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Resumo

Os solos colapsiveis experimentam grandes deformac¢des volumétricas ao serem
inundados. O colapso do solo é um problema geotécnico que ocorre em diferentes regides do
mundo e impacta profundamente edificacbes de pequeno e médio porte e obras de
infraestrutura construidos neste tipo de solo, com os impactos associados a seguranca e a
economia. Em grande parte do territério brasileiro obras de geotecnia sdo executadas sobre
camadas de solo colapsivel. A colapsibilidade dos solos tem sido extensamente estudada,
porém, na pratica de engenharia a consideracao do comportamento colapsivel dos solos nos
projetos de fundac¢des ainda é muito pequena. Neste trabalho, sdo estudadas a viabilidade
técnica e econdmica de sete tipos diferentes de projeto de funda¢des de uma edificacdo
térrea, divididos entre dois projetos de estaca apiloada e cinco projetos de sapata, sendo trés
projetos considerando colunas de solo compactado como reforgo e dois projetos com solo
sem o refor¢o. Para todos os projetos, variou-se o solo entre as condi¢des natural e inundada.
Com os resultados do dimensionamento dos elementos de fundagao, foi possivel determinar
o custo total da obra, incluindo a mao de obra e os materiais envolvidos. Os resultados
demonstram que ambas as propostas de melhoria do solo foram efetivas na reducdo da
colapsibilidade do solo e que podem ser uma boa op¢ao para reduzir incertezas e custos de
uma obra sobre este tipo de solo, sobretudo a solucdo de refor¢co por colunas de solos
compactadas no projeto de sapatas, indicando que a compactacao é uma técnica sustentavel
e eficiente para melhorar o comportamento de solos colapsiveis, aumentando a capacidade

de carga e reduzindo recalques por colapso de fundac¢des neste tipo de solo problematico.






Abstract

Collapsible soils goes through massive volumetric deformations when wetted. The
soil collapse is a geotechnical problem that occurs in different regions of the world and
profoundly impacts small and medium buildings and infrastructural developments built
upon this type of soil, with financial and security impacts. Throughout the Brazilian territory
geotechnical constructions are built upon layers of collapsible soil. The soil collapsibility has
been extensively studied, but in the engineering practice the premises of collapsible behavior
of the soil on foundation’s design is still small. This study proposes to assess the technical
and economic viability of seven different foundation projects of a one-story house: two
projects of ‘piled up’ piles and five projects of shallow foundations, of which three considered
the soil column method and the other two with no soil reinforcement. In all cases, it was
considered the soil in natural condition and saturated soil. The total cost for each project,
including the labor and material costs, were estimated from the foundation’s projects. The
results show that both soil reinforcement proposed methods were effective in reducing the
soil collapsibility and can be a good way to reduce uncertainties and costs of a building on
this type of soil, especially the method of reinforcement with soil columns on the shallow
foundation’s project, indicating that the compaction is a sustainable and efficient method to
enhance the behavior of collapsible soils, increasing the bear capacity and reducing the

settlement cause by the collapse of foundations on this problematic type of soil.
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Capitulo 1 - Introducao

Em paises de clima tropical ou semiarido os solos ndo saturados sio amplamente
encontrados, e seu comportamento pode afetar o desempenho de estruturas e obras
geotécnicas. Tais solos sdo formados em locais sob condi¢cdes alternadas de estagdes de seca
e chuva, com altas temperaturas. A suc¢do tem assumido um importante papel, ja que tem
sido reconhecida como a mais importante fonte a interferir no comportamento mecanico dos

solos ndo saturados.

Os solos colapsiveis estdo presentes em grande parte das obras de geotecnia no Brasil
e no mundo. Os problemas estruturais causados pelo colapso nas estruturas aumentam o

interesse no estudo desse tipo de solo.

As principais caracteristicas que indicam a colapsibilidade do solo sdo uma estrutura
porosa, caracterizada por um alto indice de vazios, baixos valores de umidade e uma
estrutura metaestavel (Dudley, 1970). O colapso pode ser definido como a deformacao que
o solo sofre ao ser inundado, sem que haja alteracdo na sobrecarga, ocasionado pelo

desequilibrio da estrutura (Vilar, et. al, 1981).

Na tentativa de compreender o comportamento desses materiais, diversos estudos
tém sido realizados com os solos nao saturados, tanto em laboratério quanto em campo,
podendo-se citar: Fredlund e Rahardjo (1993), Alonso et al. (1987), Vilar (1995), Futai
(1997), Machado (1998), Rodrigues (2007), Cintra (2004), Costa (1999), Carneiro (1994),
Souza (1993), Freitas (2016), dentre outros.

No laboratoério, ensaios avangados realizados com controle de suc¢ao sdo a base para
o uso de modelos constitutivos fundamentados na teoria da plasticidade para previsao do
comportamento desses solos. J& no campo, ensaios mais refinados sdao realizados com
monitoramento da succdo ou da umidade, e fornecem boas -caracterizacoes do

comportamento mecanico do solo tanto em condi¢do natural como em condi¢ao inundada.

Apesar de grande parte das obras de engenharia no Brasil ser construida sobre
camadas de solo ndo saturado, ndo se emprega os conceitos tedricos na solucdo de

problemas de funda¢des. A melhoria do solo como solucdo de projeto pode reduzir
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consideravelmente o recalque de colapso, e pode representar uma alternativa interessante

no projeto de fundagdes. Tal solugdo se torna ainda mais interessante se for econémica.

Um dos procedimentos mais difundidos de melhoria do solo colapsivel tem sido a
compactacdao do solo até a metade do bulbo de tensdes (Cintra, 2004). O proprio solo
escavado, até uma profundidade igual ao tamanho da base da sapata, é reposto em camadas
compactadas. Mesmo uma compactagdo manual, sem controle rigoroso do grau de
compactacao, pode ser eficaz. Outra solucdo bastante difundida no interior do Estado de Sao
Paulo sdo as estacas apiloadas. O processo executivo de apiloamento do solo fornece uma

melhoria no entorno do fuste e da ponta da estaca, aumentando a sua resisténcia.

Afim de proporcionar uma aproximac¢do da engenharia pratica aos conceitos da
Mecanica dos Solos Nao Saturados, esta pesquisa busca apresentar uma analise
orcamentaria de diferentes projetos de fundacdes em solo colapsivel natural e melhorado
por processo de compactacdo. No trabalho, solu¢des com o solo com e sem reforco, em
condicbes de umidade de campo e inundada sdo comparadas. O dimensionamento
geotécnico e estrutural foi concebido a partir dos resultados de prova de carga de Carneiro
(1994) e de Freitas (2016), dividindo os projetos em duas categorias: os projetos de sapata

com melhoria do solo por colunas compactadas e os projetos de estaca apiloada.

0 dimensionamento geotécnico e estrutural das solucdes de fundacdo permite a
composicao detalhada do or¢gamento da fundacdo da obra, e a comparacdo dos resultados
pode fornecer um respaldo que corrobore a utilizacdo das técnicas de melhoria em solo

colapsivel.
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Capitulo 2 - Solos Nao Saturados

Os projetos de engenharia civil estao situados sobre espessas camadas de solo, com
caracteristicas variadas de acordo com a formacdo geoldgica e o regime climatico de cada
regido. Nos paises mais desenvolvidos, onde os primeiros conceitos da Mecanica dos Solos
foram concebidos, o clima é temperado e frio, onde a taxa de precipitacdo é maior que a taxa
de evaporacgdo e, portanto, o nivel de dgua encontra-se préximo a superficie do terreno.
Nesses casos a utilizacdo do principio das tensdes efetivas proposto por Terzaghi (1943) é

satisfatoria e largamente utilizado.

Em outras regides, de clima semiarido, arido e tropical, o nivel de 4gua se encontra a
maiores profundidades, proporcionado pela alternancia das estacdes de seca e chuva,
resultando na formacdo de extensas camadas de solo ndo saturado. Neste caso, as tensoes
efetivas de Terzaghi nao fornecem uma previsao adequada do comportamento mecanico do

solo.

Fredlund e Rahardjo (1993) estabelecem uma divisao da Mecanica dos Solos em duas
categorias, sendo que a primeira trata dos solos saturado e seco (Sr=100 e 0%), e a segunda,
dos solos ndo saturados (0 < Sr < 100%). A diferenciacdo entre solo saturado e ndo saturado
€ necessaria pois os dois estados apresentam uma natureza de comportamento diferente. Os
solos nao saturados possuem trés fases (sdlidos, ar e agua), e a pressao na interface poro-
agua é negativa em relacdo a pressdo na interface poro-ar. Qualquer solo préximo a
superficie submetido a um ambiente menos Umido ird apresentar uma poro-pressao

negativa na interface solo-agua e uma possivel dessaturacao.

O clima tem papel importante na quantidade de agua presente na estrutura do solo. A
agua presente no solo pode ser removida pela evapotranspiracio de uma porc¢ao de
cobertura vegetal na superficie do solo e/ou pela transpiracdo da dgua do solo para a
atmosfera. A evapotranspiracdo e a transpiracdo promovem um fluxo ascendente de d4gua no
solo, que por sua vez promove consolidacdo e dessaturacdo do solo, gerando inclusive
rachaduras. A chuva e outras formas de precipitacio promovem um fluxo descendente de

agua no solo, que promove a saturacdo da massa de solo. A diferenga entre esses dois fluxos
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em uma escala ampliada que irdo determinar as condi¢des de poro pressdo na interface

poro-agua do solo.

Grande porg¢do da superficie terrestre é composta por zonas aridas, semiaridas e
tropicais. Nestes climas em que o solo passa por periodos de secagem, o solo sofre
dessaturacdo devido a excessiva transpiracdo e evapotranspira¢do. Durante esses periodos
secos a pressdo na interface poro-agua atinge valores negativos. Sob umidificacdao o solo
passa a ter aumento de poro-pressado, que promove modificagdes no volume e na capacidade
resistente do solo. Essa variacdo na poro-pressao pode causar deslizamento de taludes
naturais e diminuicao da capacidade de carga do solo, que sdo problemas graves que devem
ser previstos em projeto, evitando danos as estruturas e até mesmo a seguranca de seres
humanos. Esse fendmeno indica o importante papel que a poro-pressio tem sobre o

comportamento mecanico dos solos nao saturados.

Evaporacio / Evapotranspiragcio Precipitacio

EEER |

i REEE
\/ \ / Fluxo Descendente
Fluxo Ascendente \ ,7

Pressdo Neutra (Negativa)

Zona Ativa
C\ - T A
) Solo Nao Saturado
Franja Capilar Nivel ddgua
\vas
— Solo Saturado

Pressio Neutra (Positiva)

Figura 1 - Variagdo da poro-pressdo em um perfil de solo qualquer (modificada de Fredlund e Rahardjo, 1993).
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A Figura 1 apresenta um perfil tipico de um solo nao saturado, e a partir da curva de
pressdo da agua intersticial do solo pode-se avaliar a varia¢dao da poro-pressao em um perfil
qualquer de solo. Neste perfil o solo esta dividido em uma camada saturada e outra nao
saturada. A primeira camada, abaixo do nivel d’agua estara sempre saturada. Acima do nivel
d’agua existe uma zona, chamada zona vadosa, onde o solo se divide em duas regides: 1) a
porcdo de solo imediatamente acima do nivel d’agua, chamada de franja capilar, permanece
saturada constantemente, independente da poro-pressao na regido ser negativa; 2) a regido
acima da franja capilar, chamada zona ativa, onde a poro-pressdao pode assumir duas
trajetorias, dependendo do fluxo de agua no solo. Se o fluxo de dgua for ascendente, isto é,
devido a secagem do solo pela evapotranspira¢do e/ou transpiragdo, a poro-pressao diminui.

Se o fluxo de 4gua for descendente, causado por precipitacdo, entdo a poro-pressdo aumenta.

2.1 Succao no solo

O proposito desta secdo é introduzir o conceito basico de suc¢do, que rege o
comportamento dos solos nao saturados. Estudos mais elaborados, bastante consolidados,
abordam a sucgdo e sua formulacdo matematica, e podem ser encontrados nos trabalhos de

Escario e Sdez (1986), Fredlund e Rahardjo (1993), Rohm (1992) e Libardi (1995).

De uma maneira simplificada, a presenca de agua acima do nivel freatico em um perfil
qualquer de solo indica a presenga de uma “for¢a” que conduz a 4gua acima do nivel freatico.
Tal forca é denominada sucgdo. Se a a4gua contida no sistema estivesse sob acao exclusiva das
forcas gravitacionais, observar-se-ia que o solo apresentaria uma camada saturada (abaixo
do nivel freatico) e uma camada seca (acima do nivel freatico), e o nivel freatico delimitaria
a separacdo entre tais camadas. Porém, no estado natural, é possivel encontrar agua

armazenada acima do nivel freatico mesmo com a atuagao da for¢a gravitacional.

A succdo é a pressao isotropica da agua intersticial, fruto das condigdes fisico-
quimicas, que faz com que o sistema agua/solo (agua/material poroso) absorva ou perca
agua, dependendo das condi¢des ambientais, aumentando ou reduzindo o grau de saturagao.
A succdo resulta de forgas capilares, de adsorcao e da concentragdo de solutos, e depende da
mineralogia, da massa especifica, da distribui¢cdo dos poros e da quantidade de 4gua do solo

(Rodrigues, 2007).
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A succdo total é a soma de duas parcelas de succdo: a matricial e a osmdtica. No
esquema apresentado na Figura 2, a sucgdo total é a medida da elevacdo da coluna de
mercurio do reservatorio de agua pura em contato com o solo por uma membrana
semipermeavel. A parcela da sucgdo matricial é a medida da coluna de mercurio do
reservatorio de agua que contém a mesma solucao do solo através de uma membrana
permedavel tanto a 4gua quanto ao soluto. Por fim, a parcela de suc¢do osmética é a medida
da coluna de mercurio do reservatério de agua pura com o reservatorio de dgua com a

mesma solucdo do solo através de uma membrana permeavel a 4gua (Rodrigues, 2007).

Das parcelas da succao total, a succdo matricial é reconhecida como grande
influenciadora do comportamento mecanico dos solos nao saturados. Usualmente, despreza-
se a parcela da suc¢ao osmética. Mais detalhes sobre as parcelas de sucg¢do, e a importancia
da parcela de suc¢ao matricial, assim como a pequena influéncia da suc¢do osmética, podem

ser encontrados nos trabalhos de Alonso et al. (1987) e Fredlund e Rahardjo (1993).
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Figura 2 - Esquema ilustrador das suc¢bées matricial, osmética e total (Hilel, 1917).
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Na regido nao saturada (zona ativa), o solo é composto por trés fases: solida, liquida e
gasosa. Na interface ar-agua, representada por uma membrana, as moléculas de agua sao
atraidas para o interior da massa liquida, promovendo uma tensdo, denominada tensao
superficial. Essa tracado na membrana faz com que ela se torne concava em relacao ao ar, e a
perda de linearidade da membrana faz com que surja uma diferenca de pressao entre as duas
faces. O resultado dessa diferenca de pressao é a ascensao da agua num tubo capilar. Este

fendmeno é descrito como ascensdo capilar, ou muitas vezes somente como capilaridade.

Fase liquida:
" dgua + ar dissolvido

- Fase solida:
minerais

-
- Fase gasosa:
ar seco + vapor de agua

Figura 3 - Fases de um solo ndo saturado

A diferenca entre as pressdes de ar e de d4gua na interface correspondente representa
a suc¢do matricial, e é possivel escrever a succdo em termos de altura de ascensdo capilar

quando o solo esta saturado.

2.2  Solos colapsiveis

O colapso é um fen6meno que ocorre em solos de estrutura porosa, com elevado
indice de vazios, e uma baixa umidade de campo. Tais solos, ao serem inundados, sofrem
variacdo brusca do indice de vazios, sem que haja acréscimo nas cargas aplicadas (Vilar et
al, 1981). O colapso é o responsavel por recalques em obras civis, ocasionando desde
pequenos danos, tais como o aparecimento de pequenas trincas em paredes, até danos mais
severos como rachaduras, ruptura de pisos e instalacdes hidraulicas e ruinas de elementos

estruturais de concreto.
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Portanto, o duplo requisito para que as edificacdes em solo colapsivel sofram recalque
de colapso sdo o aumento da umidade até a inundacdo do solo e a atuagdo, nas fundacgdes, de

uma carga, no minimo, igual a carga de colapso.

Estes solos ja foram identificados em formacdes aluviais, coluviais, eélicas, solos
residuais e em aterros pouco compactados (Booth, 1975; Clemence e Finbar, 1981; Dudley,
1970; Jennings e Knight, 1975; Suriol, Gens e Alonso, 1998; Vilar, Rodrigues e Nogueira,
1981; Vilar e Gaioto 1994).

Os primeiros registros sobre a ocorréncia de recalques provocados pela inundac¢do do
solo, sem acréscimo de cargas, aconteceram na década de 1930, conforme relatado por
Cintra (2009). Destaca-se o caso de uma escola ucraniana, com fundagdes em solo tipo loess,
que apo6s ter sofrido um incéndio, o edificio apresentou inclinacdo acentuada, exigindo
escoramento. Conclui-se que o recalque de uma parte da construgdo ocorreu devido a agua

lancada pelos bombeiros.

No Brasil, os solos colapsiveis tem grande incidéncia ao longo do territério nacional,
sobretudo nas Regides Centro-Sul e Nordeste do Pais. Rodrigues (2007) destaca uma série
de cidades e estados onde ocorrem os solos colapsiveis, podendo destacar os estados de Sao

Paulo, Minas Gerais, Pernambuco, Mato Grosso, Parana, Distrito Federal, Tocantins e Bahia.

O primeiro problema de colapso em construcdo residencial no Brasil foi estudado por
Vargas (1955), onde ele afirma que a argila porosa vermelha da cidade de Sao Paulo tem sido
tradicionalmente um problema de fundacdes. Ele aponta que mesmo com tensdes
admissiveis reduzidas nas sapatas, os recalques resultantes suficientemente grandes para
provocar trincas na alvenaria do edificio. Porém, em seu estudo nao se associou esses
recalques com a infiltragdo de agua. Mais tarde no ano de 1970 Vargas faz essa correlacao
pela primeira vez, ao mencionar que no solo poroso do interior de Sdo Paulo um simples
vazamento de esgoto pode provocar o recalque de colapso nas funda¢des de uma casa

pequena (Cintra, 2009).

Oliveira, Rodrigues e Lollo (2006) fizeram um estudo do colapso dos solos na cidade
de Ilha Solteira (2006), onde observaram que a maioria dos casos de trincas e rachaduras

nos edificios da cidade estavam provavelmente associados a vazamentos de esgoto, tanto da
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residéncia quanto da rede publica. Ainda neste trabalho, os autores apontam que chuvas
fortes também podem configurar colapso no solo, pois a drenagem pluvial na cidade era

defeituosa em alguns pontos, gerando inundacgao do solo da fundagao.

2.2.1 Comportamento mecanico

Na tentativa de identificar e compreender os solos nao saturados sujeitos ao colapso,
diversos modelos empiricos e tedricos (constitutivos) tém sido propostos ao longo dos
ultimos anos. Dentre os critérios empiricos desenvolvidos, muitos se restringem apenas ao
solo para os quais foram desenvolvidos, tornando sua aplicagdo limitada para solos com

caracteristicas iguais ou semelhantes.

Em laboratério, ensaios com controle de suc¢do tem permitido uma compreensao
mais detalhada do comportamento dos solos ndo saturados, especialmente dos solos
colapsiveis. Os métodos mais difundidos para a quantificacio do colapso sdo o ensaio
edométrico e o ensaio de compressdo triaxial, ambos com controle de suc¢do, que
possibilitam andlises mais confiaveis das variaveis representativas do estado de tensdes do

solo ndo saturado.

Ensaios de campo em solos nao saturados com inundagao do solo tém sido bastante
empregados na previsdo da capacidade de carga do solo. Dentre os diversos tipos de ensaios
que podem ser realizados, destacam-se a prova de carga em placa (Ferreira et al., 1990;
Costa, 1999 e Freitas, 2016) e a prova de carga em estaca (Ferreira, 1998 e Carneiro, 1994).
Serdao abordados com mais detalhes, no capitulo 3 deste trabalho, os procedimentos e

principais trabalhos sobre ensaios de prova de carga, tanto em sapatas como em estacas.

2.2.2 Ensaio Edométrico

A proposta do ensaio edométrico simples por Jennings e Knight (1975) representa um
marco no estudo da colapsibilidade. Eles apresentam o conceito basico de recalque de
colapso em fundagdes. Avaliaram que uma sapata com tensdao admissivel (0q4), apoiada em
uma camada de solo ndo saturado, sofre recalque, praticamente estabilizado no tempo,

quando ocorre a ruptura de um conduto de agua préximo a base da sapata. E o recalque de
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colapso, sem alteracao da tensdo aplicada, mas com acréscimo importante da umidade

devido a quebra do tubo.

A curva do ensaio edométrico simples apresenta uma linha vertical devido ao colapso
do solo sob carga constante (Figura 4). Neste ensaio, o colapso é representado por uma

deformacdo denominada potencial de colapso (PC) que pode ser calculada pela Equacao 1.

A A
PC = —%.100% ou PC=—-2
1+eo HO

.100% (1)

em que Aec € a variacdo do indice de vazios pela inundacao, e, € o indice de vazios inicial, Axc
€ a variacdo da altura do corpo de prova pela inundacao e Ho é a altura inicial do corpo de

prova.
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Figura 4 - Ensaio edométrico simples de Jennings e Knight (1975)

Jennings e Knight (1975) também estabeleceram o procedimento para caracterizagdo
do colapso através de ensaios edométricos duplos, largamente utilizado em laboratério. Sdo
ensaiados dois corpos de prova, o primeiro com umidade de campo e o outro pré-inundado,
onde as curvas resultantes de cada ensaio sdo plotadas em um tnico grafico e comparadas.
Quanto maior a distancia entre as curvas, maior sdo os colapsos esperados para cada nivel

de tensdo aplicada.
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A imposicdo e o controle da sucgdo sdo essenciais nos ensaios com solos nao
saturados, sobretudo em estudos de colapso, uma vez que a magnitude das deformacgdes esta
diretamente relacionada com o comportamento hidromecanico do solo. Grigorian (1997)
argumenta que a inundag¢do do solo sob uma dada tensao reproduz melhor a configuracao
real da fundagdo, porém a curva carga x recalque no solo pré-inundado proporciona uma

informacdo mais completa do comportamento do solo colapsivel.

Rodrigues (2007) analisou por meio de ensaios edométricos com suc¢ao controlada,
a variacao do potencial de colapso do solo com relacdo a tensdo de inundacdo aplicada na
amostra. O autor observou que as amostras ensaiadas apresentaram potenciais de colapso
crescentes até um certo valor de tensdo de inundacdo, e em seguida os resultados passaram
a ser decrescentes. Notou-se também que as deformacdes das amostras foram maiores para

os solos mais secos.

Vilar (1995) também estudou o comportamento de um solo colapsivel com baixo grau
de compactacdo utilizando ensaios edométricos com suc¢do controlada. O autor verificou o
efeito da umidade de compactacdo nas deformagdes provocadas pelo umedecimento do
corpo de prova. Além disso, avaliou a influéncia de ciclos de umedecimento e secagem e o

efeito da succdo aplicada em diferentes trajetérias nas deformagoes pela inundacgao.
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Capitulo 3 - Projeto de fundacgdes

A fundacao de um edificio, ou a infraestrutura, é responsavel pela transferéncia das
solicitagdes da superestrutura para o macico de solo e/ou rocha. Portanto, a fundacgao é
composta de duas partes: o elemento geotécnico (solo e/ou rocha) e o elemento estrutural

de fundacdo (a sapata, a estaca ou o tubulao).

Cintra (2009) destaca que existem diferentes formas de agrupar os varios tipos de
fundacdo. Uma delas leva em conta a profundidade da ponta ou base do elemento estrutural
de fundacdo, o que da origem a dois grupos: as fundagdes rasas ou superficiais, como as

fundagdes por sapatas, e as fundagdes profundas, como as fundagdes por estacas ou tubuldes.

Outro tipo de classificacdo considera o modo de transferéncia de carga do elemento
de fundacao para o solo. Na fundacdo direta (sapata e tubulao) a transferéncia da carga do
elemento estrutural para o macico de solo ocorre principalmente pela base do elemento de
fundacdo. O tubulao é considerado uma fundacio direta apesar de ter uma pequena parcela
de atrito lateral (principalmente nos tubuldes pneumaticos) que pode ser desprezada. Na
fundacao por estacas (ou indireta) a transferéncia de carga ocorre tanto pela base da estaca
como pelo fuste, onde o contato com a camada de solo gera uma superficie de atrito. Em
estacas com didametro pequeno, de maneira geral, a contribuicdo da resisténcia de ponta é
pequena, podendo ser desprezada a favor da seguranca nos casos em que a camada de solo

apresenta baixa compacidade na regido da ponta.

3.1 Fundacdes diretas

Uma fundacao direta, segundo a defini¢do fornecida pela NBR 6122 (ABNT, 2019), é o
elemento de fundagao que transmite as solicitagdes advindas da superestrutura ao terreno
em forma de tensdes distribuidas sob a base da fundacao, e que esta assentado no terreno a

profundidade de no minimo duas vezes a sua menor dimensao.

Existem trés tipos de fundagdes diretas: a sapata, o radier e o tubuldo. Para a finalidade

desta pesquisa, sera abordado apenas o dimensionamento de sapata como fundacao direta,
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pois esta é utilizada em grande escala para edificacdes de pequeno porte, sendo de facil

execu¢do e baixo custo.

