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Resumo

Neste trabalho foi estudada a interagao solo-estrutura para estacas escavadas
com trado mecanico, de concreto armado (com didmetro de 32 cm e 8,71 m embutida
no solo), instaladas em solo arenoso de comportamento elastico-linear, solicitadas a
carregamento transversal, através da analise e execugdo de provas de carga, no
Campo Experimental da Unesp, Campus de llha Solteira.

A partir das curvas de carga horizontal versus deslocamento horizontal, obtidas
nas provas de carga, foi possivel obter a variagdo do coeficiente horizontal de reagao
do solo (ny) em fungdo do deslocamento horizontal na superficie do terreno (y,), por
meio dos métodos de Matlock & Reese (1960) e Reese (1976).

Escolhido o intervalo de y, entre 7 mm a 12 mm, obteve-se o valor de n; igual a
8 MN/m® o que permitiu a determinacdo dos deslocamentos, das rotagdes, dos
momentos fletores, dos esforgos cortantes e das pressbées atuantes no solo, ao longo
do fuste das estacas, considerando a variagdo ou n&o da rigidez flexional (El) das
estacas.

A influéncia da rigidez flexional se mostrou bem mais expressiva do que a
influéncia da rigidez do solo no comportamento das estacas; para o nivel de

carregamento analisado, considerando a maxima carga utilizada nas provas de carga.
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Abstract

In this work was studied the soil-structure interaction for bored piles of armed
concrete (with 32 cm od diameter and 8,71 m length), installed in arenaceous soil of
elastic-linear behavior, requested the transversal load, through the analysis and
execution of load tests, in the Experimental Field of the Unesp, Campus of the Ilha
Solteira. From the curves horizontal load versus horizontal displacement, gotten in the
load tests, it was possible to get the variation of coefficient of horizontal subgrade
reaction (np) in function of the ground horizontal displacement (y,), by means of the
methods of Matlock & Reese (1960) and Reese (1976). Chosen the interval of y, enter
7-12 mm, got the equal value of n, 8 the MN/m®, what it allowed the determination of
the horizontal displacements, the rotations, bending moments, shear forces and soil
reactions, in depth, considering the variation or not of the flexional rigidity (El) of the
piles. The flexional rigidity had more influence on the piles behaviour that the soil, for

the analyzed loading level, considering the maximum load used in the load tests.



1. INTRODUCAO

A evolugao das técnicas construtivas na engenharia civil propiciou o aumento da
magnitude das cargas nas edificagdes, que em muitos dos casos transferiram a
engenharia de fundagdes a tarefa de solucionar os problemas de fundagdes em
estacas ou tubulbes solicitados por cargas verticais conjugadas com esforgos
transversais (horizontais, inclinados e momentos fletores), que podem ser aplicados ao
topo da estaca ou em profundidade.

No projeto de estacas carregadas transversalmente, devem ser verificadas duas
condicdes basicas:

a) Seguranca adequada contra a ruptura tanto do solo que envolve a estaca

quanto dos materiais que a compdem; e

b) Deslocamentos e deformagdes angulares do topo da estaca aceitaveis para a

estrutura.

O objetivo fundamental do trabalho que segue é estudar o comportamento de
estacas do tipo broca escavadas mecanicamente, de concreto armado (com 32 cm de

diametro e 8,71 m embutido no solo), instaladas em solo arenoso de comportamento



elastico-linear, e solicitadas por esforgos transversais, considerando a variagcdo ou nao
da rigidez flexional (El) das mesmas.

A rigidez flexional é o produto do mdédulo de elasticidade do material da estaca
pelo momento de inércia de sua sec¢ao transversal (El), sendo que a sua variagao é
ocasionada pela fissuragao do concreto, que ocorre com a agao de momentos fletores.

Faz parte desta analise a determinacdo dos deslocamentos, rotagoes,
momentos fletores, cortantes e pressdes atuantes no solo, ao longo do fuste das
estacas, que possibilitam o dimensionamento estrutural da peca.

Os calculos envolvidos neste estudo podem ser feitos por meio de dois modelos
tedricos diferenciados, O primeiro, o Modelo Elastico, baseia-se fundamentalmente nos
parametros: médulo de elasticidade do solo (Es) e coeficiente de Poisson do solo (vs).
Ja o segundo, o Modelo de Winkler ou Modelo do Coeficiente de Reagao Horizontal,
baseia-se no coeficiente de reagao horizontal do solo (n,), com a simulagdo do solo
feita por molas independentes de comportamento elastico.

Todos esses modelos consideram a rigidez flexional (El) da estaca constante.
Sabe-se que esta hipotese € aceitavel para estacas de agco ou de madeira, mas no
caso de estacas de concreto armado, o nivel de fissuragao faz variar a rigidez flexional.

Dependendo da natureza e dos niveis de solicitagdo (cortante e momento fletor),
o concreto armado pode sofrer intensa fissuracdo, levando elementos estruturais a
possiveis variagdes na rigidez flexional. Este fato pode ocasionar a variagdo do
momento fletor ao longo do fuste da estaca.

Por este motivo, fazem-se necessarios e importantes estudos a respeito da
influéncia da rigidez flexional (El) na analise de estacas carregadas transversalmente.

Empregou-se uma metodologia essencialmente experimental e retro-analitica,

ao passo em que das medidas de campo foram inferidos parametros do sistema



estaca-solo; e também, comparativa, pois, também, utilizou-se resultados ja disponiveis
de pesquisas anteriores.

No capitulo 2 sdo apresentados os principais métodos de calculo de
deformacgbes e de analise da seguranga a ruptura do solo. Nem todos os métodos
apresentados sao adaptaveis para a consideragao da variagao da rigidez flexional, mas
foram descritos por serem classicos. Ja os métodos numéricos foram estudados com
profundidade em sua formulacdo tedrica, visando adapta-los para a referida
consideracgao.

O capitulo 3 descreve as caracteristicas geoldgico-geotécnicas do campo
experimental, exibindo a planta de localizacdo das estacas ensaiadas e dos pontos de
sondagens.

Por sua vez, no capitulo 4 sdo apresentados os materiais e equipamentos
utilizados na realizagdo dos ensaios, com figuras esquematicas e fotos, seguidos da
metodologia aplicada.

Os dados obtidos nos ensaios de campo e a respectiva analise estdo descritos
no capitulo 5, e foram divididos em: a) comportamento do solo; b) comportamento
estrutural de estacas; e c) El constante versus El variavel.

Encerrando o trabalho, o capitulo 6, que se refere as conclusbes a que se
chegou a pesquisa, destaca a influéncia da variagdo da rigidez flexional no
comportamento de estacas do tipo broca escavadas mecanicamente, carregadas
transversalmente, dando-se destaque: a) a determinagao do valor médio do coeficiente
de reacdo horizontal do solo; b) construcdo dos graficos dos deslocamentos, das
rotagcdes, dos momentos fletores, das cortantes e das pressées do solo ao longo do
fuste das estacas; e c) comparagao entre os resultados obtidos com os métodos que

utilizam EIl constante com o método que admite El variavel.



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. GENERALIDADES

Neste capitulo sao revisados conceitos e teorias, disponiveis na literatura
técnica, que subsidiaram as analises feitas a respeito da forma de ruptura e das
deformacdes, no caso de estacas solicitadas por esforcos transversais, descrevendo-
se a interacdo estaca-solo e a estimativa dos principais parametros que envolvem tal

mecanismo e, que sao imprescindiveis nos projetos de estacas sob tais solicitagdes.

2.2. ANALISE DA RUPTURA DA ESTACA

A determinacdo do fator de seguranca a ruptura do solo, além de se constituir
em um dos objetivos basicos nos projetos de estacas carregadas transversalmente,

possibilita, também, a verificacdo da validade dos calculos de deformacgdes e esforgos



internos solicitantes das estacas no regime elastico. A seguir, sdo apresentados os

principais métodos para analise da seguranga a ruptura do solo.

2.2.1. Método de Broms (1964)

Broms (1964) apresentou dois trabalhos. O primeiro abordando estacas em
solos coesivos e 0 segundo, estacas em solos granulares.

O método foi desenvolvido com simplificagdo dos diagramas de distribuicdo de
resisténcia do solo ao longo de estacas longas, curtas e intermediarias, com topo livre

e engastado.

Segundo Davisson (1970), de acordo também com Matlock & Reese (1960),
temos que:
T ou R<4 — estacas curtas

T ou R4 — estacas longas

Embora, no calculo de deslocamentos, Broms apresente fatores (B para solos
coesivos e n para solos arenosos) para classificagdo das estacas quanto a
flexibilidade, no céalculo da seguranga a ruptura essa classificagédo é feita pela forma de

ruptura (ver a Figura 2.1.), definida pelas expressdes que seguem:

- estaca flexivel - >4

L
=

- estaca intermediaria - # =2a4

- estaca rigida - L<2
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Figura 2.1. Formas de ruptura de estacas: a) estaca longa com topo livre; b) estaca curta
com topo livre; c) estaca longa com topo engastado; d) estaca intermediaria com

topo engastado; e e) estaca curta com o topo engastado (apud Broms, 1964a).

Para as estacas com topo livre, se forem longas (Figura 2.1a), a ruptura ocorre
com a plastificacdo do material que a compde, na secao de momento fletor maximo; ja,
para o caso de estacas curtas (Figura 2.1b), ocorre a rotacdo da estaca em relagao a
alguma secao transversal, em profundidade, com ruptura apenas do solo.

Nas estacas com topo engastado, se forem longas (Figura 2.1c), a ruptura
ocorre com a plastificagcdo do material que a compde em duas se¢des (uma na base do
bloco de coroamento e outra onde ocorre o momento fletor maximo positivo).

Caso as estacas forem intermediarias (Figura 2.1d), ocorrem simultaneamente, a
rotacdo da mesma em relagdo a alguma segao transversal, em profundidade, e a
plastificacdo do material que a compde se da na sec¢ao transversal do fundo do bloco.

Se forem curtas (Figura 2.1e), ocorre a translagao da estaca.

2.2.1.1. Estacas em Solos Coesivos

a) Estacas com Topo Livre
Na Figura 2.2 € mostrada a provavel distribuicdo da resisténcia maxima para

solos puramente coesivos. Para a qual Broms sugere uma simplificacdo, admitindo



resisténcia nula desde a superficie do terreno até a profundidade de 1,5.d e 9.c, a
partir desse ponto. O diagrama de distribuicdo de reacdo do solo depende dos
deslocamentos sofridos pela estaca, portanto, depende do mecanismo de ruptura. Nas
Figuras 2.3 e 2.4, sdo apresentadas as situagdes para estacas curtas e longas,

respectivamente, ambas com o topo livre.

forca
horizontal

e

movimento
do solo

d—

8a1l2cy

Figura 2.2. Distribuigdo da resisténcia lateral em argilas
(Broms, 1964).
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T =3
e / / é /5
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;o rétula
! plastica

i/ g2

i/ ’
——————— g
/ / —9c,d = [ é 9cyd— — — —
I/ 92
[l
Ll M
L max

d—=— Mmax d—=—
reagao t reagao momentos
deslocamento do solo mﬁgg:es ° deslocamentos do solo fletores
Figura 2.3. Mecanismos de ruptura de Figura 2.4. Mecanismos de ruptura de
estacas curtas em solo coesivos. estacas longas em solo coesivos.
(apud Broms, 1964a). (apud Broms, 1964a).

O valor f define a profundidade da se¢ao onde ocorre 0 maximo momento fletor,

ou seja, cortante nula: (Hy-9.c,.d.f=0), e é obtido pela equacao:



9.c,d (1)

em que:
H, : forca horizontal;
Cy : coesao nao drenada do solo; e

d : didmetro ou largura da estaca.

O momento na segao onde ocorre 0 momento fletor maximo (Mnax), tanto para

estacas curtas como para estacas longas, € dado por:

M,. =H,.(e+15d+0,5.f) (02)

em que:

e : braco de alavanca ou excentricidade.

Para estacas longas, 0 Mmax na Equagéo 02 é substituido por Myiels (Momento
fletor que provoca a plastificagdo do material da estaca) e f pela Equagao 01, sendo

obtido o valor de H,. J4, para as estacas curtas Mysx € determinado pela expresséo:

M_. =225dg’c, (03)

em que:

g : distancia entre a profundidade da se¢do onde ocorre 0 momento maximo
fletor e a ponta da estaca (ver a Figura 2.3).

Substituindo-se na Equacéo 02 o Mpax, obtido pela Equagao 03, obtém-se H,.



b) Estacas com Topo Engastado

As Figuras 2.5, 2.6 e 2.7 apresentam 0s possiveis mecanismos de ruptura para

estacas com o topo engastado (a translagao € possivel).

:I;

o
L

Mmax

—_—————————
- -

deslocamentos

~9c,d -~

reacao do solo

momento fletor

My\eld

deslocamentos

il

Lgcu.d -

Mmax

momento fletor

reagao do solo

Myield

sslocamentos

momento fletor

reagao do solo

Figura 2.7: Estaca
longa em solos
coesivos
(apud Broms, 1964a)

Figura 2.5: Estaca curta em Figura 2.6: Estaca intermediaria
solos coesivos em solos coesivos.

(apud Broms, 1964a) (apud Broms, 1964a)

Para estacas curtas (Figura 2.5) as expressodes de equilibrio so:

H, =9.c,.d.(L—-15.d) (04)

M, =H,.(0,5L+0,75.d) (05)

em que:

L : comprimento da estaca embutido no solo.

A estaca deve ser dimensionada estruturalmente para resistir a0 Mpax.

Para estacas intermediarias (Figura 2.6), o somatoério dos momentos fletores em

relagao a superficie fornece:

(06)

M, = H,.(1,5.d+0,5.f)— M,

ma
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em que:

Myiela : momento fletor que provoca a plastificagdo do material da estaca.

Substituindo-se o valor de Mpax calculado pela Equacao 03, e substituido na
Equacdo 06, obtém-se Hy. Caso Mmax seja maior ou igual a Myieid, © cOmportamento
nao sera de uma estaca intermediaria, e sim, o de uma estaca longa (Figura 2.7). Com

a substituicdo de Mmax por Myieia Na Equagéo 05, é obtida a expresséo:

H — 2'IVIyieId (07)
" (1,5.d+0,5.f)

c) Deslocamentos Horizontais do Topo de Estacas em Solos Coesivos
Para solos coesivos, Broms (1964a) apresenta as equagdes mostradas na

Tabela 2.1, para o calculo dos deslocamentos horizontais do topo das estacas:

Tabela 2.1. Equacdes para o calculo dos deslocamentos horizontais
do topo de estacas (Broms, 1964a).

Estaca Topo Deslocamento horizontal
4H, .(1 + 1,5.ej
Livre (B.L<1,5) y. = L
Rigida ’ kp.dL
Engastado (B.L<1,5 H,
. < ’ o =
ngastado (B ) y k,.d.L
_ _2H,B(e.p1+1)
Livre (B.L>1,5) Yo = k_.d
Flexivel
Engastado (B.L>1 Ho P
L> 0o =
ngastado (B ,9) y k. .d
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1 \/kh.d \/ K
B=—=4 )
R \E,I, V\E,.L

R : fator de rigidez relativa estaca x solo para argilas;

kn : coeficiente de reagao horizontal (definido posteriormente);
E, : mddulo de elasticidade do material da estaca;

I, : momento de inércia da se¢ao transversal da estaca;

K : mdédulo de reagao horizontal (definido posteriormente); e

K = ok,
o =
d
em que:
a=nq.n2

n, : coeficiente que depende da coesao nao drenada da estaca (Tabela 2.2);
n; : coeficiente que depende do material da estaca (Tabela 2.3);
ke1 : coeficiente de reacdo vertical para placas de 1 pé? (30 x 30 cm), definido

posteriormente, no item que trata do coeficiente de reagao horizontal do

solo.
Tabela 2.2. Coeficientes nj. Tabela 2.3. Coeficientes ns.
Cu n Material da n
(kPa) ! estaca 2
<24 0,32 aco 1,00
24 a 98 0,36 concreto 1,15
>98 0,40 madeira 1,30

As expressdes para o calculo dos deslocamentos foram apresentadas somente

para que o trabalho de Broms (1964a) fosse mantido completo, ndo sendo
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recomendavel sua utilizagado para projeto. No item de Analise de Deformacdes serao
apresentados métodos com embasamentos tedricos mais refinados para esses

calculos.

2.2.1.2. Estacas em Solos Nao-Coesivos

Em sua analise, Broms (1964a) fez as seguintes suposicodes:

- O empuxo ativo, atuante na face oposta ao movimento horizontal da estaca, é
desprezado;

- O empuxo passivo na face frontal da estaca, é trés vezes o valor do empuxo

passivo de Rankine, devido ao efeito tridimensional, ou seja:

em que:

pu : resisténcia maxima horizontal do solo;
o, : presséo vertical efetiva;

ko : coeficiente de empuxo passivo;

_(1+seng¢)

“p = (1-sen¢')

@’ : angulo de atrito interno efetivo do solo que envolve a estaca.

- A forma da secédo transversal da estaca nao tem influéncia na resisténcia
maxima do solo;
- Os deslocamentos sao suficientes para total mobilizacado da resisténcia lateral;

- O peso especifico do solo a admitido constante com a profundidade.
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a) Estacas com Topo Livre
Nas Figuras 2.8 e 2.9, sdo apresentados os diagramas de distribuicdo da reagao

do solo e dos momentos fletores para estacas curtas e longas, respectivamente.
No caso de estacas curtas, ocorre um giro em relagdo a uma segao proxima a

€ obtida a Equacao 07,

ponta da estaca, e as altas pressbes geradas na regido abaixo dessa segado, sao
substituidas por uma forga concentrada F atuando na ponta da estaca. Com o

somatoério dos momentos em relacdo a ponta da estaca,

mostrada na pagina seguinte.
Hy
I

/, /
g
IV|yie|d

// /
!
// /
momento fletor

T sk, \ |
Mmax
momento fletor deslocamentos reacéo do solo
Figura 2.9. Mecanismo de ruptura de
estacas longas em solos nao coesivos
(apud Broms, 1964a).

m~—
\

reacéo do solo

deslocamentos
Figura 2.8. Mecanismo de ruptura de
estacas curtas em solos nao coesivos

(07)

(apud Broms, 1964b).

_ 0,5.y.d.L’ K,
B e+L

u

em que:
Y : peso especifico do solo.

O momento fletor maximo ocorre na segao que dista f da superficie do terreno,

cujo valor é dado por:
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(08)

= f=0,82.

3
H, =2 r.dk, f*

Desta maneira, o momento fletor maximo é igual a
(09)

Se Mmax = Myielq, @ estaca se comporta como longa. Neste caso, adotando-se

Mmax = Myiela N@ Equacéo 09, calcula-se Hy, sendo a carga horizontal maxima o menor

dos valores obtidos nas Equacdes 07 e 08.

b) Estacas com Topo Engastado
Nas Figuras 2.10, 2.11 e 2.12, sdo apresentados os mecanismos de ruptura de

estacas em solos ndo coesivos.
Mmax M max
L L Myield
Hy Hy £\
‘L L. Hy
v Mmax v M max _” - Moot M
[ 1 yield Myield
. — - Oy fp
// / // ///
/ ,} / /
/ Iy
I i é
v
an
374K,

reagdo do solo  momento fletor

deslocamento

e

37dLK,
reagdo do solo  momento fletor

- R 37d.LK
reacgdo do solo momento fletor deslocamento
Figura 2.10. Estaca curta Figura 2.11. Estaca intermediaria Figura 2.12. Estaca longa
em solo ndo coesivo. em solo ndao coesivo.
(apud Broms, 1964).

deslocamento

(apud Broms, 1964).

em solo n&o coesivo.
(apud Broms, 1964).
Para estacas curtas (Figura 2.10), o equilibrio das forgas horizontais fornece a

expressao:
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2
H, =15.ydL" k, (10)
O momento fletor maximo que ocorre na estaca é dado pela expresséao:

max u

2
M. =—-H.L 1
3 (1)
Se Mmax = Myielq, 0 mecanismo de ruptura € o de uma estaca intermediaria

(Figura 2.11), e com o equilibrio horizontal, é obtido o valor de F pela expressao:

F=15.y.dL’k, —H, (12)

Com o somatdrio dos momentos em relacédo ao topo da estaca, e a substituicao

do valor de F obtido da Equacao 12, temos:

M, =05y.dLk, —H,L (13)

Caso Mmax = Myield, © comportamento € o de uma estaca longa (Figura 2.12), e
substituindo-se Hy.e = Myjelq, € oObtido:
2 3.M,.\
Hu.(e+§.fj=2.Myie,d = H, =2—yfe (14)
c) Deslocamentos Horizontais do Topo de Estacas em Solos Nao Coesivos

Para solos ndo coesivos, Broms (1964) apresenta as equagbes mostradas na

Tabela 2.4 para o calculo dos deslocamentos horizontais do topo das estacas:
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Tabela 2.4. Equacdes para o calculo dos deslocamentos horizontais
do topo de estacas (Broms, 1964).

Estaca Topo Deslocamentos horizontais
18H,. 1+1,33.°J
Livre (n.L<2,0) L
yo = L2
Rigida Ny
2H,
Engastado (n.L <2,0) Yo = 2
n,.L
Li L>4,0 y 244,
ivre (n.L>4, o =
(n ) nh3’5.(E.I)2'5
Flexivel
Engastado (n.L>4,0 y 0934,
ngastado (n.L >4, =
g (n ) o nh3/5.(E.|)2/5
em que:
n= % = Enhl : fator de rigidez relativa estaca-solo de Broms (1961) para areias;
PP

T : fator de rigidez relativa estaca x solo para areias; e

ny, : coeficiente de reagéo horizontal (definido posteriormente).

No caso de solos coesivos, Broms (1964) considera uma perda de resisténcia
nas proximidades da superficie do terreno, simulando, mesmo que imprecisamente, as
observagbes feitas mais tarde por Poulos & Davis (1980) (Figura 2.2), o que torna o
diagrama de resisténcia do solo proposto mais realistico que os diagramas dos
métodos que seguem.

Para a analise de segurangca a ruptura, a proposicdo de Sherif (1974),
apresentada adiante, € muito interessante. Este autor propde o confronto dos

diagramas de resisténcia e de pressbes aplicadas pela estaca ao longo do seu
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comprimento, limitando a pressdo maxima aplicada, em qualquer profundidade, a
diferenca pp - pa, €M que pp € a pressao passiva e p,, a pressao ativa. Além disso, é
considerada uma transicdo (diminuicdo das reacdes do solo) nas proximidades da
secgao de giro da estaca.

A analise da ruptura feita no estado critico, ndo sendo considerados os efeitos

da variagao da rigidez flexional (El).

2.2.2. Analise Simplificada — Poulos & Davis (1980)

Poulos & Davis (1980) apresentam um modo bem simples para estimar a
resisténcia horizontal maxima de estacas, no qual sdo consideradas estacas curtas e
longas, imersas em solos de comportamento arenoso e argiloso.

