosos, respectivamente:

- Para solos argilosos:

4c

Gaam = 15 (< 40 MPa) (55)

Sendo:

gc: resisténcia de ponta obtida do ensaio CPT no trecho correspondente ao bulbo de

tensdes da sapata.
Obs.: gc = 1,5MPa.

- Para solos arenosos:

G = i’—; (< 4,0 MPa) (56)

d) Bowles (1996)

J. H. Schmertmann preparou um manual do ensaio de penetracao do cone (CPT) para
0 Departamento de Transportes dos Estados Unidos em 1978. Nesse manual, o autor
apresenta graficos que correlacionam a média da resisténcia de ponta do CPT, até a

profundidade de 1,5.B abaixo da sapata, com a capacidade de carga na ruptura. Esses
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gréficos séo oriundos de um trabalho nédo publicado de autoria de Zaid Awkati. A partir
desses graficos, Bowles (1996) forneceu as equacdes 57 e 58 para solos arenosos e

59 e 60 para solos argilosos.
- Para solos arenosos:

Para sapata corrida:

kof 7

o, = 28 — 0,0052. (300 — g.)*° [sz

Para sapata quadrada:

ko =9

o, = 48 — 0,009. (300 — g,)*® [sz

- Para solos argilosos:

Para sapata corrida:

k 59
G, =2+028.q, i};] 9

Para sapata quadrada:

k 60
G, =5+ 034.q, L};] (©0)

2.3.3.2 Lima (1979)

As Tabelas 2.15 e 2.16, publicadas por Lima (1979), trazem relacdes entre o indice
de resisténcia a penetracdo (SPT), com taxas admissiveis para solos argilosos e

arenosos.

Tabela 2.15 Relagdes entre indice de resisténcia a penetragdo (SPT) e as taxas admissiveis para
solos argilosos

) Tensdes Admissiveis (Kgf/cm?)
Argila N2 de Golpes SPT -
Sapata Quadrada | Sapata Continua

Muito mole <2 <0,30 <0,20
Mole 3-4 0,30-0,60 0,20-0,45
Média 5-8 0,60-1,20 0,45 -0,90
Rija 9-15 1,20 - 2,40 0,90-1,80
Muito rija 16 - 30 2,40 - 4,80 1,80 - 3,60

Dura >30 > 4,80 > 3,60
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Fonte: Lima (1979)

Tabela 2.16 Relacdes entre indice de resisténcia a penetragdo (SPT) e as taxas admissiveis para
solos arenosos

Areia N2 de Golpes SPT Tenso&sng/::zs;swels
Fofa <4 <1,0
Pouco compacta 5-10 1,0-2,0
Medianamente compacta 11-30 2,0-4,0
Compacta 31-50 4,0-6,0
Muito compacta >50 >6,0

Fonte: Lima (1979)

2.3.4 Métodos por meio de prova de carga sobre placas

O ensaio de placa, ou prova de carga sobre placa, consiste na aplicacdo de carga
sobre uma placa rigida apoiada no solo de fundagcdo com monitoramento dos
recalques, com o objetivo de obter, dessa forma, a curva tenséo x deformacéao do solo.
Os ensaios podem ser realizados com deformacéo controlada ou com carregamento
controlado. Com carregamento controlado, pode-se manter o incremento de carga até
a estabilizacédo dos recalques ou por tempo predeterminado. As placas utilizadas no
ensaio podem ser do tipo convencional (geralmente com forma circular) ou placa
parafuso, screw plate (VELLOSO & LOPES, 2010).

Segundo a norma brasileira NBR 6489:1984 (Prova de carga direta sobre terreno de
fundacao), os resultados da prova de carga séo apresentados na forma de curvas de
tensdo x recalque, de modo que, na interpretagcéo dos resultados, deve-se levar em
conta as relacbes do comportamento entre a placa e a fundacéo real, além das

camadas de solo em que esta inserido o bulbo de tensbes.
Mello Junior (2002) resume as principais recomendacdes da norma NBR 6489:1984:

- Deve-se executar a prova de carga na mesma cota de apoio das futuras

fundacdes;
- A placa deve ser rigida e devera ter uma area nao inferior a 0,5mz?;

- A relacdo entre a largura da placa e a profundidade de assentamento deve

ser a mesma da futura fundagéo;
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- A estrutura de referéncia para medigdo dos recalques deve estar livre da
influéncia dos movimentos da placa, do terreno circunvizinho e da estrutura de
reacao, e, além disso, devem seus apoios situar-se a uma distancia igual a,
pelo menos, 1,5 vez o diametro ou lado da placa, a ser medido a partir do centro

da placa;

- A carga deve ser aplicada a placa em estagios sucessivos de, no maximo,

20% da tenséo admissivel provavel do solo;

- Um novo estagio de carga sO sera aplicado quando for verificada a
estabilizacao dos recalques (tolerancia maxima de 5% do recalque total nesse

estagio, entre leituras sucessivas);

- Caso nao se conduza a prova de carga até a ruptura, deve-se manter a carga

maxima alcancada no ensaio durante 12h.

A capacidade de carga no caso de ruptura generalizada é de facil obtencao. Todavia,
guando se trata de ruptura local ou por puncionamento, quando a ruptura nédo for

nitida, € necessaria a adoc¢ao de critérios de ruptura (RUVER, 2005).

Cudmani (1994) apresenta doze critérios para definicdo da carga de ruptura
encontrados na literatura. No entanto, em sua dissertacdo foram utilizados cinco,
sendo eles: recalque maximo de B/30, recalque maximo de 10%.B, tangente a curva
de carga-recalque constante, critério de tempo e ponto de inflexdo da curva log-log de

carga-recalque.

Décourt (1996) propds um critério baseado no conceito de rigidez (R) que é definido
pela relacdo entre carga aplicada e recalque (R=carga/recalque). Construindo-se um
gréfico R x carga, pode-se obter uma estimativa da carga de ruptura a partir de uma

extrapolacéo linear ou logaritmica.

2.3.5 Avaliacdo dos métodos de determinacdo de capacidade de carga

em sapatas apoiadas em areias

Bowles (1997) fez uma analise das situacdes em que melhor se aplicam cada um dos

trés métodos abordados nesta dissertacao:
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- Terzaghi (1943): melhor para solos muito coesivos onde D/B < 1 ou para uma
rapida estimativa de or para comparacdo com outros métodos. Nao usar em
bases com momentos ou for¢as horizontais, para bases ou terrenos que sejam
inclinados, pois ndo leva esses fatores em consideracdo. Método mais simples,
mais conservativo e mais usual;

- Hansen (1970), Meyerhof (1963) e Vésic (1975): bons para qualquer situacao
gue se apliguem, de acordo com a preferéncia. Refinamentos do método de
Terzaghi, consideram outros fatores, porém sdo mais complexos;

- Hansen (1970) e Vésic (1975): melhor quando a base for inclinada, quando o
terreno for inclinado ou quando D/B > 1.

Randolph et al. (2004) observaram que a precisao da determinacdo dos fatores de
forma dos métodos de calculo da capacidade de carga de um dado solo tem

aumentado substancialmente nos ultimos anos.

Cerato e Lutenegger (2003) mostram que Ny decresce com 0 aumento da largura da
sapata. Esses autores realizaram diversos ensaios laboratoriais com modelos de
sapatas em duas areias com diferentes granulometrias e compacidades relativas. Os
ensaios foram realizados em condi¢cfes de inundacgéo do solo e com a sapata assente
na superficie do terreno. O modo de ruptura para cada ensaio variou de acordo com
o tipo de areia e a compacidade utilizada. A Figura 2.10 mostra os resultados dos
ensaios, que revelam que para todas as areias utilizadas, os valores de Ny aumentam
com a diminui¢do da largura da sapata e diminuem com o aumento da compacidade
relativa. Porém, essa variacéo é significativa apenas para pequenos valores de base
das sapatas, menores que 50cm, nao influenciando de forma significativa os

resultados apresentados nesta dissertacéo.
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Figura 2.10 Variacédo de Ny obtida através de ensaios de modelos de sapatas
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Fonte: Cerato e Lutenegger (2003)

A seguir serdo apresentados, resumidamente, trabalhos que utilizaram alguns dos
métodos de determinacdo da capacidade de carga apresentados anteriormente e

suas conclusoes.

Campos (1980) analisou ensaios de prova de carga em sapatas circulares de
concreto, assentadas sob a superficie do solo residual de gnaisse do campo
experimental de fundacdes da PUC/RJ. Os valores fornecidos pela equacdo de
previsdo da capacidade de carga proposta por Terzaghi (1943) foram entre 30% e
40% maiores que os valores observados em campo, enquanto o método de Vésic
(1975) apresentou valores entre 70% e 80% maiores que os de campo.

Agnelli e Albiero (1994) relataram a execucao de doze ensaios de prova de carga em
placas circulares com diametro de 0,80m, sobre solo colapsivel, na cidade de
Bauru/SP. Executaram-se seis ensaios em terreno natural, em profundidades de 1 e
2m, e mais seis ensaios com inundagao do terreno durante a sua execucao, utilizando
as mesmas profundidades. As tensdes de ruptura encontradas demonstram reducéao
da ordem de 40 a 50%, dos ensaios em solo natural para o solo inundado. Os valores

da capacidade de carga conseguida pelo emprego da férmula de Terzaghi (1943) séo
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superiores aos encontrados nos ensaios realizados em solo natural, nas razbes de

1,6 e 2 para as profundidades citadas e em solo inundado na razéao de 3,4 e 3,5.

Cudmani (1994) analisou dezoito ensaios de prova de carga em placas circulares de
variados diametros, sob solo residual parcialmente saturado do campo experimental
da UFRS (Universidade Federal do Rio Grande do Sul), localizado no municipio de
Cachoeirinha/RS, em diferentes profundidades. O método de Terzaghi (1943),
considerando ruptura por puncionamento, resultou em previsdes realisticas da

capacidade de carga em todos os casos analisados.

Teixeira et al. (1996) executaram treze provas de carga rapidas em placas circulares
e quadradas com dimensoes (diametro e, ou, lado), variando de 0,40 a 0,60m, em
profundidades de 0,5 a 6,0 m, em solo do campo experimental da UFLA, na cidade de
Lavras/MG. Eles concluiram que os valores de previsdo da capacidade de carga pelos
métodos teodricos (TERZAGHI, 1943; MEYERHOF, 1951; e HANSEN, 1970) sdo muito
menores e ainda pouco confidveis. No entanto, valores determinados por métodos
empiricos, em funcdo do Nspr (MEYERHOF, 1963; e PARRY, 1977), mostraram

concordancia bastante adequada com os valores obtidos nos ensaios.

Lopes (1997) estudou o comportamento de fundacdes superficiais rigidas por meio de
resultados obtidos num ensaio de prova de carga, realizada no Campo Experimental
de Fundacdes da UFV, em Vigosa/MG, sobre uma sapata de concreto armado,
guadrada, com 1,20m de base, apoiada a 1,0m de profundidade. Os ensaios de
laboratorio mostraram caracteristicas de resisténcia do solo com ¢ = 59kPa e @ = 10°,
sendo que o solo possui as seguintes caracteristicas: argila = 11,23%; silte = 31,70%;
areia = 57,07%. Os métodos de previsdo de capacidade de carga que foram utilizados
estdo na Tabela 2.17. A prova de carga foi realizada até a ruptura, que ocorreu por
puncionamento com um recalque de 170mm ao final do ensaio. Seus resultados
mostraram que o método que chegou mais préximo da realidade foi 0 método de

Terzaghi (1943,1967), apresentando resultado bastante satisfatorio.



Tabela 2.17 Valores de carga de ruptura

Valores Estimados de Tensdo

il de ruptura (kPa)
Terzaghi (1943, 1967) 1264,07
Meyerhof (1951) 1651,55
SPT - Vargas (1955) 680

Prova de carga - Lopes (1997)

1.097 a1.319,44

Fonte: Lopes (1997)
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Bowles (1997) apresentou uma tabela comparativa entre as tensfes de ruptura

encontradas por experimentos realizados por Milovie (1965) e Muhs (1969) com

tens@es de ruptura encontradas através de métodos tedricos propostos por Terzaghi,

Meyerhof, Hansen, Vésic e Balla. Foram quatro experimentos realizados por Milovie

e quatro realizados por Muhs. Os dados do solo, da fundacéo e da interacdo solo-

estrutura adotados, assim como os resultados dos experimentos e dos métodos

tedricos, estao apresentados na Tabela 2.18.

Tabela 2.18 Comparacédo das capacidades de carga tedrica calculadas e dos valores experimentais
de Milovie (1965) e Muhs (1969), por Bowles (1997)

Métodos Tedricos de

Experimento

Capacidade de Carga

2 3 4 5 6 7 8
D (m) 0,0 0,5 0,5 0,5 0,4 0,5 0,0 0,3
B (m) 0,5 0,5 0,5 1,0 071 0,71 071 0,71
L(m) 2,0 2,0 2,0 1,0 0,71 0,71 0,71 0,71
Y (kN/m3) 15,6 16,38 17,06 17,06 17,65 17,65 17,06 17,06
D (°) 38,5 36,25 40,75 38,5 22 25 20 20
c (kPa) 6,37 3,92 7,8 7,8 12,75 14,7 9,8 9,8
Milovie (experimento) qu(kg/cm?) 4,1 5,5 2,2 2,6
Mubhs (experimento) 10,8 12,2 24,2 33 qu (kg/cm?)
Terzaghi (1943) 9,4* 9,2 22,9 19,7 4,3* 6,5* 2,5 2,9*%
Meyerhof (1963) 8,2 10,3 26,4 28,4 4,8 7,6 2,3 3
Hansen (1970) 7,2 9,8 23,7* 23,4 5 8 2,2% 3,1
Vésic (1973) 8,1 10,4* 25,1 24,7 51 8,2 2,3 3,2
Balla (1962) 14 15,3 35,8 33,0* 6,0 9,2 2,6 3,8

Fonte: adaptada de Bowles (1997)

*Valores teéricos mais préximos dos valores de experimento.
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Os resultados tabelados por Bowles (1997) mostram que o método de Terzaghi (1943)
€ 0 que mais se aproximou do resultado experimental em metade dos casos
analisados, mostrando-se mais assertivo que os outros metodos utilizados para essas

situacoes.

Bowles (1997) diz ainda que é preciso evitar tabelas de fatores de capacidade de
carga (N) que requerem interpolacdo para chegar no valor desejado. Para valores do
angulo de atrito acima de 35° os fatores mudam rapidamente e em grandes

guantidades, fazendo com que a interpolacéo possa apresentar grandes erros.

Briaud (1999) analisou as provas de carga feitas em cinco sapatas que foram
executadas no Campo Experimental Geotécnico Nacional da A&M University
Riverside Campus, no Texas. O solo no local do ensaio era razoavelmente uniforme,
areia siltosa fina com silica e com as seguintes propriedades até a profundidade de 5
metros: tamanho dos gréos Dso igual a 0,2mm; valores de Neo iguais a 18 golpes a
cada metro (Nspt = 15 golpes); CPT com resisténcia de ponta igual a 6MPa; PMT
pressao limite, 800kPa; modulo PMT, 8,5MPa; DMT mddulo, 30MPa; angulo de atrito
igual a 32°; e peso especifico natural de 15,5kN/m3. O nivel d’agua encontrava-se a
4,9m de profundidade. A Tabela 2.19, apresentada pelo autor, mostra os valores de
capacidade de carga previstos por alguns métodos teéricos e o valor da capacidade
de carga por provas para um recalque de 150mm e para uma tensao aplicada durante
30 minutos. O fato de Briaud (1999) ndo determinar por ensaios a tensédo de ruptura
do solo, e sim a tensdo para um recalque de 150mm, dificulta a comparagdo com

métodos tedricos de previsdo de capacidade de carga pela ruptura.

Tabela 2.19 Valores de previsao de ruptura e medicao de tensdo para um recalque de 150mm para
uma areia siltosa fina, com Neo de 18 golpes, segundo Briaud (1999)

Método de Previsao de Sapata Sapata Sapata Sapata

Capacidade de Carga 1,0m (kPa) | 1,5m (kPa) | 2,5m (kPa) | 3,0m (kPa)

Briaud - CPT (1993) 1743 1608 1737 1892

Briaud — PMT (1992) 872 779 781 783

Hansen (1970) 772 814 769 730

Meyerhof (1951 & 1963) 832 991 1058 1034

Terzaghi (1943) 619 740 829 826

Vésic (1973 & 1974) 825 896 885 855

Tensdo medida (150mm) depois de
30 minutos d(e carga a)lplicF;da 1740 1511 1136 1000

Fonte: adaptada de Briaud (1999)




65

Mello Junior (2002) estudou a capacidade de carga quanto a ruptura de fundacdes
superficiais de um solo ndo saturado em uma area experimental de aproximadamente
100mz, localizada no bairro Laranjeiras Il, municipio da Serra/ES. Foram executados
32 ensaios PDM, cinco sondagens SPT e dois ensaios CPT, distribuidos pela area
experimental. O estudo foi feito por meio da andlise de 7 provas de carga realizadas
no campo experimental, sendo uma com placa de diametro 0,33m, duas com diametro
de 0,51m e quatro com diametro de 0,80m. Os dados do solo segundo 0s ensaios
realizados em campo para as provas de carga executadas sdo: peso especifico,
variando entre 16,9kN/m3 e 18,9kN/ms3; angulo de atrito, entre 29° e 32°; coesao, entre
26kPa e 53kPa; Nspt médio, variando entre 4,4 e 7,3 golpes; indice de vazios, entre
0,56 e 0,75; e grau de saturacao, variando entre 39,21% e 77,19%. Os dados do solo
de acordo com cada prova de carga serdo mostrados mais adiante neste estudo. Os
valores encontrados por métodos de previsdo de capacidade de carga e os valores
de ruptura experimentais séo apresentados na Tabela 2.20. As razdes entre as
capacidades de carga quanto a ruptura, previstas pelas teorias de Terzaghi (1943),
Meyerhof (1963), Hansen (1970) e Vésic (1973), considerando ruptura localizada, e
as capacidades de carga observadas nas provas de carga estdo apresentadas na
Tabela 2.21.

Tabela 2.20 Capacidade de carga prevista por métodos tedricos e tensdes de ruptura experimentais

Capacidade de Carga Prevista (kPa) - q, previsto

Métodos Tedricos PCO1 PC 02 PCO03 PC 04 PC 06 PC 07

?0,33m @ 0,51m @ 0,80m @ 0,51m @ 0,80m @ 0,80m

Terzaghi (1943) 985,1 444,5 567,7 560,1 428,3 453,7
Meyerhof (1963) 917,7 412,0 522,5 513,5 395,9 423,2
Hansen (1970) 924,0 408,5 518,6 514,0 389,2 414,2

Vésic (1973) 1118,5 501,8 637,8 628,1 482,2 513,4

Tensdo de Ruptura
Experimental (kPa) - 585,0 380,0 275,0 235,0 360,0 415,0
qu observado

Fonte: adaptado de Mello Junior (2002)
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Tabela 2.21 Razdes entre a capacidade de carga prevista por métodos tedricos e a obtida
experimentalmente

Razio - q, prevista / q, observada
Métodos Tedricos PCO1 PC02 PCO03 PC 04 PC 06 PC 07
@ 0,33m @ 0,51m @ 0,80m @ 0,51m @ 0,80m @ 0,80m
Terzaghi (1943) 1,68 1,17 2,06 2,38 1,19 1,09
Meyerhof (1963) 1,57 1,08 1,90 2,19 1,10 1,02
Hansen (1970) 1,58 1,08 1,89 2,19 1,08 0,99
Vésic (1973) 1,91 1,32 2,32 2,67 1,34 1,24

Fonte: adaptada de Mello Junior (2002)

Mello Junior (2002) concluiu que praticamente todos os métodos tedricos forneceram
valores superiores aos resultados experimentais, exceto nos casos dos métodos de
Meyerhof (1963) e Hansen (1970) para PC 07, em que praticamente os valores
previstos se igualaram aos observados. O método de Vésic (1973) foi o que
apresentou o pior desempenho em todos os casos, e Meyerhof (1963) e Hansen
(1970), com resultados bastante parecidos, forneceram as melhores concordéancias.
Essas melhores aproximacdes entre o0s resultados tedricos e experimentais ocorreram
para os solos com graus de saturagcao superiores ou iguais a 60% (provas de carga
PC 02, PC 06 e PC 07), merecendo destaque as teorias de Meyerhof (1963) e Hansen
(1970).

Soares (2003) estudou a capacidade de carga e os recalques em um solo residual de
gnaisse, no Campus da UFV. Foram feitos diversos ensaios de campo como: prova
de carga em sapata quadrada, ensaio pressiométrico de Ménard (PMT), ensaio
dilatométrico de Marchetti (DMT) e ensaio de resisténcia a penetragdo (SPT). Houve
retirada de amostras deformadas e indeformadas do solo para serem ensaiadas em
laboratorio. Os ensaios em laboratério mostraram predominancia de argila, e os
resultados sdo mostrados na Tabela 2.22. Esse autor também fez algumas
estimativas de capacidade de carga e de recalque da estrutura de fundagéo estudada,
mostradas na Tabela 2.23. No entanto, ele realizou a prova de carga até um recalque
de 25mm, nao levando até a ruptura, o que dificulta comparagdo com os métodos de

capacidade de carga pela ruptura.
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Tabela 2.22 Valores dos parametros do solo obtidos por ensaios triaxiais

Amostra Profundidade What Vnat c' (0}
Solo m % kN/m3 kPa )
Amostra 01 0,40 39,20 16,88 55,0 9,5
Amostra 02 0,80 37,68 16,21 41,5 7,6

Fonte: Soares (2003)

Tabela 2.23 Valores de carga de ruptura tedricos e experimental

Valores Estimados de Tensdo

IR de Ruptura (kPa)
Terzaghi (1943, 1967) 98,4
SPT - Teixeira e Godoy (1998) 88,0
PMT Ménard (1963) 103,1

Prova de carga segundo Vargas

(1955), com 25mm de recalque 130,0

Fonte: Soares (2003)

Duarte (2006) estudou uma prova de carga realizada no Campo Experimental da
Agronomia, localizado no Campus da Universidade Federal de Vigosa, em solo
residual de gnaisse, monitorando seus deslocamentos verticais em diversas
profundidades e comparando com meétodos de previsdo de capacidade de carga e
recalqgue. Em campo foram executados ensaios de penetracdo (SPT), ensaios
dilatométricos de Marchetti (DMT) e ensaios pressiométricos de Ménard (PMT), e no
laboratério foram executados ensaios de caracterizacdo e ensaios para a
determinacao das caracteristicas de tensédo-deformacéao e resisténcia, em amostras
deformadas e indeformadas do solo. Os parametros do solo encontrados pelos
ensaios foram: peso especifico de 16,44 kN/m3, angulo de atrito de 21°, coesado de
65,2kPa, Nspt médio de 10 golpes, indice de vazios de 3,197 e coeficiente de pré-
adensamento de 3,3. A composicdo granulométrica do solo apresentou presenca de
51% de argila, 19% de silte e 30% de areia. A sapata quadrada ensaiada tem
dimensdes de 0,80m e a prova de carga foi realizada até atingir 225kN, chegando a
uma tensdo de 350kPa, aproximadamente, ndo atingindo a ruptura. Os valores
previstos para a capacidade de carga calculados sdo apresentados na Tabela 2.24,

onde todos os valores previstos estdo acima da tensao aplicada no ensaio.
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Tabela 2.24 Capacidade de carga de ruptura prevista para um solo residual de gnaisse com Nspt de

10 golpes
Capacidade de carga de ruptura previstas
Métodos Valores Estimados de Tensao
de Ruptura (kPa)
SPT - Meyerhof (1963) 1354,16
Meyerhof (1951) 781,92
Terzaghi (1943) 561,19
Massad (1986) 425
Décourt (1998) 337,14
PMT - Ménard (1963) 421,105
SPT - Teixeira & Godoy (1998) 400
Hiperbdlico 459,21

Fonte: Duarte (2006)

Santos Filho et al. (2008) avaliou a capacidade de carga de solos arenosos e argilas
organicas da cidade de Belém/PA por meio do método de Meyerhof (1963), utilizando
parametros geotécnicos obtidos de ensaios de cisalhamento direto. Os valores foram
comparados com resultados de prova de carga sobre placa e com correlacbes de
indice de resisténcia a penetracdo Nspr. Os resultados obtidos sdo considerados

razoaveis, pois obtiveram intervalo de equivaléncia entre 1,23 a 1,58 do real.