ANBR 6122 (ABNT, 2019) define uma sapata como o “elemento de fundagdo cuja base
estd assentada em profundidade inferior a duas vezes a menor dimensdo da fundagdo, recendo
al as tensoes distribuidas que equilibram a carga aplicada.” A sapata, de maneira simplificada,
é o0 “alargamento” do pilar em uma dimensao tal que a transferéncia de cargas entre ela e o

solo ocorra sem que haja ruptura do concreto, da armadura ou do macico de solo.

Existem diversos tipos e configuracdes de sapatas determinados pela grande
variabilidade da forma e disposicdo dos elementos estruturais que se apoiam nas sapatas,
sendo entdo as sapatas classificadas como isoladas, associadas, de divisa, com viga de
equilibrio, etc. A sapata isolada transmite ao solo as ag¢des de um unico pilar, sendo
comumente utilizada nas edificagdes. Existem diversas formas que a sapata isolada pode ter

em planta, sendo que a retangular é a mais comum. Sapatas quadradas sao um caso

particular de sapata retangular e, portanto, sdo também usuais na pratica.

3.1.1 Estimativa da tensao admissivel

A tensdo admissivel em fundac¢des por sapatas, segundo a NBR 6122 (ABNT, 2019), é
a tensdo aplicada ao solo que provoca apenas recalques que possam ser suportados pelas
sapatas, e simultaneamente oferecendo seguranga contra a ruptura ou escoamento do solo

ou da sapata.

No caso das fundagdes diretas existem alguns métodos para estimar a tensao
admissivel do sistema sapata-solo. Cintra et al. (2003) destaca quatro métodos baseado na
propostada NBR 6122 (ABNT, 2010): métodos tedricos; métodos empiricos; métodos semi-

empiricos; prova de carga em placa.

As formulagdes tedricas de maior destaque foram propostas por Terzaghi (1943) e
Vesic (1975). Ambos os autores propdem modelos de ruptura do macico de solo, em que a
ruptura acontece de maneira bem definida ou mal definida (Vesic propde ainda uma ruptura
intermediaria). As equagdes levam em consideragdo a coesdo do solo, o peso especifico do

solo onde a sapata esta assente, a menor largura da sapata e, por fim, a pressao efetiva do
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solo na cota de apoio da fundacao e os fatores de carga (fun¢des do angulo de atrito interno

do solo).

Os critérios empiricos sdao definidos pela NBR 6122 (ABNT, 2010) através da
caracterizacdo do terreno, isto é, por meio de investigacdes de campo e/ou teoricas. Alguns
métodos, como o de Terzaghi e Peck (1948), se baseiam no SPT (Standard Penetration Test)
para estimar a tensdo admissivel do solo. Outros autores propdem aprimoramentos para a
formulacao de Terzaghi e Peck, podendo citar os estudos de Meyerhof (1965), D’Appolonia
et al. (1970) e Perfloff e Baron (1976). A propria norma brasileira apresenta uma tabela de
tensdes admissiveis basicas em funcao da descrigdo do solo, mas esta adverte que seu uso se
da apenas para orientagao inicial, com uso restrito a cargas nado superiores a 1.000 kN por

pilar.

Outra maneira de estimar a tensdo admissivel do solo é utilizando métodos semi-
empiricos, no qual as teorias da Mecanica dos Solos sdo adaptadas usando as propriedades
dos materiais, estimadas com base em correlagdes. Os métodos consagrados de Aoki e
Velloso (1975) e Décourt e Quaresma (1978) propostos para estimativa da capacidade de
carga de fundacbes para tubuldes podem ser adaptados para a estimativa da tensao

admissivel de fundagoes diretas.

A melhor maneira de determinar os recalques e a capacidade de carga do sistema solo-
sapata seria a utilizacao de um protétipo de sapata em tamanho real, com recalque crescente
em longos intervalos de tempo para se observar o recalque. Porém, tal procedimento seria
muito dispendioso e inviavel, entao utiliza-se a sapata em escala reduzida, através do ensaio

de carga em placa, para determinar os parametros de resisténcia e deformabilidade do solo.

3.1.2 Prova de carga em placa

A prova de carga em placa, ensaio regulamentado pela NBR 6489 (ABNT, 1984), é um
método experimental que procura reproduzir o comportamento da solicitacio de uma
fundacdo. Os resultados englobam a relagdo entre o comportamento do solo e a placa, com
as diferentes camadas de solos que sofrerdo interferéncia pela placa. A prova de carga em

placa tem sido utilizada em larga escala para previsdao do comportamento do sistema sapata-
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solo, fornecendo uma alternativa frequente para estimar os valores da tensao admissivel. Na
interpretacdo da prova de carga, devem ser consideradas a natureza do terreno, a velocidade

de carregamento e a estabilizacao dos recalques.

O ensaio consiste na instalacdo de uma placa na mesma cota de projeto da base das
sapatas, e aplicacdo de carga, em estagios, com medida simultinea de recalques. A placa é
circular com didmetro de 80 cm e é feita de ago. Com os resultados do ensaio de carga em
placa é possivel tracar a curva tensdo-recalque, da qual se obtém a estimativa da tensdo
admissivel. Para tanto é preciso caracterizar o tipo de ruptura do solo. A ruptura do macico
de solo é atingida quando a resisténcia ao cisalhamento do solo é menor que a tensdo

aplicada pela sapata. E necessario, entao, definir os modos de ruptura.

Considere uma sapata de concreto armado, de base retangular. Se aplicarmos uma
forca vertical de compressao no topo da sapata, esta ira mobilizar tensdes resistentes no
macico de solo que sdo normais a base da sapata no contato sapata-solo (Cintra, 2009). Da
mesma maneira, pelo principio da acao e reacao, o solo também aplica uma tensdo, de mesmo

valor e intensidade, na base da sapata.

0 aumento dessa forga, e por consequéncia da tensdo, promove o surgimento de uma
superficie de ruptura no interior do maci¢co de solo. Define-se capacidade de carga do
elemento de fundacdo (or) a resisténcia maxima do sistema sapata-solo na iminéncia da
ruptura do macico de solo, isto é, a tensao que provoca a ruptura do macigo de solo em que

a sapata esta embutida ou apoiada.

A ruptura do solo, ou entdo a perda da capacidade de carga do sistema sapa-solo,
ocorre de diferentes maneiras, dependendo das caracteristicas mecanicas do solo e da
configuracdo de assentamento da sapata. Tal fendmeno é denominado mecanismo (ou
modo) de ruptura. Apds seu extensivo estudo, Vesic (1975) descreve os mecanismos de

ruptura em trés categorias: ruptura geral, ruptura local e ruptura por puncionamento.

-

E necessario ressaltar a diferenga existente entre as definicbes dos mecanismos de
rupturas apresentadas por Vesic (1975) e Terzaghi (1943). Karl Terzaghi, pioneiro da
Mecanica dos Solos e também dos estudos deste tema, caracterizou dois modos extremos de

ruptura, sem o mecanismo intermediario apresentado por Vesic, denominados de ruptura
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geral e ruptura local, para solos muito e poucos rigidos, respectivamente. Portanto, deve-se

admitir que a ruptura local de Terzaghi corresponde a ruptura por puncionamento de Vesic.

Assim, no caso de fundagoes diretas, considera-se que ocorre ruptura geral em solos
rigidos (areias compactas a muito compactas e argilas rijas a duras), ruptura por
puncionamento em solos compressiveis (areias pouco compactas e fofas e argilas moles e
muito moles), e ruptura local em solos intermediarios (areias medianamente compactas e

argilas médias) (Cintra, 2009).

-— -

-

Recalque

Tensio
-=--Ruptura Geral ——Ruptura Local

Figura 5 - Tipos de ruptura

A ruptura geral usualmente esta associada a solos mais resistentes (areias compactas
e argilas rijas). A ruptura acontece de maneira abrupta e catastrofica, levando ao
tombamento da sapata e a formagdo de uma elevagdo consideravel na superficie do terreno
(Cintra, 2009). Nesta situacdo, a ruptura esta bem definida, e pode ser observada quando a
curva do grafico inicia uma descida (Figura 5), indicando um recalque sem aumento
significativo de carga. Pode-se dizer entdo que esta carga, definida pelo trecho vertical da
curva, representa a capacidade de carga (or). Neste caso, a tensdo admissivel (o) é obtida

mediante a aplicacdo de um fator de seguranca igual a dois.
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Quando a ruptura € localizada, ndo é possivel obter a capacidade de carga do solo
diretamente da curva tensdo-recalque. Teixiera e Godoy (1996) relatam o uso no Brasil,
desde 1955, do critério de obras da cidade de Boston (EUA), desenvolvido para placa
quadrada de 30 cm de lado, sem nenhuma adaptacao para a placa circular de 80 cm utilizada
no ensaio de prova de carga (Cintra, 2009). Segundo o critério de Boston, a partir da curva
de tensao-recalque obtida no ensaio, considera-se os valores de recalque de 10 e 25 mm e
suas tensdes correspondentes (o010 e 025) e adota-se como tensao admissivel (o4) 0 menor

entre os dois valores, conforme apresentado nas equac¢des abaixo.

O, < 019 (3)
035
O, < T (4)

Solos com comportamento colapsivel podem sofrer recalque de colapso, isto &,
recalque repentino apds seu umedecimento. Estes solos porosos e nao saturados tém sua
capacidade de carga diretamente relacionada a suc¢do no solo, que na presenca de agua
devido a inundacdo sofrem reducdo e, consequentemente, colapso. Dos estudos e métodos
de ensaios disponiveis, a prova de carga em placa tem sido uma forma eficiente para previsao

do comportamento colapsivel dos solos ndo saturados.

Inicialmente os ensaios ndo consideravam o papel da suc¢do no comportamento
mecanico dos solos. Por isso, o ensaio de prova de carga em placa foi constantemente
adaptado. Para que ocorra o colapso é necessario que a tensao aplicada na placa combinada
a inundacao do terreno seja maior do que a tensao de ruptura. Como ilustrado na Figura 6
dois ensaios sdo realizados: um com umidade de campo e outro pré-inundado. Neste caso, a
curva tensdo-recalque ndo apresentara descontinuidade proveniente do colapso (como nos
ensaios que nao consideram o papel da suc¢ao), porém nota-se que a capacidade de carga do

solo pré-inundado é menor que no solo com umidade de campo.
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Recalque

Tensdo

= = -pré-inundado ——umidade de campo

Figura 6 - Comparagdo entre resultados de prova de carga com e sem pré-inundagdo (Costa, 1999)

Cintra, Aoki e Albiero (2003) destacam a importancia da realizacdo de uma prova de
carga com pré-inundacdo. Desse modo, é possivel extrair o valor da capacidade de carga (or)
diretamente do ensaio. Outra consideracdo dos autores destaca a dependéncia da curva
carga-recalque com a sucgdo. Valores mais altos de suc¢do resultam em diminuicao da

deformabilidade do solo e aumento da capacidade de carga.

Costa (1999) avaliou o colapso do solo para diferentes niveis de suc¢do utilizando
provas de carga em placa. Em seus resultados, ele apresenta as curvas de carga x recalque
obtidas no ensaio, apresentadas na Figura 7. A partir da analise das curvas, observa-se que

quanto maior a succ¢do do solo, maior a sua resisténcia.
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Figura 7 - Resultados do ensaio de prova de carga em placa para diferentes valores de sucgdo

3.1.3 Melhoria do solo por compactac¢ao

A compactacdo dos solos é uma pratica antiga da engenharia para melhorar o
comportamento do solo. A compactacao, de modo geral, é o processo pelo qual o solo tem

seu indice de vazios reduzido em consequéncia da aplica¢do de uma carga.

A quantidade de 4gua é um parametro importante para a compactagao, assim como a
energia de compactacdo e o tipo do solo. Ao se compactar o solo, o esforco pode ser mais ou

menos efetivo de acordo com a granulometria e a plasticidade do solo (Vargas, 1978).

A compactacdo como solugdo para solos ndo saturados colapsiveis ja vem sendo
utilizada no Brasil ha alguns anos, apesar de se ter poucos estudos recentes sobre o tema.
Para reduzir substancialmente o recalque de colapso o solo pode ser compactado até a
metade do bulbo de tensdes, viabilizando o emprego de fundagdes em sapata. O préprio solo
escavado, até uma profundidade z, contada a partir da cota de apoio da sapata e igual a
largura B da sapata, é reposto em camadas compactadas, conforme o esquema da Figura 8.
Segundo Cintra (2009), mesmo uma compactacdao manual, com soquete de madeira, e sem

controle do grau de compactacao, pode ser eficaz.
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Figura 8 - Uso de sapatas em solo colapsivel compactado (Cintra, 2009)

Este modelo foi proposto por Souza (1993) para ensaiar protétipos de sapata e

realizar provas de carga em placa sobre o solo colapsivel com base de assentamento

compactada e natural. Os ensaios foram realizados com inundac¢do para ambos os casos, afim

de se avaliar o efeito da colapsibilidade. Os resultados das provas de carga em placa (Figura

9) mostram que a compactacao causou um enrijecimento do solo, isto é, o solo de fundacao

compactado sofre menores recalques para o mesmo nivel de tensdo. Ainda apontou que é

possivel identificar que o solo compactado é menos suscetivel ao colapso. Os resultados dos

ensaios nos protétipos de sapata mostram a superioridade da fundacdo sobre solo

compactado em todas as etapas analisadas. Os recalques foram reduzidos em 60% na etapa

de concretagem das sapatas, 66% durante o assentamento da alvenaria, 54% durante o

carregamento dos muros e em 79% na etapa de inundacao.
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Figura 9 - resultados do ensaio de prova de carga em placa (Souza, 1993)
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Cintra (2009) destaca a importancia dessas reducdes de recalque por este processo
de compactacao, visto que o solo colapsivel foi compactado apenas até a metade do bulbo de
tensdes. Ocorre que no topo da camada ndao melhorada (distancia B a partir da base da
sapata) chega uma tensdo propagada de apenas 25% da tensao aplicada, que
consequentemente reduz o colapso. Obviamente, quanto mais espessa a camada
compactada, maior a eficacia da solucdo. Para uma espessura 2B, a tensao propagada ao topo
da camada ndo compactada é de apenas 10%. Porém, economicamente a solucdo deixa de

ser interessante.

3.1.4 Melhoria do solo através de colunas compactadas

Outra técnica utilizada para melhorar as propriedades dos solos com baixa resisténcia
é o reforgo do solo com colunas de compactacdo. O procedimento consiste na introducao de
material compactado com grandes energias através de esforcos dinamicos, pela vibracdo ou
por grandes pressdes. Ocorre o deslocamento das particulas do solo durante a execugdo das
colunas, provocando a reducdo do indice de vazios do solo e aumentando, por sua vez, a sua
resisténcia. Existem diversos métodos de refor¢co com colunas de compactacao e sua escolha
depende de fatores como as caracteristicas do solo, profundidade da camada a ser

compactada, tipo e utilizacao da estrutura projetada e altura do nivel de agua.

Dentre as solugdes disponiveis e consolidadas na pratica da engenharia geotécnica no
Brasil, se destacam os seguintes tipos de refor¢o do solo utilizando colunas de diferentes

componentes, descritos e explicados a seguir.

a) Colunas de areia e brita

O principio fundamental do refor¢o com colunas granulares € o deslocamento do solo
natural provocado pela introducdo de volume de materiais granulares compactados,
geralmente em forma de cilindros, com a finalidade de reduzir recalques e aumentar a
capacidade de carga do macico tratado (Passos, 2005). Segundo o estudo conduzido por
Gusmao Filho (1994), em cidades como Jodao Pessoa, Natal e Aracaju, a grande maioria das
obras de fundac¢des sdo projetadas utilizando sapatas com melhoramento prévio do solo de

apoio, utilizando estacas de areia e brita, ou somente de areia vibrocompactada.
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Existem duas técnicas de execucdo das colunas de compactagdo: a vibro-substituicao
e o vibro-deslocamento. Na vibro-substitui¢do sdo executados furos cilindricos no interior
do macico por meio de uma sonda denominada “torpedo”. Nessa técnica agua ou ar podem
ser usados como fluidos de desagregacao do solo, dispersado pela extremidade da agulha da
sonda. O material granular é langado dentro do furo e vibrado, dando origem a uma coluna

com maior resisténcia que o solo natural (Figura 10).

Figura 10 - Técnica de execugdo por meio de vibro-substitui¢cdo (Soares, 2002)

A reacao do solo durante o processo de compactagdo depende do tipo de solo e da
energia empregada, existindo diferenca entre a compactacdo de solos coesivos e nao
coesivos. Em solos coesivos, a presenca dos finos dificulta a transmissao dos efeitos de
vibragao ao solo, que sdo absorvidos em um raio relativamente pequeno a partir do ponto
de aplicacdo da for¢a compactadora. Para esses casos, o aumento da resisténcia dos solos
contendo finos é alcancado através do uso de materiais de preenchimento com maior
granulometria, pois as colunas funcionam como drenos, acelerando o adensamento destes

solos (Soares, 2002).

Segundo Soares (2002) indica em seus estudos, a técnica de vibrodeslocamento pode
ser executada com o equipamento com torre, utilizado na execuc¢ao de estacas do tipo Franki.
0 procedimento de execucao consiste na cravacdo de um tubo de revestimento por meio de

vibragdo e, em seguida, ¢ feita a retirada do tubo simultaneamente a introdu¢do do material
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(solo ou brita, ou uma combinacdo destes) e subsequente apiloamento do material com

auxilio de um pilao operando em ciclos de queda livre.

0 diametro das colunas de compactacao mais utilizados na pratica variam entre 0,6 m
e 1,0 m, e o espagamento entre as colunas pode variar entre 1,5 m a 3,5 m, podendo estar
dispostas de forma retangular ou triangular (Mitchell, 1981). Broms (1991) ressalta que as
colunas podem ser utilizadas para compactar solos granulares até a profundidade de 25 m
sem que sua eficicia seja comprometida, e acrescenta que o didmetro da coluna esta
relacionado a resisténcia ao cisalhamento e a compressibilidade do solo. Ja o espacamento
entre as colunas dependera da densidade inicial do macico de solo e do seu grau de

compactacao final desejado no projeto.

Freitas (2016) realizou ensaios de prova de carga em solo colapsivel reforcado por
meio de colunas de solo compactado na Escola de Engenharia de Sao Carlos (EESC - USP). Os
ensaios foram realizados com inundacdo do solo, para avaliar o efeito da colapsibilidade. Das
analises propostas pela autora, ela constatou o ganho de capacidade de carga e areducao dos
recalques devido ao refor¢o por compactacdo. Observou-se um aumento da capacidade de

carga de quatro vezes em consequéncia da instalacdo do reforgo.

A partir de seus estudos na cidade de Recife, Gusmao Filho (1994) aponta que quanto
maior a compacidade inicial do solo melhorado por colunas granulares de compactacgao,
menor sera o efeito do reforco do solo. Para camadas com SPT inicial superior a 20 golpes, o

efeito do melhoramento é quase nulo para energia comumente adotada na pratica do local.

b) Colunas encapsuladas

Uma outra técnica de melhoria do solo é o reforgo através de colunas de areia, brita
ou solocimento encapsulados com material geossintético de alta resisténcia, recurso
utilizado em solos moles compressiveis (Figura 11). A fundacdo do geotéxtil é garantir a
permeabilidade da camada e possibilitar que as colunas funcionem nao somente como
elementos resistentes, transmitindo cargas de funda¢do aos estratos mais resistentes, mas

também como drenos (Nogueira, 2010).
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Figura 11 - Reforgo de solo com colunas encapsuladas (Aratijo, apud Freitas, 2016)

O desempenho de colunas granulares encapsuladas com diferentes tipos de
geossintéticos foi avaliado por Ayadat e Hanna (2005), comprovando a eficiéncia do reforgo
quanto ao aumento da capacidade de carga e reducao do recalque dos solos compressiveis
com comportamento colapsivel. O aumento da capacidade de carga é explicado pelo
acréscimo das tensoOes laterais advindas do reforco que envolve a coluna. Quanto aos
diferentes tipos de geossintéticos avaliados, os autores concluiram que a resisténcia ultima

das colunas aumentou em fungao do acréscimo da rigidez do geossintético utilizado.

c¢) Colunas de solocimento

O refor¢o do solo com colunas de solocimento apresenta um grande potencial de
aplicacdes em fundagdes diretas para obras de pequeno porte, como residéncias térreas e
sobrados. Contudo, sua aplicacdo em solos superficiais colapsiveis nao é geralmente

recomendada (Freitas, 2016)

A principal desvantagem do uso de colunas de solocimento como material de
construcdo do refor¢co é o dilema que a variedade de solos disponiveis no Brasil impde,
implicando na necessidade dispendiosa da realizacdo de ensaios de granulometria, indices
fisicos e compactagdo, necessarios para a caracterizacdo das jazidas que serdo utilizadas

(Segantini et al., 1994).

Segundo Conciani (2006), a mistura dos materiais solo e cimento ja vem sendo
utilizado no Brasil desde 1948 como técnica de reforco e estabilizacao do solo. Alguns fatores

que afetam a resisténcia de um solo misturado com cimento sdo o tipo de solo utilizado, a
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dosagem de cimento e a propor¢do agua/cimento da mistura. Quanto maior o teor do

cimento, maior é a resisténcia da mistura, no entanto, maior sera o custo final do reforco.

Segundo Farouk et al. (2013), as colunas de solocimento podem reduzir os recalques
em até 80%, porém os resultados dependem do numero de colunas utilizado e da

profundidade das colunas de solocimento.
d) DSM (Deep Soil Mixing)

As colunas de solocimento também podem ser executes segundo a metodologia
denominada DSM (do inglés “deep soil mixing”). A melhoria do solo é proporcionada pela
mistura in situ do solo com aglutinantes estabilizadores que reagem com o solo e com a dgua
presente nos seus poros. Os materiais mais empregados no tratamento do solo pela
metodologia DSM sdo o cimento e a cal, podendo também ser utilizada uma combinacao dos
dois em alguns casos. A selecdo doa gente estabilizador e a determinacao da sua dosagem

dependem das caracteristicas do solo local e do aumento de resisténcia desejado.

Os componentes estabilizadores sdo injetados no solo de forma seca ou Umida por
meio de equipamento de perfuracdo do solo, e em seguido o aglutinante é lancado e
misturado com o solo por meio da rotacdo de pas do equipamento, formando a mistura das
colunas de solocimento (Figura 12). Os didmetros mais comuns variam de 0,5 ma 1,5 m, e as

colunas podem atingir profundidades de até 40 m.
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Figura 12 - Metodologias de Jet Grouting tradicionais - monofluido, bifluido e trifluido (Careltto, 2009)

44



Os principais objetivos de adotar a técnica DSM de refor¢co sdo o aumento da
resisténcia do solo e reducdo da deformabilidade e permeabilidade do macico, sendo esta
ultima uma solugdo bastante conveniente para solos contaminados. As principais aplicacoes
de colunas DSM em obras de geotecnia sao: paredes cut-off, paredes de contencao,
tratamento do solo, remediacdo e controle de area contaminadas, reducdo da liquefacio de
solos arenosos, reducao de recalques em aterros rodoviarios e aterros de acessos de pontes,

escavacao de taludes e reforco de solos organicos e argilosos.

e) Jet Grouting

0 jet grouting é uma técnica de tratamento do solo proporcionada pela inje¢do de um
jato de calda de cimento no solo. Essa metodologia pode ser aplicada a qualquer tipo de solo,
ndo havendo restrigdes granulométricas, geoldgicas ou da presenca de 4gua no macico. Além
disso, as colunas podem ser executadas em varias dire¢des: horizontal, vertical e inclinada,
conforme a necessidade, proporcionando uma grande variedade de aplicagcdes para essa

técnica.

Algumas aplicagdes do jet grouting, segundo Carletto (2009), para tratamento do solo
sdo: estabilizacao temporaria de emboques e desemboque de tlneis, formacao de cortinas
de vedacdo em barragens, paredes de contencao e laje de fundo para escavagdes cilindricas,
reforco de fundacgdes, estabilizacdo de taludes com risco de escorregamento, e execucdo de
colunas de reforco em solos moles para melhor transmitir os carregamentos a camada

subjacente.

3.1.5 Dimensionamento estrutural de sapatas isoladas

A compreensdo e analise das tensdes na interface solo-estrutura é fator crucial no
dimensionamento de sapatas de fundagdo. Diversos estudos analiticos e de campo indicam
que a pressao exercida no solo nao € necessariamente uniforme, e depende de varios fatores
como a excentricidade do carregamento, presenca de momentos fletores, rigidez da

estrutura de fundacgdo, caracteristicas do solo e rugosidade da base da fundacao.
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Como a consideracao de uma distribuicdo de pressao nao uniforme ao longo da base
da sapata é muito dispendiosa, é comum admitir carregamentos uniformes no seu

dimensionamento, sendo que o erro cometido em tal aproximacao nao é significativo.

Segundo o item 22.6.1 da NBR 6118 (ABNT, 2014) para sapatas rigidas pode-se
“admitir plana a distribui¢do de tensoes normais no contato sapata-terreno, caso ndo se
disponha de informagées mais detalhadas a respeito. ” Acrescido a isto, o item 7.6.1 da NBR
6122 (ABNT, 2019) recomenda que a area da fundagdo solicitada por cargas centradas deve
ser tal que as tensdes transmitidas ao terreno, admitidas uniformemente distribuidas, sejam
menores ou iguais a tensao admissivel ou tensao resistente de projeto do solo de apoio. E no
item 7.8.1 diz que as sapatas devem ser calculadas considerando-se diagramas de tensado na

base representativos e que sao fung¢ao das caracteristicas do solo (ou rocha).