Vale ressaltar que os autores néo esclarecem qual o critério para classificar as
estacas quanto a flexibilidade. Contudo, a representagdo numérica deixa a desejar, ja
que a forma de ruptura da estaca nao depende somente da relagcdo entre seu
comprimento e seu didmetro, mas também das propriedades do solo que a envolve.
Essa classificacdo sera adotada, preliminarmente, somente para a compreensao do

texto que se segue.

a) Estacas Curtas

Na Figura 2.13 é considerada uma estaca curta, com o topo livre para girar e
transladar (0 método ndo considera a possibilidade de engastamento do topo), com
didmetro ou largura d, e simulada por uma fina faixa.

H, € M, sédo a forga horizontal e 0 momento fletor aplicados simultaneamente no
topo da estaca, podendo atingir valores maximos, respectivos de H, e M, que causam

a ruptura do solo.
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Figura 2.13. Estaca livre carregada transversalmente.
(apud Poulos & Davis, 1980).

Na forma geral, as equacdes de equilibrio limite s&o as seguintes:

>H =0 = H,=["p,ddz- jL p,.d.dz (15)
dYM,=0 = M, = —j:'pu.d.z.dz —~ j:pu.d.z.dz (16)
em que:

H, : carga horizontal maxima aplicada ao topo da estaca;
M, : momento fetor maximo aplicado no topo da estaca;
pu : resisténcia lateral maxima do solo;

d : largura ou didmetro da estaca;

z : profundidade; e

Considerando o caso de distribuicao constante da resisténcia lateral maxima do

solo (pu), para solos argilosos rijos, ao longo da estaca, isto € po = pL = Pu.
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Resolvendo as equacgdes acima para a profundidade de rotacdo (z;) e para a

carga horizontal maxima (H,) aplicada ao topo da estaca, sdo obtidas as equacgdes:

y 4 —1 Hu +L 17
" 2\p,d (a7)

M, Hoe 1 2H, H, )
dr p.dl 4] \poaL)” (18)
p,.d p,.d p,.dL p,.dL

H, _ 2.e)’ 2.e
2 )

No caso de distribuicdo linear da resisténcia maxima do solo (pu), para solos
arenosos e solos moles, crescente com a profundidade da estaca, isto €, po no topo e

pL na ponta da estaca, sdo obtidas as equacgdes:

z \’ z. )\ (e 12 e\(z
4(—r) +6.[—’J .[—+ Po J+[ Po j(—j(—’}+
L L)L p-p,) (P —p, \LJLL
_(3_3)_[p0 +pL}_(2-pL +po] o
L P. =P, PL. =P,

(20)

2
A (1 - p—°}(z—') ¥ (2.p—°j{z—f] . {1 + p—°J (21)
p_.dL p.J{L p./\L 2 PL
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b) Estacas Longas

A resisténcia lateral pode ser determinada pela resisténcia da propria estaca
(escoamento do material da estaca devido ao momento fletor), antes mesmo da total
mobilizacdo da resisténcia maxima do solo. Assim, o momento fletor maximo, que
ocorre na secao de forga cortante nula, deve ser calculado considerando-se total
mobilizagao da resisténcia do solo acima dessa sec¢éo, e a carga horizontal de ruptura

da estaca sera o menor dos dois valores:

- For¢a horizontal que causa a ruptura do solo acima da se¢do de momento
fletor maximo (a resisténcia do solo ao redor da estaca € o principal fator a

determinar a capacidade de carga horizontal, chegando a plastificagao);

- Forga horizontal que produz o momento fletor maximo que plastifica o material
da estaca (a capacidade de carga horizontal da estaca € regida pelas

caracteristicas da estaca).

c) Resisténcia Lateral Maxima do Solo

Poulos & Davis (1980) definiram que, para solos puramente coesivos, a
resisténcia lateral maxima (py) varia de 2.c, na superficie do terreno até 8 a 12.c, até a
profundidade de = 3.d, permanecendo constante a partir dai (Figura 2.2).

A resisténcia lateral maxima do solo € definida por:

p, =K..c (22)

em que:
K. : fator de resisténcia lateral que depende da relagédo c./c e da geometria da
secao transversal da estaca (d/b ou b/d), Poulos & Davis (1980) fornecem o

grafico para a sua determinagéo;
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: adesao do solo com o fuste da estaca;

¢ : coesao do solo na profundidade z; e;

b : didmetro ou largura da estaca.

Se pu for ultrapassado, o solo que envolve a estaca escoa plasticamente no

plano horizontal, o valor de p, deve ser determinado pela Teoria da Plasticidade.

Para solos n&o coesivos, Poulos & Davis (1980) recomendam a determinagéo de

pu pelo critério de Brinch Hansen (1961), apresentado na sequéncia no item 2.2.3.

De acordo com Ricci (1995), este método € meramente didatico, ndo parecendo

recomendavel a sua utilizacdo na pratica pelos seguintes motivos:

a)

b)

E razoavel a premissa de que as pressdes de reacdo do solo sejam
dependentes dos deslocamentos, mesmo que linearmente. Assim, no método
proposto para estacas curtas, a distribuigcdo da resisténcia lateral ao longo do
fuste ndo é condizente com a realidade, pois nas proximidades da secao de
giro os deslocamentos s&o reduzidos, nao mobilizando integralmente as
pressoes resistentes. Nao se sabe qual a margem de erro causada por esta
simplificacdo, mas de qualquer forma, essa distribuicido de pressdes poderia
ser melhorada com um trecho inclinado, passando pela secdo de rotacido
(ponto com valor nulo), propiciando uma transicéo gradativa de p, para -pu; €
Nao ha nenhuma consideracao da resisténcia vertical do solo sob a ponta da
estaca, que no caso de tubuldes curtos com base alargada, pode constituir
uma parcela significativa no equilibrio estatico da pe¢a. O Método Russo, a
ser apresentado mais a frente, leva em conta esse efeito para o calculo das

deformacoes.
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A andlise é feita no estado critico e ndo é considerada a influéncia da rigidez

flexional (EI).

2.2.3. Método de Brinch Hansen (1961)

Consiste em um processo iterativo desenvolvido para estacas curtas (L/d <10 a
12), sendo aplicavel a solos coesivos ou nao, homogéneos ou estratificados.

Para estacas com o topo livre, imersas em solos homogéneos, a sequéncia de
calculo é a que segue:

a) Divide-se o trecho enterrado da estaca em n elementos de comprimento L/n

(Figura 2.14).

Topo
engastado

/ livre
e Ho Ho ponto de aplicag&o da carga
f —_—— equivalente para topo livre
momentos
RRXXX [ XXX XX r e fletores

ze €1

|\ f
T/i z e _LRLXD ,,,,,,,,,,, ~—— maximo
n
e

x elemento j

L N ponto virtua
\P engastamento

forcas
cortantes

7}

Figura 2.14. Método de Brinch Hansen (1961) para o calculo da resisténcia lateral
maxima de estacas curtas (apud Tomlinson, 1986).

b) Calcula-se a resisténcia passiva total de cada elemento na profundidade z

abaixo da superficie do terreno pela expresséo:

0. = pz.d.(E) (23)

n
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p, =dK, +cK, (24)

q : pressao vertical efetiva de terra na profundidade z;

¢ : coesao do solo na profundidade z; e

Kq € K. : sdo fatores que dependem da relagdo z/d. Brinch Hansen (1961)

fornece gréficos para a determinagdo dos mesmos).

c) Escolhe-se a profundidade x da secéo de rotagao X da estaca.

d) Calcula-se o somatério dos momentos de cada elemento em relagdo ao

ponto de aplicagao da carga horizontal.

z=L

ZMzgpu.(e+z)—Zpu.(e+z) (25)

z=X

O ponto X tera sido escolhido corretamente quando Am =0, isto €, quando as
resisténcias passivas acima e abaixo do ponto de rotagcdo X estiverem
equilibradas.

No caso de existéncia de momento fletor aplicado no topo da estaca, utiliza-
se o artificio de aumentar a distdncia do ponto de aplicagdo da forca

horizontal e = M/H.

e) Calcula-se a carga horizontal maxima H, pela expresséao:

x+L

Hu.(e+x)=Z::pu.(x—z)+ Zx:pu.(z—x) (26)

u

H
O fator de segurancga para a estaca sera FS = H

(]
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f) Com os valores de p, e da forga horizontal é tracado o diagrama de cortantes
ao longo da estaca. O diagrama de momentos fletores é constituido com o
calculo do valor para cada secado da estaca (a estaca é cortada em cada
secao e ¢é feito o somatdério dos momentos dos esforgcos no trecho
considerado). O momento maximo ocorre quando a cortante for nula, e,
devidamente, o valor desse momento ndao pode exceder o momento que

causa a plastificagao do material da estaca.

Para estacas com topo engastado (restringindo a rotagdo) o procedimento é

similar, calculando-se o valor de e4 (Figura 2.14) pela expressao e, =%.(e + zf), em

que a ordem de grandeza do valor de z; € de 1,5 m para as areias compactas e argilas
rijas, e de 3,0 m no caso de argilas moles e siltes.

Os deslocamentos do topo da estaca (p), para a carga admissivel, podem ser
calculados aproximadamente, supondo-se a estaca em balang¢o, engastada no ponto

virtual de engastamento, utilizando-se as expressoes:

ool _Ho(le+z) .
para topo livre - p= 3El (27)

t tad = M 28
para topo engastado — p= 12.El (28)

em que:
E : médulo de elasticidade do material da estaca; e

I : momento de inércia da secao transversal da estaca.
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Serdao apresentados métodos de calculo dos deslocamentos conceitualmente
mais completos no item 2.3. que trata do calculo de deformacoes.

No caso dos solos estratificados o processo € analogo, exceto que a
profundidade z utilizada para a obtengdo de Kq e K¢, é medida para cada camada a

partir de seu topo (ver a Figura 2.15).

! Z

(para argila mole)

argila mole .

—

(para argila rija)

=

argila rija

Figura 2.15. Resisténcia Lateral Maxima pelo método de Brinch Hansen (1961)
(apud Tomlinson, 1986)
Neste método persistem as duas simplificagdes expostas no método anterior.
Nao é considerada a colaboragao da resisténcia vertical do solo sob a ponta da estaca
(estacas curtas), e ndo ha transicdo das reagdes do solo nas imediagdes da secao de
giro (a mudanca do valor p_x+ para o valor p_x. ocorre bruscamente).
Analogamente ao Tratamento Estatico Convencional, a analise da ruptura é feita

no estado critico e ndo é considerada a rigidez flexional (El).
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2.3. ANALISE DE DEFORMAGOES

A anadlise de deslocamentos e rotagcbes de estacas verticais carregadas
transversalmente tem recebido duas abordagens distintas com relagcéo a simulagao do
solo de apoio da estrutura:

a) Modelo Elastico; e

b) Modelo do Coeficiente de Reag&o do Solo

No chamado Modelo Elastico, o solo é considerado um meio elastico continuo.
Do ponto de vista tedrico, é o tratamento mais realistico, pois considera a continuidade
do solo. Essa abordagem proporciona uma gama de consideragdes bastante ampla,
embora um tratamento elasto-plastico tridimensional ainda n&o esteja plenamente
resolvido. O tratamento matematico e a determinacao dos parametros adequados para
o solo sdo bastante complexos.

Ja o Modelo do Coeficiente de Reacdo do Solo baseia-se nas hipdteses
propostas por Winkler (1867) e foi utilizado por Zimmermann (1888) no calculo de
dormentes de estradas de ferro. Alguns métodos de calculo fundamentados nesse
modelo desprezam a continuidade do solo, que é simulado por molas independentes
de comportamento elasto-plastico. Apesar dessa deficiéncia tedrica, esses métodos
sao relativamente simples, proporcionando a possibilidade de considerar qualquer
variacdo das propriedades do solo com a profundidade (estratificagdo do solo) e o
comportamento nao linear. Pela facilidade de utilizagdo, tem ocupado um espaco
bastante significativo na pratica de projetos de fundagdes.

Em ambos os casos, o objetivo € determinar os deslocamentos e as rotagdes da
estaca, que influem no comportamento da estrutura fundada, além de definir as linhas
de estado (momentos fletores e esforgos cortantes) do fuste da estaca, dados basicos

para o dimensionamento estrutural da peca.
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Neste trabalho foi realizado um profundo estudo do comportamento de estacas
longas em solo arenoso, solicitadas por esforgos transversais, também sob o ponto de
vista da interagao estrutura-solo, no qual foi analisado o comportamento do elemento
estrutural (estaca) com relagdo aos deslocamentos, rotagdes, momentos fletores,
cortantes e pressdes do solo, todos em relagdo ao comprimento da estaca (ou
profundidade). Para tal utilizou-se os métodos de: a) Matlock & Reese (1960), que
considera a rigidez flexional (El) da estaca constante; b) Reese (1977) para El da
estaca constante; e c) Reese (1977) para El da estaca variavel, que séo baseados no
Modelo do Coeficiente de Reagao do Solo.

Por este motivo os métodos baseados no Modelo Elastico foram brevemente
descritos, ja os baseados no Modelo de Reacéo do Solo, tiveram o mesmo tratamento,
com exceg¢ao dos métodos utilizados nas analises feitas neste trabalho, para os quais

se deram as devidas atencgdes, e foram devidamente descritos.

2.3.1. Modelos Elasticos

Varios autores analisaram o problema de estacas submetidas a esforgos
horizontais considerando o solo um meio elastico continuo — Douglas & Davis (1964);
Spillers & Stoll (1964); Lenci, Maurice & Madignier (1968); Matthewson (1969);
Banerjee (1978); Banerjee & Davies (1978) e Poulos (1971). Os fundamentos tedricos
de todas essas analises sao similares, diferindo na forma de consideracido da estaca.

Neste trabalho sera apresentado apenas o método desenvolvido por Poulos

(1971), para estacas isoladas.
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2.3.1.1. Parametros Elasticos do Solo

Quando um elemento de um material qualquer (Figura 2.16) é submetido a uma
tensdo de compresséao (o), ocorrem deformagdes especificas: a) axiais (g;) e laterais
(ex) ou transversais (gy). O conceito de modulo de elasticidade (Es) ou Modulo de
Young (cientista inglés, 1773-1829) é definido na Lei de Hooke (matematico inglés,

Robert Hooke, 1635-1703), pela relagcéo entre o, e &€,, ou seja:

em que:
o : tensdo na diregcdo z; e

&, . deformacgao na diregao z.

€, =— (positivo para compressao)

em que:

AL : encurtamento (compressao) ou alongamento (tragdo) da estaca.

De maneira simplificada, na compressao, Es € a declividade da curva tenséo
axial versus deformacéo especifica axial (Figura 2.17).
O Coeficiente de Poisson (vs) € definido pela relacdo entre a deformagéo

especifica transversal (gx = €y) e a deformagéo especifica axial (g;), ou seja:
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MM mddulo tangente inicial
dependentes de
AL de C;

nivel de tensdes
z de trabalho

Y/ Ay, S ——— modulo secante
%y Ac
X Ag

ES = Ao
Ag

T :

Figura 2.16. Deformacgao de corpo de Figura 2.17. Curva tensao versus deformacéo.
prova carregado axialmente. (apud Bowles, 1979/1982)
(apud Lambe & Whitman, 1979)

O Moddulo de Elasticidade é uma propriedade intrinseca de materiais elasticos
(que é o caso da maioria dos materiais utilizados na engenharia), para os quais, se nao
for ultrapassado o limite elastico, retornam as formas originais apés a remogao do
carregamento. Além disso, geralmente exibem um comportamento tensdo versus
deformacao constante, ao menos no trecho inicial da curva. E, por exemplo, o caso do
acgo, cuja curva tensao versus deformacado apresenta um trecho linear relativamente
grande. No concreto, ao contrario, o trecho linear € relativamente pequeno, ocorrendo
somente sob baixas tensdes.

No caso de solos, que ndo sdo meios continuos e sim, constituidos por
particulas, o trecho linear da curva é desprezivel (com deformagdes especificas
maximas da ordem de 10™), e a maior parcela destas ocorrem nos niveis de tensdes
comumente de interesse, sdo permanentes, pois sao devidas a movimentacdo das
particulas. Somente uma pequena parcela das deformacbes dos solos pode ser
restituida, devido a compressao elastica das particulas. Assim, deve-se ter em mente
que “Modulo de Elasticidade” € um termo utilizado muito mais por conveniéncia do que
por representar uma propriedade elastica real dos solos, e talvez por isso, alguns

autores preferem denomina-lo como “Mddulo de Deformabilidade”.
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Ha duas formas de se definir o Es, que devera procurar, tanto quanto possivel, a
representatividade paramétrica adequada ao problema ou ao método de calculo adotado.
a) Moédulo Tangente: € o mdédulo obtido pela declividade da reta tangente a
algum ponto de interesse da curva tensao versus deformagdo. E comumente
utilizado o valor definido pela tangente na origem dos eixos (Figura 2.17), que
nesse caso, recebe o nome de “Mddulo Tangente Inicial”.
b) Mdédulo Secante: € o mdodulo obtido pela declividade do seguimento de reta
definido por dois pontos da curva, geralmente equidistantes do ponto de
tensdo média de trabalho (Figura 2.17).
Além de ensaios de laboratério com ou sem simulagédo da trajetéria de tensdes,
o0 modulo de elasticidade pode ser estimado por ensaios de placa, ensaios com
pressidmetro, retroanalise de provas de carga e por correlagdes com outros parametros.
A seguir, sdo apresentados nas Tabelas 2.5, 2.6, 2.7 e 2.8, alguns valores
tipicos de Es (Mddulo Tangente Inicial) e de vs para alguns materiais.

Tabela 2.5. Valores do Médulo de Elasticidade Es de solos tipicos da Cidade de
Sé&o Paulo (Companhia do Metropolitano de Sdo Paulo, 1980).

Solo Consisténcia ou compacidade Es (MPa)
Argilosa porosa vermelha e | mole a média 10
vermelha-amarela meédia a rija 30
Fofa 15
pouco compacta 25
Areia argilosa variegada mediamente compacta 40
Compacta 60
muito compacta 80
muito mole 5
Mole 15
Areia arenosa variegada Média 20
Rija 35
Dura 50
mediamente compacta 30
Areia basal Compacta 50
muito compacta 60
Argila cinza-esverdeada rija a dura 50
- - Turfa 2

Depdsito quaternario . —

argila arenosa organica 5
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Tabela 2.6. Valores do Médulo de Elasticidade Es de alguns materiais
utilizados na construcao civil (Beer & Johnston, 1962).

Material Es (MPa)
Peroba rosa 10000 - 20000
Madeira Pinho 12000 — 15000
Eucalipto 15000 — 24000
Aco para concreto armado 210000
Concreto 25000 - 30000

Tabela 2.7. Valores do Mdédulo de Elasticidade Es (MPa) para areias.
(Lambe & Whitman, 1979).

Areia Fofa Densa
Graos angulares, friaveis 14 35
Graos arredondados, duros 56 105

Tabela 2.8. Faixa de variagéo dos valores do coeficiente de Poisson (Bowles, 1962).

Material Vs
Argila saturada 0,40 a 0,50
Argila ndo saturada 0,10 a 0,30
Argila arenosa 0,20 a 0,30
Silte 0,30a 0,35
Areia compacta 0,20 a 0,40
Areia grossa (indice de vazios = 0,4 a 0,7) 0,15
Areia fina (indice de vazios = 0,4 a 0,7) 0,25
Rochas 0,10a 0,40
Loess 0,170 a 0,30
Gelo 0,36
Concreto 0,15

O valor do coeficiente de Poisson (vs) situa-se entre 0,2 e 0,4 para a maioria dos

solos, podendo chegar a 0,5 para solos saturados e 0,0 para solos secos.

2.3.1.2. Método de Poulos (1971)

a) Estaca Isolada em Solo com Médulo de Elasticidade Constante com a Profundidade
Aplicavel a argilas rijas, que sdo consideradas material elastico ideal, semi-

infinito, homogéneo, isotropico, com Moddulo de Elasticidade (Es) e Coeficiente de
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Poisson (vs), que nado é alterado pela presenga da estaca. Poulos (1971) obteve
solugdes adimensionais em fungéo do fator de flexibilidade da estaca (Kgr), que permite
a estimativa dos deslocamentos (p) e das rotag¢des (0) do topo da estaca ao nivel do
terreno, das pressdes p. aplicadas ao solo e momentos fletores ao longo do fuste da
estaca. Poulos (1971) observa que a variagao de vs nao tem influéncia significativa nos

resultados, e assim, as solugdes foram desenvolvidas para vs=0,5.

E .l

Kk = E LZ‘ = Fator de flexibilidade da estaca

Para estacas com o topo livre (Figura 2.18), o deslocamento e a rotagdo na

superficie do terreno sao definidos, respectivamente, por:

o
Figura 2.18. Estaca isolada (Poulos, 1971).
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Para estacas com o topo engastado:

em que:

H, : forca horizontal aplicada no topo da estaca.

b) Estaca Isolada em Solo com Médulo de Elasticidade Linearmente Crescente com a
Profundidade

Aplicavel a areias e a argilas moles normalmente adensadas, o Mdédulo Es é

considerado linearmente crescente com a profundidade, partindo de zero na superficie,

e podendo ser definido pela equacéo:

em que:

N; : fator que expressa a taxa de crescimento de Es com a profundidade.

O fator de flexibilidade Ky da estaca € definido por:

Na superficie do terreno, o deslocamento e a rotagcdo de estacas com o topo

livre sdo calculados, respectivamente, pelas expressoes:
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em que:
I;,H,I;,M: fatores de influéncia para deslocamentos devidos a forca horizontal e

momento fletor aplicados no topo da estaca com o topo livre, ambos

fornecidos por Poulos & Davis (1980); e
Iy, lyy : fatores de influéncia para rotagdes devidos a forga horizontal e momento

fletor aplicados no topo da estaca com o topo livre, também fornecidos

por Poulos & Davis (1980).

Para estacas com o topo engastado, o deslocamento, ao nivel da superficie do

terreno, é calculado pela expressao:

em que:
Ir : fator de influéncia para deslocamentos devido a for¢a horizontal aplicada no

topo da estaca com o topo engastado, fornecido por Poulos & Davis (1980).

Analogamente ao caso de solos com mdédulo constante, sdo disponiveis graficos
para a determinacdo dos momentos fletores de estacas com o topo livre, e dos
momentos de engastamento para estacas com o topo engastado, além da
consideragao da plastificacdo do solo. Esses fatores ndo serdo apresentados, mas

podem ser encontrados em Poulos & Davis (1980).



35

2.3.2. Modelos Baseados no Coeficiente de Reacao do Solo

2.3.2.1. Teoria de Reacao Horizontal do Solo

Esta teoria € muito usada na solugcdo de problemas de estacas submetidas a
esforgos transversais e momentos fletores. Baseia-se no problema da viga sobre apoio
elastico, sendo o comportamento do solo simulado por um conjunto de molas idénticas,
que sao geralmente espacgadas e independentes umas das outras, sendo a reagéo

considerada proporcional ao deslocamento do ponto.