Noguchi (2012) estudou as formulagdes e teorias de capacidade de carga e previsao
de recalques para o caso de uma solucao em fundacao superficial adotado em uma
obra de um edificio comercial de 10 pavimentos e 3 subsolos localizado na cidade de
Sao Caetano do Sul/SP, por meio de analise de quatro provas de carga sobre placa
com area de 0,5m? e profundidade de assentamento de 0,1m. Foram feitos diversos
ensaios do solo em laboratério e em campo que constataram as seguintes
caracteristicas: peso especifico de 20,8kN/m3, angulo de atrito de 19° coesdo de
67kPa, indice de vazios de 0,6, grau de saturacdo de 96% e Nspt médio de 30 golpes.
O solo apresenta alto teor de finos com 41% de argila, 31% de silte e apenas 28% de
areia. A Tabela 2.25 mostra as tensdes de ruptura encontradas pela prova de carga e
pelos métodos tedricos calculados por Noguchi (2012), onde pode-se observar que
ndo houve muita diferenca entre todos os métodos de célculo e que o método de
Terzaghi (1943) foi 0 que apresentou resultados mais préximos da ruptura real para

todas as quatro provas de carga.
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Tabela 2.25 Capacidade de carga prevista por métodos tedricos e tensdes de ruptura experimentais

PC1 PC2 PC3 PC4
Experimento qu (kPa) 1280 1320 1170 1200
Terzaghi (1943) 1347,0 1347,0 1347,0 1347,0
Meyerhof (1963) 1365,0 1365,0 1365,0 1365,0
Hansen (1970) 1402,0 1402,0 1402,0 1402,0
Vésic (1973) 1407,0 1407,0 1407,0 1407,0

Fonte: Noguchi (2012)

2.4 Recalques em sapatas apoiadas em areias

As deformagdes nos solos ocorrem por meio do rolamento e do deslizamento das
particulas, que produzem varia¢do no indice de vazios da massa de solo e da quebra
de graos, produzindo alteracdo em sua composicao estrutural (BOWLES, 1997). A
relacdo tensdo x deformacao é tipicamente elastoplastica e nédo linear, ou seja, além
da limitacdo de validade da lei de Hooke para esse caso, 0 descarregamento ou 0
alivio de tensdo de uma massa de solo previamente carregada ou tensionada nao
indica total recuperacgéo das deformacdes sofridas por ela, o que faz permanecer uma

parcela residual.

O recalque de uma fundacédo é composto por dois componentes: recalque elastico
(Se) e recalque de consolidacdo (Sc) ou plastico. Por sua vez, o recalque de
consolidagédo de uma camada de argila submersa tem duas partes: o recalque de
consolidagéo primario (Se) e o recalque de consolidacdo secundaria (Ss). O recalque
total se da, entéo, pela soma de Se, Sp e Ss, em que parte ocorre de imediato e parte
se desenvolve ao longo do tempo. Para uma base suportada por solo arenoso dentro
da zona de influéncia da distribuicdo de tensdes, o recalque elastico é o Unico
componente que deve ser considerado (DAS & SIVAKUGAN, 2007).

A maioria dos métodos comumente utilizados para as estimativas de recalques de
sapatas advém de aproximacdes da teoria da elasticidade linear, segundo a Lei de
Hooke (apresentada na equacdo abaixo), na qual o solo é considerado um material
elastico, homogéneo e isotrépico.

(61)
[Ac; —v. (Ao, + Aos)]

| =

& =

Em que:
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€1: deformacao especifica no eixo da tenséo principal maior;
E: modulo de elasticidade;
v: coeficiente de Poisson;

Aoi1, Aoz e Aos: variagbes das tensdes maior, intermediaria e menor nos planos

principais.

Apesar de ser fato que o solo ndo se comporta como um material elastico, homogéneo
e isotrépico, € corrente a utilizacdo da teoria da elasticidade para a analise de
recalques, tanto pela simplicidade dos calculos quanto pelas razoaveis aproximacdes

com a realidade.

Segundo Cintra et al. (2003), o emprego da teoria da elasticidade para o calculo de
recalques imediatos vale apenas para materiais que apresentam modulo de
deformabilidade (Es) constante com a profundidade, que é o caso das argilas
sobreadensadas, mas ndo é o caso das areias. Entretanto, é possivel também aplicar
a teoria da elasticidade a solos arenosos, dividindo-os em camadas e considerando o

valor médio para o médulo de deformabilidade de cada camada.

2.4.1 Teoria da elasticidade para estimativa de recalques

Os livros-texto de mecéanica dos solos classica (POULOS & DAVIS, 1974) apresentam
varios diagramas de distribuicdo de tensdes e deslocamentos verticais e horizontais
induzidos por diversos tipos de distribuicdo de tensdes com as mais variadas formas
geométricas (por exemplo, circulares, quadradas, retangulares) para estimativa da

distribuicéo de tensdes e recalques baseados na teoria classica da elasticidade.

E possivel ver na Figura 2.11 as curvas de isotensdes (bulbo de tensées) que
apresentam a distribuicdo das tensdes verticais sob fundacdes flexiveis carregadas
uniformemente. Janbu et al. (1956) apresentaram um diagrama para a determinacao
das tensdes centrais ao longo da profundidade para fundacéo flexivel de forma
guadrada ou circular, carregada uniformemente (ver Figura 2.12). Analisando as
Figuras 2.11 e 2.12, percebe-se que para fundacbes quadradas e circulares
praticamente toda dissipacdo de tensdo vertical ocorre até uma profundidade

equivalente a duas vezes o diametro/base da fundagéo (z/B = 2,0).



Figura 2.11 Bulbo de tensfes verticais para sapatas quadradas e circulares
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Figura 2.12 Distribuicdo de tensdes no centro de uma fundacéo flexivel ao longo da profundidade
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A expressado geral para a deformacéo elastica, pela teoria da elasticidade, de uma
placa carregada uniformemente sobre a superficie de um semiespaco elastico
uniforme, homogéneo, isotropico e semi-infinito pode ser obtida a partir da solucéo
apresentada por Boussinesq e tem o formato da equacédo 62 (LUTENEGGER &
DEGROOT, 1995):

q.B.1 (62)

Em que:

s: deformacao;

g: tensao aplicada pela fundacéao;
B: dimensao da fundacao;

E: Modulo de elasticidade;

I: Fator de influéncia.

Segundo Lutenegger e Degroot (1995), o fator de influéncia | esta incluido para
considerar a forma da base e a espessura da zona compressivel. Os valores de | que
sao frequentemente usados com a equacgéao acima foram apresentados pela primeira
vez por Steinbrenner (1934) e sao reproduzidos por Terzaghi (1943), Lambe e
Whitman (1969) e Bowles (1988). Para Janbu et al. (1956), o fator de influéncia (I) é
dado pelo produto entre po e p1, € apresentou os abacos da Figura 2.13 para a

determinacao desses fatores.

Thaylor e Matyas (1983) apresentam uma forma mais completa da equacéo para o
fator de influéncia (I), que considera as relacbes de comprimento da base / largura da
base (L/B), de profundidade da camada elastica / largura da base (H/B) e do

coeficiente de Poisson (v) e é dada pela equacgéao:
I=0+v).[(1-v)aya,] (63)

As variaveis oo e a1 sdo dados pelos dbacos da Figura 2.14. Thaylor e Matyas (1983)
apresentam também os abacos da Figura 2.15 para trés casos com valores do

coeficiente de Poisson de 0, 0,3 e 0,5.



Figura 2.13 Abacos para determinacdo dos fatores po e p1
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Figura 2.14 Fatores ao e a1 para determinar o fator de influéncia |
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Figura 2.15 Fator de influéncia (), para varios valores do coeficiente de Poisson
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Bowles (1987) apresenta a seguinte equacgao para o fator de influéncia (I):

I=F+[(1-2v)/(1-v)F,

76

(64)

Os valores de F1 e F2 para diferentes relacdes de H/B e L/B séo tabelados por Bowles

(1987) e apresentados na Figura 2.16.

Figura 2.16 Valores de F1 e F2 para célculo do fator de influéncia (1)

L/B

H/B 10 12 | 14 18 18 | 20 25 3.0 35 40 | 45 | 50 | 80 | 70 | 80 | 80 | 100
) @ (3) o] (6) {6) U] ® | @ [ (19 O | 02 | (8 | (14 | (15 | (18 [ (1) | (18}
0.5

F 0.049 | 0.046 | 0.044 | 0.042 | 0.041 | 0.040 | 0038 | 0.038 | 0.037  0.087 | 0.036 | 0.036 | 0.036 | 0.036 | 0.036 | 0.036 | 0.036
F 0.074 { 0,077 | 0.080 | 0,081 | 0.083 | 0.084 | 0.085 | 0.086 | 0.087  0.087 { 0.087 | 0.087 | 0.088 | 0.088 | 0.088 | 0.088 | 0.088
08

F 0,104 | 0.100 | 0.09% | 0,093 | 0.091 | 0.089 | 0.085 | 0.084 | 0.033  0.082 | 0.051 | 0.081 | 0.080 | 0.080 | 0.080 | 0.079 | 0.07%
fA 0.083 | 0.090 | 0.095 | 0.088 | 0.101 | 0.105 | 0.107 [ 0.109 | 0.110  0.11 | 0.112 | 0.112 | 0.113 | 0.113 | 0.113 ] 0.113 | 0.114
10

F 0.142 | 0138 [ 0134 | 0.130 | 0.127 [ 0125 | 0121 | 0.118 | 0116 0115 | 0.114 | 0.113 | 0.112 | 0.112 | 0112 | 0111 | 0.1M1
R 0.083 | 0.051 | 0,098 { 0.102 | 0.106 | 0.10 | 0.114 | 0117 { 0.119 0120 | 0.121 | 0.122 | 0.123 | 0.123 | 0.124 | 0.124 | 0.124
2.0

i 0.285 : 0.290 { 0252 | 0.292 } 0.291 | 0.289 | 0.284 | 0.279 | 0.275  0.271 | 0.269 | 0.267 | 0.264 | 0.262 | 0.261 | 0.260 | 0.259

R 0.064 | 0.074 | 0,083 | 0,090 | 0,097 | 0.102 | 0.11¢ | 0,121 | 0,127 0131 | 0.134 | 0.136 | 0139 | 0.141 | 0.143 | 0.144 | 0.145
4.0

R 0,408 | 0.431 | 0.443 | 0,460 | 0.469 | 0.476 | 0,484 | 0.487 | 0.486  0.484 | 0.482 | 0.47% | 0.474 | 0.470 | 0.466 | 0.464 | 0.462
i 0.037 | 0.04¢ | 0.051 { 0.057 | 0.063 [ 0.065 | 0.082 | 0.093 [ 0,102 0110 | 0.116 | 0.121 | 0.129 | 0.135 | 0.139 | 0.142 | 0.145
6.0

R 0457 | 0.489 | 0.514 | 0.534 | 0.550 | 0.563 | 0.585 | 0.598 | 0.606  0.609 | 0.611 | 0.610 | 0.608 | 0.604 | 0.601 | 0.598 [ 0.595
N 0.026 | 0.031 | 0.036 | 0.040 | 0.045 | 0.050 | 0.060 | 0.070 | 0.07%  0.087 | 0.094 | 0.101 | 0.111 | 0.120 | 0.126 | 0.131 | 0.135
8.0 :

| 0482 | 0.519 [ 0.549 | 0573 | 0.594 | 0.611 | 0.643 | 0.664 | 0.678  0.683 | 0.694 | 0.697 | 0.700 | 0.700 | 0.698 | 0.695 | 0.692
A 0020 | 0.023 | 0.027 { 0.031 | 0.035 | 0.038 { 0,047 | 0055 L 0,068 0071 | 0.077 | 0.084 | 0.095 | 0.104 | 0.112 | 0.118 | 0.124
10.0 :

F 0458 | 0.537 | 0570 | 0.597 | 0.621 | 0.641 | 0.679 | 0.707 | 0.726  0.740 | 0.750 | 0.758 | 0.765 | 0.770 | 0.770 | 0.770 | 0.768
F 0.016 | 0.019 | 0.022 | 0.025 | 0.028 | 0.031 | 0.038 | 0.046 | 0.052  0.039 | 0.065 [ 0.071 | 0.082 | 0.091 | 0.099 | 0.106 | 0.112
12.0 .

F 0508 | 0550 | 0.585 { 0.614 | 0.639 | 0.661 { 0704 { 0.736 | 0760 0777 | 0.791 | 0.801 | 0.815 | 0.823 | 0.826 | 0.828 | 0.828
Fy 0013 | 0.016 | 0.018 | 0.021 | 0.024 | 0.026 | 0.032 | 0.038 | 0.044 0050 | 0.056 [ 0.061 | 0.071 | 0.080 | 0,088 | 0.095 | 0.102

100.0 :

F 0.555 | 0.605 | 0.649 | 0.688 | 0.722 | 0.753 | 0.819 | 0.872 | 0.918  0.956 | 0.990 | 1.020 | 1.072 | 1.114 { 1.150 | 1.182 | 1.209
F 0.002 | 0,002 | 0.002 | 0.003 | 0.003 [ 0.003 | 0,004 | 0.0O5 | 0.006  0.006 | 0.007 | 0.008 | 0.010 | 0.011 | 0.013 | 0.014 | 0:016

1,000.0
F 0.560 | 0.612 | 0,657 | 0.697 | 0.733 | 0.765 | 0.833 | 0.890 | 0.938 0979 | 1.016 [-1.049 | 1.106 | 1.154 | 1.1% | 1.233 | 1.266
F 0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.001  0.001 | 0.001 | 0.001 | 0.001 | 0.001 { 0.001 | 0.001 | 0.002
Fonte: Bowles (1987)

O mddulo de elasticidade (E) e o coeficiente de Poisson (v) sdo fundamentais para o

comportamento tensédo-deformacdo do solo e, para um material homogéneo e de

comportamento elastico ideal, sdo constantes. Poulos e Davis (1968) afirmam que um

solo real ndo tem comportamento de um material perfeitamente elastico, no entanto

existem similaridades para pequenas deformacfes. Esses autores (1974) afirmam

gue o recalque elastico total de um solo estratificado pode ser considerado como o

somatorio das deformagdes individuais de cada camada, como mostrado na equacao

abaixo.
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no (65)
p= IOOO'ZE' (qz — V. qy — vl-.qy).Az
i=1 ¢

Para um solo argiloso que apresenta uma camada de solo homogénea ao longo da
profundidade, pode-se adotar um Unico valor de E e v que seja representativo do solo
(POULOS & DAVIS, 1968). Dessa forma, a determinacdo do recalque pode ser

expressa da seguinte forma:

.B.I 66
p =1000. 122 (66)

Sendo:
g: tenséo aplicada no solo.

I: fator de influéncia dado pela multiplicacdo de dois fatores (o € p1) encontrados na
Figura 2.13.

No caso de areias, 0s parametros elasticos (E e v) dependem principalmente do nivel
de tensdes e do confinamento da massa de solo, de modo que os valores de E e v
nNao permanecam constantes ao longo da profundidade como no caso das argilas
sobreadensadas (CINTRA et al., 2003). Porém, segundo D"Appolonia et al. (1970), é
possivel adotar a equacéo anterior e 0s abacos da Figura 2.13 para areias, desde que
0 recalque obtido seja multiplicado por um fator de 1,21, em funcdo do valor do
coeficiente de Poisson adotado para areias, que é de 0,3.

Segundo Velloso e Lopes (2010), pela teoria da elasticidade tem-se inumeras
solucdes de casos para a determinacao dos recalques. No caso de sapatas com carga
centrada, o recalque pode ser determinado pela equacao abaixo:

1—v? (67)

p = 1000.

Sendo:

Is, In e la: fatores de forma/rigidez, espessura e embutimento encontrados na Tabela
2.26.
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Tabela 2.26 Valores de Is.In para carregamentos na superficie (la = 1,0) de uma camada de solo

infinita
Flexivel
Forma Centro (Is) | Borda (l) | Média Rigido
Circulo 1,00 0,64 0,85 0,79
Quadrado 1,12 0,56 0,95 0,99
Retangulo (L/B)
1,5 1,36 0,67 1,15
2 1,52 0,76 1,30
3 1,78 0,88 1,52
5 2,10 1,05 1,83
10 2,53 1,26 2,25
100 4,00 2,00 3,70
1000 5,47 2,75 5,15
10000 6,90 3,50 6,60

Fonte: elaborada pelo autor

2.4.2 Métodos empiricos e semi-empiricos

Segue o0s principais métodos empiricos e semi-empiricos para o célculo do recalque
de fundagbes diretas apoiadas em solo granular. A descricdo detalhada de outros
métodos, como 0s propostos por Alpan (1964), Peck & Bazaraa (1969), Burland &
Burbidge (1985), Décourt (1996), etc., podem ser obtidas em livros-texto de mecanica

dos solos classica.

2.4.2.1 Método de Terzaghi e Peck (1948, 1967)

Este foi o primeiro método desenvolvido para o calculo de recalque em fundacdes
diretas em solo granular e é considerado por diversos pesquisadores como muito

conservativo.

Propuseram uma relacao empirica entre o abatimento de uma fundacao protétipo (p)
com dimensdes B x B com o abatimento de uma placa de teste (p 1) com dimensdes

B1 x B1 com carregamentos de mesma intensidade.

p 4 (68)

)]
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Embora uma base de tamanho real possa ser utilizada, é padrdo nos testes usar
dimensdes entre 0,3m e 1,0m. Bjerrum e Eggestad (1963) forneceram resultados de
14 conjuntos de testes de abatimento que sdo mostrados na Figura 2.17. Para esses
testes, B foi de 0,35m para placas circulares e de 0,32m para placas quadradas. Pela
figura observa-se que a equacao anterior esta proxima do limite inferior dos resultados

dos testes de campo.

Figura 2.17 Resultado grafico dos testes de Bjerrum e Eggestad (1963)

100
.. O Compacto
+ Medio
| A Rofo Radier e sapata isolada
© Organico
A 0=
[~ @ ; Sapatas espalhadas - ”
o L~
2% ~
10 g -
= - o : P
g =
’/‘f e
e
1
+ By = 0.36m (placa circular)
B: = 0.32 m (placa quadrada) | |

| 10 100

Fonte: Bjerrum e Eggestad (1963)

Bazaraa (1967) também forneceu resultados de ensaios de campo. D’Appolonia et al.
(1970) compilaram os resultados dos ensaios de Bazaraa e Bjerrum e Eggestad, e
criou o gréfico da Figura 2.18. O resultado foi proximo ao obtido na Figura 2.17.

Terzaghi e Peck (1948, 1967) propuseram uma correlacdo para a capacidade de
carga admissivel, o numero de penetracdo padrdo (N60) e a largura da base (B), que
corresponde a um abatimento de 25mm. Essa correlacdo € mostrada na Figura 2.19.
As curvas mostradas na figura podem ser aproximadas pela relacao:



80

_3.q B \* (69)
plmm) = 7= (B n 0,3)

Figura 2.18 Compilacéo feita por D'Appolonia (1970) para os testes feitos por Bazaraa (1967) e
Bjerrum e Eggestad (1963)
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Fonte: D’Appolonia (1970)

Figura 2.19 Recomendacao de Terzaghi e Peck (1948, 1967) para tenséo admissivel para um
recalque de 25mm
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Fonte: Terzaghi e Peck (1948, 1967)
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Pode-se utilizar corre¢des de acordo com o nivel do lencol freatico e a profundidade

de assentamento da fundagéao:

3.q B \* (70)
plmm) = Gy Ca- 3~ (B + 0,3)
D (71)
_ (=L
Ca=1 (4.13)

Sendo:

Cqd: correcao da profundidade de assentamento
Cw: correcéo para o nivel do lencol freatico

Ds: profundidade de assentamento

O valor de Cw € igual a 1,0 se a profundidade do lencol freatico for maior ou igual a
2B abaixo da base, e € igual a 2,0 se a profundidade do lencol freatico for menor ou
igual a B abaixo da base. O valor N60 usado nas equacfes anteriores deve ser o valor

médio de N60 da base da fundacado até uma profundidade de cerca de 3B ou 4B.

Jeyapalan e Boehm (1986) e Papadopoulos (1992) resumiram o historico de 79 casos
de fundacgdes. Sivakugan et al. (1998) usou esses casos de obra para comparar com
o recalque previsto pelo método de Terzaghi e Peck. Essa comparacdo é mostrada
na Figura 2.20. Pode-se observar a partir dessa figura que os assentamentos
previstos foram significativamente maiores do que os observados, de maneira geral.
O valor médio de Se (previsto) / Se (observada) = 2,18, mostrando que o método de

Terzaghi e Peck é conservador.
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Figura 2.20 Relacdo de Sivakugan et al. (1998) para recalgues previstos e observados em 79 casos
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Fonte: Sivakugan et al. (1998)

Observacdes semelhantes também foram feitas por Bazaraa (1967). Com B1=0,3 m,

a primeira equacao pode ser reescrita como:

B >2 (72)

Ou

®
P1

Combinando equacdes anteriores, chegamos a:

o= ()5 () "

Ou
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q Ngo (75)

P1 0,75

Bazaraa (1967) representou muitos resultados de teste com uma placa de base 0,3m,

sob a forma de Q / p1 em fungcdo do N60 como mostrado na Figura 2.21. Pode-se

observar que a relagdo dada pela equacgao anterior € muito conservadora. Na verdade,

a equacao abaixo representa melhor o limite inferior:

o)

q Neo (76)

Figura 2.21 Teste de Bazaraa (1967) para g/ p1 x N60

_g_(KN/m?)
e\ mm )
160 240 320 400 480

Fonte: Bazaraa (1967)

2.4.2.2 Meétodo de Meyerhof (1956)

Em 1956, Meyerhof propoés relaces para o recalque de fundagbes em solo granular
semelhantes as propostas por Terzaghi e Peck. Em 1965, o autor comparou o previsto
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(pelas relagcbes propostas em 1956) e 0s assentamentos de oito estruturas
observadas e sugeriu que a tensdo efetiva (q) para uma magnitude desejada de p
pode ser aumentada em 50% em comparacdo com o0 que ele previu em 1956. As
relacdes revistas, incluindo os fatores de correcdo para o nivel do lencol freatico (Cw)

e a profundidade de assentamento (Cd), podem ser expressas como:

Para B < 1,22m (77)

p = CW' Cd'

1,25.q
Neo

E
_ 2q (B \? (78)
p=Cu-Carr. (B+0,3) Para B > 1,22m
Com:
Cwv=10 (79)
E
D; (80)

C,=10—-—
a 4.B

Se essas equacdes forem usadas para prever o recalque das 79 fundacdes mostradas
na Tabela 2.27 (método anterior), entdo obteremos p (previsto) / p (observada) = 1,46.
Por isso, 0os assentamentos previstos irdo superestimar os valores observados em

cerca de 50% em média.

A Tabela 2.27 ilustra essa situacdo, mostrando a comparacao dos recalques maximos
de fundacdes observados por Meyerhof (1965) e os recalques previstos pelo método
de desse autor. O valor da divisdo dos recalques previstos pelos observados é
geralmente entre 0,8 e 2,0, com uma média aproximada de 1,5. Esse é também o que

Meyerhof concluiu em seu artigo de 1965.
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Tabela 2.27 Comparacéo de Meyerhof dos recalques observados pelos previstos

Maximum Se (previsto)

Estrutura B Neo q Se (observado) | P/ Meyerhof | D (previsto)

(m) | (médio) | (kN/m?) | (mm) (mm) P (observado)
T. Edison, Sao Paulo 18,3 15 229,8 15,24 29,66 1,95
Banco do Brasil, Sao Paulo 22,9 18 239,4 27,94 25,74 0,92
Ipiranga, Sao Paulo 9,15 9 220,2 35,56 45,88 1,29
C.B.l. Esplanada, Sao Paulo 14,6 22 383,0 27,94 33,43 1,20
Riscala, Sao Paulo 4,0 20 229,8 12,7 19,86 1,56
Thyssen, Dusseldorf 22,6 25 239,4 24,13 18,65 0,77
Ministry, Dusseldorf 15,9 20 220,4 21,59 21,23 0,98
Chimney, Cologne 20,4 10 172,4 10,16 33,49 3,30
Fonte: elaborada pelo autor Média: 1,50

2.4.2.3 Método de Schmertmann (1970)

Com base na teoria de elasticidade, a equacao para deformacédo vertical a uma
profundidade z abaixo do centro de uma carga flexivel circular de diametro B pode ser
dada como:

& E (81)

=== = (140 [ - 20).4"+ B

Sendo:

A’ e B’: fatores adimensionais dependentes da relacdo entre profundidade e raio de

placa circular (z/R) apresentados na Tabela 2.28;

€z: deformacdo especifica vertical;

E: modulo de elasticidade;

v: coeficiente de Poisson;

g: carga por unidade de area,;

Iz: fator de influéncia da deformacéo vertical.