Para determinar as diretrizes de projeto, faz-se necessario escolher dentre os
variados modelos disponiveis qual a geometria da sapata sera utilizada e também definir o
modelo de comportamento estrutural a ser utilizado. Para edificagdes de pequeno porte a
solucdo de sapatas isoladas rigidas atende satisfatoriamente os requisitos de projeto, e

apresenta um equacionamento mais simplificado.

O projeto de sapatas isoladas é baseado nos estudos de investigacdes experimentais
de Talbot (1913, apud Bastos, 2016) e Richart (1948, apud Bastos, 2016). Em 1913, Talbot
realizou um ensaio experimental em 197 sapatas, e seus resultados representaram um
avango para a compreensdo do comportamento estrutural de sapatas, dos seus mecanismos
de ruptura, e também ressaltam a importancia da forga cortante nas sapatas. Somado a isto,
em 1948, Richart apresentou resultados de 156 ensaios em sapatas de varias formas e

detalhes construtivos.

O relatorio do ACI-ASCE de 1962 apresentou uma sintese dos diversos dados
experimentais e o desenvolvimento de analise e projeto de sapatas atualmente utilizadas nos
Estados Unidos. Os modelos sdo simplificacbes do comportamento das sapatas, porém, sao
conservativos e seguros, sendo ainda utilizados até os dias de hoje. O projeto de sapata
isolada tem as seguintes fases: estimativa das dimensoes da sapata, dimensionamento das

armaduras de flexdo, e as verificacdes: das tensdes de compressao diagonais, da puncdo
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(somente para sapatas flexiveis), da aderéncia da armadura de flexdo e do equilibrio

referente ao tombamento e ao deslizamento (Bastos, 2016).

3.1.6 Comportamento estrutural

A sapata pode ser comparada a uma laje lisa invertida, com seus balanc¢os diretamente
apoiados no pilar, e submetida aos esfor¢os solicitantes internos de momento fletor e forga
cortante. O mecanismo de ruptura das sapatas é o mesmo das lajes lisas (Figura 13). O
comportamento estrutural das sapatas pode ser analisado segundo a rigidez da sapata, se

rigida ou flexivel.
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a) laje lisa, b) sapata de fimdagdo.

Figura 13 - Analogia entre laje lisa e sapata (Bastos, 2016)

As sapatas rigidas sdao mais comuns nos projetos de fundacgdes, pois sdo menos
deformaveis, estio menos sujeitas a ruptura por punc¢do, e sdo mais seguras. As sapatas
flexiveis sdo caracterizadas pela sua pequena altura, e geralmente sdo utilizadas em solos

relativamente fracos, sob acdo de cargas baixas.

Para a determinacao da rigidez da sapata, o critério do CEB-70, compreendido na NBR
6118 (ABNT, 2014), considera como sapata rigida quando o angulo S (tg B = h/ca4) fica

compreendido entre os limites:

05 <tgB <15 (5)
(26,6° < B < 56,3°) (6)
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Se tg £ < 0,5, entdo a sapata € dita flexivel, e se tg 5 > 0,5, ndo é considerada sapata, e
sim bloco de fundacdo direta (que dispensa armadura de flexao). O angulo S é o indicado na

Figura 11.

a, /Pilar

Balango

Figura 11 - Angulo f8 (Bastos, 2016)

A possivel ruptura devido as tensdes de compressao diagonais deve ser verificada nas
secOes correspondentes ao perimetro do pilar, chamada superficie critica C, conforme a NBR
6118 (ABNT, 2014). A sapata rigida, por suas dimensdes em planta e sua altura
relativamente grande, ndo rompe por puncao, pois esta compreendida inteiramente dentro

do cone de puncao (Figura 14).

LIMITE DO CONE
/" DE PUNCAO

\-SAPATA

Figura 14 - Sapata rigida dentro do cone de pungdo (Bastos, 2016)

48



3.1.7 Detalhes construtivos

As normas brasileiras NBR 6122 (ABNT, 2019) e NBR 6118 (ABNT, 2014) apresentam
uma série de recomendag¢des e limites para o dimensionamento de sapatas isoladas

retangulares:

e Todas as partes da fundagao superficial em contato com o solo devem ser concretadas
sobre um lastro de concreto nao estrutural com no minimo 5 cm de espessura.

e Assapatas devem estar assentes em profundidade minima de 1,0 m.

e Asuperficie de topo da sapata deve ter a mesa maior que a secdo transversal do pilar,
com pelo menos 2,5 cm, facilitando a montagem e apoio das férmas do pilar.

e Para evitar a possivel ruptura nos lados da sapata, é importante executar as faces
extremas em superficie vertical (Figura 15).

e A dimensao maior da base nao deve superar cinco vezes a largura (A < 5B), quando A
> 5B, a sapata é chamada corrida (Figura 16).

e A menor dimensdo em planta de uma sapata nao deve ser inferior a 60 cm.

e O centro de gravidade do pilar deve coincidir com o centro de gravidade da base da
sapata, para qualquer forma do pilar (Figura 17).

¢ Paraum dimensionamento econémico, é indicado que os balangos da sapata nas duas
diregdes (ca e cB) sejam iguais ou aproximadamente iguais (Figura 18).

e Arazao entre as dimensdes da sapata (4/B) nao deve exceder o valor de 2,5.

A

2,5a 10 cm

lastro de concreto simples
(> 5 Cm,fck > Gsola, rncha)

Figura 15 - Detalhes construtivos para sapata (Bastos, 2016)
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Figura 16 - Limite para sapata retangular (Bastos, 2016)
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Figura 17 - CG do pilar coincidente com o CG da sapata (Bastos, 2016)
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Figura 18 - Sapata com balangos iguais (Bastos, 2016)
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3.1.8 Estimativa das dimensdes da sapata

A Figura 16 define as distancias da face do pilar a extremidade da sapata (nas duas
dire¢des), comumente chamadas de balancos (ca e cs). Para obtencao de momentos fletores
solicitantes e armaduras de flexdo semelhantes nas duas dire¢des da sapata, procura-se

estabelecer as dimensdes A e B da sapata de modo que os balangos sejam iguais (c4 = cs).
Fazendo ca = cs, tem-se:
A—a,=B—b, (7)

A—B=a,—b, (8)
em que A e B sdo as dimensdes da sapata e ap e bp sao as dimensdes do pilar, conforme

ilustrado pela Figura 16.

Das equagdes (7) e (8), garante-se que as areas de armadura de flexdo sejam
aproximadamente iguais nas duas diregdes, isto é, Asa = Asp. A drea da base da sapata pode

ser determinada como:

_ 1,1 . Ng+q,k

Ssap - O'— (9)
a

em que Ng+«qk € 0 valor da carga vertical devida as agdes permanentes e variaveis (valor
caracteristico), oq € o valor da tensao admissivel previamente estimada, e 1,1 € o coeficiente
majorador das cargas verticais das acdes permanentes, que segundo Campos (2015) pode-

se adotar o valor entre 1,05 e 1,10 para sapatas rigidas.

A area da base da sapata (Ssap = A.B) também pode ser escrita na forma:

Ssap
A= 10
5 (10)

A partir das equagdes (8) e (10) podemos calcular o valor da dimensdo B da sapata da

seguinte maneira:

Ssap
B

—-B=a,—b,

51



Ssap — B?> = (a, — b,).B

1 1
B = E(bp — Clp) + \/Z (bp — Clp)z + Ssap (11)

Os lados A e B devem ser preferencialmente multiplos de 5 cm por questdes praticas,
para facilitar a execucao das pecas em canteiro de obra. A menor dimensdo da sapata ndo

deve ser inferior a 60 cm, conforme secdo 3.1.7.

O calculo da altura h da sapata (Figura 13) sera abordado no item 3.1.9 a seguir,
segundo o Método das Bielas, determinando, por fim, todas as dimensdes da sapata. Com o
valor de h estabelecido, é possivel calcular o volume de concreto (Vc) da sapata, que sera

utilizado no calculo do orcamento das fundacdes.
_ (R~ ho) b, )+ (A.B.h 12
VC—T. A.B+a,.b,+ [A.B.ay.b,)+ (A.B.hy) (12)

3.1.9 Calculo da armadura de flexao

Conforme o item 22.6 da NBR 6118 (ABNT, 2014), para o projeto de sapatas deve-se
utilizar modelos tridimensionais lineares ou modelos biela-tirante tridimensionais, e
quando for o caso, modelos de flexdo. Segundo Campos (2015), as bielas representam
campos de tensao no concreto entre as aberturas das fissuras; os tirantes, por sua vez, sdo
elementos tracionados representados pelas armaduras, utilizadas para absorver os

respectivos esfor¢os de tracdo (Figura 19).
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Biela de compressao

\_ Armadura necessaria para
\ resistir a forga de tragéo

Figura 19 - Caminhamento da carga do pilar para a base da sapata (Bastos, 2016)

Os esforcos nas fundacdes que serdo utilizados no calculo e dimensionamento das
sapatas sao determinados, conforme apresenta a NBR 6122 (ABNT, 2010) no item 5.1, a
partir das acdes e de suas combinag¢des mais desfavoraveis, conforme prescrito também pela
NBR 6118 (ABNT, 2014). Portanto, para o dimensionamento de sapatas deve-se considerar

as combinacgdes ultimas, isto é, as mais desfavoraveis.

O comportamento estrutural das sapatas rigidas pode ser discretizado para trabalhar
separadamente nas duas direc¢des, tanto a flexdo quanto ao cisalhamento, conforme o item
22.6.2.2 da NBR 6118 (ABNT, 2014). Em ambos os casos se admite a tracdo a flexao

uniformemente distribuida ao longo da largura correspondente da sapata (Campos, 2015).

A teoria de calculo das sapatas rigidas considerando o modelo das bielas de
compressao foi desenvolvida pelo engenheiro francés M. Lebelle em 1936. Ao realizar
diversos ensaios, o engenheiro observou que as sapatas com altura maior ouigual a (B-b)/4
apresentavam uma configuracao de fissuras especificas, sugerindo um conjunto de bielas
simétricas, independentes e atirantadas pela armadura, conforme apresentado na Figura 17

(Campos, 2015).
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Portanto, a altura util da sapata (d) é calculada segundo o limite:

A—ap

>
d_4

(13)

neste caso a altura util (d) também poderia ser calculada em funcao de B e bp, pois obter-se-

ia o mesmo valor de d.

ANBR 6118 (ABNT, 2014) classifica a sapata rigida conforme o limite:

A—ap

h >
-3

(14)

Considerando que a altura util (d) é apenas um pouco inferior a altura da sapata (h =
d + c), em que c é o cobrimento entre a armadura e o concreto, que deve ser no minimo 5 cm
segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014), nota-se que o valor limite imposto pela norma sempre

atendera ao valor limite do Método das Bielas, de modo que o método pode ser aplicado.

Segundo as deduc¢des do Método das Bielas as equagdes para definicdo da for¢a de
tracdo na base da sapata (T%x):

_E(A—ap)

¥ 8 d (15)

em que P é a carga vertical advinda do pilar transferida para a sapata.

De forma analoga, para a direcdo y da sapata isolada, que corresponde ao lado B da
sapata, a forca de tragdo na base da sapata (7Ty) é dada por:

_E(B—bp)

Yy =34 (16)

Como estipulou-se balancos iguais para a sapata, isto é, A - ap = B - by, pode-se concluir
que a tracdo na base da sapata é igual nas duas direcoes. Portanto a equacdo (15) é

equivalente a equacao (16), e portanto, Tx = Ty.

Por fim, de maneira analoga, as areas de armadura de flexdo serdo iguais nas duas

direcdes, e sao obtidas pela seguinte expressao:
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Txd Tyd
A B f yd f yd ( )

em que Txd € 0 valor de calculo da forga de tragdo na base da sapata, e € dado por: Tyg = y5. Ty;

¥r € o coeficiente de ponderacdo das acgoes, que vale 1,4; fyd a resisténcia de calculo ao

escoamento do aco, ponderada pelo coeficiente de escoamento do aco (yc), que vale 1,15.

3.1.10 Verificacoes

A NBR 6118 (ABNT, 2014) recomenda verificar a tensao na diagonal comprimida no
item 19.5.3.1. Como a sapata é rigida, o cone hipotético de puncdo transfere a carga
diretamente para a fundacao, verificando-se praticamente a inexisténcia de puncao. Por isso,
basta verificar apenas a tensdo na diagonal de compressao, na superficie critica C. Portanto,

calcula-se o perimetro da superficie critica C (uo), conforme indicado pela Figura 20.

U, = 2.(a, + by) (18)

N\
S0
P

N

s
v
A

Figura 20 - Perimetro da superficie critica C (Bastos, 2016)

A forca atuante de calculo (Fsqs) é calculada sem considerar a possivel reducao

promovida pela reacdo do solo na base da sapata:
Fsq = Ngg = vy Ngi (19)

em que Nsq é a forgca de calculo proveniente do pilar, e Nsk é a forga caracteristica do pilar,

equivalente a for¢ca Ng+qk da secdo 3.1.8, e a forca P da se¢do 3.1.9.
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A partir das equacgdes (17) e (18) pode-se escrever a tensdo de cisalhamento atuante:

fck
tra = 027.(1- 5% 20
Rd 250 de ( )
em que fck representa o valor de resisténcia caracteristico do concreto e fcd 0 valor de calculo

da resisténcia do concreto, ponderado pelo coeficiente yr.

Para que ndo ocorra o esmagamento do concreto na diagonal comprimida, deve-se
impor:

Tsa < TRd (21)

Além da verificacao das diagonais comprimidas, a NBR 6118 (ABNT, 2014) estabelece
a verificacdo quanto a possibilidade de tombamento e escorregamento. A verificacao é

dispensada quando atuam apenas forcas verticais nas sapatas.

O escorregamento da armadura de flexdo também deve ser verificado em sapatas
submetidas a momento fletor e for¢a horizontal, podendo ser dispensada a verificacao

quando atuam apenas forgas verticais na sapata.

Deve-se verificar a viabilidade do uso de sapatas segundo a area total do terreno, para
que as sapatas isoladas ndo se sobreponham excessivamente, condicionando ao calculo
complexo de sapatas associadas, inviabilizando o projeto de sapatas. A area total das sapatas

nao deve exceder a area do terreno (St) em até 70%.

1,10.P

< 709 22
0a .St % (22)

3.1.11 Detalhamento das armaduras de flexdao

O detalhamento das armaduras é essencial no projeto executivo das pecas de
concreto. O detalhamento consiste em especificar a resisténcia, o diametro, o comprimento,
a ancoragem, etc., das barras e fios de acos a serem utilizados nas pecas de concreto. Um
detalhamento impreciso pode gerar graves patologias na estrutura e até mesmo levar a

edificacdo a ruina.
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Nao existe uma regra para se determinar a bitola e quantidade de barras de ac¢o a se
utilizar em um elemento de concreto armado, o que orienta a escolha é a experiéncia do
engenheiro, a disponibilidade e custo dos materiais, disposi¢des construtivas, dentre outros

fatores.

A NBR 6118 (ABNT, 2014) trata de algumas recomendag¢bes para limitar as
fissuracoes de elementos lineares de concreto submetidos a solicitagdes normais. Para o
controle da fissuracao sem a verificacao da abertura de fissuras, um elemento estrutural
deve ser dimensionado respeitando as restricdes apresentadas na Tabela 17.2 da norma,

referente ao diametro maximo e ao espacamento maximo das armaduras passivas.

A ruptura fragil das se¢des transversais, quando da formacado da primeira fissura, deve
ser evitada. A norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014) sugere um momento minio para o
calculo das armaduras, pelo valor correspondente ao que produziria a ruptura da se¢do de
concreto simples, supondo que a resisténcia a tracdo do concreto seja expressa por fctksup. A
armadura minima de tracdo deve ser determinada pelo dimensionamento da se¢do para o
valor do momento fletor minimo, dado pela expressado a seguir, respeitando a taxa minima

absoluta de 0,15%.

Md,min =0,8. Wo-fctk,sup (23)

em que Wy é o mddulo de resisténcia da secdo transversal bruta de concreto, relativo a fibra

mais tracionada e feksup € a resisténcia caracteristica superior do concreto a tragao.

Quanto ao detalhamento de sapatas rigidas, a norma brasileira NBR 6118 (ABNT,
2014) apresenta no item 22.6.4 que a armadura de flexdo deve ser uniformemente
distribuida ao longo da largura da sapata, estendendo-se integralmente de face a face da
sapata e terminando em gancho nas duas extremidades. Para barras com didmetro mais que
25 mm, deve ser verificado o fendilhamento em plano horizontal, uma vez que a malha da

armadura pode deslocar como um todo.

No item 9.4 da mesma norma estdo estabelecidas as condi¢des para ancoragem das
armaduras, que tem por fung¢do transmitir integralmente as forgas as quais estdo submetidas

ao concreto, seja por aderéncia, por dispositivos mecanicos, ou ambos. A Tabela 9.1 da norma
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brasileira apresenta o diametro dos pinos de dobrando dos ganchos em fungao da bitola e da

classe de resisténcia do aco.

O comprimento de ancoragem necessario pode ser calculado, segundo o item 9.4.2.5

da NBR 6118 (ABNT, 2014), por:

As,calc
lb,nec = a.lp. = lb,min (23)
s,ef
em que a = 1,0 para barras sem gancho;

a = 0,7 para barras tracionadas com ganho e com cobrimento = 3¢;
a = 0,7 quando houver barras transversais soldadas;
a = 0,5 quando houver barras transversais com gancho e cobrimento = 3¢;

Ib,min € 0 maior valor entre 0,31, 10¢ e 100 mm;

_ CI) fyd
ly _Z'EZZSCI) (24)
foa = M1-M2:M3 (25)

em que fyd é o valor de calculo da resisténcia ao escoamento do aco, n: = 2,25, n:1 =1,0 e n:1 =

1,0, de acordo com o item 9.3.2.1 da NBR 6118 (ABNT, 2014).

Por fim, a norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014) estabelece no item 22.6.4.1.2 que
a sapata deve ter altura suficiente para permitir a ancoragem da armadura de arranque. Mais

detalhes sdo apresentados na secao 9 da mesma norma.

3.1.12 Agrupamento das sapatas

Em uma situacdo real de projeto, nao é possivel executar uma sapata especifica para
cada pilar, pois admite grande complexidade no processo de fabricacdo de formas com
diferentes tamanhos (sem reaproveitamento), na producdo de diferentes armaduras (corte
e dobra), na escavacao das valas com diferentes dimensdes, etc. Esta situacdo sugere o
agrupamento das sapatas similares em grupos, para facilitar a sua execucdo em obra. Ao
mesmo tempo, tal agrupamento das sapatas deve ser concebido cuidadosamente pelo

projetista, uma vez que se deseja minimizar o acréscimo de volume das sapatas e das
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armaduras, mantendo a viabilidade do projeto. Apesar de ndo existir literatura académica
sobre o assunto, é de conhecimento dos engenheiros projetistas que o aumento do custo
proporcionado pelo aumento das dimensdes da sapata (advindo do agrupamento) é menor
que o custo de executar as sapatas isoladas sem o agrupamento, que demandaria um volume
de mao de obra elevado e baixo reaproveitamento das formas de madeira, por exemplo. Além
disso, se as sapatas fossem executadas sem o agrupamento, o nivel de detalhamento do
projeto seria tal que o executor (armador e carpinteiro) poderia se confundir facilmente na
execucao, produzindo uma sapata equivocada (com dimensdes erradas, com armadura
inferior a determinada, etc.), podendo gerar patologias a estrutura e até mesmo levar a

edificacdo a ruina.

0 agrupamento deve ser feito considerando as dimensdes do pilar, isto é, as formas
do grupo devem se encaixar no mesmo tipo de pilar, e também considerando as dimensdes
da sapata, para que ndo haja acréscimo indevido de volume de concreto das sapatas.
Portanto, cada grupo tem as mesmas dimensdes de sapata, consequentemente o mesmo

volume de concreto, a mesma armadura e a mesma féorma de execucao.

3.2 Fundacgdes por estaca

Uma fundagao por estaca, segundo a definicdo apresentada pela NBR 6122 (ABNT,
2019), é um “elemento de fundagdo profunda executado inteiramente por equipamento ou
ferramentas, sem que, em qualquer fase de sua execugdo, haja trabalho manual em
profundidade. Os materiais empregados podem ser: madeira, ago, concreto, argamassa, calda
de cimento, ou qualquer comnbinagdo dos anteriores. ” Diferente das sapatas, onde o
mecanismo de transferéncia das agdes ocorre somente pela sua base, no caso das estacas,
além da transferéncia pela base (ponta), ocorre também a transferéncia das acdes pelo fuste,
isto é, pelo desenvolvimento de um atrito lateral entre a estaca e o solo. Sendo que a maior

parcela das acbes serd transmitida através deste atrito lateral.

As estacas podem ser consideradas como um elemento de fundagdo bastante
diversificado, pois conta com uma gama extensa de diferentes tipos a serem selecionados em
um projeto de fundagdo. Tal diversidade se da pela combinagao de dois fatores: os diferentes

materiais em que podem ser fabricadas e a maneira como ela sera executada em obra. Os
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materiais mais comuns utilizados na fabricacao de estaca sdo a madeira, o aco e o concreto,
porém outros materiais tém sido testados e utilizados com boa performance, por exemplo, o
uso de estaca de plastico em ambientes maritimos. Ainda mais diversos sdo os métodos
executivos das estacas no canteiro de obra, que geralmente envolvem processo de escavacao
ou cravagao. Os tipos de fundacdo por estaca mais comuns serdo apresentados abaixo,

segundo seu método executivo:

a) estacas cravadas: podem ser de concreto, aco ou madeira. Sao elementos pré-
fabricados, produzidos em diferentes bitolas, e transportadas para o canteiro de
obras, onde sdo cravadas com auxilio de um equipamento mecanico, conhecido como
bate-estaca. A cravagdo da estaca no terreno é feita através de um martelo, que aplica
golpes na cabeca da estaca caindo de uma altura fixa em queda livre. O processo de
bate-estaca deve ser repetido até que se atinja a néga, que acontece quando a estaca
apresenta deslocamento entre 10 a 20 mm apds 10 golpes para uma determinada
energia de cravacdo (altura de queda vezes o peso do martelo). Por fim, os tipos de
estaca cravada sdo a estaca pré-moldada de concreto, estaca de aco e estaca de

madeira.

b) estacas escavadas: sao aquelas que envolvem um processo de perfuragdo do
terreno, com consequente retirada do solo, e posterior concretagem in loco. Sao muito
utilizadas nos casos em que a perturbacdo do solo deve ser evitada, pois nao ha
vibracao ou ruido durante a sua execugdo. Apés a perfuracdo do solo, introduz-se a
armadura, quando necessario, disposta na parte superior da estaca onde ocorre a
solicitacdo a flexao, por fim despeja-se o concreto no furo. Os tipos de estaca escavadas
sdo a estaca broca, estaca escavada a seco, estaca Strauss, estaca escavada com lama

bentonitica (estacdo) e estaca barrete.

c) outros tipos: nesse grupo temos as estacas que nao podem ser consideradas como
cravadas nem como escavadas, pois possuem um processo executivo particular e
dificil de ser classificado. As mais comuns sdo: estaca apiloada, estaca Franki, estaca

raiz, estaca hélice continua, estaca 6mega e estaca mega.
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3.2.1 Estacas apiloadas em solo colapsivel

As estacas apiloadas, conhecidas também como estaca pildo ou soquetdo, sdo um tipo
de funda¢do muito comum na regido centro-oeste do Estado de Sdo Paulo em obras de
pequeno porte (Macacari et al., 1994). Este tipo de estaca é interessante no caso de solos
colapsiveis pois seu método executivo proporciona uma melhoria do solo localizado no
entorno da estaca. Em sua execucdo emprega-se o mesmo equipamento de estacas do tipo
Strauss, exceto com relacdo a piteira e ao revestimento. A abertura do fuste é feita com o
apiloamento do solo por meio da queda de um soquete com massa entre 300 e 600 kg, até

que se atinja a profundidade desejada.

Nota-se uma grande lacuna na literatura em relacao ao estudo de estacas apiloadas. A
prépria norma brasileira de fundagdo NBR 6122 (ABNT, 1996) apresentava uma breve
definicdo que definia estaca apiloada como “tipo de fundagdo profunda executada por
perfuragdo com o emprego de soquete. Nesta norma, este tipo de estaca é tratado também
como estaca tipo broca”. Tal classificacdo era justificada pois nao é possivel classifica-la como
escavada nem como cravada. Ainda mais preocupante, foi a remocgdo de qualquer mencgao de

estacas apiloadas na nova versao desta norma, a NBR 6122 (ABNT, 2010 e 2019).

O Departamento de Geotecnia da Escola de Engenharia de Sdo Carlos da Universidade
de Sdo Paulo se tornou um dos pioneiros no estudo desse tipo de fundag¢do, porém suas
contribuicbes também sdo antigas, datadas de mais de 20 anos. Dentre estes estudos
destaca-se o trabalho de Carneiro (1994), que estudou o fendmeno de colapsibilidade do
elemento estaca-solo para estacas apiloadas submetidas a carregamento axial de
compressao. No estudo foram ensaiadas seis estacas, com didmetro de 0,20 m com
comprimentos de 6 e 9 m. Os ensaios foram realizados com solo na umidade de campo e com
inundacdo do solo na carga de trabalho. Ele concluiu que a reducao da capacidade de carga

foi da ordem de 22% para as estacas de seis metros e 18% para as de nove metros.