2.3.2.2. Coeficiente de Reacao Horizontal do Solo

O Coeficiente de Reagao Horizontal do Solo (kn), assim denominado por
Terzaghi (1955), é definido pela relagdo entre a tensao horizontal (p) aplicada ao solo

em uma determinada profundidade e o deslocamento horizontal (y) decorrente:
k, = (29)
y

Esta relacdo € considerada constante apenas na regido em que ha
proporcionalidade entre a pressdo (p) e deslocamento (y). Normalmente essa
proporcionalidade é aceita até um valor de pressao p = pu/2, em que py € a pressao de
ruptura do solo (Figura 2.19).

Obviamente os valores de k, sdo diretamente dependentes das propriedades
elasticas do solo, mas ndo s&o os unicos fatores a influencia-los. Terzaghi (1955)
utilizou o conceito de bulbo de tensdes para demonstrar a significativa influéncia das

dimensdes da area carregada no valor de kp,.
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N

A

y

Figura 2.19. Relagao presséao versus deslocamento (apud Terzaghi, 1955).

Na Figura 2.20, é representada uma estaca vertical de largura dq embutida em
argila. Se nenhum esforgo for aplicado, a pressao p, atuante nas faces da estaca sera
a pressao devida ao empuxo em repouso no caso de estacas escavadas, e maior que
esta no caso de estacas cravadas. Se a estaca sofre translagao para a direita, dado o
efeito de arqueamento do solo, a pressao da face esquerda da estaca diminui para um

valor desprezivel (pa = 0), enquanto do lado direito, a pressdo aumenta para um valor
P, . O movimento horizontal y, para ativar esse mecanismo, € desprezivel. Assim, as

pressdes atuantes nas faces direita e esquerda, na profundidade z, sdo dadas pelas

expressoes:
p,=0 (face esquerda da estaca)
P, =P, >P, (face direita da estaca)

Se ocorrer um deslocamento adicional y4 para a direita, as novas pressdes serao:

p,=0 (face esquerda da estaca)

P, =P, +P=p, +K,.y, (face direita da estaca) (30)
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Como o valor de p, € muito menor que p, pode-se despreza-lo, e a pressao na

face direita da estaca fica igual a:

P, =P =Kk,.y, (face direita da estaca)

Para argilas rijas, pode-se considerar kn uniforme e independente da

profundidade. Para areias, 0 mesmo pode ser considerado proporcionalmente crescente

com a profundidade (Figura 2.21), podendo-se expressar essa variagao pela equagao:

‘ﬂD Y1 Y1

HE argila HE areia
4 ¥ -
[l [
[l [
[ z I
[ [
[l [
H [ [
[ [
[l [
[ [
[l [
nd, L1 I
U ]

nD ' F(’). Khy1 KOYZ y1th

Figura 2.20. Bulbos de pressdes. Figura 2.21. Estaca embutida em argila e areia.

(apud Terzaghi, 1955). (apud Terzaghi, 1955).

Na realidade o valor de k, ndo € o mesmo para qualquer ponto da superficie de
contato. Na Figura 2.22 é apresentada a sua provavel variacdo, em profundidade, de kp

para argilas e my, para areias.
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Figura 2.22: Distribuicdo de pressdes em paredes rigidas deslocadas
horizontalmente (apud Terzaghi, 1955)
Da Teoria da Elasticidade, sabe-se que o recalque y, que uma placa de largura

B sofre sob a acdo de uma pressao p, € dado pela expressao:

1_U§I 31
e, (31)

S

y=p.d.

em que:
Es : mdédulo de elasticidade do solo;
vs : coeficiente de Poisson do solo;

lw : fator que depende da forma da placa e de sua rigidez.

Como no plano horizontal o moédulo de elasticidade pode ser considerado
constante, tanto para argilas como para areias, sendo p, vs, Es € |, constantes, temos:

Ya _9a

Yg dg

Se ya=Y1.YB =V¥n, da=dy e dg=n.dy, entdo:
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_ _1 32
== 32)

Como os recalques sao proporcionais a largura da estaca (yn = n.y4), tanto para

as areias como para as argilas, e sendo:

k
km_ﬂ e khn=L = hn_h
y1 Yn kh1 yn
L Y, d _ _ ' n - . .
que substituido em: y_ =d k,,=k,d,=1(pé) e nd,=n ; obtém-se:
n 1

(33)

A Equacado 33 foi desenvolvida para unidades inglesas (pés) onde kn1 € O
coeficiente de reagéo horizontal do solo para placas quadradas com 1 pé (30,48 cm =
0,305 m) de largura. Para o sistema métrico, se d for introduzido em metros, a equagao

deve ser reescrita como:

(34)

Argilas:

Como em argilas pode ocorrer adensamento, para knq deve-se assumir seu valor

ualtimo kK, como recalques estabilizados. Além disso, os recalques s&o influenciados
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pelo comprimento da placa. Para placas retangulares de dimensdes de 1 pé x ¢, os

valores devem ser corrigidos pela expressao:

(39)

em que:

¢ . comprimento da placa.

Utilizando as Equacgdes 34 e 35 para vigas de grande comprimento (£ = «),

obtém-se:

(36)

que para argilas, é considerado constante com a profundidade.

Terzaghi (1955) apresentou valores tipicos para o coeficiente kg,, referentes a

placas quadradas de 1 pé de largura apoiadas na superficie, para o caso de argilas
sobreadensadas (Tabela 2.9). Segundo esse autor, como o recalque de uma sapata
corrida apoiada na superficie de um semi-espago € maior que o recalque horizontal de
uma estaca com a mesma largura embutida verticalmente no mesmo semi-espaco,

pode-se considerar, aproximadamente que:

x|
Il
x|

h1
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Tabela 2.9. Valores de Es1 para placas quadradas de 1 x 1 pé apoiadas sobre

argilas sobreadensadas (adotada aceleracédo da gravidade g = 10 m/s?).
(apud Terzaghi, 1955).

Consisténcia da argila Rija Muito rija Dura

qu (MPa) 0,1a0,2 | 0,2a04 >0,4

Faixa de valores de Rs1 (MPa/m) | 16 a 32 32a64 > 64
Valores propostos de Rs1 (MPa/m) 24 48 96

Areias:

Para areias, o k; cresce proporcionalmente a profundidade, podendo-se escrever:

kh = = —= mhn.Z (37)

Para o mesmo solo, m, € uma constante diferente para cada diametro de

p
estaca. Fazendo-se: y— =My,.Z, teremos:

1
Knn = H-mm -Z (38)
o 1_d, d, i} -
Substituindo: nTd nd (Equacao 32), k,, =k,.nd, =d, e definindo-
n k|

(39)

em que:

n; : coeficiente de reacao horizontal do solo.
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Terzaghi (1955) apresentou valores tipicos para n;p, determinados de acordo
com o que se mostra na sequéncia.
O mdédulo de elasticidade (Es) da areia varia proporcionalmente a profundidade

segundo com a expressao:

E. =Ap,

em que:
A : constante que depende somente do peso especifico da areia (y); e

pv : pressao de terra efetiva na profundidade z.

Como: py=7y.z, temos que:

E,=v.zA (40)

Considerando uma viga horizontal de largura d, apoiada sobre um meio elastico
com modulo de elasticidade (Es), Terzaghi (1955) apresenta a seguinte expressao:

E

S

"1,35.d

P=Yy

Deduzida para um bulbo de pressdes atingindo 3.d de profundidade (acima
desse valor nao ha influéncia significativa nos momentos fletores da viga).
Substituindo-se o valor de Es na equagao anterior, isolando-se ply (= kp), €

igualando-se a Equacéao 2.40, obtém-se:
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p Es Y-Z-A z
—_= = = k = n .— : ... n Y Sl
y 135d 135d " "'d h (41)

O peso especifico da areia (y) varia de 13 kN/m? (areia fofa) até 19 kN/m> (areia
compacta a muito compacta), com um valor médio de 16 kN/m3. Sem qualquer
demonstracao, Terzaghi apresentou o valor do adimensional A, que varia de 100 (areia
fofa) até 2000 (areia compacta a muito compacta). Os valores tipicos de A e n, sédo

apresentados na Tabela 2.10 a seguir:

Tabela 2.10. Valores de A e nj para areias (apud Terzaghi, 1955).

Densidade da areia Fofa Média Densa
Faixa de valores de A 100 a 300 300 a 1000 1000 a 2000
Valores adotados de A 200 600 1500
ny, areia seca ou umida (MPa/m) 2,2 6,7 18,0
n;, areia submersa (MPa/m) 1,3 4,5 10,9

a) Mdédulo de Reacéao Horizontal do Solo
Modernamente, prefere-se definir o mdédulo de reagao horizontal do solo (K)
como a relagdo entre a reagdo do solo por unidade de comprimento (q) e o

correspondente deslocamento (y) (ver a Figura 2.23).
k=3 (42)
y

A principal vantagem da equacdo anterior € que o valor de K n&o depende do

didmetro da estaca.
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o
@ q = carga por

unidade de

AL

§comprimento

Figura 2.23. Transformacgao da pressao em carga linear (apud Alonso, 1989).

Para o caso particular em que k, € constante com a profundidade (argilas

sobreadensadas), e sabendo-se que kp=ply e q=p.d:

K=9-Pd = .-K=k,d
y

<

Aplicando-se a Equacao 44:

0,305

K== K

(43)

(44)

De acordo com Velloso (1973), esse método de simulagdo do solo foi sugerido

por McClelland & Focht (1956) e Reese & Cox (1969), e com a adaptagao dos valores

sugeridos por Terzaghi (1955) ao conceito do mdédulo de reagao horizontal do solo (K)

(Tabela 2.11):

Tabela 2.11. Valores de K para argilas pré adensadas
(adaptados da Tabela 2.9 pela Equagao 2.36).

Consisténcia da argila Rija Muito rija Dura
du (kPa) 98a195 | 195a 391 > 391
Faixa de valoresde K (MPa) | 3,3a6,5 | 6,5a13,0 > 13,0
Valores propostos de K (MPa) 4,9 9,8 19,6
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A comparagao entre modulo de reagao horizontal do solo (K) e o modulo de
elasticidade apresenta uma diferencga conceitual basica, onde o moédulo de elasticidade
€ definido pela relagao entre tensao e deformacéao especifica, enquanto que o médulo
de reagao do solo é definido pela relagdo entre carga e deslocamento. Todavia, é
preferivel que a representacdo de solos argilosos consistentes seja feita pelo K
(mddulo de reagao horizontal), definido pela Equagao 43, pois € um parametro que

independe da largura da estaca.

b) Valores Tipicos
Nas Tabelas 2.9 e 2.10 sao apresentados valores de kn1 (Ks1) € np sugeridos por
Terzaghi (1955). A seguir sdo apresentados na Tabela 2.12 valores propostos por

diversos autores para confronto com os valores ja expostos.

Tabela 2.12. Valores de ny, € kg1 - Terzaghi (1955) e Singh & Cousineau (1971).
(apud Velloso, 1987)

Nh Ks1
Solo 3 3
(tons/ft”) | (MPa/m) | (tons/ft”) | (MPa/m)
Areia fofa (seca ou umida) 7 2,2 - -
Areia fofa (submersa) 4 1,3 - -
Areia mediamente compacta (seca ou umida) 21 6,7 - -
Areia mediamente compacta (submersa) 14 4.5 - -
Areia compacta (seca ou umida) 56 18,0 - -
Areia compacta (submersa) 34 10,9 - -
Argila mole (¢, = 19,5 kPa) 4 1,3 - -
Argila média (¢, = 39,1 kPa) 8 2,6 - -
Argila rija (c, = 48,9 kPa) - - 50 16,0
Argila muito rija (¢, = 97,7 kPa) - - 100 32,0
Argila dura (¢, > 195,5 kPa) - - > 200 > 64,0
d, :
k, = K1 (para solos coesivos)



em que:

khZ

ks1

Ksd1 :

As tabelas 2.13 e 2.14 fornecem, respectivamente, a consisténcia de argilas e a

compacidade de areias, que sao necessarias para a determinacdo de n, e Kg1 na

: coeficiente de reacdo vertical para placas quadradas de largura 1 pé

(30,5cm);

Tabela 2.12.

: didmetro ou largura da estaca.

coeficiente de reacao horizontal para estacas de largura d;

coeficiente de reacgao vertical para placas quadradas de largura dy; e

Tabela 2.13. Tabela antiga de classificagao de consisténcia de argilas para
comparacgao entre SPT e valores tipicos da coesédo (Moraes, 1976).

Solo SPT Coesao (KPa)
Argila muito mole <2 <12
Argila mole 2a4 12a24
Argila média 4a8 24 a 48
Argila rija 8a16 48 a 96
Argila muito rija 16 a 32 96 a 192
Argila dura >32 >192

Tabela 2.14. Tabela de classificacdo de compacidade para comparacao
com SPT (Das, 1985; apud Ricci, 1995)

Solo SPT qc. (MPa) D, )
Areia muito fofa <4 <1,95 <0,2 30°
Areia fofa 4a10 1,95a390 |0,2a0,4 | 30°a 35°
Areia medianamente compacta | 10a30 | 3,90a 11,70 | 0,4a0,6 | 35° a 40°
Areia compacta 30a50 | 11,702 19,50 | 0,6 20,8 | 40° a 45°
Areia muito compacta >50 >19,50 >0,8 >45°

d. : resisténcia de ponta do ensaio CPT; D, : densidade relativa; e ¢ : &ngulo de atrito interno.
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c) Metrd (1980)

Pelo exposto anteriormente, ndo é claro o significado dos parametros
apresentados. Para as argilas consistentes, poderia ser o ks1, mas deveria ser indicada
a largura da placa de referéncia. No caso de areias, poderia ser o np, SO que os valores
sao muito diferentes dos propostos por outros autores.

A Companhia do Metropolitano de Sao Paulo apresenta valores de k, em funcao

do tipo de solo e de sua consisténcia ou compacidade (ver a Tabela 2.15).

Tabela 2.15. Valores do coeficiente de reacao horizontal de solos tipicos da Cidade
de Sao Paulo com classificacdo pelo SPT da ABNT — NB 617/80 — NBR 7250
(Companhia do Metropolitano de Sao Paulo, NC-03, volume II).

Solo Consisténcia ou compacidade (Mli(g/m)
Argila porosa vermelha e Mole a média 7
vermelha-amarela Média a rija 10 a 20
Fofa (SPT<4) 8
Pouco compacta (5<SPT<8) 10
Areia argilosa variegada | Medianamente compacta (9<SPT<18) 15
Compacta (19<SPT<40) 25
Muito compacta (40<SPT) 40
Muito mole (SPT<2) 2
Mole (2<SPT<5) 5
Argila arenosa variegada Média (6<SPT<10) 10
Rija (11<SPT<19) 20
Dura (19<SPT) 30
Medianamente compacta 20
Areia basal Compacta 30
Muito compacta 50
Argila cinza-esverdeada Rija e dura 30
. . Turfa 1
Depdsito quaternario : —
Argila arenosa organica 2
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d) Rigidez Relativa Estaca versus Solo

A rigidez relativa € uma propriedade estaca versus solo que contempla,
simultaneamente, as propriedades elasticas da estaca e o comportamento do solo
(crescente com a profundidade, nas areias, ou constante, nas argilas). Varios autores
criaram fatores para quantificar essa propriedade, entre os quais se destacam: Vésic
(1961), U. S. Navy (1962), Broms (1965), Davisson & Robinson (1965), Davisson
(1970) e Werner (1970).

Cintra (1981) discutiu as propostas desses autores e sugeriu a adogdo de um
unico critério, diferenciado para areias e argilas, que tem sido mais amplamente

utilizada:

s|E, .1,
para areias: T=
LIPS
4 E .1
para argilas: R = P_F

Usualmente, as estacas sao classificadas em longas ou curtas pelos seguintes

limites:

TouR<4 — estacas curtas

TouR>4 = estacas longas

Matlock & Reese (1961) realizaram estudos sobre esses limites e propuseram

uma classificagdo mais abrangente, apresentada no item 2.3.2.3.g., mais adiante.
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2.3.2.3. Solugao de Estacas Longas

As estacas sofrem o0 mesmo tratamento matematico das vigas. A expressao que

fornece a curvatura de uma curva plana em um ponto (y,z) é:

- (49)

em que:
1/p : curvatura;
dy/dz : primeira derivada da funcao y(z); e

d?y/dz : segunda derivada da funcéo y(z).

Para a linha elastica de uma estaca (ou viga), a declividade dy/dz é muito
pequena, de modo que o0 seu quadrado pode ser desprezado. Assim, a Equacgao 2.45

pode ser reescrita como:

Q
N
<

=2 (46)

O | =
Q
N

Da Teoria das Vigas, a curvatura € dada por:

1_Mz)
="E (47)



em que:
M(z) : momento fletor no ponto z; e

El : rigidez flexional.

Substituindo a Equacao 46 em 47:

d’y M(z)
dz2 El

50

(48)

E de interesse, para o estudo de estacas solicitadas transversalmente no topo, a

determinacao da linha elastica diretamente a partir do carregamento, que é a propria

reacao do solo contra a estaca.

Derivando a Equacao 48, obtém-se:

d’y 1 .dM(z) H(z)
dz® El dz El

em que:

H(z) : forga cortante no ponto z.

Derivando novamente a expressao, chega-se a:

d'y _1dH((z)_ q(z)
dz* El dz El

(49)

(50)

Se El for constante, e denominando q(z) por q, a expressao pode ser reescrita

como:
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d*y
dz*

EI-21q=0 (51)

que é a equacéao diferencial de uma estaca longa, com rigidez El constante, imersa em
meio elastico e submetida a um carregamento distribuido q (reagcé&o do solo).
Utilizando a Equacao 29 multiplicada pela largura da estaca (d), € obtida a

expressdo: q = p.d = kx.y.d, que substituida na Equacao 51, resulta em:

4

E19Y 4 ydk, =0 (52)

z4

Substituindo a Equacgao 43 na 52, obtém-se:

4

EI: Y tky=0 (53)

z4

A equacdo diferencial pode ser solucionada de duas maneiras:
matematicamente ou numericamente. As solucbes analiticas compreendem variagdes
simples do diagrama de reagédo do solo (constante ou linearmente crescente com a
profundidade, partindo do zero na superficie). Segundo Ricci (1995) destacam-se as
seguintes solugoes:

Miche (1930): desenvolvida para estacas longas, imersas em solos com
coeficiente de reacido horizontal do solo linearmente crescente com a profundidade,
carregadas no topo por uma forga horizontal.

Hetényi (1946): para estacas longas, imersas em solos com coeficiente de
reacao horizontal do solo constante com a profundidade, carregadas no topo por uma

forca horizontal e momento fletor.
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Barber (1953): para estacas curtas e longas, imersas em solos com coeficiente
de reagao horizontal do solo constante e linearmente variavel com a profundidade,
carregadas no topo por uma forga horizontal e momento fletor.

As solugdes numéricas permitem qualquer variacdo do diagrama de reagao do
solo, sendo imperativo o uso de computadores. O método numérico mais utilizado para
solucdo das equacbes diferenciais tem sido o Método das Diferencas Finitas,
destacando-se as seguintes solugdes:

Gleser (1953): para estacas longas carregadas no topo por forga horizontal e
momento fletor, imersas em solos com quaisquer variagdes do moédulo de reacéo
horizontal com a profundidade, inclusive podendo considerar a nao-linearidade do
comportamento do solo. Nao permite a variagao da rigidez flexional da estaca.

Matlock & Reese (1960): para estacas longas carregadas no topo por forga
horizontal e momento fletor, imersas em solos com quaisquer variacbes do médulo de
reacdo horizontal com a profundidade, considerando a né&o-linearidade do
comportamento do solo. Nao permite a variagao da rigidez flexional da estaca.

Reese (1977). para estacas longas carregadas no topo por forga horizontal e
momento fletor, por forca horizontal com restricdo a rotacdo ou com vinculo elastico
para rotacao, imersas em solos com quaisquer variacbes do modulo de reacao
horizontal com a profundidade. Permite a consideracdo da n&o-linearidade do
comportamento do solo e a variagao da rigidez flexional da estaca.

Gleser (1984): Analogo ao Método de Reese (1977).

Para estacas curtas, ha o chamado Método Russo e o Método de Matlock &
Reese (1960).

O Método Russo supbe as estacas imersas em solos com coeficiente de reagao

do solo linearmente crescente com a profundidade, e o método de Matlock & Reese



53

(1960), com moédulo de reacado horizontal do solo com uma distribuicdo qualquer
(permite a consideracdo de comportamento n&o-linear do solo). Os dois métodos

apresentam problemas de formulagao, e serao discutidos adiante.

a) Método das Diferengas Finitas
Resumidamente, as equacdes diferenciais para as linhas de estado de estacas

longas séo as seguintes (Figura 2.24):

deslocamento rotacao momento cortante presséo

Mo g dzy d3y d4y

Ho [ y - M=E—5  H=EI— P=E—
°—» dx dx dx dx

/\) -
(

Figura 2.24: Linhas de estado de estacas longas (apud Alonso, 1989).

42
&1
deslocamento rotacao momento cortante pressao
v, |
H i1 p ! \
Sy A w owf |
| \ HE |
Az
Hisg Vi \
| / N
- n
-4-n+1
4-n+2

Figura 2.25. Divisdo de estacas para analise por diferencas finitas.
(apud Alonso, 1989)
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Subdividindo a estaca em n elementos iguais (Figura 2.25), as equacoes

diferenciais, em termos de diferencas finitas, sdo escritas da seguinte forma:

0, ~tgo dy VYii—VYis

=0T 2az (54
d’y __ Vi =2V +Y,
M. = El——-=EI7* LS 55
' dz? AZ® (59)
d’y Vi, —2Y..+2Y. , -V,
H- — E|—=E| i+2 i+1 i—1 i—2 56
' dz® 2A2° (56)
d'y Vi, 4y, 6y, -4y, +y,
P. = El =El i+2 i+1 i i—1 i-2 57
' dz* Az* 57)
Expressando a Equacéao 2.52 em diferengas finitas:
El Yiia— 4Yi +6y; —4y, ,+Y;, +k, dy, =0 (58)
Az
que retrabalhada, com a substituicdo de Az = L/n, obtém-se:
k, d.L*
Yia— 4yi+1 +|:6+ ElLn® i|y| - 4yi—1 +Yio =0 (99)

Aplicando a Equacgao 59 aos nés (1 a n-1), sdo obtidas n-1 equagbes com n+5

incégnitas, faltando mais 6 equagdes.
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As condigdes de contorno da estaca fornecem mais 4 equacgdes (2 no topo e 2
na ponta).