Schmertmann (1970) observou que a distribuicdo de deformacdes verticais abaixo do
centro de uma sapata rigida assente em solo arenoso ndo é igual a distribuicdo do
aumento de tensdo vertical. Considerando resultados tedricos e experimentais,

Schmertmann (1970) propbés uma distribuicdo simplificada de Iz, em que a maior

deformacéo ocorre em uma profundidade de aproximadamente z=B/2 e que, a partir
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dessa profundidade, as deformacdes decrescem, podendo ser desprezadas depois

da profundidade z=2.B, sendo B a largura da sapata. Essa distribuicdo é mostrada na

Figura 2.22.

Tabela 2.28 Variacdo dos fatores A' e B' com a profundidade

z/R A' B' z/R A B'

0,0 1,000 0,000 2,5 0,072 0,128
0,2 0,894 0,189 3,0 0,051 0,095
0,4 0,629 0,320 4,0 0,030 0,057
0,6 0,486 0,378 5,0 0,019 0,038
0,8 0,375 0,381 6,0 0,104 0,027
1,0 0,293 0,354 7,0 0,010 0,020
1,5 0,168 0,256 8,0 0,008 0,015
2,0 0,106 0,179 9,0 0,006 0,012

Fonte: Ahlvin e Hurley (1962)

Figura 2.22 Diagrama do fator de influéncia da deformacéo 1

Iy

B/2

25}

Profundidade z
a partir da base da sapata

2B

Fonte: Schmertmann (1970)

Seu método para a estimativa de recalqgue em solos arenosos esta relacionado com
os resultados obtidos a partir de ensaios CPT. O recalque é calculado a partir da
somatoria de recalques das camadas consideradas homogéneas na profundidade de

0 a 2.B pela expresséo:
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2B I (82)
p = Cl.Cz.Aa.Z§.Az

i=0 !
Em que:
Ca: fator de corregéo devido ao embutimento;

C2: fator de correcao devido ao recalque com o tempo;

Ao: acréscimo de tensédo aplicado pela sapata (Ao=0-q), em que o é a tensdo aplicada
pela sapata e g € a tensdo geostatica existente no solo na cota de apoio da fundacéo
Dr,

Iz: fator de influéncia da deformacédo a meia altura da i-ésima camada;

E: modulo de deformabilidade do solo da i-ésima camada (E=2.qc, em que (c € a

resisténcia a penetracdo do ensaio CPT;
Az: espessura da i-ésima camada de solo.

O fator de correcdo C1 considera que um maior embutimento da sapata no solo pode

reduzir o recalque em até 50%:

C,=1-05. (j—a) >05

(83)

Essa correcdo € inexistente para sapata na superficie do terreno (q=0) e € maxima

guando a profundidade de embutimento resulta em gq=Ac.

O fator de correcdo Cz, leva em conta o recalque que se desenvolve com o tempo,

semelhante a compressao secundaria em argilas, e vale:

(84)

t
C, = 1+0,2.log01

Sendo:
t: tempo (em anos) apos a aplicacdo da carga

Obs.: para recalque imediato, desconsiderando o tempo, usa-se C2=1,0.
2.4.2.4 Metodo de Schmertmann et al. (1978)

Para aperfeicoar o método, Schmertmann, Hartman e Brown (1978) sugeriram

algumas modificagbes no modelo original de Schmertmann (1970). Entre as
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observacoes, os pesquisadores ressaltam que as diferencas de deformacéao vertical e
de fator de deformacéo (I7) entre as funda¢des quadradas e sapatas corridas sao
muito grandes para serem negligenciadas. Por isso, recomendam a utilizacdo de
fatores de distribuicdo de deformacdes diferentes para cada caso. Eles introduziram
modificacdes nas expressfes para a estimativa dos modulos de deformabilidade em
funcdo da resisténcia de ponta (qc) do ensaio de CPT e no fator de influéncia da
deformacédo (Figura 2.23). Para sapatas quadradas e circulares (L/B=1) foi adotado

E=2,5.qc, e para sapatas corridas (L/B>10) foi adotado E=3,5.qc.

O valor inicial de I deixa de ser zero e passa a ser de 0,1 para sapata
quadrada/circular e de 0,2 para sapata corrida.

O valor maximo de |; passa a ocorrer em profundidades diferentes, sendo B/2 e B para
sapata quadrada/circular e sapata corrida, respectivamente, e seu valor deixa de ser

constante em 0,6 e passa a ser dado pela equacao:

(85)
Ao
Izmax = 0,5 + 0,1. -

v

Em que:

0’z: tenséo vertical efetiva na profundidade correspondente a Iz max.

Figura 2.23 Diagrama do fator de influéncia da deformacéo 2
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Fonte: Schmertmann et al. (1978)
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O valor de I em cada camada de um macigo arenoso pode ser obtido por semelhanga
de tridngulo ou pelas seguintes equagdes (CINTRA et al., 2003):

a) Sapata quadrada

- Paraz<B/2
I, = 0,1+ 2. (Iymax — 0,1)_% (86)
-ParaB/2<z<2B
z 87
L= (2/3).1, max (z _E) 87)
b) Sapata corrida
-Paraz<B
I, =02+ U, max — 0,2).% (88)
-ParaB<z<4B
(89)

I, = (1/3)- I max- (4 - g)

Para a aplicacéo das expressdes apresentadas anteriormente, a profundidade z deve

ser contada a partir da cota de assentamento da fundagé&o superficial.
e Limitagcdes do método

Schmertmann et al. (1978) propdem um gréfico de I, para sapatas quadradas (L/B=1)
e corridas (L/B > 10), e recomendam a construcdo de um grafico intermediario de I;

utilizando interpolacao linear para sapatas retangulares (1<L/B<10).

Cier Honores (2016) analisa o0 método desses autores para sapatas com dimensdes
retangulares considerando a interpolacéo linear sugerida por eles e as modificacdes
propostas por Terzaghi et al. (1996) e Lee et al. (2008). Honores concluiu que a
interpolacdo linear para sapatas retangulares € aceitdvel sem modificacdes para
sapatas com valores de L/B entre 1 e 2. Também recomenda 0 uso da interpolacdo
logaritmica para sapatas retangulares com valores de 2 < L/B < 10, sendo a proposta
por Terzaghi et al. (1996) a mais proxima do resultado esperado.
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Cier Honores (2016) comentou algumas limitacbes do método de Schmertmann et al.

(1978), e sao elas:

- Sua utilizacdo se aplica apenas para solos arenosos, sendo vedada para
solos coesivos ou com consideravel quantidade de finos em sua granulometria;
- Apesar de Schmertmann et al. (1987) considerarem um fator para
embutimento da sapata, ndo € considerada a influéncia de sapatas vizinhas e
suas sobreposi¢des, que € um caso muito comum ha realidade. Schmertmann
et al. (1978) asseguram que deveria existir uma influéncia importante no
recalque dependendo da distancia entre sapatas, porém julgou que seriam
necessarios mais estudos, tanto em modelagens numéricas quanto ensaios de
laboratorio para poder definir regras aplicaveis a essa situacao;

- Schmertmann et al. (1978) alertam que seu método € utilizavel para solos de
primeira carga (normalmente adensados). Para solos pré-adensados, o
recalque real sera significativamente menor que o previsto. Solos pré-
adensados com sobrecarga, com rolo compactador ou com outros métodos

terdo um aumento do valor de gc, resultando em um menor recalque.

2.4.3 Avaliacdo dos métodos de previsdo de recalque observados em

sapatas apoiadas em areias

Lutenegger e Degroot (1995) ilustraram, na Tabela 2.29, a comparacdo entre as
tensdes admissiveis observadas e previstas, adotando o valor de 25 mm de recalque
para definir a tensdo admissivel. Para fazer isso, foram utilizadas provas de carga do
FHWA, realizadas no Campo Experimental Geotécnico Nacional da A&M University,
no Texas. Estes testes apresentam bases de 1, 1,5, 2,5 e 3 metros, como indicado na
Tabela 2.29. Os valores das tensdes admissiveis foram obtidos a partir de curvas de

recalque apresentadas por Briaud e Gibbens (1994).

Como pode ser visto, ha uma ampla gama de valores calculados de tensdo para um
recalque de 25mm indicados na Tabela 2.29. O método proposto por Parry (1977)
fornece a melhor comparacdo com os valores observados para todas as bases e da a
tendéncia correta de diminuir a tensdo admissivel com o aumento da base da sapata
(LUTENEGGER & DEGROOT, 1995).
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Tabela 2.29 Valores de previsdo e medicéo de tenséo para um recalque de 25mm, segundo Briaud e
Gibbens (1994)

Método de Andlise de Recalque Sapata Sapata Sapata Sapata
(25mm) 1,0m (kPa) | 1,5m (kPa) | 2,5m (kPa) | 3,0m (kPa)
Terzaghi & Peck (1948) 193 180 158 156
Peck, Hanson & Thornburn (1953) - 192 152 151
Meyerhof (1956, 1965) 201 194 169 163
Sowers (1962) 235 235 235 235
Bowles (1968) 322 306 257 245
Bowles (1982) 336 307 264 256
McCarthy (1977) - 441 351 319
Parry (1977) 1400 933 560 467
Spangler & Handy (1982) 582 371 227 193
Van der Vlugt & Rosenthal (1989) 85 130 200 180
Carga medida (25mm) depois de 30

° minutos d(e carga) apl?cada 850 670 >60 480

Fonte: Lutenegger & Degroot (1995)

Briaud (1999) analisou as provas de carga feitas em cinco sapatas que foram
executadas no Campo Experimental Geotécnico Nacional da A&M University
Riverside Campus, no Texas. O solo no local do ensaio era razoavelmente uniforme,
areia siltosa fina com silica e com as seguintes propriedades até a profundidade de 5
metros: tamanho dos gréos Dso igual a 0,2mm, valores de Neo igual a 18 golpes a cada
metro (Nspt = 15 golpes), CPT com resisténcia de ponta igual a 6MPa, PMT presséo
limite 800kPa, médulo PMT 8,5MPa, DMT mdédulo 30MPa, angulo de atrito igual a 32°
e peso especifico natural de 15,5kN/m3. O nivel d’agua encontrava-se a 4,9m de
profundidade. A Tabela 2.30, apresentada por Briaud (1999), mostra os valores
previstos e medidos de tensdo para um recalque de 25mm por métodos tedricos e
medidos em campo por provas de carga. Briaud (1999) lembra que, para avaliar a
tabela pensando na vida util de 50 anos de uma construgdo, os recalques poderiam

ser até 50% maiores.

As conclusdes de Briaud (1999) relevantes a esse trabalho sao:

- A razdo entre o recalque em 50 anos e o recalque em 30 minutos €&

aproximadamente 1,5;
- 78% do recalque ocorre a uma profundidade correspondente a 1B;

- 97% do recalque ocorre a uma profundidade correspondente a 2B.



siltosa fina com Neo=18

92

Tabela 2.30 Valores de previsdo e medicdo de tenséo para um recalque de 25mm para uma areia

Método de previsao de tensao Sapata Sapata Sapata Sapata
admissivel (25mm) 1,0m (kPa) | 1,5m (kPa) | 2,5m (kPa) | 3,0m (kPa)
Briaud (1992) 904 584 386 313
Burland & Burbidge (1984) 733 510 348 311
De Beer (1965) 1140 357 99 66
Ménard & Rousseau (1962) 247 175 103 113
Meyerhof — CPT (1965) 288 198 118 102
Meyerhof — SPT (1965) 195 185 160 157
Peck & Bazaraa (1967) 1042 844 663 631
Peck, Hanson & Thornburn (1974) 319 319 317 328
Schmertmann — CPT (1973) 455 326 236 217
Schmertmann — DMT (1986) 1300 962 658 584
Schultze & Sherif (1973) 1465 1162 760 650
Terzaghi & Peck (1967) 287 235 199 164
Tensdao medida (25mm i

e3;ar?1injfogd((a cf;rga )a(:)(IeiE:dZde 850 667 >76 >00

Fonte: Briaud (1999)

Duarte (2006) estudou uma prova de carga realizada no Campo Experimental da
Agronomia, localizado no Campus da Universidade Federal de Vicosa, em solo
residual de gnaisse, monitorando seus deslocamentos verticais em diversas
profundidades e comparando com métodos de previsdo de capacidade de carga e
recalqgue. Em campo foram executados ensaios de penetracdo (SPT), ensaios
dilatométricos de Marchetti (DMT) e ensaios pressiométricos de Ménard (PMT), e no
laboratério foram executados ensaios de caracterizacdo e ensaios para a
determinacdo das caracteristicas de tensdo-deformacao e resisténcia, em amostras
deformadas e indeformadas do solo. Os parametros do solo encontrados pelos
ensaios foram: peso especifico de 16,44 kN/m3, angulo de atrito de 21°, coesédo de
65,2kPa, Nspr médio de 10 golpes, indice de vazios de 3,197 e coeficiente de pré-
adensamento (OCR) de 3,3. A composicdo granulométrica do solo apresentou
presenca de 51% de argila, 19% de silte e 30% de areia. A sapata quadrada ensaiada
tem dimensdes de 0,80m e a prova de carga foi realizada até atingir 225kN, chegando

a uma tensao de 350kPa aproximadamente, ndo atingindo a ruptura.
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Tabela 2.31 Recalques obtidos na Tens&o de Trabalho de 98kPa para um solo residual de gnaisse
com Nspt de 10 golpes

Recalques obtidos na Tensdo de Trabalho (98kPa)
Métodos Recalque erro %
PMT - Ménard et al. (1962) 6,15 -3,90625
SPT - Lei de Hooke 7,50 17,1875
SPT - Schmertmann et al. (1978) 13,70 114,0625
DMT - Marchetti et al. (1997) 5 -21,875
Prova de carga 6,40 0

Fonte: Duarte (2006)

O recalque analisado por Duarte (2006) foi referente a uma tensao de trabalho no
valor de 98kPa. Os valores de recalque previstos pelos métodos analisados e o valor
de recalque medido durante a prova de carga sdo mostrados na Tabela 2.31, em que
o0 método de Ménard et al. (1962) foi 0 que mais se aproximou da realidade de campo
e 0 método de Schmertmann (1970, 1978) se mostrou mais conservador,
possivelmente pela grande quantidade de finos no solo, visto que o0 segundo método
foi desenvolvido originalmente para previsdo de recalques em solos arenosos. Seus
monitoramentos dos recalques em diversas profundidades chegaram nos seguintes

resultados:
- Em profundidade igual a B/2, aconteceu 51,68% de recalque;
- Em profundidade igual a B, aconteceu 85,93% de recalque;
- Em profundidade igual a 3B/2, aconteceu 97% de recalque;
- Em profundidade igual a 2B, aconteceu 98,61% de recalque.

Esses resultados confirmam o que foi mostrado por Schmertmann (1970),
Schmertmann et al. (1978) e Briaud (1999).

Shin & Das (2010) afirmam que o método de Schmertmann (1970, 1978) proporciona
razoaveis valores de recalques elasticos, desde que sejam assumidos valores

confiaveis do modulo de elasticidade.

Noguchi (2012) estudou as formulagdes e teorias de capacidade de carga e previsao
de recalques para o caso de uma solucdo em fundacao superficial adotado em uma
obra de um edificio comercial de 10 pavimentos e 3 subsolos localizado na cidade de
Sado Caetano do Sul/SP, por meio de analise de quatro provas de carga sobre placa
com area de 0,5m? e profundidade de assentamento de 0,1m. Foram feitos diversos

ensaios do solo em laboratério e em campo que constataram as seguintes
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caracteristicas: peso especifico de 20,8kN/m3, angulo de atrito de 19° coesdo de
67kPa, indice de vazios de 0,6, grau de saturacao de 96% e Nspt médio de 30 golpes.
O solo apresenta alto teor de finos com 41% de argila, 31% de silte e apenas 28% de
areia. A Tabela 2.32 mostra o recalque encontrado pela prova de carga e pelos
métodos teoricos calculados por Noguchi (2012), em que se pode observar que houve
uma diferenca consideravel entre todos os calculos. O método de Décourt (1992) foi
0 que apresentou resultados mais proximos do real medido pela prova de carga, e 0
método de Schmertmann et al. (1978) ndo obteve um resultado proximo,
provavelmente devido ao alto teor de finos no solo experimental, visto que esse
segundo método foi desenvolvido originalmente para calculo de recalques em terrenos

arenosos.

Tabela 2.32 Recalque previsto por métodos teodricos e medido por prova de carga

Método PC
Medido (mm) 4,15
Schmertmann (1978) 10,65
Schultze & Sherif (1973) 10,4
Décourt (1992) 4,6
Burland & Burbidge (1985) 7,5
Anagnostopoulos, Papadopoulos & Kavvadas (1991) 22
Bazaraa (1967) 11,4
Meyerhof (1976) 16,46

Fonte: Noguchi (2012)

Oliveira et al. (2016) estudaram a execucéo de um cais de atracacdo em Angra dos
Reis, Rio de Janeiro, cuja fundagcao foi assente em terreno predominantemente
arenoso e os recalques foram medidos até o final da obra. Com base em dois ensaios
SPT realizados, e em correlacdes da resisténcia a penetracdo desse ensaio com Qc
(resisténcia de ponta do cone) e E (modulo de elasticidade), Oliveira et al. (2016)
estimaram valores de recalque, ao final da construgcdo, pelos métodos de Barata
(1984) e Schmertmann et al. (1978). O cais de atracac¢éo possui 6,3 metros de largura
e 35 metros de comprimento. Durante a execucdo foram instalados 5 pinos de
instrumentacao e recalque ao longo do comprimento da estrutura. As sondagens
foram realizadas préximas a area estudada, onde a sondagem SP-01 apresentou 14
metros de areia siltosa e silte argilosa, com Nspt variando de 1 a 15, seguida de uma

camada de 6 metros de silte arenoso com alteracdo de granito e Nspr variando de 10
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ao impenetravel, ambas as camadas medianamente compactas. J4 a sondagem SP-
02 apresentou 9 metros de areia siltosa com matéria organica pouco a medianamente
compacta, com Nspr variando de 1 a 15, seguida de uma camada de 11 metros de
silte arenoso medianamente compacto a compacto, com Nspr variando de 16 ao
impenetravel. A Tabela 2.33 mostra o recalque medido por cada pino de
instrumentacao e os valores de recalque previstos pelos métodos de Schmertmann et
al. (1978) e Barata (1984) para os dois ensaios SPT realizados. Ambos os métodos
forneceram valores calculados muito proximos dos resultados medidos ao longo de
um trecho razoavel da extensdo da obra, no caso de se considerar apenas um perfil

do subsolo.

Tabela 2.33 Recalque previsto por métodos tedricos e medido por 5 pinos de instrumentacéo da
execucao de um cais de atracacdo em Angra dos Reis/RJ

Pinos 1 2 3 4 5
Recalque (mm) 13 14,2 15,6 10,3 9,6
Sondagem SP-01 SP-02
Schmertmann et al. (1978) 17,2 9,9
Barata (1984) 15,7 10,4

Fonte: Oliveira et al. (2016)

2.4.4 Recalques admissiveis

Os recalques admissiveis sdo aqueles que néo prejudicam a utilizacdo da estrutura,
obedecendo ao Estado Limite de Servi¢o (ELS). O recalque total no solo é composto

por uma parcela de recalque por adensamento e outra de recalque imediato.

O recalgue por adensamento é lento e ocorre devido a deformacgéo volumétrica do
solo (com reducéo no indice de vazios do solo), ou seja, ocorre principalmente em
argilas saturadas sob carga permanente. Ja o recalque imediato, como o proprio nome
diz, € um recalque rapido e ocorre em condi¢des ndo-drenadas em argila e drenadas

em areias.

Toda fundacao sofre deslocamentos verticais (recalques) quando submetida a algum
tipo de carregamento, e esses deslocamentos dependem da interagao solo-estrutura.
Teixeira e Godoy (1996) dizem que, mesmo para valores exagerados do recalque
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total, na teoria, uma estrutura nao sofreria danos se eles fossem uniformes, ou seja,
se os recalques fossem iguais em toda sua extensao. No entanto, recalques uniformes
nao acontecem na pratica, pois sempre ha ocorréncia de recalques diferenciais devido
a algum tipo de carga variavel e, principalmente, devido a heterogeneidade do solo.
Portanto, a limitacdo do recalque total € uma das maneiras de se limitar o recalque

diferencial.

Observando dados de recalques, Terzaghi e Peck (1967) chegaram a concluséo que,
em areias, para sapatas continuas carregadas uniformemente e sapatas isoladas com
aproximadamente as mesmas dimensfes, o recalque diferencial geralmente néo
passa de 50% do maior recalque observado e que, sob condigcbes extremas, 0
recalque diferencial geralmente ndo passa de 75% do maior. Assim, para os valores
admissiveis de recalque em solos arenosos, Terzaghi e Peck (1967) recomendam:

25mm para o recalque total em sapatas isoladas e 20mm para o recalque diferencial.

2.5 Tensao admissivel

A ABNT-NBR6122/2010 define tensdo admissivel de uma fundacao superficial como
sendo a tenséo aplicada por uma fundacao superficial ao terreno, provocando apenas
recalques que a construcdo pode suportar sem inconvenientes e oferecendo,
simultaneamente, seguranca satisfatoria contra a ruptura ou o escoamento do solo ou
do elemento estrutural de fundacéo. Portanto, a tensdo admissivel de uma fundacéo
depende tanto da ruptura quanto do recalque, e esses séo dois fatores analisados

separadamente.

Uma vez conhecidas as caracteristicas de compressibilidade e resisténcia ao
cisalhamento do solo e outros parametros eventualmente necessarios, a sua tensao
admissivel e o seu recalque podem ser determinados por meio de teoria desenvolvida
na Mecéanica dos Solos, levando-se em conta eventuais inclinagdes da carga no
terreno e suas excentricidades (ABNT-NBR6122/2010).

Meyerhof (1951) afirmou que um projeto de fundacfes deve fornecer uma adequada
margem de seguranca contra a ruptura e os recalques total e relativos devem ser
mantidos dentro de limites que possam ser tolerados pela estrutura. Meyerhof (1951)
comenta que a carga maxima aplicada a fundacgéo é geralmente determinada com a

adocéao de um fator de seguranca igual a 3.
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A tensdo admissivel a ser aplicada ao solo pelas sapatas deve oferecer seguranca
contra a ruptura (Estado Limite Ultimo) e contra os recalques excessivos (Estado
Limite de Servico). Assim, ela deve ser a carga limite que ndo gere ruptura da
estrutura, nem do sistema sapata-solo, e que também nédo gere um recalque que a

deixe improépria para utilizagéo, considerando um certo grau de segurancga.

Para definir a tensdo admissivel, procede-se da seguinte forma: encontra-se a tensao
pela analise de ruptura e divide-se pelo fator de seguranca, geralmente igual a 3.
Calcula-se a tensdo que provocaria um recalque igual ao recalque admissivel,
geralmente igual a 25mm. A tensdo admissivel deve atender a esses dois fatores e

serd o menor entre os dois.
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3 METODOLOGIA

Nesta dissertacdo foi analisada a influéncia da dimensao da sapata no valor da tenséo
admissivel em solos arenosos e alguns fatores que interferem nessa variacdo. Para
isso, foram selecionados métodos de calculo da capacidade de carga e do recalque
para estimar a tensdo admissivel para o ELU e o ELS, sendo possivel analisa-los e

comentar sobre os valores de B* e suas alteracgoes.