Segundo Albiero etal. (1993), pode-se considerar a estaca apiloada como sendo estaca
de deslocamento, pois se altera de alguma forma a estrutura do solo ao redor do fuste da
estaca, produzindo uma certa compactacdo do solo. A partir da andlise da compactagdao em

solos colapsiveis, Foss (apud Teixeira, 1993) verificou uma relacao linear decrescente entre
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a porcentagem de colapso e a densidade seca, para os solos compactados no ramo seco da
curva de compactacao. Isso indica que se a abertura do fuste ocorrer com adi¢do de agua
além do usualmente empregado, pode-se alcangar uma reducao maior do colapso e talvez

até a sua eliminacao.

3.2.2 Capacidade de carga estaca-solo

Uma fundacgdo por estaca deve ser dimensionada de tal modo que sua seguranca em
relacdo ao colapso do solo (ELU) e aos limites de deformacdao em servico (ELS) seja
satisfatdria. Portanto, é necessario avaliar a capacidade de carga do solo para atender a essas

condi¢des (Campos, 2015).

Suponha uma estaca qualquer, de comprimento L, executado em um macico de solo
(Figura tal). Aplica-se uma forca vertical de compressdo na cabeca da estaca, que atinge
gradativamente os valores de P: e P2. Ao aplicar essa carga surgem tensodes resistentes de

atrito no fuste da estaca e também tensdes resistentes normais a ponta da estaca.

Ao iniciar o carregamento (P < P:1) ha uma mobiliza¢do gradativa do atrito lateral.
Subdividindo a estaca em segmentos verticais (4.), em cada um deles atua um atrito lateral
loca, variavel ao longo da estaca em funcdo das caracteristicas geotécnicas do solo que o
envolve. Quando o carregamento atinge o valor de P = P1, ocorre a maxima mobiliza¢dao do
atrito lateral de todos os segmentos ao longo da estaca. Se o carregamento aumentar, a estaca
recalcaria continuamente, configurando uma condi¢do de ruptura do sistema estaca-solo.

Define-se atrito lateral local ou atrito unitario (r.) quando o sistema atinge tal ruptura.

Ao atingir o valor do atrito unitario, passa a acontecer uma mobilizacao da resisténcia
de ponta. Aumentando ainda mais o carregamento (P = P2), a resisténcia de ponta também
atinge seu valor maximo (rp). Nesta condicao ocorre o esgotamento de toda a capacidade do
sistema de mobilizar resisténcia, ocorrendo recalque incessante sob a carga Pz. O valor P;
passa a ser representado pela letra R, denominado como capacidade de carga do elemento
de fundagdo por estaca. Em alguns casos, é possivel que a capacidade de carga seja superior
a resisténcia a compressdao da estaca, portanto deve prevalecer como valor limite a

resisténcia da prépria estaca.
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Separando a resisténcia do elemento de fundacao por estaca em duas partes, em
unidades de forca: a resisténcia por atrito lateral (R.) e a resisténcia de ponta (Rp. Fazendo o

equilibrio de forgas:

A parcela da ponta é calculada multiplicando a resisténcia de ponta em unidades de

tensao (rp), pela area da secdo transversal da ponta da estaca (A4p):

R, =1,.4, (27)
os valores da area da secdo transversal da ponta da estaca variam de acordo com o tipo de

estaca considerada.

Por sua vez a parcela de atrito lateral (RL) é calculada segunda a expressao:

R, = U.Z(rL A (28)

em que, U é o perimetro do fuste (U=n.D ou U=4.D), ri é a resisténcia por atrito em unidades

de tensdo, AL é o comprimento do segmento de estaca em que o atrito atua.

Por fim, juntando as duas parcelas, temos:
R=U.Z(rL.AL)+rp.Ap (29)

Portanto, denomina-se R como a capacidade de carga do elemento de fundagdo por
estaca, que representa um sistema formado pelo elemento estrutural (estaca) e pelo

elemento geotécnico (macico de solo que envolve a estaca).

Segundo Cintra (2009), diversos pesquisadores revelam que a condicdo de
mobilizacdo maxima do atrito é atingida para baixos valores de recalque da estaca,
geralmente entre 5 e 10 mm, independentemente do tipo de estaca e do didmetro do seu
fuste. Ao contrario, a maxima mobilizacao da resisténcia de ponta exige recalques bem mais
elevados, com valores correspondentes a cerca de 10% do didametro da base, para estacas
cravadas, e de até 30% do diametro da base, para estacas escavadas, diferenca justificada

pelo processo executivo da estaca.
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Ainda é importante lembrar que em solos ndo saturados de comportamento colapsivel
a capacidade de carga varia sazonalmente conforme as condi¢des de umidade do solo sdo
alteradas, isto é, o valor da succao do solo também deveria ser considerado nos calculos da

capacidade de carga da fundacgao.

Existem diversas formas de se determinar a capacidade de carga do elemento de
fundacdo por estaca. Devido a variabilidade que as estacas oferecem, diversos pesquisadores
desenvolveram diferentes métodos para estimar a capacidade de carga. Podemos dividir tais

métodos em trés categorias:

a) métodos tedricos: muitos pesquisadores estudaram teoricamente o problema da
capacidade de carga e fizeram suas contribui¢des com intimeras férmulas em suas
diversas proposicdes. Na pratica de projeto de fundacdes por estacas deve-se ter
cautela ao empregar formulas tedricas para previsdo da capacidade de carga,
sobretudo no Brasil, uma vez que elas foram desenvolvidas em grande parte para

solos convencionais, isto &, areias secas e saturadas e argilas saturadas.

b) métodos semi-empiricos: sao modelos baseados em correlagdes empiricas
confrontados com ensaios e ajustados através de provas de carga. No Brasil, as
contribuicdes mais importantes no tema sdo de Aoki-Velloso (1975), Décourt-
Quaresma (1978) e Teixeira e Godoy (1996), que sao métodos utilizados amplamente

nos projetos de fundacgoes.

c) métodos empiricos: a capacidade de carga é estimada com base nos resultados dos
diferentes tipos de ensaio, como por exemplo os ensaios de prova de carga em estaca,
que consiste no ensaio de um protétipo de estaca com as mesmas dimensdes e
caracteristicas daquelas que deverdo ser utilizadas em projeto, fornecendo uma

medida muito fiel e préoximo da realidade de campo.

Segundo Alonso (1997) apesar desses métodos estimarem adequadamente a
capacidade de carga de estacas, a prova de carga ainda é um dos meios mais confiaveis,
largamente utilizado nos projetos de engenharia, para determinar a capacidade de carga da

fundacao.
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3.2.3 Prova de carga em estaca

A prova de carga em estaca é um ensaio de campo que consiste, de maneira geral, em
aplicar esforgos axiais sobre um prototipo de estaca, em carregamentos progressivos, e
registrar os deslocamentos correspondentes. Os esfor¢os podem ser de tracao ou
compressao, podendo haver também carregamentos transversais, afim de reproduzir as

condi¢des mais adequadas das solicitais nas quais as estacas estardao submetidas em obra.

A norma brasileira NBR 16903 (ABNT, 2020) apresenta o procedimento para
execucdo do ensaio. A estaca deve ser carregada até uma carga definida pelo projetista, e faz-
se a leitura dos deslocamentos correspondentes. Existem quatro tipos de ensaios, variando
o tipo de carregamento da estaca: a) carregamento lento; b) carregamento rapido; c)
carregamento misto (lento seguido de rapido); d) carregamento ciclico, lento ou rapido, para
estacas submetidas a esforc¢os axiais de compressado. Os deslocamentos correspondentes a
estes quatro tipos de ensaios podem ser diferentes e sua interpretacdo deve considerar o

tipo de carregamento empregado.

Uma maneira de determinar qual o carregamento necessario para realizar o ensaio,
Mohan et al. (1967, apud Carneiro, 1994) desenvolveu um método que consiste em se aplicar
uma carga ligeiramente superior a requerida e deixa-la diminuir como consequéncia do

recalque da estaca, até o equilibrio.

A norma brasileira NBR 6122 (ABNT, 2019), que trata do projeto e execucdo de
fundacdes, determina que a carga de ruptura seja determinada por dois critérios,
dependendo de como a ruptura se configura. Quando ocorre uma ruptura nitida, a carga de
ruptura de uma estaca é caracterizada por deformagdes continuas sem novos acréscimos de
carga. No caso de a ruptura nao estar bem definida, portanto, a carga de ruptura pode ser
aquela que corresponde na curva carga x deslocamento (Figura 21) ao recalque expresso

pela féormula a seguir:

P.L D
A= —+— 30
" A.E+30 (30)
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em que Ar é o recalque de ruptura convencional, P é a carga de ruptura convencional, L é o
comprimento da estaca, A é a drea da sec¢do transversal da estaca, E é o modulo de

elasticidade do material da estaca e D é o didmetro do circulo circunscrito a estaca.

’f: P{targal
" Lt
DIs0
PxL + D
&¢ /~ AxE 30
g
g CurvaP x A
2 {ensaio)
=]

Figura 21 - Carga de ruptura convencional (ABNT, 2010)

Nos casos em que ndo se leva a estaca até a ruptura, na prova de carga, pode-se optar
por extrapolar a curva carga-recalque, utilizando o modelo proposto por van der Veen
(1953), que apresenta um erro maximo da ordem de 7% do valor da carga ultima. Porém,
deve-se tomar cuidado ao interpretar provas de carga que ndo foram realizadas até
recalques suficientes que caracterizem fielmente o comportamento da curva recalque.
Decourt (1983) advertiu para o fato de se fazer extrapolagdes, a partir de provas de carga
onde pequenas recalques foram alcangados, ou seja, ndo se obteve uma definicao da curva

carga-recalque, o que pode ocasionar erros de avaliagao.

A influéncia da umidade do solo, durante o ensaio, nos resultados tem sido estudada
por muitos autores nos ultimos anos. Dentre os principais estudos destacam-se as
contribuicdes de Nadeo e Videla (1975), que foram os primeiros a estudar a capacidade de
carga em solos de estrutura colapsivel, e também os trabalhos de Ferreira et al. (1990), Silva

(1990) e Carneiro (1994).

Silva (1990) apresentou as analises dos resultados de trés provas de carga em estacas

de pequeno diametro, embutidas em solo de estrutura colapsivel, na Bahia. O ensaio foi
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executado em trés condi¢cdes: a) umidade de campo; b) inundagdo da cava 24h antes do
ensaio; c) inundada durante o estagio de carregamento. Em suas conclusdes o autor observa
que a ruptura do solo pode ocorrer sem nenhum acréscimo de carga ap6s adi¢do de d4gua no
solo. Além disso, ele destaca que a utilizacdo de estacas curtas, inseridas inteiramente na
camada de solo colapsivel, deve ser analisada criteriosamente pelo projetista, devido a perda

da capacidade de carga de trabalho, quando na presenca de agua.

Carneiro (1994) realizou diversos ensaios de prova de carga em duas estacas de 0,20
m de didametro e comprimentos de 6,0 e 9,0 m. Primeiramente foi ensaiada a estaca com solo
em umidade de campo, até se atingir a carga ultima ou a deformacdo maxima dos
extensometros. Depois foi feita a inundagdo da cava sob a carga trabalho até que fosse
constatado o colapso. Os resultados mostram que a carga em que se processou o colapso foi

20% menor que a carga ultima encontrada para o solo em condi¢do de umidade de campo.

3.2.4 Carga admissivel

Anteriormente foi apresentada a conceituacdo de capacidade de carga (R) de um
elemento isolado de fundacdo por estaca, que corresponde a maxima resisténcia que o
sistema estaca-solo pode oferecer na iminéncia de sua ruptura. No ambito de um projeto de
fundacgodes, é necessario que o estaqueamento contenha dezenas ou centenas de estacas do
mesmo tipo e mesma secdo transversal. Por causa da variabilidade do macigo de solo onde
as estacas serdo instaladas, os valores de capacidade de carga ndo serao iguais, configurando
uma distribuicdo normal destes valores de R. Fazendo uma analise probabilistica dessa
distribuicao normal, destacam-se dois valores particulares de R: o valor caracteristico (R«k),
com 5% de probabilidade de valores menores ocorrerem, e o valor médio (Rmed), com 50%

de probabilidade de valores menores ocorrerem.

Estes dois valores proporcionam a abordagem do projeto de fundagdes por estaca por
dois caminhos. O primeiro, baseado na resisténcia caracteristica (Rkx), minorada pelo
coeficiente ym, que ndo deve ser menor do que a solicitagao caracteristica (Sk), majorado pelo

coeficiente yr (ym e yrsdo coeficientes de seguranca parciais).
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A segunda opgdo para determinar a carga admissivel (Pq) é através do valor médio da
capacidade de carga (Rmed) dividido por um fator de seguranca global (Fs). O principio dessa
filosofia de projeto é garantir que a solicitacdo em cada estaca ndo seja superior a carga

admissivel.

(31)

Porém, o fator de seguranca global é definido pela relacdo entre os valores médios de

resisténcia (Rmed) e de solicitacao (Smed):

R
Es — med (32)
Smed

Portanto, analisando as equagdes (31) e (32), conclui-se que Ps = Smed. Bastaria
garantir que a solicitagdo média nas estacas ndo fosse superior a carga admissivel (Pa 2 Smed),
mas na pratica se consagrou o procedimento, a favor da seguranga, de verificar todos os

valores disponiveis na solicitacdo (Pa = Si).

Segundo Cintra (2009), na pratica brasileira de projeto de fundagdes, em termos
geotécnicos, ha preferéncia absoluta pela segunda filosofia, a de carga admissivel. Ha
diversas maneiras de se determinar a carga admissivel, que constitui uma verificagdo muatua
dos estados limites ultimo (ELU) e de servigo (ELS) preconizado pela NBR 6122 (ABNT,
2019). Os métodos mais comuns envolvem tal determinacdo a partir dos métodos semi-

empiricos, utilizando os valores dos ensaios de SPT.

3.2.5 Grupo de estacas (estaquemento)

E bastante usual na pratica da engenharia de fundagdes definir uma estaca tipo para
todo o estaqueamento da obra, portanto, utiliza-se grupos de estacas para que sua carga
admissivel combinada supra a solicitagdo que vem do pilar. As estacas devem ser

interligadas por um bloco de coroamento, devidamente projetado (sec¢do 3.2.7).

A eficiéncia do grupo de estacas depende da forma e do tamanho do grupo, do
espacamento entre as estacas e, principalmente, do tipo de solo e de estaca. De acordo com

Vesic (1975), a resisténcia de ponta do grupo pode ser considerar igual a soma das
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resisténcias de ponta dos elementos isolados, mas a resisténcia por atrito lateral do grupo,
em areia, pode ser maior do que a soma dos valores de atrito lateral dos elementos isolados,
por causa da compactacao causada pela cravacdo das estacas dentro de uma area

relativamente pequena.

Porém, a pratica atual de projeto de fundagdes ndo considera os beneficios do efeito
de grupo de estacas, e considera apenas o valor unitario de cada uma das estacas na soma
total da carga admissivel. Segundo Cintra (2009) esse procedimento se justifica, pois, contar
com uma resisténcia aumentada por causa do efeito de grupo implica a ocorréncia de

recalques também aumentados.

3.2.6 Bloco de coroamento das estacas

Os blocos sao considerados elementos de transicdo entre a superestrutura e as
estacas, também sendo aplicado para os tubuldes. Blocos de até 3 estacas sdo mais comuns
em construcoes de pequeno porte, em que as cargas verticais dos pilares sdo geralmente
baixas. Nos casos de edificacdes com numero elevado de pavimentos, em que as cargas

atuantes sdo bastante elevadas, o nimero de estacas geralmente é maior do que 3.

A norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014) define os blocos como rigido ou flexivel,
por critério semelhante definido para sapatas. Usualmente prefere-se considerar o bloco
como rigido, pela maior simplicidade que a abordagem proporciona. Ao considerar o bloco
como rigido, pode-se admitir plena distribuicdao de cargas nas estacas. Portanto, considera-
se a hipdtese de as estacas serem elementos resistentes apenas a forga axial, desprezando-

se os esforgos de flexao.

Para o calculo e dimensionamento dos blocos, a norma brasileira NBR 6118 (ABNT,
2014) aceita modelos tridimensionais lineares ou nao lineares e modelos biela-tirante
tridimensionais. Na regido de contato entre o pilar e o bloco, os efeitos de fendilhamento
devem ser considerados, permitindo a ado¢do de um modelo de bielas e tirantes para a

determinac¢do das armaduras.

0 método das bielas foi inspirado no trabalho de Lebelle (1936, apud Bastos, 2017)
proposto para o calculo de sapatas diretas. Blévot e Frémy (1967, apud Bastos, 2017)
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realizaram uma série de ensaios de blocos, e os resultados sio utilizados até os dias atuais,
como modelos de calculos e detalhes construtivos. O método propde como modelo
resistente, no interior do bloco, uma trelica plana, no caso de blocos sobre duas estacas, e
uma trelica espacial para blocos sobre varias estacas. As forcas atuantes nas barras
comprimidas da trelica sdo resistidas pelo concreto, e as for¢cas atuantes nas barras
tracionadas da trelica sdo resistidas pela armadura de aco. A principal incégnita da proposta,

entdo, é determinar as dimensoes das bielas comprimidas.

Apresenta-se a seguir os procedimentos, segundo o método das bielas, para o
dimensionamento de trés tipos de bloco de coroamento, sendo eles de uma, duas e trés
estacas cada um. Serdo calculadas as dimensdes do bloco, as armaduras necessarias e seu

detalhamento.

3.2.7 Bloco sobre uma estaca

Para os pilares com dimensdes proximas a dimensdo da estaca, o bloco atua como
elemento de transferéncia de carga. Segundo Bastos (2017) o bloco é necessario por razdes
construtivas, para a locagdo correta dos pilares, chumbadores, correcdo de excentricidades
da estaca, uniformizacao da carga sobre a estaca, dentre outros. O bloco deve conter estribos
horizontais fechados que resistam aos esforcos de fendilhamento, e estribos verticais

construtivos.
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Figura 22 - bloco sobre uma estaca: esquema de forcas e detalhes das armaduras (Bastos, 2017)

Ainterpretacao da Figura 22 permite escrever a equagdo da forga de tragao horizontal
(7T) que atua no bloco:

¢e_ap

T_1 1
4 @, 4

R

P (33)

E, portanto, o valor de calculo da forca de tracao é:

T; = 0,25.P, (34)

em que Pq é a carga do pilar.

A armadura para resistir a forca de tragdo T4, na forma de estribos horizontais é:

Ty
A, = —
y fyd

em que fyq é a o valor de calculo da tensao de escoamento do ago.

(35)

Usualmente se adota a mesma area de armadura principal (As) para os estribos

verticais, nas duas dire¢des do bloco.

Para edificagdes de pequeno porte, com cargas baixas sobre o bloco, pode-se adotar a
dimensao A do bloco (Figura 20) como sendo o diametro da estaca (¢e) acrescido de um valor

de 5 cm para cada lado da estaca, conforme apresentado abaixo.

A=¢,+2.5cm (36)

3.2.8 Bloco sobre duas estacas

A Figura 23 apresenta um bloco de fundacao sobre duas estacas, com a biela de

concreto comprimida hipotética e também apresenta o esquema de forgas atuantes.
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Figura 23 - Esquema de for¢as em um bloco sobre duas estacas (Bastos, 2017)

Do poligono de forgas é possivel deduzir os valores das for¢as de tragdo na armadura

principal (Rs) e de compressdo na biela de concreto (Rc).

N (2e — ap)
_N 37
s=3 7 (37)
N
_ 38
¢ 2sena (38)

em que e ¢ a distancia entre os eixos das estacas, ap é a dimensao do pilar, d é a altura ttil do

bloco e a é a inclinagao da biela de compressao.

As bielas comprimidas de concreto ndo apresentam risco de ruptura por puncao,
desde que que o angulo « esteja compreendido dentro do intervalo de 45° < a < 55°. Para

esses valores, estabelece-se entdo a altura util minima (dmin) € maxima (dmax):
ap
dmin = 05 (e = 2) (39)

dimax = 071 (e — %) (40)
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A norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014) prescreve no item 22.7.4.1.4 que o bloco
deve ter altura suficiente para permitir a ancoragem da armadura de arranque dos pilares.

Neste caso, é necessario garantir que d 2 Ippil.

Portanto, a altura do bloco (h) é:

h=d+d (41)
d = a?t = 5cm (42)

V1 (43)
Aest = 7¢e

em que dest € 0 valor equivalente do lado de uma estaca de se¢do quadrada, com mesma area

da estaca de sec¢do transversal circular.

As bielas de compressao devem ser verificadas na secao junto ao pilar e também junto

as estacas. A area da biela (4») e a area do pilar (4p) sao calculadas a partir das seguintes

expressoes:
A, =05sena (44)
A, =A.sena (45)

em que, Ac é a area da secao transversal da estaca.

Aplicando a equacdo basica de tensao, isto é, fazendo a divisdo da for¢a atuante pela
area, temos a tensdo de compressdo na biela relativa ao pilar (ocdppil) € na biela relativa a

estaca (Ocdb,est):

Ny

Ocd,bpil = m (46)
N

. (47)

Ocdbest = 5 0 -2
camest =2 A, sen?a

em que N4 é a carregamento majorado de calculo da forga no pilar.

Para que se evite o esmagamento do concreto, as tensdes atuantes devem ser menores

do que as tensoes resistentes do concreto (maximas ou ultimas):

Ocd,b,limpil — Ocd,b,limest — 1,4 Ky fea (48)
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em que Kr é o coeficiente que leva em consideragdo a perda de resisténcia do concreto ao
longo do tempo devido as cargas permanentes (efeito Riischo), e pode ser adotado entre 0,9

e 0,95.

Por fim, o calculo da armadura principal, sobre o topo das estacas, deve considerar o
valor de Rs acrescido de 15%, segundo as observacdes feitas por Blévot em seus ensaios.

115N,

As = W(Ze — ap) (49)

Segundo a norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014), os blocos com duas ou mais
estacas em uma unica linha devem conter armaduras laterais e superior. Em blocos de

fundacdao de grandes volumes, é necessario analisar a necessidade de armaduras

complementares.

A armadura superior de pode ser adotada como uma pequena parcela da armadura

principal:

Asw,min,face =0,75B (sz/m) (50)
em que B é a largura do bloco , podendo ser tomado como B = ¢pe + 2. ¢, em que c é o valor

do cobrimento da armadura.

0 espacamento da armadura (s) de pele deve ser no minimo 8 cm, e no maximo deve
valer s = d/3 < 20 cm. No caso dos estribos verticais, 0 espagamento minimo também deve

ser de 8 cm, e no maximo deve valer s = 0,5 @est > 15 cm.

Outra recomendacdo construtiva que a norma brasileira NBR 6122 (ABNT, 2019) é
que a armadura de flexdo deve ser disposta essencialmente nas faixas definidas pelas
estacas. As barras devem se estender até a face do bloco e terminar em gancho nas duas
extremidades. A ancoragem da armadura deve ter no minimo o comprimento de ancoragem
basico (I»). O gancho vertical pode ser considerado de modo a possibilitar a redu¢do do
comprimento de ancoragem, bem como o acréscimo de armadura em relagdo a calculada.

Portanto, o comprimento de ancoragem necessario (Innec) é calculado pela expressao:
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As,calc

lb,nec =al (51)

As,ef
em que a é o coeficiente de minoracdo proposta na norma (a = 0,7), Ascac € a area de

armadura calculada e Asef é a drea efetiva determinada apés o detalhamento da armadura.

Por fim, a distancia da face externa da estaca a borda externa do bloco deve garantir
a ancoragem da armadura, de maneira que o comprimento do bloco (/) sobre duas estacas

pode ser estimado como:

l=e+2¢,+2c (52)

3.2.9 Bloco sobre trés estacas

Para este caso considera-se o pilar com se¢do quadrada, com centro de gravidade
coincidente com o centro geométrico do bloco. O esquema de focas atuantes esta
representado na Figura 24, e a partir dele é possivel as componentes de for¢a que atuam nas

bielas comprimidas de concreto (Rc) e na armadura principal (Rs).

O procedimento de dimensionamento dos blocos sobre trés estacas segue os mesmos
principios apresentados para os blocos sobre duas estacas, no se¢do 3.2.9. Portanto, as
féormulas aqui apresentadas foram obtidas a partir das proposicdes estabelecidas

anteriormente.

As bielas comprimidas de concreto ndo apresentam risco de ruptura por puncao,
desde que que o angulo «a esteja compreendido dentro do intervalo de 40° < a < 55°. Para
esses valores, estabelece-se entao a altura util minima (dmin) € maxima (dmax):

a
= _P
dm = 0,58 (e . ) (53)
a
= _ P
dmax = 0,825 (e . ) (54)
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Figura 24 - Bloco sobre trés estacas (Bastos, 2017)

Para os pilares retangulares a drea do pilar (ap) deve ser corrigida, adotando-se secdo

quadrada equivalente, conforme demonstrado abaixo:
Apeq = |ap by (55)

A altura do bloco (h) é:

h=d+d (41)

d' =22 > 5em (42)

Aplicando a equagdo basica de tensao, isto €, fazendo a divisdo da forga atuante pela
area, temos a tensdo de compressao na biela relativa ao pilar (ocbpil) € na biela relativa a

estaca (Ocdbest):

__ N 56

Ucd,b,pll - Ap senza ( )
Ny

Ocdbest = 34, sena (57)

Para que se evite o esmagamento do concreto, as tensdes atuantes devem ser menores

do que as tensoes resistentes do concreto (maximas ou ultimas):
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Ocd,blimpil = Ocd,blimest = 1,75 K. fca (58)

Existem diferentes métodos de posicionamento de detalhamento da armadura
principal nos blocos sobre trés estacas. No Brasil, a pratica mais comum tem sido a utilizacdo
de armaduras paralelas aos lados da estaca e com malha ortogonal. Essa configuracdo

proporciona menor fissuracdo do concreto e maior economia.