Para estacas com o topo livre:

El ::‘3’ “H, -~ Y= 2Yi1t2Yi i~ Y., =% (60)
El g;¥=Mo S Y 2Yi Yy J:I).—.r:_: (61)
Para estacas com o topo engastado:

El ::33/ =H, . Y= 2Yi1+2Y, Y, = 2;""';3 (62)
EI%szO S Vi —Yiq =0 (63)
Para a ponta de estacas longas:

d’y

El 4z’ =H=0 .. y,,-2Y,,+2Y,,1-Y,, =0 (64)
El g:‘z’ =M=0 . y_,—2y +y. =0 (65)

O equilibrio estatico fornece mais 2 equacdes (ZH=0 e ZM=0).
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O Equilibrio Horizontal (XH=0) fornece:

y_z yz Yn—z Yn+2 A23
-y tY, - Y1 Yo T =———H
|: 2 y—1 y1 2 2 yn—1 yn+1 2 :| EI 0 (66)
O equilibrio dos Momentos (M=0) para o Topo Livre fornece:
z,y,+(-4z,+2,)y, +(62, -4z, +2,)y, +(- 4z, +62, -4, +2,)y, +
n-3
+ [(zi-z -4z,_,+6z,-4z, ,+z,, ) Yi]"'
i=3
L
+ (zn_4 -4z ,+6z ,-4z ., + E] Yo+
+(Zn—3 _4Zn—2 +62n—1 _2L)yn—1 +(zn—2 _4zn—1 +3L)yn +
+(z —2L)y +£y __Az3 M (67)
n-1 n+1 2 n+2 EI 0

O equilibrio dos Momentos (Xm=0) Para o topo engastado fornece a expresséo:

(Az + z1)y_1 —2Azy, + (— 4z, + zz)y0 +

+(621 -4z, + 2z, +Az)y1 +(— 4z, + 6z, — 4z, +z4)y2 +

w

+ 5 [(zi—2 -4z, ,+6z, -4z, ,+z,, )yi]+

1l
w

+ (zn_4 -4z ,+6z, ,—-4z .+ %jyn_z +

+ (Zn—3 - 4Zn—2 + 6Zn—1 - 2L)yn—1 + (Zn—2 - 4Zn—1 + 3L)yn +

L
n-1_ 2I‘)yn+1 + - VYni2 = 0 (68)

+(z 5
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A solucao do sistema de n+5 equacdes simultadneas, obtido, fornece os valores
dos n+5 deslocamentos, sendo que nos noés -1, -2, n+1 e n+2 esses deslocamentos
sao ficticios.

O método ¢é aplicavel somente para estacas longas. No caso de estacas curtas,
como a rotagdo 6 é praticamente constante ao longo da estaca, as diferencas

sucessivas sao muito pequenas, tornando 0 mesmo impreciso.

b) Solugao de Miche (1930)

A solugéo obtida por Miche (1930), analiticamente, considera a estaca carregada
no topo por uma forga horizontal He, comprimento infinito (L/T > 4,0), topo livre e a
reacao horizontal do solo linearmente crescente com a profundidade, apresentando-se

as seguintes expressodes:

H,T®
E.l

p'p

Y, =24

em que:

T-= i/Eplp _s Eplp
Kd n,

Mumax = 0,79.H,,.T

que ocorre a profundidade z=1,32.T

H
Para que a estaca seja aceitavel, o valor de tgp = 2,4ﬁ, nao deve exceder

os limites apresentados na Tabela 2.16, que segue:
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Tabela 2.16: Valores de K’ e tgp para Miche (1930).

K’ t
Solo (kglcm®) (kg?c?n”
Areia limpa (saturada) <0,150 0,025
Argila (saturada) 0,015 0,050
Lodo (saturado) 0,0015 -

Se a estaca for rigida (L/T <1,5), o momento fletor maximo sera calculado pela

expressao:

M., =0,25H,.T

c) Solugao de Hetényi (1946)
Hetenyi desenvolveu solugdes analiticas considerando a estaca infinita (L/p > 4)

e ky constante com a profundidade, cujas expressdes sdo apresentadas a seguir:

c.1) Estaca com o Topo Livre
A Figura 2.26 ilustra o esquema estatico de carregamento para uma estaca com

o topo livre.

Figura 2.26. Esquema estatico de carregamento.
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em que:

2H, p* 2M, p? 2H, p* 4m, B*
B kod Ko kod Kom 0= kod Ko kod Kam
h h h h
HO
Mz—?KMH+ M, K, ; Q =-H, K, - 2M, BK ¢y,
K. d
By "
4E I

K — senh(BL).cos(Bz).cosh[B(L — z)]- sen(BL).cosh(Bz).cos[B(L — z)]
PR senh?(BL)- sen?(BL)

K, = 1 X
™~ senh?(BL)- sen?(BL)
x[ senh(BL).[sen(Bz).cos[B(L — z)]- cos(BL).senh[p(L — z)] |+

+sen(BL).[senh(Bz).cos[B(L — z)] + cosh(Bz).sen[B(L — z)]] ]

K | senh(pL).sen(pz). senh[B(L — z)]- sen(BL).senh(Bz).sen[p(L - z)]
MR senh?(BL) - sen?(BL)

[ : }

Kaon = 5 5 X

senh“(BL)—sen“(BL)

x[ senh(BL).[cos(Bz).senh[B(L — z)]- sen(BL).cosh[B(L — z)] |-

—sen(BL).[cosh(Bz).sen[B(L — z)] - senh(Bz).cos[B(L — 2)]] ]
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K= 1 X
| senh?(BL)- sen?(BL)
x| senh(BL).[cosh[B(L — z)].sen(Bz) — senh[B(L — z)].cos(Bz) ]+

+sen(BL).[senh(Bz).cos[B(L - z)]-cosh(Bz).sen[B(L - z)]] ]

« _| senh(BL).cos(pz). cosh[B(L - z)]+ sen(BL).cosh(Bz).cos[B(L - z)|
oM senh?(BL) - sen?(BL)

Kyw = 1 X
" | senh?(BL)-sen?(BL)
x[ senh(BL).[cos(Bz).senh[B(L — z)]+ sen(Bz).cosh[B(L — z)] |-

—sen(BL).[senh(Bz).cos[B(L — z)]+ cosh(Bz).sen[B(L — z)] ] ]

K _| senh(BL).sen(Bz). sen[B(L - z)]+ sen(BL).senh(Bz).sen[B(L - z)]
amn senh?(BL)— sen?(BL)

c.2) Estaca com o Topo Engastado
E utilizado o artificio de aplicar um momento fletor (Mg) no topo da estaca, de
modo que a rotagdo produzida tenha o mesmo valor da rotacdo devida a forca

horizontal (Hg), mas com sentido contrario. Assim:

=
2B )| Keu(z =0)
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S&o encontradas tabelas com os valores dos coeficientes Kyn, Kom, etc, em
funcdo de B.L e z/L.
A seguir, na Tabela 2.17, é exemplificado um trecho das tabelas para alguns

valores de z/L com B.L=2,0.

Tabela 2.17. Valores dos coeficientes de Hetényi para p.L=2,0.

BL | Z/L Kon Kon Kwvn Kan Kom Kom Kvm Kam

2,0 {0,000 | 1,1376 | 1,1341 | 0,0000 | 1,0000 |-1,0762| 1,0762 | 1,0000 | 0,0000
2,0 {0,125 0,8586 | 1,0828 | 0,1848 | 0,5015 |-0,6579| 0,8314 | 0,9397 | 0,2214
2,0 {0,250 | 0,6015 | 0,9673 | 0,2620 | 0,1377 |-0,2982| 0,6133 | 0,7959 | 0,3387
2,0 {0,375 0,3764 | 0,8333 | 0,2637 |-0,1054 |-0,0376 | 0,4366 | 0,6138 | 0,3786
2,0 {0,500 0,1838 | 0,7115 | 0,2180 |-0,2442 | 0,1463 | 0,3068 | 0,4262 | 0,3639
2,0 {0,625|0,0182 | 0,6192 | 0,1491 |-0,2937 | 0,2757 | 0,2220 | 0,2564 | 0,3101
2,0 10,750 [-0,1288| 0,5628 | 0,0776 |-0,2654 | 0,3747 | 0,1757 | 0,1208 | 0,2282
2,0 10,875 [-0,2659| 0,5389 | 0,0222 |-0,1665| 0,4572 | 0,1578 | 0,0318 | 0,1241
2,0 | 1,000 |-0,3999| 0,5351 | 0,0000 | 0,0000 | 0,5351 | 0,1551 | 0,0000 | 0,0000

d) Solugdo de Barber (1953)

Consiste de solugbes analiticas no regime elastico, que foram desenvolvidas
para k, constante com a profundidade. As equacbes apresentadas para a
determinacgao do deslocamento e rotagao do topo da estaca ao nivel do terreno sédo as

seqguintes:
d.1) Topo Livre:

H, M H M
= L+ —0 |1 0= 0 {1+ —2 |1
P (khdLJpH (khdL?me ° [khdL?jeH (khdL?]°M

d.2) Topo Engastado:

HO
- !
P (KhdL]pF
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Os fatores In, Iom, lem (estacas com o topo livre) e I (topo engastado), séo

obtidos em graficos (apud Poulos & Davis, 1980).

d.3) Solucéo Limite — Barber (1953)
Apresentou solugdes limites para k, constante e linearmente crescente com a
profundidade. Os deslocamentos e rotagdes do topo da estaca referem-se ao nivel do

terreno e e =My/Hy. Definindo-se:

k,d
4AE, |

PP

B=4

Topo Livre — k;, constante:

4H, (1+1,5e] 6H, (1+2e)
L L

. = e=
Estaca Curta (B.L < 1,5) P K, dL © K, dL?

_2H,B(ep+1) e=2H0B2 (1+2ep)

Estaca Infinitamente Longa (B.L>2,5) p= e
K,d K,d
Topo Engastado — k,, constante:
Estaca Curta (B.L < 1,5 .
staca Curta (B.L < 1,5) p_KhdL
H, B

Estaca infinitamente longa (8.L>2,5) p=
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Topo Livre — k;, linearmente crescente com a profundidade:

18H0(1+L33Ej 24H0(++15Ej
Estaca Curta (zmax <2,0) p= 5 e 0= 5
L°n, L’ n,
Estaca infinitamente longa (zmax > 4)
2,4H, 1,6H, e 1,6H, 1,74H, e

p= +
P )

em que:

= +
/ 4/
O AR CAN S

Topo Engastado - k, linearmente crescente com a profundidade:

Estaca Curta (zmax < 2,0) p=

0,93H,

Estaca Infinitamente Longa (zmax>4) P= 375
" (E,1,)

e) Método de Sherif (1974)

Analisa estacas carregadas transversalmente, sendo o método baseado em

tabelas. Fato este que torna possivel o calculo manual de estacas imersas em solos

com diagramas complexos de distribuigao da reagao do solo.
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A estaca é tratada como uma viga horizontal, dividida em n elementos de
comprimentos iguais (Figura 2.27), que apresentam n+1 incognitas (reagdes do solo).
As n+1 equacgdes necessarias para solucionar o problema sao obtidas das condigdes
de equilibrio (2 equagdes) e compatibilidade (n-1 equagdes) para a viga, sendo estas
ultimas obtidas da analise dos recalques da viga, que sao calculados pelo somatério

das seguintes parcelas:

S =——=S._+S, +8S,

i KSI ia ib ic (69)
em que:

S _L—xi s 20

s, =g (71)

ib L n+1

A parcela sic € a flecha de uma viga bi-apoiada (nos apoios a e b da Figura

2.43), quando carregada pelos esforgos externos s,, =

s, e pelas reagdes do solo

P1, P2, --., Pn+1. ASSIimM:

1 L 3 j=n K=n+1 ]
Sic=E g j=1PjCij _LZK:1 P«nik (72)

Substituindo as Equagdes 70, 71 e 72 na 69, obtém-se a expressao de

compatibilidade geral:
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pl L_ xI p1 xl pn+1 1 (Lj:; j=n K=n+1
- + pale By P, —-L P.n
KS; L KS, LKS, Ele |21=1 Gy — L2 Kn.K] (73)

Definindo o coeficiente de rigidez adimensional (KC):

E e)’
KC = = (74)
KS, ., L{L
PP P R R
byl A
el a b
pressé&o no solo | /————'—-\\\\
_ L
AL= 2 N
n
L
PP B o B | Pre
médulo de reagao
do terreno
v ™~
/ \\
KS, KS, KS;-4- KS, k- | KS,.
Sia
S Sip |
f\
SIC
~__| -
recalques - n
Xi L-Xi
S; Sy Sg=== S --- S 41

Figura 2.27: Croquis para calculo (apud Sherif, 1974).

A Equacao 73 pode ser reescrita como:

KS,., KS,., L-X; K=n+1 1 —j=n
{KSi Pi" ks, L p‘}L [z"=1 p“""‘]TZHP"C“ {79)
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em que:
nik : fator de influéncia de deformacgao para o ponto i de uma viga bi-apoiada,
devido ao carregamento triangular unitario de largura 2L/n aplicado no
ponto K; e
gij : fator de influéncia de deformagéo para o ponto i de uma viga bi-apoiada,

devido a carga concentrada unitaria (P) aplicada no ponto j.

Esses fatores sdo facilmente encontrados em livros de Teoria das Estruturas, e
Sherif indica Faerber (1949).

Aplicando a Equacgao 75 aos pontos i =2 até i = n, sdo obtidas as n-1 equacdes
para o calculo das pressdes de contato com o solo (incognitas), que uma vez
determinadas permitem a obtencdo dos momentos fletores e das forcas cortantes.

Trocando KS,+ da Equacédo 74 por KS, (valor de KS na ponta da estaca), €

obtido:

E 3
°=m@ (70)

em que:
E : mddulo de elasticidade do material da estaca;
L : comprimento da estaca,;

121
e=3 _
d

I : momento de Inércia da Secao transversal da estaca;
d : largura da estaca;
e =1,676.r (estacas circulares); e

e : espessura da estaca (estacas retangulares).
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Os casos disponiveis de carregamento estao ilustrados na Figura 2.28.

caso 1 caso 2 caso 3 caso4
H Mo
<_CL f\
L L L L
Ho
kMo
X X X X

Figura 2.28: Casos de carregamento (apud Sherif, 1974).

As variagdes disponiveis do modulo de reagéo do solo estdo indicadas na Figura

2.29.
KS(x) KS(x) KS(x)
L L L
KS, KS, KSy
X X X
X X X

KS(x) =KS, .{(x + B'E} KS(x) =KS, .{oc + B.E} KS(x) =KS, .{a + B'E}
caso [0} B caso a B caso o B

1 0,00 1,00 6 0,00 | 1,00 11 0,00 1,00

2 0,25 | 0,75 7 0,25 | 0,75 12 0,25 | 0,75

3 0,50 | 0,50 8 0,50 | 0,50 13 0,50 | 0,50

4 0,75 | 0,25 9 0,75 | 0,25 14 0,75 | 0,25

5 1,00 | 0,00 10 1,00 | 0,00

(a) (b) (c)

Figura 2.29. Variagdes de KS com a profundidade (apud Sherif, 1974).
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O roteiro de calculo é o seguinte:

a) Define-se o valor de KS, e do diagrama de distribuicdo de KS, conforme os
casos disponiveis;

b) Calcula-se o valor de KC pela Equacgao 76;

c) Escolhe-se a tabela a ser utilizada (pode ser necessaria a utilizagdo de 2
tabelas, para interpolagao de valores intermediarios de KC);

d) Aplica-se os coeficientes as expressoes:

~ H M
Pressao de contato p=FT, é +FPy; ﬁ
Desl to horizontal s =FS L+FS M,
eslocamento horizonta =FSwr ks LB " KS, LB
M
Forga cortante Q=FQ,;H, +FQy; T°
Momento fletor M=FM, H, +FM,;M,
H M
5 9,=FO,; —2>—+FOy; —>—
Rotagao do tOpO t HT KSULB MT KSUL3B
H M
5 9, =Flyy ——+Fly; — % —
Rotacdo da ponta p HT KS,LB MT KS,L'B

Sherif (1974) apresenta 134 tabelas contendo 13 variagcbes do médulo de reagao
solo, 18 valores diferentes de KC (variando de 0,00001 até 100), com 4 casos de
carregamento da estaca (forga horizontal e momento fletor aplicados no topo e na
ponta da estaca), onde sao extraidos os coeficientes.

O coeficiente de reacao do solo (KS) é determinado pela expresséao:

D
KS=—"‘} (77)
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em que:
Ds : mdédulo de compressibilidade do solo (Tabela 2.18);
B : largura da estaca; e

f : fator adimensional (Tabela 2.19).

O médulo de compressibilidade do solo (Ds) € obtido em ensaios de compressao

axial confinada (ensaio de adensamento), e é definido pela relagéo:

Tabela 2.18. Valores tipicos de modulo de compressibilidade do solo (Ds).
(apud Sherif, 1974)

Tipo de Solo Ds (Mpa)
Areia fofa, graos arredondados 20a 50
Areia fofa, graos angulosos 40 a 80
Areia média, graos arredondados 50 a 100
Areia média, grédos angulosos 80 a 150
Pedregulho 100 a 200
Pedregulho grosso, anguloso 150 a 300
Argila muito rija 5a10
Argila rija 25a5
Argila mole 1a25
Argila glacial com matagdes, dura 30 a 100
Solos mistos (areia, argila e silte) 5320
com matéria organica, rijo a
Solos misto§ .(areia,A a.rgila e silte) 4238
com matéria organica, mole
Silte 3a10
Silte marinho organico, pouco argiloso, mole 2ad
Silte marinho orgéanico, muito argiloso, mole 0,5a3
Turfa 0,4a1
Turfa pré-adensada 0,8a2
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Tabela 2.19 — Valores de f (apud Sherif, 1974).

L/B

1.00 | 1.50 | 2.00 | 3.00 | 5.00 | 10.00 | 20.00 00

0.20 | 0.16 | 0.18 | 0.18 | 0.19 | 0.19 | 0.19 | 0.19 | 0.19
040 | 029 | 0.31 | 0.32 | 0.33 | 0.33 | 0.34 | 0.34 | 0.34
060 | 0.37 | 040 | 042 | 044 | 045 | 046 | 0.46 | 0.46
0.80 | 044 | 047 | 050 | 0.53 | 0.56 | 0.57 | 0.57 | 0.57
1.00 | 049 | 0.53 | 057 | 0.61 | 0.64 | 0.67 | 0.67 | 0.67
150 | 0.59 | 0.65 | 0.70 | 0.75 | 0.81 | 0.86 | 0.87 | 0.88
200 | 064 | 0.72 | 0.76 | 0.85 | 0.93 | 1.00 | 1.03 | 1.04
3.00 | 0.70 | 0.82 | 0.89 | 099 | 1.09 | 1.20 | 1.25 | 1.26
400 | 0.74 | 0.87 | 096 | 1.07 | 119 | 1.33 | 143 | 1.45
500 | 0.76 | 0.90 | 1.00 | 113 | 1.27 | 143 | 1.54 | 1.59
6.00 | 0.78 | 093 | 1.03 | 117 | 1.33 | 1.50 | 1.60 | 1.71
8.00 | 0.80 | 095 | 106 | 1.23 | 140 | 161 | 1.75 | 1.89
10.00 | 0.81 | 097 | 1.09 | 1.26 | 145 | 1.68 | 1.85 | 2.03
14.00 | 0.82 | 098 | 111 | 1.29 | 1.50 | 1.79 | 2.00 | 2.25
2000 082 | 099 | 112 | 1.32 | 1.57 | 1.89 | 212 | 240

Z/B

O método ainda permite considerar um engastamento elastico nas extremidades
da estaca, aplicavel ao caso de tubuldes com didmetro de base e reacdo vertical do
solo de apoio que colaborem com a estabilidade da peca.

Aplicando o Método de Sherif (1974), nota-se que os deslocamentos séao
diretamente proporcionais ao carregamento (forca horizontal e momento), ja a sua
distribuicdo ao longo do comprimento da estaca permanece inalterada, ou seja, as
profundidades das seg¢des de giro sao fixas, qualquer que seja o nivel do carregamento
(desde que o momento e a forga horizontal aplicado no topo da estaca variem
proporcionalmente). Intuitivamente, as posigdes das segdes de giro deveriam variar
com o nivel do carregamento, mesmo que haja proporcionalidade entre momento e
forgca horizontal. Isso ocorre porque a analise é feita no regime elastico-linear.

Como visto anteriormente, no projeto de estacas carregadas transversalmente,

nao € suficiente apenas a determinacao dos deslocamentos e dos esforgcos internos
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solicitantes, para o seu dimensionamento estrutural. E necessario, também, ser
verificado se o solo, que serve de suporte horizontal a estaca, apresenta fator de
seguranga adequado a ruptura.

No caso limite, a resisténcia maxima do solo é limitada pela diferenca entre o
empuxo passivo e o ativo. Na segdao da estaca onde n&o ocorre deslocamento
horizontal (cuja profundidade L4 é obtida pelo diagrama de deslocamentos ou de
pressdes), nao acorrem solicitagdes horizontais, e a reacdo do solo é nula. Nas
proximidades dessa secdo, acorre uma zona de transicdo entre reacao nula e reacdes

maximas do solo, que Sherif props limitar entre 0,25.L4 e 0,25.L, (Figura 2.30).

e
1
\
\
\
\
\ L,
\ z
\
\
zona de \ 0,25.L S ' L
transicao N r - _ _ 3 !rf fffff _
\1025L ,
pressdo de empuxo
assivo - ativo
p L,
|
resisténcia do solo deslocamentos distribuicéo das
horizontais pressdes de contato

Figura 2.30: Resisténcia do solo em fungao dos deslocamentos.
(apud Sherif, 1974)

Assim, sdo conhecidas a resisténcia maxima do solo e a distribuicdo das
pressdes de contato entre solo e estaca. No caso A, apresentado na Figura 2.31, as
pressdes de contato sdo menores que a resisténcia do solo, e o fator de seguranca a

ruptura pode ser avaliado pelas expressoes:
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'n|;n

-

u |;n

No caso B da Figura 2.31, a pressao de contato é maior que a resisténcia do
solo nas proximidades da superficie, ocorrendo plastificagdo. Como a pressao de
contato ndo pode superar a resisténcia do solo, ha uma redistribuicdo das mesmas.
Subtraindo dos esforgos iniciais (Mo € Hp) as resultantes da reagcdo do solo (M e H)
referentes ao comprimento L3, é obtido um novo conjunto de esforgos que deve ser
aplicado no topo estaca ficticia de comprimento L-Ls;. Esse procedimento deve ser

repetido sucessivamente até que seja obtida uma situagdo semelhante a do primeiro

caso.
\ [1\
\ Z: \
\ L SuEN
\ ’ A
resisténcia N S B £EEE .
do solo \ z Lirm A 1
\ ELE| \
\ \ EEE| \
\ | \
\ T \
\ L H \
\ \
\ \
distribuicdo da L
pressao de contato 2
caso A caso B

Figura 2.31: Verificagdo do fator de seguranca de estacas
carregadas transversalmente (apud Sherif, 1974).