3.1 Simulagbes realizadas

Foram feitas diversas simula¢cdes graficas para o célculo da tensdo admissivel pela
ruptura e pelo recalque para um caso padrao inicial adotado. Posteriormente, com
todos os fatores do caso padrao ja fixos, foi-se alterando um fator por vez e analisando
a influéncia que cada fator causa no valor da tensdo admissivel e de B*. Os fatores
analisados foram: os métodos de previsédo de célculo da tensdo admissivel utilizados,
o valor do Nspt, a presenga ou nao do nivel d’agua, os métodos de previsao do calculo

do angulo de atrito utilizados e o tempo considerado.

Também foram selecionados os métodos a serem utilizados para analise, e o critério
adotado foi escolher os mais utilizados nas pesquisas com provas de carga abordadas
neste trabalho. Os métodos selecionados foram Terzaghi (1943), Vésic (1975) e
Meyerhof (1951,1963) para o calculo da capacidade de carga e Schmertmann (1970)

e Schmertmann et al. (1978) para estimativa do recalque.

3.2 Definicdo do caso de obra padréo inicial adotado

Foi adotada uma situacdo genérica inicial de estudo de caso padrdo, que sera

chamada de “caso A”, apresentada na Figura 3.1:
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Figura 3.1 Modelo padréo de analise (caso A)
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Fonte: elaborada pelo autor

O nivel d’agua (NA) foi considerado na cota -2,00m, que € a mesma de apoio da

fundacao, e as sapatas foram consideradas quadradas (B/L=1,0).

Para peso especifico total do solo, foi adotado v = 20kN/m3, que é um valor médio para
solos arenosos. Para a resisténcia, foi considerado um solo hipotético homogéneo e
arenoso, com Nspt constante com o valor de 20 golpes. Para as camadas de solo
acima do NA, o v sera dado pelo peso especifico total (v = v); e para as camadas
abaixo do NA, o Y sera dado pelo peso especifico submerso (Ysub = Yt - Yw), € adota-se
o0 peso especifico da &gua como Yw = 10kN/m3. Os valores empregados sdo razoaveis
e medianos, conforme observa-se na Tabela 3.1, desenvolvida por Godoy (1972) para
estimativa do peso especifico de solos arenosos, e na Tabela 3.2, apresentada por

Bowles (1977) para mostrar a relacéo de varios parametros do solo com o Nspr.
Dessa forma, para o caso estudado, a sobrecarga considerada tem valor de:
q = Df.y = 1,5.20 = 30kN/m? (90)

Ja foram apresentados anteriormente diversos meétodos para a estimativa do angulo
de atrito de solos arenosos. Para a estimativa do angulo de atrito do caso padrao
inicial, foi utilizada a correlacdo empirica de Godoy (1983) dada pela equacéo abaixo:

@ = 289 + 0,4Ngpy = 28° + 0,4.20 = 36° (91)

Para o célculo da capacidade de carga, foi adotado fator de seguranca igual a 3 (NBR-
6122:2010). Para o célculo do recalque, foi considerado um recalque admissivel de
25mm (NBR-6122:2010), um tempo de 10 anos e uma carga aplicada hipotética de
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2000kN, aumentada em 5% para considerar o peso préprio da sapata, ficando, entéo,
uma carga de 2100kN.

Tabela 3.1 Estimativa do valor do peso especifico de solos

Solo Nspr Consisténcia v (kN/m3)
<2 Muito mole 13
3-5 Mole 15
Solos argilosos 6-10 Média 17
11-19 Rija 19
220 Dura 21
Solo Nspr Compacidade Seca | Umida Saturada
< Fofa 16 18 19
5-8 Pouco compacta
Solos arenosos 9-18 Medte. compacta 17 19 20
19-40 Compacta 18 20 21
>40 Muito compacta

Fonte: Godoy (1972)

Tabela 3.2 Peso especifico de areias e outras correlagdes com Nspr

o~ Pouco Medianamente Muito
Descri¢cao Fofa Compacta
Compacta compacta Compacta
Compacidade 1-0,15 | 0,15-0,35 | 0,35-0,65 | 0,65-0,85 | 0,85 - 1,00
Relativa Dr
Nspr - EUA <4 5-10 11-30 31-50 >50
Nspr - ABNT <4 5-8 9-18 19 - 40 > 40
(1)} 25°-30° 27°-32° 30° - 35° 35°-40° 38°-43°
v (kN/m3) 11-16 14-18 17-20 17 -22 20-23

Fonte: Bowles (1977)

3.3 Resultados experimentais utilizados

Posteriormente, foram analisadas diversas provas de carga publicadas na literatura
para uma comparacdo com métodos de previsdo da capacidade de carga e de
recalque estimados por cada pesquisador, para validagdo e andlise desses métodos.
Foi feito um agrupamento para realizacdo de diversas analises dentre as literaturas

utilizadas.

Por fim, foram feitas diversas simulacdes para situacfes semelhantes as estudadas

por Briaud (1999), que realizou provas de carga em sapatas com diversas dimensdes
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para solos com as mesmas caracteristicas, sendo o trabalho mais completo
encontrado para se analisar a influéncia da dimenséo da base da sapata nos valores
de tensdo admissivel. Foram feitas analises da influéncia do coeficiente de correlacéo
entre os ensaios SPT e CPT (K) e do coeficiente de estimativa do moédulo de

elasticidade (a) para o valor da tensdo admissivel e de B*.
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4 APRESENTAGAO E ANALISE DOS RESULTADOS

O objetivo principal desta dissertacdo € analisar os valores de B* e os diversos fatores
gue o influenciam. Para isso, foram adotados valores tipicos para cada fator, conforme
0 caso padrao (caso A) e foi sendo feita a variacdo de um fator especifico por vez,

conforme andlise.

4.1 Efeito da dimensdo da sapata na tensdo admissivel de sapatas

apoiadas em areia

Cudmani (1994) realizou prova de carga direta em placas com diametros de 0,30, 0,45
e 0,60m em diferentes profundidades sobre um solo areno-argiloso ndo saturado.
Esse autor percebeu que as curvas tensdo x recalque apresentavam um acréscimo
do recalque com o aumento da dimensao da placa para uma mesma tenséo aplicada.
A partir das curvas obtidas, concluiu-se que o aumento da dimensé&o resultava em
uma diminuicdo da tensdo admissivel para varios critérios de ruptura convencionais.

A Figura 4.1 apresenta as curvas obtidas em sua pesquisa:

Figura 4.1 Curvas tenséo x recalque (adaptado de CUDMANI, 1994)

0 20 40 bl 80 100 120 140

p (mm)

o (kPa)

Fonte: Araujo (2016)
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Vianna (2005) analisou o comportamento carga x recalque obtido em 14 provas de
carga em placa com diametros de 0,20, 0,40, 0,80 e 1,50m realizadas in situ, no
Campo Experimental de Fundacdes da USP/Sao Carlos, com diferentes niveis de
succdo matricial. No caso dos ensaios inundados, foi possivel correlacionar
diretamente a capacidade de carga com a dimensao da placa ou a sapata ensaiada.
Observou-se que a variagdo da capacidade de carga com o diametro ndo ocorre
segundo uma funcéo linear do diametro da sapata ou da placa, como admitem os
métodos tedricos, e que essa capacidade é praticamente invariavel quando o diametro
passa de 0,80m para 1,50m. Para analise da influéncia da dimenséo de placas ou
sapatas no recalque, Vianna (2005) fez uma andlise direta dessa influéncia
correlacionando o diametro das placas ou sapata com o0s recalques, para niveis de
tensdo constante. Foi possivel observar que os recalques sdo decrescentes até a
placa de diametro de 0,4m. A partir desse valor, 0os recalques aumentam se a
dimenséo da placa cresce. Para niveis de recalque constante, a tenséo é crescente
até a placa de 0,4m. A partir dessa medida, a tensdo diminui com o aumento do

diametro, tornando-se mais evidente para recalques maiores.

Sabe-se que, pela capacidade de carga, a tensdo admissivel aumenta com o
crescimento da dimensao da fundacao e que, pela analise do recalque, essa tensao
diminui com o aumento da base (B) da fundagéo, como comprovado por Cudmani
(1994). Sendo assim, ha um valor de B que possui um maior aproveitamento da
fundacao, atendendo as especificacdes tanto pela capacidade de carga (ELU) quanto
pelo recalque (ELS) e suportando uma maior tensao admissivel possivel. Isso ocorre
no encontro do gréafico de capacidade de carga com o grafico de recalque e chama-
se de B* a dimensé&o da sapata nesse ponto. Para valores de B menores que B*, a
capacidade de carga pela ruptura é que define a tensédo admissivel, e para valores de
B maiores que B* o recalque é que a define. Schmertmann (1970) afirma que
geralmente é o recalque que controla a tensdo admissivel quando a menor dimensao

de uma sapata sobre areia excede 0,9 a 1,2 metros.

Neste topico séo feitos diversos célculos para a tensdo admissivel do caso A com
valores de B e analisados os efeitos da dimenséo da sapata para a tensao admissivel
e para B*. No subtépico seguinte sdo definidos os métodos de calculo para a
capacidade de carga e do recalque a serem utilizados. Em cada subtdpico seguinte a

esse serd alterado apenas um fator do caso A ou um método de calculo para ser
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possivel a andlise da influéncia de cada fator ou método de célculo nos valores da

tensdo admissivel e de B*.

4.1.1 Estudo da influéncia dos métodos de previsdo da tensédo admissivel

utilizados

Nesta analise foram usados os métodos de Terzaghi (1943), Meyerhof (1963) e Vésic
(1975) para os calculos de capacidade de carga e os métodos de Schmertmann (1970)

e Schmertmann et al. (1978) para os calculos de recalque para o caso A.

A Tabela 4.1 mostra os resultados obtidos para a capacidade de carga para os
métodos citados anteriormente em relagéo ao caso A, com valores da base da sapata

(B) variando de 0,0m a 6,0m, com intervalo de 0,5m por analise.

Tabela 4.1 Analise de capacidade de carga por diversos métodos para o caso A

Terzaghi | Vésic-1 Vésic-2 | Meyerhof | Terzaghi | Vésic-1 Vésic-2 | Meyerhof

B Or Or Or Or Oadm Oadm Oadm Oadm
(m) | (KN/m?3) (KN/m3) (KN/m3) (KN/m3) (KN/m?3) (KN/m?3) (KN/m?2) | (KN/m?)
0,00 | 1414,80 | 1955,31 | 2713,67 | 1568,72 472 652 905 523
0,50 | 1523,52 | 2039,77 | 2642,79 | 1722,58 508 680 881 574
1,00 | 1632,24 | 2124,24 | 2598,72 | 1876,44 544 708 866 625
1,50 | 1740,96 | 2208,70 | 2691,49 | 2030,30 580 736 897 677
2,00 | 1849,68 | 2293,17 | 2655,26 | 2184,16 617 764 885 728
2,50 | 1958,40 | 2377,63 | 2667,31 | 2338,02 653 793 889 779
3,00 | 2067,12 | 2462,10 | 2703,49 | 2491,88 689 821 901 831
3,50 | 2175,84 | 2546,56 | 2753,47 | 2645,74 725 849 918 882
4,00 | 2284,56 | 2631,03 | 2812,07 | 2799,60 762 877 937 933
4,50 | 2393,28 | 2715,49 | 2876,42 | 2953,45 798 905 959 984
5,00 | 2502,00 | 2799,96 | 2944,79 | 3107,31 834 933 982 1036
550 | 2610,72 | 2884,42 | 3016,09 | 3261,17 870 961 1005 1087
6,00 | 2762,64 | 2968,89 | 3089,59 | 3415,03 921 990 1030 1138

Fonte: elaborada pelo autor

Nesse estudo foram feitas duas andlises para o método de Vésic (1975), uma
considerando o fator dq, referente a profundidade de assentamento da fundacéo
(Vésic-2) e outro ndo (Vésic-1). Esse fator depende da dimensdo da base da

fundacao, ndo sendo constante com a variacdo dessa base. Sendo assim, o grafico



105

para o método de Vésic (1975) considerando esse fator ndo é representado por uma
reta. Fica claro pelo grafico que considerar esse fator aumenta a tensdao admissivel

da sapata para qualquer valor de B.

Ja as Tabelas 4.2 e 4.3 mostram os resultados obtidos para a tenséo admissivel para
um recalque de 25mm pelos métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al.
(1978), respectivamente, para o caso A, com valores da base da sapata (B) variando

de 0,5m até 6,0m, com intervalos de 0,5m.

Tabela 4.2 Analise do recalque pelo método de Schmertmann (1970) para o caso A

B o Ap cota o', o', I1zp,max C1 P Oadm P
m) KN/mM?) | kNm?) m) (kN/m?) (mm) | kNm? | (mm)
0,50 8400,0 | 8370,0 2,25 32,5 0,600 0,998 64,93 | 3259,0 | 250
1,00 21000 | 2070,0 2,50 35,0 0,600 0,993 31,97 | 16520 | 250
1,50 933,3 903,3 2,75 37,5 0,600 0,983 2073 | 11165 | 250
2,00 525,0 495,0 3,00 40,0 0,600 0,970 14,93 | 8485 25,0
2,50 336,0 306,0 3,25 42,5 0,600 0,951 11,32 | 6878 | 250
3,00 233,3 203,3 3,50 45,0 0,600 0,926 8,79 580,7 | 25,0
3,50 171,4 141,4 3,75 47,5 0,600 0,894 6,88 504,1 25,0
4,00 131,3 101,3 4,00 50,0 0,600 0,852 5,37 4468 | 250
4,50 103,7 73,7 4,25 52,5 0,600 0,796 4,11 402,2 25,0
5,00 84,0 54,0 4,50 55,0 0,600 0,722 3,03 3664 | 250
5,50 69,4 39,4 4,75 57,5 0,600 0,619 2,09 337,2 25,0
6,00 58,3 28,3 5,00 60,0 0,600 0,500 1,32 3129 | 250

Fonte: elaborada pelo autor

Tabela 4.3 Analise do recalque pelo método de Schmertmann et al. (1978) para o caso A

B c Ap cota o', o', Izp,max C1 P Oadm P
(m) (kN/m?) | (kN/m?) (m) (kN/m?) (mm) | kN/m? | (mm)
0,50 8400,0 | 8370,0 2,25 32,5 2,105 0,998 | 230,67 | 1620,0 | 250
1,00 2100,0 | 2070,0 2,50 35,0 1,269 0,993 68,94 | 969,5 25,0
1,50 933,3 903,3 2,75 37,5 0,991 0,983 3509 | 719,0 25,0
2,00 525,0 495,0 3,00 40,0 0,852 0,970 21,82 | 5827 25,0
2,50 336,0 306,0 3,25 42,5 0,768 0,951 14,96 | 4956 25,0
3,00 233,3 203,3 3,50 45,0 0,713 0,926 10,80 | 4347 25,0
3,50 171,4 141,4 3,75 47,5 0,673 0,894 8,00 389,4 25,0
4,00 131,3 101,3 4,00 50,0 0,642 0,852 5,97 354,2 25,0
4,50 103,7 73,7 4,25 52,5 0,618 0,796 4,41 326,0 25,0
5,00 84,0 54,0 4,50 55,0 0,599 0,722 3,16 302,9 25,0
5,50 69,4 39,4 4,75 57,5 0,583 0,619 2,12 283,5 25,0
6,00 58,3 28,3 5,00 60,0 0,569 0,500 1,31 267,1 25,0

Fonte: elaborada pelo autor

Os métodos para capacidade de carga podem ser feitos de forma direta. Todavia, 0s

métodos para calculo da tensédo admissivel para o recalque ndo podem. Para o calculo
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inicial, foi adotada a carga de 2100kN e estimado um recalque gerado por essa carga.
O valor do recalque estimado pode ser inferior ou superior ao admissivel de 25mm.
Para chegar a tenséo correspondente a admissivel, € necessario ajustar o valor da
tensdo por tentativa e erro até que o recalque atenda a condicdo de 25mm. Nessa
circunstancia, entéo, a tensdo atuante sera a admissivel. Esse procedimento foi feito

para os métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978).

Os resultados das tabelas anteriores geraram o grafico da Figura 4.2 para a variacao
da tensdo admissivel com a variacdo da dimensdo da sapata para o caso A pelos
métodos capacidade de carga de Terzaghi (1943), Meyerhof (1963) e Vésic (1975) e
pelos métodos de recalque de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978).

Figura 4.2 Variacdo da tensé@o admissivel e da dimens&o B da sapata para o caso A pelos métodos
de célculo investigados
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Fonte: elaborada pelo autor

Com uma analise gréafica dos métodos de capacidade de carga, observa-se que o
método de Terzaghi (1943) se mostrou o mais conservador para todos os valores de
B. O método menos conservador foi o de Vésic-2 (1975) para uma faixa de B até
aproximadamente 4m, sendo superado pelo método de Meyerhof (1963) para valores

de B maiores que esse.
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Avaliando os métodos de andlise de recalque, conclui-se que o método de
Schmertmann et al. (1978) € o mais conservador. Analogamente, o método de

Schmertmann (1970) € o menos conservador.

Devido a utilizagdo de varios métodos, ha varios valores de B*. Para essa situacao de
estudo, esses valores variam entre aproximadamente 1,2m e 2,6m. O menor valor
esta no encontro entre os métodos de Vésic-2 (1975) e Schmertmann et al. (1978), e
0 maior valor esta no encontro entre os métodos de Terzaghi (1943) e Schmertmann
(1970).

Na Figura 4.3, é possivel observar que a curva do método para capacidade de carga
pela ruptura de Terzaghi (1943) intercepta a curva da capacidade de carga pelo
recalque de Schmertmann et al. (1978), para valores especificos da largura da sapata
B. Para valores de B menores que, aproximadamente, 1,90m, a tensdo admissivel é
comandada pela curva da capacidade de carga pela ruptura. Para valores de B
maiores que 1,90m, a tensdo admissivel é definida pela curva da tenséo pelo recalque

(para 25mm).

Observa-se também que no ponto de interseccdo das curvas a tensao admissivel é
maxima, com valor em torno de 610kN/mz, e que a tensédo que nao produz ruptura ou
recalques excessivos no solo, nas sapatas quadradas com até 6,0m de largura,
apresenta valor 267kN/m2, obtido pela curva do recalque no ponto B = 6,0m. Essa
poderia ser a tensdo admissivel Unica adotada para todo o projeto de fundacéo do
caso ficticio adotado. E possivel, também, selecionar uma faixa de valores de B
utilizados na obra e adotar a menor tensdo admissivel nessa faixa para toda a obra,

no caso ficticio estudado.

Para as proximas analises néo serao utilizados todos os métodos apresentados aqui
para conseguir graficos mais limpos e de mais facil analise. Serdo utilizados os
métodos de Terzaghi (1943) para capacidade de carga e de Schmertmann et al.
(1978) para recalque pois sdo os métodos que se mostraram mais conservadores em
solos arenosos para cada critério e apresentaram um valor médio de B*, de

aproximadamente 1,9m, como mostrado na Figura 4.3.
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Figura 4.3 Variagdo da tensdo admissivel e da dimensao B da sapata para o caso A pelos métodos
de Terzaghi (1943) e Schmertmann et al. (1978)
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Fonte: elaborada pelo autor

4.1.2 Estudo da influéncia do Nspt

6,0

Para a andlise da influéncia do resultado de ensaios SPT no valor da tensao

admissivel e de B*, foram feitos os calculos para o caso Al, em que se mantiveram

todos os parametros do caso A, menos o valor de Nspr. Foram utilizados os valores

de 10, 20, 30 e 40 golpes, a fim de ter uma boa abrangéncia de resultados para

analise.

Pelo método de Godoy (1983), o valor do angulo de atrito (g) muda de acordo com o

Nspt Segundo a equacéao abaixo:
@ = 280 + 0'4NSPT
Assim, temos os resultados:

¢ = 28° +0,4.10 = 32°

(92)

(93)



¢ =28°+0,4.20 = 36°

¢ = 28° + 0,4.30 = 40°

@ = 28° + 0,4.40 = 44°
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(94)

(99)

(96)

A mudanca dos valores do angulo de atrito também altera os valores de Nq e NY pela

Tabela 2.11, que modificam significativamente os valores de tensdo admissivel para

0 caso Al. Pela Tabela 4.4 e pela Figura 4.4, observa-se que os valores de tensao

admissivel pela ruptura aumentam consideravelmente com o aumento do Nspr.

Tabela 4.4 Analise de capacidade de carga pelo método de Terzaghi (1943) para o caso Al, com
variacao dos valores de Nspr

Nspt
10 20 30 40 10 20 30 40

B Ouilt Ouilt Oult Oult Oadm Oadm Oadm Oadm
(m) (KN/m?) (KN/m?) (KN/m2) (KN/m2) (KN/m2) (KN/m2) (KN/m2) (KN/m2)
0,00 855,60 1414,80 | 2438,10 | 4432,20 285 472 813 1477
0,50 909,34 1523,52 | 2668,72 | 4955,40 303 508 890 1652
1,00 963,08 1632,24 | 2899,34 | 5478,60 321 544 966 1826
1,50 1016,82 | 1740,96 | 3129,96 | 6001,80 339 580 1043 2001
2,00 1070,56 | 1849,68 | 3360,58 | 6525,00 357 617 1120 2175
2,50 1124,30 | 1958,40 | 3591,20 | 7048,20 375 653 1197 2349
3,00 1178,04 | 2067,12 | 3821,82 | 7571,40 393 689 1274 2524
3,50 1231,78 | 2175,84 | 4052,44 | 8094,60 411 725 1351 2698
4,00 1285,52 | 2284,56 | 4283,06 | 8617,80 429 762 1428 2873
4,50 1339,26 | 2393,28 | 4513,68 | 9141,00 446 798 1505 3047
5,00 1393,00 | 2502,00 | 4744,30 | 9664,20 464 834 1581 3221
5,50 1446,74 | 2610,72 | 4974,92 | 10187,40 482 870 1658 3396
6,00 1500,48 | 2719,44 | 5205,54 | 10710,60 500 906 1735 3570

Fonte: elalorada pelo autor
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Figura 4.4 Variagdo da capacidade de carga e da dimensédo B da sapata para o caso Al pelo método
Terzaghi (1943), com varia¢éo dos valores de Nspr
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Fonte: elaborada pelo autor
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A variacdo do Nspt também altera a tensdo admissivel pelo recalque: quanto maior o

Nspt, maior a tensdo admissivel pelo recalque, como mostrado na Tabela 4.5 e na

Figura 4.5 para o caso Al, mas de forma menos drastica do que pela ruptura. Para o

uso do método de Schmertmann et al. (1978) foi feito o mesmo procedimento descrito

no topico anterior.

Tabela 4.5 Andlise do recalque pelo método de Schmertmann et al. (1978) para o caso Al, com

variagéo dos valores de Nspt

B o Ap cota a'v o'v Izp,max C1l gadm cgadm cadm cadm
(m) (kN/m2) [ (kKN/m2) (m) (KN/m2) Nspt 10 | Nspt 20 | Nspt 30 | Nspt 40
0,50 8400,00 | 8370,00 2,25 32,50 2,10 1,00 955,8 1620 2200,5 2730
1,00 2100,00 | 2070,00 2,50 35,00 1,27 0,99 570,2 969,5 1322 1646
1,50 933,33 903,33 2,75 37,50 0,99 0,98 423,6 719 982,1 1225
2,00 525,00 495,00 3,00 40,00 0,85 0,97 344,3 582,7 796,3 994
2,50 336,00 306,00 3,25 42,50 0,77 0,95 294,1 495,6 677,2 846
3,00 233,33 203,33 3,50 45,00 0,71 0,93 259,1 434,7 593,5 741,8
3,50 171,43 141,43 3,75 47,50 0,67 0,89 233,2 389,4 531,2 663,9
4,00 131,25 101,25 4,00 50,00 0,64 0,85 213,25 354,2 482,8 603,2
4,50 103,70 73,70 4,25 52,50 0,62 0,80 197,3 326 443,9 554,5
5,00 84,00 54,00 4,50 55,00 0,60 0,72 184,25 302,9 411,9 514,4
5,50 69,42 39,42 4,75 57,50 0,58 0,62 173,35 283,5 385 480,6
6,00 58,33 28,33 5,00 60,00 0,57 0,50 164,15 267,05 362,1 451,8

Fonte: elaborada pelo autor
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Figura 4.5 Variacdo da tens@o admissivel pelo recalque e da dimenséo B da sapata para o caso Al
pelo método de Schmertmann et al. (1978), com mudanca nos valores de Nspr
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Fonte: elaborada pelo autor

Sobrepondo as Figuras 4.5 e 4.5, chegamos na Figura 4.6, em que é possivel analisar
a variacdo de B* com os valores do ensaio SPT.