A forca Rs atua na direcdo das medianas do triangulo, cujos vértices sdo os centros das
trés estacas, e tem a sua componente Rs’ determinada conforme a ilustragao da Figura 25

apresenta:

R. =R,/3/3 (59

Figura 25 - Decomposicdo da forga de tragdo Rs na diregdo do eixo das estacas (Bastos, 2017)

A armadura principal deve resistir a forca Rs’, disposta paralelamente aos lados do

bloco, e € calculada pela expressao:

V3N,
Aslado = ﬁ (e V3 — 0,9 ap) (60)
Y

A norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014) prescreve que para controlar a fissuragao,
deve ser prevista armadura positiva adicional, independente da armadura principal de

flexao, em malha uniformemente distribuida em duas dire¢des para 20% dos esforgos totais.

As,malha = 012 As,lado = As,sup,face (61)

em que As;supfaxce € 2 armadura de suspensao por face, apresentada a seguir.

Quando a armadura é distribuida em malha, ha uma tendéncia da biela de compressao
se apoiar fora da estaca, exigindo uma armadura de levantamento. A auséncia dessa

armadura pode ocasionar na ruptura do concreto sob efeito de tragdo. Parte da carga vertical
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se propaga para o intervalo entre as estacas, regido onde nao existe apoio (Campos, 2015).
Logo, essa parcela deve ser resistida por meio de armaduras de suspensao, calculadas da
seguinte maneira:

Ny

A =—2
S,Susp 1,5 Mo fyd (62)

em que ne € o numero de estacas no bloco.

No caso do bloco sobre trés estacas, a armadura de suspensao por face (Assuspf) €:

Nqg

As,suSp,f = m (62)
As recomendag¢des da norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2014) referentes ao
comprimento de ancoragem das barras de aco aplicam-se igualmente as prescri¢des

apresentadas na sec¢do 3.2.9 para blocos sobre duas estacas.

3.2.10 Armadura para estacas

A armadura das estacas é parte fundamental para o bom desempenho da fundagdo
sendo responsavel, de modo geral, pela integridade na parte superior da estaca no trecho de
ligacdo com o bloco de coroamento, permitindo que os esforgos provenientes da estrutura
sejam transmitidos adequadamente a fundagdo. Para os casos em que existam esforgos
transversais ou momentos fletores atuantes na fundagdo é necessario que a armadura se

estenda até a profundidade suficiente para dissipacao completa destes esforcos.

A norma brasileira NBR 6122 (ANBT, 2019) traz as diretrizes para o
dimensionamento das armaduras das estacas no item 8.6.3. Como ndo ha mencao as estacas
apiloadas nesta versdo mais recente da norma, pode-se adotar as prescri¢des indicadas para
estacas moldadas in loco. A norma estabelece que para a tensdo de compressao atuante
menor que 4,0 KPa a estaca pode ser armada somente no trecho de ligacdo com o bloco. O
comprimento minimo da armadura deve ser de 3,0 m e a armadura minima da estaca deve

ser de 0,4% da area da sec¢do transversal bruta da estaca.
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Os procedimentos para o dimensionamento das armaduras das estacas devem seguir
as recomendagdes para estruturas de concreto armado fornecidas pela norma NBR 6118

(ABNT, 2014).

3.3 Orc¢amento

Fazer uma estimativa de preco, ou um or¢camento, € 0 mesmo que produzir uma
homologacdo da quantidade aproximada de materiais, tempo ou custo para executar uma
constru¢do. Essa declaracdo de quantidade é chamada de estimativa, e deve prover
informacgdes necessarias para decisoes a respeito da construcao a ser executada. As decisdes
mais comuns neste processo envolvem a elaboracao correta de uma estimativa de preco da
construgdo, estabelecimento de um contrato para o pagamento, e o controle das quantidades

reais pela administragdo do projeto (Bademosi et al., 2019).

O processo de or¢amentacdo divide algumas similaridades com a area de
contabilidade financeira. Ambos necessitam de praticas padronizadas que possam ser
repetidas de projeto a projeto ou de tempo em tempo. A selecio dos métodos de
contabilidade e de estimativa de preco é tanto uma arte quanto é uma ciéncia, juncdo

necessdaria para que se as situacdes reais possam ser representadas.

A pratica da contabilidade financeira deve estar de acordo com “principios gerais de
contabilidade”, que resumidamente sdo um grande conjunto de padrdes, normas,
convengoes, principios, guias e suposicoes que guiam, mas nao ditam, as decisdes dos

contadores.

Para determinar os fundamentos do processo de orcamentagdo é necessaria
uma vasta experiéncia na area, para que a aplicabilidade dos fundamentos possa ser
universal e utilizavel em diferentes estimativas de preco de diversas obras. A partir de seus
estudos, Carr (1989) estabeleceu uma lista de sete fundamentos para execucao de
orcamentos de obras, e os resultados de sua aplicacdo tém se provado util ao longo dos

ultimos anos na pratica de orgamentaria:

1) Realidade 3) Abrangéncia
2) Nivel de detalhe 4) Documentagdo
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5) Custo Direto e Indireto 7) Contingéncia

6) Custo Varidvel e Fixo
3.3.1 Realidade

Qualquer pessoa pode estabelecer um conjunto de numeros, mas o desafio do
orcamentista é produzir uma estimativa que seja uma representacdo precisa da realidade.
[sto é, primeiramente, uma questdo de experiéncia profissional e julgamento, e em segundo
lugar, uma questdo de disponibilidade de dados histéricos relevantes. Para efetuar uma
estimativa detalhada deve-se construir o projeto mentalmente, selecionando materiais,
métodos, equipamentos e equipes para atender as especificacdes de projeto. O orcamentista,
entdo, usa as melhores informacdes disponiveis para estimar os custos de executar o
trabalho programado usando os recursos estabelecidos. Essas informag¢des podem originar
de dados de custo ou tempo de trabalho de projetos e estimativas anteriores. Pode ser
calculado a partir de uma analise detalhada do processo construtivo. Também pode ser o
melhor chute de custo e tempo que o orcamentista fez. Geralmente na pratica, usa-se uma

combinacao destes trés métodos (Carr, 1989).

E importante que a estimativa de preco nio utilize informagdes simplesmente pela
sua simplicidade ou conveniéncia. Por muitas vezes os orgamentistas utilizam dados que sdo
comodos ou de uma fonte que isente a responsabilidade de quem realiza a estimativa de
preco. Pode acontecer em casos em que se utilizam dados de custo de projetos anteriores ou
publica¢des com guias de estimativa de preco. O uso de tais informagdes sem conhecimento
de sua replicabilidade no trabalho em questao produz uma estimativa imprecisa, pois ndo

foi baseada na realidade do projeto em elaboracao.

3.3.2 Nivel de detalhe

Determinar o nivel de detalhe que um or¢camento deve ter é bastante subjetivo, porém
admite-se que apenas os detalhes que sejam relevantes ao processo estejam contidos na
estimativa de preco, pois deseja-se minimizar o tempo consumido por essa atividade. Quanto
mais detalhes forem exigidos, mais tempo o or¢camento demora para ser concluido e maior

sdo os custos administrativos de elaboracdo do mesmo.
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A relevancia da estimativa é baseada em dois critérios, segundo Carr (1989):
a) Se um nivel de relevancia especifico é aceitavel ao tomar uma decisdo, o nivel de detalhe

que proporciona esse nivel de relevancia é aceitavel, e

b) O efeito do nivel de detalhe na precisao da estimativa de preco deve ser razoavelmente

uniforme para todos os componentes da estimativa.

3.3.3 Abrangéncia

Outro desafio no processo de orcamentacdo é garantir que todos os itens necessarios
estejam incluidos, sem adicionar nada que nao seja relevante. A estimativa de preco deve ser
capaz de analisar além dos componentes 6bvios e seu custo primario de construcao,
principalmente na estimativa prévia a conclusdo do projeto. As estimativas devem incluir
ndo somente os custos de obtencdo de equipamento, mas também sua instalagdo. Além do
custo de execucdo da obra, existem custos consideraveis de administracao e infraestrutura
fisica durante o processo de construgdo, podendo citar como exemplo as licengas,
financiamento, seguranga, transporte, contabilidade, compras, utilitdrios, depoésito e
estacoes de trabalho (marcenaria, ferraria, etc.). Ainda deve-se considerar os custos de

atraso e possiveis mudangas que ocorrerao antes da conclusdo da obra.

3.3.4 Documentac¢ao

A publicagdo de um or¢amento deve ser detalhada somente com as informagdes
necessarias e suficientes, segundo o propdsito a que foi estabelecida. Por um lado, a
estimativa de preco deve ser um documento que sirva de base para decisdes de negdcios.
Deve ser representada de tal forma que possa ser compreendida, checada, verificada e
corrigida. Isto requer que a fonte de cada numero seja claramente rastreavel por qualquer
pessoa, ndo somente aquele que prepara a estimativa, mas por qualquer outra pessoa que va
seguir o modelo. As condi¢des adotadas devem ser identificadas. Os métodos construtivos,
lista de equipamentos, e grupo de colaboradores que foram selecionados no processo de

contratacao de pessoal devem ser declarados, se nao forem obviamente deduzidos. O
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orcamento deve ser elaborado e organizado para ser seguido facilmente por qualquer pessoa

leiga no assunto.

Por outro lado, um or¢amento é sempre um trabalho em progresso continuo. E um
documento particular, destinado apenas para as partes que o utilizarao para tomadas de
decisdes de negocios. Ha situacdes que a documentacao é feita de forma mais simplista,
preparada para atender ajustes baseados em informac¢des que anteriormente ndo estavam
disponiveis, ou uma demanda recente que necessita certa urgéncia. Neste caso, ndo se pode
considera-la como uma declaragao financeira finalizada, portanto nao deve ser utilizada em

apresentagdes formais.

3.3.5 Custo Direto e Indireto

O custo direto de uma atividade é fisicamente rastreavel a atividade do ponto de vista
economico. O custo direto ndo é contado se a atividade nao for realizada. Custos indiretos
sdo custos de negdcio que ndo sejam custos diretos de atividades de construcao; eles nao sdo
fisicamente rastreaveis e sdo contados mesmo que a atividade nao seja realizada. Os custos

indiretos também sdo conhecidos como overhead (Carr, 1989).

Os custos de construgao sao classificados como materiais, mao de obra e equipamento.
Materiais diretos para paredes de concreto incluem concreto usinado em central e entregue
no canteiro de obra e despejados em formas, aco reforcado industrializado e amarrado e
disposta nas férmas, e madeira compensada e arames utilizados na fabricacao das formas. A
mao de obra direta inclui carpinteiros, que fabricam e montam as formas; armadores, que
moldam e dispde a armadura de a¢o; e pedreiros, que fazem o langamento e assentamento
do concreto, desmontam as formas e realizam a regularizacdo da superficie do concreto. Uma
bomba de concreto com mangueira de aplicacao é um custo direto de equipamento, e seu

operador um custo direto de mao de obra.
Os custos indiretos consistem em:

a) Custos significativos que ocorreriam mesmo que a atividade ndo tenha sido

realizada. Por exemplo, o supervisor do canteiro de obra e o guindaste.
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b) Custos pequenos que seriam diretos, exceto que sua considera¢do na estimativa
ndo é econdmica. Como por exemplo, os pregos utilizados na confec¢do das formas,

arames de aco para unir as armaduras e uma serra elétrica de madeira.

Portanto, os ferros, arames e pequenas ferramentas sao considerados overhead do
projeto. Eles sdo incluidos na estimativa como uma porcentagem do custo direto, ou como
custo por unidade consumida, ao invés de ser considerado individualmente como custo

direto.

3.3.6 Custo Variavel e Fixo

Os custos podem ser classificados pela sua alteragdo de preco em fun¢do de uma
mudan¢a no volume produzido. Volume, ou quantidade, de uma atividade construtiva é
medido de diversas maneiras, como por exemplo, em metros lineares, metros quadrados,
metros cubicos produzidos, horas de trabalho, unidades instaladas, meses de aluguel, dentre
outros. Se o custo muda proporcionalmente a uma mudanga no volume ou quantidade, entdo
é fixo. A maioria das atividades é uma mistura de custos variaveis e fixos (Carr, 1989). Por
exemplo, uma estacdo de trabalho hipotética utilizada para fabricar as armaduras de estacas
de grande didmetro e profundidade consiste de duas baias de corte, trés baias de dobra, duas
baias de solda, area de armazenamento e uma esteira rolante. O custo de instalacdo da
estacao é um custo fixo de fabricacao, porque uma vez instalado, seu custo nao ira mudar
mesmo que o dobro ou a metade de encanamento fosse fabricada. Entretanto, as horas de
trabalho pagas aos colaboradores depende do numero de pecgas fabricadas, assim como o
periodo de aluguel das maquinas de solda, corte e dobra, a taxa do inspetor de solda e todos
os materiais utilizados. Estes sdo todos os custos varidveis envolvidos na fabricacao de

encanamentos no canteiro de obra.

A maioria dos custos administrativos, como aluguel do escritério central, seguros,
taxas e depreciacdo, salario da equipe administrativa, e custos de posse de equipamentos,
podem ser considerados fixos por um periodo de tempo. Porém, ao admiti-los como custos
fixos, algumas mudangas significativas podem ocorrer em um curto periodo de tempo,
resultado de mudancas no nivel do empreendimento, ou da aquisicdo e venda de

equipamentos e imoveis.
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A compreensao da diferenga entre custo variavel e fixo é particularmente importante
na determinacdo de custos relevantes para mudancas nas quantidades predeterminadas em
contrato. Tal situacdo é comum em empresas participantes de licitagdes, onde a alteracdo do

projeto acontece com certa frequéncia.

3.3.7 Contingéncia

Um or¢amento é uma previsdo - uma aproximacao - que fornece informagdes para
tomada de decisOes importantes de negdcios, e pode ser um substituto para medi¢des reais
que ndo sdo economicamente ou tecnicamente possiveis. A estimativa é considerada precisa
se for suficientemente proxima ao desempenho real, ao ponto que as decisdes baseadas na
estimativa sejam as mesmas decisdes baseadas no desempenho real, se o dltimo estivesse

disponivel.

Apesar do conceito primordial de uma estimativa ser a precisao, pela sua propria
natureza, uma estimativa € incerta. Um or¢camentista deve conviver com a incerteza, apesar
de ela ndo ser sua amiga. Na verdade, um orcamentista deve ndao somente conviver com a
incerteza, mas deve estimar e controla-la, pois, a incerteza contida na estimativa é uma

informacao extremamente importante, tanto quanto a estimativa em si (Carr, 1989).

Um plano de contingéncia representa algo desconhecido, que parece conflitar
diretamente com a definicio de um orgamento preciso. Porém, quando um or¢camentista
espera e se prepara para eventos que ndo podem ser antecipados, a precisdo demanda que

tal evento seja representado por uma estimativa de custo.

3.3.8 Estimativa de custos no Brasil

Sabendo da necessidade de determinar com precisao os custos e quantidades dos
insumos a serem utilizados na estimativa de pre¢os, algumas empresas privadas e 6rgdos do
Governo reunem uma grande quantidade de informacgdes de obras e projetos feitos em varias
localidades do pais, compilando-as em forma de tabelas contendo a composicdo dos

principais servigos da construcao civil.
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Uma composicao é o detalhamento de um determinado servigo que expressa a
descricao, quantidades, produtividades e custos unitarios dos materiais, mdo de obra e
equipamentos necessarios a execucao de uma unidade de medida desse servigo. Por
exemplo, o servico de dobra e montagem de armadura de ago para estruturas de concreto
armado é composto pelo material consumido (barra de ago, arame recozido e espacador) e
pelo total de tempo necessario para a mao de obra (armador e ajudante) realizar o servigo.
A cada um desses itens é associado um valor de referéncia, em reais por unidade de medida

de consumo.

No Brasil, existem duas fontes de referéncia de composicdo de servigos muito
utilizadas, com banco de dados coletados em todos os Estados da Federagdo. O Governo
Federal, através da Caixa Econdmica, fornece o Sistema Nacional de indices de Construgao
Civil (SINAPI), que consiste em um banco de dados com precos de servicos e insumos
utilizados na industria da construcao. As licitagdes de obras publicas da Unido devem utilizar
o SINAPI como base para o calculo do or¢amento global da obra. As tabelas podem ser
encontradas no site da Caixa Econdmica Federal, e sio atualizadas anualmente. Outros
6rgaos publicos também fornecem tabelas de composicdo de custos, como o Departamento
Nacional de Infraestrutura de Transportes (DNTI) - base SICRO, a Prefeitura de Sao Paulo -
base SIURB EDIF e SIURB INFRA, a Secretaria de Habita¢ao do Estado de Sao Paulo (CDHU)
- base CDHU, dentre outras.

Outra referéncia muito utilizada na construgdo civil brasileira é a Tabela de
Composicdo de Precos para Or¢camentos (TCPO) da Editora Pini, que além de fornecer a
tabela de precos em forma de livro, possui um programa proprio (Volare) para calculo de
orcamentos com mais de 8.000 composi¢des proprias (TCPO) e também composicdes de
outras bases de dados de 6rgdos do governo. O programa Volare utiliza o sistema de
codificacdo BIM (Building Information Modeling), utilizado no mundo todo como

metodologia de padronizacdo de orgamento de obras no ramo da construgao civil.
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Capitulo 4 - Estudo de caso: Projeto de uma residéncia

O tipo mais comum de moradia no Brasil é a casa (considerando sobrados e casas
térreas), principalmente em cidades distantes das grandes capitais. Uma pesquisa realizada
pelo IBGE (2019) constatou que as casas representam 85% das moradias no pais, o
equivalente a 62 milhdes de residéncias. Os apartamentos ficam bem atras no percentual,

representando apenas 14,2% do total.

Os projetos de fundagcbes para residéncias pequenas costumam receber pouca
atencdo dos construtores e proprietarios, uma vez que seu custo representa de 5 a 10% do
valor total da obra. Grande parte das residéncias de pequeno porte sdo construidas com
pouca (ou nenhuma) investigacdao do solo de fundacdo, geralmente utilizando apenas um
ponto de sondagem para todo o terreno da obra. Em uma parcela significativa de residéncias
o projeto da fundacdo é concebido apenas com estimativas baseadas na experiéncia do
projetista e através da coleta de dados de edificacées vizinhas, sem que se realize uma
sondagem de investigacdo do solo. Portanto, para contornar os problemas gerados pelas
incertezas de determina¢do dos parametros do solo, é comum que estes projetos sejam
superdimensionados, implicando em um custo maior para a execu¢do das fundacdes.
Analisando na pratica, o valor economizado ao nao realizar a sondagem de investigacao do
solo pode ser menor do que o valor adicional resultante de um projeto superdimensionado.
[sso prova que a utilizacao de pelo menos uma investigacdo do solo no local da obra ira
proporcionar um projeto mais preciso, com menores dimensdes da fundagdo, menor volume
de concreto e armadura, e menor tempo de execucdo - que implica em um custo total

reduzido.

A predominancia do clima tropical e subtropical na Regido Centro-Sul e do clima
semiarido na Regido Nordeste do Brasil resulta no desenvolvimento de solos colapsiveis
nessas regides. Considerando que uma parcela das residéncias de pequeno porte é
construida sobre camadas de solo colapsivel, a falta de um projeto de fundagao adequado,
que considere a instabilidade da estrutura do solo, proporciona o surgimento de patologias
nas casas, como o surgimento de trincas e fissuras, comprometendo a utiliza¢do da edificagdo

(estado limite de servico).

86



Para evitar que as obras realizadas em solos colapsiveis sofram patologias excessivas,
a norma brasileira NRB 6122 (2010) recomenda que nao se execute projeto de fundagdes
diretas em solos colapsiveis, pois a perda de resisténcia abrupta pela reducao da sucgao e
eventual dissolugdo dos agentes de cimentacdo do solo gera recalques diferenciais elevados,
comprometendo a integridade da edificagao. Na pratica da engenharia geotécnica no Brasil,
para edificacdes de pequeno porte construidas sobre este tipo de solo, costuma-se utilizar
estacas escavadas, pois possui processo executivo simples e econdmico. A estaca devera ser
escavada com profundidade suficientemente adequada para que a ponta esteja apoiada em
solo de boa resisténcia. No caso de edificacdes de médio e grande porte, a pratica mais
comum é executar as fundagcdes em estacas ou tubuldes. A utilizagcdo de tubuldes escavados
a céu aberto tem diminuido nos ultimos anos, abrindo espaco para a utilizacao de diversos
tipos de estacas (Moraes, 2010). Nos ultimos anos a solucdo de estacas tipo hélice-continua
vem sendo cada vez mais utilizada, principalmente nas regides metropolitanas mais
desenvolvidas, onde ha disponibilidade de empresas com equipamento e mao de obra

especializada.

Outra alternativa que vem sendo utilizada ha alguns anos no Brasil para contornar os
problemas de colapsibilidade dos solos porosos é a melhoria das caracteristicas mecanicas
do solo de fundacao através da compactacao, anteriormente a execucdo da fundacao, seja ela
por estaca, sapata ou tubuldo. Apesar da comprovacdo da efetividade desse método por
diversos autores (Cintra (2009), Souza (1993), Costa (1999), Moraes (2010), Freitas (2016),
dentre outros), ainda ha uma certa relutdncia por parte da pratica da engenharia geotécnica
em utilizar este método como alternativa para o projeto de fundagdes, nos casos em que

forem aplicaveis.

Ha entdo a necessidade de fornecer resultados académicos que possam ser aplicaveis
a pratica da engenharia, isto é, que fornecam uma compara¢do ndo somente técnica, mas
também financeira entre o modelo tradicional atualmente utilizado e o modelo de projeto

considerando a melhoria do solo por compactagao da camada subjacente a fundacgao.
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Portanto, este estudo propde analisar diferentes solucdoes para a fundacdo de uma
residéncia de pequeno porte, comparando o modelo tradicional atualmente utilizado na
pratica da engenharia de funda¢des com o modelo utilizando a melhoria do solo como
premissa de projeto. Foram escolhidas sete propostas de projeto, divididas em cinco projetos

de sapata e dois projetos de estaca apiloada.

A escolha da estaca do tipo apiloada considerou a acao da cravacdo da estaca como
melhoria do solo, apresentando uma vantagem sobre os outros tipos de estaca em relacao
aos parametros de resisténcia do solo. Para o projeto das estacas apiloadas foram utilizados
os parametros obtidos nos estudos de Carneiro (1994), que realizou provas de carga em
estacas apiloadas na regiao de Sao Carlos/SP com umidade de campo (ndo saturado) e
também com inundac¢do durante o ensaio. A partir desses resultados, foram concebidos dois
projetos de fundacgdo por estaca apiloada, o primeiro considerando a condi¢ao ndo saturada

do solo (umidade de campo), e o segundo considerando a condi¢dao inundada do solo.

Apesar da norma brasileira NBR 6122 (ABNT, 2019) nao recomendar o projeto de
fundacdes em sapatas em camadas de solo colapsivel, propde-se analisar o projeto de
fundagdo em sapatas com a melhoria do solo através de colunas de solo compactadas na base
da sapata. O método proposto é a melhoria do solo de base da sapata através de colunas de
solo compactado, metodologia que foi desenvolvida e estudada por Freitas (2016) através
dos ensaios de prova de carga em placa em colunas de solo compactadas na regido de Sao
Carlos/SP. A partir dos resultados dos ensaios, foram concebidos cinco projetos de fundagao
por sapata: o primeiro considerando sapata sem o refor¢o, na condi¢do ndo saturada
(umidade de campo); o segundo projeto em sapata sem refor¢o, na condicao inundada; o
terceiro projeto em sapata com reforgo por coluna de solo compactado, na condigdo ndo
saturada (umidade de campo); o quarto projeto em sapata com reforco por coluna de solo
compactado, na condicdao inundada; e por fim, o quinto projeto em sapata com reforgo de

coluna de solo e brita compactadas, na condi¢do inundada.
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A fim de melhor referenciar os sete projetos propostos neste estudo, organizou-se

numericamente os diferentes projetos de funda¢oes da seguinte maneira:

Projeto I - Estacas apiloadas, na condi¢do ndo saturada;
Projeto Il - Estacas apiloadas, na condi¢do inundada;
Projeto III - Sapatas sem reforg¢o, na condigcdo ndo saturada;
Projeto 1V - Sapatas sem refor¢o, na condigdo inundada;

Projeto V - Sapatas com refor¢o de colunas de solo
compactadas, na condigdo ndo saturada;

Projeto VI - Sapatas com reforco de colunas de solo
compactadas, na condigdo inundada;

Projeto VII - Sapatas com reforgo de colunas de solo e brita
compactados, na condigdo inundada.