Sherif (1954) recomenda que, na pratica, seja feita apenas a verificagdo global

(primeiro caso), justificando que a distribuicdo de resisténcia proposta, pressao de terra
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passiva menos ativa, € apenas uma aproximagao, e na realidade, a resisténcia do solo
€ essencialmente maior que essa.

Para solos nao coesivos, Sherif apresenta as seguintes expressdes para o

calculo das pressdes ativa (e,) e passiva (ep):

ea =’YLKah (79)
e, =yLK,, (80)
em que:

Kan € Kpn : coeficientes de empuxo ativo horizontal e empuxo passivo horizontal,
respectivamente, disponiveis nas Tabelas 2.20 e 2.21. Sherif (1974)
apresenta a sugestao de Eau (1971) de consideragao de 3, = 2/3

para empuxo ativo e de &, = -2/3 para empuxo passivo (ver a Figura

2.32).

€p es

Empuxo Ativo

Empuxo Passivo
/ Ea
E
ph — AVK L
<

—

1
1 NS
_6a s ~

Ep

€p es

Figura 2.32: Forma de atuag&o dos empuxos (apud Sherif, 1974).
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Tabela 2.20. Coeficientes de empuxo ativo para terrapleno horizontal e muro vertical.

¢
10° 15° 20° 25° 30° 35° 40° 45°

0° 0,704 | 0,589 | 0,490 | 0,406 | 0,333 | 0,271 | 0,217 | 0,172
5° 0,659 | 0,554 | 0,463 | 0,388 | 0,318 | 0,259 | 0,209 | 0,165
10° 0,625 | 0,525 | 0,440 | 0,367 | 0,304 | 0,249 | 0,201 | 0,161
15° 0,500 | 0,419 | 0,351 | 0,291 | 0,240 | 0,194 | 0,155
20° 0,401 | 0,335 | 0,279 | 0,230 | 0,187 | 0,150
% 25° 0,322 | 0,268 | 0,221 | 0,180 | 0,145
30° 0,257 | 0,213 | 0,174 | 0,140
35° 0,205 | 0,168 | 0,135
40° 0,161 | 0,130
45° 0,125

Tabela 2.21. Coeficientes de empuxo passivo para terrapleno horizontal e muro vertical.

¢
10° 15° 20° 25° 30° 35° 40° 45°

Q0° 1,420 | 1,698 | 2,040 | 2,464 | 3,000 | 3,690 | 4,599 | 5,831

5° 1,549 | 1,885 | 2,309 | 2,850 | 3,653 | 4,488 | 5,765 | 7,574

10° 1,626 | 2,056 | 2,555 | 3,212 | 4,096 | 5,309 | 7,030 | 9,573
15° 2129 | 2,782 | 3,570 | 4,632 | 6,143 | 8,365 | 11,792
5 20° 2,852 | 3,862 | 5,176 | 7,004 | 9,770 | 14,210
P 25° 3,932 | 5,569 | 7,866 | 11,262 | 16,848
30° 5,632 | 8,470 | 12,748 | 19,720
35° 8,484 | 13,853 | 22,617
40° 13,673 | 25,014
45° 24,200

O empuxo passivo pode ser calculado, simplificadamente, de acordo com Broms
(1964), considerando o coeficiente de Rankine e uma largura virtual da estaca de 3B.

Para solos coesivos, segundo Schultze (1970), a consideragao de atrito nulo
(6=0) entre solo e muro produz erros despreziveis. Assim, os empuxos podem ser

calculados por:

e,=—-K_,.c (81)
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e =K _.c (82)

em que:

_ 2cos¢ K _ 2cos ¢

K. = o
1+sen¢

ac

“1-seng

Em argilas saturadas, o angulo de atrito interno pode ser considerado igual a
zero, e 0 empuxo passivo relativo a largura B seria 6.c,. Broms (1964) sugere o valor

de 9.c,, entretanto comecando na profundidade de 1,5.B abaixo da superficie.

f) Método de Gleser (1953)
Teve desenvolvimento baseado no método das diferencas finitas, e possibilita
um processo de calculo para os deslocamentos sofridos pela estaca, sem a
necessidade de se resolver matricialmente o sistema de equagdes simultaneas, o que
reduz substancialmente o tempo de processamento.
O procedimento de calculo € o seguinte:
- Divide-se a estaca de comprimento L em t elementos iguais, sendo o n6 1 na
ponta e o né t no topo da estaca.
- Calculam-se todos os coeficientes A e B pelas expressdes abaixo, sendo K, o
coeficiente de reagao horizontal do solo em cada um dos t elementos da

estaca.

b (L)
Am =Km E(T) e BS =B4 (4_B3)
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B2m =
6+A, —B,ns—Bons (4_282m—3)
m=3at

B, =
' 2+4A,
B2m+1 = BZm '(4_BZm—1)

Bz=m e  Byui=Byy (4-By )

B _ —L2M,
2 {’EIB,, (2-2B,,_,)

B,=B,(4-2B,) e

B. = 1 e B =th—2 _1+B2t+1(2_B2t—1)
‘ 6+A,-B,-B,(4-2B,) e B, (2-2B,.,)

- Definindo-se as condigdes de contorno do topo da estaca (topo livre ou
engastado), inicia-se o calculo dos deslocamentos Y, para cada elemento da
estaca, na ordem em que aparecem as equagdes, pois as equagdes sao

dependentes dos resultados das equacgdes anteriores.

f.1) Topo Livre:

—2H,L°
Y - t°El
- th+3 +2+ [(2 - th—3 Bzm + th—4 ][BZtB2t+3 - th+1 ] + (2 - th—3 )BZt—z

— B2 +By2Byy (Zth-1 +By 4 - th-sth-1)

Yt+2 =_th+2 +B2t+3Yt+1 Y2 = _B4Y4 +BsY3

Ym = _BZmYm+2 + B

amet¥met 5 Y1=-B Y, +BY, Yy =-B)Y, +2BY,
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f.2) Topo Engastado:

Y _ _2L3Ht(t+B2t—2 _B2t—1B2t+1)
t+2 —
tzEI(_ 1+ thth—4 + B2tB2t—2B2t—4 - B2tB2t—1B2t—3 - B2t—2 + B2t+1B2t—1)

-B,,_B
Yea =Y = e t+2
1+By, —ByBay
Y,=-B,Y, +B.Y, Y,=-B,Y, +B.Y, Y,=-B.Y, + 2B.Y,

- Com os deslocamentos, calculam-se as rotagdes, os momentos fletores, as

cortantes e as pressoes por meio das Equacgdes 54 a 57.

Embora o método considere o coeficiente de reacdo do solo linear

(independente da magnitude dos deslocamentos sofridos pelo solo), possibilitam a

consideragao de variacdo qualquer com a profundidade.

g) Método de Matlock & Reese (1960)

Desenvolveram o chamado Método das Curvas de p-y, que nada mais é que o

método de Gleser (1953) resolvido iterativamente com as curvas de p-y, que

consideram a nao-linearidade pressao x deslocamento, através do mddulo secante de

reacao do solo (K), ou seja:

- Considera-se um conjunto inicial de mddulos de reagéo do solo.

- Calculam-se os deslocamentos pelo método de Gleser.

- Com os novos deslocamentos, a partir das curvas p-y, define-se um novo conjunto

de mddulos de reagao do solo.
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- Calculam-se novamente os deslocamentos e volta-se ao passo “c” até que os
deslocamentos calculados na etapa imediatamente anterior coincidam

razoavelmente com os novos valores.

O moédulo K é definido como:
K=—P (83)

em que:
p : reacdo horizontal do solo as solicitagdes da estaca (o sinal negativo indica
que a reacao do solo ocorre em sentido contrario ao deslocamento da

estaca);

y : deslocamento horizontal sofrido por uma segao transversal qualquer da estaca.

As reacdes do solo ndo sao funcdes lineares dos deslocamentos sofridos pela
estaca. O comportamento tipico das curvas de p-y é apresentado a Figura 2.33, onde o

modulo K é definido pela declividade da reta secante a curva, passando pela origem.

\

y

Figura 2.33: Exemplo de curva p-y.
(apud Matlock & Reese, 1960)



79

Portanto, mesmo que o solo seja homogéneo, com a mesma curva de p-y para
qualquer ponto em profundidade, o valor de K sera variavel ao longo do comprimento
da estaca assumindo valores tanto maiores quanto menores forem os deslocamentos
de sua linha elastica. Com isso, se pode esperar que os valores de K sejam
dependentes fundamentalmente dos niveis dos carregamentos aplicados ao topo da
estaca, ja que estes sao responsaveis diretos pela grandeza das deformacgdes.

Como visto anteriormente, a magnitude do coeficiente de reagédo horizontal do
solo é dependente da profundidade, principalmente no caso de solos arenosos,
gerando curvas p-y diferentes para cada profundidade.

Assim, a variacdo desse coeficiente ao longo da estaca é dependente tanto da
profundidade como dos deslocamentos horizontais sofridos pela mesma, ou seja,
K = f(x,y). Como os deslocamentos dependem de K, o problema é resolvido

iterativamente.

Adimensionalizagao do Problema para Estacas Longas

Fundamentalmente, os deslocamentos y dependem dos parametros:

y = y (X, T! L! Ka EI; HO’ MO)

em que:
x : profundidade de uma segao genérica da estaca;
T : rigidez relativa (definido posteriormente);
L : comprimento da estaca;
El : rigidez flexional da estaca;
Ho : forga horizontal aplicada no topo da estaca; e

M, : momento fletor aplicado no topo da estaca.
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Salienta-se que Hyp e My podem ser substituidos por condi¢cées de contorno.

Se os deslocamentos forem relativamente pequenos em relagcéo ao didmetro da
estaca, pode ser aplicado o Principio da Superposicdo. Assim, os efeitos da forga
horizontal Hp (caso A) e do momento fletor My (caso B) aplicados ao topo da estaca
podem ser analisados separadamente, e depois somados. Por tanto: y = ya + yg, em
que ya sao os deslocamentos devidos a Hy, e yg 0s devidos ao M.

No caso de estacas longas, supondo que no regime elastico os deslocamentos

podem ser considerados diretamente proporcionais as deformacgdes:

ﬁ—A=fA (x,T,L,K,El) (caso A)

o

“‘;I—B=f3 (x,T,L,K,El) (caso B)

o

Procurando a adimensionalizacdo dos parametros, Matlock & Reese os dividiram

em quatros grupos:

y..El x L KT*
H.T"T T EI

(caso A)

ye El x L KT
M,.T2T' T  EI

(caso B)



Definindo:
X
Coeficiente de profundidade: z =?
Coeficiente de Profundidade Maxima: Z . =%
4
Fungao Mdédulo do Solo: o(2)= KET|
Coeficiente de Deslocamento para Hy: A = :AEJ
0
Coeficiente de Deslocamento para My: B, =I;B—_IIE_2|
0
Os deslocamentos (y) podem ser expressos por:
3 2
Deslocamentos: y= H, T A, + M, T B,
El El
Analogamente, podem ser obtidos:
H, T® M, T?
Rotagdes: s=sA+sB=[ :EI JAV+[ OEI }By

Momento Fletores: M=M, +M_,=(H, T)A,, +(%J8m

Forcas Cortantes: V=V, +V,=H, T)A, +($]B

Reacdes do Solo: P=pP, +Ps =(?)Ap +[%]Bp

81

(84)

(89)

(86)

(87)

(88)

(89)

(90)

(91)

(92)

(93)
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A Figura 2.34 ilustra as convengdes de sinais propostas por Matlock & Reese

(1960).

A 4

+s —

A

X X < —
% < =

deslocamentos rotagbes momentos fletores cortantes pressdes

Figura 2.34. Convencgdes de sinais (apud Matlock & Reese, 1960).

Determinacao dos Coeficientes Adimensionais
A equacgéo diferencial de estacas longas é:

4

d’y
El +Ky=0 53
dx y (53)

Podendo ser reescrita da seguinte maneira:

d‘y Ky
axt TEI? (94)

As analises da forca horizontal e do momento fletor aplicados ao topo da estaca

sao feitas separadamente, por meio das equacgdes:



&3

d4yA Ky

+ =0
dx* El (99)
d4yB +KyB =0 (96)
dx* El

7 +4(Z)A, =0 (97)
d‘B
Gzt +4¢(Z)B, =0 (98)

Matlock & Reese (1960) apresentam duas formas de representagdo da variagéo

do K com a profundidade:

variagéo 1: K=kx" (99)

variagéo 2: K=k, +k, x+k, x* (100)

A funcdo mddulo do solo ¢(Z) deve ser definida para cada forma de variagéo do
modulo do solo com a profundidade, com a aplicacdo das Equacdes 99 e 100 na
Equacédo 86. Assim, para o caso de variagao 1, o fator de rigidez relativa (T) é definido,

por conveniéncia, como:



Tn+4 _ -

Aplicando a Equacéao 99 a Equagéao 86:

KT* (kx")T* k 4
#(2)= El =( xEI) =[EJX"T

Como Z=xIT (Equacéao 84):

4(2)=2"

Para a variagao 2, o valor de T é definido como:

e analogamente ao caso anterior, a fungéo ¢(Z) torna-se:

4 5 6 2
¢(Z)=k°'T +k1.T (£)+k2.T (5)
El EI \T ElI \T

que em funcao de Z pode ser escrita como:

0(Z)=r, +Z+r,.2?

84

(101)

(102)

(103)

(104)

(105)

(106)
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em que:

=

e
1

k,\T

A solucdo das equacgdes diferenciais 97 e 98 fornece, respectivamente, os
valores dos coeficientes A e B das Equacdes 89 a 93.

Os coeficientes adimensionais s&o obtidos pelo método de Gleser (1953). Ha
duas maneiras para isso. A primeira consiste na retroanalise, através das Equacdes 90
a 93, dos resultados obtidos no calculo de uma estaca com a distribuicdo desejada do
modulo do solo. A segunda maneira, assumindo valores unitarios para Ho € My,
atribuindo valores para os coeficientes k que definem o médulo K(x) do solo de modo
que corresponda a constantes na fungao ¢(Z) (assim o fator de rigidez relativa (T)
torna-se unitario), e fazendo com que o comprimento (L) da estaca seja numericamente
igual ao valor desejado de Znsx. Os resultados obtidos serdo numericamente iguais aos

coeficientes adimensionais.

Solugao pelo Método de Gleser (1953)

Como visto anteriormente, no meétodo das diferencas finitas, as equacdes
diferenciais que regem os deslocamentos de estacas verticais longas carregadas
lateralmente no topo, consideradas as condicdes de contorno, podem ser resolvidas
como um sistema linear de t+5 equagdes a t+5 incognitas. O método resolve esse
sistema sem a necessidade de se montar um sistema de equacgdes simultaneas.

As equacdes diferenciais, em termos de diferencas finitas, sdo escritas pelas

seguintes expressoes:
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El
P; =—)4(Yi+2 —-4y,,+6y,-4y,, +Yi—2) (107)

Le

El
H = (Yi+z —2Y;,4+2Y; 4 _Yi-z) (108)
L
2(Ly)

El
M, =—(yi+1 -2y, +Yi—1) (109)

N

si=— (Vi1 ~Vir) (110)
2l

em que:
L : comprimento da estaca, que dividida em t elementos, com a numeragao

comegando da ponta para o topo (Figura 2.35).

o t+2
dependente das
o t+1 condigbes de contorno
9 h otet
2 2 ' <—— topo da estaca
h a
9912 hot o 2t-1 1 yb1
Yos hota hots  Hte Yo
Hi+2
Hi+1
‘ 9i ‘ ‘ hai H hoier | Hi Vi ]
H -1
M2
93 he h7 a
3 Yy
92 hy hg -
2 v,
9 ha hs My Y, | ponta da estaca
9% ho mo U, yo/
ﬁ N y-1 @
- o -2 Yo
INICIO FIM

Figura 2.35. Divisdo da estaca e esquema de calculo.
(apud Matlock & Reese, 1960).
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A sequéncia de calculo € a seguinte:
- Escolhem-se os valores iniciais do médulo K do solo para cada ponto (de 0 a t).

- Calculam-se os valores de g; pela expressao:

N

g, =R, El

- Calculam-se os valores de hg, hy, hy, e hs da ponta para o topo, pelas

expressoes:
2 1
h, = - h,=2h - hy=——— h,=h,(4-h
0 2+g° 1 o ’ 2 5+g1—2h1 e 3 2( 1)

- Calculam-se os valores de hy; € haj:+q pelas expressdes:

1
h, =
2 6+9,-2h,_,-h,, (4_h2i—3) h,i..=hy, (4_h2i—1)

- Calculam-se os deslocamentos y;, yi+1 € Yw2. Para o caso de estaca longa
com o topo livre, ou seja, cujas condi¢gdes de contorno sdo o momento fletor

(M,) e a forga horizontal (H,), as expressdes sao:

Jahy, (1 —hy - 2)_ is [th (2 +2h, , - h2t—2h2t—3)_ h2t+1]

y =
' 1- h2t—2 - 2h21—1h2t—1h21+1 + h2t (4 - 4h2t—1 + 4h2t—2 - h2t—4 + h2t—1h21—3 - 2h2t—2h2t—3 + h2t—2h2t—4)
Y yt(2 — h2t—1) _hy Y Yy
—M2t-2 2t
em que:
3

Lef 24

Js = M, Js = H,

El
- Calcula-se os deslocamentos y; (do ponto t-1 ao ponto 0) pela expressao:

Yi =-hy,Yi, +hy Y,
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- Calculam-se os deslocamentos y, € y2 pelas expressoes:
Y4 ==Y, +2y, e Y-2 =Y2 —2yq1+2y_4

h) Com os deslocamentos calculados, podem-se redefinir novos valores para o
modulo K do solo para cada ponto. Com esses novos K, repete-se todo o
processo até que o conjunto de valores de K adotados inicialmente e
calculados sejam compativeis.

Matlock & Reese (1960) sugerem que o grau de precisdo nessa
compatibilidade seja orientado pelas variagbes dos valores dos
deslocamentos e momentos fletores maximos.

i) definidos os deslocamentos finais, pode-se calcular as forgas cortantes, os
momentos fletores e as rotagdes pelas Equacgdes 108, 109 e 110 para cada
ponto. Para o calculo das reagdes do solo, ao invés da Equacédo 107 é

recomendada a utilizagdo da expressao

p, =-Kyy,

que deve apresentar resultados mais precisos do que a aplicacdo da Equacao 107.

Calculo Manual

O método de Matlock & Reese (1960) permite a elaboragcdo de tabelas para
quaisquer casos de distribuicdo do mdédulo K do solo. Para o caso particular de K=ny,.z,
Znax = 2zIT = 0,5, Matlock & Reese (1961) apresentam os coeficientes reproduzidos na
Tabela 20.

Com esses coeficientes e as Equacbes 89 a 93, podem ser efetuados os

calculos manuais, cujo roteiro é o seguinte:



- Divide-se a estaca em t pontos;

- Dividem-se as curvas de p-y para cada ponto;

- Adota-se um valor inicial para k (K=k.x).

89

- Calcula-se o valor inicial do fator de rigidez relativa (T), que no caso de solos

com o moédulo linearmente crescente com a profundidade (K=k.x) é dado pela

Equacao 101, com n=1:

T=5E
| K

- Calcula-se os valores do coeficiente de profundidade Z pela Equacéao 84, e da

Tabela 2.22 obtém-se os coeficientes Ay e By para cada ponto.

Tabela 2.22: Coeficientes adimensionais para estaca longas, K=K.x € Z,5x=5,0
(apud Matlock & Reese, 1961)

Z=z/]T | Ay As An Ay An By Bs Bm Bv Bn
0,0 | 2435 |-1,623 | 0,000 | 1,000 | 0,000 | 1,623 |-1,750 | 1,000 | 0,000 | 0,000
0,1 2,273 | -1,618 | 0,100 | 0,989 |-2,227 | 1,453 | -1,650 | 1,000 | -0,007 | -0,145
02 | 2112 |-1,603 | 0,198 | 0,956 |-0,422 | 1,293 | -1,560 | 0,999 | -0,028 | -0,259
0,3 1,952 | -1,578 | 0,291 | 0,906 |-0,566 | 1,143 | -1,450 | 0,994 | -0,058 | -0,343
0,4 1,796 | -1,545 | 0,379 | 0,840 |-0,718 | 1,003 | -1,351 | 0,987 | -0,095 | -0,401
0,5 1,644 | -1,503 | 0,459 | 0,764 |-0,822 | 0,873 |-1,253 | 0,976 | -0,137 | -0,436
0,6 1,496 | -1,454 | 0,532 | 0,677 |-0,897 | 0,752 | -1,156 | 0,960 | -0,161 | -0,451
0,7 1,363 | -1,397 | 0,595 | 0,585 |-0,947 | 0,642 | -1,061 | 0,939 | -0,226 | -0,449
0,9 1,086 |-1,268 | 0,693 | 0,392 |-0,977 | 0,448 | -0,878 | 0,885 | -0,312 | -0,433
1,0 | 0962 |-1,197 | 0,727 | 0,295 | -0,962 | 0,364 | -0,792 | 0,852 | -0,350 | -0,364
1,2 | 0,738 |-1,047 | 0,767 | 0,109 |-0,885 | 0,223 | -0,629 | 0,775 | -0,414 | -0,268
1,4 | 0544 |-0,893 | 0,772 | -0,056 | -0,761 | 0,112 | -0,482 | 0,688 | -0,456 | -0,157
1,6 | 0,681 |-0,741| 0,746 | -0,193 | -0,609 | 0,029 | -0,354 | 0,594 | -0,477 | -0,047
1,8 | 0,247 | -0,596 | 0,696 | -0,298 | -0,445 | -0,030 | -0,245 | 0,498 | -0,476 | 0,054
20 | 0,142 |-0,464 | 0,628 | -0,371 | -0,283 | -0,070 | -0,155 | 0,404 | -0,456 | 0,140
3,0 |-0,075|-0,040 | 0,225 | -0,349 | 0,226 | -0,890 | 0,057 | 0,059 |-0,213 | 0,268
4,0 |-0,050| 0,052 | 0,000 |-0,106 | 0,201 | -0,028 | 0,049 | -0,042 | 0,017 | 0,112
50 |-0,009 | 0,025 |-0,033| 0,013 | 0,046 | 0,000 | 0,011 |-0,026 | 0,029 | 0,002
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- Com esses coeficientes, calculam-se os valores dos deslocamentos para cada

ponto pela Equagéao 89.

H, T° M, T2
= A +| 2 B

- Com os deslocamentos e as curvas de p-y, define-se o novo valor de K para

cada ponto, como demonstrado na Figura 2.36.

- Com esses valores de K, pode-se determinar um novo K médio (Figura 2.37), e
se repetir todo o processo, até que esses valores inicial e calculado sejam

coincidentes.