A Figura 4.6 mostra que o Nspt € um fator extremamente importante, sendo o mais,
para a andlise da capacidade de carga em solos arenosos, tendo uma variagdo muito
significativa entre os resultados com Nspr diferentes. ISso mostra o quao importante é
a qualidade como séo feitos os ensaios SPT e poder confiar em seus resultados.
Observa-se que a capacidade de carga € ainda mais influenciada pelo Nspt do que o

recalque, visto que as varia¢des foram ainda maiores.

Os valores de B* séo relativos ao encontro das curvas de recalque e ruptura na Figura
4.6 com o0 mesmo valor de Nspt (representados pela mesma cor). Com o aumento do
valor de Nspt, houve um aumento da tensdo admissivel pela ruptura e pelo recalque.
Devido a ndo uniformidade do aumento da tensdo admissivel pela capacidade de
carga e pelo recalque, o valor de B* ndo se manteve constante. Ele passou de
aproximadamente 1,9m, com Nspr 10, para aproximadamente 0,9m, com Nspr 40.

Sendo assim, o0 aumento do valor de Nspt diminui o valor de B* para o caso Al.
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Figura 4.6 Variacdo da tens@o admissivel e da dimensao B da sapata para o caso Al pelos métodos
de Terzaghi (1943) e Schmertmann et al. (1978), com mudanca nos valores de Nspr
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Fonte: elaborada pelo autor

Isso quer dizer que para elaboracéo de um projeto de fundagéo em sapata com essas
caracteristicas (caso Al) e com Nspr de 10, a ruptura definiria a tensdo admissivel
para sapatas de até 1,9m. Para Nspr 40, a ruptura a definiria para sapatas de até
0,9m. Sendo assim, quanto maior o valor de Nspt, maior a importancia de considerar
0 recalque nos projetos de fundacdo em solo arenoso, visto que, dependendo da
dimenséao das sapatas e das cargas do projeto, o recalque definira boa parte da tensdo

admissivel.

4.1.3 Estudo da influéncia da presenca do nivel d’agua

Para a analise da influéncia da presenga do nivel d’agua no valor da tensao admissivel
e de B*, foram feitos os calculos para o caso A2. Mantiveram-se todos 0s parametros
do caso A, menos nivel d’agua, que foi adotado com NA a base da sapata, como no
caso A, e sem a presenca do NA, para poder analisar as duas situacdes (assumindo

NspT constante).



113

A alteragdo do nivel d’agua muda a tenséo efetiva no solo abaixo da sapata, que
conseguentemente modifica os valores da tensédo admissivel tanto pela ruptura quanto

pelo recalque.

Para a capacidade de carga pela ruptura, a auséncia do nivel d’agua altera o peso
especifico do solo, que afeta diretamente a equacéo de Terzaghi (1943). Observa-se
na Tabela 4.6 e na Figura 4.7 que o aumento do nivel d’agua diminui a tenséo
admissivel pela ruptura para o caso A2, e essa diferenca é consideravelmente elevada

com o aumento da base da sapata.

Tabela 4.6 Analise de capacidade de carga pelo método de Terzaghi (1943) para o caso A2, com e

sem a presencga do NA

ComNA | SemNA | ComNA | SemNA
B Oult Oult Oadm Oadm

(m) (KN/m?) (KN/m?) (KN/m?2) (KN/m?2)
0,0 1414,8 1414,8 472 472
0,5 1523,5 1632,2 508 544
1,0 1632,2 1849,7 544 617
1,5 1741,0 2067,1 580 689
2,0 1849,7 2284,6 617 762
2,5 1958,4 2502,0 653 834
3,0 2067,1 2719,4 689 906
3,5 2175,8 2936,9 725 979
4,0 2284,6 3154,3 762 1051
4,5 2393,3 3371,8 798 1124
5,0 2502,0 3589,2 834 1196
5,5 2610,7 3806,6 870 1269
6,0 2762,6 4024,1 921 1341

Fonte: elaborada pelo autor

Para o recalque pelo método de Schmertmann et al. (1978), a auséncia de agua altera
a tensao efetiva abaixo da sapata, que altera também a tensao efetiva no ponto de I,
maximo e faz com que seja alterado o recalque e a tensédo admissivel por esse. Como
€ possivel observar na Tabela 4.7 e na Figura 4.8, a presenca de agua diminui a
capacidade de carga pelo recalque, mas sem muita significancia.
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Figura 4.7 Variagdo da capacidade de carga e da dimensédo B da sapata para o caso A2 pelo método
Terzaghi (1943), com e sem a presenca do NA
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Fonte: elaborada pelo autor

Tabela 4.7 Andlise do recalque pelo método de Schmertmann et al. (1978) para o caso A2, com e

sem a presenca do NA

Com NA | Sem NA

B Oadm Oadm

(m) (kN/m?) | (kN/m?)

0,5/ 1620,0| 1646,0

1,0 969,5 994,0

1,5 719,0 741,7

2,0 582,7 603,3

2,5 495,6 514,4

3,0 434,7 451,8

35| 3894 4050

4,0/ 3542 3686

4,5 326,0 339,3

5,0 302,9 315,2

5,5 283,5 294,9

6,0 267,1 277,6

Fonte: elaborada pelo autor
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Figura 4.8 Variagdo da tens@o admissivel pelo recalque e da dimenséo B da sapata para o caso A2
pelo método de Schmertmann et al. (1978), com e sem a presenca do NA
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Fonte: elaborada pelo autor

Como mostrado na Figura 4.9, o valor de B* aumenta com a elevacédo do nivel d’agua,
tendo seu valor mais afetado pela ruptura do que pelo recalque. Com a presenca do
NA, a ruptura define a tensdo admissivel para sapatas com até aproximadamente
1,9m para o caso A2, e sem a presenca do NA, a ruptura define a tensdo admissivel

para sapatas de até aproximadamente 1,6m para 0 mesmo caso.

O nivel d’agua é um fator importante para o célculo da tensdo admissivel de uma
sapata em solo arenoso, e essa importancia aumenta com a elevacdo das dimensdes
da sapata, tornando a diferenga entre seus valores com a variagdo do nivel d’agua

cada vez mais significantes.
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Figura 4.9 Variacdo da tens@o admissivel e da dimensao B da sapata para o caso A2 pelos métodos
de Terzaghi (1943) e Schmertmann et al. (1978), com e sem a presenc¢a do NA
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Fonte: elaborada pelo autor

6,0

influéncia dos métodos de previsdo do angulo de atrito

Para a analise da influéncia do angulo de atrito no valor da tensdo admissivel e de B*,

foram feitos os célculos para o caso A3, em que se mantiveram todos os parametros

do caso A, menos o método de calculo do angulo de atrito, e foram utilizados os
métodos de Teixeira (1996), Godoy (1983), Mello (1971) e Décourt (1991), com o

objetivo de ter uma maior variedade de valores do angulo de atrito para analise.

De acordo com o0 método utilizado para o calculo do angulo de atrito, houve diferentes

resultados, mesmo que todos os outros fatores ndo sofressem alteracéo.

Pelo método de Godoy (1983), temos:

Para Teixeira (1996):

@ = 28° + 0,4Ngpy = 28 + 0,4.20 = 36°

(97)
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@ = J20Nspr + 15° = v/20.20 + 15 = 35° (98)

Pelo método de Mello (1971), de acordo com a Figura 2.1, para uma tenséo vertical
efetiva de 200kPa e um solo granular, ha um angulo de atrito de aproximadamente
37°.

Pelo método de Décourt (1991), é necessario corrigir o valor de Nspt para N60:

_ N.ER; 2072 _ - (99)
07 60 ~ 60

Pela Tabela 2.10, o valor do angulo de atrito esta entre 38° e 39°, sendo mais proximo
de 38°. Entdo, para ter uma variagdo uniforme com os outros métodos de calculo,

foram utilizados os dois valores.

Os valores da tensdo admissivel para os valores de angulo de atrito entre o intervalo

de 35° a 39° no caso A3 foram mostrados na Tabela 4.8 e na Figura 4.10:

Tabela 4.8 Analise de capacidade de carga pelo método de Terzaghi (1943) para o caso A3, com
variagdo dos valores do angulo de atrito

o] 35 36 37 38 39 35 36 37 38 39

B Tt i 8 Tt i 8 Tt T s . T s - T
(m}) (kNim™) (kNI (kNim™) (kN/m*) (kNim™) (kN/m*) (kNim™) (kN/m*) (kNim™) (kN/m*)
0,00 124320 1414 80 1614,00 1846 50 2118,30 414 472 538 616 706
0,50 1334,02 152352 1744 54 200372 2308,35 445 s08 582 668 )
1,00 1424 54 1632 24 1875,08 21560 594 24538 42 475 Sz 625 720 333
1,50 1515,66 1740 95 200562 231818 2688 48 05 5&o 659 773 396
2,00 1606, 48 1849 58 2136,16 247538 2878,54 335 617 [ 4 825 60
2,50 1657 30 1958 40 228870 2832 60 3068 60 566 653 756 a2rd 1023
3,00 1788,12 2067 12 2357 24 2789 .82 325866 506 639 799 530 1086
3,50 187894 217584 2527 78 2547 04 344872 626 725 243 g82 1150
4,00 19659, 76 2284 58 285832 30426 3638,78 657 752 86 1035 1213
450 2060,58 235328 273886 3261 48 382884 637 798 930 1087 1276
5,00 2151,40 2502 00 291940 341870 4018,90 T 834 973 1140 1340
5,50 2242 22 261072 3045 54 357592 4208 95 T4T 870 1017 1182 1403
6,00 2333,04 2719 44 318048 3r33 4 4359 02 Tre bo& 1060 1244 1466

Fonte: elaborada pelo autor
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Figura 4.10 Variacdo da capacidade de carga e da dimenséo B da sapata para o caso A3 pelo
método Terzaghi (1943), com mudanga nos valores do angulo de atrito
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Fonte: elaborada pelo autor

Observa-se na Figura 4.10 que a mudanca € significativa dependendo do método
adotado para o célculo do angulo de atrito do solo arenoso, com a capacidade de
carga para um angulo de atrito de 39° chegando a ser cerca de 80% maior que para

um angulo de atrito de 35°.

Pode-se observar que quanto menor o angulo de atrito, menor a capacidade de carga
pelo ELU da fundag&o. Sendo assim, o método de céalculo do angulo de atrito de
Teixeira (1996), que tem como resultado 35°, se mostrou o mais conservador, e 0
método de célculo de Décourt (1991), que teve como resultado um valor entre 38° e
399, se mostrou 0 método menos conservador para estimativa da tensdo admissivel

pela ruptura.

A alteracdo do angulo de atrito ndo influencia no recalque e, por isso, também nao
influi na tensdo admissivel pelo ELS. Sendo assim, chegamos ao grafico da Figura

4.11, em que se sobrepdem os graficos de tensdo admissivel pelo ELU e ELS.
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Figura 4.11 Variacdo da tensdo admissivel e da dimenséo B da sapata para o caso A3 pelos métodos
de Terzaghi (1943) e Schmertmann et al. (1978), com mudanga nos valores do angulo de atrito
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Fonte: elaborada pelo autor

Observa-se que o valor de B* diminui com o aumento do angulo de atrito. Entretanto,
o valor da tensdo admissivel referente ao B* se eleva com o aumento do angulo de

atrito.

De acordo com o que é mostrado na Figura 4.11, o valor de B* diminui com o aumento
do angulo de atrito, influenciando apenas a tenséo admissivel pela ruptura. Para um
angulo de atrito de 35°, a ruptura define a tensdo admissivel para sapatas com até
aproximadamente 2,15m para o caso A3. Com um angulo de atrito de 39°, a ruptura
define a tenséo admissivel para sapatas de até aproximadamente 1,2m para 0 mesmo

caso.

Pode-se concluir que é extremamente importante fazer as duas analises (ELU e ELS)
durante a elaborac¢éo de projetos de fundacéo. Se for feita apenas a analise de ruptura
do conjunto solo-estrutura, desconsiderando o recalque, pode haver consideravel erro
na capacidade de carga da fundacio. E possivel citar um exemplo utilizando o
resultado do método de Godoy (1983) da Figura 4.11: se fossemos elaborar um
projeto para uma sapata quadrada de 3,0m de base considerando apenas o ELU,

teriamos uma tensdo admissivel de quase 700kN/m2, mas, na realidade, como é
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necessario considerar também o recalque, essa tensdo seria de, aproximadamente,
420kN/m2. Isso seria um erro grosseiro muito contra a seguranca, admitindo um
acréscimo 2/3 acima da tensdo admissivel real. Por isso, é importante ter confianca
no valor do &ngulo de atrito utilizado, confirmando seu valor com ensaios de

laboratério ou utilizando correlagdes empiricas regionais, se for possivel.

4.1.5 Estudo da influéncia do tempo considerado

Para a analise da influéncia do tempo considerado no valor da tensao admissivel e de
B*, foram feitos os calculos para o caso A4, em que se mantém todos os parametros
do caso A, exceto o valor do tempo considerado em calculo, a fim de ter uma boa

abrangéncia de resultados para andlise.

O tempo é um fator importante para a capacidade de carga do solo, visto que 0s
recalques ndo ocorrem imediatamente. Os métodos de capacidade de carga pela
ruptura ndo consideram o fator tempo. Sendo assim, seus resultados ndo se alteram
nesse topico. Por outro lado, Schmertmann et al. (1978) considera o tempo pelo fator

C2, dado pela equacéo 84.

O tempo utilizado para os calculos pelo método de Schmertmann et al. (1978) nédo &
uma unanimidade entre os projetistas, que utilizam valores entre 5 e 20 anos e alguns
nem o consideram, para estimar o recalque imediato. A NBR 6122:2010 nao define
um tempo exato a se considerar nos projetos de fundacédo. O codigo de defesa do
consumidor diz em seu artigo 27: “prescreve em 5 (cinco) anos a pretensdo a
reparacdo pelos danos causados por fato do produto ou do servico, iniciando-se a
contagem do prazo a partir do conhecimento do dano e de sua autoria” (BRASIL, 1990,
p. 18). O antigo Cadigo Civil de 1916, em seu artigo 1.245, também fixa em 5 anos a

garantia da obra que o construtor deve dar ao contratante (BRASIL, 1916, p. 149).

Foram feitos os célculos para os tempos de 0, 5, 10, 15 e 20 anos. Segue abaixo 0

fator tempo (C2) para cada um dos casos:

(100)

5
C, =1 +O,2.log0 1 = 1,34
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10 (101)
C;=1+0,2.log— = 1,40
0,1
15 (102)
C;=1+02.log— = 1,44
0,1
(103)

20
Cz =1+ 0,2l0ga = 1,46

E para recalque imediato (t=0), usa-se C2=1.

Os valores da tensdo admissivel para os tempos considerados entre o intervalo de O
a 20 anos para o caso A4 podem ser observados na Tabela 4.9 e na Figura 4.12. Para
0 uso do método de Schmertmann et al. (1978), foi feito o mesmo procedimento

descrito nos tdpicos anteriores.

Tabela 4.9 Andlise do recalque pelo método de Schmertmann et al. (1978) para o caso A4, com
variacdo nos valores do tempo considerado

Tempo 0 anos 5anos | 10 anos | 15 anos | 20 anos
B Oadm Oadm Oadm Oadm Oadm
(m) (KN/m2) | (kN/m2) | (KN/m2) | (KN/m2) | (kKN/m2)
0,5 2089,0 | 1675,0 | 1620,0 | 1590,0 | 1569,0
1,0 1254,4 | 1002,8 969,5 951,3 938,7
1,5 931,5 743,9 719,0 705,5 696,2
2,0 755,0 602,7 582,7 571,6 564,2
2,5 642,0 512,6 495,6 486,3 479,9
3,0 562,8 449,5 434,7 426,5 421,0
3,5 503,8 402,6 389,4 382,1 377,1
4,0 457,8 366,2 354,2 347,6 343,1
4,5 421,0 337,0 326,0 320,0 315,9
5,0 390,7 313,0 302,9 297,4 293,6
5,5 365,2 293,0 283,5 278,4 2749
6,0 343,6 275,9 267,1 262,2 258,9

Fonte: elaborada pelo autor
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Figura 4.12 Variacdo da tensdo admissivel pelo recalque e da dimensédo B da sapata para o caso A4
pelo método de Schmertmann et al. (1978), com mudanc¢a nos valores do tempo considerado
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Fonte: elaborada pelo autor

Pela Figura 4.12, observa-se que a uUnica diferenca significativa é para o recalque
imediato, pois as outras curvas estdo bem proximas. Sendo assim, o importante é
considerar o tempo no calculo da capacidade de carga de fundacdes diretas em solos

arenosos, mas € natural a discordancia na utilizacado de um valor.

A alteracdo do valor considerado de tempo nao influencia na ruptura e, por isso,
também nado age na capacidade de carga pelo ELU. Chegamos, entdo, ao gréafico da
Figura 4.13, em que se sobrepdem os graficos de tensdo admissivel pelo ELS e pelo
ELU.
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Figura 4.13 Variacdo da tensdo admissivel e da dimenséo B da sapata para o caso A4 pelos métodos
de Terzaghi (1943) e Schmertmann et al. (1978), com mudanca nos valores do tempo considerado
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Fonte: elaborada pelo autor

Pela Figura 4.13 observa-se que o valor de B* diminui com o aumento do tempo
considerado, aumentando a importancia do recalque com o tempo. Desconsiderando
0 tempo, o valor de B* esta em torno de 2,4m para o caso A4, ou seja, a ruptura define
a tensdo admissivel até 2,4m e depois passa a ser definida pelo recalque. Ja
considerando o tempo, o valor de B* fica entre 1,8m e 1,9m para o0 caso A4,

dependendo do tempo adotado, sendo uma variagao pouco significativa.

4.1.6 Estudo comparativo entre os métodos de Schmertmann (1970) e
Schmertmann et al. (1978)

Como pode ser analisado na Figura 4.2, o método de Schmertmann et al. (1978) foi
mais conservador que o método de Schmertmann (1970) para todos os valores de
base B analisados, e essa diferenca diminui consideravelmente com o aumento da

base.
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Os topicos anteriores deste capitulo mostraram que os fatores (entre os analisados)
gue mais influenciam o recalque sao Nspt e tempo. Sendo assim sera feita uma
analise dos casos Al (caso A variando o Nspt) e A4 (caso A variando o tempo) para
confirmar se 0 método de Schmertmann et al. (1978) ser4 sempre mais conservador
gue o método de Schmertmann (1970) para todos os casos analisados nesta
dissertagao.

e Caso Al:

Como ja mostrado pela Figura 4.2, o método de Schmertmann et al. (1978) € mais
conservador que o método de Schmertmann (1970) para o caso A com um Nspt de
20 golpes. Entéao, a Figura 4.14 mostra o caso Al para 10 e 30 golpes, e pode-se
constatar que o método de Schmertmann et al. (1978) continua mais conservador para
todos os valores de B analisados. Essa diferenca continua diminuindo com o aumento
da base B da sapata, até o ponto em que os métodos de Schmertmann (1970) e
Schmertmann et al. (1978) praticamente se encontram para o caso A com um Nsprde

10 golpes e com a base B de 6,0 metros.

Figura 4.14 Variacdo da tensdo admissivel pelo recalque e da dimenséo B da sapata para o caso Al
pelos métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978), com mudanca nos valores de
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Fonte: elaborada pelo autor
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e Caso A4:

Como nota-se na Figura 4.2, o método de Schmertmann et al. (1978) € mais

conservador que o método de Schmertmann (1970) para o caso A com um tempo

considerado de 10 anos. De acordo com a Figura 4.12, apenas existe variacao

significativa na tensdo admissivel alterando o tempo considerado para a comparagao

entre o recalque imediato e o ndo imediato, ndo tendo diferenca significativa entre 5 e

20 anos. Entdo, a Figura 4.15 mostra o caso A4 para 0 anos, que constata que o

método de Schmertmann et al. (1978) continua mais conservador para todos 0s

valores de B analisados, e essa diferenca continua diminuindo com o aumento da

base B da sapata.

Figura 4.15 Variacdo da tens@o admissivel pelo recalque e da dimensédo B da sapata para o caso A4
pelos métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978), com mudanca nos valores do

tempo considerado

Tens3o admissivel (kN/m?)

3000

2800 -----t----ptoo s —d oo —do oo — oo - — - = — = Schmertmann (1970) - 0 anos

Schmertmann et al. (1978) - 0 anos

2400 {-----

T T T T T
1 1 1 1 1
1 1 1 1 1
+ + + El -
1 1 1 1 1
1 1 1 1 1
2600 +----- e [, N Q. J [P, Jp—
1 T 1 1 1 1
1 1 1 1 1
L 1 4 J 4
1 1 1 1 1
1 1 1 1 1
1 1 1 1 1

Caso A4
Nspr 20

@=36
NA na base da sapata

2200 {-----f-----t e B R R At

2000 4 -----

1800 4-----

1600
1400
1200
1000
800
600
400

200

o
)
o
(9]
-
=)
=
(9]
N
=)
N
(9]
w
=)
w
n
>
=)
>
(9]
w
=)
o
(9]
o
=)

Largura da sapata (m)

Fonte: elaborada pelo autor

Logo, podemos considerar que o método de Schmertmann et al. (1978) é sempre mais

conservador que o método de Schmertmann (1970) para o caso A com os fatores

analisados nesta dissertacao.
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4.2 Andlise de resultados experimentais encontrados na literatura

Neste tdpico é feita uma analise sobre as publicacbes com resultados experimentais
ja citados anteriormente, separadas em experimentos com medicao de recalque e de
capacidade de carga. Foram agrupados em tabelas de forma a conseguir analisar os
erros de cada método calculado para cada solo analisado.

4.2.1 Métodos de recalque

A Tabela 4.10 mostra os dados do solo, formado por uma areia siltosa fina com silica,
e caracteristicas das sapatas ensaiadas por Briaud (1999). Mostra também a tenséo
admissivel para um recalque de 25mm e a previsao por diversos métodos de célculo.
Pelos resultados de Briaud (1999), o método de Schmertmann (1986) obteve os
resultados mais préximos da realidade para 3 das 5 provas de carga, sendo essas 3
com maior valor de base da sapata. Para as bases menores, o método de Briaud

(1992) se mostrou mais assertivo, para solos com as caracteristicas especificadas.

A Tabela 4.11 apresenta o erro de cada método de previsdo de recalque em relacao
aos resultados da prova de carga apresentados por Briaud (1999). De maneira geral,
0 método de Briaud (1992) apresentou menores erros, com apenas 25,3%, seguido
pelo método de Schmertmann (1986), com 29,0% de erro. Entre os diversos métodos
utilizados, o erro médio variou entre 25,3% e 76,3%, mostrando uma grande

variabilidade entre os métodos existentes.