4.1 Projeto arquitetonico

Para este estudo, considerou-se satisfatério adotar uma edificacao residencial térrea
de pequeno porte como base dos calculos dos projetos de fundagdes. A Figura 26 apresenta
o0 projeto arquitetonico idealizado, que pode ser visto com mais detalhes no Anexo A (Figura
A1). A casa totaliza uma area construida de 120 m? Admitiu-se uma residéncia com
caracteristicas tais que fosse possivel abranger a tipologia da maioria das edificagdes

brasileiras, principalmente do interior do Estado de Sao Paulo.
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Figura 26 - Planta baixa da residéncia escolhida para este estudo de caso




4.1.1 Superestrutura

A superestrutura foi concebida de maneira a atender os requisitos impostos pelo
projeto arquitetonico, isto é, a posicao das lajes, paredes, vigas e pilares. A fim de determinar
as cargas que a superestrutura transmite para as fundagdes, é necessario primeiro fazer o
levantamento das cargas atuantes na estrutura, segundo as recomenda¢des da norma
brasileira NBR 6122 (ABNT, 2019) que estabelece as cargas para o calculo de estruturas de

edificacdes. Os seguintes dados foram adotados para o levantamento das cargas atuantes:

e Laje macica em concreto armado, com espessura de 10 cm;

e Espessura do contrapiso (camada de regularizacdo) de 2 cm, e peso especifico da
argamassa de 20 KN/m?;

e Revestimento de piso ceramico com carga de 1,0 kN/m?;

e Parede de bloco ceramico com espessura de 15 cm, contando o revestimento,
altura de 2,80 m, e peso especifico de 18 kN/m?3. Os blocos cerdmicos adotados
ttm 9x 19 x19 cm;

e Reservatério de 4gua com capacidade de 3.000 L;

e Peso especifico do concreto armado de 25 kN/m?;

e Vigas com se¢do transversal de 12 x 25 cm;

e Pilares com se¢do transversal de 12 x 30 cm e altura de 2,80 m;

e Sobrecarga de utilizagdo para todas as lajes de 1,5 KN/m?;

e Telhado com telhas cerAmicas com sobrecarga de 0,7 kN/m?;

e Desprezou-se a agdo do vento, considerando edificacdo térrea.
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Apdés a andlise estrutural da residéncia em estudo, obteve-se as cargas totais para cada
pilar, que devera ser transmitida para as fundacdes. As cargas obtidas da superestrutura
estdo indicadas na Tabela 1. Para facilitar a visualizacdo dos pontos de carga das fundacgdes,

olhar a planta de forma dos pilares, vigas e lajes (Figura 27).

Tabela 1 - Cargas totais nos pilares

pilar Nk (kN)
P1 41,50
p2 66,24
P3 38,53
P4 70,97
P5 110,02
P6 63,73
P7 64,59
P8 95,78
P9 46,31
P10 35,12
P11 69,53
P12 51,72
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Figura 27 - Planta de férma dos pilares, vigas e lajes - com indicagdo da carga atuante na fundagdo



4.2 Local de estudo e histdrico de informacdes disponiveis

0 solo escolhido para a instalagdo das fundacdes foi o solo do Campo Experimental de
Fundacgdes da Escola de Engenharia de Sao Carlos (EESC - USP). Segundo Bertolucci (1993),
a cidade de Sao Carlos situa-se sobre rochas do Grupo Sao Bento, compostas por arenitos da
Formacdo Botucatu e Pirambdia, e derrames de efusivas basalticas da Formacao Serra Geral.
Sobre estas rochas estao dispostos solos residuais das Formagdes Itaqueri e Serra Geral, e
por fim, cobrindo toda a regiao, encontram-se Sedimentos Cenozdicos. Tais sedimentos estao
condicionados a agao do intemperismo caracteristico de regides tropicais, que culminou no
processo de lateriza¢do do solo. A camada é constituida por 35% de argila e pelo menos 50%
de areia média a fina. A espessura da camada do solo lateritico varia de 5 a 7 metros na regido
urbana da cidade de Sao Carlos, e é separada da camada de solo residual (Formagao Itaqueri)
por uma linha de seixos de quartzo e limonita. O nivel do lencol freatico atinge uma

profundidade de 10 m no inverno.

0 solo do Campo Experimental de Fundagdes, situado no extremo sul do campus da
USP/Sao Carlos, pode ser considerado representativo da regido centro-oeste do Estado de
Sao Paulo. Um perfil geoldgico caracteristico do solo no campo experimental foi proposto

por Bertolucci (1993) para pequenas profundidades, conforme apresentado na Figura 28.
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Figura 28 - Perfil geoldgico de pequena profundidade em Sdo Carlos (Bertolucci, 1983)

4.2.1 Caracterizacio geotécnica

Dentre os diversos ensaios realizados no campo experimental, optou-se pela
caracterizacdo geotécnica proposta por Costa (1999), Giacheti et al. (1993) e Machado
(1998), através de ensaios laboratoriais, ensaios de sondagem SPT e também ensaios de
penetragdo CPT. A Figura 29 apresenta o perfil tipico do campo experimental, juntamente

com os valores médios obtidos nas sondagens SPT e CPT.

A Figura 30 apresenta a variacdo do peso especifico (natural e seco), a variacao do
indice de vazios e dos limites de consisténcia em funcdo da profundidade, até 9 metros, e por
fim, a variacdo da umidade do solo, correspondente ao peso especifico natural obtido. Os
valores apresentados foram obtidos a partir dos resultados de ensaios realizados por

Giacheti et al. (1993) e Machado (1998).

As curvas granulométricas correspondentes as profundidades de 3, 5 e 8 metros estdo

dispostas na Figura 31 segundo os resultados de Machado (1998).
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4.2.2 Prova de carga em estacas apiloadas

Para que o projeto de fundacdes fosse concebido com precisao, considerando todas as
caracteristicas e particularidades dos solos colapsiveis da regido de estudo, optou-se por
utilizar os resultados dos ensaios de prova de carga em estacas apiloadas obtidos por
Carneiro (1994), que considerou a melhoria que o processo executivo de apiloamento da
estaca proporciona na capacidade de carga da mesma. Os ensaios foram realizados no Campo

Experimental de Fundag¢des da USP/Sao Carlos.

Primeiro foram definidas as dimensoes e os materiais das estacas a serem utilizadas
no estaqueamento do solo. As dimensodes da estaca-tipo foram adotadas com didmetro de

0,20 m e comprimento de 6,0 m (Carneiro, 1994).

As provas de carga foram realizadas em duas condi¢des: com solo na umidade de
campo (Ensaio A), e com inundac¢ao do solo na carga de trabalho (Ensaio B). O procedimento
executivo das estacas consistiu na abertura do fuste apenas utilizando o soquete do bate-
estaca, sem necessidade de revestimento. Apds a perfuragdo, o concreto foi lancado da

superficie e submetido ao processo de apiloamento (Carneiro, 1994).

A primeira parte do ensaio (Ensaio A) consistiu no carregamento das estacas
executadas, com o solo em sua umidade de campo, até se atingir a carga ultima, ou
deformacdo maxima dos extensémetros. A Figura 32 apresenta as curvas carga vs recalque

obtidas para o Ensaio A.

Na segunda parte do ensaio (Ensaio B) as estacas foram descarregadas, e
posteriormente carregadas até a carga de trabalho, seguido da inundacdo da cava. Caso o
colapso ndo fosse constatado, o ensaio prosseguiu em estagios de carregamento até a
conclusao do ensaio. A Figura 33 apresenta as curvas carga vs recalque, para o solo inundado,

obtidas no Ensaio B.
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Figura 32 - Ensaio A - prova de carga em estaca apiloada, na umidade natural (Carneiro, 1994)
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Figura 33 -Ensaio B - prova de carga em estaca apiloada, com inundagdo (Carneiro, 1994)
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A capacidade de carga foi obtida a partir das curvas carga vs recalque dos ensaios
apresentadas nas Figuras 32 e 33. A carga ultima Qu representa o valor da capacidade de
carga para o solo em condi¢do natural (Ensaio A). Ja a carga de colapso Q. representa o valor
da capacidade de carga para o solo inundado (Ensaio B). Os valores obtidos estdo

apresentados na Tabela 2, junto com o valor da reducdo da capacidade de carga.

Tabela 2 - Capacidade de carga das estacas apiloadas

Qu (kN) Qc (kN) reducio

estaca 1 232 184 21%
estaca 2 200 150 25%
estaca 3 150 120 20%
média 194 151 22%

Por fim, a carga admissivel foi adotada como a metade da carga média ultima, ou
metade da carga de colapso, dependendo da situagao. Para o Projeto I de estacas apiloadas
com solo em condi¢do ndo saturada a carga admissivel é 97,0 kN. Ja para o Projeto Il de
estacas apiloadas com solo em condicdo saturada, a carga admissivel é de 75,7 kN. Verifica-
se, portanto, que a condi¢do ndo saturada do solo apresenta, em média, carga admissivel 22%

maior do que a condi¢do inundada.

4.2.3 Prova de carga em placa

De maneira analoga aos projetos de fundacdo em estacas, foram utilizados os
resultados dos ensaios de prova de carga em placa obtidos por Freitas (2016) realizados no
Campo Experimental de Fundag¢des da USP/Sao Carlos. Em sua pesquisa foi avaliada uma
nova técnica de reforgo de solo com a finalidade de viabilizar o uso de fundagdes diretas em
solos colapsiveis. A técnica proposta consiste na execu¢do de colunas de solo lateritico
compactado, inseridas na camada colapsivel, onde as fundacdes deverdo ser executadas

(Figura 34).

O processo de compactagdo das colunas provoca a densificagdo do solo em seu
entorno e, consequentemente, reduz a compressibilidade da massa de solo refor¢ado. Para
analisar a eficiéncia do método, foram executadas e ensaiadas colunas em tamanho real,

utilizando prova de carga em placa no solo com e sem o refor¢o das colunas. Os ensaios
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também foram realizados com e sem inundacdo do terreno para verificar o efeito da
inundagdo no comportamento do solo refor¢cado e também a influéncia da suc¢do na tensao

admissivel do macigo de solo, neste caso, para a sapata hipotética considerada nos projetos.

coluna de reforgo
sob sapata

Figura 34 - Exemplo de sapata reforcada com coluna de solo compactado (modificado de Kirsch et al., 2010)

Freitas (2016) executou cinco provas de carga estaticas tipo lenta. Foram realizadas
duas provas de carga sobre duas colunas de solo compactado, sendo a primeira coluna
ensaiada na condi¢do inundada e a segunda coluna na condi¢ao ndo saturada do solo. Através
de tensiometros, determinou-se a suc¢do do solo durante os ensaios. A terceira prova de
carga foi executada sobre uma coluna de solo e brita com pré-inundacao (saturada). As duas
ultimas provas de carga foram executas em solo sem reforco, em ambas as condi¢coes
inundada e ndo saturada. A sucg¢ao do solo foi obtida pela leitura do tensiometro instalado

proximo ao local.

Também foram executadas duas colunas de solo lateritico compactado e uma coluna
de solo e brita compactada. O método executivo das colunas foi similar ao da estaca apiloada,
que consiste na perfuracdo do solo por meio de queda livre do pildao, proporcionando um
deslocamento do solo lateralmente e para baixo, melhorando as condi¢des do solo no
entorno do furo. O furo foi executado até que fosse atingida a profundidade de 3,5 m abaixo
do nivel do terreno. Depois prosseguiu-se com o preenchimento do furo, ou com solo

retirado do proprio local ou com uma mistura de solo e brita, em camadas a serem
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compactadas pelo pilao. O didmetro final da coluna foi considerado como 25 cm, e o didmetro

da placa utilizada no ensaio era de 80 cm.

A Figura 35 apresenta as curvas de tensdo vs recalque obtidas nos ensaios para o solo

com e sem reforco, nas condi¢des saturada e nio saturada. E possivel observar que o reforco

do solo com as colunas de solo compactado conferiu ao solo uma capacidade de carga maior

do que a do solo sem reforco com sucgdo de 6 kPa.
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Figura 35 - Resultados dos ensaios de prova de carga de Freitas (2016)

A partir destes resultados foram obtidas as tensdes admissiveis de cada um dos cinco

projetos de fundacdo em sapata a serem dimensionados. A tensdao admissivel foi

determinada utilizando o Critério de Boston através do prolongamento das retas, conforme

apresentado na secao 3.1.2 deste trabalho. A Tabela 3 apresenta os valores da tensao

admissivel obtidos para os cinco projetos de sapata, com e sem refor¢o, na condi¢do saturada

e nao saturada.
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Tabela 3 - Tensdo admissivel dos ensaios de carga em placa

reforco solo Oa (kPa)
Projeto 111 sem reforco ndo saturado 50
Projeto IV sem refor¢o saturado 39
Projeto V coluna de solo comp. ndo saturado 130
Projeto VI coluna de solo comp. saturado 135
Projeto VII coluna de solo e brita comp. saturado 90

Com base nesses resultados, Freitas (2016) chegou a algumas conclusdes
importantes. A técnica de melhoramento do solo mostra-se eficiente para a reducao de
recalque em solo colapsivel. Uma tUnica coluna de solo compactado conferiu ao solo um
acréscimo de capacidade de carga de 4 vezes (Projeto VI), e uma coluna de solo e brita
conferiu ao solo um aumento da capacidade de carga de 2,8 vezes (Projeto VII), sendo ambos
considerados na condi¢do inundada. Ainda nesse sentido, verifica-se que a solucao da coluna
de solo é melhor do que a coluna de solo e brita. As curvas de tensdo vs recalque obtidas para
o solo compactado na condi¢ao inundada e com sucgdo de 13 kPa (Projeto VI) demonstram

que os efeitos da sucgdo sao menos pronunciados em solos compactados.

4.3 Projeto de estacas apiloadas

Nesta se¢do serdo apresentados os resultados dos calculos dos dois projetos de
fundacdo por estacas apiloadas, considerando o estudo de caso proposto neste estudo. Os

projetos apresentados sao:

Projeto I - Estaca apiloada, na condi¢do ndo saturada;

Projeto Il - Estaca apiloada, na condigcdo inundada;

Primeiramente serd apresentado o calculo do estaqueamento para cada projeto, isto
é, a determinacdo do nimero de estacas necessarias em cada pilar, conforme procedimento
descrito na secdo 3.2.5. Em seguida sera apresentado o resultado do dimensionamento dos
blocos de coroamento das estacas, obtidos a segundo a teoria apresentada na se¢do 3.2.6.
Todos os resultados do dimensionamento dos Projetos I e Il em estacas apiloadas
apresentado nesta secao estdo resumidos nas plantas de forma das fundagdes, apresentadas

no Anexo A.
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4.3.1 Estaqueamento

O estaqueamento foi determinado a partir dos valores de capacidade de carga
apresentados na Tabela 2 (secao 4.2.2) deste estudo. O estaqueamento é composto de
estacas-tipo de 0,20 m de didmetro e 6,0 m de comprimento. A armadura das estacas sera
composta de 4 barras de aco CA-60 @6,3mm com comprimento de 3,0m, atendendo aos
requisitos de armadura minima estabelecidos pela norma NBR 6122 (ABNT, 2019). Foi
dispensado o uso de estribos pois os esforcos atuantes nas fundacdes foram considerados

puramente compressivos e de pequena ordem de grandeza.

O numero de estacas por pilar foi calculado dividindo a carga do pilar pela carga
admissivel. Os resultados estdo apresentados na Tabela 4 e 5 para o solo natural e para o

solo inundado, respectivamente.

Tabela 4 - Niimero de estacas para o solo natural (Qad = 97 kN)

Ndpilar (KN) nest

P1 41,5 1
p2 66,2 1
P3 38,5 1
P4 71,0 1
P5 110,0 2
P6 63,7 1
P7 64,6 1
P8 95,8 1
P9 46,3 1
P10 351 1
P11 69,5 1
P12 51,7 1
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Tabela 5 - Numero de estacas para o solo inundado (Qaa = 75,7 kN)

Nd,pilar (kN) Nest

P1 41,5 1
P2 66,2 1
P3 38,5 1
P4 71,0 1
P5 110,0 2
P6 63,7 1
P7 64,6 1
P8 95,8 2
P9 46,3 1
P10 351 1
P11 69,5 1
P12 51,7 1

4.3.2 Blocos de coroamento das estacas

Determinadas as quantidades de estacas que serdo necessarias por pilar, foram
calculados e dimensionados os blocos de coroamento das estacas, conforme o procedimento
descrito na secao 3.2.6. Serdo apresentados a seguir os resultados dos blocos sobre uma e
duas estacas. Apesar dos pilares terem cargas diferentes, adotou-se a carga do pilar mais
solicitado para o dimensionamento do bloco, permitindo que o bloco seja utilizado por todos

os pilares do grupo.

Para o bloco sobre uma estaca, a partir do método das bielas, determinou-se a
armadura necessaria para resistir aos esforcos internos de tracdo (4s) e também as
armaduras construtivas. O bloco foi adotado como cubico, isto €, tanto a sua altura, largura e
comprimento tem o mesmo valor (4). Os resultados obtidos estao apresentados na Tabela 6

abaixo.

Tabela 6 — Dimensionamento do bloco sobre uma estaca

Nd,pilar 95,78 kN
T 23,94 kN
As 0,55 cm?
A 30 cm
B 50 Cm
d 25 cm
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Enfim, a armadura sera disposta na forma de estribos horizontais e verticais. A area
de armadura calculada corresponde a 3 barras de ago CA-50 com @ 6,3 mm e comprimento

total do estribo de 100 cm, a serem dispostas nas trés dire¢des do bloco.

Para o bloco sobre duas estacas, primeiramente foram determinadas as dimensdes do
bloco. Estipulou-se uma distancia de 90 cm entre as estacas (e) e, a partir dos valores de «,
foram determinados os limites para a altura util (dmax € dmin). Adotou-se um valor de altura
util d compreendido dentro deste intervalo, bem como a altura do bloco h. Depois verificou-
se as bielas de compressao calculando a tensdo de compressao relativa ao pilar (ocdppit) € a
estaca (0Ocdbest) e verificando em relacao ao valor limite (ocdpiim). Os resultados estao

apresentados na Tabela 7 abaixo.

Tabela 7 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas

Nd,pilar 110,02 kN

e 90 cm
dmin 37,5 cm
dmax 53 ,2 cm

d 40 cm

h 45 cm

Ocd,b,pil 5,72 MPa
Ocd,b,est 3,29 MPa
Gcd,b,lim 22,5 MPa

Depois calculou-se a armadura principal (4s) necessaria para resistir aos esforcos de
tracdo, e as armaduras construtivas superior (Assup) e de pele (Aspete). Na sequéncia foram
determinadas as dimensdes A e B do bloco. Os resultados estao apresentados na Tabela 8

abaixo.

Tabela 8 - Dimensées e armaduras do bloco sobre duas estacas

A 140 cm

B 50 cm

As 1,55 cm?
As,sup 0,273 sz
As,pele 3,80 sz/m
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Finalmente, foi feito o detalhamento das armaduras descritas na Tabela 8. A armadura
principal é composta de 6 barras de ago CA-50 com @ 6,3 mm e comprimento de 165 cm,
terminadas em gancho. A armadura superior consiste de 3 barras de ago CA-50 com @ 6,3
mm e comprimento de 350 cm. A armadura de pele consiste de 18 barras de ago CA-50 com

@ 6,3 mm e comprimento de 170 cm, com espacamento de 8 cm entre si.

4.3.3 Consideracoes sobre o dimensionamento das estacas apiloadas

Devido as caracteristicas executivas dos diversos tipos de fundagdes, associado as
imposi¢cdes das condi¢des de contorno encontradas no canteiro de obra, é inevitavel que as
estacas sejam executadas com certa excentricidade. A norma brasileira NBR 6122 (ABNT,
2019) orienta que toda e qualquer excentricidade deve ser considerada no
dimensionamento da edificagdo. O item 8.5.6 da norma orienta que as estacas dispostas
segundo um unico alinhamento devem ser projetadas de modo a suportar os momentos
introduzidos pelas excentricidades executivas estimadas pelo projetista. No item 8.4.2 a
norma indica a necessidade da consideracao da plastificagio do solo ou do elemento
estrutural devido aos esforgos horizontais ou momentos aplicados no topo das estacas.
Considerando hipoteticamente que as excentricidades das estacas sejam de pequena
magnitude, e ainda considerando que o cintamento dos blocos de fundagdes forneca certa
resisténcia aos esforcos transversais e de momento que possam surgir em func¢do das

excentricidades, o dimensionamento das vigas de travamento nao foi realizado.

Ainda a norma brasileira NBR 6122 (ABNT, 2019) estabelece no item 8.5.5 os critérios
para o preparo das cabegas das estacas e ligagdo com o bloco de coroamento. A norma
recomenda que a estaca seja quebrada a fim de garantir que esta receba os esforcos dos
pilares de maneira adequada. Porém, na pratica das constru¢des de pequeno porte, o
arrasamento das estacas é nao é frequentemente realizado, devido ao alto custo deste
servico. O procedimento mais comum adotado é fazer a concretagem da estaca até o nivel de
arrasamento desejado, sem que haja necessidade de quebra do topo da estaca. Deve-se tomar

cuidado para que o concreto no topo resulte integro e de boa qualidade.
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4.4 Projeto de sapatas

Nesta secdo serdo apresentados os resultados dos calculos dos cinco projetos de
fundacdo por sapata - com e sem refor¢o por colunas de solo lateritico compactado,

propostos neste estudo de caso. Os projetos apresentados sio:

Projeto III - Sapata sem reforgo, na condigdo ndo saturada;

Projeto IV - Sapata sem reforgo, na condi¢cdo inundada;

Projeto V - Sapata com reforgo de colunas de solo compactadas, na condigdo ndo saturada;
Projeto VI - Sapata com reforgo de colunas de solo compactadas, na condig¢do inundada;

Projeto VII - Sapata com reforg¢o de colunas de solo e brita compactados, na condig¢do inundada.

Primeiramente sera apresentado o dimensionamento estrutural das sapatas, isto é, o
calculo das dimensdes da sapata de acordo com o valor da tensdo admissivel adotada (Tabela
3), conforme o procedimento descrito na secao 3.1. Em seguida serdo apresentados os
resultados do calculo das armaduras das sapatas, as verificacdes necessarias e o
detalhamento das ferragens. Todos os resultados do dimensionamento dos Projetos III a VII
em sapatas com e sem refor¢co apresentados nesta se¢do estao resumidos nas plantas de

forma das fundagdes apresentadas no Anexo A.

4.4.1 Dimensionamento das sapatas

A partir dos valores das tensdes admissiveis da Tabela 3 juntamente com os valores
dos esforgos dos pilares da Tabela 1, calculou-se as dimensdes da sapata A e B, a area da
sapata Ssap, a altura h, a altura da base retangular ho e a altura util da sapata d, conforme os
procedimentos descritos na secdo 3.1.8 deste trabalho. Os resultados obtidos estao
apresentados nas Tabelas B1, B2, B3, B4 e B5 (Anexo B), para os valores de tensao admissivel

oa de 50 kPa, 39 kPa, 130 kPa, 135 kPa e 90 kPa, respectivamente.

Em seguida, foi feito o dimensionamento das armaduras das sapatas. A area de
armadura principal As foi calculada para a partir dos valores das forcas de tracao na base da

sapata Tx e Ty, conforme procedimento apresentado na se¢do 3.1.9. Os resultados obtidos
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estdo apresentados nas Tabelas B6, B7, B8, B9 e B10 (Anexo B), para os valores de tensao

admissivel oqa de 50 kPa, 39 kPa, 130 kPa, 135 kPa e 90 kPa, respectivamente.

Apés o calculo da armadura foram realizadas as verificagdes da tensao na diagonal
comprimida, segundo estabelecido na se¢do 3.1.10. Em todos os casos verificou-se que a
tensdo de cisalhamento resistente do concreto calculado é suficiente para resistir aos

esforcos da diagonal comprimida.

Por ultimo, realizou-se o agrupamento das sapatas em trés grupos, conforme
procedimento descrito na secdo 3.1.12, entre sapatas de dimensdes proximas. As dimensdes
da maior sapata de cada grupo, assim como a taxa de armadura, foram adotadas para as

outras sapatas, e seus valores estdo apresentados a seguir.

Para a tensdo admissivel 0. de 50 kPa, foram adotados trés grupos de sapatas. O grupo
A é composto pelos pilares P1, P3, P9, P10 e P12. O grupo B é composto pelos pilares P2, P4,
P6, P7 e P11. Por fim, o grupo C é composto pelos pilares P5 e P8. Os resultados estdo

apresentados na Tabela 9.

Tabela 9 - agrupamento das sapatas — Projeto Il (o, = 50 kPa)

A B Ssap h d ho Vc As,A=AsB
grupo (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm) (cm?) (cm?/m)
A 120 100 12000 30 25 15 252192 0,73
B 135 120 16200 40 35 15 401125 0,88
C 165 150 24750 50 45 17 724666 1,36

Para a tensdo admissivel oqa de 39 kPa, foram adotados trés grupos de sapatas. O grupo
A é composto pelos pilares P1, P3, P9 e P10. O grupo B é composto pelos pilares P2, P4, P6,
P7, P11 e P12. Por fim, o grupo C é composto pelos pilares P5 e P8. Os resultados estdo

apresentados na Tabela 10.

Tabela 10- agrupamento das sapatas - Projeto 1V (0. = 39 kPa)

A B Ssap h d ho Ve As,A=As,B
grupo (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm) (cm?) (cm?/m)
A 125 110 13750 35 30 15 315149 0,61
B 155 135 20925 45 40 15 554171 0,88
C 190 170 32300 55 50 18 1033022 1,40
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Para a tensao admissivel oa de 130 kPa, foram adotados trés grupos de sapatas. O
grupo A é composto pelos pilares P1, P3, P9, P10 e P12. O grupo B é composto pelos pilares
P2, P4, P6, P7 e P11. E por fim, o grupo C é composto pelos pilares P5 e P8. Os resultados estdo

apresentados na Tabela 11.