Médulo do Solo (K)

T
segunda tentativa (calculado) primeira tentativa

valor final de K

sgunda tentativa

valor final de T

— + 0
valor incial de K L
T (inicial)

L f

Figura 2.36: Ajuste do mddulo K do solo. Figura 2.37: Interpolagédo para determinagao

(apud Matlock & Reese, 1961). do valor final do fator de rigidez relativa (T).
(apud MatllocK & Reese, 1961).

profundidade x
\
@)

Matlock & Reese definiram um outro coeficiente adimensional, Cy, que é

calculado para cada profundidade pela expressao:
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em que M,/(H,.T) pode assumir os seguintes valores:
- positivo para estacas com topo livre e solicitado por uma forga horizontal (H,) e
um momento fletor (M,), conforme convencao de sinais (ver a Figura 2.34).

- 0,93 para estacas com o topo engastado.

Com esse coeficiente € possivel, ainda, se definir limitagcdes a rotagcdes do topo
da estaca, imposto pela estrutura.

Segundo Matlock & Reese (1960), para Zmsx > 5, 0s resultados da anadlise das
estacas s&o quase idénticos aos de uma estaca de comprimento infinito. Como limite
inferior, o método deve ser aplicado a estacas com Z,ax> 2, pois para valores menores
as estacas giram como corpo rigido, ou seja, a rotagdo € praticamente constante ao
longo da estaca. Com isso, s =dy/dx = constante, e todas as derivadas superiores que
fornecem os momentos, as cortantes e as reagdes do solo serdo nulas.

O grande valor do trabalho de Matlock & Reese (1960) reside na consideragao
da nao-linearidade tensao x deformacédo. Com relacdo ao método de calculo manual,
deve ter sido de grande utilidade na época de sua elaboragcdo. Hoje, entretanto, os
micro-computadores, e mesmo algumas calculadoras portateis, possibilitam a
resolugdo das equagdes basicas que originaram o meétodo com extrema rapidez e
muito menos trabalho manual.

No calculo manual com a utilizagdo das tabelas, o método apresenta a mesma
caracteristica observada no Método de Sherif (1974), ou seja, a posi¢cdo da segao de
deslocamento nulo permanece fixa, qualquer que seja o nivel de carregamento.

N&o se pode deixar de atribuir o mérito ao trabalho de Gleser (1953), pelo
desenvolvimento do método de calculo utilizado por Matlock & Reese (1960) para

formulacao das tabelas de coeficientes adimensionais.
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j) Método de Gleser (1984)

O método fundamenta-se em um trabalho anterior do mesmo autor (Gleser,
1953), com a consideragcdo da variacdo da rigidez flexional (mudanca de segao da
estaca). Nesse trabalho, ndo foi cogitada a variagcdo do El de estacas de concreto
armado como decorréncia da fissuragao. O escopo do trabalho se restringe a estacas
metalicas com mudanca de inércia da secao transversal.

O desenvolvimento do método nao sera apresentado, por ser semelhante ao

proposto por Reese (1977), apresentado no préximo item.

k) Método de Reese (1977)
Apresenta um método semelhante ao apresentado por Gleser (1953), permitindo
ao mesmo a possibilidade de se variar a rigidez flexional (El) da estaca a cada segéo.
Inicialmente, a estaca de comprimento (L) € dividida em t elementos iguais,
sendo 0 n6 1 na ponta e no né t no topo da estaca. Assim, o comprimento h de cada

elemento sera:

-~ |

A Equagao 2.51 pode ser reescrita, de forma genérica, como:

d* d?
YN ZY _g=0 (111)

El
dz* dz

Aplicando as equacdes K = _4 e K=k.x
y
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d* d?
Eldz¥+N‘ olz32’+Ky=0 (112)

2

Como EI:;| y=M, a Equacao 112 torna-se:

z2

2 2
Y
Y4

42 TKY=0 (113)

Os dois primeiros membros da expressao, em termos das diferencas finitas,

aplicadas ao ponto m s&o:

2
[:zlglj =[ Ym—ZRm—1 + ym—1(_ 2Rm _2Rm—1)+

+ ym(4Rm + Rm—1 + Rm+1)+

1

+ym+1(_2Rm _2Rm+1)+ym+2Rm+1 ]h_4 (114)

N dzy _ Nt(ym—1 _Zymym+1)
t 2 - 2
dz*® ) h

emque: Ry =Eq In

Substituindo essas expressoes na Equagao 113:

ym—ZRm—1 + ym—1(_ 2Rm—1 _2Rm + Nth2)+
+¥YnRy s+ 4R, +R, ., —2N;h? +K_h*)+

ym+1(_ 2Rm _2Rm+1 _Nth2)+ ym+2Rm+1 =0 (115)
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As condi¢des de contorno para a ponta da estaca (ponto 0) sGio M=0e H=0, ou

seja:

2 3
(g 32’J -0 . Ro(d f) +Nt(ﬂj -0
z° ), dz® ), dz /,

Adotando R.1 = Rp = Ry

y-1_2ye+Y1=0 (116)

N, h? N, h?
Y-2=Y-1[2_ é ]_Y1[2_ é J+Y2 (117)

(o] (o]

Reescrevendo a Equacgao 96 para o ponto m=0, obtém-se:

Yo=a,Y, _bo Y,

_ 2
emque: a, = 2R, + 2R, ~2P,h ; b, = R, +R, ; ¢, =R, +R, +K,h* —2P h?
cO cO
Analogamente, para o ponto m=1:
y,=a,y,-b,y, : ¢,=-2aR,+4R,+R,-P,h*(2-a_ )+Kh*

— [_ 2b R, -2R;-2R, _thz (1_b°)]
b,=—% L A=
c, €
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Para o ponto genérico 2< m >t:

Yo =8nYma — bmym+2

_ _me—1Rm—1 + am—2bm—1Rm—1 +2Rm _me—1Rm +2Rm+1 _th2(1_bm—1)
m c,.
b — Rm+1
m C m

Cm = Rm+1 _2am—1R b Rm—1 + am—2am—1Rm—1 +

m-1~ ¥m-2

+4R_ -2a, R, +R,,+K_h*-Ph(2-a_,)

As constantes a seguir, foram convenientemente definidas para auxiliar nos

calculos:

As condi¢des de contorno para o topo da estaca (ponto t), no caso de topo livre,

sao M=M; e H=Hqy, ou seja:

2 3
IV _w, e R4V N [T -,
dz® J, dz® J, dz J,

Aplicando as equacdes de diferencas finitas:

N
ﬁ(Yt-z —2y, 1 +2Y 1Y )+ i(ym —Yin ) =H,



R
h_zt(yt-1 -2y, + 2Yt+1)= M,

Apos trabalho matematico, encontra-se:

J,+G,Y
Yy :% ; Y = 2 —; —
1 2
em que:
Q,=H, + GH, +£1—atijl
GZ GZ bt
G, =2-a,, ; G,=1-b,

H, =-a,, (2 - E)_ b,,+a,,a,,
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Y = ath+1 _ Yt
t+2 bt

Q _ J atJZ _ J2H2
* 7 b6, G,

Hz = _at—zbt—1 + (2 - E)G4

As equacbes para o calculo de H1 e Hz que constam do trabalho de Reese

(1960) n&o reproduziram os resultados dos exemplos numeéricos apresentados no seu

trabalho. Assim foram deduzidas e aqui apresentadas. Essas reproduzem os

resultados obtidos por Reese (1960).

Portanto, o roteiro de calculo para estacas com o topo livre é o que segue:

- Definicdo dos dados de estaca (diametro, comprimento e numero de elementos

para divis&o);

- Definicdo dos parametros ky, do solo (curvas p-y) e da rigidez flexional Ry, da

estaca para cada um dos t pontos;

- Calculo das constantes J4, J2, J3, J4 e E;

- Calculo dos coeficientes ¢, am, bm do ponto 0 ao ponto t;

- Calculo dos coeficientes Qq, Q2, G4, G2, Hq e Hy;
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- Calculo dos deslocamentos yn, do ponto t ao ponto 0;

- Redefinicdo dos novos valores de k, com os yn, calculados (para o caso de
relacdes p-y nao lineares);

- No caso de EI variavel, calculo dos momentos fletores pelas equagdes das
diferencas finitas e redefinicdo dos valores de Ry;

- Retorno ao passo c¢ até que as diferengas entre os valores de yn, calculados
entre uma iteracao e outra sejam aceitaveis; e

- Apos definicdo dos deslocamentos e momentos fletores finais, calcula-se,
também pelas equacgdes das diferencgas finitas, as cortantes e as rotacdes. As

pressdes sao definidas pelas curvas p-y, quando se determina o kp,.

2.4. ESTUDOS ANTERIORES SOBRE A INFLUENCIA DA RIGIDEZ
FLEXIONAL EM ESTACAS DE CONCRETO ARMADO
SOLICITADAS POR ESFORCOS TRANSVERSAIS

Como mencionado anteriormente, os principais estudos referentes a esforgos
horizontais em estacas eram dirigidos a estruturas “offshore”, freqientemente fundadas
sobre estacas metalicas. Como nessas estacas ndo ocorre fissuracéo, a rigidez
flexional (El) é constante, a menos que ocorra plastificagédo do ago. Provavelmente por
essa razao, nao se tém estudos sobre a influéncia da variagao do El das estacas.

Com a melhoria da qualidade e da confiabilidade das estacas de concreto
armado (pré-moldadas e moldadas “in-loco”), além da evolugdo das técnicas
executivas, estas tém assumido um papel muito importante na Engenharia de
Fundacdes, e é natural que se prestassem a absorver maiores esforcos verticais e

horizontais.
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O nivel de conhecimentos com relagdo ao comportamento de estacas solicitadas
verticalmente tem evoluido bastante, alavancado por muitas provas de carga e ensaios,
chegando a ponto da formulagdo de métodos semi-empiricos como Aoki & Velloso
(1975) e Décourt & Quaresma (1978), por exemplo.

No caso do comportamento de estacas de concreto solicitadas horizontalmente,
sao muitas as duvidas ainda a serem sanadas, a ndo ha disponibilidade de muitos
resultados de provas de carga horizontais.

A primeira mencido encontrada com relagdo a influéncia da fissuragdao no
comportamento de estacas de concreto armado foi o trabalho de Alonso (1986), voltado
para recomendagdes para realizagdo e interpretagcdo de provas de cargas horizontal
em tais estacas.

Anteriormente, Reese (1977) e Gleser (1984) desenvolveram métodos que
permitem a consideragao de El, mas aparentemente mais voltados para a utilizagcao de
estacas metalicas com mais de um tipo de sec¢do transversal do que para a
consideracao dos efeitos da fissuragao em estacas de concreto armado.

Kimura, Nakabayashi & Ito (1993) apresentaram um trabalho onde séao tratados
o problema da fissuracdo de estacas escavadas e uma das conclusdes a que
chegaram é que a nao-linearidade do concreto armado afeta consideravelmente o
comportamento de estacas submetidas a esforgcos horizontais aplicados ao seu topo.

Ricci (1995) fez um estudo para avaliar a influéncia da rigidez flexural (El) no
comportamento estrutural de estacas (deslocamentos, rotagdes, momentos fletores,
cortantes e reagdes do solo), solicitadas por esforgos transversais.

Pois sabe-se que o concreto armado pode sofrer intensa fissuracao,
dependendo da magnitude das solicitagcbes a que é submetido, com consequente

majoracgao das deformagdes.
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Os métodos empregados por Ricci (1995) para o seu estudo foram:
a) Matlock e Reese (1961);
b) Reese (1977) para El constante; e

c) Reese (1977) para El variavel.

Partiu de uma situacéao ficticia, com uma estaca de concreto com 0,60 m de
diametro e 10 m de comprimento, armado com 12 ¢ 10 mm e o concreto com um fck de
25 MPa, sujeita a uma carga horizontal de 100 kN, aplicada a 1,0 m da superficie do
terreno e gerando um momento fletor de 100 kN.m. A estudou para areias e argilas,
com comportamento ora elasto-linear, ora elasto-plastico (ver Figuras 2.38, 2.39, 2.40,

2.41 e 2.42).

Deslocamentos (m)
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—»—El constante - K elasto-plastico |
—&—E| variavel - K elastico-linear |
—e—E| variavel - K elasto-plastico
-o—Matlock/Reese

Figura 2.38. Curvas de deslocamentos versus profundidade para areia
El constante x El variavel e Es elastico-linear x Eg elasto-plastico
(In: Ricci, 1995)
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Rotagdes (rad)
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Figura 2.39. Curvas de rotagdes versus profundidade para areia
El constante x El variavel e Es elastico-linear x Es elasto-plastico

(In: Ricci, 1995)
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Figura 2.40. Curvas de momentos fletores versus profundidade para areia
El constante x El variavel e Es elastico-linear x Es elasto-plastico

(In: Ricci, 1995)
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Figura 2.41. Curvas de cortantes versus profundidade para areia
El constante x El variavel e Es elastico-linear x Es elasto-plastico
(In: Ricci, 1995)
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Figura 2.42. Curvas de pressdes do solo versus profundidade para areia

El constante x El variavel e Es elastico-linear x Es elasto-plastico
(In: Ricci, 1995)
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A principal conclusdao que Ricci (1997) chegou em seu trabalho foi que a
variacao da rigidez flexional de estacas longas de concreto, decorrente da fissuracéo,
realmente exerce influéncia significativa sobre seu comportamento. Essa influéncia é
bastante acentuada enquanto ndo ocorre a plastificagdo do solo. A partir dai, a
participacado do solo no comportamento da estaca ganha em importancia a medida que
aumentam as solicitagoes.

Miguel (1996) também avaliou em seu trabalho o efeito da variagdo da rigidez
flexural de estacas apiloadas de concreto, com m de didmetro e m de comprimento,
chegando a concluséo de que o efeito desta variagdo para as referidas estacas sobre a
majoragao dos deslocamentos horizontais se mostrou pouco expressivo, segundo o0s
resultados obtidos. De forma que o efeito nao interferiu nos valores do coeficiente de

reacao horizontal n, encontrado para as estacas.
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3. CAMPO EXPERIMENTAL

3.1. GENERALIDADES

O Municipio de llha Solteira possui uma camada de solo superficial sedimentar de
basalto, altamente poroso e colapsivel, e que também ocorre em mais de 60% da area

superficial do Estado de S&o Paulo (Figura 3.1).

517w 50w 48'W 48°'W

2= P /JA&
4 ILHA SOLTEIRA A\ / \Uf

SAO CARLOS|

Qa 50 100 200 300 (km)
L T I L I L r

> Solo Coluvionar (colapsivel)

Figura 3.1. Mapa do Estado de S&o Paulo - Localizag&o da cidade em estudo.
(In: Souza, 2001).
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Neste capitulo sdo descritas as caracteristicas geoldgicas e geotécnicas do

Campo Experimental de Fundacdo da Unesp, em llha Solteira — SP, onde sera

desenvolvida a parte experimental desta pesquisa (ver a Figura 3.2).
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ESTACAS ESCAVADAS
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o - — = — - — — — — —

ESC 1400

+5

1
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+

Figura 3.2. Disposi¢ao das estacas de reagao e de teste, sondagens SPT e dos
ensaios CPT, no Campo Experimental da Unesp em llha Solteira.

(In: Segantini, 2000)
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O campo experimental ocupa uma area de 2000 m? no interior do Campus da
Unesp de llha Solteira e se dispde de um grande numero de dados de sondagens e de
ensaios de laboratorio e de campo.

No campo experimental foram desenvolvidas diversas pesquisas, destacando-se
entre estas: a) trés teses de doutorado; b) trés dissertacbes de mestrado; e c) diversos

trabalhos de graduacgao.

3.2. CARACTERIZAGCAO GEOLOGICA E GEOTECNICA

A regido situa-se na bacia sedimentar do Parana, encontrando-se basalto em
muitas areas cobertas por sedimentos do grupo Bauru, compostos essencialmente por
arenitos de granulagdo fina e coloragdo avermelhada, resultando, como manto de
alteracdo, um solo arenoso com teor variavel de argila. Este solo € bastante poroso,
pouco denso e muito erodivel; torna-se colapsivel quando inundado sob
carregamentos, pois o mesmo foi submetido a um intenso processo de laterizagéo,
principalmente em razdo de alternadas e bem definidas estagdes de chuva e seca,
acarretando uma continua lixiviagdo de seus sais e 0xidos soluveis (Souza, 1993).

O solo superficial € pouco compacto, devido a sua origem recente, sem
estratificacéo, originado de rochas que sofreram intemperismo e erosdo, na maioria das
vezes o arenito Bauru. O contato do solo superficial com as formagdes subjacentes &
facilmente observavel, devido a uma camada de seixos (quartzo e limonita
transportada), encontrada no campo experimental a uma profundidade de 12 m e com

uma espessura de 0,6 m (Souza, 1993).
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Ainda na Figura 3.2, apresenta-se a disposi¢cao das estacas de reacao e de teste,
bem como a localizagdo das sondagens SPT (SPT-1 e SPT-5) e dos ensaios CPT
(CPT-1 e CPT-5), realizados por Menezes (1997), que se encontram mais proximas as
estacas a serem ensaiadas no campo experimental.

Ja as Figuras 3.3 e 3.4 apresentam os perfis do solo do campo experimental e os
valores disponiveis da sondagem SPT (S1 e S5); a resisténcia de ponta e o atrito
lateral unitario maximo do ensaio CPT (D1 e D5). Os dados de campo referentes aos

mesmos sdo mostrados nas Tabelas A.1 e A.2 do Anexo.
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Figura 3.3. Perfil do solo e resultados das sondagens SPT-1 e ensaios CPT-1 —
Campo Experimental da Unesp em llha Solteira.
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Perfil Tipico
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Figura 3.4. Perfil do solo e resultados das sondagens SPT-5 e ensaios CPT-5 —
Campo Experimental da Unesp em llha Solteira.
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A determinacdo do fator de seguranca a ruptura do solo, além de se constituir
em um dos objetivos basicos nos projetos de estacas carregadas transversalmente,
verifica a validade dos calculos de deformagdes e esforgos internos solicitantes das
estacas no regime elastico. A seguir, sdo apresentados os principais métodos para

analise da seguranga a ruptura do solo.

3.3. RESISTENCIA DO SOLO

Na Figura 3.5 sdo mostradas as curvas de indice de resisténcia a penetragao,

obtidas através dos ensaios SPT. Nas Figuras 3.6 e 3.8 sdo apresentadas as curvas de
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resisténcia de ponta, resisténcia por atrito lateral local e resisténcia por atrito lateral
total, todas em funcao da profundidade, obtidas através dos ensaios CPT. Apresenta-
se na Tabela 3.1, os valores médios dos seguintes parametros: indice de resisténcia a
penetracao (N); torque (T); resisténcia de ponta do ensaio CPT (qc); atrito lateral local

obtido com a luva de Begemanm (f;); e atrito lateral obtido através do torque (fst).
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Figura 3.5. Numero de golpes N-SPT x profundidade (In: Segantini, 2000).
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Figura 3.6. Resisténcia de ponta qc-CPT x profundidade (In: Segantini, 2000).
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Figura 3.8. Resisténcia por atrito lateral total f-CPT x profundidade.
(In: Segantini, 2000)
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Tabela 3.1. Parametros médios dos ensaios de penetragio.
Profundidade N T T/N dec fe st
(m) (N.m) (N.m) (MPa) | (kPa) | (kPa)
1 6 32 5 4.7 60,7 17,6
2 2 22 11 1,7 40,1 12,2
3 2 13 7 1,9 40,6 6,8
4 3 19 6 29 47,7 10,2
5 4 31 8 3,4 66,3 16,8
6 5 29 6 3,5 85,7 16,0
7 6 31 5 4,5 99,6 16,8
8 6 32 5 4.8 119,4 17,6
9 7 45 6 4.8 114,0 24,6
10 9 67 7 6,0 165,2 36,3
11 9 78 9 6,8 228,4 42,6
12 9 67 7 6,9 285,1 36,3
13 10 82 8 6,7 314,5 44,5
14 12 90 8 6,7 291,9 49,0
15 10 54 5 6,9 269,1 29,2
16 10 63 6 7,0 261,4 34,2

N: indice de resisténcia a penetragéo, T: torque, q.: resisténcia de ponta obtida do CPT,

f.: atrito lateral obtido através da luva de Begemann, fg: atrito lateral obtido através do

torque. (In: Menezes, 1997)

3.4. ENSAIOS LABORATORIAIS

3.4.1. Limites de Consisténcia e Analise Granulométrica

110

Apresenta-se, na Figura 3.9, o grafico dos limites de Atterberg e teores de

umidade natural e umidade o6tima em fungcdo da profundidade. Na Figura 3.10

apresenta-se o grafico das porcentagens dos gréos de solo. Na Tabela 3.2 sé&o

mostrados os valores obtidos para os limites de liquidez (LL), limites de plasticidade

(LP) e as porcentagens de areia média, areia fina, silte e argila, todos em fungao da

profundidade.
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Figura 3.9. Limites de Atterberg e teores de umidade (In: Segantini, 2000).
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Figura 3.10. Tamanho dos gréos do solo (In: Segantini, 2000).
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Tabela 3.2. Parametros de granulometria e limites.

112

Profundidade LL | LP Areia média Areia fina Silte Argila
(m) (%) | (%) (%) (%) (%) (%)
1 23 14 4 59 8 29
2 24 15 4 59 8 29
3 24 17 4 65 11 20
4 26 16 3 56 8 33
5 27 16 3 56 8 33
6 28 17 4 58 5 33
7 29 18 3 55 15 27
8 28 16 3 57 42 28
9 28 16 3 57 12 28
10 28 16 3 53 12 32
11 28 16 3 54 17 26
12 29 17 3 57 11 29
13 29 17 3 52 15 30
14 28 17 3 52 17 28
15 28 17 4 53 18 25

LL: limite de liquidez, LP: limite de plasticidade. (In: Menezes, 1997)

3.4.2. indices Fisicos

Encontram-se, na Tabela 3.3, os valores médios dos parametros: massa

especifica natural (p); umidade natural (w), massa especifica dos solidos (ps); indice de

vazios (e); porosidade (n); e grau de saturacéo (Sr). Esses valores foram obtidos

através de ensaios realizados com amostras retiradas dos blocos indeformados.

Tabela 3.3. indices fisicos

Profundidade p w Ps n Sr
(m) (g/em®) (%) (g/em®) L) | %)
1 1,60 9,4 2,69 0,84 | 46 | 30
2 1,48 5,6 2,71 0,94 | 48 | 16
3 1,49 9,5 2,72 1,00 | 50 | 26
5 1,48 3,4 2,72 0,90 | 47 | 10
7 1,59 5,4 2,71 0,79 | 44 | 19
9 1,84 17 2,71 0,73 | 42 | 65
11 1,77 9,8 2,72 0,69 | 41 38
13 1,88 17 2,71 0,68 | 40 | 67
15 1,70 10 2,72 0,77 | 44 | 35

p: massa especifica natural, w: umidade, ps: massa especifica dos sélidos, e: indice de
vazios, n: porosidade, Sg: grau de saturagéo. (In: Menezes, 1997)
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3.4.3. Permeabilidade

Apresenta-se na Tabela 3.4, os valores de permeabilidade vertical a 20°C (Ky) e

de permeabilidade horizontal a 20°C (Ky), obtidos nos ensaios de permeabilidade.