Lutenegger e Degroot (1995) utilizaram os resultados experimentais de Briaud e
Gibbens (1994) e métodos tedricos de previsao de recalque para fazer uma analise
entre tensdo prevista e medida em campo para um recalque de 25mm. A Tabela 4.12
mostra as caracteristicas do solo e das fundacdes ensaiadas e as tensdes admissiveis
experimentais e tedricas. O método de Parry (1977) foi o que obteve melhores
resultados e bem préximos da realidade para as duas provas de carga com bases
maiores. Para as sapatas de 1 e 1,5 metro, os métodos de Spangler e Handy (1982)
e McCarthy (1977), respectivamente, obtiveram os melhores resultados, porém ainda

foram bem distantes dos resultados das provas de carga.
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Tabela 4.10 Valores de previsédo e medi¢do da tensdo para um recalque de 25mm por Briaud (1999) para uma
areia siltosa fina

Referéncia Briaud | Briaud | Briaud | Briaud | Briaud
(1999) 1 | (1999) 2 | (1999) 3 | (1999) 4 | (1999) 5
Experimento gzs mm (kPa) 850 667 576 500 500
Briaud (1992) 904 584 386 313 313
Burland & Burbidge (1984) 733 510 348 311 311
De Beer (1965) 1140 357 99 66 66
g Ménard & Rousseau (1962) 247 175 103 113 113
S | Meyerhof — CPT (1965) 288 198 118 102 102
-“g Meyerhof — SPT (1965) 195 185 160 157 157
S | Peck & Bazaraa (1967) 1042 844 663 631 631
qé Peck, Hanson & Thornburn (1974) 319 319 317 328 328
g_ Schmertmann — CPT (1970) 455 326 236 217 217
Schmertmann — DMT (1986) 1300 962 658 584 584
Schultze & Sherif (1973) 1465 1162 760 650 650
Terzaghi & Peck (1967) 287 235 199 164 164
k-] Areia Areia Areia Areia Areia
$ Solo siltosa | siltosa | siltosa | siltosa | siltosa
*g fina com | fina com | fina com | fina com | fina com
2 silica silica silica silica silica
é D (m) 0,71 0,76 0,76 0,76 0,89
9 B (m) 1 1,5 2,5 3 3
'§ L (m) 1 1,5 2,5 3 3
§ Y (kN/m3) 15,5 15,5 15,5 15,5 15,5
§ ? (°) 32 32 32 32 32
Nspr médio 15 15 15 15 15

Fonte: elaborada pelo autor com dados de Briaud (1999)

Tabela 4.11 Erros dos métodos de previsédo de recalque utilizados por Briaud (1999) para uma areia siltosa fina

. Briaud (1999) Erro

Referéncia A
1 2 3 4 5 | Médio
Briaud (1992) 6,4% | 12,4% | 33,0% | 37,4% | 37,4% | 25,3%
Burland & Burbidge (1984) 13,8% | 23,5% | 39,6% | 37,8% | 37,8% | 30,5%
De Beer (1965) 34,1% | 46,5% | 82,8% | 86,8% | 86,8% | 67,4%
Ménard & Rousseau (1962) 70,9% | 73,8% | 82,1% | 77,4% | 77,4% | 76,3%
Meyerhof — CPT (1965) 66,1% | 70,3% | 79,5% | 79,6% | 79,6% | 75,0%
o | Meyerhof — SPT (1965) 77,1% | 72,3% | 72,2% | 68,6% | 68,6% | 71,7%
W | peck & Bazaraa (1967) 22,6% | 26,5% | 15,1% | 26,2% | 26,2% | 23,3%
Peck, Hanson & Thornburn (1974) | 62,5% | 52,2% | 45,0% | 34,4% | 34,4% | 45,7%
Schmertmann — CPT (1970) 46,5% | 51,1% | 59,0% | 56,6% | 56,6% | 54,0%
Schmertmann — DMT (1986) 52,9% | 44,2% | 14,2% | 16,8% | 16,8% | 29,0%
Schultze & Sherif (1973) 72,4% | 74,2% | 31,9% | 30,0% | 30,0% | 47,7%
Terzaghi & Peck (1967) 66,2% | 64,8% | 65,5% | 67,2% | 67,2% | 66,2%

Fonte: elaborada pelo autor
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Tabela 4.12 Valores de previsdo e medi¢éo da tensdo para um recalque de 25mm calculados por
Lutenegger e Degroot (1995) com resultados experimentais de Briaud e Gibbens (1994)

Luten. e Luten. e Luten. e Luten. e
Referéncia Degr. Degr. Degr. Degr.
(1995) 1 (1995) 2 (1995) 3 (1995) 4
Experimento qzs mm (kPa) 850 667 576 500
Terzaghi & Peck (1948) 193 180 158 156
_ Peck, Hanson & Thornburn (1953) - 192 152 151
§ Meyerhof (1956, 1965) 201 194 169 163
S | Sowers (1962) 235 235 235 235
E Bowles (1968) 322 306 257 245
‘2 | Bowles (1982) 336 307 264 256
‘% McCarthy (1977) - 441 351 319
53. Parry (1977) 1400 933 560 467
Spangler & Handy (1982) 582 371 227 193
Van der Vlugt & Rosenthal (1989) 85 130 200 180
‘—g Areia siltosa | Areia siltosa | Areia siltosa | Areia siltosa
£ Solo fina com fina com fina com fina com
‘é silica silica silica silica
a D (m) 0,71 0,76 0,76 0,76
£ B (m) 1 1,5 2,5 3
2 L(m) 1 1,5 2,5 3
é Y (kN/m3) 15,5 15,5 15,5 15,5
ke @ (°) 32 32 32 32
a Nspr médio 15 15 15 15

Fonte: elaborada pelo autor com dados de Lutenegger e Degroot (1995)

Noguchi (2012) e Duarte (2006) realizaram provas de carga que nao chegaram a

ruptura, mas em que foram possivel medir o recalque causado. A Tabela 4.13

apresenta as caracteristicas do solo e da fundacdo para cada uma das pesquisas,

além da carga ensaiada, do recalque medido e dos tedricos estimados por diversos

métodos. Para os estudos de Noguchi (2012), o método de Décourt (1992) foi 0 Unico

gue se aproximou consideravelmente do resultado medido pela prova de carga. Para

a pesquisa de Duarte (2006), o método de Ménard et al. (1962) apresentou melhores

resultados. O Gnico método comum entre os dois estudos foi o de Schmertmann et al.

(1978), que ndo apresentou resultados proximos aos medidos em campo para

nenhum dos dois casos. Isso pode ser explicado pela grande quantidade de finos nos
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solos ensaiados, pois, originalmente, o método de Schmertmann et al. (1978) foi

desenvolvido para o calculo de recalques em solos arenosos.

Tabela 4.13 Valores de previsdo e medicédo de recalque para provas de carga realizadas por Noguchi

(2012) e Duarte (2006)

Referencia Noguchi Duarte
(2012) 1 (2006) 1
Experimento recalque (mm) 4,15 6,4
Schmertmann et al. (1978) 10,65 13,7
Schultze & Sherif (1973) 10,4
_ | Décourt (1992) 4,6
§ Burland & Burbidge (1985) 7,5
o | Anagnostopoulos, Papadopoulos & Kavvadas
® |(1991) 22
g Bazaraa (1967) 11,4
;i_ Meyerhof (1976) 16,46
PMT - Ménard et al. (1962) 6,15
SPT - Lei de Hooke 7,5
DMT - Marchetti et al. (1997) 5
Argila = 41%; Argila = 51%;
Solo Silte = 31%; Silte = 19%;
Areia = 28% Areia = 30%
o D (m) 0,1 0,4
3 B (m) 0,8
g L (m) 0,8
3 Diametro (m) 0,4
% Y (kN/m?) 20,8 16,44
k @ (°) 19 21
S c (kPa) 67 65,2
ke Nspr médio 30,0 10
a e 0,6 1,397
So (%) 96,0
Carga (kPa) 600 98
OCR 3,3

Fonte: elaborada pelo autor com dados de Noguchi (2012) e Duarte (2006)

A Tabela 4.14 apresenta o erro de cada método de previséo de recalque em relacao
aos resultados das provas de carga apresentadas por Noguchi (2012) e Duarte (2006).
De maneira geral, o método de Décourt (1992) apresentou menores erros para a prova
de carga de Noguchi (2012), com apenas 10,8%, e o método de Ménard et al. (1962)
apresentou menores erros para a prova de carga de Duarte (2006), com apenas 3,9%.

Os outros métodos tiveram erros bastante acima do que o0s mencionados
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anteriormente. O método de Schmertmann et al. (1978) apresentou erro bastante
elevado nas duas situagdes, com 156,6% para Noguchi (2012) e 114,1% para Duarte
(2006). Isso pode se justificar pelo alto valor de coesédo apresentado pelo solo nas
duas situacdes, visto que os métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al.

(21978) foram originalmente desenvolvidos para solos arenosos.

Tabela 4.14 Erros dos métodos de previsao de recalque utilizados por Noguchi (2012) e Duarte

(2006)
Referéncia Noguchi Duarte
(2012)1 (2006) 1
Erro médio 185,7% 39,3%
Schmertmann et al. (1978) 156,6% 114,1%
Schultze & Sherif (1973) 150,6%
Décourt (1992) 10,8%
Burland & Burbidge (1985) 80,7%
o Anagnostopoulos, Papadopoulos & Kavvadas 430,1%
ut_l (1991)
Bazaraa (1967) 174,7%
Meyerhof (1976) 296,6%
PMT - Ménard et al. (1962) 3,9%
SPT - Lei de Hooke 17,2%
DMT - Marchetti et al. (1997) 21,9%

Fonte: elaborada pelo autor

Os resultados observados nas tabelas anteriores, que comparam os valores de
previsdo e medicdo de capacidade de carga para provas de carga realizadas por
Briaud (1999), Noguchi (2012) e Duarte (2006), mostram que:

- A variedade de métodos utilizados foi bastante elevada,;

- Nenhum método foi utilizado em todos os estudos, mas pelo menos o de
Schmertmann (1970) ou o de Schmertmann et al. (1978) foi usado sempre;
-Para as provas de carga realizadas por Briaud (1999), o método mais confiavel
foi Peck & Bazaraa (1967), com apenas 23,3% de erro, seguido por Briaud
(1992), com 25,3%, e Schmertmann (1986), com 29,0%;

- Para o experimento de Noguchi (2012), o método mais confiavel foi de Décourt
(1992), com 10,8% de erro;

- Para 0 experimento de Duarte (2006), o método mais confidvel foi de Ménard
et al (1962), com 3,9% de erro;
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- O método de Schmertmann et al. (1978) apresentou erro bastante elevado
nas duas situagdes, com 156,6% para Noguchi (2012) e 114,1% para Duarte
(2006), provavelmente pelo alto valor de coeséo apresentado pelo solo nas
duas situagdes, visto que os métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann
et al. (1978) foram originalmente desenvolvidos para solos arenosos.

4.2.2 Métodos de capacidade de carga

Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002), Briaud (1999) e
Noguchi (2012) realizaram pesquisas em que executaram provas de carga que
definiram uma tensé&o de ruptura experimental, e calcularam a previsédo de capacidade
pela ruptura por diversos métodos existentes. As caracteristicas dos solos e das
fundacdes ou placas de ensaio e algumas outras das pesquisas ja foram abordadas
anteriormente neste trabalho. As Tabelas 4.15a a 4.15d sé&o originalmente uma tabela,
apenas, dividida para ser apresentada por completo, e mostram resumidamente as
caracteristicas dos solos e das fundacdes ou placas ensaiadas, bem como a tensdo
de ruptura obtida nos ensaios e as previstas por diversos métodos de calculo

conhecidos na literatura, com os principais nomes ja abordados nesta dissertacao.
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Tabela 4.15a Comparacgdes entre os valores de previsdo e medi¢cdo de capacidade de carga para
provas de carga realizadas por Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),
Briaud (1999) e Noguchi (2012), com as caracteristicas do solo e das fundagdes/placas ensaiadas

Muhs Muhs Muhs Muhs | Milovie | Milovie | Milovie | Milovie
Referéncias (1969) | (1969) | (1969) | (1969) | (1965) | (1965) | (1965) | (1965)
1 2 3 4 1 2 3 4

Experimentodu | 4580 | 1220 | 2420 | 3300 | 410 | 550 | 220 | 260

(kPa)
Terzaghi (1943) 940 920 2290 1970 430 650 250 290
__ | Meyerhof
& 1(1963) 820 1030 2640 2840 480 760 230 300
i;’ Hansen (1970) 720 980 2370 2340 500 800 220 310
® | Vésic (1973) 810 1040 2510 2470 510 820 230 320
g Balla (1962) 1400 1530 3580 3300 600,0 920 260 380
:i_ Vargas (1955)

Briaud (1992)
Briaud (1993)

Solo
L= D (m) 0 0,5 0,5 0,5 0,4 0,5 0,0 0,3
i B (m) 0,5 0,5 0,5 0 | 071 | 071 | 071 | 071
E L (m) 2 2,0 2,0 10 | 071 | 071 | 071 | o71
z Didmetro (m)
E v (kN/m? 156 | 16,38 | 17,06 | 17,06 | 17,65 | 17,65 | 17,06 | 17,06
z 3 () 385 | 3625 | 40,75 | 385 22 25 20 20
§ ¢ (kPa) 637 | 392 | 78 78 | 12,75 | 147 | 98 9,8
-‘8‘1i Nser médio
(a] €o

So (%)

Fonte: elaborada pelo autor com dados de Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),
Briaud (1999) e Noguchi (2012)
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Tabela 4.15b Comparagdes entre os valores de previsdo e medi¢cdo de capacidade de carga para

provas de carga realizadas por Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),

Briaud (1999) e Noguchi (2012), com as caracteristicas do solo e das fundac¢bes/placas ensaiadas

. Mello J. | Mello J. | Mello J. | Mello J. | Mello J. | Mello J.
Referéncias
(2002) 1 | (2002) 2 | (2002) 3 | (2002) 4 | (2002) 5 | (2002) 6
Experimento q. 585 380 275 235 360 415
(kPa)
Terzaghi (1943) 985,1 4445 567,7 560,1 428,3 453,7
Meyerhof
T | (1963) 917,7 412 522,5 513,5 395,9 423,2
-
o |Hansen (1970) 924 408,5 518,6 514 389,2 414,2
-cg Vésic (1973) 1118,5 | 501,8 637,8 628,1 482,2 513,4
£ | Balla (1962)
g Vargas (1955)
Briaud (1992)
Briaud (1993)
Areia Areia Areia Areia Areia *Areia
Solo muito muito muito muito muito muito
o argilosa | argilosa | argilosa | argilosa | argilosa | argilosa
o
£ D (m) 0,4 0,4 0,4 0,4 0,4 0,4
§ B (m)
i L (m)
€ | Diametro(m) | 0,33 0,5 0,8 0,5 0,8 0,8
5 Y (kN/m?3) 18,3 18,9 17,1 16,9 18,0 18,8
o
° @ (°) 32 30 29 29 29 30
-§ c (kPa) 53 26 35 35 26 26
o Nspr médio 7,3 4,9 4,4 4,9 4,5 4,4
€o 0,56 0,61 0,75 0,7 0,72 0,65
So (%) 52,34 72,62 39,21 41,86 60 77,19

Fonte: elaborada pelo autor com dados de Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),

Briaud (1999) e Noguchi (2012)

*Solo com inundag&o prévia
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Tabela 4.15¢c Comparacdes entre os valores de previsdo e medi¢cdo de capacidade de carga para

provas de carga realizadas por Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),

Briaud (1999) e Noguchi (2012), com as caracteristicas do solo e das fundagdes/placas ensaiadas

. Briaud Briaud Briaud Briaud Briaud
Referéncias
(1999) 1 (1999) 2 (1999) 3 (1999) 4 (1999) 5
E"per(':;:')‘m A 1740%* 1511%* 1136** 1000** 1139%*
Terzaghi (1943) 619 740 829 826 826
Meyerhof
T | (1963) 832 991 1058 1034 1034
3
o | Hansen (1970) 772 814 769 730 730
-tg Vésic (1973) 825 896 885 885 855
£ |Balla (1962)
g Vargas (1955)
Briaud (1992) 872 779 781 783 783
Briaud (1993) 1743 1608 1737 1892 1892
Areia siltosa | Areia siltosa | Areia siltosa | Areia siltosa | Areia siltosa
Solo fina com fina com fina com fina com fina com
o silica silica silica silica silica
©
£ D (m) 0,71 0,76 0,76 0,76 0,89
§ B (m) 1,0 1,5 2,5 3,0 3,0
o L (m) 1,0 1,5 2,5 3,0 3,0
PEJ Diametro (m)
2 Y (kN/m3) 15,5 15,5 15,5 15,5 15,5
o
'3 @ (°) 32 32 32 32 32
§ c (kPa)
o Nspr médio 15 15 15 15 15
€o
So (%)

Fonte: elaborada pelo autor com dados de Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),

Briaud (1999) e Noguchi (2012)

**Tensdo para um recalque de 150mm
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Tabela 4.15d Comparagdes entre os valores de previsdo e medi¢céo de capacidade de carga para
provas de carga realizadas por Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),
Briaud (1999) e Noguchi (2012), com as caracteristicas do solo e das fundagdes/placas ensaiadas

. Noguchi Noguchi Noguchi Noguchi Lopes
Referéncias
(2012) 1 (2012) 2 (2012) 3 (2012) 4 (1997) 1
Experimento q. 1280 1320 1170 1200 1220
(kPa)
Terzaghi (1943) 1347,0 1347,0 1347,0 1347,0 1264,1
. Meyerhof
O |(1963) 1365,0 1365,0 1365,0 1365,0 1651,6
3
< | Hansen (1970) 1402,0 1402,0 1402,0 1402,0
'c;u Vésic (1973) 1407,0 1407,0 1407,0 1407,0
£ |Balla (1962)
g Vargas (1955) 680

Briaud (1992)
Briaud (1993)

Argila =41%; | Argila = 41%,; | Argila = 41%,; | Argila = 41%; | Argila = 11%;
Solo Silte =31%; | Silte =31%,; | Silte=31%; | Silte=31%; | Silte = 32%;
Areia =28% | Areia=28% | Areia=28% | Areia=28% | Areia=57%

(=]
§ D (m) 0,1 0,1 0,1 0,1 1,0
T B (m) 1,2
g L (m) 1,2
g Diametro (m) 0,4 0,4 0,4 0,4
51 ykn/md) 20,8 20,8 20,8 20,8
§ @ (°) 19 19 19 19 10,0
3 c (kPa) 67 67 67 67 59,0
A8 |  Nrmédio 30 30 30 30
€o 0,6 0,6 0,6 0,6
So (%) 96,0 96,0 96,0 96,0

Fonte: elaborada pelo autor com dados de Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002),
Briaud (1999) e Noguchi (2012)

As Tabelas 4.16a a 4.16¢ sao originalmente uma tabela, apenas, que foi dividida para
poder ser apresentada por completo. Elas mostram os erros entre os métodos de
previsdo de ruptura e as tensdes de ruptura obtidas por meio das provas de carga
citadas anteriormente. Apenas as provas utilizadas por Briaud (1999) n&o foram
utilizadas nesta andlise, por ndo apresentarem um valor de tensdo de ruptura
confiavel. Apresentam também o valor do erro médio para cada experimento e para

cada método de previséao utilizado.
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Tabela 4.16a Erros entre os valores de previsdo e medi¢do de capacidade de carga para provas de
carga realizadas por Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002) e Noguchi
(2012), com as caracteristicas do solo e das fundacdes/placas ensaiadas

Muhs Muhs Muhs Muhs | Milovie | Milovie | Milovie | Milovie
Referéncias | (1969) | (1969) | (1969) | (1969) | (1965) | (1965) | (1965) | (1965)
1 2 3 4 1 2 3 4

Erro médio 250% | 20,0% | 13,6% | 21,7% | 22,9% | 43,6% | 82% | 23,1%

Terzaghi (1943) | 13,0% | 24,6% | 54% | 40,3% | 4,9% | 182% | 13,6% | 11,5%
Mevyerhof

( 1;2‘;; ° 241% | 156% | 91% | 13,9% | 17,1% | 38,2% | 4,5% | 15,4%

Hansen (1970) | 33,3% | 19,7% | 2,1% | 29,1% | 22,0% | 455% | 0,0% | 19,2%

Vésic (1973) 250% | 14,8% | 37% | 252% | 24,4% | 49,1% | 4,5% | 23,1%

Balla (1962) 296% | 254% | 47.9% | 00% | 46,3% | 67,3% | 18,2% | 46,2%

Fonte: elaborada pelo autor

Tabela 4.16b Erros entre os valores de previsdo e medi¢do de capacidade de carga para provas de
carga realizadas por Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002) e Noguchi
(2012), com as caracteristicas do solo e das fundagbes/placas ensaiadas

. Mello J. | MelloJ. | MelloJ. | MelloJ. | MelloJ. | Mello J.
Referéncias
(2002) 1 | (2002) 2 | (2002) 3 | (2002) 4 | (2002) 5 | (2002) 6
Erro médio 68,6% 16,2% | 104,2% | 135,7% | 17,8% 8,8%
Terzaghi (1943) 68,4% 17,0% | 106,4% | 138,3% | 19,0% 9,3%
Meyerhof (1963) 56,9% 8,4% 90,0% | 118,5% | 10,0% 2,0%
Hansen (1970) 57,9% 7,5% 88,6% | 118,7% 8,1% 0,2%
Vésic (1973) 91,2% 32,1% | 131,9% | 167,3% | 33,9% 23,7%
Balla (1962)

Fonte: elaborada pelo autor

Tabela 4.16¢ Erros entre os valores de previsdo e medi¢cdo de capacidade de carga para provas de

carga realizadas por Muhs (1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002) e Noguchi
(2012), com as caracteristicas do solo e das fundacdes/placas ensaiadas

. Lopes | Noguchi | Noguchi | Noguchi | Noguchi Erro

Referéncias 1
(1997) 1 | (2012) 1 | (2012) 2 | (2012) 3 | (2012) 4 | Médio
Erro médio 21,5% 7,8% 4,6% 18,0% 15,0% 31,3%
Terzaghi (1943) 5,3% 5,2% 2,0% 15,1% 12,3% 27,9%
Meyerhof (1963) 37,6% 6,6% 3,4% 16,7% 13,8% 26,4%
Hansen (1970) 9,5% 6,2% 19,8% 16,8% 28,0%
Vésic (1973) 9,9% 6,6% 20,3% 17,3% 39,1%
Balla (1962) 35,1%

Fonte: elaborada pelo autor

Os resultados mostrados nas tabelas anteriores, que comparam o0s valores de

previsdo e medic&o de capacidade de carga para provas de carga realizadas por Muhs
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(1969), Milovie (1965), Lopes (1997), Mello Junior (2002), Briaud (1999) e Noguchi
(2012) mostram que:

- Os métodos de Briaud (1992, 1993) foram utilizados apenas por esse mesmo
autor em 1999, assim como o método de Vargas (1955) foi utilizado apenas por
Lopes (1997);

- Os métodos de Hansen (1970) e Vésic (1973) s6 nao foram utilizados por
Lopes (1997);

- Os métodos de Terzaghi (1943) e Meyerhof (1951, 1963) foram utilizados por
todos os pesquisadores abordados neste trabalho, se mostrando como os
métodos mais populares entre estes pesquisadores;

- De modo geral, o método de Terzaghi (1943) se mostrou o mais assertivo,
com melhores resultados em 9 das 24 provas de carga realizadas;

- Dentre os quatro métodos mais utilizados, o método de Vésic (1973) foi o que
obteve menor nimero de resultados assertivos, com apenas um em 23 provas
de carga em que ele foi utilizado;

- Terzaghi (1943) também mostrou ter o melhor método para calculo da
capacidade de carga para solos muito coesivos, tendo o melhor resultado para
5 das 6 provas de carga com coesao maior que 40kPa, sendo o melhor
resultado em todas as 5 provas de carga com maiores valores de coesao;

- Analisando o erro médio de cada método utilizado, o0 método de Meyerhof
(1951,1963) foi 0 que apresentou menor erro médio, de apenas 26,4%, sendo
0 mais confiavel, seguido pelo método de Terzaghi (1943), com apenas 27,9%
de erro médio;

- Os métodos que apresentaram maiores erros foram os métodos de Vésic
(1973) e de Balla (1962), com 39,1% e 35,1%, respectivamente;

- Os métodos utilizados apresentaram um erro médio geral de 31,3%.

4.3 Influéncia da largura da sapata na tensao admissivel

Foi feita uma analise dos resultados experimentais obtidos por Briaud (1999), ja
citados anteriormente neste trabalho. A Figura 4.16 apresenta o grafico tensdo
admissivel x dimensdo da sapata para os resultados experimentais obtidos por Briaud

(1999) com o solo razoavelmente uniforme no local do ensaio, com areia siltosa fina
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com silica e com as seguintes propriedades até a profundidade de 5 metros: tamanho
dos graos Dso igual a 0,2mm, valores de Neo iguais a 18 golpes a cada metro (Nspt =
15 golpes), CPT com resisténcia de ponta igual a 6MPa, PMT presséao limite 800KPa,
moédulo PMT 8,5MPa, DMT moddulo 30MPa, angulo de atrito igual a 32°, peso
especifico natural de 15,5kN/m? e nivel d’agua encontrava-se a 4,9m de profundidade.
Considerou-se a tensdo admissivel de recalqgue como sendo a tensdo que, sendo
aplicada durante 30 minutos, gerou um recalque de 25mm, e a capacidade de carga
como sendo a tensao que, sendo aplicada durante 30 minutos, gerou um recalque de
150mm. Como observado, Briaud (1999) assumiu que com um recalque de 150mm o
solo j& teria rompido, mas néo foi descoberta a tensédo exata de ruptura do mesmo.
Sendo assim, a curva de ruptura se comporta como uma curva de recalque, para um
recalque mais elevado. Pode-se observar na Figura 4.16 que as curvas tém o0 mesmo
comportamento, sendo a tenséo para um recalque de 150mm maior que a tensao para

um recalque de 25mm, como esperado.