Tabela 11 - agrupamento das sapatas - Projeto V (0, = 130 kPa)

A B Ssap h d ho Ve As,A=As,B
grupo (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm) (cm?®) (cm?/m)
A 80 60 4800 20 15 15 82791 0,67
B 90 70 6300 20 15 15 108110 1,10
C 110 90 9900 30 25 15 209239 1,38

Para a tensdo admissivel o, de 135 kPa, foram adotados trés grupos de sapatas. O
grupo A é composto pelos pilares P1, P3, P9, P10 e P12. O grupo B é composto pelos pilares
P2, P4, P6, P7 e P11. E por fim, o grupo C é composto pelos pilares P5 e P8. Os resultados estdo

apresentados na Tabela 12.

Tabela 12 - agrupamento das sapatas — Projeto VI (0, = 135 kPa)

grupo A B Ssag) h d hO Vc3 As,A?As,B
(cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm) (cm®) (cm®/m)
A 75 60 4500 20 15 15 77721 0,67
B 90 70 6300 20 15 15 108110 1,10
C 105 90 9450 30 25 15 200022 1,38

Para a tensdo admissivel oa de 90 kPa, foram adotados trés grupos de sapatas. O grupo
A é composto pelos pilares P1, P3, P9, P10 e P12. O grupo B é composto pelos pilares P2, P4,
P6, P7 e P11. E por fim, o grupo C é composto pelos pilares P5 e P8. Os resultados estdo

apresentados na Tabela 17.

Tabela 18 - agrupamento das sapatas - Projeto VII (0. = 90 kPa)

A B Ssap h d ho Ve As,A=As,B
grupo (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm) (cm?) (cm?/m)
A 90 75 6750 25 20 15 130146 0,66
B 105 85 8925 25 20 15 170800 1,04
C 130 110 14300 35 30 15 327359 1,44

110



Por fim, o detalhamento das armaduras foi feito considerando a maior sapata,
aplicando-se o mesmo resultado para as outras sapatas do grupo. O detalhamento
considerou a utilizagdo de barras de aco CA-50 com @ 6,3 mm para todas as armaduras,
ficando necessario determinar, portanto, o nimero de barras n», 0 espacamento entre as
barras s, e o comprimento total de cada barra de a¢o Iparra. Os resultados encontrados para as
tensdes admissiveis gq de 50 kPa, 39 kPa, 130 kPa, 135 kPa e 90 kPa estdo apresentados nas
Tabelas 13, 14, 15, 16 e 17, respectivamente.

Tabela 13 - detalhamento das armaduras - Projeto Il (o4 = 50 kPa)

direcao A direcao B
grupo As,adot (cm?) Nbarras S (cm) Ibarra (cm) Nbarras S (cm) Ibarra (cm)
A 0,73 3 35 220 3 40 260
B 0,88 3 40 260 3 45 290
C 1,36 5 30 320 5 35 350

Tabela 14 - detalhamento das armaduras - Projeto IV (0, = 39 kPa)

direcao A direcao B
grupo As,adot (cm?)  Nbarras S (cm) Ibarra (cm) Nbarras S (cm) Ibarra (cm)
A 0,61 3 37 240 3 45 270
B 0,88 3 45 290 3 55 330
C 1,40 5 35 365 5 40 405

Tabela 15 - detalhamento das armaduras - Projeto V (0. = 130 kPa)

direcdo A direcdo B
grupo As,adot (cm?) Nbarras S (cm) Ibarra (cm) Nbarras S (cm) Ibarra (cm)
A 0,67 3 20 140 3 30 180
B 1,10 4 20 160 4 25 200
C 1,38 5 20 200 5 25 240
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Tabela 16 - detalhamento das armaduras - Projeto VI (0, = 135 kPa)

direcdo A direcdo B
grupo As,adot (cm?) Nbarras S (cm) Ibarra (cm) Nbarras S (cm) Ibarra (cm)
A 0,67 3 20 140 3 25 170
B 1,10 4 20 160 4 25 200
C 1,38 5 20 200 5 25 230

Tabela 17 - detalhamento das armaduras - Projeto VII (0, = 90 kPa)

direcdo A direcdo B
grupo As,adot (cm?)  Nbarras S (cm) Ibarra (cm) Nbarras S (cm) Ibarra (cm)
A 0,66 3 25 170 3 30 200
B 1,05 4 25 190 4 30 230
C 1,45 5 25 240 5 30 280

4.5 Orcamento

Nesta se¢do serdo apresentados os resultados dos orcamentos elaborados para os sete
projetos de fundagdes propostos neste estudo. Primeiro foi necessario determinar a
composicdo de cada servico, contendo a descricdo, quantidades consumidas e taxas de
produtividade desse servico. A Tabela TCPO (Pini, 2019) foi utilizada como base para a
composicao dos servicos de todos os projetos deste estudo. Em seguida foram determinados
os custos unitarios dos materiais, mdo de obra e equipamentos necessarios para execu¢ao
de uma unidade de medida desse servigo. Os valores dos custos unitarios foram obtidos a
partir do banco de dados da Caixa Economica Federal — SINAPI. Por fim, o quantitativo
consumido em cada servigo foi obtido pelos resultados dos projetos apresentados na se¢ao
4.3 e 4.4. O custo total do projeto foi obtido pelo produto do custo unitario e a quantidade

consumida no servigo.
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4.5.1 Composicao dos servicos

Para os projetos em estaca apiloada, segundo a metodologia de execucdo das estacas

descrita na se¢do 4.2.2, foram estabelecidos oito servicos para compor a estimativa de custo:

1) Abertura do fuste das estacas
2) Concretagem das estacas

3) Armadura das estacas

4) Escavagdo dos blocos

5) Confecgdo das formas

6) Armadura dos blocos

7) Concretagem dos blocos

8) Reaterro das valas

A Tabela TCPO contém a composi¢cdo dos servigos 2 a 8, porém ndo fornece uma
composicdo para o servico 1 - abertura do fuste de estacas apiloadas. Portanto, adotou-se
uma composicdo baseada no procedimento executivo de empresas na regiao de Bauru/SP,

conforme consulta realizada pelo autor.

Para os projetos em sapata sem refor¢o, foram compostos cinco servigos com base no
procedimento tradicional de execu¢do de sapatas isoladas descrito na Tabela TCPO (Pini,

2019):

1) Escavagdo da vala

2) Confecgdo das formas

3) Armadura das sapatas

4) Concretagem das sapatas

5) Reaterro das valas
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Para os projetos em sapata com refor¢o, além dos cinco servigos de execucdo da
estaca, descritos anteriormente, foi proposta uma composi¢do do servico de compactagao
das colunas de solo que servem de refor¢o para as sapatas, conforme procedimento de

execucdo descrito na se¢do 4.2.3. Portanto, temos a composicdo dos servicos adotada:

1) Compactagdo das colunas de reforgo
2) Escavagdo da vala

3) Confecgdo das formas

4) Armadura das sapatas

5) Concretagem das sapatas

6) Reaterro das valas

Os detalhes de cada uma das composi¢coes dos servicos descritos nesta secao estdo
apresentados nas tabelas do Anexo C, contendo a descricdo detalhada do servigo e as

quantidades de consumo estabelecidas.

4.5.2 Custo unitario dos servigos

Os custos unitarios foram adotados a partir do banco de dados da SINAPI (Caixa
Economica Federal) para o estado de Sao Paulo, considerando os valores de referéncia do
més de outubro do ano de 2021. Os valores dos custos unitarios para os servicos

estabelecidos na secao 4.5.1 estdo contidos nas tabelas do Anexo C.

Para o servico de abertura do fuste das estacas apiloadas, foi feita uma pesquisa de
preco nas empresas da cidade de Bauru/SP para servir de referéncia neste caso, tendo em

vista que a SINAPI nao fornece um valor de referéncia para este tipo de estaca.

De maneira andaloga, para o servico de compactagdo das colunas de refor¢co das
sapatas, foi feita uma estimativa de custo unitario para o procedimento de execucdo das
colunas de refor¢o, conforme procedimento utilizado por Freitas (2016), descrito na se¢do
4.2.3. Os custos estabelecidos foram propostos para a cidade de Bauru/SP, conforme

levantamento realizado pelo autor.
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4.5.3 Custo total

O custo total de cada projeto foi obtido considerando a somatéria dos custos dos
servigos, obtidos a partir do produto entre o custo unitario e a quantidade consumida.
Somente os custos variaveis foram considerados neste estudo, tendo em conta que os custos
fixos podem ser considerados como uma parcela do custo total, ndo influenciando na analise

comparativa entre as estimativas de custo dos projetos.

O custo total dos dois projetos de fundagcdo com solucdo de fundacao em estacas
apiloadas (Projetos I e II), e o custo dos servicos que compde o custo total, estdo
apresentados na Tabela 18 abaixo. Para os projetos de fundacao com solucdo em sapatas,
com e sem reforco (Projetos IIl a VII), os resultados foram agrupados na Tabela 19. A Figura

35 mostra o comparativo entre os custos totais dos sete projetos de fundacao deste estudo.
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Tabela 18 - orcamento final dos projetos de estaca apiloada

custo total

custo por servi¢co

abertura do

fuste

concretagem
das estacas

armadura
das estacas

escavacao
dos blocos

formas dos
blocos

armadura
dos blocos

concretagem reaterro das

dos blocos

valas

R$ 5.091,43 R$ 873,60 R$1.172,10 R$ 619,81 R$ 307,26 R$ 630,04 R$ 761,16 R$ 454,90 R$ 272,56

Projeto I1 R$ 598147 R$ 940,80 R$1.25056 R$ 667,49 R$ 419,61 R$ 76512 R$ 932,95 R$ 62842 R$ 376,53
Tabela 19 - orcamento final dos projetos de sapata
custo por servico
custo total compactagdo escavagdo formasdas armadura concretagem reaterro das
do reforco das valas sapatas das sapatas das sapatas valas
Projeto 111 R$ 7.756,32 -- R$2.754,76 R$ 1.065,32 R$ 956,58 R$2.316,92 R$ 662,74
Projeto IV R$ 9.969,32 -- R$3.545,03 R$1.277,78 R$1.07880 R$3.267,95 R$ 799,76
Projeto V R$ 4.611,59 R$ 117808 R$1.110,58 R$ 59395 R$ 72899 R$ 68698 R$ 313,01
Projeto VI R$ 4.300,81 R$ 117808 R$1.05418 R$ 57693 R$ 69746 R$ 49721 R$ 296,94
Projeto VII R$ 5.474,09 R$ 117808 R$1.54693 R$ 697,58 R$ 827,02 R$ 807,78 R$ 416,70
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Custo Total

R$1.000,00 R$2.500,00 R$4.000,00 R$5.500,00 R$7.000,00 R$8.500,00 R$10.000,00

Projeto | R$5.091,43

Projeto II R$5.981,47

Projeto III R$7.756,32

Projeto IV R$9.969,32
Projeto V R$4.611,59

Projeto VI R$4.300,81

Projeto VII R$5.474,09

Figura 36 - Demonstrativo dos custos totais de todos os projetos
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Capitulo 5 - Analise dos Resultados e Discussoes

O objetivo deste estudo é fornecer um respaldo técnico e econ6mico para os
projetistas de fundacdes que desejam abordar a concep¢ao do projeto de fundagdes nos
casos em que se deseja projetar uma edificacdo de pequeno porte sobre uma camada de solo

poroso colapsivel.

0 processo de escolha do tipo de fundacao depende da analise de uma série de fatores
importantes, como por exemplo: a analise criteriosa das sondagens disponiveis; a verificacdao
dos materiais, mao de obra e equipamentos que estdo disponiveis na regido onde sera
realizada a obra; o custo envolvido em diferentes tipos de solu¢des de fundagdao que podem
ser empregadas, para que se decida pela opcao de menor custo; o tempo de execucao do
servico, que em casos de grandes obras com linha de producgao se torna um fator importante;
qual o grau de especializacdo que a execucdo da fundacgao exige, isto é, se necessita uma mao

de obra especializada; dentre outros fatores que o projetista considere como necessarios.

Determinadas as condi¢des de contorno iniciais do projeto, é necessario escolher
dentre as trés metodologias de calculo da tensdao admissivel indicadas pela norma brasileira
NBR 6122 (ABNT, 2019): métodos tedricos; métodos semi-empiricos ou ensaio de prova de
carga em placa. A maioria das obras geotécnicas no Brasil utiliza métodos de calculo baseado
em correlacdes com sondagens do terreno (principalmente a sondagem SPT, SPT-T e SPT-
U), produzindo resultados bastante satisfatérios. Porém, a prova de carga em placa fornece
um resultado de maior confiabilidade acerca da capacidade de carga, além de permitir o
levantamento de algumas propriedades do solo que sdo utilizadas para previsdo de
recalques. E importante ressaltar que em obras menores, na pratica, o custo do ensaio o
torna inviavel, optando-se apenas pelas sondagens do solo. Porém, em obras maiores, a sua
execucdo é bastante interessante para que o projeto seja concebido de maneira mais precisa,

sem que a fundagdo seja superdimensionada.

Nesse sentido, deseja-se avaliar duas propostas de trabalhos recentes que estudaram
dois tipos de fundacdo com uma melhoria do solo colapsivel em que a fundacao foi executada.

Ambos os trabalhos utilizaram o solo do mesmo local (Sao Carlos/SP), e o mesmo método de
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determinac¢do da capacidade de carga - ensaio de prova de carga em placa, fornecendo
parametros confidveis para os projetos propostos neste estudo. O primeiro trabalho, de
Carneiro (1994), estudou estacas apiloadas. O segundo trabalho, mais recente, de Freitas
(2016), estudou sapatas com colunas de solo compactadas como reforco. O objetivo desta
andlise é comparar os resultados tanto da perspectiva financeira quanto da perspectiva
técnica, pois ambos os fatores sdo decisivos na escolha do tipo de fundacdo a ser executada

na obra.

5.1 Analise dos resultados de prova de carga

A partir dos resultados dos ensaios de prova de carga realizados por Freitas (2016) e
Carneiro (1994), estimou-se a capacidade de carga para as estacas e para as sapatas. Os
graficos de carga vs recalque (para estacas) e tensdo vs recalque (para sapatas) foram
apresentados nas secoes 4.2.2 e 4.2.3, respectivamente. Para ambos os casos, observa-se que
a condicdo ndo saturada do solo influencia na capacidade de carga do solo. Mesmo um
acréscimo pequeno no valor da succ¢do, por exemplo, proporciona um crescimento

significativo na tensdo de ruptura do solo (sapatas), ou na carga ultima (estacas).

A Tabela 2 da se¢do 4.2.2 apresenta os valores de Carga Ultima (Q.), que representa a
capacidade de carga da estaca para a condicdao natural, e de Carga de Colapso (Qc), que
representa a capacidade de carga para a condicdo inundada. A condi¢do nao saturada do solo
apresenta, em média, um acréscimo de 22% na capacidade de carga da estaca. Este aumento
é proporcionado pela agdo conjunta de dois fatores: o método de execugdo das estacas e a
influéncia da suc¢do na resisténcia do solo. O processo de apiloamento das estacas, como
Carneiro (1994) observou, promove uma compacta¢do nas camadas de solo que envolvem a
estaca, gerando uma melhoria significativa nos indices fisicos, que representa uma reducao
na colapsibilidade do solo. Além deste fator, hd também a contribuicio da suc¢do no
acréscimo de rigidez do solo, que pode ser observada comparando os recalques na condigdo
natural e inundada para os mesmos niveis de tensdo (Figura 32 e 33). Quanto maior o

recalque medido, menor é o valor de suc¢do atuante no solo.

E importante salientar que os resultados para a estaca inundada foram obtidos

através de reensaio, indicando que a diferenca de 22% na capacidade de carga da estaca é
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menor do que o valor que seria obtido em uma situacdao real em campo. Caso a estaca
inundada fosse ensaiada separadamente, o valor da capacidade de carga da estaca seria

menor do que o obtido por Carneiro (1994).

A Tabela 3 da se¢do 4.2.3 contém os valores obtidos por Freitas (2016) para a Tensao
Admissivel do solo com e sem reforco por colunas compactadas de solo lateritico, para as
condi¢des natural e inundada do solo de suporte. De maneira semelhante as estacas
apiloadas, o acréscimo na capacidade de carga observado é proporcionado por dois fatores:

a melhoria do solo pelo reforco, e a influéncia da sucg¢ao no solo.

Comparando os resultados das tensdes admissiveis consideradas nos Projetos Il e [V,
podemos avaliar a influéncia exclusiva da succ¢ao no resultado da capacidade de carga das
sapatas, uma vez que ambos os projetos foram feitos sem o refor¢o do solo com colunas
compactadas, variando apenas a umidade do solo. O Projeto IV, com solo inundado,
apresentou uma reducdo de 22% na tensao admissivel comparado ao Projeto III, com sucgdo
de 6 kPa. Observa-se que mesmo para um valor de suc¢do baixo, ha um acréscimo
significativo na capacidade de carga do solo, em outras palavras, o solo sofre um aumento de

rigidez provocado pelo acréscimo de succ¢ao.

Os resultados das tensdes admissiveis obtidas para os Projetos V, VI e VII permitem
avaliar a influéncia do método de reforco do solo colapsivel através de colunas de solo
compactado, em fungdo da umidade do solo. Analisando os resultados dos Projetos IV e VI,
ambos com solo na condi¢do inundada, verifica-se um acréscimo de 245% no valor da tensao
admissivel ao considerar o refor¢co com coluna de solo compactada. Comparando o Projeto
IV e o Projeto VII, a tensdo admissivel aumentou 130%, considerando reforgo por coluna de
solo e brita compactados com solo inundado. Portanto, mesmo desconsiderando os efeitos
da succ¢ao no solo, o reforgo por colunas compactadas demonstrou ser bastante eficaz para
melhorar a capacidade de suporte do solo. As colunas de solo lateritico compactadas
demostraram serem mais eficientes do que as colunas de solo e brita compactadas. Freitas
(2016) aponta dois fatores que justificam essa diferenca: a) os vazios das colunas de solo e
brita, relacionados a diferenca de geometria e tamanho dos graos, foram maiores do que os

vazios das colunas somente com solo compactado; b) as amostras obtidas no entorno da
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coluna com brita mostram que a compactagcdo do solo envolvente (pelo processo de
apiloamento do soquete) foi bem inferior comparada ao solo envolvente das colunas

somente com solo.

Comparando os valores de tensdao admissivel dos Projetos III e VI, que consideram a
contribuicao da parcela de suc¢do na resisténcia do solo, observa-se que a capacidade de
carga aumentou seu valor em 134%. Mesmo o aumento sendo menor comparado aos casos
sem consideracdo da sucgdo, a técnica de melhoria do solo colapsivel por colunas de solo

compactado demonstrou ser eficiente.

Por fim, analisando os resultados obtidos para o Projeto V, que considera o solo em
condi¢do natural, e o Projeto VI, que considerada o solo em condi¢do saturada, observa-se
que os valores de tensdo admissivel considerados sdo muito préximos (aumento de menos
de 5% no Projeto VI - solo saturado), indicando que o método de melhoria proposto reduz
significativamente o potencial de colapso do solo, podendo-se desprezar a parcela de
contribuicao da sucgao. Para Freitas (2016), o processo de compactagdo das colunas quase
que elimina o efeito favoravel da succdo na resisténcia do solo. Ha de se considerar também
a variabilidade da execugdo das colunas e também do solo no local de estudo, que podem ter
influenciado nos resultados obtidos. Este mesmo motivo também justificaria o fato da tensdo

admissivel do solo saturado ser maior do que a tensao admissivel do solo ndo saturado.

5.2 Anadlise técnico-econdomica

Neste estudo foram propostos sete projetos de funda¢des baseados nos resultados de
prova de carga em placa de Carneiro (1994) e Freitas (2016). O projeto inclui o
dimensionamento da fundagdo e o or¢camento estimado para sua execugdo. Os Projetos I e Il
sdo em estaca apiloada, os Projetos Il e IV sdo em sapata sem reforco, e os Projetos V e VI
sdo em sapata com reforco de colunas de solo compactado, e o Projeto VII é em sapata com
reforco de colunas de solo e brita compactados. A seguir, serao apresentadas as principais
consideracgdes obtidas a partir da andlise do ponto de vista técnico e também do ponto de

vista econdmico dos projetos.
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O projeto VI em sapatas com refor¢o, na condicdo inundada, apresentou o menor custo
dentre os sete casos estudados, totalizando o valor de R$4.300,81. O projeto V em sapatas
com reforc¢o, na condi¢do natural, apresentou custo semelhante ao projeto VI, totalizando
R$4.611,59, um aumento de 7,2%. Essa diferenca pequena existente nos resultados dos
projetos V e VI em sapatas com reforgo indica que o processo de compactacao das colunas
praticamente elimina o efeito da colapsibilidade do solo de fundacdo, bem como evidenciado
pela diferencga quase desprezivel entre os valores de tensdao admissivel obtidas a partir dos
resultados dos ensaios. E importante ressaltar que, na pratica, para que o efeito da
colapsibilidade do solo seja minorado, deve-se garantir que o processo de compactacdo das
colunas seja executado de maneira a atingir os requisitos de resisténcia adequados,

conforme proposto por Freitas (2016).

O projeto IV em sapatas sem reforgo, na condi¢ao inundada, tem o maior custo dentre
os sete casos estudados, totalizando R$9.969,32, sendo 132% mais caro do que o projeto VI
de sapatas com reforco. O valor da tensdo admissivel considerada neste projeto foi obtido
para o solo inundado (durante ensaio), sendo um valor baixo para a realidade dos solos
porosos colapsiveis, objetos deste estudo. Na pratica, seria necessario um volume de chuvas
grande em um periodo curto de tempo para que o solo atingisse tal condi¢ao de inundacao,
resultando em um superdimensionamento das fundagdes e o elevado custo do projeto de
sapatas sem reforc¢o. Portanto, os resultados obtidos para o projeto IV devem servir apenas

para estudo e comparacao, e ndo seria viavel sua execucdo na pratica.

O projeto III em sapatas sem reforgo, na condi¢do natural do solo, apresentou custo
maior que os projetos V, VI e VII, e seu custo total estimado foi de R$7.756,32, que representa
um aumento de 80,3% em relacdo ao projeto VI. A norma brasileira NBR 6122 (ABNT, 2019)
ndo recomenda a execu¢do do projeto Il em situagdes de vulnerabilidade do solo em que
haja possibilidade de ocorrer colapso caso haja inundacdo do mesmo. Se o solo for
devidamente protegido e as condi¢des de colapso forem devidamente prevenidas, a
execucdo do projeto Il é tecnicamente viavel. Portanto, para garantir as condi¢des de
seguranc¢a da estrutura, seriam necessarias outras medidas de controle que ndo estao

quantificadas no custo total estimado, o que aumentaria ainda mais o custo deste projeto em
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relacdo aos projetos com a proposta de refor¢o dos solos das sapatas, inviabilizando

execuc¢ao.

O projeto VII em sapatas com reforco de solo e brita compactados, apresentou valor
mais alto de custo do que os projetos V e VI e mais baixo que o projeto IlI, totalizando o valor
de R$5.474,09, um aumento de 27,2% em relacdo ao projeto VI. Apesar de apresentar uma
pequena desvantagem do ponto de vista econdmico, essa solucao pode ser mais vantajosa
tecnicamente em situagdes em que seja necessario um controle de drenagem da camada de
solo da fundagdo, promovida pela alta porosidade do material de refor¢o (solo e brita

compactados).

O projeto I em estacas apiloadas, na condi¢do natural do solo, apresentou um custo
estimado de R$5.091,43, e o projeto Il em estacas apiloadas, na condi¢do inundada, um custo
de R$5.981,47, que representa um aumento de 18,3% e 39,0% em relagdo ao projeto VI,
respectivamente. Apesar dos projetos em estacas apiloadas apresentarem custo maior em
relagdo ao projeto de sapatas com refor¢o, é importante ressaltar que o projeto em estacas
apiloadas é interessante tecnicamente, pois além de ser de facil execucdo promove uma
melhoria do solo no entorno da estaca, diminuindo os efeitos da colapsibilidade e, além disso,
as estacas transferem os esfor¢os da superestrutura ao longo da profundidade do solo de

fundacdo, reduzindo as condigdes para que o colapso ocorra.

A eficiéncia do processo executivo das estacas apiloadas, que promove compactac¢ao
do solo na regido da interface estaca-solo, fica evidente ao comparar o custo total entre os
Projetos I e II. A diferenca de custo entre os dois casos é de R$ 590,04, representando uma
reducdo de 17,5% do orcamento do Projeto Il em relacao ao Projeto I. Mesmo que a reducao
da capacidade de carga tenha sido de 22%, considerando a parcela de contribuicdo da sucgao
no solo, a economia nado foi da mesma magnitude, representando pouco mais da metade
desse valor. Analisando tecnicamente, mesmo com a consideracao da condi¢do inundada do
solo, com menor resisténcia, a técnica de melhoria é mais interessante do que o projeto

tradicional em sapatas, pois o efeito da colapsibilidade é controlado.