Tabela 3.4. Coeficientes de permeabilidade.

Profundidade Kv 20 Kh,20
(m) (10%cm/s) | (10°cmis)

1 4,70 1,50

3 8,40 2,50

5 5,40 1,40

7 12,00 0,69

9 1,10 1,30

11 0,22 0,40

13 0,38 0,34

15 0,89 0,54

Kv 20: permeabilidade vertical a 20 °C, Ky 2: permeabilidade
horizontal a 20 °C. (In: Menezes, 1997)

3.4.4. Resisténcia

Foram realizados ensaios de compressao simples, ensaios de cisalhamento
direto e ensaios triaxiais drenados. Na Tabela 3.5 sdo apresentados os valores obtidos
para o0s seguintes parametros: tensdo de ruptura a compressdo simples (or);

interceptos de coesédo (C') e (¢'); e &ngulos de atrito (¢) e (¢').

Tabela 3.5. Parametros de resisténcia.

Profundidade OR Cis:llhamento :ireto Er::s'aios tria);i'ais
(m) (kPa) | (kpa) | (Graus) | (kPa) | (Graus)
1 149,7 0 32,2 59,2 24.8
2 150,0 3 31,8 52,4 29,6
3 25,3 2 32,5 251 28,5
5 215,7 2 33,3 99,3 26,3
7 311,2 3 33,0 89,0 32,8
9 102,7 16 30,3 - -
11 1771 20 28,8 - -
13 84,1 20 28,8 - -
15 121,4 17 30,1 - -

oR: tensao de ruptura a compresséao simples, C’ e ¢’: intercepto de coeséo,
¢ e ¢’: ngulo de atrito. (In: Menezes, 1997)
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3.4.5. Compactacao

Os valores obtidos de umidade natural (w), umidade 6tima (wot) € peso
especifico aparente seco maximo (ysmax) S80 apresentados na Tabela 3.6, onde séo
mostrados também os valores médios do GC, calculados a partir de valores de ysmax.

os quais foram obtidos a partir dos ensaios realizados com as amostras deformadas.

Tabela 3.6. Parametros do ensaio de compactagéo.

Profundidade w Wot Yd,méx GC
(m) (%) | (%) | (kN/m®) | (%)
1 10,9 | 11,7 19,6 74
2 11,7 | 11,2 19,7 71
3 11,2 | 11,3 19,7 69
4 11,4 | 11,8 19,5 -
5 11,8 | 12,6 19,4 74
6 11,9 | 12,5 19,2 -
7 12,1 12,3 19,1 79
8 12,2 | 12,5 19,2 -
9 12,2 | 12,1 19,3 81
10 12,2 | 12,2 19,4 -
11 11,0 | 12,2 19,4 83
12 11,6 | 12,1 19,2 -
13 11,5 | 12,1 19,3 83
14 11,7 | 12,2 19,4 -
15 11,6 | 12,1 19,3 80

W, umidade 6tima, ys max: Maxima especifica aparente seca
maxima, GC: grau de compactagao. (In: Menezes, 1997)

3.4.6. Adensamento

No Tabela 3.7 sdo apresentados os valores obtidos para os seguintes
parametros: pressao de pré-adensamento com o solo na umidade natural (cap); indice
de compressao com o solo na umidade natural (I¢). pressdo de pré-adensamento com

pré-inundacgao do solo (cap’); € indice de compressao com pré-inundagao do solo (Ic).
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Na Figura 3.11 sdo mostradas as curvas de colapso em fungdo da pressao de
inundacao para as profundidades de 1 m, 3 m, 5 m, 7 m e 9 m. Apresentam-se, na

Tabela 3.8, os respectivos valores numéricos.

Tabela 3.7. Parametros de adensamento.

Profundidade GAD Ie CAD’ Il

(m) (kPa) (kPa)
1 205 0,34 72 0,34
2 77 0,39 36 0,33
3 70 0,39 47 0,36
5 165 0,35 130 0,34
7 195 0,36 150 0,33
9 370 0,33 210 0,32
11 570 0,32 440 0,32

cap: pressao de pré-adensamento na umidade natural, I¢: indice de
compressao na umidade natural, cap: presséo de pré-adensamento
com pré inundagdo do solo, Ic:: indice de compressdo com pré-

inundagéo do solo. (In: Menezes, 1997)

Pressdo de inundacdao

0 200 400

(kPa)
800

1200

Figura 3.11. Curvas de colapso a varias profundidades (In: Segantini, 2000).

-9
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Tabela 3.8. Porcentagens de colapso em fungao da pressao de inundacgao.
(In: Segantini, 2000)

Pressao de Profundidade
inundacéao
(kPa) 1m 2m 3m 5m 7m 9m 11m
0 -0,018 | -0,018 | -0,014 | -0,039 | -0,043 0,021 -0,039
20 0,979 0,713 0,216 0,235 0,223 0,043 0,108
80 5,137 2,262 2,374 0,65 1,101 0,044 0,08
160 6,985 3,157 1,83 1,744 2,268 0,399 0,062
320 8,519 2,235 1,176 2,038 2,057 0,033 0,066
640 6,589 0,092 0,026 1,176 0,847 0,49
800 6,416
960 2,028
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4. METODOLOGIA APLICADA NAS PROVAS DE
CARGA TRANSVERSAL

4.1. MATERIAIS

Para a realizagdo dos ensaios serao utilizados materiais e equipamentos
disponiveis no Laboratorio de Engenharia Civil da Faculdade de Engenharia da Unesp
de llha Solteira, que sdo os seguintes:

- Estacas de teste;

- Macaco hidraulico;

- Célula de carga;

- Rétula;

- Indicador de deformacéo;

- Sistema de referéncia;

- Relégios comparadores; e

- Placa de acrilico.
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4.1.1. Estacas de Teste

Dispde-se de quatro estacas escavadas, com trado mecanico, de concreto com
32 cm de didmetro e 10 m de comprimento. O sistema de aplicagdo de carga ficara
entre duas estacas (ver a Figura 4.1), de forma que cada uma funcione como estaca de
reagao para a outra, possibilitando desta forma a realizagdo de duas provas de carga
simultaneas. Sistema semelhante foi utilizado de forma eficiente nos ensaios realizados
por Miguel (1996) no Campo Experimental de Fundagbes da EESC/USP de Séao

Carlos.

Extensio de ago Macaco hidriulico Extensdo de ago

\
- [ — -
1 - , N |
‘ Extensio removnv%élma de carga Rétula ‘
= o =
2,75m 2,75 m
Planta

=/1/=///=

===

_ 3
e=0,158mr I

N
XN7= 777 =11 =711=711="7//=711= /1] =/I1=/1/= /)] =/I1=// = /1=

Perfil
Figura 4.1. Esquematizacdo do ensaio.

Para dar estabilidade a este sistema (macaco hidraulico, rétula, célula de carga
e extensdes) nos dois planos, utilizou-se uma barra de ago Dywidag com 32 mm de
diametro, disposta horizontalmente entre o par de estacas, com suas extremidades
apoiadas em buchas de aco fixadas no fuste das estacas (ver a Foto 4.1). Para isso
todas as pegas utilizadas no sistema eram vazadas (ver Figura 4.1 e Foto 4.2). Este

dispositivo foi utilizado com sucesso por Miguel (1996).
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Foto 4.1. Bucha de ago parafusada na estaca.

Tirante Dywidag (¢ =32 mm)

Vo

550 m
Planta
Tirante Dywidag (¢ = 32 mm)
=/ == f///://t
l l
R N | A — | I ~
e=0,158 mr [ = = 4
T RX=77 I =1TT="/11=11/=71/=71I= 71/ =/11=/1I= 11/ =/1/=7/ ==

Perfil

Figura 4.2. Detalhe da barra de ago horizontal apoiada nas buchas.
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Foto 4.2. Detalhe de todas as pecas do sistema.

Na instalagao das buchas de ago nas estacas foi tomado o cuidado de alinha-las

com uma linha e um prumo, bem como nivela-las com um nivel de agua (ver Foto 4.3).

Foto 4.3. Nivelamento e alinhamento da bucha de ago.
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A disposicéo das estacas 1, 2, 3 e 4 no campo experimental € apresentada na

Figura 4.3.

! 6m r 6m !

Figura 4.3. Disposicao das estacas de teste e de reagdo no campo experimental.

4.1.2. Macaco Hidraulico

Os carregamentos foram feitos por um macaco hidraulico manual de 200 kN de
capacidade com bomba hidraulica (ver a Foto 4.4). O macaco utilizado tinha um furo
central para passagem da barra de ago de seguranga, e foi previamente calibrado com
o indicador de deformacgéo, utilizando-se uma prensa hidraulica.

Os carregamentos aplicados foram monitorados por meio de uma célula de

carga conectada a um indicador de deformacéo.
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Foto 4.4. Detalhe do conjunto macaco e bomba hidraulica.

4.1.3. Célula de Carga

Para monitorar os estagios de carregamentos nas provas de carga foi utilizada
uma célula de carga vazada com capacidade de 150 kN, devidamente calibrada em
prensa hidraulica. O controle da aplicagdo dos carregamentos foi efetuado pelo

indicador de deformagéao, que estava conectado a célula de carga (ver a Foto 4.5).

Foto 4.5. Detalhe da célula de carga utilizada nas provas de carga.
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4.1.4. Rétula

Para manter os carregamentos na posi¢cao horizontal e também a axialidade das
cargas ao longo das provas de carga, foi utilizada uma rétula de ago, vazada, com

capacidade de 500 kN (ver a Fotos 4.4 e 4.5).

4.1.5. Indicador de Deformagao

O monitoramento das cargas aplicadas nos estagios de carregamento das
provas de carga foi feito com um indicador de deformagédo. Com sua utilizagao foi
possivel manter constante a pressao exercida pelo macaco hidraulico sobre a estaca

de teste no decorrer dos estagios de carregamento das provas de carga (ver Foto 4.6).

Foto 4.6. Controle de carga no macaco — Bomba hidraulica e indicador de deformacao.

4.1.6. Sistema de Referéncia

O sistema de referéncia foi composto por dois perfis metalicos em “I”, com 10 cm
de alma e abas de 5 cm, cada um colocado do lado externo de cada estaca ensaiada,

devidamente bi-apoiado e longe de interferéncias (ver a Foto 4.7).
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Foto 4.7. Detalhe das vigas de referéncia.

4.1.7. Reléogios Comparadores

Para as leituras dos deslocamentos, foram utilizados relégios comparadores
analogicos, com curso de 50 mm e precisdo de 0,01 mm, dois em cada estaca,
posicionados um no topo da estaca e outro na altura do ponto de aplicagdo do
carregamento horizontal, este ultimo foi usado para a determinacao de vy, fixados ao
sistema de referéncia por meio de bases magnéticas e posicionadas suas hastes de

leituras sobre placas de acrilico coladas no fuste das estacas (ver Foto 4.8).

4.1.8. Placa de Acrilico

Foi utilizada uma placa plana de acrilico para receber a ponta da haste de leitura
do relégio comparador, a mesma foi colada no fuste da estaca, de forma a garantir uma

superficie plana na ponta da haste do relégio comparador (ver Foto 4.8).
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Foto 4.8. Detalhe dos relégios comparadores e da placa de acrilico.

4.2. METODOS

Foram realizadas neste trabalho provas de carga em pares de estacas
escavadas (estacas 1-2 e estacas 3-4) com carregamentos transversais do tipo rapido,
de acordo com a MB-3472/91, utilizando-se tempo de incremento de carga de 15
minutos.

O descarregamento foi também realizado em quatro estagios de 15 minutos
cada.

Os ensaios foram conduzidos até deformacbes que ndo comprometessem
estruturalmente as estacas, seguida do descarregamento, procurando com este
procedimento evitar o comprometimento do comportamento estrutural da estaca, para

que a mesma possa ser reensaiada futuramente.
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5. RESULTADOS OBTIDOS E ANALISES

5.1. GENERALIDADES

Neste capitulo, os dados obtidos nas quatro provas de carga com carregamento
transversal foram analisados, de forma a contemplar o estudo da interacdo entre a
estrutura de fundacéao e o solo. Este estudo esta inserido na interface de conhecimentos
estruturais e geotécnicos.

Inicialmente foram definidos os parédmetros geotécnicos: coeficiente de reagao
horizontal do solo (np) para um intervalo de deslocamento e o modulo de reagao
horizontal do solo (K), que sdo imprescindiveis para o estudo da interagdo estrutura-
solo.

Em seguida foi realizado um profundo estudo do comportamento de estacas
longas em solo arenoso, solicitadas por esforgos transversais, também sob o ponto de
vista da interacao estrutura-solo, no qual foi analisado o comportamento do elemento
estrutural (estaca) com relagdo aos deslocamentos, rotagées, momentos fletores,
esforgcos cortantes e pressdes do solo, todos em relagédo ao comprimento da estaca (ou

profundidade), por intermédio dos métodos de:
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a) Matlock & Reese (1960): que ¢é ideal para estacas longas carregadas no topo
por forca transversal e momento fletor, imersas em solos com quaisquer
variagbes do modulo de reagao horizontal com a profundidade, considerando
a nao linearidade do comportamento do solo. Ressalta-se que este método

nao permite a variagcao da rigidez flexional (El) da estaca.

b) Reese (1977): utilizado para estacas longas carregadas no topo por forga
transversal e momento fletor, ou ainda, por forca transversal com restricdo a
rotacdo ou com vinculo elastico para rotacdo, imersas em solos com
quaisquer variagdes do moédulo de reacdo horizontal com a profundidade.
Permite a consideracido da nao linearidade do comportamento do solo e a
variagao da rigidez flexional (El) da estaca. O método apresenta uma grande
versatilidade em relagao aos demais que também se baseiam no Modelo de
Winkler com resolucao pelo Método das Diferencas Finitas, se enquadrando
perfeitamente aos objetivos deste trabalho. Para este método foi

desenvolvido um programa computacional em Fortran (ver Anexo 1).

5.2. DETERMINAGAO DE PARAMETROS DO SOLO

Com os resultados obtidos nas provas de carga foram determinados os

parametros n, € K do solo.
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5.2.1. Provas de Carga com Esforgos Transversais

Foram realizadas quatro provas de carga do tipo rapida com aplicagcdo de
esforcos transversais em estacas escavadas do tipo brocas com topo livre, distintas,
com 0,32 m de didmetro e 8,71 m de comprimento instalado no solo, cujo esquema de
carregamento foi mostrado na Figura 4.1. Os resultados obtidos sdo apresentados na
Tabela 5.1, com os quais foram construidas as curvas de carga horizontal versus
deslocamento horizontal, para cada prova de carga, que foram ensaiadas aos pares

(PC1-PC2 e PC3-PC4), mostradas na Figura 5.1.

Tabela 5.1. Resultados obtidos nas provas de carga.

cetagio | Carga | PC1 | PC2 | PC3 | PCa
(kN) yt (mm) | yt (mm) | y¢ (mm) | y; (mm)

0 0.0 000 | 000 | 000 | 000

C I 2.5 0,01 003 | 009 | 005
a | 2 5.0 008 | 014 | 014 | 0412
r 3 75 015 | 029 | 025 | 020
4 | 100 028 | 045 | 037 | 029

‘ 5 | 125 040 | 059 | 048 | 038
. |6 | 150 055 | 077 | 066 | 052
7 | 175 0.81 111 | 088 | 0,68

g [ 8 | 200 110 | 169 | 514 | 088
L |9 | 225 143 | 229 | 153 | 113
10 | 250 197 | 329 | 196 | 139
m 11 | 270 274 | 449 | 249 | 185
. 12 | 300 441 649 | 362 | 300
13 | 325 639 | 839 | 485 | 39

n 14 | 350 808 | 1032 | 670 | 535
. |15 | 375 | 1017 | 1250 | 823 | 643
16 | 400 | 1193 | 1444 | 10,78 | 8.80

o [17 | 425 | 1470 | 17.06 | 1312 | 1117
300 | 1466 | 1691 | 1299 | 11,04

Descar- | 200 | 1382 | 1597 | 1249 | 10,59
regamento | 10,0 | 11,73 | 1339 | 10,75 | 922
0.0 530 | 513 | 408 | 370
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A Tabela 5.1 mostra que os deslocamentos para a carga transversal maxima
aplicada nas provas de carga (Ho =42,5 kN), foram superiores a 11 mm. Outro fato foi a
deformacao residual sofrida pela estaca de concreto, que apds o descarregamento

(Ho =0 kN) foi da ordem de 3,7 a 5,3 mm.

Carga Horizontal (kN)
0 10 20 30 40 50

A\ AN

B
£
S
C
_g o —PC1
£ | —PC2
2 10 PC3
& PC 4
% 12 |
O
o
2 14
a

16 |

18

Figura 5.1. Curvas de carga horizontal versus deslocamento horizontal.

A observacao da Figura 5.1 mostra que até a carga transversal 17,5 kN (estagio
de carregamento 7, correspondente a 41,2% da carga maxima aplicada nas provas de
carga), as quatro estacas sofreram deslocamentos horizontais pequenos e
praticamente iguais (no maximo de 1,1 mm, que corresponde de 6,5 a 10% do
deslocamento maximo observado), a partir do qual aumentaram vertiginosamente até a
carga maxima, quando o deslocamento atingiu valores entre 11 e 17 mm. No entanto, o
comportamento das curvas para as quatro provas de carga conservaram uma mesma

tendéncia de evolucéo.
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5.2.2. Valores de n;,

Para a construgdo da curva de np versus Yy, relativa a prova de carga, faz-se
necessario a determinagdo da profundidade de engastamento (Lf) e o deslocamento
horizontal da estaca na superficie do terreno (y,), para cada estagio de carregamento
(ver as Tabelas 5.2, 5.3, 5.4 € 5.5).

A determinacgao de Ly, segundo Cintra (1981), é feita considerando-se a hipotese
da estaca estar engastada a uma profundidade L¢ a partir da superficie do terreno,
onde, igualando-se o deslocamento y; da cabeca da estaca obtido na prova de carga
com o valor da flecha determinado pela resisténcia dos materiais para uma estaca de
comprimento e + L engastada na ponta, determina-se a profundidade de engastamento

e em seguida o deslocamento na superficie do terreno, de acordo com as equagoes.

3
3Ely; Yt 3e e
Lf =3 —-e =2~ +
=1 Py © Yo = o | erL; TlesLs

Com a utilizagdo das expressdes e coeficientes adimensionais de Matlock e

Reese ( 1961), e conforme Cintra (1981), tem-se que:

3 2
y=2,435 PuT™ |, 1,623 Mo T
El El

/EI
por tentativas, procura-se o valor adequado de T, e como T=5 ? , chega-se a:



Tabela 5.2. Valores necessarios para a determinacéo de n, e y, — Estaca 1.

Carga Vi L¢ T Yo Nh
(kN) (mm) (m) (m) (mm) (MN/m?)
0,0 | 0,00 0,000 0,000 0,000 -
25 | 0,01 0,469 0,250 0,006 21073,6
50 | 0,08 0,838 0,442 0,061 1219,9
75 | 0,15 0,915 0,482 0,117 791,0
10,0 | 0,28 1,042 0,548 0,225 416,4
12,5 | 0,40 1,097 0,575 0,325 327,4
15,0 | 0,55 1,155 0,607 0,451 249,7
17,5 | 0,81 1,261 0,662 0,675 161,9
20,0 1,10 1,345 0,706 0,927 117,3
22,5 1,43 1,419 0,745 1,216 89,7
25,0 1,97 1,536 0,806 1,695 60,5
275 | 2,74 1,674 0,878 2,386 39,4
30,0 | 4,41 1,928 1,010 3,910 19,6
325 | 6,39 2,140 1,121 5,732 11,6
35,0 | 8,08 2,267 1,188 7,291 8,7
37,5 | 10,17 | 2,400 1,257 9,229 6,6
40,0 | 11,93 | 2,483 1,300 10,861 5,5
425 | 14,70 | 2,616 1,370 13,446 4,3

Tabela 5.3. Valores necessarios para a determinag¢ao de ny e y, — Estaca 2.

Carga Yt Ls T Yo Nh
(kN) (mm) (m) (m) (mm) (MN/m3)
0,0 0,00 | 0,000 0,395 0,000 -
2,5 0,03 | 0,747 0,548 0,022 2140,2
5,0 0,14 1,042 0,619 0,113 416,4
7,5 0,29 1,179 0,655 0,239 226,5
10,0 0,45 1,248 0,667 0,375 170,7
12,5 0,59 1,270 0,688 0,493 155,9
15,0 0,77 1,311 0,745 0,646 133,6
17,5 1,11 1,418 0,827 0,944 90,0
20,0 1,69 1,576 0,885 1,460 53,2
225 2,29 1,687 0,971 1,997 38,0
25,0 3,29 1,852 1,049 2,903 23,8
27,5 449 | 2,002 1,160 3,998 16,2
30,0 6,49 | 2,215 1,235 5,843 9,8
32,5 8,39 | 2,359 1,295 7,601 7,2
35,0 | 10,32 | 2,473 1,352 9,391 5,6
37,5 | 1250 | 2,582 1,391 11,420 4,5
40,0 | 14,44 | 2,656 1,343 13,225 4,0
42,5 | 17,06 | 2,758 0,395 15,675 4,7
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Tabela 5.4. Valores necessarios para a determinacéao de nj, e y, — Estaca 3.

Carga Vi L¢ T Yo Nh
(kN) (mm) (m) (m) (mm) (MN/m?)
0,0 0,00 | 0,000 0,000 0,000 -
2,5 0,09 | 0,747 0,603 0,073 258,1
5,0 0,14 1,042 0,550 0,112 408,9
7,5 0,25 1,179 0,585 0,204 300,4
10,0 0,37 1,248 0,609 0,304 245,5
12,5 0,48 1,270 0,575 0,395 3274
15,0 0,66 1,311 0,650 0,548 177,4
17,5 0,88 1,418 0,683 0,738 138,4
20,0 1,14 1,576 0,716 0,963 109,4
22,5 1,53 1,687 0,764 1,306 79,3
25,0 1,96 1,852 0,805 1,686 60,9
27,5 2,49 | 2,002 0,848 2,158 46,9
30,0 3,62 | 2,215 0,941 3,182 27,9
32,5 4,85 | 2,359 1,016 4,303 19,0
35,0 6,70 | 2,473 1,111 6,004 12,2
37,5 8,23 | 2,582 1,166 7,413 9,5
40,0 | 10,78 | 2,656 1,254 9,780 6,6
425 | 13,12 | 2,758 1,316 11,957 5,2

Tabela 5.5. Valores necessarios para a determinagao de ny e y, — Estaca 4.