Figura 4.16 Variacdo da tensdo e da dimensdo B da sapata para os resultados experimentais de
Briaud (1999)
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: : AL | | :
L L e — - L - L oS-l Ll ___l________
- | | AN | | |
NE | | | |\\ | | |
E 1200 +-------- Lommmeee I Lo :.___f_\__:. ________ Lo Lo
x | | | | S A | |
o 1 1 1 1 T \\ 1 1
' - - - . . T L
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0 T I T I T T I
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Dimensdo da sapata (m)

Fonte: elaborada pelo autor
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Briaud (1999) utilizou diversos métodos de previsdo de capacidade de carga pela
ruptura e andlise do recalque para prever a tensdo admissivel com as caracteristicas
do solo em que seus experimentos foram realizados. Todavia, para a apresentacao
da Figura 4.17 foram selecionados os métodos de Terzaghi (1943) para capacidade
de carga pela ruptura, por ter demonstrado bons resultados e ter sido o método
utilizado nesta dissertacdo, e de Schmertmann (1986) para analise de recalque, por
ter apresentado resultados mais proximos do ensaio de campo. Como pode-se
observar na Figura 4.17, o comportamento dos gréaficos esta de acordo com o previsto,
sendo crescente para a capacidade de carga pela ruptura e decrescente para a tensao
admissivel pelo recalque, diferente do observado na Figura 4.16.

Figura 4.17 Variacéo da tensdo admissivel e da dimensdo B da sapata calculadas por Briaud (1999)
pelos métodos de Terzaghi (1943) e Schmertmann (1986) para um solo com as caracteristicas de
seus experimentos
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< 1000 4 -------- Lo - TR S i i R
3 i i | i i i i
S | | | | qg' ____é |
'g 800 +-------- PR — I — A S e T I e T T R o [ —
o | | P | | | |
AT 1 1 - 1 1 2 1 1
8 | a,/ | | 1 | |
§ 600 y-------- R T R R R S P
= 1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
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Dimensdo da sapata (m)

Fonte: elaborada pelo autor

Na Figura 4.18 foram sobrepostos os graficos das Figuras 4.16 e 4.17. Pode-se
observar que as curvas de ruptura experimentais e calculados estdo bem distantes,
pois Briaud (1999) néo identificou experimentalmente a tensdo de ruptura, mas fez

uma consideracdo de que com um recalque de 150mm o solo ja estaria rompido. As
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curvas de recalque estdo mais proximas, porém o método de Schmertmann (1986) se
mostrou pouco conservador, mostrando tensdes acima das observadas de forma
experimental. Considerando a relacéo entre o recalque de 30 minutos e o recalque de

50 anos, concluido por Briaud (1999), a diferenca sera ainda maior.

Pela figura a seguir, observa-se que o método de Schmertmann (1986) se mostrou
pouco conservador, pois apresentou valores de tensdo admissiveis maiores do que
0s obtidos nos ensaios em campo. Entretanto, se mostrou mais assertivo para valores
maiores da base da sapata, com uma diferenca de menos de 100kPa para sapatas
de 3 metros, enquanto essa diferenca chegou a 450kPa para sapatas de 1 metro.
Devido a consideracdo feita por Briaud (1999), ndo é possivel tirar nenhuma
conclusao relevante sobre o método de Terzaghi (1943), pois ndo apresenta uma
curva de tensdo admissivel pela ruptura confiavel, com comportamento bastante
adverso. Outra observacao que pode ser feita € sobre a tenséo experimental aplicada
durante 30 minutos necessaria para gerar um recalque de 25mm e de 150mm. A
tensdo para gerar um recalque de 150mm ficou proxima do dobro da tensédo

necessaria para gerar um recalque de 25mm para todas as provas de carga.

Figura 4.18 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e teéricos pelos métodos de
Terzaghi (1943) e Schmertmann (1986) da variacdo da tenséo e da dimenséo B da sapata para a
areia siltosa fina investigada por Briaud (1999)

2000

T T L T T T T
1 1 1
! ! ! — 8= Valores estimados por Terzaghi (1943)
1800 T-------- i """" Z T 'i' T Valores estimados por Schmertmann (1986)
1 T N ! .
1600 -~ L S R N # = Valores medidos para um recalque de 150 mm
1 1 ~ 1
! ! A - Valores medidos para um recalque de 25 mm
1400 +-------- (R R S SV A — | — Fommm -
& | : | RS | | |
£ | : | T | |
=Z 1200 +-------- oo e Nl q-------- T----- DS Calntaiuintniade Fr-------- Fm—------
~ 1 1 1 1 A - 1 1
o | | | | TS~ |
3 2000 {----oo- s o Lo dooeeee booeete oo e
[ 1 1 1 1 1 1 1
l_ 1 1 1 1 1 1 1
800 +-------- : _________ - ---— .:_______-_-_-:_; = :—E: ___T___:ﬁ ________ :_ ________
| | Pt | | |
1 1 - 1 : 1 1
600 4 - (A - St R — - (R
| | | | | ' |
1 1 1 1 1 T 1
T o T B B oo
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
200 - T ittt riaiaiaiaiiait 1T FTTTTT T rTTTTTT
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
O T T T T T T T
0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0

Dimensdo da sapata (m)

Fonte: elaborada pelo autor
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A Figura 4.19 mostra os resultados de alguns métodos estudados por Briaud (1999)
para ruptura e os resultados experimentais da tensdo aplicada durante 30 minutos
para gerar um recalque de 150mm, utilizados para comparar com métodos teoricos
para estimativa da tensédo de ruptura. Observa-se que nenhum dos métodos tem
comportamento parecido com a curva experimental, devido ao fato de que os valores
experimentais nao representam os valores de ruptura das amostras, e sim um valor
para gerar um recalque de 150mm. Por isso, é dificil tirar conclusbes comparativas
entre os valores experimentais e tedricos. Os métodos de Terzaghi (1943) e Meyerhof
(1963) apresentaram resultados mais proximos do esperado para o ELU, mantendo-

se crescentes.

Figura 4.19 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e tedricos por métodos de ruptura
estudados por Briaud (1999) da variacdo da tenséo e da dimenséo B da sapata para a areia siltosa
fina investigada

2000 T T T
i i i — # = Valores medidos para um recalque de 150 mm
1 1 1 ) X
1800 __________i_ ________ é _________i _______ —o— Valores estimados por Terzaghi (1943)
! TN ! —0==\/alores estimados por Meyerhof (1963)
! B N S
1600 | | 3 A ==& =-Valores estimados por Hansen (1970)
1 1 ~
| | N Valores estimados por Vésic (1973
1400 f----m-mmbome ool : P ic (1973)
£ R
=2 1200 e - P i Ao [ DR -- N - -
< : : : : Ao : :
o 1 1 1 1 1 -~ -~ 1 1
AT 1 1 ! — | — P e —g— & 1
£ 1000 f------- R TRRRERS et it SREEEEEES Feeee Ao R
()] 1 1 1 1 1 1 1
— 1 |/ ~ 0 1
800 +-------- HORPR. ce P m————— ———— L - ----P-----——- oo
1 [ el Ty 1
1 1 1
1 1 1 1 1
1 1 1 1 1
600 -------- R S HRi R Pt Pt P
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
400 f-------- R R T B m—— oo I Fommmmmm
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
200 - R [ IR LR (A (R (A
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
0 : : : . : : .
0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0

Dimensdo da sapata (m)

Fonte: elaborada pelo autor

A Figura 4.20 mostra os resultados de alguns métodos estudados por Briaud (1999)
para tensdo admissivel pelo recalque e os experimentais da tensdo aplicada durante

30 minutos para gerar um recalque de 25mm, utilizados para comparar com métodos
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tedricos para estimativa da tensdo admissivel pelo recalque. Os métodos de Meyerhof
(1965), Terzaghi e Pack (1967) e Schmertmann (1970) se mostraram muito
conservadores se comparados ao resultado experimental, em que foi possivel
identificar pontos com tenséo entre 2 e 5 vezes menor. O método de Schmertmann
(1986) se mostrou pouco conservador, com tensdes acima da tensdo experimental,
porém com resultados mais proximos da realidade de campo. Isso pode ter ocorrido
pelo tipo de ensaio utilizado no método de Schmertmann (1986). Diferente dos outros
métodos, que normalmente sdo desenvolvidos a partir de ensaios SPT ou CPT e
utilizam correlagdes para relaciona-los e estimar varios parametros do solo, 0 método
de Schmertmann (1986) utiliza o ensaio DMT e foi desenvolvido diretamente a partir
dos seus resultados. Para este caso estudado, o método de Schmertmann (1986)
desenvolvido para o ensaio DMT se mostrou mais assertivo, porém menos seguro,

sendo o0 método de Schmertmann (1970) o recomendado para essa situagao.

Figura 4.20 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e teéricos por métodos de
recalque estudados por Briaud (1999) da variagdo da tensdo e da dimensdo B da sapata para a areia
siltosa fina investigada
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Foram feitas algumas analises com as planilhas desenvolvidas por este autor para 0s
métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978) para as analises do
topico 4.1, a fim de descobrir o motivo de um resultado tdo distante do experimental
para o método de Schmertmann (1970) quando utilizado por Briaud (1999). A cota de
assentamento escolhida para a base da sapata foi assumida constante e igual a 0,75m
para as analises feitas nesta dissertacao.

As Figuras 4.21 e 4.22 mostram os resultados dos calculos de Briaud (1999) pelos
métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978), o resultado
experimental de Briaud (1999) e os célculos feitos pelo autor deste estudo pelos
métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978) utilizando t=0 e t=10
anos, respectivamente. Para isso, foram utilizados os seguintes fatores: K=900kPa
proposto para solo arenoso por Teixeira e Godoy (1998), e a=3,0 prosposto por
Cordeiro (2001) para uma areia siltosa sem a presenca de agua. Os resultados se
mostraram bem menos conservadores e 0 método de Schmertmann (1970) ficou bem
proximo ao resultado do método do mesmo autor em 1986 para a situacdo com t=0
mostrado pela Figura 4.21. O método de Schmertmann et al. (1978) ficou bem préximo
ao resultado experimental para a mesma situacéo. A Figura 4.22 mostra que o metodo
de Schmertmann (1970) ficou entre o método do autor em 1986 calculado por Briaud
(1999) e o resultado experimental, enquanto o método de Schmertmann et al. (1978)

foi um pouco mais conservador para a situacdo com t=10 anos.

Com uma segunda tentativa de atingir resultados préximos aos calculados por Briaud
(1999), os calculos foram refeitos utilizando K=700kPa proposto por Teixeira e Godoy
(1998) para uma areia siltosa. Os resultados s&do mostrados nas Figuras 4.23 e 4.24,
diminuindo os resultados anteriores e se aproximando do encontrado por Briaud
(1999). O método de Schmertmann (1970) também ficou bem préximo do encontrado

experimentalmente para a situacdo com t=10, como mostrado na Figura 4.23.
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Figura 4.21 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e tedricos por métodos de recalque estudados
por Briaud (1999) da variacdo da tensdo e da dimensédo B da sapata para a areia siltosa fina investigada e os
resultados calculados nesta dissertacdo com os parametros t=0, K=900kPa e a=3,0
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Figura 4.22 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e tedricos por métodos de recalque estudados
por Briaud (1999) da variacdo da tensdo e da dimenséo B da sapata para a areia siltosa fina investigada e os
resultados calculados nesta dissertacdo com os parametros t=10, K=900kPa e a=3,0
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Figura 4.23 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e teéricos por métodos de recalque estudados
por Briaud (1999) da variacdo da tensdo e da dimensédo B da sapata para a areia siltosa fina investigada e os
resultados calculados nesta dissertacao com os parametros t=0, K=700kPa e a=3,0
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Figura 4.24 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e tedricos por métodos de recalque estudados
por Briaud (1999) da variagdo da tensdo e da dimensao B da sapata para a areia siltosa fina investigada e os
resultados calculados nesta dissertacdo com os parametros t=10, K=700kPa e a=3,0
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Com uma terceira tentativa de atingir resultados préximos aos calculados por Briaud
(1999), os calculos foram refeitos utilizando a=2,0, proposto por Schmertmann (1970)
para areias. Os resultados sdo mostrados nas Figuras 4.25 e 4.26, diminuindo os

resultados anteriores e aproximando ainda mais do encontrado por Briaud (1999).

Figura 4.25 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e teéricos por métodos de
recalque estudados por Briaud (1999) da variagdo da tensdo e da dimensdo B da sapata para a areia
siltosa fina investigada e os resultados calculados nesta dissertacdo com os parametros t=0,
K=700kPa e a=2,0
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Figura 4.26 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e tedricos por métodos de
recalque estudados por Briaud (1999) da variacdo da tensédo e da dimenséo B da sapata para a areia
siltosa fina investigada e os resultados calculados nesta dissertacdo com os parametros t=10,
K=700kPa e 0=2,0
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Por fim, foi feita uma Udltima tentativa de atingir resultados proximos aos calculados
por Briaud (1999). Os célculos foram refeitos utilizando: Keo=350kPa, proposto por
Schmertmann (1970) para areias limpas, finas e médias e areias pouco siltosas; e
a=2,0, proposto por Schmertmann (1970) para areias. Para se utilizar o coeficiente K
proposto por Schmertmann (1970), foi preciso converter seu valor para ficar
compativel com o N7z utilizado. Portanto, foi utilizado na equag¢do o valor de
K72=420kPa. Os resultados sdo mostrados nas Figuras 4.27 e 4.28, diminuindo os

resultados anteriores e se aproximando ainda mais do encontrado por Briaud (1999).
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Figura 4.27 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e tedricos por métodos de recalque estudados
por Briaud (1999) da variacdo da tenséo e da dimenséo B da sapata para a areia siltosa fina investigada e os
resultados calculados nesta dissertagao com os parametros t=0, K=420kPa e a=2,0
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Figura 4.28 Estudo comparativo entre os resultados experimentais e teéricos por métodos de recalque estudados
por Briaud (1999) da variacdo da tenséo e da dimensdo B da sapata para a areia siltosa fina investigada e os
resultados calculados nesta dissertacdo com os parametros t=10, K=420kPa e a=2,0
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E muito provavel que Briaud tenha utilizado valores proximos aos mostrados na Figura
4.27, pois os métodos de Schmertmann (1970) utilizados por ele e nesta dissertacao
praticamente coincidiram, e o0 método de Schmertmann et al. (1978) foi ainda mais
conservador. Esses resultados mostram a importancia desses fatores de correlacéo
entre ensaios, principalmente os ensaios SPT e CPT para esses métodos de célculo.
Briaud (1999) utilizou valores proximos de a=2,0, K=420kPa e t=0 anos, e 0s
resultados ndo foram satisfatérios para o método de Schmertmann (1970), enquanto
os fatores testados de a=3,0, K=900 e t=0 anos foram os que obtiveram resultados
mais préximos do experimental para 0 método de Schmertmann et al. (1978). Os
fatores testados de a=3,0, K=700 e t=0 anos obtiveram melhores resultados para o
método de Schmertmann (1970), inclusive mais préximos que 0s apresentados por
Briaud (1999) para o método de Schmertmann (1986).

A Tabela 4.17 apresenta os resultados de tensdo de ruptura e tensdo admissivel pela
capacidade de carga pelos métodos de Terzaghi (1943), Vésic (1975) e Meyerhof
(1963) para uma areia siltosa semelhante a estudada por Briaud (1999), com Neo de
18 golpes (Nspt=15 golpes), angulo de atrito igual a 32°, peso especifico natural de

15,5kN/m?3 e nivel d’agua a 4,9m de profundidade.

Tabela 4.17 Andlise de capacidade de carga por diversos métodos para uma areia siltosa semelhante
a estudada por Briaud (1999)

Terzaghi Veésic Meyerhof | Terzaghi Vésic Meyerhof

(1943) (1975) (1963) (1943) (1975) (1963)
B Oult Out Outt Oadm Oadm Oadm

(m) (KN/m?) (KN/m?) (KN/m?) (KN/m?) (KN/m?) (KN/m?)
0,00 331,55 437,85 357,17 111 146 119
0,50 414,84 508,09 470,27 138 169 157
1,00 498,14 578,33 583,36 166 193 194
1,50 581,44 648,56 696,46 194 216 232
2,00 664,73 718,80 809,56 222 240 270
2,50 748,03 789,04 922,66 249 263 308
3,00 831,33 859,28 1035,76 277 286 345
3,50 914,62 929,52 1148,85 305 310 383
4,00 997,92 999,76 1261,95 333 333 421
4,50 1081,22 | 1069,99 | 1375,05 360 357 458
5,00 1164,52 | 1140,23 | 1488,15 388 380 496
5,50 1247,81 1210,47 1601,25 416 403 534
6,00 1331,11 | 1280,71 | 1714,35 444 427 571

Fonte: elaborada pelo autor
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A Figura 4.29 apresenta os resultados da tensdo admissivel de recalque pelos
métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978) e de tensdo admissivel
pela ruptura pelos métodos de Terzaghi (1943), Meyerhof (1963) e Vésic (1975) para
uma areia siltosa semelhante a estudada por Briaud (1999) com Neo de 18 golpes
(Nspr=15 golpes), angulo de atrito igual a 32°, peso especifico natural de 15,5kN/m?3 e
nivel d’agua a 4,9m de profundidade. Para isso, foram utilizados os fatores K=700kPa
e a=3,0 que sédo os valores mais adequados propostos por Teixeira e Godoy (1998)
para o solo com essas caracteristicas. Para poder comparar em um mesmo grafica as
curvas de recalque e ruptura, foi necessario utilizar o valor admissivel para os dois
casos, sendo a tensdo que gera um recalque de 25mm para o ELS e a tensdo que
provoca a ruptura do conjunto sapata-solo divididas pelo fator de seguranca de 3. O
resultado mostra que o valor de B* esta entre 2,5m e 3,4m, variando pelos métodos
adotados. Sendo assim, a ruptura definiria a tensdo admissivel para sapatas menores
gue 2,5m e o recalque determinaria para sapatas maiores que 3,4m.

Figura 4.29 Estudo comparativo entre métodos de célculo da tensdo admissivel de ruptura e pelo
recalque com a variacdo da dimensao B da sapata para a areia siltosa fina, em condi¢cdes
semelhantes as investigadas por Briaud (1999), com os fatores K e a propostos por Teixeira e Godoy

(1998)
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Foi feita a mesma andlise utilizando os fatores proximos aos utilizados por Briaud
(1999), com K=420kPa e a=2,0, que sao os valores mais adequados propostos por
Schmertmann (1970) para o solo com essas caracteristicas. O resultado apresentado
na Figura 4.30 mostra que o valor de B* esta entre 1,7m e 2,4m, variando pelos
métodos adotados. Sendo assim, a ruptura definiria a tensdo admissivel para sapatas

menores que 1,7m, e o recalque determinaria para sapatas maiores que 2,4m.

Figura 4.30 Estudo comparativo entre métodos de calculo da tensdo admissivel de ruptura e pelo
recalque com a variacdo da dimenséo B da sapata para a areia siltosa fina, em condicbes
semelhantes as investigadas por Briaud (1999), com os fatores K e a propostos por Schmertmann

(1970)
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No exemplo analisado, a Figura 4.29 apresentou resultado mais proximo ao
experimental que a Figura 4.30, mostrando que, para essa situacao, os coeficientes
K e a propostos por Teixeira e Godoy (1998) tiveram melhor resultado que os

coeficientes propostos por Schmertmann (1970), mesmo para um solo estrangeiro.

Pode-se concluir que quanto menor a dimensao da sapata, maior a probabilidade de
a ruptura determinar a tensdo admissivel, e quanto maior esse valor, maior a
probabilidade de o recalque determinar essa tensdo. Devido a grande variacdo do

valor de B* com a dos fatores K e a adotados, n&o se pode determinar um valor fixo a
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partir do qual se tenha certeza se € o recalque ou a ruptura que definird a tenséo
admissivel; apenas é possivel saber qual teria maior probabilidade de ocorréncia. Por
isso, é recomendado analisar tanto a ruptura quanto o recalque em todas as situacoes

de projeto, sem excecoes.

Pode-se concluir, também, que quanto maior o valor adotado para os fatores K e q,
maior sera a tensao admissivel pelo recalque e, consequentemente, maior sera o valor
de B* e da faixa de valores de base da sapata em que a ruptura define a tenséo
admissivel. Para a situacdo em que a areia for mais ou menos compacta, ndo se pode
afirmar qual seré a variacdo de B*, visto que ambos os valores de tensdo admissivel,
pelo recalque e pela ruptura, irdo variar. Porém, foi analisada anteriormente, no item
4.1.2, a situacdo em que o Unico fator variavel foi o valor do Nspt, € constatou-se que
o valor de B* diminui a medida que o Nspr aumenta, diminuindo a faixa de valores de
base em que a ruptura define a tensdo admissivel. Sendo assim, quanto mais
compacto o solo arenoso, maior a probabilidade de o recalque definir a tensao

admissivel para o conjunto sapata-solo.

Como complemento a andlise feita anteriormente, e observando-se que néo é possivel
aproveitar as tensdes de ruptura experimentais de Briaud (1999), foi feita uma analise
dos resultados experimentais obtidos por Muhs (1969), ja citados anteriormente neste
trabalho. Foi selecionada uma prova de carga realizada em uma sapata quadrada de
dimensdes de 1,0m e profundidade de embutimento de 0,5m, sem a presenca do nivel
d’agua, e com as seguintes caracteristicas do solo: angulo de atrito igual a 38,5°, peso

especifico natural de 17,06kN/m?3 e coeséo de 7,8kPa.

Devido a grande variabilidade dos fatores K e a e sua grande influéncia no valor da
tensdo admissivel do conjunto sapata-solo, € importante ter confianca em seus

valores e, se possivel, utilizar de correlacbes empiricas regionais para confirma-los.

A Figura 4.31 mostra o valor de ruptura de uma prova de carga realizada por Muhs
(1969) e os valores de previsdo de ruptura por métodos tedricos para um solo
semelhante ao estudado por esse autor. N&o foi utilizado nenhum fator de seguranca
para se poder comparar ruptura prevista e medida. Os valores foram satisfatorios,
visto que ndo apresentaram uma distancia muito elevada entre os métodos de
previsdo e a prova de carga. O método de Terzaghi (1943) foi 0 mais conservador até
uma base de 1,5m, em que normalmente a capacidade de carga comanda a tenséo

admissivel, e o método de Meyerhof (1963) foi 0 mais proximo do valor medido para
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todos analisados para quase

ésmé

A

uma base 1,0m e o menos conservador dentre os tr

todo valor de base.

Figura 4.31 Estudo comparativo entre métodos de calculo de ruptura e prova de carga e a variagdo
da dimensao B da sapata para um solo em condi¢cdes semelhantes as investigadas por Muhs (1969)
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5 CONCLUSOES E SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

5.1 Conclusoes

Na primeira parte desta dissertacdo foram feitas diversas simulacdes gréaficas para o

célculo da tensdo admissivel pela ruptura e pelo recalque para um caso A.