E importante ressaltar que o custo estimado para as estacas apiloadas depende

também da espessura da camada de solo colapsivel no local da obra, quanto mais espessa a
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camada de solo, maior o comprimento da estaca que sera necessario, e maior o custo total
do projeto. No caso do reforco das sapatas por colunas de solo compactadas, o processo de
melhoria do solo ndo depende da espessura da camada de solo colapsivel. Uma vez que o
método de compactacao do solo lateritico seja bem executado, ele fornecera uma melhoria
da resisténcia ao cisalhamento do solo e, consecutivamente, na sua capacidade de carga.
Portanto, essa variabilidade do projeto de estacas apiloadas em fung¢dao da espessura da
camada de solo colapsivel pode aumentar ainda mais a diferenca de custo em relagdo ao
projeto de sapatas com refor¢o, aumentando também o interesse econdmico na execucdo

dos projetos de sapata com reforgo.

5.3 Consideracoes Finais

Dentre os sete projetos propostos neste estudo, a partir das analises apresentadas
anteriormente, as op¢oes de fundacdo em estaca apiloada e sapata com refor¢o sao ambas
vantajosas como solucdo de fundacido de uma residéncia de pequeno porte a ser construida
sobre uma camada de solo colapsivel. Nos dois casos a técnica de melhoria do solo se

mostrou eficaz na redugdo da colapsibilidade do solo da fundacgao.

Na pratica, a escolha fica a critério da necessidade especifica da obra, considerando
que todo projeto de fundacao deve ser estudado isoladamente, segundo as condicdes de

contorno presumidas a partir das sondagens de investigacao do solo.

A solugdo de estacas apiloadas estudadas por Carneiro (1994), neste estudo proposto
como Projeto II, tem um custo total maior do que a solu¢ao de sapatas com refor¢o, mas o
processo executivo das estacas apresenta algumas vantagens. A facilidade de execugdo do
estaqueamento e disponibilidade de mao de obra e material, resulta em maior rapidez no
processo executivo. Neste sentido, em obras que a rapidez da execug¢do da fundacgao resulte
em uma economia no custo total da obra, a solucdo de fundagdo por estaca apiloada é
bastante satisfatoria. Além disso, a cravacdo da estaca por método de apiloamento reduz a
colapsibilidade do solo, prevenindo potenciais recalques que poderiam acontecer sem o

efeito de melhoria, destacando sua aplicabilidade do ponto de vista técnico.
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A solugdo de sapatas com reforgo estudadas por Freitas (2016), neste estudo proposto
como Projeto V, apresenta duas vantagens principais: menor custo e menor quantidade de
concreto e formas. A compactagao do refor¢o representa 25,5% do valor total da fundacao,
o que implica em menor quantidade de concreto, formas e armadura nas sapatas, comparado
ao projeto de sapata sem reforco. Ao comparar com o projeto de estacas apiloadas (Projeto
II), a reducao no volume de concreto é de 63%, e a reducdo da area de formas é de 22% e a
reducao no peso de aco é de 54%. Ainda, pensando na necessidade recorrente de utilizarmos
a menor quantidade de material ndao-natural nas obras de engenharia, em prol da
preservacdo dos recursos naturais onde as obras sao executadas, a melhoria do solo
utilizando colunas compactados é muito interessante, pois utilizado o préprio solo do local

como material construtivo.

Entretanto, ao optar pela solucao de funda¢do em sapata com reforgo deve-se ter em
mente que o processo executivo é mais dispendioso, pois envolve um volume grande de
horas de servico dos trabalhadores na execu¢ao de ambas as sapatas e seus reforgos,
podendo ser uma opc¢do viavel em situagdes que se priorize o custo sobre a velocidade de
execucdo. E necessario também uma mio de obra especializada para execugio correta das
colunas de reforco com solo compactado, para que fique garantida a redu¢do da
colapsibilidade do solo, isto é, uma tensdo admissivel satisfatéria. Em uma situagdo em que
exista a possibilidade de alteracdo na carga atuante na sapata e/ou perda de resisténcia por
umedecimento do solo, a ma execugdo das colunas de refor¢co por processo de compactagdo
pode ndo evitar o fend6meno do colapso, e causar danos arquitetonicos e até estruturais na

edificagdo caso ocorra a inundagdo do solo.

No entanto, se bem executada, esta solugdo é bastante satisfatéria, uma vez que é
econOmica, minimiza incertezas por independer da variabilidade da espessura da camada
colapsivel e por ser uma solugdo sustentadvel em um periodo marcado pela necessidade de
preservacdo do meio ambiente, ja que tem relagdo com o 112 Objetivo do Desenvolvimento
Sustentavel (ODS) da Organizacao das Nagdes Unidas, e consequentemente com a Agenda
Global de 2030, que prevé a¢des destinadas para tornar as cidades mais inclusivas, seguras,

resilientes e sustentaveis.
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Capitulo 6 - Conclusoes

Esta dissertacdo apresentou o estudo de casos reais de orcamento de diferentes
projetos de fundacdo, considerando o processo de compactagdo como melhoria para o solo
colapsivel. Foram feitos o dimensionamento geotécnico e estrutural dos elementos de

fundacao, e em seguida os resultados foram utilizados para calcular o custo total da obra.

No trabalho, os dados de provas de prova de carga ja existentes foram utilizados para
determinar os parametros de resisténcia do solo na condi¢ao natural e também em condi¢do
saturada. Foram definidos entao sete projetos distintos, sendo cinco projetos de sapata (com

e sem reforgo, variando a umidade) e dois projetos de estaca apiloada (variando a umidade).

Com base nas informagdes obtidas neste trabalho, as seguintes conclusdes podem ser

delineadas:

e Ambas as propostas de melhoria de solo mostraram-se eficazes na redug¢dao da
colapsibilidade do solo, e sua consideracdo no projeto de fundag¢des pode gerar

economia para o proprietario do empreendimento.

e O projeto de fundagdes em sapatas com reforco através de colunas de solo

compactadas mostrou-se o mais econémico dos projetos em estudo.

e No caso do projeto com melhoria do solo através de colunas de solo compactadas, a
consideracdo da parcela de suc¢do quase nao altera o orgamento, indicando que o
processo de compactacdo das colunas de refor¢o praticamente elimina a

colapsibilidade do solo.

e Para os dois projetos em estacas apiloadas, verificou-se que a aumento de preco ao
considerar a reducdo da carga admissivel pela inundacao do solo foi baixa, indicando
que o processo construtivo da estaca reduz significativamente, porém, ndo elimina a

colapsibilidade do solo.
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Comparando-se as duas solucdes de melhoria do solo, pode-se delinear que, na
condi¢do inundada, a solugdo de reforgo por colunas de solo compactadas é bem mais
econdmica do que a solucdo por estaca apiloada, indicando que o processo de
compactagao promove maior ganho de resisténcia do que o processo de apiloamento

das estacas.
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Anexo A

Neste anexo serao apresentadas as plantas de forma dos sete projetos de fundacgdes

propostos neste trabalho. As plantas apresentadas sdo referentes aos seguintes projetos:

Projeto I - Estaca apiloada, na condigdo ndo saturada;

Projeto Il - Estaca apiloada, na condigdo saturada;

Projeto IlI - Sapata sem reforgo, na condigdo ndo saturada;

Projeto IV - Sapata sem reforgo, na condigdo saturada;

Projeto V - Sapata com reforgo de colunas de solo compactadas, na condigdo ndo saturada;
Projeto VI - Sapata com reforgo de colunas de solo compactadas, na condi¢cdo saturada;

Projeto VII - Sapata com reforg¢o de colunas de solo e brita compactados, na condi¢do saturada.
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Anexo B

Neste anexo serdo apresentadas as tabelas geradas nos calculos do dimensionamento

dos cinco projetos de sapata da se¢do 4.4.1 deste trabalho. As Tabelas B1 a B5 contém os

resultados dos calculos das dimensodes da sapata, e as Tabelas B6 a B10 contém os resultados

dos calculos das armaduras das sapatas.

Tabela B1 - dimensées das sapatas - Projeto Il (0, = 50 kPa)

pilar Nk Ssap,czalc B A Ssag) h d ho
(kN) (cm?) (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm)

P1 41,50 9130,0 105 90 9450 30 25 15
P2 66,24 14571,9 135 115 15525 35 30 15
P3 38,53 8476,4 105 85 8925 25 20 15
P4 70,97 15612,9 135 120 16200 40 35 15
P5 110,02 24203,7 165 150 24750 50 45 17
P6 63,73 14020,3 130 110 14300 35 30 15
P7 64,59 14210,2 130 115 14950 35 30 15
P8 95,78 21070,6 155 140 21700 45 40 15
P9 46,31 10187,7 115 95 10925 30 25 15
P10 35,12 7727,3 100 80 8000 25 20 15
P11 69,53 15296,2 135 120 16200 40 35 15
P12 51,72 11378,0 120 100 12000 30 25 15

Tabela B2 - dimensées das sapatas - Projeto IV (o, = 39 kPa)

pilar Nk Ssap,calc B A Ssap h d ho
(kN) (cm?) (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm)

P1 41,5 11705,1 120 100 12000 30 25 15
P2 66,2 18682,0 150 130 19500 40 35 15
P3 38,5 10867,2 115 100 11500 30 25 15
P4 71,0 20016,6 155 135 20925 45 40 15
P5 110,0 31030,4 190 170 32300 55 50 18
P6 63,7 17974,7 145 130 18850 40 35 15
P7 64,6 18218,2 145 130 18850 40 35 15
P8 95,8 27013,6 175 160 28000 50 45 17
P9 46,3 13061,2 125 110 13750 35 30 15
P10 35,1 9906,8 110 95 10450 30 25 15
P11 69,5 19610,5 150 135 20250 45 40 15
P12 51,7 14587,2 135 115 15525 35 30 15
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Tabela B3 - dimensdes das sapatas - Projeto V (o4 = 130 kPa)

pilar Nk Ssap,czalc B A Ssag) h d ho
(kN) (cm?) (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm)

P1 41,5 3511,5 70 60 4200 20 15 15
P2 66,2 5604,6 85 70 5950 20 15 15
P3 38,5 3260,2 70 60 4200 20 15 15
P4 71,0 6005,0 90 70 6300 20 15 15
P5 110,0 9309,1 110 90 9900 30 25 15
P6 63,7 5392,4 85 65 5525 20 15 15
P7 64,6 5465,5 85 70 5950 20 15 15
P8 95,8 8104,1 100 85 8500 25 20 15
P9 46,3 3918,4 75 60 4500 20 15 15
P10 35,1 2972,0 65 60 3900 20 15 15
P11 69,5 5883,1 90 70 6300 20 15 15
P12 51,7 4376,2 80 60 4800 20 15 15

Tabela B4 - dimensdes das sapatas - Projeto VI (o, = 135 kPa)

pilar Nk Ssap,czalc B A Ssag) h d ho
(kN) (cm?) (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm)

P1 41,5 3381,5 70 60 4200 20 15 15
P2 66,2 5397,0 85 70 5950 20 15 15
P3 38,5 3139,4 70 60 4200 20 15 15
P4 71,0 5782,6 90 70 6300 20 15 15
P5 110,0 8964,3 105 90 9450 30 25 15
P6 63,7 5192,7 85 65 5525 20 15 15
P7 64,6 5263,0 85 65 5525 20 15 15
P8 95,8 7803,9 100 80 8000 25 20 15
P9 46,3 3773,2 75 60 4500 20 15 15
P10 35,1 2862,0 65 60 3900 20 15 15
P11 69,5 5665,3 85 70 5950 20 15 15
P12 51,7 4214,1 75 60 4500 20 15 15
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Tabela B5 - dimensées das sapatas - Projeto VII (o, = 90 kPa)

pilar Nk Ssap,czalc B A Ssag) h d ho
(kN) (cm?) (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm)

P1 41,5 5072,2 85 65 5525 20 15 15

P2 66,2 8095,5 100 85 8500 25 20 15

P3 38,5 4709,1 80 65 5200 20 15 15

P4 71,0 8673,8 105 85 8925 25 20 15

P5 110,0 13446,5 130 110 14300 35 30 15

P6 63,7 7789,1 100 80 8000 25 20 15

P7 64,6 7894,6 100 85 8500 25 20 15

P8 95,8 11705,9 120 100 12000 30 25 15

P9 46,3 5659,8 85 70 5950 20 15 15

P10 35,1 4292,9 80 60 4800 20 15 15
P11 69,5 8497,9 105 85 8925 25 20 15
P12 51,7 6321,1 90 75 6750 25 20 15

Tabela B6 - armadura de tragdo das sapatas - Projeto Il (6, = 50 kPa)

pilar tgp T(Xk_N:‘y [;2:1 ;/[::)B
P1 0,517 16,98 0,547
P2 0,635 15,17 0,489
P3 0,635 16,34 0,526
P4 0,588 19,68 0,634
P5 0,548 23,60 0,760
P6 0,602 26,45 0,852
P7 0,602 26,81 0,863
P8 0,568 29,14 0,938
P9 0,568 30,59 0,985
P10 0,568 31,23 1,005
P11 0,648 36,94 1,190
P12 0,593 46,36 1,493
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Tabela B7 - armadura de tragdo das sapatas - Projeto IV (6, = 39 kPa)

e Tx=T AsA=AsB
pilar tg (kN)y (em?/m)
P1 0,602 14,58 0,469
P2 0,568 16,95 0,546
P3 0,568 18,26 0,588
P4 0,612 18,91 0,609
P5 0,583 22,20 0,715
P6 0,593 26,86 0,865
P7 0,593 27,22 0,877
P8 0,593 27,91 0,899
P9 0,650 26,72 0,861
P10 0,650 27,28 0,878
P11 0,608 39,37 1,268
P12 0,633 43,46 1,399

Tabela B8 - armadura de tragdo das sapatas, Projeto V (o, = 130 kPa)

q Tx=T As,A=As,B
pilar tg B (kN)y (m?/m)
P1 0,625 14,05 0,452
P2 0,625 15,41 0,496
P3 0,625 16,60 0,535
P4 0,625 18,52 0,596
P5 0,625 20,69 0,666
P6 0,566 28,15 0,906
P7 0,517 31,22 1,005
P8 0,517 32,01 1,031
P9 0,517 33,61 1,082
P10 0,517 34,30 1,104
P11 0,548 43,70 1,407
P12 0,641 4291 1,382
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Tabela B9 - armadura de tragdo das sapatas - Projeto VI (o4 = 135 kPa)

. Tx=T AsA=AsB
pilar tg (kN)y (em?/m)
P1 0,625 14,05 0,452
P2 0,625 15,41 0,496
P3 0,625 16,60 0,535
P4 0,625 18,52 0,596
P5 0,625 20,69 0,666
P6 0,566 28,15 0,906
P7 0,566 28,53 0,919
P8 0,517 32,01 1,031
P9 0,517 33,61 1,082
P10 0,517 34,30 1,104
P11 0,588 40,70 1,311
P12 0,641 42,91 1,382

Tabela B10 - armadura de tragdo das sapatas - Projeto VII (0, = 90 kPa)

q Tx=T As,A=As,B
pilar tg B (kN)y (m?/m)
P1 0,641 16,18 0,521
P2 0,583 28,43 0,915
P3 0,548 17,58 0,566
P4 0,648 27,37 0,881
P5 0,652 42,17 1,358
P6 0,612 26,02 0,838
P7 0,583 27,72 0,893
P8 0,625 38,31 1,234
P9 0,602 19,22 0,619
P10 0,588 14,93 0,481
P11 0,648 26,82 0,864
P12 0,568 22,76 0,733
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Anexo C

Neste anexo serdo apresentados os parametros adotados e os resultados das
estimativas de custo dos projetos de fundagdes obtidos para o estudo de caso proposto. As
figuras contém o numero de referéncia da TCPO (Pini, 2017), a descri¢do do servico, a
unidade de medicdo do servigo, o consumo do material ou mao de obra, o custo unitario e o

custo total do servico.

C.1 Servicos para Estacas Apiloadas

descricdo un. consumos custo unitario
Abertura do fuste da estaca
Abertura do fuste de @ 20 cm, com equipamento
bate-estaca, mao de obra e mobilizagéo m R$ 11,20

Figura C1.1 - Composigdo unitdria e custos de abertura do fuste da estaca

descricdo un. consumos  custo unitario
Concretagem da estaca
Concreto preparado na obra C25 S50, controle "A"  m3 R$ 372,75
Servente h 6,000 R$ 16,23
Areia média lavada m3 0599 R$ 5926
Brita 1 m3 0709 R$ 5433
Cimento CP-32 kg 347000 R$ 0,58
Betoneira elétrica trifasica, 2 hp - 1,5 kW,
capacidade 400L hprod 0306 R$ 031
Concreto - aplicagdo m3 R$ 62,09
Pedreiro h 1500 R$ 19,75
Servente h 2000 R$ 16,23

Figura C1.2 - Composigdo unitdria e custos de concretagem da estaca
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descrigdo un.

consumaos

custo unitario

Armadura da estaca
Armadura de ago CA-60 para estruturas de

concreto armado, corte, dobra e montagem kg
Ajudante de armador h
Armador h
Espacador plastico para armadura de pecas de

concreto com cobrimento de 3 cm un
Aco CA-60 @ 6,3mm em barra, massa nominal

0,245 kg/m kg

Arame recozido 18 BWG, @ 1,25mm, 0,010 kg/m kg

0,140
0,080

0,264

1,100
0,020

R$
R$
R$

R$

R$
R$

Figura C1.3 - Composi¢do unitdria e custos da armadura da estaca

descrigdo un.

consumaos

15,89
13,75
19,74

0,34

10,70
26,43

custo unitario

Escavacdo dos blocos
Escavacdo manual de vala em solo de 12 categoria

até 2,00 m de profundidade m?3
Servente h
Regularizacdo de fundo de vala com soquete m?2
Servente h
Concreto preparado na obra C15 S50 - controle

"B" m3
Servente h
Areia média lavada m3
Brita 1 m3
Brita 2 m3
Cimento CP-32 kg
Betoneira elétrica trifasica, 2 hp - 1,5 kW,

capacidade 400 L h prod
Concreto - aplicagdo m3
Pedreiro h
Servente h

4,000

1,500

6,000
0,923
0,209
0,627
280,000

0,306

1,500
2,000

R$
R$
R$
R$

R$
R$
R$
R$
R$
R$

R$
R$
R$
R$

Figura C1.4 - Composi¢cdo unitdria e custos de escavagdo dos blocos

64,92
16,23
24,35
16,23

360,20
16,23
59,26
54,33
54,62

0,58

041
041
19,75
16,23
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descrigdo

un.

consumos  custo unitario

Formas

Forma para fundacdo com tabuas e sarrafos -
fabricacdo (1 aproveitamento)

Ajudante de carpinteiro

Carpinteiro

Sarrafo 1" x 3"

Tabua de 3 30 cm

Prego com cabeca 17 x 21, 48 mm x @ 3,0 mm
Forma para fundacdo com tabuas e sarrafos -
montagem (1 aproveitamento)

Ajudante de carpinteiro

Carpinteiro

Aco CA-50 @ 10,0 mm em barra, massa nominal
0,617 kg/m

Desmoldante de formas de madeira para concreto
Prego com cabeca dupla 17 x 27, 62,1 mm x @ 3,0
mm

Forma para fundacdo com tabuas e sarrafos -
desmontagem

Ajudante de carpinteiro

Carpinteiro

kg

kg

h
h

0,512
2,050
3,750
1,300
0,180

0,202

0,806

0,110

0,100

0,100

0,086
0,346

R$
R$
R$
R$
R$
R$

R$
R$
R$
R$
R$
R$
R$

R$
R$

72,08
14,76
19,74

1,64
11,26
18,18

22,93
14,76
19,74
10,70

6,19
22,44

8,10

14,76
19,74

Figura C1.5 - Composigdo unitdria e custos de confecgdo de férmas dos blocos

descrigdo

un.

consumos  custo unitario

Armadura dos blocos

Armadura de ago CA-50 para estruturas de
concreto armado, corte, dobra e montagem (& ate
12,5 mm)

Ajudante de armador

Armador

Espacador plastico para armadura de pecas de
concreto com cobrimento 3 cm

Aco CA-50 @ 10,0 mm em barra, massa nominal
0,617 kg/m

Arame recozido 18 BWG, @ 1,25 mm, 0,010 kg/m

un
kg

kg

0,140
0,080

0,264

1,100

0,025

R$
R$
R$
R$
R$

R$

Figura C1.6 - Composi¢do unitdria e custos de armadura dos blocos

16,02
13,75
19,74

0,34
10,70

26,43
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descrigdo un. consumos

custo unitario

Concretagem dos blocos

Concreto - dosado em central m?3

Concreto dosado em central tipo C25 S50 m?3 1,050
Concreto - aplicacdo e adensamento com vibrador

de imersé@o de motor elétrico m3

Pedreiro h 1,650
Servente h 4,500
Vibrador de imersdo elétrico, 2 CV, mangote @ 45

mm hprod 0,650

R$ 340,06
R$ 323,87

R$ 106,57
R$ 19,75
R$ 16,23

R$ 146

Figura C1.7 - Composigdo unitdria e custos de concretagem dos blocos

descricdo un. consumos

custo unitario

Reaterro de Vala
Reaterro de vala compactado por apiloamento

com soquete m?3
Servente h 3,500
Pedreiro h 0,350

R$ 63,72
R$ 16,23
R$ 1975

Figura C1.8 - Composigdo unitdria e custos de reaterro de vala dos blocos
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C.2  Servicos para Sapatas

descricdo

un.

consumos

custo unitdrio

Compactagéo

Abertura da coluna até 3,5 m de profundidade,
com equipamento mecanizado, contando méo de
obra e mobilizacéo.

Escavagdo manual de vala em solo de 12 categoria
até 2,00 m de profundidade

Servente

Compactacédo do solo dentro da colua, em
camadas de 20 cm, com equipamento mecanizado,
mobilizacdo e méo de obra

m3

m3

4,000

R$ 475

R$ 64,92
R$ 16,23

R$ 1755

Figura C2.1 - Composigdo unitdria e custos de compactagdo do reforgo das sapatas

descricdo

un.

consumos

custo unitario

Escavacédo

Escavacdo manual de vala em solo de 12 categoria
até 2,00 m de profundidade

Servente

Regularizagéo de fundo de vala com soquete
Servente

Concreto preparado na obra C15 S50 - controle
g

Servente

Areia média lavada

Brita 1

Brita 2

Cimento CP-32

Betoneira elétrica trifasica, 2 hp - 1,5 kW,
capacidade 400 L

Concreto - aplicacdo

Pedreiro

Servente

h prod

m3
h
h

4,000

1,500

6,000
0,923
0,209
0,627
280,000

0,306

1,500
2,000

R$ 64,92
R$ 16,23
R$ 2435
R$ 16,23

R$ 35395
R$ 16,23
R$ 5248
R$ 5433
R$ 54,62
R$ 058

R$ 041
R$ 62,09
R$ 19,75
R$ 16,23

Figura C2.2 - Composigdo unitdria e custos de escavagdo das sapatas
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descrigdo

un.

consumos  custo unitario

Formas

Forma para fundacdo com tabuas e sarrafos -
fabricacdo (1 aproveitamento)

Ajudante de carpinteiro

Carpinteiro

Sarrafo 1" x 3"

Tabua de 3 30 cm

Prego com cabeca 17 x 21, 48 mm x @ 3,0 mm
Forma para fundacdo com tabuas e sarrafos -
montagem (1 aproveitamento)

Ajudante de carpinteiro

Carpinteiro

Aco CA-50 @ 10,0 mm em barra, massa nominal
0,617 kg/m

Desmoldante de formas de madeira para concreto
Prego com cabeca dupla 17 x 27, 62,1 mm x @ 3,0
mm

Forma para fundacdo com tabuas e sarrafos -
desmontagem

Ajudante de carpinteiro

Carpinteiro

kg

kg

h
h

0,512
2,050
3,750
1,300
0,180

0,202

0,806

0,110

0,100

0,100

0,086
0,346

R$
R$
R$
R$
R$
R$

R$
R$
R$
R$
R$
R$
R$

R$
R$

Figura C2.3 - Composigdo unitdria e custos de formas das sapatas

descrigdo

un.

72,08
14,76
19,74

1,64
11,26
18,18

22,93
14,76
19,74
10,70

6,19
22,44

8,10

14,76
19,74

consumos  custo unitario

Armadura

Armadura de ago CA-50 para estruturas de
concreto armado, corte, dobra e montagem (& ate
12,5 mm)

Ajudante de armador

Armador

Espacador plastico para armadura de pecas de
concreto com cobrimento 3 cm

Aco CA-50 @ 6,3 mm em barra, com massa
nominal de 0,245 kg/m

Arame recozido 18 BWG, @ 1,25 mm, 0,010 kg/m

un
kg

kg

0,140
0,080

0,264

1,100

0,025

R$
R$
R$
R$
R$

R$

Figura C2.4 - Composigdo unitdria e custos de armaduras das sapatas

16,02
13,75
19,74

0,34
10,70

26,43
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descrigdo un. consumos

custo unitario

Concretagem

Concreto - dosado em central m?3

Concreto dosado em central tipo C25 S50 m?3 1,050
Concreto - aplicacdo e adensamento com vibrador

de imersé@o de motor elétrico m3

Pedreiro h 1,650
Servente h 4,500
Vibrador de imersdo elétrico, 2 CV, mangote @ 45

mm hprod 0,650

R$ 340,06
R$ 323,87

R$ 106,57
R$ 19,75
R$ 16,23

R$ 146

Figura C2.5 - Composigdo unitdria e custos de concretagem das sapatas

descricdo un. consumos

custo unitario

Reaterro de Vala
Reaterro de vala compactado por apiloamento

com soquete m?3
Servente h 3,500
Pedreiro h 0,350

R$ 63,72
R$ 16,23
R$ 1975

Figura C2.6 - Composigdo unitdria e custos de reaterro das sapatas
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