Carga YVt L¢ T Yo Nh
(kN) (mm) (m) (m) (mm) (MN/m3)
0,0 0,00 | 0,000 0,000 0,000 -
2,5 0,05 | 0,747 0,485 0,039 766,9
5,0 0,12 1,042 0,517 0,095 557,2
7,5 0,20 1,179 0,538 0,160 456,6
10,0 0,29 1,248 0,555 0,234 390,8
12,5 0,38 1,270 0,565 0,307 355,9
15,0 0,52 1,311 0,594 0,425 278,3
17,5 0,68 1,418 0,620 0,560 223,8
20,0 0,88 1,576 0,650 0,731 177,4
22,5 1,13 1,687 0,683 0,947 138,5
25,0 1,39 1,852 0,709 1,172 114,8
27,5 1,85 | 2,002 0,761 1,578 80,6
30,0 3,00 | 2,215 0,879 2,614 39,2
32,5 3,96 | 2,359 0,945 3,482 27,3
35,0 535 | 2,473 1,025 4,751 18,2
37,5 6,43 | 2,582 1,068 5,737 14,8
40,0 8,80 | 2,656 1,167 7,927 9,5
42,5 | 11,17 | 2,758 1,243 10,126 6,9
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Observa-se nas Tabelas 5.2 a 5.5 que as profundidades de engastamento
variaram de 0,75 m a 2,76 m, respectivamente, para as cargas transversais aplicadas
de 2,5 kN e 42,5 kN. J4a, a variacédo da rigidez estaca-solo (T) foi de 0,40 m a 1,34 m,
que implicou numa variagao do coeficiente de reagao horizontal do solo (n,) de 2140,2
a 3,7 MN/m*® (do primeiro estagio de carregamento até o Ultimo). Isto ocorre pelo fato
da crescente deformacgdo do solo, frente ao aumento da carga transversal atuante,
aumentar a rigidez estaca-solo, a qual é inversamente proporcional ao coeficiente de
reacao horizontal do solo, que por sua vez decresce.

Com os valores dos deslocamentos horizontais das estacas na superficie do
terreno (yo) e dos coeficientes de reacao horizontal do solo (ny), apresentados nas
Tabelas 5.2 a 5.4 sédo construidas as curvas de y, versus np, para as quatro estacas

(ver Figura 5.2).

250 “
225
Estaca 1
200 1 Estaca 2
175 | Estaca 3
Estaca 4
150 -
@
£
= 1251
=3
£ 100
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a \\
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01 2 3 456 7 8 9 101112 13 14 15
Yo (Mm)

Figura 5.2. Curvas de y, versus ny das Estacas 1, 2, 3 e 4.
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A Figura 5.2 mostra que o comportamento das curvas y, X n, das estacas 1, 2, 3
e 4, ttm um comportamento similar.

A faixa de valores escolhida de y, para a obteng¢ao do valor de ny, foi de 7 mm a
12 mm, cujos valores correspondentes de n, sao 10,6 MN/m® e 54 MN/m3,
respectivamente, tomando-se como valor de ny 0 valor médio de 8,0 MN/m?3.

Observa-se também nas curvas de y, X h,, que para valores pequenos de Y,, 0
parametro n, é exageradamente elevado e muito dependente de y,; enquanto que,
para valores mais elevados de y,, ny passa a ser quase independente de y,. Tal qual

Alizadeh & Davisson (1970) e Cintra (1981) constataram em seus trabalhos.

5.2.3. Valores de K

Diversos autores consideram que o mddulo K para as areias varia linearmente
com a profundidade, segundo a expressao: K = nn.z, como n = 8,0 MN/m®, temos que:
K=8,3.z, expressao esta que ao se variar a profundidade (z) determina-se o valor de K

ao longo da mesma (ver a Tabela 5.6 e a Figura 5.3).

Tabela 5.6. Valores do modulo de reagao horizontal do solo (K).

z (m) K (MN/m?)
0,00 0
1,00 8,0
2,00 16,0
3,00 24,0
4,00 32,0
5,00 40,0
6,00 48,0
7,00 56,0
8,00 62,0
8,71 69,68
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Figura 5.3. Curva de K versus z.

A expressao obtida para K (K = 8,0.z) foi utilizada para determinar o referido

modulo que varia com a profundidade, nos métodos de analise escolhidos.

5.2.4. Comportamento do Solo

Para determinar o comportamento do solo se faz necessario levantar as
caracteristicas geométricas das estacas, que sdo as seguintes:

- Didmetro (D) = 0,32 m

- Comprimento embutido no solo (L) = 8,71 m

- Numero de barras da armadura longitudinal (n) = 6 barras

- Didmetro das barras de ago (¢) = 12 mm

- Cobrimento da armadura (s) = 0,05 m

- Reristéncia caracteristica do concreto a compressao (fck) = 12 MPa
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- Médulo de deformacéo longitudinal do aco (Es) = 210000 MPa

- M6dulo de deformacéo longitudinal do concreto (E¢) = 23386 MPa
E. =0,9.6600.,/fck+3,5 — (NBR-6118)

E. =0,9.6600.,/12 + 3,5 = 23386 MPa

Com estas informagdes inseridas no programa computacional desenvolvido

obteve-se:

-1, =15073x 10° m*
-M_, =6,6 KkN.m

2172,
3

-1, =2301x107° + m

a

5.3. COMPORTAMENTO ESTRUTURAL DAS ESTACAS

Foram analisados os comportamentos estruturais: deslocamentos, rotagoes,
momentos fletores, cortantes e pressdées do solo, ao longo das estacas (em
profundidade), para as quatro provas de carga. Admitindo o moédulo de rigidez flexural
(El) constante e variavel.

As provas de carga foram realizadas em estagios de carregamento, sendo que

nos ensaios em questao teve 17 estagios. Para evitar o grande numero de graficos nas
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analises que seguem, estudou-se o ultimo estagio de carregamento, que se refere a
maior carga transversal aplicada as estacas (Ho, = 42,5 kN), carregamento este que
proporcionou 0s maiores deslocamentos horizontais das estacas na altura do
carregamento (yy).

Os métodos utilizados nos estudos foram:
a) Matlock & Reese (1961), admitindo El constante;
b) Reese (1977), admitindo El constante; e

c) Reese (1977), admitindo El variavel,

Nestes métodos numéricos o objeto das analises foi dividido em 25 elementos.
Segundo Ricci (1995), para areias, divisbes em 25 elementos ou mais, praticamente
nao se observa diferencas nos graficos.

O solo foi considerado no regime elastico-linear, como definido anteriormente.

5.3.1. Deslocamentos

Sao mostrados na Figura 5.4, para cada estaca, os graficos de deslocamento
versus profundidade, de acordo com os métodos escolhidos para as analises. Nesta
figura observa-se que a variagdo entre as curvas € muito pequena, sendo maior no

nivel do terreno (= 2,4 mm).

5.3.2. Rotagoes

Sao mostrados na Figura 5.5, para cada estaca, os graficos de rotagbes versus

profundidade, de acordo com os métodos escolhidos para as analises. Nesta figura
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observa-se que a variagao entre os graficos, também & muito pequena, sendo maior no

nivel do terreno (= 0,8 rad).

5.3.3. Momentos Fletores

Sao mostrados na Figura 5.6, para cada estaca, os graficos de momentos
fletores versus profundidade, de acordo com os métodos escolhidos para as analises.
Nesta figura observa-se que a variagao entre os graficos € muito pequena, sendo maior

entre as profundidades 2,5 e 5,0 m (= 6,0 kN.m).

5.3.4. Cortantes

Sao mostrados na Figura 5.7, para cada estaca, os graficos de cortantes versus
profundidade, de acordo com os métodos escolhidos para as analises. Nesta figura
observa-se que a variagdo entre os graficos € muito pequena, sendo maior entre as

profundidades 4,5 e 6,0 m (= 3,2 kN).

5.3.5. Pressoes do Solo

Sao mostrados na Figura 5.8, para cada estaca, os graficos de pressdes do solo
versus profundidade, de acordo com os métodos escolhidos para as analises. Nesta
figura observa-se que a variagédo entre os graficos € muito pequena, sendo maior entre

as profundidades 2,5 e 4,5 m (= 3,6 kN.m).
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Figura 5.5. Curvas de rotagdes versus profundidade.
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Figura 5.6. Curvas de momentos fletores versus profundidade.
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Figura 5.7. Curvas de cortantes versus profundidade.
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Figura 5.8. Curvas de pressdes do solo versus profundidade.
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5.4. EIl CONSTANTE VERSUS EI VARIAVEL

Como a variagdo do comportamento estrutural (deslocamentos, rotagdes,
momentos fletores, cortantes e pressdes do solo), entre as quatro estacas, foi muito
pequeno, realizou-se uma analise levando-se em questdo a rigidez flexural (El) da
estaca 1, para o caso dela ser constante ou variavel, de acordo com os métodos
escolhidos para as analises, citados no item 5.3.

Foram comparados os resultados de estacas divididas em 25 elementos, para El

constante e El variavel, para o solo com comportamento elastico-linear.

5.4.1. Deslocamentos

Sao mostrados na Figura 5.9 os graficos de deslocamento versus profundidade,
da estaca 1 (ver a Figura 5.4), referentes aos métodos escolhidos para as analises.

Como se poderia esperar, com a fissuracdo do material da estaca, os
deslocamentos obtidos quando se considera El variavel sdo maiores que para El
constante. As maiores diferengcas nos deslocamentos ocorreram no topo da estaca,
contrariando um pouco os resultados obtidos por Ricci (1995), este diferengca de
comportamento pode estar ligada ao valor elevado da carga horizontal que ele
considerou em seu estudo (Ho, = 100 kN, ver a Figura 2.55), contra a carga de 42,5 kN
atingida nos ensaios realizados para esta pesquisa.

Outra observacdo interessante € que o ponto de deslocamento nulo é mais
préximo do topo da estaca para El variavel do que El constante, contrario ao que Ricci

(1995) observou em seus estudos.
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5.4.2. Rotagoes

Sao mostrados na Figura 5.10 os graficos de rotagbes versus profundidade, da
estaca 1 (ver a Figura 5.5), referentes aos métodos escolhidos para as analises.

Os graficos de rotagdes observados na Figura 5.10 mostra uma divergéncia no
trecho que vai da superficie do terreno até a profundidade de 2,7 m, onde a curva
obtida pelo método de Matlock & Reese (1961) com El constante coincide com a curva
do método de Reese (1977) com El variavel, mas, no entanto diferem da curva de
Reese (1977) com EIl constante. Ja no trecho de 2,7 m até a profundidade de 8,71 m
(ponta da estaca), todos os métodos analisados tém comportamentos bem similares.

Este comportamento contraria um pouco os resultados obtidos por Ricci (1995),

ver a Figura 2.56.

5.4.3. Momentos Fletores

Sao mostrados na Figura 5.11 os graficos de momentos fletores versus
profundidade, da estaca 1 (ver a Figura 5.6), referentes aos métodos escolhidos para
as analises.

Devido ao fato da estaca fissurada apresentar menor rigidez flexural, o momento
maximo com EI variavel € menor do que EIl constante, e ocorre ligeiramente mais
préoximo do topo da estaca, porém, para o método de Matlock & Reese (1961) com El
constante, a curva obtida para o momento coincidiu com a curva de Reese (1977) com
El variavel, contrariando em parte os resultados obtidos por Ricci (1995) (ver a Figura

2.57).
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5.4.4. Cortantes

Sao mostrados na Figura 5.12 os graficos de cortantes versus profundidade, da
estaca 1 (ver a Figura 5.7), referentes aos métodos escolhidos para as analises.
Observando-se a Figura 5.12 nota-se a boa concordancia entre as curvas, com

uma pequena discordancia do método de Reese (1977) para El constante.

5.4.5. Pressoes do Solo

Sao mostrados na Figura 5.13 os graficos de pressdes do solo versus
profundidade, da estaca 1 (ver a Figura 5.8), referentes aos métodos escolhidos para
as analises.

Analisando-se a Figura 5.13 vemos que a curva obtida pelo método de Matlock e
Reese (1961) com EI constante, discorda das curvas obtidas pelo método de Reese

(1977) para El constante e El variavel.

5.4.6. Consideragoes Gerais

Para o nivel de carregamento analisado, nota-se tanto a maior influéncia do El e
uma consideravel influéncia do solo no comportamento da estaca.

Embora, alguns dos resultados tenham divergido um pouco dos obtidos por Ricci
(1995), eles tém consisténcia, e mostram que em relagdo ao método de Reese (1977)
as curvas obtidas com EIl constante e El variavel divergem bem, ficando bem claro o
efeito do El no comportamento da estaca, tal como Ricci (1995) observou e, ainda,
deixou registrado em seu trabalho uma incerteza: “E importante ressaltar que essas
observagcdées foram extraidas dos graficos gerados somente para um nivel de
carregamento horizontal da estaca, podendo nao se confirmar para niveis

maiores ou menores de carregamento’.



147

Deslocamentos (mm)
-5 0 5 10 15 20
0 //
1
2 4
-~ 3
E
S 4
©
o
© — Matlock & Reese
5 ° n
) —— El Constante
o6 —— Bl Variavel N
7
8
9

Figura 5.9. Grafico de deslocamento versus profundidade
El constante x El variavel.

Rotacgdes (rad)
-10 -8 -6 -4 -2 0 2
A\ 0
1
1 2
= 3
E
3 ] 4
©
9
2
E 5
o
o | | =——Matlock & Reese 6
——— El Constante
- 7
—— El Variavel
8
9

Figura 5.10. Grafico de rotagdes versus profundidade
El constante x El variavel.



148

Momentos Fletores (kN.m)
-20 0 20 40 60 80
0 I I
1
2 i
—~ 3
s //
S 4
@
S
2
3° ’
2 Matlock & R
a g — Matloc eese | |
—— E| Constante
7 __|
— E| Variavel
8
9

Figura 5.11. Grafico de momentos fletores versus profundidade
El constante x El variavel.

Cortantes (kN)
-40 -20 0 20 40 60

—— Matlock & Reese

—— E| Constante

= E| Variavel

Profundidade (m)
[6)]

Figura 5.12. Grafico de cortantes versus profundidade
El constante x El variavel.



149

Pressdes do Solo (kN)

-60 -40 -20 0 20

X :
X

E N >
g N |
3
S —— Matlock & Reese \\
S [ 5
S —— E| Constante
—_
o 6
—— El Variavel
7
8
9

Figura 5.13. Grafico de pressdes do solo versus profundidade
El constante x El variavel.



150

6. CONCLUSOES

6.1. GENERALIDADES

Neste capitulo sdo apresentadas as principais conclusdes desta pesquisa,
enfatizando: a) os parametros do solo; b) comportamento estrutural das estacas; e

c) analise do comportamento estrutural — El constante versus El variavel.

6.2. PARAMETROS DO SOLO

As estacas sofreram deslocamentos horizontais pequenos (no maximo 1,1 mm)
até cargas correspondentes a 41,2% da carga maxima aplicada nas provas de carga.
Para cargas superiores estes deslocamentos aumentaram vertiginosamente até a
carga maxima do ensaio (11 e 17 mm).

As profundidades de engastamento variaram de 0,75 a 2,76 m, respectivamente,
para as cargas de 2,5 kN e 42,5 kN. Ja, a variacdo da rigidez estaca-solo (T) foi de
0,40 m a 1,34 m, implicando numa variagao do coeficiente de reagao horizontal do solo

de 2140,2 a 3,7 MN/m?®.
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O comportamento das curvas y, x n, das estacas 1, 2, 3 e 4 foram similares, e
determinaram um valor médio de ny, igual a 8 MN/m?.

A expressao obtida para K foi: K=8.z.

O solo se comportou elasto-linearmente nas provas de carga, frente aos

deslocamentos horizontais maximos aplicados em torno de 15 mm.

6.3. COMPORTAMENTO ESTRUTURAL DAS ESTACAS

Os graficos dos deslocamentos das rotagbes, dos momentos fletores, das
cortantes e das pressdes do solo, mostraram uma variagdo muito pequena. No caso
dos deslocamentos foi em torno de 2,4 mm e as rotacdes de 0,8 rad, ambos no nivel do
terreno.

Ja para os momentos fletores ( 60 kN.m) e as pressdes do solo (~ 3,6 kN/m)
estas variagdes ocorreram entre as profundidades 2,5 e 5,0 m. Por sua vez, as

cortantes variaram entre as profundidades 4,5 € 6,0 m (= 3,2 kN).

6.4. EI CONSTANTE VERSUS EI VARIAVEL

Com a fissuracdo do material da estaca, os deslocamentos obtidos quando se
considera EIl variavel sdo maiores que para El constante. As maiores diferengas nos
deslocamentos ocorreram no topo da estaca, ja o ponto de deslocamento nulo é mais
préximo do topo da estaca para El variavel.

Os graficos de rotacbes mostram uma divergéncia no trecho que vai da

superficie do terreno até a profundidade de 2,7 m. Ja no trecho de 2,7 m até a
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profundidade de 8,71 m (ponta da estaca), todos os métodos analisados tém
comportamentos bem similares.

Devido ao fato da estaca fissurada apresentar menor rigidez flexural, o momento
maximo com EI variavel € menor do que EIl constante, e ocorre ligeiramente mais
préximo do topo da estaca.

Houve uma boa concordancia entre os graficos de cortante.

Como conclusdes gerais, temos que: a) para o nivel de carregamento analisado,
verificou-se uma maior influéncia do El e uma influéncia bem menor do solo no

comportamento das estacas; e b) os resultados obtidos se mostraram consistentes.
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Anexos

A.1. Campo Experimental da FEIS/Unesp

Dispbe-se de cinco sondagens SPT (S1, S2, S3, S4 e S5) e cinco ensaios CPT
(D1, D2, D3, D4 e D5) do Campo Experimental da FEIS/Unesp, optando-se pelos mais
proximos das estacas ensaiadas sdo: a) sondagens SPT-1 e SPT-5; e b) ensaios

CPT-1 e CPT-5, cujos valores sdo mostrados, respectivamente, nas Tabelas A.1 e A.2.

Tabela A.1. Dados da sondagem SPT-1 e do ensaio CPT-1, realizados
no Campo Experimental FEIS/Unesp (In: Menezes, 1997).

SPT-1 CPT-1
Prof.
(m) N dec , fs ,
(KN/m?) | (kN/m?)
1 3 4700 35,2
2 2 1800 411
3 3 1900 40,6
4 3 2100 31,1
5 3 2900 28,7
6 4 2700 32,0
7 5 4500 38,2
8 6 3500 43,6
9 10 5000 74,8
10 11 7000 139,4
11 10 7700 140,8
12 9 8300 257,3
13 9 8000 395,8
14 4 7500 311,6
15 2 7800 2277
16 3 8000 243,9

Prof.: profundidade; N: valor N do SPT; q.: valor da
resisténcia de ponta do CPT; ¢ f§: valor do atrito
lateral unitario local do CPT.



Tabela A.2. Dados da sondagem SPT-5 e do ensaio CPT-5, realizados
no Campo Experimental FEIS/Unesp (In: Menezes, 1997).

SPT-5 CPT-5
Prof.
(m) N dc fs
(kN/m?) | (kN/m?)
1 3 4200 39,8
2 2 1700 38,2
3 2 1900 50,5
4 3 1900 48,0
5 3 2100 76,0
6 4 1900 91,7
7 4 2500 131,9
8 5 3200 | 218,3
9 7 3800 187,1
10 8 5300 | 291,3
11 9 5700 | 473,1
12 10 5800 | 466,5
13 12 5700 | 4794
14 3 6400 | 460,6
15 2 7100 | 4804
16 2 7500 | 3433

Prof.: profundidade; N: valor N do SPT; q.: valor da
resisténcia de ponta do CPT; e fi: valor do atrito

lateral unitario local do CPT.

A.2. Programa Computacional

10

READ (*,10) IDIAM, IS, NBARRAS, IDBARRAS, IFCK, IES
FORMAT (IDIAM, IS, NBARRAS, IDBARRAS, IFCK, IES) 512, I3

YT=IDIMAM/2
EC=5940*SQRT(IFCK+3,5)
SOMADI=0
SOMAASIDI=0
SOMAASI=0

DO 20, I=1,NBARRAS, |

BETA(I)=(360/NBARRAS)*(I-1)
Y(I)=((IDIAM/2)-IS)*SEN BETA(I)

D(I)=((IDIAM/2)-Y (1))

AS(I)=(PI*(IDBARRAS)**2)/4

SOMADI=SOMADI+D(I)
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SOMAASIDI=SOMAASIDI+(AS(I)*D(I))
SOMAASI=SOMAASI+AS(I)
CONTINUE 20

X=NBARRAS/2

Y=2%X

IF (NBARRAS-Y) 30,40,30
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30 YMEDIO=((PT*(IDIAM**3)/8)+((IES/EC)-1)*SOMAASIDI))/((PT*(IDIAM**2)/4)+(

40
50

70

80

100

110

*((IES/EC)-1)*N*SOMAASI))
GO TO 50
YMEDIO=IDIAM/2
SOMA1=0
DO 60 I=1,NBARRAS, 1
BETA(I)=(360/NBARRAS)*(I-1)
Y(I)=((IDIAM/2)-IS)*SEN BETA(I)
D()=((IDIAM/2)-Y (1))
SOMA 1(I)=SOMA 1-+-(YMEDIO-Y (I)**2)
SOMA 1=SOMA 1(I)
CONTINUE 60
C=IS
SOMA2=0
DO 70 I=],NBARRAS, 1
SOMA2(I)=SOMA2+(AS(I)*(D(I)-C))
C1=S
IF (C1-C) 70,80,70
C=C-0.0001
CONTINUE 60
SOMA3=0
SOMA4=0
SOMA5=0
DO 90 I=1,NBARRAS, 1
IF (D()-C) 100,110,110
SOMA3=SOMA3+(D(I)-C)
SOMA5=SOMA 5+(D(I)-C)**2
CONTINUE 90
SOMA4=SOMA4-+(D(I)-C)
SOMA5=SOMA 5+(D(I)-C)**2
CONTINUE 90
AC=(PT*(D**2))/4
AS=(PI*(IDBARRAS**2))/4
AGT=AC+(((IES/EC)-1)*AS*NBARRAS)
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IF (IFCK-18) 120,120,130
120 FTK=IFCK/10
GO TO 140
130 FTK=0.06*IFCK+0.7
140 DO 150 I=1,NBARRAS, 1
IGT=((PT*(D**4))/64)+((PT*(D**2))/4)*((YMEDIO-YT)**2))+(((IES/EC)-1)*(ASI*
*((YMEDIO-Y(I))**2)))
CONTINUE 150
MCR=(IGT*FTK)/(D/2)
TYY=((R**4)/4)*((P1/2)-((PI/180)* ARC SEN ((R-C)/R)))*+(((4*R*C)-(2*C**2))/4)*
#(C-R))*(SQTR (2*R*C)-(C**2)))
AEF=((R**2)*((P1/2)-((P1/180)))* ARC SEN ((R-C)/R))-((C-R)*(SQRT (2*R*C)-
*(CF*2)))
ICR=TYY+(AEF*(C-R)**2)+(((IES/EC)-1)*SOMAASIDI)+((IES/EC)*SOMAASIDI)
[E=IGT+AEF/M**3
WRITE (*,160) IE
160 FORMAT (IE) A10
END
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