Posteriormente, fixando-se todos os fatores do caso padréo, foi alterado um fator por

vez e analisada a influéncia que cada fator causa no valor da tensdo admissivel e de

B*. Puderam ser tomadas as seguintes conclusées:

O método de Schmertmann et al. (1978) € mais conservador que o método de
Schmertmann (1970);

Dentre os métodos escolhidos para analise da capacidade de carga, o0 método
de Terzaghi (1943) foi 0 mais conservador;

O valor do Nspr foi 0 fator que mais teve impacto nos valores da tensao
admissivel, tanto pela ruptura quanto pelo recalque, e o valor de B* tende a
diminuir com o0 aumento do Nspr;

A presenca do nivel d’agua aumenta o valor de B* e diminui a tensao
admissivel, sendo muito mais significativo na tensdo admissivel de ruptura;

O valor do angulo de atrito adotado altera fortemente o valor da capacidade de
carga do solo e o método utilizado pode mudar esse valor significativamente
para um mesmo valor de Nspr. Dentre os métodos analisados, o método de
Teixeira (1996) foi o que apresentou menor valor de angulo de atrito e o método
de Décourt (1991) apresentou o maior. Quanto maior o valor do angulo de atrito,
maior sera a capacidade de carga e menor sera o valor de B*;

O fator tempo, na equacéo de previsdo de recalque, muda consideravelmente
o valor da tensédo admissivel pelo recalque caso ele seja considerado ou néo.
Todavia, sendo considerado, o valor ndo varia muito, ndo importando o tempo
adotado. Considerar o fator tempo diminui a tensdo admissivel pelo recalque e

diminui o valor de B*.

Na segunda parte da pesquisa foram analisadas diversas provas de carga publicadas

na literatura para uma comparacdo com métodos de previsao da capacidade de carga

e de recalque estimados por cada pesquisador, para analise desses métodos. As

principais conclusdes foram:



155

e Os métodos de Terzaghi (1943) e Meyerhof (1951, 1963) foram utilizados por
todos os pesquisadores para os célculos de capacidade de carga abordados
nesta dissertacdo, mostrando-se os métodos mais utilizados nas publicacfes
avaliadas;

e Analisando o erro médio de cada método utilizado, o método de Meyerhof
(1951, 1963) foi o que apresentou menor erro meédio (26,4%). O método de
Terzaghi (1943), quando analisados os resultados dos pesquisadores citados
neste estudo, apresentou um valor de erro médio igual a 27,9%, sendo o
segundo método mais confiavel;

e Terzaghi (1943) também apresentou bons resultados para calculo da
capacidade de carga para solos com elevado valor de coesédo, sendo o método
com os valores estimados mais proximos dos medidos para 5 das 6 provas de
carga com coesao maior que 40kPa e essas 5 provas de carga com 0S maiores
valores de coeséo;

e Os métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al. (1978) apresentam

erros muito elevados (acima de 100%) para solos com alto valor de coeséo.

Por fim, foram feitas diversas simulacdes para situacfes semelhantes as estudadas
por Briaud (1999), assim como analises da influéncia do coeficiente de correlagcéo
entre os ensaios SPT e CPT (K) e do coeficiente de estimativa do mddulo de

elasticidade (a) para o valor da tensdo admissivel e de B*.

Considerar um recalque de 150mm como sendo a tensdo de ruptura ndo é muito
efetivo, pois o grafico de tensdo por base da sapata apresenta um comportamento
decrescente, tipico de graficos de recalque, e ndo crescente como é o esperado para
um grafico de ruptura. Isso dificulta qualquer analise comparativa entre a carga de
ruptura experimental e os métodos tedricos de estimativa, e a tensdo de recalque

sempre serd menor que a tensao de ruptura.

Os valores do modulo de deformabilidade do solo adotados definem os valores do
recalque previstos pelos métodos de Schmertmann (1970) e Schmertmann et al.
(1978). Entéo, os valores de K e a adotados sdo determinantes para a adequada
utilizacdo desses métodos. Porém, existe uma variedade grande de publicacbes
propondo valores diferentes para esses coeficientes. Recomenda-se atencdo na
escolha de qual valor utilizar para K e a e, se possivel, utilizar correlacdes empiricas
regionais ou realizar uma prova de carga no local de projeto para poder fazer as

analises mais adequadas ao terreno em estudo.
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Pelas situacdes analisadas, quanto maior o valor adotado para os fatores K e a, maior
sera o valor de B* e maior a probabilidade de a ruptura definir a tensdo admissivel.
Para a situacdo em que a areia for mais ou menos compacta, ndo se pode afirmar
gual sera a variacao de B*, visto que ambos os valores de tensdo admissivel, pelo
recalque e pela ruptura, irdo variar. Porém, para a situacdo em que o Unico fator
variavel foi o Nspt, 0 valor de B* tende a diminuir com o aumento do Nspt. Sendo
assim, quanto mais compacto o solo arenoso, maior a probabilidade de o recalque

definir a tensdo admissivel.

As andlises comparativas das curvas de tensdo admissivel pela ruptura e pelo
recalque indicam que quanto menor a dimensao da sapata, maior a probabilidade de
a ruptura determinar a tensdo admissivel, e quanto maior esse valor, maior a
probabilidade de o recalque definir o valor da tensdo admissivel de projeto. Devido a
grande variagéo do valor de B* com a variacdo dos fatores K e a adotados, néo foi
possivel especificar se é o recalque ou a ruptura que determinara a tensdo admissivel,
apenas indicar qual teria maior probabilidade de ocorréncia. Sendo assim, é
recomendado analisar tanto a ruptura quanto o recalque em todas as situacdes de

projeto existentes.

A dimenséo da sapata apoiada em subsolos arenosos que define a maior tensao
admissivel do sistema sapata-solo para as analises realizadas nesta dissertacdo pode
variar de 1,7m a 3,4m de acordo com os parametros do solo e os modelos de calculo

adotados.

5.2 Sugestbes para trabalhos futuros

e Realizar estudos paramétricos para analisar os fatores que mais influenciam o
valor de B* para solos coesivos e para solos granulares ndo saturados (com
coesdo aparente);

e Realizar estudos experimentais para propor correlacbes empiricas entre os
resultados dos ensaios CPT (gc) e SPT (Nsp1);

e Estudar a variacdo da tensdo admissivel com a variacdo da base de sapatas
apoiadas em solos arenosos, com a realizacdo de provas de carga proéprias,

em sapatas com diferentes dimensdes em um mesmo solo, para andlise de B*;
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e Utilizar ferramentas e critérios de otimizacdo para um estudo ainda mais

aprofundado do valor de B* e dos fatores que o influenciam.



158

6 REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS

ABNT — ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. NBR 6489: Provas

de carga diretas sobre terrenos de fundacdes. Rio de Janeiro: ABNT, 1984.

ABNT — ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. NBR 6122: Projeto
e Execucéo de Fundacdes. Rio de Janeiro: ABNT, 2010.

AGNELLI, N.; ALBIERO, J. H. Efeito da colapsividade no resultado de provas de
cargas diretas. X COBRAMSEF - 10° Congresso Brasileiro de Mecanicados Solos
e Engenharia de Fundacgdes, Foz do Iguagu. Anais...v.1, p.167-174, 1994.

AHLVIN, R. G.; ULERY, H. H. Tabulated values for determining the complete pattern
of stresses, strains, and deflections beneath a uniform circular load on a homogeneous
half space. Highway Research Board Bulletin, Washington D. C., n. 342, 1962.

ARAUJO, D. A. M. Efeito da dimens&o da placa em resultados de prova de carga
em areia. Dissertacdo de Mestrado. Universidade Federal do Rio Grande do Norte,
Natal, RN. 2016.

BOWLES, J. E. Foundation Analysis and Design. International Edition. Singapore:
McGraw-Hill Inc., 1997.

BRASIL. Lei n°. 8.078. Cddigo de Defesa do Consumidor, 1990.
BRASIL. Lei n°. 3.071. Cddigo Civil, 1916.

BRIAUD, J. L.; GIBBENS, R. M. Test and prediction results for five spread footings on
sand. In: YEUNG, A. T.; FELIO, G. Y. Vertical and Horizontal Deformations of
Foundations and Embankments. New York: ASCE, 1994, p. 1897-1898.

. Behavior of five large spread footings in sand.
Journal of Geotechnical and Geoenvironmental Engineering, North Cartolina, v.
125, n. 9, p. 787-796, 1999.

CAMPOS, T. M. P. Ensaios de laboratorio e provas de cargas superficiais
instrumentadas no solo residual gnaissico jovem do campo experimental da
PUC/RJ. Dissertacao de mestrado. Pontificia Universidade Catodlica do Rio de Janeiro,
Rio de Janeiro, RJ. 1980.

CERATO, A. B.; LUTENEGGER, A. J. Scale effects of shallow foundation bearing

capacity on granular soils. International Conference on Foundations, Proceedings



159

of the British Geotechnical Association (BGA), September, Dundee, p. 217-225,
2003.

. Scale effects of shallow foundation bearing

capacity on granular material. Journal of Geotechnical and Geoenvironmental
Engineering, North Carolina, v. 133, n. 10, p. 1192-1202, 2007.

CIER HONORES, R. J. Procedimientos de interpolacion en el calculo de
asentamientos sobre suelos granulares usando el método de Schmertmann.
Tesis para optar el titulo de Ingeniero Civil. Pontificia Universidad Catolica del Peru,

San Miguel Lima, Peru, 2016.

CLAYTON, C. R. I.; MATTHEWS, M. C.; SIMONS, N. E. Site Investigation. New
Jersey: Wiley-Blackwell, 1995.

CINTRA, J. C. A.; AOKI, N.; ALBIERO, J. H. Tensdo admissivel em fundacfes

diretas. Sdo Carlos: Rima, 2003.

CODUTO, D. P. Foundation design principles and practices. 2". ed. New Jersey:
Prentice-Hall, 2001.

CORDEIRO, D. D. Obtencéo de parametros geotécnicos de areias por meio de
ensaios de campo e laboratério. Dissertacdo de Mestrado. Universidade Federal do
Espirito Santo, Vitoria, ES. 2004.

CUDMANI, R. O. Estudo do comportamento de fundacdes superficiais assentes
em solos parcialmente saturados através de ensaios de placa. Dissertacao de
mestrado. Universidade Federal do Rio Grande do Sul, Porto Alegre, RS. 1994.

D’APPOLONIA, D. J.; DAPPOLONIA, E.; BRISSETTE, R. F. Settlement of spread
footings on sand: closure. Journal of the Soil Mechanics and Foundations
Division, New York, v. 96, n. 2, p. 754-762, 1970.

DAS, B. M.; SIVAKUGAN, N. Settlements of shallow foundations on granular soil—an
overview. International Journal of Geotechnical Engineering, v. 1, n. 1, p. 19-29,
2007.

DAS, B. M. Shallow foundations: bearing capacity and settlement. Boca Raton:
CRC Press, 2009.

DE MELLO, V. F. B. The standard penetration test state-of-the-art report. 4th Pan-
American Conf. Soil Mech. Found. Eng., Puerto Rico, p. 1-86, 1971.



160

DECOURT, L. Special problems on foundations: general report. IX PAMCSMFE, Vifia
del Mar, v. 4, p. 1953-2001, 1991.

. Previsdo dos deslocamentos horizontais de estacas carregadas

transversalmente com base em ensaios penetrométricos. Seminario de Engenharia
de Fundacdes Especiais, 2., 1991, Sao Paulo. Anais... Sdo Paulo, 1991, p. 340-362.

. A ruptura de fundagGes avaliada com base no conceito de rigidez.

Seminario de Engenharia de Fundagcbes Especiais e Geotecnia, 3, 1996, Sao
Paulo. Anais... S&o Paulo, 1996, p. 215-224.

. SPT, SPT-T. A pratica brasileira: vantagens, limitacdes e criticas.
Séo Paulo: ABMS, 2002.

DEWAIKAR, D. M., MOHAPATRO, B. G. Computation of bearing capacity factor N y—
Terzaghi’s mechanism. International Journal of Geomechanics, v. 3, n. 1, p. 123-
128, 2003.

DUARTE, L. N., Andlise de prova de carga instrumentada em uma sapata rigida.

Dissertacao de mestrado. Universidade Federal de Vigosa, Vigosa, MG. 2006.

EGGESTAD, A. Deformation measurements below a model footing on the surface of

dry sand. Norwegian Geotechnical Institute Publication, Oslo, n. 58, 1964.

GODOY, N. S. Interpretacdo de provas de carga em estacas. Encontro Técnico
Sobre Capacidade de Carga de Estacas Pré-Moldadas, 1983, S&o Paulo. Anais...
Sao Paulo: ABMS — NRSP, 1983, p. 25-60.

HANSEN, J. B. A revised and extended formula for bearing capacity. Danish
Geotechnical Institute, Copenhagen, n. 28, 1970.

ISSMFE - International Society for Soil Mechanics and Foundation Engineering.
Report of the ISSMFE - Technical Committee on Penetration Testing of Soils -
TC 16. Reference to Test Procedures CPT-SPT-DP-WST. Swedish Geotechnical

Institute Information, n. 7, 1989.

JANBU, N., BJERRUM, L., KJAERNSLI, B. Soil mechanics applied to some
engineering problems. Norwegian Geotechnical Institute, Oslo, v. 16, 1956.

JARDIM, W. F. D. Critica aos metodos que utilizam o ensaio SPT para previsao de

recalques em fundacoes. Revista Tecnologia, Junho, p. 39-45, 1987.



161

LEE, J., SALGADO, R. Estimation of footing settlement in sand. The International
Journal of Geomechanics, v. 2, n. 1, pp. 1-28, 2002.

LEE, J., PREZZI, M., SALGADO, R. Strain influence diagrams for settlement
estimation of both isolated and multiple footings of sand. Journal of Geotechnical

and Geoenvironmental Engineering, New York, v. 134, n. 4, p. 417-427, 2008.

LIMA, J. C. P. Prospeccdo Geotécnica do Subsolo. Rio de Janeiro: Editora SA,
1979.

LOPES, G. S. Execucdao e Analise de uma Prova de Carga Direta em Verdadeira
Grandeza em Solo Residual de Gnaisse. Dissertacdo de metrado. Universidade
Federal de Vigosa, Vigosa, MG. 1997.

LUTENEGGER, A. J., DEGROOT, D. J. Settlement of shallow foundations on
granular soils. Final Report. Massachusetts: University of Massachusetts

Transportation Center, 1995.

MELLO JUNIOR, J. O. Estudo de Capacidade de Carga Quanto a Ruptura de
Fundacbes Superficiais em um Solo ndo Saturado. Dissertacdo de Mestrado.
Universidade Federal do Espirito Santo, Vitoria, ES. 2002.

MEYERHOF, G. G. The ultimate bearing capacity of foundations. Geotechnique,
London, v. 2, n. 4, p. 301-332, 1951.

Penetration tests and bearing capacity of cohesionless

soils. Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division, v. 82, n. 1, p. 1-19,
1956.

Some recent research on the bearing capacity of

foundations. Canadian Geotechnical Journal, v. 1, n. 1, p. 16-26, 1963.

Shallow foundations. Journal of Soil Mechanics and
Foundations Division, v. 91, n. 2, p. 21-31, 1965.

MILOVIE, D. M. Comparison between the Calculated and Experimental Values of the
Ultimate Bearing Capacity. VI ICSMFE - 6th International Conference on Soil
Mechanics and Foundation Engineering, Montreal, v. 2, p. 142-144, 1965.

MUHS, H., WEISS, K. The Influence of the Load Inclination on the Bearing Capacity
of Shallow Footings. VII ICSMFE - 7th International Conference on Soil Mechanics

and Foundation Engineering, Mexico, v. 2, p. 187-194, 1969.



162

NOGUCHI, L. T. Andlise da capacidade de carga de fundacdo por sapatas
executadas na cidade de Sdo Caetano do Sul/SP. Dissertagdo de mestrado.

Universidade Estadual de Campinas, Campinas, SP. 2012.

NGUYEN, D. L., OHTSUKA, S., HOSHINA, T., ISOBE, K. Discussion on size effect of
footing in ultimate bearing capacity of sandy soil using rigid plastic finite element
method. Soils and Foundations, Tokyo, v. 56, n. 1, p. 93-103, 2016.

OLIVEIRA, A. L. R. V. de, DE FREITAS, A. C., DANZIGER, B. R. Analise de Recalques
de um Cais de Atracacdao em Angra dos Reis. In: XVII Congresso Brasileiro de

Mecanica dos Solos e Engenharia Geotécnica, Belo Horizonte, 2016.

POULQOS, H. G., DAVIS, E. H. The settlement behaviour of single axially loaded
incompressible piles and piers. Geotechnique, London, v. 18, n. 3, p. 351-371, 1968.

POULQOS, H. G., DAVIS, E. H. Elastic Solutions for Soil and Rock Mechanics. New
York: John Wiley & Sons, 1974.

RANDOLPH, M. F., JAMIOLKOWSKI, M. B., ZDRAVKOVIC, L. Load carrying capacity
of foundations. Proceedings of Advances in Geotechnical Engineering: The
Skempton Conference, London, p. 207-241, 2004.

RUVER, C. A. Determinacdo do comportamento carga-recalque de sapatas em
solos residuais a partir de ensaios SPT. Dissertagdo de mestrado. Universidade
Federal do Rio Grande do Sul, Porto Alegre, RS. 2005.

SANTOS, M. D. dos. Correlagdes entre sondagem de simples reconhecimento e
resultados de ensaios de campo (SPT, CPT, DP) para diferentes subsolos
arenosos. Dissertacdo de mestrado. Universidade Federal do Espirito Santo, Vitoria,
ES. 2017.

SANTOS FILHO, W. M., NETO, S. F. S., BURNETT, M. A, LISBOA, R. L. L. Analise
do Desempenho de Fundacfes Superficiais através de Métodos Teodricos, Ensaio de
Prova de Carga e Ensaios SPT. COBRANSEG - Congresso Brasileiro de Mecéanica
dos Solos e Engenharia Geotécnica, 2008. Anais...Buzios: ABMS, 2008, p. 640-
648.

SCHMERTMANN, J. H. Static cone to compute static settlement over sand. Journal
of the Soil Mechanics and Foundations Division, New York, v. 96, n. SM3, p. 1012-
1135, 1970.



163

SCHMERTMANN, J. H., BROWN, P. R., HARTMAN, J. P. Improved strain influence
factor diagrams. Journal of Geotechnical Engineering Division, New York, v. 104,
n. GT8, p. 1131, 1978.

SCHMERTMANN, J. H., PALACIOS, A. Energy dynamics of SPT. Journal of
Geotechnical Engineering Division, New York, v. 105, n. GT8, p. 909-926, aug.
1979.

SCHNAID, F. Ensaios de Campo e suas Aplicacdes a Engenharia de Fundacgdes.
Sao Paulo: Oficina de Textos, 2000.

SEIXAS, A. de, SEIXAS, J. R. de, SEIXAS, J. J de. Auscultacdo Geodésica no
Controle de Recalque da Fundacédo de Edificio Predial de Grande Porte. Boletim de

Ciéncias Geodésicas, Curitiba, v. 15, n. 2, 2009.

SHIN, E. C., DAS, B. M. Developments in elastic settlement estimation procedures for
shallow foundations on granular soil. KSCE Journal of Civil Engineering, KSCE, v.
15, n. 1, p. 77-89, 2010.

SOARES, D. A. Estudo da Capacidade de Carga e Recalqgues em um Solo
Residual de Gnaisse Através de Ensaios de Campo e Laboratério. Dissertacéo

de mestrado. Universidade Federal de Vigosa, Vigosa, MG. 2003.

SOWERS, G. F. Shallow foundations. In: LEONARDS, G. A.Foundation
Engineering. New York: McGraw-Hill, 1962, p. 525-632.

TAYLOR, B. B., MATYAS, E. L. Influence factors for settlement estimates of footings
on finite layers. Canadian Geotechnical Journal, Ottawa, v. 20, n. 4, p. 832-835,
1983.

TEIXEIRA, C. Z., ALBIERO, J. H., CARVALHO, D. Capacidade de carga de fundacdes
rasas na regido sul de Minas. Seminario de Engenharia de Fundagdes Especiais
(SEFE IIl), Séo Paulo, v.1, p. 309-316, 1996.

TEIXEIRA, A. H., GODOY, N. S. Andlise, projeto e execucédo de fundacgdes rasas. In:
HACHICH, W. et al. Fundacdes: Teoria e Pratica. Sdo Paulo: PINI, 1998.

TERZAGHI, K. Theoretical soil mechanics. New York: John Wiley & Sons, 1943.

TERZAGHI, K., PECK, R. B. Settlement of Point Bearing Pile Foundation. In:
Soil Mechanics in Engineering Practice. New York: John Wiley & Sons, 1967, 2.
ed., p. 540-555.



164

TERZAGHI, K., PECK, R. B., MESRI, G. Soil Mechanics in Engineering Practice.
New York: John Wiley & Sons, 1996, 3". ed.

VELLOSO, D. A, LOPES, F. R. Fundacdes: critérios de projeto, investigacdo do
subsolo, fundagbes superficiais, fundac¢des profundas. Sdo Paulo: Oficina de Textos,
2010.

VESIC, A. S. Bearing capacity of deep foundations in sand. Highway Research
Record, Washington D. C., n. 39, p. 112-153, 1963.

. Analysis of ultimate loads of shallow foundations. Journal of Soil
Mechanics and Foundations Division, New York, v. 88, n. SM1, p. 45-73, 1973.

. Bearing capacity of shallow foundations. In: WINTERKORN, F.E.,
FANG, H. Y. Foundation Engineering Handbook. New York: Ed. Van Nostrand
Reinhold, 1975, p. 121-147.

VIANNA, A. P. F. Influéncia da dimensdo e da succdo matricial no
comportamento de fundacdes superficiais assentes em solo arenoso néao

saturado. Tese de doutorado. Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, SP. 2005.



7 ANEXOS

Tabela 7.1. Fatores de capacidade de carga (VESIC, 1975) para ¢ de 0 a 25

6 (°) N. Nq Ny Nq/Nc
0 5,14 1,00 0,00 0,19
1 5,38 1,09 0,07 0,20
2 5,63 1,20 0,15 0,21
3 5,90 1,31 0,24 0,22
4 6,19 1,43 0,34 0,23
5 6,49 1,57 0,45 0,24
6 6,81 1,72 0,57 0,25
7 7,16 1,88 0,71 0,26
8 7,53 2,06 0,86 0,27
9 7,92 2,25 1,03 0,28
10 8,34 2,47 1,22 0,30
11 8,80 2,71 1,44 0,31
12 9,28 2,97 1,69 0,32
13 9,81 3,26 1,97 0,33
14 10,37 3,59 2,29 0,35
15 10,98 3,94 2,65 0,36
16 11,63 4,34 3,06 0,37
17 12,34 4,77 3,53 0,39
18 13,10 5,26 4,07 0,40
19 13,93 5,80 4,68 0,42
20 14,83 6,40 5,39 0,43
21 15,81 7,07 6,20 0,45
22 16,88 7,82 7,13 0,46
23 18,05 8,66 8,20 0,48
24 19,32 9,60 9,44 0,50
25 20,72 | 10,66 | 10,88 0,51
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Tabela 7.2. Fatores de capacidade de carga (VESIC, 1975) para ¢ de 26 a 50

6 (°) N. Nq Ny Nq/Nc
26 22,25 | 11,85 | 12,54 0,53
27 23,94 | 13,20 | 14,47 0,55
28 25,80 | 14,72 | 16,72 0,57
29 27,86 | 16,44 | 19,34 0,59
30 30,14 | 18,40 | 22,40 0,61
31 32,67 | 2063 | 25,99 0,63
32 35,49 | 23,18 | 30,21 0,65
33 38,64 | 26,09 | 35,19 0,68
34 42,16 | 29,44 | 41,06 0,70
35 46,12 | 33,30 | 48,03 0,72
36 50,59 | 37,75 | 56,31 0,75
37 55,63 | 42,92 | 66,19 0,77
38 61,35 | 48,93 | 78,02 0,80
39 67,87 | 5596 | 92,25 0,82
40 75,31 | 64,20 | 109,41 | 0,85
41 83,86 | 73,90 | 130,21 | 0,88
42 93,71 | 8537 | 155,554 | 0,91
43 105,11 | 99,01 | 186,53 | 0,94
44 118,37 | 115,31 | 224,63 | 0,97
45 133,87 | 134,87 | 271,75 | 1,01
46 152,10 | 158,50 | 330,34 | 1,04
47 173,64 | 187,21 | 403,65 | 1,08
48 199,26 | 222,30 | 496,00 | 1,12
49 229,92 | 265,50 | 613,14 | 1,15
50 266,88 | 319,06 | 762,86 | 1,20
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